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Définition | ] |

Une poutre est soumise a la flexion simple, si
en toute section droite, les forces extérieures +
(actions des appuis et actions des charges), ! :

situées a gauche de la section considérée se ’ I
reduisent, a un moment de flexion (M) et a L2

un effort tranchant (T) appliqués au centre

de gravité G de la section (S). "
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La contrainte normale dans une fibre de poutre i

est en fonction d'une part des sollicitations,
d'autre part des caractéristiques géométriques
de la poutre.

M
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h

o contrainte normale dans une fibre
M : moment fléchissant dans la section !
y : ordonnée de la fibre

I : moment dinertie de la section
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s Le principe du béton armé en flexion
= |e béton reprend les efforts de compression.

= |es aciers reprennent les efforts de traction.

= Un élément en béton armé est optimisé lorsque les matériaux béton et acier
travaillent au maximum de leurs possibilites.

= (sil'acier travaille a seulement 80 % de ses possibilites, il faudra ajouter 20 %
d'acier en plus pour assurer I'équilibre)



= Il faudra donc dimensionner nos €léments de maniere a respecter :

v,= 1.5 cas général

Oc  y,= 1.15 cas accidentel
Os ye= 1.15 °

= a si “
SU_y_S i | E bu™ Y, E :
i & i 5 £
E’I 2,;?:..;;;r 10 %, 2 %o 3,5%:-
€| (217 7%0) <« Eg < 10 %o 2 %o < € . € 3,5 %
Acier Béton

L'acier tfravaillera au maximum a partir Le béton travaillera au maximum a partir
dune contrainte f,. On limite d'une contrainte f,, (pour un allongement
généralement l'allongement unitaire de unitaire du béton = 2 %.. On limite
I'acier a 10 %o I'allongement unitaire du béton a 3,5 %o

On respecte le reglement et on optimise I'elément en béton arme.



ETAT LIMITE ULTIME EN FLEXION SIMPLE

1) Diagramme rectangulaire du béton: Lorsque la section est partiellement
comprimée (cas de la flexion simple), nous pouvons remplacer le diagramme
parabole-rectangle par un diagramme rectangulaire simplifié.

diagramme diagramme diagramme
das deformations parabole- rectangle rectanguiaire



2) Equilibre d'une section :
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«—— deformation contrainte Contrainte
simplifiée

Les efforts normaux sont :

NbC=O'8'yu'b'fbu

Ny = Ast . Ot

Le bras de levier du couple interne :

z=d—-0,4.y,=d.(1-0,4a) avecy,=a.d
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“«— » déformation contrainte Contrainte
simplifice

L'équilibre des efforts normaux s'écrit :
N¢, = Ny, dou A .04=0,8.y,.b.fbu
L'équilibre des moments devient :
M, =Ny..z=0,8.b.fp,.d* a.(1—0,4a)

Mu — NSt Z = ASt' GSt' d. (1 - 0,4‘“)
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Moment réduit : A partir de la relation précédente, on peut €crire:

u
= - 0, 8 1 — O, 4‘
I’lu b dz-fbu a( a)

Cette quantité est appelée moment réduit p,,

NOTA:

Le moment réduit augmente avec la sollicitation et avec la diminution des dimensions
de la section.

u, s'exprime aussi par une equation de 2° degré en a, qui une fois résolue donne:

a=1,251-./1-2u,)



1 3) Régle des pivots

Cette regle se fixe pour objectif d’utiliser au mieux les matériaux ACIER et BETON
d’une poutre fléchie.

La réflexion est menée a partir des diagrammes limites de déformation de la section.
[ A ne pas confondre avec les déformations réelles de la piéce sous des charges réelles]

o Ex=35% La déformation des matériaux étant connue,

i | B les parametres a et p sont alors connus.
- |
| Ebc
| Ap = = 0,259
: AB €bc + Est
| pap =0,8.a(1—0,4a) = 0,186
! ‘ A D e=101%

Diagramme idéeal



1 REMARQUES

1. Les termes o,z et p,g définis uniquement par la déformation sont indépendants
de la nuance d’acier.

2. A pyg correspond un moment Myg = pyp. b. d?. f,, Sile moment sollicitant est
difféerent de M5, le diagramme idé€al ne sera pas obtenu.

3.1) Regle des pivots — Etude de cas

Si: M, < Mg

Uy < UaB
a < aup

Dans ces conditions, y,, = a.d diminue. Si nous examinons le diagramme de Navier,
2 possibilités existent pour que la fibre neutre séleve:

¢ Soit g, diminue
¢ Soit g augmente



La 2eme possibilité est a rejeter car on est a la limite des déformations.

La 1ere possibilité (seule crédible) se traduit par un mouvement de rotation du

diagramme autour du point A.
C'est le PIVOT A

Si: M, > Mg

Ky = UaB
a > Aup

Dans ces conditions, y,, = a.d augmente. La fibre neutre descend dans la poutre,
C.AD:

¢ Soit g, augmente
¢ Soit g5 diminue

La 1¢ possibilité est a rejeter car g, est a la limite.

La 2eme possibilité se traduit par un mouvement de rotation du diagramme autour

du point B.
C’est le PIVOT B



3.1.1) Pivot A — Utilisation maximum de l'acier

2 %o

D &=10/

Tous les diagrammes de déformation de
sections soumises a un moment fléchissant
tel que M, <p,g vont décrire la région 1 et
auront comme caractéristiques :

¢ 2 %o < g, < 3.5 %o
¢ g = 10 %o

Ce pivot est bien celui qui
utilise au mieux l'acier.



3.1.2) Pivot B — Utilisation maximum du béton

g est I'allongement de I'acier obtenu

pour une contrainte o, = le

Vs




4

A cette déformation unitaire limite (3,5 %o) correspond un moment ultime limite M, .
L'ensemble des diagrammes de déformation de sections soumises a un moment
M, > M, > M,; décrira la région 2 et aura pour caractéristiques:

¢ &= 3.5 %o
¢ 10%0 > ¢e4> g

¢ o >0>0,259 Ce pivot est bien celui qui
¢ 1y >p,>0,186 utilise au mieux le béton.

REMARQUE : Les grandeurs g, , o, dépendent entiérement du type et de
la nuance d’acier



1 Calcul pratique pour une section a simples armatures

1. Données:
» Les dimensions de la section de béton
« L'enrobage inférieur
= La nature des matériaux utilisés
= Le moment ultime sollicitant

2. Recherche du pivot:

__ M, f _ 0,85 fe28
M= paz s, & 1,5

Si u, < 0,186 = Pivot A
Si p,>0,186 = Pivot B



3. Recherche des parametres de déformation:

a=1,251-/1-2pu,)
z=d.(1-0,4a)

yuy=a.d

4. Recherche de la déformation de I'acier :

Pivot A: ¢, = 10 %o

- 1-
PivotB: ¢, = Ta Epe avec &, = 3,5%o0



|
5. Efforts normaux :

NbC=OJ8'yu'b'fbu ou Nbc=_




1 Condition de non fragilité

Pour respecter la condition de non fragilité, la section d’armatures minimale doit
respecter I'inégalité suivante :



Conséquences de la position de I'axe neutre dans une section

0,259d

0,167d

Aciers tendus mal
utilisés
(Ajouter Asc)

Ast

Pivot A

>«

Pivot B




Cas particuliers

Cas 1 : Sig, > 2% alors le béton travaille bien.

Si g, .< 2%. alors le béton travaille mal (la section est surdimensionnée)

= on redimensionne la section (ex : on diminue h)



Cas 2 : Lorsque ¢.< 2,17 %o = les aciers travaillent mal !

v |

Z

[— \ 4 — v

Les charges sont trop importantes / poutre
= besoin de plus de béton comprimé pour résister.
= |'axe neutre descend.
= le bras de levier entre le centre de poussée du béton et des aciers
diminue
= N'ayant pas de bras de levier suffisant, les aciers travaillent dans
de mauvaises conditions (g, < 2,17 %o)

o A



Solutions d'optimisation

Soit:
¢ / boud
¢ Ajout Asc Les aciers comprimés «aident» le béton comprimé

réduit la zone de béton comprimé
monte ainsi I'axe neutre

augmente le bras de levier z
permet aux aciers de bien travailler

v
NN

g 3 433 ¢




ETAT LIMITE ULTIME EN FLEXION SIMPLE

Cas des sections avec armatures comprimées

Introduction

Lorsque le moment réduit p, est supérieur au moment réduit limite p, correspondant
a l'acier choisi, 2 possibilités sont possibles:

= Soit changer I'equarissage (élancement) de la poutre en augmentant sa hauteur.

= Soit adjoindre au béton comprimé des armatures de compression.



Diagramme de déformation

Dans le cas ou I'on désire utiliser des armatures doubles, on se fixe le diagramme de
déformation tel que :

" Che = 3,5 Yoo
" £+ = € (propre a chaque type d'acier (ex: 2,17 %o pour HAE500))

IYL:GL'd
A ' A
Asc d
h 77777777&7
Ast— v
\ A




La connaissance de €. , € nous permet de calculer a_ . La compatibilite des
déformations nous permet d’écrire :

(yy—d’)
Vi

€sc = €pc

Moment résistant du béton et moment résiduel

Le moment résistant du béton est le moment ultime qui peut équilibrer la section
sans lui adjoindre les armatures comprimées.

d'ol :

Myyp = ug.b. dz-fbu

M., : moment résistant ultime du béton

Dans le cas ou p, > y, cela signifie que M, > M,,, et la section nécessite des
armatures comprimées.



Le moment résiduel est la différence entre M, (moment ultime sollicitant la
section) et M., (moment résistant du béton).

Myes = My — My

Schéma de calcul

Sb [

| c | |
Asc m— : 7 / | / | Asc mm— ! : >
| - 1 + L
& Ast1 3 &, E Ast2 E 3 &L

Ast m— i — i f — ' /

_________

Mu Mrub ‘ ‘ Mres

Pour équilibrer M, :

= Le bras de levier du couple interneest: Z =d.(1 — 0,4 a;)

fe
1,15

= La contrainte de travail de |'acier tendu est : o ; =

H 4 H J4 - M
= La section d'acier tendu necessaire est alors : Ay = ZTJ“”
Ust




Pour équilibrer M, :

= Le bras de levier du couple interne est : d — d’

fe
1,15

= La contrainte de travail de I'acier tendu est inchangée : o, =

= La contrainte de travail de I'acier comprimé est celle correspondant au raccourcissement
unitaire g, :

: : y
= La section d’acier tendu est alors : Ay, = —=
(d—d").os¢
1 4 H . J4 M
= La section d'acier comprime est alors : A, = —2
(d-d").osc

= La section totale d'acier tendu sera : Ay = Ay + A



ETAT LIMITE DE SERVICE EN FLEXION SIMPLE

e Sollicitations de calcul (combinaison d'action):
Gmax + Gmin + Ql + Z ¢iQi

e Béton et acier : comportement élastique linéaire.

e Le coefficient d'équivalence acier-béton est conventionnellement fixé a 15. Il
correspond au rapport du module d'élasticité longitudinal de l'acier a celui du
béton.

Le module d'élasticité longitudinal (module de Young) de |'acier est Es = 200 000 MPa.
Le module de Young du béton est : E; (instantané) #30 000 MPa et  E, (différé) # 10 000 MPa

Eg . \
Le rapport n = 7, varie de 7 a 20

Le réglement BAEL prend conventionnellement n égal a 15 pour considérer a la fois les charges
de courtes durées et les charges de longues durées d'application.



e En E.L.S, la contrainte de compression du béton est limitée a :
Opec < Ope = 0,6 feos

e En E.L.S, la limitation d’ouverture des fissures impose que :

g, . contrainte limite de traction des aciers a 'E.L.S



Contraintes limites de traction de I'acier a I'’E.L.S

= Fissurations peu préjudiciables (FPP) :
[ P

= Fissurations préjudiciables (FP) (Pieces exposées aux intempéries ou a des

condensations):
2

3 fe
o, =¢=min
max(0,5 f,;110,/n. f; (MPa)

= Fissurations tres préjudiciables (FTP) (Pieces placées en milieu tres agressif):

g, =0,8¢ (MPa)

&: contrainte limite dans le cas de la FP



Dimensionnement

Moment résistant du béton Mrb: moment de service pour lequel I'état limite de
compression du béton et l'état limite d'ouverture des fissures sont atteints

simultanément :
Ebc
i 1 7
y
h g - —— - = —— - - - = = = = = = -
v | Do

QI
|
Q|
]
|
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Dimensionnement

|-t

Equations d’équilibre élastique : { -
Myp = Fpc. Z

ser' s

Tl

bc



Dimensionnement

Fpe = =0pe.V.b = =0pc.a.d. b

a.d

a
d——=d(1-3)

Si M., < M., = Pas besoin d’armatures comprimees

a a
Mser =E(1—§

).abc.b.dz

=




Dimensionnement

0, «
%bc =157 ¢

(0.6

Mser = 5. (1 —5).E.—.b.d2

Z—d(l—z):z—l—gza—?s(l—z)
B 3/ 7d 3 B d ,

Mser 3 Z (1_%)

e &baz 10'5'1_3(1_%)
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Dimensionnement

Si Ivlser > IVlrb = Opc =~ Onpc 5 8’ | d’
Armatures comprimées nécessaires Osc = 15.0pc. - avec & = q
Mser = Myp + M,
A'Ser Eb &b _ '
Y W s L A S — — FeEAL 0
y =0.d O, A—IEb:
h
d Z d-d'
Aser B O
A -_— - - S s - - _ 8 o . A
! R 1
Fs:Aser'Us
M b 0)
Mger — Mpp Ager = D + A’ser- _SC
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| Justification a I'Effort tranchant
il.l Introduction

Nous avons vu au début du chapitre que dans le cas de la

flexion simple, une section quelconque de la piece étudiee est
soumise a:

J un moment de flexion B
3 un effort tranchant |

Q Tn ! B4
z Q z 1 1
Ll X |
LT . [N, - ,,
|




1.2 Glissement transversal, Glissement longitudinal,
Fissures provoquées par l'effort tranchant

m Pour une poutre soumise a la flexion simple, l'effort tranchant T,
tend a faire glisser la partie de la poutre située a gauche d'une
section quelconque (S), perpendiculaire a la ligne moyenne, par

rapport a la partie située a droite de cette section ; c'est le
glissement transversal.

3 o4
D )
LT 1T

F

pran . .
(= s,

dx
Ral

mIll en résulte dans (S) des contraintes de cisaillement T,
appelées également contraintes tangentielles, qui forment un
systeme en equilibre avec l'effort tranchant T.



Glissement transversal, Glissement longitudinal,
Fissures provoqueées par I'effort tranchant

4

A A

Les plaques ne sont pas collées

.v
?
?
M

Le comportement des plaques



Fissures provoqueées par I’effort tranchant

1.2 |Glissement transversal, Glissement longitudinal,

4

s

T
y' <
lr
yN Bl

mEn dehors de <ces contraintes transversales de
cisaillement, l'effort tranchant provoque également des
contraintes longitudinales de cisaillement.



Fissures provoqueées par I’effort tranchant

1.2 |Glissement transversal, Glissement longitudinal,

mOn considere I'équilibre d'un petit paralléelepipede CDEF, de
cotés dx et dy (dx et dy etant tres petits) et de hauteur égale a
la largeur b de la poutre.

=

(i

|h| l ! )77;;
T;r: ax
Ry il




Fissures provoquees par l’effort tranchant

1.2 |Glissement transversal, Glissement longitudinal,

mLe parallélépipede CDEF est en a) -

équilibre, donc le moment, par D5 &

rapport a son centre de gravite G, t a a

des forces qui lui sont appliquees est aJ

nul. ‘l( t+dt
Cl——F -

mlLes forces appliquées sont : THdr

» le poids propre, dont la résultante passe par G a un
moment nul par rapport a ce point ;

» les contraintes normales sur CD et EF qui, etant donné
gue dy est petit, auront également une résultante passant
par G, donc un moment nul par rapporta G ;

» les contraintes tangentielles, t, T + dt, t°, ' + drt'.




Fissures provoqueées par I’effort tranchant

1;|Glissement transversal, Glissement longitudinal,

E) - b) -
I £ D—%— &
S N A
“ l t+dt TT ‘L

C—=F ' c F

t+dt -

B La somme des moments par rapport a G des forces
appliquées s'écrit donc:

rh-:{vi; + (7 + dr)bdy% - r'bzﬁ'% - (7' + dr'}bdx% =0

i e e

B Ennegligeant gt gy (dx/2) et dt' dx (dv/2)|(comme

des valeurs Infiniment petites), on obtient:

T /T




1.2 Glissement transversal, Glissement longitudinal,
Fissures provoquées par l'effort tranchant

mPar conséquent, sur deux surfaces b)

rectangulaires entre elles et ayant leur origine| ¥ =

au méme point, surfaces telles que CD et CF, T G v
les contraintes tangentes ont la méme valeur| * ‘l(

et ces contraintes convergent toutes deux vers| ¢ —— 7
C ou s'éloignent toutes deux de C

T

e

BOn suppose : dx = dy
mOn a deux forces concourant en C ont pour g
valeur T.b .dx et leur résultante estt.b .dx 2
mll en sera de méme pour les deux forces
concourant en E. F




1.2 Glissement transversal, Glissement longitudinal,
Fissures provoquées par l’effort tranchant

mDonc le plan passant par DF sera soumis a un effort de
compression t.b.dxv2 , comme la surface du plan
consideére, situee a l'intérieur de I'élement, a pour valeur

b.dx V2, il en résulte que la contrainte de compression

sur DF seraegalea: [~ — = 72
= T

b.dx V2




1.2 Glissement transversal, Glissement longitudinal,
Fissures provoquées par l’effort tranchant

mOn peut montrer de la méme maniere, que le plan
passant par CE est soumis a une contrainte de traction

égale a T.

d
mComme la resistance du beton a la ) P
traction est faible, les efforts de traction sur I3 1
les plans inclinés a 45° risquent, s’ils sont 2
assez eleveés, de creer des fissures.

o F
mCes fissures se produisent la ou l'effort 5%

tranchant est le plus élevé, c'est-a-dire
pres des appuis.



1.2 Glissement transversal, Glissement longitudinal,
Fissures provoqueées par I'effort tranchant

V' k!
/ \

Poutre \ ‘ -'

Fissures inclinées Appui



Fissures provoquees par l’effort tranchant

1.2 |Glissement transversal, Glissement longitudinal,

m,0n a vu que l'effort tranchant avait pour effet de créer des
fissures inclinées sensiblement a 45° sur la lignhe moyenne.
mOn peut donc dire, schématiquement, que si de telles
fissures apparaissent, la partie ABCD de la poutre (tendra a
se détacher et a tomber).

mDonc il est nécessaire de rattacher cette partie ABCD au
reste de la poutre a l'aide d'armatures transversales.

) B o
ﬁf{ 45°4
Y




Fissures provoqueées par I’effort tranchant

1.2 |Glissement transversal, Glissement longitudinal,

On peut utiliser trois types d’armatures:

mlLes armatures inclinées (45 <a <90°);
mlLes armatures droites(a = 90° );

mlLes armatures mixtes : cadres (90°) et barres relevees
(457)

3
N
L

N

45"
Vi




1.3 Contrainte tangente conventionnelle

Justifications de I’'ame d'une poutre :

Avec :

T, . Contrainte tangente conventionnelle

V, : la valeur de calcul de I'effort tranchant vis-a-vis de
'état limite ultime (1.35G + 1.5Q),

b, : la largeur de I'ame,

d : la hauteur utile de la poutre.



!I 1.4 Contrainte tangente limite ultime

m La détermination de la contrainte tangente limite ultime f;u
dépend des cas rencontres.

+Cas des armatures transversales droites
(a = 1/2)
» Fissuration peu prejudiciable :

T <u = min (0.2 f.vb : 5 MPa)

» Fissuration prejudiciable et tres
prejudiciable

T <u = min (0.15 fofvb ; 4 MPa)




‘| 1.4 Contrainte tangente limite ultime
I

+Cas des armatures transversales inclinées a 45° :

T <= min (0.27 f/vb : 7 MPa)

WA TTTNIL

Armatures inclinfes  Armatures droites et
45° €a< o(r bﬂﬂ'ﬁ relevees a 45°




1.5 Armatures transversales d'une poutre

1.5.1 Détermination des armatures d'ame

m La justification vis-a-vis de |'état limite ultime des armatures
d'ame s'exprime par la relation : Cours d'armature

/u:le. section A,
L1 =
e

Ay Ys(Ty — 0, 3fyk) T
bost ~ 0, 9fe(cos & + sin o¢)

Avec :

* A, :section d'un cours d'armatures transversales ;
* s, : espacement entre deux cours successifs de cadres ou d'étriers ;
* b, : épaisseur de I'ame ;

. ftj: contrainte caracteristique de traction du béton a j jours;

o : angle d’inclinaison des cadres ;

0 K=0, dans le cas de reprises de bétonnage, ou lorsque la fissuration
est jugée tres préjudiciable,
d K=1 , cas de flexion simple , sans reprise de bétonnage



i 1.5 Armatures transversales d'une poutre

Espacements des armatures transversales dans les
cas courants :

Avec : a = /2 (armatures droites), K=1, A, fixe (section
des cadres, étriers)

. < A X09xf
o (Tun_0*3><k-frzs)}ls><bﬂ

St/#/ St St//st/




i 1.5 Armatures transversales d'une poutre

Exemple :

Calcul de la contrainte tangente conventionnelle.

Données
* Poutre de section rectangulaire: 20cm X 45cm;d =41 cm
* Portée: 5,80 m -
* Appuis simples en A et B
* Charges uniformément réparties :
— permanentes y compris poids propre: g = 18 500 N/m
— d’exploitation: g= 4600 N/m.



i 1.5 Armatures transversales d'une poutre

Réponse:

» Effort tranchant a I’appui A (ou B):
V,=(1,35G+1,5Q) L2
V,= 92438 N |

» Contrainte tangente conventionnelle:
0,092 438 MN |

0.20m X 0.41m — 14/ Mba

Ty =



1.5 Armatures transversales d'une poutre

1.5.2 Regle de Caquot pour la détermination pratique des

espacements

m Conditions d'application

» Charges uniformément reparties
» Section constante de poutre

» Cas de flexion simple et k = 1.

B Démarche a suivre

1. Calcul de I'espacement s, a I'appui: A, étant fixe, on
utilise la formule présentée dans le paragraphe 1.5.1.

[},9 Al J’L

Sl — ————

Ys - bﬂ {Tu ‘"U'-H'ft} }




1.5 Armatures transversales d'une poutre

. Position du premier cours a une distance s, /2 de l'appui .




il 1.5 Armatures transversales d'une poutre

3- Espacements suivants en prenant la suite des valeurs
en cm:

7,8,9,10, 11,13, 16, 20, 25, 35, 40

+Chaque valeur d'espacement est repéetee autant de fois
(N) qu'il y a de metres dans la demi-portée.

N (en metres) =L/ 2



1.5 Armatures transversales d'une poutre

1.5.3 Meéthode analytique pour la détermination pratique

des espacements

@Calculer le premier espacement S,, pour V ,a x =0 et
placer le premier cadre a S,,/2.

@®Reépéter ensuite I'espacement n fois (avec « n » nombre
de metres dans la 1/2 portée) .

@Calculer l'effort tranchant pour cette nouvelle abscisse

X =8,/2 + n.sy
@ Calculer le nouvel espacement S, pour ce nouveau V
@ Repeéter l'operation jusqu'a atteindre V, =0 ou S
(voir 1.5.1).

tmax
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1.5.4 Dispositions constructives minimales :

+Pourcentage minimal d’armatures transversales (A.5.1,22)

Il faut vérifier que:

» st<min (0.9d, 40 cm);
> st< A .f,/0.4.D,

+Diametre des aciers transversaux (A.7.2,2)

Il faut vérifier que:

@, <min (h/35,b,/10, &)
@, - diametre des armatures longitudinales
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Exemple :

Calcul de I’espacement initial prés de I’appui pour la poutre

Données
complémentaires

Armatures droites (a = 90°)

Cadres simples, diameétre 6 mm, acier Fe E 215
Béton: f_,, = 30 MPa

Pas de reprise de bétonnage

Fissuration peu préjudiciable
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Réponse:

e Utilisation de la formule (6):

U,’;At "fe
Ys * by (74 = {]:Bftj )

S =

0,9 x 0,57 x 10-4 x 215
15“:" cIn
1,15 x 0,20 (1,127 - 0,3 x 2,4)

s¢ = 11,78 cm ; on prend s, = 11 cm.

5
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Réponse:

Position du premier cours placé a 6 cm du nu de

1’appui.
N (en metres) =L /2=35,8/2 = 2,9,
on prend N= 3
6 3x11| 3x13 3% 16 3 %20 3 %25 29
| | || I I |
I I | | I I :
6 39 78 126 186 261 290
t» - - P — =,
20 |,
]

/7,8,9,10,11,13,16, 20, 25, =25, 40
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-
1.6.1 Appuide rive

m A l'appui de rive les charges sont transmises par une
bielle de béton unique inclinée a 45° ;

mDeux vérifications doivent étre faites concernant:

» la section d’'armatures longitudinales

» la compression de la bielle de béeton :

—

;"’rf’

.r" / "'J
’f"‘ e ‘Vumax
A
e 2 _,r'

fﬁ_.. A

Enr a' | 2cm @

a'=(b-Enr-2cm)

F

C

5

e
avec b= largeur d’appui
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a’) Verification des armatures longitudinales :

F =V xJ2: F = Fe iy =V +H

NG

mOu «H» est |la force horizontale éventuellement transmise
par 'appui :

>

A f
o

m Dans le cas d’'un appui de type 1 cette section d'acier doit
étre totalement ancré au-dela du bord de 'appui.

m D’ou la condition : A V, .« TH)XY
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E!

b°) Veérification de la compression de la bielle de béton :

:Vﬂ max }{A\/z_

m La bielle de béton supporte F
une compression: ‘

a

N ou ( |a=min(a’;0,9xd)|

B Sur une section b, X
a) se calcule par :

0.87. . .
be _ Vumal K;/; _ Q‘E}:Vumal {_: tff‘j d’ou Vumﬂ i: 0&4:}(&&){' }(a
b, X —— o1 d b Vb
0 \/2—
3.75 Vy
et a=

bO'fCZB
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1.6.2 Appui intermédiaire:

\\ | - vumﬂrx_Mu/z

B Les aciers inféerieurs doivent équilibrer:

M

F.=V__——% avec M , en valeur absolue

—

#
Y ]
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mPour z = 0,9xd et F.= Asxfe/s il vient que :

_ M,
(F/Hﬂlﬂﬂ 0,9}({}; }){}"'5

5 fﬂ

m |es bielles de béton doivent vérifier de part et d’autre de
I'appui :

V. < 0,,-4><fifb,:l Xd|
Id




