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Avant-propos

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

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

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

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

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

Cet ouvrage prend également en compte les Recommandations profes-
sionnelles pour Tapplication 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 I’article corres-
pondant de I’Eurocode 2.
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Presentation

1.1 Les Eurocodes

1.1.1 La réglementation

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

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

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

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

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

1.1.2 Les Eurocodes

Dans le domaine des regles de conception-calcul, il s’agit de dix textes
codificatifs formant un ensemble cohérent se déclinant comme suit :
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EN 1990 — Bases de calcul des structures.

EN 1991 — Actions sur les structures.

EN 1992 — Calcul des structures en béton.

EN 1993 — Calcul des structures en acier.

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

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

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

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

m Actions sur les structures

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

1991-1-4 Actions du vent

1991-1-5 Actions thermiques

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

1991-1-7 Actions accidentelles

1991-2 Charges sur les ponts dues au trafic

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

m Calcul des structures en béton

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

1992-2 Ponts

1992-3 Structures de souténement et réservoirs

m Calcul des structures en acier

1993-1-1 Généralités — Regles communes
1993-1-2 Résistance au feu
1993-1-3 Cénéralités — Profilés et plaques a parois minces formés a froid

1993-1-4 Généralités — Structures en acier inoxydable
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1993-1-5 Généralités — Résistance des plaques planes raidies chargées dans
leur plan

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

1993-1-7 Généralités — Résistance des plaques planes raidies chargées hors
de leur plan

1993-1-8 Calcul des assemblages

1993-1-9 Résistance a la fatigue

1993-1-10  Evaluation de résistance a la rupture fragile
1993-1-11 Utilisation des cables a haute résistance
1993-2 Ponts

1993-3 Batiments

1993-4-1 Silos

1993-4-2 Réservoirs

1993-4-3 Pipelines

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

1993-7-2 Cheminées

m Calcul des structures mixtes acier-béton

1994-1-1 Regles communes

1994-1-2 Résistance au feu

1994-2 Ponts

m Calcul des structures en bois

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

1998-1
1998-2
1998-3
1998-4
1998-5
1998-6

1999-1-1
IJeI8-1) 22
[[CEE)=

Conception et dimensionnement des structures pour la

résistance aux séismes

Regles générales, actions sismiques et regles pour les batiments
Ponts

Renforcement et réparation des batiments

Silos, réservoirs et canalisations

Fondations, structures de soutenement et aspects géotechniques
Tours, mats et cheminées

Calcul des structures en alliage d’aluminium

Regles générales et regles applicables aux batiments
Calcul de la résistance au feu
Structures susceptibles a la fatigue

1.2 LEurocode O - Bases des calculs
de structure

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

1.2.1 Exigences de base

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

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

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

P actions conformes a ’EN 1991 ;

P résistance, durabilité et aptitude au service conformes a 'EN 1992-1-1,
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1.2.2 Gestion de la fiabilite

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

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

1.2.3 Dureée d’utilisation de projet

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

Durée d’utilisation — Valeurs de ’Annexe nationale

Catégorie Durée
d’utilisation

1 10 ans Structures provisoires

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

3 25 ans Structures agricoles et similaires

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

5 100 ans Structures monumentales de batiments, ponts et

autres ouvrages de génie civil

1.2.4 Principes du calcul aux etats limites

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

B Situations de projet

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




Dans les cas courants, on distingue :

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

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

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

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

B Etats limites ultimes

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

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

B Etats limites de service

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

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

1.2.5 Verification par la methode
des coefficients partiels

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

On doit vérifier que dans toutes les situations de projet a examiner,
aucun état limite n’est dépassé.
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B Valeurs de calcul des effets des actions

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

Fd = ’YfFrep

ou Frp est la valeur représentative appropriée de I’action, et y; un coeffi-
cient partiel pour I'action ; Frp, = 1 F ; Fi est la valeur caractéristique de
’action.

Pour un cas de charge spécifique, la valeur de calcul E4 de Peffet des
actions peut s’exprimer sous forme générale par :

Eq = WSdE{’Yf,iFrep,i ; ad}

avec aqlavaleur de calcul des données géométriques, et y5q un coefficient
partiel tenant compte des incertitudes dans la modélisation des effets des
actions.

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

Eq = E{VgiFrepi; aa}

aveC Vg = VsdVti

B Valeurs de calcul de la résistance

La valeur de calcul X4 d’une propriété de matériau peut s’exprimer sous
forme générale par :
Xk
Xd =1nN—
m
ou Xy est la valeur caractéristique du matériau ; 7 est un coefficient de
conversion qui tient compte des parametres tels que les effets du volume,
de 'humidité ou de la température ; 5., est un coefficient partiel pour la
propriété du matériau.

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




10

1 1 X
Ri= —R{X4;;ai} = —R {"?i ﬁ;ad}

Trd TRd m,i

avec ypq Un coefficient partiel qui couvre l'incertitude du modele de
résistance.

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

Xki
Ri=R {9, — ;aq
IM.i

aAveC Ym,i = TRdTmii

B Coefficients partiels v, sur les matériaux

Le coefficient partiel sur le béton 5. etle coefficient de sécurité partiel sur
Iacier =, ont les valeurs suivantes :

| % | %

Pour les combinaisons fondamentales 1,5 RS
Pour les combinaisons accidentelles, 1 2 10
a I’exception du séisme ’ '

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

B Coefficients partiels réduits ~,; sur les matériaux

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

[0 Reéduction basée sur des tolérances réduites

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

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

T - 0«0 =250

Tolérance sur les dimensions

5 10 30
de la section transversale +Ah, +Ab (mm)

Tolérance sur la position moyenne
des armatures dans la direction 5 10 20
défavorable pour la hauteur utile (mm)

On peut effectuer une interpolation pour les valeurs intermédiaires.

O Réduction basée sur lutilisation, pour le calcul,
de données géomeétriques réduites ou mesurees
Si le calcul de la résistance est basé sur des données géométriques cri-
tiques, y compris la hauteur utile, qui sont, soit réduites par les imper-
fections, soit mesurées dans la structure finie, les coefficients partiels
peuvent étre réduits aux valeurs v, .4, = 1,05 et v eqr = 1.45.

En outre, s’il est démontré que le coefficient de variation de la résistance
du béton n’est pas supérieur a 10 %, le coefficient partiel relatif au béton
peut étre réduit a la valeur 7, 43 = 1,35.

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

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

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

1.2.6 Etats limites ultimes

B Verification de Péquilibre statique et de la résistance

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

11
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Ed,dst < Ed, stb

avec FEqq4y la valeur de calcul de leffet des actions déstabilisatrices, et
E4 ot la valeur de calcul de 'effet des actions stabilisatrices.

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

Ed < R4

avec Eq la valeur de calcul de leffet des actions, et Rq la valeur de calcul
de la résistance correspondante.

B Combinaisons d’actions pour situations durables
ou transitoires

inai 2 idérer s’écrivent symboliquement :
Les combinaisons fondamentales a considérer s

O Verification des éetats limites EQU (ensemble A)

1,10Gx sup +0,90Ging + 1,50Qk.1 + 1,50 Y~ ey Qi1

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

1,35Gy sup + 100G ins + 1,50Qk1 + 150 Y "y Qi1

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

v

Gkint actions permanentes favorables.

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

» O action variable dominante. Lorsqu’une action variable est
» Q.1 actions variables d’accompagnement.
[ |

Combinaisons d’actions pour situations accidentelles
ou sismiques

Les combinaisons accidentelles a considérer s’écrivent symboliquement :

Gioswp + Gucint + Ad + (11 0wty ) Ot + ) 12Ok
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Les combinaisons sismiques a considérer s’écrivent symboliquement :

G sup + Gk,inr + Agd + Z Y ; Ok,iz1

1.2.7 Etats limites de service

B Veérifications
Lorsque 'on considére un état limite de service, il faut vérifier que :

Eq < Cy

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

B Combinaisons d’actions

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

Gy sup + Gkinf + Ok,1 + E Yo, Ok,i>1
Les combinaisons fréquentes a considérer s’écrivent symboliquement :
G sup + Gxiint + U1 Ok1 + E Yy Ok.is1

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

Gy,sup + Grjinf + Z 1, ; Okiz1

1.3 LEurocode 1 - Actions

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

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

© Dunod. Toute reproduction non autorisée est un délit.

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

13
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» 1991-1-3 — Actions de la neige.

» 1991-1-4 — Actions du vent.

» 1991-1-5— Actions thermiques.

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

Voir le chapitre 3 pour plus d’informations.

1.4 LEurocode 2 - Structures en bheéton

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

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

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

Rappel

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

1.5 Notations utiliséees dans les
Eurocodes

B Notations en majuscules latines

Action accidentelle

Aire de la section droite

Aire de la section droite du béton

Aire de la section des armatures de béton armé
Aire de la section minimale d’armatures

Aire de la section des armatures d’effort tranchant
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Diamétre du mandrin de cintrage
Effet des actions

HH

Eey Boony Module d’élasticité tangent a I'origine (o, = 0) pour un béton de
masse volumique courante a 28 jours

c.eff Module d’élasticité effectif du béton

ed Valeur de calcul du module d’élasticité du béton

b om Module d’élasticité sécant du béton
E.(t) Module d'élasticité tangent a I'origine (o, = 0) au temps ¢ pour un
béton de masse volumique courante
Valeur de calcul du module d’élasticité de 'acier de béton armé

£

Mgq

Rigidité en flexion

&

Equilibre statique

Action

Valeur de calcul d’une action
Valeur caractéristique d’une action

Valeur caractéristique d’une action permanente

P

Moment d’inertie de la section de béton
Longueur

Moment fléchissant

Valeur de calcul du moment fléchissant agissant

Effort normal

Ngq Valeur de calcul de [l'effort normal agissant (traction ou
':7; compression)
g Valeur caractéristique d’une action variable
5 “ Résistance
2 Efforts et moments internes (Sollicitations)
‘:2: Moment statique
g Etat limite de service (ELS)
§ Moment de torsion
g Txa Valeur de calcul du moment de torsion agissant
% Etat limite ultime (ELU)
9_.2 Effort tranchant
ﬁ_ Via Valeur de calcul de leffort tranchant agissant
=]
2
A
®
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B Notations en minuscules latines

>

—

O

\13

| Sk
| Jom |

\-h
S

=

¢ (ou L)

.
~

-
1/

Distance
Donnée géométrique
Tolérance pour les données géométriques

Largeur totale d’une section droite ou largeur réelle de la table
d’une poutreen Tou en L

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

Diametre ; profondeur

Hauteur utile d’une section droite

Dimension nominale supérieure du plus gros granulat
Excentricité

Résistance en compression du béton

Valeur de calcul de la résistance en compression du béton

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

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

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

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

Résistance en traction de I'acier de béton armé

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

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

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

Hauteur totale de la section droite

Rayon de giration

Coefficient ; facteur

Longueur ; portée

Masse

Rayon

Courbure en une section donnée
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Epaisseur

Instant considéré

Age du béton au moment du chargement

Périmetre de la section droite de béton dont l'aire est A
Composantes du déplacement d’un point

Profondeur de I'axe neutre

-

Coordonnées
Bras de levier des forces internes

v

B Notations en minuscules grecques

Angle ; rapport
Angle ; rapport ; coefficient
Coefficient partiel

Coefficient partiel relatif aux actions accidentelles A
Coefficient partiel relatif au béton

=
o

=2 |2
Q T |

Coefficient partiel relatif aux actions F
Coefficient partiel relatif aux actions permanentes G

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

Coefficient partiel relatif aux actions variables Q
Coefficient partiel relatif a I'acier de béton armé

IH
w

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

~/

Yt

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

)

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

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

Déformation relative en compression du béton au pic de contrainte

S 1O I Sy
IIJ\r ) E-

=
(N
]

=

Déformation relative ultime du béton en compression

17




»

Dunod.

Copy

18

n
=
o

L

N

>

Hq
= ]

=
=

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

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

Angle

Coefficient d’élancement
Coefficient de frottement
Coefficient de Poisson

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

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

Pourcentage d’armatures d’effort tranchant

Contrainte de compression du béton

Contrainte de compression du béton due a un effort normal

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

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

Coefficient de fluage, définissant le fluage entre les temps ¢ et 19,
par rapport a la déformation élastique a 28 jours

Valeur finale du coefficient de fluage

Coefficients définissant les valeurs représentatives des actions
variables

pour les valeurs de combinaison
pour les valeurs fréquentes

pour les valeurs quasi-permanentes
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2.1 Beton

2.1.1 Classes de résistance du béton [3.1.2.4]

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

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

2.1.2 Reésistance en compression [3.1.2]

B Reésistance caractéristique

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

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

fcm(t) — ,i3cc(t)fcm
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avec :
» fom = fu + 8, est la résistance moyenne en compression a 28 jours.

» B.(t) =exp is [1— ?]}

» 1 est I'age du béton, en jours.

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

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

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

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

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

fa(t) = fem(t) =8  pour3 <t < 28 jours
fe(t) = fa.  pourt > 28 jours

B Reésistance de calcul

La résistance de calcul en compression f4 est définie comme :

(0739 fck

fcd =

C

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

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

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

En premiére approximation, on peut admettre que la résistance a la trac-
tion fem(?) vaut :

fctm(t) = {ﬁcc(t)}afcm’l



Mateériaux

avec :
» « =1 pourr < 28 jours

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

En outre, on définit :

fet.0.05 = 0,7 fom la valeur inférieure de la résistance carac-
téristique a la traction (fractile 5 %),

Fete0.05 = 1,3 fetm la valeur moyenne de la résistance carac-
téristique a la traction (fractile 95 %).

B Résistance a la traction en flexion

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

h
fctm,ﬁ = max {(196 - ﬁ) fctm; fclm}

h étant la hauteur totale en mm.

B Résistance de calcul

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

et fetk.0.,05
fod = —cts etk B
Ve

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

© Dunod. Toute reproduction non autorisée est un délit.
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2.1.4 Deformations [3.1.3]

B Deéformation élastique

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

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

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

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

0.3
Ecm(t) — (fc}n(t)> Eem

B Relation contrainte-déformation pour I'analyse structurale
non linéaire

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 :

Oc kn — 772

fcm 1 + (k _ 2)77

avec .

Ec

n=—
Ecl

g1 est la déformation sous contrainte de compression maximale f.,

. I,OSEcm|€cl|
fcm

k
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0,4 fom-|

Figure 2.1

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

B Relation contrainte-déformation pour le calcul des sections

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

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

2

En — €&

Oc = fcd 1— <C—C> POUI‘O SHESNED
€c2

Oc = fed pour €2 < & < €an2

£c2 = 2,0 %o (pour des bétons de classe inférieure ou égale a 50).

€cu2 = 3,5 %o (pour des bétons de classe inférieure ou égale a 50).
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/

6cu2—78€
Figure 2.2

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

ec3 = 1,75 %o (pour des bétons de classe inférieure ou égale a 50).
€3 = 3,50 %o (pour des bétons de classe inférieure ou égale a 50).

Il est également possible d’utiliser le diagramme rectangulaire simplifié
dans lequel la hauteur de béton comprimée est égale a 0,8x, x désignant
la position de 'axe neutre, la contrainte étant constante et égale f.4, ou
0,9 fa si la largeur de la zone comprimée diminue vers la fibre la plus
comprimée.
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AN 7 -

Jd 1

Figure 2.3

2.1.5 Fluage [3.1.4]

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

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

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

O¢
500(00,1‘0) =S 99(OOJO) —
E.

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

Lorsque la contrainte de compression est supérieure a 0,45 fu (), il
convient de tenir compte de la non-linéarité du fluage. C’est par exemple
le cas de la précontrainte par pré-tension.
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B Equations de base pour le coefficient de fluage [annexe B]

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

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

Le coefficient de fluage ¢ (z,1p) peut étre calculé a partir de :

o(1,10) = poB.(t,t0)

» ou ¢, est le coefficient de fluage conventionnel :
©o = PruS(fem) (o)

» ou gy tient compte de 'humidité relative :

100

=1+ a; | o
YRH O,l{/h_o 1 2

» R H est ’humidité relative de ’environnement ambiant en %.

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

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

S ( 35\ %7
o) =
fCHl

35 \*°
> a2=<f > < 1(ou ap = 1 pour fo < 35 MPa)

» [(fem) tient compte de I'influence de la résistance du béton :

16,8
B(fcm) ==
V fem

» (3(1p) tient compte de I'age du béton au moment du chargement :

1
Bto) = —3
. 0,1+157

N

1 (ou o =1 pourfey < 35 MPa)
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» B.(t,1) rend compte du développement du fluage apres chargement :

0.3
t—t
Be(t,10) = (ﬁtom)
~MH -

» 3y dépend de P’humidité relative et du rayon moyen :

By =1,5[14(0,012RH)'®] ho + 25003 < 150003

35\
> a3 = <f_> < 1(ouaz =1 pour fom < 35 MPa)

2.1.6 Retrait [3.1.4]

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

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

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

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

Ecs = €cd T €ca

ou £ est la déformation totale de retrait ; e est la déformation due au
retrait de dessiccation ; ¢, est la déformation due au retrait endogene.

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

Ecd(t) = By (t,1:)knEcd 0

© Dunod. Toute reproduction non autorisée est un délit.
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(I - ts)

(t — 1) +0.04, /1]

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

JBds (tsts) —

\,

ou:

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

c’est-a-dire normalement a la fin de la cure

2A. :
* hp = — est le rayon moyen, en mm, de la section transversale,
u

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

ky dépend du rayon moyen ko et vaut :

m 100 200 300 > 500
1,00 0.85 0.75 0,70

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

Cciasseva| 20 | a0 | o | so | % | 1o

20/25 0,62 0,58 0,49 0,30 0,17 0,00
40/50 0,48 0,46 0,38 0,24 0,13 0,00

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

EC'd.(l‘) = ‘Bas (r )EC'd (OO)

Bis(t) = 1 — e702vD
Eca(00) = 295(fck — 10) x 107°

t est 'age du béton a l'instant considéré, en jours.
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2.1.7 Coefficient de Poisson [3.1.3]

P Le coefficient de Poisson relatif aux déformations élastiques du béton

non fissuré est pris égal a 0,20.

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

2.1.8 Coefficient de dilatation thermique [3.1.3]

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

Tableau recapitulatif des caracteristiques
des bétons

s
=]
(=]
]
0'9
s =
S
" @
n o
8 £
s
1]
n
]
-

12 16 20 25 30 35 40 45 50

facure IRE 20 25 30 37 45 50 55 60

i 24 28 33 38 43 48 53 58

P 16 19 22 26 29 32 35 38 4,1

fek005 R 1,3 15 1,8 20 22 25 27 29

s 20 25 29 33 3,8 42 46 49 53
2 27 000 29 000 30 000 31 000 33 000 34 000 35000 36 000 37 000
MO 1 8% 1.9% 20% 2,1% 22% 2,25% 23% 2,4% 2,45 %

=
N
o

2

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

2.2.1 Resistance [3.2.3]

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

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

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

La limite d’élasticité maximale réelle fx max ne doit pas dépasser 1,3 fyx.

2.2.2 Classes de ductilite [annexe C]

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

fuk > 50 %o k= (fi/fy)x > 1,08
uk = 75 %o 135> k = (fi/fy)kx > 1.15

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

2.2.3 Deéformations longitudinales et diagramme
contrainte-deformation [3.2.7]

Le module d’élasticité E, = 200000 MPa.

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

£ua €st donnée par ’Annexe nationale. La valeur a utiliser est 0,9¢ .
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Diagramme simplifié

(0]
/
- A—
———— |
————— kfx/
—————— | k/Vs
Jg"k —————— | ]§
|
J§7d= Jgfk/ys : !
| |
- |
| Diagramme de calcul : :
[
| | |
: l :
|
: : b Gl
[ |
| | |
| | ! _
fy‘d/ES Sud Suk €

Figure 2.4

2.2.4 Proprieétes [3.2.4.1]

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

>

vvvvwvyy

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

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

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

2.3 Association acier-béton

2.3.1 Contrainte ultime d’adheérence [8.4.2]

La contrainte ultime d’adhérence fi,q4 doit étre suffisante pour éviter toute rup-
ture d’adhérence. Pour les armatures a haute adhérence, on peut prendre :

Jod = 2,25M7 feia
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» 1, est un coefficient lié aux conditions d’adhérence et a la position des
barres au cours du bétonnage. 7, vaut 1 lorsque les conditions d’adhé-
rence sont « bonnes », et 0,7 dans tous les autres cas.

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

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

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

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

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

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

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

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

2.3.2 Faconnage des barres [8.3]

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

Armature dans le cas des coudes, crochets ou boucles

- 49, pour les barres et fils de diametre inférieur ou égal a 16 mm ;

- 79, pour les barres et fils de diametre supérieur a 16 mm.
Armature pliées apreés soudure d’une armature perpendiculaire
- 59, si 'armature soudée est située du coté intérieur au pliage ;

- 59, si armature soudée est située du coté extérieur au pliage et dis-
tante d’au moins 3 du point de départ du pliage ;

Diameétre minimal
du mandrin

- 209, si 'armature soudée est située du coté extérieur au pliage et dis-
tante de moins de 39 du point de départ du pliage, ou dans la partie
courbe.
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» Lajustification du diametre du mandrin n’est pas nécessaire vis-a-vis
de la rupture du béton si les conditions ci-apres sont remplies :

* 'ancrage nécessaire de la barre ne dépasse pas 52 au-dela de
Iextrémité de la partie courbe ;

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

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

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

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

o >Fbt 1+2
m/fcd dap 20

* Fy esteffort de traction da aux charges ultimes dans une barre ou
un groupe de barres en contact a 'origine de la partie courbe

ou:

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

2.3.3 Ancrage par scellement d’une armature [8.4]

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

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

© Dunod. Toute reproduction non autorisée est un délit.
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B Longueur d’ancrage de référence

En admettant une contrainte d’adhérence constante et égale fiq, la lon-
gueur d’ancrage de référence ¢ ,qq nécessaire pour ancrer 'effort Ao
d’une barre droite est :

()] Ogd

4 foa
o4 étant la contrainte de calcul de la barre dans la section a partir de
laquelle on mesure 'ancrage.

Corqd =

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

B Longueur minimale d’ancrage

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

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

€b,min = Max{0,6€y qq; 102 ; 100mm} pour des barres comprimées

B Enrobage minimal d’une barre

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

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

a
q

—44
t* S o i_c:.
c — T
(a) Barres droites (b) Barres terminées par un (c) Barres terminées par
coude ou un crochet une boucle
¢ = min (a@/2, ¢}, ¢) ¢q = min (a/2, ¢;) ) =

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

la distance entre nus a I’acier voisin distance entre nus a ’acier voisin

Figure 2.5
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B Longueur d’ancrage équivalente
O Ancrage par courbure
Par simplification, on considére que 'ancrage par courbure des barres

tendues avec un pliage supérieur a 90° est assuré moyennant une lon-
gueur d’ancrage équivalente qui peut étre prise égale a :

gb,eq = o Eb,rqd

>50
>150°
e oo

Figure 2.6 Longueur d’ancrage équivalente pour un crochet normal

«) tient compte de la forme des barres :
» «; = 1,0 dans le cas général ;
» o, =0,7 sicg > 3.
L’Eurocode distingue le coude normal dont le pliage est compris entre
90° et 150° et le crochet dont le pliage est supérieur a 150°.
O Ancrage avec barre transversale soudée
Par simplification, on considere que I'ancrage avec une barre transversa-
le soudée, de diametre &, > 0,6, a une distance supérieure ou égale a

e la section d’origine de ’ancrage, est assuré moyennant une lon-
59 de la section d
gueur d’ancrage équivalente qui peut étre prise égale a :

Eb,e = a4£b,r d
q q

avec ay = 0,7

@t>0,6®\ >50

f! 'eb,eq |

© Dunod. Toute reproduction non autorisée est un délit.

Figure 2.7 Longueur d’ancrage équivalente avec barre transversale soudée
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B Longueur d’ancrage de calcul
La longueur d’ancrage de calcul ¢,4 vaut :

Lod = 010203040580 1ua 2 €b.min

avec rp iy 2 0,7

[0 Barres tendues
» «; tient compte de la forme des barres (voir ci-dessus) :
* a; = 1,0 dans le cas général ;
« a; =0,7 si ¢qg > 3 pour une barre tendue munie d’'un ancrage
courbe.

» «, tient compte de I'effet de 'enrobage minimal, avec 0,7 < o, < 1,0 :
Cqd — %)

car,=1-0,15 , pour une barre droite ;

Cq — ¢ 3
ca;=1-0,15 — pourune barre munie d’un ancrage courbe.

» a3 tient compte de I'effet de confinement par des armatures transver-
sales non soudées :

Ag — Aq in
a;=1— K\ avec0,7<a3<1,Oet)\=Z ! AZ L
St

Y A, est la somme des sections des armatures transversales le long
de Zhq ;

* > Agmin est laire minimale des armatures transversales, soit
0,25A; pour les poutres et 0 pour les dalles ;

As est I'aire de la section de la barre ancrée ;

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

A, Do Ay A D o Ay A, Do, Ayt
K=0,1 K=10,05 K=0
Figure 2.8
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» 4 tient compte de 'influence des barres transversales soudées et vaut
0,7 sous réserve des dispositions requises (voir ci-dessus).

» «s tient compte de la pression orthogonale au plan de fendage :

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

[0 Barres comprimées

oy =a; =a3=1,0etay =0,7 soit £y = 0,78y 1qa

2.3.4 Ancrage des armatures transversales [8.5]

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

B Ancrage par courbure

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

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

:; » 50 et 50 mm a la suite d’un arc de cercle supérieur a 150°.
g

Z

o3

2 > 109, et 50, et

= 70 mm > 50 mm
: =¥ &

&

5

5

=

3

2

g

. (a) (b)

:

g Figure 2.9
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B Ancrage avec une armature transversale soudée

Si une seule armature transversale est soudée (figure 2.10a), le nu de la
barre transversale doit étre distant d’au moins 10 mm de 'extrémité de
la barre a ancrer et la barre transversale a un diametre au moins égal a
1,40 .

Si deux armatures transversales sont soudées (figure 2.10b), le nu de la
premiere barre transversale doit étre distant d’au moins 10 mm de
I'extrémité de la barre a ancrer, et la distance entre axes des deux barres
transversales doit étre au moins égale a 2@ et 20 mm, tout en restant
inférieure a 50 mm. Les barres transversales ont un diameétre au moins
égala 0,70.

| 210mm 210 mm |
L >140 >0,7 @ 220 et
)_
20 mm
<50 mm
(a) (b)
Figure 2.10

2.3.5 Ancrage au moyen de barres soudées

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

2.3.6 Recouvrements des barres [8.7]

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

» soudage,

» coupleurs.
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B Dispositions des recouvrements

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

» il ne se produise pas d’éclatement du béton ;
» il n’apparaisse pas de fissures.

Il convient normalement :

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

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

Il convient de respecter les dispositions suivantes (figure 2.11) :

» la distance libre entre barres en recouvrement doit étre limitée a 50
mm ou4d. A défaut, la longueur de recouvrement sera augmentée de
la distance libre ;

» les recouvrements successifs sont espacés longitudinalement entre
eux d’au moins 0,34 ;

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

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

20,3¢ ¢
y 0 . < 50 mm
—-t = ‘ L
F. a 220
- c > > 20 mm Fy
Figure 2.11
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B Longueur de recouvrement
La longueur de recouvrement de calcul ¢y vaut :

Lo = ayapo 40506y rga 2 £o,min

a1, a2, O3, Cu, et as ont les mémes valeurs que pour le calcul de la lon-

gueur d’ancrage, avec toutefois une différence pour as : la valeur de

P S Od . .
Y Agmin est égale a A, —, avec A laire de la section d’une des barres

yd
comportant un recouvrement.

ag = | % , avec p; le pourcentage de barres avec recouvrement tel que

Paxe dudit recouvrement se situe a moins de 0,65¢y du recouvrement
considéré (figure 2.12). La valeur de ag est bornée inférieurement a 1 et
supérieurement a 1,5.

g
| ! : E Barre I
| | |
| | |
P
: — | E Barre 11
| | |
L I L . Barre 111
' il i I
I | | }
. : l : : : Barre IV
T |
(L: 0,65 €0$ 0,65 €0¢|
! ' |
| Section considérée |
¢ @
Figure 2.12

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

B Longueur minimale de recouvrement

La longueur minimale de recouvrement £ i, vaut :

EO,min = max{0,3a6£b,rqd X 150 X 200 mm}
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B Armatures transversales dans une zone de recouvrement

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

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

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

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

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

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

2.3.7 Barres de gros diametre [8.8]

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

2.3.8 Paquets de barres [8.9]

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

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

Saufindication contraire, les reégles applicables aux barres isolées s’appli-
quent également aux paquets de barres.

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

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

Le nombre de barres ny, est limité a :

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

» 3 dans tous les autres cas.

2.3.9 Recouvrement des treillis soudés HA [8.7.5]

B Recouvrement des armatures principales

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

» les armatures principales sont dans des plans confondus ;

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

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

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

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

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

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

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

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

Aucune armature transversale supplémentaire n’est nécessaire.
B Recouvrement des armatures de répartition

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

<6 ¢o = 150 mm et au moins une maille (2 soudures)

2=
6 < <KL85 ¢p = 250 mm et au moins deux mailles (3 soudures)
Z

85< <KL 12 ¢9 =2 350 mm et au moins deux mailles (3 soudures)

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

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

2.4 Durabilite et dispositions
constructives
2.4.1 Generalites

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 'épaisseur de I'enrobage d’une part, de la
fissuration d’autre part.

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

2.4.2 Conditions d’environnement [4.2]

B Eurocode 2

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

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

Classe Description de Exemples informatifs
Penvironnement

1 Aucun risque de corrosion ni d’attaque

Béton a l'intérieur de batiments ou le taux

X0 Béton armeé : tres sec i ) ) R )
d’humidité de 'air ambiant est tres faible

2 Corrosion par carbonatation

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

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

Un grand nombre de fondations

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

Béton extérieur abrité de la pluie

XC3 Humidité modérée

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




© Dunod. Toute reproduction non autorisée est un délit.

3 Corrosion par chlorure

XDI1 Humidité modérée

XD2 Humide, rarement sec

XD3 Alternativement humide et sec

Mateériaux

Surfaces de béton exposées a des
chlorures transportés par voie aérienne

Piscines
Eléments en béton exposés a des eaux
industrielles contenant des chlorures

Eléments de ponts exposés a des
projections contenant des chlorures
Chaussées

Dalles de parcs de stationnement de véhi-
cules

4 Corrosion par chlorure en provenance de 'eau de mer

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

XS2 Immergé en permanence

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

Structures sur la cote ou a proximité
de la cote

Eléments de structures marines

Eléments de structures marines

5 Attaque par gel et dégel

Saturation modérée en eau,

XF1 ,
sans agent de déverglacage
XF2 Saturation modérée en eau,
avec agent de déverglacage
XE3 Forte saturation en eau, sans
agent de déverglacage
XF4 Forte saturation en eau,

avec agent de déverglacage
ou eau de mer

Surfaces verticales de béton exposées
a la pluie et au gel

Surfaces verticales de béton des
ouvrages routiers exposés au gel et a lair
véhiculant des agents de déverglacage

Surfaces horizontales de béton
exposées a la pluie et au gel

Routes et tabliers de pont exposés

aux agents de déverglacage

Surfaces de béton verticales

directement exposées aux projections
d’agents de déverglacage et au gel

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

Environnement a faible

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

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

Environnement a forte agressivité

XA3 chimigue selon ENI2061l table 2 Sols naturels et eau dans le sol

B Annexe nationale

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

» Note 1 Les parties des batiments a I’abri de la pluie, que ceux ci soient
clos ou non, sont a classer en XC1 a I’exception des parties exposées
a des condensations importantes a la fois par leur fréquence et leur
durée qui sont alors a classer en XC3. Clest le cas notamment de cer-
taines parties d’ouvrages industriels, de buanderies, de papeteries, de
locaux de piscines...

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

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

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

» Note 5 En France, les classes d’exposition XF1, XF2, XF3 et XF4 sont
indiquées dans la carte donnant les zones de gel, sauf spécification

particuliere notamment fondée sur I'état de saturation du béton (voir
I’Annexe nationale de ’EN 206-1).

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

» Note 6 Les exemples informatifs donnés pour les classes XA1, XA2 et
XA3 sont a comprendre et préciser comme suit :
- Eléments de structures en contact avec le sol ou un liquide agressif
* Ouvrages de Génie Civil soumis a des attaques chimiques suivant

les documents particuliers du marché.

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

2.4.3 Classification structurale [tableau 4.3NF]

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

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

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

Classe
de résistance

> (30/37 > C30/37 = (C30/37 > C35/45 2= C40/50 = C40/50 = C45/55

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

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

>

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

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

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

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

2.4.4 Classe indicative de resistance pour la

durabilite [Annexe E]

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

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

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

» pour les éléments coulés en place ou préfabriqués :

Corrosion

(@ FTIY- W WIGLIIGIM XC1/XC2 XC3/XC4 XD XD2 XD3 XS1/XS2 XS3

Classe indicative
de résistance C20/25 C25/30 (C25/30 C30/37 (C35/45 (C30/37  (35/45
Dommage au béton

Classe d’exposition ] XF1 XF2 XF3 XAl XA2 XA3

Classe indicative

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

» pour les éléments préfabriqués en usine :

Corrosion

Classe d’exposition (@ XC2 XC3/XC4 XD1/XD2  XD3 XSl XS2/XS3

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

Dommage au béton

Classe d’exposition X0 XF1 XF2 XF3 XAl XA2 XA3

Classe indicative
de résistance

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

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

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

L’enrobage permet de garantir :

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

» une résistance au feu convenable.

enrobage

Figure 2.13

B Enrobage nominal

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

€nom = Cmin = ACdev

La valeur de 'enrobage minimal est donnée ci-apres.

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

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

10 mm 2 Acgev = 5 mm
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Lorsqu’on peut garantir I'utilisation d’un appareil de mesure tres précis
pour la surveillance ainsi que le rejet des éléments non conformes (élé-
ments préfabriqués, par exemple), ou lorsque la conception et I'exécu-
tion des éléments d’ouvrages y compris leur ferraillage sont soumis a un
systeme d’assurance qualité couvrant toutes les phases de la conception a
Pexécution, il est possible de réduire la marge de calcul pour tolérance
d’exécution, de sorte que :

10 mm = Acgey = 0

B Enrobage minimal

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

Cmin — Max {Cmin,b s> Cmin, dur + ACdur,'y - ACdur,st - ACdur,add ; 10 mm}

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

Classe
XCl1 XC2/XC3| XC4 | XD1/XS1| XD2/XS2 | XD3/XS3
structurale
S1 10 10 10 15 20 25 30

52 10 10 15 20 25 30 35
S3 10 10 20 25 30 35 40
54 10 15 25 30 35 40 45
S5 15 20 30 35 40 45 50
S6 20 25 35 40 45 50 55

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

(cf. recommanda-
tions GEL 2003)
Peu fréquent Sans objet XC4 si le béton est  Sans objet

formulé sans
entraineur d’air

XD1 si le béton est
formulé avec
entraineur d’air

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

Trés frequent Sans objet  Sans objet Sans ob jet XD3

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

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

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

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

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

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

2.4.6 Condition de bétonnage [8.2] :
espacement des armatures

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

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

Lorsque des incertitudes sur les valeurs sont plus importantes on définit
une valeur caractéristique maximale Gy 4, et une valeur caractéristique
minimale G inf-

3.1.1 Actions pondeérales

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

3.1.2 Variations linéaires

B Retrait et fluage [2.3.2.2]

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

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

B Annexe nationale

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

départements voisins de la Méditerranée (régions seches a forte
opposition de température)

régions de I'Est, Alpes, Massif Central,

région parisienne, régions du Nord

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

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

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

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

» la qualité du béton,

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

v

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

v

les procédés de cure,
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» les joints de reprise de bétonnage et/ou les de clavetage ainsi que leur
position,

v

les joints de pré-fissuration ainsi que leur position,

v

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

B Recommandations professionnelles

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

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

I1 peut étre nécessaire de retenir des distances plus petites, ou d’adopter
des dispositions constructives complémentaires, dans le cas d’ossatures
reposant sur des appuis en maconnerie ou dans le cas d’ossatures en
béton dont le contreventement longitudinal se trouve essentiellement
concentré aux extrémités des blocs entre joints.

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

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

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

B Eurocode 2

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

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

B Annexe nationale

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

B Recommandations professionnelles

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

3.2 Actions variables

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

Les autres valeurs caractéristiques sont :
» la valeur de combinaison, notée v, O ;
» la valeur fréquente, notée 9, Oy ;

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

3.2.1 Charges d’exploitation

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

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

Les catégories A a E1 sont soumises :

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

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

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

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

» Le coefficient as nest utilisé en France que pour les catégories
d’usage A, B, C3, D1 et F. 1l est calculé par I'expression :

Ag 5
ay, = 0,77 + 2 <1,0 avecAy;=3,9m

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

1,36 L.
a, =05+ — pour la catégorie A

n
0,8
n

an =0,7+ pour les catégories B et F

Par définition, les coefficients de réduction a et oy, ne sont pas a prendre
en compte simultanément.
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Charges dexploitation des batiments - Valeurs de I’Annexe nationale (kN et m)

S N T T R AT

Habitation, résidentiel
planchers

escaliers

balcons

Bureaux

Lieux de réunion

Cl : espaces équipés de tables

C2 : espaces équipés de sieges fixes

C3 : espaces sans obstacle a la circulation

C4 : espaces permettant des activités physiques

C5 : espaces susceptibles d’'accueillir des foules importantes

Commerces
D1 : commerces de détail courants
D2 : grands magasins

Stockage
El : possibilité d’accumulation de marchandises
E2 : usage industriel

Zone de trafic : véhicules légers PTAC < 30 kN

Zone de trafic : véhicules de poids moyen PTAC < 160 kN
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Lorsque la charge d’exploitation est considérée comme une action
d’accompagnement, un seul des deux facteurs v et o, doit étre appliqué.

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

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

3.2.2 Chariots élevateurs

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

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

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

La charge horizontale due a 'accélération ou la décélération peut étre
prise égale a 30 % de la charge verticale a I'essieu Qx.

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

Charge
Classe Largeur Largeur |Longueur = [Peecfen

de Pessieu | hors tout|hors tout Ok
FL1 21 10 0.85 1,00 2,60 26
FL2 31 15 0,95 1,10 3,00 40
FL3 44 25 1,00 1,20 3,30 63
FL4 60 40 1,20 1,40 4,00 90
FL5 20 60 1,50 1,90 4,60 140
FL6 110 80 1,80 2,30 5,10 170
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3.2.3 Charges horizontales sur les parapets

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

est égale a:
— ——

catégories A, B et CI 0,60 kKN/ml
catégories C2aC4 et D 1,00 KN/ml
catégorie CS 3,00 kN/ml
catégorie E 2,00 KN/ml

3.2.4 Charges climatiques

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

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

3.2.5 Effets thermiques

B Eurocode 2

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

I1 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 .

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

B Recommandations professionnelles

Les effets de la température peuvent étre séparés en variation linéaire,
gradients et auto-contraintes.
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Concernant les variations linéaires en plan, on peut ajouter les commen-
taires suivants :

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

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

3.3 Actions accidentelles

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

4.1 Analyse structurale [5]

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

4.1.1 Analyse locale

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

» a proximité des appuis ;

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

vvvyywvyy

aux changements de section transversale.

4.1.2 Champs de contraintes

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

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

4.2.1 Geometrie [5.3.2]

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

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

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

beff = Z beff,i + bw

avec begr; = 0,2bi + 0,14y en limitant besr; a 0,240 et a b.

beff
befe 1 bet 2
; b |
i : / : [/
b b b | b
Figure 4.1

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

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

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

* elle présente deux bords libres sensiblement paralléles, ou bien

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

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

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

besg =t +a1 +a

ou ¢, est la distance entre nus d’appui, et a; dépend des conditions
d’appui, de la hauteur 4 de I'élément et de la profondeur d’appui ¢ :

2 a; = min(h/2;1/2).

§ » Dans le cas ou la hauteur / est supérieure a la profondeur d’appui ¢,
g la portée utile est comptée a partir de 'axe de 'appui (figure 4.2).

E

1]

E h(>t)

i | , ol
2 ;/2 ¢, t/c,% ;/2 L. r/?z

E Corr Ceir

- Appui ~ Appui Encastrement
2 simple intermédiaire parfait
8 Figure 4.2
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» Dans le cas d’appuis larges, la portée utile est comptée a partir du nu
de Pappui, augmentée de la moitié de la hauteur de I’élément.

aen ol
<t
t t Q_tl»

hl2 €, hl2 hi2 t, hl2
€ < Ceir
Appui Appui Encastrement
simple intermédiaire parfait
Figure 4.3

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

B Recommandations professionnelles

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

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

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

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

Lorsque I'élément forme un ensemble monolithique avec ses appuis,
> N . 3. . < .
C’est-a-dire qu’il constitue un encastrement, le moment de calcul a consi-
dérer est le moment au nu de Pappui, limité inférieurement a 65 % du

moment d’encastrement.

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

1
AMEJ = FEd,supg

ol Fga qp est la réaction d’appui, et r est la profondeur d’appui.

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

4.2.4 Modeles de comportement

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

B Analyse élastique linéaire

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

B Analyse élastique linéaire avec redistribution limitée

L’analyse linéaire avec redistribution limitée des moments peut étre uti-
lisée aux états limites ultimes. Dans ce modéle, les moments a ’état limi-
te ultime sur appuis déterminés par lanalyse linéaire peuvent étre
réduits, a condition naturellement d’étre 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 étre effectuée sans
vérification explicite de la capacité de rotation, sous réserve que :

pour fix < 50 MPa

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

Eecu2

>

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

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

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

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

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

Selon les Recommandations professionnelles, pour les batiments, cette
analyse linéaire avec redistribution limitée des moments peut également
étre utilisée a ’ELS avec les mémes coefficients de redistribution que ceux
utilisés a 'ELU.

B Analyse plastique, incluant notamment la modélisation

par bielles et tirants

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

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

. . . 'xll
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 a
C50/60 ;

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

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

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

B Analyse non linéaire

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

4.2.5 Fondations

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

L’interaction entre pieux peut étre négligée lorsque la distance entre axes

des pieux est supérieure a trois fois le diametre des pieux.

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

B Eurocode 2

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

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

» les charges permanentes 75 Gk s’appliquent a toutes les travées, et une
travée sur deux supporte en plus les charges variables v, Qy ;

» les charges permanentes 753Gy sappliquent a toutes les travées, et
deux travées adjacentes quelconques supportent en plus les charges
variables 7o Qx.

B Annexe nationale

Les simplifications du nombre de dispositions de charges a utiliser sont
fondées sur le principe suivant : les cas de charge a utiliser sont ceux que
Pon 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 I’hyperstatici-
té ainsi négligée.

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

B Recommandations professionnelles

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

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

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

Dans tous les cas, pour I’évaluation des charges transmises par les

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

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

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

+ les moments d’inertie des sections transversales sont les mémes

dans les différentes travées en continuité,

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

Dans la transmission des charges des poutrelles aux poutres des plan-

chers a charge d’exploitation modérée, on peut admettre la disconti-

nuité des différents éléments, exception faite toutefois :

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

« des travées de rive prolongées par une console ou I'on tient comp-
te de leffet de console.

Dans la transmission des charges des poutrelles aux poutres des

autres planchers, on doit tenir compte de la continuité des poutrelles

en envisageant que les charges variables sont appliquées sur les tra-
vées de part et d’autre de la poutre principale mais sans pousser plus
loin I’étude des chargements par travées alternées.

Charges verticales transmises aux poteaux supportant des planchers

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

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

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

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

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

4.2.7 Imperfections geometriques [5.2]

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

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

93 290 ah O

v

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

o, est un coefficient de réduction 2/+/€, compris entre 2/3 et 1 ;
o est un coefficient de réduction +/0,5(1 + 1/m) ;

¢ est une longueur ou une hauteur ;

vvyywyy

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

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

» comme une excentricité ¢; donnée par ¢; = 6,¢(/2, ou ¢y est la lon-
gueur efficace (ou longueur de flambement), soit ¢; = ¢(/400 avec
op =1, 0u

» comme une charge transversale H; = 6, N pour les éléments non
contreventés ou H; = 20,N pour les éléments contreventés, ou N est
la charge axiale.

Une solution alternative simplifiée, applicable aux voiles et poteaux iso-
1és dans les structures contreventées, consiste a utiliser une excentricité
ei = £(/400 pour couvrir les imperfections liées aux tolérances normales
d’exécution.

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

Il n’y a pas lieu de considérer ces imperfections aux états limites de ser-
vice.
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5.1 Flexion simple et composeée [6.1]

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

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

5.1.1 Hypotheses de calcul

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

» les sections planes restent planes ;

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

v

la résistance en traction du béton est négligée ;

v

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

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

5.1.2 Limitation des deformations

» La déformation en compression du béton doit étre limitée a e,; ou

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

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

Exemple de diagramme d’interaction

Définitions

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

Géomeétrie

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

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

1005 ["——
LA
|
|
|
0.58 G
i
|
A
10,07 ——

On désigne par :

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

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

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

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

Mateériaux

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

78




© Dunod. Toute reproduction non autorisée est un délit.

Etats limites ultimes

Justifications
Diagramme d’interaction

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

T 7 = =T
- - P
| - - . e
- - - e
1 7/ —4 - - i”
1 P _-" _--"L--- ,:,I’ y
1 - e - _— - 1 7
i , - .- - i ot o
”, - - =i L.~ - ””
| o .- = = .- P 7
- -
| - ,” o T T -7 -~ As
. . EE T e s Pis 4
| - ERE T - - 74
- o T - - e
! * G e - - P
! . e e -7 -7 LT !
1 ” e - - Lod 1
1 - BT - - L3 4 1
- - (o P vl
-z -
1 s -z - - ’ . 1
L= - - \
VL e - - T
AL’.‘ - - L |
——1 . |
6 7 8 !
Y

= Etat de déformation

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

‘ g
Pivot A E:'y=E()—|-(Euc1—f§0)Z o = _ 0
d €0 — €ud
. y 3,5%0
Pivot B ¢, = 3,5%0 + (¢, — 3,5 %O)E o= P

PiVOL C &, = c0 + (2%0— £0) 22

3d
= Etat de contraintes
On utilise le diagramme rectangulaire simplifié lorsque la section est
partiellement comprimée.
La valeur absolue de la contrainte des aciers est donnée par le minimum
des deux valeurs :

2 17%
7y = fra(1 + 0,08 00

S5 eto, = E, e,
e —2.17%) €'7 .

= 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 :

N, = A,o, avec un bras de levier AG = . d
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Ny = Ayo! avec un bras de levier AG = - —d’

h
N. = 0,8ab,df.4 avec un bras de levier BG = ok 0,4ad

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

— Pivot A - Point 4 :

Allongement des aciers &s = eud = —45%o0 (par définition du pivot A)
Raccourcissement du béton &. = 2,0%o (par définition du point 4)
Déformation des aciers ey = &0+ (Ewa — so)g —
0,05
2,0%0 4+ (—45%0—2.,0 %o)m =—1,73%0
1) 2,0 %o
Axe neutre « o= = 0,0426

Eud — €0 - —45%0 — 2,0%0
Contrainte des aciers oy = egEs = —1,73%0-200000 = —346 MPa

45 — 2,17
Contrainte des aciers gs = —435(1 + O,OSW) = —466 MPa

Effort des aciers Ny = Ayoy = —0,0006-346 = —0,208 MN
Effort des aciers N, = Ao, = —0,0016-466 = —0,746 MN
Effort du béton N.=0,8adb,, f.ad=0,8-0,0426-0,63-0,40-16,7=0,143 MN

h
Moment des aciers My = NS/(E —d') = —0,208(0,35 — 0,05)
= —0,0624 MNm
h
Moment des aciers M = NS(E —d)=-0,746(0,35 — 0,63)=+0,2089 MNm

h
Moment du béton M. = NC(E —0,4ad)

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

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

Déformation des aciers &y = 3,5%0+ (¢s — 3,5 %o)g

0,05

ey = 3,5%0+ (—4,0%0 — 3,5 %o) 0.63

= +2,90 %o
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3,5 %o 3,5 %o

A t — — — 0,467
xe neutre o * T 35% —e.  3.5%0 +4.0%e
Contrainte d i 435(1+0082’9O_2’]7) 435 MPa
i ier oy = 08— ) =
ontrainte aes aciers < 50_2’17
40-2.17
Contrainte des aciers o, = —435(1 + 0,08 ) = —436 MPa

50 —2,17
Effort des aciers Ny = Ayoy = +0,0006-435 = +0,261 MN

Effort des aciers Ny = A,g, = —0,0016-436 = —0,698 MN

Effort du béton N.=0,8adb,, f.4=0,8-0,467.0,63-0,40-16,7=1,568 MN

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

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

Moment du béton M. = Nc(g —0,4ad)

= 1,568(0,35 — 0,4.0,467.0,63) = +0,3643 MNm
Effort normal limite Ny = Ny + Ny + N, = +1,131 MN
Moment limite My=My + M, + M. = +0,638 MNm

— Pivot C - Point 10 :

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

Effort des aciers Ny = Agoy = +0,0006400 = 40,240 MN
Effort des aciers N, = A,o, = +0,0016-400 = 40,640 MN
Effort du béton N. = hby, f.g = 0,70-0,40-16,7 = +4,667 MN

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

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

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

Effort normal limite N, = Ny + N, + N. = +5,547 MN
Moment limite Mi=Myg+M,+ M. =-0,107 MNm
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-0,04500

-0,01000

0,00000
0,00200
0,00350

-0,03000
-0,02000
-0,01000
-0,00400
-0,00300
-0,00200
-0,00100

0,00000
0,00035
0,00200

-0,04500

-0,01278
-0,00357
-0,00173
-0,00035

0,00084
0,00163
0,00243
0,00290
0,00298
0,00306
0,00314
0,00322
0,00325
0,00200

-0,04500

-0,04500
-0,04500
-0,04500
-0,04500
-0,03000
-0,02000
-0,01000
-0,00400
-0,00300
-0,00200
-0,00100

0,00000
0,00035
0,00200

0,00000
0,04255
0,07216
0,10448
0,14894
0,25926
0,46667
0,53846
0,63636
0,77778
1,00000
L1111

Tableau de calcul

-465,9

-442.5
-435,8
-346,0

-69,8
168,3
327,0
435,0
435,3
435,4
435,4
435,5
435,5
435,6
400,0

-465,9

-465,9
-465,9
-465,9
-465,9
-455,0
-447,7
-440,5
-436,1
-435,4
-400,0
-200,0

0,0
70,0
400,0

-0,2796

-0,2655
-0,2615
-0,2076
-0,0419

0,1010
0,1962
0,2610
0,2612
0,2612
0,2613
0,2613
0,2613
0,2613
0,2400

-0,7455

-0,7455
-0,7455
-0,7455
-0,7455
-0,7280
-0,7164
-0,7048
-0,6978
-0,6966
-0,6400
-0,3200

0,0000
0,1120
0,6400

0,0000
0,1430
0,2425
0,3510
0,5004
0,8711
1,5680
1,8092
2,1382
2,6133
3,3600
3,7333
4,6667

0,3500
0,3393
0,3318
0,3237
0,3125
0,2847
0,2324
0,2143
0,1896
0,1540
0,0980
0,0700
0,0000

-1,0250

-1,0110
-1,0070
-0,8101
-0,5449
-0,2760
-0,0198

0,4273
1,1314
1,3738
1,7594
2,5546
3,6213
4,1067
5,5467

0,1249
0,1291
0,1303
0,1950
0,2766
0,3478
0,4158
0,5236
0,6381
0,6612
0,6631
0,5704
0,4077
0,3084

-0,1072
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0,800
0700
0600
0500
0400
0300
0,200

0,100

-0,100 - \

.0,200

Moment fléchissant (MNm)

o o o
= =) =
o o o3

Effort normal (MN)

-1,50
-1,00
-0,50
000 ¢
0,50
1,00
1,60
350
4,00
450
5,00
5,80
6,00

Diagramme d’interaction Moments positifs

Exemple de flexion simple ELU

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

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

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

0,30 6,00 0,30
[ [

Matériaux

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

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

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

Actions

Actions permanentes

Dans la situation A, sous poids propre seul 2o = 5,25 kN/ml
Les actions permanentes sont uniformes, de valeur : g =20,00 kN/ml
dans la situation B.

Actions variables

Les actions variables sont uniformes, de valeur :

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

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

Sans ob jet.

Combinaisons d’actions
« Ftats limites ultimes

La combinaison fondamentale a considérer conduit a une charge uni-
forme :
1,35G.qup + 1,500y ; soit :

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

La combinaison caracteéristique a considérer conduit a une charge uni-
forme :
Gk,sup + Q.1 soit :

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

Pss = 50,00 kN/ml dans la situation B
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La combinaison quasi-permanente a considérer conduit a une charge
uniforme :
Gk,sup + W, 0.1 avec W, = 0,6, soit :

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

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

Sollicitations

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

Moment fléchissant

Le moment fléchissant dans la section médiane de la poutre est donné

par la formule classique :
12
Y
8

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

My = 0,099 MNm dans la situation A

Mg = 0,324 MNm dans la situation B

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

M., = 0,069 MNm dans la situation A

Mg = 0,225 MNm dans la situation B

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

Mga = 0,051 MNm dans la situation A
Mgg = 0,171 MNm dans la situation B

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

Etat limite ultime de résistance
= Situation A
M, 0,09

— ] = = 0,050
bd*f.q  0,30-.0,63%-16,7

Moment réduit oy
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Position de 'axe neutre

Bras de levier

Frontiére pivots A et B

Allongement des aciers

Contrainte des aciers

Section d’armature

= Situation B

Moment réduit

Position de I'axe neutre

Bras de levier

Frontiére pivots A et B

Allongement des aciers

Contrainte des aciers

Section d’armature

a=1,25-(1—-+1—2n,) = 0,064
x =ad = 0,040 m

B=1-040 =0,974

z=pB8d =0,614 m

3.5%a 3.5 %
o = —
A 3 5% —&ud 3.5%0 — 0.9 - 50%e
= 0,072
g = &ug = 0,9 50%0 = 45 %o (pivot A)
ec — 2,17 %0
.= fou(1 +0,08=
o = Syl 40,08 e
45 —2.17
—435(1 +0,08—— ="'y —4
1+ 50_2,17) 66 MPa
A= Mo 009 00035 =35 cm?
*T Zo. 0.614-466 =2 m
M, 0,324
Mu == 0,]63

C bd’f.q 0.30-0.632-16,7
a=1,25(1 — T =2y = 0,224
x=ad =0,141 m

B=1-0,40 = 0,910

2= Bd = 0,574

 3.5%
HAB = 3 5% — g
3,5 %o

3,5%0 — 0,9 - 50 %o

3,5%(1 —a)  3,5%0(1 — 0,224)

Es =

o 0,224
= 12,1 %o (pivot B)
s — 2,17 %o
. = 1+ 0,08—
“ fyd( + Euk — 2,17%0)
12,1 — 2,17
= —— ") =442 MPa
435(1 + 0,08 50 _2.17 )
M, 0,324
Ay =

0. 0.574 - 442
— 0.00128 = 12.8 cm?
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Définitions

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

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

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

Géometrie

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

Matériaux

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

Conditions d’exploitation

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

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

Actions

Actions permanentes

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

Actions variables

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

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

Actions accidentelles

Sans objet.

Exemple de flexion composee ELU
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Combinaisons d’actions

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

1,35G qp + 1.5004,; Soit p, = 132,00 kN/ml
Etats limites de service : la combinaison caractéristique a considérer
conduit a une charge uniforme :

Gy,sup + Ok.1 sOit ps = 90,00 kN/ml

Sollicitations

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

Etats limites ultimes

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

Etats limites de service

Le moment a I'état limite de service sous la combinaison caractéris-
tique vaut :

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

Justifications

La largeur de dalle a prendre en compte est beg = Zpefri + bw, avec
betr.; = 0,2bi 4+ 0,11y en limitant beg; a 0,21y et a b;.
L’entraxe des poutres n’étant pas connu, on prendra par défaut
besr; = 0,1 -6,00 = 0,60 m, d’ou une largeur de table
best = 2 - 0,60+ 0,30 = 1,50 m (voir aussi §4.2.1).

Etat limite ultime de résistance
= Effort normal positif

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

= 0,192+ 0,210 = 0,402 m?
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0,16 0,70

Moment statique Mtaique = 0,192 + 0,210 2 0,0889 m?3
M';ai ue
Centre de gravité i LA Llbicti = 0,221 m
A 0,402
nert 1,20.0,16° N 0,30 - 0,70°
rti
nerte 12 12

+0,192(0,221 — 0,08)> + 0,210(0,221 — 0,35)?
= 0,000410 + 0,008575 + 0,003817 + 0,003495 = 0,01630 m*

| 1 /0,01630
R de girati | = o = = 0,201
ayon de giration i A 0.402 m

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

h 0,70
ar =——=0,202 m
P 12 V12
N, 0,600
Effort normal relatif & d = 0,0894

T Afu  0,4402-16,7
20ABC  20-0,7-1,1-0,7

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

Jno /00,0894
, l, 6.40
Elancement A= — = = 31,8 < Ajm
i 0,201
On tient compte des imperfections géométriques, qui peuvent étre esti-
mées 3 b _ 049 016 m
ei =8 ol = .
e 400 ~ 400
M, 0,594
Excentricité = = = 0,990 m
xeen ‘TN, T 0,600
Excentricité totale e=¢e +¢ =0990+ 0,016 = 1,006 m

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

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

Moment réduit u, = = 0,085 (pivot B)

berd® foa 1,500,632 - 16,7
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Position de I'axe neutre o = 1,25(1 — /1 —2uy) = 0,111
x =ad =0,070 m, inférieur a 0,16 m

Bras de levier B=1—-0,40 = 0,956
z = Bd = 0,602
M,» 0,849
Effort d i N, = = = 1,410 MN
ort de compression ; 0.602
Effort de traction N,=N,—N.=0,600-1,410=-0,810 MN
_ 3.5%0(1 —a)  3,5%0(1 —0,111)
Allongement des aciers &, = =
o 0,111
= 28,0%o0
Contrainte des aci (1 40,085 21 7%
ontrainte des aciers s = ,
" e = Iu Eak — 2,17 %e
43501 + 0,08 2 =210 4sa mp
= — , _— ) = — a
50-2,17
N,  —0,810

Section d’armature A= — = =0,00178 = 17,8 cm?

o —454
= Effort normal négatif
On ne tient pas compte des effets du second ordre, qui n’ont pas lieu

d’étre dans le cas d’une traction, mais on prend en compte les imper-
fections géométriques.

E tricité My L2 0,990
xcentricite = — = —0, m
“TT N, T 20,600

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

Moment Muan = Nyle — yg +d)
= —0,600(—1,006 — 0,221 +0,63) = 0,358 MNm
Mya 0,358

Moment réduit w, =

_ — 0,036 (pivotA
bard? fua 1,500,632 - 16,7 (pivot A)

Position de I'axe neutre o =1,25(1 — /1 —2u,) = 0,046
x = ad = 0,029 m, inférieur a 0,16 m
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Bras de levier B=1-0,49a0 = 0,982
z=fd =0,619
M, 0,358
Effort de compression Nc = A= = 0,578 MN
4 0,619

Effort de traction
Allongement des aciers &, =45,0%o0

Contrainte des aciers os = —466 MPa
. NS _0,541
Section d’armature AN=N=— = 0,00253 = 25,3 cm?
Os —454

N = N, — N, = —0,600 — 0,578 = —1,178 MN

5.2 Effort tranchant [6.2]

5.2.1 Definitions

On désigne par :

>
>

>

v

Ved, leffort tranchant agissant de calcul ;

VRa.c, Veffort tranchant résistant de calcul en absence d’armatures
d’effort tranchant ;

Vra, leffort tranchant résistant avec des armatures d’effort tranchant ;
VRras> effort tranchant de calcul repris par les armatures d’effort
tranchant sollicitées a la limite d’élasticité ;

VRd.max, L'effort tranchant maximal de calcul avant écrasement des
bielles de compression.

5.2.2 Procédure géneérale de verification

>

>

Lorsque Vgq < VRrg.e, aucune armature d’effort tranchant n’est requi-
se par le calcul.

Lorsque Vgg > VRd.e, il convient de prévoir des armatures d’effort
tranchant de telle sorte que Vgrq = Viq.

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

Dans ce contexte, il convient de maintenir les armatures d’effort tran-
chant jusqu’a l'appui et de vérifier que l'effort tranchant sur appui
n’excede pas Vrdmax-

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

B Eléments sans armature d’effort tranchant

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

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

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

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

VRd,C = [CRd,ck\3/ loo(pefck) & klacp] bwd

avec :
» fuen MPaet Vga. en N ;

/200

ou d est la hauteur utile de la section, en mm ;
» b, est la plus petite largeur de la section droite dans la zone tendue,

en mm ;
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< 0,02

> o= bd

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

_________ A | Section considérée

Figure 5.1

N
> oy = AEd < 0,2 f.q en MPa, avec Ngq4 I'effort normal agissant dans la

C

section droite, di aux charges extérieures appliquées, en N (Nggq > 0
pour la compression), et A, l'aire de la section droite du béton, en

mm?2 ;
» le terme Cryck+/(100p, fix) a pour valeur minimale v,

Les valeurs de Crg,¢, Umin €t k; sont fournies par ’Annexe nationale. Les

valeurs a utiliser sont :

0,18
» Crdc=

C

»  Unin = e 1/ ? pour les dalles bénéficiant d’un effet de redistribu-

C

tion transversales sous le cas de charge considéré
O 053

———k¥2£./* pour les poutres, et pour les dalles

C

autres que celles ci-dessus

0,35 :
— fclk/ ? pour les voiles
Ve

» k =0,15
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0 Eléments en flexion composée

Pour le cas général des éléments soumis a la flexion composée, dont on
Ve b 7 N 3/, . . .

peut démontrer qu’ils ne sont pas fissurés a I'état limite ultime, on pour-

ra se reporter aux regles relatives aux éléments en béton non armé ou fai-

blement armé.

O Decalage de la courbe des moments

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

O Charges appliquées au voisinage des appuis

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

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

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

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

Via < 0,5bydv fod

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

utiliser est donnée par :
_ fck
v=20,6 (1 ~ 550

B Eléments avec armatures d’effort tranchant

Lorsque Viy > VR4, il convient de prévoir des armatures d’effort tran-
chant de telle sorte que Vg = Viy.
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O Modele de treillis

Le calcul des éléments comportant des armatures d’effort tranchant est

basé sur un modele de treillis constitué :

» d’'une membrure comprimée, a savoir le béton sur lequel s’exerce
effort de compression de calcul noté F4 ;

» d’une membrure tendue, a savoir les armatures longitudinales qui
sont soumises a Ieffort de traction de calcul noté Fy ;

» de bielles, a savoir le béton comprimé de I’ame, dont I'inclinaison sur
la fibre moyenne est notée 6 ;
» des armatures d’effort tranchant dont linclinaison sur la fibre

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

]

Figure 5.2

La largeur de la section considérée est by, la plus petite largeur de la sec-

tion prise entre la membrure comprimée et la membrure tendue.

Le bras de levier des forces internes est noté z. Dans le cas de la flexion
simple, on peut normalement adopter z = 0,9d, d étant la hauteur utile

de la section.

L’angle 0 est limité a des valeurs fournies par ’Annexe nationale. Les
limites a utiliser sont les suivantes :

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

o
» en traction : 1+ —= <cotf <251+ Tet
fctm fctm

ou o est la contrainte de traction (négative), au centre de gravité.

© Dunod. Toute reproduction non autorisée est un délit.
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Dans les régions sans discontinuité de Vgq, par exemple dans le cas d’'un
chargement uniforme, la détermination des armatures d’effort tranchant
sur une longueur élémentaire ¢ = z(cotf + cot ) peut étre effectuée en
utilisant la plus petite valeur de Vgq sur cette longueur.

O Armatures d’effort tranchant verticales

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

A
WRas = %nywd cotd
et limitée a :

OicwaZVl fci
cotf + tanf

VRd,max -

\

ou:

» A, estlasection des armatures d’effort tranchant ;

s est Pespacement des armatures d’effort tranchant ;

fywa est la limite d’élasticité de calcul des armatures d’effort tranchant ;

vVVvyy

o,y coefficient tenant compte de I’état de contrainte de la membrure
comprimée, égal a 1 pour les structures non précontraintes et sans
effort de traction.

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

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

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

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

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

O Armatures d’effort tranchant inclinées

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

VRds = —ﬂzfywd(coté + cot v)sin «
s



Etats limites ultimes

et limitée a :
ewbwzy fed(cot 6 + cot o)
1 + cot 6

VRd,max e
O Effort de traction supplémentaire dans les armatures
longitudinales

L’effort de traction supplémentaire A Fiq dans les armatures longitudi-
nales da a 'effort tranchant Vg4 peut étre calculé par :

A Fa = 0,5Vga(cot 6 + cota)

Mgq

Ed,max

Il convient que + A F ne soit pas supérieur a

-
< £

est le moment maximal le long de la poutre.

5 ou M Ed max

L’effet de A F4 peut étre estimé en décalant la courbe des moments de
_ Z(cotgf — cotg )
= 5 :

e

O Charges appliquées au voisinage des appuis

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

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

[NR B y . A . ’ aV
cette charge a I’effort tranchant agissant V4 peut étre minorée par 3 = d

Pour a, < 0,5d, il convient de prendre a, = 0,5d.
I1 convient de satisfaire la condition sur Vgq ainsi calculé :

Agw fywa est la résistance des armatures qui traversent les fissures d’effort
tranchant sur une longueur centrée sur a, égale a 0,75a,.

0,754, *

| —

AN
b w L

Figure 5.3

© Dunod. Toute reproduction non autorisée est un délit.
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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 I’appui. Il convient toujours de satis-
faire la condition sur Vgg calculée sans application du facteur de réduc-
tion 3 :

Via < 0,5bwdv feq

5.2.3 Eléments de hauteur variable

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

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

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

Dans ce cas, on définit :

VRda = VRdas + Vica + Vig

Figure 5.4

Il convient qu’en tout point de I’élément, la somme de I’effort tranchant
agissant de calcul et des contributions des membrures, Vig — Vica — Vg
soit inférieure ou égale a la valeur maximale admise Vg4 max-
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Définitions

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

Géomeétrie

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

Matériaux

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

Conditions d’exploitation

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

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

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

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

Actions accidentelles

Sans objet.

Combinaisons d’actions

La combinaison fondamentale a I'état limite ultime a considérer
conduit a une charge uniforme :
1,35Gy sup + 1,500y soit pu = 132,00 kN/ml

Exemple d’effort tranchant
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Sollicitations

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

Effort tranchant

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

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

)
VEa(x) = pu(i — X)

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

Justifications

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

= Valeurs de référence

— VRd,c H

Vrac est l'effort tranchant résistant de calcul en I'absence d’armatures
d’effort tranchant.

VRae = [Crack~/(100p fox) + ki0eplbud

/200 /200
—| — =1 — =1,56 < 2,0
k i d * 630

Aql =3HA16 = 6,0 cm? pour le premier lit
As| 6 0
= = 0,00317 < 0,02
o bed  30-63
Ney 0 MPa
O'C = =
p AC
0,18 0,18
Crac = = =0,12
Vc 195

Vrae = 1[0,12-1,56/(100-0,00317 - 25) 4+ 0]0,30- 0,63
=0,373-0,30-0,63 =0,071 MN

Le terme Cry.ck/(100p, fx) @ pour valeur minimale v,

_ 0,053 4 12 _ 0,053
Ve ek 1,5

Umin

1,562 . 2512 = 0,344 MPa (vérifié)
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— VRdmax ®
La résistance maximale a l'effort tranchant est donnée par :
aCWbWZU|de

Vi =~ :
Rd.max cotd +tanf’ avec
Olew =1
fck 25
=0,6(1 — =0,6(1 — —) =0,54
N 01 =550 (=55
Z =0,9d =0,9-0,63 =0,567

Avec une inclinaison des bielles égale a 6 = 45°, soit cotf =1 :
1.0,30-0,567 -0,54 - 16,7

VRd max — =0,767 MN

' 1+1

Avec une inclinaison des bielles égale a 6 = 21,8°, soit cotd = 2,5 :
1.0,30-0,567-0,54-16,7

VRdmax = = 0,529 MN

2,54+0,4

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

SwW

VRas = . zfywa cot 6
La densité d’armatures transversales le long de la poutre est donnée par :

Asw VRd.s

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

Ao VEa(d) 0,313
S0  Zfywacotd 0,567 - 435

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

Justification des zones d’about

= Ancrage des armatures inférieures

L’effort de traction a ancrer en raison du décalage de la courbe des
moments est, dans le cas de la flexion simple, en supposant une incli-
naison des bielles 6 = 45°.

. cotf — cotu
Décalage a =z > = 0,50z

Effort 2 ancrer Fr = Vgl = 0,50Ve = 0,50 - 0,396 = 0, 198 MN
Z

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

fonction de l'angle d’inclinaison de la bielle d’about 6’ :
VEd

sin 6’

Effort dans la bielle Fop =

VEg

1gb’
Si a; désigne la largeur de I'appui, la largeur a, de la bielle vaut
a, = a;sin 6.

Effort horizontal Fy =

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

F, Vi .
Compression de la bielle org; = C - ,Ed limité a fq-
b612 bCl] Sin 9/2
Foa VEd
Compression du nceud == =
mpression al neUd — gre2 = 4 = ba sin 972
limité 2 0.85(1 — 2 7.
imité a 0,85( —250) od -
V V22.0,396
soit avec 8’ = 45° : ORdD = B = = 9,8 MPa

ba; sin 2 0,30-0,27
25
85(1 — —)16,7 = 12,8 MP
< 0,85¢( 250) a

Dispositions constructives

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

Armatures longitudinales

Pour mémaire.

Armatures transversales

= Dispositions minimales

Les armatures transversales doivent respecter un pourcentage minimal :

A Vfax 25
Py = ————— 2 Py.min = 0,08 A 0,08‘/— = 0,00080, d'ou pour
sb,, sin « S 500

des armatures verticales :

ASW
2 byPy.min = 0,30 - 0,00080 = 2,4 cm2/ml
s

Espacement longitudinal s;m.x=0,75d(14cot «)=0,75-0,63=0,473 m
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Espacement transversal s = 0,75d limité a 600 mm = 0,473 m
= Méthode géenérale
La méthode générale est ici appliquée avec une inclinaison des bielles a 45 °.
Espacement initial et armatures d’'une nappe :
P on choisit un espacement initial, supérieur a 7 ou 8 cm, soit ici
S0 =0,10 m;
» on choisit le nombre de brins, égal a priori au nombre de files
d’armatures longitudinales, soit ici 3 brins ;
P on choisit le diameétre des barres d’une nappe correspondant a
I'espacement initial, dans la section la plus sollicitée, soit
Ay = 12,7 50 = 12,7-0,10 = 1,27 cm?. Il faut donc pour une
nappe 3 brins de diamétre 8 mm, qui représentent 1,51 cm?.

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

i) S0

de la section choisie :

=127, dou sy = 0,119 m, soit 0,11 m.

Espacements successifs :

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

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

Asw _ 151 11,6 cm2/ml ui t
= — =11, m</ml, i erme
s, 0.13 qui-p

d’équilibrer un effort tranchant :

Asw
Effort tranchant Vg = —2fywa =0,00116-0,567.435 = 0,286 MN,
0y

Section d’armature

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

6,00
2

0,286 = 0,132( —xp), dot x; =0,83 m

Nombre de répétition de s, = partie entiere de (—l> + 1 = partie entiére

50
0,83
d 1=28
© <0,11>Jr
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On répete donc, a partir la premiére nappe au nu de I'appui, 8 fois un
espacement de 0,11 m.

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

Organisation du calcul

Nombre de répétitions Abscisse réelle
de espacement 5;_| de la derniere nappe
espacée de S;_|
0,11 0,00 0,00
0,83
013 11,6 0,286 0,83 Ent O 1 + 1= 0,00 + 8-0,11 = 0,88

1,24 — 0,88

016 94 0232 124 Ent
? "oz

+1=3 0,88+3-0,13=1,27
=2(1) 1,27+ 2-0,16=1,59

0,25 6,0 0,149 1,87 Ent +1=2 1,59+ 20,20=1,99

2,20-1.99

025

3.00 — 2,24
0.35

0,35 4,3 0,106 2,20 +1=1 1,99+1-0,25=2,24

1,59— 1,27
0,20 7,6 0,182 1,59

3,00 Ent< ) =2(2) 2,24+ 2-0,35=2,94

(1) le nombre d’espacement tombe juste, il n’est donc pas nécessaire d’ajouter un espacement.
(2) en ajoutant 1, la derniére nappe dépasserait le milieu de la travée.

= Méthode simplifiée

La méthode simplifiée consiste a prendre en compte une valeur constan-
te de leffort tranchant sur une longueur unitaire / = z(cot 6 +cot «),
égale a la valeur minimale sur la longueur considérée.

Méthode simplifiée avec cot 6 =1 :
Longueur unitaire [ =0,9-0,63(cot 45° + cot 90°) = 0,567 m

[
Effort tranchanta x =/ Vg(0,567) = pu(E — X)
=0,132(3,00 — 0,567) = 0,321 MN
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ASW des 0,321
Section d’ t — ' = = 13,0 2/ml
ection d’armature . Foug 0L 0 0.567 435 cmé/m
Ag 1,51

Espacement initial = 13,0, dou sy =0,116 m, soit 0,11 m

AYj) 50

Organisation du calcul

Nombre de répétitions Abscisse réelle

(MN) i de espacement si de la derniére nappe
espacée de S;

0,57
0,57 0,321 13,0 0,11 Ent(o ”) +1=6 0,00 + 6-0,11 =0,66

1,13 — 0,66

1,13 0,246 10,0 0,15 Ent o015 +1=4 0,66+40,15=1,26
1.70 — 1,26

1,70 0,171 6,9 0,21 o2l +1=3 1,26 +3:0,21=1,89
2,27— 1,89

2,27 0,097 3,9 0,38 038 =1(0) 1,89+1:0,38=2,27
3,00 — 2,27

3,0 0,000 0,47 Ent 047 =1(2) 2,27+1:0,47 =2,74

(1) le nombre d’espacement tombe juste, il n’est donc pas nécessaire d’ajouter un espacement.
(2) en ajoutant 1, la derniere nappe dépasserait le milieu de la travée.

Méthode simplifiée avec cot 6 = 2,5 :
On conserve des armatures verticales, soit o« = 90°.

Longueur unitaire [ = z(cot 8 +cot @) =0,9-0,63-2,5=1,42 m
Effort tranchant a x =1
/
Vea(1,42) = pu(i — X)
=0,132(3,00 — 1,42) = 0,209 MN

ASW V S 0,209
Section d’armature = e = = 3,4 cm?/ml
s Zfywd cot 6 0,567 -435.2.5
Aw 1,51

Espacement initial = 3,4, dou sy = 0,444 m, soit 0,44 m

So So
L’espacement maximal étant de 0,47 m, on peut adopter un espace-
ment constant sur toute la longueur de la poutre de 0,44 m.
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5.3 Liaison entre les membrures
d’une poutre et I'ame [6.2.4]

La résistance au cisaillement de la membrure peut étre calculée en consi-
dérant la membrure dans son plan comme un systeme de bielles compri-
mées et de tirants.

La contrainte de cisaillement longitudinale vgq4 a la jonction d’'une mem-
brure et de I"ame est générée par la variation de I’effort de compression
ou de traction de la membrure considérée :

_ AFy
- th.’C

UEd

avec :
» AF,lavariation de effort de la membrure sur la longueur Ax ;
» k¢ épaisseur de la membrure au droit de la jonction ;

» Ax la longueur considérée, au plus égale a la moitié de la distance
entre la section de moment nul et la section de moment maximum.

Si vgq est inférieure a k f4, aucune armature supplémentaire n’est néces-
saire en plus de celles requises pour la flexion. La valeur de k est donnée
par ’Annexe nationale. La valeur a utiliser est égale a 0,50 dans le cas
d’une surface verticale de reprise de bétonnage rugueuse et 1,00 lorsqu’il
n’y a pas de surface verticale de reprise de bétonnage.
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Pour éviter 'écrasement des bielles, il convient de vérifier la condition :

Ved <V feq sin 6 cos 05

Les valeurs limites de 6 sont données par ’Annexe nationale. Les valeurs
a utiliser sont: 1 < cotfy <2 pour les membrures comprimées, et
1 < cotfr < 1,25 pour les membrures tendues.

La section des armatures transversales par unité de longueur peut étre

déterminée par :

At fya < Vedhs
o
St cot 0

Dans le cas ou le cisaillement de la membrure est combiné a la flexion
transversale, il convient de retenir pour la section des armatures, la sec-
tion précédente ou la moitié de celle-ci augmentée de la section requise
pour la flexion transversale, si la section ainsi obtenue est supérieure.

Il convient d’ancrer les armatures longitudinales tendues dans la mem-
brure au-dela de la bielle nécessaire au report de I’effort dans ’ame dans
la section ou ces armatures sont requises.

5.4 Torsion [6.3]

5.4.1 Geénéralités

Lorsque la résistance en torsion de certains de ses éléments est indispen-
sable a ’équilibre statique d’une structure, on doit procéder a une vérifi-
cation complete a la torsion, couvrant a la fois les états limites ultimes et
les états limites de service.

Lorsque, dans des structures hyperstatiques, les sollicitations de torsion
résultent uniquement de considérations de compatibilité et que la stabi-
lité de la structure n’est pas déterminée par la résistance en torsion, il
n’est généralement pas nécessaire de considérer les sollicitations de tor-
sion a I’état limite ultime.

© Dunod. Toute reproduction non autorisée est un délit.
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La résistance en torsion d’une section peut étre calculée sur la base d’'une
section fermée a parois minces, dans laquelle I'équilibre est assuré par un
flux fermé de cisaillement. Les sections pleines peuvent étre modélisées
directement par des sections fermées a parois minces équivalentes.

Les sections de forme complexe, telles que les sections en T, peuvent étre
tout d’abord décomposées en sections élémentaires, modélisées chacune
par une section a parois minces équivalente, la résistance en torsion de
I'ensemble étant prise égale a la somme des résistances des sections élé-
mentaires.

Il convient que la distribution des moments de torsion dans les sections
élémentaires soit proportionnée a la rigidité en torsion a I'état non fissu-
ré de celles-ci. Dans le cas de sections creuses, il convient de limiter
I’épaisseur des parois fictives a I'épaisseur réelle des parois de la section.

Chaque section élémentaire peut étre calculée séparément.

A | Feuillet moyen B | Parement extérieur de
la section, périmetre #

Figure 5.6
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5.4.2 Methode de calcul [6.3.2]

B Sollicitation tangente de torsion

Le flux de cisaillement en torsion pure dans la paroi peut étre obtenu par :

Tra
2A;

Tiilef,i =

La sollicitation tangente due a la torsion dans la paroi est donnée par :

VEd,i = Tiilef.iZi

avec :

» Tg4 le moment de torsion de calcul ;

» Ay laire intérieure définie par le feuillet moyen des parois ;

» 7 la contrainte tangente de torsion dans la paroi i ;

» 1.r; I'épaisseur de la paroi fictive. Elle est prise égale a A/u, sans étre
inférieure a deux fois la distance utile des armatures longitudinales.
Dans le cas des sections creuses, elle est limitée par ’épaisseur réelle
de la paroi ; A est I'aire totale de la section délimitée par le périmetre
extérieur de la section, et u est le périmetre extérieur de la section ;

» z lalongueur de la paroi i comptée entre les points d'intersection des
parois adjacentes.

L’effet de la torsion et celui de I'effort tranchant se superposent, sous
réserve de considérer la méme valeur 6 d’inclinaison des bielles.

B Résistance de la section

La résistance d’un élément soumis a des sollicitations d’effort tranchant
et de torsion est limitée par la résistance des bielles de béton. Il convient
de satisfaire la condition suivante :

Tkq VEd

+ <1
TRd, max VRd,max D

\

ou:
» Ty est le moment de torsion agissant de calcul ;
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>

Ve« est Peffort tranchant agissant de calcul ;

v

Tra.max €st le moment de torsion résistant de calcul :

Trd,max = 2VQcw fod Axter; sin 6 cos 0
» Vkamax est Peffort tranchant résistant de calcul. Pour les sections
pleines, on peut utiliser la largeur complete de I'ame.
B Armatures longitudinales de torsion

Les armatures longitudinales de torsion sont calculées a partir de 'expression :

Ag T
Z i = " coth
Uy 2A|\

ou uy est le périmetre de la surface Ay, et fyq est la limite d’élasticité de
calcul des armatures longitudinales Ay.

Les armatures longitudinales peuvent étre réduites dans les membrures
comprimées selon I'effort de compression disponible. Elles s’ajoutent aux
autres armatures dans les membrures tendues.

B Armatures transversales de torsion

La section des armatures transversales A, issues des seules sollicitations
de torsion est calculée au moyen de 'expression :

Aswfra  Tra
§ 2A],_ cotf

» s est Pespacement des armatures transversales de torsion
» fya est la limite d’élasticité de calcul des armatures transversales Agy, .

B Sections rectangulaires

Les sections pleines approximativement rectangulaires ne requiérent qu'un
ferraillage minimal sous réserve que la condition ci-apres soit vérifiée :
Tka VEd

L <1
TRd,C VRd,C b
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Tre c €st le moment de fissuration en torsion, qui peut étre déterminé en
q
posant T; = fuds SOit TRee = 2 feud - Ter,i - Ak

5.4.3 Dispositions constructives [9.2.3]

Les cadres de torsion sont disposés perpendiculairement a I'axe de 1’élé-
ment. Ils sont fermés et ancrés au moyen de crochets pliés a plus de 90°
ou de recouvrements complets le long de I'extrados.

Les recommandations relatives aux armatures d’effort tranchant sont
généralement suffisantes pour la définition de la quantité minimale de
cadres de torsion.

L’espacement des cadres de torsion n’est pas supérieur a u/8, ni a 0,75d,
ni a la plus petite dimension transversale de la poutre.

Les barres longitudinales sont disposées au moins a chaque angle et dis-
tribuées uniformément le long du périmetre intérieur des cadres avec un
espacement n’excédant pas 350 mm.

Dans les petites sections, les armatures peuvent étre concentrées aux
extrémités des coOtés.

5.4.4 Torsion géneée

Dans le cas des sections fermées a parois minces comme dans celui des
sections pleines, la torsion génée peut normalement étre négligée.

© Dunod. Toute reproduction non autorisée est un délit.
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Exemple de torsion

Définitions

L’exemple concerne I'étude d’une console soumise a un moment de tor-
sion.

Géomeétrie
La poutre considérée a une portée de 2,80 m et une section rectangu-

laire de 0,50 m de largeur par 0,70 m de hauteur, parfaitement encas-
trée en A, vis-a-vis de la flexion et vis-a-vis de la torsion.

y4
A B C X . 0.70
0,50
| 2.80 |
| |
| = | = |
| | |
® -
Y |
L 0,70
X
1 >
1
: 0,70
|
(1) 1
Mateériaux

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

Conditions d’exploitation

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

On choisit un enrobage nominal de c,om = 30 mm, qui permet de res-
pecter de facto I'enrobage nominal pour les barres longitudinales de
diamétre jusqu’a 25 mm.
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Actions

Actions permanentes

Poids propre g =0,50-0,70 - 25 = 8,75 kN/ml
Charges concentrées Gg = G¢c = 60,00 kN

Actions variables
Charges concentrées indépendantes Qg = Q¢ = 30,00 kN

Actions accidentelles
Sans objet.

Sollicitations

Les justifications sont conduites a I'état limite ultime sous la combi-
naison fondamentale.

Sollicitations sous chargements unitaires

Les sollicitations sont dans un premier temps déterminées sous chacun
des chargements unitaires.

Allure des courbes des sollicitations sous chargements unitaires

(M) V) (N
g
]

]
1
G .
| | R — —
- |
®
I

Moment fléchissant

2,802

Sous g Mo = 8,75 ’2 = —34,3 kNm
1,40?

Mg = —8,75- 5 = —8.,6 kNm

Mgc = 0 kNm
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= —60-2,80—-60-1,40= —252,0 kNm
= —60-1,40 = —84,0 kNm

Mge = O kNm
= —30-2,80=—84,0 kNm

MQCB = =30- 1,40 = —42,0 kNm
MQCC = 0 kNm
Sous O Mgga = —30-1,40 = —42,0 kNm

MQBB = 0 kNm
MQBC = 0 kNm

Effort tranchant
Sous g Vea = 8,75-2,80=24,5 kN

Veg = 8,75-1,40 = 12,3 kN
VgC - O kN
Sous G Vgap = +60+60 = 120,0 kN
Veee = +60,0 kN
Sous Qc Vocac = +30,0 kN
Sous Op Voeap =  +30,0 kN
VQBBC == O kN
Moment de torsion
Sous g T, = 0 kNm
Sous G Tgag = 0 kNm
Tsee —60-0,70 = —42,0 kNm

—30-0,70 = —21,0 kNm
+30-0,70 = +21,0 kNm
0 kNm

Sous QC TQCAC
Sous Og Topag
ToBC

Justifications

Etat limite ultime de résistance en flexion

= Combinaison fondamentale

Moment fléchissant en A

M, = —1,35(34,3 +252,0) — 1,50(84,0 + 42,0) = —576 kNm
Moment fléchissant en B

M, = —1,35(8,6 +84,0) — 1,50-42,0 = —188 kNm

= Section d’acier
M, 0,576
bod?fa  0,50.0,632 16,7

Position de I'axe neutre o =1,25(1 — /1 —2uy) = 0,241
x=uad=0,152m

= 0,174  (pivot B)

Moment réduit p, =
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Bras de levier p=1-0,40 = 0,904
7= p8d =0,570
Allongement des aciers
3,5%0(1 —a)  3,5%0(1 —0,241)

E = = = 11,0%0
o 0,241
Contrainte des aciers
— 2,17 %0 11,0—-2,17
= 1 +0, 08 = 1 —_—) =
= fra(l + 17 %.) 435(1 + 0,08 50 =217 ) = 441 MPa
M, 0,576

Section d’armature As = = 0,00229 = 22,9 cm?

z0. _ 0.570.441

Etat limite ultime de résistance a Peffort tranchant

= Combinaison fondamentale
Effort tranchant en A V., =1,35(24,54+120,0) 4+ 1,50(30,0+30,0)

= 285 kN
Effort tranchant en B V, =1,35(12,3 + 60,0) + 1,50 - 30,0 = 143 kN
= Valeurs de référence
—Vra effort tranchant résistant de calcul en I'absence d’armatures
d’effort tranchant :

VRd‘c = [CRd ck’\.f3 (]Oopl.ﬁ:k + kloc'17]bwd
200

=1 =1+ =1,56 < 2,0
£ T V 630 =
Asq =0 cm? pour le premier lit
=0
L1 b
Ngg
Oep = A =0 MPa
0,18 0,18
= ’ = ’ - 0,12
Cra,c " 15
VRd,c = 0 MN
Le terme Crq.ck/(100p, fo) a pour valeur minimale vy,
0,053 0,053
Vinin — —k3/2fclk/2 — ol 56?/2 25172 — 0,344 MPa
yC )

Wrae =10,34440]-0,50-0,63 = 0,108 MN
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— VRdmax *
La résistance maximale a I'effort tranchant est donnée par :
0lo:wbwzvlfcf

Wi max — ’ :
Rd. cot 6 +tan 6 avec
Gew =1
fck 25
=0,6(1 — =0,6(1 — —) =0,54
. (=350’ (=350
2 =0,9d =0,9.-0,63 =0,567

Avec une inclinaison des bielles égale a 6 = 45°, soitcot 6 =1 :

1-0,50-0,567-0,54 -16,7
VRd,max == I+ 1 = 1,276 MN

Avec une inclinaison des bielles égale a 6 = 21,8°, soit cot 8 = 2,5 :

. . .0.54 .
Ve = 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 4+ 120,0) + 1,50(30,0 + 30,0)

= 285 kN
La densité d’armatures transversales dans la section A est sensiblement
égale a :

Asw VRd,S VEd(d) 0,285
avec 6 = 45°, = — = — —
§ Zfywacot 6 zfywacot 6 0,567 - 435
=0,00116 = 11,6 cm?/ml
A, VRd.s Vea(d
avec = 21,8°, — = R, = za(d) — 0,285
§ Zfywacot 8 zfywacot 6 0,567 -435-2,5

= 0,00046 = 4,6 cm?2/ml
Effort tranchant en B Vo =1,35(12,3 +60,0) + 1,50-30,0 = 143 kN

La densité d’armatures transversales dans la section a droite de B, est
sensiblement égale a :
avec § = 45°, Aw _ Vras _ 0143
s Zfywacot 8 0,567 - 435
Aw VRds B 0,143

"~ Zfywacot 8 0,567 - 435 .2.5

= 0,00023 = 2,3 cm?/ml

= 0,00058 = 5.8 cm?/ml

avec 6 = 21,8°,
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Etat limite ultime de résistance a la torsion

= Combinaison fondamentale
Moment de torsion en A T, ag = 1,50-21,0 = 31,5 kNm
Moment de torsionen B T,gc = —1,35-42,0+1,50-21,0 = 88,2 kNm

= Sollicitation tangente de torsion

Aire totale de la section A =0,50-0,70 = 0,35 m?
Périmeétre extérieur u—=200,504+0,70) = 2,40 m
A 0,35
u 2,40
supérieure a deux fois la distance utile des armatures longitudinales
Aire intérieure A, = (0,50 — 0,146) - (0,70 — 0,146) = 0,196 m?
Périmetre de l'aire intérieure u; = 2(0,50— 0,146+ 0,70 — 0,146)

Epaisseur de la paroi fictive f.; = =0,146 m,

= 1,816 m
Contrainte tangente de torsion
Tes 0.0315 0,55 MPa en A
Ti = = =0,
T 2Autrs 2-0,196-0,146
T 0,0882
Tei = = 1,54 MPa en B

T 2Aue;  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 méme valeur 6 d’inclinaison des bielles.

Trd,max MOoment de torsion résistant de calcul :

TRd.max = 2vacwﬁ:dAk Is; SIn 6 cos 6
avec 0 = 45°, TrRdmax =2-0,54-1-16,7-0,196-0,146 = 0,516 MNm
avec @ =21,8°, Trqmax =2-0,54.1-16,7.0,196.0,146-0,371 - 0,928
= 0,178 MNm
Vérification de la résistance :

La résistance d’un élément soumis a des sollicitations d’effort tranchant
et de torsion est limitée par la résistance des bielles de béton. Il
convient de satisfaire la condition suivante :

T; |%
Ed + Ed < 1
TRd.max VRd,max

Avec une inclinaison des bielles égale a 6 = 45° :

Entre A et B GBI + 0,285 _ 0,061 + 0,223 = 0,284 < 1
0,516 1,276 e =
0,0882 0,143
’ ’ =0,17140,112 =0,283 < 1
Entre B et C 0,516 +l,276 +
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Avec une inclinaison des bielles égale a 6 = 21,8° :

0,0315 0,285
Entre A et B =0,177+ 0,324 =0,501 < 1
ntre A et 0.178 + 0.880 , 177+ 0,32 01 <
Entre B et C 0’08824—0’143—O496+0163—0659<1
nre s e 0.178 0880 109 T UBITN

= Armatures longitudinales de torsion
Les armatures longitudinales de torsion sont calculées a partir de
I’expression :

A T T
1fyd = B ot 6, soit TA = SiLE Y
Ui 2Ax 2Ax fya
Avec une inclinaison des bielles égale a # = 45° :
1,816 - 0,0315
E AetB TAg == ’ = 3.4 cm?
ntre A et Aql 20,196 - 435 cm
1,816 - 0,0882
E B TAg= = ’ — 9,4 ¢cm?
ntre B et C I 3.0.196 . 435 cm
Avec une inclinaison des bielles égale a # = 21,8° :
1,8]6' 0503]5
E A et B YA = 2,5=28,4 cm?
nire A & 1= 270,196 - 435 m
1,816 - 0,0882
Entre B et C TA = — : 2,5=123,5 cm?
nre B e A= 570196 435 m

Les armatures longitudinales peuvent étre réduites dans les membrures
comprimées selon l'effort de compression disponible.

Les armatures longitudinales s’ajoutent aux autres armatures dans les
membrures tendues.

= Armatures transversales de torsion
La section des armatures transversales A, issues des seules sollicita-
tions de torsion est calculée au moyen de I'expression :

Asw fyd . TEd Asw TEd

= , SOit =
Ry 2Ay cot 6 Ky 2A¢ fyq cot 8
Avec une inclinaison des bielles égale a 8 = 45° :

Ag 0,0315
Sw — 9 =1’ 2 I
Entre Aet B ; 30,196 435 9 cm4/m

A 0.0882
Entre B et C ¥ = ’ =5,2 cm2/ml
nrebe s 2.0.196.435 cme/m
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Avec une inclinaison des bielles égale a 6 = 21,8° :

Entre A et B A 0.0315 0,7 cm?/ml
= = m2/m
s 2.0196-435.25 '€
Agw 0,0882
Entre B et C : =2.1 cm?/ml

s 2.0196-435.2.5

Dispositions constructives

Les dispositions constructives sont définies pour une inclinaison des
bielles de 21,8".

Armatures longitudinales

= Dispositions minimales
Les armatures longitudinales de flexion doivent respecter la condition
de non fragilité :

min 2,56
Agmin = 0,26f bd =0,26——0,50-0,63 = 4,2 cm?
Sy 500
Il convient que la section minimale d’armatures Ag mi, respecte la condi-
tion :

Agmin = 0,0013bd = 0,0013.0,50-0,63 =4,1 cm?

= Ferraillage

Les barres longitudinales sont disposées au moins a chaque angle et
distribuées uniformément le long du périmeétre intérieur des cadres avec
un espacement n‘excédant pas 350 mm. (Dans les petites sections, les
armatures peuvent étre concentrées aux extrémités des cotes.)

De facon trés théorique, la répartition de la section des armatures lon-
gitudinales de torsion en 8 points, disposés aux 4 angles et au milieu
des 4 cotés, se faisant au prorata des longueurs correspondantes du
périmetre intérieur de longueur 1,82 m de l'aire Ag, donnerait une
répartition des longueurs de 0,14 + 0,35 + 0,14 soit 0,63 m pour les
petits cotés et 0,28 m au milieu des grands coOtés, soit respectivement :

» 2,9 cm? pour les petits cotés et 1,3 cm? au milieu des grands cotés
entre A et B,

» 8,1 cm? pour les petits cOtés et 3,6 cm?2 au milieu des grands cOtés
entre B et C.
On choisit de disposer dans la section d’encastrement A :

» 2 HA 20 + 2 HA 25 en 1°¢" it

» 4 HA 20 en 2¢ lit soit un total de 28,7 cm?2 pour une section de
22,9 + 2,9 = 25,8 cm?
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L’arrét des barres du 2¢ lit se fait dans la section droite ou le
(cot 6 — cot w)

2
=0,9-0,63-1,25 =0,71 m, peut étre équilibré par la section d’armatu-

re disponible pour la flexion, soit 16,1 cm? (2 HA 20 + 2 HA 25) déduc-
tion faite de la section nécessaire a la résistance a la torsion, soit

16,1 — 8,1 = 8,0 cm?.
Le moment de flexion que peut équilibrer cette section est donnée par

0,576
8,0 = 0,201 MNm.
22,9

moment, aprés décalage de la courbe de g =z

Armatures transversales

Les cadres de torsion sont disposés perpendiculairement a I'axe de
I'élément. lls sont fermés et ancrés au moyen de crochets pliés a plus
de 90 ° ou de recouvrements complets le long de I'extrados.

= Dispositions minimales
Les armatures transversales doivent respecter un pourcentage minimal :

ASW vV Jck Y, 25
iOW e 2 pw.min = OaO8 fk = 0,08—_ = 0,00080,
sby, sin o fyx 500

d’ou pour des armatures verticales :
AXW
2 by Pw.min = 0,50 - 0,00080 = 4,0 cm?2/ml
5

Espacement longitudinal s;m.x = 0,75d(1 4+ cot @) = 0,75 - 0,63
=0,473 m
Espacement transversal  §; . = 0,75d limité a 600 mm = 0,473 m

Les recommandations relatives aux armatures d’effort tranchant sont
généralement suffisantes pour la définition de la quantité minimale de
cadres de torsion.

= Ferraillage

Dans le cas présent, il est possible, parce que l'effort tranchant comme
le moment de torsion peuvent étre considérés comme constant par par-
tie, de considérer que le cadre est dédié a la torsion et les épingles ou
les étriers sont dédiés a 'effort tranchant, en s’imposant un espacement
commun.

— Armatures transversales entre B et C (le plus sollicité en torsion) :
La torsion mobilise un seul brin du cadre. On choisit un cadre en HA 8.

Ul =0,24 m
2,1

L’effort tranchant entre B et C nécessite 2,3 cm?2/ml.

L’espacement s entre B et C vaut s =
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Avec un espacement s = 0,24 m, la section nécessaire est :
Ay =2,3-0,24 =0,55 cm?

Cette section peut étre réalisée avec 2 brins HA 6.
— Armatures transversales entre A et B :
L’espacement s du cadre de torsion entre A et B vaut :

0,503
S =

0,7

L'espacement des cadres de torsion n’est pas supérieur a u/8, ni a
0,75d, ni a la plus petite dimension transversale de la poutre. On limite
donc s a 0,30 m.

L’effort tranchant entre A et B nécessite 4,6 cm?2/ml.
Avec un espacement s = 0,30 m, la section nécessaire est :

Ay =4,6-0,30=1,4

Cette section peut étre réalisée avec 4 brins HA 8.

Une autre solution consiste a conserver entre A et B le méme espace-
ment qu’entre B et C, soit 0,24 m et a disposer deux étriers HA 6, soit
4 brins HA 6.

=0,72 m.

1,13
On veérifie bien que la section est suffisante : 024 =4,7 cm?/ml

Il en résulte que les armatures transversales sont en définitive 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 Poinconnement [6.4]

5.5.1 Geéneralites

Il s’agit du poinconnement des dalles pleines et des fondations.

Le poingonnement peut résulter d’une charge concentrée ou d’une réac-
tion d’appui appliquée sur une aire relativement petite, appelée Ajoua-

La résistance au poinconnement doit étre vérifiée au nu de I’aire chargée
et sur le contour de controle de référence u.

Si des armatures de poingonnement sont nécessaires, il convient de trou-
ver un autre contour uqy f a partir duquel aucune armature de poincon-
nement n’est nécessaire.
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'i_‘ [ ] [ ] [ ] L] [ ] [ ] ‘_i /J
| 0 AN o d
— 7~ < ; P
24 Section de contrdle de référence

0 = arctan (1/2) ~——=——~ o
=26,6°

Figure 5.7

5.5.2 Contour de controle de réference

On peut admettre que le contour de controle de référence u; est situé a
une distance 2d de l'aire chargée.

La hauteur utile d de la dalle ou de la fondation peut normalement étre
prise a la moyenne des hauteurs utiles des armatures des deux directions

orthogonales.
2d
s SN
1 !
[ S !
' l
|
|
b, | !
| |
| |
a b /l
N - - - - rd
L
Fany by i\
7 3
Figure 5.8
» Il convient de tracer le contour de maniere a minimiser sa longueur.

Il convient de considérer des contours de contrdle a une distance
inférieure a 2d lorsque la charge appliquée est équilibrée par une
pression élevée, comme la réaction du sol dans le cas d’une fondation.

v

122




Etats limites ultimes

» Dans le cas d’'une aire chargée au voisinage d’une trémie, c’est-a-dire
a une distance inférieure a 6d, comptée entre le contour de 'aire char-
gée et le bord de la trémie, la partie du contour comprise entre les
deux tangentes a la trémie issues du centre de 'aire chargée est consi-
dérée comme non participante.

2d S6d |€1S ’€2 €1>'€2

/’ \\ ‘
\
|
|

L | Ned

B A
|
I

Figure 5.9

- —— e ———

» Dans le cas d’'une aire chargée située a proximité d’'un bord ou
d’angle, il convient de choisir un contour de controéle selon la figu-
re 5.10.

Figure 5.10

5.5.3 Section de controle de référence

La section de contrdle de référence est la section dont la trace coincide
avec le contour de controdle de référence et dont la hauteur est d.

Dans le cas des semelles de hauteur variable, la hauteur utile est mesurée
au nu du contour du poteau.
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5.5.4 Resistance au poinconnement

On définit, pour chaque section de controle considérée, les contraintes
suivantes :

» vrac la valeur de calcul de la résistance au poingonnement d’une dalle
sans armatures ;

» vracs la valeur de calcul de la résistance au poinconnement d’une
dalle avec armatures ;

»  Urdmax 12 valeur maximale de calcul de la résistance au poinconnement.
B Reésistance maximale

Le long du contour du poteau ou de l'aire chargée, il convient de ne pas
dépasser la valeur maximale de calcul de résistance :

Ved & URd, max

La valeur de vrq max €st fournie par 'Annexe nationale. La valeur a utili-
ser est donnée par :

URd,max = O,Syfcd

La valeur de v est donnée par v = 0,6 (l — 21;%) :

B Résistance d’une dalle sans armatures de poinconnement
[6.4.4]

I convient de vérifier la résistance au poinconnement pour la section de
controle de référence. Aucune armature de poingconnement n’est néces-
saire si :

Upd < URdc

VEd
VEd = - dans le cas d’une charge centrée
u)

Dans le cas d’une charge excentrée, il y a lieu de majorer la contrainte de
poinconnement par application d’un coefficient 3 défini a I’article 6.4.3
de I'Eurocode.
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Pour les structures dont la stabilité générale ne dépend pas du fonction-
nement en portique des dalles et des poteaux, et ou les longueurs des tra-
vées adjacentes ne different pas de plus de 25 %, on peut utiliser des
valeurs approchées de 3, a savoir 1,15 pour un poteau intérieur, 1,4 pour
un poteau de rive et 1,5 pour un poteau d’angle.

Urd,c = Cra,ck+/(100p, f) + kiogp

avec :
» f. en MPa et vrq. €n MPa ;

200
» k=1+ 7<2,0;avecdenmm;

> pe = /PiyPr; < 0,02 5 avec pyy et p, les valeurs moyennes des pour-
centages d’armatures tendues adhérentes dans les directions y et z
respectivement, calculées sur une largeur de dalle égale a la largeur du
poteau augmentée de 3d de part et d’autre ;

» 0. la demi-somme des contraintes normales oy et 0., dans les direc-
tions y et z (MPa, positives pour la compression).

Le terme Cgrgq,ck+/(100p, fo) a pour valeur minimale vpy;y.

Les valeurs de Cra,c> Umin €t ki sont fournies par ’Annexe nationale. Les

valeurs a utiliser sont :
0,18

CRd,c =

0 32 £1/2
VUmin = 0,035/( fck
k; =0,10

B Reésistance d’une semelle sans armatures d’effort
tranchant [6.4.4]

I1 convient d’évaluer la résistance au poingonnement le long de contours
de controle, de périmetre u, situés a une distance @ du nu du poteau au
plus égale a 2d. Aucune armature de poingonnement n’est nécessaire si :

VEd < VRdc¢
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» Dans le cas d’'une charge centrée, la valeur nette de I'effort agissant

vaut :
VEdred = VBa — AVeg

Veq est Peffort tranchant appliqué, et AVgq est la valeur nette de la
réaction a l'intérieur du contour de contrdle considéré. Dans le cas
d’une semelle, il s’agit de la réaction du sol, diminuée du poids propre
de la semelle.

La contrainte de poingonnement pour la section de contrdle considé-
rée vaut :

VEd,red
ud

VEd =

2d 2d
URde = CRd,ck\3/(loopefck)7 2 Vmin -
Dans le cas d’'une charge excentrée, il y a lieu de majorer la contrain-

te de poingonnement par application d’'un coefficient 5 défini a
Iarticle 6.4.4 de ’Eurocode.

B Reésistance d’une dalle ou d’une semelle avec armatures

d’effort tranchant [6.4.5]

[0 Armatures de poinconnement

Lorsque des armatures de poingonnement sont nécessaires, il convient de
les calculer selon I'expression :

1
URd,cs = 0975VRd,C + I,SS_ Aswfywd,efﬁ Sin@
r |

avec .

» Asw la section d’'un cours d’armatures de poingonnement sur un

périmétre autour du poteau, en mm? ;

s; 'espacement radial des cours d’armatures de poingonnement, en mm ;

> fywaer la limite d’élasticité efficace des armatures de poinconnement,

en MPa ; fywaef = 250 + 0,25d < fywd
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» d la hauteur utile moyenne dans les directions orthogonales, en mm ;

» « langle des armatures de poingonnement avec le plan de la dalle
(¢ = 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
poingonnement, il convient de déterminer vgq s par des essais conformes
a I’Agrément technique européen correspondant.

Les armatures de poingonnement minimales [9.4.3] sont données par :

Asw,min_ _ 0,08 fck . 1
S8t fyx 1,5sin o+ cos «

avec s, I'espacement radial des armatures de poinconnement, et s; I'espa-
cement tangentiel des armatures de poingonnement.

[0 Reésistance au voisinage du poteau

La résistance au voisinage du poteau est limitée a :

VEd >
VEd = X VRd,max
btod
Poteau intérieur ug est égal au périmetre du poteau
Poteau de rive ug=cy+3d < ¢y +2¢;
Poteau d’angle ug =3d < c1 + 2

» ¢ estle coté du poteau rectangulaire perpendiculaire a la rive.
» c; estle coté du poteau rectangulaire parallele a la rive.

» [ est un coefficient tel que défini plus haut dans le cas de chargement
excentré.
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O Contour de controle #,u;

Il convient de déterminer le contour de controle u,y, respectivement
Uouerr pOUr lequel aucune armature de poingonnement n’est requise, au
moyen de 'expression :

VEd

de,cd

Uout,eff — 8

I1 convient de placer la file extérieure des armatures de poingonnement a
une distance au plus égale a kd a l'intérieur du contour u,y, respective-
ment Uoug eff.

La valeur de k est 1,5.

000
000

/e

A| Contour B | Contour u,,,f

Figure 5.11

Le contour uouesr est défini comme les parties du contour continu telles
eff

que lespacement des cadres ou étriers le long d’un contour n’est pas

supérieur a 2d.

5.6 Modeles bielles et tirants [6.5]

5.6.1 Généralités

Lorsqu’il existe une distribution non linéaire des déformations relatives,
il est possible d’utiliser des modeles bielles et tirants pour le dimension-
nement a ’'ELU.
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Les vérifications a I'ELS peuvent également utiliser ce type de modele, a
condition d’assurer les conditions de compatibilité pour le modele, en
choisissant notamment la position et 'orientation des bielles principales
conformément a la théorie de I’élasticité linéaire.

La modélisation par bielles et tirants consiste a définir :

» des bielles, qui représentent des zones ou transitent les contraintes de
compression ;

» des tirants, qui représentent les armatures ;

» des nceuds, qui assurent leur liaison.

Il convient de déterminer les efforts dans ces éléments de telle sorte qu’a
I’état limite ultime, ils continuent a équilibrer les charges appliquées.

Des modeles bielles et tirants adaptés peuvent étre définis par exemple a
partir des isostatiques de contrainte et des répartitions de contraintes
obtenues en application de la théorie de I’élasticité linéaire, ou bien enco-
re, ils peuvent étre obtenus en appliquant la méthode basée sur le chemi-
nement des charges.

Tous les modeles bielles et tirants peuvent par ailleurs étre optimisés en
faisant appel a des criteres d’énergie.

5.6.2 Bielles

» La résistance de calcul d’une bielle de béton, en I’absence de traction
transversale, est calculée par :

ORd,max — fcd

» La résistance de calcul d’une bielle de béton, en présence de traction
transversale, est réduite, selon 'expression :

/
ORd,max — 096’/ fcd

! ( ka)
vi=\|1-
250

avec .
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5.6.3 Tirants

La résistance de calcul des armatures est la limite élastique de calcul fyq.
Il convient d’ancrer convenablement les armatures dans les noeudes.

Les armatures requises pour équilibrer les forces au nceud de concentra-
tion d’efforts peuvent étre réparties sur une certaine longueur.

Lorsque les armatures dans la zone du nceud s’étendent sur une longueur
importante d'un élément, il convient de répartir les armatures sur la zone
ou les isostatiques de compression sont courbes (tirants et bielles).

bef bef

I Tyt

Région sans § I ) a

discontinuité “— h=b \ z=hl2 hl= HI2

B H

@ Région de b

discontinuit¢ [P

F fF
A ;
b= b
b€f= 0,5 H+ 0,65 a; a< h
(a) Discontinuité partielle (b) Discontinuité totale
Figure 5.12

L’effort de traction T peut étre obtenu au moyen des expressions sui-

vantes :

H

» Pour les régions de discontinuité partielle (b < ?> :
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H
» Pour les régions de discontinuité totale <b > ?) :

1
T=—(1—0,73)F
4 h

5.6.4 Noauds

Les regles pour les nceuds s’appliquent également aux régions dans les-
quelles des forces concentrées sont transmises a un élément mais qui ne
sont pas dimensionnées a I'aide de la méthode des bielles.

Les nceuds de concentration d’effort peuvent apparaitre par exemple :

» la ou sont appliquées des charges ponctuelles, au droit des appuis,

» dans les zones d’ancrage, avec concentration d’armatures de béton
armé,

» dans les parties courbes des armatures et enfin dans les jonctions et
angles des éléments.

Le dimensionnement des nceuds de concentration d’effort et les disposi-
tions constructives correspondantes sont déterminants pour Iétablisse-
ment de la capacité résistante.

Les efforts agissant dans les noeuds doivent s’équilibrer. On doit notam-
ment tenir compte des efforts transversaux de traction perpendiculaires
au plan du nceud.

Les valeurs de calcul des contraintes de compression a l'intérieur des
noeuds peuvent étre déterminées de la maniere suivante, la contrainte
maximale pouvant étre appliquée sur les faces du nceud étant org max :

B Noceuds comprimeés, en ’absence de tirant ancré dans le
noaud

/
ORdmax = K1V fod

La valeur de k; est 1. On peut cependant, sur justifications spéciales,
admettre une valeur supérieure sans excéder la valeur limite 1/v’.
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‘ Tch,l = Fedie + Fodie

a4 |
! ]

Figure 5.13

B Noeuds soumis a compression et a traction, avec tirant
ancré dans le nceud dans une seule direction

/
ORd,max — k2V fcd

La valeur de k; est fournie par ' Annexe nationale. La valeur a utiliser est 0,85.
On peut cependant, sur justifications spéciales, admettre une valeur
supérieure sans excéder la valeur limite 1,00.
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Figure 5.14
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B Noeuds soumis a compression et a traction, avec tirant
ancré dans le nceud dans plus d’une direction

/
ORd,max — k3V fcd

La valeur de k5 est fournie par ’Annexe nationale. La valeur a utiliser est 0,75.
On peut cependant, sur justifications spéciales, admettre une valeur
supérieure sans excéder la valeur limite 0,9.

Figure 5.15
B Majoration de la contrainte de compression

Les valeurs de calcul de la contrainte de compression données précé-
demment peuvent étre majorées, jusqu’a 10 %, lorsqu’une des conditions
ci-apres est remplie :

» le nceud est soumis a une compression tri-axiale ;

» tous les angles entre bielles et tirants sont supérieurs ou égaux a 55° ;

» les contraintes au droit des charges appliquées sont uniformes, et le
nceud est confiné par des armatures transversales ;

» les armatures sont disposées selon plusieurs cours ;

» le nceud est confiné de maniere fiable par frottement ou par une dis-
position particuliere d’appui.

Un nceud soumis a une compression tri-axiale peut étre vérifié en consi-

dérant que le béton est confiné, et avec :

ORd,max = ksv /fcd
La valeur de &, est fournie par I’ Annexe nationale. La valeur a utiliser est 3,0.

On peut cependant, sur justifications spéciales, admettre une valeur
supérieure sans excéder la valeur limite 3,00/v'.
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Exemple de poutre-cloison (paroi flechie)

Définitions

L’exemple concerne l'étude d’une travée isostatique d’une poutre-
cloison.

Géomeétrie

La poutre-cloison considérée a une ouverture de 5,00 m et des appuis

de 0,60 m largeur. La hauteur h de la paroi est de 5,00 m et son épais-
seur e est de 0,20 m.

5,00

0l60! 5,00

0,60

Matériaux

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

Conditions d’exploitation

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

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

Actions

On suppose dans cet exemple que les charges sont appliquées en par-
tie supérieure de la paroi.
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