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

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

Elle traite également des règles particulières relatives aux planchers­
dalles, au calcul du comportement au feu et des fondations superficielles 
ou profondes> ainsi que les murs de soutènement (partie C) .  

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

c> est ainsi par exemple que ne sont pas traités la question de la fatigue, 
les structures préfabriquées, les structures en béton de granulats légers ou 
les structures en béton non armé ou faiblement armé. Les bétons de clas­
se de résistance supérieure à 50 MPa ne sont pas pris en compte. 

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

Les références entre crochets renvoient au numéro de l' article corres­
pondant de l'Eurocode 2. 

1 
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1 . 1 Les Eu rocodes 

1 . 1 . 1 La rég lementation 

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

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

La première génération de réglementation est dite « aux contraintes 
admissibles ». Il s'agit des Règles BA 45 et BA 60, CCBA 68. 

La génération en vigueur en France est dite « aux états limites » .  Il s'agit 
des Règles BAEL 83, 9 1  et 99. Les Règles BAEL font partie d'une régle­
mentation nationale dont l'ensemble couvre l'essentiel du domaine de la 
construction. 

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

1 . 1 . 2 Les Eu rocodes 

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

3 
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� EN 1990 - Bases de calcul des structures. 

� EN 1991 - Actions sur les structures. 

� EN 1992 - Calcul des structures en béton. 

� EN 1993 - Calcul des structures en acier. 

� EN 1994 - Calcul des structures mixtes acier-béton. 

� EN 1995 - Calcul des structures en bois. 

� EN 1996 - Calcul des structures en maçonnerie. 

� EN 1997 - Calcul géotechnique. 

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

� EN 1999 - Calcul des structures en alliage d'aluminium. 

Indice EN 

EN 1 991  

l 99 1  - l - l 
1 99 1 - 1 -2 
1 99 1 - 1 -3 
l 99 1  - l -4 
1 99 1 - 1 -5 
l 99 1 - 1 -6 
1 99 1 - 1 -7 
1 99 1  -2 
1 99 1 -3 
1 99 1 -4 

EN 1 992 

1 992- 1 - 1  
1 992- 1 -2 
1 992-2 
1 992-3 

EN 1 993 

1 993- 1 - 1  
1 993- 1 -2 
1 993- 1 -3 
1 993- 1 -4 

Titre EN 

Actions sur les structures 

Densités, poids propres et charges d'exploitation 

Actions sur  les structures exposées au feu 

Charges de  neige 

Actions du  vent 

Actions thermiques 

Charges et déformations im posées pendant l 'exécution 

Actions accidente l les  

Charges sur  les  ponts dues au trafic 

Actions i ndu ites par les ponts rou lants, les grues et la mach i nerie 

Actions dans les s i los et réservoirs 

Calcul des structures en béton 

Règles communes pour les structures de bâtiment et de gén ie  civi l  

Calcul de la résistance au feu 

Ponts 

Structures de soutènement et réservoirs 

Calcul des structures en acier 

Généralités - Règles communes 

Résistance au feu 

Généralités - Profilés et plaques à parois minces formés à froid 

Généralités - Structures en acier inoxydable 
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1 993- 1 - 5 

1 993 - 1 -6 
1 993- 1 -7 

1 993- 1 -8 
1 993- 1 -9 
1 993 - 1 - 1 0  
1 993- l - l  l 
1 993-2 
1 993-3 
1 993-4- l 
1 993-4-2 
1 993-4-3 
1 993-5 
1 993-6 
1 993-7- l  
1 993-7-2 

EN 1 994 

l 994- l - l 
l 994- l -2 
1 994-2 

EN 1 995 

1 995- l - l  
1 995 - 1 -2 
1 995-2 

EN 1 996 

l 996- l - l 
l 996- 1 -2 
1 996- 1 -3 
1 996-2 
1 996-3 

EN 1 997 

1 997- l  
1 997-2 
1 997-3 

Prése ntat ion 

Généralités - Résistance des  plaq ues planes raid ies chargées dans 

leur plan 

Généralités - Résistance et stabi lité des structures en coques 
Généralités - Résistance des plaques planes raid ies chargées hors 

de leur  plan 

Calcul des assemblages 

Résistance à la fatigue 
Évaluation de résistance à la rupture fragi l e  

Uti l i sation des  câbles à haute résistance 

Ponts 

Bâtiments 

Si los 

Réservoirs 

P ipel ines 

P ieux 

Structures de chemins de roulement 

Pylônes et mâts haubanés 

Chemi nées 

Calcul des structures mixtes acier-béton 

Règles communes 

Résistance au feu 

Ponts 

Calcul des structures en bois 

Règles communes appl icables aux bâtiments 

Résistance au feu 

Ponts 

Calcul des structures en maçonnerie 

Règles pour maçonneries renforcées ou non 

Calcul de  la résistance au feu 

Règles déta i l lées pour les charges latérales 

Choix des matériaux et exécution des structures en maçonnerie 

Méthode de calcul s impl ifiée pour les structures en maçonnerie 

Calcul géotechnique 

Règles générales 

Conception assistée par les essais de laboratoire 

Conception assistée par les essais en place 
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EN 1 998 

1 998-1 
1 998-2 
1 998-3 
1 998-4 
1 998-5 
1 998-6 

EN 1 999 

l 999- l - l 
l 999- 1 -2 
1 999-2 

Conception et dimensionnement des structures pour la 
résistance aux séismes 

Règles générales, act ions s ismiques et règ les pour les bâti ments 

Ponts 
Renforcement et réparation des bâtiments 

Si los, réservoirs et canalisations 

Fondations,  structures de soutènement et aspects géotechniques 

Tours, mâts et chemi nées 

Calcul des structures en all iage d'aluminium 

Règles générales et  règ les appl icables aux bâtiments 

Calcul de la rés istance au feu 

Structures susceptibles à la fat igue 

1 . 2 L'Eu rocode 0 - Bases des calcu l s  
de structure 

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

1 . 2 .  1 Exigences de base 

Le calcul des structures en béton doit être conforme aux règles générales 
données dans l'EN 1990. 

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

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

..... actions conformes à l'EN 1991 ; 

..... résistance, durabilité et aptitude au service conformes à l'EN 1992- 1 - 1 .  
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Prése ntat ion 

1 . 2 . 2 Gestion de la fiabi l i té 

La fiabilité requise pour les structures doit être obtenue : 

� par un dimensionnement conforme aux EN 1990 à 1999 ; 

� par des mesures appropriées en matière d'exécution, et de gestion de 
la qualité. 

1 . 2 . 3  Du rée d'ut i l i sation d e  projet 

La durée d'utilisation de projet doit être normalement spécifiée. Elle est 
fonction de la catégorie de durée d'utilisation de projet (tableau ci-après) .  

Durée d 'ut i l i sation - Valeurs d e  l'Annexe nationale 

Catégorie 

2 

3 

4 

5 

Durée 
d'utilisation 

l 0 ans 

25 ans 

25 ans 

50 ans 

l OO ans 

Exemples 

Structures provisoires 

Éléments structuraux remplaçables,  par exe m ple 

appare i l s  d'appui 

Structures agricoles et s im i laires 

Structures de bâtiments et autre structures cou-

ra nt es 

Structures monumentales de bâti ments, ponts et 

autres ouvrages de génie civi l  

1 . 2 . 4  Pri ncipes d u  calcul  aux états l i m ites 

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

• Situations de projet 

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

7 
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Dans les cas courants, on distingue : 

� les situations durables, qui font référence aux conditions d'utilisation 
normales ; 

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

� les situations accidentelles, qui font référence à des conditions excep­
tionnelles comme un incendie, une explosion ou un choc ; 

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

• États l i m ites u lti mes 

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

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

• États l i m ites de service 

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

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

1 . 2 . 5  Vérification par la méthode 
des coefficients partiels 

Les règles relatives à la méthode des coefficients partiels, et les formats de 
combinaisons d'actions pour les états limites ultimes et de service sont 
donnés dans l'EN 1990 section 6. 

On doit vérifier que dans toutes les situations de projet à examiner, 
aucun état limite n'est dépassé. 
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Prése ntat ion 

• Valeurs de calcul des effets des actions 

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

où Frep est la valeur représentative appropriée de l'action, et If un coeffi­
cient partiel pour l'action ; Frep = 'lfJFk ;  Fk est la valeur caractéristique de 
l'action. 

Pour un cas de charge spécifique, la valeur de calcul Ect de l'effet des 
actions peut s'exprimer sous forme générale par : 

Ect = /sctE {/f,iFrep, i ; Gct} 

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

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

avec IF i = lsctlf i , , 

Ect = E {/F,i Frep,i ; Gct} 

• Valeurs de calcul de la rés istance 

La valeur de calcul Xct d'une propriété de matériau peut s'exprimer sous 
forme générale par : 

où X k est la valeur caractéristique du matériau ; T/ est un coefficient de 
conversion qui tient compte des paramètres tels que les effets du volume, 
de l'humidité ou de la température ; lm est un coefficient partiel pour la 
propriété du matériau. 

La valeur de calcul Rct de la résistance peut s'exprimer sous forme géné­
rale par : 

9 
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1 1 { xk i } Rd = -R{Xd,i ; ad} = -R T/i -' ; ad 
TRd TRd Tm,i 

avec TRd un coefficient partiel qui couvre l'incertitude du modèle de 
résistance. 

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

avec TM i = TRdTm i ' ' 

Rd = R T/i __ ,1 ; ad { xk · } 
TM,i 

• Coefficients partiels IM sur les matériaux 

Le coefficient partiel sur le béton Tc et le coefficient de sécurité partiel sur 
l'acier Ts ont les valeurs suivantes : 

Pour les combinaisons accidente l les ,  

à l 'exception du  séisme 

Pour les états l im ites de service 

l , 2  1 ,0 

l ,0 l ,0 

• Coefficients partiels réd uits IM sur les matériaux 

L'Annexe A, informative, donne des recommandations pour des coeffi­
cients partiels réduits relatifs aux matériaux. 

D Réduction basée sur  des tolérances rédu ites 

Si l'exécution est soumise à un système de contrôle de la qualité qui 
garantit que les écarts défavorables des dimensions de la section droite 
sont inférieurs aux tolérances réduites données dans le tableau ci­
dessous, le coefficient partiel pour les armatures peut être réduit à la 
valeur Ts,redl = 1, 1. 
En outre, s'il est démontré que le coefficient de variation de la résistance 
du béton n'est pas supérieur à 10 °/o, le coefficient partiel relatif au béton 
peut être réduit à la valeur Tc,redl = 1,4. 
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Prése ntat ion 

Tolérances rédu ites 

hou b(mm) 

Tolérance sur les dimensions 
de la section transversale ±!ih, ±!ib (mm) 

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

� 1 50 

5 

5 

400 � 2 500 

1 0  30  

1 

1 0  20  

On peut effectuer une interpolation pour les valeurs intermédiaires. 

D Réduction basée s u r  l'util isation, pour le calcul, 
de don nées géométriques réd u ites ou mesurées 

Si le calcul de la résistance est basé sur des données géométriques cri­
tiques, y compris la hauteur utile, qui sont, soit réduites par les imper­
fections, soit mesurées dans la structure finie, les coefficients partiels 
peuvent être réduits aux valeurs /s,red2 = 1,05 et /c,red2 = 1,45. 
En outre, s'il est démontré que le coefficient de variation de la résistance 
du béton n'est pas supérieur à 10 °/o, le coefficient partiel relatif au béton 
peut être réduit à la valeur /c,red3 = 1,35. 

D Réduction basée sur  l'éval uation de la résistance d u  béton 
dans la structure f in ie 

Pour des valeurs de résistance du béton mesurées sur des essais dans un 
élément ou une structure terminés (voir l'EN 1379 1 1 ,  l'EN 206- 1 et les 
normes de produit appropriées) ,  /c peut être réduit au moyen du coeffi­
cient de conversion 'T/ = 0,85. 
Cependant, après application des réductions éventuelles telles qu'envisa­
gées précédemment, la valeur résultante du coefficient partiel ne devrait 
pas être prise inférieure à /c,red4 = 1,3. 

1 . 2 . 6 États l i m ites u lt imes 

• Vérification de l'éq u i l i bre statique et de la résistance 

Lorsque l'on considère un état limite d'équilibre statique (EQU), il faut 
vérifier que : 

1 1  
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Ed,dst :( Ed,stb 

avec Ed,dst la valeur de calcul de l'effet des actions déstabilisatrices, et 
Ed sbt la valeur de calcul de l'effet des actions stabilisatrices. ' 

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

Ed:( Rd 

avec Ed la valeur de calcul de l'effet des actions, et Rd la valeur de calcul 
de la résistance correspondante. 

• Combi naisons d'actions pour  situations d u rables 
ou transitoires 

Les combinaisons fondamentales à considérer s'écrivent symboliquement : 

D Vérification des états l i m ites EQU (en sem ble A) 

1 , lOGk,sup + 0,90Gk,inf + 1 , 50Qk, 1 + 1 ,50 L 'lj;o, i Qk,i>l 

D Vérification des états l i m ites STR ou GEO (ensemble B) 

1 , 35Gk,sup + 1 ,00Gk,inf + 1 , 50Qk, l + 1 , 50 L 'lj;O,i Qk,i>l 

.... Gk,sup actions permanentes défavorables. Lorsque la prise en comp-

.... 
.... 

.... 

• 

te des effets du retrait est requise pour l'état limite ultime, il convient 
d'utiliser un coefficient partiel relatif aux effets du retrait rsH = 1 , 0  . 
Gk,inf actions permanentes favorables. 

Qk, 1 action variable dominante. Lorsqu'une action variable est 
physiquement bornée, le coefficient 1 ,50 est remplacé par 1 ,35  . 
Qk,i>l actions variables d'accompagnement. 

Combi naisons d'actions pour  situations accidentelles 
ou s ismiques 

Les combinaisons accidentelles à considérer s'écrivent symboliquement : 



-� 
� "O 
c ::::1 
.... </} 

"'O <!) 
0 <!) c '<!) </} :J •::::: 0 0 .... (V) ::::1 .-t � 
0 c N 0 c 
@ c 
....... 0 •;:J ..c u O'l ::::1 ·;:::: "O >- 0 a. ...., o. 0 <!) u ...., 

<!) .... ::::1 0 E-< 
-d 0 c ::::1 
Cl 
@ 

Prése ntat ion 

Les combinaisons sismiques à considérer s'écrivent symboliquement : 

Gk,sup + Gk,inf + AEd + L 'l/J2,i Qk,i�l 

1 . 2 .  7 États 1 i m ites de service 

• Vérifications 

Lorsque l'on considère un état limite de service, il faut vérifier que : 

Ed � Cd 

avec Ed la valeur de calcul de l'effet des actions spécifiée dans le critère 
d'aptitude au service considéré, et Cd la valeur limite de calcul du critère 
d'aptitude au service considéré. 

• Com bi naisons d'actions 

Les combinaisons caractéristiques à considérer s'écrivent symbolique­
ment : 

Gk,sup + Gk,inf + Qk, I + L 'l/Jo,i Qk,i>I 

Les combinaisons fréquentes à considérer s'écrivent symboliquement : 

Gk,sup + Gk,inf + 'l/J1 , 1  Qk, l + L 'l/J2,i Qk,i> l 

Les combinaisons quasi-permanentes à considérer s'écrivent symboli­
quement : 

1 . 3 L'Eurocode 1 - Actions 

Les actions peuvent être données par les parties concernées de l'EN 1 99 1  : 

� 1991- 1 - 1  - Poids propre des matériaux - Charges d'exploitation des 
bâtiments. 

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

1 3  
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� 1991 - 1 -3 - Actions de la neige. 

� 1991- 1-4 - Actions du vent. 

� 1991 - 1 -5 - Actions thermiques. 

� 1991- 1-6 - Actions en cours d'exécution. 

Voir le chapitre 3 pour plus d'informations. 

1 . 4 L'Eu rocode 2 - Structures en béton 

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

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

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

Dans l'ouvrage, les références entre crochets renvoient au numéro de 

l'article correspondant de l'Eurocode 2. 

1 . s Notations uti l i sées dans les 
Eu rocodes 

• Notations en majuscules latines 

As.min 

Action accidentel le 

Aire de  la section droite 

Aire de la section droite du béton 

Aire de la section des armatures de béton armé 

Aire de la section m in imale d'armatures 

Aire de la section des armatures d'effort tranchant 
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Diamètre du  mandrin de ci ntrage 

Effet des actions 

Module d'élasticité tangent à l'orig ine  (Œc = 0) pour un béton de 

masse volumique cou rante à 28 jours 

Module d'élasticité effectif du  béton 

Valeur  de calcul du mod ule d'élasticité du béton 

Module d'é lasticité sécant du béton 

Module d'é lasticité tangent à l'orig ine (ac = 0) au temps t pour un 

béton de masse volumique cou rante 

Valeur  de calcul du modu le  d'élasticité de l'ac ier de béton armé 

Rig id ité en flexion 
Équ i l i bre statique 

Action 

Valeur  de calcul d'une action 

Valeur  caractéristique d'une action 

Valeur  caractéristique d'une action permanente 

Moment d' i nertie de la section de béton 

Long ueur 

Moment fléchissant 

Valeur de calcul du moment fléchissant agi ssant 

Effort normal 

Val eur  de calcu l  de l 'effort normal ag issant (traction ou  

compression) 

Valeur  caractéristique d'une action variable 

Résistance 

Efforts et moments internes (So l l icitations) 

Moment statique 

État l im ite de service (ELS) 

Moment de torsion 

Valeur de calcul du moment de torsion agissant 
État l im ite u lt ime (ELU) 

Effort tranchant 

Valeur  de calcul de l'effort tranchant agissant 

1 5  
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• Notations en minuscu les latines 

fck 

fcm 

fctk 
.fctm 

fo.2k 

fywd 

f (ou L) 

Distance 

Donnée géométrique 

Tolérance pour  les  données géométriques 

Largeur  totale d'une section droite ou largeur rée l le  de la table 

d'une poutre en T ou en L 

Largeur de  l 'âme des poutres en T, en 1 ou en L 

Diamètre ; profondeur 

Hauteur ut i le  d 'une section d roite 

Dimension nomi nale supérieure du p lus  gros granulat 

Excentricité 

Résistance en compression du béton 

Valeur de calcul de la résistance en compression du béton 

Résistance caractéristique en compression du béton, mesurée sur 

cyl indre à 28 jours 

Valeur  moyenne de la résistance en compression du  béton, mesurée 

sur  cyl indre 

Résistance caractéristique en traction d i recte du  béton 

Valeur  moyenne de la résistance en traction d i recte du béton 

Valeur  caractérist ique de la l im ite d'élastic ité conventionnel le  à 
0,2 % de l'ac ier de béton armé 

Résistance en traction de l'acier de béton armé 

Résistance caractérist ique en traction de l'acier de béton armé 

Lim ite d'é lasticité de l 'acier de béton armé 

Lim ite d'élasticité de calcul de l'acier de béton armé 

Lim ite caractéristique d'é lasticité de l'acier de béton armé 

Lim ite d'élasticité de calcu l  des armatures d'effort tranchant 

Hauteu r  

Hauteu r  totale d e  l a  section droite 

Rayon de g i ration 

Coefficient ; facteu r  

Longueur ; portée 

Masse 

Rayon 

Courbure en une section donnée 
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U,  V ,  W 

X, y, Z 

Épaisseur 

Instant considéré 
Âge du béton au moment du chargement 

Périmètre de la section droite de  béton dont l'aire est Ac 
Com posantes du  déplacement d'un point 

Profondeur de  l'axe neutre 

Coordonnées 

Bras de levier des forces internes 

• Notations en m i nuscules g recques 

rm 

Ect 

Angle ; rapport 

Angle ; rapport ; coefficient 

Coefficient part ie l  

Coefficient part ie l  relatif aux actions accidentel les A 
Coefficient part ie l  relatif au béton 

Coefficient part ie l  relatif aux actions F 
Coefficient part ie l  relatif aux actions permanentes G 
Coefficient partiel relatif à une  propriété d'un matériau, compte 

tenu des incertitudes sur  la propriété e l le-même, sur  les imperfec­

tions géométriques et sur  le  modèle de calcul ut i l isé 

Coefficient partiel relatif aux actions variables Q 
Coefficient partiel relatif à l 'acier de béton armé 

Coefficient partiel relatif aux act ions,  compte non tenu des incerti­

tudes de modèle 

Coefficient partiel relatif aux actions permanentes ,  compte non tenu 

des incertitudes de modèle 

Coefficient partiel relatif à une propriété d'un matériau, seu les les 

incertitudes sur  la propriété du matériau étant prises en compte 

Incrément 

Coefficient de  réduction ; coefficient de d istribution 

Déformation relative en compression du  béton 

Déformation relative en compression du béton au pic de contrainte 

Déformation relative u lt ime du béton en compression 

1 7  



"'O 0 c :J 0 
(V) .-t 0 N 
@ 
....... ..c O'l ·;:::: > a. 0 u 

18 

éuk 

(J' CU 

rp(t,to) 

rp(oo, to) 

Déformation relative de l'ac ier de béton armé sous charge maxima­

le 

Valeur  caractéristique de  la déformation relative de l'acier d e  béton 

armé sous charge maximale 

Angle 

Coeffic ient d'é lancement 

Coefficient de frottement 

Coefficient de Poisson 

Coefficient de réduction de  la résistance du  béton fissuré en c isai l le­

ment 

Masse volumique du béton séché en étuve, en kg/m3 

Pourcentage d'armatu res longitudi nales 

Pourcentage d'armatures d'effort tranchant 

Contrainte de compression du béton 

Contrainte de compression du béton due à un effort normal 

Contrainte de compression du béton correspondant à la d éforma­

tion ult ime en compression 

Contrainte de cisai l lement en torsion 

Diamètre d'une barre d'armature 

Diamètre équ ivalent d'un paquet de barres 

Coefficient de fl uage,  défi n issant le fluage entre les temps t et to, 
par rapport à la déformation élast ique à 28 jours 

Valeur fi nale du  coefficient de fluage 

Coeffic ients défin issant les valeurs représentatives des actions 

variables 

pour les valeurs de combi naison 

pour les valeurs fréquentes 

pour les valeurs quasi-permanentes 
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2 . 1  Béton 

2 . 1  . 1  Classes de rés istance d u  béton [3. 1 .2 .4] 

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

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

2 . 1  . 2 Rési stance en com pression [3. 1 .2]  

• Résistance caractéristique 

La résistance en compression est désignée par la classe de résistance liée à 
la résistance caractéristique ( fractile 5 °/o) mesurée sur cylindre fck , ou sur 
cube fck,cube définie comme la valeur au-dessous de laquelle on peut 
s'attendre à rencontrer 5 o/o de l'ensemble des résultats d'essais de résis­
tance possibles du béton spécifié . 

La résistance moyenne en compression du béton à l'âge t, fcm(t), peut 
être estimée pour une température moyenne de 20 °C et une cure confor­
me à l'EN 12390 à : 

fcm(t) = f3cc (t)fcm 

2 1  
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Règ les générales 

avec : 
� !cm = fck + 8 ,  est la résistance moyenne en compression à 28 jours. 

� t est l'âge du béton, en jours. 

� s est un coefficient qui dépend du type du ciment : 
• 0,20 pour les ciments de classe de résistance CEM 42,5 R, CEM 52,5 

N et CEM 52,5 R (Classe R) 
• 0,25 pour les ciments de classe de résistance CEM 32,5 R et CEM 

42,5 N (Classe N) 
• 0,38 pour les ciments de classe de résistance CEM 32,5 N (Classe S) 

Lorsqu'il est nécessaire de spécifier la résistance en compression caracté­
ristique du béton à l'instant t, on considère : 

fck(t) = fcm(t) - 8 pour 3 < t < 28 jours 

fck(t) = fck 

• Résistance de calcul 

pour t � 28 jours 

La résistance de calcul en compression fcd est définie comme : 

-F _ Œccfck 
Jcd -

rc 

Œcc est un coefficient compris entre 0,8 et 1 ,0, fourni par l'Annexe natio­
nale. La valeur à utiliser est 1 ,O. 

2 .  1 . 3 Rési stance à la traction [3. 1 .2]  

• Résistance moyenne à la traction 

La résistance à la traction se rapporte à la contrainte maximale atteinte 
sous chargement en traction uni-axiale centrée. 
En première approximation, on peut admettre que la résistance à la trac­
tion fcrm (t) vaut : 
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Matériaux 

avec : 

� Œ = 1 pour t < 28 jours 

� Œ = 2/3 pour t � 28 jours 

� fcrm = 0, 30fc�/3) est la valeur moyenne de la résistance à la traction. 

En outre, on définit : 

fctk,0,05 = 0, 7 fctm 

fctk,0,95 = 1 , 3 fctm 

la valeur inférieure de la résistance carac­
téristique à la traction ( fractile 5 o/o), 

la valeur moyenne de la résistance carac­
téristique à la traction (fractile 95 °/o). 

• Résistance à la traction en flexion 

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

fehn,fl =max { ( 1 , 6 - l�O) fctm; fctm } 
h étant la hauteur totale en mm. 

• Résistance de calcu l 

La résistance de calcul en traction fcrct est définie comme : 

.f." _ Œctfctk,0,05 
Jctd -

le 

Œcr est un coefficient fourni par l'Annexe nationale. La valeur à utiliser 
est 1,0. 

23 
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Règ les générales 

2 . 1 .4 Déformations [3. 1 . 3] 

• Déformation élastique 

La déformation du béton dépend de la classe de résistance du béton, mais 
également des granulats et d'autres paramètres relatifs à la composition 
et à l'environnement. 

Des valeurs approchées de Ecm' module sécant entre O"c = 0 et 
<Je = 0,4fcm> sont données dans le tableau récapitulatif ci-après (§ 2.1.9). 

Les valeurs sont données pour des granulats de quartzite. Pour des gra­
nulats calcaires ou issus de grès, il convient de réduire la valeur de 10 °/o 
respectivement 30 °/o. Il convient de l'augmenter de 20 °/o pour des gra­
nulats issus de basalte. 

L'évolution dans le temps du module d'élasticité peut être estimée par : 

( fcm (t) )0,3 
Ecm(t) = Ecm 

fcm 

• Relation contrainte-déformation pour l'analyse structurale 
non l i néaire 

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

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

avec : 

(]" c k 'T]  - 'T]2 

fcm 1 + (k - 2)'T] 

cc 
TJ = -

cc1 

ccI est la déformation sous contrainte de compression maximale !cm 

l,05Ecmlccil 
k = ----

fcm 
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Matériaux 

0,4.fcm --
tan a= Ecm 
a 

Figure 2.1 

Ecul = 3 ,5  %0 est la déformation ultime du béton pour des bétons de 
classe inférieure ou égale à 50. 

• Relation contrainte-déformation pour le calcul des sections 

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

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

Ec2 - Ec [ ( )
2] Œ c = fcd 1 -

é c2 

Œc = fcd 

pour 0 � Ec � Ec2 

pour Ec2 � Ec � Ecu2 

Ec2 = 2 ,0 o/oo (pour des bétons de classe inférieure ou égale à 50). 
Ecu2 = 3, 5 %0 (pour des bétons de classe inférieure ou égale à 50). 
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!ck -------....-----,--- -�- ---, / 1 1 / 1 1 / 1 1 / 1 1 / 1 1 
!cd -

-/- - - - ��1 _________ _,1 

I 
I 

I 
I 
I 
I 
I 
I 

0 
Figure 2.2 

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

Ec3 = 1 , 7 5 o/oo (pour des bétons de classe inférieure ou égale à 50) .  

Ecu3 = 3 ,50 %0 (pour des bétons de classe inférieure ou égale à 50) .  

Il est également possible d'utiliser le diagramme rectangulaire simplifié 
dans lequel la hauteur de béton comprimée est égale à 0, 8x, x désignant 
la position de l'axe neutre, la contrainte étant constante et égale fcd> ou 
0, 9 fcct si la largeur de la zone comprimée diminue vers la fibre la plus 
comprimée . 
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kk ----------- � 
� 

/ 1 1 
/ 1 1 

/ 1 1 
/ 1 1 

/ 1 1 kd - - - -- - _ .L _ - - �1------------1 
/ 

i 

0 

/ 
/ 

/ 

/ 

/ 
/ 

/ 

/ 
/ 

Figure 2.3 

2 . 1 . 5 Fluage [3. 1 .4] 

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

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

La déformation de fluage à l'instant t = oo, Ecc (oo,to) sous une contrain­
te de compression constante Œc inférieure à 0,45 fck(t0) appliquée à l'âge 
du béton t0 est donnée par : 

Œc 
écc (OO, to) = cp(oo,to)­Ec 

Ec est le module tangent qui peut être pris égal à 1 ,05Ecm · 

Lorsque la contrainte de compression est supérieure à 0,45 fck(to) , il 
convient de tenir compte de la non-linéarité du fluage. C'est par exemple 
le cas de la précontrainte par pré-tension. 
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• Équations de base pour le coefficient de fluage [annexe B] 

La valeur de coefficient de fluage c.p(oo, t0) est donnée par l'abaque de la 
figure 3.1 de l'Eurocode 2.  À titre tout à fait indicatif, le coefficient 
c.p(oo,30) est proche de 2 pour une pièce de rayon moyen 300 mm et un 
béton de classe C30/37. 

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

Le coefficient de fluage c.p(t, t0) peut être calculé à partir de : 
c.p(t , to) = c.p0/3c (t , to) 

...,_ où c.p0 est le coefficient de fluage conventionnel : 

!.{>o = c.pRH/3(fcm)/3(to ) 
...,_ où c.pRH tient compte de l'humidité relative : 

RH 
1 - -

c.pRH = 1 + lOO a1 a2 
0,1� 

...,_ RH est l'humidité relative de l'environnement ambiant en o/o. 

2A ...,_ ho = _c est le rayon moyen de l'élément, Ac l'aire de la section du 
u 

béton, u le périmètre de la partie de la section en contact avec l'atmo-
sphère ; 

( 35 ) 0,7 
...,_ a1 = - � 1 (ou a1 = 1 pourfcm � 35 MPa) 

fcm 

( 35 ) o,2 
...,_ a2 = - � 1 (ou a2 = 1 pour !cm � 35 MPa) 

fcm 
...,_ /3(fcm) tient compte de l'influence de la résistance du béton : 

16 ,8 
/3(fcm) = � 

...,_ /3(t0) tient compte de l'âge du béton au moment du chargement : 
1 

/3(to) = 0 1 o,2 ' + to 
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� f3c (t , t0) rend compte du développement du fluage après chargement : ( t - to ) o,3 
f3c (t , to) = 

j3H + t - to 
� j3H dépend de l'humidité relative et du rayon moyen : 

j3H = 1 ,5 [ 1  + (0 ,012RH) 18] ho +  250a3 � 1 500a3 

� a3 = ( 35 ) o,s 
� 1 (ou a3 = 1 pourfcm � 35 MPa) 

fcm 

2 . 1  . 6  Retrait [3. 1 .4] 

Le retrait est un phénomène particulier au béton, dû à la diminution de 
la teneur en eau du béton, qui correspond à un raccourcissement évo­
luant sur 2 ou 3 ans, mais dont plus de la moitié est réalisée un mois après 
le bétonnage. 

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

La déformation due au retrait de dessiccation évolue lentement, car elle 
est fonction de la migration de l'eau à travers le béton durci. 

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

Ecs = Ecd + Eca 

où Ecs est la déformation totale de retrait ; Ecd est la déformation due au 
retrait de dessiccation ; Eca est la déformation due au retrait endogène. 

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

où : 
• t est l'âge du béton à l'instant considéré, en jours ; 
• ts est l'âge du béton, en jours, au début du retrait de dessiccation, 

c'est-à-dire normalement à la fin de la cure ; 

• ho = 2Ac 
est le rayon moyen, en mm, de la section transversale, 

u 
avec Ac l'aire de la section du béton, et u le périmètre de la partie 
de la section exposée à la dessiccation. 

kh dépend du rayon moyen h0 et vaut : 

ho (mm) 1 00 

l ,00 

200 

0,85 

300 

0 ,75  

;;::: 500 

0,70 

Ecd,O est la valeur nominale du retrait de dessiccation non gêné en o/oo. 

Pour le béton avec des ciments CEM de classe N, en fonction de 
l'humidité relative en °/o : 

Classe\RH .... .... 

.... 

20/2 5 

40/50 

0,62 

0,48 

0 , 58  

0,46 

0,49 

0 ,38 

0,30 

0 ,24 

0, 1 7  

0, 1 3  0,00 

La déformation due au retrait endogène dans le temps est donnée par : 

où : 

Eca (t) = f3as (t )Eca (OO) 

f3as Ct) = 1 - e(-0,2y't) 

Eca(OO) = 2,5(fck - 1 0) X 1 0-6 

t est l'âge du béton à l'instant considéré, en jours. 
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2 .  1 .  7 Coefficient de Poisson [3. 1 . 3] 

� Le coefficient de Poisson relatif aux déformations élastiques du béton 

non fissuré est pris égal à 0,20. 

� Lorsque le béton est fissuré, il est égal à zéro. 

2 .  1 . 8  Coefficient de d i latation therm ique [3.  1 . 3] 

Le coefficient de dilatation thermique peut être pris égal à 10 x 10-6 K-1 • 

Tableau récapitulatif des caractéristiques 
des bétons 

c Q ... •Cii 
Cii .Cl 

� :::s Ln 0 Ln 0 ...... Ln 0 Ln 0 
� - N N m m � Ln Ln � Cii ........ ........ ........ ........ ........ ........ ........ ........ ........ Ill Cii N � 0 Ln 0 Ln 0 Ln 0 Ill 1.1 "' c - - N N m m 'l:;f 'l:;f Ln u "' u u u u u u u u u ... Ill 
Ill •Cii i.. 

fck , 1 

fck,cube l 5 20  2 5  30 37  45 50 5 5  60 

20  24  28 33  38  43 48 53  58  

l ,6 l ,9 2 , 2  2 ,6 2 ,9 3 ,2 3 , 5  3 , 8  4 ,  l 

l ' l l , 3  l ' 5  l , 8  2 ,0  2 , 2  2 , 5  2 , 7  2 , 9  

'"'a 2,0 2 , 5  2 , 9  3 , 3  3 , 8  4,2 4,6 4 ,9 5 , 3  - 27 000 29 000 30 000 3 1  000 33 000 34 000 3 5 000 36 000 37 000 
- l ,8 o/oo l ,9 o/oo 2 , 0  o/oo 2 ,  l o/oo 2 , 2  o/oo 2 , 2 5  %0 2 , 3  o/oo 2 , 4  o/oo 2 , 4 5  o/oo 

Les valeurs du  tableau sont exprimées en MPa, et restreintes aux bétons 
de résistance caractérist ique infér ieure ou égale à 50 MPa. 
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2 . 2  Aciers de béton armé [3.2]  

2 . 2 . 1  Rési stance [3 .2 .3] 

La limite d'élasticité fyk et la résistance à la traction.ft sont respectivement 
définies comme les valeurs caractéristiques de la limite d'élasticité et de la 
charge maximale sous traction directe, chacune de ces valeurs étant divi­
sée par raire nominale de la section. 

Si besoin est, la valeur fyk peut être remplacée par la limite caractéristique 
d'élasticité conventionnelle à 0,2 °/o d'allongement rémanentfo,2k. 

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

La limite d'élasticité maximale réelle fyk,max ne doit pas dépasser 1 ,  3 fyk . 

2 . 2 . 2  Classes de d ucti l i té [annexe C] 

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

classe A 

classe B 

classe C 

E'uk > 25 roo 

é'uk ;;::: 50 roo 

k = (fc/fy)k ;;::: 1 ,05 

k = (fc/fy)k ;;::: 1 ,08 

1 ,35 > k = (ft/fy)k ;;::: 1 , 15 

Euk est la valeur caractéristique de l'allongement sous charge maximale. 

2 . 2 . 3  Déformations longitudinales et diagramme 
contrainte-déformation [3.2. 7] 

Le module d'élasticité Es = 200 000 MPa. 

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

Euct est donnée par l'Annexe nationale. La valeur à utiliser est 0,9Euk· 
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a Diagramme simplifié 

- - - - - -
��

-

�i--=
---- - ��

-

���:-:J �,ty, /yk - - - .,- - - - -
1 I 1 

Diagramme de calcul 

Figure 2 .4  

2 . 2 . 4  Propriétés [3.2.4. 1 ]  

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

� l'aptitude au pliage, notamment en regard des diamètres minimaux 
de cintrage, 

� les caractéristiques d'adhérence, 

� la résistance de fatigue, lorsqu'elle est requise, 

� la soudabilité, 

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

2 . 3  Association acier-béton 
2 . 3 . 1 Contrainte ult ime d'ad hérence [8.4.2] 

La contrainte ultime d'adhérence f bd doit être suffisante pour éviter toute rup­
ture d'adhérence. Pour les armatures à haute adhérence, on peut prendre : 

33 



"'O 0 c :J 0 
(V) ..-t 0 N 
@ 
....... ..c O'l ·;:::: > a. 0 u 

34 

Règ les générales 

� T/i est un coefficient lié aux conditions d'adhérence et à la position des 
barres au cours du bétonnage. T/i vaut l lorsque les conditions d'adhé­
rence sont « bonnes », et 0,7 dans tous les autres cas. 

Les conditions d'adhérence sont « bonnes » dans les quatre configu­
rations, considérées pendant le bétonnage, suivantes : 
• la barre est située en partie inférieure de l'élément et forme un angle 

entre 45° et 90° avec l'horizontale ; 
• la barre appartient à un élément de hauteur inférieure ou égale à 250 mm ; 
• la barre est située dans les 250 mm inférieurs d'un élément de hau­

teur comprise entre 250 et 600 mm ; 
• la barre n'est pas située dans les 300 mm supérieurs d'un élément 

de hauteur supérieure à 600 mm. 

1 b d . 
,
, 

132 - 0 � rJ2 vaut l pour es arres e 0 Jusqu a 32 mm et 
1 00 

pour 0 > 32 mm. 

Selon les Recommandations professionnelles, le respect des conditions 
de mise en œuvre des classes d'exécution 2 et 3 de la norme l'ENl 
3670- 1 est supposé satisfaire les « bonnes » conditions d'adhérence. 

2 . 3 . 2 Façon nage des barres [8. 3] 

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

Armature dans le cas des coudes, crochets ou boucles 

- 40 , pour les barres et fi ls de diamètre inférieur ou égal à 1 6  mm ; 

- 70 , pour les barres et fi l s  de d iamètre supérieur à 1 6  mm . 

Armature pliées après soudure d'une armature perpendiculaire 

- 50 , si l'armature soudée est située du côté intérieur au pl iage ; 

- 50 , s i  l'armature soudée est située d u  côté extérieur au p l iage et d is­
tante d'au moins 30 du point de départ du pl iage ; 

- 200 , s i  l'armature soudée est située du  côté extérieur au p l iage et  d i s­

tante de moins de  30 du  point de départ du  pl iage,  ou dans la partie 

courbe. 
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� La justification du diamètre du mandrin n'est pas nécessaire vis-à-vis 
de la rupture du béton si les conditions ci-après sont remplies : 
• l'ancrage nécessaire de la barre ne dépasse pas 5 0 au-delà de 

l'extrémité de la partie courbe ; 
• le plan de flexion n'est pas proche du parement et il existe une barre 

de diamètre supérieur ou égal à 0 à l'intérieur de la partie courbe ; 
• le diamètre du mandrin respecte le diamètre minimal fixé pour évi­

ter un dommage à l'armature. 

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

� Dans le cas contraire, il convient d'augmenter le diamètre du man­
drin selon l'expression : 

0 >- - - + -Fbr ( 1 2 ) 
m /"' fcd ab 20 

où : 
• Fbt est l'effort de traction dû aux charges ultimes dans une barre ou 

un groupe de barres en contact à l'origine de la partie courbe 
• ab pour une barre donnée (ou groupe de barres en contact), est la 

moitié de l'entraxe entre les barres (ou groupes de barres) perpen­
diculairement au plan de la courbure. Pour une barre ou un grou­
pe de barres proches du parement de l'élément, il convient de 
prendre pour ab l'enrobage majoré de 0 /2. 

2 . 3 . 3  Ancrage par scel lement d'une armature [8.4] 

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

Les coudes et les crochets ne contribuent pas à l'ancrage des barres com­
primées. 
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• Longueur d'ancrage de référence 

En admettant une contrainte d'adhérence constante et égale fbd '  la lon­
gueur d'ancrage de référence l'.b,rqd nécessaire pour ancrer l'effort Ascrsd 
d'une barre droite est : 

0 O"sd 
eb,rqd = 4 fbd 

crsd étant la contrainte de calcul de la barre dans la section à partir de 
laquelle on mesure l'ancrage. 

Dans le cas de barres pliées, il convient de distinguer la longueur d'ancra­
ge de calcul ebd' mesurée le long de l'axe de la barre, et la longueur 
d'ancrage de référence eb. 

• Longueur m i n i male d'ancrage 

La longueur minimale d'ancrage l'.b,min en l'absence de tout autre limita­
tion vaut : 

l'.b,min = max{0, 3l'.b,rqd ;  100 ; lOO mm} pour des barres tendues 

l'.b,min = max{0,6l'.b,rqd ; 100 ; 1 00 mm} pour des barres comprimées 

• Enrobage m i n i mal d'une barre 

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

L'enrobage minimal cd d'une barre est défini de la façon suivante (figure 2.5) : 

{a) Barres droites 

cd = min (a/2, c1, c) 

{b) Barres terminées par un 
coude ou un crochet 
cd = min (af 2, c1) 

c • • 

{c) Barres terminées par 
une boucle 

pour une barre droite, cd est le mini- pour une barre avec un coude ou un pour une barre avec une bouche 
mum de l'enrobage horizontal c1 , de crochet, cd est le minimum de l'enro- horizontale, cd est l'enrobage verti­
l'enrobage vertical c et de la moitié de bage horizontal c1 et de la moitié de la cal c. 
la distance entre nus à l'acier voisin distance entre nus à l'acier voisin 

Figure 2 . 5  



.� 
� "O 
= ;::l .... "' "'O V 0 V c 'V :J .� 0 ..... 0 .... (V) ;::l .-t ro 

0 = N 0 
@ = 

= ....... .!2 ..c .... 
O'l (.) ;::l ·;:::: "O >- 0 a. ..... 
0 o.. V u ..... 

V 
0 0 E-< 
-ci 0 = ;::l 
Q 
@ 

Matériaux 

• Longueur d'ancrage éq uivalente 

D Ancrage par cou rbure 

Par simplification, on considère que l'ancrage par courbure des barres 
tendues avec un pliage supérieur à 90° est assuré moyennant une lon­
gueur d'ancrage équivalente qui peut être prise égale à : 

----- -

e b,eq 

Figure 2.6 Longueur  d'ancrage équ iva lente pour un  crochet normal 

a 1 tient compte de la forme des barres : 

� a 1 = 1 ,  0 dans le cas général ; 

� a1 = 0, 7 si cd > 3 0 .  

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

D Ancrage avec barre transversale soudée 

Par simplification, on considère que l'ancrage avec une barre transversa­
le soudée, de diamètre 0t � 0,60 , à une distance supérieure ou égale à 
50 de la section d'origine de l'ancrage, est assuré moyennant une lon­
gueur d'ancrage équivalente qui peut être prise égale à : 

avec a4 = 0 ,7  

Figure 2. 7 Longueur  d'ancrage équ ivalente avec barre transversale soudée 
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• Longueur d'ancrage de calcu l 

La longueur d'ancrage de calcul f bct vaut : 

D Barres tendues 

� a1 tient compte de la forme des barres (voir ci-dessus) : 
• a1 = 1 ,0 dans le cas général ; 
• a1 = 0,7 si Cct > 30 pour une barre tendue munie d'un ancrage 

courbe. 

� a2 tient compte de l'effet de l'enrobage minimal, avec 0, 7 � a2 � 1 ,  0 : 
Cct - 0 • a2 = 1 - 0, 1 5  , pour une barre droite ; 

0 

Cct - 30 
b . d' b • a2 = 1 - 0, 15  , pour une arre munie un ancrage cour e. 

0 

� a3 tient compte de l'effet de confinement par des armatures transver­
sales non soudées : 

Œ3 = 1 - KÀ  \ L Ast - L Ast,min avec 0,7 � a3 � 1 ,0 et "' = -------
Ast 

• L A51 est la somme des sections des armatures transversales le long 
de ebd ;  

• L A sr, min est l'aire minimale des armatures transversales, soit 
0,25As pour les poutres et 0 pour les dalles ; 

• As est l'aire de la section de la barre ancrée ; 
• K dépend de la forme et de la position des armatures transversales : 

0 c> Âsc 
I • 

K = 0 , 1  K = 0,05 K= O 

Figure 2 .8  
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� a4 tient compte de l'influence des barres transversales soudées et vaut 
0,7 sous réserve des dispositions requises (voir ci-dessus). 

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

Œ5 = 1 - 0,04p 

avec p la pression transversale en MPa à l'état limite ultime le long de 
.ebd· 

0 Barres com primées 

Œ l = Œ2 = Œ3 = 1 ,  0 et Œ4 = 0, 7 soit lbd = 0, 7 lb,rqd 

2 . 3 . 4  Ancrage des armatures transversales [8. 5] 

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

• Ancrage par courbure 

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

� 100 et 70 mm à la suite d'un arc de cercle entre 90° et 1 50° ; 

� 50 et 50 mm à la suite d'un arc de cercle supérieur à 150°. 

� 100, et 
70 mm 

� � 

(a) 
Figure 2.9 

50, et 
> 50 mm 

(b) 

39 



"'O 0 c :J 0 
(V) .-t 0 N 
@ 
....... ..c O'l ·;:::: > a. 0 u 

40 

Règ les générales 

• Ancrage avec une armature transversale soudée 

Si une seule armature transversale est soudée (figure 2 . lOa), le nu de la 
barre transversale doit être distant d'au moins 10 mm de l'extrémité de 
la barre à ancrer et la barre transversale a un diamètre au moins égal à 
1 ,40 .  

Si deux armatures transversales sont soudées (figure 2 .  lOb ) ,  le nu de la 
première barre transversale doit être distant d'au moins 10  mm de 
l'extrémité de la barre à ancrer, et la distance entre axes des deux barres 
transversales doit être au moins égale à 20 et 20 mm, tout en restant 
inférieure à 50 mm. Les barres transversales ont un diamètre au moins 
égal à 0, 70 .  

� lO mm 

� 1 ,4 0 

(a) 

� lO mm 
� 0,7 0 

Figure 2 . 1 0  

(b) 

� 20 et 

20 mm 

� 50 mm 

2 . 3 . 5  Ancrage au moyen d e  barres soudées 

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

2 . 3 . 6 Recouvrements des barres [8. 7] 

La transmission des efforts d'une barre à l'autre peut s'effectuer par : 

� recouvrement des barres, 

� soudage, 
� coupleurs. 
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• Dispositions des recouvrements 

Les recouvrements des barres doivent être tels que : 

� la transmission des efforts soit assurée ; 

� il ne se produise pas d'éclatement du béton ; 

� il n'apparaisse pas de fissures. 

Il convient normalement : 

� de décaler les recouvrements et de les disposer hors des zones très sol­
licitées (rotules plastiques) ; 

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

Il convient de respecter les dispositions suivantes (figure 2. 1 1 )  : 

� la distance libre entre barres en recouvrement doit être limitée à 50 
mm ou 40 . À défaut, la longueur de recouvrement sera augmentée de 
la distance libre ; 

� 

� 

� 

les recouvrements successifs sont espacés longitudinalement entre 
eux d'au moins 0, 3f0 ; 
les recouvrements parallèles sont espacés latéralement d'une distance 
libre au moins égale à 20 mm ou 20 ; 
lorsque ces dispositions sont respectées, toutes les barres d'un même 
lit peuvent comporter un recouvrement dans la même section. La 
proportion est réduite à 50 °/o s'il s'agit de barres disposées en plu­
sieurs lits. 

� 0,3 f 0 
/ � 50 mm 

� 4 </J 

,�. * � 11- ' 

a �2</J 
..,..._ c:=============:::::i � 20  mm � c:===========+===========::!tZ=========:::J � 

� � .--- c:===============:::2==========:r:tt-c:=========::::::::========::::::i ---

Figure 2 . 1 1 
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• Longueur de recouvrement 

La longueur de recouvrement de calcul f0 vaut : 

ai , a2 , a3 , a4 , et a5 ont les mêmes valeurs que pour le calcul de la lon­
gueur d'ancrage, avec toutefois une différence pour a3 : la valeur de 

L Ast,min est égale à As O"sct
, avec As l'aire de la section d'une des barres 

fyd 
comportant un recouvrement. 

a6 = �, avec p1 le pourcentage de barres avec recouvrement tel que 

l'axe dudit recouvrement se situe à moins de 0,65f0 du recouvrement 
considéré (figure 2 . 12 ) .  La valeur de a6 est bornée inférieurement à 1 et 
supérieurement à 1 ,5. 

t 

1 1 1 1 1 
1 i 0,65 C0 : 0,65 C0 : cb 1 $ 4 1 1 1 
: Section considérée : 

Figure 2 . 1 2 

Barre I 

Barre II  
Barre III 

Barre IV 

Par exemple, les barres II et III sont en dehors de la section considérée : 
p1 = 50 o/o et a6 = 1 ,4 

• Longueur m i n i male de recouvrement 

La longueur minimale de recouvrement fo,min vaut : 

fo,min = max{0, 3a6fb,rqd ; 1 50 ; 200 mm} 
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• Armatures transversales dans une zone de recouvrement 

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

� Lorsque le diamètre des barres d'une jonction par recouvrement est 
inférieur à 20 mm, ou lorsque la proportion des barres avec recou­
vrement, en toute section, est inférieure à 25 °/o, on peut considérer, 
sans justification, que les armatures transversales nécessaires par 
ailleurs suffisent pour équilibrer les efforts transversaux de traction. 

� Lorsque le diamètre des barres d'une jonction par recouvrement est 
supérieur ou égal à 20 mm, il convient de disposer des barres trans­
versales perpendiculairement à la direction du recouvrement, entre 
celui-ci et le parement de béton de façon que la section totale Ast des 
armatures transversales soit supérieure ou égale à la section As d'une 
des barres du recouvrement. 

� Lorsque la proportion des armatures en recouvrement dans une sec­
tion donnée est supérieure à 50 °/o, et si la distance a entre les barres 
de deux recouvrements adjacents dans une section est telle que 
a � 100 , il convient d'utiliser comme armatures transversales des 
cadres, étriers ou épingles ancrés dans la section. 

Lorsque des armatures transversales spécifiques sont nécessaires, elles 
sont disposées pour moitié sur chacun des deux tiers de la longueur f0, à 
chaque extrémité de la zone de recouvrement, avec un espacement au 
plus égal à 150 mm. 

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

2 . 3 . 7  Barres de g ros d iamètre [8.8] 

L'Eurocode 2 prévoit des règles supplémentaires pour les barres de gros 
diamètre, supérieur à 0large 40 mm. 

2 . 3 . 8  Paq uets de barres [8.9] 

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

Les diamètres des barres peuvent différer jusqu'à un rapport de 1 ,7 entre 
les différents diamètres. 

Sauf indication contraire, les règles applicables aux barres isolées s'appli­
quent également aux paquets de barres. 

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

Le diamètre équivalent de cette barre est tel que 0n = 0,y'nb, borné par 
55 mm, où nb est le nombre de barres du paquet. 

Le nombre de barres nb est limité à : 

� 4 dans le cas de barres verticales comprimées et des barres à l'intérieur 
d'une jonction par recouvrement ; 

� 3 dans tous les autres cas. 

2 . 3 . 9  Recouvrement des trei l l is  soudés HA [8. 7. 5] 

• Recouvrement des armatures pri ncipales 

On prend en considération le sens de pose des panneaux en recouvre­
ment l'un par rapport à l'autre : 

� les armatures principales sont dans des plans confondus ; 

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

Dans le cas où les armatures principales sont dans des plans confondus, on 
applique les règles relatives aux barres à haute adhérence, avec o:3 = 1 ,  0 . 

Dans le cas où les armatures principales sont dans deux plans distincts, 
on dispose les recouvrements dans les zones où la contrainte de l'acier à 
l'état limite ultime est inférieure à 80 o/o de la résistance de calcul. 

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

� Dans le cas où les armatures principales sont dans des plans confon­
dus, on applique les règles relatives aux barres à haute adhérence. 

� Dans le cas où les armatures principales sont dans deux plans dis­
tincts, la proportion admissible d'armatures principales en recouvre­
ment dépend de la section par unité de longueur : 
• si A � 1 2  cm2/ml, la proportion admissible est 100 o/o ; 

• si A > 1 2  cm2/ml, la proportion admissible est 60 °/o. 

Il convient de décaler au minimum de 1 ,  3f0 les jonctions de diffé­
rents panneaux. 
Aucune armature transversale supplémentaire n'est nécessaire. 

• Recouvrement des armatures de répartition 

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

6 < 0 � 8.5 

8.5 < 0 � 1 2  

lo ): 1 50 m m  et au moins une mai l le (2 soudures) 

lo ): 250 mm et au moins deux mai l les (3 soudures) 

lo ): 350 mm et au moins deux mai l les (3 soudures) 

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

Toutes les armatures de répartition peuvent être ancrées par recouvre­
ment dans une même section. 

2 .4 Durabi l ité et d ispositions 
constructives 

2 . 4 . 1 Général ités 

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

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

2 .4 . 2  Condit ions d'environ nement [4.2] 

• Eurocode 2 

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

Tableau 2 . 1  Classes d'exposition en fonction des conditions d'environnement, 

conformément à l'EN 206- 1 

Description de 
l'environnement 

Exemples informatifs 

1 Aucun risque de corrosion ni d'attaque 

xo Béton armé : très sec 

2 Corrosion par carbonatation 

Béton à l ' intérieur  de bâtiments où le  taux 

d 'humid ité de l'a i r  ambiant est très faib le  

Béton à l ' intérieur  de bâtiments où le  taux 
XCl Sec ou en permanence moui l lé d 'humid ité de l 'a i r  ambiant est faib le  

XC2 H u mide,  rarement sec 

XC3 Humid ité modérée 

Béton su bmergé en permanence par l'eau 

Su rfaces de béton soumises au contact à 
long terme de l'eau 

Un grand nombre de fondations 

Béton à l ' intérieur  de bâtiments où le taux 
d 'humid ité de l'a i r  ambiant est moyen ou 

élevé 

Béton extérieur abrité de la pluie 

Su rfaces de béton soumises au contact de 

XC4 Alternativement humide et sec l 'eau, mais n'entrant pas dans la classe 
d'exposition XC2 
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3 Corrosion par chlorure 

XDl  Humid ité modérée 
Su rfaces de béton exposées à des 

chlorures transportés par voie aérienne 

Piscines 

XD2 Humide, rarement sec Éléments en béton exposés à des eaux 

ind ustrie l les  contenant des ch lorures 

Éléments de ponts exposés à des 

projections contenant des  chlorures 
XD3 Alternativement humide et sec Chaussées 

Dalles de parcs de stationnement de véhi­
cules 

4 Corrosion par chlorure en provenance de l'eau de mer 

XS l 

XS2 

XS3 

Exposé à l'air véhiculant du sel 

pas en marin maiscontact 

d i rect avec l'eau de mer 

Imme rgé en permanence 

Zones de marnage, zones 

soumises à des projections 

ou à des embruns 

5 Attaque par gel et dégel 

XFl  

XF2 

XF3 

XF4 

Saturation modérée en eau, 

sans agent de  déverglaçage 

Saturation modérée en eau, 
avec agent de déverglaçage 

Forte saturation en eau, sans 
agent de déverglaçage 

Forte saturation en eau ,  

avec agent de déverglaçage 

ou eau de mer 

Structures sur la côte ou à proxim ité 

de la côte 

Éléments de structures mari nes 

Éléments de structures mari nes 

Surfaces verticales de béton exposées 

à la p lu ie  et au gel  

Su rfaces verticales de  béton des 

ouvrages routiers exposés au gel  et à l 'a i r  

véhicu lant des  agents de  déverglaçage 

Su rfaces horizontales de béton 
exposées à la p lu ie  et au gel  

Routes et tabl iers de pont exposés 

aux agents de déverglaçage 

Su rfaces de béton verticales 

d i rectement exposées aux projections 

d'agents de déverglaçage et au gel  

Zones des structures marines soumises 

aux projections et exposées au gel  
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6 Attaque chimique 

XAl 
Envi ronnement à faible 

agressivité ch imique selon 

EN 206- 1 , tab le  2 
Sols naturels et eau dans le  sol 

XA2 
Envi ron nement d'agressivité 

chimique modérée selon EN 

206- 1 , table 2 
Sols naturels et eau dans le  sol 

Environnement à forte agressivité 
XA3 Sols nature ls  et eau dans le sol 

chimique selon EN 206- 1 , tab le  2 

• Annexe nationale 

Pour ce qui concerne l'enrobage, la colonne d'exemples informatifs du 
tableau 2 . 1  est rendue normative compte tenu des notes suivantes : 

� Note 1 Les parties des bâtiments à l'abri de la pluie, que ceux ci soient 
clos ou non, sont à classer en XCl à l'exception des parties exposées 
à des condensations importantes à la fois par leur fréquence et leur 
durée qui sont alors à classer en XC3. C'est le cas notamment de cer­
taines parties d'ouvrages industriels, de buanderies, de papeteries, de 
locaux de piscines . . .  

� Note 2 Sont à classer en XC4 les parties aériennes des ouvrages d'art 
et les parties extérieures des bâtiments non protégées de la pluie, 
comme par exemple les façades, les pignons et les parties saillantes à 
l'extérieur, y compris les retours de ces parties concernés par les che­
minements et/ou rejaillissements de l'eau. 

� Note 3 Ne sont à classer en XD3 que les parties d'ouvrages soumises 
à des projections fréquentes et très fréquentes et contenant des chlo­
rures et sous réserve d'absence de revêtement d'étanchéité assurant la 
protection du béton. 

Ne sont donc à classer en XD3 que les parties des parcs de stationne­
ment de véhicules exposées directement aux sels contenant des chlo­
rures (par exemple les parties supérieures des dalles et rampes) et ne 
comportant pas de revêtement pouvant assurer la protection du 
béton pendant la durée de vie du projet. 
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� Note 4 Sont à classer en XS3 les éléments de structures en zone de mar­
nage et/ou exposés aux embruns lorsqu'ils sont situés à moins de 100 m 
de la côte, parfois plus, jusqu'à 500 m, suivant la topographie particulière. 

Sont à classer en XS 1 les éléments de structures situés au delà de la 
zone de classement XS3 et situés à moins de 1 km de la côte, parfois 
plus, jusqu'à 5 km, lorsqu'ils sont exposés à un air véhiculant du sel 
marin, suivant la topographie particulière. 

� Note 5 En France, les classes d'exposition XF 1 ,  XF2, XF3 et XF4 sont 
indiquées dans la carte donnant les zones de gel, sauf spécification 
particulière notamment fondée sur l'état de saturation du béton (voir 
l'Annexe nationale de l'EN 206- 1 ) .  

Pour les classes d'exposition XF, et sous réserve du respect des dispo­
sitions liées au béton (EN 206- 1 et documents normatifs nationaux), 
l'enrobage Cmin,dur sera déterminé par référence à une classe d'exposi­
tion XC ou XD, selon le type de salage. 

� Note 6 Les exemples informatifs donnés pour les classes XAl ,  XA2 et 
XA3 sont à comprendre et préciser comme suit : 
• Éléments de structures en contact avec le sol ou un liquide agressif 
• Ouvrages de Génie Civil soumis à des attaques chimiques suivant 

les documents particuliers du marché. 

� Note 7 Les risques de lixiviation et d'attaque par condensation d'eau 
pure sont à traiter dans les classes d'exposition XAl ,  XA2 et XA3 sui­
vant leur sévérité. 

2 . 4 . 3  Classification structurale [tableau 4 . 3 N F] 

Il est prévu 6 classes structurales, S 1 à S6. La classe minimale est la classe 
S 1 .  La classe structurale à utiliser pour les bâtiments et ouvrages de génie­
civil courants (durée d'utilisation de projet de 50 ans) est la classe S4 . 

Plusieurs critères apportent une modification à la classe structurale : 

� une durée d'utilisation de projet de 100 ans impose une majoration 
de 2 classes ; 

� une durée d'utilisation de projet inférieure ou égale à 25 ans permet 
une minoration de 1 classe ; 
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� le choix d'une classe de résistance minimale du béton, en fonction de 
la classe d'exposition, permet de considérer une minoration de une 
classe : 

Classe 
d'exposition 

Classe 
de résistance 

xo XCI XC2/XC3 XC4 XD 1 /XS1 / XD2/XS2/ XD3/XS3/ 
XAl XA2 XA3 

? C30/37 ? C30/37 � C30/37 ) C35/45 ) C40/50 ) C40/50 ) C45/55 

La limite peut être réduite d'une classe de résistance si l'air entraîné est 
supérieur à 4 °/o. 

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

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

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

� la maîtrise particulière de la qualité de production du béton permet 
de considérer une minoration d'une classe. 

2 .4 .4  Classe indicative de rési stance pou r  la 
d u rabi l ité [An nexe E] 

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

Ceci peut amener à une résistance à la compression du béton plus élevée 
que celle exigée pour le dimensionnement de la structure. Le lien entre 
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les classes de résistance du béton et les classes d'exposition peut être 
décrit par des classes indicatives de résistance. 

Les valeurs des classes indicatives de résistance sont définies par l'Annexe 
nationale : 
IJJli> pour les éléments coulés en place ou préfabriqués : 

Classe d'exposition 

Corrosion 

XCI /XC2 XC3/XC4 XDI XD2 XD3 XS l /XS2 XS3 

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

Dommage au béton 

Classe d'exposition xo XFI XF2 XF3 XAI XA2 XA3 

Classe indicative 
de résistance C25/30 C25/30 C30/37 C30/37 C35/45 C40/50 

IJJli> pour les éléments préfabriqués en usine : 

Classe d'exposition 

Classe indicative 
de résistance 

Classe d'exposition 

Classe indicative 
de résistance 

XC I 

C20/25 
C30/37 

xo 

C20/25 

Corrosion 

XC2 XC3/XC4 XDl /XD2 

C30/37 C35/45 C35/45 

Dommage au béton 

XFI XF2 XF3 

C35/45 C35/45 C35/45 

XD3 XSI XS2/XS3 

C40/50 C35/45 C40/50 

XAI XA2 XA3 

C35/45 C35/45 (40/50 

Quand la résistance choisie est plus élevée que celle exigée par le dimen­
sionnement de la structure, il convient d'utiliser la valeur de calcul de fctm 
associée à la valeur élevée de la résistance dans le calcul du ferraillage 
minimal et dans la maîtrise de l'ouverture des fissures. 
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2 .4 . 5 En robage [4.4. 1 ]  

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

L'enrobage permet de garantir : 

� la bonne transmission des forces d'adhérence ; 

� la protection de l'acier contre la corrosion ; 

� une résistance au feu convenable. 

enrobage 

Figure 2 . 1 3 

• Enrobage nomi nal 

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

Cnom = Cmin + ..Ô..Cctev 

La valeur de l'enrobage minimal est donnée ci-après. 

La valeur de ..Ô..Cctev est fournie par l'Annexe nationale. La valeur à utiliser 
est 10  mm. 

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

10  mm ;;:: ..Ô..Cctev ;;:: 5 mm 
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Lorsqu'on peut garantir l'utilisation d'un appareil de mesure très précis 
pour la surveillance ainsi que le rejet des éléments non conformes ( élé­
ments préfabriqués, par exemple), ou lorsque la conception et l'exécu­
tion des éléments d'ouvrages y compris leur ferraillage sont soumis à un 
système d'assurance qualité couvrant toutes les phases de la conception à 
l'exécution, il est possible de réduire la marge de calcul pour tolérance 
d'exécution, de sorte que : 

10  mm ;?: �Cdev ;?: 0 

• En robage min imal  

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

Cmin = max {cmin,b ; Cmin,dur + �Cdur,1 - �Cdur,st - �Cdur,add ; 10  mm} 

avec : 

lllli- Cmin,b enrobage minimal vis-à-vis de l'adhérence 
= diamètre de la barre isolée ou diamètre équivalent d'un paquet 

lllli- Cmin,dur enrobage minimal vis-à-vis des conditions d'environnement 

Classe 
structurale 

S l  
5 2  

53 

54 

SS 
56 

11••11•• 
1 0  

1 0  

1 0  

1 0  

1 5 

2 0  

1 0  

1 0  

1 0  

1 5  

2 0  

2 5  

1 0  

1 5  

2 0  

2 5  

30 

3 5  

1 5  

2 0  

2 5  

3 0  

3 5  

40 

2 0  

2 5  

30 

3 5  

40 

45 

2 5  

30 

3 5  

40 

4 5  

5 0  

XD3/XS3 

30 

3 5  

40 

4 5  

5 0  

5 5  

Pour les classes d'exposition XF, l'enrobage Cmin,dur sera déterminé par 
référence à une classe d'exposition XC ou XD, selon les dispositions 
suivantes : 
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Règ les générales 

Type de salage 
(cf. recommanda­
tions GEL 2003) 

Peu fréquent 

Fréquent 

Très fréquent 

XC4 

Sans objet 

Sans objet 

Classe d'exposition 

Sans objet XC4 si le béton est Sans objet 
formulé sans 
entraîneur d'air 

XDl si le béton est 
formulé avec 
entraîneur d'air 

XDl ,  XD3 pour Sans objet XD2, XD3 pour les 

les éléments éléments très 

très exposés exposés 

Sans objet Sans objet XD3 

� �Cctur,[ marge de sécurité, égale à zéro en l'absence de spécifications 
supplémentaires. 

� �Cctur,st réduction dans le cas d'utilisation d'acier inoxydable, égale à 
zéro en l'absence de spécifications supplémentaires. 

� �Cctur,add réduction dans le cas de protection supplémentaire. La 
valeur à utiliser est zéro, sauf pour les revêtements adhérents justifiés 
vis-à-vis de la pénétration des agents agressifs. 

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

Dans le cas d'un béton coulé au contact d'un sol ayant reçu une prépara­
tion, l'enrobage minimal est au moins de 30 mm. 

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

2 .4 .6  Cond ition de bétonnage [8.2] : 
espacement des armatures 

Si l'on désigne par 0 le diamètre de l'acier le plus grand d'un paquet et 
par dg la grosseur du plus gros granulat utilisé, en général 25 mm, on doit 
respecter une distance libre horizontalement et verticalement entre 
barres parallèles ou entre lits horizontaux supérieure ou égale à la plus 
grande des deux valeurs 0 et ( 5 mm + dg) ou 20 mm. 
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3 .  l Actions permanentes 

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

Lorsque des incertitudes sur les valeurs sont plus importantes on définit 
une valeur caractéristique maximale Gk,sup et une valeur caractéristique 
minimale Gk,inf . 

3 .  1 . 1 Actions pondérales 

L'annexe A de l'Eurocode 1 contient des tableaux donnant les poids volu­
miques de très nombreux matériaux et produits utilisés dans la construc­
tion ou stockés. 

3 . 1 . 2  Variations l i n éaires 

• Retrait et fl uage [2.3.2.2] 

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

Aux états limites ultimes, les effets du retrait et du fluage ne sont à 
considérer que lorsque ceux-ci sont significatifs, par exemple dans la 
vérification de la stabilité lorsque les effets du second ordre ont leur 
importance. Dans ce cas, le coefficient partiel 1'sH est pris égal à 1,0. 
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Règ les générales 

Dans les bâtiments, les effets de la température et du retrait peuvent être 
négligés dans l'analyse globale sous réserve que les joints soient espacés 
de djoint> dont la valeur recommandée est 30 mètres. La valeur de djoint 
relève de l'Annexe nationale. 

• Annexe nationale 

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

30 m à 35 m 

départements vois ins de  la Méditerranée (régions sèches à forte 
opposition de température) 

rég ions de l'Est, A lpes, Massif Central , 

rég ion paris ienne,  rég ions du  Nord 

rég ions de l 'ouest de la France (rég ions humides et tempérées) 

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

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

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

� la qualité du béton, 

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

� le phasage de mise en oeuvre du béton (zones alternées, damiers . . .  ) ,  

� les procédés de cure, 
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Actions 

� les joints de reprise de bétonnage et/ ou les de clavetage ainsi que leur 
position, 

� les joints de pré-fissuration ainsi que leur position, 

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

• Recommandations professionnelles 

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

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

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

On peut, à l'opposé admettre un léger dépassement des distances fixées 
pour des blocs dans lesquels la création d'un joint supplémentaire pour­
rait conduire à une notable diminution du contreventement longitudinal 
ou transversal. 

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

L'attention est attirée sur le cas spécifique des parkings enterrés, enserrés 
dans des parois périphériques construites préalablement. En effet le 
retrait des planchers associé à la forte ventilation des locaux à partir de 
l'air ambiant peut conduire à des variations linéaires importantes des 
planchers. Il y alors lieu d'envisager un ensemble de dispositions 
constructives spécifiques telles que celles listées dans la note de l'Annexe 
nationale. 
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3 . 1 . 3 Les mouvements différentiels 

• Eurocode 2 

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

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

• Annexe nationale 

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

• Recommandations profession nel les 

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

3 . 2  Actions variables 

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

Les autres valeurs caractéristiques sont : 

� la valeur de combinaison, notée 'ljJ0 Qk ; 
� la valeur fréquente, notée 'l/J1 Qk ; 
� la valeur quasi permanente, notée 'ljJ2 Qk. 
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Actions 

Les valeurs des coefficients 'ljJ0, 1/J1 et 1/J2 sont données ci-dessous pour les 
bâtiments situés en France métropolitaine. 

3 .  2 .  1 Charges d'exploitation 

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

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

Les catégories A à El  sont soumises : 

� à une densité de charges verticales uniformes qk, v susceptibles d'être 
réduites par un coefficient ŒA pour effet de surface ; 

� à une charge verticale concentrée Qk,v sur une aire carrée de 50 mm 
de côté, en général non cumulable avec la charge uniforme. 

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

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

� Le coefficient ŒA n'est utilisé en France que pour les catégories 
d'usage A, B, C3, D l  et F. Il est calculé par l'expression : 

Ao ŒA = 0,77 + A :::;; 1 , 0  avec A0 = 3 , 5  m2 

� Le coefficient Œn n'est utilisé en France que pour les catégories 
d'usage A, B et F. Il est calculé par l'expression, pour n > 2 : 

1 , 36 
Œn = 0,5 + -­n 

0, 8 
Œn = 0,7 + ­n 

pour la catégorie A 

pour les catégories B et F 

Par définition, les coefficients de réduction ŒA et Œn ne sont pas à prendre 
en compte simultanément. 
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JtWÎ' [t) f 'J 
A 

B 

c 

D 

E 

F 
G 
H 

Usage 0 1 

Habitation, résidentiel 
planchers 
escaliers 
balcons 

Bureaux 

Lieux de réunion 
Cl : espaces équ ipés  de tables 
C2 : espaces équ ipés  de sièges fixes 
C3 : espaces sans obstacle à la circulation 
C4 : espaces permettant des activités physiques 
CS : espaces susceptibles d'accue i l l i r  des foules importantes 

Commerces 
D l  : commerces de détail courants 
02 : grands magasins 

Stockage 
E l  : poss ibil ité d'accumulation de marchandises 
E2 : usage industriel 

Zone de trafic : véhicules légers PTAC � 30 kN 

Zone de trafic : véhicules de poids moyen PTAC � 1 60 kN 

Toitures inaccessibles sauf pour entretien 

Toitures accessib les pour les usages des catégories A à D 

0,7 

0 ,7  

0 ,7  

0 ,7  

1 ,0 

0 , 7  

0 , 7  

0 

O ,S  

O ,S  

0 ,7  

0 ,7  

0,9 

0 ,7  

0 , 5  

0 

K Toitures accessib les pour des usages particul iers, hél istations 

-
0,3  

0 ,3  

0,6 

0,6 

0,8 

0,6 

0 ,3  

0 

qk \ Qk,\ 
2 ,0  

l , S  
2 , S  
3 , S  

2 , S  4,0 

2 , S  3 ,0  
4 ,0  4 ,0 
4 ,0 4 ,0 
S ,O  7,0 
S ,0  4 , S  

S ,0  S ,0  
S ,O  S ,O  

7 , S  7,0 

2 , 3  l S 

S ,O  90 

1 ,0 l , S  
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Actions 

Lorsque la charge d'exploitation est considérée comme une action 
d'accompagnement, un seul des deux facteurs 11/J et Œn doit être appliqué. 

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

poids propre 

:::;; 1 , 0  kN/ml 

:::;; 2 ,0 kN/ml 

:::;; 3 ,0 kN/ml 

3 .  2 .  2 Chariots élévateurs 

0,8 kN/m2 

l ,2 kN/m2 

Il convient de classer les chariots élévateurs dans l'une des 6 classes FLl à 
FL6 en fonction de leurs caractéristiques. 

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

L'essieu comporte deux roues dont l'impact est de forme carrée de 0,20 m 
de côté. 

La charge horizontale due à l'accélération ou la décélération peut être 
prise égale à 30 °/o de la charge verticale à l'essieu Qk . 

Classe 

FL 1 
FL2 
FL3 
FL4 
FL5 
FL6 

Charge statique à l 'essieu Qk (en kN et m) 

••• •  . . . 

2 1  
3 1  
44 
60 
90 

1 1 0 

1 0  
1 5  
25 
40 
60 
80 

Largeur 
de l'essieu 

0,85 
0,95 
1 ,00 
1 ,20 
1 ,50 
1 ,80 

• •• • • • 

1 ,00 2,60 
1 ,  1 0  3,00 
1 ,20 3,30 
1 ,40 4,00 
1 ,90 4,60 
2,30 5, 1 0  

Charge 
à l'essieu 

Qk 
26 
40 
63 
90 

1 40 
1 70 
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3 . 2 . 3  Charges horizontales sur  les parapets 

La valeur caractéristique de la charge linéique qk horizontale agissant au 
niveau d'un mur de séparation à une hauteur inférieure ou égale à 1 ,20 m 
est égale à :  

catégories C2 à C4 et D 

catégorie CS  

catégorie E 

3 . 2  .4  Charges c l imatiques 

1 , 00 kN/ml 

3,00 kN/ml 

2 ,00 kN/ml 

Les charges dues à la neige sur les bâtiments sont données par l'EN 1991 - 1 -3. 

Les charges dues au vent sur les bâtiments sont données par l'EN 1991 - 1 -4. 

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

3 . 2 .  5 Effets thermiq ues 

• Eurocode 2 

Les charges dues aux effets thermiques sur les bâtiments sont données 
par l'EN 199 1 - 1 .5. 

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

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

• Recommandations profession nel les 

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

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

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

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

3 . 3  Actions accidentel les 

Les actions accidentelles sont représentées par une valeur nominale 
unique Act . 
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4 . 1 Analyse structu rale [ 5] 

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

4 .  1 .  1 Analyse locale 

Une analyse locale complémentaire peut être nécessaire lorsque l'hypo­
thèse de distribution linéaire des déformations ne s'applique plus, par 
exemple : 

� à proximité des appuis ; 

� au droit des charges concentrées ; 

� aux nœuds entre poteaux et poutres ; 

� dans les zones d'ancrage ; 

� aux changements de section transversale. 

4 . 1 . 2  Champs de contraintes 

Dans le cas de champs de contraintes planes, le ferraillage peut être déter­
miné par une méthode simplifiée donnée en annexe F de l'Eurocode 2. 
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4 .2  Modél isation [ 5 .3 ]  

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

4 . 2 . 1 Géométrie [ 5 .3 .2]  

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

� Une poutre est un élément dont la portée est supérieure ou égale à 3 
fois la hauteur totale de la section. Dans le cas contraire, il est consi­
déré comme une poutre-cloison. 
Lorsqu'une grande précision n'est pas requise, la largeur beff de la 
table de compression des poutres en T est considérée comme 
constante par travée et égale à : 

beff = L beff, i + bw 

avec beff,i = 0, 2bi + 0, l.€0 en limitant beff,i à 0,2.eo et à bi . 
beff 

beff, 1 beff,2 
bw 

j j j j b1 b1 b2 b2 1 1 œ 9 

F igure 4. 1 

La longueur .e0 de la travée considérée, de portée entre axes .ei > est la 
distance entre points de moments nuls, supposés à 0, 1 5.ei d'un appui 
intermédiaire. 
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Sai l  i c itat ions 

La longueur l0 est prise égale à la portée li pour une travée isosta­
tique, 0, 85li pour une travée de rive et 0, 7li pour une travée inter­
médiaire. 

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

� Une dalle soumise à des charges uniformément réparties porte dans 
une seule direction si : 
• elle présente deux bords libres sensiblement parallèles, ou bien 
• elle est de forme rectangulaire et le rapport des côtés est compris 

entre 0,5 et 2 .  

4 . 2 . 2  Portée ut i le  des poutres et dal les 
dans les bâti ments [5 . 3.2 .2] 

• Eu rocode 2 

On définit la portée utile leff d'une poutre ou d'une dalle comme : 

leff = ln + a1 + a2 

où ln est la distance entre nus d'appui, et ai dépend des conditions 
d'appui, de la hauteur h de l'élément et de la profondeur d'appui t : 
ai = min(h/2 ; t /2) . 

� Dans le cas où la hauteur h est supérieure à la profondeur d'appui t, 
la portée utile est comptée à partir de l'axe de l'appui (figure 4.2) .  

h ( > t) t t t (!2 en t/2 r/2 en tilt eeff. eefE + + 
Appui Appui Encastrement 
simple intermédiaire parfait 

Figure 4.2 
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� Dans le cas d'appuis larges, la portée utile est comptée à partir du nu 
de l'appui, augmentée de la moitié de la hauteur de l'élément. 

t h ( < t) �-t-r 1 t ! h1/2t }12 h/2 .Cn .C n h/2 
l 

.Ceff 
t i 

{;eff l 

Appui Appui Encastrement 
simple intermédiaire parfait 

F igure 4.3 

� Dans le cas d'un appareil d'appui, la portée utile est comptée à partir 
de l'axe de l'appareil d'appui. 

• Recommandations profession nel les 

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

Lorsque les poutres sont appuyées sur de la maçonnerie ou des appareils 
d'appuis, la redistribution et les armatures sur appui sont calculées avec 
les valeurs des moments dans l'axe, éventuellement écrêtés. 

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

En conséquence, le fait de prendre les portées entre nus revient à la même 
chose que de faire le calcul entre axes et de ne garder que les moments au 
nu, on équilibre bien toujours le même moment isostatique par travée. 
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4 . 2 . 3  Moments sur  appuis 

Lorsque l'élément forme un ensemble monolithique avec ses appuis, 
c'est-à-dire qu'il constitue un encastrement, le moment de calcul à consi­
dérer est le moment au nu de l'appui, limité inférieurement à 65 o/o du 
moment d'encastrement. 

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

t 
.6.MEd = FEd sup ­

, 8 

où FEd,sup est la réaction d'appui, et t est la profondeur d'appui. 

Les dalles et poutres continues peuvent généralement être analysées en 
considérant que les appuis ne créent pas de gêne à la rotation. 

4 . 2 . 4  Modèles de com portement 

Les modèles de comportement couramment utilisés pour l'analyse sont 
les suivants. 

• Analyse élastique l i néaire 

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

• Analyse élastique l i néaire avec red istribution l i mitée 

L'analyse linéaire avec redistribution limitée des moments peut être uti­
lisée aux états limites ultimes. Dans ce modèle, les moments à l'état limi­
te ultime sur appuis déterminés par l'analyse linéaire peuvent être 
réduits, à condition naturellement d'être redistribués, par application 
d'un coefficient 6 . 
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Pour les poutres ou les dalles continues sollicitées principalement en 
flexion et dont le rapport entre portées adjacentes est compris entre 0,5 
et 2, la redistribution des moments fléchissants peut être effectuée sans 
vérification explicite de la capacité de rotation, sous réserve que : 

pourfck :::;;; 50 MPa 

� Les valeurs de k1 et k2 peuvent être fournies par l'Annexe nationale. 

1 ·1 · ( 0,0014) 
Les va eurs à utl iser sont k1 = 0,44 et k2 = 1 , 25 0 ,6 + ; Ecu2 

� ô � 0, 7, respectivement 0,8, lorsque les armatures sont de classe B ou 
C, respectivement A .  

� ô est le rapport du moment après redistribution au moment élas­
tique. Le rapport ô peut être choisi différent selon le cas de charge 
considéré. 

� Xu est la profondeur de l'axe neutre à l'état limite ultime après redis­
tribution Ecu2 est la déformation ultime de la section, soit 3 ,50 %0 
pour des bétons de classe inférieure à C50/60. 

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

Selon les Recommandations professionnelles, pour les bâtiments, cette 
analyse linéaire avec redistribution limitée des moments peut également 
être utilisée à l'ELS avec les mêmes coefficients de redistribution que ceux 
utilisés à l'ELU. 

8 • Analyse plastique, incluant notamment la modél isation N 
@ par bielles et t irants 
....... ..c O'l ·;:::: > a. 0 u 
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L'analyse plastique, sans vérification directe de la capacité de rotation 
peut être employée pour l'état limite ultime si les conditions suivantes 
relatives à la ductilité des sections critiques sont satisfaites : 

� l'aire de la section des armatures tendues est limitée de telle sorte que, 

quelle que soit la section considérée le rapport � :::;;; 0, 25 . Selon les 
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Recommandations professionnelles, cette condition est habituelle­
ment satisfaite pour les bétons de classe de résistance inférieure à 
CS0/60 ; 

� Les armatures de béton armé appartiennent à la classe B ou à la 
classe C ; 

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

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

• Analyse non l i néaire 

Dans les bâtiments, les déformations dues à l'effort tranchant et à l'effort 
normal peuvent être négligées, lorsqu'on prévoit qu'elles seront infé­
rieures à 10  °/o des déformations de flexion. Les Recommandations pro­
fessionnelles précisent que cette clause est vérifiée dans les poutres rec­
tangulaires si leur hauteur est inférieure au cinquième de la portée. 

4 . 2 . 5  Fondations 

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

L'interaction entre pieux peut être négligée lorsque la distance entre axes 
des pieux est supérieure à trois fois le diamètre des pieux. 

4 . 2 . 6  Cas de charge et combinaisons d'actions [5. 1 .3] 

• Eu rocode 2 

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

La simplification du nombre de dispositions de charges relève de 
l'Annexe nationale. 
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Pour les bâtiments, on recommande de retenir les dispositions simpli­
fiées ci-après : 

...,_ les charges permanentes raGk s'appliquent à toutes les travées, et une 
travée sur deux supporte en plus les charges variables rQ Qk ; 

...,_ les charges permanentes raGk s'appliquent à toutes les travées, et 
deux travées adjacentes quelconques supportent en plus les charges 
variables ÎQQk. 

• Annexe nationale 

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

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

• Recommandations profession nel les 

Comme indiqué dans l'Annexe nationale, il est admis, pour les bâtiments 
et lorsque les planchers sont réalisés en béton armé, de ne retenir que les 
arrangements suivants pour l'estimation des charges de calcul des élé­
ments ci-après précisés : 

...,_ Charges transmises aux poutrelles (ou poutres secondaires) et poutres 
des planchers 
Les charges agissant sur un élément porteur sont d'une part celles qui 
agissent directement sur lui et d'autre part celles qui lui sont trans­
mises par les éléments qu'il supporte, compte tenu de leur continuité 
éventuelle. 

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

Les planchers sont réputés à charge d'exploitation modérée si toutes 
les conditions suivantes sont satisfaites : 
• la charge d'exploitation est inférieure ou égale à deux fois la charge 

permanente et à 5 kN/m2, 
• les moments d'inertie des sections transversales sont les mêmes 

dans les différentes travées en continuité, 
• la fissuration ne compromet pas la tenue du béton armé ni celle de 

ses revêtements et les portées successives sont dans un rapport 
compris entre 0,8 et 1 ,25. 

Dans la transmission des charges des poutrelles aux poutres des plan­
chers à charge d'exploitation modérée, on peut admettre la disconti­
nuité des différents éléments, exception faite toutefois : 
• des travées de rive des poutrelles et des poutres où, sur le premier 

appui intermédiaire, il est tenu compte de la solidarité, soit en pre­
nant en compte les moments de continuité adoptés, soit forfaitai­
rement en majorant les réactions correspondant aux travées indé­
pendantes de 15  °/o s'il s'agit de poutrelles à deux travées et 10°/o s'il 
s'agit de poutrelles à plus de deux travées, 

• des travées de rive prolongées par une console où l'on tient comp-
te de l'effet de console. 

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

Charges verticales transmises aux poteaux supportant des planchers 
Les charges verticales agissant sur les poteaux peuvent être évaluées 
en faisant, s'il y a lieu application des lois de dégression et en admet­
tant la discontinuité des différents éléments des planchers (hourdis, 
poutrelles et poutres) .  
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Toutefois les charges ainsi obtenues sont à majorer : 
• de 15°/o pour les poteaux centraux dans le cas de poutres à deux travées, 
• de 10°/o pour les poteaux intermédiaires voisins des poteaux de rive 

dans le cas de poutres à plus de deux travées, les charges évaluées 
pour les poteaux de rive, dans l'hypothèse de la discontinuité, 
n'étant pas réduites. 

Dans le cas d'éléments de rive prolongés par des parties en porte à 
faux, il est tenu compte de l'effet de console dans l'évaluation des 
charges transmises aux poteaux, en admettant la discontinuité des 
travées au droit des poteaux voisins des poteaux de rive. 

4 . 2 . 7 I m perfections géométriq ues [ 5 .2] 

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

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

où : 

� 80 est la valeur de base qui relève de l'Annexe nationale. La valeur à 
utiliser est 1 /200 ; 

� Œh est un coefficient de réduction 2/ ,Ji, compris entre 2/3 et 1 ; 

� Œm est un coefficient de réduction ,J0, 5 (1 + l /m) ; 

� f est une longueur ou une hauteur ; 

� m est le nombre d'éléments verticaux contribuant à l'effet total. 

Par simplification, on pourra prendre Œh = Œm = 1 .  
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Dans le cas d'éléments isolés, l'effet des imperfections peut être pris en 
compte, au choix : 

IJJli> comme une excentricité ei donnée par ei = Belo/2, où lo est la lon­
gueur efficace (ou longueur de flambement), soit ei = l0/400 avec 
Œh = 1 ,  OU 

IJJli> comme une charge transversale Hi = e e N pour les éléments non 
contreventés ou Hi = 2BeN pour les éléments contreventés, où N est 
la charge axiale. 

Une solution alternative simplifiée, applicable aux voiles et poteaux iso­
lés dans les structures contreventées, consiste à utiliser une excentricité 
ei = f,0/400 pour couvrir les imperfections liées aux tolérances normales 
d'exécution. 

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

Il n'y a pas lieu de considérer ces imperfections aux états limites de ser­
VIce. 

75 



"'Cl 0 c :::J 0 
(V) ...-l 0 N 
@ 
_,_, ..c Ol ï:::: >­Q. 0 u 



-� 
� "O 
c ::::1 
.... </} 

"'O <!) 
0 <!) c '<!) </} :J •::::: 0 0 .... (V) ::::1 .-t � 
0 c N 0 c 
@ c 
....... 0 •;:J ..c u O'l ::::1 ·;:::: "O >- 0 a. ...., o. 0 <!) u ...., 

<!) .... ::::1 0 E-< 
-d 0 c ::::1 
Cl 
@ 

s . 1  Flexion s imple et com posée [6. 1 ]  

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

Le dimensionnement et le choix des dispositions constructives des élé­
ments qui ne respectent pas cette condition relèvent d'un modèle bielles 
et tirants. 

5 .  1 . 1 Hypothèses de calcul  

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

� les sections planes restent planes ; 

� les armatures adhérentes subissent les mêmes déformations relatives 
que le béton adjacent ; 

� la résistance en traction du béton est négligée ; 

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

� les contraintes des armatures se déduisent du diagramme contrainte­
déformation de calcul de l'acier . 

5 . 1  . 2  L imitation des déformations 

� La déformation en compression du béton doit être limitée à Ecu2 ou 
Ecu3 , soit 3,5 o/oo pour les bétons de résistance inférieure ou égale à 
50 MPa. 
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� La déformation en compression pure du béton doit être limitée à Ec2 
ou cc3, soit 2,0 o/oo dans le cas d'utilisation du diagramme parabole 
rectangle. 

� La déformation des armatures de béton armé est limitée à éuct> si cette 
limite existe. 

Défin itions 

L'exemple concerne le tracé du d iagram me d' i nteraction d 'une section 
rectangu la i re .  

Géométrie 

La section cons idérée est de forme rectangu la ire de largeur  0,40 m et 
de 0, 70 m de hauteur. La section d'ac ier infér ieure est de 1 6  cm2 et la 
section d'ac ier  supér ieure est de 6 cm2 .  

0,05 

0,5 8 

0,07 

On dés igne par : 

I A' 1 
1 
1 
1 • G  
1 
I A : 1 

G le centre de gravité de la section de  béton seu l ,  à la d i stance h/2 de 
la fibre supér ieure ; 
A le centre de gravité des aciers inférieurs ,  à la d istance d de la fibre 
supeneure ; 
A' le centre de gravité des aciers supérieurs, à la d i stance d' de la fibre 
supér ieure ; 
B le centre de gravité de la surface de béton comprimé, à la distance 0,4 x de 
la fibre supérieure (dans l'hypothèse du diagramme rectangulaire simpl ifié). 

Matériaux 

Le béton est u n  C2 5/30, de rés i stance à la compress ion fck = 25 MPa. 
Les aciers ont une l i m ite d'élastic ité fyk = 500 MPa et sont de c lasse de 
ducti l ité B.  
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États l i m ites u lt imes 

Justifications 

Diagramme d'interaction 

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

1 1 , , 

1 1 

• État de déformation 

2 
,' , 

3 4 5 B 

9 1 0  

L'état de déformation est caractérisé par une  droite, dont l 'équation 
donne la re lation entre la déformation relative au n iveau de la fibre 
supér ieure c0 ,  au n iveau des aciers i n férieurs Es et au n iveau des aciers 
supérieurs Es' · 

Pivot A Ey = co + (cud - co) � 

Pivot B Ey = 3,5  %0 + (es - 3,5  %0) � 

. 7 y Pivot C Ey = co + (2%o - c0) 3 d 

• État de contraintes 

Œ = ---co - éud 
3 ,5%o 

a = ----
3,5%0 - Es 

On ut i l i se le d iagramme rectangu laire s imp l ifié lorsq ue la sect ion est 
partie l lement comprimée. 
La valeur  abso lue de la contrainte des aciers est donnée par le m in imum 
des deux valeurs : 

Es - 2, 17%0 
O's = fyd ( l  + 0,08 % ) et O's = Es .Cs 

Cuk - 2, 1 7  OO 
• Efforts internes 
Les efforts internes et leurs moments respectifs par rapport au centre de gra­
vité de la section de béton seul sont calculés par les formules suivantes : 

- h Ns = Asas avec u n  bras de levier AG = 2 - d 
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- h 
Ns' = A51a; avec un bras de levier A'G = 

2 
- d' 

h 
Ne = 0, 8abwdf�ct avec un bras de levier BG = 

2 
- 0,4ad 

• Détail du calcul 
On donne ci-dessous le détai l  du  calcul d 'un point pour chaque p ivot. 

---7 Pivot A - Point 4 : 
Allongement des aciers 
Raccourc i ssement du  béton 

8s = 8uct = -45 %0 (par définition du pivot A) 
8c = 2 ,0%o (par défi n it ion du  point 4) 

y Déformation des aciers 

Axe neutre a 

Contrai nte des aciers 

Contrainte des aciers 

8s1 = 80 + (8uct - 80) 
d 

= 

0,05 
2,0 %o +  (-45 %o-2,0 %o) -- = - 1 ,73 %0 

0,63 

a =  
80 2,0 %o 

= 0,0426 
8ud - 80 -45 %0 - 2 ,0%o 

0"51 = 8s'Es = - l ,73 %0·200 000 = -346 M Pa 
45 - 2 , 17  

88 = -435( 1  + 0,08 ) = -466 MPa 
50 - 2 , 17  

Effort des  aciers Ns' = As'Œs' = -0,0006·346 = -0, 208 MN 
Effort des  aciers Ns = Asas = -0,0016-466 = -0,746 MN 
Effort du  béton Nc = 0, 8adbwfcct =0, 8·0,0426·0,63·0,40· 16, 7 = 0, 143 MN 

h I Moment des aciers Ms' = Ns' ( 
2 

- d )  = -0, 208(0,35 - 0,05) 

= -0,0624 MNm 
h 

Moment des aciers Ms = Ns (  
2 

- d) = -0,746(0,35 - 0,63) = +0,2089 MNm 

h 
Moment du  béton Mc = Ne ( - - 0,4ad) 

2 
= 0, 143(0, 35-0,4·0,0426·0,63) = 0,0485 MNm 

Effort normal l im ite 
Moment l im ite 

Ni = Ns' + Ns + Ne =  -0, 8 1 1 MN 
M1 = Ms' + Ms + Mc = 0, 1 95 MNm 

---7 Pivot B - Point 7 : 
Allongement des aciers 8s = 8uct = -4,0 %0 (par défi n it ion du  point 7) 
Raccourcissement du béton 8c = 3 ,5%o (par défin ition du  pivot B) 

y 
Déformation des aciers 8s' = 3 ,5  %0 + (8s - 3 ,5  %0) 

d 
0,05 

851 = 3 ,5  %0 + (-4,0%0 - 3 ,5  %0) -- = +2,90 %o 
0,63 
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États l i m ites u lt imes 

Axe neutre œ 

Contrainte des aciers 

Contrainte des aciers 

3 ,5  %0 3 ,5  %0 
6 œ =  = 0 4 7 

3 ,5 %o - c8 3 , 5 %o + 4,0 %o ' 
2 ,90 - 2, 1 7  

Œs' = 435( 1  + 0,08 ) = 435 MPa 
50 - 2, 17 
4,0 - 2, 1 7  

Œs = -435(1 + 0,08 ) = -436 M Pa 
50 - 2 , 17  

Effort des  aciers Ns' = As'Œs' = +0,0006·435 = +0,261 MN 
Effort des  aciers Ns = AsŒs = -0,0016-436 = -0,698 MN 
Effort du  béton Ne = 0, 8œdbwfcd =0 ,8·0,467·0,63·0,40· 16,7 = 1 ,568 MN 

h 
Moment des aciers Ms' = Ns' ( 2, - d') = +0,261 (0,35 - 0,05) 

= +0,0783 MNm 
h 

Moment des aciers Ms = N8 (- - d) = -0,698(0, 35 - 0, 63) 
2 

= +o, 1 954 MNm 
h 

Moment d u  béton Mc = Ne ( - - 0,4œd) 
2 

= 1 , 568(0,35 - 0,4·0,467·0,63) = +0, 3643 M N m  
Effort normal l im ite N1 = Ns' + Ns + Ne = + l ,  1 3 1  MN 
Moment l i m ite M1 = Ms' + Ms +  Mc = +0, 638 MNm 

-7 Pivot C - Point 1 0  : 
Allongement des aciers 
Contrainte des aciers 
Contrai nte du béton 
Effort des aciers 
Effort des aciers 
Effort du béton 

Moment des aciers 

Moment des aciers 

Moment d u  béton 

Effort normal l im ite 

Moment l i m ite 

c8 = cs' = cc = +2,0 %o (par définition du point 1 0) 
Œ51 = Œ5 = 2,0 %oEs = 2,0 %0·200 000 = 400 MPa 
Œc = f�d = 16, 7 MPa 
Ns' = As'Œs' = +0,0006-400 = +0,240 MN 
Ns = Ascrs = +0,0016-400 = +0,640 MN 
Ne = hbwfcd = 0, 70·0,40· 1 6, 7  = +4, 667 MN 

h I Ms' = N81 (
2 

- d )  = +0, 240(0, 35 - 0,05) 

= +0,0720 MN 
h 

Ms = Ns (
2 

- d) = +0,640(0, 35 - 0, 63) 

= -0, 1792 MN 
h h 

Mc = Ne (- - -) = 0,0000 MNm 
2 2 

Ni = Ns' + Ns + Ne = +5, 547 MN 

Mi = Ms' + Ms + Mc = -0, 107 MNm 
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États l i m ites u l t imes  
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Défin it ions 

0 C> 
d 

0 "' 
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Effort normal (MN) 

C> C> ri 
0 0 "' C> 
M� V 

Diagramme d'i nteraction Moments positifs 

0 C> 
lii 

0 C> 
cD 

L'exemple  concerne l 'étude vis-à-vis de la flexion s imple de la  section 
médiane d 'une poutre isostat ique.  
On se propose d'étudier cette section dans deux s ituat ions de charge­
ment d ifférentes A et B couvrant les  s ituations  les p l u s  fréquentes . 

Géométrie 

La poutre cons idérée a une  portée de 6 ,00 m et une section rectangu­
la ire de 0 ,30 m de largeur par 0 ,  70 m de hauteur.  

6,00 

Matériaux 

Le béton est un C2 5/30 ,  de rés istance à la corn press ion f�k = 25 MPa. 
Les aciers ont une  l im ite d'é last ic ité fyk = 500 MPa et sont de c lasse de 
duct i l ité B.  
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Règ les générales 

Conditions d'exploitation 

La classe structurale du bâtiment est la classe 54. La classe d'exposition 
de la poutre est la  c lasse XC 1 .  
On chois it  un  en robage nomi nal de Cnom = 30 mm, qu i  permet de  res­
pecter de facto l 'enrobage nomi nal pou r  les barres longitudinales de  
diamètre jusq u'à 2 5  mm.  

Actions 

Actions permanentes 

Dans la s ituation A, sous poids propre seu l  g0 = 5 ,25 kN/ml 
Les actions permanentes sont un i formes, de valeur  : g = 20,00 kN/ml 
dans la s ituation B.  

Actions variables 

Les actions variables sont un iformes, de valeur : 

qA = 1 0,00 kN/ml dans la situation A 

qB = 30,00 kN/ml dans la situation B 

La valeur q uasi-permanente des actions variables est défin ie  par le coef­
fic ient '112 = 0,6 .  

Actions accidentel les 

Sans objet. 

Combinaisons d'actions 

• États limites ultimes 

La combinaison fondamentale à cons idérer  condu it  à une charge  un i ­
forme : 
l , 35Gk,sup + l ,50Qk, 1 soit : 

PuA = 22,09 kN/ml dans la s i tuation A 

PuB = 72,00 kN/ml dans la s i tuation B 

• États limites de service 

La combi naison caractéristique à cons idérer  cond uit à une charge un i ­
forme : 
Gk,sup + Qk, 1 soit : 

PsA = 15 ,25 kN/ml dans la s ituation A 
PsB = 50,00 kN/ml dans la s ituation B 
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États l i m ites u lt imes 

La combinaison quasi-permanente à cons idérer condu it à une  charge 
un iforme : 
Gk,sup + W2 Qk, 1 avec \112 = 0, 6 ,  soit : 

PsA = 1 1 , 25 kN/ml dans la situation A 
PsB = 38,00 kN/ml dans la situation B 

Sollicitations 

Dans le cadre de cette étude, on se l i m itera à la  détermination d u  
moment fléchi ssant. 

Moment fléchissant 

Le moment fléch i ssant dans la section médiane de la poutre est donné 
par la formu le  c lass ique : 

pl2 M = -
8 

• États limites ultimes 
Le moment à l 'état l im ite u lt ime sous la combinaison fondamentale 
vaut : 

MuA = 0,099 M N m  dans la s ituation A 
Mus = 0, 324 M N m  dans la s ituation B 

• États limites de service 
Le moment à l'état l im ite de service sous la combi naison caractéris­
tique vaut : 

MscA = 0,069 MNm dans la s ituation A 
MscB = 0, 225 MNm dans la s ituation B 

Le moment à l 'état l im ite de service sous la combinaison quasi-per­
manente vaut : 

MspA = 0,05 1 M N m  dans la s ituation A 
MspB = 0, 17 1  MNm dans la situation B 

Justifications 

Les form ules ut i l i sées sont ce l les d'une section rectangu laire .  

État l imite ult ime de résistance 
• Situation A 

Moment rédu it  
0,09 

----
2-- = 0,050 

0,30 . 0,63 . 16,7 
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Règ les générales 

Posit ion de l'axe neutre a =  1 , 25 · ( 1  - Jl - 2µu) = 0,064 
x = ad = 0,040 m 

Bras de levier f3 = 1 - 0,4a = 0,974 
z = f3d = 0,614 m 

Frontière pivots A et B 

Al longement des aciers 

Contrainte des aciers 

Sect ion d 'armature 

• Situation B 
Moment rédu i t  

Posit ion de l'axe neutre 

Bras de levier 

Frontière pivots A et B 

Al longement des aciers 

Contrainte des aciers 

Section d'armature 

aAB = 
3 ,5 %o 

3 ,5  %0 - .Sud 
= 0,072 

3 ,5 %o 
3 ,5 %o - 0,9 · 50 %0 

Es = Eud = 0,9 · 50 %0 = 45 %0 (pivot A) 
Es - 2, 1 7 %0 Œs = fyd ( l  + 0,08 % ) Euk - 2, 17 OO 

= 435(1 + 0,08
45 - 2' 17

) = 466 MPa 
50 - 2, 17 

Mu 0,099 2 A = - = = 0 00035 = 3 5 cm s 
zas 0 ,614 · 466 ' ' 

Mu 0, 324 
µ = = 0 1 63 u 

bd2fcd 0,30 · 0, 632 · 1 6,7 ' 

a = 1 , 25 ( 1  - Jl - 2µu) = 0,224 
x = ad = 0, 141 m 
f3 = 1 - 0,4a = 0,910 
z = f3d = 0,574 

3 ,5 %o 
aAs = ----3 ,5  %0 - .Sud 

3' 5 %o = 0,072 
3 ,5 %0 - 0,9 . 50 %0 

3 ,5  %o( l - a) 3 ,5  %o(l - 0,224) 
Es = 

a 0, 224 
= 12, 1 %0 

Es - 2, 1 7 %0 Œs = fyd ( l  + 0,08 01 ) Euk - 2, 17  100 

(pivot B) 

1 2  1 - 2 17 
= 435( 1  + 0,08 ' ' ) = 442 MPa 

50 - 2, 17 
Mu 0, 324 As = - = ----zas 0,574 · 442 

= 0,00128 = 12, 8 cm2 
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États l i m ites u lt imes 

Définitions 

L'exem ple concerne l 'étude de la section médiane d 'une poutre isosta­
t ique,  tel le q u'e l le  a été étudiée en flexion s imple ,  soumise en outre à 
un effort normal .  
On se propose d'étud ier  cette section sol l ic itée en flexion composée 
dans la situation de chargement C ,  l 'effort normal étant cons idéré suc­
cessivement positif et négatif. 

Géométrie 

La poutre considérée a une portée de 6,00 m et une section rectangu­
laire de 0 ,30  m de largeur  par 0 ,  70 m de hauteur. La poutre est asso­
ciée à une dalle de 0 ,  1 6  m d'épaisseur. 

Matériaux 

Le béton est un C2 5/30, de rés istance à la com pression fck = 25 MPa. 
Les aciers ont une l i m ite d'é lasticité f�k = 500 MPa et sont de classe de 
duct i l i té B.  

Conditions d'exploitation 

La classe structurale du bât iment est la c lasse 54. La classe d'exposition 
de la  poutre est la classe XC 1 .  
On chois it  un  enrobage nominal de Cnom = 30 mm,  qu i  permet de res­
pecter de facto l 'en robage nominal pour les barres longitudinales de 
d iamètre j usq u'à 2 5 mm.  

Actions 

Actions permanentes 

Les act ions permanentes sont un i formes 
y compris le poids propre 

Actions variables 

g = 20,00 kN/ml 

Les actions variables sont un iformes q = 70,00 kN/ml 
Les actions variables sont suscept ib les d'être accompagnées d'un effort 
centré, selon la d i rection de la fibre moyenne de la poutre : 

Actions accidentelles 

Sans objet. 

Q = ±400,00 kN 
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Règ les générales 

Combinaisons d'actions 
États l i m ites u lt imes : la combi naison fondamentale a cons idérer  
condu it à une charge u n iforme : 

1 , 35Gk, sup + l , SOQk, 1 soit Pu = 1 32,00 kN/ml 

États l im ites de service : la com binaison caractéristique à cons idérer 
conduit  à une charge un iforme : 

Gk,sup + Qk, 1 soit Ps = 90,00 kN/ml 

Soll icitations 

Dans le cadre de cette étude, on se l im itera a la détermination du  
moment fléch issant et  de l'effort normal. 

États l imites u ltimes 

Le moment à l'état l imite ultime sous la combinaison fondamentale vaut : 
Mu = 0,594 MNm 

L'effort normal concomitant vaut : Nu = ±0,600 MN 

États l imites de service 

Le moment à l 'état l im ite de service sous la combinaison caractéris­
tique vaut : 

Mser = 0,405 MNm 
L'effort normal concomitant vaut : Nser = ±0,400 MN 

Justifications 

La largeur de dal le à prendre en compte est heff = I:beff,i + bw , avec 
heff, i = 0,2bi + 0, l lo en  l im itant heff,i à 0,2/o et à bi . 
L'entraxe des poutres n'étant pas connu ,  on prendra par défaut 
beff, i = 0, 1 · 6,00 = 0,60 m, d 'où u n e  larg e u r  de table 

heff = 2 · 0,60 + 0,30 = 1 , 50 m (voi r  auss i  §4 .2 . 1  ) .  

État l imite u ltime de résistance 

• Effort normal positif 

On peut négl iger les effets d u  second ordre s i  l 'é lancement est i nfér ieur 
à la valeur l im ite Àiim· 
Section droite Ac = ( 1 , 50 - 0, 30) · 0, 16 + 0,30 · 0, 70 

= 0, 192 + 0, 210 = 0,402 m2 
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États l i m ites u lt imes 

Moment stat ique - 0, 16 0,70 - 3 
Mstatique - 0, 1 92-

2
- + 0, 2 10-

2
- - 0,0889 m 

Centre de gravité 
Mstatique 0, 0889 
-- = = 0 221  m Ac 0,402 ' 

Inertie 
1 , 20 . 0, 163 0,30 . 0, 703 

12  
+ 

12  
+o, 192(0, 221 - 0,08)2 + o,21oco, 221 - o, 35)2 

= 0,000410 + 0,008575 + 0,0038 17  + 0,003495 = 0,01630 m4 

Rayon de g iration i = 
{TAic = 

O,Ol630 
= 0,201 m y A:: 0,402 

On observera que cette valeur est très vois ine de la valeur  approchée 
h 0,70 

par � = � = 0,202 m v 1 2  v 12  

Effort normal re latif 
0,600 = 0,0894 

0,402 . 16,7 

, 20ABC 20 · 0, 7 · 1 , 1 · 0, 7  
Elancement l imite Àlim = r.; = = 36, 1 (voir § 7 . 1 .3)  -vn J0,0894 

Élancement 
l0 6,40 

À = - = = 3 1 , 8  < À!im i 0,20 1  

On t ient compte des imperfections géométr iques,  qu i  peuvent être esti-
lo 6,40 

mées à ei = 
400 

= 
400 

= 0,0 1 6  m 

Excentricité 
Mu 0,594 

e1 = - = = 0,990 m 
Nu 0,600 

Excentricité totale e = e1 + eî = 0,990 + 0,016 = 1 ,006 m 
On calcule le moment MuA des forces extérieures par rapport aux aciers 
tendus : 

Moment 

Moment rédu it  

MuA = Nu (e - Ya + d) = 0,600( 1 ,006 - 0,221 + 0, 63) 
= 0, 849 MNm 

0, 849 
----

2-- = 0,085 
1 ,50 . 0,63 . 16,7 

(pivot B) 
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Règ les générales 

Posit ion de l'axe neutre a = I , 25 ( I  - JI - 2µ,u) = 0, I 11 

Bras de levier 

Effort de compression 

Effort de traction 

Al longement des aciers 

Contrai nte des aciers 

Sect ion d'armature 

• Effort normal négatif 

x = ad = 0,070 m, infér ieur à 0, 1 6  m 

f3 = I - 0,4a = 0,956 
z = {Jd = 0,602 

MuA 0, 849 
Ne = 

-z- = 
0,602 

= I ,4 IO  MN 

Ns = Nu - Ne = 0,600 - I ,4 IO  = -0, 8 I O  MN 

3 ,5  %0( 1 - a) 3 ,5  %0(1  - 0, 11 I )  
0, I l l  a 

= 28, 0 %0 

és - 2, I 7 %o 
Œs = fyd ( l  + 0,08 o/c ) éuk - 2, I 7 OO 

28 OI - 2  I7 
= -435(I  + 0,08 ' ' ) = -454 MPa 

50-2, I7  

_
0,

_
3 I

_
O 

= 0 OOI78 = I7  8 cm2 
-454 ' ' 

On ne t ient pas compte des effets d u  second ordre, qu i  n'ont pas l ieu  
d'être dans l e  cas d 'une traction,  mais  on prend en  com pte les  imper­
fections géométr iques.  

Excentric ité 
Mu 0,594 

e1 = - = = -0,990 m 
Nu -0,600 

Excentricité totale e = e1 + ei = -0,990 - O,OI6 = - I , 006 m 
On calcule le moment MuA des forces extér ieures par rapport aux aciers 
tendus : 

Moment MuA = Nu (e - YG + d) 
= -0,600(- I ,006 - 0,22I + 0,63) = 0, 358 M N m  

, . MuA 
Moment redu 1t /-lu = 2 beffd fcd 

0, 358 
= 0 036 

I , 50 · 0,632 - I6,7 ' 

Position de l'axe neutre a =  I , 25 ( I  - JI - 2µ,u) = 0,046 

(pivot A) 

x = ad = 0,029 m, infér ieur à 0, 1 6  m 
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États l i m ites u lt imes 

Bras de levier 

Effort de compression 

Effort de traction 

Al longement des aciers 

Contrainte des aciers 

Section d'armature 

f3 = 1 - 0,4a = 0,982 
z = f3d = 0,619 

MuA 0 ,358 Ne = -2- = 
0,6 19  = 0,578 MN 

Ns = Nu - Ne = -0,600 - 0,578 = - 1 , 1 78 MN 

8 8  = 45 , 0 %0 
O"s = -466 MPa 

Ns -0,541 As = - = = 0 00253 = 25 3 cm 2 O"s -454 ' ' 

s . 2  Effort tranchant [6.2]  

5 . 2 . 1 Défi n it ions 

On désigne par : 

� VEct , l'effort tranchant agissant de calcul ; 

� VRct,e > l'effort tranchant résistant de calcul en l'absence d'armatures 
d'effort tranchant ; 

� VRct , l'effort tranchant résistant avec des armatures d'effort tranchant ; 

� VRct,s , l'effort tranchant de calcul repris par les armatures d'effort 
tranchant sollicitées à la limite d'élasticité ; 

� VRct,max> l'effort tranchant maximal de calcul avant écrasement des 
bielles de compression. 

5 .  2 .  2 Procéd u re générale de vérification 

� Lorsque VEct � VRct,c > aucune armature d'effort tranchant n'est requi­
se par le calcul. 

� Lorsque VEct > VRct,c> il convient de prévoir des armatures d'effort 
tranchant de telle sorte que VRct � VEct· 

Les armatures longitudinales tendues doivent être capables d'équilibrer 
le supplément de traction généré par l'effort tranchant. 
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Règ les générales 

Dans le cas d> éléments soumis principalement à des charges uniformé­
ment réparties, la vérification à l'effort tranchant peut s) effectuer à une 
distance égale à d, la hauteur utile, du nu de r appui. 

Dans ce contexte, il convient de maintenir les armatures d)effort tran­
chant jusqu)à l'appui et de vérifier que l'effort tranchant sur appui 

n>excède pas VRd,max · 

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

• Éléments sans armature d'effort tranchant 

Lorsque V Ed � VRct,c , aucune armature d'effort tranchant n'est requise 
par le calcul. 

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

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

Ce ferraillage peut également être omis dans les éléments secondaires, tels 
que les linteaux de portée inférieure à 2 m, qui ne contribuent pas de 
manière significative à la solidité d'ensemble de la structure. 

avec : 
� fck en MPa et VRd,c en N ;  

� k = 1 + � ,:;: 2,0 

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

� bw est la plus petite largeur de la section droite dans la zone tendue, 

en mm ; 
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États l i m ites u lt imes 

Ase 
Pe = - � 0,02 

hwd 
où Ae est l'aire de la section des armatures tendues, prolongées sur 
une longueur au moins égale à t'.bct + d au-delà de la section considé­
rée (voir figure 5 . 1 ) ; 

j t �c �A S . "d ' ' 
_ _ _ _ _ _ _ _ _  � ection cons1 eree 

Figure 5 . 1  

� Œsp = 
NEct < 0, 2 fcct en MPa, avec NEct l'effort normal agissant dans la 
Ac 

section droite, dû aux charges extérieures appliquées, en N (NEct > 0 
pour la compression) , et Ac l'aire de la section droite du béton, en 

mm2 ; 

� le terme CRct,ck,J(lOOp1 fck) a pour valeur minimale Vmin· 

Les valeurs de CRct,c > Vmin et k1 sont fournies par l'Annexe nationale. Les 

valeurs à utiliser sont : 
0, 18 

� CRct c = --, 
le 

� Vmin = 
0,34 

fcV2 pour les dalles bénéficiant d'un effet de redistribu-
1c 

tion transversales sous le cas de charge considéré 

0,053 3/2 1 /2 
= k fck pour les poutres, et pour les dalles 

le 
autres que celles ci-dessus 

0,35 1 /2 1 · 1  = --fck pour es vo1 es 
le 

� k1 = 0, 15 

93 



"'O 0 c :J 0 
(V) .-t 0 N 
@ 
....... ..c O'l ·;:::: > a. 0 u 

94 

Règ les générales 

D Éléments en flexion composée 

Pour le cas général des éléments soumis à la flexion composée, dont on 
peut démontrer qu'ils ne sont pas fissurés à l'état limite ultime, on pour­
ra se reporter aux règles relatives aux éléments en béton non armé ou fai­
blement armé. 

D Décalage de la courbe des moments 

Pour le calcul des armatures longitudinales en flexion, il convient de 
décaler la courbe enveloppe des moments de a1 = d dans la direction 
défavorable. 

D Charges appliquées au voisinage des appuis 

Lorsqu'une charge est appliquée sur la face supérieure de l' élément, à une 
distance av du nu de l'appui telle que 0,5d :::;; av < 2d, la contribution de 
cette charge à l'effort tranchant agissant VEct peut être minorée par 
/3 = av

. 2d 
Pour av :::;; 0,5d, il convient de prendre av = O,Sd. 

Cette réduction peut être appliquée pour la vérification de VRct,c . 

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

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

où v est le facteur de réduction de la résistance du béton fissuré à l'effort 
tranchant. La valeur de v est fournie par l'Annexe nationale. La valeur à 
utiliser est donnée par : 

V = Ü 6 (1 - fck ) 
' 250 

• Éléments avec armatu res d'effort tranchant 

Lorsque VEct > VRct,c ' il convient de prévoir des armatures d'effort tran­
chant de telle sorte que VRct � VEct· 
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États l i m ites u lt imes 

D M odèle de trei l l is  

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

� d'une membrure comprimée, à savoir le béton sur lequel s'exerce 
l'effort de compression de calcul noté Fcct ; 

� d'une membrure tendue, à savoir les armatures longitudinales qui 
sont soumises à l'effort de traction de calcul noté Frct ; 

� de bielles, à savoir le béton comprimé de l'âme, dont l'inclinaison sur 
la fibre moyenne est notée e ; 

� des armatures d'effort tranchant dont l'inclinaison sur la fibre 
moyenne est notée a ,  mesurée positivement comme indiqué sur la 
figure 5.2. 

F igure 5.2 

La largeur de la section considérée est bw, la plus petite largeur de la sec­

tion prise entre la membrure comprimée et la membrure tendue. 

Le bras de levier des forces internes est noté z. Dans le cas de la flexion 

simple, on peut normalement adopter z = 0, 9d, d étant la hauteur utile 

de la section. 

L'angle e est limité à des valeurs fournies par l'Annexe nationale. Les 

limites à utiliser sont les suivantes : 

� en compression ou en flexion simple : 1 � cot e � 2 ,5 

� en traction : 
Œct Œct 1 + - � cot e � 2 , 5  1 + -

fcrm fctm 
où ace est la contrainte de traction (négative) ,  au centre de gravité. 

95 



"'O 0 c :J 0 
(V) .-t 0 N 
@ 
....... ..c O'l ·;:::: > a. 0 u 

96 

Règ les générales 

Dans les régions sans discontinuité de VEd , par exemple dans le cas d'un 
chargement uniforme, la détermination des armatures d'effort tranchant 
sur une longueur élémentaire e = z (cot e + cot a) peut être effectuée en 
utilisant la plus petite valeur de VEd sur cette longueur. 

D Armatures d'effort tranchant verticales 

Dans le cas des éléments comportant des armatures d'effort tranchant 
verticales, la résistance à l'effort tranchant est calculée par : 

Asw 
VRd,s = -zfywd cot e 

s 

et limitée à : 

où : 

ŒcwhwZVJ fcd 
VRd,max = t e + e co tan 

� Asw est la section des armatures d'effort tranchant ; 

� s est l'espacement des armatures d'effort tranchant ; 

� fywd est la limite d'élasticité de calcul des armatures d'effort tranchant ; 

� Œcw coefficient tenant compte de l'état de contrainte de la membrure 
comprimée, égal à 1 pour les structures non précontraintes et sans 
effort de traction. 
Dans le cas de la flexion composée avec traction, et avec une mem-

b . , 'l . d 1 1 CTct 
rure compnmee, 1 conVIent e remp acer Œcw par Œcw,t = + --. 

L d' . . , d 
, . , fctm 

e cas une section ent1erement ten ue n est pas traite. 
� v1 coefficient de réduction de la résistance à l'effort tranchant du 

béton fissuré, pris égale à v = 0,6(1 - fck ) . Si la contrainte de calcul 
250 

fywd est inférieure à 80 °/o defyk> on peut adopter v1 = 0,6. 
D Armatures d'effort tranchant incl inées 

Dans le cas des éléments comportant des armatures d'effort tranchant 
inclinées, la résistance à l'effort tranchant est calculée par : 

Asw VRd,s = - zfywd (cot e + cot a)sin a 
s 
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États l i m ites u lt imes 

et limitée à :  
Vi _ acwhwzv1 fcd(cot B + cota) 
Rd,max -

l B2 + cot 

D Effort de traction supplémentaire dans les armatures 
long itud i na les 

L'effort de traction supplémentaire � Ftd dans les armatures longitudi­
nales dû à l'effort tranchant V Ed peut être calculé par : 

�Ftd = 0 ,5VEd(cot B + cota) 

Il . MEd . , . , MEd,max , M convient que -- + � Ftd ne soit pas supeneur a , ou Ed, max 
z z 

est le moment maximal le long de la poutre. 

L'effet de �Ftd peut être estimé en décalant la courbe des moments de 
Z(cotg B - cotg a) 

ae = 
2 

D Charges appliq uées au voisinage des appu is  

Lorsqu'une charge est appliquée sur la face supérieure de l'élément, à une 
distance av du nu de l'appui telle que 0,5d :::;; av < 2d, la contribution de 

cette charge à l'effort tranchant agissant V Ed peut être minorée par j3 = ;�. 

Pour av :::;; 0, 5d, il convient de prendre av = 0,5d. 

Il convient de satisfaire la condition sur VEd ainsi calculé : 

VEd :::;; Asw fywd sin a 

Asw fywd est la résistance des armatures qui traversent les fissures d'effort 
tranchant sur une longueur centrée sur av égale à 0, 75av . 

0,75tly t 

F igure 5 . 3  
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Cette réduction /3 n> est applicable que pour le seul calcul des armatures 
d> effort tranchant. Ceci n) est valable que si les armatures longitudinales 
sont totalement ancrées au droit de r appui. Il convient toujours de satis­
faire la condition sur VEct calculée sans application du facteur de réduc­
tion f3 : 

5 .  2 .  3 Éléments de hauteur variable 

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

� Vccct> la valeur de calcul de la composante selon la direction de l'effort 
tranchant de r effort de compression de la membrure comprimée ; 

� vtd> la valeur de calcul de la composante selon la direction de r effort 
tranchant de l'effort de traction de l'armature tendue. 

Dans ce cas, on définit : 

F igure 5 .4  

Il convient qu) en tout point de r élément) la somme de r effort tranchant 
agissant de calcul et des contributions des membrures, VEct - Vccd - Vrct> 
soit inférieure ou égale à la valeur maximale admise VRct,max· 
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États l i m ites u lt imes 

Définitions 

L'exemple concerne l'étude d'une poutre i sostat ique vis-à-vis de l 'effort 
tranchant. l i  s'ag it de la poutre étudiée vi s-à-vis de la flexion, dans la 
situation C. 

Géométrie 

La poutre considérée a une  portée de 6,00 m et une section rectangu­
la i re de 0 ,30 m de largeur par 0 ,  70 m de hauteur associée à une  da l le  
de 0 ,  1 6  m d'épaisseu r. La largeur d'appui  est  de 0 ,30 m.  

Matériaux 

Le béton est un C2 5/30,  de rés istance à la com pression fck = 25 MPa. 
Les aciers ont une  l i m ite d'é lasticité f�k = 500 MPa et sont de classe de 
duct i l i té B. 

Conditions d'exploitation 

La classe structurale du bât iment est la c lasse 54. La classe d'exposit ion 
de la poutre est la classe XC 1 .  
On chois it  u n  enrobage nominal  de Cnom = 30 mm,  qu i  permet de res­
pecter de facto l 'e n robage nominal  pour les barres longitudina les de 
d iamètre j usq u'à 2 5 mm.  

Actions 

Actions permanentes 

Les actions permanentes sont un i formes, de valeur : g = 20,00 kN/ml 

Actions variables 

Les actions variables sont un iformes,  de valeur : 

Actions accidentel les 

Sans objet. 

Combinaisons d'actions 

q = 70,00 kN/ml 

La comb inaison fondamentale à l'état l im ite u lt ime à cons idérer  
condu it à une  charge un i forme : 
1 , 35Gk,sup + 1 ,50Qk, I soit Pu = 132,00 kN/ml 
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Soll icitations 

Moment fléchissant 

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

Effort tranchant 
L'effort tranchant est déterm iné  en cons idérant le chargement de la  tra­
vée entière, sans envisager de chargement part ie l .  
L'effort tranchant sous un chargement u n iforme est alors une fonction 
l i néaire, qu i  a pour équation : 

l 
VEct(X) = Pu( 2  - x) 

L'effort tranchant au nu de l 'appui vaut : 
L'effort tranchant à la  d istance d de l 'appu i  vaut : 

Justifications 

VE<l(O) = 0, 396 MN 

VEct (d) = 0,3 1 3  MN 

État l imite ultime de résistance vis-à-vis de l 'effort tranchant 

• Valeurs de référence 

--7 VRd,c : 

VRct,c est l 'effort tranchant rés i stant de calcul en l 'absence d'armatures 
d'effort tranchant. 

VRd,c = [CRct,ck�(lOOp1 /ck) + k1 Œcp]bwd 

k = 1 + fiOO = 1 + fiOO = 1 ,56 � 2,0 V d  V 636  
Asi 

p, 

Œcp 

CRd c , 
VRd c , 

= 3H A 16 = 6,0 cm2 pour le premier l i t  

As1 6,0 
bwd 30 . 63 

= 0,003 17 � 0,02 

Ncct = - = 0  MPa 
Ac 
0, 1 8  0, 1 8  

= - = - = 0 12 
Yc 1 , 5  ' 

= [O, 12  · 1 , 56��(1�0�0 �. 0�,0�0�31�7�.�25�) + 0]0,30 · 0,63 
= 0, 373 · 0,30 · 0,63 = 0,07 1  MN 

Le terme CRct,ck�(lOOptfck) a pour valeur  m in imale Vmin 

Vmin = 
0,053 

k312 fcV2 = 
0�0�3

1 , 56312 · 251/2 = 0, 344 MPa (vérifié) 
Yc , 
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États l i m ites u lt imes 

--7 VRd,max : 
La rés i stance maxi male à l'effort tranchant est donnée par : 

ŒcwhwZVt /cd 
ViRd max , avec : ' cot e + tane 
Œcw = 1 

fck 25 
V1 = 0 6(1 - -) = 0 6( 1  - -) = 0 54 ' 250 ' 250 ' 
z = 0,9d = 0,9 . 0 ,63 = 0, 567 
Avec une inc l inaison des b ie l les égale à e = 45° ,  soit cot e = 1 

1 . 0 30 . 0 567 . 0 54 . 1 6  7 
VRd max = ' ' ' ' = 0,767 MN , 1 + 1 
Avec une inc l i naison des bie l les égale à e = 21 ,8° ,  soit cot e = 2,5 · 

1 . 0 ,30 . 0,567 . 0,54 . 16 ,  7 
VRd max = = 0,529 MN , 2 ,5 + 0,4 

• Armatures d'effort tranchant en zone courante 
Dans le cas des é léments com portant des armatures d'effort tranchant, 
la rés istance à l'effort tranchant est calculée par : 

Asw 
VRd,s = - Zfywd cot e 

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

s zfywd cot e 
La dens ité d'armatures transversales dans la section à la d istance d de 
l 'appu i  est te l le  que VRct,s = VEct (d) , soit dans le cas de bie l les i nc l inées 
à 45 ·  : 

So 
VEd(d) 

zfywd cot e 
0, 3 13  

01 567 . 435 
= 0,001 27 = 1 2,7  cm2/m l 

Justification des zones d'about 

• Ancrage des armatures inférieures 
L'effort de traction à ancrer en raison d u  décalage de la courbe des 
moments est ,  dans le cas de la  flexion s imple, en supposant une i nc l i ­
naison des bie l les e = 45° . 

cot e - cot a 
Décalage a1 = z 

2 
= 0,50z 

ai 
Effort à ancrer FE = VEd - = 0,50VEd = 0,50 · 0, 396 = 0, 198 MN z 
Section d'acier à ancrer Afyd = Ffü doù A = 4,6 cm2 
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• Équilibre de la bielle d'about 
L'équ i l i b re de la b ie l le  d'effort tranchant sur  l 'appui de rive s'écrit , en  
fonction de l'ang le  d ' inc l i naison de la  b ie l l e  d 'about fJ '  : 

V Ed 
Effort dans la  b ie l le  Fcd2 = --

sin fJ' 
V Ed 

Effort horizontal Ftd = 
-­tgfJ' 

Si a1 dés igne la largeur de l 'appui ,  la largeur  a2 de la b ie l le vaut 
. /)/ az = a1 sm u . 

• Contraintes de compression 
L'éq u i l i bre d u  nœud donne l ieu  aux contraintes de compression : 

Fcd2 V Ed 
Compression de la b ie l le o-Rd2 = -- = l i mité à fcd · 

ba2 ba 1 sin fJ'2 

Fcd2 V Ed 
Com pression d u  nœud ŒRd2 = -- = ----

ba2 ba1 sin fJ'2 

l im ité à 0,85(1  -
;;�

) fcd ·  

soit avec fJ' = 45° : VEd ,JF. . 0, 396 
o-Rd2 = ---- = = 9 8 MPa 

ba1 sin fJ'2 0, 30 · 0,27 ' 
25 < 0,85(1  -

250
) 16 ,7 = 12, 8 MPa 

Dispositions constructives 

On se propose de considérer le cas usue l  des armatures verticales ,  soit 
a =  90° . 

Armatures longitudinales 

Pour mémoire .  

Armatures transversales 

• Dispositions minimales 

Les armatures transversales doivent respecter un  pourcentage m in imal : 

Asw � ,J25 , , Pw = 
. ) Pw min = 0,08 -- = 0,08 -- = 0,00080 , d O U  pou r  

sbw sm a ' fyk 500 
des armatures verticales : 
Asw ) hwPw,min = 0,30 · 0,00080 = 2,4 cm2/m l 

s 
Espacement longitudinal s1,max = 0, 75d( l  +cot a) = 0, 75 · 0,63 = 0, 473 m 
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États l i m ites u lt imes 

Espacement transversal St,max = 0,75d l im ité à 600 m m = 0,473 m 

• Méthode générale 
La méthode générale est ici appliquée avec une incl inaison des bielles à 45 ·. 

Espacement i n it ial et armatures d'une nappe : 

.._ on chois it  un  espacement i n it ia l ,  supérieur  à 7 ou 8 cm,  soit ic i  

s0 = 0, 10 m ;  

.._ on chois it le nombre de br ins ,  égal a priori au nombre de fi les 
d'armatures long itud i na les ,  so it  ic i  3 br ins ; 

.._ on choi s it le diamètre des barres d 'une nappe correspondant à 
l 'espacement i n it ial , dans la section la p lus  sol l ic itée, soit : 

Asw = 12,7 · s0 = 12,7 · 0, 10 = 1 , 27 cm2.  I l  faut donc pour une 

nappe 3 brins de d iamètre 8 mm, qu i  représentent 1 , 5 1  cm2. 

On ajuste, arrondi au centimètre i nférieur, l'espacement in itial en  fonction 
A 1 5 1  

de la section choisie : � = -'- = 1 2, 7 ,  d'où s0 = 0, 1 1 9 m, soit 0, l l m.  
s0 so 

Espacements successifs : 
On dispose donc des nappes d'armature à partir du  nu  de l'appui ,  avec 
l 'espacement i n itial . Cette d isposition est maintenue jusqu'à l'abscisse de 
la poutre tel le que l 'espacement entre les nappes puisse être augmenté. 
On chois it l'espacement su ivant s1 puis les autres espacements succes­
s ifs sn , par exemple dans la  su ite d ite de Caquot (7, 8,  9,  l 0,  1 1 , 1 3 , 1 6 , 
20 ,  2 5 ,  3 5 ) .  
Espacement S t  = 0, 13 m, qu i  correspond à une section d'armature : 

Asw 1 , 5 1  
Section d'armature - = -- = 1 1  6 cm2/m l ,  q u i  permet 

St 0, 13  ' 
d'éq u i l i brer u n  effort tranchant : 

Asw 
Effort tranchant VRd,s = - zfywd = 0,001 16  · 0,567.435 = 0,286 M N ,  

S t  

atte int  dans la section x1 
l 

Abscisse de la section VEd(x) = p0 (2  - x1 ) = 0,286 MN 

6 
6,00 

d' ' 0,28 = 0,  132(-
2
- - X1) , O U  X1 = 0,83 m 

Nombre de répétition de s1 = partie entière de ( ;�) + 1 = partie entière 

de - + 1 = 8 (0, 83 ) 
0, 1 1  

1 03 
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On répète donc, à partir la  première nappe au nu de l 'appu i ,  8 fois  u n  
espacement d e  0 ,  1 1  m .  
À part i r  de  l a  posit ion d e  l a  dernière nappe, o n  d i spose les nappes avec 
u n  espacement de 0 ,  1 3 m ,  et a ins i  de su ite jusqu'à la moit ié de la  tra­
vée, s'ag issant d'une poutre dont l e  d iag ramme d'effort tranchant est 
symétrique.  

Organisation du  calcul 

•••• Nombre de répétitions 

de l'espacement Si-1  

0, l l 0,00 

0, 1 3  l l ,6 0 ,286 0,83 

0, 1 6  9,4 0 ,232 1 , 24 

0 ,20 7 ,6 0 ,  1 82 l , 5 9  

Ent -- + l = 8 
(0,83 ) 
0, 1 1  

Ent + l = 3 
( 1 ,24 - 0,88 ) 

0, 13 

( 1 ,59 - 1 , 27 ) Ent O, l6 
= 2 ( l ) 

Abscisse réelle 

de la dernière nappe 

espacée de Si- 1  
0,00 

0,00 + 8· 0 ,  1 1  = 0,88 

0,88 + 3 · 0 , 1 3  = 1 ,2 7  

1 ,2 7 + 2 · 0, 1 6 =  1 , 59  

0 , 25  6,0 
( 1 , 87 - 1 , 59) 

0, 1 49 l , 87  Ent + l = 2 l , 59  + 2· 0 ,20 = l ,99 
0,20 

0 ,35  4 , 3  0, 1 06 2 , 20  

3 ,00 

Ent + l = l 
( 2, 20 - 1 ,99) 

0,25 

( 3,00 - 2,24 ) Ent = 2 (2) 0,35 

1 ,99 + l · 0 , 2 5  = 2 ,24 

2 ,24 + 2 ·  0 , 35  = 2,94 

( 1 )  le nombre d'espacement tombe juste, i l  n'est donc pas nécessaire d'ajouter un espacement. 
(2) en ajoutant 1 ,  la dernière nappe dépasserait le mi l ieu  de la travée. 

• Méthode simplifiée 
La méthode s impl ifiée cons iste à prendre en  compte une  valeur constan­
te de l 'effort tranchant sur  une longueur un itai re l = z (cot e + cot a) , 
égale à la valeu r  m in imale sur  la  longueur cons idérée. 
Méthode s imp l ifiée avec cot e = 1 : 
Longueur un itaire l = 0,9 · 0,63(cot 45° + cot 90°) = 0,567 m 

l 
Effort tranchant à x = l VEct(0,567) = Pu(l - x) 

= 0, 1 32(3 ,00 - 0,567) = 0,321 M N  



:E '<!) "O 
c ::::1 .... </} 

"'O <!) 
0 <!) c '<!) </} :J •::::: 0 0 .... (V) ::::1 .-t � 
0 c N 0 c 
@ c 
....... 0 •;:J ..c u O'l ::::1 ·;:::: "O >- 0 a. ...., o. 0 <!) u ...., 

<!) .... ::::1 0 E-< 
-d 0 c ::::1 
Cl 
@ 

États l i m ites u lt imes 

Section d'armature 
Asw VRd,s 

S Zfywd cot 8 

0,321 
0,567 . 435 

= 13 ,0  cm2/m 1 

Asw 1 ,5 1  , , . 
Espacement i n itial - = -- = 1 3 ,0 ,  d ou s0 = 0, 1 1 6 m, soit 0 ,  1 1  m 

s0 sa 

Organisation du  calcul 

•••• Nombre de répétitions 

de l'espacement Si 
Abscisse réelle 

de la dernière nappe 

espacée de Si 

0, 5 7  0,3 2 1  1 3 ,0 0, l l 

l 
'
l 3 0,246 l 0,0 0, l 5 

1 , 70 0, 1 7 1 6,9 0,2 1 

2 , 2 7  0,097 3 ,9  0,38 

3,0 0,000 0,47 

Ent -- + l = 6 
(0,57) 
0, 1 1  

0,00 + 6· 0, 1 1  = 0,66 

( 1, 13 - 0,66) 
Ent + l = 4 0,66 + 4· 0, l 5 = l ,26 

0, 1 5  

Ent + l = 3 
( 1 , 70 - 1 ,26) 

0,21 

Ent = l ( l )  
( 2,27 - 1 ,89 ) 

0,38 

1 , 26 + 3 - 0,2 1 = 1 ,89 

1 ,89 + l · 0 ,38 = 2 , 27  

Ent = l (2) 2 , 27  + l · 0,47 = 2 , 74 
( 3,00 - 2,27 ) 

0,47 

( l )  le nombre d'espacement tombe juste, i l  n'est donc pas nécessaire d'ajouter un  espacement. 
(2) en ajoutant l ,  la dernière nappe dépasserait le m i l ieu de la travée. 

Méthode s imp l ifiée avec cot e = 2,5 : 
On conserve des armatures verticales, soit a = 90° . 
Longueur  un itaire l = z(cot e + cot a) = 0,9 · 0,63 · 2,5 = 1 , 42 m 
Effort tranchant à x = l 

l 
VEct( l ,42) = Pu(-2, - x) 

= 0, 132(3,00 - 1 ,42) = 0, 209 M N  

Section d'armature 
Asw VRd,s 

= 
0•209 

= 3 4 cm2/m l 
S Zfywd cot 8 0,567 · 435 · 2,5 ' 

Asw 1 , 5 1  
d , Espacement i n itial - = -- = 3,4, ou s0 = 0,444 m, soit 0,44 m 

s0 sa 
L'espacement maxi mal étant de 0,47 m,  on peut adopter un  espace­
ment constant sur  toute la longueur  de la poutre de 0,44 m.  

1 05 
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Règ les générales 

s . 3  Liaison entre les membru res 
d'une poutre et l'âme [6.2 .4] 

La résistance au cisaillement de la membrure peut être calculée en consi­
dérant la membrure dans son plan comme un système de bielles compri­
mées et de tirants. 

La contrainte de cisaillement longitudinale VEct à la jonction d'une mem­
brure et de l'âme est générée par la variation de l'effort de compression 
ou de traction de la membrure considérée : 

avec : 

�Fd 
VEd = -­

hf�X 

� � Fct la variation de l'effort de la membrure sur la longueur �x ; 

� hf l'épaisseur de la membrure au droit de la jonction ; 

� �x la longueur considérée, au plus égale à la moitié de la distance 
entre la section de moment nul et la section de moment maximum. 

Si VEd est inférieure à kfctd> aucune armature supplémentaire n'est néces­
saire en plus de celles requises pour la flexion. La valeur de k est donnée 
par l'Annexe nationale. La valeur à utiliser est égale à 0,50 dans le cas 
d'une surface verticale de reprise de bétonnage rugueuse et 1 ,00 lorsqu'il 
n'y a pas de surface verticale de reprise de bétonnage. 

F igure 5 . 5  
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États l i m ites u lt imes 

Pour éviter l'écrasement des bielles, il convient de vérifier la condition : 

VEd � v fcd sin fh cos fh 

Les valeurs limites de ef sont données par l'Annexe nationale. Les valeurs 
à utiliser sont : 1 � cot ef � 2 pour les membrures comprimées, et 
1 � cot ef � 1 ,  25 pour les membrures tendues. 

La section des armatures transversales par unité de longueur peut être 
déterminée par : 

Dans le cas où le cisaillement de la membrure est combiné à la flexion 
transversale, il convient de retenir pour la section des armatures, la sec­
tion précédente ou la moitié de celle-ci augmentée de la section requise 
pour la flexion transversale, si la section ainsi obtenue est supérieure. 

Il convient d'ancrer les armatures longitudinales tendues dans la mem­
brure au-delà de la bielle nécessaire au report de l'effort dans l'âme dans 
la section où ces armatures sont requises. 

s .4 Tors ion [6. 3] 

5 . 4 . 1 Général ités 

Lorsque la résistance en torsion de certains de ses éléments est indispen­
sable à l'équilibre statique d'une structure, on doit procéder à une vérifi­
cation complète à la torsion, couvrant à la fois les états limites ultimes et 
les états limites de service . 

Lorsque, dans des structures hyperstatiques, les sollicitations de torsion 
résultent uniquement de considérations de compatibilité et que la stabi­
lité de la structure n'est pas déterminée par la résistance en torsion, il 
n'est généralement pas nécessaire de considérer les sollicitations de tor­
sion à l'état limite ultime. 

1 07 
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Règ les générales 

La résistance en torsion d'une section peut être calculée sur la base d'une 
section fermée à parois minces, dans laquelle l'équilibre est assuré par un 
flux fermé de cisaillement. Les sections pleines peuvent être modélisées 
directement par des sections fermées à parois minces équivalentes. 

Les sections de forme complexe, telles que les sections en T, peuvent être 
tout d'abord décomposées en sections élémentaires, modélisées chacune 
par une section à parois minces équivalente, la résistance en torsion de 
l'ensemble étant prise égale à la somme des résistances des sections élé­
mentaires. 

Il convient que la distribution des moments de torsion dans les sections 
élémentaires soit proportionnée à la rigidité en torsion à l'état non fissu­
ré de celles-ci. Dans le cas de sections creuses, il convient de limiter 
l'épaisseur des parois fictives à l'épaisseur réelle des parois de la section. 

Chaque section élémentaire peut être calculée séparément. 

ŒJ Feuillet moyen []"] Parement extérieur de 
la section, périmètre u 

F igure 5 .6 
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États l i m ites u lt imes 

5 . 4 . 2  Méthode de calcul  [6.3.2]  

• Sol l icitation tangente d e  torsion 

Le flux de cisaillement en torsion pure dans la paroi peut être obtenu par : 

TEd Ti · t f · - -­t,l e , 1  
- 2Ak 

La sollicitation tangente due à la torsion dans la paroi est donnée par : 

VEd,i = Tt, i tef,i Zi 

avec : 

llJll> TEct le moment de torsion de calcul ; 

llJll> Ak l'aire intérieure définie par le feuillet moyen des parois ; 
llJll> Tr,i la contrainte tangente de torsion dans la paroi i ; 
llJll> tef,i l'épaisseur de la paroi fictive. Elle est prise égale à A/u, sans être 

inférieure à deux fois la distance utile des armatures longitudinales. 
Dans le cas des sections creuses, elle est limitée par l'épaisseur réelle 
de la paroi ; A est l'aire totale de la section délimitée par le périmètre 
extérieur de la section, et u est le périmètre extérieur de la section ; 

llJll> Zï la longueur de la paroi i comptée entre les points d'intersection des 
parois adjacentes. 

L'effet de la torsion et celui de l'effort tranchant se superposent, sous 
réserve de considérer la même valeur e d'inclinaison des bielles . 

• Résistance de la section 

La résistance d'un élément soumis à des sollicitations d'effort tranchant 
et de torsion est limitée par la résistance des bielles de béton. Il convient 
de satisfaire la condition suivante : 

où : 

llJll> TEct est le moment de torsion agissant de calcul ; 

1 09 
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� VEct est l'effort tranchant agissant de calcul ; 

� TRct max est le moment de torsion résistant de calcul : 
, 

TRd,max = 2VŒcw !cctAktef,i sin e cos e 

� VRct max est l'effort tranchant résistant de calcul. Pour les sections 
' 

pleines, on peut utiliser la largeur complète de l'âme. 

• Armatures longitudinales de torsion 

Les armatures longitudinales de torsion sont calculées à partir de l'expression : 

L As1fyct = TEct 
cot e 

Uk 2Ak 

où uk est le périmètre de la surface Ab et fyct est la limite d'élasticité de 
calcul des armatures longitudinales A81 • 

Les armatures longitudinales peuvent être réduites dans les membrures 
comprimées selon l'effort de compression disponible. Elles s'ajoutent aux 
autres armatures dans les membrures tendues. 

• Armatures transversales de tors ion 

La section des armatures transversales Asw issues des seules sollicitations 
de torsion est calculée au moyen de l'expression : 

Aswfyd 
s 2Ak cot e 

� s est l'espacement des armatures transversales de torsion 

� fyct est la limite d'élasticité de calcul des armatures transversales Asw . 

• Sections rectangu laires 

Les sections pleines approximativement rectangulaires ne requièrent qu'un 
ferraillage minimal sous réserve que la condition ci-après soit vérifiée : 

TEd + VEd � 1 
TRd c VRd c ' ' 
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États l i m ites u lt imes 

TRct,c est le moment de fissuration en torsion, qui peut être déterminé en 
posant Tr,i = fctd > soit TRct,c = 2fctd · fef,i · Ak . 

5 . 4 . 3  Dispositions con structives [9.2.3]  

Les cadres de torsion sont disposés perpendiculairement à l'axe de l' élé­
ment. Ils sont fermés et ancrés au moyen de crochets pliés à plus de 90° 
ou de recouvrements complets le long de l'extrados. 

Les recommandations relatives aux armatures d'effort tranchant sont 
généralement suffisantes pour la définition de la quantité minimale de 
cadres de torsion. 

L'espacement des cadres de torsion n'est pas supérieur à u/8,  ni à 0,75d, 
ni à la plus petite dimension transversale de la poutre. 

Les barres longitudinales sont disposées au moins à chaque angle et dis­
tribuées uniformément le long du périmètre intérieur des cadres avec un 
espacement n'excédant pas 350 mm. 

Dans les petites sections, les armatures peuvent être concentrées aux 
extrémités des côtés. 

5 . 4 .4  Torsion gênée 

Dans le cas des sections fermées à parois minces comme dans celui des 
sections pleines, la torsion gênée peut normalement être négligée. 

1 1 1  
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Défin itions 

L'exemple concerne l'étude d'une console soumise à un moment de tor­
s ion.  

Géométrie 

La poutre considérée a une portée de 2 ,80 m et une  section rectangu­
laire de 0 ,  50 m de largeur par 0 ,  70 m de hauteur, parfaitement e ncas­
trée en A, vis-à-v is  de la flexion et vis-à-v is  de la tors ion.  

z � 

D 0,70 B c X A 
... 

2,80 1 0,50 1 
= = 

• y a  0,70 
X 

0,70 
1 

• 
Matériaux 

Le béton est un C2 5/30, de rés i stance à la compression fck = 25 MPa. 
Les aciers ont une l i m ite d'élastic ité fyk = 500 MPa et sont de c lasse de 
ducti l ité B . 

Conditions d'exploitation 

La classe structurale du bâti ment est la classe 54. La classe d'exposition 
de la poutre est la  classe XC 1 . 
On chois it u n  enrobage nominal de Cnom = 30 mm, qu i  permet de  res­
pecter de facto l 'enrobage nomi nal pou r  les barres longitudinales de  
diamètre j usq u'à 2 5  mm.  



"'O 0 <!) c '� :J •::::: 
o B ::::1 � 

c 0 c 

États l i m ites u lt imes 

Actions 

Actions permanentes 

Poids propre 
Charges concentrées 

Actions variables 

g = 0,50 · 0,70 · 25 = 8 ,75 kN/m l 
Gs = Ge =  60,00 kN 

Charges concentrées i ndépendantes Qs = Qc = 30,00 kN 

Actions accidentelles 

Sans objet. 

Sol I icitat ions 

Les justificat ions sont condu ites à l 'état l im ite u lt ime sous la combi­
naison fondamentale. 

Sol l icitations sous chargements un itaires 

Les sol l ic itat ions sont dans un  premier temps détermi nées sous chacun 
des chargements un itaires. 

Al l ure des courbes des so l l icitations sous chargements un itaires 

Chargement 

g 

1 
Moment fléchissant 

(M) 
Effort tranchant 

( V)  

G 

1�-!��! ,� 
Oc 
Il---------'! 1 

! 1 
Moment fléchissant 

Sous g MgA = 

MgB = 

Mgc = 

2 802 
-8 75 · 

' = -34 3 kNm ' 2 ' 
1 402 

-8 75 · 

' = -8 ,6  kNm ' 2 
0 kNm 

Moment d e  torsion 

(7) 

1 
1 
1 

1 1 3 
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Sous G MGA 
MGB 
MGc 

Sous Qc MQcA = 
MQcB = 
MQcc = 

Sous Qs MQBA = 
MQBB = 
MQBC = 

Effort tranchant 

Sous g VgA = 
VgB = 
Vgc = 

Sous G VGAB = 
VGBC = 

Sous Qc VQcAc = 
Sous Qs VQBAB = 

VQBBC = 

-60 · 2 80 - 60 · 1 40 = -252 0 kN m ' ' ' 

-60 · 1 40 = -84 0 kNm ' ' 

0 kNm 
-30 · 2 80 = -84 0 kNm ' ' 

-30 · 1 40 = -42 0 kNm ' ' 

0 kNm 
-30 · 1 40 = -42 0 kNm ' ' 

0 kNm 
0 kNm 

8 ,75 · 2 ,80 = 24,5  kN 
8, 75 · 1 ,40 = 12 ,3  kN 
0 kN 
+60 + 60 = 120,0 kN 
+60,0 kN 
+30,0 kN 
+30,0 kN 
0 kN 

Moment de torsion 

Sous g Tg = 0 kN m 
Sous G TGAB = 0 kNm 

TGsc = -60 · 0,70 = -42,0 kNm 
Sous Qc TQcAc = -30·0,70 = -21 ,0 kNm 
Sous Q8 TQBAB = +30·0,70 = +21,0 kNm 

TQBBc = 0 kNm 

Justifications 

État l imite ultime de résistance en flexion 

• Combinaison fondamentale 
Moment fléchissant en  A 
Mu = - 1 , 35(34,3 + 252,0) - 1 , 50(84,0 + 42,0) = -576 kNm 
Moment fléchissant en  B 
Mu = - 1 , 35(8 ,6 + 84,0) - 1 , 50 · 42,0 = - 1 88 kNm 

• Section d'acier 
M 0,576 

Moment réduit  /-lu = 2
u 

2 = 0, 174 (pivot B) 
bwd fcd 0,50 · 0,63 · 16 ,7 

Position de l'axe neutre a =  1 , 25 ( 1  - Jl - 2µ,u) = 0,241  
x = ad = 0 ,  152  m 
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États l i m ites u lt imes 

Bras de levier 

Al longement des aciers 

f3 = 1 - 0,4a = 0,904 
z = f3d = 0,570 

3 ,5  %o(l - a) 3 ,5  %o(l - 0,241 )  01 c5 = = = l l ,O:t00 
a 0,241 

Contrainte des aciers 

cs - 2, 17 %0 1 1 ,0 - 2, 17 
ers = /yd( l  + 0,08 % ) = 435( 1 + 0,08 ) = 441 M Pa Cuk - 2, 17 OO 50 - 2, 17 

Mu 0,576 
2 Section d'armature A = - = = 0 00229 = 22 9 cm s ZCTs 0, 570.441 ' ' 

État l imite ult ime de résistance à l'effort tranchant 

• Combinaison fondamentale 

Effort tranchant en  A Vu = 1 , 35(24,5 + 120,0) + 1 , 50(30,0+30,0) 
= 285 kN 

Effort tranchant en B Vu = 1 , 35(12 ,3 + 60,0) + 1 ,50 · 30,0 = 143 kN 

• Valeurs de référence 

-7VRd,c effort tranchant rési stant de calcu l  e n  l'absence d'armatures 

d'effort tranchant : 

VRd,c = [CRd,ck�(l OOp1/ck) + k1CTcp]bwd 

k = 1 + fiOO = 1 + fiOO = 1 , 56 � 2,0 V d  '/ 636  
As1 = 0 cm2 pour le premier  l i t  

As PI = - = 0  
bwd 
NEd 

CTcp = - = 0 M Pa 
Ac 

0, 1 8  0, 1 8  
CRd,c = -- = -- = 0, 12  

Yc 1 , 5 
VRd,c = 0 M N  

Le terme CRct,ck�(lOOp1/ck) a pour valeur m i n imale Vmin 

Vmin = 
0,053 

k3/2 fc
�2 = 

0�0�3
1 ,563/2 . 251/2 = 0, 344 M Pa 

Yc , 
VRd,c = [0, 344 + O] · 0,50 · 0,63 = 0, 108 MN 

1 1 5 
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---7 VRd,max : 
La rés i stance maximale à l'effort tranchant est donnée par : 

V Rd, max 

z 

<XcwhwZV1 fct = , avec : 
cot e + tan e 

= 1 

fck 25 
= 0 6 ( 1  - - ) = 0 6(1  - - ) = 0 54 ' 250 ' 250 ' 

= 0,9d = 0,9 . 0 ,63 = 0,567 

Avec une inc l inaison des b ie l les égale à e = 45° ,  soit cot e = 1 

VRd,max = 
1 . 0 50 . 0 567 . 0 54 . 16  7 ' ' ' ' = 1 276 MN 

1 + 1 
' 

Avec une i nc l i naison des b ie l les égale à e = 2 1 , 8° ,  soit cot e =  2 , 5  : 

VRd,max = 
1 . 0 50 . 0 567 . 0 54 . 16  7 ' ' ' ' = 0, 880 MN 

2 ,5 + 0,4 

• Armatures d'effort tranchant 

Effort tranchant en A Vu = 1 , 35 (24 ,5  + 1 20,0) + 1 , 50(30,0 + 30,0) 

= 285 kN 
La dens ité d'armatures transversales dans la section A est sens ib lement 
égale à :  

Asw avec e = 45°
' 

-

s 

Asw 
avec e = 2 1 ,8° ,  -

s 

Effort tranchant en B 

VRd,s VEd (d) 0, 285 

zf�wd cot e zf�wd cot e 0,567 . 435 

= 0,00 1 16  = 1 1 ,6  cm2/m l 
VRd,s VEd (d) 0,285 

Zfywd cot 8 Zfywd cot 8 0,567 · 435 · 2,5 

= 0,00046 = 4,6 cm2/m l 

Vu = 1 , 35 ( 1 2 , 3  + 60,0) + 1 , 50·30,0 = 1 43 kN 

La dens ité d'armatures transversales dans la section à droite de B,  est 
sens iblement égale à : 

Asw VRd s 0, 143 avec 8 = 45° - = · = = 0 00058 = 5 8 cm2/m l 
1 S Zfywd cot 8 0, 567 · 435 

' ' 

Asw VRd,s 0, 1 43 
avec e = 2 1 ,8° ,  -

S Zfywd cot 8 0, 567 · 435 · 2,5 

= 0,00023 = 2,3 cm2/ml 
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États l i m ites u lt imes 

État l imite ult ime de résistance à la  torsion 

• Combinaison fondamentale 
Moment de tors ion en A TuAB = 1 , 50 · 2 1 , 0  = 3 1 , 5  kNm 
Moment de tors ion en B TuBc = - 1 , 35 · 42,0 + 1 , 50 · 2 1 , 0  = 88,2 kNm 

• Sollicitation tangente de torsion 

Aire totale de la section A = 0,50 · 0,70 = 0,35 m2 
Périmètre extér ieur u = 2(0,50 + 0, 70) = 2,40 m 

A 0,35 
Épaisseur de la paroi fictive tef i = - = -- = 0, 146 m, , 

u 2,40 
supér ieure à deux fois  la d istance ut i le  des armatures longitudi nales 

Aire intérieure Ak = (0,50 - 0, 146) · (0,70 - 0, 146) = 0, 196 m2 
Péri mètre de  l 'a ire i ntéri eure uk = 2(0,50 - 0, 146 + 0, 70 - 0, 146) 

= 1 , 8 1 6  m 
Contra inte tangente de tors ion 

T&1 0,03 1 5  
!"r i = = 0,55 ' 2Aktet,i 2 · 0, 196 · 0, 146 

MPa en A 

rr,i = TEd 
2Aktet i 

0•0882 
= 1 54 MPa en B 

2 . 0' 196 . 0' 146 ' 
, 

• Résistance de la section 
Les effets de la torsion et de l'effort tranchant se superposent, sous 
réserve de considérer  la même valeur e d' inc l i naison des bie l les .  
TRd,max moment de tors ion rés i stant de calcu l  : 

TRd,max = 2vacwfcdAk lef, i sin e cos e 

avec e = 45° ,  TRd,max = 2 .  0,54 . 1 .  16 ,7 . 0, 196 . 0, 146 = 0, 5 16 M N m  

avec e = 2 1 , 8° ,  TRd,max = 2 .  0,54 . 1 .  16,7 . 0, 196 . 0, 146 . 0,371 . 0,928 
= 0, 178 MNm 

Vérification de l a  rés istance : 

La rési stance d 'un é lément soumis à des sol l ic i tat ions d'effort tranchant 
et de torsion est l im itée par la rés istance des bie l les de béton .  I l  
convient de sati sfaire la  condit ion su ivante : 

TEd + VEd � 1 
TRd,max VRd max 

Avec une inc l i naison des b ie l les  égale à e = 45° : 

Entre A et B 
0,03 l5  

+ 
0• 285 

= 0,061 + 0, 223 = 0, 284 � 1 
0,5 16  1 , 276 

0 0882 0 143 
Entre B et C ' + ' = 0, 1 7 1 + 0, 1 1 2 = 0, 283 � 1 

0,5 16  1 , 276 

1 17 
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Avec une inc l inaison des bie l les égale à ()  = 2 1 ,  8° : 

Entre A et B 
0,03 l5  

+ 
0,285 = 0, 177 + 0,324 = 0,501 � 1 

0, 1 78 0, 880 

Entre B et C 0��1�882 
+ �:�:� = 0,496 + 0, 163 = 0,659 � 1 

• Armatures longitudinales de torsion 
Les armatures longitudinales de tors ion sont calculées a part i r  de 
l 'express ion : 

:E As1 -Fyd TiEd Uk TiEct J ' 
cot () ,  soit :EAs1 = cot () 

uk 2Ak 2Akfyct 
Avec une inc l inaison des b ie l les égale à ()  = 45° : 

1 , 8 16 . 0,03 15  
2 Entre A et B :E As1 = = 3 4 cm 

2 . 0, 196 . 435 ' 
1 , 8 1 6 . 0,0882 

2 Entre B et C :E As1 = = 9,4 cm 
2 . 0, 196 . 435 

Avec une inc l inaison des b ie l les égale à () = 21 , 8° : 

Entre A et B 

Entre B et C 

:E As1 = 
1 , 8 1 6 . 0,03 1 5 2,5 = 8,4 cm2 
2 . 0, 196 . 435 
1 , 8 16 . 0,0882

2 23 2 :E Asi = 
2 · 0, 1 96 · 435 '5 = '5 cm 

Les armatures long itudinales peuvent être rédu ites dans les membrures 
comprimées selon l 'effort de compression d i sponible .  
Les armatures longitudinales s'ajoutent aux autres armatures dans les 
membrures tendues.  

• Armatures transversales de torsion 
La section des armatures transversales Asw i ssues des seules so l l ic ita­
t ions de tors ion est calculée au moyen de l 'expression : 
Asw f�d TEd . Asw TEd 

---- , SOlt - = -----
S 2Ak cot () s 2Akfyct cot () 

Avec une inc l inaison des bie l les égale à () = 45° : 
Asw 0,0315  

Entre A et  B = 1 9 cm2/ml 
s 2 .  0, 1 96 . 435 ' 

Entre B et C 
s 

0,0882 ----- = 5 2 cm2/ml 
2 . 0, 196 . 435 ' 
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États l i m ites u lt imes 

Avec une  inc l inaison des b ie l les égale à e = 2 1 , 8° : 

Entre A et B 

Entre B et C 

Asw 0,03 1 5  ------- = 0,7 cm2/m l 
2 .  0, 196 . 435 . 2,5 s 

s 

0,0882 ------- = 2, 1 cm2/m l 
2 .  0, 196 . 435 . 2,5 

Dispositions constructives 

Les d i sposit ions constructives sont défi n ies pour une inc l inaison des 
b ie l les de 2 1 ,8° .  

Armatures longitudinales 

• Dispositions minimales 
Les armatures long itud inales de flexion doivent respecter la condition 
de non frag i l ité : 

_ J min _ 2,56 _ 
2 As,min - 0,26-btd - 0,26 -- 0,50 · 0,63 - 4,2 cm 

fyk 500 
l i  convient que la  section m in imale d'armatures As.min respecte la condi­
t ion : 

As.min � 0,0013btd = 0, 0013 · 0,50 · 0,63 = 4, 1 cm2 

• Ferraillage 
Les barres longitudinales sont d i sposées au moins à chaque angle et 
d istribuées un iformément le long du périmètre i ntérieur des cadres avec 
un espacement n'excédant pas 3 5 0  mm.  (Dans les petites sect ions,  les 
armatures peuvent être concentrées aux extrémités des côtés.) 
De façon très théorique,  la répartition de la section des armatures lon­
gitudinales de tors ion en 8 points, d i sposés aux 4 angles et au m i l ieu 
des 4 côtés ,  se faisant au prorata des longueurs correspondantes du  
périmètre i ntérieur de longueur 1 ,82 m de l'aire Ak i donnerait une 
répartit ion des  longueurs de 0 ,  1 4  + 0 , 3 5  + 0 ,  1 4  soit 0 ,63 m pour les 
petits côtés et 0 , 28  m au m i l ieu des grands côtés, soit respectivement : 

..._ 2 ,9  cm2 pour les petits côtés et 1 , 3 cm2 au mi l ieu  des grands côtés 
entre A et B,  

..._ 8, 1 cm2 pour les petits côtés et 3 , 6  cm2 au mi l ieu  des grands côtés 
entre B et C. 

On chois it de d i sposer dans la section d'encastrement A : 

.... 2 HA 20 + 2  HA 2 5 en 1 er l i t  
..._ 4 HA 20 en  2e  l i t  soit un total de 28, 7 cm2 pour une section de 

2 2 , 9  + 2,9 = 2 5 , 8  cm2 

1 19 
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L'arrêt des barres du 2e l it se fait dans la 

moment ,  après  décalage de la  courbe de  

section d raite où  l e  
(cot e - cot a) 

a, = z ---
2
---

= 0,9 · 0,63 · 1 , 25 = 0,7 1  m, peut être équ i l ibré par la section d'armatu­

re d ispon ib le pou r  la flexion,  soit 1 6 , 1 cm2 (2 HA 2 0  + 2 HA 2 5) déd uc­
tion faite de la section nécessaire à la rés i stance à la tors ion,  soit 

16, 1 - 8, 1 = 8,0 cm2.  
Le moment de flexion que peut équ i l i brer  cette section est donnée par 

0,576 
8 ,0  = 0,201 MNm.  

22,9 

Armatures transversales 

Les cadres de tors ion sont d i sposés perpendicu lairement à l'axe de 
l 'é lément. I ls  sont fermés et ancrés au moyen de crochets pl iés à p lus  
de 9 0  ° ou de recouvrements com plets le long de l'extrados. 

• Dispositions minimales 
Les armatures transversales doivent respecter un  pourcentage min imal : 

Asw � y'25 
Pw = . ) Pw min = 0,08-- = 0,08 -- = 0,00080 , 

sbw sm a ' fyk 500 
d'où pour des armatures verticales : 

Axw _ _ 
2 - ) bwPw,min - 0,50 · 0,00080 - 4,0 cm /ml 

s 
Espacement longitudinal si.max = 0, 75d( l  + cot a) = 0, 75 · 0,63 

= 0,473 m 
Espacement transversal sr.max = 0, 75d l i m ité à 600 mm = 0 , 4 7 3  m 
Les recommandations relatives aux armatures d'effort tranchant sont 
généralement suffi santes pour la défin ition de la quantité m in imale de 
cadres de tors ion.  

• Ferraillage 
Dans le cas présent, i l  est possible, parce que l 'effort tranchant comme 
le moment de tors ion peuvent être considérés comme constant par par­
t ie,  de  considérer que le cadre est dédié à la torsion et les ép ing les  ou 
les étriers sont dédiés à l 'effort tranchant, en s ' im posant un  espacement 
com mun.  
---7 Armatures transversales entre B et C (le plus soll icité en torsion) : 
La torsion mobi l ise un  seul  brin du cad re. On chois it un cadre en HA 8.  

0,503 
L'espacement s entre B et C vaut s = = 0,24 m 

2, 1 

L'effort tranchant entre B et C nécess ite 2 , 3  cm2/ml .  
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États l i m ites u lt imes 

Avec un espacement s = 0,24 m ,  la section nécessaire est  : 

Asw = 2,3 · 0,24 = 0,55 cm2 

Cette section peut être réal i sée avec 2 brins  HA 6 .  

---7 Armatures transversales entre A et B : 
L'espacement s du  cadre de torsion entre A et B vaut : 

0,503 
s = = 0 72 m .  

0 7 
, 

, 
L'espacement des cad res de tors ion n'est pas supeneur à u/8 ,  n i  a 
0,75d, n i  à la p lus  petite d imension transversale de la poutre. On l im ite 
donc s à 0 , 3 0  m.  

L'effort tranchant entre A et  B nécess ite 4 , 6  cm2 /ml .  
Avec un espacement s = 0,30 m ,  la  section nécessaire es t  : 

Asw = 4,6 · 0,30 = 1 , 4  
Cette section peut être réal i sée avec 4 brins  HA 8 .  
Une  autre sol ution consi ste à conserver entre A et B l e  même espace­
ment qu 'entre B et C, soit 0,24 m et à d i sposer deux étriers HA 6, soit 
4 brin s  HA 6. 

1 1 3  
On vérifie b ien que  l a  section est suffisante : -'- = 4 ,7  cm2/ml 

0,24 
I l  en  résu lte que les armatures transversales sont en  défin itive consti­
tuées par un cadre HA 8 et deux étriers HA 6 avec un espacement 
constant de 0,24 m sur toute la longueur de la console. 

5 . 5  Poi nçonnement [6.4] 

5 .  5 .  1 Général ités 

Il s, agit du poinçonnement des dalles pleines et des fondations. 

Le poinçonnement peut résulter d,une charge concentrée ou d,une réac­
tion d,appui appliquée sur une aire relativement petite, appelée Aioad · 

La résistance au poinçonnement doit être vérifiée au nu de raire chargée 
et sur le contour de contrôle de référence u 1 •  
Si des armatures de poinçonnement sont nécessaires, il convient de trou­
ver un autre contour Uout,ef à partir duquel aucune armature de poinçon­
nement n, est nécessaire. 

1 2 1  
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1 • • 1 1 1 

2d 

() = arctan ( 1 /2) 
= 26,6° 

• 

• • • 
d h 

Section de contrôle de référence 

F igure 5.7 

5 . 5 . 2  Contour de contrôle de référence 

On peut admettre que le contour de contrôle de référence u 1 est situé à 
une distance 2d de l'aire chargée. 

La hauteur utile d de la dalle ou de la fondation peut normalement être 
prise à la moyenne des hauteurs utiles des armatures des deux directions 
orthogonales. 

� 

� 

2d 
- - -,/ul / '\ I \ 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 : l \ I 

-+++---+---'' - - -- -- - - """ 

F igure 5 .8 

Il convient de tracer le contour de manière à minimiser sa longueur. 
Il convient de considérer des contours de contrôle à une distance 
inférieure à 2d lorsque la charge appliquée est équilibrée par une 
pression élevée, comme la réaction du sol dans le cas d'une fondation. 
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États l i m ites u lt imes 

� Dans le cas d'une aire chargée au voisinage d'une trémie, c'est-à-dire 
à une distance inférieure à 6d, comptée entre le contour de l'aire char­
gée et le bord de la trémie, la partie du contour comprise entre les 
deux tangentes à la trémie issues du centre de l'aire chargée est consi­
dérée comme non participante. 

' 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
\ 

/ ,.. - -

' / ..... _ _ _ _ _ _  .,,,,,. 

Figure 5 .9  

� Dans le cas d'une aire chargée située à proximité d'un bord ou 
d'angle, il convient de choisir un contour de contrôle selon la figu­
re 5. 10. -----� ..... , 

\ 2d 
\ 
1 

� � 

/ / ------
2d 

1 Ul I 
/ 

Figure 5 . 1 0  

/ 2d  / 
/ - -- - - ""'--..,..--+----+!+ 

2d 

5 .  5 .  3 Section de contrôle de référence 

La section de contrôle de référence est la section dont la trace coïncide 
avec le contour de contrôle de référence et dont la hauteur est d. 

Dans le cas des semelles de hauteur variable, la hauteur utile est mesurée 
au nu du contour du poteau. 

1 23 
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5 . 5 .4 Rési stance au poinçonnement 

On définit, pour chaque section de contrôle considérée, les contraintes 
suivantes : 

� VRd,c la valeur de calcul de la résistance au poinçonnement d'une dalle 
sans armatures ; 

� VRd,cs la valeur de calcul de la résistance au poinçonnement d'une 
dalle avec armatures ; 

� VRd,max la valeur maximale de calcul de la résistance au poinçonnement. 

• Résistance maximale 

Le long du contour du poteau ou de l'aire chargée, il convient de ne pas 
dépasser la valeur maximale de calcul de résistance : 

La valeur de VR<l,max est fournie par l'Annexe nationale. La valeur à utili­
ser est donnée par : 

VRd,max = O,Sv fcd 

La valeur de v est donnée par v = 0,6 ( 1 - ��) . 
• Résistance d'une dalle sans armatures de poinçonnement 

[6.4.4] 

Il convient de vérifier la résistance au poinçonnement pour la section de 
contrôle de référence. Aucune armature de poinçonnement n'est néces­
saire s1 : 

VEd < VRd,c 

VEd 
d 1 d' h , VEd = - ans e cas une c arge centree 

u 1d 

Dans le cas d'une charge excentrée, il y a lieu de majorer la contrainte de 
poinçonnement par application d'un coefficient f3 défini à l'article 6.4.3 
de l'Eurocode. 
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Pour les structures dont la stabilité générale ne dépend pas du fonction­
nement en portique des dalles et des poteaux, et où les longueurs des tra­
vées adjacentes ne diffèrent pas de plus de 25 o/o, on peut utiliser des 
valeurs approchées de /3, à savoir 1 , 1 5  pour un poteau intérieur, 1 ,4 pour 
un poteau de rive et 1 ,5 pour un poteau d'angle. 

avec : 

� fck en MPa et VRd,c en MPa ; 

� k = 1 + ~ � 2 ,0 ; avec d en mm ; 

� Pe = JPeyPez � 0,02 ; avec Pey et Pez les valeurs moyennes des pour­

centages d'armatures tendues adhérentes dans les directions y et z 

respectivement, calculées sur une largeur de dalle égale à la largeur du 
poteau augmentée de 3d de part et d'autre ; 

� Œcp la demi-somme des contraintes normales Œcy et O"cz dans les direc-

tions y et z (MPa, positives pour la compression) .  

Le terme CRct,ckj( lOOpefck) a pour valeur minimale Vmin· 

Les valeurs de CRd,o Vmin et k1 sont fournies par l'Annexe nationale. Les 
valeurs à utiliser sont : 

0, 1 8  
CRct c = --, 

"Yc 
Vmin = 0,035k312 fc�

2 

ki = 0, 10 

• Résistance d'u ne semelle sans armatures d'effort 
tranchant [6.4.4] 

Il convient d'évaluer la résistance au poinçonnement le long de contours 
de contrôle, de périmètre u, situés à une distance a du nu du poteau au 
plus égale à 2d. Aucune armature de poinçonnement n'est nécessaire si : 

VEd < VRd,c 
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� Dans le cas d'une charge centrée, la valeur nette de l'effort agissant 
vaut : 

� VEct est l'effort tranchant appliqué, et � VEct est la valeur nette de la 
réaction à l'intérieur du contour de contrôle considéré. Dans le cas 
d'une semelle, il s'agit de la réaction du sol, diminuée du poids propre 
de la semelle. 

La contrainte de poinçonnement pour la section de contrôle considé­
rée vaut : 

VEct,red 
VEct = -­ud 

3 
2d 2d 

VRct,c = CRct,ckVf ( 1  ÜÜpg fck) - ;::: Vmin -a a 
� Dans le cas d'une charge excentrée, il y a lieu de majorer la contrain­

te de poinçonnement par application d'un coefficient f3 défini à 
l'article 6.4.4 de l'Eurocode. 

• Résistance d'une dalle ou d'u ne semelle avec armatu res 
d'effort tranchant [6.4. 5] 

D Armatures de poinçonnement 

Lorsque des armatures de poinçonnement sont nécessaires, il convient de 
les calculer selon l'expression : 

avec : 

d 1 
VRct,cs = 0,75VRct,c + 1 , 5- Aswfywd,ef- sin a 

Sr U 1d 

� Asw la section d'un cours d'armatures de poinçonnement sur un 
périmètre autour du poteau, en mm2 ; 

� sr l'espacement radial des cours d'armatures de poinçonnement, en mm ; 

� fywd,ef la limite d'élasticité efficace des armatures de poinçonnement, 
en MPa ;fywd,ef = 250 + 0,25d � fywd 
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� d la hauteur utile moyenne dans les directions orthogonales, en mm ; 
� a l'angle des armatures de poinçonnement avec le plan de la dalle 

(a = 90° pour des armatures verticales) .  

S'il est prévu une seule file de barres pliées vers le bas, on peut prendre 
d 

pour - la valeur 0,67. 
Sr 

Lorsqu'on utilise des produits de marque déposée comme armatures de 
poinçonnement, il convient de déterminer VRct,cs par des essais conformes 
à l' Agrément technique européen correspondant. 

Les armatures de poinçonnement minimales [9.4.3] sont données par : 

sw,min = O OS � ______ _ 

A Hl. 1 
SrSt 

' 
fyk 1 , 5 sin a + cos a 

avec sr l'espacement radial des armatures de poinçonnement, et sr l'espa­
cement tangentiel des armatures de poinçonnement. 

D Résistance au voisinage d u  poteau 

La résistance au voisinage du poteau est limitée à : 

Poteau intérieur 

Poteau de rive 

Poteau d'angle 

V Ed 
VEct = f3 - :::;; VRct max 

uod ' 

uo est égal au périmètre du  poteau 

uo = c2 + 3d ( c2 + 2c l 

uo = 3d ( c1 + c2 

� c1 est le côté du poteau rectangulaire perpendiculaire à la rive. 

� c2 est le côté du poteau rectangulaire parallèle à la rive. 

� f3 est un coefficient tel que défini plus haut dans le cas de chargement 
excentré . 
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D Contour de contrôle llout 

Il convient de déterminer le contour de contrôle Uout> respectivement 
Uout,eff pour lequel aucune armature de poinçonnement n'est requise, au 
moyen de l'expression : 

V Ed 
Uout,eff = f3 

d VRct,c 

Il convient de placer la file extérieure des armatures de poinçonnement à 
une distance au plus égale à kd à l'intérieur du contour Uout> respective­
ment Uout,eff· 

La valeur de k est 1 ,5. 

1 A 1 Contour uour 

0 O O  
0 O O  

> 2 d 

� o � � � �
o

m � � � � �  � ' � � 0 0 0 0  0 0 0 0 0  ) 
' � � �  � 

). 0 0 0 'd 0 O O  
-<, 0 0 0�� 
''-�---/� W Contour U0m,ef 

Figure 5 . 1 1 

Le contour Uout,eff est défini comme les parties du contour continu telles 
que l'espacement des cadres ou étriers le long d'un contour n'est pas 
supérieur à 2d . 

s . 6  Modèles biel les et t irants [6. 5] 

5.6. 1 Général ités 

Lorsqu'il existe une distribution non linéaire des déformations relatives, 
il est possible d'utiliser des modèles bielles et tirants pour le dimension­
nement à l'ELU. 
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Les vérifications à l'ELS peuvent également utiliser ce type de modèle, à 
condition d'assurer les conditions de compatibilité pour le modèle, en 
choisissant notamment la position et l'orientation des bielles principales 
conformément à la théorie de l'élasticité linéaire. 

La modélisation par bielles et tirants consiste à définir : 

llJll> des bielles, qui représentent des zones où transitent les contraintes de 
compression ; 

llJll> des tirants, qui représentent les armatures ; 

llJll> des nœuds, qui assurent leur liaison. 

Il convient de déterminer les efforts dans ces éléments de telle sorte qu'à 
l'état limite ultime, ils continuent à équilibrer les charges appliquées. 

Des modèles bielles et tirants adaptés peuvent être définis par exemple à 
partir des isostatiques de contrainte et des répartitions de contraintes 
obtenues en application de la théorie de l'élasticité linéaire, ou bien enco­
re, ils peuvent être obtenus en appliquant la méthode basée sur le chemi­
nement des charges. 

Tous les modèles bielles et tirants peuvent par ailleurs être optimisés en 
faisant appel à des critères d'énergie. 

5 . 6 . 2  Biel les 

llJll> La résistance de calcul d'une bielle de béton, en l'absence de traction 
transversale, est calculée par : 

aRd,max = fcd 

llJll> La résistance de calcul d'une bielle de béton, en présence de traction 

transversale, est réduite, selon l'expression : 

aRd,max = Q,6v ' fcd 

avec : 

1 29 
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5 . 6 . 3  Ti rants 

La résistance de calcul des armatures est la limite élastique de calculfyct · 

Il convient d'ancrer convenablement les armatures dans les nœuds. 

Les armatures requises pour équilibrer les forces au nœud de concentra­
tion d'efforts peuvent être réparties sur une certaine longueur. 

Lorsque les armatures dans la zone du nœud s'étendent sur une longueur 
importante d'un élément, il convient de répartir les armatures sur la zone 
où les isostatiques de compression sont courbes (tirants et bielles). 

[fil Région sans 
disco n tin ui té 

1 D 1 Région de 
disco ntin ui té 

l 
(a) Discontinuité partielle 

Figure 5 . 1 2 

z = h/2 h = H/2 

l 
ber= 0,5 H + 0,65 a ;  a ::;  h 

(b) Discontinuité totale 

L'effort de traction T peut être obtenu au moyen des expressions sui­
vantes : 

� Pour les régions de discontinuité partielle (b ,;:;: �) 
l b - a  

T = - F 
4 b 
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États l i m ites u lt imes 

� Pour les régions de discontinuité totale ( b > � ) 

5 . 6 . 4  Nœuds 

T = � (i - 0 7 a) F 
4 ' h 

Les règles pour les nœuds s'appliquent également aux régions dans les­
quelles des forces concentrées sont transmises à un élément mais qui ne 
sont pas dimensionnées à l'aide de la méthode des bielles. 

Les nœuds de concentration d'effort peuvent apparaître par exemple : 
llJll> là où sont appliquées des charges ponctuelles, au droit des appuis, 

llJll> dans les zones d'ancrage, avec concentration d'armatures de béton 
armé, 

llJll> dans les parties courbes des armatures et enfin dans les jonctions et 
angles des éléments. 

Le dimensionnement des nœuds de concentration d'effort et les disposi­
tions constructives correspondantes sont déterminants pour l'établisse­
ment de la capacité résistante. 

Les efforts agissant dans les nœuds doivent s'équilibrer. On doit notam­
ment tenir compte des efforts transversaux de traction perpendiculaires 
au plan du nœud . 

Les valeurs de calcul des contraintes de compression à l'intérieur des 
nœuds peuvent être déterminées de la manière suivante, la contrainte 
maximale pouvant être appliquée sur les faces du nœud étant D"Rct,max : 

• Nœuds com primés, en l'absence de tirant ancré dans le 
nœud 

D"Rct,max = k1 v ' fcd 

La valeur de k1 est 1 .  On peut cependant, sur justifications spéciales, 
admettre une valeur supérieure sans excéder la valeur limite 1 / v ' . 

13 1  



"'O 0 c :J 0 
(V) .-t 0 N 
@ 
....... ..c O'l ·;:::: >-a. 0 u 

132 

Règ les générales 

Figure 5 . 1 3 

• Nœuds sou mis à compression et à traction, avec tirant 
ancré dans le nœud dans une seule direction 

La valeur de k2 est fournie par l'Annexe nationale. La valeur à utiliser est 0,85. 
On peut cependant, sur justifications spéciales, admettre une valeur 
supérieure sans excéder la valeur limite 1 ,00. 

So 

u s 

So 

2:: 2s0 --+++---i+;--������--1++-
ebd 

Figure 5 . 1 4  
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États l i m ites u lt imes 

• Nœuds sou m i s  à com pression et à traction, avec t irant 
ancré dans le nœud dans plus d'une d i rection 

La valeur de k3 est fournie par l'Annexe nationale. La valeur à utiliser est 0,75. 
On peut cependant, sur justifications spéciales, admettre une valeur 
supérieure sans excéder la valeur limite 0,9. 

F.:d2 
Figu re 5 . 1 5 

• Majoration de la contrai nte de compression 

Les valeurs de calcul de la contrainte de compression données précé­
demment peuvent être majorées, jusqu'à 10  o/o, lorsqu'une des conditions 
ci-après est remplie : 

� le nœud est soumis à une compression tri-axiale ; 

� tous les angles entre bielles et tirants sont supérieurs ou égaux à 55° ; 

� les contraintes au droit des charges appliquées sont uniformes, et le 
nœud est confiné par des armatures transversales ; 

� les armatures sont disposées selon plusieurs cours ; 

� le nœud est confiné de manière fiable par frottement ou par une dis­
position particulière d'appui. 

Un nœud soumis à une compression tri-axiale peut être vérifié en consi­
dérant que le béton est confiné, et avec : 

O"Rd, max = k4 V 1 fcd 

La valeur de k4 est fournie par l'Annexe nationale. La valeur à utiliser est 3,0. 
On peut cependant, sur justifications spéciales, admettre une valeur 
supérieure sans excéder la valeur limite 3 ,00/v '. 
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Défin itions 

L'exemple concerne l'étude d 'une travée isostat ique d 'une poutre­
c loison. 

Géométrie 

La poutre-cloi son considérée a une ouverture de 5 ,00 m et des appuis 
de 0 ,60 m largeu r. La hauteur  h de la paroi est de 5 , 00 m et son é pais­
seur e est de 0 , 20  m .  

5,00 

5,00 

Matériaux 

Le béton est u n  C2 5/30, de rés i stance à la compression fck = 25 MPa. 
Les aciers ont une  l im ite d'élastic ité f�k = 500 MPa et sont de classe de 
ducti l ité B. 

Conditions d'exploitation 

La classe structurale du bâti ment est la classe 54. La c lasse d'expos it ion 
de la poutre est la  classe XC 1 . 
On chois it u n  enrobage nominal  de Cnom = 30 mm, qu i  permet de  res­
pecter de facto l 'enrobage nomi nal pou r  les barres longitudinales de  
diamètre jusq u'à 2 5  mm.  

Actions 

On suppose dans cet exemple que  les charges sont appl iquées en par­
tie supér ieure de la paro i .  
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États l i m ites u lt imes 

Actions permanentes 

Charges un iformes, y compris le poids propre 
g = 200,00 kN/ml 

Actions variables 

Charges un iformes q = 40,00 kN/ml 

Actions accidentel les 

Sans objet. 

Combinaison d'actions 

Les j ustifications sont à condu ites à l'état l i m ite u lt ime sous la combi­
naison fondamentale. 

Pu = 1 , 35g + 1 , 50q = 330,00 kN/ml 

Sol licitations 

Les sol l ic itations sont déterminées en chois i ssant un  système de b ie l les  
et  de t irants. 

Géométrie des biel les et tirants 

Le t irant princ ipal CD en partie i nférieu re est situé à 0 , 375  m de la fibre 
i nférieure ,  par référence aux spécifications des règ les BAEL, se lon les­
que l les  les armatures pr incipales sont réparties sur une hauteur de 
0, 1 5h , soit 0 ,  75 m. 
Les bie l les AC et BD joignent les m i l ieux de chaque moit ié de  la lon­
gueur L de 6 , 20  m de la paroi ,  correspondant aux points de passage 
des résultantes des charges appl iquées réparties en deux parts égales, 
aux axes des appuis .  
La portée étant la d istance l entre axes des appuis ,  la d i stance ut i le 
entre l 'effort de compress ion selon AB et l 'effort de traction CD est 

l 
appe lée z et calcu lée par référence aux règ les BAEL : z = 0,2h (  

h 
+ 2) 

soit 3, 1 2  m. 
L' inc l i naison de la bie l le sur la verticale est donnée par : 

l L - - -
2 4 2,80 - 1 , 55 

tg e = = 0,401 , soit e = 2 1 , 8° 
z 3 ,  1 2  

La hauteur  H de  l a  b ie l le fictive est égale à 2 fois  l a  longueur de  l a  demi ­
b ie l l e ,  so i t  : 

H =  
2z 

cos e 

2 .  3 ,  1 2  
= 6 7 2  m 

0, 928 
, 
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1 505 , 

3 ,12  

0 375 , 

1 
B · 

- · - · - · - · - ' 
\ 

l = 5,60 

La largeur  de la b ie l le  dans sa section médiane est 
L 3 , 1 0  

bef = = = 3 ,  34 m 
2 cos e o,928 

\ 
\ 

\ 
\ 

\ 

H 
On est donc dans le cas d'une d i scont inu ité partie l l e  : b < 2.  
La largeur  de l a  b ie l le  à son extremité est : 

largeur appui a1 0,60 
a2 = = = 0 65 m 

cos e o,928 ' 

Efforts des biel les et tirants 

L'effort vertical F1 repris par chaque  appui est : 

L 6 ,20 
F1 = Pu - = 330 - = 1023 kN 

2 2 

\ 
\ 

\ 
\ 
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États l i m ites u lt imes 

L'effort de compression de la b ie l l e  est  : 
F1 1 023 

F2 = = = 1 102 kN 
cos e o, 928 

L'effort de traction du  t i rant princ ipal est : 

F3 = F1tgB = 1 023 · 0,401 = 410 kN 

L'effort de traction du t i rant secondaire est : 

T = 
F2 b - a 

= 
1 023 3 ,34 - 0,65 

= 206 kN 
4 b 4 3 , 34 

Justifications : état l imite ultime de résistance 

Compression de la biel le 

Section de la b ie l le  

Contrainte de compress ion 

Abielle = e · beff = 0,20 · 3 ,34 = 0, 668 m2 
F2 1 ,  1 02 

0-bielle = = = 1 ,  7 MPa < fcd 
A bielle 0, 668 

= 16,7 MPa 

Compression du nœud inférieur 

Section de la facette 1 

Contrainte de compress ion 

Acl = e · a1 = 0,20 · 0,60 = 0, 1 20 m2 
F1 1 , 023 

O-ct = - = = 8 ,5  MPa 
Ac1 0, 1 20 

< 0,85(1  - �� ) fcd = 12 ,8  MPa 

La vérification de la facette 2 est équ ivalente. 

Armatures du t i rant principal 

Section d'armature 
_ F3 _ 0, 410  _ 2 Asp - - - - 9,4 cm 

fyd 435 

Armatures du t irant secondaire 

_ T _ 0,206 _ 
2 Sect ion d'armature Ast - - - - 4, 7 cm 

fyd 435 

Dispositions constructives 

Armatures min imales 

l i  convient normalement de ferrai l ler les poutres-c lo isons avec un qua­
dri l lage d'armatures perpendicu la i res situés sur chaque face, avec un 
m in imum de As,dbmin . 
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La valeur  de As,dbmin est de 1 %0, avec un m in imum de 1 , 5 cm2/m sur  
chaque face dans chaque d i rection. 
Toutefois ,  dans les cas de j ustification des efforts i nternes ,  contraintes 
et ferra i l lages par des schémas appropriés de b ie l les  et t irants, et 
voûtes ,  la valeur  de As,dbmin à ut i l i ser est O. 
I l  convient normalement de l im iter la d istance entre les barres à 2 fois  
l 'épaisseur de la poutre-c lo ison et  à 300 mm. 

Armatures principales 

Les armatures princ ipales,  soit 2 fois  3 HA 1 6 , sont réparties s u r  une 
hauteur  de 0 ,75 m.  

Armatures réparties 

Les armatures horizontales du ti rant secondaire sont réparties su r  les 
deux faces et sur la hauteur de la bie l le ,  au-dessus des armatures prin­
c ipales, soit sur une hauteur de 2 , 7 5  m .  

Sect ion d'armature : Ast · cos e = 4, 7 · 0, 928 = 4,4 cm2 
Les armatures verticales du  t irant secondaire sont réparties sur les deux 
faces et sur la largeur de la bie l le ,  soit sur  3,  1 0 m. 

Sect ion d 'armature : Ast · sin e = 4,7 · 0,372 = 1 , 7 cm2 

s . 7  Pressions loca l isées [6. 7] 

Dans le cas de pressions localisées, on doit considérer l'écrasement local 
ainsi que les efforts transversaux de traction générés. 

Dans le cas d'une charge uniformément répartie sur une surface Aco ,  
l'effort de compression limite peut être déterminé comme suit : 

où Aco est l'aire chargée, et Ac1 est l'aire maximale de diffusion utilisée 
pour le calcul, homothétique de Aco .  
Il convient que l'aire de diffusion Acl requise pour l'effort de compres­
sion limite FRctu satisfasse les conditions suivantes : 



:E '<!) "O 
c ::::1 
.... </} 

"'O <!) 
0 <!) c '<!) </} :J •::::: 0 0 .... (V) ::::1 .-t � 
0 c N 0 c 
@ c 
....... 0 •;:J ..c u O'l ::::1 ·;:::: "O >- 0 a. ...., o. 0 <!) u ...., 

<!) .... ::::1 0 E-< 
-d 0 c ::::1 
Cl 
@ 

États l i m ites u lt imes 

...,. la hauteur de diffusion de la charge dans la direction de celle-ci est 
telle qu'indiquée sur la figure 5. 16 ;  

h 

Figure 5.1 6 

Ligne d'action 

h ?:.  (b2 - b1) et 
?:. (ch. - di) 

c0_5: 3d1 

...,. le centre de l'aire de diffusion Acl est situé sur la ligne d'action pas­
sant par le centre de l'aire chargée Aco ; 

...,. si la section de béton est soumise à plusieurs efforts de compression, 
il convient de disjoindre les aires de diffusion. 

Il convient de réduire la valeur de FRdu si la charge n'est pas uniformé­
ment répartie sur la surface Aco ou s'il existe des efforts tranchants 
importants. 

Il convient de prévoir des armatures pour reprendre les efforts de trac­
tion transversale dus à l'effet de la charge . 
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6 . 1 Général ités [ 7. 1 ]  

Les états limites de service courants concernent : 

IJlli- la limitation des contraintes ; 

IJlli- la maîtrise de la fissuration ; 

IJlli- la limitation de la déformation. 

Pour le calcul des contraintes et des déformations, on peut considérer la 
section non fissurée tant que la contrainte de traction maximale ne 
dépasse pas fct,eff· 

Cette valeur peut être remplacée par fctm ou fctm,fl à condition que le 
calcul de la traction minimale des armatures soit basé sur la même valeur. 
La valeur f�tm ,  peut être prise en compte pour le calcul de la largeur des 
fissures. 

6 .2  Limitation des contraintes [ 7.2]  

La contrainte de compression dans le béton doit être limitée afin d'éviter 
les fissures longitudinales, les microfissures ou encore des niveaux élevés 
de fluage, lorsque ceux-ci pourraient avoir des effets inacceptables pour 
le fonctionnement de la structure. 
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6 . 2 .  1 Calcul  des contrai ntes 

Le calcul des contraintes à l'état limite de service est habituellement fait 
en considérant une valeur du coefficient d'équivalence n à appliquer aux 
sections d'acier, qui vaut : 

Es n = ---­Ecm 
1 + 'Pef,ELS 

Le coefficient cpef,ELS est le coefficient de fluage correspondant la combi­

naison considérée : 

MoEqp 
<.p ef, ELS = <.p oo M OEd 

� MoEqp : moment sous combinaison quasi-permanente ; 

� MoEd : moment sous combinaison caractéristique, fréquente ou 
quasi-permanente ; 

� Si une grande précision n'est pas nécessaire, on pourra prendre 

<.poo = 2 et : 
• n = 15 pour le calcul des contraintes sous combinaison caractéris­

tique, ou 
• n = 1 8  pour le calcul des contraintes sous combinaison quas1-

permanente. 

§ 6 . 2 . 2  Contrai nte de compression d u  béton [ 7.2] 
0 
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Des fissures longitudinales peuvent apparaître si le niveau de contrainte 
sous la combinaison caractéristique de charges excède une valeur critique . 
Une telle fissuration peut conduire à une réduction de la durabilité . 

En l'absence d'autres dispositions telles que augmentation de l'enrobage 
des armatures dans la zone comprimée ou confinement au moyen 
d'armatures transversales, il peut être pertinent de limiter les contraintes 
de compression à une valeur k1 fck dans les parties exposées à des envi­
ronnements correspondant aux classes d'exposition XD, XF et XS . 
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États l i m ites d e  service 

La valeur de k1 est fournie par l'Annexe nationale. La valeur à utiliser 
est 0,6. 
IJJli> Si, sous charges quasi-permanentes, la contrainte dans le béton est 

inférieure à k2fck >  on peut admettre que le fluage est linéaire. 

IJJli> Si la contrainte dans le béton excède k2 fck > il convient de considérer 
un fluage non linéaire. 

La valeur de k2 est 0,45. 

6 . 2 . 3  Contrainte de traction des aciers [ 7.2]  

La contrainte des aciers sera limitée de façon à éviter les déformations 
non élastiques et les fissurations ou déformations inacceptables. 

IJJli> On peut considérer qu'un niveau de fissuration ou de déformation 
inacceptable est évité si, sous la combinaison caractéristique de charges, 
la contrainte de traction dans les armatures n'excède pas k3 fcyk. 

IJJli> Lorsque la contrainte est provoquée par une déformation imposée, il 
convient de limiter la contrainte de traction à k4fcyk· 

Les valeurs de k3 et k4 sont fournies par l'Annexe nationale. Les valeurs à 
utiliser sont k3 = 0, 8 et k4 = 1 . 
IJJli> On peut considérer qu'un niveau de fissuration ou de déformation 

inacceptable est évité si, sous la combinaison caractéristique de 
charges, la contrainte de traction dans les armatures n'excède pas 
0, 8fyk ·  

IJJli> Lorsque la contrainte est provoquée par une déformation imposée, il 
convient de limiter la contrainte de traction àfyk· 

6 . 3  Maitrise de la fissuration [ 7.3 ]  

6 . 3 . 1 Li mite de l 'ouverture calculée des fissures 
[ 7.3.2] 

La fissuration du béton doit être limitée de façon à ne pas porter préju­
dice au bon fonctionnement de la structure et ne pas rendre son aspect 
inacceptable. 
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La fissuration est normale dans les structures en béton armé soumises à 
des sollicitations de flexion, d'effort tranchant, de torsion ou de traction 
résultant soit d'un chargement direct soit de déformations gênées ou 
imposées. 

Les fissures peuvent être admises sans que l'on cherche à en limiter 
l'ouverture sous réserve qu'elles ne soient pas préjudiciables au fonction­
nement de la structure. 

La valeur limite de l'ouverture calculée des fissures Wmax est donnée par 
l'Annexe nationale. La valeur à utiliser est indiquée ci-dessous, sous com­
binaison quasi-permanente. L'attention est attirée sur le fait qu'il s'agit 
d'une valeur conventionnelle de calcul. 

� Pour les classes d'environnement XO et XCl , la garantie d'aspect est 
assurée pour une ouverture de fissure inférieure à 0,4 mm. La limita­
tion de la fissuration n'a pas d'incidence sur la durabilité. 
Sauf indication spécifique des DPM, on peut considérer que les dis­
positions constructives minimales imposées par ailleurs permettent 
d'assurer la maîtrise de la fissuration. Le calcul de Wmax n'est alors pas 
requis. 

� Pour les classes d'environnement XC2, XC3, XC4, l'ouverture des fis­
sures est limitée à 0,3 mm. 
Dans le cas des bâtiments des catégories d'usage A à D, et sauf indi­
cation spécifique des DPM, on peut considérer que les dispositions 
constructives minimales imposées par ailleurs permettent d'assurer la 
maîtrise de la fissuration. Le calcul de Wmax n'est alors pas requis. 

� Pour les classes d'environnement XD 1 ,  XD2, XS 1 ,  XS2, et XS3, 
l'ouverture des fissures est limitée à 0,2 mm. 

En l'absence d'exigence spécifique, comme l'étanchéité à l'eau par 
exemple, on peut admettre que la limitation des ouvertures calculées aux 
valeurs Wmax ci-dessus sera satisfaisante du point de vue de l'aspect et de 
la durabilité. 

L'ouverture des fissures peut être calculée suivant les indications qui sui­
vent. Une alternative simplifiée consiste à limiter le diamètre ou l'espace­
ment des barres suivant les indications qui suivent. 
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États l i m ites d e  service 

6 . 3 . 2  Section m i n i male d'armature [ 7. 3.2] 

Si  la maîtrise de la fissuration est requise, une section minimale d'arma­
ture doit être mise en place dans les zones pouvant être soumises à une 
contrainte de traction. 

La section minimale d'armature peut se déduire de l'expression : 

Dans le cas général : 

A . _ kckfct, effAct 
s mm -' 

(]" s 

� As, min est la section d'armature de la zone tendue ; 

� Act est l'aire de la zone de béton tendu. La zone tendue est la partie de 
la section dont le calcul montre qu'elle est tendue juste avant la for­
mation de la première fissure ; 

� O"s est la contrainte maximale admissible. Cette valeur est égale à fyb 
sauf si une valeur plus faible est nécessaire pour satisfaire aux limites 
d'ouverture des fissures, en fonction du diamètre ou de l'espacement 
des barres ; 

� !et, eff est la résistance à la traction du béton effective au moment sup­
posé de la formation des fissures.Jet, eff est égale àfctm> ou à une valeur 
inférieurefcrm(t) ,  si le calcul est fait avant 28 jours ; 

� k est le coefficient prenant en compte l'effet des contraintes non uni­
formes auto-équilibrées : 
• k = 1 ,  OO pour les éléments de section (âmes, ailes . . .  ) dont la plus 

grande dimension est inférieure à 300 mm, 
• k = 0,65 pour les éléments de section (âmes, ailes . . .  ) dont la plus 

grande dimension est supérieure à 800 mm ; 

les valeurs intermédiaires sont obtenues par interpolation ; 

� kc est le coefficient prenant en compte la nature de la distribution des 
contraintes, avant fissuration : 

• en traction pure : 

kc = 1 ,0 
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• en flexion simple ou composée : 

. pour une section rectangulaire ou l'âme d'un caisson ou d'une 
section en T : 

ke = 0, 4 ( 1 - h 
Œ e ) � 1 

k1 h* fet, eff 

. pour les membrures d'un caisson ou d'une section en T : 

ke = 0,9 
Fer � 0,5 

Aetfet, eff 

N 
Œe = b�d est la contrainte moyenne du béton de la section considérée. 

NEct est l'effort normal de service sous la combinaison d'action 
considérée. La compression est positive. 
h* = min {h et 1 ,0 m} 
k1 caractérise l'effet de l'effort normal sur la distribution des 

contraintes. 
2h* 

k1 = 1 , 5  dans le cas d'une compression et vaut 
3h 

dans le cas d'une traction. 

Fer est l'effort de traction dans la table juste avant la fissuration due 
au moment de fissuration calculé avec !et, eff . 

6 . 3 . 3  Maitrise d e  la fissuration sans 
justification par le calcul  [ 7. 3 . 3] 

Dans le cas de dalles de bâtiment fléchies sans effort normal significatif 
de traction, aucune mesure particulière n'est nécessaire pour le contrôle 
de la fissuration dans la mesure où la hauteur totale n'est pas supérieure 
à 200 mm et les dispositions constructives minimales sont respectées . 

Lorsque l'on a prévu au moins les armatures minimales définies ci-des­
sus, la limitation des fissures à des valeurs acceptables et l'absence de fis­
suration incontrôlée peuvent être assurées dans les conditions suivantes, 
la contrainte de l'acier Œs étant calculée immédiatement après fissuration, 
sous la combinaison d'actions considérée. 
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États l i m ites d e  service 

� Si la fissuration est due principalement à des déformations gênées, le 
diamètre des barres ne doit pas excéder les valeurs du tableau 6 . 1 .  

� Si la fissuration est due principalement au chargement, le diamètre 
des barres ou leur espacement ne doit pas excéder les valeurs du 
tableau 6. 1 .  

Les valeurs du diamètre maximal du tableau sont basées sur les hypo­
thèses suivantes : c = 25 mm ; fct,eff = 2 ,9  MPa ; hcr = 0,5  ; d = 0 ,9h ; 
k1 = 0 ,8  ; k2 = 0,5  ; kc = 0,4 ; k = 1 , 0  ; kt = 0,4 et k' = 1 , 0 .  

Les valeurs de l'espacement maximal du tableau sont basées sur les 
mêmes hypothèses complétées par : h = 400 mm et un seul lit d'arma­
tures. 

Le domaine couvert par le tableau 6. 1 peut être élargi en utilisant la 
méthode de calcul de l'ouverture des fissures ci-après. 

Tableau 6 . 1  

Contrainte de l'acier Œs (MPa) 

Ouverture limitée à 0,4 mm 

Diamètre maximal des barres HA (mm) 

Espacement maximal (mm) 

Ouverture limitée à 0,3 mm 

Diamètre maximal des barres HA (mm) 

Espacement maximal (mm) 

Ouverture limitée à 0,2 mm 

Diamètre maximal des barres HA (mm) 

Espacement maximal (mm) 

1 60 200 240 280 320 360 400 450 

40 32 20 1 6  1 2  l 0 8 6 

300 300 250  200 1 50 l OO 

32 2 5  1 6  1 2  1 0  8 6 5 

300 250  200 1 50 1 00 50 

2 5  1 6  1 2  8 

200 l 50 l OO 50 

6 5 4 

Dans le cas des poutres de hauteur totale supérieure à 1 000 mm, il 
convient de prévoir des armatures de peau supplémentaires afin de maî­
triser la fissuration sur les joues de la poutre. 

On peut admettre que la fissuration due à l'effort tranchant est contrôlée 
de manière satisfaisante si les espacements des armatures transversales 
sont conformes aux dispositions constructives minimales. 
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6 . 3 . 4 Calcul  de l 'ouvertu re des fi ssures [ 7. 3.4] 

Selon les Recommandations professionnelles, le calcul de l'ouverture des 
fissures dispense du calcul de section minimale d'armature. 

La largeur de calcul des fissures peut se déduire de la relation : 

avec : 

� wk l'ouverture de calcul de la fissure ; 

� sr, max l'espacement maximal des fissures ; 

� csm la déformation moyenne de l'armature sous la combinaison 
d'actions ; 

� ccm la déformation moyenne du béton entre fissures sous la combi­
naison d'actions. 

(]' ,  _ k fct.eff (1 + Œ p ) 
s t p e p, eff O's 

On peut prendre (csm - ccm) = ____ P_. eff ______ � 0,6-
Es Es 

avec : 

� (]'8 la contrainte des armatures tendues calculée en section fissurée ; 

Es 
� Œe = -- ; Ecm 

� Pp, eff = As , avec Ac eff la surface effectivement tendue. Il s'agit 
Ac, eff ' 

généralement de la zone de béton entourant les armatures tendues, 
d'une hauteur hc,ef = min [2, 5 (h - d) ; (h - x)/3 ; h/2] 

� kt = 0,6 pour un chargement de courte durée ; 

� kt = 0,4 pour un chargement de longue durée. 

• Distance entre les armatu res i nférieu res à 5(c + 0 /2) 

Dans le cas où la distance entre les armatures est inférieure à 5 (c + 0 /2) , 
l'espacement maximal des fissures peut être calculé par : 

0 
Sr, max = k3 c  + k1 k2k4 -­

Pp,eff 
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États l i m ites d e  service 

En outre, la valeur de sr,max ne peut être inférieure à la valeur déterminée 
dans le cas où la distance entre les armatures est inférieure à 5(c + 0/2) .  

avec : 

IJlli- c l'enrobage des armatures ; 

IJlli- 0 le diamètre moyen des armatures ; 

IJlli- k1 = 0, 8 pour les barres à haute adhérence ; 
IJlli- k2 le coefficient prenant en compte la répartition des contraintes 

k2 = 1 , 0  en traction simple, k2 = 0,5 en flexion ; k2 est la valeur inter-

1 ,  d 
. , é ] + é2 , 1 d ,  .c po ee en cas e tract10n excentree , E1 et E2 etant es e1orma-

2é1 
tions maximale et minimale en limite de la section considérée, calcu­
lées en section fissurée ; 

IJlli- k3 et k4 les coefficients donnés par l'Annexe nationale. Les valeurs à 
utiliser sont : 

IJlli- k3 = 3 ,4 pour un enrobage inférieur ou égal à 25 mm 
= 3,4(25/c)213 pour un enrobage supérieur à 25 mm (c en mm) . 

.... k4 = 0,425 

h 

X 
1 1 

- - - - - - - - 1  ê2=Ü 
h d - - - - - - - IAl 

• • _ j 

(a) Poutre ou dalle 

• • • • 

1 1 1 1 1 1 

ê2 

1 A 1 Niveau du centre de 
gravité des armatures 

[]] Aire de la section effective 
de béton autour des 
armatures tendues 

d effective de béton 
LJ []] Aire de la section 

-------------- d autour des armatures 
• • • • • 

-=--�--------------1-----<è!T tendues en partie supérieure ê 1  hc,ef [ÇJ 
(b) Membrures tendues 

Figure 6 . 1  

[ÇJ Aire de la section effective 
de béton autour des armatures 
tendues en partie inférieure 
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• Distance entre les armatu res supérieure à S(c + 0 /2) 

Dans le cas où la distance entre les armatures est supérieure à 5 (c + 0 /2) 
ou s'il n'y a pas d'armature adhérente dans la zone tendue, l'espacement 
maximal des fissures peut être calculé par : 

Sr, max = 1 , 3 ( h - X) 

En outre, la valeur de sr,max ne peut être inférieure à la valeur déterminée 
dans le cas où la distance entre les armaturés est inférieur à 5 (c + 0 /2) . 

1 0 
� c 

w 

1A1 Axe neutre 

[li Béton tendu 

1 C 1 Espacement des fissures 
pour un espacement des 
armatures � S(c + 0 /2) 

h - x  
• 

S(c + 0 /2) 

1D1 Espacement des fissures pour 
un espacement des armatures 
> S(c + 0 /2) 

["[] Ouverture réelle des fissures 

F igure 6.2 Ouverture des fissures en fonction de la d i stance à l'ac ier  
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États l i m ites d e  service 

On calcule les contraintes dans la section dont les armatures ont été 
déterminées à l 'état l im ite u lt ime de résistance (voir « Exemple de 
flexion s imple ELU » en  paragraphe 5 . 1  .2 ) .  
On prendra en  compte pour la su ite la section d'acier théorique. On 
peut nature l lement prendre en  compte la section rée l le  m ise  en  œuvre , 
pour peu que cel le-ci ait été chois ie .  
On se l i m ite dans cet exemple à la s ituation B,  la p lus courante. 

• Ferraillage 
La section d'acier théorique est As = 12 ,8  cm2.  On chois it  de d isposer 
deux l its de 3 fi les ,  soit 6 barres. Après opt imisation on d i sposera 5 HA 

1 6  et 1 HA 20 ,  soit 1 3 , 2  cm2.  
Les calculs su ivants sont faits avec la valeur théorique de la section d'acier. 
Calcul des contraintes : 

Sect ion d'ac ier  

Pourcentage d'acier 

As = 1 2 , 8  cm2 
As 12 ,8  

p = - = = 0 00677 
bd 30 . 63 

' 

• Sous la combinaison caractéristique 

Position de l'axe neutre œ = 15p ( J 1 + 
l
:

p 
- 1) 

= 15 . 0,00677 ( J 1 +  15 . 0�00677 
- 1) = 0,361 

x = ad = 0,361 · 0,63 = 0,227 m 
On écrit l'éq u i l i bre des moments,  par exemple,  au point de passage de 
l'axe neutre. 

Éq uation d'équ i l i bre 
2x x2 2x 

MscB = Ne - + Ns(X - d) = Kb- -
3 2 3 

Coefficient 
MscB K =  -------­

x3 b3 + 15A5 (x - d)2 

+ l5K As (x - d)2 

0,225 
--

0
-
2
-
27

_
3 __________ 

= 52 ,53 

0,30 ' 
3 

+ 15 . 0,00128(0, 227 - 0,63)2 
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Contrai nte du béton 
Contrainte des aciers 

CJ"c = Kx = 52,53 · 0, 227 = 1 1 ,9  MPa 
O's = l 5K(x - d) 

= 15  · 52,53(0,227 - 0,63) = -317 MPa 

• Sous la combinaison quasi-permanente 

Position de l'axe neutre a =  1 8p ( J 1 + 
l
�

p 
- 1) 

= 1 8 . 0,00677 ( ;-1 -
+
--

2
--

- 1) y 1 8 . 0,00677 
= 0,387 

x = ad =  0, 387 · 0,63 = 0, 244 m 
On écrit l 'éq u i l i bre des moments, par exemple,  au point de passage de  
l'axe neutre. 

Équation d'éq u i l i b re 
2x MscB = Ne - +  Ns (X - d) 
3 
x2 2x 

= Kb2 3 + 1 8K As (x - d)2 

Coeffic ient K MscB K =-----­x3 
b3 + 1 8A5 (x - d)2 

Contrai nte du  béton 
Contrainte des aciers 

0, 1 7 1  
= 35 0  

0 2443 ' 
0 ,30 ' 

3 
+ 1 8 . 0,00128(0, 244 - 0,63)2 

O'c = Kx = 35,0 · 0,244 = 8 ,5  MPa 
O's = l 8K(x - d) = 1 8  · 35,0(0, 244 - 0,63) 

= -243 MPa 

• Section minimale d'armature 
La section m in imale pour la maîtrise de la fi ssurat ion est donnée par : 

A . _ kckf�t,effAct 
s,mm - O's 

Section homogène Ahom = bh + 1 8As = 0,30 · 0, 70 + 18 · 0,00 128 
= 0,233 m2 

h2 
Mhom = b2 + l8Asd Moment statique  

0 702 
= 0,30 '

2 
+ 1 8 . 0,00128 . 0,63 

= 0,0880 m3 
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États l i m ites d e  service 

Axe neutre 
Mhom 0,0880 

Xhom = -- = = 0, 378 m 
Ahom 0, 233 

Aire de béton tendu Act = b(h - Xhom) 

= 0,30 · (0, 70 - 0,378) = 0,0967 m2 
Contrainte admiss ib le CTs = fyk = 500 MPa, ou pl utôt 240 MPa, pou r 

respecter la condit ion sur le diamètre maximal (voir tableau 6 . 1  ) . 

0,70 - 0,30 
Coeffic ient de  d i mension k = 1 , 00 - 0,35 = 0,72 

0,50 
Coefficient de contrainte kc = 0,40 en  flexion s imple 

Armature m in imale A 
. _ kckfct,effAct 

s,mm - CTs 
0,40 . 0, 72 . 2,56 . 0,0967 

2 
240 

= 3,0 cm 

• MaÎtrise de la fissuration sans justification par le calcul 
La section d'armature mise en  œuvre est supérieure à la section m in i ­
male pour la  maîtr ise de la  fi ssuration.  La contrai nte de traction des 
aciers est de 243 MPa sous combinaison quas i-permanente. 
On peut admettre que la l i m itation de l'ouverture des fissures à 0,4 m m  
est assurée s i  l e  d iamètre des aciers n'est pas supérieur à 20  m m ,  o u  s i  
l 'espacement est  i nfér ieur à 2 5 0  mm,  ce qu i  est  le cas. 

• Calcul de l'ouverture des fissures 
La largeu r  d'ouvertu re de  calcul des fi ssures peut se dédu i re de la rela­
t ion Wk = Sr, max (ësm - 8cm) 
Calcul du  terme (ësm - .Sem) : 

hc,ef 

Ac,eff 

Pp,eff 

. h - x  h = mm[2 ,5 (h - d) ;  
3 2

] 

. 0,70 - 0,227 0,70 = mm[2,5 · 0,07 ; 
3 

; -
2
- ] 

= min[O, 175 ; 0, 158 ; 0,35] = 0, 158 m 

= bhc,ef = 0,30 . 0, 158 = 0,0474 m2 

As 0,00 128 = -- = = 0 0270 
Ac,eff 0,0474 ' 

= 
Es = 

200 000 
= 6 45 

Ecm 3 1 000 ' 
= 0,4 pour  un chargement de longue durée 
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f�t,eff 
ers - kt -- Cl + aePp,eff) Pp,eff ers 

é'sm - é'cm = --------- ) 0,6- (valeur m i n i male) 
Es Es 
2 56 

243 - 0,4 ' ( 1  + 6,45 . 0, 0270) 0'02�go ooo ) 0·6 
20�4�00 

198 >- 146 
20 000 /" 200 000 

= 0,99 %0 )  0,73 %0 
Calcul du terme Sr,max : 

0 1 6  
Espacement d e  référence = 5(c+ -) = 5(30+8+-) = 230 m m  

2 2 
en supposant que le d iamètre des cadres est de 8 mm.  
Dans l e  cas où  l a  d i stance entre les armatures est infér ieure à 

0 
5(c + 2) ,  l 'espacement max imal sr,max des fi ssures peut être cal-

culé par : 

Sr, max 
0 = k3c + k1 k2k4 --Pp,eff 

= enrobage des armatures = 38 m m  
= d iamètre moyen des armatures = 16  m m  
= 0,8 pour les barres à haute adhérence 
= 0,5 en  flexion 

( 25 ) 213 ( 25 ) 2/3 = 3 4 - = 3 4 - = 2 57 pour un  en robage ' c ' 38 ' 
supérieur à 2 5  mm 
= 0,425 

1 6  
Sr max = 2, 57 · 38+0,8 · 0,5 · 0,425 = 97, 7+100, 7 = 198 mm , 0,0270 

La largeur d'ouvertu re de  calcu l  des fissures : 
Wk = Sr,maxCêsm - é'cm) = 198 . 0, 00099 = 0,20 mm < 0,4 mm 
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États l i m ites d e  service 

On calcule les contraintes sous les combinaisons à l 'état l im ite de ser­
vice dans la section dont les armatures ont été déterminées à l'état l im i ­
te u lt ime de rés istance en  flexion composée (voir  l 'encart « Exemple  de  
flexion composée ELU » en  paragraphe 5 . 1  . 2) .  
Dans le cas présent, i l  s'ag it de la combinaison caractéristique.  
On prendra en compte pour la su ite la section d'acier théoriq ue .  On 
peut naturel lement prendre en  compte la  section rée l le  mise en  œuvre , 
pour peu que cel le-ci ait été chois ie .  
On ne t ient pas compte des imperfect ions géométriques à l 'ELS. 

• Effort normal positif 

Excentricité e = Mser = 0,405 = 1 0 13  m Nser 0,400 ' 
Centre de pression c = Ya - e = 0,221 - 1 ,013 = -0, 792 m 

On calcu le les coefficients de  l'éq uation du  3e degré : y3 + 3py + 2q = 0 
Section d'ac ier  As = 1 7 , 8  cm2 

Coefficient 3 p 
b 2 b 2 A�  , A s  

3p  = -3-c + 3 (- - l) (c - h0) - 6n - (c - d )  - 6n - (c - d) 
bw bw bw bw 
1 , 50 2 ( 1 , 50 ) 2 

= -3
0 40

(-0,792) + 3  
0 40 

- 1  (-0,792 - 0, 16) 
' ' 

-6. 1 5
°

·001 78 (-0,792 - 0,63) 
0,40 

= -7,057 + 7,477 + 0, 570 = +0,990 
Coefficient 2q 

b 3 b 3 A� , 2 As  2 2q = +2-c - 2(- - l) (c - h0) + 6n - (c - d )  + 6n - (c - d) 
� � � � 
1 , 50 3 ( 1 , 50 ) 3 = +2
0 40 

(-0,792) - 2 
0 40 

- 1 (-0,792 - 0, 16) 
' ' 

+6. 15
°·00178 (-0,792 - 0,63)2 

0,40 
= -3,726 + 4,745 + 0, 8 10  = 1 , 829 

Encad rement de y c - h < y <  c ,  
soit -0, 792 - 0, 70 = - 1 ,492 < y < -0, 792 
Solution de l'équation y =  -0,958 m 
Axe neutre x = c - y =  0, 166 m 
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Coeffic ient K 

0,400 

0 1662 (0 1 66 - 0 1 6)2 
1 , 50 ' 2 - ( 1 , 50 - 0,40) ' 2 ' + 1 5 . 0,00178(0, 166 - 0,63) 

0,400 = 48 2 
0,0207 - 0,0000 - 0,0124 ' 

Contrainte du  béton 

Contrainte des aciers 

• Effort normal négatif 

Œc = K x = 48,2.0, 1 66 = 8,0 MPa 

Œs = nK(x - d) = 15.48, 2(0, 166 - 0,63) 
= -335 MPa 

Mser 0,405 
Excentric ité e = - = = - 1 , 013  m 

Nser -0,400 
Centre de press ion c = YG - e = 0,221 + 1 ,0 13  = + 1 , 234 m 

On calcu le les coefficients de  l'éq uation du  3e  degré : y3 + 3py + 2q = 0 
Section d'acier 

Coeffic ient 3 p 

Coeffic ient 2q 

As = 25 ,3  cm2 

2 As 3p = -3c - 6n - (sect ion rectangulai re 
bw 

sans acier comprimé) 

= -3(1 , 234)2 - 6 .  1 5
o,oo253 

( 1 , 234 - 0,63) 
1 , 50 

= -4,568 - 0,092 = -4,660 

2q = +2c3 + 6n As (c - d)2 (section rectangula ire sans acier compri mé) 
bw 

= +2( 1 , 234)3 + 6. 15 
°

·
00253 

( 1 , 234 - 0,63)2 = +0,0867 
1 ,50 

= +3,758 + 0,055 = +3, 8 13  

Encadrement de y c - h < y <  c ,  
soit 1 , 234 - 0,70 = 0,534 < y  < 1 , 234 
Solution de l 'équation 
Axe neutre 

y =  1 , 11 9 m 
X = C - y = 0, 1 15 m 
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États l i m ites d e  service 

Coefficient K Nser K = ������� 
x2 b2 + nA8(x - d)2 

-0,400 
0 1 152 

1 , 50 ' 
2 

- 1 5 . 0,00253(0, 1 1 5 - 0,63) 

-0,400 = 41  6 
0,00992 - 0,01 954 ' 

Contrainte du béton O'c = Kx = 41 ,6  · 0, 1 1 5 = 4, 8 MPa 

Contrainte des aciers 0'8 = nK(x - d) = 15 · 4 1 , 6 · (0, 1 15 - 0,63) 
= -321 MPa 

6 .4 État l imite de déformation [ 7.4] 

6 .4 . 1 Général ités [ 7.4. 1 ]  

La déformation d'un élément ou d'une structure ne doit pas être préju­
diciable à leur bon fonctionnement ou à leur aspect. 

Il convient de fixer des valeurs limites appropriées des flèches, en tenant 
compte de la nature de l'ouvrage, des finitions, des cloisons et acces­
soires, et de sa destination. 

Il convient de limiter les déformations aux valeurs compatibles avec les 
déformations des autres éléments liés à la structure tels que cloisons, 
vitrages, bardages, réseaux ou finitions. 

Dans certains cas, une limitation des déformations peut être nécessaire 
afin d'assurer le bon fonctionnement de machines ou d'appareils sup­
portés par la structure, ou pour éviter la formation de flaques sur les 
toitures-terrasses . 

6 . 4 . 2  Lim ites de flèches [ 7.4. 1 ]  

Les limites de flèches données ci-dessous devraient généralement assurer 
un comportement satisfaisant des constructions telles que logements, 
bureaux, bâtiments publics ou usines. 

1 57 



"'O 0 c :J 0 
(V) .-t 0 N 
@ 
....... ..c O'l ·;:::: > a. 0 u 

1 58 

Règ les générales 

L'aspect et la fonctionnalité générale de la structure sont susceptibles 
d'être altérés lorsque la flèche calculée d'une poutre, d'une dalle ou d'une 
console soumises à des charges quasi permanentes est supérieure à f, /250 
où f, représente la portée. 

Il convient de limiter à f./500 les déformations d'un élément après 
construction, sous charges quasi permanentes, susceptibles d' endomma­
ger les éléments de la structure avoisinants l'élément considéré. 

Pour plus d'informations sur les déformations et leurs valeurs limites, on 
peut se reporter à l'ISO 4356. 

6 . 4 . 3  Cas d e  d i s pense d u  calcul  [ 7.4.2] 

Il n'est généralement pas nécessaire de calculer les déformations de 
manière explicite, des règles simples suffisant pour éviter les problèmes 
de flèche en situation normale. 

Des vérifications plus rigoureuses sont nécessaires pour les éléments ne 
satisfaisant pas ces conditions limites ou lorsque d'autres valeurs limites 
que celles admises dans les méthodes simplifiées conviennent. 

• Section rectangulaire 

Les règles simples concernent les limites du rapport portée/hauteur des 
poutres et dalles en béton armé données par les expressions suivantes, 
établies en admettant que la contrainte de l'acier tendu de la section la 
plus sollicitée de la travée est égale à 3 10 MPa à l'ELS, ce qui correspond 
sensiblement à un acier fyk = 500 MPa : 

f [ � Po 1 �j?a' ] - = K 1 1  + 1 ,  5 y fck + - y'  fck -
d p - p' 1 2  Po 

si P � Po 

s1 P > Po 
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États l i m ites d e  service 

où : 

� ! est la valeur limite du rapport portée/hauteur ; 

� K est un coefficient qui dépend du système structural ; 

� p0 est le pourcentage d'armature de référence ,JJ;; x 1 0-3 ; 

� p est le pourcentage d'armature tendue de la section la plus sollicitée ; 

� p' est le pourcentage d'armature comprimée nécessaire dans la sec-
tion la plus sollicitée ; 

� fck est exprimé en MPa. 

• Valeurs de base du rapport portée/hauteur utile 

Les valeurs du rapport l / d du tableau résultent des formules ci-dessus 
pour des cas courants, avec un béton C30, ers = 3 1 0 MPa , pour p = 0 ,5  o/o 

(béton faiblement sollicité) et 1 ,5  % (béton fortement sollicité) ,  
en l'absence d'effort normal de compression. 

Système structural 

Poutre sur  appuis s imples l ,0 

Dalle un id i rectionnel le  sur  appuis s imples 

Travée de rive d'une poutre conti nue l , 3  

Travée d e  rive d'une dal le 

un id i rectionnel le conti nue 

Travée de rive d'une dal le b id i rec-

t ionnel le continue le long d 'un 

grand côté 

Travée i ntermédiaire d'une poutre l ' 5  

Travée i ntermédiaire d 'une dal le 

un id i rectionnel le  ou b id i rectionnel le  

Plancher-dal le  pour la p lus grande portée l , 2  

Poutre en console 0,4 

Dalle en console 

l/d pour 
p � 0.5 % 

20 

30 

26 

3 5  

30 

40 

24 

8 

l 2 

l/d pour 
p ;?: l.5 % 

1 4  

2 5  

l 8 

30  

20  

3 5  

l 7 

6 

l 0 
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Dans le cas des dalles bidirectionnelles, il convient de considérer la plus 
petite portée. Les valeurs indiquées sont généralement sécuritaires. Le 
calcul est susceptible de montrer fréquemment que des rapports plus 
faibles peuvent convenir. 

• Niveau de contrai nte 

Lorsque l'on admet d'autres niveaux de contrainte pour les aciers tendus 
à l'ELS, il convient de multiplier les valeurs obtenues par le rapport : 

3 10 
O"s 

où : 

500 
.f' As, prov 

J 'k -­y As, req 

� O"s est la contrainte de l'acier tendu à l'ELS dans la section la plus sol­
licitée ; 

� As, prov est la section d'acier effective dans la section considérée ; 

� As, req est la section d'acier nécessaire à l'ELU dans la section considérée. 

• Section en T 

Pour les sections en T, lorsque le rapport de la largeur de la membrure à 
la largeur de l'âme est supérieur à 3, il convient de multiplier les valeurs 
de l/d par 0,8. 

• G rande portée 

� Dans le cas des poutres et des dalles autres que les planchers-dalles, de 

portée supérieure à 7 ,OO m, supportant des cloisons susceptibles 
d'être endommagées si les flèches sont excessives, il convient de 

multiplier les valeurs de l/d données par }_ . 
leff 

� Dans le cas des planchers-dalles dont la plus grande portée est supé­

rieure à 8,5 m et qui supportent des cloisons susceptibles d'être 
endommagées si les flèches sont excessives, il convient de 

multiplier les valeurs de l/d données par 
8

'
5

. 
leff 
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États l i m ites d e  service 

6 . 4 . 4  Vérification des flèches par l e  calcul [7.4.3] 

Lorsqu'un calcul est nécessaire, les déformations doivent être calculées 
dans des conditions de chargement qui font l'objet de la vérification. La 
méthode de calcul doit représenter le comportement réel de la structure, 
avec un degré de précision adapté aux objectifs du calcul. 

• I nfluence de la fissuration 

� Il convient de considérer comme non fissurés les éléments qui ne sont 
pas censés être chargés au-delà du niveau de chargement qui provo­
querait, dans une section quelconque, un dépassement de la résistan­
ce en traction du béton. 

� Pour les éléments dont on prévoit qu'ils seront partiellement fissurés, 
il convient de les considérer comme se comportant d'une manière 
intermédiaire entre l'état non fissuré et l'état entièrement fissuré. 

S'ils travaillent principalement en flexion, leur comportement peut être 
calculé de manière appropriée en utilisant l'expression : 

Œ = Ç°Œn + ( 1 - Ç) Œ1 
où : 
� Œ est le paramètre de déformation considéré (déformation, courbu-

� 

� 

� 

re, rotation ou flèche) ; 

a1 est la valeur du paramètre calculé dans l'état non fissuré ; 

Œn est la valeur du paramètre calculé dans l'état entièrement fissuré ; 

Ç est un coefficient de distribution qui tient compte de la participa­
tion du béton tendu dans la section : 

E = 1 - 13( �:) 2 

Ç = 0 pour les sections non fissurées ; 

/3 est un coefficient prenant en compte la durée ou la répétition du 
chargement ; /3 = 1 ,  0 dans le cas d'un chargement unique de cour­
te durée ; f3 = 0,5 dans le cas d'un chargement prolongé ou d'un 
grand nombre de cycles de chargement ; 
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• O"s est la contrainte des armatures tendues calculée en supposant la 
section fissurée ; 

• O"sr est la contrainte des armatures tendues calculée en supposant la 
section fissurée sous les conditions de chargement provoquant la 
première fissure. 

a sr " 1 / M cr d 1 d 1 fl . Le rapport - peut etre remp ace par - ans e cas e a ex1on 
O"s M 

simple, Mer représentant le moment de fissuration. 

• Caractères du béton 

En règle générale, on utilisera la valeur de résistance à la tractionfctm· 

Lorsqu'on peut montrer qu'il n'y a pas de contraintes axiales, provoquées 
par le retrait ou les effets thermiques, on peut utiliser fcrm, fi · 

Dans le cas de charges d'une durée telle que le béton subit un fluage, la 
déformation totale peut être calculée en utilisant le module d'élasticité 
effectif du béton : 

• Déformation due au retrait 

Les courbures dues au retrait peuvent être évaluées par : 

..... 
..... 

..... 
..... 

Ecs est la déformation libre de retrait ; 

S est le moment statique de la section d'armature par rapport à l'axe 
passant par le centre de gravité de la section ; 

I est le moment d'inertie de la section ; 

Œe est le coefficient d'équivalence effectif : Œe = �. 
Ec eff , 

Il convient de calculer S et I pour l'état non fissuré et pour l'état entière­
ment fissuré, et d'interpoler comme indiqué ci-dessus pour tenir comp­
te de l'état de fissuration. 
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États l i m ites d e  service 

• I ntégration nu mérique 

La méthode la plus rigoureuse pour déterminer la flèche consiste à cal­
culer la courbure dans un grand nombre de sections le long de l'élément, 
puis à calculer la flèche par intégration numérique. 

Dans la plupart des cas, on pourra se contenter de deux calculs : 

� dans un premier temps en supposant l'élément non fissuré ; 

� dans un deuxième temps en supposant l'élément entièrement fissuré, 
puis on interpolera comme indiqué ci-dessus pour tenir compte de 
l'état de fissuration. 

6 .4 .  5 Recom mandations professionnel les 

Les Recommandations professionnelles détaillent pour les bâtiments cou­
rants une méthode conventionnelle, justifiée par son usage traditionnel. 

Il s'agit de la méthode de calcul des flèches nuisibles des poutrelles et 
poutres de bâtiment, mentionnée dans l'Annexe nationale dans la note à 
la clause 7.4.3 2(P) .  Elle est basée sur la formule 7. 1 8  de la clause 7.4.3 (3) 
en choisissant comme paramètre de déformation la flèche à mi-portée de 
la travée considérée, en tenant compte du processus de chargement. 

• Lim ites des flèches n u isibles 

La flèche nuisible a pour valeur : wr - wd 

où : 

� Wr est la flèche totale ; 

� wd est la flèche qui s'est produite avant la mise en œuvre des éléments 
fragiles . 

La flèche nuisible est limitée à :  
,f, . 

� - si l :::;; 7 m, 
500 

,f, . 
� et 1 ,4 cm + 1 000 

s1 l > 7 m. 
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• Paramètre de déformation 

La formule (7. 1 8) s'écrit w = We.( + wh. (1  - () 

dans laquelle : 
...,. We est la flèche calculée avec l'hypothèse que toutes les sections 

droites de l'élément sont fissurées, 

...,. wh est la flèche calculée avec l'hypothèse que toutes les sections 
droites de l'élément ne sont pas fissurées, 

...,. ( coefficient de distribution qui tient compte de la participation du 
béton tendu. 

• Hypothèses l iées à l 'appl ication de cette méthode 

...,. Il existe un élément fragile pour lequel la flèche de l'élément qui le 
porte peut être nuisible, ce qui justifie le calcul. 

...,. On adopte un seul coefficient d'équivalence acier béton, soit n = 1 5 ,  

aussi bien dans le cas des sections droites non fissurées et homogé­
néisées (indice h), que dans celui des sections droites fissurées ou effi­
caces (indice e) . 

...,. À défaut de justifications particulières on passe des déformations ins­
tantanées du béton (indice i), à celles de longue durée (indice v), par 
le coefficient tp = 2 . 

...,. Les flèches provenant des gradients de déformations imposées (tem-
pérature, retrait) sont négligées. 

"8 ...,. Il est tenu compte de la continuité en se ramenant à l'étude d'une c 
c5 poutre isostatique associée soumise au seul moment en travée Mt et 
(V) 

� en admettant la formule w = 
Mt.f,2 , avec .{!, la distance entre nus des 

@ lOEI 

� appuis, E le module de déformation du béton (indice i ou v) et I le 
·� moment d'inertie de la section de béton (indice h ou e). a. 0 u ...,. Le moment de première fissuration du béton Mer est celui qui conduit 

à la contrainte de tractionfctm,fl dans la section droite homogénéisée. 
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• Méthode de calcul convention nelle 
On considère les moments en travée associés aux chargements suivants : 

� Mp dû au poids propre de l'élément ; 
� Mc dû aux charges d'équipement mises en œuvre avant les éléments 

fragiles ; 
� Mr dû aux charges d'équipement mises en œuvre après les éléments 

fragiles ; 
� Mq dû aux charges d'exploitation. 

La flèche totale Wt a pour valeur : 

avec : 

= 1 -

Wt = Wet(t + Wht ( l - (1 ) 

Mer 
---- si Mp+c+r+q > Mer 
Mp+c+r+q 

La flèche à déduire wd est celle qui s'est produite avant la mise en œuvre 
des éléments fragiles. 

� Si cette mise en œuvre intervient immédiatement après le décoffrage 
de l'élément porteur, elle a pour valeur : 

avec : 
Mp+cl2 

Wedi = 
l OEJe 
Mp+cl2 

whdi = ---lOEJh 

Wdi = Wedi(di + Whdï ( l - (di) 

(di = 0 si Mp+c < Mer 
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� Si cette mise en œuvre intervient très longtemps après le décoffrage 
de l'élément porteur, elle a pour valeur : 

avec : 

Wdv = Wedv(dv + Whdv ( l - (dv) 

M f2 Mcf2 p 
+ • Wedv = ---

lOEvfe lOEJe 

• Whdv = 
M f2 M t,2 p + c 
lOEvh lOEJe 

• (dv = 0 si Mp+c < Mer 

Selon le temps écoulé entre le décoffrage du gros œuvre et la mise en 
œuvre des éléments fragiles, il appartient au concepteur de choisir la 
valeur convenable comprise entre wdi et wdv> caractérisée par un coeffi­
cient 1/J compris entre 0 et 1 tel que wd = wdi + 1/J ( wdv - wdi) . 
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7 . 1 Effets du  second ordre ( 5 .8] 

7 .  1 . 1 Général ités 

L'analyse des effets du second ordre concerne les éléments et les struc­
tures soumis à une charge axiale. 

Les effets globaux du second ordre sont à considérer dans les structures à 
nœuds déplaçables. 

Lorsque les effets du second ordre sont pris en compte, l'équilibre et la 
résistance doivent être vérifiés à l'état déformé, calculé en tenant compte 
des effets appropriés de la fissuration, des propriétés non linéaires des 
matériaux et du fluage. 

Pour les bâtiments, les effets du second ordre peuvent être négligés s'ils 
représentent moins de 10 °/o des effets du premier ordre correspondant. 

Ce critère peut être remplacé par un critère d'élancement pour les élé­
ments isolés ou par un critère sur l'effort global pour les effets globaux du 
second ordre dans les bâtiments . 

7 .  1 . 2 É lancement 

• Longueur efficace 

La longueur efficace -€0 peut être définie comme la longueur de flambe­
ment, c'est-à-dire la longueur du poteau hi-articulé soumis à un effort 
normal constant, ayant la même section droite et la même charge de 
flambement que l' élément considéré. 
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Règ les appl icables aux éléments courants 

� Les valeurs retenues à partir de la hauteur libre l d'un élément isolé 
sont les valeurs déterminées par la résistance des matériaux en fonc­
tion des conditions d'encastrement aux extrémités : 

Poteau hi-articulé 

Mât parfaitement encastré en pied et l ibre en tête 

Poteau articulé à une extrémité et encastré à l'autre 

Poteau hi-encastré à nœuds non déplaçables 

Poteau hi-encastré à nœuds déplaçables 

fo = f 

fo = 2f 

fo = 0,7f 

fo = 0,5f 

fo = f 

� Dans le cas d'éléments comprimés appartenant à des portiques régu­
liers, la longueur efficace est déterminée de la manière suivante : 

Éléments 
contreventés 

où : 

fo = 0,5f (i + ki ) ( i + k2 ) 
0,45 + k1 0,45 + kz 

lo = lmax { 

1 1 B El . d � k1 et k2 sont es soup esses k = 
M T respectives es encastrements 

partiels aux extrémités 1 et 2 ; 
� e est la rotation d'appui sous l'effet d'un moment M ;  
� E I est la rigidité de flexion de l'élément comprimé ; 

� e est la hauteur libre de l'élément entre liaisons d'extrémité . 

L'encastrement parfait n'existant pas dans la pratique, on recommande 
une valeur minimale de 0, 1 pour k. 
� Selon les Recommandations professionnelles, les poteaux d'étage 

courant des bâtiments, lorsque leur raideur n'est pas prise en compte 
dans le contreventement et pour autant qu'ils soient correctement 
connectés en tête et en pied à des éléments de raideur supérieure ou 
égale, peuvent être représentés par lo = 0, 7 e .  
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Poteaux et voi les  

• Élancement 

L'encastrement À d'un poteau est le rapport de la longueur efficace .€0 au 
rayon de giration i de la section de béton non fissuré calculé dans le plan 
de flambement : 

À =  l.o 
l 

7 .  1 . 3 Critère d'é lancement pou r  les éléments 
i solés [ 5 .8.3.  1 ]  

Les effets du second ordre peuvent être négligés si l' élancement À est infé­
rieur à une valeur limite Àiim . La valeur limite À!im relève de l'Annexe 
nationale. La valeur à utiliser est définie par : 

où : 

avec : 

20ABC 
ÀJim = ,Jfï, 

1 
A = ---1 + 0,2<pef 
B = JI + 2w 
C = l , 7 - rm 

..,. <pef le coefficient de fluage effectif ;  

(A = 0, 7 par défaut) 

(B = 1 ,  1 par défaut) 

( C = 0, 7 par défaut) 

As fyd 1 . , . d' 1 . d "  1 ..,. w = e ratio mecan1que armatures ong1tu 1na es ; 
Acfcd 

..,. n = 
NEd 

l'effort normal relatif ; 
Acfcd 

....._ Moi 1 d d' , . , d . ' d ,.... r m = -- e rapport es moments extrem1te u prem1ere or re 
M02 

( I M01 I � I M02 I ) ,  pris en valeur algébrique, les moments étant de 
même signe s'ils provoquent des tractions sur la même face . 

Il convient de prendre r m = 1 dans le cas des éléments contreventés, 
pour lesquels les moments du premier ordre résultent de manière pré­
pondérante des imperfections géométriques ou des charges transversales. 
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Règ les appl icables aux éléments courants 

7 . 1 .4  Critère pou r  les effets globaux 
dans les bâti ments [ 5 .8 .3 .3] 

Les effets globaux du second ordre peuvent être négligés lorsque : 
ns L Ecdlc F � k V,Ed 

-....;::: 
1 

ns + 1 , 6  L2 

où : 

� Fv,Ed est la charge verticale totale sur tous les éléments ; 

� k1 relève de l'Annexe nationale. La valeur à utiliser est 0,3 1 ; 

� n5 est le nombre d'étages ; 

� L est la hauteur totale du bâtiment au-dessus du niveau d'encastrement ; 
E 

� Ecd = �. rcE relève de l'Annexe nationale. La valeur à utiliser de rcE 
lcE 

est 1 ,2 ; 

� le est le moment d'inertie de la section de béton non fissuré des élé­
ments de contreventement. 

7 .2  Méthodes d'analyse [ 5 .8. 5] 

Lorsque les effets du second ordre doivent être pris en compte, on peut 
employer une méthode générale ou deux méthodes simplifiées. 

� La méthode générale est basée sur une analyse non linéaire incluant la 
non-linéarité géométrique, c'est-à-dire les effets du second ordre. 
L'effet du fluage doit être pris en compte. 

� 

� 

La méthode basée sur une rigidité nominale est une méthode simplifiée 
de calcul des sollicitations en tenant compte des effets de la fissura­
tion, de la non-linéarité des matériaux et du fluage sur le comporte­
ment global. Cette méthode peut-être utilisée à la fois pour les élé­
ments isolés et pour les structures complètes, à condition que la rigi­
dité nominale soit estimée de manière appropriée. 

La méthode basée sur une courbure nominale est une méthode sim­
plifiée de calcul qui convient avant tout pour les éléments soumis à 
un effort normal constant et de longueur efficace donnée -€0• 
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7. 2 .  1 Effet d u  fl uage [ 5 .8.4] 

L'effet du fluage doit être pris en compte dans l'analyse des effets du 
second ordre en considérant les conditions générales relatives au fluage 
et la durée d'application des charges. 

La durée d'application du chargement peut être prise en compte d'une 
manière simplifiée au moyen d'un coefficient de fluage effectif tpef qui, 
utilisé conjointement avec la charge de calcul, donne une déformation de 
fluage correspondant à la charge quasi-permanente : 

MoEqp (/Jef = tp(oo,to) M OEd 

� tp(oo,t0) est la valeur finale du coefficient de fluage. 

� MoEqp est le moment fléchissant su premier ordre dans le cas de la 
combinaison quasi-permanente de charges (ELS) .  

� MoEct st le moment fléchissant su premier ordre dans le cas de la com-
binaison de charges de calcul (ELU) . 

Il y a lieu de tenir compte des imperfections géométriques dans le calcul 
des moments MoEqp et MoEct · 

L'effet du fluage peut être ignoré si les trois conditions sont satisfaites 
conjointement : 

tp( OO ,  to) :::;; 2 

>.. :::;; 75 

MoEct � h 
NEd 
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7 . 2 . 2  Méthode basée s u r  une cou rbure nominale 
[ 5.8.8] 

La méthode permet de calculer un moment nominal du second ordre 
basé sur une déformation, en fonction de la longueur efficace et d'une 
courbure maximale estimée. 

Le moment de calcul qui en résulte est utilisé pour le dimensionnement 
des sections en flexion composée. 

• Moment de calcu l 

Le moment de calcul vaut : 

� MoEct est le moment du premier ordre, compte tenu de l'effet des 
imperfections. 

� M2 est le moment nominal du second ordre. 

La valeur maximale de MEct est donnée par les distributions de MoEct et 
M2 ; la distribution de M2 peut être prise comme parabolique ou comme 
sinusoïdale sur la longueur efficace. 

Des moments d'extrémité du premier ordre M01 et M02 différents peu­
vent être remplacés par un moment d'extrémité du premier ordre équi­
valent Moe : 

Moe = 0,6M02 + 0,4Mo1 � 0,4Mo2 

Il convient de prendre M01 et M02 de même signe s'ils provoquent la trac­
tion sur la même face et de signes opposés dans le cas contraire. En outre, 
IM02 I  � IM01 I . 

ij: • Moment nomi nal du  second ord re 0 u 

174 

Le moment nominal du second ordre M2 est donné par : 

M2 = NEcte2 
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..,. NEd est l'effort normal agissant de calcul, 

..,. e2 est la déformation : 

avec : 
1 
- la courbure, 
r 
lo la longueur efficace, 

1 ,e2 
0 e1 = - -r c 

c un coefficient dépendant de la distribution des courbures. 

Dans le cas d'une section constante, on adopte normalement c = 10 . Si 
le moment du premier ordre est constant, il convient d'adopter une 
valeur inférieure ( 8 constituant une limite inférieure, qui correspond à 
un moment total constant) . 

• Courbure 

Dans le cas des éléments de section droite constante et symétrique, fer­
raillage compris, on peut adopter : 

... 

1 1 - = KrK"'­
r r0 

Kr est un coefficient de correction dépendant de l'effort normal : 

où : 

• n = 
NEd 

est l'effort normal relatif, avec NEd 1' effort normal agis­
Afcd 

sant de calcul, 

1 
Asfyd ' A l' . 1 d 1 . d • nu = + w, avec w = ou s est aire tota e e a section es 
Acfcd 

armatures, et Ac est l'aire de la section droite du béton, 
• nbal = 0,4 est la valeur de n correspondant au moment résistant 

maximal. 

1 75 
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� Kip est un coefficient tenant compte du fluage : 

où : 
• cpef est le coefficient de fluage effectif, 

(3 fck À 1, 'l • = 0,35 + - - -, avec À e ancement. 
200 150 

1 
� - vaut : ro 

où : 

fyd • éyd = - , Es 

1 éyd 
ro 0,45d 

• d est la hauteur utile ; si toutes les armatures ne sont pas concen­
trées sur les faces opposées, mais qu,une partie est distribuée paral­

h 
lèlement au plan de flexion, d est définie par d = - + is , où is est le 

2 
rayon de giration de la section totale d

, 
armatures. 

7 . 2 . 3  Méthode enveloppe 

Les Recommandations professionnelles proposent une méthode simpli­
fiée enveloppe de la méthode basée sur une courbure nominale, appli­
cable aux poteaux de bâtiment sous charges centrées, à extrémités articu­
lées non déplaçables, dans les conditions suivantes : 

� élancement À :::;; 120 

� classe de résistance du béton 20 MPa :::;; fck :::;; 50 MPa 

� épaisseur dans le sens du flambement h ? 0, 15 m 

� distance des aciers à la paroi la plus proche d' :::;; Min[0,30h ; 1 00 mm] 
� armatures symétriques, par moitié sur chaque face 

� chargement à au moins 28 jours 
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L'effort normal résistant du poteau est donné par la formule : 

NRd = khks ex [Bfcd + Asfyd] 

où : 
� B l'aire de la section du poteau ; 

� As la section utile des aciers, à savoir la section des aciers limités à 
ceux disposés à la distance d' des parois en deux lits symétriques pour 
une section rectangulaire ou en six barres réparties pour une section 
circulaire ; 

� kh vaut respectivement : 

k11 = (0, 75 + 0,5h)(l - 6p8) 
pour h < 0,50 m 

s inon k11 = 1 

k11 = (0, 70 + 0,5D)(l - Spô) 
pour D < 0,60 m 

s inon k11 = 1 

p pourcentage d'acier rapporté à la section totale de béton As/ B 
ô = d' / h 
À défaut de connaître p et ô ,  on peut prendre à titre conservatoire : 
k11 = 0,93 

� ks vaut respectivement : 

k = 1 6 - 0 60 
f yk s , , 500 

pour fyk > 500 et À > 40 

s inon ks = 1 

k = 1 6 - 0 65 
fyk 

h ' ' 500 
pour fyk > 500 et À > 30 

s inon ks = 1 

1 77 
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� Œ vaut respectivement : 

0,86 
s i  À <  60 Ci = 

1 + (:z)' 
a = (�t s i  60 < À :s; 1 20 

0,84 
s i  À <  60 Ci = 

I + ( s
À
2) ' 

a = (�) 1 ,24 
s i  60 < À :s; 1 20 

7 . 3  Poteaux [9. 5]  

Les règles qui suivent s'appliquent aux poteaux dont la plus grande 
dimension transversale h est inférieure ou égale à 4 fois la plus petite 
dimension transversale b. 

7 . 3 . 1 Armatu res longitudi nales 

• 
� 

� 

� 

� 

Diamètre et nom bre m i n i mal 

Il convient que le diamètre des armatures longitudinales ne soit pas 
inférieur à 0 min = 8 mm. 

Pour les poteaux de section polygonale, il convient de disposer une 
barre dans chaque angle. 

Pour les poteaux de section circulaire, il convient de disposer au 
moins 4 barres. Les Recommandations professionnelle recomman­
dent de disposer au moins 6 barres. 
Il convient que chaque barre ou paquet de barres placé dans un angle 
soit maintenu par des armatures transversales. Il convient, dans une 
zone comprimée, de ne pas disposer de barre non tenue à plus de 1 50 
mm d'une barre tenue. 
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• Pourcentage m i n i mal 

Il convient que la section des armatures longitudinales ne soit pas infé­
rieure à As,min· La valeur de As,min peut être fournie par l'Annexe natio­
nale. La valeur à utiliser est : 

NEd As min = 0, 10 --, 
fyd 

� NEd est l'effort normal agissant. 

avec un minimum de 0,002Ac 

� fyd est la limite d'élasticité de calcul des armatures. 

• Pourcentage maximal 

Il convient que la section des armatures longitudinales n'excède pas 

As,max · La valeur de As,max peut être fournie par l'Annexe nationale. La 
valeur à utiliser est : 

As,max = 0,04Ac hors zones de recouvrement 

As max = 0, 08Ac ' au droit des recouvrements 

7 . 3 . 2  Armatu res transversales 

• Diamètre 

Il convient que le diamètre des armatures transversales (cadres, boucles 
ou hélice) ne soit pas inférieur à 6 mm ni au quart du diamètre maximal 
des barres longitudinales. 

Si les armatures transversales sont constituées par les fùs d'un treillis 
soudé, le diamètre des fils ne sera pas inférieur à 5 mm. 

1 79 
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• Espacement 

Il convient de limiter l'espacement des armatures transversales à ScJ,tmax · 

La valeur de ScJ,tmax peut être fournie par l'Annexe nationale. La valeur à 
utiliser est la plus petite des trois valeurs : 

� 2001min , avec 01min le diamètre minimal des armatures longitudinales ; 

� la plus petite dimension du poteau ; 

� 400 mm. 

Il convient de réduire l'espacement ScJ, tmax par un facteur de 0,6 : 
� dans les sections situées à une distance au-dessus ou au-dessous d'une 

poutre ou d'une dalle, au plus égale à la plus grande dimension de la 
section transversale du poteau ; 

� dans les zones de recouvrement d'armatures si le diamètre des barres 
longitudinales excède 14 mm ; 

� un minimum de 3 cours d'armatures transversales doivent être régu­
lièrement disposées sur la longueur du recouvrement. 

• Changement de d i rection 

Dans le cas de changement de direction des barres longitudinales, il 
convient de calculer l'espacement des armatures transversales en tenant 
compte des efforts transversaux associés. 

Ces effets peuvent être ignorés si le changement de direction est inférieur 
ou égal à 1 pour 1 2. 
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Définitions 

L'étude concerne un bât iment de bureaux paysagers R + 5, sous une  ter­
rasse i naccess ib le ,  sur  3 n iveaux de sous-sols à usage de parking pour 
véh icu les légers. Le bâtiment est contreventé par refends .  Le gros œuvre 
de la superstructure est réal i sé en  moins  de 3 mois .  
On se propose de fai re la descente de charges du poteau i ntérieur  voi­
s in  de rive , en fi le B, et de déterm iner les armatures de ce poteau dans 
la  hauteur du  rez-de-chaussée. 

Géométrie 

Les d i mens ions du  bât iment sont données sur la figure jo inte. 

11 

0.20 l I 4.80 Y
L 

1 1 

1 1 0.40 5.50 

Vue en plan 

1 1 

0.20 

1 1 0.40 

0.40 

0 "' é 

0 "' é 

0 
OO '° 

0 "' é 

Coupe 

1 8 1  
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. 

. 

. 

. 

. 

. 

0 
V) . 
N 

0 
V) . 
N 

0 
V) . 
N 

0 
OO 
0 

Matériaux 

Terra s s e  

Niveau 5 

Niveau 4 

Niveau 3 

Nivea u 2 

Niveau 1 

Rez-de-chaussée 

Niveau -1 

Niveau -2 

Niveau -3 
- � � L__J 

Élévation 

Le béton est un C30/3 7. Sa rési stance caractéri st ique mesuree  sur  
cyl indre est fck = 30 MPa. 
Les aciers ont une  l i m ite d'é lasticité fyk = 500 MPa. 
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Conditions d'exploitation 

La classe structurale du bât iment est la classe S4. La classe d'exposition 
du poteau étud ié ,  à l ' intérieur, est la  c lasse XC l .  
L'enrobage m i n imal  vi s-à-vis de la durab i l ité Cmin,dur est 1 5 mm .  L'e nro­
bage m i n imal vis-à-vis de l'ad hérence Cmin,b est égal ,  a priori, au d ia­
mètre de la barre. 
L'enrobage nominal Cnom = maX Cmin,b ; Cmin,dur + 1 0  mm. 
A ins i ,  pour une  barre de diamètre entre 6 et  1 4  mm,  l 'enrobage 
Cnom = 1 5  + 1 0  = 25 mm ; pou r  une barre de diamètre entre 1 6  et 
32 mm,  Cnom = 0 + 10 mm.  
En chois i ssant un  enrobage nomi nal pour les cad res de  3 0  mm,  on  res­
pecte de facto l 'enrobage nomi nal pour les barres longitud i nales de d ia­
mètre j u squ 'à 2 5 mm .  

Actions 

Actions permanentes 

Poids propre 
Dal l e  
Poutre (retombée) 
Poteau 

Equipements 
En terrasse 
Bureaux 
Rez-de-chaussée 

Actions variables 

En terrasse 
Bureaux 
Rez-de-chaussée 
Sous-sols 

0 ,20  · 2 5  = 5 ,00 kN/m2 
0,40 · 0 ,20  · 2 5  = 2 ,00 kN/ml 
0,40 · 0,40 · 2 5 = 4,00 kN/ml 

g1 = 1 , 5 0  kN/m2 étanchéité, protect ion . . .  
g 1  = 0 ,50  kN/m2 plancher technique et faux-plafond 
g1 = 1 , 5 0  kN/m2 revêtement de  sol et cloisons 

q = 1 ,OO kN/m2 
q = 2 , 5 0  kN/m2 
q = 5 ,00 kN/m2 
q = 2 , 5 0  kN/m2 

entret ien 
exploitation 
exploitation 
exploitation 

On appl ique le coefficient de réduction a0 
n étages .  

pour la charge apportée par 

Actions accidentel les 

Sans objet. 

Sol l icitations 

La descente de charges est présentée sous la forme d'un tab leau . 
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Tableau de descente de charges 

-

Valeurs 

cumulées 

Valeurs 

pondérées 

Charges par niveau ··----
Sous la terrasse 
Poids propre de la dalle 

5 ,oo t;0 + o,40 6·;0) (4';o + o,40 
5·;0) l • l o = 

5 ,00 X 6,40 X 5 , 5 5  X l , 1 0  = 
Poids propre de la poutre 

4,80 5,50 
2 ,00 (-2-+ 0,40 +--z) l ,  l 0 = 
2 , 00 x 5 , 5 5 x l , 1 0 =  
Poids propre du  poteau 
4,00 (3 ,40 - 0,40) = 

Équipement sur  la dal le 
1 , 50 X 6,40 X 5 , 5 5  X l , 1 0  = 
Charge d'exploitation sur  la dal le 
1 ,00 X 6,40 X 5 , 5 5  X l , 1 0  = 

Sous le niveau 5 
Poids propre 
Équipement sur  la dal le 
0,50 X 6,40 X 5 , 5 5  X l , 1 0  = 
Charge d'exploitation sur  la dal le 
2 , 5 0  X 6,40 X 5 , 5 5  X l ,  1 0  = 
Sous le niveau 4 

Poids propre et équipement 
Charge d'exploitation sur la dalle 
2 , 5 0  X 6,40 X 5 , 5 5  X l ,  l 0 = 
Sous le niveau 3 

Poids propre et équipement 
Charge d'exploitation sur la dalle 
2 , 5 0  X 6,40 X 5 , 5 5  X l ,  l 0 = 
Sous le niveau 2 

Poids propre et équipement 
Charge d'exploitation sur la dalle 
2 , 5 0  X 6,40 X 5 , 5 5  X l ,  l 0 = 

Sous le niveau 1 
Poids propre et équipement 
Charge d'exploitation sur la dalle 
2 , 5 0  X 6,40 X 5 , 5 5  X l ,  l 0 = 

1 95 

1 2  

1 2  --
go = 2 1 9  

gi = 59  

q = 3 9  

go = 2 1 9  

gi = 20 

q = 97 

g = 2 3 9  

q = 9 7  

g = 2 3 9  

q = 9 7  

g = 2 3 9  

q = 9 7  

g = 2 3 9  

q = 9 7  

2 7 8  

2 3 9  

2 3 9  

2 3 9  

2 3 9  

2 3 9  

3 9  2 7 8  3 9  3 1 7  434 

98 5 1 7 1 3 7 654 903 

98 7 5 6  2 3 4  990 l 3 72 

Gin = 0,967 
98 995 322 l 3 1 7  l 8 2 7  

Gin = 0,900 
98 1 234 3 9 1  l 6 2 5  2 2 5 2  

Gin = 0,860 
98 1 473  459 l 932 2 6 7 7  
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Tableau de descente de charges (su ite) 

Charges par n iveau 

Sous le Rez-de-chaussée 

Poids propre de la dalle 1 95 
Poids propre de la poutre 1 2  
Poids propre du poteau 
4,00 (2 , 5 0  - 0,40) = 8 

go = 2 1 5  
Équipement sur  la dal le 
1 , 50 X 6,40 X 5 , 5 5  X 1 , 1 0  = gi = 5 9  
Charge d'exploitation s u r  la dal le 
5,00 X 6,40 X 5 , 5 5  X l ,  l 0 = q = 1 95 

Sous le niveau - 1  
Poids propre go = 2 1 5  
Charge d'exploitation sur  la dal le 
2 , 50  X 6,40 X 5 , 5 5  X l ,  l 0 = q = 9 7  

Sous l e  niveau -2 
Poids propre de la dalle 1 95 
Poids propre de la poutre 1 2  
Poids propre du poteau 
4,00 (3 ,30  - 0,40) = 1 2  

go = 2 1 9  
Charge d'exploitation sur  la dal le 
2 , 50  X 6,40 X 5 , 5 5  X l ,  l 0 = q = 9 7  

- Valeurs 

cumulées 

Valeurs 

pondérées 

....... 

2 74 1 95 l 747 6 5 4  2 4 0 1  3 340 

2 1 5  98 l 962 752  2 7 1 4  3 77 7  

2 1 9  98 2 1 8 1 8 5 0  3 03 1  4 2 1 9  

Les valeurs part ie l les  de poids propre de chaque n iveau n correspondent 
aux charges du n iveau proprement d it, à savo i r  de la dal le et de  la 
poutre, et i nc luent ce l le  du poteau de l'étage i nférieur  du n iveau n - 1 ,  
autrement d it les charges reportées en  pied du  poteau du  n iveau infé­
r ieur .  
La descente de charges du  n iveau -2 représente la charge en  pied du 
poteau du  n iveau -3 _ S'ag issant au n iveau -3 d'un dal lage sur terre­
ple i n ,  les charges d u  n iveau -3 ne se reportent pas sur le poteau. 
L'effort normal à l'état l im ite u lt ime que  supporte le poteau d u  rez-de­
chaussée (c'est-à-d i re s itué dans la hauteur  d u  rez-de-chaussée, sous le 
plancher d u  n iveau 1 )  est Nu = 2677 k N .  
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Justifications 

Calcu ls prél iminai res 

• Hauteur libre 
La hauteur  l i bre l est com ptée d'axe en axe, ou de dessus de plancher 
à dessus de plancher, soit 3 ,40 mètres.  

• Longueur efficace ou longueur de flambement 
La longueur de flambement 10 doit être déterminée dans les deux plans 
principaux de flambement poss ib les XOZ et YOZ. 
Pour chaque plan de flambement, on déterm ine les condit ions d'encas­
trement en tête et en pied du poteau.  

� Sou plesse des encastrements : 
Une poutre isostat ique soumise à un  moment M à une extrémité subit  
une rotation e te l l e  que : 

3 E I  
M = - e 

l 
Si la  poutre est parfaitement encastrée à l 'autre extrémité, alors : 

4 E I  
M = - e 

l ' 
ce qu i  revient à cons idérer une portée rédu ite égale à 0,75/. 
La souplesse de l'encastrement d'un poteau à chaque extrémité i est 
déterminée par : 

E ln E ls 
- + -

ki = 
ln ls 

3 E lw 3 E le 
-- + --

lw le 
Les termes du  numérateu r  correspondent au poteau considéré et, le cas 
échéant, au poteau adjacent s itué au-dessus ou au-dessous du poteau 
considéré ,  susceptib le de contribuer à la rotation au flambement. 
Les termes du dénominateur correspondent aux poutres du plancher 
s'opposant à la rotation du poteau .  

� Caractéristiques des éléments : 
L' i nert ie l cons idérée est l ' inertie de  flexion dans le plan de flambement 
étud ié . 
Pou r  les poutres, en  forme de T, l ' inert ie de flexion dans un plan vertical 
est calculée en tenant compte de la table de compress ion, la largeur de 
la table de chaque côté de la nervure étant l im itée au 1 / 1 0  de la portée. 
La longueur l de l 'é lément est mesurée entre axes .  Les cond it ions 
d'encastrement des poutres peuvent être prises en  compte, en réd ui­
sant la longueur de l 'élément. 
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Poteaux et voi les  

--7 Longueur de flam bement : 
La longueur de flambement est donnée, pour des é léments à nœuds non 
déplaçables par : 
�������������� 

lo = 0,5l (i + ki ) ( i + k2 ) 
0,45 + ki 0,45 + k2 

--7 Longueur de flam bement dans le plan vertical XOZ : 

Caractéristiques des éléments 

Largeur  de la nervure 

Hauteu r  de la nervure 

Longueur entre axes 

Distance relative entre points de moments nuls 

Longueur entre poi nts de moments nu ls  

Largeur de la table  de compression 

Hauteu r  de  la table  de compression 

Aire de la nervure 

Distance du centre de gravité de la nervure 

Aire de la table de compression 

Distance du  centre de gravité de la table 

de compression 

Aire totale 

Poteau 

0,400 

0,400 

3 ,400 

0, 1 60 

0 ,200 

0, 1 60 

14.mu;:,; 
0,400 

0,400 

5, l OO 

0,850 

4 , 335  

1 ,267 

0,200 

0, 1 60 

0,200 

0, 1 73 

0 , 1  OO 

0 ,333  

Poutre e 

0,400 

0,400 

5 ,900 

0 ,700 

4, 1 30 

1 ,226  

0,200 

0, 1 60 

0,200 

0, 1 65 

0, 1 00 

0 , 325  

Moment statique total 

Distance du centre de gravité 

0,032000 0,049340 0,048 520 

I ne rt ie propre de  la  nervure 

I ne rt ie propre de la table 

I ne rt ie totale 

Paramètre 1/1 

0,200 0, 1 48 0, 1 49 

0,002 1 33  0,002 1 33 0 ,002 1 3 3 

0,000578 0,000 5 5 1  

0,002 1 33 0,003 543 0,003497 

0,000627 0,000695 0,000593 
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Règ les appl icables aux éléments courants 

Souplesse des encastrements : 
Eln Els - + -

k1 = k1 = ln ls 
3Elw 3Ele 

_6_2_7 _+_6_27_ 

= 0 325 
3 . 695 + 3 . 593 ' 

-- + --
lw le 

Longueur de flambement : 

10 = 0,51 ( 1 + k , ) ( 1 + 
k2 ) 

0,45 + k1 0,45 + k1 
Les encastrements inférieurs et supérieurs étant identiques, la form ule 
devient : 

Io = 0,51 ( 1 + ki ) = 0,5 · 3,40 ( 1 + 
0· 325 ) 

0,45 + k1 0,45 + 0, 325 
= 0,71  · 3,40 = 2,41 m.  

� Longueur de flambement dans le  plan vertical YOZ : 
Dans le plan YOZ, le poteau n'est tenu  n i  en  pied n i  en  tête , i l  est donc 
considéré comme s implement art iculé à ses extrémités et la longueur 
de flambement est égale à la longueur l i bre. 

I = 10 = 3,40 m 
En défi n itive, la longueur de flambement est la p lus g rande dans l e  plan 
YOZ. C'est donc dans ce plan que le r isque est le plus g rand. 

• Élancement 
Le rayon de g irat ion i est défin i  par : {T h 0,40 

ï = y li = .JI2 = .JI2 = o, 1 1 5 m 

Le poteau étant symétrique, le rayon de g irat ion est identique dans les 
deux d i rections. 

l 
L'é lancement À est défi n i  par À = � 

l 
Élancement dans le plan vertical XOZ : 

h 2,41 
À =  - = = 21  0 i 0, 1 15 ' 

Élancement dans le plan vertical YOZ : 

À = � = 
3,40 

= 29 6 i 0, 1 15 ' 
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Poteaux et voi les  

État l imite ult ime de résistance 

• Flambement dans le plan XOZ 
L'effort normal rés istant à l'état l im ite ult ime du  poteau étudié ,  en  com­
pression centrée ,  est défi n i  par : 
NRd = khksa(Bfcd + Asfyd) 

0, 86 0 ,86 
a = ( À  ) 2 = ( 2 1 , 0) 2 = 0,77 1 

1 + 
62 

1 + 62 
As d hauteur utile 

kh = (0,75 + 0,5h) . ( 1 - 6p8) ,  avec p = B et 8 = h = hauteur totale 
ks = 1 
l i  s'ag it donc d'une éq uation du  deuxième degré en  A8•  
La section d'armature nécessaire pour le poteau de la fi le B ,  dans la hau-

teur du rez-de-chaussée est de 1 4, 7 cm2 : 
2,677 = 0,904 . 0,77 1 (0,40 . 0,40 . 20 + 0,00147 . 435) 

• Flambement dans Je plan YOZ 
L'effort normal rés istant à l'état l im ite ult ime du  poteau étudié ,  en  com­
pression centrée ,  est défi n i  par : 
NRd = khksa(Bf�d + Asf�d) 

0, 86 0,86 
a = ( À )2 = (29,6)2 = 0,700 

1 + 62 
1 + 62 

As d hauteur utile 
kh = (0,75 + O,Sh) · ( 1 - 6p8) ,  avec p = -8 et 8 = - = h hauteur totale 
ks = 1 
La section d'armature nécessaire pour le poteau de la fi le B ,  dans la hau­
teur du rez-de-chaussée est de 28 ,6  cm2 : 
2 ,677 = 0,861 . 0, 700(0,40 . 0,40 . 20 + 0,00286 . 435) 

Dispositions constructives 

Armatures longitudinales 

• Armatures minimales 
NEd 2,677 Asmin = 0, 1 0-.- = 0, 1 0  = 6,2 cm2,  avec u n  m in imum de 0 , 2  %, 

soit 3 , 2  cm2. 

fyd 435 

La section calculée est supérieure au pourcentage m i n imum.  
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Règ les appl icables aux éléments courants 

• Nombre de barres et diamètre 
On d ispose au moins 4 barres. Avec ce nombre ,  i l  faut 4 HA 32  (cf. table 
des sect ions d'ac ier) 
Si on d i spose 6 barres, c'est-à-dire un  ferra i l l age non symétrique ,  i l  
conviendra de s'assurer que ce  ferrai l lage est satisfaisant vis-à-vis du  
flambement dans l e  plan XOZ. 
Avec 6 barres, il faut 6 ha 2 5 ,  soit 29 , 5  cm2.  l i  n'est pas poss i ble d 'opti­
m i ser ce ferra i l lage .  
Dans le p lan XOZ, seu les les 4 barres d i sposées aux ang les peuvent être 
considérées.  El les représentent 1 9, 6  cm2,  donc ce ferrai l lage convient. 

• Recouvrement 
La longueur d'ancrage de référence est lb,rqd = 0 = 36,30 , soit 906 mm 
pour du  HA 2 5 .  
La longueur  d e  recouvrement  des  barres compr imées est  
0,7/b,rqd = 634 mm pour du  HA 2 5 .  

Armatures transversales 

• Diamètre 
0 

Le d iamètre 0t n'est pas inférieur  à 6 mm n i  à i = 6,3 ,  soit 01 = 8 mm. 

• Espacement 
On doit prendre en compte, le cas échéant, le plus petit d iamètre des barres 
longitudinales, l'espacement étant le même pour  l 'ensemble de la nappe. 
L'espacement entre deux nappes est i nférieur à 2001 , soit 20 · 25 = 
5 00 mm et à 400 mm.  

Schéma d e  ferrail lage 

Cadre +  épingle 

HA8 

X 

f E f 6HA25 
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Règ les appl icables aux éléments courants 

7 .4  Voi les [9.6] 

Les règles qui suivent s'appliquent aux voiles en béton armé dont la lon­
gueur est au moins égale à 4 fois l'épaisseur, et dont les armatures sont 
prises en compte dans le calcul de la résistance. 

La quantité et les dispositions constructives appropriées des armatures 
peuvent être déduites de modèles bielles et tirants. 

7 .4 . 1 Voi les de contreventement 

Les voiles de contreventement sont des voiles en béton armé ou non 
armé contribuant à la stabilité latérale de la structure. 

L'annexe I.2 de l'EN 1992- 1 - 1  propose de déterminer la distribution des 
efforts latéraux entre les voiles d'un niveau donné, pour des bâtiments de 
moins de 25 étages dans l'hypothèse où les déformations d'effort tran­
chant ne sont pas significatives, par la formule : 

avec : 

Eln YnEln 
Pn = p '"°" + p e '"°" 2 L., EI L., Elyn 

� P effort latéral total appliqué 

� e excentricité de l'effort P par rapport au centre de rigidité 

� E In rigidité du voile n 
� Yn distance du voile n au centre de rigidité 

• Diagramme de contrainte 

Le diagramme des contraintes normales d'une section droite d'un voile 
de contreventement soumise aux sollicitations de flexion composée dans 
son plan MEct> NEct et VEct peut être : 

� entièrement comprimé, ou partiellement comprimé sans nécessiter 
d'armatures tendues ; 

� partiellement comprimé, avec la nécessité de disposer des armatures 
tendues. 
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Poteaux et voi les  

Le premier cas relève des voiles non armés qui font l'objet de la section 
12  pour les limites de contraintes normales et de cisaillement. 

Le second cas relève des sections 6 à 9 de l'EN 1992- 1 - 1 .  

Les Recommandations professionnelles précisent que les voiles armés 
peuvent être étudiés, comme indiqué en 5.8.3.2 (7) en remplaçant lw par 
f.0• On notera également que les voiles armés peuvent être étudiés en pro­
cédant par juxtaposition de bandes adjacentes fictives. 

On admet le plus souvent de limiter la largeur des bandes à la plus petite 
des deux valeurs : la moitié de la hauteur d'étage et les 2/3 de la longueur 
de la zone comprimée. 

7 .4 . 2 Voi les en béton non armé 

• Longueur efficace f.0 [ 1 2.6.5. 1 ]  

La longueur efficace f.0 d'un voile non armé, de largeur b, peut être supposée 
égale à f3lw, expression dans laquelle lw est la hauteur libre du voile, mesurée 
entre nus de planchers, et (3 un coefficient déterminé de la façon suivante : 

Voile non raidi transversalement 

Voile raidi transversalement sur un côté 

,B = 1 

1 ,B =  ----

l + G�r 
1 ,B = ---

l + C:'Y 
s i b � lw 

si b < lw 

Ces valeurs de (3 ne s'appliquent que si le voile n'a pas d'ouverture de 
hauteur supérieure au tiers de la hauteur libre du voile, ou de surface 
supérieure à l i  10 de la surface totale du voile . 

Dans le cas où un voile est lié de manière rigide en flexion le long de ses 
bords haut et bas par du béton coulé en place et un ferraillage approprié 
(de sorte que les moments sur les bords peuvent être entièrement équili­
brés), les valeurs de (3 peuvent être multipliées par 0,85. 
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Règ les appl icables aux éléments courants 

• Méthode de calcu l simpl ifiée [ 1 2.6.5.2] 

En l'absence d'une approche plus rigoureuse, l'effort normal résistant de 
calcul pour un voile en béton non armé peut être calculé comme suit : 

avec : 

� b largeur du voile, 

� hw épaisseur du voile, 

� <I> facteur incluant les effets du second ordre et les effets normaux du 
fluage. 

avec : 

<I> = 1 14 ( i - 2etot ) - 0 20 � � ( i - 2etot ) ' hw ' hw � hw 

• etot = eo + ei, 
• e0 excentricité du premier ordre, incluant le cas échéant les effets 

des planchers et les actions horizontales, 

• ei l'excentricité due aux imperfections géométriques. 

Selon l'Annexe nationale, l'expression n'est valable que s1 
etot � 0, 15hw et si À �  40 . 

7 . 4 . 3  Voi les en béton armé 

• Armatures verticales 

D Pourcentages m in imal et maximal 

Il convient que la section d'armatures verticales soit compnse entre 

As, vmin et As, vmax . 

Les valeurs de As, vmin et As, vmax peuvent être fournies par l'Annexe natio­
nale. Les valeurs à utiliser sont : 

As,vmin = 0,002Ae > sauf pour les bâtiments 

As,vmax = 0,04Ac (hors zones de recouvrement) 



:E '<!) "O 
c ::::1 .... </} 

"'O <!) 
0 <!) c '<!) </} :J •::::: 0 0 .... (V) ::::1 .-t � 
0 c N 0 c 
@ c 
....... 0 •;:J ..c u O'l ::::1 ·;:::: "O >- 0 a. ...., o. 0 <!) u ...., 

<!) .... ::::1 0 E-< 
-d 0 c ::::1 
Cl 
@ 

Poteaux et voi les  

Lorsque le calcul conduit à prévoir l'aire minimale, il convient de la 
répartir par moitié sur chaque face. 

Pour les bâtiments, la valeur à utiliser pour tout voile armé, ou toute 
bande d'un voile armé, est la suivante : 

As.vmin = 0 

As.vmin = 0.001Ac 1 + 2  -----
( NEd - NRd. 12 ) 

NRd.6 - NRd.12 
si NEd > NRd, 1 2 

lllli- NEct est la valeur de calcul de l'effort normal agissant sur ce voile ou 
cette bande de voile ; 

lllli- NRct,6 est la valeur de calcul de l'effort normal résistant de ce voile ou 
de cette bande de voile, calculé comme un voile armé (Section 6 de 
l'EN 1 992- 1 - 1 ) ; 

avec : 
• Ac aire brute de la section droite de béton, 
• As aire de la section des armatures longitudinales ; 

lllli- NRct, 12 est la valeur de calcul de l'effort normal résistant de ce voile ou 
de cette bande de voile, calculé comme un voile non armé (Section 12  
de l'EN 1 992- 1 - 1 )  

NR<l, 12 = f,<lbhw ( 1 - �:) 
• b est la largeur de la section droite du voile ou de la bande 
• hw est la hauteur, ou encore l'épaisseur, de la section droite du voile 

ou de la bande 
• e est l'excentricité de NEct dans la direction hw. 

D Espacement 

Il convient de limiter la distance entre deux barres verticales adjacentes à 
3 fois l'épaisseur du voile et 400 m. 
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Règ les appl icables aux éléments courants 

• Armatu res horizontales 

D Pourcentage 

Il convient de prévoir des armatures horizontales parallèles aux pare­
ments du voile (et aux bords libres) sur chaque face. 

Il convient que la section de ces armatures ne soit pas inférieure à As,hmin· 

As.hmin = 0 ,  pour les bâtiments 

As.hmin = 25 % des armatures verticales 

D Espacement 

s i  NEd ( NRd, 12 

avec un min imum de 0,001 Ac 
dans les autres cas 

Il convient de limiter à 400 mm l'espacement entre barres horizontales. 

• Armatu res transversales 

Dans toute partie de voile où la section totale des armatures verticales est 
supérieure à 0, 02Ac , il convient de prévoir des armatures transversales 
conformément aux exigences prévues pour les poteaux. 

La plus grande dimension visée pour l'application de la réduction de l'espa­
cement maximal n'a pas à être prise supérieure à 4 fois l'épaisseur du voile. 

Lorsque les armatures verticales sont en premier lit, il convient égale­
ment de prévoir au moins 4 armatures transversales en forme de cadre ou 
d'étrier par m2 de surface de voile. 

Il n'est pas nécessaire de prévoir des armatures transversales lorsque des 
treillis soudés ou des barres de diamètre 0 � 16 mm sont employés avec 
un enrobage de béton supérieur à 20 . 

7 .5  Dispositions constructives des murs 
Les Recommandations professionnelles apportent les précisions complé­
mentaires à l'EN 1992- 1 - 1  et à l'Annexe nationale. 

7 .  5 .  1 Épaisseur m i n i male 

L'épaisseur minimale des voiles de façade et de pignon dont les caracté­
ristiques de résistance à la pénétration de l'eau peuvent être affectées par 
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Poteaux et voi les  

la fissuration du béton doivent avoir une épaisseur d>au moins 15  cm 
dans les parties courantes. Ceci ne concerne donc pas les façades et 
pignons protégées par un parement rapporté du type bardage> peau ou 
placage. 

Une épaisseur comprise entre 1 0  cm et 1 5  cm peut néanmoins être admi­
se sur des surfaces limitées pour autant qu) elle reste compatible avec des 
dispositions de ferraillage normalement réalisable. À titre d) exemple, une 
allège entre deux trumeaux peut, le plus souvent, être considérée comme 
une surface limitée. Il faut pouvoir justifier du recouvrement et des croi­
sements des ferraillages, ainsi que de l'enrobage des aciers, au droit du 
décalage d'épaisseur. 

L'épaisseur minimale des autres voiles de façade et pignon est de 1 2  cm 
en partie courante. 

7 . 5 . 2  Contrainte normale 

Il est admis en règle générale que les charges provenant des niveaux supé­
rieurs et / ou du poids de la partie de voile située au dessus du niveau 
considéré sont uniformément réparties dans la section droite de ce 
niveau. 

C'est habituellement le cas de toute section droite située à mi hauteur 
d'un niveau, en l'absence de charge concentrée située au dessus. 

Une charge concentrée est supposée se répartir à l'intérieur de la zone 
délimitée par deux droites inclinées sur la verticale de 1/3 dans le cas des 
voiles non armés horizontalement et 2/3 dans le cas des voiles armés 
horizontalement, à condition que la charge répartie ainsi trouvée ait une 
résultante portée par l'axe de la charge concentrée d'origine, sauf à justi­
fier l' excentrement par l'action de forces horizontales antagonistes 
internes sollicitant les autres voiles de contreventement. 

Les contraintes normales apportées par une poutre ou une dalle sont sup­
posées uniformément réparties le long de l'épaisseur du voile sauf pour 
celles résultant de la poutre ou de la dalle située immédiatement au des­
sus de la section droite envisagée dans le cas d'un voile de rive. 
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Règ les appl icables aux éléments courants 

On admet, dans le cas d'un voile de 
rive, que le supplément de 
contrainte normale du à la réaction 
d'appui de cette poutre ou dalle est 
distribué linéairement sur une pro­
fondeur d'appui égale à la plus 
petite des deux valeurs suivantes : 
l'épaisseur du voile et la hauteur de 
la poutre ou dalle. 

Les contraintes résultant des réactions 
d'appui des poutres et dalles des 
niveaux supérieurs sont supposées 
uniformément réparties suivant 
l'épaisseur. 

Figu re 7. 1 

Il en est de même pour les réactions d'appui de toutes les poutres et dalles situées 
au dessus lorsqu'on envisage une section droite à mi hauteur d'un niveau. 

� 

ht 

F igure 7.2 

7 . 5 . 3  J u stification de la rési stance 

Le cas des voiles soumis à des actions extérieures perpendiculaires à leur 
plan moyen peut être traité par la Section 1 2  Structures en béton non armé 
ou faiblement armé de l'EN 1 992- 1 - 1  avec prise en compte de l'effet des 
sollicitations correspondant à ces actions dans l'estimation de l'excentri-
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Poteaux et voi les  

cité hors plan, dès lors que le bâtiment possède trois plans de contreven­
tement non concourants. 

C'est la plupart du temps le cas des voiles d'infrastructure soumis à 
l'action latérale des terres. 

Il est rappelé que les actions de gradient thermique, de retrait, d'imper­
fections localisées, de vent entre deux niveaux,. . .  sont habituellement 
négligées pour autant que leur importance reste faible vis-à-vis des 
actions principales agissant dans le plan moyen, ce qui est généralement 
le cas dans les bâtiments courants possédant trois plans de contrevente­
ment non concourants. 

L'application de la clause 1 2.6.5.1 ( 4) Élancement des poteaux et des voiles, 
permet de retenir les cas suivants pour les voiles ou les bandes de voiles : 

Continuité en tête et en pied 
avec les planchers 

Sans continuité 

Avec continuité d'un seul côté 

Avec continuité de part et d'autre 

Voiles armés 
verticalement 

lo = l ,OOlw 

lo = 0,90lw 

lo = 0,85lw 

Voiles non armés 
verticalement 

lo = l 'oo.ew 

lo = 0,95lw 

lo = 0,90lw 

À chaque niveau d'un voile, on peut, le plus souvent, n'effectuer que 
deux vérifications : 

� celle pour une section droite à mi niveau : les contraintes normales 
sous charges gravitaires sont supposées réparties uniformément sui­
vant l'épaisseur. Il faut tenir compte des excentricités du premier 
ordre, des excentricités d'imperfection géométriques et de leur ampli­
fication due à l'effet du second ordre ; 

� celle pour une section droite en haut du niveau : les contraintes nor­
males sous charges gravitaires sont supposées réparties uniformé­
ment suivant l'épaisseur sauf pour celles provenant du niveau immé­
diatement au dessus de la section droite pour lesquelles on retient les 
variations triangulaires ou trapézoïdales comme vu ci-dessus. Il faut 
tenir compte des excentricités du premier ordre, des excentricités 
d'imperfection géométriques mais pas de leur amplification due à 
l'effet du second ordre. 
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7. 5 .4 Di spositions con structives de chainage 

� Pour les bâtiments et pour tout voile d'au plus 25 cm d'épaisseur, les 
sections d'acier et dispositions minimales à respecter sont précisées 
ci-dessous. 

� Pour les voiles d'épaisseur supérieure à 25 cm, les sections d'aciers 
doivent être au moins majorées au prorata de l'épaisseur. 

Dispositions minimales d'armatures verticales : 

� Les extrémités libres, débouchant en façade ou pignon, du niveau 
supérieur sous plancher terrasse de tout voile doivent comporter un 
chaînage vertical continu CV d'au moins 1 ,5 cm2• 

� Les angles des ouvertures pratiquées dans tout voile (telles que des 
fenêtres ou portes, . . .  ) doivent être bordées par des aciers verticaux RV 
d'au moins 0,85 cm2 sur au moins 0,40 m et convenablement ancrés. 

� Le ferraillage vertical AV des voiles constituant tout ou partie d'une 
façade ou d'un pignon doit en outre constituer une armature de peau 
continue d'au moins 0,6 cm2 par mètre linéaire, avec un espacement 
maximal de 0,50 m. Cette section AT est portée à 1 ,0 cm2 par mètre 
linéaire à la reprise basse de tout voile du niveau supérieur sous plan­
cher terrasse. 

Dispositions minimales d'armatures horizontales : 

� Les ouvertures pratiquées dans tout voile (telles que des fenêtres ou 
portes, ... ) doivent être bordées par des aciers horizontaux RH d'au 
moins 1 ,0 cm2 et convenablement ancrés. 

� Le ferraillage horizontal des voiles constituant tout ou partie d'une 
façade ou d'un pignon doit en outre constituer une armature de peau 
AH d'au moins 1 ,2 cm2 par mètre linéaire, avec un espacement maxi­
mal de 0,33 m . 

� Des aciers horizontaux complémentaires RH 1 de section au moins 
égale à 2,35 cm2 doivent exister dans le 0,50 m en partie haute du 
niveau supérieur des voiles précédents, sous le plancher terrasse ou, à 
défaut, dans le plancher lui-même. 
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Poteaux et voi les  

Pour les bâtiments, les sections d'aciers définies ci-dessus doivent être au 
moins majorées au prorata de l'épaisseur dans le cas de voiles d'épaisseur 
supérieures à 25 cm. 

Armatures des voi les i ntérieurs 
CH 

- - - 1 

1 

RH 

IRV 

RH1 1 
CV 1 

1 
1 
1 

RV 1 1 1 
CH 1 1 1 1 1 1 1 

1 

RH 

1 

1 
1 
1 
1 
1 
1 

1 1 1 
CH 1 1 1 1 1 1 

' 

Armatures des voi les extérieurs 
CH 

- - - 1 
1 

RH RH 1 
CV D RV 1 

1 
1 
1 RV 
1 

CH AT 1 
1 

RH 1 

D 1 

�+. 1 
1 
1 H 1 
1 

CH 1 
1 
' 

F igure 7.3 
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s . 1 Sol l icitations 

Les conditions générales de l'analyse structurale des poutres font l'objet 
du chapitre Sollicitations. 

Les Recommandations professionnelles proposent comme méthodes 
d'analyse plastique des poutrelles et poutres les méthodes dites « métho­
de forfaitaire » et « méthode de Caquot ». 

8 .  1 . 1 Méthode forfaitaire 

La méthode forfaitaire est applicable au calcul des poutrelles et poutres 
des planchers à charge d'exploitation modérée. 

Les fondements de cette méthode sont irréfutables, tant dans le domaine 
de la résistance des matériaux que dans celui du béton armé. Cependant, 
cette méthode ne peut être directement rattachée aux principes tels 
qu' exprimés dans la norme NF EN 1992- 1 - 1 .  Pour cette raison, l'utilisa­
tion et le domaine de cette méthode ne sont donc pas du domaine du 
dimensionnement mais restent du domaine du prédimensionnement et 
de celui de la vérification d'ouvrages, pour lesquels elle reste très utile. 

Cette méthode consiste à évaluer les valeurs maximales des moments en 
travée et sur appuis à des fractions, fixées forfaitairement, de la valeur 
maximale du moment fléchissant M0• 

Soit : 

llJll> Mo la valeur maximale du moment de flexion dans la travée de compa­
raison, c'est-à-dire la travée isostatique associée de même portée libre 
(entre nus) que la travée considérée et soumise aux mêmes charges ; 
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� Mw et Me respectivement les valeurs absolues des moments sur 
appuis (au nu des appuis) de gauche et de droite et Mt le moment 
maximal en travée qui sont pris en compte dans les calculs de la tra­
vée considérée ; 

� Œ le rapport des charges d'exploitation à la somme des charges per-

manentes et des charges d'exploitation Œ = Q 
G + Q 

Les valeurs des moments sont choisies pour respecter les deux conditions 
suivantes : 

Valeurs absolues minimales des moments en travée et sur appui 

valeurs absol ues m in imales pour une poutre à 2 travées : 

0,6Mo 
li 2S 

1 , 2  + 0,3a 
---- Mo 

2 

Li 
1 , 2  + 0,3a 

---- Mo 
2 

valeurs absolues m in imales pour une poutre à plus de 3 travées : 

0,5Mo 0,4Mo (0,4Mo) 

1 , 2  + 0,3a 

2 
Mo 

1 + 0,3a 

2 
Mo 

1 + 0,3a 

2 
Mo 

Condition globale : les valeurs de Mt .  Mw et Me doivent respecter l'inégalité 

Mw + Me Mt + � maximum de { l ,05Mo et ( 1 + 0, 3a)Mo } 
2 

De part et d'autre de chaque appui intermédiaire, on retient, pour la véri­
fication des sections, la plus grande des valeurs absolues des moments 
évalués à gauche et à droite de l'appui considéré. 

Si les calculs font intervenir un moment d'encastrement sur un appui de 
rive (au nu de l'appui), la résistance de cet appui de rive sous l'effet du 
moment pris en compte doit être justifiée . 

À défaut de justifications plus précises, et sous réserve de prendre une 
inclinaison des bielles d'effort tranchant telle que cot e = 1 : 

� la longueur de la poutre couverte par les chapeaux, à partir du nu de 
l'appui, doit être au moins égale à 1/5 de la plus grande portée (entre 
nus) des 2 travées encadrant l'appui considéré s'il s'agit d'un appui 
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Poutres 

n'appartenant pas à une travée de rive et 1 /4 s'il s'agit d'un appui 
intermédiaire voisin d'un appui de rive ; 

IJJli> la moitié des armatures inférieures nécessaires en travée est prolongée 
jusqu'aux appuis et l'autre moitié peut être arrêtée à une distance des 
appuis au plus égale à l / lOe de la portée (entre nus). 

Définitions 

L'exem ple concerne l 'étude d'une poutre continue par la méthode for­
faitaire. 

Géométrie 

La poutre considérée comporte 3 travées de portées respectives 4, 70 m ,  
5 , 70 m et 4 , 70 m entre axes .  Les appuis ont une largeur de 0 ,20 m .  La 
trame dans la d i rection perpendicu la i re est de 6 ,00 m .  
La nervure d e  l a  poutre a une largeur d e  0 , 2  5 m et une hauteur  de 
0,60 m, associée à une dal le de 0, 1 8  m d'épaisseur. 

4,5 0 5,50 4,50 

Matériaux 

Le béton est un C2 5/30, de rés istance à la corn pression fck = 25 MPa. 

Les aciers ont une l i m ite d'é lasticité fyk = 500 MPa et sont de classe de 

duct i l ité B . 

Conditions d'exploitation 

La classe structurale du bât iment est la classe 54. La classe d'exposition 

de la poutre est la classe XC 1 .  

On chois it  un  enrobage nominal de Cnom = 30 mm,  qu i  permet de res­

pecter de facto l 'en robage nominal pour les barres longitudinales de 

d iamètre jusq u'à 2 5 mm.  
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Actions 

Actions permanentes 

Poids propre : [6,00 · 0, 1 8  + 0,25 · (0,60 - 0, 1 8)] · 25 g = 29,63 kN/ml 

Actions variables 

Surcharge de 2 , 50 kN/m2 : 6,00 · 2 ,50 

Actions accidentelles 

Sans objet. 

Combinaisons d'actions 

États limites ultimes 

q = 15 ,00 kN/ml 

La combinaison fondamentale à considérer conduit à une charge un i ­
forme : 
l , 35Gk,sup + l , 50Qk, l  soit Pu =  62,50 kN/ml 

États limites de service 
La combinaison caractéristique à cons idérer conduit à une  charge un i ­
forme : 

Soll icitations 

Méthode forfaitaire 

soit Ps = 44,63 kN/ml 

La méthode forfaitaire est appl icable aux planchers à charge d'exploita­
t ion modérée, à savoir : 

� la surcharge est inférieure à 5 ,00 kN/m2 et à deux fois la charge 
permanente, 

� les poutres sont de même inertie dans les d ifférentes travées ,  
� l es  portées success ives sont dans un  rapport compris entre 0 ,8 et 

1 , 2 5 ,  

� la fi ssuration n e  compromet pas l a  tenue d u  béton n i  ce l le d e  ses 
revêtements. 

Moments fléchissants extrêmes (ELU) 

Les portées de calcu l  sont les portées entre nus  d'appui .  

• Moments isostatiques de référence 
M0 valeur maximale du moment isostatique de la travée cons idérée : 

pl2 Mo = -8 
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Poutres 

0,0625 . 4,502 
Travée de rive : M01 = 

8 
= 0, 158 MNm 

0,0625 . 5 ,502 
Travée centrale : M02 = = 0,236 MNm 

8 
• Moments sur appuis intermédiaires 
On chois it  sur  l'appui voi s i n  de rive 

Ma = max(0, 50 · M01 ; 0,50 · M02) = 0, 1 1 8 MNm 

• Moments minimaux en travée 

a = Qg 15 ,00 
= 0 336 

G + Qg 29,63 + 1 5  OO ' 

1 , 2  + 0,3a 
Travée de rive : Mtmin = 

2 
M0 = 0,650 · 0, 158 = 0, 103 M N m  

1 + 0, 3a 
Travée centrale : Mtmin = 

2 
M0 = 0,550 · 0,236 = 0, 1 30 MNm 

• Condition globale 
Mw + Ms 

Travée de rive : Mt1 + > max(l , 05 ; 1 + 0, 3a)M01 2 
= max( l ,05 ; 1 , 1 0)0, 1 58 = 0, 1 74 N m  

0 + 0, 1 1 8 
Mt! + 

2 
> 0, 174 M N m ,  d'où 

Mtl > 0, 174 - 0,059 = 0, 1 15 MNm 
Mw + Ms 

Travée centrale : Mt2 + 
2 

> max(l ,05 ; 1 + 0, 3a)M02 
= max(l , 05 ; 1 ,  1 0)0, 236 = 0, 260 N m  

0 ,  1 1 8 + 0, 1 1 8  
Mt2 + 

2 
> 0,260 M N m ,  d'où 

Mt2 > 0,260 - 0, 1 1 8 = 0, 142 MNm 

Courbes enveloppes des moments 

Les cou rbes enveloppes correspondant aux d ifférents cas de charge­
ments envisagés peuvent être tracées en supposant que le moment sur  
appui d 'un  chargement un ita ire est proport ionnel  au  moment isosta­
t ique d u  même chargement. 

• Chargements unitaires 

l 4 

1 

5 

2 
6 
3 l 
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Les moments de référence de chaque chargement un i taire sont,  en 
tenant compte de la pondération : 

0,02963 . 4,502 
Mot = M03 = 1 , 35 = 0, 101 MNm 

8 
0,02963 . 5 , 502 

M02 = 1 , 35 
8 

= 0, 1 5 1  MNm 

0,01500 . 4,502 
Mo4 = Mo6 = 1 , 50 

8 
= 0,057 MNm 

0,01500 . 5 , 502 
M05 = 1 , 50 = 0,085 MNm 

8 
• Courbes enveloppes 
Pour le tracé des courbes enve loppes de la travée de rive, on envi sage 
les 3 cas de chargements su ivants : 

l 4 
1 2 3 

i l 5 
1 2 3 

l l 4 5 
1 2 3 

Les moments sur  l 'appui i ntermédia ire des courbes A, B et C sont res­
pectivement : 

Mo1 + Mo2 + Mo4 
MaA = Ma---------

Mot + Ma2 + Mo4 + Mas 
0, 1 01 + 0, 1 5 1  + 0,057 

= 0, 1 1 8 = 0 093 M N m  
0 ,  101 + 0, 151 + 0,057 + 0,085 ' 

Ma1 + Ma2 + Mos 
MaB = Ma ---------

Ma1 + M02 + Ma4 + Mas 

= 0 1 1 8 
0, 101 + 0, 1 5 1 + 0,085 

= 0 101 ' 0, 10 1 + 0, 1 5 1 + 0,057 + 0,085 ' MNm 
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Poutres 

Mac = Ma 
Mo1 + M02 + Mo4 + Mos = 0, 1 1 8 MNm 
Moi + Mo2 + Mo4 + Mos 

Les courbes A, B et C sont tracées graphiquement ou à partir des  valeurs 
i ntermédia i re s  calculées,  à savoi r  dans le cas de  chargement un i forme ,  
avec la  form ule : 

(/ - x) X X M(x) = px 2 + Mw(l - /) + Me / 

Courbe A 

Courbe B 

Courbe C 

� ë 
� 
.!!l = "' ë � 

Moments intermédiaires des courbes enveloppes (MNm) 

0,00 0 ,45 0,90 1 ,3 5  l ,80 2 ,25  2 ,70 3 ,  1 5  3 ,60 4 ,05 4 , 5 0  

0,000 0,048 0,083 0, l 0 5  0, 1 1 5  0, 1 1 2 0,096 0,068 0,027 -0,027 -0,093 

0,000 0,026 0,045 0,0 5 5  0,0 5 7  0,05 l 0,037 0,0 1 4  -0,0 1 6  -0,054 -0, l 0 1  

0,000 0,045 0 ,078 0,097 0 ,  l 0 5  0,099 0,08 l 0,050 0,007 -0,049 -0,  1 1 8 

-0,050 

0,000 

0,050 

0,150 �--------------------� 
0,00 0,45 0,90 1 ,35 1,80 2,25 2, 70 3, 1 5  3,60 4,05 4,50 

1-+- Courbe A ---- Courbe B Courbe C 1 
Méthode forfaitaire - Courbes enveloppes de la travée de rive 
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8 . 1 . 2  Méthode de Caq uot 

La méthode de Caquot est applicable au calcul des poutrelles et poutres 
des planchers à charge d'exploitation modérée ou non. C'est une métho­
de de continuité simplifiée. Elle apporte à la méthode de continuité théo­
rique des corrections pour tenir compte : 

� de la variation du moment d'inertie des sections transversales le long 
de la ligne moyenne du fait du comportement de béton armé, 

� de l'amortissement des effets des chargements des travées successives 
qui est plus important que celui de la continuité théorique. 

Cette méthode présente le double avantage d'une part de supprimer 
toute résolution d'un système d'équations linéaires et d'autre part de 
limiter le nombre de cas de chargements à envisager. On envisage ci­
après le seul cas des poutres : 

� dont les moments d'inertie des sections transversales sont les mêmes 
dans les différentes travées en continuité (le cas des poutres à goussets 
n'est donc pas envisagé) ,  

� dont les sollicitations principales peuvent être estimées dans l'hypo­
thèse de la non solidarité avec les poteaux supportant ces poutres, 

� pouvant être considérées comme soumises aux seules actions des 
charges permanentes et charges d'exploitations, qu'elles soient uni­
formément distribuées ou sous forme de charges localisées. 

Les moments aux nus des appuis, considérés comme sections à vérifier, 
sont calculés en ne tenant compte que des charges des travées voisines de 
gauche (w) et de droite (e) . 

� On détache, de chaque coté des appuis, des travées fictives de lon­
gueur f� à gauche et f� à droite égales à la portée libre (entre nus) f 
de la travée si elle est en rive sur l'autre appui et à 0,8f si elle est conti­
nue au-delà de l'autre appui (les appuis encastrés sont à considérer 
comme des appuis de continuité) .  

� Une charge uniformément répartie par unité de longueur Pw sur la 
travée de gauche et p� sur la travée de droite donne un moment 
d'appui égal en valeur absolue à : 
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P .f.'3 + p .f.'3 
M = - W w  e e  

8 ,5 (.f.� + l�) 

llJll> une charge concentrée P w sur la travée de gauche, respectivement Pe 
sur la travée de droite, à la distance aw, respectivement ae, du nu de 
l'appui donne un moment d'appui égal en valeur absolue à : 

avec : 
8 aw ( aw ) ( aw ) , k = - - 1 - - 2 - - pour a :::::::: .e w 
17 .€' .€' .€' ' w -.....;::: w w w w 

8 ae ( ae ) ( ae ) , k = - - 1 - - 2 - - pour a :::::::: .e e 
17 .f.' .f.' .f.' ' e -.....;::: e 

e e e 

S'il s'agit d'un plancher à charge d'exploitation modérée, il est admis 
d'atténuer les moments sur appuis dus aux seules charges permanentes 
par application aux valeurs trouvées d'un coefficient compris entre 2/3 
et 1 .  Les valeurs des moments en travée sont majorées en conséquence. 

Dans le cas de console, le moment sur appui voisin de rive est à minorer 
du moment de console divisé par 2, 125. Ainsi sur l'appui de rive gauche 

, M1 
M2 est a remplacer par M2 - --

2, 1 25 
Les arrêts des barres peuvent être effectués, par la méthode générale, dans 
chaque travée à partir de la courbe enveloppe des moments. 

Les efforts tranchants sont calculés, par la méthode générale applicable 
aux poutres continues, à partir des moments de continuité tels que vus 
ci-dessus. 

2 1 1  
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Défin itions 

L'exemple concerne l'étude d 'une poutre cont inue par la méthode de  
Caquot. 

Géométrie 

La poutre considérée comporte 3 travées de portées respectives 4, 70 m,  
5 ,  70 m et  4, 70  m entre axes .  Les appu i s  ont une  largeur  de 0 ,20  m.  La 
trame dans la d i rection perpend icu laire est de 6 ,00 m.  
La nervure de la  poutre a une  largeur de 0 ,2 5  m et une  hauteur  de  0,60 
m,  associée à une  da l le  de 0 ,  1 8  m d'épaisseur. 

0,20 4,5 0 0,2 0 5,5 0 0,20 4,50 0,20 

Matériaux 

Le béton est u n  C2 5/30, de rés i stance à la compress ion fck = 25 MPa. 
Les aciers ont une  l im ite d'élasticité f�k = 500 MPa et sont de classe de 
ducti l ité B.  

Conditions d'exploitation 

La classe structurale du bâti ment est la classe S4. La c lasse d'exposition 
de la poutre est la classe XC 1 . 
On chois it u n  enrobage nomi nal de Cnom = 30 mm,  qu i  permet de  res­
pecter de facto l 'enrobage nomi nal pou r  les barres longitudinales de  
diamètre jusq u'à 2 5  mm.  

Actions 

Actions permanentes 

Poids propre : [6,00 · 0, 1 8  + 0,25 · (0,60 - 0, 1 8)] · 25 g = 29,63 kN/ml 

Actions variables 

Surcharge de 2 , 50 kN/m2 : 6,00 · 2 ,50 

Actions accidentelles 

Sans objet. 

q = 15 ,00 kN/ml 
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Poutres 

Combinaisons d'actions 

Pour  des raisons d'organ isat ion de calcu l ,  i l  est beaucoup p lus  s i m ple 
d'effectuer les combinaisons au stade des sol l ic itat ions .  

Sol licitations 

Méthode de Caquot 

La méthode de Caquot est appl icable aux poutres : 
.,... dont l ' inert ie est la même dans les d ifférentes travées,  
.,... l 'hypothèse de la non-sol idarité avec les poteaux su pportant ces 

poutres ,  
.,... pouvant être considérées comme soumises aux seules actions des 

charges permanentes et charges d'exploitat ion ,  un i formes ou 
local isées. 

Portées fictives 

Les portées de calcu l  sont les portées entre nus  d'appu i ,  soit 4 , 5 0  m ,  
5 , 5 0  m et 4 , 5 0  m .  
Les portées fictives sont respectivement 4 , 5 0  m ,  0 , 8  · 5 , 5 0  = 4,40 m et 
4 , 5 0  m .  

Organisation d u  calcul 

Pour les besoins de l'exemple,  on se l im itera aux sect ions caractens­
t iques, à savoir la section 1 de l'appu i de rive, la section 2 à 0,41 de 
l 'appui de rive, la section 3 sur  appui i ntermédiaire,  la section 4 à mi-por­
tée de la travée centrale et la section 5 sur  le 2e  appu i i nterméd ia ire .  

Moments sur appuis 

...... 
0 ,00 e 

0 ,00 f 

0 ,00 g 

0 ,00 h 

a 

b 
c 
d 

e ' a ' 

f b' 
g' c' 
h '  d'  

La méthode de Caquot, mmoree, permet le calcu l  d i rect des moments 
su r  appuis : 

Sous-charges un i formes 

'3 13 

M 
= _ _ P_w_lw_+_P_e_l_e 

8 ,S (l� + l�) 
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Règ les appl icables aux éléments courants 

Formu le  a = a' par symétrie 
0,02963 . 4,503 + 0,02963 . 4,403 2 

M = - - = -0 0460 MNm 
8 ,5 (4,50 + 4,40) 3 ' 

0,0150 . 4,503 
Formule  b = d' par symétrie M = - = -0 018 1  MNm 

8 ,5(4 ,50 + 4,40) ' 

0 ,01 500 . 4,403 
Formule  c = c' par symétrie M = - = -0,0169 MNm 

8 ,5 (4,50 + 4,40) 
0 

Formule  d = b' par symétrie M = -------

8 , 8(4, 50 + 4,40) 
0 MNm 

Après l e  calcul des moments su r  appuis par l a  méthode de  Caquot, on 
appl ique strictement les formules de la  rés i stance des matériaux. 

Moments en travée 

Sous-charges un i formes 

• Travée de rive 
Formu le  e 

(l - x) X X 
M(x) = px + Mw(l - -)  + Me -

2 l l 

M = 0,02963 · 1 , 80 
4•50 � l , 80 

- 0,0460 :::� = +0,0536 MNm 

Formule  f 

M = 0,01500 · 1 , 80 
4' 50 - l , 80 

- 0,0 18 1
1 ' 80 

= +0,0292 MNm 
2 4,50 

1 , 80 
Formule  g M = -0,0169 - = -0,0068 MNm 

4,50 
Formule  h 

• Travée centrale 
Formule  e' 

M = 0 MNm 

M = 0,02963
5' 502 

- 0,0460(1 -
2'75

) - 0,0460
2'75 

= +0,0660 MNm 
8 5 ,50 5 , 50 

2,75 
Formule  f' M = -0,01 8 1 ( 1  - - ) = -0,0090 M N m  

5 ,50 
Form ule g' 

5 502 2 75 2 75 
M = 0,01 500 '

8 
- 0,0169(1 -

5'
�

80
) - 0,0169 

5
' 
50 

= +0,0398 M N m  

2,75 
Formule  h' M = -0,018 1 - = -0,0090 MNm 

5 ,50 
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Poutres 

Courbes enveloppes 

Les courbes enveloppes, qu i  représentent dans chaque section les 
valeurs m in imales et maxi males des sol l ic itations, peuvent être obte­
nues à partir des points déterm inés par combinaisons l i néaires des 
valeurs de sol l ic itat ions sous les act ions u n ita i res .  
Pour  une sol l ic itation donnée, chaque  cas u n ita ire est  affecté d u  coeffi­
c ient de pondération m i n imum ou maxi mum pou r  produ i re l 'effet 
recherché. 
Autrement dit ,  pour la  détermination du  m in imum,  s i  la valeur  de la sol­
l icitation du cas un ita ire est négative , le coefficient de pondération choi­
s i  sera le p lus grand. Inversement, s i  la valeu r  est pos itive, le coefficient 
le p lus  petit sera retenu .  
De même,  pou r la déterm ination du  max imum,  s i  la valeur  de la so l l ic i ­
tation du  cas un ita ire est négative, le coefficient de pondération chois i  
sera le p lus  petit. I nversement, s i  la valeur est  positive , le coefficient le 
plus grand sera retenu .  
On rappe l le  que  l e s  coeffic ients de pondérat ion sont : 

...,. ELU combinaisons fondamentales : 1 ,00 ou 1 , 3 5  pour les actions 
permanentes et 0 ou 1 , 50  pour les actions variables ; 

...,. ELS combinaisons caractérist iques : 1 ,OO pou r  les act ions perma­
nentes et 0 ou 1 ,OO pour les act ions variables.  

-0,2000 

0, 1000 

0,2000 

Courbes enveloppes des moments ELU 

2 15  



Règ les appl icables aux éléments courants 

Combinaisons et valeurs du  m in imum ELU 

--------
1 ,00 0 ,0536 1 , 3 5  -0,0460 1 ,00 0,0660 1 , 3 5  -0,0460 

0,00 0,0292 1 , 50 -0,0 1 8 1  1 , 50  -0,0090 0,00 0,0000 

1 , 50  -0,0068 1 , 50 -0,0 1 69 0,00 0,0398 1 , 50 -0 ,0 1 69 

0,00 0,0000 0,00 0 ,0000 1 , 50  -0,0090 1 , 50  -0,0 1 8 1  

0,043 5 -0 , 1 1 46 0,0389 -0 , 1 1 46 

Combinaisons et valeurs du  maximum ELU 

--------
1 , 3 5  0 ,0536 1 ,00 -0,0460 l , 3  5 0 ,0660 1 ,00 -0,0460 

1 , 50 0,0292 0,00 -0,0 1 8 1  0 ,00 -0,0090 1 , 50 0,0000 

0,00 -0,0068 0,00 -0,0 1 69 1 , 50 0,0398 0,00 -0,0 1 69 

1 , 50 0,0000 1 , 50 0,0000 0 ,00 -0,0090 0 ,00 -0,0 1 8 1  

0, 1 1 62 -0,0460 0, 1 488 -0,0460 

Combinaisons et valeurs du m in imum ELS 

--------
1 ,00 0,0536 1 ,00 -0,0460 1 ,00 0,0660 1 ,00 -0,0460 

0,00 0,0292 1 ,00 -0,0 1 8 1  1 ,00 -0,0090 0,00 0,0000 

1 ,00 -0,0068 1 ,00 -0,0 1 69 0,00 0,0398 1 ,00 -0,0 1 69 

0,00 0,0000 0,00 0,0000 1 ,00 -0,0090 1 ,00 -0,0 1 8 1  
"'O 0 0,0468 -0,08 1 0 0,0479 -0,081 0 c :J 0 
(V) Combinaisons et valeurs du  maximum ELS .-t 0 N --------@ 
....... ..c 1 ,00 0 ,0536 1 ,00 -0,0460 1 ,00 0,0660 1 ,00 -0,0460 O'l ·;:::: >-

1 ,00 0 ,0292 0,00 -0,0 1 8 1  0,00 -0,0090 1 ,00 0,0000 a. 0 u 
0,00 -0,0068 0,00 -0,0 1 69 1 ,00 0,0398 0,00 -0,0 1 69 

1 ,00 0 ,0000 1 ,00 0,0000 0,00 -0,0090 0,00 -0,0 1 8 1  

0 ,0828 -0,0460 0, l 058 -0,0460 

216  
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Poutres 

s .2  Armatures longitudinales [9.2 . 1 ] 

8 . 2 . 1 Sections m i n imale et maximale 

• Condition de non-frag i l ité 

Il convient que la section d'armatures longitudinales tendues ne soit pas 

inférieure à As min. ' 

La valeur de As, min est fournie par l'Annexe nationale. La valeur à utiliser 
est : 

fctm As min = 0,26 --btd ' fyk 

où ht est la largeur moyenne de la zone tendue. 

Les armatures de peau peuvent être prises en compte. Toutefois, pour les 
éléments secondaires, où un certain risque de rupture fragile peut être 
accepté, As,min peut être égal à 1 ,2 fois la section exigée dans la vérifica­
tion aux ELU. 

• Pourcentage m i n i mal 

Il convient que la section minimale d'armatures As,rnin respecte la condi­
tion : 

As,min � 0,0013btd 

• Pourcentage maximal 

Il convient que la section des armatures tendues ou comprimées n'  excè­
de pas As,max en dehors des zones de recouvrement. 

La valeur de As,max est fournie par l'Annexe nationale. La valeur à utiliser est : 

As,max = 0,04Ac 

On peut cependant, sur justification de la capacité effective à bétonner, 
admettre une section jusqu'à 0,05Ac . 

2 17  



"'O 0 c :J 0 
(V) .-t 0 N 
@ 
....... ..c O'l ·;:::: > a. 0 u 

2 18  

Règ les appl icables aux éléments courants 

8 . 2 . 2  Armatu res compri mées 

Il convient de maintenir toute armature longitudinale comprimée de 
diamètre 0 prise en compte dans le calcul de résistance au moyen 
d'armatures transversales espacées au plus de 150 . 

8 . 2 . 3  Armatu res de peau 

Il peut être nécessaire de prévoir des armatures de peau, soit pour maî­
triser la fissuration, soit pour assurer une résistance adaptée à l'éclate­
ment de l'enrobage. 

Il convient de placer un ferraillage de peau pour résister à l'éclatement du 
béton lorsque le ferraillage principal est constitué : 

� de barres de diamètre supérieur à 32 mm ; 

� de paquets de barres de diamètre équivalent supérieur à 32 mm. 

Il convient d'utiliser des treillis soudés ou des barres de petit diamètre, 
placés à l'extérieur des cadres pour constituer un ferraillage de peau, sur 
la partie tendue de la section. 

Il convient que la section des aciers de peau As,sun ne soit pas inférieure à 
As,surfmin dans les deux directions parallèle et orthogonale aux armatures 
tendues de la poutre. 

Act,ext X 

(d-x) < 600 mm 

�< 150 mm 

F igure 8. 1 
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Poutres 

La valeur de As,sutfmin est fournie par l'Annexe nationale. La valeur recom­
mandée est 0,01 Act ext · ' 

Act ext est la section de béton tendu extérieure aux cadres, à l'ELU. ' 

Quand l'enrobage des armatures est supérieur à 70 mm, pour une dura­
bilité accrue, il convient d'utiliser un ferraillage de peau similaire avec 
une section de 0,005Act,ext dans chaque direction. 

Les armatures de peau doivent respecter les conditions d'enrobage. 

8 . 2 . 4  Épu re d'arrêt des barres [9.2 . 1 .3]  

Il convient de prévoir dans toutes les sections un ferraillage suffisant 
pour résister à l'enveloppe de l'effort de traction agissant, comprenant 
l'effet des fissures inclinées dans les âmes et les membrures. 

� Pour les éléments sans armatures d'effort tranchant, l'effort de trac­
tion supplémentaire /J.Ftct peut être estimé en décalant la courbe 
enveloppe d'une distance a1, = d. 

� Pour les éléments avec armatures d'effort tranchant, cette règle de 
(cot e - cot a) 

décalage peut également être employée, avec a1, = z 
2 

La variation de la résistance des barres sur leur longueur d'ancrage peut 
être supposée linéaire. 

2 1 9  
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Règ les appl icables aux éléments courants 

Défin itions 

L'exem ple reprend l'étude de la poutre étudiée vis-à-vis de la flexion 
(voir § 5 . 1  . 2 , encart « Exemple de flexion »), dans une s ituation C.  

Géométrie 

La poutre considérée a une portée de 6 ,00 m et une section rectangu­
laire de 0 , 30  m de largeur  par 0 ,  70 m de hauteur associée à une dal le 
de 0 ,  1 6  m d'épaisseur. La largeur  d'appui est de 0 , 30  m .  

Matériaux 

Le béton est un C2 5/30, de rés i stance à la compression fck = 25 MPa. 
Les aciers ont une l im ite d'élasticité fyk = 500 MPa et sont de classe de 
ducti l ité B.  

Conditions d'exploitation 

La classe structurale du bâti ment est la classe 54. La c lasse d'exposition 
de la poutre est la classe XC 1 . 
On chois it un  enrobage nominal de Cnom = 30 mm, qu i  permet de  res­
pecter de facto l 'enrobage nomi nal pou r  les barres longitudinales de  
diamètre jusq u'à 2 5  mm.  

Actions 

Actions permanentes 

Les act ions permanentes sont un iformes, de valeur : g = 20,00 kN/ml 

Actions variables 

Les actions variables sont un iformes, de valeur  : 

Actions accidentelles 

Sans objet. 

Combinaisons d'actions 

q = 70,00 kN/ml 

La combina ison fondamentale à l'état l i m ite ult ime à considérer 
cond uit à une charge un iforme : 
l , 35Gk,sup + l ,50Qk, 1 soit Pu = 1 32,00 kN/ml 
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Sol licitations 

Moment fléchissant 
On rappelle que le moment fléchissant d'une travée isostat ique sous  un  
chargement u niforme est une  fonction parabol ique, qu i  a pour équation : 

l - x 
Mu(X) = PuX --2 
Le moment fléchi ssant dans la section médiane de la poutre à l'état l im ite 
ultime sous la combinaison fondamentale vaut : Mue = 0,594 MNm 

Effort tranchant 

Pour  mémoire. 

Justifications 

État l imite ult ime de résistance vis-à-vis de la flexion 
La section d'armature à mi -portée peut être calculée : 

Mu 0, 594 
Section d'armature As As = - = = 0,00210 = 2 1 , 0  cm2 

Z<Ts 0,6 1 1  · 464 

État l imite ult ime de résistance vis-à-vis  de l'effort tranchant 

Pour  mémoire .  

Dispositions constructives 

Armatures longitudinales 

• Dispositions minimales 
Les armatures longitudi nales doivent respecter la condit ion de non­
frag i l ité : 

- fctrn - 2,56 - 2 As,min - 0,26-bt d - 0,26 -- 0,30 · 0,63 - 2,5 cm 
fuk 500 

b1 est la largeur moyenne de la zone tendue.  
l i  convient que la section m in imale d'armatures As,min respecte la condi­
t ion : 

As,min � 0,001 3b1 d = 0,0013  · 0,30 · 0,63 = 2 ,5  cm2 

• Ferraillage 
On chois it  de d i sposer : 

.... 3 HA 20  en  l er l it ,  soit 9 ,4 cm2 
.... 3 HA 1 6  en 2e  l i t ,  soit 6,0 cm2 
.... 3 HA 1 6  en 3e  l i t ,  soit 6 ,0 cm2 

221 
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Règ les appl icables aux éléments courants 

- 1 ,00 0,00 1 ,00 2,00 3 ,00 4,00 5,00 6,00 7,00 8,00 
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• Épure d'arrêt des barres 
La longueur des armatures longitudinales est déterm i née graphiq ue­
ment à partir de la courbe enveloppe des moments fléchissants , en  
tenant compte de la  règ le du  décalage. 
On détermine le moment rési stant d 'une partie des aciers en cons idé­
rant que l e  moment rés i stant est proport ionnel  à la section d'ac ier, à 
part ir  de la section d'acier maximale dans la travée .  

0 594 
Le premier lit peut donc équilibrer un moment M1 = 9,4 ' = 0,266 MNm 

2 1 ,0 
Les deux prem ie rs l i t s  peuvent donc équ i l i b re r  u n  moment  

0, 594 
M1 = 15 ,4  = 0,436 MNm 

2 1 , 0  
La contrai nte d'ad hérence est : 

fbd = 2 ,25rJ (fJ2fctd = 2 , 25 · 1 · 1  · 
0,7fctm = 2 ,25 · 

0,7; �' 56 = 2 ,69 M Pa 
1 , 5  , 

La longueur de scel lement est : 

00-sd 0 · 464 
lbct = lb rqct = -- = = 430 = 688 mm pour du  HA 1 6. , 4fbd 4 .  2 ,69 

Armatures transversales 

Pou r  mémoire .  

8 . 2 . 5  Ancrage des barres relevées 

Il convient que la longueur d'ancrage des barres relevées contribuant à la 
résistance de l'effort tranchant ne soit pas inférieure à 1 ,  3f bd dans la zone 
tendue et à 0, 7 fbd dans la zone comprimée. 

Cette longueur est mesurée à partir du point d'intersection des axes des 
barres relevées et des barres longitudinales. 

8 . 2 . 6  Dispositions sur  appu i de rive 

• Armatures supérieures sur  appu i de rive 

Lorsqu'une poutre est solidaire de son appui, en rive, la section sur appui 
est dimensionnée pour un moment égal à au moins /31 Mt, Mt étant le 
moment maximal en travée. 

223 
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Règ les appl icables aux éléments courants 

La valeur de {31 est fournie par l'Annexe nationale. La valeur à utiliser est 0, 1 5. 

La condition d'armature minimale s'applique. 

• Ancrage des armatures sur  appui de rive 

Lorsqu'un appui de rive n'est pas considéré comme un encastrement, il 
convient que la section d'armature longitudinale inférieure prolongée 
sur l'appui soit au moins égale à une fraction {32 de la section en travée. 

La valeur de {32 à utiliser est 0, sous réserve de vérifier en outre la force à 
ancrer sur appui en appliquant la règle de décalage, en incluant l'effort 
normal s'il existe : 

FE = I VEct l (cot e - cot a)/2 + NEd + MEct/Z , où : 

� NEct est l'effort normal agissant sur l'appui 

� MEct est le moment sollicitant concomitant. 

La longueur d'ancrage est mesurée à partir de la ligne de contact de la 
poutre sur l'appui. 

8 . 2 .  7 Di spositions sur appui i nterméd iaire 

• Armatu res tendues sur  appui i nterméd iaire 

Il convient de répartir les armatures tendues sur appui d'une section en 
té sur la largeur participante de la membrure supérieure. 

Une partie de ces armatures peut être concentrée au droit de l'âme. 

• Ancrage des armatures sur  appui i nterméd iaire 

La section minimale à ancrer est déterminée comme pour un appui de rive. 

La longueur d'ancrage n'est pas inférieure : 

� à 100 dans le cas des barres droites ; 

� à deux fois le diamètre du mandrin de cintrage pour des crochets de 
barres de diamètre inférieur à 1 6  mm ; 

� au diamètre du mandrin de cintrage pour des crochets de barres de 
diamètre au moins égal à 1 6  mm. 
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8 . 3  Armatures transversales [9.2 .2]  

8.3.  1 Armatu res d'effort tranchant 

• Com position 

Les armatures d'effort tranchant forment un angle a ,  compris entre 45° 
et 90°, avec l'axe longitudinal de l'élément. 

Cet angle est compté positivement lorsque les armatures d'effort tran­
chant sont inclinées en sens inverse de l'inclinaison des bielles. 

Les armatures d'effort tranchant peuvent être composées d'une combi­
naison de : 

� cadres, étriers ou épingles entourant les armatures longitudinales ten­
dues et la zone comprimée ; 

� barres relevées ; 

� cadres ouverts, échelles, épingles n'entourant pas les armatures longi­
tudinales, mais correctement ancrés dans les zones tendues et com­
primées. 

Il convient qu'une fraction /33 des armatures d'effort tranchant soit 
constituée de cadres, étriers ou épingles. 

La valeur de /33 est fournie par l'Annexe nationale. La valeur à utiliser est 0,5. 

• Taux d'armatures m i n i mal 

Le taux d'armatures d'effort tranchant est donné par : 

Pw = b . S w Slil Œ  

où : 

� Asw est la section d'armatures d'effort tranchant sur une longueur s ; 

� s est l'espacement des armatures d'effort tranchant ; 

� hw est la largeur de l'âme de l'élément. 
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Le taux d> armatures d> effort tranchant Pw ne devrait pas être inférieur à : 

K. 
Pw min = 0,08 -.-, 

fyk 

Ce ferraillage minimal peut être omis : 

� dans les éléments tels que les dalles> lorsqu)une redistribution trans­
versale des charges est possible ; 

� dans les éléments secondaires (linteaux de portée inférieure à 2 m
) 
par 

exemple) qui ne contribuent pas de manière significative à la résis­
tance et à la stabilité d) ensemble de la structure ; 

� pour les produits préfabriqués faisant r objet d)une procédure de 
contrôle interne certifiée par une tierce partie> soumis à des charges 
réparties d)intensité modérée et dont la défaillance ne risque pas 
d) entraîner la rupture en chaîne d) autres éléments de la structure. 

• Espacement maximal 

C espacement longitudinal entre cours d) armatures d) effort tranchant 
doit rester inférieur ou égal à se ,max . La valeur de se, max est fournie par 
r Annexe nationale. La valeur à utiliser est : 

Sf ,max = 0,75d ( l  + cot a) 

C espacement longitudinal entre barres relevées doit rester inférieur ou 
égal à Sb, max . La valeur de Sb, max est fournie par r Annexe nationale. La 

valeur à utiliser est : 

Sb,max = Ü,6d( l  + Cot a) 

C espacement transversal entre brins verticaux dans une série de cadres
) 

étriers ou épingles doit rester inférieur ou égal à sr,max· La valeur de sr,max 
est fournie par r Annexe nationale. La valeur à utiliser est : 

St max = 0, 75d ' 
limité à 600 mm 
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Poutres 

8 . 3 . 2  Armatu res de suspente 

Lorsqu'une poutre est portée par une autre poutre, et qui n'est pas 
appuyée en partie supérieure de celle-ci, il convient d'ajouter aux arma­
tures requises par ailleurs des armatures de suspente. 

Il convient que les armatures de suspente soient disposées à l'intersection 
des deux poutres, et composées de cadres et d'étriers entourant les arma­
tures principales de l'élément porteur. 

Certaines de ces suspentes peuvent être placées en dehors du volume 
commun aux deux poutres. 

A 

1 A 1 Poutre support de hauteur h1 

[fil Poutre supportée de hauteur h2 (h1 � h2) 

F igure 8.3  
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9. 1 Défi n itions 

Une dalle est un élément dont la plus petite dimension dans son plan est 
supérieure ou égale à 5 fois son épaisseur totale. 

Une dalle soumise principalement à des charges uniformément réparties 
peut être considérée comme porteuse dans une seule direction si l'une ou 
l'autre des conditions ci-après est remplie : 

� elle présente deux bords libres (sans appuis) sensiblement parallèles, 
ou bien 

� elle correspond à la partie centrale d'une dalle pratiquement rectan­
gulaire appuyée sur quatre côtés et dont le rapport de la plus grande 
à la plus faible portée est supérieur à 2. 

Les dalles nervurées et à caissons peuvent ne pas être décomposées en élé­
ments discrets pour les besoins de l'analyse, sous réserve que leur table de 
compression ou hourdis de compression rapporté, de même que leurs 
nervures transversales, présentent une rigidité en torsion suffisante. On 
peut admettre que ceci est vérifié si : 

� la distance entre nervures n'excède pas 1 500 mm ; 

� la hauteur de la nervure sous la table de compression n'excède pas 4 
fois sa largeur ; 

� l'épaisseur de la table de compression est supérieure ou égale à 1 / 10 
de la distance libre entre nervures ou à 50 mm si cette valeur est supé­
rieure. L'épaisseur minimale de la table de compression peut être 
ramenée de 50 mm à 40 mm lorsque des entrevous permanents sont 
disposés entre les nervures ; 

� la distance libre entre nervures transversales n'excède pas 10  fois 
l'épaisseur totale de la dalle. 
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Règ les appl icables aux éléments courants 

9.2  Sol l icitations 

Les Recommandations professionnelles proposent la méthode de calcul 
suivante pour les panneaux de dalles rectangulaires dont le rapport des 
portées dans les deux directions est compris entre 0,5 et 2. 

La méthode proposée consiste à évaluer les valeurs maximales des 
moments en travée et sur appuis, dans les deux sens, à des fractions fixées 
forfaitairement de la valeur maximale des moments fléchissant Mox et 
Moy dans le panneau associé supposé articulé sur son contour (mêmes 
portées et mêmes charges appliquées). 

Les moments fléchissants maximaux Mx et My et les flèches maximales 
dans une dalle rectangulaire articulée sur son contour, de dimension Lx 
et Ly (avec Ly > Lx), sous une charge uniformément répartie sont don­
nés dans le tableau ci-dessous : 

0 , 50  0,0965 

0 , 5 5  0,0892 

0,60 0,0820 

0 ,65 0 ,0750 

0 , 70 0,0683 

0 ,75  0,0620 

0,80 0 ,0561  

0 ,85  0,0506 

0,90 0,0456 

0 ,95  0,04 1 0 

1 ,00 0,0368 

v = 0,0 (béton fissuré) 

0,2 584 

0,2889 

0 ,3289 

0,378 1 

0,4388 

0, 5 1 24 

0, 5964 

0,687 1  

0,7845 

0,8887 

1 ,0000 

Eh3 
pL: 

0, 1 2 1  5 

0, 1 1 28 

0, 1 040 

0,095 5 

0,0873 

0,0795 

0,0723 

0,0656 

0 ,0595 

0 ,0539 

0,0487 

v = 0,2 (béton non fissuré) 

0 ,0999 

0 ,0934 

0 ,0869 

0 ,0804 

0 ,0742 

0 ,0683 

0 ,062 7 

0 ,05 75 

0 ,0527  

0 ,0483 

0 ,0442 

Mx /ly = 
-Mx 

0,3830 

0,42 1 1 

0,4682 

0 , 5237  

0 ,583 1 

0,6458 

0 ,7 1 1 5  

0, 7799 

0,85 1 0  

0,9244 

l ,0000 

0, 1 1 67 

0, l 082 

0,0998 

0,09 1 6  

0,0838 

0,0764 

0,0694 

0,0630 

0 ,057 1  

0 ,05 1 7 

0,0468 

Dans le cas de dalles rectangulaires encastrées (totalement ou partielle-
ment), on procède comme suit : 
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Dal les  

� les moments de flexion maximaux, calculés dans l'hypothèse de l'arti­
culation, peuvent être réduits de 1 5  °/o à 25 o/o selon les conditions 
d'encastrement pour le sens x ou y concerné ; 

� les moments d'encastrement sur les grands cotés sont évalués respec­
tivement au moins à 40 °/o et 50 % des moments de flexion maximaux 
évalués dans l'hypothèse de l'articulation ; 

� les moments d'encastrement sur les petits cotés sont égaux à ceux 
évalués pour les grands cotés, en faisant alors l'hypothèse que ces 
grands cotés sont encastrés (totalement ou partiellement) dans les 
mêmes conditions que les petits cotés. 

Soit, pour le sens principal x,  Mrx le moment maximal considéré en tra­
vée, Mwx et Mex les valeurs absolues des moments retenus pour les appuis 
de gauche et de droite, il y a lieu de vérifier l'inégalité suivante : 

Mwx + Mex 
Mrx + > 1 ,25 Mx 2 

où Mx est le moment isostatique calculé précédemment. 

De part et d'autre de chaque appui intermédiaire, que ce soit dans le sens x ou 
le sens y, on retient pour la vérification des sections, la plus grande des valeurs 
absolues des moments évalués à gauche et à droite de l'appui considéré. 

9 . 3  Armatures de flexion [9. 3 .  1 ]  

9 .  3 .  1 Pourcentage d'acier 

Les conditions de non-fragilité, de pourcentage minimal et maximal des 
poutres s'appliquent . 

9 . 3 . 2  Armatu res secondaires 

Dans les dalles unidirectionnelles, les armatures secondaires représentent 
au moins 20 °/o des armatures principales. 

Au voisinage des appuis, lorsqu'il n'existe aucun moment fléchissant 
transversal, il n'est pas nécessaire de prévoir des armatures secondaires 
supérieures. 
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Règ les appl icables aux éléments courants 

9 . 3 . 3  Espacement des barres 

Il convient que l'espacement des barres n'excède pas Smax, slabs . 

La valeur de Smax, slabs peut être fournie par l'Annexe nationale. La valeur 
à utiliser est, h étant l'épaisseur totale de la dalle : 

Armatures principales 

Armatures secondaires 

Smax, slabs = 3,0h borné par 400 mm 

Smax, slabs = 3,5h borné par 450 mm 

Dans les zones sollicitées par des charges concentrées ou dans les zones 
de moment maximal, ces valeurs deviennent : 

Armatures principales 

Armatures secondaires 

Smax, slabs = 2, Oh borné par 2 5 0 mm 

Smax, slabs = 3,0h borné par 400 mm 

9 . 3 .4 Épure d'arrêt des barres 

La règle de décalage définie pour les poutres s'applique avec ae  = d. 

9 . 3 . 5  Sou lèvement des ang les 

Lorsque le soulèvement dans un angle est empêché, il convient de prévoir 
les armatures appropriées. 

9 . 3 . 6  Armatu res des bords l i bres 

"8 Le long du bord libre d'une dalle, il convient normalement de prévoir des c 
c5 armatures longitudinales et transversales, généralement disposées 

8 comme représenté sur la figure 9. 1 .  
N 
@ 
....... ..c O'l ·;:::: > a. 0 u 

F igure 9. 1 
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Dal les  

9.4 Dispositions sur les appuis [9.3. 1 .2] 

9 .4 .  1 Ancrage des barres sur les appu i s  

Les règles d'ancrage des barres sur les appuis définies pour les poutres 
s'appliquent. 

Dans les dalles sur appuis simples, il convient de prolonger jusqu'à 
l'appui, et d'y ancrer la moitié des armatures calculées en travée. 

9 .4 . 2 Armatures m i n i males sur  les appuis 

Lorsqu'un encastrement partiel est susceptible de se produire le long du 
bord d'une dalle, mais n'est pas pris en compte dans l'analyse, il convient 
que les armatures supérieures soient capables de résister à au moins : 

� 25 o/o du moment maximal de la travée adjacente sur un appui inter-
médiaire ; 

� 15  °/o du moment maximal de la travée adjacente sur un appui de rive. 

La longueur de ces armatures est au moins égale à 0,2 fois la longueur de 
la travée adjacente, mesurée à partir du nu de l'appui. 

Ces armatures sont continues au droit des appuis intermédiaires et 
ancrées sur les appuis de rive. 

9. s Armatures d'effort tranchant [9. 3.2]  

Lorsque des armatures d'effort tranchant sont prévues dans une dalle, il 
convient que son épaisseur soit au moins égale à 200 mm. 

Les dispositions constructives et les pourcentages minimaux des poutres 
s'appliquent, complétés ou modifiés par les dispositions suivantes. 

9 .  5 .  1 Com position 

Dans les dalles, lorsque 1 VEd 1 :::;; � V  Rd max les armatures d'effort tranchant 
peuvent être composées entièr�me�t d

,
e barres relevées ou de cadres, 

étriers et épingles. 
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Règ les appl icables aux éléments courants 

9 . 5 . 2  Espacement 

Espacement longitudinal maximal 
des cadres, étriers ou épingles 

Espacement longitudinal maximal 
des barres relevées 

Espacement transversal maximal 
des armatures d'effort tranchant 

Défin itions 

Smax = 0,75d( 1  + cot a) 

Srnax = d 

Srnax ( 1 ,5d 

L'exemple concerne l 'étude d 'une da l le  b id i rectionne l le  continue .  

Géométrie 

Le plancher étudié est constitué de panneaux de dal le rectangu la i res ,  de 
0 , 20  m d'épaisseur totale ,  dont une chape incorporée de 0 ,04 m, repo­
sant sur  des appuis continus  de 0 ,20 m de largeur. 

0,2 

10,50 

0,2 
0,20 5,40 0,20 5,40 0,20 5 ,40 

011° 

5,40 11 11 11 
Matériaux 

Le béton est u n  C2 5/30, de rés i stance à la compress ion fck = 25 MPa. 
Les aciers ont une l im ite d'élasticité fyk = 500 MPa et sont de classe de 
ducti l ité B. 
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Dal les  

Conditions d'exploitation 

La classe structurale du bât iment est la c lasse S4. La classe d'exposition 
de la poutre est la classe XC l .  On chois it un enrobage nomina l  de 
Cnom = 30 mm.  

Actions 

Actions permanentes 

Les act ions permanentes sont un iformes, de valeur : 
Poids propre g0 = 25 · (0, 1 6  + 0,04) = 5,00 kN/m2 
Éq u i pements g1 = 1 , 00 kN/m2 

Actions variables 

Les actions variables sont un iformes,  de valeur : 

Actions accidentel les 

Sans objet. 

Combinaisons d'actions 

q = 3 ,50 kN/m2 

La combinaison fondamentale à l'état l im ite u l t ime à cons idérer  
condu it à une  charge un iforme : 
1 , 35Gk,sup + 1 ,50Qk, I  soit 

Sol licitations 

Moment fléchissant 

• Dalle isostatique associée 

Pu = 13 , 35 kN/m2 

Le moment fléchissant au centre d 'une dal le rectangu laire s implement 
appuyée sur  son contour,  sous un chargement un i forme est donné par, 
en considérant le béton fi ssuré : 

Lx 5 ,40 
p = - = = 0,5 1  

Ly 10,50 
Mx = 0,0958 · 0,01335 · 5,402 = 0 ,0373 MNm/ml 

My = 0,2615 · 0,0373 = 0 ,0098 MNm/ml 

• Dalle en continuité 
l i  y a l i eu  de respecter l ' i négal ité : 

Mwx + Mex 
Mtx + � 1 ,25Mx 

2 
On choisit en défin itive : 
Sur appui de rive Mrx = 0, 15Mx = 0,0056 MNm/ml 

Mry = 0,0056 MNm/ml 
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Règ les appl icables aux éléments courants 

Sur appui i ntermédia ire 
En travée de rive 

Max = 0,50Mx = 0,0187 MNm/m l 
Mtrx = 1 ,00Mx = 0,0373 MNm/m l 
Mty = 0,0098 MNm/m l 
Mtcx = 0,75Mx = 0,0280 MNm/m l En travée courante 

Effort tranchant 
On peut admettre, d'après les travaux de l ' inspecteur général Pigeaud, 
que l 'effort tranchant sur les côtés d 'une dal le appuyée sur quatre 
côtés ,  soumise à une  charge totale P un iformément répart ie ,  vaut par 
un ité de longueur : 

� au m i l ieu du grand coté : 

p 13 ,35 . 10,50 . 5 ,40 
= 28, 7 kN/ml = 0,029 MN/ml 

2b + a 2 · 10, 50 + 5 ,40 
� au m i l ieu du petit coté : 

p 13 ,35 . 10,50 . 5 ,40 
3b 

= 
3 .  l 0,50 

= 24,0 kN/ml = 0,024 MN/ml 

Justifications 

État l imite ultime de résistance vis-à-vis de la flexion 

La section d'armature dans la d i rection princ ipale x ,  paral lèle à la peti­
te portée est calculée, en considérant la hauteur uti le des aciers d u  l er 

l i t ,  dx = 0, 16 - 0,030 - 0,004 = 0, 1 26 m, en supposant un d iamètre des 
barres de 8 mm,  par : 
Moment rédu i t  

0,0373 
----2-- = 0, 141 > f.lAB = 0,056 , donc pivot B 
1 ,0 .  0, 1 26 . 1 6,7  

Pos it ion de l'axe neutre a = 1 , 25 ( 1  - Jl - 2µ,u) = 0, 191  
x = ad = 0,024 m 

Bras de levier f3 = 1 - 0,4a = 0,924 
z = {Jd = 0, 1 16 

Allongement des aciers 
3 ,5  %0(1 - a) 3 ,5  %o(l - 0, 19 1 )  01 cs = = = 14 ,8 100 (pivot B) 

a 0, 191  
Contrainte des  aciers 

cs - 2, 17  %0 14 ,8  - 2, 17 
as = fyd( l  + 0,08 o/c ) = 435( 1 + 0,08 ) = 444 MPa cuk - 2, 17 OO 50 - 2 ,  17 

Mu 0,0373 2 Section d'armature As = - = = 0 00072 = 7 2 cm /m l 
zas 0, 1 16 · 444 ' ' 
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Dal les  

Les autres sections d'ac iers dans la  d i rection x peuvent s'en déd u ire au 
prorata des moments. 
La section d'armature dans la  d i rection secondaire y, paral lèle à la g ran-

de portée est calcu lée,  en considérant la hauteur ut i le des aciers du 2e 
l i t, dy = dx - 0,008 = 0, 1 1 8  m, en  supposant un diamètre des barres de 

8 mm, par : 

Moment rédu it  
Mu 

µu = 
bwd

;
fcd 

0,0098 
= 0 042 

1 , 00 . 0, 1 182 · 16 ,7  ' 

Frontière pivots A et B 

Posit ion de l'axe neutre 

Bras de levier 

Al longement des aciers 
Contrainte des aciers 

µAB = 0,056 

a =  1 , 25 ( 1  - Jl - 2µu) = 0,054 

x = ad = 0, 006 m 
f3 = 1 - 0,4a = 0,979 

z = f3d = 0, 1 16 

ês = 45,0 %0 (pivot A) 

88 - 2, 1 7  %0 45 - 2, 17  
Œs = fyd( l  + 0,08 o/c ) = 435 (1 + 0,08 ) = 466 M Pa 

êuk - 2, 1 7  OO 50 - 2, 17  

Section d'armature 
Mu 0,0098 2 A = - = 0 000 1 8  = 1 8 cm /m l s 
ZŒs 0, 1 16 · 466 

' ' 

Les autres sections d'aciers dans la d i rection y peuvent s'en déd u i re au 
prorata des moments. 

État l im ite ultime de résistance vis-à-vis de l'effort tranchant 

VRct,c est l'effort tranchant rés i stant de calcu l en l 'absence d'armatures 
d'effort tranchant. 

VRd,c = [CRct,ck�(lOOp1 f�k) + k1 Œcp]bwd 

k = 1 + � = 1 + ffJ1 = 2,26 , l i m ité à 2 ,0  

Pt 

CRd,c 

= la moitié des aciers en travée, soit 3 ,6  cm2/ml pour le premier l i t  
As·t 3 6 - ' = 0 00286 � 0 02 

bwd 1 00 · 1 2, 6  ' � ' 
NEd 

= - = 0  MPa Ac 
0, 1 8  0, 1 8  

= - = - = 0 12 
Yc 1 , 5 

' 

= [O, 1 2  · 2 ,0
�--

(l  __ O

_

O 

_

· 0
-

,0
--

0

_

2 ___ 86
.,,..-

·
-
2
-=--
5) + 0] 1 , 00 · 0, 1 26 

= 0,462 · 1 ,00 · 0, 1 26 = 0,07 1 MN 
Le terme CRct,ck�(lOOp1/ck) a pour valeur m in imale Vmin· 
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V min = 
0,053 k3f2J. 1;2 = 

0,053 
2 03/2 . 25 1 12 = 0 500 MPa ck 1 5 ' ' Yc , 

VRd,c = 0,500 · 1 ,00 · 0, 1 26 = 0,063 M N/ml 
I l  n'est donc pas nécessaire de d i sposer des armatures d'effort tran­
chant dans la da l le .  

Dispositions constructives 

Armatures longitudinales 

• Dispositions minimales 
Les armatures longitudinales doivent respecter la cond ition de non fra­
g i l ité : 

fctm 2,56 
As,min = 0,26-bcd = 0,26 -- 1 , 00 · 0, 126 = 1 , 7  cm2/m l 

fyk 500 

� 0,0013bcd = 1 , 6  cm2/ml 
L'espacement des armatures est l i m ité à 400 mm pour les armatures 
princ ipales et  450 mm pour les armatures seconda i res .  

• Ferraillage 
On chois it de d i sposer : 
HA 1 0, e = 1 0  cm en  1 er l i t  inférieur  en  travée de rive, soit 7 ,8  cm2/ml 
HA 1 0, e = 20 cm en  1 er l i t  supér ieur  sur appui i ntermédiaire ,  soit 

3 , 6  cm2/ml 
HA 6 ,  e = 1 5  cm en  1 er l i t  supér ieur sur appui de rive , soit 1 ,9 cm2/ml 
HA 6 ,  e = 1 5  cm en  2e  l i t  inférieur  en  travée, soit 1 ,9 cm2/m l 

• Arrêt des barres 

HA 10, e = 20, 1 = 2,40 m \ ' 

HA 6, e = l 5 

·· - - ,�  - -
HA 10, e = 20 

HA 10, e = 20, 1 = 4,35 m 

L 1 

HA 10, e = 20 

H A 8, e = 20 1 = 4,35 m 

HA 6, e =  1 5  
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Dal les  

9.6 Armatures de chainage [9. 1 O] 

Les structures qui ne sont pas conçues pour résister aux actions acciden­
telles doivent posséder un système de chaînages approprié, destiné à 
empêcher l'effondrement progressif en fournissant des cheminements 
alternatifs pour les charges après apparition de dommages locaux. 

Les règles simples suivantes sont considérées satisfaire à cette exigence. Il 
convient de prévoir les chaînages suivants : 

lllli- chaînages périphériques ; 

lllli- chaînages intérieurs ; 

lllli- chaînages horizontaux de poteau ou de voile ; 

lllli- si nécessaire, chaînages verticaux, en particulier dans des bâtiments 
construits en panneaux préfabriqués. 

Lorsqu'un bâtiment est divisé par des joints de dilatation en sections 
structurellement indépendantes, il convient que chaque section possède 
un système de chaînages indépendant. 

9 .6 .  1 Détermi nation des chainages 

Les chaînages sont supposés être des armatures minimales et non des 
armatures supplémentaires, venant s'ajouter à celles exigées par l'analyse 
structurale. Les armatures mises en place, à d'autres fins, dans les 
poteaux, voiles, poutres et planchers, peuvent être intégrées pour tout ou 
partie dans ces chaînages. 

Dans le calcul des chaînages, on peut supposer que les armatures tra­
vaillent à leur résistance caractéristique et sont capables de supporter les 
efforts de traction définis dans les paragraphes suivants . 

9 . 6 . 2  Chainages péri phériq ues 

Il convient de prévoir, à chaque plancher y compris celui en toiture, un 
chaînage périphérique effectivement continu à moins de 1 ,20 m de la 
nve. 

239 



"'O 0 c :J 0 
(V) .-t 0 N 
@ 
....... ..c O'l ·;:::: > a. 0 u 

240 

Règ les appl icables aux éléments courants 

Il convient que le chaînage périphérique soit capable de résister à un 
effort de traction : 

où e i  est la longueur de la travée de rive le long de laquelle se trouve le 
chaînage. 

Les valeurs de q1 et Q2 peuvent être fournies par l'Annexe nationale. Les 
valeurs à utiliser sont : 

� q1  = 5 kN/ml 

� Q2 = 70 kN 
Le chaînage peut inclure les armatures utilisées en tant que partie du 
chaînage intérieur. 

9 .  6 .  3 Chainages i ntérieurs 

Il convient de prévoir ces chaînages à chaque plancher y compris celui en 
toiture dans deux directions approximativement perpendiculaires. 

Il convient qu'ils soient effectivement continus sur toute leur longueur et 
qu'ils soient ancrés aux chaînages périphériques à chaque extrémité, sauf 
s'ils se prolongent en tant que chaînages horizontaux dans les poteaux ou 
les voiles. 

Les chaînages intérieurs peuvent, entièrement ou partiellement, être 
répartis régulièrement dans les dalles ou être groupés au droit des poutres 
et des voiles, dans ceux-ci ou en d'autres emplacements appropriés. 

Dans les voiles, il convient qu'ils soient à moins de 0,5 m du dessus ou de 
la sous-face des dalles de plancher . 

Dans chaque direction, il convient que les chaînages intérieurs soient 
capables de résister à une valeur de calcul de l'effort de traction frie, int> 

exprimé en kN/ml (mètre de largeur). 

La valeur de ftie, int peut être fournie par l'Annexe nationale. La valeur 
recommandée est 15  kN/ml. 
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Dal les  

Dans les planchers pour lesquels il n'est pas possible de répartir les chaî­
nages dans les travées, les chaînages transversaux peuvent être groupés le 
long des lignes de poutre. Dans ce cas, l'effort minimal sur une ligne 
interne de poutre est : 

où l 1  et l2 sont les portées des dalles de part et d'autre de la poutre. 

Les valeurs de q3 et Q4 peuvent être fournies par l'Annexe nationale. Les 
valeurs recommandées sont : 

� q3 = 15 kN/ml 

� Q4 = 70 kN 

Il convient de relier les chaînages intérieurs aux chaînages périphériques 
de façon à ce que le transfert des efforts soit assuré. 

9 . 6 . 4  Chainages horizontaux 

À chaque plancher y compris celui en toiture, il convient de lier horizon­
talement les poteaux et les voiles de rive à la structure. 

Il convient que les chaînages soient capables de résister à un effort de 
traction frie, fac par mètre de façade. Pour les poteaux, il n'est pas néces­
saire que 1' effort soit supérieur à Frie, col· 

Les valeurs de f�ie, fac et Frie, col peuvent être fournies par l'Annexe natio­
nale. Les valeurs à utiliser sont : 

� ftie, fac = 20 kN/m 

� Frie col = 1 50 kN ' 

Il convient de lier les poteaux d'angle dans les deux directions. Dans ce cas, 
le chaînage périphérique peut être employé comme chaînage horizontal. 

Les chaînages dans deux directions horizontales doivent être effective­
ment continus et ancrés en périphérie de la structure. 

Des chaînages peuvent être prévus dans le béton de la dalle rapportée 
coulée en place ou dans celui des joints des éléments préfabriqués. 
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Règ les appl icables aux éléments courants 

9. 6. 5 Chainages verticaux 

Dans les bâtiments en panneaux préfabriqués de 5 étages ou plus, il 
convient de prévoir des chaînages verticaux dans les poteaux et/ou les 
voiles afin de limiter les dommages dus à l'effondrement d'un plancher 
dans le cas de la perte accidentelle d'un poteau ou d'un voile le supportant. 
Il convient que ces chaînages fassent partie d'un système de pontage per­
mettant un cheminement des efforts contournant la zone endommagée. 

9 .7  Éléments sai l lants 

Selon les Recommandations professionnelles, il y a lieu de respecter un 
pourcentage d'armatures longitudinales dans les éléments exposés sur 
plus d'une de leurs faces aux actions climatiques (balcon, loggia, acro­
tères, partie saillante des bandeaux) . 

Si on appelle L une longueur égale à 6 m dans les régions humides et tem­
pérées et 4 m dans les régions sèches et à forte opposition de températu­
re, les pourcentages à respecter sont les suivants : 

� pour tout élément de longueur inférieur ou égale à L : 0, 1 7  o/o pour 
des aciers de limite d'élasticité égale à 500 MPa et pour un béton 
C25/30 ou plus ; 

� pour tout élément de longueur inférieur ou égale à 2 L : 0,42 °/o pour 
des aciers de limite d'élasticité égale à 500 MPa et pour un béton 
C25/30 ou plus ; 

� pour tout élément de longueur intermédiaire, le pourcentage peut 
être obtenu par interpolation linéaire sur la longueur. 

Les aciers longitudinaux doivent : 

� respecter un espacement minimal de 25 cm et de 2,5 fois l'épaisseur 
de la paroi, 

� avoir une plus forte concentration au voisinage de l' extrémité libre de 
l'élément, 

� comporter des aciers de section de même ordre de grandeur en fond 
des joints diapasons lorsqu'ils existent. 
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1 0 . 1  Analyse des planchers-dal les 
[Annexe I ]  

1 O . 1  . 1 Général ités 

Il convient d'analyser les planchers-dalles en utilisant une méthode 
éprouvée, telle celle du réseau de poutres (dans laquelle la dalle est modé­
lisée comme un ensemble interconnecté de composants discrets), la 
méthode des éléments finis, la méthode des lignes de rupture ou la 
méthode des portiques équivalents. 

Il convient d'utiliser des propriétés géométriques et mécaniques adaptées. 

1 0 . 1  . 2  Analyse par portiq ues équ ivalents 

• Définition des portiques 

Il convient de diviser la structure longitudinalement et transversalement 
en portiques consistant en poteaux et en sections de dalles comprises 
entre axes de panneaux adjacents (surface limitée par 4 poteaux adja­
cents) .  

La rigidité des éléments peut être calculée à partir de leur section trans­
versale brute. Pour des charges verticales, la rigidité peut être basée sur la 
largeur totale des panneaux . 

Pour des charges horizontales, il convient d'utiliser 40 °/o de cette valeur 
pour prendre en compte la plus grande souplesse des jonctions poteaux­
dalles pour les structures de plancher-dalle, par rapport à celle des jonc­
tions poteaux-poutres. 
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Règ les particu lières 

Il convient d'utiliser la charge totale sur les panneaux pour l'analyse dans 
chaque direction. 

• Répartition des moments 

Il convient de répartir le total des moments fléchissants obtenus par l'ana­
lyse sur toute la largeur de la dalle. Dans l'analyse élastique, les moments 
négatifs tendent à se concentrer au voisinage des axes des poteaux. 

• Division des panneaux en bandes 

Il convient de considérer que les panneaux sont divisés en bandes sur 
appuis et bandes centrales. 

La bande centrale a une largeur égale à la moitié de la largeur du pan­
neau, les deux demi bandes sur appuis ont chacune une largeur égale au 
quart de la largeur du panneau. 

Il convient de répartir les moments fléchissants entre les bandes selon la 
répartition simplifiée suivante, l'ensemble des bandes devant bien enten­
du équilibrer la totalité du moment : 

Moments négatifs Moments positifs 

Bande sur appui de 60 % et 80 % de 50 % à 70 % 

Bande centrale de 40 % et 20 % de 50 % à 30 % 

1 0 . 2  Dispositions constructives [9.4] 

1 0 . 2 . 1  Dal le  au droit  des poteaux i ntérieurs 

Il convient que la disposition des armatures dans un plancher-dalle reflè­
te son comportement mécanique en service. 

En général, ceci aura comme conséquence une concentration des arma­
tures au droit des poteaux. 

Au droit des poteaux intérieurs, à moins que des calculs rigoureux en ser­
vice soient effectués, il convient de disposer les armatures supérieures 
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Planchers-dal les  

d'aire 0,5At sur une largeur égale à la somme de 0, 125 fois la largeur de 
panneau de dalle de part et d'autre du poteau. 

At représente l'aire de la section des armatures exigées pour reprendre le 
moment négatif total agissant sur la somme des deux demi panneaux 
adjacents au poteau. 

Au droit des poteaux intérieurs, il convient de prévoir des armatures 
inférieures, au moins 2 barres, dans les deux directions principales per­
pendiculaires qui traversent le poteau. 

1 0 . 2 . 2  Dal le  au d roit des poteaux de rive 
ou d'ang le 

Il convient que les armatures perpendiculaires à un bord libre, exigées 
pour transmettre les moments fléchissant de la dalle à un poteau de rive 
ou d'angle, soient disposées sur la largeur participante be représentée sur 
la figure ci-dessous. 

0 \ Cy 
1 l 
1 1 y 1 1 
1 1 -i>-1-1 1 

Note : on peut avoir y > cy 
(a) Poteau de rive 

t Cx t 
y 

z 

be Z + y/2 

Note : on peut avoir z > c2 et y >  cy 
(b) Poteau d'angle 

Figure l O.  l 

0 Bord de dalle 

y est la distance de la dalle à la face du poteau intérieure à la dalle. 
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1 0 . 2 . 3  Armatu res de poinçonnement [9.4.3] 

• Section d'armatu res 

Lorsque des armatures de poinçonnement sont exigées, l'aire du brin 
d'un étrier ou de l' équivalent, Asw,min , est donnée par : 

où : 

1 ,5 sin a + cos a �k A � 0 08 v 1 ck sw,min /"' , .f' SrSt Jyk 

� a est l'angle entre les armatures de poinçonnement et les armatures 
principales ; 

� sr est l'espacement des cadres ou étriers de poinçonnement dans la 
direction radiale ; 

� St est l'espacement des cadres ou étriers de poinçonnement dans la 
direction tangentielle. 

Les barres relevées traversant l'aire chargée ou se trouvant à une distance 
de cette aire inférieure à 0, 25d peuvent être utilisées comme armatures 
de poinçonnement. 

Figure 1 0 .2 

Il convient de limiter à d /2 la distance entre le nu d'un appui, ou la cir­
conférence d'une aire chargée, et les armatures de poinçonnement les 
plus proches prises en compte dans le calcul. 



-� 
� "O 
c ::::1 
.... </} 

"'O <!) 
0 <!) c '<!) </} :J •::::: 0 0 .... (V) ::::1 .-t � 
0 c N 0 c 
@ c 
....... 0 •;:J ..c u O'l ::::1 ·;:::: "O >- 0 a. ...., o. 0 <!) u ...., 

<!) .... ::::1 0 E-< 
-d 0 c ::::1 
Cl 
@ 

Planchers-dal les  

Il convient de mesurer cette distance au niveau des armatures tendues. 
Lorsqu'une seule file de barres relevées est prévue, leur angle de pliage 
peut être réduit à 30°. 

• Dispositions constructives 

Lorsque des armatures de poinçonnement sont nécessaires, il convient de 
les disposer à l'intérieur du contour au-delà duquel aucune armature de 
poinçonnement n'est plus requise, entre l'aire chargée ou le poteau sup­
port jusqu'à la distance kct à l'intérieur du contour à partir duquel les 
armatures d'effort tranchant ne sont plus exigées. 

Il convient de prévoir au moins deux cours périphériques de cadres ou 
étriers, espacés au maximum de 0, 75d (figure 10.3 ) .  Il convient que 
l'espacement des cadres ou étriers le long d'un contour ne soit pas supé­
rieur à l , 5d, quand celui-ci est à l'intérieur du contour de contrôle de 
référence (situés à moins de 2d de l'aire chargée). 

1 
1 
1 
1 

/ 1 
1 
1 
1 l > 0,3d 

� � 0,75d 
� - contour de contrôle extérieur nécessitant des 

armatures de poinçonnement 
[fil - premier contour au-delà duquel les armatures 

de poinçonnement ne sont plus nécessaires 
Figure l 0.3  
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À l'extérieur du premier contour où les cadres ou étriers sont nécessaires 
à la résistance l'effort tranchant, il convient que leur espacement le long 
de tout contour objet de la vérification ne soit pas supérieur à 2d. 

Lorsque des barres relevées sont placées comme indiqué sur la figu­
re 10.4, une seule file périphérique de cadres ou d'étriers est suffisante. 

= 2d 
Figure 1 0 .4 

L'espacement des cadres ou étriers le long d'un contour n'est pas supé­
rieur à l , 5d. 
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1 1 . 1  Général ités 

L'EN 1992- 1 -2, ou Eurocode 2 Partie 1 -2, décrit les principes, les exi­
gences et les règles de calcul des structures de bâtiments exposés au feu, 
y compris les aspects suivants : 

1 1 . 1 . 1 Exigences de sécu rité 

Les objectifs généraux de la protection contre l'incendie sont de limiter 
les risques auxquels sont exposés en cas d'incendie les personnes, les 
biens avoisinants et, lorsque cela est exigé, l'environnement ou les biens 
directement exposés. 

L'exigence essentielle pour la limitation des risques d'incendie est que 
l'ouvrage doit être conçu et construit de manière que, en cas d'incendie : 

� la stabilité des éléments porteurs de l'ouvrage puisse être présumée 
pendant une durée déterminée, 

� l'apparition et la propagation du feu et de la fumée à l'intérieur de 
l'ouvrage soient limitées, 

� l'extension du feu à des ouvrages voisins soit limitée, 

� les occupants puissent quitter l'ouvrage indemnes ou être secourus 
d'une autre manière, 

� la sécurité des équipes de secours soit prise en considération. 
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L'exigence essentielle peut être respectée en suivant différentes possibili­
tés de stratégie de sécurité incendie en vigueur qui comprennent des 
mesures de protection contre l'incendie passives ou actives. 

Les parties consacrées aux incendies dans les Eurocodes structuraux trai­
tent des aspects spécifiques de la protection incendie passive en termes de 
dimensionnement de structures et de parties de structures en vue d'assu­
rer une capacité portante adéquate et de limiter la propagation du feu si 
cela est nécessaire. 

1 1 . 1 . 2 Critères de vérification 

Pour l'exposition au feu normalisé, les éléments doivent être conformes, 
selon qu'il s'agit d'éléments porteurs ou séparateurs, aux critères suivants : 

� critère R :  la fonction porteuse est maintenue pendant la durée requi-
se d'exposition au feu ; 

� critère E : l'étanchéité au feu est maintenue pendant la durée requise 
d'exposition au feu ; 

� critère 1 :  l'isolation est maintenue pendant la durée requise d'exposi­
tion au feu. 

Le critère 1 est considéré comme satisfait si l'augmentation de températu­
re moyenne sur la totalité de la surface non exposée n'excède pas 140 K et 
l'augmentation maximale de la température en tout point de la surface 
n'excède pas 180 K. 

1 1 . 1 . 3 Méthodes de vérification 

Pour vérifier les exigences en matière de résistance au feu normalisé, une 
analyse par éléments est suffisante . 

Autrement dit, il n'est pas nécessaire de procéder à une analyse de parties 
de structure, prenant en compte les actions indirectes du feu dans le 
sous-ensemble, ni à une analyse globale de la structure complète, prenant 
en compte les actions indirectes du feu nécessite l'emploi d'un modèle de 
calcul avancé, dont les principes sont indiqués par la clause 4.3. 1 ( 1 ) . 
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Com portement  au feu 

L'analyse par élément, dans laquelle chaque élément étant considéré 
individuellement, ne prend pas en compte les actions indirectes du feu, à 
l'exception du gradient thermique. Cette analyse peut être basée sur les 
valeurs tabulées (fondées sur des essais ou des modèles de calcul avancés) 
qui peuvent être utilisées dans les limites de validité spécifiées, ou sur des 
méthodes simplifiées. 

l l . 2  Valeu rs tabu lées 

1 1 . 2 .  1 Do mai ne d'application 

L'utilisation des valeurs tabulées se réfère à l'analyse par éléments et dis­
pense de vérifications complémentaires concernant la capacité résistante 
à la torsion, à l'effort tranchant, l'ancrage des armatures et l'éclatement, 
à l'exception des armatures de peau. 

1 1  . 2  . 2  Poteaux 

• Méthode A 

La méthode A, qui fixe les valeurs minimales de la largeur ou du diamètre 
b du poteau et de la distance au parement de l'axe des armatures princi­
pales, est applicable sous réserve que : 

� La longueur efficace du poteau fo,fi :::;; 3 ,00 m. 

La longueur efficace d'un poteau en conditions d'incendie fo,fi peut 
être estimée égale à fo à température normale dans tous les cas. Pour 
les structures de bâtiment contreventées pour lesquelles l'exposition 
au feu normalisé est supérieure à 30 min, la longueur efficace fo,fi 
peut être prise égale à 0,5f pour les étages intermédiaires et 
0,5f :::;; fo,fi :::;; 0 ,7f pour l'étage supérieur, expression dans laquelle f 
est la longueur réelle entre axes du poteau . 

L' . .  , d . d d. . d' . d. MoEd fi 
� excentnclte u premier or re en con It10ns incen ie : e = ' 

NoEd,fi :::;; emaw = 0, l 5h .  

L'excentricité du premier ordre en conditions d'incendie peut être 
estimée égale à celle du calcul à température normale. 

253 



"'O 0 c :J 0 
(V) .-t 0 N 
@ 
....... ..c O'l ·;:::: > a. 0 u 

254 

Règ les particu lières 

� La quantité d'armatures As < 0,04Ac. 

Le niveau de chargement de calcul en condition d'incendie est donné par : 
NEd fi 

µfi = , 
NRd 

NEd,fi est la charge axiale de calcul en situation d'incendie, NRd est la résis-
tance de calcul du poteau à température normale. Le facteur de réduction 
17fi défini ci-après dans les méthodes simplifiées peut-être utilisé à la place 
de µfi . 
Les dimensions b et distances a à respecter pour un poteau exposé sur 
plus d'un côté sont : 

Valeurs minimales 
de b/a 
µfi = 0,2 200/2 5 200/2 5 

200/2 5 200/36 

300/3 1 

200/32 2 50/46 

300/27 3 50/40 

(*) avec un minimum de 8 barres 

• Méthode B 

200/3 1 

300/2 5 

300/45 

400/38 

3 50/53 

450/40'� 

250/40 3 50/45*  3 50/6 1 "' 

3 50/3 5 

350/45* 3 50/63* 450/75* 

450/40* 

3 50/57* 450/70* 

450/5 1 * 

La méthode B, qui fixe les valeurs minimales de la largeur ou du diamètre 
b du poteau et de la distance au parement de l'axe des armatures princi­
pales, est applicable sous réserve que : 

� L'élancement du poteau ,\fi � 30 , ce qui couvre la majorité des 
poteaux dans les bâtiments normaux. 
L'élancement du poteau en conditions d'incendie peut être estimé 
égal à l'élancement à température normale dans tous les cas. Pour les 
structures de bâtiment contreventées pour lesquelles l'exposition au 
feu normalisé est supérieure à 30 min, la longueur efficace fo,fi peut 
être prise égale à o,se pour les étages intermédiaires et 
0, se � fo, fi � 0, 7 e pour l'étage supérieur

' 
expression dans laquelle e 

est la longueur réelle entre axes du poteau. 
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Com portement  au feu 

� L'excentricité du premier ordre en conditions d'incendie : 

M e = OEd,fi :S; 0, 25b, limité à 100 mm. 
NoEd,fi 

Le niveau de chargement de calcul à température normale est donné par : 

NoEd,fi n = �������� 

Ü, 7(Acfcd + Asfyd) 

NoEd,fi peut être pris égal à 0,7NoEd · Le ratio mécanique d'armatures à 

, l 
Asfyd 

temperature norma e est w = . 
Acfcd 

Les dimensions b et distances a à respecter pour un poteau exposé sur 
plus d'un côté sont : 

• 
n =  0, 1 5  
ro =  0,1 00 
(l) = 0,500 
(l) = 1 ,000 
n = 0,30 
ro =  0,1 00 
(l) = 0,500 
(l) = 1 ,000 
n = 0,50 
ro =  0,1 00 
(l) = 0,500 
(l) = 1 ,000 
n = 0,70 
ro =  0,1 00 
(l) = 0,500 
(l) = 1 ,000 

R 30 R 60 R 90 R 1 20 R 1 80 R 240 

1 50/25* 

1 50/25* 

1 50/25* 

1 50/30:200/25* 200/40:250/25* 250/50:350/25* 400/50:500/25* 500/60:550/25* 

1 50/25* 1 50/35:200/25* 200/45 :300/25* 300/45:450/25* 450/45:500/25* 

1 50/25* 200/25* 200/40:250/25* 300/35:400/25* 400/45:500/25* 

1 50/25* 200/40:300/25* 300/40:400/25* 400/50:550/25* 500/50:550/25* 550/40:600/25* 

1 50/25* 1 50/35:200/25* 200/45:300/25* 300/45:550/25* 450/50:600/25* 550/55:600/25* 

1 50/25* 1 50/30:200/25* 200/40:300/25* 250/50:400/25* 450/50:550/25* 500/40:600/30 

200/30:250/25* 300/40:500/25* 500/50:550/25* 550/25* 5 50/60:600/30 600/75 

1 50/25* 250/35:350/25* 300/45:550/25* 450/50:600/25 500/60:600/50 600/70 

1 50/25* 200/40:400/25* 250/40:550/25* 450/45 :600/30 500/60:600/45 600/60 

300/30:350/25* 500/25* 550/40:600/25* 550/60:600/45 

200/30:250/25* 350/40:550/25* 500/50:600/40 500/60:600/50 

200/30:300/25* 300/50:600/30 500/50:600/45 600/60 

( l )  
600/75 

( l )  

( l )  

( l )  

( l )  

(*) L'enrobage exigé par l'Eurocode 2 Partie 1 - 1 est normalement déterminant. 
( l )  Une largeur supérieure à 600 mm est exigée et une évaluation particulière concernant le flam­
bement est nécessaire. 
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• Annexe C 

L'Annexe C de l'Eurocode 2 Partie 1 -2 fournit des valeurs tabulées pour 
des élancements supérieurs. 

1 1 . 2 . 3 Vo i 1 es 

• Voiles non porteurs 

Les critères E et 1 peuvent être considérés comme satisfaits lorsque 
l'épaisseur minimale des voiles et des dalles est respectée : 

Durée d'exposition llBllJ14'11jfI.iijifJ•iijii:f.11jfjt.M 
Épaisseur minimale 60 80 l OO 1 20 l 50 l 75  

Pour éviter une déformation thermique excessive et les pertes d'étan­
chéité qui en résulteraient entre le voile et la dalle, il convient que le rap­
port de la hauteur libre du voile à l'épaisseur du voile n'excède pas 40. 

• Voiles porteurs 

En complément du paragraphe précédent, la résistance au feu d'un voile 
porteur peut être supposée satisfaite si l'épaisseur minimale b du voile, 
armé ou non, et la distance a sont supérieures aux valeurs minimales : 

Valeurs minimales 
de b/a 
µfi = 0,3 5 
Un côté exposé 
Deux côtés exposés 

•••••• 
1 00/ 1 0'� 1 1 0/1 0* 1 20/20* 1 50/2 5 1 80/40 230/55 

1 20/ l  0*  1 20/ l  0*  1 40/l 0*  1 60/2 5 200/45 2 50/5 5 

1 20/ 1 0* 1 30/ 1 0* 1 40/2 5  1 60/3 5 2 1 0/50 2 70/60 
•••••••• 1 20/ l 0* 1 40/ l 0* 1 70/2 5  220/3 5 2 70/5 5  3 50/60 

(*) L'enrobage exigé par l 'Eurocode 2 Partie 1 - 1 est normalement déterminant. 
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Com portement  au feu 

• Voi les cou pe-feu 

Lorsqu'un voile coupe-feu doit être conforme aux critères E, I et R, mais 
aussi à l'exigence de résistance aux chocs (critère M), il convient que 
l'épaisseur minimale du béton de densité normale soit au moins de : 

� 200 mm pour les voiles en béton non armé ; 

� 140 mm pour les voiles porteurs en béton armé ; 

� 120 mm pour les voiles non porteurs en béton armé. 

Et il convient que la distance de l'axe des armatures au parement des 
voiles non porteurs soit au moins de 25 mm. 

1 1  . 2 . 4 Poutres 

On se limite ici au cas le plus fréquent des poutres de largeur constante 
exposées au feu sur 3 côtés. 

• Poutres isostatiques 

La résistance au feu des poutres en béton armé sur appuis simples peut être 
considérée comme satisfaite lorsque la largeur minimale des poutres b 
et la distance a sont supérieures aux valeurs minimales : 

Durée d'exposition 1;14.1+;1r.11;''%·'';'14.1 
80/2 5 1 20/40 l 50/5 5 200/65 240/80 

1 20/20 1 60/3 5 200/45 240/60 300/70 

1 60/ l 5 *  200/30 300/40 300/55 400/65 

200/l 5 *  300/2 5 400/35 500/50 600/60 

(*) L'enrobage exigé par l'Eurocode 2 Partie 1 - 1  est normalement déterminant. 

• Poutres conti nues 

R 240 

280/90 

3 5 0/80 

500/75 

700/70 

La résistance au feu des poutres continues en béton armé peut être consi­
dérée comme satisfaite lorsque la largeur minimale des poutres et la dis­
tance a sont supérieures aux valeurs minimales. 
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Les valeurs minimales sont valables si la redistribution des moments flé­
chissants à température normale n'excède pas 1 5  °/o. À défaut les poutres 
sont considérées comme des poutres sur appuis simples. 

Durée d'exposition i;ifii;fI.ii;ifjeii;ll:t.lmll 
80/1 5 *  1 20/2 5 1 50/3 5 200/45 240/60 280/75 

1 60/ 1 2'� 200/ 1 2'�  250/2 5 300/35 400/50 500/60 

450/3 5 5 50/50 650/60 

500/30 600/40 700/50 

(*) L'enrobage exigé par l'Eurocode 2 Partie l - l est normalement déterminant. 

Pour les résistances au feu R90 et supérieures, il convient que la section 
des armatures en chapeau au droit de chaque appui intermédiaire ne soit 
pas inférieure sur une longueur au moins égale à 0,3 la longueur efficace 
(la plus grande des deux travées adjacentes) comptée à partir de l'axe de 
l'appui à :  

Il convient, pour des résistances au feu de Rl20, Rl80 ou R240, de res­
pecter en outre une largeur minimale, respectivement de 220 mm, 380 
mm et 480 mm, au droit de l' appui voisin de rive si l' appui de rive ne pré­
sente aucune résistance en flexion et si VEct > 2/3VR,max · 

-0 0 c 
c5 1 1  . 2 . 5 Dal les 
(V) ..-t 
� • Dalles sur  appu is s im ples 
@ 

� Les critères E et 1 sont considérés comme satisfaits si l'épaisseur de la 

·� dalle, compte tenu du revêtement de sol incombustible le cas échéant, est 
0 u supérieure à l'épaisseur minimale h5• 
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La résistance au feu des dalles sur appuis simples peut être considérée 
comme satisfaite lorsque la distance a est supérieure aux valeurs mini­
males : 
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Com portement  au feu 

Durée d'exposition •;jjfi·l•;ji'4''';f jfr·'';!i''l''';!i''="'';!i*I"' 
Épaisseur h5 60 80 l OO 1 20 l 50 l 75  

Distance a 
l y :( 1 , 5 lx  

1 , S lx  :( l y :( 2,0lx 
un seul sens porteur 

l 0* 

l 0* 
l 0* 

l 0* 

l 5* 

20* 

l 5* 

20 

30 

20  
2 5  
40 

30 
40 
5 5  

(*) L'enrobage exigé par l'Eurocode 2 Partie 1 - 1 est normalement déterminant. 

• Dalles contin ues 

40 
50 

6 5  

Pour les dalles continues, on considère dans le tableau ci-après la valeur 
de hs et la valeur de la distance a dans le cas fy � 1 ,  5f x pour les dalles uni­
directionnelles ou bidirectionnelles. 

1 1  . 2 . 6 Planchers-dal les 

Les règles suivantes s'appliquent aux planchers-dalles lorsque la redistribution 
des moments selon la section 2 de l'Eurocode 2 Partie 1 - 1  n'excède pas 15  °/o. 

Dans les autres cas, il convient de définir les distances des axes d'arma­
tures à la sous-face, comme dans le cas des dalles à un seul sens porteur 
et de fixer l'épaisseur minimale d'après le tableau ci-dessous. 

Pour les degrés de résistance au feu normalisé supérieurs ou égaux à 
REi 90, il convient qu'au moins 20 °/o des armatures en chapeau nécessi­
tées par l'Eurocode 2 Partie 1 - 1  dans chaque direction au droit des appuis 
intermédiaires, soient continues sur toute la travée. Il convient de placer 
ces armatures dans la bande de plancher située au droit des poteaux. 

L'épaisseur hs et la distance a,  distance de l'axe de l'armature du lit infé­
rieur à la sous-face, doivent respecter les valeurs minimales : 

Durée d'exposition mmm•;1i•tl'l';Ji''="'';Ji'*"' 
Épaisseur de la dalle h5 l 50 1 80 200 200 200 200 

Distance a l 0* l 5* 2 5  3 5  4 5  50 

(*) L'enrobage exigé par l'Eurocode 2 Partie 1 - 1  est normalement déterminant. 
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1 1 . 3 Méthodes s i mpl ifiées 

1 1  . 3 . 1  Principe de vérification 

Pour la durée d'exposition au feu considérée t, il doit être vérifié que : 

Ect,fi � Rct,t,fi 

où : 

� Ect,fi est la valeur de calcul de l'effet des actions en situation d'incen-
die incluant les effets des dilatations et déformations thermiques ; 

� Rct,t,fi est la résistance de calcul correspondante en situation d'incendie. 

La résistance de calcul est déterminée par la méthode de l'isotherme 
500 °C, la méthode de division en zones ou encore par la méthode fon­
dée sur l'estimation de la courbure pour les poteaux influencés par les 
effets du second ordre en condition d'incendie (Annexe B3) .  

L'application numérique de la méthode de l'annexe B3 fait l'objet des 
tableaux de l'annexe C. 

1 1 . 3 .  2 Effets des actions 

Il convient de déterminer l'effet des actions au temps t = 0 en utilisant 
les facteurs 1/J1 , 1  ou 1/J1 ,2 conformément à l'EN 199 1 - 1 -2 section 4. 

À titre de simplification, les effets des actions peuvent être obtenus à par­
tir d'une analyse structurale à température normale comme suit : 

Ect, fi = TJfi Ect 

où : 

� Ect est la valeur de calcul des sollicitations à température normale 
sous combinaison fondamentale ; 

� TJfi est le facteur de réduction du niveau de chargement en situation 
d'incendie, avec : 
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Com portement  au feu 

À titre de simplification, on peut utiliser la valeur 'TJfi = 0, 7 . 

Seuls les effets des déformations thermiques dues aux gradient ther­
miques sur la section droite sont à prendre en compte. Les effets des dila­
tations thermiques axiales ou dans le plan peuvent être négligés. 

Les conditions d'appuis et les conditions aux limites des éléments à tem­
pérature normale à t = 0 sont supposées inchangées pendant toute la 
durée d'exposition au feu. 

1 1 . 3 .  3 Propriétés des matériaux 

• Résistance à la com pression d u  béton 

Le diagramme contrainte-déformation du béton à la température e est 
défini par la courbe : 

C>c e , 

I' ............................ . J c,8 

EcI e , Ecul ,e 
Figure 1 1 . 1  
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Valeurs des paramètres en fonction de la température 

température (} 

20 

1 00 

200 

300 

400 

500 

600 

700 

800 

900 

l 000 

l l OO 

l 200 

/c,e//ck 

( 1 )  

l ,00 

l ,00 

0,95 

0,85 

0,75 

0,60 

0,45 

0,30 

0, l 5 

0,08 

0 ,04 

0 ,0 1  

0,00 

( l )  granulats s i l iceux ; (2)  granulats calcaires 

/c,e//ck 

(2) 

l ,00 

l ,00 

0,97 

0 ,9 1  

0 ,85  

0 ,74 

0,60 

0,43 

0 ,27 

0, 1 5  

0,06 

0,02 

0,00 

0,002 5 

0,0040 

0,0055  

0,0070 

0,0 l OO 

0,0 l 50 

0,0250 

0,0250 

0,0250 

0,0250 

0,0250 

0,0250 

Ecul,(J 

0,0200 

0,02 2 5  

0,02 50 

0,0275  

0 ,0300 

0 ,0325 

0 ,0350 

0 ,0375 

0,0400 

0,0425  

0,0450  

0,0475 

L'expression mathématique de la courbe pour la partie ascendante de la 
courbe est : 

3Efc,() 

....... 
-§i • Résistance à la traction du béton 
·;:::: > 
g- La réduction de la résistance à la traction caractéristique du béton est u 

donnée par le facteur kc,r (B) : 

fck,t (B) = kc,t(B) fck,t 

262 



:E '<!) "O 
c ::::1 .... </} 

"'O <!) 
0 <!) c '<!) </} :J •::::: 0 0 .... (V) ::::1 .-t � 
0 c N 0 c 
@ c 
....... 0 •;:J ..c u O'l ::::1 ·;:::: "O >- 0 a. ...., o. 0 <!) u ...., 

<!) .... ::::1 0 E-< 
-d 0 c ::::1 
Cl 
@ 

Com portement  au feu 

En l'absence d'informations plus précises, il convient d'utiliser les valeurs 
de kc,t CB) suivantes : 

kc,t (B) = 1 , 0  pour 20 °C � e � 1 OO °C 

e - 100 
kc t CB) = 1 , 0  - pour 100 °C � e � 600 °c , 

500 

• Acier 

Le diagramme contrainte-déformation de l'acier à la température e est 
défini par la courbe ci-dessous, qui comporte 3 parties linéaires et une 
partie non linéaire : 

<Js,0 

f ............................ . 
sy,0 

f ·············· sp,0 : 

�s,0 

Esp,0 êsy,0 êst,0 êsu,0 
Figure 1 1 .2 

Les valeurs des allongements relatifs limites entre les différentes parties 
de la courbe sont : 

fsp,B 
� ésp,B = --Es,e 
� ésy,B = 0,02 = 20 %0 
� ést,B = 0, 1 5  = 1 50 %0 
� ésu,e = 0,20 = 200 o/oo 
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L'équation de la partie non linéaire est donnée par : 

avec : 

- b J 2 2 Œy, 8  - fsp,8 - c + - a - (Esy,8 - E) 
a 

� a2 = (Esy,B - Esp,e) (Esy,8 - Esp,B + 
E

c ) 
s,B 

� b2 = c(Esy,8 - Esp,e) Es,B + c2 

(fsy,8 - fsp,e)2 
� C = ------------­

(Esy,8 - Esp,e) Es,B - 2(fsy,8 - fsp,8) 

Le coefficient de réduction ks (B) des caractéristiques des armatures de 
classe N tendues dont l'allongement Es,fi � 20 o/oo est : 

température 

() 
20  

1 00 

200 

300 

400 

500 

600 

700 

800 

900 

l 000 

l l OO 

l 200 

fsy.o/fyk 
( 1 )  

1 ,00 

1 ,00 

1 ,00 

1 ,00 

1 ,00 

0,78 

0,47 

0 ,23 

0, 1 1  

0,06 

0,04 

0,02 

0,00 

fsy.o/fyk 
(2) 

1 ,00 

1 ,00 

1 ,00 

1 ,00 

0 ,94 

0 ,67 

0,40 

0, 1 2  

0, l l 

0,08 

0,05 

0,03 

0,00 

( 1 )  laminé à chaud ; (2) laminé à froid 

fsp.o/fyk 
( 1 )  

1 ,00 

1 ,00 

0 ,8 1  

0 ,6 1  

0,42 

0,36 

0, 1 8  

0,07 

0,05 

0,04 

0,02 

0 ,0 1  

0,00 

fsp.o/fyk 
(2) 

1 ,00 

0,96 

0,92 

0 ,8 1  

0,63 

0,44 

0,26 

0,08 

0,06 

0,05 

0,03 

0,02 

0,00 

1 ,00 1 ,00 

1 ,00 1 ,00 

0,90 0,87 

0,80 0,72 

0,70 0,56 

0,60 0,40 

0,3 1 0,24 

0, 1 3  0,08 

0,09 0,06 

0,07 0,05 

0,04 0,03 

0,02 0,02 

0,00 0,00 

Le coefficient de réduction ks (B) de la résistance caractéristique des arma-
tures de la classe N comprimées des poteaux, des dalles ou des poutres ou 
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Com portement  au feu 

tendues dont l'allongement és,fi < 20 o/oo est : 

température () f-;y.o/fyk 

20 1 ,00 

1 00 1 ,00 

400 0 , 70 

500 0 , 5 7  

700 0, l 0 

l 200 0,00 

1 1  . 3 . 4 Distribution de tem pératu re [An nexe A] 

L'Annexe A fournit les distributions de température dans les dalles, ou les 
voiles exposés d'un seul côté, les poutres et les poteaux, dont quelques 
exemples sont reproduits ci-dessous : 

B(C) 1200 
1100 
1000 
OCK) 
axl 
700 
600 
500 
400 
300 
200 
100 
0 

' � \\ \ \\' 
\ \' \ \ 

� �\: "" 
1\\ � 1\\ � \ ·"' 1\ "" \ i\. "\ R30\, 

"' ""'"' " 
""" � R240 

"""'I � � R1� r---..... � ""' R120 ""- .... I'-..... ............ "' � 
R� ROO ........... ............ � I'-..... � ......_ ........... "'"-. " 'r---.......... -............ .... r--'........... r--.. r--r--. 

....... r-- �r----

0 10 20 30 40 50 60 70 OO OO 100 
x(nm) 

F igure l l .3 Distribution de la température 

dans une dal le de 200 mm d'épai sseur 
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140 

120 

20:) 

100 .. · · · · · - -� 
80 .. . .. - -

: 300�· . 60 

40 

20 

. . 

.. .. - .. - - '400 - - .. .. ; .. .. .. .. - ; 
DO: � '� 8 0 �- --� ro(__� 

20 60 

Poutre 300x 1 60 - R60 
1 1 1 · - - - - - - · - - - - -' ' ' ' ' ' ' ' ' ' ' . ' ' ' __ .. _ _ _ _ _ _ _ _  .. _ _ _ _ _ _ _ _ _  .. 

. . . . -· �- - - . - -- ·� .. - . ... . .  .. ' ' ' ' ' ' ' ' ' ' ' ' ' ' ' .. ., ... . ... . ,. .... ... .. ... 
. · · " · - - ·  . . . .  \ . . . . . . . . .  ... ' ' ' ' ' ' 

· - - - - - " - - · - - - - - - · - --·-
: 1 

. • . . . .  ; ............. .!. : : i 
- · · · ·+ · · · · · ·+ - - -� 
· · · · · · i· · · · · · · + · · ·j· 

: 1 
. -- -;· --. . -- -�-- -- - --- . -�-- . --- . ·1- . .  -- - . . "( ..... . . . . . . . . . 

·+· · ·  · - ·�- - - - - - - +- . . . . .  ; . . . . . . . .  + · - - -� 
; 1 

2 0  4 0  6 0  8 0  1 0 0 1 2 0 1 4 0 1 

Poutre 600x300 - R90 

140 

1 20 ·  

100 

80 

60 

40 

20 

500 ' . 
- � . . '1� � 9� 

20 40 60 80 

Poutre 300x 1 60 - R90 
3 0 0 - - - - - � - - - ' - - - - ' - - - - � - - - - � - - - -i- - i ' ' ' ' ' ' 
2s o - -- -- -- --- --r-- -- -- - - · - · - - - · - --- - - - - -- 1- - -- - - - -- �- -- - - -- --�- ---� ' ' ' ' 
2 6 0  - -- .. .. --- +- .. ... . . . . . .. - . . . . . .  + · . .... : ....... +---! 

--- --r - - -- - - - · - - - - - - - · - - - - · - - - --1- - - · ----- � -- - ---- - -;----� 
: : • : 1 -- - . - � - .  -- .. - . .. -.. . . . -. . - . . . -. -... . - . .  -- -- ·-. - - - -- . -� - ---· . ' ' . . 

2 0  0 - - - .. -- -- - .... . .. .. . . . ... . . . . .. - - - .;. - _ _ _ _ _  ; _ _ _ _ _ _ _ _ _  f----1 
1 8  0 · · ·  · ·  · ·  ··· · ·c · ·  · · · · · ·, ... . . . . _ ; · · · · · · · - �· · · · · · - - - C· · · · · ·<····I 

- . 

1 6 0 - --- --r-- -- -- - -:- - . . . . . ... . . . .  · j- - · · - - - -- �- -- - - -- --r- ---; 
1 4  0 -
1 2  0 -
1 O O · 

8 0 -

0 
0 2 0  4 0 6 0  80 1 0 0  1 2 0  1 4 0 ; 

Poutre 600x300 - R 1 20 
Figure 1 1  . 3  su ite 



....... ·-
� "'O 
c ::l ....... (/) 

"O <l.) 
0 <l.) c '<l.l "' ::i ·c 0 0 ....... (V) ::l ,..... "' 
0 c N 0 c 
@ c 
....... 0 ·n � ü O'l ::l ï:::: "'O >- 0 a. ..... o.. 0 <l.) u ..... 

<l.) ....... ::l 0 !-< 
"'O 0 c ::l 
a 
@ 

Com portement  au feu 
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Règ les particu lières 

1 1  . 3 . 5 Méthode de l'isotherme 500 °C [An nexe B l ] 

• Domaine d'appl ication et pri ncipe 

La méthode de l'isotherme 500 °C est applicable aux sections rectangu­
laires ou en té, dont la largeur est supérieure à la largeur minimale, fonc­
tion de la durée d'exposition au feu : 

Durée d'exposition au feu 

Largeur minimale de la section 
(mm) 

90 1 20 1 60 200 280 

Le principe de la méthode consiste à déterminer une section de béton 
réduite par déduction de la zone endommagée par la chaleur le long des 
surfaces exposées au feu et à tenir compte de la réduction de la résistan­
ce des armatures due à la température. 

Le principe est applicable aux sections de dalles, de poutres et de poteaux, 
exposés sur une, deux, trois ou quatre faces. 

• Section de béton réd uite 

On définit une section réduite en négligeant le béton endommagé, c'est­
à-dire à une température supérieure à 500 °C, dont la forme théorique est 
celle de l'isotherme 500 °C. 

On peut remplacer la forme théorique de l'isotherme 500 °C par une sec­
tion réduite de forme rectangulaire ou en té, en approchant les angles 
arrondis de l'isotherme 500 °C par des angles droits, définie de la façon 
suivante (figure 1 1 .4) : 
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Com portement  au feu 

� la largeur bfi de la section est prise constante et égale à la largeur défi­
nie par l'isotherme 500 °C dans la zone comprimée ; 

� la hauteur utile dfi des aciers supérieurs est comptée à partir du côté 
opposé de la section réduite ; 

� la hauteur utile dfi des aciers inférieurs n'est pas modifiée par rapport 
à la géométrie de la section réelle. 

-+++----+- • 

• 

• Section d'armatu res 

• • 

• • 

Figure 1 1 .4 

• 

• --+------+!+-

On détermine la température de chacune des armatures tendues ou com­
primées à partir des distributions de température données dans l'Annexe A. 

La résistance moyenne k(cp)/sct,fi d'un ensemble d'armatures peut être 
calculée par : 

La distance du centre de gravité de l'ensemble des armatures au parement 
de la section droite réelle est calculée par : 
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Règ les particu lières 

• Moment résistant 

Le moment résistant de la section droite est calculé conformément à 
l'Eurocode 2 Partie 1 - 1 ,  en considérant : 
� la contrainte de compression du béton en situation d'incendie à tem-

pérature normale /cd, fi (20) = 
/ck appliquée à la largeur bfi ; 
le, fi 

� la résistance de calcul des armatures tendues et comprimées détermi­

née précédemment appliquées aux section d'armatures réelles, 
qu'elles soient à l'intérieur ou à l'extérieur de la section réduite ; 

� la position du centre de gravité de chacun des ensembles des arma­
tures tendues et comprimées pour déterminer les hauteurs utiles res­
pectives. 

1 1 . 3 . 6  Méthode de d ivision en zones [An nexe 82] 

• Domaine d'appl ication et pri ncipe 

La méthode de division en zones est une alternative plus précise à la 
méthode de l'isotherme 500 °C. 

L'objet de la méthode est de définir : 

� l'épaisseur az de béton endommagé pour en déduire la section 
réduite ; 

� le facteur de réduction moyen kc (BM) de la résistance à la compression 
de la section réduite. 

Lorsque la section droite réduite et la résistance du béton pour la situa­
tion d'incendie sont définis, le calcul au feu suit la procédure du calcul à 
froid similaire à celle de la méthode de l'isotherme 500 °C. ....... ..c O'l ·;:::: ij: • Voile équ ivalent 

0 u 

270 

On détermine dans un premier temps les valeurs az et kc(BM) pour un 
voile équivalent de même largeur que celle de l'élément considéré. Cette 
largeur est considérée égale à 2w lorsque le voile est exposé au feu sur les 
deux côtés et égale à w lorsque le voile est exposé sur un seul côté. 
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Com portement  au feu 

� On divise la largeur w en n zones parallèles d'épaisseurs égales (n � 3 )  ; 
� On détermine la température (Ji à mi-épaisseur de chaque zone et le 

facteur de réduction correspondant kc (()i) ; 
� On détermine la température ()M au point M à la distance w de la sur­

face exposée et le facteur de réduction correspondant kc (()M) ; 
� On détermine le facteur de réduction moyen kc,m par la formule : 

1 - 0,2 

kc,m = __ n_ L kc (()i) n 
� On détermine la largeur de la zone endommagée az par la formule : 

( kc.m ) 
llz = W 1 - kc ( 8M) 

a - w  1 - � ( ( k ) l.3 ) 
z - kc (BM) 

--
kc(Sz) 

-
kc(91) 

w 

• Section réd uite 

pour les poutres, dal les ou les éléments soumis  à 
un cisai l lement 

pour les poteaux, voi les ou les é léments soumis 
aux effets du  second ordre 

M 1  � kç(9M) 
- --

k,,(93) 

-

--

w 

Figure l l .5 

La section réduite est construite à partir de la section réelle en déduisant 
l'épaisseur endommagée az déterminée pour le voile équivalent de référen­
ce sur les faces exposées, ainsi que sur les faces d'extrémité perpendiculaires. 
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Règ les particu lières 

W2 D az2 

� r+ 2w, f"'! W2 

a.2 

Figure l l .6 

1 1  .4  Effort tranchant, torsion 
et ancrage des armatu res [4.4] 

1 1 .4 . 1 Valeurs tabu lées 

Lorsque les dimensions minimales données dans les valeurs tabulées sont 
respectées, il n'est pas nécessaire d'effectuer d'autres vérifications vis-à­
vis de l'effort tranchant, de la torsion et de l'ancrage des armatures. 

1 1  . 4 . 2  Méthodes s i m pl ifiées 

• Règ les générales 

Lorsque la méthode de calcul simplifiée est utilisée, l'Eurocode 2 Partie 1 - 1  
peut être directement appliquée à la section droite réduite. 

Si aucune armature d'effort tranchant n'est prévue ou si la résistance à 
l'effort tranchant repose essentiellement sur la résistance à la traction 
réduite du béton, le comportement réel à l'effort tranchant aux tempéra­
tures élevées doit être pris en compte. 
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Com portement  au feu 

En l'absence d'informations plus précises sur la réduction de la résistan­
ce à la traction du béton, les valeurs de kc,r(B) peuvent être appliquées. 

Lorsque la méthode de calcul simplifiée est utilisée, pour les éléments 
pour lesquels la résistance à l'effort tranchant dépend de la résistance à la 
traction, il convient d'être particulièrement attentif lorsque des distribu­
tions de température non linéaires entraînent des contraintes de traction 
(par exemple, dalles creuses, poutres épaisses) .  Il convient de tenir comp­
te d'une réduction de la résistance à l'effort tranchant compte tenu de ces 
contraintes de traction supplémentaires. 

• Éval uation de la résistance à l'effort tranchant 

� Calculer la géométrie réduite de la section droite selon la méthode de 
l'Annexe B l  ou B2. 

� Déterminer la résistance à la compression résiduelle du béton selon la 
méthode utilisée ifcd,f = fcd,fi (20) à l'intérieur de l'isotherme à 
500 °C, respectivementfcd,fi = kc(BM) fcd,fi (20) pour la méthode B2) . 

� Déterminer la résistance à la traction résiduelle du béton selon la métho­
de utilisée (résistance totalefcrd,fi = fcrd,fi (20) à l'intérieur de l'isotherme 
à 500 °C, respectivementfctd,fi = kc,r(BM) fctd,fi (20) pour la méthode B2). 

� Déterminer l'aire de la surface effective de béton tendu (voir 
l'Eurocode 2 Partie 1 - 1 ,  section 7) délimitée en partie supérieure par 
la section a-a et la température de référence Bp dans les armatures 
transversales comme la température au point P, intersection de la sec­
tion a-a avec les armatures transversales, comme figuré ci-dessous : 

Figure 1 1 . 7 
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Règ les particu lières 

� Il convient de déterminer la réduction de la résistance de calcul de 
l'acier dans les armatures transversales par rapport à la température 

de référencefsd,fi = ks (Bp)fsd (20) . 

� Les méthodes utilisées pour le calcul et la vérification à l'effort tran­
chant indiquées dans l'Eurocode 2 Partie 1 - 1 , peuvent être directe­
ment appliquées à la section droite réduite en utilisant la résistance 
réduite de l'acier et du béton comme indiqué ci-dessus. 

• Évaluation de la résistance à la torsion 

� Calculer la géométrie réduite de la section droite selon la méthode de 
l'Annexe B l ou B2. 

� Déterminer la résistance à la compression résiduelle du béton selon la 
méthode utilisée ifcd,f = fcd,fi (20) à l'intérieur de l'isotherme à 
500 °C, respectivementfcd,fi = kc (BM)fcd,fi (20) pour la méthode B2) . 

� Déterminer la résistance à la traction résiduelle du béton selon la 
méthode utilisée (résistance totale fctd,fi = fctd,fi (20) à l'intérieur de 
l'isotherme à 500 °C, respectivementfctd,fi = kc,r(BM) fctd,fi (20) pour la 
méthode B2) .  

� Déterminer la température de référence Bp dans les armatures trans­
versales. 

� Déterminer la réduction de la résistance de calcul de l'acier dans les 
armatures transversales par rapport à la température de référence 
fsd,fi = ks (Bp)fsd (20) . 

� Les méthodes utilisées pour le calcul et la vérification de la résistance 
à la torsion indiquées dans l'Eurocode 2 Partie 1 - 1 , peuvent être 
directement appliquées à la section droite réduite en utilisant la résis­
tance réduite de l'acier et du béton comme indiqué ci-dessus . 

1 1  . s Éclatement [ 4 .  5] 

Les éclatements doivent être évités par des mesures appropriées. À 
défaut, l'incidence des éclatements doit être prise en compte. 
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Com portement  au feu 

1 1 . 5 .  1 Éclatement explosif 

• Teneur en eau du béton i nférieure à 3 % 
L'éclatement explosif est improbable lorsque la teneur en eau du béton 
est inférieure à 3 °/o du poids. 

Il peut être supposé que lorsque les éléments sont conçus pour une clas­
se d'exposition XO et XCI ,  la teneur en eau de cet élément est inférieure 
à k 0/o du poids avec 2 ,5 :( k :( 3 , 0 .  

Lorsque les valeurs tabulées sont utilisées, il n'est pas nécessaire d' effec­
tuer d'autres vérifications pour le béton de densité normale. 

Les mesures propres à éviter la chute du béton sont applicables. 

• Teneur en eau du béton supérieure à 3 % 
Pour les poutres, les dalles et les éléments tendus, si la teneur en eau du 
béton est supérieure à 3 °/o du poids, l'influence de l'éclatement explosif 
sur la fonction porteuse R peut être évaluée en supposant une perte loca­
le d'enrobage sur une armature de béton armé ou un paquet d'armatures 
dans la section droite puis en vérifiant la capacité portante réduite de la 
section. 

Pour cette vérification, la température des autres armatures de béton 
armé peut être supposée identique à celle d'une section sans éclatement. 
Cette vérification n'est pas nécessaire pour les éléments structuraux dont 
le comportement correct vis-à-vis de l'éclatement explosif a été vérifié 
expérimentalement ou sur lesquels une protection complémentaire est 
appliquée et validée par des essais. 

Lorsque le nombre de barres est suffisant, il peut être supposé qu'une 
redistribution acceptable des contraintes est possible sans perte de résis­
tance mécanique (R). Ceci inclut : 

� les dalles pleines contenant des armatures régulièrement réparties, 

� les poutres d'une largeur supérieure à 400 mm et contenant plus de 8 
barres dans la zone tendue. 
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Règ les particu lières 

1 1  . 5 . 2 Ch ute de béton 

Lorsque la distance de l'axe de l'armature au parement est supérieure ou 
égale à 70 mm, il convient de mettre en place un treillis de peau. 

Il convient que ce treillis ait une maille inférieure ou égale à 1 OO mm et 
un diamètre supérieur ou égal à 4 mm. 

1 1 .6 Jonctions [4. 7] 

S'agissant du critère I, il convient que la largeur des vides des jonctions 
n'excède pas la limite de 20 mm et que leur profondeur ne dépasse pas la 
moitié de l'épaisseur minimale d fixée pour l'application des méthodes 
simplifiées. 

• • 

--t r� 20 mm 

Figure 1 1  .8 

d 

1 1  . 7 Revêtements de protection [ 4 .  7] 

La résistance au  feu requise peut également être obtenue par l'application 
de revêtements de protection. 
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1 2 . 1  Domai ne d'appl ication 

1 2 . 1 . 1 Règ lementation 

L'application de la norme NF EN 1997- 1 au calcul des fondations ne peut 
se faire qu'en s'appuyant sur le texte lui-même, sur son Annexe nationa­
le et sur des normes nationales complémentaires. 

À la date de janvier 2008, la Note d'information du SÉTRA - Ouvrages 
d'art n° 30, précise que dans l'attente de la parution des normes natio­
nales complémentaires, il convient à titre provisoire d'utiliser les règles 
du fascicule 62, Titre V du CCTG. 

1 2 . 1 . 2 Hauteur d'encastrement équ ivalente 

z z 
Figure 1 2 . 1  

La hauteur d'encastrement équiva­
lente De est un paramètre conven­
tionnel de calcul destiné à tenir ......,_...,-'"-+-'-De compte des caractéristiques des sols 
de couverture généralement plus 
faibles que celles du sol porteur. La 
hauteur De est une fraction, en géné­
ral inférieure à 1 ,  de la hauteur D 

contenue dans le sol. La hauteur De est égale à D dans le cas d'un sol 
homogène de caractéristiques uniformes. Elle est définie conventionnel­
lement selon les points suivants. 
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Règ les particu lières 

• Défi n ition à partir  d'un essai pressiométrique 

1 [D 
De = * Jrl P1 (z)dz 

Pie d 

où : 

� la pression limite nette équivalente Pte> pour une fondation superfi­
cielle de largeur B, dans le cas d'un sol de caractéristiques homogènes 
sur une profondeur sous la semelle égale à 1 ,  5 B ,  est égale à la pres-

sion limite j;1 ( D + � B) , mesurée sur la droite représentative de la 

tranche de sol entre D et D + 1 , 5 B ; 

� p1 (z) est obtenu en joignant par des segments de droite sur une échel-
* 

le linéaire les différents p1 mesurés ; 

� d est généralement pris égal à zéro, sauf si on ne désire pas tenir 
compte de couches de très mauvaises caractéristiques en surface. 

• 

z 
Figure 1 2 .2 

Défi n ition à partir  d'un essai pénétrométrique 

où la résistance de pointe équivalente qce, pour une fondation superfi­
cielle ou une fondation profonde, dans le cas d'un sol de caractéristiques 
homogènes sur une profondeur sous la semelle égale à 3a , est égale à : 
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Fondat ions s u pe rfic ie l les  

où : 

1 1D+3a 
qce = 

b + 3a D-b 
qcc (z)dz 

a = min(0,50 m ;  B /2 ) , 

b = min(a ;  h) ,  
h hauteur de la fondation contenue dans la formation porteuse, 

qcc (z) résistance de pointe corrigée. Elle est obtenue en calculant la 
valeur moyenne qcm de la résistance de pointe lissée sur la hau­
teur b + 3a suivant la même formule que ci-dessus, en écrêtant, 
s'il y a lieu, le diagramme qc (z) à la valeur 1 , 3  qcm , 

qc (z) résistance de pointe lissée donnée à la profondeur z par l'essai 
pénétrométrique, 

d est généralement pris égal à zéro, sauf si on ne désire pas tenir 
compte de couches de très mauvaises caractéristiques en 
surface. 

. . . . . . . . . . . 
· · · · · · · 3a · · 

D 

. . . . . . . . . . . z 
Figure 1 2 .3 

1 2 .  1 . 3 Type de fondations 

Selon le fascicule 62, Titre V, en règle générale, on peut déterminer le 
type de fondation en fonction de la hauteur d'encastrement équivalente 
De et de la largeur B, de la façon suivante : 

279 



"'O 0 c :J 
0 
(V) .-t 0 N 
@ 
....... ..c O'l ·;:::: >-a. 0 u 

280 

Règ les particu lières 

Fondation superficielle De est i nférieure à l , 5  x B 

Fondation semi-profonde De est comprise entre l , 5  et 5 x B 

Fondation profonde De est supérieure à 5 x B 

Les Recommandations professionnelles précisent que les fondations sont 
classées en deux catégories distinctes, les fondations superficielles et les 
fondations profondes. 

Ainsi, conventionnellement, une fondation est dite profonde si la pro­
fondeur d'encastrement dans le sol est supérieure à la plus grande des 
deux valeurs 3 m et le sixième de son diamètre ou de sa largeur. 

1 2 . 1  .4  Catégories conventionnel les des sols 

• Classification des sols 

L'annexe E.1 du fascicule 62 Titre V propose une classification des diffé­
rents sols commode vis-à-vis du dimensionnement des fondations à par­
tir du pressiomètre Ménard ou du pénétromètre statique. 

Le tableau ci-après donne des fourchettes indicatives de la pression limi­
te p1 et de la résistance de pointe qc pouvant faciliter le classement. Ce 
classement ne peut se réduire à ce seul critère et doit surtout tenir comp­
te de la nature physique et des propriétés des sols. 

Classe de sol 

A Arg i les  et l imons mous 

Arg i les ,  l imons B Arg i les  et l imons fermes 

c Argi les  très fermes à dures 

A Lâches 

Sables ,  graves B Moyen nement compacts 

c Com pacts 

A Mol les 
Craies B Altérées 

c Compactes 

Marnes A Tendres 

Marno-calcaires B Com pactes 

Roches A Altérées 

B Fragmentées 

Pressiomètre 
p1 (MPa) 

< 0,7 
l , 2  - 2 , 0  

> 2 , 5  

< 0,5 
l ,0 - 2 ,0 

> 2 , 5  

< 0,7 
l , O  - 2 , 5  

> 3 ,0 

l , 5  - 4 ,0 
> 4 ,5  

2 , 5  - 4,0 
> 4 ,5  

Pénétromètre 
qc (MPa) 

< 3 , 0  
3 , 0  - 6,0 

> 6,0 

< 5 ,0 
8 ,0 - l 5 ,0 

> 20,0 

< 5 ,0 
> 5 ,0 
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• Paramètre rhéolog ique a des sols 

L'annexe C.5 du fascicule 62 Titre V propose pour le choix du coefficient 
a le tableau suivant, en fonction du rapport entre le module pressiomé­
trique Ménard EM et la pression limite p1 : 

Surconsolidé ou 
très serré 

Normalement 
consolidé ou serré 

Sous-consolidé 
altéré et remanié 

ou lâche 

-
Tourbe 

Argile > 1 6 

Limon > 1 4 2/3 

Sable > 1 2 l /2 

Grave > 1 0 1 /3 
très peu 

Rocher fracturé ou 2/3 
altéré 

EM/Pt 

9 - 1 6  

8 - 1 4  

7 - 1 2  

6 - l 0 

normal 

-
2/3 

l /2 

1 /3 

l /4 

l /2 

EM/Pt 

7 - 9 

5 - 8 

5 - 7 

très 

fracturé 

1 2 . 2  Modèle de com portement 

1 2 . 2 . 1 Com portement vis-à-vis des charges 
verticales 

• Contrai ntes normales appliquées au sol 

l /2 

l /2 

l /3 

l /3 

Dans le cas général, pour des semelles ou des radiers pouvant être consi­
dérés comme rigides (cf § Module de réaction verticale), le diagramme 
des contraintes normales appliquées au sol est déterminé à partir des 
hypothèses suivantes : 

� le sol ne travaille pas en traction ; 

� les contraintes sont proportionnelles aux déplacements. 
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L - 2é $ 1 $ �1- - - - - - -be _ _ _ _ _ _ _ _ _ _ _  , B 
e , 

1 

L 
Figure 1 2 .4 

Pour les semelles rectangulaires, il est loisible d'admettre que les 
contraintes normales sont uniformes sur une surface réduite, suivant le 
modèle de Meyerhof. La contrainte sur le sol est de la forme 

I F 
q = 

(B - 2e)(L - 2e') 

• Contrainte de référence q'ref 

La justification des fondations est menée à partir d'une contrainte 
conventionnelle de référence, notée q;ef . Cette contrainte est définie par : 

ou égale à q' dans le cas du modèle de Meyerhof. 

e 

0,75 B 

Semel le entièrement 
compnmee 

e 

0,75 If 
If 

Seme l le partie l lement 
compnmee 

Figure 1 2 . 5  

e 

B - 2e 

Modèle de Meyerhof 
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• Contrainte de rupture du sol sous charge verticale centrée 

La contrainte de rupture du sol est définie en fonction du type d'essai et 
du type de sol indiquée ci-dessous. 

D Essais pressiométriques 

La contrainte de rupture du sol sous charge verticale centrée, notée q:1 est 
définie, dans le cas d'essais pressiométriques par : 

' ou : 

... 

... 
... 

qb contrainte verticale que l'on obtiendrait dans le sol après travaux 
au niveau de la fondation, en faisant abstraction de celle-ci ; 

* 

Pie pression limite nette équivalente ; 
kp facteur de portance, fixé par les expressions du tableau ci-après. 

Type de sol Facteur de portance kp 

Arg i les  et l imons A, craies A 0, 8 [ 1 + 0, 25 ( 0, 6 + 0, 4 �) � l 
Arg i les  et l imons B 0, 8 [ 1 + 0, 35 ( 0, 6 + 0, 4 �) � l 
Arg i les  C 0, 8 [ 1 + 0, 50 ( 0, 6 + 0, 4 �) � l 
Sables A [ 1 + 0, 35 ( 0, 6 + 0, 4 �) � l 
Sables et graves B [ 1 + 0, 50 ( 0, 6 + 0, 4 �) � l 
Sables et graves C [ 1 + 0, 80 ( 0, 6 + 0, 4 �) � l 
Craies B et C 1 ,  3 [ 1 + 0, 27 ( 0, 6 + 0, 4 �) � l 

[ 1 + 0, 27 ( 0, 6 + 0, 4 �) � l Marnes, marno-calcaires, 
roches altérées 
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D Essais pénétrométriques 

La contrainte de rupture du sol sous charge verticale centrée, notée q� est 
définie, dans le cas d'essais pénétrométriques par : 

où : 

� qb contrainte verticale que l'on obtiendrait dans le sol après tra­
vaux au niveau de la fondation, en faisant abstraction de celle-
Cl ; 

� qce résistance de pointe équivalente ; 

� kc facteur de portance, fixé par les expressions du tableau ci-après. 

Type de sol 

Argi les et l i mons A 

Sables A 

Sables et graves B 

Sables et graves C 

Craies B 

• Mod u le de réaction verticale 

Facteur de portance kc 

0, 32 [ 1 + 0, 35 ( 0, 6 + 0, 4 �) � l 
0, 1 4  [ 1 + 0, 35 ( 0, 6 + 0, 4 �) � l 
0, 1 1  [ 1 + 0, 50 ( 0, 6 + 0, 4 �) � l 
0, 08 [ 1 + 0, 80 ( 0, 6 + 0, 4 �) � l 
0, 1 7 [ 1 + 0, 27 ( 0, 6 + 0, 4 �) � l 

L'évaluation du module de réaction sous une fondation superficielle à 
partir des essais au pressiomètre Ménard peut être faite à partir des règles 
suivantes, dans le cadre d'un modèle de calcul très simplifié, sous réserve 
que la rigidité de la semelle dans le sens de sa largeur soit suffisante, et 
sachant que les déplacements obtenus sont peu représentatifs des dépla­
cements réels. 
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Le module de réaction, dans le cas d'un sol homogène, sous sollicitations 
de longue durée, est donné par la formule : 

expression dans laquelle B0 = 0,60 m et B la largeur de la fondation limi­
tée inférieurement, dans la formule, à Bo . 

Les coefficients de forme Àc et Àd sont des fonctions du rapport L / B de 
la semelle : 

1 ' 1  0 

1 ' 1  2 

1 ,20 

1 , 5 3  

1 , 30 

1 ,  78 

1 ,40 

2, 1 4  

1 , 5 0  

2 ,65  

Sous sollicitations de courte durée, on retient dans les cas usuels ki = 2kv. 

La condition de rigidité de la semelle se traduit par B < 2 4 fh3E, h étant V 3k  
la hauteur de la semelle et E le module d'Young du béton pour une durée 
d'application des charges homogène avec celle de k.  

1 2 . 2 . 2  Com portement 
vi s-à-vis des charges horizontales 

Sauf prescription contraire du marché, les charges horizontales sont sup­
posées être intégralement reprises par les forces de frottement s'exerçant 
à l'interface entre le sol et la fondation. 
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1 2 . 3  Justifications 
vis-à-vis du sol de fondation 

Les ouvrages de fondations doivent être justifiés sous les états-limites sui­
vants. 

1 2 . 3 . 1  État l i m ite de portance d u  sol 

Cette vérification doit être faite vis-à-vis des états limites ultimes et vis­
à-vis des états limites de service. 

• États l i m ites u lti mes de mobil isation 
de la capacité portante du sol 

La position de la résultante doit tenir compte des excentricités addition­
nelles provenant des effets du second ordre lorsque la structure assise sur 
la fondation a fait l'objet d'une justification en flexion composée avec un 
moment complémentaire ou à l'état limite de stabilité de forme. 

La justification de l'état limite ultime doit être faite sous l'ensemble des 
combinaisons fondamentales et accidentelles. On doit vérifier que : 

où : 

' � 1 ( ' ' ) " 
+ 

' qref " 2 qu - qo lô(J qo 

-g lô(J coefficient minorateur tenant compte de l'inclinaison de la charge et 

� de la géométrie du sol de fondation (sol en pente ou en crête de 

� talus) .  
0 N 
@ Dans le cas d'une fondation sur un sol horizontal, soumise à une charge 

� inclinée et sachant que ô désigne la valeur absolue de l'inclinaison de la 
·;:::: ij: résultante par rapport à la verticale, exprimée en degré, le coefficient i6f3 
0 u a pour valeur : 

� dans le cas d'un sol cohérent, tel que argile, limon, craie, marne, 

marna-calcaire et roche, iop = ( 1 - :o) 2 ; 
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� dans le cas d'un sol frottant, tel que sable et graves, ce coefficient est 
égal à :  

Les Recommandations professionnelles précisent que dans le cas de 
combinaisons d'actions où le vent est action variable de base, la limite de 
la contrainte est majorée de 33 °/o. 

• États l i m ites de service de mobil isation de la capacité 
portante du sol 

Pour chaque combinaison rare de l'état limite de service, on doit vérifier que : 

f � 1
( f ' ) " + f qref -...;:: 3 qu - qo lôf3 qo 

1 2 . 3 . 2  État l i m ite u lt ime de renversement 

Sous l'ensemble des combinaisons fondamentales et accidentelles, la sur­
face de sol comprimé sous la fondation doit être au moins égale à 10 o/o 
de la surface totale de la fondation. 

Des précautions spéciales doivent être prises lorsque l'excentricité de la 
charge dépasse un tiers de la largeur d'une semelle rectangulaire ou 0,6 
fois le rayon d'une semelle circulaire. 

Ces précautions portent sur : 

� la vérification détaillées des valeurs de calcul des actions ; 

� la définition de la position du bord de la fondation en tenant compte 
des tolérances de la construction, prises égales à 0, 10 m, sauf précau­
tions particulières prises pendant la construction . 

1 2 . 3 . 3  État l i m ite u lt ime de g l issement 

Hct < Rct + Rp,ct 

Sauf cas particulier, on néglige Rp,ct> qui est la pression des terres en 
butée. 
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Hct et V� sont les composantes horizontale et verticale de la résultante des 
efforts sous la fondation déterminée avec la combinaison fondamentale 
avec : 
� lF = 1 ,Q 

V� tan 6k 
� Rct = ---

rR,h 
� 6k valeur caractéristique de l'angle de frottement qui peut être pris 

égal à l'angle de frottement interne à l'état critique tp�rit 
� rR,h coefficient partiel de sécurité égal à 1 , 1  (tableau AS) 

1 2 . 3 .4 État l i m ite de service de tassement 

• Cal eu 1 de tassement 

Les calculs de tassement doivent porter sur les tassements immédiats et 
sur les tassements différés. 

Il convient de considérer les trois composantes suivantes du tassement 
pour les sols partiellement ou totalement saturés : 

� s0 : tassement immédiat, provoqué, pour les sols saturés, par la défor­
mation de cisaillement à volume constant et, pour les sols partielle­
ment saturés, à la fois par des déformations de cisaillement et une 
réduction de volume ; 

� s1  : tassement provoqué par la consolidation ; 
� s2 : tassement dû au fluage. 

Il convient d'utiliser des méthodes de calcul des tassements communé­
ment reconnues. 

Les méthodes données à titre d'exemple dans l'annexe F peuvent être 
appliquées au calcul des tassements s0 et s1 .  
L'annexe F précise que le tassement total d'une fondation reposant sur des 
sols cohérents ou non cohérents peut être évalué en utilisant la méthode 
de calcul en contraintes déformations, comme indiqué ci-dessous : 

� on calcule la répartition des contraintes dans le sol due au charge­
ment provenant de la fondation. Elle peut être établie à partir de la 
théorie de l'élasticité, en supposant généralement un sol homogène 
isotrope et une distribution linéaire de la pression de contact ; 
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� on calcule la déformation dans le sol à partir des contraintes en utili­
sant des valeurs du module de raideur ou d'autres relations entre 
contraintes et déformations déterminées à partir d'essais en labora­
toire (de préférence étalonnées par rapport à des essais sur le terrain) 
ou d'essais sur le terrain ; 

� on intègre les déformations verticales pour calculer les tassements. 
Pour utiliser la méthode des contraintes et déformations, il convient 
de choisir un nombre suffisant de points dans le sol au-dessous de la 
fondation et de calculer les contraintes et les déformations en ces 
points. 

• Valeurs l i m ites 

Les composantes du mouvement des fondations, qu'il convient de consi­
dérer sont le tassement, le tassement relatif (ou différentiel) ,  la rotation, 
l'inclinaison, la déflexion, la déflexion relative, la rotation relative et le 
déplacement horizontal. 

Il est peu probable que les rotations relatives maximales admissibles pour 
les structures à cadres ouverts, les cadres avec remplissage et les murs 
porteurs ou les murs en maçonnerie continus soient les mêmes mais elles 
se situent vraisemblablement entre environ 1/2 000 et environ 1/300 
pour empêcher qu'un état limite de service ne soit atteint dans la struc­
ture. Une rotation relative maximale de 1/500 est acceptable pour beau­
coup de structures. La rotation relative pour laquelle il est probable 
qu'un état limite ultime soit atteint est d'environ 1 / 150. 

Dans le cas d'une flèche négative (les bords tassent plus que le milieu), les 
valeurs doivent être divisées par deux. 

Pour les structures courantes à fondations isolées, des tassements totaux 
atteignant 50 mm et des tassements différentiels de 20 mm entre 
colonnes adjacentes sont souvent acceptables. De plus grands tassements 
totaux et différentiels peuvent être admis si les rotations relatives restent 
dans des limites acceptables et si les tassements totaux ne provoquent pas 
de problèmes aux réseaux liés à l'ouvrage, ni de basculement, etc. 
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Les indications données ci-dessus sur les tassements limites s>appliquent 
aux ouvrages courants. Il convient de ne pas les appliquer aux bâtiments 
ou ouvrages hors du commun ou pour lesquels l'intensité du chargement 
a une distribution non uniforme très prononcée. 

1 2 .4  J ustifications 
vis-à-vis des matériaux 

1 2 .4 . 1 Eu rocode 2 [9.8.2] 

L'effort de traction dans les armatures est déterminé à partir des condi­
tions d) équilibre) en tenant compte de r effet des fissures inclinées, selon 
la figure 12.6. Il convient que l'effort de traction Fs trouvé à l'abscisse x 

soit ancré dans le béton avant cette même distance x prise à partir du 
bord de la semelle. 

L'effort de traction à ancrer est donné par : 

où : 

� 

� 

� 

� 

� 

R est la résultante de la pression du sol sur la distance x ; 
Ze est le bras de levier des forces externes, c'est-à-dire la distance entre 
R et r effort vertical NEd ; 
Zi est le bras de levier des forces internes, c)est-à-dire la distance entre 
les armatures et l'effort de compression Fe ; 
NEct est r effort vertical correspondant à la pression totale du sol entre 
les sections A et B ; 

Fe est r effort de compression correspondant à r effort de traction 

maximal Fs, max. 
Les bras de levier Ze et Zi peuvent être déterminés à partir des zones com­
primées pour équilibrer les efforts NEct et Fe. Par simplification, Ze peut 
être déterminé en supposant que e = 0, 15b et Zi peut être pris égal à 
0 ,9d. 
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A 

b 

z· Fs,max 1 

Figure 1 2 .6 

d h 

Si la longueur lb disponible n'est pas suffisante, les barres sont ancrées 
par courbure ou par soudure de barres transversales. 

Pour les barres droites sans dispositif d'ancrage d'extrémité, la valeur 
minimale de x est déterminante. Par simplification, on peut adopter 
Xmin = h/2 . 

Pour d'autres types d'ancrages, des valeurs de x plus élevées peuvent être 
plus défavorables. 

Il convient de prévoir un diamètre minimal de barres 0min de 8 mm. 
Cette limite ne concerne pas le cas des armatures en treillis soudé. 

1 2 . 4 . 2  Fascicu le 62 Titre V 

Les semelles continues sous murs peuvent ne pas comporter d'armatures 
transversales si : 

� la charge du mur est verticale et centrée, 

� la hauteur est telle que ht � 2d0 • 

Dans ce cas, seules les armatures minimales de chaînage sont nécessaires : 
A 

As =  
1 000 
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1 1 ,1. T 't' 
�. 1 \  i \  
�\ 

@ \ \ \ \ 
Às \ 

__.__ \ .. ,........ � • • • • • • •\ i \ � .. 
' a 

Figure 1 2 .7 

1 2 . 4 . 3  Recom mandations profession nel les 

La méthode des bielles a été développée par P. Lebelle dans le fascicule de 
décembre 1934 des comptes rendus de l'ITBTP. 

Elle est applicable aux semelles filantes sous voiles et aux semelles isolées 

sous poteaux, sous réserve de la condition � :( d :( 2d0 • La condition 

d 
2° � d permet de considérer qu'il n'est pas nécessaire de procéder aux 

vérifications concernant l'effort tranchant ou le poinçonnement ni la 
compression des bielles. Il n'y a pas lieu de prévoir d'armatures d'effort 
tranchant. 

• Semelle fi lante sous voile 

La répartition de l'effort NEd sur la largeur de la semelle se fait par l'inter­
médiaire de bielles rayonnantes dont la composante horizontale est équi­
librée par les armatures inférieures. 

L'effort de traction des armatures inférieures varie paraboliquement de 0 

· d 1 ll 1 1 NEd(a' - a) T d 1 ll en extrémité e a seme e à a va eur 
Sd 

au mi 1eu e a seme e. 
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1 a 1 

do 
i
N
Ed 

-----

d 

a' 

Figure 1 2 .8 

L'arrêt des barres peut être fait en suivant les indication suivantes : 
a' llJll> f bd > 4 toutes les barres sont ancrées par courbure, 

a' a'  llJll> 4 > fbd > S toutes les barres sont droites, 

a' llJll> S > fbd on peut arrêter une barre sur deux à 0, 125a' de l'extrémité 

de la semelle. 

• Semelle isolée sous poteau 

La même méthode s'applique à une semelle isolée rectangulaire sous un 
poteau rectangulaire homothétique de la semelle. Il est admis d'appliquer 
cette méthode même lorsque la condition d'homothétie n'est pas stricte­
ment respectée. 

On procède dans chaque direction comme pour une semelle filante, en 
considérant la hauteur utile d concernée. 

Si la condition d'homothétie n'est pas respectée, l'arrêt des barres est 
conduit en remplaçant a' par 0, 8a'. 

• État l i m ite de service vis-à-vis de la fissuration 

Lorsque la géométrie ou les sollicitations ne permettent pas de détermi­
ner la valeur des paramètres permettant le calcul de l'ouverture des fis­
sures, il convient de majorer le ferraillage calculé par ailleurs aux ELU de 
10 °/o en XAl,  de 30 o/o en XA2 et 50 °/o en XA3. 
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Exem ple de fondations su perficielles 
(semelle isolée) 

1 ntrod uction 

L'exemple concerne success ivement l'étude d 'une fondation superfi­
c ie l le  i solée sous charge centrée .  

Défin itions 

Le premier  exemple concerne une fondation superfic ie l le i solée sous 
charge centrée. C'est le cas le p lus  s imple ,  qu i  constitue la référence de 
base. 

Géométrie 

La semel le  considérée est carrée de 1 ,60 m de côté, et de 0,40 m de 
hauteur, fondée à une  profondeur de 0 ,80 m. El le supporte un poteau 
de section rectangu la ire 0 ,30 m par 0,60 m.  

Matériaux 

0,3 0 X 0,60 
1 1 

1 , 60 X 1 ,6 0  

0 ,40 

-,__ 

4 0  0, 

-..... 

Le béton est un  C2 5/30, de rés i stance à la compression fck = 25 MPa. 
Les aciers ont une l im ite d'élastic ité fyk = 500 MPa et sont de c lasse de 
duct i l ité B. 
La contrainte de rupture d u  sol d'assise est q� = 0,60 MPa. 
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Fondat ions s u pe rfic ie l les  

Conditions d'exploitation 

La classe structurale du bât iment est la classe 54. La classe d'exposition 
de la  semel le est la classe XA l .  
On considère que le béton est coulé au contact d'un sol ayant reçu une 
préparation et  l 'enrobage m in imal est  de 30  mm,  soit un  enrobage 
nomi nal Cnom = 40 mm. 

Actions 

Actions permanentes 

Poids propre : 1 ,60 · 1 ,60 · 0,40 · 0,025 
Poids des terres : ( 1 , 60 · 1 , 60 · 0,30 · 0,60) · 0,40 · 0,020 
Descente de charges en pied de poteau 

Actions variables 

Descente de charges en  pied de poteau 

Actions accidentel les 

Sans objet. 

Sol I icitations 

go = 0,026 MN 
g 1  = 0,019 MN 
G = 0, 350 MN 

Q = 0, 1 10 MN 

Les sol l ic itat ions dans l a  section de  contact entre l a  semel le et l e  sol se 
réd u isent à un effort normal centré sur la section : 

• État limite ultime 
Combinaison fondamentale 
1 , 35 (0,026 + 0,01 9 + 0, 350) + 1 ,50 . 0, 1 1 0 
• État limite de service 
Combinaison caractér ist ique 
0,026 + 0,019 + 0, 350 + 0, 1 10 

Justifications 

Justifications vis-à-vis du sol de fondation 

• État limite ultime de mobilisation du sol 

Nu = 0, 698 MN 

Nser = 0,505 MN 

Contrainte qb = D · Ysoi = 0,80 · 0,020 = 0,016 MPa 

1 
Contrai nte admiss ib le - (q� - qb)i8f3 + qb Yq 

1 = 2: (0,60 - 0,016) · 1 , 00 + 0,016 = 0, 3 1  MPa 
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Contrai nte ' Nu 
qréf = 

a' . b' 

0,698 
--2 = 0,27 MPa < 0,3 1  M Pa 
1 , 60 

• État limite de service de mobilisation du sol 
1 

Contrainte adm iss ib le  - (q� - qb)isf3 + qb 
Yq 

1 = 3 (0,60 - 0,016) . 1 , 00 + 0,016 = 0,21  

1 Nref 0,505 
Contrainte qréf = 

a' . b' l , 602 = 0,20 MPa < 0,2 1 

Justification de la résistance des ouvrages de fondation 

M Pa 

M Pa 

On peut appl iquer la  méthode des b ie l les ,  sous réserve que la  condit ion 
sur la hauteur de la semel le soit respectée, à savoir que d, hauteur  uti le,  

a' - a  b' - b  . 1 ,60 - 0,30 
soit supérieure à 

4 
et 

4 
, soit 

4 
= 0,33 m. 

Dans le cas présent, compte tenu de l'e n robage de 40 mm,  la  d i stance 
ut i le  moyenne des deux l its est vois ine de 60 mm.  La condit ion d'appl i ­
cation de la méthode des b ie l les  est donc respectée. 

• État limite ultime de résistance 
La charge Pu à prendre en  compte ne comprend pas le poids de la 
semel le ni ce lu i  des terres, qu i  ne génèrent pas de flexion dans la semel­
le .  Soit Pu = 1 , 35 · 0, 350 + 1 ,50 · 0, 1 10 = 0,638 MN.  

a' - a 1 ,60 - 0,30 
Armatures paral lè les à a' Aa = Pu = 0,638 -----

8 . d . f�d 8 . 0, 34 . 435 

Armatures paral lè les à b' 

= 7,0 cm2 
b' - b 1 , 60 - 0,60 

Ab = Pu = 0,638 ----

8 · d · fyct 8 · 0, 34 · 435 
= 5 ,4 cm2 

Dispositions constructives 

La classe d'environnement étant la classe XA 1 ,  la section d'acier déter­
minée à l'état l im ite u lt ime de rés i stance sera majorée de 1 0 %. 
Pour des raisons de s imp l ic ité, et compte tenu de la faib le différence 
entre les sections  Aa et Ab on se propose de d i sposer un ferra i l lage 
ident ique dans les deux d i rections, soit 7,  7 cm2•  
On chois i t  le nombre de barres pour obte n i r  un espacement compris 
entre 1 5  et 3 5  cm, soit une armature constituée par 1 0  HA 1 0  ou 7 HA 
1 2 , dans chaque d i rection. 
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7 HA 1 2  

7 HA 12 
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Règ les particu lières 

Exem ple de fondations su perficielles 
(semel le  fi lante) 

Défin itions 

Le deuxième exemple concerne une fondation superfic ie l le  fi lante sous 
charge excentrée. 

Géométrie 

La semel l e  considérée est fi lante de 2 ,40 m de largeur  et de 0 ,60 m de 
hauteur, fondée à une  profondeur de 1 ,00 m. E l le  s upporte u n  vo i le  de 
0,40 m d'épaisseur. 

a = 0,40 

0, 4 0  

-� 

0, 6 0  

-� 

a' = 2,40 

Matériaux 

Le béton est u n  C2 5/30, de rés i stance à la compression f�k = 25 MPa. 
Les aciers ont une  l im ite d'élastic ité fyk = 500 MPa et sont de c lasse de 
duct i l ité B . 
La contrainte de rupture d u  sol d'assise est q� = 0,80 MPa. 
L'ang le de frottement i nterne du sol d 'ass i se est cp' = 25° 

Conditions d'exploitation 

La classe structurale du bât iment est la classe 54. La classe d'exposition 
de la semelle est la classe XA 1 .  
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Fondat ions s u pe rfic ie l les  

On considère que le béton est coulé au  contact d'un sol ayant reçu une 
préparation et l 'enrobage m in imal est  de 30  mm,  soit un  enrobage 
nomi nal Cnom = 40 mm. 

Actions 

Actions permanentes 

Poids propre de la semel le 

Poids des terres 

g0 = 2,40 · 0,60 · 0,025 
= 0,036 MN/ml 

g1 = (2,40 - 0,40) . 0,40 . 0, 020 
= 0,016 MN/ml 

Descente de charges en  pied de voi le  Na = 0, 350 MN/ml 
Ma = 0,080 MNm/ml 
Va = 0,015 M N m/ml 

Actions variables 

Descente de charges en  pied de voi le  NQ = 0,090 MN/ml 
MQ = 0,020 MNm/m l 
VQ = 0,004 MNm/ml 

Le coeffic ient \111 des actions variables est égal à 0 ,  5 .  

Actions accidentel les 

Sans objet. 

Sol licitations 

Les sol l ic itat ions dans la section de contact entre la semel le et le sol se 
composent d 'un effort normal ,  d 'un effort tranchant et d'un moment 
fléch issant. 

État l imite ult ime 

• Combinaison fondamentale 
Effort normal Nu = 1 , 35(0,036 + 0,016 + 0, 350) + 1 , 50 · 0,090 

= 0,678 MN/m l 
Moment fléch is sant 

Mu = 1 , 35(0,080+0,60 · 0,015) + 1 , 50(0,020+0,60 · 0,004) 
= 0, 154 MNm/ml 

Effort tranchant Vu = 1 , 35 · 0,015 + 1 , 50 · 0,004 = 0,026 MN/ml 

État l imite de service 

• Combinaison caractéristique 
Effort normal Nser = 0,036 + 0 ,0 16  + 0, 350 + 0,090 = 0,492 MN/ml 
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Moment fléch issant Mser = 0,080 + 0,60 · 0,015 + 0,020 + 0,60 · 0 ,004 
= 0, 1 1 1  M N m/ml 

Effort tranchant Vser = 0,015 + 0,004 = 0,019 MN/ml 

• Combinaison fréquente 
Effort normal Nser = 0,036 + 0,016 + 0, 350 + 0,5 · 0,090 

Moment fléch issant 

Effort tranchant 

Justifications 

= 0,447 MN/ml 

Mser =0,080+0,60 · 0,015+0,5(0,020+0,60 · 0,004) 
= 0 , 1 00 MNm/ml 

Vser = 0,015 + 0,5 · 0,004 = 0,017 MN/ml 

Justifications vis-à-vis d u  sol de fondation 

• État limite ultime de mobilisation du sol 
I nc l i naison de la résu l tante 

Vu 0,026 8 = arctg- = arctg = 2,2° 
Nu 0,678 

. 8 2 2,2 2 
Coeffic ient i8f3 = (1 - - ) = (1 - - ) = 0 952 

90 90 
, 

Contrai nte qb = D · Ysol = 1 , 00 · 0, 020 = 0,02 MPa 
Contrainte adm iss ib le  

1 I I • I 1 
-(qu -q0)l8f3 +q0 = - (0,80-0,02) · 0,952+0,02 
Yq 2 

= 0,39 MPa 
Mu 0, 1 54 

Excentricité e = - = = 0 227 m 
Nu 0,678 ' 

L'excentricité e de la  résu ltante étant i nférieure au t iers central ,  la 
semel le est entièrement comprimée dans l 'hypothèse d 'un comporte­
ment l i néaire é last ique du  so l .  
La contrainte de  réfé rence est déterm inée dans l 'hypothèse de  
Meyerhof. 

Contrainte , Nu 
qréf = 

1 2 a - e 
< 0,39 MPa 

0,678 
= 0 35 MPa 

2,40 - 2 .  0,227 
, 

• État limite de service de mobilisation du sol 
Combinaison caractéristique : 
Inc l i naison de la résu ltante 

Vser 0,019 8 = arctg - = arctg = 2,2° 
Nser 0,492 
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Fondat ions s u pe rfic ie l les  

Coefficient 

Contrainte 
Contrainte admiss ib le 

Excentric ité 

. 8 2 2,2 2 
l8f3 = ( 1 -

90
) = ( 1 - 90) = 0,952 

qb = D · YsoI = 1 , 00 · 0,020 = 0,020 MPa 

1 I I • I 1 
- (qu - %)l8f3 + q0 = - (0,80 - 0,02) · 0,952 + 0,02 
Yq 3 

= 0,27 MPa 
Mser 0, 1 1 1  

e = - = = 0,226 m 
Nser 0,492 

L'excentric ité e de la résu l tante étant infér ieure au s ix ième de la largeur  
de la semel le ,  ce l le-ci est  entièrement comprimée dans l'hypothèse d 'un 
comportement l i néaire élastique du  sol .  
La contrai nte de référence est déterminée dans l 'hypothèse d'un com­
portement l inéa ire .  

Contrainte 
1 

_ 
Nser ( 3e) 

_ 
0,492 ( 3 · 0,226) 

q ,f _ 1 +  - 1 + ---re a' a' 2 40 2 40 ' ' 

= 0,26 MPa < 0 , 27  MPa 

• État limite ultime de renversement 
L'excentricité de la charge vert icale sous combi naison fondamentale est 
e = 0, 227 m. 
La largeur  de  seme l l e  compr i mée est  donc  a' - 2e , so it  
2,40 - 2 · 0, 227 = 1 , 95 m, soit un  pourcentage de 8 1  % de la largeu r de 
la  semel le,  supérieur  à 1 0 %. 

• État limite ultime de glissement 
Vcttg<p' c' 

· B' 
La condit ion à respecter s'écrit Hct � + --

Yg1 Yg2 
0,478 . 0,466 

soit 0 ,026 MN  < = 0, 1 86 MN. 
1 , 2 

• État limite de service de décompression du sol 
L'excentric ité de la charge verticale sous combinaison caractér ist ique 
est e =  0, 226 m. 
La surface comprimée est donc supérieure à 75 % de la surface totale 
sous com bi naison caractéri st ique. 
L'excentricité de la charge verticale sous combinaison fréq uente est 

e = 
Mser = 

0, 1 00 
= 0,223 m . 

Nser 0,447 
La semel le reste donc entièrement comprimée sous combinaison fré­
quente. 
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Justification de la résistance des ouvrages de fondation 
On peut appl iquer la méthode des bie l les ,  sous réserve que la condit ion 
sur la hauteu r  de la semel le soit respectée, à savoir  que d, hauteur  uti le, 

a' - a . 2 ,40 - 0,40 
soit supérieure à 

4 
, soit 

4 
= 0,50 m .  

Dans l e  cas présent, com pte tenu d e  l 'enrobage de 4 0  mm,  l a  d i stance 
ut i le  des armatures est vois ine de 50 mm.  La condition d'appl icat ion de  
la  méthode des  b ie l les est donc respectée. 

• État limite ultime de résistance 
La charge fictive centrée P�, qu i  provoque la même contrainte sur le sol ,  

à prendre en  com pte est P� = 2,40 · 0,35 = 0, 840 MN/ml, dont on peut 
dédu i re le poids des  terres et le po ids  de la seme l l e ,  so i t  
P� = 0, 840 - 1 , 35 (0,036 + 0,016) = 0,770 MN/ml.  

Armatures pr incipales A = P' 
a' - a 

= O, 770 
2•40 - o,4o a u 8 · d · f�d 8 · 0, 55 · 435 

= 8,0 cm2/ml 
Note : 

Dans les cas où la résu ltante des charges verticales sort du  noyau cen­
tra l ,  un sou lèvement de la semel le peut se produ i re et provoquer l 'appa­
rition d 'un moment négatif sous l 'effet du  poids des terres et de la 
semel le .  
Dans cette hypothèse, le moment est calcu lé dans la section à 0, l 5a du 
poteau : 
Moment fléch i ssant 

-' - - 0 35 . 0 40 
( 2  40 

)2 
2 

' ' 

Mu = - 1 , 35(0,60 · 0,025 + 0,40 · 0,020) · 

2 
1 062 

M = -0 03 1 · 
' = -0,017  MNm/m l u ' 
2 

0 ,017 
/Jvu 2 

= 0,004 , valeur très faible.  
1 ,  OO · 0, 5 5 · 16,  7 

On d ispose donc le pourcentage de non-fragi l ité : 
2 ,56 

2 As min = 0,26 · -- · 1 , 00 · 0,55 = 7 , 3  cm /ml ' 
500 

Dispositions constructives 

La classe d'environ nement étant la classe XA l ,  la section d'acier pr inci­
pale déterm inée à l'état l im ite u l t ime de rés i stance sera majorée de 
l 0 %, soit 8 , 8  cm2/ml .  
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Fondat ions s u pe rfic ie l les  

On chois it  le nombre de barres pour obten i r  u n  espacement compris 
entre 1 5  et 3 5  cm, soit une armature constituée par des barres HA 1 6, 

2,01 
avec un espacement e = -- = 0,228 m arrondi  à 22 cm. 

8 , 8  
Les armatures supér ieures seraient constituées, l e  cas échéant, par du  
HA l 6, avec l e  même espacement de 2 2  cm. 
Les armatures de chaînage représentent un pourcentage de l %0, soit  

1 4,4 cm2 répart is  sur la largeur  de 2 ,40 m,  soit  HA 1 4, e = 2 5  cm. 

Ancrage des armatures 

0,7 . 2 ,56 
Contrainte d'ad hérence fbct = 2,25ry (r 72fctd = 2,25 · ----

1 , 5 

= 2,69 MPa 

Longueur d'ancrage 
0Œsct 4350 

lb rqd = -- = = 40,40 , 
4fbd 4 .  2 ,69 

Longueur d'ancrage lbct = a 1  a2a3a4a5 lb,rqd . 

On prendra a 1 a2a3a4as = 1 
Les armatures étant constituées par des barres HA l 6, la long ueur  
d'ancrage droit est  de 0 ,65  m.  

a'  
La longueur d 'ancrage est  supeneure a - = 0,60 m, les  aciers sont a 
donc ancrés par courbure. 

•::. - - - - - - - - - 7v_ -· - - - - - - - .:::--
10 HA 14 1 ,.. ,,-I ' ,, 

HA 1 6 e = 22 

HA 1 6 e = 22 

\ 
( 

�1 

) 
) 

303 



"'O 0 c :J 0 
(V) .-t 0 N 
@ 
....... ..c O'l ·;:::: > a. 0 u 

304 

Règ les particu lières 

1 2 . s  Dispositions constructives 

Les Recommandations professionnelles précisent les dispositions 
constructives à respecter. 

1 2 .  5 .  1 Précautions concernant le  gel  

Le niveau de fondation doit être descendu à une profondeur suffisante 
pour mettre le sol d'assise à l'abri des conséquences du gel. 

Il est indiqué de descendre à 0,50 m en pays tempéré et d'aller parfois au-delà 
de 1 mètre en montagne. Il est usuel de prendre une valeur de 0,60 à 0,80 m. 

1 2 . 5 . 2 Fondations à des n iveaux d ifférents 

Les niveaux des fondations succes­
sives doivent respecter une pente 
maximale de 2/3. 

Si cette condition ne peut être satis­
faite, des dispositions doivent être 
prises pour éviter, ou équilibrer, 
l'influence d'une fondation sur 
l'autre, en utilisant du gros béton, 
par exemple. 

1 2 . 5 . 3  Joints de rupture 

, , , , : Pente maximale : 
, 1 

�-�
,,, : 3 de base pour 

------ - - - - - 2 de hauteur 

Figure 1 2 .9 

On doit ménager un joint de rupture entre deux éléments d'ouvrages 
voisins lorsqu'ils subissent des différences importantes de charge ou de 
tassement . 

1 2 . 5  .4  Joints de d i latation 

Sur sol homogène et consolidé, on évite les joints de rupture au niveau 
des fondations. Les joints de dilatation sont arrêtés au-dessus des 
semelles de fondations. 
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Fondat ions s u pe rfic ie l les  

1 2 . 5 . 5 Armatu res m i n i males de chainage 

Les semelles filantes sous voiles doivent comporter un chaînage de sec­
tion minimale : 

� 1 ,5 cm2 pour des aciers HA Fe E 500. 

La continuité du chaînage doit être assurée par recouvrement suffisant et 
dans les angles. 

1 2 . 5 .6 Longrines de red ressement 

Des longrines de redressement peuvent être employées pour équilibrer 
l'excentricité du chargement des fondations. 

Il convient de prévoir une rigidité suffisante pour ces longrines, de façon 
que leur déformation soit suffisamment faible pour pouvoir être négli­
gée. 

Il convient de calculer les poutres pour qu'elles résistent aux moments de 
flexion et efforts tranchants résultants de l'excentricité des chargements. 

Il convient de calculer les longrines de redressement pour une charge 
minimale descendante q1 égale à 10 kN/m si les engins de compactage 
peuvent solliciter les longrines. 

Il convient de prévoir pour les armatures de flexion un diamètre minimal 
de barres 0 min de 8 mm. 
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1 3 . 1 Domai ne d'appl ication 

Les fondations profondes font l'objet de justifications dont les principes 
sont communs avec les fondations superficielles décrits au chapitre pré­
cédent. On distingue ainsi les justifications qui concernent le sol et les 
justifications qui concernent les matériaux constitutifs de la fondation. 

1 3 . 2  Modèle de comportement 

On considère dans ce chapitre le comportement axial et transversal d'un 
élément isolé, qui est applicable aux fondations composées de plusieurs 
éléments tels que la distance de nu à nu entre éléments soit supérieure à 
deux fois la plus grande dimension des éléments. 

On se place en dehors des cas où interviennent un frottement négatif ou 
un déplacement horizontal du sol. 

1 3 . 2 . 1  Comportement axial d'u n élément isolé 

Le comportement d'un élément de fondation isolé sous charge axiale de 
compression appliquée en tête est caractérisé par deux paramètres : 

� la charge de fluage Qc ; 
� la charge limite Qu . 

Dans certains cas, il peut être nécessaire de faire intervenir les deux para­
mètres de charges homologues vis-à-vis des charges de traction : 

� la charge de fluage en traction Qtc ; 
� la charge limite en traction Qtu . 
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• Contraintes qu et qs à part ir  d'essais pressiométriques 

D Contrainte de ruptu re sous la pointe qu 

La contrainte de rupture est donnée par r expression suivante : 

avec : 
* 

� Pie pression limite nette équivalente ; 

� kp facteur de portance donné par le tableau ci-dessous : 

• 
• 
Il 

Éléments mis en œuvre 

sans refoulement du sol 

1 ' 1  

1 , 2  

1 , 3  

1 ,0 

1 ' 1  
• 
Il 
11 = 

1 , 2  

• 
Il 
Il 

Marnes, marno-calcaires 

Roches altérées 

1 ' 1 

1 ,4 

1 ,8 

1 ,8 

1 , 1 à 1 ,8 

D Frottement latéral un itaire l i m ite qs 

Éléments mis en œuvre 

avec refoulement du sol 

1 ,4 

1 ' 5  

1 ,6 

4,2 

3 , 7  

3 ,2  

1 ,6  

2 ,2  

2 ,6  

2 ,6  

1 , 8 à 3 ,2  

Le frottement latéral à la profondeur z est une fonction de la pression 
limite nette à cette même profondeur définie par une des courbes Q 1 à 
Q7 déterminée en fonction du type de fondation, de la nature du terrain 
et des conditions d'exécution. Le tableau ci-après indique les courbes à 
prendre en compte, en fonction du type de fondation. 
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Argiles, limons 

Sables, graves 

Craies 

Marnes 

Roches 

A 
B 
c 
A 
B 
c 
A 
B 
c 
A 
B 
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Q1 
Q 1  I Q2 ( 1 )  
Q2 I Q3 ( 1 ) 

Q1 
Q3 

Q4 I Qs ( 1 )  
Q3 

Q4 I Qs ( 1 )  
Q6 

Q1 Q1 
Q1 I Q2 ( 1 ) Q1  I Q2 (3) 
Q 1 , Q2 ( 1 ) Q 1 , Q2 (3) 

Q1 Q1 
Q2 , Q 1 (2) Q2 , Q1 (2) 
Q3 I Q2 (2) Q3 / Q2 (2) 

Q1 1 Q1  
Q3 Q2 

Q4 I Qs ( 1 ) Q3 I Q4 (3) 
Q3 Q3 

Q4 I Qs ( 1 ) Q4 
Q6 1 

Q1 Q1 
Q 1  Q2 
Q 1  Q3 
Q i  Il Q 1  
Q2 

1 Q1  
Q2  
Q3  

Q2 Q4 
Q3 Qs 

1 Q6 

' 

Q1 Q1 Q1 Q1 Q1 
Q2 Q2 Q2 Q2 Q2 Q4 
Q2 Q2 Q2 Q2 Q2 Qs 
Q2 Q3 Q2 Q3 Q3 Qs 
Q2 Q3 Q2 Q3 Q3 Qs 
Q3 Q3 Q3 Q4 Q3 Q6 

(4) Q1 (4) Q2 
(4) Q2 (4) Q3 Qs 
(4) Q3 (4) Q4 Q6 

Q3 Q3 Q3 Q3 Qs Q6 
Q4 Q4 Q4 Q4 Qs Q6 
Q4 Q4 - Il - - Q1 

( 1 )  Réalésage et rainurage en fin de forage. 
(2) Pieux de longueur supérieure à 30 mètres. 
(3) Forage à sec, tube non louvoyé. 
(4) Le frottement latéral peut être très faib le .  Il convient d'effectuer une étude spécifique pour chaque cas. 

ï1 0 ::s o.. � � 
0 ::s 
V\ 

"'O ., 0 
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Règ les particu lières 

Les expressions analytiques des courbes sont les suivantes : 

� Courbes Q1 à Q4 , n désignant le numéro de la courbe et 

Pn = 1 + 0, 5n (en MPa) : 

q5 = 0,04n- 2 - -P1 ( P1 ) 

� Courbes Q5 à Q1 : 

Q · q = mm · . (Pt - 0,2 
5 . s 9 ' 

Pn Pn 

qs = 0,04n 

P1 + 3 ,3 ) 
32 

pour Pl < Pn 

pour Pt � Pn 

pour Pt � 0,2 MPa 

. (Pt + 0,4 
Q6 q = min · 

s 10 ' 
P1 + 4,0) 

30 
(en général p1 � 1 , 0  MPa ) 

Pt + 0,4  
Q1 : qs = ---1 0  

(en général p1 � 2 ,  5 MPa ) 

• Contraintes qu et qs à partir d'essais pénétrométriq ues 

D Contrainte de rupture sous la pointe qu 

La contrainte de rupture est donnée par l'expression suivante : 

dans laquelle qce est la résistance de pointe lissée équivalente et kc est le 
facteur de portance donné par le tableau ci-dessous : 

Éléments mis en œuvre 

sans refoulement du sol 

Éléments mis en œuvre 

avec refoulement du sol 

Argiles, limons A, B et C 0,40 

0, 1 5 

0 ,20 
0 ,30 

0, 5 5  

0 , 50  

0 ,30  

0,45 

Sables, graves A, B et C 

Craies Il Il _ 
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Fondations profondes 

D Frottement latéral u n itaire l i m ite q5 

Le frottement latéral à la profondeur z est déterminée par l'expression : 

. (qc (Z) ) qs(Z) = mm T ; qsmax 

où : 

IJlli- qc(z) représente la résistance de pointe lissée à la profondeur z ; 
IJlli- et /3 et qs max (en kPa) sont donnés par le tableau ci-dessous. 

Foré 
Foré tubé 

tube 
récupéré 

Métal battu 
fermé 

Battu 
préfabriqué 

béton 

--------·­

Sables, 
graves 

Craies 

• 1 5  1 5  

1 75 (1 ) 8:�1 ) 1 �z�2) 6:�2) 

1 40 

75 ( 1 ) 80 ( l )  1 00 (2) 80 (2) 

Il 200 • 200 Il 200 

• 1 25 • 80 

1 20 

40 

1 20 

250 

250 

300 

1 25 

1 00 

40 

1 20 

40 

80 

1 5  

1 20 40 

1 50 80 

300 

300 

300 1 20 

( l )  Réalésage et rainurage en  fin de forage .  (2) Forage à sec, tube non louvoyé. 

• Effort mobilisable par frottement latéral <2su 

1 5  

75 80 

80 

1 50 

1 50 

1 50 1 20 

P désignant le périmètre nominal du pieu, l'effort mobilisable par frotte­
ment latéral vaut : 

Q," = P 1h q, (z)dz 

• Effort mobilisable sous la poi nte <2.,u 
A désignant la surface nominale du pieu, l'effort mobilisable sous la 
pointe vaut : 

Qpu = Aqu 

31 1 
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Règ les particu lières 

• Charges l i m ites Qu et Q1u 
Les charges limites en compression Qu et en traction Qtu sont évaluées 
par : 

Qu = Qpu + Qsu 

Qtu = Qsu 

• Charges de fluage <2c et Q1c 
Les charges de fluage en compression Qc et en traction Qtc sont évaluées : 

� pour les éléments mis en place sans refoulement du sol, par : 

Qc = 0,5Qpu + 0,7Qsu 
Qtc = 0,7Qsu 

� pour les éléments mis en place avec refoulement du sol, par : 

Qc = 0,57Qpu + 0,7Qsu = 0,7Qu 
Qtc = 0,7Qsu 

• Pieux tubulaires métal l iques battus ouverts, 
pieux H et pal planches 

Les efforts limites mobilisables des 
pieux métalliques battus ouverts, 
pieux H ou palplanches dont la capa-
cité est essentiellement réalisée dans 
les argiles ou dans les sables sont cal-
culés par les relations suivantes : 

Qsu = PsP foh qs (z)dz 

~ 
~ 

0 
I 
0 

Qpu = PpAqu 

L'aire A et le périmètre P à considérer 
/7Z0. -wu ~ 

sont précisés en figure 1 3 . 1 .  A = - + rzzZl P =  --

F igure 1 3 . 1  
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Fondations profondes 

Les coefficients réducteurs Ps et Pp sont les suivants : 

Tubulaire ouvert 

Pieu H 

Palplanches 

0,50 

0 ,50 

Argiles 

1 ,00 

1 ,00 

1 3 . 2 . 2  Com portement tran sversal 
d'un élément i solé 

0,75  

0 ,30 

Sables 

1 ,00 

0 , 50  

Le comportement d'un élément de fondation isolé sous charge transver­
sale est caractérisé, à une profondeur donnée, par deux lois effort-dépla­
cement donnant localement la relation entre le déplacement transversal 
et la densité linéique de forces résultant de ce déplacement, l'une vis-à­
vis des sollicitations de longue durée, l'autre vis-à-vis des sollicitations de 
courte durée. 

• Réaction frontale 

r 
rf 

Figure 1 3 .2 

La loi d'interaction vis-à-vis des solli­
citations de courte durée définit la 
réaction frontale par un diagramme 
bilinéaire caractérisé par une pente Kf 
et un palier rf . 

llJll> Le module Kf est calculé par la formule : 

1 2EM 
Kf = 

4 Bo ( B )a 
- - 2 65 - + a  
3 B ' Bo 

où : 

• Bo =  0,60 m ;  
• B est la largeur de la fondation, limitée inférieurement, dans la for­

mule, à Bo ; 
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Règ les particu l ières 

• EM désigne le module pressiométrique Ménard ; 
• o: le paramètre rhéologique du sol. 

� Le palier rf est pris égal à B Pf , où Pf est la pression de fluage totale. 

La loi d'interaction vis-à-vis des sollicitations de longue durée est déduite 
des valeurs précédentes en divisant le module par 2. 

• Réaction tangentielle 

La réaction tangentielle, c'est-à-dire le r 

frottement développé sur les surfaces 
latérales des éléments de fondation 
allongés comme les barettes est définie 
par un diagramme bilinéaire caractéri­
sé par une pente Ks et un palier r5 • 

8 
Figu re 1 3 .3  

Le module Ks est pris égal au module Kf .  Le palier r5 est pris égal à 2Lsqs 
où Ls est la longueur sur laquelle est calculée le frottement latéral et qs le 
frottement latéral unitaire limite. 

• Interaction entre plusieurs éléments rapprochés 

D Éléments placés sur une fi le parallèle au déplacement 

sens du déplacement-----. 
Lorsque la distance a de nu à nu 
entre les éléments est inférieure à 
2 max (B ; L) , la valeur du palier 1 ! B 
plastique rf est réduite dans le rap- ___.$.,___L _ ______.,$.,____a _ ___,$---L _ _______,$ ...... 

a 
port pour tous les 

2 max (B ; L) Figure 1 3 .4 

éléments situés en arrière par rapport au sens du déplacement. 

D Éléments placés sur  une file perpend iculaire au déplacement 

Lorsque la distance b de nu à nu entre les éléments est inférieure à 2B, 
aucune réaction tangentielle n'est prise en compte. Le module Kf de cha­
cun des n éléments est réduit par application d'un coefficient p calculé 
par : 
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Fondations profondes 

4 
Kf(nB) a +  - (2 ,65)a 

avec Po = 
� ___ 34 ___ _ nKf(B) (na) + 3 (n2 ,65)a 

Lorsque 2B < b < 2L, la réaction 
frontale n'est pas modifiée et la 
valeur du palier plastique rs est sens du déplacement 

b - 2B 
réduite dans le rapport ----

2(L - B) 

Figure 1 3 . 5  

1 3 . 2 . 3  Com portement tran sversal 
d'un élément cont inu  

L 

B 
b 
B 
b 
B 

Dans le cas d'un écran continu, le module de réaction horizontal peut 
être calculé en suivant les Recommandations pour le choix des paramètres 
de calcul des écrans de soutènement par la méthode aux modules de réaction 
élaborées par le Laboratoire central de ponts et chaussées. 

• Phase sans mise en tension de t irant 

À l'exception des cas de mise en tension de tirant, le module de réaction 
kh est égal à : 

où : 

2EM 
kh = ------0, 266(9a)Q + aa 

� EM module pressiométrique équivalent, en général égal à la moyen-
2 

ne du module pressiométrique Ménard EM sur la partie HL , -D et 
3 

1 3 D (ou D) considérée ; 

315  



Règ les particu lières 

� Œ paramètre rhéologique du terrain ; 

� a paramètre dimensionnel (exprimé en mètres) qui dépend de la 
géométrie de l'ouvrage. Il peut être considéré comme représentant la 
hauteur de l'écran rigide équivalent à la partie de l'écran réel le long 
de laquelle on recherche la valeur du module de réaction. 

La figure 1 3.6 précise les valeurs de a suivant la valeur du rapport 
D . 

HL 

D 2 n  
3 

D 
3 

a = HL 

2 a = - D  
3 

D a = -
3 

Cas où D < HL 
(a) 

1 

Figure 1 3 .6 

1 
D 

1 
a = HL 

2 a =- HL 3 

Cas où D �  HL 
(b) 

"'O 0 
§ • Phase avec m ise en tension de t irant 
0 

....... ..c O'l ·;:::: > a. 0 u 

3 16  

Pour la phase de mise en tension d'un tirant, le module de réaction kh carac­
térisant la réaction du sol du côté du terrain comprimé sera pris égal à : 

où : 

� EM module pressiométrique équivalent, en général égal à la moyen­
ne du module pressiométrique Ménard EM sur la hauteur considérée ; 
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Fondations profondes 

� .€0 longueur de transfert de l'écran considéré comme une poutre 
sur appui élastique, calculé par la formule : 

avec : 
• E 1 produit du module d'Young E et de l'inertie 1 de l'écran ; 

• E� valeur moyenne du module pressiométrique sur la hauteur 
d'influence du tirant, égale à 1 , 5.€0 de part et d'autre du tirant ; 

• s coefficient d'ajustement empirique égal à 1 pour un sol rem­
blayé et à 3 pour un sol en place ; 

� r coefficient de réduction pénalisant les tirants situés à faible pro-
d 1 

fondeur, dont la valeur est égale à -
t
, limitée inférieurement à -

lo 3 
et supérieurement à 1 ; 

� dr profondeur du tirant comptée à partir du haut de l' écran. 

L'évaluation de .€0 se fait par un calcul itératif rapide, celui-ci ne nécessi­
tant pas une grande précision. 

D l. n  
3 

D 
3 

dt , _ 

_J 

_,� Tirant 
� = rs4EM 

f o 

2-a = - D  
3 

D a =-
3 

Cas où D < HL 
(a) 

-

D 

Figure 1 3 .7  

Tirant 

� = rs4EM 
f o 

Cas où D �  HL 
(b) 

317 
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Règ les particu lières 

1 3 . 3  Justifications vis-à-vis  du  sol 

1 3 . 3 . 1  États l i m ites de mobi l i sation locale du sol 

Si  Q désigne la charge axiale en tête d'un élément, on vérifie que cette 
charge reste comprise entre les limites suivantes : 

États l imites ultimes 

Combinaisons fondamentale 

Combinaisons accidentelles 

États l imites de service 

Combinaisons rares 

Combinaisons quasi -permanentes (*) 

_ Qtu � Q � Qu 
l 40 ---;:: ---;:: 1 40 , . , 

_ Qtu � Q � Qu 
1 30 ---;:: ---;:: 1 20 , , 

_ Qtc � Q � Qc 
1 ,40 ---;:: ---;:: 1 ,  1 0  

O(*) 
� Q � Qc 
---;:: ---;:: 1 40 , 

(*) Si un  élément est soumis à un  effort de traction sous combinaison quasi-permanente, i l  relève 
des justifications relatives aux tirants d'ancrage. 

1 3 . 3 . 2 États l i m ites de mobi l i sation g lobale 
du sol  

L'effet de groupe n'est normalement à considérer que dans le cas d'un 
groupe de pieux flottants, c'est-à-dire lorsque, dans le calcul de la charge 
de fluage, l'effort résistant mobilisé par frottement latéral est supérieur à 
l'effort résistant mobilisé sous la pointe. 

La somme des charges appliquées doit rester inférieure à la somme des 
charges admissibles des pieux supposés isolés affectée d'un coefficient 
d'efficacité Ce . 

Dans le cas d'un groupe de pieux circulaires ou carrés disposés suivant 
une maille carrée, le coefficient Ce peut être calculé par une des deux 
méthodes suivantes. 
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Fondations profondes 

D Méthode de Terzaghi  

On considère l'ensemble des pieux et du sol qu'ils enserrent comme un 
bloc monolithique et on calcule la charge limite du bloc isolé. 

Le coefficient d'efficacité est 

D Formule de Converse Labarre 

avec : 

(appl icable à un g roupe de pieux identiques et verticaux) 

Ce =  1 
_ Arctan(B/d) [

2 
_ 2_ _ �] 

7r/2 m n 

� B diamètre des pieux, m nombre de rangées, 

� d entraxe des pieux, n nombre de pieux par rangée. 

1 3 .4 Justifications vis-à-vis des matériaux 

Les justifications vis-à-vis des matériaux constitutifs de la fondation 
concernent d'une part les éléments de la fondation, pieux, barrettes ou 
parois moulée et d'autre part la semelle de liaison en tête de pieux. 

1 3 . 4 . 1 J u stification des éléments de fondation 
en béton armé 

Les justifications sont conduites en conformité avec l'Eurocode 2 en 
tenant compte des précisions apportées ci-après. 

• Résistance conventionnelle du  béton 

Les calculs sont conduits à partir de la résistance conventionnelle du 
béton notée fc et définie par : 

le = min (fcj ; fck; fclim) 
k1k2 
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Règ les particu lières 

où : 

� le coefficient k1 prend les valeurs suivantes : 

Groupe A 

Semel l es superfic ie l les et rad iers 

Pieux ou parois préfabriqués mis en place dans un forage 

Pieux tubu laires précontraints 

Pieux préfabriqués battus en béton armé 

Puits avec béton vibré 

Puits avec béton non vibré 

Groupe B 
Pieux battus p i lonnés ou mou lés 

Pieux et barrettes forés s imples 

P ieux forés tubés,  bétonnés à sec 

Pieux forés tubés, bétonnés sous l'eau 

Pieux forés à la tarière creuse, type 1 

Pieux forés à la tarière creuse, type 2 

Pieux forés à la tarière creuse, type 3 

Pieux et barrettes bétonnés sous boue, parois moulées 

� le coefficient k2 prend les valeurs suivantes : 

Groupe A 

Groupe B 
d étant la plus petite dimension nominale : 

• si d < L/20, L étant la longueur de l'élément 

• si d < 0,60 m 

• si d < 0,60 m et d < L/20 

• dans les autres cas 

fclim 

fck 
fck 

30 M Pa 

30 M Pa 

fck 
fck 

fclim 

2 5  M Pa 

2 5  M Pa 

2 5  M Pa 

2 5  M Pa 

2 5  M Pa 

2 5  M Pa 

2 5  M Pa 

2 5  M Pa 

kz 
Il 

1 , 05 

1 , 30 - d/2 

1 , 35 - d/2 

1 , 00 

1 ,00 

1 , 1 5 

1 , 1 5 

1 ,00 

1 ,20  

1 ,20  

1 ,20  

1 ,  1 0 

1 ,20  

1 , 50 

1 ,20  

1 ,05  

1 , 20 
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Fondations profondes 

• Justifications vis-à-vis des soll icitations normales 

D État l imite ultime de rés istance 

Pour les fondations qui sont reconnues ne pas nécessiter une justification 
vis-à-vis de l'état limite de stabilité de forme, les effets du second ordre 
sont négligés. 

Pour les fondations constituées d'une file unique, l'effort normal est 
considéré avec une excentricité additionnelle égale au maximum de L /20 
et de 5 cm. 

Pour un pieu de section circulaire, il convient de réduire de la contrain­
te du béton du diagramme rectangulaire simplifié de 10  o/o. 

D État l imite de service de compression d u  béton 

� La contrainte de compression extrême est limitée à 0,6fc . 
� La contrainte moyenne sur la seule section comprimée est limitée à 

0,3Jc · 
D État l imite de service d'ouverture des fissures 

� La contrainte de traction des aciers est limitée dans tous les cas à 
2 3 fyk · 

• Dispositions constructives des pieux exécutés en place 
et barrettes 

Les pieux exécutés en place peuvent ne pas être armés si : 

� ils sont utilisés pour un bâtiment ; 

� ils sont verticaux ; 

� ils sont entièrement comprimés sous toutes les combinaisons 
d'actions 

On se reportera alors à la section 12  de l'Eurocode. 

• Armatures longitudi nales 

Il convient de disposer dans les pieux forés de diamètre au plus égal à h 1 
une section d'armatures longitudinales minimale As,bpmin · 

321 
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Règ les particu lières 

h 1 = 600 mm et en fonction de la section transversale Ac du pieu : 

Ac ( 0, 5 m2 

0, 5 m2 ( Ac ( 1 ,0 m2 

1 ,0 m2 < Ac 

As,bpmin = 0,005Ac 
As,bpmin = 25 cm2 

As,bpmin = 0,025Ac 

Les pieux comportent au moins 6 barres longitudinales, de diamètre au 
moins égal à 16  mm. La distance libre entre barres, mesurée sur le pour­
tour des pieux n'est pas supérieure à 200 mm. 

Les dispositions constructives des armatures longitudinales et transver­
sales dans les pieux forés figurent dans l'EN 1 536. 

D Armatures transversales 

Il est recommandé d'adopter le diamètre des armatures transversales 
suivant : 

0 des armatures longitudinales (mm) 

0 des armatures transversales (mm) 

1 2 - 1 4  1 6  

6-8 8- 1  0 

20 2 5  

1 2- 1 4  1 2- 1 6  

32 

1 6  

L'écartement des armatures transversales est au plus égal à 15  fois le plus 
petit diamètre des barres longitudinales, avec un maximum de 35 cm. 

D Enrobage 

L'enrobage des armatures est de 4 cm pour les pieux ou parties de pieux 
exécutés avec un tube provisoire et de 7 cm pour les pieux, parties de 
pieux et barrettes exécutés sans tube. 

L'enrobage est obtenu à l'aide de centreurs dont la répartition et le 
nombre sont adaptés aux dimensions et à la géométrie de la cage d' arma­
tures . 

1 3 .4 . 2  J u stification des semel les 

• Semelles sur  un  pieu isolé 

Les semelles sur un pieu isolé relèvent de la clause 9.8.4 ou de la clause 
1 2.9.3 de l'Eurocode 2. 
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Fondations profondes 

Ainsi, il convient de prévoir des 
armatures transversales adéquates 
pour résister aux efforts d' éclate­
ment dans la semelle lorsque la pres­
sion sur le pieu aux états-limites 
ultimes est supérieure à 5 MPa. 

L'effort d'éclatement Fs peut être 
calculé comme suit : 

F, = 0, 25 ( l - �) NEd 

où h est la plus petite des valeurs b 
et H. 

- -

c 

H 

b 

- - - - -
Figu re 1 3 .8 

Il convient de respecter pour les armatures un diamètre minimal 
0nùn = 8 mm. 

• Méthode des biel les 

Les Recommandations professionnelles proposent l'application de la 
méthode des bielles pour les justifications des semelles sur plusieurs 
pieux. 

La méthode des bielles a été exposée par J. Blevot et R. Fremy dans les 
Annales de l'ITBTP de février 1967, n° 120, série TMC n° 57. 

On considère dans cette méthode que l'effort NEd du poteau de largeur a 

est transmis aux pieux par des bielles comprimées en béton inclinées 
d'un angle () avec le plan des armatures qui équilibrent la composante 
horizontale des bielles. 

Les dimensions de la semelle doivent tenir compte de la possibilité 
d'ancrer correctement les efforts et de la tolérance d'implantation des 
pieux. L'inclinaison () des bielles doit être supérieure ou égale à 45 ° et 
reste bornée dans les calculs à 55 °. 
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Règ les particu lières 

• Semelles sur  deux pieux 

La méthode des bielles suppose que la charge du poteau est transmise aux 
pieux par des bielles partant d,un point situé à une distance a/4 de l'axe 
du poteau et arrivant dans r axe du pieu. 

D Dimensions 

Les dimensions en plan de la semelle 
sont choisies pour que le débord de la 
semelle par rapport au pieu soit au 
moins égal à la tolérance d,implantation. 

L'application de la méthode des bielles 
impose une hauteur utile telle que 
l'inclinaison () de la bielle sur l'horizon­
tale soit supérieure à 45 ° et limite 
l'inclinaison de la bielle à 55 ° pour le 
calcul des armatures : 

2d 
tan B =  --­

lr - a/2 

a 

a T 
I 

I ' 
I ' 

I ' 
I ' 

' 
I ' 

I ' 

Figure 1 3 .9 

D État l im ite ultime de com pression des bielles 

On doit vérifier r état limite ultime de compression des bielles : 
� au niveau de la base du poteau de section s : 

� 

Ned 
. 2 ( 0,9/ck 

S Slll () 

au niveau de la tête du pieu de section S : 

D État l i m ite de cisaillement d u  béton 

La contrainte tangente conventionnelle doit vérifier la condition : 

Ned 
--- ( 1 ,75/ctm 
l ,75b0d 

b0 est la largeur de la semelle. 

d h 
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Fondations profondes 

D État l i m ite ultime de résistance 

Les armatures principales inférieures équilibrent la composante horizon­
tale de la bielle, calculée avec un angle limité à 55° et majorée de 1 5  °/o, 

égale à :  
1 ,  1 5 Ned 
2tan e 

D Armatu res complémentai res 

Ce sont des armatures destinées, en partie, à reprendre les moments de 
torsion éventuels résultant des écarts d'implantation : 

� les armatures supérieures de section A' comprises entre 1/5 et 1/8 des 
armatures principales ; 

� des cadres correspondant à des HA 1 0  tous les 12  cm pour des pieux 
de charge ultime inférieure ou égale à 1 ,  1 0  MN par pieu. Cette section 
est majorée au prorata pour des charges supérieures. 

• Semel les sur  trois pieux 

D Dimensions 

Les dimensions en plan sont choisies 
pour que le débord de la semelle par 
rapport aux pieux soit au moins égal à la 
tolérance d'implantation. 

L'application de la méthode des bielles 
impose une hauteur utile telle que 
l'inclinaison e de la bielle sur l'horizon­
tale soit supérieure à 45° et limite l'incli­
naison de la bielle à 55° pour le calcul 
des armatures. L'inclinaison e est calcu­
lée avec un point de départ supposé à 
une distance de 0 ,3a du centre du 
poteau. 

d� 
tan B =  ---­ft - 0,52a 

ec 
Figure 1 3 . l 0 
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Règ les particu lières 

D État l i m ite ult ime de com pression des bielles 

On doit vérifier l'état limite ultime de compression des bielles : 
� au niveau de la base du poteau de section s : 

Nect 
. 2 :::;; 1 ,  15 fck s sm e 

� au niveau de la tête du pieu de section S : 

Nect 
--. -2- :::;; 1 , 1 5fck 
3S sm B 

D État l i m ite ult ime de résistance 

Dans le cas des semelles sur trois pieux, l'équilibre des bielles peut être 
réalisé soit par des efforts dirigés suivant les côtés, soit par des efforts diri­
gés suivant les médianes. 

Le système d'armatures disposé suivant les côtés doit équilibrer, en tout 
état de cause au moins les deux tiers de la charge totale. L'enchevêtre­
ment des barres, souvent d'un diamètre important, qui résulte de la 
superposition des trois médianes conduit à préférer le système constitué 
uniquement d'armatures en cerces. 

Les armatures en cerces équilibrent un effort calculé avec un angle e 
limité à 55° : 

• Semelles sur  quatre pieux 

D Dimensions 

Les dimensions en plan sont choisies pour 
que le débord de la semelle par rapport 
aux pieux soit au moins égal à la tolérance 
d'implantation. 

L'application de la méthode des bielles 
impose une hauteur utile telle que l'incli-

EB-. i EB. ---i·---- --+--i ' i i i i s-· i i - - -�- - - - - +--4-�-� �-4 
.et 

Figure 1 3 . 1 1 
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Fondations profondes 

naison e de la bielle sur l'horizontale soit supérieure à 45° et limite l'incli­
naison de la bielle à 55° pour le calcul des armatures. L'inclinaison e est 
calculée avec un point de départ supposé à une distance de 0, 35a du 
centre du poteau. 

dv'2 tan B = ---
lt - a/2 

D État l i m ite ultime de compression des bielles 

On doit vérifier l'état limite ultime de compression des bielles : 

� au niveau de la base du poteau de section s = ab, Pu étant la charge 
totale en pied de poteau : 

Ned 
. 2 � l , 35fck 

s sm e 

� au niveau de la tête du pieu de section S0 : 

Ned 
. 2 � 1 , 35fck 

4S sm B 
D État l i m ite ultime de rés istance 

Dans le cas des semelles sur quatre pieux, l'équilibre des bielles peut être 
réalisé soit par des efforts dirigés suivant les côtés, soit par des efforts diri­
gés suivant les diagonales. 

� suivant les côtés : 

Les armatures en cercles équilibrent un effort calculé avec un angle e 
limité à 55° : 

Pu A = -----

4v'2. tan efe 
fs 
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Règ les particu lières 

Ces armatures sont complétées par un quadrillage de répartition repré­
sentant dans chaque sens au moins 40 °/o de la section des cerces. 

Le système d'armatures disposé suivant les côtés doit équilibrer, entre 
40 o/o et 60 % de la charge totale. 

Exem ples de fondations profondes 
(semelle sur deux pieux) 

1 ntrod uction 

L'exemple concerne l'étude d'une fondation sur  deux pieux. 

Défin itions 

Géométrie 

La semel le cons idérée supporte un poteau de section carrée de côté 
a =  0,70 m et s'appuie su r  deux pieux de d iamètre 0 = 0,80 m .  
La géométrie d e  l a  semel le est déterminée,  à partir d u  d iamètre 0 des 
pieux,  de la façon su ivante : 
L'entraxe des pieux 
La longueur de la semel le 

La largeur  de la semel le 

a' = 30 = 3 · 0, 80 = 2,40 m 
L = a' + 2 débords +0 = 2,40 + 2 · 0,20 + 0, 80 = 3 ,60 m 
b' = 0 + 2 débords 

= 0, 80 + 2 · 0, 20 = 1 ,  20 m 
2d 

L' i nc l i naison des b ie l les tge = a , e compris entre 45 ·  et 5 5 · 

La hauteur  ut i le de la semel le  

La hauteur  de la semel le  

a' - -
2 

d = - 2 40 - - = 1 23 m 
1 , 20 ( 0,70) 

2 ' 2 ' 

h = d + 0, 10 
'.:::::'. 1 , 33 m, arrondi à l ,40 m 
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Fondations profondes 

Matériaux 

Ü,70 X Ü,70 
1 1 

2,40 
3,60 X l,20 

0,40 

1 ,40 

Le béton est u n  C2 5/30,  de rési stance à la compress ion fck = 25 MPa. 
On considérera que le béton des p ieux a la même rés i stance que le 
béton de la semel le .  
Les aciers ont une l i m ite d'é lasticité fyk = 500 MPa et sont de classe de 
duct i l ité B.  

Conditions d'exploitation 

La c lasse structurale du bât iment est la classe 54. La classe d'exposit ion 
de la semel le est la classe XA 1 .  
On considère que le béton est cou lé  au contact d'un sol ayant reçu une  
préparation et  l 'enrobage m in imal es t  de 30  mm,  soit u n  enrobage 
nomi nal Cnom = 40 mm. 

Actions 

Actions permanentes 

Poids  propre de la semel le : 3 ,60 · 1 ,40 · 1 , 20 · 0,025 g0 = 0, 1 5 1  M N  
Poids des terres : (3 ,60 · 1 , 20 - 0,702) · 0,40 · 0,020 g 1  = 0,03 1  M N  
Descente d e  charges en  pied d e  poteau Na = 2, 850 MN/ml 

Ma = 0, 260 MNm/m l 

Actions variables 

Descente de charges en pied de poteau NQ = 0, 820 MN/ml 
MQ = 0,080 MNm/m l 
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Règ les particu lières 

Actions accidentel les 

Sans objet. 

Sol l icitations 

Les sol l ic itations qu i  résultent des actions au n iveau de la tête des pieux 
cons istent en  un effort normal et un moment fléch issant, qui sont équi ­
l i brés par les réactions d'appu i  sur  les pieux A et B : 

N M N M 
RA = - - - et Rs = - + -2 a' 2 a' 

État l imite ultime 

Combinaison fondamentale 
Effort normal 

Nu = 1 , 35 (0, 1 5 1 + 0,03 1 + 2, 850) + 1 ,50 · 0, 820 = 5 ,323 MN 
Moment fléch i ssant 

Mu = 1 , 35 · 0,260 + 1 , 50 · 0,080 = 0,47 1  MNm 
Réaction sur  le pieu A 

59323 
RA = --

2 
0 471 ' 

= 2,662 - 0, 196 = 2,466 MN 
2,40 

Réaction sur le pieu B 
5 ,323 0,471 

Rs = 
2 

+ 
2,40 

= 2,662 + 0, 196 = 2, 858 MN 

État l imite de service 

Combi naison caractéristique 
Effort normal Nser = 0, 1 5 1 + 0,03 1 + 2, 850 + 0, 820 = 3 , 852 MN 
Moment fléch issant Mser = 0,260 + 0,080 = 0,340 MNm 
Réaction sur le p ieu  A 

Réaction sur  le p ieu B 

Justifications 

3 , 852 
RA = --2 

0 340 ' 
= 1 , 926 - 0, 142 = 1 ,784 MN 

2,40 

3 , 852 0, 340 
Rs = 

2 
+ 

2,40 
= 1 , 926 + 0, 142 = 2,068 MN 

Justifications vis-à-vis d u  sol  de fondation 

Les j ustificat ions vis-à-v is  du sol condu isent en prat ique à détermi ner la 
longueur des pieux de te l l e  façon que le sol soit capable d'équ i l i b rer  les 
charges par mobi l i sation du terme de pointe et du frottement latéral .  
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Fondations profondes 

Justification des pieux 

C'est l 'état l im ite de service de compression du béton qu i  est déterm i­
nant. 
Si on suppose que la résistance conventionne l le  fc du béton des p ieux,  
compte ten u  des cond it ions de leur réa l i sation ,  est  éga le à 1 6, 7 MPa,  on 
doit vérifier que la contrainte moyenne de com press ion sous la com bi­
naison caractéristique est i nférieure à 0 ,3j� , soit 5 , 0  MPa : 

2,068 
Contrainte moyenne Œmoyen = = 4, 1 < 5,0 MPa 

0, 503 

Justification de la résistance de la semel le 

On appl ique la méthode des b ie l les .  L'angle d ' inc l inaison des b ie l les  est 
pris égal à : 

I nc l i naison des bie l les 
2d 

tge = a 
a' - -

2 
soit e = 5 l 

'
7 • 

_2_· _1 ,_30_ 
= 1 27 

2 40 - 0 35 ' ' ' ' 

La charge fictive Pu' centrée à prendre en  com pte est égale à deux fois  
la  réaction maximale sur  les  p ieux,  soit Pu' = 2 · 2, 858 = 5 ,716 M N .  

• État limite ultime de compression des bielles 
La contrai nte de compress ion des b ie l les au n iveau du  poteau est : 

Pu 5 ,716  
Contrainte Œc = = = 18 ,9  M Pa 

ab sin 2e 0, 702 O, 7852 
< 0,9 fck = 22,5 MPa 

• État limite ultime de cisaillement 
La contrainte conventionne l le  de c i sa i l lement d u  béton est : 
Contrainte tangente 

Pu r - ----c - 2b' 0 875h ' 

5 ,7 16  
------- = 1 , 9  MPa 
2 . 1 20 . 0 87 5 . 1 40 ' ' ' 

< 1 , 75fcun = 4,5 MPa 

• État limite ultime de résistance 
La classe d'environnement étant la classe XA l ,  la section d'ac ier  d éter­
minée à l'état l im ite u lt ime de rés i stance sera majorée de l 0 %. 
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Règ les particu lières 

Armatures pri nc ipales 

Armatures supérieures 

Armatures transversales 

1 , 15 · P� 1 , 15 · 5 ,7 16  2 
As = = = 59 5 cm , 

2 tge fyd 2 .  1 , 21 . 435 ' 

majorée de 1 0  %, soit 6 5 , 5  cm2 
As As A� entre S et s' soit 8,2 et 1 3 , 1  cm2 

HA 10 2 ,858 = 0,785 2 ,858 = 1 7 ,0  cm2/ml e = 0, 12  1 , 10 0, 12  1 , 10 
pour un br in 

Dispositions constructives 

Le cadre des armatures transversales sera constitué, compte tenu  du  
diamètre choi s i ,  par deux U en  vis-à-vi s .  
I l  conviendra en  outre de compléter ces armatures par des armatures de 
construct ion, à savoir : 

� deux cadres intér ieurs en  HA 1 6, avec u n  espacement de 0 ,54 m 
(3 fois 0 ,  1 8) ; 

� tro is  cadres horizontaux en  HA 1 6 , constitués également par deux 
U en  vis-à-vi s. 

Cadres en HA 20, e = 1 8  

9 HA 32 

9 HA 1 2  
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Fondations profondes 

Exem ple de fondations profondes 
(semelle sur  trois pieux) 

Définitions 

Géométrie 

La semel le  considérée supporte un  poteau de section carrée de côté 
a =  0,70 m et s'appu ie  sur  trois p ieux de d iamètre 0 = 0,70 m .  
La géométrie d e  l a  semel le est déterminée, à part i r  du  diamètre 0 des 
pieux,  de la façon su ivante : 
L'entraxe des p ieux a' = 30 = 3 · 0 ,  70 = 2, 10 m 
La hauteur du  petit triang le 

La hauteur du  grand triangle 

La base du grand triang le 

La hauteur de la  pointe 

h' = a' · sin 60° = 2, 10 · 0, 866 = 1 , 82 m 

(h' 0 ) 
H = 3 "3 + 2 + débord 

= 3 (0,61 + 0,35 + 0,20) = 3,47 m 
H 

A = = 4,01 m 
sin 60° 

h" = H - (h' + 0 + 2débords) 
= 3,47 - 1 , 82 - 0,70 - 0,40 = 0,55 m 

X 

X 

2 , 1 0  X 1 ,82 

4 , 0 1  X 3 ,47 
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Règ les particu lières 

h" 
La base de la pointe a" = = 0,64 m 

sin 60° 

L' i nc l i naison des b ie l les tge = 
d,J!, , e compris entre 45  ° et  5 5  ° 

a' - 0, 52a 
1 ,20 

La hauteur  ut i le de la semel le d = ,J3 (2, 10 - 0,52 · 0, 70) = 1 , 20 m 

La hauteur  de la  semel le  h = d + 0,  10 ::::= l ,30 m,  
arrondi  à 1 ,40 m 

Matériaux 

Le béton est un C2 5/30, de rés i stance à la compression f�k = 25 MPa. 
On considérera que  le béton des p ieux a la même rés istance que le 
béton de la semel le .  
Les aciers ont une  l im ite d'élasticité /yk = 500 MPa et sont de c lasse de 
ducti l ité B.  

Conditions d'exploitation 

La classe structurale du bâti ment est la classe 54. La classe d'exposition 
de la semel le est la classe XA l .  
On considère que  le béton est coulé au contact d 'un sol ayant reçu  une 
préparation et l 'enrobage m i n imal  est de 30  mm, soit  un  enrobage 
nominal Cnom = 40 mm.  

Actions 

Actions permanentes 
La su rface de la semel le est égale à : 
1 
- (4 01 · 3 47 - 3 · 0 64 · 0 55) = 6 4 m2 
2 ' ' ' ' ' 

Poids propre de la semel le  : 6,4 · 1 , 40 · 0,025 
Poids des terres : (6,4 - 0, 702) · 0,40 · 0,020 
Descente de charges en  pied de poteau 

Actions variables 

Descente de charges en pied de poteau 

Actions accidentelles 

Sans objet. 

go = 0, 224 MN 
g 1  = 0,048 MN 
Na = 2,900 MN 
Max = 0, 900 MNm 
May = 0 ,  1 80 MNm 

NQ = 0,700 MN 
MQx = 0,250 M N m  
MQY = 0,070 M N m  
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Fondations profondes 

Sol licitations 

Les so l l ic itat ions qui résu ltent des actions au n iveau de la tête des p ieux 
cons istent en un effort normal et un  moment fléchissant, qui  sont équ i ­
l i b rés par les  réact ions d'appui sur  les p ieux A, B et  C :  

État l imite ult ime 

N Mx RA = - - -3 h' 
N Mx My RB = - + - - -3 2h' a' 

N Mx My Rc = - + - + -3 2h' a ' 

• Combinaison fondamentale 

Effort normal 
Nu = 1 , 35(0,224 + 0,048 + 2,900) + 1 , 50 · 0,700 = 5 ,332 MN 

Moment fléch issant Mux = 1 , 35 · 0,900 + 1 , 50 · 0, 250 = 1 , 590 MNm 

Moment fléchi ssant Muv = 1 , 35 · 0, 1 80 + 1 , 50 · 0,070 = 0, 348 MNm 

Réaction su r  le p i eu  A 

5, 332 1 , 590 RA = - = 1 , 777 - 0, 874 
3 1 , 82 

Réaction sur  le pieu B 

= 0,903 MN 

5, 332 1 , 590 RB - + ---- 3 2 .  1 82 
0 348 ' 

= 1 ,  777 + 0,437 - 0, 166 = 2,048 MN 
2 ,  10 ' 

Réaction sur  le pieu C 

Re = 5· 332 + l , 59o + 0,343 = 1 777 + 0 437 + 0 166 = 2 380 MN 
3 2 .  1 , 82 2 ,  1 0  

État l imite d e  service 

• Combinaison caractéristique 

Effort normal Nser = 0, 224 + 0,048 + 2,900 + 0,700 = 3 , 872 MN 

Moment fléch issant Mserx = 0,900 + 0,250 = 1 ,  150 MNm 

Moment fléch issant MserY = 0, 1 80 + 0,070 = 0,250 MNm 
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Règ les particu lières 

Réaction sur le pieu A 

Dans cette configuration, 
Mx = Mx et My = My. 

3 , 872 1 ,  1 50 RA = - = 1 ,291 - 0,632 
3 1 , 82 

Réaction sur  le p ieu B 

= 0,659 M N  

3 , 872 1 ,  150 RB - + ---- 3 2 .  1 82 ' 0,250 = 1 , 29 1 + 0,3 16  - 0, 1 1 9 = 1 ,488 MN 
2, 10  

Réaction sur l e  pieu C 

3 872 1 1 50 0 250 Re = '
3 

+ 
2 .

' 
l , 82 + �' lO  

= 1 , 29 1 + 0,3 16 + 0, 1 1 9 = 1 ,726 

y 

X 

Réaction sur  l e  pieu A 

Dans cette configuration, 
Mx = -My et My = Mx. 

MN 

4, 1 52 0, 250 RA = 
3 

+ 
1 , 82 

= 1 ,291 + 0, 1 37 = 1 ,428 MN 

Réaction sur  le p ieu  B 

RB = 4, 152 0,25o 
-

l ,  l50 = 1 , 291 - 0,069 - 0,548 = 0,674 MN 
3 2 . 1 ,  82  2 ,  10  

Réaction sur  le p ieu  C 
4, 152 0,250 1 , 150 

Re = 
3 2 . 1 , 82 + 

2, lO  = 1 ,291 - 0,069 + 0,548 = 1 , 770 MN 

Dans cet exemple, les deux configurations sont sensiblement équivalentes. 

Justifications 

Justifications vis-à-vis d u  sol de fondation 

Les j ustifications vi s-à-vis du sol cond uisent en prat ique à déterm i ner  la 
longueur des p ieux de te l le  façon que le sol soit capable d'éq u i l i b rer les 
charges par mob i l i sation du terme de poi nte et du frottement latéral .  



:E '<!) "O 
c ::::1 
.... </} 

"'O <!) 
0 <!) c '<!) </} :J •::::: 0 0 .... (V) ::::1 .-t � 
0 c N 0 c 
@ c 
....... 0 •;:J ..c u O'l ::::1 ·;:::: "O >- 0 a. ...., o. 0 <!) u ...., 

<!) .... ::::1 0 E-< 
-d 0 c ::::1 
Cl 
@ 

Fondations profondes 

Justification des pieux 

C'est l 'état l im ite de service de compress ion du béton qu i  est déterm i­
nant. 
Si on suppose que la résistance conventionne l le  fe du béton des p ieux,  
compte ten u  des cond it ions de leur réal isat ion,  est  égale à 1 6, 7 MPa,  on 
doit vérifier que la contrainte moyenne de com press ion sous la com bi­
naison caractéristique est i nférieure à 0,3fe ,  soit 5,0 MPa : 

1 , 726 
Contrainte moyenne CTmoyen = 

0, 385 
= 4,5 < 5,0 MPa 

Justification de la résistance de la semel le 

On appl ique la méthode des b ie l les .  L'angle d ' inc l inaison des b ie l les  est 
pris égal à : 
I nc l i naison des bie l les 

fi d 
tge = ---­

a' - 0,52a 
fi . 1 , 30 . 0 

------ = 1 , 30 , SOlt 8 = 52,4 
2 ,  10 - 0,52 . 0,70 

La charge fictive Pu centrée à prendre en com pte est égale à trois foi s  la  
réaction maximale sur  les p ieux,  soit Pu = 3 · 2, 380 = 7, 140 MN .  

• État limite ultime de compression des bielles 
La contrai nte de compress ion des b ie l les  au n iveau du  poteau est : 

Pu 7, 140 
Contrai nte cre = = = 23,2 MPa 

ab sin 28 0, 702 O, 7922 
< l , 15fek = 28, 8 MPa 

• État limite ultime de résistance 
La classe d'environnement étant la  classe XA 1 ,  la section d'acier déter­
minée à l'état l im ite u lt ime de rés i stance sera majorée de 1 0  %. 
Armatures en cerces 

Pu 
As = ----3 tge . fyd 

7' 140 
= 24 3 cm 2 

3fi . 1 ,  30 . 435 ' ' 

majorée de 1 0 %, soit 26 ,  7 cm2 

Dispositions constructives 

Les armatures cerces pourront être constituées par 4 barres HA 3 2 ,  aux­
quel les viendront s'ajouter les armatures nécessaires pou r  assurer  le 
recouvrement des coupures entre barres successives .  
Le ferrai l lage est  complété par un  quadril lage représentant au mo ins  
8 ,9 cm2 dans  les deux d i rections. 
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1 4 . 1  Général ités 

Les murs de soutènement font l'objet de la Section 9 de l'Eurocode 7,  qui 
renvoie pour l'analyse des états limites à la Section 6 Fondations superfi­
cielles de l'Eurocode 7. 

Il s'agit dans ce chapitre des murs poids, par distinction des écrans de 
soutènement ou des ouvrages de soutènement composites tels que les 
ouvrages en terre renforcés par des ancrages, des géotextiles ou compor­
tant des rangées d'ancrages ou de clous. 

L'analyse du comportement du mur qui est décrite reprend la méthode 
proposée par le dossier pilote MUR 73 du SÉTRA. 

Cette méthode consiste à considérer l'équilibre de l'ensemble défini par 
l'interface entre le sol et la semelle du mur de soutènement et les deux 
plans verticaux fictifs passant par l'avant et l'arrière de la semelle. 

La détermination de la poussée des terres et les états limites sont ceux qui 
sont définis par l'Eurocode 7 . 

1 4 . 2  Actions 

1 4 . 2 . 1  Actions [2.4.2 (4)] 

L'Eurocode 7 préconise les actions à prendre en compte : 

lllli- le poids des sols, des roches et de l'eau ; 
lllli- les contraintes existant dans le terrain ; 

lllli- les pressions des terres et les pressions de l'eau présente dans le 
terrain ; 

339 



"'O 0 c :J 0 
(V) .-t 0 N 
@ 
....... ..c O'l ·;:::: > a. 0 u 

340 

Règ les particu lières 

� les pressions de l'eau libre, y compris celle des vagues ; 
� les pressions de l'eau interstitielle ; 

� les forces d'écoulement ; 

� les charges permanentes et les charges provenant des structures ; 

� les surcharges ; 

� les forces d'amarrage ; 

� l'enlèvement de charges ou l'excavation du terrain ; 
� les charges de circulation ; 

� les mouvements provoqués par les activités minières ou les autres 
activités liées aux caves ou aux activités de creusement de tunnels ; 

� le gonflement et le retrait provoqués par la végétation, le climat ou les 
variations d'humidité ; 

� les mouvements dus au fluage ou au glissement ou au tassement 
d'une masse de terrain ; 

� les mouvements dus à la dégradation, à la dispersion, à la décompo­
sition, à l' auto-compaction et à la dissolution ; 

� les mouvements et accélérations dus aux tremblements de terre, aux 
explosions, aux vibrations et aux charges dynamiques ; 

� les effets de la température, y compris l'action du gel ; 
� les charges de glace ; 

� la précontrainte imposée dans les ancrages ou les butons ; 
� le frottement négatif. 

Les actions permanentes défavorables (ou déstabilisatrices) et favorables (ou 
stabilisatrices) peuvent dans certaines situations être considérées comme 
provenant d'une source unique. Si elles sont considérées de cette façon, un 
facteur partiel unique peut être appliqué à la somme de leurs effets. 

Les valeurs de calcul du poids volumique du matériau de remblai doivent 
être estimées en fonction de la connaissance du matériau disponible pour 
le remblaiement. Le rapport de calcul géotechnique doit spécifier les 
contrôles qui devront être effectués au cours de l'exécution des travaux 
afin de vérifier que les valeurs réelles sur le chantier ne sont pas plus mau­
vaises que celles adoptées pour le calcul. 
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M u rs de soutènement 

1 4 . 2 . 2  Action de la pression des terres 

La détermination de la pression des terres doit tenir compte des modes et 
amplitudes admissibles des mouvements et déformations qui peuvent se 
produire dans l'ouvrage de soutènement à l'état limite considéré. 

L'annexe C.3 donne l'ordre de grandeur du mouvement nécessaire. Par 
exemple, pour un sol moyen, le déplacement en tête est de l'ordre de 
0,3 o/o de la hauteur du mur, et le déplacement d'ensemble est de l'ordre 
de 0, 1 % pour un état limite de poussée. 
Pour le béton coulé en place, on peut admettre que le paramètre d'inter­
face 6 entre le soutènement et le terrain est égal à <pcv,d> valeur de calcul 
de l'angle de frottement interne à l'état critique. 

• Tal u s  i nfin i  

La composante horizontale de la pression des terres sur un écran vertical 
due à un talus incliné d'un angle (3 sur l'horizontale est donnée par 
l'abaque en figure 14. 1 .  

1,0 
0,9 0,8 
0,7 0,6 
0,5 

><" " 0,4 -;; " 0 ·� 0,3 0 
-= " 
;; ;g Q. 0,2 g ü 

0,1 10 15 

K, actif 

20 25 30 35 
Valeurs de calculs l(J' _ flla' = 1,0 

Figure 1 4 . l 

- P1ip• = 0,80 
- f3/tp' = 0,60 
- P1ip' = 0 4CfJ ---' 1ip' = 0 20 - [3/lf?, = 0.00 ' 

P�· = - o  20 
:::: P1ip' = - 0, 0 , 

� f3/tp' = - 0  60 45" P1ip' = - 0,80 
, 

f3/tp' = - 1,0 
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Règ les particu lières 

• Talus fi n i  

On trace les diagrammes correspondant aux talus infinis fictifs obtenus 
en prolongeant chacune des parties du talus, soit les droites AA' et BB' 
(figure 14.2). Le diagramme du talus fini est la partie commune aux deux 
diagrammes (le talus réel correspondant à la partie commune des deux 
talus fictifs). 

B 

�=======l - - - - - - -
------'-(__-���� - - - - - - - - - - - - - - - - � 

B'  A '  0 
Figure 1 4 .2 

• Charge u n iforme l i néaire de largeu r fi n ie sur  le talus 

On trace le diagramme correspondant au talus infini fictif obtenu en assi­
milant la charge à une couche de sol équivalente, soit la droite BB', paral­
lèle au diagramme de poussée du talus, soit la droite AA' (figure 14.3) .  

Le début de la zone d'influence de la charge est définie par le point C, 
intersection avec l'écran de la droite tracée à partir de l'extrémité avant 
de la charge et inclinée de l'angle cp sur l'horizontale. 

La fin de la zone d'influence de la charge est définie par le point D, inter­
section avec l'écran de la droite tracée à partir de l'extrémité arrière de la 

charge et inclinée de l'angle 7r + <.p sur l'horizontale. 
4 2 
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M u rs de soutènement 

,..,...,....."'T'T'T'"T'TT'T"T'T'T'"...,...,-r"T'TT"!......-������-----i1 B 

�------.-----..... --�--���---1o....i _A��� 

B '  A '  
Figure 1 4 . 3  

• Charge un iforme l inéaire de largeu r fi n ie sur  le talus 

On propose, à défaut de méthode validée, d'utiliser les méthodes ci-des­
sous, avec les réserves qui s'imposent. 

L'effet d'une charge uniforme locale peut être évalué en utilisant la 
méthode empirique due à M. Krey, très approximative, mais suffisante 
dans la plupart des cas, tant que la charge n'est pas trop proche de l' écran. 

Cette méthode consiste à remplacer le diagramme réel par une distribu­
tion triangulaire dans plan vertical normal à l'écran et trapézoïdale dans 
un plan horizontal. 

La pression maximale sur l'écran est définie par qmax : 

4P 
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Règ les particu lières 

avec : 

� P = pab tan (: - �) , 

� z 1  = d tan rp, 
� z2 = ( b + d) tan (: + �) 

z 

d b 

n <p 
- + -4 2 

Distribution verticale 

p 

Figure 1 4 .4 

1 
Arctan l 

p 

a 

Distribution horizontale 

Lorsqu'une charge P est concentrée à proximité de l' écran, on peut obte­
nir de meilleurs résultats en utilisant la formule d'origine semi-empi­
rique de Spangler et Gerber : 

p m2n2 
o-h = 1 , 77 2 2 2 3 cos2 ( 1 , 1 B) 

h (m + n ) 
expression dans laquelle la valeur de m est limitée inférieurement à 0,4. 

0 
X =  mh p 

Distribution verticale 

Figure 1 4 .5  

Distribution horizontale 
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M u rs de soutènement 

1 4 .  2 .  3 Action de l'eau 

La présence de l'eau se traduit par deux effets : 

� un effet direct qui est la pression hydrostatique ; 

� un effet indirect qui est dû à la modification de la densité du sol par 
« déjaugeage », qui se répercute en particulier sur le diagramme des 
poussées. 

Le diagramme de poussée dû à la présence d'une nappe d'eau est déter­
miné de la façon suivante : 

Figure 1 4 .6 

1 4 . 3  Justifications 

1 4 . 3 . 1 J u stifications vis-à-vis  d u  sol 

Il s'agit, en référence aux fondations superficielles : 

� des états limites ultimes de portance, de glissement et de renverse­
ment ; 

� de l'état limite de service de tassement. 
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Règ les particu lières 

1 4 . 3 . 2  J u stifications vis-à-vis des matériaux 

• Sol l icitations de calcul 

Voile .fA 1 
p . 1 MA 1 atm j - TA j Talon 

- - - - -

Ms 
A 

Mc 

&f; î 
B c

î � Ts Tc 
D 

- - - - -

Figure 1 4 . 7 

Les sollicitations de la structure du 
mur sont déterminées à partir des 
actions auxquelles il est soumis, à 
savoir les actions prises en compte 
pour les justifications vis-à-vis du 
sol, ainsi que les réactions du sol qui 
en résultent. 

En particulier, les sollicitations du 
patin avant peuvent être détermi­
nées en considérant le poids propre 
du patin, le poids du remblai sur le 
patin et la réaction du sol. 

De même, le moment d'encastrement du talon arrière peut être calculé 
en écrivant l'équilibre de la zone située à l'intersection du voile et de la 
semelle, soumis aux efforts d'encastrement du voile et du patin, ainsi 
qu'à la réaction du sol sur la largeur du voile. 

• États l i m ites 

Les états limites à considérer sont les états limites ultimes ou de service 
usuels relatifs aux sections de calculs considérées. 

• Dispositions constructives 

Les armatures longitudinales du voile en partie courante représentent 
globalement 0, 1 o/o de la section du voile. La face avant peut être armée 
avec un ferraillage de peau, de façon à assurer un meilleur comportement 
vis-à-vis de la fissuration due au retrait et aux variations de température. 

En extrémité de mur, les armatures longitudinales du côté des terres peu­
vent être renforcées pour reprendre les moments de flexion transversale. 
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M u rs de soutènement 

Définitions 

Géométrie 

On cons idère le mur  de soutènement dont la géométrie est défin ie  su r  
le schéma ci-dessous. 

0,90 0,20 
++ 

4,00 

0,5 0 

1 0,7 5 10,5 01 2,00 1 ,7 0 

Matériaux 

Le béton est un C2 5/30,  de rési stance à la corn press ion /ck = 25 MPa . 
Les aciers ont une l i m ite d'é lasticité /yk = 500 MPa et sont de classe de 
duct i l ité B.  
Le remblai a un  poids volum ique de 20 kN/m3 et un angle de frottement 
i nterne <p1 = 35° , sans cohés ion.  
La contrainte de rupture du sol d'assise est q� = 0,60 MPa. L'angle de 
frottement i nterne est <p2 = 30° . 
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Règ les particu lières 

Conditions d'exploitation 

La classe structurale du bâti ment est la classe 54. Le mur est de classe 
d'exposition XA 1 .  
On considère que  le béton est coulé au contact d 'un sol ayant reçu  une 
préparation et l 'enrobage m in imal est de 30 mm,  soit un  en robage 
nominal Cnom = 40 mm.  

Actions 

Le déta i l  du calcul des actions figure dans le tab leau ci-dessous. 

Actions permanentes 

Le déta i l  du calcul des actions figure dans le tab leau ci-dessous. 

G0 : Poids propre du mur  

G1  : Poids des terres sur  le talon arri ère 

G2 : Poussée des terres 

La poussée des terres qu i  s'exerce sur l 'écran vertical (E) passant par 
l 'arrière du talon est défin ie  par : 

Talon de Rankine tr = htg(
JT 

- <p )  = 4,00 · tg(45° - 17, 5°) = 2,08 m, 
4 2 

très vois in  de 2 ,00 m 
On peut donc considérer qu'on se situe dans le cadre de l 'hypothèse de 
Ran kine. 

Poussée du talus ka = 0,403 
kh = ka ·  COS 8 = 0,356 

Poussée du remblai ka = 0,27 1  

8 = 28° 
kv = ka .  sin 8 = 0, 1 89 
8 = 0° 

kh = ka .  cos 8 = 0,27 1 kv = ka .  sin 8 = 0 
L'éq uation qu i  donne le point d' i ntersection des deux d iagrammes 
s'écrit : 

0, 356 · 20 · (z - 0, 90) = 0,27 1  · 20 · Z ,  
La composante horizontale d e  l a  poussée vaut : 

À la profondeur z = 3,  77 m : 0,27 1  · 20 · 3 ,  77 
À la profondeur z = 5,40 m : 0,27 1  · 20 · 5,40 
La composante verticale de la poussée vaut : 

À la profondeur z = 3 ,  77 m : 0, 1 89 · 20 · (3, 77 - 0,90) 

soit z = 3 ,77 m 

= 20,4 kN/m2 

= 29, 3 kN/m2 

= 1 0, 8  kN/m2 
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M u rs de soutènement 

0,90 

3,7 7  20,4 kN/m2 

5,40 
29,3 kN/m2 

Actions variables 

Su rcharge d'exploitat ion sur  le remblai : q = 10,00 kN/m2 
La poussée due à la surcharge est constante par part ies : 
La composante horizontale de la poussée vaut : 
Jusq u'à la  profondeur  z = 3,  77 m : 0, 356 · 10,00 
À partir de la profondeur z = 3, 77 m : 0,271 · 10,00 
La composante verticale de la  poussée vaut : 
Jusq u'à la  profondeur  z = 3,  77 m : 0, 1 89 · 10,00 

Actions accidentel les 

Sans objet. 

Sol licitations 

= 3,6 kN/m2 
= 2,7 kN/m2 

= 1 , 9  kN/m2 

La résu l tante des actions appl iquées au mur, calcu lée dans la sect ion de 
contact entre la semel le et le sol comprend l'effort vertical ,  l 'effort hori­
zontal et un moment que l'on calcule par rapport à l'arête avant de la 
semel le .  
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Règ les particu lières 

Semelle 3,2 5 ·0 ,50·25  

Voile 0,20-4,00·2 5  

0 ,  1 5-4,00·2 5 

G0 : Poids propre du mur 

Partie triangulaire 0, 1 5 -4,00·20 

Partie rectangulaire 2 ,00·4,00·20 

G1 : Poids des terres 

Triangle supérieur 2,87·20,4· l /2 

Rectangle 1 ,63·20,4 

Triangle inférieur 1 ,6 3 ·(29,3 - 20,4)· l /2 

Corn posante verticale 2 ,87· l 0,8· l /2 

G2 : Poussée des terres 

Partie supérieure 2 ,87·3 ,6 

Partie inférieure 1 , 6 3 · 2 , 7  

Corn posante verticale 2 ,87· 1 ,9 

Q : Surcharge d'exploitation 

États l imites ultimes 

Fondamentale : l , 3 5(C0 + C1 + C2) + l ,50C 

Fondamentale : C0 + C1 + l , 3 5 C2 + l ,50C 

États limites de service 

Caractéristique : C0 + C1 + C2 + Q 
Quasi permanente : C0 + C1 + C2 

Effort 
vertical 

Effort 
horizontal 

llll@tlltiJllll·MfüitiS 
40,6 

20,0 

1 5 ,0 

75,6 

1 2 ,0 

1 60,0 

1 72,0 

1 5 , 5  

1 5,5 

5 , 5  

5,5 

363 

2 7 7  

2 6 9  

2 6 3  

1 ,6 3  

0,85 

1 ,05 

1 ,  1 5  

2 , 2 5  

3 , 2 5  

3 , 2 5  

29,3 

33,3 

7 ,3  

69,9 

1 0,3 

4,4 

1 4, 7  

2 , 5 9  

0,82 

0,54 

3,07 

0,82 

1 1 6 

1 1 6 

85 

70 

• 
66,0 

1 7,0 

1 5 ,8 

98,8 

1 3 ,8 

360,0 

373,8 

-75,9 

-27,3 

-3,9 

50,4 

-56,7 

-3 1 , 6 

-3,6 

1 7, 7  

- 1 7,5 

-
5 3 5  

3 70 
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M u rs de soutènement 

Justifications 

Justifications vis-à-vis  du sol de fondation 

Les j ustifications vis-à-vis du sol sont ce l les qu i  concernent les fonda­
t ions superfic ie l l es .  

• État limite ultime de mobilisation du sol 
---7 Combinaison fondamentale sous charge maximale : Rh 0, 1 16 
I nc l i naison de la résu ltante 8 = arctg- = arctg = 17 ,  7° Rv 0,363 

. 8 2 17 ,7  2 Coefficient z8f3 = (1 -
90

) = (1 - 90) = 0, 645 

1 ' , . ' 1 
6 6 Contrainte admiss ib le - (qu - q0)1813 + q0 = -0, 0 · 0, 45 = 0, 1 9  MPa 

Yq 2 
M 0,535 

Excentricité de la charge e1 = - = = 1 , 47 m,  Rv 0, 363 
comptée à part i r  de l'arête avant de la semel le  

L'excentric ité e 1  de la résu ltante étant supér ieure au t iers de la largeur  
de la semel le ,  cel le-ci  est  entièrement comprimée dans l'hypothèse d 'un 
comportement l i néaire élastique d u  so l .  
La contrai nte de référe nce est  détermi née dans l ' hypothèse de 
Meyerhof. 

Contrainte , Rv 0, 363 
q réf = 

2e1 
= = 0, 12  M Pa < 0 ,  1 9 M Pa 

2 .  1 ,47 
---7 Combinaison fondamentale sous charge min imale : Rh 0, 1 16 
Inc l ina ison de la résu ltante 8 = arctg- = arctg = 22, 7° Rv 0,277 

Coefficient 
. 8 2 22,7 )  
l8f3 = ( 1  -

90
) = ( 1  - 90 2 = 0,559 

1 ' ' . ' 1 
Contrainte admiss ib le -(qu - q0)i8f3 + q0 = - 0,60 · 0,559 = 0, 17 MPa 

Yq 2 
M 0, 370 

Excentric ité de la charge e1 = - = = 1 , 34 m,  
Ru 0, 277 

comptée à part i r  de l'arête avant de la semel le  
L'excentric ité e 1  de la résu ltante étant supér ieure au t iers de la largeur  
de la semel le ,  cel le-ci  est  entièrement comprimée dans l'hypothèse d 'un 
comportement l i néaire élastique d u  so l .  
La contrai nte de référe nce est déte rm i née dans l ' hypothèse de 
Meyerhof. 
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Règ les particu lières 

Contrai nte 
Rv 0,277 

qréf = - = = 0, 10 MPa < 0, 1 7  MPa 
2e1 2 · 1 , 34 

• État limite de service de mobilisation du sol 
Rh 0,085 

Inc l inaison de la résu ltante 8 = arctg- = arctg = 17 ,5° 
Rv 0, 269 

. 8 2 17 ,5  2 Coeffic ient i8f3 = (1 -
90

) = (1 - 90) = 0,649 

1 I I • I 1 
Contrai nte admiss ib le - (qu - q0)i8f3 + q0 = - 0,60 · 0, 649 = 0, 1 3 MPa 

Yq 3 
M 0, 398 

Excentric ité de la charge e1 = - = = 1 48 m, 
Rv 0,269 ' 

com ptée à partir de l'arête avant de la seme l le  
L'excentric i té e 1  de la résu l tante étant supérieure au t iers de la  largeur 
de la seme l le ,  cel le-ci est  entièrement com primée dans l 'hypothèse d 'un 
com portement l i néaire é lastique du  sol .  
La contrainte de  référence est détermi née dans l 'hypothèse de 
Meyerhof. 

Contrai nte 
Rv 0,269 

qréf = - = = 0,09 MPa < 0,  1 3 MPa 
2e1 2 · 1 ,48 

• État limite ultime de renversement 
On a vu précédemment que la semel le reste toujours comprimée. 

• État limite ultime de glissement 
Combinaison fondamentale sous charge min imale 

C d .  . ' , . f" R ./ R V tg <P2 , 1 · 1 
h , . on 1t1on a ven 1er h :::::::: , en neg 1geant a co es 1on 

1 , 2  
277 . tg30° 

La condit ion est vérifiée : 1 1 6 kN/ml � = 133 kN/m l 
1 , 2  

• État limite de service de décompression du sol 
On a vu précédemment que la semel le reste toujours 
com pnmee . 

Justification de la résistance d u  mur 

On détermine l es  sol l ic i tations sur  la  hauteur  du  voi le 
sous l'effet de la poussée des terres et les contrai ntes 
sur  le sol correspondant à la même combi naison. 
L'équ i l ibre du  bloc situé à l ' i ntersection du vo i l e  et de 
la semel le permet de calcu ler  le moment d'encastre­
ment du talon arrière. 

11 
Dispositions 
constructives 
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EN 1990, Eurocode 0, Bases de calcul des structures, juillet 200 1 .  

EN 1990/NA, Annexe nationale à l'EN 1990, 2002. 

EN 1991 - 1 - 1 ,  Eurocode l, Actions sur les structures, juin 2001 .  

EN 1991/NA, Annexe nationale à l'EN 1991-1-1, mars 2003. 

NF EN 1992- 1 - 1  Octobre 2005 Eurocode 2 : Calcul des structures en 
béton - Partie 1 - 1  : règles générales et règles pour les bâtiments (P 1 8-
71 1 - 1 ) .  

NF EN 1992- 1 - 1/NA Annexe nationale. 

NF EN 1992- 1-2 Octobre 2005 Eurocode 2 : Calcul des structures en 
béton - Partie 1-2 : règles générales - Calcul du comportement au feu 
(P1 8-712- l ) .  

NF EN 1997- 1 Juin 2005 Eurocode 7 : Calcul géotechnique - Partie 1 : 
règles générales (Indice de classement : P94-25 1 - l ) .  

NF EN 1997- 1/NA Annexe nationale. 

Recommandations professionnelles pour l'application de la norme NF EN 
1992-1-1 et de son annexe nationale relatives au calcul des structures en 
béton, SEBTP, mars 2007. 

Fascicule 62, titre V du CCTG, Règles techniques de conception et de calcul 
des fondations des ouvrages de génie-civil, circulaire du 20 décembre 1993. 

Dossier-pilote MUR 73, SETRA, réimpression partielle d'avril 1988 . 

Recommandations pour le choix des paramètres de calcul des écrans de sou­
tènement par la méthode aux modules de réaction, Jean Balay, Laboratoire 
central des Ponts et Chaussées, 1984. 

Calcul des ponts aux Eurocodes Utilisation du Fascicule 62 Titre V du 
CCTG, Sétra, janvier 2008. 
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A B 

acier barre 
de béton armé 32 de gros diamètre 43 

action 1 3  relevée 223 
action de la pression des terres 341 béton 2 1  
analyse bielle 129 

locale 65 c 
structurale 65 

calcul de l'ouverture des fissures 
ancrage 148 

-� des armatures sur appui de rive � chaînage 239 "O 
c 224 ::::1 
.... charge </} des armatures sur appui inter-"'O <!) 

0 <!) climatique 62 c '<!) 
médiaire 224 </} :J •::::: 0 0 

d'exploitation 59 .... (V) ::::1 par scellement 35 ..-t � 
0 c N 0 armature de fluage 3 1 2  c 
@ c 
....... 0 

comprimée 2 18  horizontale sur les parapets 62 •;:J ..c u O'l ::::1 ·;:::: "O 
de chaînage 239 limite 3 12  >- 0 a. ...., o. 0 <!) u ...., de flexion 231  chariot élévateur 61  <!) .... ::::1 0 de peau 218  classe E-< 

-d 
transversale 225 de ductilité 32 0 c ::::1 

Cl association acier-béton 33 de résistance 2 1  @ 
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classification structurale 49 

coefficient 

de dilatation thermique 3 1  

partiel 10 

combinaison 

accidentelle 12 

caractéristique 1 3  

d'actions 12, 13, 7 1  

fondamentale 12  

quasi-permanente 13  

sismique 13  

comportement au feu 251 

comportement transversal 
d'un élément continu 3 15  

condition 

d'environnement 46 

de bétonnage 54 

de non-fragilité 2 1 7  

contour de contrôle de référence 
122 

contrainte 

de référence 282 

de rupture 283 

de rupture sous la pointe 308, 
3 10  

ultime d'adhérence 33 

Converse Labarre (formule de) 
3 19  

critère 

d'élancement 17 1  

pour les effets globaux 172 

D 

dalles 229 

déformation 24, 32 

déformation du béton 24 

disposition constructive 45 

durabilité 45 

durée d'utilisation de projet 7 

E 
éclatement 274 

effet 

du fluage 1 73 

du second ordre 169 

thermique 62 

effort mobilisable 

par frottement latéral 3 1 1 

sous la pointe 3 1 1  

effort tranchant 9 1  

élancement 169 

élément de hauteur variable 98 

enrobage 52, 322 

épure d'arrêt des barres 2 19, 232 

équilibre statique 1 1  

espacement des armatures 54 

état limite 

de déformation 15  7 

de service 8, 13, 141  

de résistance de la fondation 
290 

ultime 8 

ultime de renversement 287 
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Eurocode 3 

Eurocode 0 • 6 

Eurocode 1 • 13  

Eurocode 2 • 14 

exigences de base 6 

F 
façonnage des barres 34 

flexion 

composée 77 

simple 77 

fluage 27 

fondation 2 79 

profonde 307 

superficielle 277 

frottement latéral unitaire limite 3 1 1  

gel 304 

géométrie 66 

G 

gestion de la fiabilité 7 

H 
hauteur d'encastrement équivalen­
te 277 

1 
imperfection géométrique 74 

J 
joint 

de dilatation 304 

de rupture 304 

I ndex 

L 
liaison entre les membrures 106 

limitation des contraintes 141  
limite 

de flèches 1 5  7 

de l'ouverture calculée des fis­
sures 143 

longueur efficace 169 

M 

maîtrise de la fissuration 143 
méthode 

d'analyse 172 
de Caquot 210  
des coefficients partiels 8 
forfaitaire 203 
simplifiée 260 

modèle 
bielles et tirants 128 

de comportement 69 
de treillis 9 5 

module de réaction verticale 284 
mur de soutènement 339 

nœud 131  

notation 14  

N 

p 
paquet de barres 43 
pieu tubulaire 3 12  

plancher-dalle 245 
poinçonnement 12 1  

357 



358 

Poisson (coefficient de) 3 1  
portée utile des poutres et dalles 67 
poteau 178 
pourcentage minimal 217 
poutre 106, 203 
poutre-cloison 66 
pression localisée 138 

recouvrement 

des barres 40 

R 

des treillis soudés 44 
résistance 32 

à la traction 22 
conventionnelle du béton 319 
en compression 21 

retrait 29 
de dessiccation 29 
endogène 29 

5 
section minimale d'armature 145 
semelle 

sur deux pieux 324 
sur quatre pieux 326 
sur trois pieux 325 

situations de projet 7 
sol 281 

état limite de mobilisation glo­
bale du sol 3 1 8  
état limite de mobilisation 
locale du sol 318 

sollicitation 65 
soulèvement des angles 232 
suspente 227 

T 
table de compression 66 
Terzaghi (méthode de) 319 
tirant 130 
tolérances réduites 10 
torsion 107 

gênée 1 1 1  
V 

valeurs de calcul 

de la résistance 9 
des effets des actions 9 

valeur tabulée 253 
vérification des flèches 161 
voile 1 92 
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