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AVANT-PROPOS

En entreprenant 1'étnde dont cette note est le résultat, ’au-
teur s’était proposé de rechercher, 4 1’occasion d’un cas concret
rencontré dans la pratique, une méthode simple de résoudre
le probléme de la flexion plane composée des piéces en béton
armé, dont la théorie, telle que ’expose la « Circulaire minis-
térielle frangaise » conduit a la solution d’une équation
du 3¢ degré. C’est en suivant la méthode de la gradation des
difficultés qu’il a été amené a développer son sujet en envisa-
geant le probleme général de tous les cas de flexion usuels.

Il ne manque pas pour cet objet de bons procédés et de
nombreunses tables numériques et graphiques. Mais outre qu’ils
ne sont pas toujours d’'une rigueur compléte et sont parfois
encombrants ou presque aussi compliqués d’emploi que la
théorie pure et simple, ils se basent le plus souvent sur des



hypothéses particuliéres qui en limitent le champ d’application
et restreignent 1’action du praticien.

L’auteur a voulu éviter, autant qu’il est possible, la plupart
de ces écueils dans la méthode qu’il expose. Il s’est attaché i
ne pas s’écarter de la rigueur de la théorie usuelle, telle qu’elle.
est résumée notamment dans la circulaire ministérielle fran-
caise Il a cru utile, méme d’étendre ses investigations aux
théories plus récentes qui tiennent compte de la résistance a
I’extension du béton, offrent un intérét théorique certain et ne
sont pas dénuées de Valeur pratique.

I1 a évité egalemenb les hypothéses partlcuheres et cherché
au contraire i atteindre le wmaximum de généralité en substi-
tuant, dans toutes les formules, aux grandeurs physiques
concreétes des rapports numériques abstraits. De cette maniére,
il a cru réaliser en méme temps une grande simplicité d’ap-
plication et réduire au minimum le nombre des tables numé-
riques ou graphiques nécessaires. (En derniére analyse un
seul abaque permettrait la solution de tous les problémes.)

Enfin, aucune entrave ne serait plus ainsi imposée au prati-
cien ; la méthode s'accommode de tous les réglements de sécu-
rité et les tables conviennent pour tous les systémes d'unités :
mesures métriques, anglaises ou américaines, russes, etc...

Le procédé pourrait donc servir pour un « Réglement inter-
national ou standard du béton armé » s’il devait un jour en
étre établi un. On est étonné en constatant la grande diversité,
atteignant souvent a la contradiction, qui existe dans les pres-
criptions des divers réglements nationaux. Il est cependant
probable que les propriétés du béton armé ne sont pas -4 ce
point dépendantes” des circonstances géographiques. Quel-
qu’intéressantes que puissent étre les considérations. parfois
un peu trop orientées vers les détails, oiseux pour le praticien
ordinaire, qui font ’objet des congrés internationaux pour
les méthodes d’essai des matériaux, tel celui de New-York
en 1912, elles ne peuvent avoir pour 'ingénieur les avantages
de facilité et de simplification qui résulteraient de la fixation
de normes internationales pour le béton armé, analogues a
celles que la pratique a établies pour les constructions métal-
liques. ’

La note ne traite- pas des p|e<,e5 chargés-debout {colonnes),
lapphcamon de la méthode n apportant a leur” etude aucun
‘perfectionnement. :
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De trés nombreuses applications numériques appuient
I’exposé et prouvent que les tables numériques et graphiques
du mémoire peuvent convenir déja pour un usage pratique.
Cependant, la note n’a nullement été établie pour constituer
uu ouvrage convenant & I’emploi journalier du constructeur.
L’auteur n’en a eu lintention, non plus que le loisir et les
moyens d’établir les tables avec le soin qu’exigerait une telle
entreprise Il ne s’agit en réalité que d’'un essai dont un
ouvrage pratique pourrait prendre naissance, si 1’utilité en
apparaissait.

Sarvebruck, mai 1922. I, C.

Ouvrages consultés : Circulaire ministérielle frangaise du 20 octobre 1906 .
Deutsche Bestimmungen 1916 fiir Adisfiihrung von Bauwerken aus Eisenbeton.
Oesterreichische Eisenbetonbestimmungen vom 22-12-1920.

Schweizerische Eisenbetonbestimmungen vom 26-11-1915.
Puosst : Vorlesungen iiber Eisenbeton. Ersier Band. Berlin 1917.

Lde. J. Springer.

A. Mesvacur : Cours de béton armé. Paris 1921. — Dunod.

NOTATIONS.

Les notations employées seront définies dans le cours de la
note par les figures ou dans le texte.

Pour les poutres doublement armées, une notation unique %
sera utilisée pour désigner la distance de 1’'une ou l’autre
armature & la face la plus éloignée de la piéce, ce qui corres-
pond a Thypothese que les deux armatures sont également
£loignées des faces voisines.

Afin d’éviter toute confusion, les tensions seront désignées
par les caractéres ¢ munis d’indices dans les formules établies
d’aprés 1’hypothese classique que le béton ne supporte pas de
tensions de traction, par les lettres greecques t dans les
formules tenant compte des efforts d'extension subis par le
béton.



PREMIERE SECTION.

Flexion plane simple des piéces & sections rectangulaires
(poutres ou dalles) simplement ou doublement armées.

CHAPITRE T.
LA RESISTANCE A L EXTENSION DU BETON EST NEGLIGEE.

l) Théorie générale et formation des tableaux. — Les hypo-
theses fondamentales de cette théorie sont trop universelle-
ment connues et assez
- _ b définies par la rubri-
_T - "“*_.—1 4' ' que ci-dessus pour

qu'il soit encore néces-

' saire de les rappeler.
La figure 1 en fournit
une représentation
assez compréhensible
¢t définit en méme
temps lesnotations qui
seront employées dans

Fig. 1. la suite.

L’hypothése de pro-

portionnalité des tensions s’exprime par les formules sui-

a
’
.2 s s,z , E b
d’élasticité du métal des armatures et du béton soumis & la.
compression.
t, h—x I h t,
mt'y x x x mi’y

vantes, dans lesquelles m représente le rapport desmodules

(1)

Les coefficients C et o sont définis par les relations :
o= (Q H=ah

L’équilibre de translation des actions intérieures et exté-
rieures s'exprime par I'équation :

b —H 44
Qp — -2 ¢y — mut (u_> —0
2 x



et ses transformations :
mt, x Clx—H+hmd 0

“bhmt, 2k bhx
nQ 1
Y (L
z | mty h x (
1

:2 1 fa fa ¢ -1 1\ 14— '
< + mt'y ){ mt'y o ‘[ —<a - )( + mt'y )]}

Lorsque la piéce est & armature simple : C =20
mq) 1

bh =) ' la la
2(1
(» + me'y ) mt's

. Les valeurs de A, sont inscrites au tablean I.
Lorsqu’il existe une armature comprimée :
’ mQ
bh
. 1

B b\ e ta ta Y]
9(1 + me’ >mt'b -2 (1 + me's >[' - (a B 1><1+m_t;>]

Ao
= . . . . . . . (3
1 — Cp (5]

=3 . . . . (2

expression dans laquelle

EEEES)
ANSNLLLIWS § . (4)
2

me'y
Le calcul des armatures comprimées aurait pu étre simplifié

u =

b

par le choix de I’expression Pl mais la notion du pourcen-
mi’

tage d’armature est plus pratique et le facteur inverse aurait
entrainé dans les caleuls d’interpolation par le tableau I une |

moindre précision.

Il n’a pas semblé que ce désavantage aurait été suffisam-
ment compensé par une légére facilité dans le calcul de 'arma-
ture comprimée, qui est d’ailleurs d’un intérét assez excep-
tionnel.

Les valeurs de p sont inscrites au tableau II pour des
valeurs quelconques de .

'
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L’équilibre des moments des actions intérieures et exte-
rieures conduit aux équations :

M = b—t— U (h — ——> + mot’, (———.-—H—-—'_—h)(ﬂlz —H
2 x

1
<| T _h

) —

N x / mL) .I | h 5
bhr, g M T [ _<“'- >?]<‘_ “>
x

L
2 3 .
M t 9 me',

bzt =6(| + ta 2
mt'y,
CmQ h t, »
1 —(o—1)(1 9 — o
+ bh [ (a )( T mt'y >]< U/‘

Si la piéce est & armature simple : C =0 et:
t
2 45—
M mity "
= B . . . D)

o

vhee', =6 1+ e \?
mt'y

Les valeurs de B, sont_également données par le tableau I.
Lorsqu’il existe une armature comprimée, la relation peut
s’écrive :

v m)
— =By +Ce— . . . . . (6)
bht', ’ " bh (
expression dans laquelle :

cp——(?-—a[d—ka—l)( mt;,,']' (T

Les valeurs de ¢ sont inscrites au tablean II pour des
valeurs quelconques de o.

Le tableau T conticnt également les valeurs de :

mM M mt', (8)
— — X — . . .. (8
bhe, bt ta
2) Prédétermination du poids propre. — Lorsque tous les

éléments de Ja section sont donnés et qu’il s’agit de calculer la
charge admissible ou les tensions, le moment M est complc -
ment connu & I’avance, le poids propre étant connu. Il n’en est
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pas de méme lorsqu’il s’agit de calculer les dimensions d’une
piéce, en vue d’'une certaine sollicitation. Le moment fléchis-
sant des actions extérieures est connu, mais celui du poids
propre ne l’est pas & priori. Il est possible, par les tableaux I
et II de substituer un calcul exact & I’habituelle méthode, par
tatonnements ou approximations successives.

Lorsque H et i sont fixés et que la dimension & calculer
est b, si M’ est le moment di aux forces extérieures et si p est
le poids propre. supposé uniformément réparti :

M=M-+kp
k étant une fonction d’éléments géométriques connus de la
piéce : o
M A ‘
S e
(43 bh2t', bh2t'y

Or p = bHA, A étant le poids spécifique du béton armé.

Done :

M AT I ENA
bhit'p o blhet’[, het's
hi i M kDA

bh2t'y B bh2t's - het's
Le premier terme du deuxiéme membre est donné par le
tableau, le terme correctif est indépendant de I'inconnue & et
facile & déterminer; b est donc directement calculable.
Si b est donné et qu’il s’agisse de calculer &, remarquons
t, M

que pour un rapport donné de —, — = B, est
P pport. - mt'p bh*t's . °

donng par le tableau.
Donc : W' -+ kbIIA = Bbh2t'; .
. On peut se. fixer : H — h = a, h est alors tacine de
Péquation du second degré : B,bh2t's — kbhA — (kbaA ++ N') = 0.

APPLICATIONS.

3) Recherche des tensions. — Les éléments connus du
probléme sont :
'M = 800.000 kg.cm., h = 80 cm. ’
b = 30 cm., Q = 10,18 cm. (4 barres de 18 mm. de D).
On impose m = 12
me 12 % 10,48

e aaoo 00




D’apres le tableau [ mt?,, = 2,68,
d’ou
%%- = 0,1236
Uy 810.000 = 33,7 kg/em?

~ 30 X 6400 x 0,1236
te = 2,68 X 12 X 33,7 = 1090 kg/cm*.}
S’il y avait une barre de 18 millimétres de & dans la zone

Q
comprimée, C = 0,25. Supposons a = 1,05, %z_ = 0,0509.
D’aprés les tableaux I et II on trouve que pour
ty me) 0,0534 .

: — 2,60, —— = 0,058

miy 0 bk 1—0.25 x 0515 ?

t, mQ 0,0470

— 280 = = 0.0506.
me’y bh 1 — 0,25 x 0,289

t \
L’on en déduit que — = 2,792.°
mt'y

’

Les tableaux I et IT permettent de déterminer encore

7, = 0,1202 + 0,25 X 0,0309 X 0,769 = 0,4202 - 0,04 = 0,1302
b

. 800 000 A
‘v = 50 6300 x o0.150n o0 Kelom
to = 2.792 X 12 X 32,0 = 1075 kgfcme,

4) Calcul de la sollicitation limite. — Recherchons, par
exemple, quelle sollicitation peut recevoir la piéce de 1'appli-
cation précédente, les tensions limites étant fixées &
.= 1200 kg/em?®, #’, = 50 kgfem®, la valeur m = 12 restant
imposée.

Dans le cas ou il n’existe que des armatures de traction

mQ ta
= 0,0509 = 2,68.
bh e mt’ ’

A 1a tension limite pour l'acier #, = 1200 kg/cm®, corres-

pond une tension de compression pour le béton
1200
£, = ———— = 37,3 kg/em?
'~ 12%268 gfem

qui ne peut étre dépassée.



=0,1236, la valeur limite da moment solli-

M
C .
Jomme Y
citant est
M= 0,1236 X 30 X 6400 X 37,3 = 885 000 kg. cm.

Le méme calcul effectué pour la piéce a double armature,

— 2792,

avec G = 0,25 donne
méy

Pour ¢, = 1200, '3 = 35,8 ¢t M = §96.000 kg. cm.

Un supplément d’armature de 25 p. c., placé dans la zoue
comprimée, produit donc une augmentation de résistance de
1,25 p. c. seulement.

5) En geneml il n’est pas possible d’atteindre simultané -
ment les limites des deux tensions. Dans 'application précé-
dente, la fatigue de traction de I'armature est déterminante ;
ia tension limite du béton ne peut étre atteinte. Aussi I’hypo-
thése de ’armature comprimée est elle purement illustrative.
| Cette remarque suggére la recherche de I'importance de
.lalmature réalisant le maximum de résistance d’une section
d’encombrement donné, résultat qui correspond 4 la réalisation
‘simultanée des deux tensions limites £, = 1200 et ¢, =50
.(m = 12). Dans ce cas,

¢
L— me = 0,0833
] miy bh
30 80 0.0833
Q= a a = 16,7 cm?
12
M .

— = 0,1481.
bhtt', ’

Le moment résistant maximum est donce
W= 0,4481 X 30 X 6400 X 50 = 1.420.000 kg. cm.

Par rapport au cas de sollicitation limite précédent, le gain
de résistance est de 535.000 kg.cm., soit 60,4 p. c., 'accrois-
sement d’armature est de 6,52 em?, soit 64 p. c.

Cette constatation est assez probante de 1'efficacité des
armatures de traction, a condition de rester dans les limites
admissibles pour les tensions.

Le calcul serait également aisé pour une piéce doublement
armée, en s’aidant du tableau 1I. Sous cette forme, le probléme
ne présenterait de caractére pratique que si la flexion peut
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changer de sens, limportance de l'armature comprimée
dépendant de cette circonstance.

6) Le probléme rationnel de la double armature se pose
lorsque le moment sollicitant est supérieur encore au moment
résistant maximum déterminé comme dans l'application précé-
dente. La résistance voulue peut étre assurée sans dépasser
les limites de tension par le recours a la seconde armature.

Supposons que, les autres données étant égales d’ailleurs, le
moment sollicitant soit 1.600.000 kg. cm.

ta M 1.600 000

mty 2, b, 30 X 6.400 X BO
X 0.8075 x 0,0833
11— x 0,425

0,0186 (1 — 0,425 X C) = 0,0673 C

— 0,1667 = 0,1481 -+

0.,0186 .
L= ——— = 0,247 ou pratiquement 25 p. c.
0,0752
mQ 0.0833
bh L — 0 247 X 0,423
pour o =1,03
me)
— == 0,0932
bh
0,0932 2400
Done Q= - 1;( ’ = 18,64 cm?2,

L’armature totale est 1.25 x 18.64 = 23.30 cm?, soit une
augmentation d’armature de 6.60 cm?® ou 39,5 p. ¢. pour une
augmentation de résistance de 12,7 p. c.

Si 'on voulait tenir compte de la réduction de la section
par les armatures comprimées, ce qui revient & multiplier la

section d’armature par , il faudrait comme seé-'tiQn
brute 27 p. c. de la section des armatures de traction. Il n’y
a aucune difficulté & tenir compte de la méme correction dans
les exemples 3) et 4).

7) La résistance peut &tre évidemment accrue aussi par
l'augmentation de ’armature de traction; dans ce cas, il ne
sera plus possible cependant de faire travailler I’armature au
taux limite.
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La condition est #’, = 50 kg/cm”.
' 1.600.
M 1.600.000 016 t,

= = 00,1667, —— = 1,617
bR, 30 X G400 x B0 e ‘
t. = 1.617 x 12 X B0 = 970 kg/cm?
mQ ‘ 2.400 X 01183 }
i = 0,1183 Q= 13 = 23,7 cm?,

L’augmentation d’armature est de 7 cm?®, soit 42 p. c.,
donc supérieure a celle qu’exige ’emploi de 'armature com-
primée.

8) Dimensionnement d’avant-projet d'une dalle. — La
largeur b de la section est donnée et égale & 100 centimétres.

La portée est de 2m,186. '

Soient f, = 1000 kg/em®, ¢, = 35 kg/em?, m = 15.

Le moment des forces extérieures est M’ = 93.500.

La hauteur totale de la section est H =4 4 1,5 cm.

Le poids propre par métre couraut est (k4 1,5) x 24 kg.

Le moment dii au poids propre est

(b + 1,8) X 24

' S X 2.16° X 100
[ 100 M
« _ LA 04526
mé r 15 X 2 bh2t')
Done .
h+ 1,8 24 A
93.500 -+ % X 2,16° X100 =100 X h?x 38X 0,1526
0,1526 1 — 6,400 h — 27,3 =0
h = 14,8 cm. I = 16,3 cm.
) 1480 X 0,0907
m_D = 0,0007 0= -—X—O——gg—— = 8,95 cm’.
bh 15

Sil’on avait avant calcul évalué 1’épaisseunr totale de la dalle
4 16 cm. environ, le moment total eut été 115.900 kg. cm. et

h = \/ 113.900 = 14,73 cm.
100 x 35 x 90,1526

Cette derniére méthode est généralement appliquée, elle
demande des titonnements ou une certaine tolérance d’impré-
cision. Le dimensionnement rationnel que permettent les
tableaux I et TI de cet ouvrage est certes préférable.




9) Sila hauteur n’est pas limitée, il peut étre avantageux de
choisir une hauteur supérieure & la limite inférieure qui vient
d’6tre déterminée, Dans ce cas, la section d’armature se cal-
cule par la condition du taux de travail limite du métal. La
tension extréme de compression dans le béton est toujours
inférieure au taux de securité.

Supposons que, dans le cas précédent, nous ayons choisi

H = 22 et h = 20

2 X 24 . )
M == 93.500 + T X 2.16° X 100 = 124500 kg. cm..
mM 15 % 124.300
= = (),046
bhit, 100 X 400 % 1,000 — 20406
t , 1000
= 267 ) = ——— = 23 ko/cm?
me'y ? b 15 x 2,67 2 Rgicm
e 100 x 20 x 0,0511
20,0811 ot Q=—2"X 2 _ g8 cu.
bh 135 :

Malgré 'augmentation sensible du poids propre, une impor-
tante économie d’armature est cependant obteuue.

10) Dimensionnement d’avant-projet d’une piéce de hauteur
Jimitée, — L’intérét de ce probléme est considérable en pra-
tique; peu de formules ou de tables pour le calcul du béton
arméen facilitent cependant la solution, que les tableaux I et IT
rendent trés aisee. ’

Supposons que la hauteur totale d'une poutre d’une portée
de 4 meétres et solicitée par un moment fléchissant maximuny
4e 120.000 kgem soit limitée & 36 cm. et que 2 = 33 cm.

Soient 7, = 900 kg/cm® ', = 30 kg/em® m =15

b _ 2 M 0,1481
mt's bhee, .
120.00
h ==—— ¢ = 24,3 cm ou 23 em.

33 x 30 x 0,1481

Q 33 24,8 0,0833 .
"b;f- = 0.0833 Q = > X 45)( 2 = 4,55 cm?,

2

Nous avons négligé ’effet du poids propre, nous pourrions
d’aprés ce premier caleul 1’évaluer avec une approximation
plus ou moins grande. Mais il est plus exact et beaucoup plus
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rapide de procéder a sa détermination rationnelle simultané-
ment avec le dimensionnement.

La formule du poids propre est & X 36 X 0,24 kilog. par
metre courant.
. Le moient total est done

b x36 x 02 -, -
120 000"' —XS—X X 4 x 100 = b x 35" x 50 x 0 1481

p _ _ 120,000 120000
4830 — 1728 3422 = 38,4d cm.

. o _ 0.0833 x 33 x 38,48
- 15

L'hypothése ‘de la négligeance du poids propre s’avére trés
grossiére. Cette  application a 'avantage de mettre en relief,
par Uinfluence considérable du poids propre, les erreurs sen-
sibles qui peuvent résulter des procédés par approximations
successives, malgré le temps qu’ils exigent. La méthode
rationnelle facilitée par I'emploi des tableaux I et II, parait
de toutes fagons préférable. .

11) Recours a la double armature. — Dans 'un ou I'autre
des deux probiémes d’établissement, la question de la seconde
armature dans la zone comprimée du béton se pose lorsque lu
valeur trouvée pour la dimension constituant l'inconnue du
probléme est trop grande ou inadmissible pour des raisons
pratiques ou par suite des circonstances. Elle s’énonce tou-
jours comme suit : Les deux dimensions de la section rectan-
gulaire étant connues, égales aux limites imposées ; les tensions
admissibles étant [ixées d’autre part, déterminer les sections
d’armatures étendues et comprimées nécessaire pour assurer
la résistance aux actions sollicitantes.

En d’autres termes bet i, ¢, t',, m et M sont connus; il
s’agit de calculer Q et C. '

Ce probléme a déja été examiné et résolu dans 1’application
du paragraphe 6, sans aucune ambiguité ni approximation.

Comme il a été montré dans I'application du paragraphe 7,
il est possible de réaliser la résistance nécessaire par un ren-
forcement de l'armature de traction seulement. Mais, si la ten-
sion limite de compression du béton ne peut étre augmentée,
la tension réelle de traction dans les armatures diminue d’au-
tant plus que leur section augmente; l'utilisation du métal
diminue et peut devenir plus mauvaise que celle des barres

7,08 cm?.
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comprimées. La solution de la double armature sera générale-
ment plus économique, & condition, bien entendu, que 1’on
répartisse les barres de maniére & serrer d’aussi prés que pos- -
sible les tensions de sécuarité admissibles. La double armature
ne peut se justifier pour des raisons de résistance dans aucun
autre cas. Avant d’y recourir, il faut acquérir la certitude
qu’il est impossible d’atteindre le but proposé én utilisant
jusqu’a la limite de résistance du béton et de l'armature
unique étendue tout ’espace disponible pour la poutre. Mais
il est erronné d'en conclure que l'emploi de l’armature de
compression n’est jamais recommandable. En réalité il con-
stitue le moyen le plus économique et le plus sur de réaliser
des poutres de grande résistance sous des dimensions trés res-
treintes.

Il fournira donc une solution intéressante dans les cas pré-
cisément les plus délicats. '



TABLEAU 1.

— 15

Flexion plane des piéces a sections rectangulaires
a4 armatures simples.

- b
: 24-5—
I} {, . m&) { 9. M : mt'y ..
x I+ mt’b( )’ bh C,<| Ly I (‘)’bhﬁt’b 6<1 t, g(b))
+mt'b> +mt’b>
mM M mt
ot bR, 1, Ok
[ h mQ M mM
ml'y z bh - bh2t'y bh2t,
(Ao) (B:)
4 3 0,0250 0,0933 0,0233
3,75 4,75 0,0281 0,0979 0,0261
3,50 4,50 0,0318 0,1029 0,0254
3,25 4,25 8,0362 0,1084 0,0333
3 4 0,0417 0,1146 0,0382
2,80 3,80 0,0470 0,1200 0,0429
2,60 3.60 0,0534 0,1260 0,0485
2,40 3,40 0,0613 0,1326 0,0553
2,30 3,30 0.0659 0,1362 0,0592
2,20 3,20 0,0710 0,1400 0,0636
2,10 3,10 0,0768 -0,1439 0,0685
2 3 0,0833 0,1481 0,0741
1,90 2,90 0,0907 0,1526 0,0803
1,80 2,80 0,0992 0,1573 0,0874
1,70 2,70 0,1089 0,1623 0,0955
1,60 2,60 0,1202 0,1676 0,4048
1,50 2,50 0,1333 0,1733 0,1155
1,40 2,40 0,1488 0,1794 0,1281
1,20 2,20 0,1894 0,1928 00,1607
1 2 0,250 0.2084 0.2084
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TABLEAU II.

Flexion plane des poutres rectangulaires et nervurées.
Facteurs pour le calcul des armatures comprimées.

H
o = T _
(4 5%)
e U FECER (R} [LEICE
la me'y
mt,
>[1—(J—|)< fe >] (Q—a)=<4+ t”,)a '93).
mt mt’ mb,) ' -

tu

mi's * ¢ ©

5,00 | 0,250 — (= 1) |1,00 5,000 —1)2 — £.00(x — 1)|5,004-25,00(-—1)2 — 50,00(x—1)
3,75 | 0,267 — 1,267 (x — 1) |1,004 4,750« — 1) = 5,75(x — 1)[4,754-22,5 (+—1)? — 27,51(x—1)
3,50 | 0,285 — 1,285 (x — 1) 1,004 1,50(x — 1) — 3,50(x — 1)|4,50 +-20,25(x—112 — 94,78(x—1)
5.25 | 0,506 — 1,306 (« — 1) |10 F425(x— 1)2 —75,25(x - 1)|4,254-18,00(x—1)2 —22.51(« - 1)
5,00 | 0355 — 1,555 (x — 1) [1.00-1,00(x — 1)2 —3,00(x — 1)|4,00+16,00(x—1)2 — 20,0 (:—1)
2.80 | 0,357 — 1,557 (x — 1) |1,00-4-3,80(x — 1)2 — §,80(« — 1)|3,80- 1 6,44 (x—1)2 — 18,2472—1)
2,60 | 0,385 — 1,385 (x — 1) |1,004-5,00(x — 1) - 4,60(x — 1)|3,60+412,96(+—1,2 — 16,56(»—1.
2,40 0,417 — 1,17 (x — 1) [1,0043,40(x — 1)2 — 4,40(x—1)|3, 804 11,56(—1,2 — 14,96(= 1)
2.50 0,455 — 1,455 (x — 1) [1,004-3,30(x — 1)2 — 4,5"(x —1)|3,50+10,89(«—1* — 14,19(«—1)
2,20 0,455 — 1,433 (« — 1) [1,0045 20(x — 1)2 —4,20(x — 1)[5,20 - 10,24(x—1,2 — 13, 44(« — 1)
2,10 0,416 — 1,470 (x — 1) [1,004-3,00(x — 1)? — &,10(x—1)[3,10 + 9,64 (x—1)> — 12,71(+ — 1)
2,00 | 0,500 — 1,500 (= — 1) |1,0045,00(x — 1)2 — 1,00( — 1)|3,00 + 9.00(—1)2 — 12,00(~— I'
1,90 | 0,526 — 1.526 (x — 1) |1,00 +2,90(x— 1,2 —3,90(x — 1){2,90 4 8,41(x— 1,2 — 11,51{= — 1)
1,80 | 0,556 — 1.556 (x — 1) |1,00+2,80(x — 1)* — 3,80(x — 1)|2,50 +7,81(x—1,2 — 10,84(x — 1)
1.70 | 0,388 — 1,588 (x — 1) |1,00--2,70(x — 1)2 — 5,70(x — 1)|2,70 4~ 7,20(« — £)? — 9,99(» — 1)
1,60 10,625 — 1,623 (x — 1) {1,00 + 2,60(x — 1) - 5.60(z—1) _:’,GO—I—G 6(x—1)2 —-9,'16(»;—!)1
1,50 | 0,667 — 1,667 (x — 1) |[1,604-2,50(x — 1)2 — 5,50(x — 1)2.30 4 6,25(x— 1)2 — 8, 7o(x — 1)
1,400 | 0,714 — 171 (x — 1) |1,004-2,40(x — 1)2 —3,40(x — 1)] 2,40 4 5,71 (x — 1)2 — 8,16(x — 1)
1,20 © 10,835 — 1.833 (x — 1) [1,0042,2 (x— 1)2 —5,20(x— 1) 2,20 4 4,84 (x — 1,2 — 7,04(x— |
1,00 1,000 — 2.00 (x — 1) |1,004-2,00(x — 1)2 — 3,00(x— 1)|2,00 4 4,00( — 1} — 6,001 — !
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CHAPITRE II.

RECHERCHE DES TENSIONS DE TRACTION DU BETON.

12) Section simplement armée. — Théorie générale. —
Nous examinerons les actions intérieures d’'une piéce fléchie
en Dbéton armé par la mé- T
thode classique dela flexion — _.| —

| .
des prismes élastiques ho- A I 1
mogenes. Nous désigne- I X
Tonsrespectivement par E, | -
I, et E’; les modules d’élas- ”
ticité des armatures (indé-
pendant du sens des ten- |
sions élastiques), du béton '
soumis a la traction et a la
compression. Les rapports
de ces modules seront dé- Fie. 2.
signés par :

m = o n i >1
£y K, —
La proportionnalité des tensions s’exprime par :
H Th
— =1 4n— . ()]
X Ty
z h 1 H
a .
= == ——=— —1. (lig. 2
m='y x, o a,

L’équilibre de translation se traduit par :

b I —
i716=b< G):'r‘l‘ Tb+QT[!

4

-_— e = iq

n 2 Tl 2

e L )
Q| n I =) s ,
nwy 1 nty AN B
. o (14 2y 1y 9 (1422 <4+ Nt
ill-_ 'y o _ Tp /LN Ty ) @ R
1

) 1 5 5 \?
UL [ype——— 1 — nl~—)
n7s n<p ' YA

bIl [a'l 7y HNe—ex, 15~




o (14 oY (14 2o
A Zkl+ T'b) _2\1+ T'b) 10

mQ 5\ ™\
l—n( ) 1—n -
T[, o

L’équilibre de rotation s’exprime par les équations

brys's 2 T 2
! —3' + b(ll—r,)? .?(u — ) 4+ Qr, (h — x))

s () s (TR e
’)" Th 3 1l 3 I Ty b“ ] Ty
1 +1 [, 1 2
AR S
<1+"> °"’[ 1+”,°]
T T
mQ r1 1 1 5\
T ey | A G ]
14— “ ne ‘t

M=

- C*ﬂ L)

HeE e

) =)

3 2

M 1

Th >
To
TwblEz, ntp nTy
b 2 L + —_
' Th
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Remarquons que si n <—> = 1, c’est-a-dire si:
T

m{}
tion résisterait sans le secours d’une armature. Dans ce cas :

1-}-”2 T_"_ ’
M 7’1, .

nbl2z, — _ nt, \* T
31 + — n -

- 2

Th 1 bl N .

— = \/_, —- =% , c'est-d-dire que Q = 0 et que la sec-
T n

Tpo b

13) Composition du tableau 111 et usage. — Le tableau 11I

H bl M

fournit les valeurs de — , — et ———
x,  ml nbliz;

T -
valeurs de —- et pour nn=1, 2 et 2,5. La valeur n =1

’

T

supposant 1'égalité des modules d’élasticité, de compression ct
de traction du béton, correspond aux prescriptions administra-
tives allemandes. La valeur n = 2,5 vépond aux régles offi-
cielles autrichiennes Enfin, la valeur n = 2 est celle qui,
d’aprés les essais, parait la plus exacte et est préconisée dans
I'ouvrage de M. Probst pour la vérification des tensions de
traction dans un état de sollicitation voisin de la {issuration
de la zone étendue du béton.

Le tablean III permettrait un caleul d’établissement, mais
cette méthode est peu recommandable, parce que les tensions
de compression sont essentiellement différentes de celles
généralement envisagées dans, la méthode du chapitre I.
Les tanx de compression de sécurité appliqués pour ce
procédé ne peuvent done étre employés pour le tableau III,
mais devraient subir une réduction correspondante. La
méthode de sécurité limite reste préférable.

On utilisera done généralement les moyens fournis par le
chapitre I pour les calculs d’établissement, tandis que le
tableau ITI ne sera employé que pour vérifier si les dimen-

" sions, ainsi calenlées satisfont aux conditions supplémentaires
de limitation des tensions de traction du béton qui seraient
imposées.

Cette derniére épreuve est prescrite par les régles alle-
mandes, autrichicnnes et suisses, pour tous les ouvrages dans
lesquels la fissuration des zones étendues du béton expose les
armatures de traction & une corrosion rapide (fumées de loco-

pour différentes



— 20 —

motives, gaz, acides, etc...) ou encore pour les piéces soumises
a des vibrations importantes qui provoquent 1'élargissement
des fissures et diminuent ainsi la protection des ;_Lrlhatureé’.
Les limites de traction considérées dans ce calcul ne consti-
tuent donc pas des taux de travail admissibles, mais simple-
ment des limites de sécurité a la fissuration. Une méthode de
calcul étant fixée, I’observation des taux conventionnels pres-
crits par les réglements fournit une présomption suffisante
que des fissures statiques ne se produiront pas dans les
régions du béton soumises & I’extension. Le principal reproche
que ’on peut faire au procédé, qui émane indubitablement
Q'extellentes intentions, est d’étre vain, puisqu’enfin aucune
garantie absolue n'est donnée qu’il ne se produira pas des
fissures de retrait a la prise. Afin de les éviter autant que
possible, le réglement allemand preserit que le béton sera
maintenu pendant les six premiéres semaines dans un état
constant d’humidité et sera protégé du soleil. Il est incontes-
table que ces précautions constituent une sujétion dans les
chantiers, d’autant plus que leur raison d’étre échappe le plus
souvent a la compréhension de ceux qui sont chargés de
I'assurer; pratiquement, il existe donc peu de garanties de’
voir ces conditions optima réalisées. '
Cependant, le point de vue est théoriquement intéressant’
et, d’ailleurs, sa consécration par les trois réglements précités
lui donne incontestablement une signification pratique. C'est
pourquoi, bien qu’il ne soit pas adopté ou répandu parmi les
praticiens francais et belges, il a paru utile de le reproduire
dans cette note, et d’en [aciliter 'application par des tableaux
analogues a ceux qui ont été dressés pour la méthode normale.

APPLICATIONS.

14) Calcul des tensions. — a) Soient b — 40 cm., H = 36,

1 36 o
h-—=33, a= - =5 Q = 7,96 em® (6 barres de 13 ™/™)
23
o o
M = 194.000 kg. em., m = 15, — = 12,10, Choisissons’
anf)
n—=1. .
h - RS b“,
Pour -2 .09 —— 14,8
Dol mQl
T, Tl bll .
Pour — = 083 = 9,5.
~Th o) e

PNy
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0= 12,10, = 0,85 4 005 x %— = 0,873,
I 36
— = 1,875 &, ——— = 10,2 cm.,
x, 1.875
M [
—— = 0.0718 X 0,1425 = 0,9083.
nbH37y ! \ o > +
194,000
Ty =

— = 17,95 kgicm?
40 X 367 x 0,2085
17,95

= 20,50 kg/ecm?
0,875 /50 kg/

5'7
= 15 X 20,50 [

1,875 — 1 ] = 922 kg/em?.
36

Ces résultats

correspondraient aux prescriptions alle-
mandes.
b) Appliquons ensuite la méthode autrichienne, en posant
= 2,5.
7 bl .
Pour ——-=10,40 — = 5,56,
'y msl
Th bil
L= 0,50 - — 12,75 .
T mi) »
bl Tp
Done ——= 12,10 pour ——= 0,491,
mi) T
I! L
M 905 v = 56
11
M

295 = 16,10 cm.
K

_ =0 ()7 ( 0,0622 = 0,1304

nbH2z, i X > + ’ >

194.01)0 1.4 k .
Ty = — — — Lg/em?,
T 9.8 x 40 x 30° x 0,1304 & kg/em
11,4

0’491 23,2 kg/cm?,

15 x 23,2 [% X 2,23 — 1] — 366 kg/cm
¢) L'hypothése n =

donnerait les résultats suivants
. . Th - o ua- bH
Pceur —,, = 0,55 ——=9.83 '
Tp m&
T[, bl
= 0,60 —— = 16,00.
T b A9/
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bl
Done ——= 12,19 pour = 0,583

ms) T
Il 36

— = 2,166 X, = = 16,6 cm.

X, 2,166
M = 0,0736 X ! 0,0770 = 0,1445

nbH2z, ' )T I e
194.000 19.95 kejoms?

Ty, = — = 12,97 cin
"9 20 X 30 X 0,1445 120 ksl
12,93
y = 0555 22,2 kg/cm?

33
T« = 18 X 22,2 I:-K X 2166 — l] = 330 kg/cm?®.

d) Le calcul d’aprés la théorie ordinaire, sans tenir compte
des tensions de traction, fournit les résultats suivants :

bh m&) t,

P 11,03, T 0,0903, d'ou s = 1.90

L= 2,90 d'ot x= -zi = 14,4 cm

x ' 2,90 ! )
M 194 000

= 0,1526 Uy = 29,2 kg/cm?

b, T 0,40 x 35" x 0,1526

t, =15 x 4,90 x 29,2 = 833 kg/em?.

Pour faciliter la comparaison, les résultats ont été rassem-
blés dans le tableau ci-dessous :

no= 1 2 2.5 ©
x, = 19,2 16,6 16,10 x=11,4cm

T, = 222 330 366 1, = 833 kg/cm".
7, = 20,50 22 2 23,2 1= 29.2 kg/om".
T, = 17,95 12,93 11,4 kg/em?,

Les tensions de traction du béton calculées ci-dessus sont
inférieures a toutes les limites de fissuration presecrites par les
réglements allemands et suisses (n =1, 1, = 24,25 ou
30 kg/em®) et autrichiens (n = 2,5, 7, = 25 a 19,5 kg/em®).

15) Calcul des dimensions en vue de la résistance d la fissu-
ration. — La marche A suivre est absolument la méme que
celle qui a été exposée pour la méthode du Chapitre I, dans
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les applications des §§ 8 et 10. Dans un but démonstratif,
nous traiterons les mémes exemples :

b=100cm, m =13 M =93.500kg/ecm. n=1 o=1,10
= = 50 kg/em?® 75 = 24 kg/em?
Tp M

. 1
0,8 ——— — 0,428 X —— -+ 0,125 == 0,2385
'p nbH?z, X 1.40 + ’

Hox 24 —,
93.500 + XT X 2,16° x 100 — 100 x H: x 24 x 0,2383
H:— 2,44H — 1635 — 0, H -- 14,06

14,06
h = = 12,75 em.
11
L =18 1 10 = 16,35 — 10 = 6,35
mQ xl,i_ oo
1406 1.8 . .
Q =15 % 635 6,55= 14,8 cm? 7, = 15%30X [4_,1 —1] =286 kg/em?®.

Par rapport & la dalle calculée au Chapitre I et pour une
tension de sécurité & la compression plus réduite (30 au lien de
35), nous constatons donc une réduction de hauteur et un
acceroissement considérable d’armature. Si nous recherchons
maintenant la tension #’, par la méthode du Chapitre I, nous
trouvons :

bh 1275 . m{) ol o
mQ 1B x 148 5,78, oA 0,174, d'ou mt's

M , 115.100

bhet's = 0,1878 L =100 12,73° x 0,1878

Malgré les précautions prises, la tension limite de la
méthode du Chapitre I, qui constitue dans 1'état actuel de la
question la limite pratique de sécurité, est done dépassée.

La fatigue du métal serait #, =15 x 1.275 x 37,1 = 710
kg/em®. La méthode par limitation de traction ne représente
donc aucun avantage économique.

16) Nous appliquerons au second exemple les prescriptions
autrichiennes

—1,275

= 37,10 kg/cm?.

H=36cm.,, h=33cm., M=120.000kg.cm. m=15 n-==2,5
'y = 30 kg/em* 7, = 18 kg/em®.
Th 1|

33
- — 00133 x = 782 = 0,0904
- T 0133 x —— + 0,078 ,
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bx36x 0,9 —, -
120000 - —— " >4 x 100 =b x 56" x 18 x 0,0904 x 2,5
120000 120000
b = = - = 54,2 .
5250 — 1750 asa0 oW
Mo o« 2 s0—ess
mQ 40 X Fg T o=

L _ 34,2 x 36 1230
A5 X 64,5 9675

53
T =18 x 30 I-Q,B X —;T —1 —| = 383 kglem?®.

= 1,27 cm?

Méme rvésultat de réduction des dimensions, réduction
excessive'de 'armature, accompagnée d’'une sollicitation appa-
rente déja assez élevée de celle-ci. Il est presque superflu de
faire la preuve que les tensions de sécurité de la méthode du
chapitre I,.sont énormément dépassées; elles sortent des
limites, cependant largement concues du tableau I. En elfet,

bh 33 x 34,2

— = = 39 40
m 0B x 121 0 ”
Donc fa bel— & 0,0959 -
77?’(, > e b/‘lgl’[, -
180000 180000
Done t', —
C 2 S X x 00030 " 351

s 3 51,3 kglem?

el a fortiori ¢, > 51,3 x 4 x 15 ou 3080 kglem®.

Ces limites inférieures sont déji exagérées, mais sont cer-
tainement encore heaucoup dépassées. Il en résulte que 1’cm-
ploi de la méthode du chapitre 11 peut conduire a des résultats
absurdes. Dans l'exemple ci-dessus, ils sont mis en évidence

parce que la limite du rapport —— pour laquelle E=oo

<, mQ
¢’est-d-dire pour laquelle théoriquement le béton résisterait
sans armature, est presque atteinte. Or, il est certain quele
principe de la méthode est de ceux qui ne peuvent étre étendus
aux limites. Mais si 'exagération du défaut doit dans ceb
exemple faire rejeter aussitdt le résultat, dans des conditions
moins voisines de la limite, lerreur peut n’étre plus aussi
apparente et la méthode devient alors dangereuse.
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17) Vérification rapide de la sécurité a la fissuration. — I.cs
essais concordant avec la théorie montrent que les armatures
n’interviennent que pour une faible part dans-la résistance
tant que les piéces essayées sont dans un état élastique. Iilles
jouent au contraire un role prépondérant dés que la sollicitation
a atteint une valeur telle que la résistance & la traction du
béton est dépasséc et que celui-ci est fissuré, disloqué. 11 est
donc préférable, pour la sécurité, de calculer les dimensions
des armatures par les méthodes du chapitre I, qui correspond
théoriquement au stade de fissuration du béton.

Le calcul des dimensions par la méthode du chapitre IT n’est
pas recommandable ; il n’est d’ailleurs pas usuel et ne parait
pas devoir se répandre davantage. L’intérét de la méthode se
réduit & la présomption de certaines garanties contre la fissu-
ration dont l'observation est prescrite par plusieurs réglements
administratifs importants. La forme ordinaire du probléme est
ainsi celle de la vérification des conditions de résistance dont
la solution suffisamment expliquée par le paragraphe 14 des
présentes applications ne présente aucune difficulté.

Le calcul moins fréquent de la sollicitation maximum admis-
sible est analogue et tout aussi aisé.

L’on remarquera que cette vérification double cependant
I'importance des calculs, lorsque ’on établit d’abord les dimen-
sions par les méthodes du chapitre I en observant certains
taux de travail limites ¢, et ¢’,. Une simplification importante
peut étre réalisée grice a la remarque suivante : si I’on désigne
par ¢, et ¢, les tensions calculées par les méthodes du cha-
pitre I, par t,, <, et 7, celles calculées par les méthodes du
chapitre Il pour la méme sollicitation d’une piece, il existe
entre toutes ces tensions une relation qui ne dépend que des
dimensions de la section. Si. cette relation est connue, a des
taux de travail limite #, et £, correspond une tension 7, déter-
minée. Si cette tension 7, doit rester inférieure 4 un maximum
fixé, il faudra choisir en conséquence la combinaison ¢,, .
La vérification a posteriori de la tension =, est ainsi évitée.

Sur ce principe, M. Moersch a établi pour Ja Commission
allemande du béton armé une formule et un tableau dressé

1 A .

pour les valeurs « = 09 et n = 1. Par la méme voie analytique
9

que M. Moersch, mais sous une forme absolument générale et

en utilisant les expressions relatives employées partout dans
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la présente note, nous établirons ci-aprés les formules en ques-
tion.

Il suffit d’égaler les expressions du moment résistant cor-
respondant aux hypothéses respectives des chapitres I et II,
Nous conservons les notations distinctes adoptées précédem-

ment.
: x
(RS I PO
) 3 5
Ta It—(l‘l
—n
mry - x
x Hz, h—x,
<h - —;\)“b (H—a,) -'—_"‘ <Il - _l\ I—i—_-Tl' T
mQ "1 1 x> ( x, \
il oS DU PRk B el
bh  mT, \ 3 h h 3
1 T
mQ I I
—- —— In
T bh ( 2 h > ﬂ.
h
/7 x, me) T, x,
i b —_ - | — L
(. ”“,z—h>+ 0 ( h>"< /z>
mr, m /- x < N
o 5 h * h

= — )‘+ n < |
mr, 3 _/l 1 me) J , _r
oo h / '
h t, m)
Or, —=1+4 —— et — = 1 -
T mt'y, bh 9 1y 1 IR
mt’y, mt'y )
. ¢
¢ tableanu 1 en donne les valeurs en fonction de :
mt'y

T ’ . . .
T’se détermine par la relation des moments statiques des
aires

br, 2 b (Il — )

me (h — x.
92 2n + ( )
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ORI T
h n h

bh i

(%)%n - 1) +2 —[_an + 7] [-d + Z'l—‘g‘r,

bh

(n— bh <x.> n 2[ b/'J o [Qn + ot gz—!-l =0(15)
x ln—l—a—J"‘\/( +’_ + _”ﬂ@ )

mil ot d,m—&l\)
" (n—i),%-, ‘
-+ ai’f]ﬂ/n \/< +a~—)+<n—1)/1+z
T - (H)
h (n— l)mQ

T
La formule (14) permet de calculer <—/——'> en fonction de
A

7— En reportant ensunite cette valeur dans ’expression (l 2)
mi

o {
il est possible de calculer —— en fonction de

msy mt,
Si n.= 1, léquation (13) devient du premier. degré et
s’écrit :
bh o bh
|_ ms)] PR~
i s bh
x, 2 m{ .
=t . . . (15)
h [ bh
14—
mg)

L’emploi direct de ces formules est assez simple, puisque le

h Q A
tableau T fournit les valeurs de — et e pour différentes valeurs
de

o . Il est également possible de calculer les rapports
mé

-——- par la combinaison des tableaux I et III,
mzy -
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f ml)

-

A une valeur donnée de :, correspond une valeur deﬁ
mlp

(tableau I) et de (mbleau I).

b/z
A la valeur de — 0 Q correspond dans le tableau III une
mil
bh
M
certaine valcur de YT . On en déduit aisément la valeur du
Tn

rapport
L MTy

Le tableau 1V établi par I'emploi des formules ci-dessus,

t
donne les valeurs de —— pour fn = 1% 2et2,5;0=1,10¢t
TmvTy

1,05 et diverses valeurs les plus usuelles de

. I1 permet
mie

la vérification immeédiate, méme avant détermination des
dimensions, de la sécurité a la fissuration du béton.

C’est ainsi que pour a = 1,10 et les couples de taux de
travail fixés par le réglement allemand(n.-- ), on trouve pour
la tension de traction du béton les valeurs ci-contre
(ta — ¢'5) = (1200—40) (1000—40) (1000—35) (935 —358) (750—50)

o= 24,22 27,85 21,30 23,30 20,90

dont. les trois dernieres soulignées satisfont & la condition
allemande de sécurité a la fissuration, que réalise presque la
premiére.

Pour certains couples de taux de travail extraits du regle-
ment antrichien (n = 2,5), 'on trouve :

(ta—t’,)) = 1200 —42 1200 — 37 1000—37 1000— 32
T, = 16,75 14,7 14,80 12,75

La condition de sécurité a la fissuration, telle gu’elle est
fixée par le reglement en question, est satisfaite dans les
quatre cas.

Le tableau IV indique que f,/mt, croit plus vite que
t,/mt’,. Donc, si l'on conserve une valeur constante a ¢, et
diminue celle de ¢’;, T, diminue en méme terips et dans une
plus grande proportion. En vue de réduire les fatigues .d’ex-
tension du béton, il est favorable de réduire les fatigues de
compression du béton, donc de recourir aux sections de grande
hauteur relative & faible pourcentage d’armature.
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18) Cas de la double armature. — Ainsi qu’il a été remar-
qué précédemment, la seconde armature n’est justifiée que
lorsque 'observation simultanée des dimensions et des tensions
limites ne permet pas d’assurer au moyen d'une seule arma-
ture la résistance voulue. La meilleure solution en général
consisterait a établir une armature dans la zone comprimée en
la proportionnant & I’armature principale de maniére a serrer,
d’aussi prés que possible, les tensions limites admissibles.

Quelle est, dans ce cas, l'influence de la seconde armature
sur la fatigue de traction du béton ?

Des développements analytiques, identiques & ceux qui pré-
cédent, fournissent les formules :

. (-3
B e B SR et
h <3—% <\‘ >+(‘ h (‘7—|>]l_ 5(a—l):|

n — 4 (16)

x <a‘% ;/ %_4>-|— (J""ab[l—z (a—l);][j—(a_')%]

-—[n(l L)—l—a 0 -+
e
- . ) _
\/n \/[ mO] +(n l)?(i-l-()-l- [H—(,(a l):ls
ok (17
(7!—1 ';Z(-z—

pour une valeur de n quelconque, différente de 1 et

| 1 22 bh
r, Tl = )+2 mg)
ho bh
1 +G a
Tt mg)
pour n =1,

La comparaison avec les formules précédenties permettrait
de déceler que la fatigue de traction, pour des valeurs con-



stantes de ¢, et ¢', croit avec le pourcentage d'armature com-
primée (1), résultat conforme & la conclusion du paragraphe
précédent..

La théorie du calcul des tensions de traction du béton dans
une piéce doublement armée est courante, mais il n’existe pas,
a la connaissance de 'auteur, de .tableaux basés sur les for-
mules. La complication résultant de l'introduction d’'uneincon-

R . B - . w - .
nue supplémentaire C = — vend I’établissement de tableaux

5

analogues au tableau IIT trés difficile et fastidieux. L'intérét
pratique de la-question ne justifierait pas une telle entreprise.

(1) Cette constatation exige d’ailleurs a peine une démonstration.
Oun peut s’cn_assurer qu.\lnlalnenwnl par le raisonnement approxima-
Lif suivant :

D’aprés la théorie du (.Ihlpllle 1 (tig. 3a)

b- )
M= Frel Fe 06— 2™ 0 fmors, & <A

" 7 Commc to et U’y sonljsupposés con-

-—‘7— — slanls, x est constant el z Dest lrés

‘r 3 F sensiblement, suffisamment pour

‘1 / que nous en admeltions hypothése.

7 _ ,Ié/ Done, lorsque w croil, Q doit aug-

/t ’f . menter également.

/_E‘_r___; _&_L' D'aprés la théorie du chapitre 11

Ll ool U (fig. 3b), M == F'z’, nous admcttrons

l__(") 8" également que z' soit constant, ce

Fig. 3. qui est une approximation, du méme

ordre que la-précédente. En tons cas, z et z'y croissant dans le
méme sens,

bat'y,
= b'/ 7, + QF ‘,,mn:I I: ki —|—l.mwtl,:l..—Qt(,z

, <by + k?lmQ> S b ,
d’out t—hz__.__.._ ——=:_ l:__y_+ k'n
T (bxj2 + kmo)z mz, z L 2mQ

i
x étant constant, dc méme que sensiblement le rapport —et lava-
z

leur de y, les deux derniéres expressions montrent que- quand w
croit, ce qui entraine une augmentation relative de Q, 7 croit.
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La double armature ne doit étre considérée que comme une
solution exceptionnelle, lorsque les dimensions dans lesquelles
on est obligé de se cantonner sont insuffisantes pour assurer
la résistance cen observant les conditions de sécurité limite
ordinaires. La condition de sécurité a la fissuration ne pour-
rait le plus souvent constituer quune aggravation des circon-
stances déja difficiles et rendre ainsi le probléme insoluble.

Il n’est évidemment guére plus pratique que pour les piéces
A armature simple, de calculer les dimensions de la piéce en
s’inspirant de la condition de sécurité & la fissuration. La véri-
fication de cette sécurité pour une piéce dimensionnée d’aprés
d'antres principes peut s’effectuer dans les cas isolés qui se
présenteraient, soit par les formules précédentes, soit par
application de la théorie ordinaire de la flexion plane simple
des piéces prismatiques droites homogénes, ce qui suppose
done que I’on admettie n =1,

Pour hiiter ces calculs, le tableau VIII donnant les valeurs
relatives des moments et modules d’inertie pour divers pour-
centages et répartitions d’armatures peut étre trés préeieux,

On calculera :

APPLICATION.
h=35 1l =36, b = 20, M = 120000 kgem, Q = 4,52
(4 barres de 10 ™/™) w = 1,51 (3 barres de 8 ™/™), done ¢ = 1,09

. m 15 X 4,52
et €= 0,33, O 2B 0,094,
° b 20 X 36 i

L’on trouve par le tableau VITI (voir chap. VIT)

,l/f__ = 0.992
bH? e
Comme M —1-2—00—00--— 4,63
bz T 20x36°
4,63
P o= =20,9 kg/cm®.

0,222



TABLEAU III. Flexion plane simple des piéces 4 sections rectangulaires.
' Calcul des tensions de traction du béton. )
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TABLEAU 1V. — Flexion plane simple des poutres rectangulaires.
Vérification rapide de la sécurité a la fissuration du béton.

n == n=2,5
"a o=1,10 o =1,05 a=1,10 o=1,035

mlp

x, [ i ’ la i [ ) x, la

h mTp h mep h mrp h mzp
2,60 0,5711 4,725 1 0,5479 | 4,437 ] 0,4661 6,755 | 0,4501 6,479
2,40 0,5739 4,217 | 0,5512 | 3,973 | 0,4733 6,119 | 0,4851 5,920
2,20 0,3773 3,741 ] 0,5553 | 3,538 | 0,4783 5,551 | 0,4626 5,389
2,00 0,5817 3,298 ]| 0,5600 | 3,137 | 0,4866 | 5,008 | 0,4711 4,907
1,80 0,5874 2,887 | 0,5688 | 2,776 | 0,4961 4,511 | 0,4821 4,447
1,60 0,5943 2,144 ] 0,5739 | 2,420 | 0,5086 4,003 | 0,4917 4,048
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DEUXIEME SECTION

Flexion plane simple des poutres a nervures
(section T)
simplement ou doublement armées.

CHAPITRE III.

LA RESISTANCE A L’EXTENSION DU BETON EST NEGLIGEE.

19) Remarques générales. — La complication de la sectiomw
de la poutre en T, en comparaison du rectangle rend malaisée
la constitution de tableaux généraux. Dans le calcul des
dimensions de la section rectangulaire n’interviennent que:
trois facteurs, dont deux inconnues. Pour la section T, il faut
envisager cinq facteurs. Sans doute trois de ceux-ci sont-ils en
général déterminés a l’avance ou fixés par d’autres conditions
que celles de la résistance de la poutre; ces facteurs sont B,
b et d (voir fig. 4). Mais la difficulté pour I'établissement des
tableaux est de tenir compte de l'infinité des rapports diffé-
rents de ces grandeurs. Il y a en somme, par rapport au cas
du rectangle, deux éléments supplémentaires, d et b, désignant
respectivement l’épaisseur de la dalle et la largeur de la
nervure. Il n’est pas possible d’écarter d qui joue un rdle
essentiel. Force est de tenir compte des valeurs relatives
possibles de ce facteur par rapport aux autres dimensions.
Quant & b, on peut le faire disparaitre des calculs si 1'on
néglige les tensions de compression du béton dans I'étendue .
de la nervure, pour ne tenir compte que des compressions
dans la dalle.

Cette hypothése est d’ailleurs couramment admise pour la
simplification des calculs. Nous pourrons vérifier que, dans la
majorité des cas pratiques, elle est justifiée et que, dans les
calculs d’établissement, elle est méme plutot favorable.

Cependant pour certaines poutres a nervures de grande
hauteur relative, comme il peut s’en présenter dans les ponts
et parois de souténement, les divergences par rapport a la
théorie exacte peuvent étre sensibles. Il est intéressant alors
de tenir compte des tensions de compression dans la nervure
et le facteur b reparait. Or,le résultat a été obtenu de trouver
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des facteurs de correction trés simples, applicables a la
théorie approximative, de maniére que l’établissement de
tableaux supplémentaires a pu étre évité.

Ces coefficients de correction confirment que l'erreur est
en général négligeable; leur connaissance a cependant 1’utilité
-de permettre l'estimation du degré de cette erreur dans tous
les cas.

Enfin, le probléme de la double armature a pu étre traité
également, comme dans la premiére partie, par le moyen des
facteurs de correction. Il a été ainsi possible de condenser,
tout en facilitant les caleuls, la théorie générale des poutres
en T, simplement et doublement armées,

20) T'héorie approximative, les tensions de compression dans
la nervure étant négligées. — Epuisons d’abord définitivement
le cas ol I’axe neutre théorique est situé dans la hauteur de la
-dalle. La théorie de la section rectangulaire est alors appli-
-cable et les calculs se font par application des tableaux de la
premiére partie.

La condition analytique est |e— —~L—°* > 't",
x<dou = < 1, 'égalité Uowdd ]
d d | 2 1B
.constituant le @as limite. I —
Nous n’envisagerons plos — ) -
dans la suite que les cas ou _f
Taxe neutre est situé dans’la K
hauteur de la nervure, c’est-a-
xr
o i
-dire ou —- >1. l ‘ g
Entre le bord inférieur de la hlo L [ ]
.dalle et I'axe neutre existe une — L
petite zone de la nervure sou- L——g_.
1mise a compression. Peu im- Fig. 4.

portante en général par rapport
.a 1'étendue de la dalle, nous la négligerqns dans les calculs.
Les formules s’établissent comme suit, comme dans le chas=
pitre I.

t h—=x h t,

— =y — =1 —_ . 1
mtt_» X x +mtb ()

Bd¢ x—d —H
- ’ (l +Z - >+Cth’b<ﬂ—;f>=£2ta.

1 X
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—d\ 2 dH502—3 —H 2
Bdt's <1_|_.z' > 2 d*+3x cu.d_|__(9 e’y -(i——ﬂ-l'.(_).ta(h—.l‘)

2 3 2r—
La formle précédenté peut s’écrire :

A x —d _ 2m) I _C (l . E_;h):l
< + x )_ Bd | mt’; - &Z ’
2 — —1

me d
Posons Il = 44, = I e
Bd 2% LBy 3—
mt'y \ mt'y d

M=

S’il n’y a qu’une armature simple, C =o

z
2 — —1
ml) d
—_— = ==, N £ £°)
Bd 3 73 x
2 — —
mt'y d

Lorsqu’il y a double armature
mE A
= 2 . R 1)

Bd 1 — Cp

ty
[t =0 (35 +1)]
mt'p (4), expression iden-

avec p. = o

mit's
tique a celle trouvée pour les poutres rectangulaires et dont
les valeurs sont reproduites au tableau II.

) Y —d 2 2 __ 5
Enfin ———l — = -f— <l + z > '+ 3x hzd
Bd%t' 3 : d (22 — d)
mid ty h— (x—H —|— h)?
Bd [mtb + :I B
x Vot \? -
—— 2 = Gl 14— (am
x ( > 7 d > ( mt',,> + [ ( 1 mt b J %
i /(2 )2 9 't ¢ N1+ L)
i ) d I mt'y L =1 m—g'>_|(

x /ot v : L , L 2
_(i_l +;l_ 2 7— ! 'nt’z,) +(J [4 (a l) <l+ml'b>]
N 52 " > G [ (e —1)(1—

o T )< mt'y ]

d mt'y,




Lorsque C = o, armature simple,

9=

M [ =z | >+ 1 d ly D 91
Bax', \d x + 9 mt'y, 1)

3 —
d

Lorsque C > o, qu'il y a double armature,

x ° «
- <2 7—4) (mt) +(,[|—— (a—1) <4+”75>] (
g Dot D)
- 1_ a_l ( + ):I mt
tm'y, me’

ComQ x
—n, Td—............(m)

® = ( 1 +Efz_>(9 —‘a Ll—(a—l)< )J K4+--->w (23).

Le tableau V, établi pour les cas de 'armature simple, tra-
duit les formules (19) et (22) et donne en fonction de diverses

h h mQ M
les valeurs de —

X 13
valeurs de - et de —
[ 7

”t'b X ' d ’—l-id_,, Bdet,b
mM M 1
et Bd*,  Bdt, % Lo
“mt’,

Le tableau IT donne les coefficients de correction 1 et { en
3
fonction des mémes valeurs det—‘,’ et pour des valeurs quel-
milp :

conques de o.

21) Corrections a effectuer pour tenir compte des tensions de

compression du béton dans la nervure. — Si 1’on tient compte
de ces tensions, les formules s’écrivent en utilisant la notation
5 b
B

Bdt', ‘l+x—d>+63(x-—d R ( lI+Iz) _ou,
x ) 2x

2\
Bdt, (| x—d\ 2 d*43x*—3xd ﬁB(x—d)’t;, s
2 5 ox—d % 3

1 h
cQmt', (——x——l—_——z-> + Qts (h —x) =M

X
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l, H—h 1 (x_d
) [«1_ wz_ [ _|_
mt's x  _| 2 mQ x xd
x 2
2 — — 1 1
mi) ( d >+B< >
Bd 23 fa —(}L
mt mt',, d
G-
me A, b
Y R 1+p __—|a+(57| (24)
1 — Crip 0__1

Dans cette formule, y représente I'expression 3
x 2
(5 -1
d P

7
2 — =1

(25)

Donc, toutes choses égales d’ailleurs, si l'on tient compte
des tensions de compression du béton dans la nervure, la
section d’armature calculée par

r la méthode approximative
doit 8tre multipliée par le facteur (1 + [3y)

Pour ce qui concerne les moments
M

(= plr—dp
Bat, \ d + ,r+ et

°d
+<mt,,) +(,[l—-(o«—l)( ):I
5 a’ ) l
mly
> 4 L[J — (oo —1) 1
mlt
. (7
40 [4 —(a—=1) (4 + mt,b)]

[ (s >§—[< —1)+6(5 - 1) |-
g >< G )|
,d Tt
Z[D+%I%7] 4+ﬁ<£*—1> _ (‘3;‘)

8
2 L 3
d

]( + By) —_55

£

d
2= 4
d

N x ('\PA
B, |_ ot

(26)

|
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x L
BN T
d ) d
Dans cette formule, 5 = VRN . (27)
3 <2 L - 4)
. a
Le plus sonvent le terme 3% sera négligeable et, sous cette
condition, 1’on peut écrire
M @ CYa,
— (1 -, D _ .o . (28
Les conclusions ci-dessus exprimées pour Q s’appliquent
alors également & M.
Il est remarquable que les coefficients de correction

s’écrivent aussi.aisément en fonction de IR Leur calcul est

aisé et leurs valeurs sont inscrites au tableau V, qui n’en est
nullement rendu plus compliqué. Cette juxtaposition permet
dans chaque cas d’apprécier d’un coup d’ceil le degré de
l'erreur systématique ‘commise en négligeant les tensions de
compression du béton dans la nervure.

APPLICATIONS.
22) Remarques générales sur I'emploi des tableaux Il et V.

x
Les tableaux prennent comme point de départ = = 1. II est

. . . I3 ’ ' A x . \ 1
ainsi aisé de déceler tous les cas ou a4 <1, qui sont & ré-

soudre par les tableaux I et II.

Nous avons, comme d’usage, négligé les renforcements biais
de la jonction de la nervure ala dalle. La largeur B et 1’épais-
seur d sont en général prédéterminées; la largeur b égale-
ment, ou bien, n’intervenant pas dans les calculs, elle se fixe
.a‘prés coup par des conditions de construction.

Les inconnues dans le calcul des dimensions sont done %z, Q
et éventuellement C, s’il y a double armature. Encore se
fixera-t-on souvent 4 a ’avance, pour des raisons d’économie,
par exemple. Au sujet du poids mort, il est a4 remarquer que,
si & est donné, il est complétement connu a ’avance.

Si 4 est inconnu, le poids propre de la nervure est seul
indéterminé. Le poids connu de la dalle étant en général pré-
pondérant, ainsi que surtout l'effet des forces extérieures,
I'erreur commise en négligeant le poids de la nervure, ou en
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I’'appréciant approximativement, ne peut étre considérable.
Un calecul exact de k2 englobant la prédétermination du poids
de la nervure par I’équation :
M+ kb4 K
Bdt';

est moins aisé que pour la section rectangulaire et ne peut
s’effectuer que par titonnements; jl n’est pas recommandable.

Les calculs de vérification de piéces établies ou de force
portante sont absolument analogues & ceux qui ont été
effectuées pour la section rectangulaire.

23) Piéces d armatures simples. — Vérification des tensions.
Les dimensions de la poutre sont :

d=10cm H=60cm, B=120 b= 20cm,

=conslante

)
Q= 1527cm* e h = 56. Donc %= 3,60.

Le moment sollicitant est M = 800.000 kgem.
mQ 13 X 15,27

=—=20,191.
Bd 120 x 10 ’
h x
D’aprés le tablean V, pour ik 3,60 et pour o= 1,25
mQ M
— 0,472, —— — 3,127;
Bd?¢',
x
our — = 1,50 :
pour —
mQ M
= 0,24 —  — 3,455;
Bd = Bd%¢'p 240
mQ x M
d’ou po — = 0,191, — = 1,316, ——— = 3.214.
U Pour g a0 Baw,
800000
Donca = 13,16 cm.lel ¢/, = =20,75kg/cm?,

T 120 x 100 x 3,214
t, = m(;‘h— —1> tr, =13 X(do,i’floﬁ —1> X 20,78 = 1010 kg/em?.
Ces résultats sont obtenus par application directe des fac-
teurs du tableau V, c'est-d-dire dans 1’hypothése de la négli-
gence des tensions du béton dans la nervure. Les corrections
pour tenir compte de ces tensions s’appliquent comme suit :

T m
pour - = 1,25, — = 0,472( 1 4 0,167 X 0,04I7> = 0,173.

Bd
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M
—_— = 3,127 1,007 — 0,167 0174 = 3 ;
Bair, X 0,167 X 0,0174 3,146
x m\d
pour - =1,5, EF = 0,244 X [-1 + 0,167 X 0,125—I—_- 0,249,
Al : ’ i
—_——— =3 435 x 1,021 — 0.167 X 0,0625 = 5,517 ;
Bd?( b
, . |
d'ott —= 1,309 et ——— = 5.2534.
d det[,
800000 .
Done xr = 13,09 em. t, = =20 55 kgfem?,

120 x 100 X 3,234
5.60
tw =15 I:O—’ — 1| x 20,53 = 1007 kg/em?.
1,509 :
L’influence des corrections est donc pratiquement négli-
geable.
24) Vérification de la force portante. _
a) Les dimensions de la piéce sont B = 100, d = 23,
h =133, b= 25,Q = 38 cm?; les tensions limites admis-
sibles sont #, = 1000 kg/cm® et #’, = 20 kg /em®.

h 133 m§ 15 x 38
D c —_— = —=580et —= ——— = (0,248 .
on d 33 Bd 100 x 23
h x ) mQ) M -
Pour — = 580 et —=1.50, =0,233 ¢t —— = 3,58Y.
d d Bd Bd?t',
)/ £ m ]
Pour —=— 5,80 ¢l — — 178, —= —0,308 ot ——— = 5.855.
d d I'd ' Ba%t',
me r . . N .
D’ou pour —- == 0,248, — = 1,5625 (1 — =3 650.
Bd ‘ Bdt'; -
h - 5 80 L
Comme R O\, =37, — =271
x 1 5623 mt

ety pour £’y = 20, t, =15 X 20 X 2.7t = 815 kglem®,
Done ', = 20 kg/em® indique la limite réelle des tensions;
le moment maximum admissible est alors

—2
M = 5,650 X 100 x 23 X 20 = 3860000 kg cm.
b) Si, pour les mémes dimensions, les tensions limites
étaient fixées a ¢, = 1000 et ¢’;==35, la limite acceptable serait
alors la tension maximum de 'armature z, = 1000 kg/cm®.

) » 1000
Pour cette valeur ¢’ =

916 kg'em?.
FEPERT g om
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Done M = 3,650 x 100 x 23% x 24.6 — 4,750,000 kg.cm.
Ici encore la correction serait négligeable, parce que la

X
valeur de ;7 °st réduite et que 8 = 0,25,
‘

¢) Supposons B = 150, d = 10, h» = 36, b = 25 ot
Q = 14,72, ¢, = 1000 ot t', = 30.

) mQ 15 X 14,72
L:g,ﬁ et — — # = 0,1472;
a Bd 150 X 10

ce qui, en comparant aux valeurs du tablean V, montre

x . . 3 LY
que o <1 et qu’il faut recourir aux méthodes de la premiére

section, tableau I
mQ  15%x14.72
Bh 15036

t h 36
dot —— = 3036, — = 4,056, dou x — —
mt'o x 4,036

=0,0409,

= 8,9 cm

1000
15% 3,036

Pour ¢, — 1000 t's = 22 kg/em?,

M . —
B, — L1587, d’ouM = 130 % 36°x 22 0,1137 = 488000 kg.cm.
BL¢'; :
CaLcuL DES DIMENSIONS.

25) La hauteur n'est pas définie ou limitée.
Soient B = 150, b=30, d = 8, ', = 40 kg/em® et ¢
=1000, le moment sollicitant étant égal 4 1400000 kgem.

y
—% 1667
mtp
M 1400000
— = = 3,650,
Ba(; 130 X 64 % 40
x M - mQ .
POUI‘ 7 = 2,00, B_d_et’b = 5,661. I{T = 0,402.
Pour 2 — 1 73 N 5005, ™y s
—_— = , — = 23, — = .
o =10 =3 Bd ?
x me
Done = 1,994, Vi 0,451%;
i ¢ )
T A 2,667 X 1,994 X '8 — 42,5 cm,
x mt'y

150 x 8
Q= % X 0,4814 = 361 .
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La correction serait dans ce cas-ci plus sensible, a cause de

, , x
la valeur assez élevée de o

50
= _0.90.
150 -
x M .
Pour — — 2,00,———— — 3.667 (14-0,20 x 0,333) — 0.20x 0,222 —
d Bd?¢', '
3,667 x 1,067 — 0,044d — 3,87;
m&)
B 0,457 x 1,067 — 0,482,
Bd
x M
Pour — — 1,78, ——— — 5,023 x 1,043 — 0,026 — 3,13;
d Bd?t'y,
ML 0450 x 1,045 — 0,450
pa el X LR =040

x
Done o= 1,928, h=1,925 X 2,667 X 8 = 41.2 cm.

ms) 150 x 8 X 0.4725
= (0,425, =
Bd ' = 15

La correction est en somme plutét désavantageuse puis-
qu’elle conduit & une réduction de hauteur et une augmentation
d’armature.

26) Nous allons constater par un autre exemple I’avantage
qu’il peut y avoir, au contraire, & augmenter la hauteur.

Soient B = 160, d = 10, m =13, 3= 30, t, = 900, b = 23
et M =1 182 000.

to M 1 182 000
‘200 et —

= 37,8 cm?,

S — 2,46.
Bd*s 160 x 100 x 30

mt's
mQ

Donc Z - 1,407 et — = 0,321 .
d Bd

Done 7 =35 x 1,407 X 10 = 42,21 cm.

160 10
Q =————l>5i— x 0,521 = 34.25 cm?.

Supposons que ’on puisse choisir # = 60, auquel cas, par

augmentation du poids de la poutre M = 1233700 kg.cm

b 6.00
d



S

La tension d’armature restant égale au taux limite admis-
sible, la tension du béton diminuera.

mM 13 X 1233 70"
= - . = 4,285.
B2t, 160 x 100 X 900
x mM m¢)
Pour — =150, —— = 1,241, — = 0.222.
d Ba?¢, Bd-
p 173 mM 1 6375 me) 0.293
our—= =1, , T = Y
u 75, Bae, 7 B ,295
Dome = —1328. "2 _ ¢ 930
onc i 528, =Y .
160 x 10 x 0 230
Donc Q = X a = 24,55 cm?;
15
t 6
e — 1 =293
mty 1 528
, 900 )
lb = —1—5——><T93= 20,45 l\g/(:lll .
27) Calcul de la résistance maximum. — Le cas peut se

présenter ou I’espace disponible est & ce point limité que toutes
les dimensions sont déterminées a priori. Le probléme qui se
pose alors est de rechercher si, en observant les taux de
travail limites, il est possible d’obtenir au moyen d’une
armature simple une résistance suffisante.

Cela revient & déterminer la résistance maximum dont la
section est capable avec armature simple, les tensions limites
étant simultanément réalisées.

Soient B =160, h =150, d= 20, b=60, ¢, = 1000,
et (', = 38.
h t,
—=26.5, 5= 0.375, — = 1,9
d ( ! nt p /
h x 6,
o = 9 S =" _ 909
Don 9 et 4 99 ,24
t Q M
Pour —%_ — 2,00, —=— 0388, ——— 4.869.
mty, Bl Bd2t'
t, Q .M
Pour —° — 1,80, —_ 0451, —— — 4521.
mt’y B Bd2¢'s
mi) M
Pour —— =19, —=0410, = 4,695.

@
me'p Bd ' Bd%'s
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160 X 20 x 0.410
135

= 87,5 c¢m?

Done Q@ =

et Mumax = 160 X 400 X 38 x 4,695 = 10.500.000 kg.cm.
La correction aurait dans le cas présent un effet asscz sen-

sible, parce que% et B sont importants.
En eftet, y = 0,4418, J = 0,3303
Q
Donc ﬁ"—l = 0,410 [1+4-0,4415 X 0.375] = 0,410 < 1,165 = 0,478;
a

160 20 % 0,478
Q = X l5x g 102 cm?.

g = h698X 1,168 — 0,575 % 0,3305 = 5,478 — 0,125 =8,55;
M =160 x 400 x 35 X 4.35 = 12.000.000 kgcm.

Si le moment sollicitant était encore supérieur, et que les
tensions £, et t’, ne pussent étre accrues, il n’existerait plus
que la ressource de recourir a une armature dans la zone de
compression.

28) Piéces a doubles armatures. — La remarque précédente
énonce le probléme rationnel de la double armature, dont I'em-
ploi n’est théoriquement justifié que dans ce cas.

Supposons que la piéce dont les dimensions ont été données
dans l'exemple précédent ait & supporter un moment de
16.000.000 kgem.

Supposons o = 1,10 donc o — 1 = 0,10.

h - h x
Pour — = (,5 et =19, —=29%¢l — = 2,24.
x d

mity
D’aprés le tableau V, A, = 0,410,

D, = 4,695
D’aprés le tablean II, x = 0.374,
¢ = 1,85.
M 16.000.000 Cx1.85%0.4 2
_ 745 — 4 gy 4 o 185X 0410224
Bd%t's 160 x 400 x 35 1,00 — C x 0,374
D’ou 2,455 = G (0,410 X 4168 + 0,374 x 2,453],
2,485 '
C= 2222 _ 0,935,
2,65
mQ 0,410

“’651

Dés lors, = =
Bd 1,00 — 0,935 x 0,37%
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d’on Q= 160 X 20 a 0’63=154,5 cm?,
15 ’
La section totale des deux armatures est
(1 +C)Q=1935 x 134,53 = 261 cm?.
Le résultat se modifie comme suit si I’on tient compte des
tensions de compression du béton dans la nervure,

M ~ Cx 2,24 x 1,85 x 0,410
7B = | 4,695 4 X OO 1,165 — 0,125
Bail, 1,00 — ¢ x 0,374
7,278 , C X 4165 x 0,410
—ags g I X = 6,245,
1,165 1,00 — C X 0,37+
1,83 [1,00 — € X 0,574) — 0,410 x 4,165 C,
C 1.55 0.675
" g9 T U
, . m 0,410
ol x 1,165 = 0,64,

fd 1,00 % 0,675 x 0.574
160 x 20 x 0.6%
Q=
15
La section totale des 2 armatures est
(1 4+ €) Q =1,675 x 136,58 = 229 cm?®.
Par rapport au calcul approximatif, une économie de 32 em?®

= 136,85 cm?.

32 -
t réalisée, soit 100 x —— = 12,25 p.c.
est réalisée, soi X ool p. e

Le probléme qui vient d’étre résolu avec aisance, rapidité et
précision est bien un des cas les plus complexes qui puissent
se présenter au constructeur. Par 'exiguité imposée des dimen-
sions et 'importance des efforts sollicitants, la question est
épineuse et délicate. Les méthodes peu rigoureuses, qui
laissent par leur imprécision un doute au sujet de la résis-

‘ tance, entrainent naturellement un surcroit de précautions
presque toujours onéreux. La méthode préconisée, tout en
étant des plus expéditives, en ne s’écartant pas de la théorie
la plus sévére, permet d’assurer & la fois la séeurité et 1’éco-
nomie.
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TABLEAU V. — Flexion plane des poutres a nervures (section en T), (Théorie approximative et corrections.) Armatures simples.

z mM M 1
: 2 1 _ &
m) d Va3, Bd%t', t.
- 0o — (19) —_—
) Bd 0 te & mt',,
92 .=
mt'y d . x . 2
r mQ A, a4 )
MO\ =<i S AL TE T gy <Bd>exacl 4+ 78 —, G ST, (28)
Bd2t', /, ’ d 5L 2 mt’, “d
d T x 2 x
(n&) g ) ( ( ; ) [” +*d—CMO ] U+ B —po(6) o=t/ d ‘> 4y
= - = 1+ By)—f = 27)
d — Cu 2 ° 1 —C
bl /e A Ce x Voir tableau Il B Jexact . 1—Cp 5(i __4>
/M Cy 4, 7 les valeurs de p et de ¢ d
— ) =D : 22
\Bd%',:)c N (o (22)
m’” 4,00 3,50 | 3,25| 3,00 2,80 | 260| 2,40| 2,2| 200| 1,8 | 1,60| 1,40 | 1,20| 1,00
y )
h/.c 5,00 4,50 4.25 4,00 3,80 3,60 3,40 3,20 3,00 2,80 2,60 2,40 2,20 2,00
2 hld 3,00 4,50 4,25 4,00 3,80 3,60 3,40 3,20 3,00 2,80 2,60 2,40 2,20 2,00
- m{)/Bd 0,125 0,143.| 0,154 0,167 0,179 0,192 0,208 0,227 0,250 0,278 | 0,3125 0,357 0.417 0,500 0 0
[ M/Ba2‘; 2,333 2,083 1,958 1,833 1,733 1,633 1,533 1,433 1,333 1,233 1,133 1,033 0,933 0,833
8= mM[Bd?, 0,583 0,595 0,602 | 0,611 0,619 0,628 0,639 0,651 0,667 0,635 0,708 0,738 0,778 0,833
] hfd 6,25 . 5,625 | 5,3125 5,00 4,75 4,50 4,28 4,00 3,75 3,50 3,25 3,00 2,75 2,50
< mQ)/Bd 0,150 0,171 0,185 0,200 0,214 0,231 0,250 0,273 0,300 0,333 0,375 0,429 0,500 0,600 0.0417 | 0.0174
I M/Bazt'; 3,517 3,142 2,955 2,767 2,617 2,467 2,317 2,167 2,017 1,867 1,717 1,567 1,417 1,267 Ot ’
8 | mM/Bd3,, 0,879 0,898 0,909 0,922 0,935 0,949 0,965 0,985 1,009 1.037 1,073 1,119 1,181 1,267
2 7,50 6,75 6,375 6,00 5,70 |. 35,40 5,10 4,80 4,50 4,20 3,90 3,60 3,30 3,00
- do 0,167 0,190 0,205 0,222 0,238 0,256 0,278 0,303 0,333 0,370 0,417 | 0,476 0,556 0,667 0.125 | 0.0625
I 4,722 4,222 3,972 3,722 3,522 3,322 3,122 2,922 2,722 2,522 2,322 2,122 1,922 1,722 ’ ,b ’
RS 1,1825 1,206 1,222 1,241 1,258 1,278 1,301 1,328 1,361 1,401 1,451 1,516 1,602 1,722
k< 8,75 7,875 | 7,4375 7,00 6,65 6,30 5,95 5,60 5,25 4,90 4,55 4,20 3,85 3,50
iy {0 0,179 0,204 0,220 0,238 0,255 0,275 0,296 0,325 0,357 0,397 0,440 0,510 0,595 0,714 0.995 | 0.13123
li ‘ 5,940 5,313 | 5,0025 4,690 4,440 4,190 3,940 3,690 3,440 3,190 2,940 2,690 2.440 2,190 e ,1ol=o
8 |= 1,483 1,519 1,539 1,563 1,571 1,611 1,642 1,677 1,720 1,772 | 1,8375 1,921 2,033 2,190
e 10,00 9,00 8,50 8,00 7,60 7,20 6,80 6,40 6,00 5,60 5,20 4,80 4,40 | 4,00
o do 0,1875 0,214 0,231 0,250 0,268 0,288 | 0,3125 0,341 0,378 0,417 0,469 0,536 0,625 0,750 0.333 0.299
I 7,167 6,417 6,042 5,667 5,367 5,067 4,767 4,467 4,167 3,867 3,567 3,267 | 2,967 2,667 ! Y
CRES 1,792 1,834 1,859 1,889 1,917 1,949 1,986 2,030 2,084 | 2,148 2,229 2,334 2,473 2,667
= 11,25 10,125 | 9,5625 9,00 8,55 8,10 7,65 7,20 6,75 | 6,30 5,85 5,40 4,95 4,50
o do 0,194 0,222 0,239 0,259 0,278 . 0,299 0,324 0,354 0,389 0,432 0,486 0,556 0,648 0,778 0. 446 0.333
- Il 8,398 7,523 7,086 6,648 6,298 5,948 5,598 5,248 4,898 4,548 4,198 3,848 3,498 3,148 ’ ’
8= 2,067 2,149 2,180 2,216 2,249 2,288 2,333 2.372 2,449 2,527 2,624 2,749 2,915 3,148
2 10,625 10,00 9,30 9,00 8,50 8,00 7,50 7,00 6,50 6,00 3,50 5,00
Py do 0,246 0,267 0,286 0,308 0,333 (,364 0,400 0,444 0,500 0,571 0,667 0,800 0.5623 0.469
I 8,133 7,633 7,233 6,833 6,433 6,033 5,633 5,233 4,833 4,443 4,033 3,633 [ ?
8= 2,503 2,544 2,583 2,628 2,680 %, 142 2,817 2,907 3,020 3,166 3,361 3,633
—— , ‘
0 11,00 | 10,45 | 9,90 | 9,35 | 880 | 8,2 | 7,70 7,5| 6,60| 6,05| 5,50
o do 0,273 0,292 0,315 0,341 (,372 0,409 0,455 0,511 0,584 0,682 0,818 0.680 0.624
I 8,621 8,171 7,721 7,211 ¢,821 6,371 5,921 5,471 5,021 4,511 4,121 ’ ’
8= 2,874 2,918 2,970 3,030 &,100 3,186 3,289 3,419 3,586 3,809 4,121
S 10,80 | 10,20 | 9,60 | 9,00 | 8,40 | 7,80 | 7,20| 6,60 | 6,00
P & 0,321 0,347 ¢,378 0,417 0,463 0,521 0,595 0,694 0,833 0.800 0.800
Il 8,611 8,111 7,611 7,111 6,611 6,111 5,611 5,111 4,614 ’ !
8= 3,312 3,380 3,460 3,556 3,673 3,820 4.008 4,259 4,011
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CHAPITRE IV.

LIMITATION DES TENSIONS DE TRACTION DU BETON.
SECURITE A LA FISSURATION.

29. Remarques générales. — Le chapitre II a conclu a
I'inopportunité du calcul des dimensions principales d’une
poutre en béton armé de section rectangulaire par la limita-
tion des tensions de traction du béton. Ces conclusions ont un
caractere assez général pour pouvoir étre appliquées sans plus
ample examen aux poutres qui font 1’objet du présent chapitre.
I1 est done entendu que les dimensions ou la résistance d’une
poutre nervurée seront déterminées en ordre principal par la
méthode du chapitre précédent qui est la plus certaine et la
plus efficace. En aucun cas, des calculs faits par d’autres
procédés ne pourront entrainer un dépassement des tensions
de sécurité utilisées dans la méthode du chapitre IIT; ils ne
seront, au contraire, admissibles que pour vérifier ou assurer
des sécurités supplémentaires.

C’est ce résultat ‘que visent les calculs de limitation des
tensions de traction du béton, en vue d'assurer la sécurité ila
fissuration preserite par les reglements les plus récents. Ils
sont fondés par le soueci d’éviter une corrosion des armatures
de traction par I’accés de certains agents chimiques atmosphé-
riques s’insinuant dans les fissures du béton environnant. Les
ouvrages les plus exposés sont ceux qui sont soumis a ’action
de gaz industriels (usines chimiques, gaz de combustion), qui
doivent étre en contact avec des liquides actifs (réservoirs,
bateaux), ou qui sont spécialement exposés 3 des fissurations,
par exemple, du fait de charges mobiles accompagnées de
chocs, qui entrainent des ouvertures et fermetures successives
des fissures et leur développement. C’est méme de cette der-
niére circonstance seule que le réglement allemand du 13 jan-
vier 1916 semble tenir compte.

Il prescrit (partie II, § 17, al. 5) que pour les ponts sous
rails, parcourus par des locomotives de voies principales, les
regles suivantes seront appliquées pour éviter la formation des
fissures : tout en respectant les valeurs £, € 750 kg/cm2 et
w5 = 24 kg/em®, pour les poutres nervurées simplement flé-
chies, dont la largeur de dalle est définie par B = ab, la pro-

portion d’armature ¢ =l-;_(-l-lg—d_)’ c¢’est-a-dire le rapport de



— 50 —

la section d’armature a la section de nervure ne peut dépasser
la valeur établie d’aprés un graphique joint au réglement. Ce
graphique a été concu par MM. Moersch et Hager. L.e régle-
ment établit done, pour un cas trés spécial, une méthode par-
ticuliére. Il conserve la valeur habituelle de m = 15 et
fixe n=1.

Le réglement autrichien du 15 juin 1911 ne définit pas de
cas spécial mais envisage d’'une maniere générale le calcul des
tensions de traction dans les pieces fléchies par application des
coefficients m= 15, n = 2,5 et de taux de sécurité de traction
du béton variables avec le type de construction.

Les dispositions les plus rationnelles semblent étre celles du
reglement suisse du 26 novembre 1915, qui dit :

« Les tensions de traction du béton des piéces fléchies sont
& vérifier pour les ponts, passerelles et jetées, ainsi que pour
les constructions exposées aux gaz de combustion ou analogues.
On fera a cet effet 'hypothése que l’armature et le béton
résistent simultanément et que le coefficient d’élasticité du
béton est le méme 4 la traction qu’a la compression (m = 20,
n =1). La tension de traction du béton ainsi calculée ne peut
dépasser 25 kg/em® pour les ponts de chemins de fer, 30 kg/cm®
pour les autres constructions. »

Les reglements autrichien et suisse, tout a fait généraux,
n’envisagent aucune théorie particuliére. Ils impliquent done
I’application des principes classiques de la théorie dela flexion
qui, employés rigoureusement, donnent lieu a des calculs assez
compligués.

Bien que les derniers réglements en date prévoient douc des
limitations des tensions de traction du béton, le point de vue
dont ils s’inspirent est loin d’&tre universellement reconnu
comme les principes établis par la Commission frangaise du
béton armé. L'objection fondamentale est que ces méthodes
n’envisagent que les fissures de charge, qui ne deviennent
sensibles ‘en réalité que pour des fatigues atteignant la limite
de sécurité dans les constructions habituelles. Plus fréquentes
sont, en général, les fissures dues au retrait, plus difficiles
aussi a prévenir. A leur sujet, les réglements ne peuvent
formuler que quelques vagues recommandations a observer
dans ’exécution des bétonnages.

Presque tous les auteurs et praticiens sont d’accord pour
reconnaitre qu’'un enrobage suffisant des armatures dans le
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béton (3 & 4 cm.) assure une protection efficace du fer, si
aucun vice de construction n’expose celui-ci & la corrosion.
En réalité, des cas frappants n’ont pas été cités, a I’exception
de constructions en béton détruites par I’action sur le ciment
d’eaux sulfureuses et d’un cas fortuit de poutres en béton dans
des usines a zinec, détruites par corrosion des armatures.

Un argument théorique capital est que le principe du béton
armé est d’associer le fer comme élément résistant a la trac-
tion et le béton pour résister a la compression. Compter sur le
béton pour la résistance a la traction, méme dans une propor-
tion réduite, est imprudent, car c’est se fier & un élément
incertain.

Quoi qu’il en soit, des réglements prévoyant la condition de
séeurité & la fissuration et le point de vue étant d’ailleurs inté-
ressant, nous allons examiner la théorie des poutres nervurées
simplement armées, en tenant compte des tensions de traction
et dans le but de vérifier la résistance a la fissuration.

La méthode allemande de Moersch-Hager calcule l’armature
par le moyen du chapitre III et ensuite, pour éviter de dépas-
ser la tension de traction limite du béton, détermine en con-
séquence la largeur b de la nervure qui, dans la plupart des
cas pratiques,deviendra tres grande.

L’auteur propose, au contraire, de limiter la grandeur de b
4 nne valeur normale et d’assurer la séeurité ala fissuration du
béton par une armature suffisante. Il s’attachera a justifier
son point de vue par des exemples concrets.

30. Théorie de la flexion des poutres nervurées a simple
armalure, en tenant compte des tensions de traction du béton. —
La proportionnalité des tensions s’exprime par

Xy
om0 )
nt,  H—x, | — X

H
1 x,

e b @ . W (30)
mnc; N — x, 1 ax
H

par emploi du coefficient habituel
’ H

o= —

h
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Les significations de m et de n sont les mémes qu’au
chapitre II. L'équation des moments des aires partielles
autour de 1’axe neutre s’écrit :

Bd <a~‘ —%.>+b(”' S0 L L D A <_;_ — )

2 n 2

e~ %
| | S

IL—T_ r_l-i
i | |¥r
B *:*

(m_4y Y
b\H n b i mﬁ(‘__ff_a
a ks

TR ALY B WN
H\H 2 1 B 2 " B 9 BH H
d [ a, (r : xl"z

9 — L —— — — (1=t
me u(n 2 >+ [\ H -'H) n<4 H> ,

9 1__"_"1_]
o H

d [ x, 1 d 1 2\ /x, d>2

0 HA\H 9T gl el el Grralir
med __ H\H 2 H f n H H H

BH 1z e 9’1 x,
« H ‘<a H)

en désignant comme au chapitre précédent par (3 le rapport

»(31)

—, Sin=1,
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L’équation des moments des forces extérieures s'éecrit

Br 7’ 2 2 (B—b x,—d? 2 (H—x ll
=———1——--£-' X —a@r, —;-( ) 5 (_l +— ) b‘)—l—(
2 3 5 9 @, 3 o
T, a,
Baz, N (B— b)(x—d H
M =5 71%]) — 3 oy 4 :rl’n»b—l—
H H
<1 :r]>
H : / ,
-|-( 2 bty + Q k—— m> z - mnty
1 — 5
H.
< zr,)3 (1 b < o d
M H B H H
— — 2+
nBH%7, 501 — L o 1 — i
H H
1 r\? (1 r\?
+ T H b mQ \ o H
M 5n B T BH . i
nBH27y H .
1 r 2
5( 1 @) s e\ [xg AN b [ rod N3 <I _#>]z
_H>f<u>_\ﬂ_u T <u—u>+ n \
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La variable auxiliaire 2 été conservée pour la facilité

mo)
des calculs. Le tableau VI donne les valeurs deﬁ et de
M

e » Sous les formes K, + K’ et K, + fK’,, pour
n Ty

oo d roL
différentes valeurs usuelles de i et de T ainsi que pour

n = 1 (réglements allemand et suisse) et n = 2,5 (réglement
autrichien). )
Pour o, une valeur moyenne égale &4 1,075, a été choisie,

d’ou = 0,93. Une telle hypotheése était nécessaire pour
[
que l’établissement de tableaux ou d’abaques fut pratiquement
possible.
‘Des corrections pour tenir compte d’une valeur quelconque
deo., sont d’ailleurs aisées & appliquer d’aprés les formules :
e xl

5 __ 21
( mQ > mQ KO’Q "

BH Jem BN [ 1 o
o H
M M
B2, oo, MBH2T,

— (== Y (B —(0es = 2) 2
+4 — ) |:< oy H> B">corr.k\ ? H ) BH (34

H
Mais on remarquera qu’aucune hypothése de simplification
théorique n’a été faite, les formules restent parfaitement

générales et les tableaux permettent le calcul pour toute valeur
de 8.

(33)

. ) . mQ
Remarquons aussi que, toutes choses égales d’ailleurs,

n’est positif que pour des valeurs de {8 inférieures & la limite
d/x 1 dY

Au deld de cette limite, la poutre résisterait, d’aprés cette
théorie, sans armature.iLes valeurs limites de  se déduisent



trés simplement du tableau VI; elles sont souvent plus grandes
que l'unité, c’est-a-dire incompatibles avec la forme de la
poutre nervurée. L’absurdité pratique des conclusions limites
de la théorie doit inspirer la méfiance pour tous les états
voisins de ces limites, c¢’est-a-dire des poutres 3 nervures
épaisses et peu armées.

n’est positif que pour des valeurs

Q
Pour § constant, e

x - N Ly , .
de T‘ supérieures a celles déduites de 1’équation

=4y
a3 (-2 e
nu il H H n
c’est-a-dire que, pratiquement, il faut que la tension de com-
pression maximum du béton reste assez élevée.

Avant de passer aux applications, ajoutons que dans la
méthode particuliére de Moersch-Hager, les hypothéses
suivantes ont été faites :

1 Le point d’application de la résultante des tensions de
compression du béton est a mi-épaisseur de la dalle

R h—d=0,92 (I —d)

3° ¢, = 780 kg/em® et 7, = 2% kg/em?, m =15 et n=1.

D’autres abaques plus généraux ount 6té établis par
M. Leuprecht de Bale (1917) en utilisant les hypothéses
suivantes : )

1) Le point d'application de la résultante des tensions de
compression du béton est distant de la face supérieure de la

x, . s 5501
dalle deT distant de 1’axe neutre de 1

2) h = 0,94H

3) m =1, m est quelconque.

Cette derniére méthode est donc plus générale, mais la
premiére hypothése réduit sa rigueur théorique Au surplus,

I’abaque est établi pour toutes les valeurs de B et ne repré-

sente, comme la présente étude, que des rapports absolus de
grandeurs d’égales dimensions physiques.

Le méme résultat peut étre atteint par la présente méthode
et avec I’avantage d’une rigueur théorique compléte. Toutes
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b A con .
les valeurs de - peuvent étre envisagées également. Prati-

quement, 3 serait déterminé par des conditions particuliéres,
ou bien d’économie, ou encore par des conditions théoriques
de résistance au glissement (voir chapitre suivant).

APPLICATIONS.

31. a) Soit une poutre nervurée de pont de chemin de fer
des dimensions suivantes : B =160, 4 = 20, H = 130.

La portée L = 800 cm,

La surcharge fixe est égale 8 1.600 kg/mc".

La surcharge mobile est égale 24 5.900 kg/mc".

Appliquons d’abord la méthode de ’auteur en adoptant les
facteurs du reglement allemand. Supposons que nous ayons
choisi § == 0,25. Nous fixons done b = 0,25 X B = 40.

La section totale de la poutre est done 0,76 m* et son poids
propre s’éléve 4 1.800 kg/mc".

Le moment fléchissant maximum & considérer est (suppo-
sant la poutre simplement appuyée aux extrémités) :

_ (1.600+1.800 +- 5.900) x 8°

M 5 =74.400kg.m.ou7.440.000kg.cin.
D’apres le réglement allemand, m = 15, n =1 et 5, = 24
M 7.440.000 d 20
_— — — = 0,113 P — = == 0,154
nBliT, 160 % 130° x 24 PO T30
x { )
Pour —L = 0,48 el — =0,154, —o, 12t ™ — 0092
H S H U7 nBHY Bl
xr
POM'IT‘=O‘50 P o =0128 » « =0,113
M Q
Done pour ————=0,115, 22 0,007,
nBH%7; Bl
160 130 x 0,097
Done Q = X . = 135 em?®,

15

En ne tenant pas compte des tensions de traction du béton,
cette section d'armature produit, dans les hypothéses du
chapitre III, les tensions suivantes calculées & 1'aide du
tableau V, sans tenir compte des tensions de compression dans

la nervure:
t'5 = 25,6 kg/cm? t, = 498 kglem?,
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~En tenant compte de la compression dans la nervure,
t's = 23,4 kg/em® et £, = 505 kg/cms.

b) Si nous appliquons la méthode de Moersch-Hager, pré-
conisée par le réglement allemand, nous trouverons b= 56,
d’ott un poids propre de la poutre égal & 2.250 kilogrammes,
pour une section de celle-ci de 0,936 métres carrés. Le
moment fléchissaut devient ainsi

9.750 x 8¢
M— 20 X % 28,000 kgm. ou 7.800.000kg. cm.
8
- , 7.800.000
D’apreés cette méthode, Q = — = 93,5 cm?,
(101.2 + 10) 730
b = 56 ¢m,

Pour ces dimensions, & I’aide du tableau V, par les méthodes
du chapitre III, et sans tenir compte des tensions de compres-
sion dans la nervure, on calcule les tensious :

t's = 28,3 kglem?, to = 751 kg/cm?.
En tenant compte des compressions dans la nervure :
t's = 26,1 kg/cm?, t, = 763 kg/cm?.

Les calculs d’apres le tableau VI conduisent a des résultats
assez différents :

56 d 20
Pourd ==36 , 3 =Tﬁ—6: 0,35; d’autre part = E—=O’154'
x, d ) me)
Pour—=048el — — 0,484, ————— — 0,116, ——=—0,0738;
o “H nBHEz, 6. =078
€, d M mQ
Pour —= 0 50 el — = 0,154, ———— = 0,430, = — 0,098,
R “n ' TnBHT, o O
0 M 7.800.000 0.190
r, . — — - ) .
nBH, — 160 X 130° X 24
160 130 0807
Done o =0.0807, @ = . 15X 0.0807 = 112 em?.

La section d’armature nécessaire, malgré la valeur élevée de
B, serait done d’aprés les calculs basés sur une théorie exacte,
peu différente de celle calculée & I'exemple précédent et supé-
rieure A celle calculée par la méthode Moersch-Hager. Cela

. X d -
provient de ce que, pour des valeurs de Wl et de m voisines



de 0,5'0 et de 0,15 et des valeurs de § = 0,35, c’est une trés
grosse approximation que contient cette méthode en supposant
la résultante des tensions de compression & mi-hauteur de la
dalle.

¢) Appliquons la méthode de l'auteur et les prescriptions
réglementaires suisses : m = 20, n=1el 7, =25,

7 440 000

nBlizr, 160 X 130° x 25

Alors =0,110

o
et — = 0,154.
H

Pour F1_ 046 et ~—— 0,154 M 0,101
ur — =0, — =0,184, —— = 0,
H H nBH2z,
et M 0073,
m
P Ty 048 et —- — 0454 v 0112
P — = et — = . —_— 11
our gy ’ H T nBllgt !
ms
ot = 0.092. i
itH
A M ms)
Pour —— — 0484 et —— — — 0,110, —= — 0,0883
R nBHT, BII °
160 X 130 x 0,0885

=92 ¢m?2,

Q

20
En adoptant m = 20, pour une telle section d’armature, le
tableau V fournit les valeurs suivantes, en négligeant les
tensions .de compression daus la nervure
t'y = 26 kglem?® o = 728 kg/em?,
En tenant compte des tensions de compression dans la
nervure,
t', = 23,9 kg/cm? to = 145 kglem?.
d) Examinons enfin I'application du réglement autrichien
par la méthode de I'auteur :

m =185, n = 2,5, 75 = 18.8 kg/em?,
pour un béton a 350 kilogrammes de ciment par metre cube
M 7 440 000
=0,0585,

nBHt; 2,5 X 160 X 130°X 18,8

ot — =0, 154 .
H .

M ) mQ
— 0,0325 et =
BH

X
Pour F’ =0,34 0,039 .

" nBlidr,
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M

mQ }
0,060 et — 0,050.
nBH27, BH

&€,
Pour —=
H 9

Q
Dans le cas présent, T;—H = 0,048,

0 — 160 x 130 X 0,048 — 66,5 cm.
15

En négligeant ou non les tensions de compression dans la
nervure, le tableau V fournit pour une telle section d’arma-
ture les tensious

t'y = 28,70 kg/cm? ou 27.6, te = 1005 kg/cm? ou 1007.

La premiére de ces tensions est admissible, la seconde
dépasse la limite de 900 kg/em?® fixée par le réglement autri-
chien. Le calcul par la méthode ordinaire du tableau V
conduirait done a une section d’armature supérieure a celle qui
est nécessaire pour satisfaire a la condition de séecurité a la
fissuration.

Le tableau ci-contre résume les résultats des applications
de a) a d} :
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~ 32) Discussion des résultats obtenus. — La diversité des

résultats d’aprés les hypothéses reglementaires permet les
conclusions suivantes :

1° Qu’il y aurait intérét a se mettre d’accord sur des
hypothéses uniques se rapprochant le plus possible de la
réalité des propriétés générales du béton armé;

2° Que, sous réserve de la confiance qui peut leur étre
accordée, certaines hypothéses (celles des réglements autri-
chieuns et suisses) n’exigent au point de vue de la sécurité a la
fissuration du béton aucun renforcement des dimensions
calculées par la méthode classique, partant, aucune dépense
supplémentaire ;

3° Que, ainsi qu’il a été énoncé précédemment déja, il
semble inopportun et méme imprudent par suite de l’incer-
titude des hypothéses différentes de tenir compte de Ia
résistance du béton a la traction pour les calculs d’établisse-
ment. Méme si des coefficients de sécurité incontestables
étaient établis, il parait probable que les résultats auxquels ils
conduiraient seraient tellement peu différents, pour les cas
pratiques, de ceux calculés par la méthode classique de la Cir-
culaire ministérielle francaise de 1906, qu’il n’y aurait pas de
raison réelle pour préférer la nouvelle méthode a4 'ancienne.

Les considérations au sujet de la résistance a la traction du
béton et de la séeurité a la fissuration sont-elles alors unique-
ment d’intérét théorique ? Il serait inexact de l’affirmer. Le
principal argument en leur faveur est que les réglements
allemand, suisse et autrichien qui en tiennent compte ne s’y
sont attachés précisément que dans un but pratique. Leur
efficacité a ce propos est cependant douteuse ; mais I’idée est
néanmoins intéressante et utile, parce qu’elle met en relief la
fonction ‘d’un élément négligé précédemment, qui est la ner-
vure. Si I'incertitude de la méthode ne permet pas de déter-
miner les dimen_sions de sécurité de cet élément, ce qui n’est
d’ailleurs pas indispensable, il est important cependant d’avoir
qualitativement établi son rdle. Il est utile de connaitre que la
nervure n’est pas seulement un organe encombrant, alourdis-
sant et coliteux, mais qu’il peut y avoir des inconvénients dans
certains cas a la réduire trop et qu’il importe, au contraire,
d’aprés les circonstances, de la développer plus ou moins. La
notion peut étre importante, notamment pour des eéxpertises
d’accidents.



L’intérét purement théorique de la question est évidemment
trés grand ; I’hypothése de la résistance 4 la traction du béton
est, sans aucun doute, plus voisine de la réalité que la négation
de cette résistance. Il re serait pas possible de I’écarter dans
une étude expérimentale sérieuse et compléte des conditions
de résistance du béton armé. Les progrés réalisés dans ses
applications et sa mise au point étant dus en grande partie aux
résultats de recherches des laboratoires de rvésistance, la
preuve est faite pour les techniciens qu’ils ne peuvent pas se
désintéresser de I’avancement de la science.

Ces résultats géunéraux étaient connus et exprimés bien
longtemps avant la rédaction du présent mémoire. Mais
comme ils sont en somme peua répandus, il a paru utile & ’'au-
teur d’en rendre la théorie plus pratique, de la metire sous
une forme convenable, accessible a la technique journaliére et
ainsi d’essayer d’en dégager davantage et d’en pouvoir rendre
plus familiers les caractéres essentiels.

33. Un point reste & trancher, de 'opportunité d’employer

la méthode de I’auteur consistant a choisir? et a4 calculer Q
en vue de la sécurité a la fissuration, ou bien le principe de

Moersch Hager, de calculer le rapport convenable T Q ayant

.

été déterminé par la méthode classique.

Cela dépend des hypotheses mises 4 la base du calcul. Si
elles sont telles (réglements autrichien et suisse) qu’avec des
nervures d’épaisseur normale, les sections d’armature calcu-
lées par la méthode classique n’exigent aucun renforcement
pour satisfaire & la sécurité de la fissuration, une méthode
dérivée de celle de Moersch-Hager serait préférable. Elle con-

b
duirait dans le cas de ’application 31c & un rapport 5 beu

supérieur a 0,25, dans le cas de 'application 314 a un rapport

~

b . .
5 inféricur a cette valeur. Les hypothéses font que la majeure

partie de la résistance a la traction est fournie par I’armature ;
le béton de la nervure ne fournit qu’un faible supplément, de
sorte que malgré I'incertitude de ce facteur, I'insécurité résul-
tante est bien réduite. Les dimensions de la nervure restent
normales, modestes; les risques de tensions internes dues a
des retraits inégaux, etc., et des fissurations subséquentes



qu’il s’agit précisément d’éviter, sont donc faibles, surtout si
la prise du béton s’effectue dans un état d’humidité entre-
tenue.

Si les hypotheéses sont, au contraire, analogues a celles du
véglement allemand et conduisent & une augmentation de la
part de résistance a la traction qui échoit au béton, le prin-
cipe de Moersch-Hager conclut généralement a des épaisseurs
exagérées des nervures; il en résulte une augmentation des
risques de tensions internes, donc de fissurations et un acerois-
sement de I’incertitude de résistance d’un élément qui a pris
cependant une assez grande importance. D’autre part, la con-
struction en subit un alourdissement non négligeable, dont j’ai
cherché par I'application du § 31 & mettre en relief I'influence
sensible sur la sollicitation et sur I’accroissement des dimen-
sions. Si I’on divise la nervure, le travail et le prix du coffrage .
sont considérablement accrus, ainsi .que les {fers acces-
soires, etc.

La méthode de I'auteur semble préférable dans ce cas ; elle
limite I’épaisseur de la nervure & une dimension normale qu’il
parait opportun de ne pas dépasser, ou qui serait déterminée

b
par toute autre considération (le rapport B_: 0,25 n’a été

choisi, dans lesapplications qui précédent, qu’a titre d’exemple,
et ne prétend pas constituer une norme). Les risques de
tensions internes, done de fissuration, sont réduits. La résis-
tance a la traction nécessaire pour ne pas atteindre la limite
statique de fissuration du béton est obtenue par un renforce-
ment de l’armature, dont les propriétés de résistance a la
traction, & l'opposé de celles du béton, sont absolument cer-
taines. Si l’on se référe a la théorie classique du béton armé,
un renforcement trés sensible de la poutre est donc 1éalisé ;
la sollicitation extérieure maximum admissible est angmentée

.L’expérience des chercheurs les plus dignes de foi a permis
de constater que les corrosions des armatures sont le plus
souvent locales et superficielles. Un renforcement important
d’armature par rapport a celle qui est strictement nécessaire
pour assurer la résistance statique, fournit donc une marge de
corrosion, qui donne toute sécurité (44,5 p. c. dans 1’exem-
ple 3la par rapport a l’exemple 31b). Car on peut dire qu’il
est établi qu’une telle proportion de corrosion ne pourrait se
produire dans un ouvrage i la confection duquel a été apporté



un soin normal et qui est sollicité dans les limites de sécurité
pratiques. M. ProBstT, (Lecons sur le béton armé rgry, t. I,
pages 169 & 187), formule & cet effet dans son ouvrage remar-
quable des conclusions formelles. Il recommande 1’emploi
d’un béton plastique de bonne qualité, ¢’est-a-dire non poreux
et assez résistant; ’enrobage des armatures dans le béton a
une profondeur suffisante qui dépendra notamment des circon-
stances plus ou moins favorables a la corrosion de ’armature
et qui ne devrait pas étre inférieure & 3 centimétres pour les
piéces soumises a des charges variables et a des choes, ou
exposées a l'action des gaz actifs ou de l'’eau. Moyennant ces
précautions qui n’ont aucun caractére exceptionnel, de fines
fissures statiques ou autres ne peuvent donner lieu qu’a des
corrosions sporadiques ou localisées. Des attaques plus éten-
dues et pouvant devenir dangereuses n’ont été observées que
pour des piéces surchargées au point que la limite de striction
du métal était atteinte, la liaison entre le béton et 1’armature
rompue et les fissures largement ouvertes (ce qui constitue
pratiquement la désagrégation du béton et la mise hors service
de I’ouvrage par sollicitation sortant des limites de sécurité).

Mais, plus encore, le méme auteur (op. cité page 155) établit
que la tension, ou mieux, l’allongement de fissuration da
béton peuvent 8&tre augmentés par Iemploi d’un bon béton
résistant, plastique & la mise en oceuvre et ayant fait prise
dans un état entretenu d’humidité (ce qui diminue le retrait et
peut méme le rendre négatif), en enrobant les armatures assez
profondément dans le béton (condition déja exprimée ci-dessus)
et en répartissant bien I’armature dans le béton (c'est-a-dire
en employant un grand nombre d’armatures minces plutdt
qu’un petit nombre d’armatures épaisses). Il n’est donc pas
dit qu’une augmentation de ’armature soit favorable; au con-
traire, si elle était réalisée par un accroissement des dimen-
sions des barres, elle pourrait hater la production des fissures.
Mais on peut admettre qu'une augmentation modérée du
nombre des armatures, sans modifier leurs dimensions, assure
une répartition plus favorable et, partant, accroit la résis-
tance a la fissuration.

Done, on est fondé a admettre que les dimensions calculées
d’aprés la méthode de I’'autenr dans Iapplication 31a)
assurent une sécurité plus réelle a la fissuration, que celles
calculées au 3lb) par le principe de Moersch-Hager.
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Elles procurent tout au moins une plus grande marge pour
la corrosion, d’ailleurs improbable, du métal. Enfin, si elles
sont exagérées par suite de l’observation d'une prescription
peut-étre superflue, elles assurent au moins du méme coup
une augmentation trés sensible de résistance, ce qui, notam-
ment pour des constructions de chemins de fer et de services
publics en général, n’est pas nuisible.

L’accroissement des dimensions par la méthode Moersch-
Hager portant sur le béton, il n’en résulte aucun renforce-
ment notable de la résistance, mais rien qu’un alourdissement
sans compensation. Il faut, bien entendu, distinguer entre le
principe et la méthode de Moersch-Hager, la derniére n’étant
qu’une réalisation imparfaite du principe, entachée, ainsi
qu’'il a été démontré, d’une erreur systématique pouvant
devenir trés importante, précisément dans les cas pratiques
les plus intéressants.

On pourrait donc ajouter que la méthode du réglement alle-
mand ne donne méme pas toutes garanties au sujet de la sécu-
rité a la fissuration.

Pour parfaire I’étude critique et n’écarter aucun élément, il
resterait a examiner quelle est la plus favorable des deux
méthodes au point de vue du prix. Comparons donc les solu-
tions des applications 31 b) et 31.a). — Les surfaces des cof-
frages sont les mémes dans les deux cas, ainsi que les dimen-
sions des dalles; nous supposerons de méme que les armatures
accessoires sont équivalentes. Il suffit donc de comparer les
deux nervures qui comportent, d’une part, 6.066,5 cm? de
béton et 93,5 cm® d’acier et, d’autre part, 4.265 cm® de béton
et 135 cm®. d’acier. Au métre courant

0.60665 m® de béton et 75 kgs d’acier
0,4265 m® de béton et 105 kgs d’acier.

L’égalité de prix serait réalisée lorsque,

B étant le prix du métre cube de béton mis en ceuvre,

A le prix de l'acier plié et mis en place, par 100 kgs.

0,60665 X B + 0,75 A = 0,4265 B + 1,05 A

0,30
0,18015

Si B est inférieur 4 1,66 X A, la méthode de Moersch-
Hager conduit au résultat le plus économique. L’inverse se
produit si B est supérieur 4 1,66 X A. La premiére hypothése

d'ot B — X A =1,66A.
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est généralement réalisée; elle I’était aussi avec les prix alle-
mands d’avant la dépréciation du mark, donc a I'époque de
V’établissement de la méthode de Moersch-Hager.

En effet, d’aprés GESTECHI, (La concurrence du fer et du
béton armé dans la construction des ponts, Berlin,- 1918,
pages 61 et suiv.), le prix du béton mis en ceuvre était de
24 marks par métre cube et celui des fers mis en place de
16 marks par 100 kilogrammes, d'ott B = 1,50 A.

En automne 1921, en Belgique, les prix pratiqués étaient
environ de

Fr.110 pour la-tonne de ciment,
55 les 100 kilogrammes d'acier pour armatures,
4 4 20 le métre cube de sable,
5a 25 le métre cube de pierraille,
2,65 le' salaire horaire du bétonneur,
2.50 le salaire horaire du monteur d’armatures,
1,75 le salaire horaire du manceuvre.

Ces prix s’appliqueraient aux matériaux rendus a pied
d’ceuvre. Nous ne tenons pas compte des suppléments pour
frais généraux, bénéfice, etc., c’est-a-dire que nous ne consi-
.dérons que le prix de revient technique. Le béton & 350 kilo-
grammes de ciment pour 500 litres de sable et 750 litres de
pierraille cofiterait, mis en oceuvre, de 82 a 89 francs par
metre cube. Les 100 kilogrammes d’armatures, mis en place,
cofiteraient 72 fr. 50 environ. C’est-a-dire que B est voisin
de 1,25 A et donc inférieur & 1,66 X A la méthode de 1’au-
teur serait donc aussi, aux prix actuels, moins économique que
celle de Moersch-Hager. Mais l'avantage deviendrait inverse
si I'on tenait compte de la correction de 1l’erreur reconnue
dans la méthode de Moersch-Hager: il faudrait, en effet, dans
ce cas, 87x.b d’acier par métre courant, et la condition d’éga-
lité deviendrait B = 0,975 A..

La comparaison a été établie par le moyen d’exemples con-
crets et chiffrés, non par des formules et symboles généraux
Les conclusions qui ont été ainsi rendues plus compréhensibles
n’en sont pour cela pas moins générales et notamment en ce
qui concerne la derniére question de prizx. Le but poursuivi
n’est pas, en effet, de déceler un avantage, les différences
devant toujours étre assez faibles, mais bien de montrer que
la ‘solution de I’auteur n’est guére, au point de vue écono-
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mique, malgré la grande augmentation d’armature, plus défa-
vorable que celle de Moersch-Hager. Les avantages quelle
peut certainement revendiquer sont la légéreté, 1’aspect plus
satisfaisant et l’accroissement considérable de résistance a
prix égal sinon inférieur, dans le cas, bien entendu, ou l'on
s’attache strictement & des prescriptions analogues a celles du
réglement allemand. A tous égards, la sécurité réalisée est
plus grande.

34) Standardisation de la largeur relative des nervures.

Ainsi qu'il a été remarqué plus haut, aucune différence trés
sensible dans les résultats de deux méthodes ne se révéle lors-
que ’on applique les réglements suisse et autrichien. Si 'on
ne craint pas d’allonger les calculs pour établir rationnelle-
ment toutes les dimensions, il faudrait, aprés avoir calculé %

, . , . b
et Q par la méthode classique, determmer—ﬁ-par la condition

de séeurité i la fissuration, d'aprés le principe de la méthode
de Moersch-Hager,

Les formules (31) et (32) seraient & transformer comme
suit :

Lir\n ~ 2 ||) o i Jin

|_<,| 2\* (El_i)g
n n) T\H

grd x, 1dN /1 :Jc,)afri,]

b
B

M
nhlzz,

X,

H

),

x,

/ i /{L, d ) 1 i
o0, unl IZA v d /o, AdN T *+ < B

) Ku) - n}J H KH 2H) 1(4 oﬁy (xl

2w H H

1 - a‘l d 3+ 1 (/l wl 3 5.
o. || 1 ac, 2\l H n\ ~ H mQ
51

i e TP ENY
" - n\ i H H)...

formes qui conviennent pour une valeur quelconque de 2
(réglement autrichien).

a
H

34)

_>2
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Elles se simplifient 1égérement si n = 1 (réglement suisse).

[rl @, d> (1 ™ 7;/9]
Ll 2 _of L _ 1t
b H( H H a BII

w = ... (33)
M <4__>[ /?Zl__‘lillﬂ ’
Moo 1
BH?z, 5 (1—%‘ X
AN A TCCAWENCAL
[G%) <ﬁl #)3}%(2%_%)(1 H> <1 H>9g“ in)*(\u n)
[4_(\%_”)]

AR D E e
‘4_%;& ] 1_@%_%) -BH

Ces formules, d’apparence compliquée, ne sont cependant
pas difficiles a traduire en tableaux - en conservant ﬁl comme

variable auxiliaire.
Pour une valeur choisie de #, ils pourraient donner pour

2 a
différentes valeurs de El et de "—(comme dans le tableau VI)

b M
les valeurs de 8 et ——— sous les formes

nBH?rp
b mQ
— =k k, —,
B vtk BH
M mQ

— =k,+k, —,
nBH2rp R b
ky, ko, kyet k,étant des coefficients numériques. Les tableaux

seraient d’emploi trés facile pour le calcul d’établissement,’

comme pour le calcul de vérification.

Nous croyons suffisant d’en indiquer le principe sans les
établir, car ils ne sont pas d’intérét direct. Les calculs sont,
d’ailleurs, susceptibles d’erreurs importantes, ce qui se con-
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¢oit aisément, car les variations assez importantes de f8

influent peu sur la valeur de 11 serait plus pratique

7nBH27p

de recourir a une méthode analogue a celle de ’application du
§ 17 du chapitre II (vérification rapide de lasécurité ala fissu-
ration), ¢’est-a-dire derechercher des conditions telles quel’ob-
servation des taux de travail de sécurité de laméthode classique
de calcul du béton armé (chap. III) assure en méme temps avec
certitude la sécurité a la fissuration. Elle ne devrait ainsi
plus faire ’objet d’aucun calcul ni d’aucune vérification. Le

\

moyen le plus simple d’arriver & un tel résultat serait de
b
« standardiser » les largeurs relatives ?des nervures, d’apres

le type de poutre et la nature de la sollicitation.
Le probléme s’énoncerait comme snit : les piéces étant a
calculer en observant des taux de travail de sécurité £, et ¢’;,

. b
déterminer une valeur de B telle que la sécurité a la fissura-

tion soit concurremment assurée, c’est-d-dire que les tensions
de traction calculées pour les fibres extrémes de la nervure
soient inférieures a <.

La solution est aisée & concevoir.

d

A T'aide du tableau V, pour une valeur quelconque de TR

le rapport fa étant connu, on calcule aisémentﬂ L
me’ ’ BH ~ BH%"
. M M t's
Qn en déduit nBHQT}, =|5H2t,b x ntp ’
A l’aide des équations 34’ ou 34", connaissant ————
’nBHQ‘K'(,

)) x . . . , »
et %fl-’ on calcule H—‘ et ensuite par les équations 33’ ou 33

b
la valeur de -

. X
La seule difficulté matérielle consiste dans le calcul de Tl ,

racine d’une équation de degré supérieur et trés complexe.
On effectue ce calcul pour un certain nombre de valeurs

. m, o
pratiques de——; on a ainsi un tableau, ou une courbe de

B’
me

b
variation de —— en fonction de .
jat B BH
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D’aprés l'allure de cette courbe, on fixe une valeur unique

« standard » de 5 ou plusieurs valeurs échelonnées pour
o )
des variations correspondantes de i °u encore une formule

b . mQ
empirique de 5 o fonction de TH valables pour des

valeurs déterminées de m et n, ainsi que des coefficients de
sécurité t,, t', et 7, prescrits par le réglement pour des piéces
sollicitées d’'une maniére déterminée (ponts de chemin de fer,
ponts-routes, planchers, etc...). _

L’auteur ne pouvait songer a entreprendre ce travail fasti-
dieux et qui exige un choix préalable trés soigneusement
étudié des hiypothéses. Il pourrait étre fait en vue de 1’établis-
sement d'un réglement international pour les constructions en
béton armé.

. me M
Le tableau unique VI exprimant et sous les
BH nBl%Ty

b b
formes k, + kQT et ky + k4Tper1nettl*ait tous les calculs

d’établissement et de vérification.
A titre d’exemple, appliquons les suggestions précédentes.
au cas des batiments d’aprés le réglement suisse qui fixe

m=20, n=1, ;=120 ¢, ==40 et 1, = 30.

’

b -4
= 1,33.

. la
Par conséquent, -—— = 1,50 et
mty NTy

1
= 2,50, Envisageons deux cas

D’aprés le tableau V, >

presque extrémes :
b 750 et Tias0
d - 9 — &
h x md M
. —=17,50, —=3, 0,558, — — 5,861.
Pouwr =1, d 2 BN 58 Tau
d mQ
Comme « — 1,078, — — 0,124, — 0,069.
1 BH
¢ —2 0,090
© BH2t', o )
Done = 0,09 x 1,33 = 0 120.

BH27g
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x
L’équation (34”) admet comme solution ?l = 0,4 94

b
d’ou = 0,40 environ d’aprés (33").

L’épaisseur relative de la nervure est grande, a cause de la
grande réduction de la tension d’armature, diminuée de 1.200
a moins de 20 X 30 = 600, pour satisfaire a la sécurité de
fissuration.

Pour 9350 Z 100 ™ 0354 et — 1,083
ur — =2, — = 1,00, = 0,7 et ——— =1,083,
d Y B Bd®(';
. ms) \
Done — = 0,372, = 0124, — =0.18
T Bl B,
b o0
© Bltr, . oo

x
L’équation (34°) admet comme solution —* = 0,825, d’ou,
i / i

s b L
d’aprés (33"), 5= 0,73 , valeur encore plus considérable,

Quelle peut étre la raison de ces résultats presque inat-
tendus, alors que le réglement suisse, par sa valeur élévée
de m devrait étre plutdt favorable. C’est la valeur trop élevée
de ?, par rapport a t,.

En effet —° — 1200 2.

m7y 20 X 30

Ce rapport est plus avantageux pour les taux de sécurité

prescrits pour les ponts de chemin de fer.
o . ta 800 .
fa =800, T =25, =98

I1 faudrait donc moins de renforcements par rapport au
caleul classique pour assurer la sécurité & la fissuration dans
ce dernier cas.

Ce caractére est encore plus accentué pour le réglement

1,60 .

. , ¢
autrichien ; dans ’exemple d) du § 31 —-
- nMTy

a1.275, ‘

On se trouve ainsi ramené a la conclusion qu’un moyen de
réduire les tensions de traction du béton sans avoir recours a
des nervures d’épaisseur relative exagérée consiste a réduire
le taux de travail des armatures, c’est-a-dire & augmenter leur

est, en effet, égal.



section totale. Cette conclusion n’est toutefois applicable que
si, suivant la méthode spécifiée par le réeglement allemand, on
limite la hauteur théorique de la poutre & la valeur minimum
compatible avec les taux de travail ¢, et #; imposés ou
encore, si la limitation de hauteur imposée par les circon-
stances est telle que #’; doive alteindre une valeur élevée.

Si la hauteur n’est pas étroitement limitée, la réduction des
tensions de traction du béton peut étre recherchée par un tout
autre moyen et qui découle de la conclusion du § 17. Les
tensions d’extension du béton seront, toutes choses égales

’

. t
d’ailleurs, d’autant plus réduites que le rapport ——‘:— sera
mil p .

plus élevé, c’est-a-dire que la tension de compression du béton
sera plus réduite. Cette méthode conduit & des poutres de
grande hauteur relative a faible pourcentage d’armature. En
se référant au chapitre III, I'on se rappellera que les poutres
présentant ces particularités, dans lesquelles z, atteint la limite
de sécurité tandis que #'; reste inférieure au taux maximum,
dont la hauteur théorique est supérieure a ce que les auteurs
allemands appellent Ja « hauteur minimum », offrent par rap-
porta cette derniere ’avantage d’étre généralement plus écono-
miques. Considérée sous cet angle, la limitation des tensicns
de traction du béton, loin de constituer une sujétion, s’accorde
au contraire ‘avec la recherche de 1’économie. Elle est tres
rationnelle, parce qu’elle est basée sur le rdle prépondérant
de l'armature de traction, élément certain, tandis qu’elle
réduit les fatigues des bétons, matériaux moins siirs. Elle est
conforme aux enseignements généraux de la résistance des
piéces fléchies, qui préconisent ’emploi de piéces de grande
hauteur. Les poutres de grande hauteur relative sont d’aspect
élégant et sont proportionnellement les plus légeres.

Au point de vue pratique, la réduction des tensions de
traction du béton par la réduction correspondante du taux de
travail de compression, loin d’exiger des mélanges riches
s’accommode donc de béton de composition moyenne ajoutant
ainsi 4 I’économie déja réalisée par la réduction d’armature.

Pour mettre en relief les considérations ci-dessus énoncées,
reprenons l’application du § 3la et recherchons quelle valeur
atteindrait la tension de traction maximum si I’on calculait la
poutre par les coefficients ¢, = 900 kg/cm® et ¢’y = 25.
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9.500 x 82
Comme Ml = -S—X = 76.000 kgm. (poids propre 2.000kg/mct.)
M 7.600.000

= = 4 75.
Bd*, 160 X 400 x 25 ’

Comme — = 2,40, on déduit du tablean V
b
x L. h
= =206, dot —— 340 X 2,0625 =7,
d d
h = 140 H = 150 em.
2 0,3154
"_;fj_ = 0,3154, dou Q= 160 x wa ! = 67,5 em®.

Le poids propre envisagé est donc trop faible d'environ
16 kg/m., ce qui peut &tre négligé par rapport & la charge
‘totale de 9.500 kilogrammes.

mQ o 0se1.
BH .

. d
D’apres le tableau VI, pour 3 =0,25 et T—=0,145, % =0,43
(2

M
BH%75

don e o THDOO
160 x 150" X 0,082

Ainsi done, par rapport & la solution du paragraphe 31a, au
prix d’une légére augmentation de hauteur (20 cm) augmentant
de 687 cm?® la section du béton,on diminue de 67,5 cm® la sec-
tion d’armature, soit 50 p. c. tout en assurant presque la
sécurité & la fissuration. Un minime accroissement de H suf-
firait pour la parfaire.

L’application examinée a été choisie au hasard dans l’ou-
vrage de KERSTEN. Briicken in Eisenbeton, Band I, elle n’est
pas trés favorable, mais elle permet cependant d’inférer avec
certitude qu’en plus d’'un avantage général d’éconcmie, les
poutres de grande hauteur relative présentent, toutes choses
égales d’ailleurs, une plus grande sécurité a la fissuration.

— 0,082,

Un procédé de standardisation trés simple s’en déduit. Pour
les ouvrages ol il paraitrait utile de limiter les tensions de
traction du béton, 1’épaisseur de la nervure sera normalisée en
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fonction de la largeur de la dalle, soit empiriquement, soit
par le moyen de considérations théoriques, basées sur la résis-
tance du glissement par exemple.

La poutre sera ensuite calculée par la méthode ordinaire,
au moyen de la limite de fatigue normale de t,, mais en rédui-
sant suffisamment t'; pour que 7, reste inférieur a la limite
fixée. Cette opération s’effectuera par tatonnements de la
méme maniére que dans l'application c¢i dessus ou & coup stir
par I'emploi de valeurs stipulées t'; calculées & cet effet par
les soins de l’organe de standardisation.

Il n’est pas possible de clore ce chapitre par des conclusions
formelles; il s’arréte au stade des propositions dont la discus-
sion veste ouverte. C’est qu’ad cette note uniquement ration-
nelle manquent les bases expérimentales nécessaires. Celles
qui existent sont contradictoires et ne permettent pas de con-
clure. Leur influence sur les calculs a été assez mise en relief.

L’auteur n’a point cherché a imaginer des hypotheses pour
les besoins de la cause. Mais il croit pouvoir exprimer le veeu
que l'on recherche, établisse et tombe d’accord au sujet de
normes internationales. Les théories exposées sont assez sou-
ples pour pouvoir s’appliquer aux résultats que 1’on obtien-
drait, quels qu’ils soient.

Elles auraient encore atteint un but suffisant, si elles con-
duisaient a la conclusion générale qu’elles sont superflues et
qu'au lieu de s’embarrasser de longs calculs, il est préférable
de réduire convenablement le taux de travail de compression
du béton.

35) Il ne sera pas question du calcul des tensions de trac-
tion du béton dans les poutres nervurées & double armature.
Il ne pourrait étre effectué des calculs de prédétermination
que par le moyen d’hypothéses spéciales ou d’approximations
qui enléveraient a l’étude tout intérét. Les conclusions du
paragraphe 18 du chapitre II sont applicables par analogie au
cas qui nous occupe et dont la signification est trés restreinte.

En réalité, on ne peut guére concevoir d’autre méthode
de calcul que celle par vérification des tensions, qui s’effec-
tuera le plus aisément par le caleul arithmétiqus ou graphique
des modules d’inertie.
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TABLEAU VI. Flexion plane simple des poutres nervurées. Ca_xlcul des tensions d’extension du béton.
d/H = 0,30 0,25 0,20 0,15 010

T z,/H n Q/BH M/nBli27, B mQ/BH M/nBH?T;, mQ/BH T M/nBH?2zr, m(),BH M/nBHT, mQ/hH M/nB li%e,
0.40 [0,442 — 0 3308|0401 — 0,0343]0,130 — 0,5183/0,094 ~ 0,02760.143 — 0,5028/0,08% — 0,0175/0,092 — 0.281(3|0,070 — 0,003(30,066 — 0,250(% 0,031 + 0.0160
0,42 10,139 0,3163(0,413 — 0,0288]0,148 — 0,301[3|0,105 — 0,0213]0,424 — 0,2825(0,093 — 0,0088]0,401 — 0,2583(0,077 4 0,0083]0,072 — 0.2296|0,056 + 0,028
0,44 [0,478 — 0,3008/0,125 — 0,0228]0,461 — 0,28330,1417 — 0,013(3]0,139 — 0,2613/0,102 + 0.001810,112 — 0,23403|0,084 + 0.0194]0,080 — 0,2123,0 061 + 0,041
1 0,46 |0,198 — 0,2838(0,439 — 0,0168]0,178 — 0,26503(0,127 — 0,0054}0,153 — 0,2388/0.412 + 0,0118]0,125 — 0,2085[0 092 + 0,0313]0,087 - 0,1723(0,067 + 0,056
0,48 (0,220 — 0,26430,153 — 0.0098]0,197 — 0 242(3|0,140 + 0,0043]0,469 — 0 2148/0,123 + 0,0248[0,155 — 0.1798|0 100 + 0 043(3]0,096 — 0,440(3{0,073 -+ 0,071f3
0.30 (0,244 — 0,2448/0,168 — 0 0025[0,218 -- 0,218(3(0,185 + 0.0133]0,186 — 0,1863(0,134 + 0,0338]0,148 — 0,1488|0,109 + 0.057(3}0,105 — 0,1058/0,079 + 0,087
10,520,271 — 0,2228|0 185 + 0 0068]0,241 — 0.192p3{0,168 + 0,023(3]0,205 — 0,1565(0,147 + 0,0458[0,163 — 0,1143(0,419 + 0,0723]0,115 — 0,0663|0,(86 —+ 0,1033
| 0,32 0,084 — 0,1513]0,062 — 0,0215[0,080 — 0.148(30,060 — 0,0194]0,072 — 0,1408(0,055 — 0 014£|0,060 - 0,1283]0.047 - 0,006p]0,04% - 0,112(3/0,035 + 0 0060
0,34 0,097 — 0 146£(0,074 — 0,0198J0,091 — 0,1444/0,068 — 0,0168]0,081 — 0,1518/0,061. — 0,0108]0.067 — 0,1173/0,052 — 0,0008]0,049 — 0 099/30,039 + 0,013p
0,36 [0.411 — 0,141(3/0,080 — 0,0473}0,103 — 0,133(3/0,076 — 0 012}0,095 — 0,1218/0,068 — 0,0035/0,078 — 0.105(/0,058 + 0,0063]0,054 — 0.0848)0,045 + 0.0198
2,5 0;38 0,125 — 0,4343/0,090 — 0,0148]0,116 — 0,124(3/0,085 — 0,008(3]0,402 — 0,4103/0,076 + 0.0045[0,085 — 0,0928|0,064 + 0,015(3]0,060 — 0.0693!0,047 + 0,03003
0,40 J0,142 - 0,1268{0,101 — 0,0128}0,130 — 0.1155(0,094 — 0,004{3 0,113 — 0,09838|0,084 -+ 0,0078]0.092 — 0,0778[0,070 + 0,0213]0,066 — 0,054(3'0.051 + 0,0393
0,42 0,159 — 0,1183(0,143 — 0 0078}0.145 — 0,10443|0 105 + 0,0018]0.124 — 0,0848(0,093 + 0,0138]0,101 — 0,0608(0,077 + 0,0298]0.072 — 0,052;3'0,056 + 0,050
] 0,44 10,478 — 0 1183[0,128 — 0003810 161 — 0,0918(0,417 + 0,00743}0,139 — 0,0698/0,102 + 0,0203J0 112 — 0,04280,084 + 0,03883]0,680 — 0,010&!0,061 + 0,061p
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TROISIEME SECTION.

Calcul des étriers, barres obliques et de la répartition
des barres.

CHAPITRE V.
PL. VIIL

TENSIONS TANGENTIELLES ET PRINCIPALES.

36) Tensions tangentielles appliquées au béton seul.— Dans
une section normale donnée d’une poutre de section rectangu-
laire ou nervurée, le maximum de la tension tangentielle
s’exprime par la formule :

T
m = m’__“z‘) )

T étant l'effort tranchant dans la section considérée,

b la largeur de la poutre rectangulaire ou de la nervure de
la poutre en T,

(h — ) la distance du centre de gravité de I'armature au
point d’application de la résultante des tensions de compres-
sion.

Nous négligeons dans cette étude les tensions de traction
du béton. Si 'on en tenait compte, le calcul des tensions
tangentielles et des tensions principales se ferait absolument
comme pour les piéces homogénes. Pour des sections: rectan-
gulaires, la méme formule serait d’ailleurs applicable, (h — {)
désignant la distance entre les deux résultantes des tensions
de compression et de traction. Cette distance étant plus
réduite, les tensions calculées seraient plus grandes.

L’hypothése du dé-
faut de résistance a la
traction du béton est
donc trop favorable
pour le calcul des fa-
tigues dues au glisse-
ment, L’influence en
est toutefois moins
marquée pour les pou-
tres nervurées.

La figure 6 ci-con~
tre indique la loi gra-




phique de variation des tensions tangentielles dans 1’étendue
d’une section normale de poutre en T, dans le cas le plus
général.

Pour les poutres rectangulaires et pour les poutres nervu-

rées, lorsque 7 < 1, c’est-a-dire que ’axe neutre est compris

T .

. X 9. )
Si — > 1, c’est-a-dire que I’axe neutre coupe la nervure,

et Om =

c.wl%%

dans I’épaisseur de la dalle, z =

si I’on néglige les tensions de compression dans la nervure :
d (3z — 2d) ,
5@2r—d)

Nous choisirons pour la formule la forme relative :

T z
6, bh h '
Pour les poutres rectangulaires et les poutres nervarées,
x T 1 x
lorsque — < 1 elle s'éerit ———=1——— . . (35
que — < Y E (35)

. x ;.
Pour les poutres nervurées, lorsque i >1 , elle s’écrit :
(36)

Le tableau VII interpréte pratiquement les deux derniéres
formules, dont les variations sont d’ailleurs trés faibles. Les
tensions rasantes, c’est-a-dire les tensions tangentielles dans
les plans longitudinaux paralléles a l’axe neutre de la section
normale, réciproques des tensions tangentielles dans cette
derniére section, satisfont aux mémes formules.

L’effort rasant dans un élément de longueur e d’une telle
section longitudinale s’exprime par :

, en supposant f, et T peu variables

R,, = beb,, =

—_ 3

dans I’étendue de 1’élément.



1 z
T h—z “h
Done, — = = LA . (37)
R,. e e
) h
37) Des étriers participent da la résistance aux efforts
rasants. — Supposons que, a cette zone de longueur e, corres-

ponde une section totale d’étrier . L’effort rasant reste
exprimé par la méme formule que ci-dessus, mais est appliqué
4 une section hetérogéne, d’aire be pour le béton et ¢ pour
I’acier. Quelle est la répartition superficielle de cet effort ? Le
probléme est insoluble par les seules considérations de la
statique, qui admettent une infinité de solutions. Il n’est
déterminé que par 1'état élastique de la matiére.

Si l'on suppose que la continuité du béton ne soit pas
détruite par 'effort rasant, donc que 1'état de la matiére reste
élastique, nous devons admettre I'identité des déformations
du béton et de l'acier et si nous désignons par m’ le rapport
%’— des modules d’élasticité de glissement, la répartion des
tensions pourrait étre exprimée par la formule

eT
h—z
a condition encore que 6, et T varient peu dans I’étendue de
I’élément de longueur e.

Quelle valeur faut-il choisir pour m’? Il n’en existe pas
d’usuelle. De nombreux et ingénieux essais ont été faits pour
déterminer les éléments de la résistance du béton aux efforts
tangentiels, mais les résultats divergents et controversés n’ont
pas permis en somme de conclusions quantitatives générales.

Les essais au cisaillement entre méachoires, qui sont les plus
simples, ont été reconnus trop grossiers et les résultats enta-
chés d’erreurs systématiques du méme ordre que les quantités
A mesurer, a cause des frottements, pressions et flexions.,

Les essais de torsion sont considérés comme beaucoup pius
précis; ils donnent des résultats assez constants quant 4 la
valeur de G,, mais les tensions de torsion de rupture le sont
moins et dépendent notamment de la forme de la section. Il
faut remarqgner toutefois qu’elles ont été calculées par appli-
cation des formules ordinaires de la torsion élastique d’un
corps homogéne et isotrope.

R = (be + m's) 6, =

b
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Or, la matiére éprouvée n’est ni homogéne ni isotrope, ne
satisfait pas aux lois d’élasticité proportionnelle et se trouve
d’ailleurs dans un état voisin de la rupture. La destruction
des piéces essayées est due aux tensions principales de trac-
tion (agissant & 45° par rapport au plan de torsion).

Enfin, d’autres essais ont porté sur des prismes largement
évidés dans l'axe et soumis & flexion. Les efforts rasants
étaient tout entiers supportés par les sections réduites réser-
vées entre les évidements. Dans ces sections situées au-dessus
des appuis, l'influence des moments fléchissants est presque
éliminée et des tensions rasantes considérables peuvert étre
développées au moyen de charges assez réduites.

Bien que les deux derniéres méthodes aient donné des résul-
tats assez semblables, leurs partisans respectifs en contestent
mutuellement la valeur.

La premiére méthode donne pour le taux de rupture par
glissement jusqu’a 60 4 70 kg/cm?, les deux derniéres méthodes
de 20 3 30 kg/em® en moyenne et méme jusqu'a 36 kg/em®.
Comme taux de sécurité, on ne pourra guére admettre plas de
3 4 5 kg/em®?. Comme valeur moyenne de G, on pourrait
admettre 125000 kg/cm® pour des teunsions atteignant jusque
12 415 kg/em®. Comme G, = 830000 environ, on aurait donc
m’ = 6,5, en moyenne, en état élastique.

Au taux de travail de sécurité moyen de 4 kg/cm® pour le
béton correspondrait une tension tangentielle de 26 kg/cm®
pour les étriers; au taux de rupture inférieur de 15 kg/cm®
pour le béton une tension tangentielle de 97,5 kg/cm® pour
les étriers, dont le taux de sécurité au cisaillement est de 650
3 800 kg/em® environ.

L’expérience confirme cette déduction théorique qu’en état
élastique, les étriers interviennent peu dans la résistance,
moins encore que les armatures principales., Les essais
montrent de plus que les étriers ne manifestent leur utilité
qu'aprés destruction de la résistance du béton, de méme
done que les armatures principales.

38) Tensions principales. — D’aprés la théorie générale de
I'élasticité, en un point quelconque d’un prisme fléchi en béton,
si t désigne la tension normale de flexion et § la tension tan-
gentielle, les valeurs des tensions normales principales sont

‘i\/" b2
) - Tt



—_— 8] -

Elles sont dirigées suivant les axes principaux de l’ellipse

d’élasticité, dont les inclinaisons par rapport a l’axe neutre
‘et & sa normale sont données par la formule tg 2« = _tﬁ

Si 6 = o, ce qui est réalisé aux fibres extrémes de toutes les
sections, ainsi que dans toute l’étendue de celles ou T = o et
done M = maximum, les tensions principales sont égales a
t et o, c’est-a-dire que les tensions normales de flexion sont
principales, ce qui était évident & priori.

Dans toute la section au droit des appuis d’'une poutre
appuyée aux deux extrémités, oo M = O, ainsi qu’en tous les
points de ’axe neutre, ¢ = o; les tensions principales sont + 0
et o« = — 45° Des tensions principales inclinées 4 45° sur
I'axe de la piéce se développent en tous les points de I'axe
neutre et sont maxima au droit des appuis, Dans les essais,
leur réalité se manifeste par des fissures qui peuvent conduire
a la rupture des piéces. Elles sont dues aux tensions princi-
pales de traction égales en valeur absolue aux tensions tangen-
tielles.

Cette derniére remarque met en relief la contradiction entre
les valeurs expérimentales de la résistance a la traction du
béton par essais directs de traction ou par essais de flexion et
les valeurs expérimentales de la résistance au glissement. Ces
derniéres ont été, en général, supérieures aux premiéres, ce

Vi

2

qu’exprime aussi la formule § = dans laquelle ont été

condeusés les résultats et ot ¢/ désigne la résistance 4 la com-
pression, ¢ celle & la traction et § celle au glissement. Comme,
en général, t' > 4t,0>¢ cerésultat est en contradiction avec la
théorie générale des forces intérieures et avec les résultats
d'expériences directes,

M. Saliger a soumis des poutres nervurées de 2,40 de portée
a des essais directs. Les tensions rasantes maxima calculées
pour la sollicitation donnant lieu aux premiéres fissures
obliques prés des appuis variaient de 12 & 18 kg/em®, c’est-
3 dire atteignaient bien le taux de rupture a la traction du
béton, conformément & la théorie générale de 1'élasticité.

Aipsi se trouvent justifiées les prescriptions de sécurité du
réglement allemand, stipulant que les tensions tangentielles
supérieures 3 14 kg/cm’® ne sont jamais admissibles. Leur but,
comme le confirme M. Hager qui collabora a.1’établissement
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du réglement, est bien d’éviter la formation des fissures
obliques trés dangereuses. Leur effet est d’écarter les nervures
trop basses et trop étroites; il ne doit cependant étre sensible
quaux endroits dangereux, c’est-d-dire aux appuis. Il est
donc avantageux d’éjargir et éventuellement d’augmenter la
hauteur des nervures prés des appuis par des faces obliques
qui sont en méme temps le plus souvent d’un heureux effet
au point de vue de V'aspect.

Il est & remarquer que cette condition peut servir de base
au calcul de  pour les poutres nervurées.
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TABLEAU VIIL
Flexion plane simple des poutres rectangulaires et nervurées.

T

Tableau des valeurs de .
6,, bh

_ 1a°
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CHAPITRE VI.
CALCUL DES ETRIERS ET BARRES OBLIQUES,

39) Répartition de la résistance entre les divers éléments. —
L’étude du chapitre précédent permettrait le caleul des ten-
sions réelles du béton et des armatures dans 1’état élastique, si
les rapports des divers coefficients d’élasticité étaient trés pré-
cisément connus. On peut en conclure généralement que, daus
les limites pratiques des tensions admissibles pour le béton, les
armatures sont trés peu sollicitées, trop peu pour que l'on
puisse par l’emploi de coefficients de sécurité normaux cal=-
culer d’aprés ces efforts leurs dimensions pratiques.

Les essais montrent que les étriers et barres relevées entrent
en action dans le stade de rupture du béton et possédent une
influence trés sensible sur la résistance des piéces. Le calcul
de leurs dimensions s’effectuera donc rationnellement dans
I’hypothése d’un état de désagrégation du béton, annihilant la
résistance a la traction et, éventuellement, au glissement.

Avant rupture des piéces essayées a la flexion, les premiéres
fissures se produisent tantét normalement dans le milieu de la
portée ou obliquement vers les appuis. Le meilleur effet utile
serait atteint si les deux types de fissures se produisaient &
peu pres simultanément, et qu’elles soient ainsi réparties en
grand nombre dans toute I’étendue de la piéce. Cela demande
une bonne répartition dans toute 1’étendue de la poutre des
armatures principales de traction et des barres relevées, c’est-
a-dire I’emploi de préférence de nombreuses barres de faible
diamétre, dont la plupart seront relevées & leurs extrémités en
conservant des intervalles réduits.

La rupture des pieces s’effectuant sous l’effet des tensions
principales de traction, la résistance aux efforts tranchants
pres des appuis sera donc assurée en ordre prineipal, sinon
entiérement, par les barres obliques.

A cet égard, les prescriptions desdivers réglements différent
de nouveau radicalement. Il est cependant certain que les
barres obliques seules, bien disposées, suffisent pour satisfaire
au probléme.

Comme les essais montrent que les étriers augmentent en
général encore la résistance et que ces armatures sont souvent
utiles, sinon indispensables, pour le montage, il est bon d’en
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user. Mais c’est ici que les avis différent. Les uns négligent
I’effet résistant des étriers, d’autres lui assignent la fonction
de neutraliser une fraction de I’effort tranchant; d’autres,
méme, le font entrer seul en ligne de compte contre le glisse-
ment; cette derniére méthode doit cependant étre considérée
comme erronée. Certains calculent séparément barres obliques
et étriers en vue de la résistance 4 la totalité des efforts tran-
chants, ce qui semble excessif. Enfin, certains comptent égale-
ment sur une résistance partielle du béton au glissement. Le
point de vue n’est pas injustifié a priori, puisque la rupture
provient de fissures d’extension et non de glissement. D’autre
part, s’il existe des barres obliques et que 1’on maintienne la
limite des tensions rasantes en dessous du taux inférieur de
rupture par traction du béton, des fissures obliques ne peuvent
se manifester, le béton n’est pas désagrégé et posséde encore
de la résistance au glissement. En réalité, nous avons vu que,
dans ce stade, il assure presque seul la résistance au glisse-
ment ; mais il est illogique pour calculer d la rupture des
étriers et barres relevées, de compter sur une certaine résis-
tance empiriquement réduite du béton. En cette occurence
encore, il est.permis de formuler le veeu que ces divergences
s’accordent dans un réglement unique.

40) Calcul des barres obliques et relevées. — 11 a pour point
de départ le diagramme des efforts tranchants correspondant
aux barres obliques, obtenu en déduisant du diagramme des
efforts tranchants totaux les fractions de ceux-ci reprises par
les étriers ou par le béton lui-méme d’aprés les hypothéses
choisies. Par exemple dans toute la zone médiane des piéces
ou les tensions tangentielles restent en dessous de la limite de
sécurité au glissement du béton, celui-ci assure seul toute la
résistance au cisaillement.

Ce diagramme a son origine (fig. 7) en un point O intermé-
diaire entre le milieu M et 'extrémité A de la portée et son
maximum théorique au-dessus de I'axe de l’appui; pratique-
ment, il convient de prendre ce dernier point vers l'intérieur
de la portée, par exemple, au-dessus de 'aréte intérieure de
la surface d’appui. Les formules (35) ou (36) et le tableau VII
permettent de calculer les valeurs de b0,, d’aprés celles de T
et d’en tracer le diagramme par rapport ala fibre neutre. Pour
le calcul des barres obliques, il sera tenu compte de 1’entiéreté
des efforts rasants, sans déduction de ’effort rasant limite ON
que le béton peut supporter seul.
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Du point M, tracer une droite MX inclinée de (90° — a) sur
I’axe neutre, « étant 1’inclinaison choisie pour les barres rele-
vées et qui est en général de 45°. Les points de la fibre neutre

sont projetés sur MX et les valeurs correspondantes de b9,
portées en abcisses. On obtient ainsi le diagramme N'O'A'K’,
qui est le méme que NOAK, les abcisses ayant été réduites

q ) H cos o ( it 1
h ion —, | soi — |.
ans la propor i V3 >

L'aire du diagramme N’O’A’K’ mesure l’effort total de
traction & supporter par l’ensemble des barres obliques. La
répartition d’un certain nombre de barres de méme section se
fera en divisant l'aire N'O’A’K’ en trapézes d’aires égales.
L’ordonnée passant par le centre de gravité de chaque trapéze
donne ’alignement de la barre relevée correspondante.

En effet, pour un élément de longueur 4/ de la fibre neutre,
la traction élémentaire suivant la direction inclinée de « est

T dl
h—z .

Pratiquement, la section Q des armatures principales de
traction est connue, ainsi donc que leffort de traction Qi,,
qu’elles peuvent supporter étant relevées.

cos & = bb, dl cos a.
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Soit N le nombre de ces armatures. Généralement, NQz¢,>

~aire N'O’A’K’ (a Iéchelle), il suffit pour assurer la résistance

de relever un certain nombre des barres d’armature principale
de traction.

Si NQ¢, < aire N'O’A’K’, il faudrait a ces barres relevées
ajouter des armatures obliques spéciales.

Il vient d’étre indiqué comment on détermine l’aligne-
ment G’G d’une armature oblique, ce qui fixe le point R ou il
faut courber I’armature principale s’il s’agit d'une barre rele-
vée. Or, & partir de ce point R, la barre ne pourra étre relevée
que si elle n’est plus indispensable comme armature de trac-
tion. Si elle était encore nécessaire, au relévement de la barre
devrait étre substitué [’emploi d’'une armature oblique spéciale.
C’est en général une telle circonstance qui fait recourir a des
fers.de ce genre, plutdt que la pénurie des barres principales.

Les armatures obliques spéciales seront tonjours de préfé-
rence disposées vers I'intérieur de la portée, les barres relevées
se trouvant a l’extérieur, c¢’est-a-dire vers les appuis.

La vérification de la compatibilité du relévement des barres
avec la résistance aux moments fléchissants se fait par une
épure analogue & celle des tdles pour les poutres métalliques

>

-———_—

Fig. 8.

en tOles et corniéres assemblées (fig. 8). On trace pour
I’étendue de la poutre le diagramme des M sollicitants, de
forme continue, et le diagramme discontinu en escaliers
des M résistants, les sauts brusques se trouvant au droit des
points tels que R a partir desquels on reléve les barres. Il
faut que le second diagramme soit en tous ses points & D’exté-
rieur du premier.

Les M sollicitants sont connus, les M résistants se calculent

. ) ms} mQ
d’apreés les tableaux pour les diverses valeurs de —— ou

b, Bd
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Remarque. — Par I’emploi des tableaux, on peut avoir les
valeurs exactes des M résistants, ainsi que de h—jz, c’est-
a-dire de bf,. Pour le calcul préalable des barres relevées, on
est cependant obligé d’admettre I’hypothése approximative
que h—z = constante, ce qui a pour conséquence que le dia-
gramme des b8, ne différe de celui des T que par 1'échelle.
Moyennant la méme hypothése, les hauteurs des échelons du
diagramme des M résistants en escalier sont égales. On se
référera 4 I’axe neutre de la section la plus armée (M maxi-
mum), correspondant & (A—z) minimum, ce qui augmente la
sécurité.

Pratiquement, il faut que chaque plan de fissuration éven-
tuelle (normal aux barres obliques) rencontre au moins une
barre oblique et, autant que possible, vers le voisinage du

Fig. 9.

centre de la section (fig. 9). Il faut donc que les diverses
armatures obliques soient au moins aussi rapprochées que les
diagonales d’un treillis simple & montants verticaux ou mieux,
que les diagonales d’un double treillis, tout au moins dans le
voisinage des appuis. Il convient de méme qu’une barre relevée
passe par le point de ’axe neutre situé au droit de ’appui.

41. Calcul des étriers. Le caleul des barres obliques, au
sujet duquel il n’existe guére de divergences sensibles d’opi-
‘nion, étant passé au premier plan, celui des étriers ne pré-
sente plus qu'une importance réduite. On n’est pas plus
d’acc¢ord sur la maniére dont il convient de calculer ces arma-
tures, que sur la détermination des efforts qu'il convient de
leur faire supporter. Il serait oiseux de disserter 4 ce propos,
le plus sage semblerait d'utiliser des étriers dans la mesure
ou l'exigeraicnt les conditions pratiques de montage et de
construction, sans en tenir compte dans les calculs.

Si I'on désirait cependant calculer la résistance d'un étrier
au cisaillement, on écrirait

6 — ¢Tdl s
Moo=V (voir 37)
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Sil'on admet T et —z constants dans 1’étendue e
Te
h—z
Pour une certaine valeur de T, I’écartement des étriers doit
étre

6l, =

oy (h—1z)
- T

Ces formules supposent que les étriers travaillent comme les
rivets fixant les corniéres aux 4mes. des poutrelles composées
ou comme les cales des poutres jumelées en bois, Comme les
essais de flexion ne décélent pas de surface de rupture par
glissement, I’exactitude de cette hypothése est plus que dou-
teuse. On ne pourrait davantage lui préférer celle des étriers
travaillant par traction comme les montants d'un treillis & dia-
gonales comprimées réalisées par le béton, ce qui reviendrait
a substituer dans les formules ci-dessus ¢, 4 8,.

D’autres hypothéses ont été faites (par exemple, par
M. Hager). Elles contiennent toutes une si grande part d’arbi-
traire que leur complication ne semble pas justifier qu’on les
examine davantage dans cette note.

C e . (38)

APPLICATIONS.

42. Calcul de B par la limitation des 8,,,. — Considérons
la poutre de I’application (31a) du chapitre précédent, caleulée
par la méthode de 'auteur.

B =160, d =20, H=130,, Q = 135 cm® au milien
(12 barres de 38 m/m), L = 800.
Surcharge fixe : 1600 kg/m.
Surcharge mobile : 7100 kg/m.
Poids propre : 1800 kg/m. (B =0,250)
Charge totale : 10100 kg/m.
T,,. = 42000kg.
Au droit de I'appui, Q = 45,36 (4 barres de 38 m/m).
130

m h
D , —=20,213, tandi — = = 6,05,
onc d 0,213, tandis que ) 1,075 X 20 6,05

]
D'aprés le tableau V, %= 1,47, doi—= 4,11
xX

T
D’apreés le tableau VII, —— = 0,932.
0 bR
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T
Done, f=——"—.
0,932 BAb,,
Or, d’aprés le réglement allemand, 6, est limité 4 14 kgs,
. 42000
dowt, p= =10,1665 < 0,25.

0,932 X 160 x 0,93 x 130 x 14
Pour § = 0,25 :

42000
70,952 X 160 X 0,93 X 130 X 0,25

La condition de limitation de la tension tangentielle maxi-
mum donne dans ce cas des dimensions trés normales pour
I’épaisseur de la nervure. Ce résultat favorable est évidem-
ment dit-a la grande hauteur de la poutre envisagée et
croitrait si A diminuait.

Mais comme la méme influence agirait sur la valeur de §
calculée par la séeurité a la fissuration, il est permis de con-
clure qu'avec les coefficients du réglement allemand, cette
méthode conduira toujours a de plus grandes valeurs de 3 que
celle de limitation des tensions tangentielles.

I1 semble donc que le principe de la limitation des tensions
tangentielles pourrait étre choisi avec avantage pour le calcul
de B; il resterait 4 se mettre d’accord sur les coefficients
a employer.

43) Calcul des barres obliques et relevées. — Reprenons
I’exemple (31.c) du chapitre précédent :

B =160, H=130, d=20, B=0,25.

Q=90,79 (10 barres de 34 m/m).

t,= 800, ¢#,=30, m =20, 0,=3 (réglement suisse).

Charge totale pour M, 9300 kg/métre courant;

— — T, 10500 —

Pour une portée L =800, M = 74400 kgm., T = 42000 kg.

Si I’on admet & —z constant (méthode approximative) et que
I'on veuille assurer en tous points la méme sécurité qu’au
milieu de la poutre, on trouve par le calcul que :

il faut 10 barres sur une longueur de 1,26 de part et d’autre du
milieu de la poutre,

— — 1,79 —

_ — 2,19 —

2,53 -—

— — 2,83 —

— — 3,10 —_

— — 3,34 —

0, = 9,35 kg/em?,

|

A OU o =1 0 ©
I
l
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La tension du métal serait approximativement égale, aux
points ot une barre serait supprimée, i la tension de I'arma-
ture au milieu de la poutre, qui est inférieure a 800 kg/em®
a cause du supplément ajouté a4 ’armature théoriquement
nécessaire, notamment par suite de sa constitution pratique au
moyen d’un certain nombre de barres d’un diameétre courant.

En effet, pour Q@ = 90,79 cm® (10 barres de 34 m/m), d’aprés
le tableau V et en négligeant les tensions de compression du
béton dans la nervure, ¢/, = 26 et t, = 734.

Pour ?, = 800, d’aprés le méme tableau, Q = 83,5 cm® et
t', = 26,3.

Done, le Q théoriquement suffisant = 0,92 X Q réel.

En se basant sur les valeurs d’armatures théoriquement
nécessaires, c’est a-dire telles que, en tous les points ol une
barre est supprimée, ¢z, = 800, et en supposant de plus par
approximation A — 7 = constante, on trouverait que :

il faut 10 barres sur une longueur de 0,59 de part et d’autre du
milieu de lapoutre,

— — 1,44 —

— — 1,96 —

— — 2,36 —

2,70 —

— — 3,00 —

— — 3,28 —

Enfin, si I'on calcule exactement, d’aprés les tableaux V

|
WO S -1 00 ©

|

|

h
et VII,les valeurs de M, —', —m—et (1 - %) pour divers nom-
X (3

d
bres de barres, on trouve les résultats ci-dessous :
Nombre

de barres: 10 9 8 7 6 5 4
M = 81000 73300 64900 57000 48800 40900 32700
h
- = 2,41 2,55 2,71 2,92 3,18 3,50 3,97
% = 2,506 2,375 2,23 2,075 1,905 1,73 1,525

1 —% = 0,924 0,9245 0,925 0,926 . 0,928 0,928 0,931

Ces nombres ont été établis dans 1’hypothése de la négli-
gence des efforts de compression dans la nervure. Mais il est
certain que, malgré les valeurs relativement élevées de 8
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(0,25), ainsi que de-:—pour certains cas (2,506, par exemple),
cette négligence n’exerce qu’une trés minime influence sur les
différences dans les valeurs de 1 —%et encore bien dans le
sens de l'atténuation. Quoi qu’il en soit, I’hypothése de la
constance de 1 — —2— peut étre pratiquement admise. Par les

derniéres valeurs ci-dessus de M, on trouverait pour les lon-
gueurs des barres de part et d’autre du milieu de la poutre
0,49, 1,43, 1,94, 2,35, 2,68, 2,96, etc., présentant
avec celles calculées dans I’hypothése approximative des dif-
férences peu sensibles et de 1’ordre des erreurs accidentelles
admissibles. Il n’y a de grande différenee que pour la longueunr
de la premiére barre, ce qui n'a rien d’étonnant. La courbe
des moments étant dans le voisinage de son maximum, la
détermination des points de section par une sécante paralléle
& la tangente au sommet présente évidemment peu de préci-
sion.

Les points & partir desquels les barres peuvent étre rele-
vées sont donc bien déterminés.

Cherchons & partir de quelle distance x du milieu de la
poutre 'importance des efforts tranchants exige le reléve-
ment des barres, c’est le point a partir duquel 6, dépasse
8 kg/em®. Admettons comme valeur moyenne

T z
= fl S—— 0,927
h

0, bh
105 x — 0,927 x 5 X 40 X 121
13300
- — 198,
* 105

A partir de 1,28 m. de part et d’autre du milien de la
poutre, la résistance 4 l’effert tranchant exige le relévement
des barres.

D’aprés 1'étude précédente des moments, ce relévement est
possible. Dans I’hypothése que la totalité des effets de I'efforr
tranchant est a supporter a partir de ce point par les barres rele-
vées, l'effort total est exprimé par l'aire du trapéze N'O’A’K"
dont la base mesure (380 — 128) cos. 45° = 178. (Voir fig. I
de la planche,)
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Le petit ¢6té mesure 40 X 3 = 120,
39900

0.927 x 121
L’aire du trapéze, représentant la résultante totale des trac-

tions, est done .

178 X <420 + 356

Le grand coté, b6, = 356 .

>= 42400 kgs.

2
Une barre relevée pouvant supporter un effort de 7260 kilo-
42400
grammes, il faut donc-—%— = 5,84 barres obliques. Done

en déduisant de la portée la longueur de la surface d’appai
vers lintérieur, ainsi qu’il a été dit plus haut, I'on conclut
qu’il faut six barres obliques, dont la répartition selon la
méthode indiquée ne peat donner lieu a aucune difficulté.
(Voir fig. I de la planche I.)

M. Probst couseille de faire passer une barre oblique par le
point de 'axe neutre situé an droit de I'axe d’appui théorique.
Dans ce but, il est préva une septiéme barre oblique. Sil’on
compare maintenant les points d’origine des barres obliques
aux points déterminés précédemment, a partir desquels les
barres peuvent étre relevées, on constate que, si les deux
premiéres barres obliques vers l'intérieur peuvent étre obte-
nues par relévement, la possibilité n’en est plus donnée pour
les 3™, 4™, 5™ et 6™, Dans ces conditions, la premiére barre
oblique sera réalisée par une armature courte spéciale et les
six autres par relévement des barres principales.

44) Etriers. — La poutre de l'exemple précédent regoit
aussi des étriers a quatre branches en fers de 10 millimétres
de @, espacés de 40 centimétres dans la partie médiane, de
30 centimétres vers les extrémités de la poutre. Les efforts
tranchants auxquels ces écartements permettraient aux étriers
de résister par traction sont (¢ = 4 X 0,783).

3,14 x 800 x 0,927 x 121

| = = 7040 kg.
1 %0 g
3,14 0 % 0,927 x 121
T, = X 800 X X 900 kg.
30
‘ (Formule 38 ou 6, est remplacé par ¢,).
45) Remarques diverses. — a) Les méthodes de calcul indi-

quées conviennent pour les poutres tant doublement que sim-
plement armées,
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b) Pour le calcul des barres obliques, I’exposition a été faite
dans I'hypothése d'une piéce simplement appuyée aux extié-
mités. 8’il y avait encastrement total ou partiel, il n'y aurait
théoriquement rien de changé, attendu que le calcul est basé
sur les tensions principales de traction au droit de ’axe neutre,
ce qui écarte I'influence des moments. Pratiquement, 4 1’en-
castrement correspond un déplacement de I’axe neutre et éven-
tuellement une modification d’allure de la courbe des §,,. La
répartition des barres obliques sera cependant en pratique
relativement peu influencée. Les conditions subordonnant le
relévement des barres principales & la résistance aux moments
fléchissants sont, par contre, profondément modifiées.

46) Tensions tangentielles longitudinales dans les dalles. —
Les auteurs francais n’envisagent généralement pas les ten-
sions tangentielles dans les plans de section longitudinaux
verticaux de la dalle. Soit ;" la trace d’un tel plan dans une
section normale de la piéce et considérons 1’équilibre de trans-
lation selon I’axe de la poutre d’un solide ayant pour section
I'aire hachurée de la figure 10 et d’épaisseur élémentaire Ax
dans la direction perpendiculaire.

8 ’
2 ‘

7 | ¥ b

4-4. | | ___&____ "/__1
Y , ||R_3

+* g ™

En négligeant les tensions de compression dans la nervure,
I’effort total de compression réparti uniformément sur la lon-

M
gueur B de la dalle est D tel que D = 7
' h— 2z

ture éventuelle est supposée aussi également répartie sur la
longueur).

(la double arma-
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L
A la longueur y de dalle correspond un effort D, = Ty

L’équation d’équilibre cherchée est AD, = d.Ax.6.

yAD yAM TAz gy
AD, — - — v
B B (h—3) h—z) B
T d <1 z
Bht g h >’
4_ T (39)
y z
BRO( 1 - —
l < h>
' z T
Co 1] — — = ,
mme h bhb,,
A g (39
y

Dans ces formules, nous pouvons concevoir que d est
variable; il serait nul pour 3 =o. Les équations ci-dessus
expriment le coefficient angulaire d’une droite dont les ordon-
nées représentent en tous points les limites inférieures de
I’épaisseur de la dalle pour la sécurité aux tensions tangen-
tielles longitudinales. Ces formules établiraient éventuellement
la nécessité de chanfreins 4 la jonction de la hervure a la dalle
et permettraient d’en effectuer le tracé, qui sera cependant plus
généralement conditionné par la résistance de la dalle a 1'en-
castrement dans la nervure.

I S S | 239

Fig. 11 “;5.’]
: &:c;q:f,\ﬂwzé.f
_ Prenons 'exemple de application 42) et supposons que les
dimensions calculées soient adoptées. 0m=14 et 3= 0,1665.
Pour 8, le réglement allemand admet 8, ou 9 kg. par cm?,

compte tenu des armatures transversales du dallage. Prenons
§=8.
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d 14
Dans ces conditions, 7=0,1665 X 5 =0,292.

B
Pour y==5 =80, d=23,4.

Pour d =20 , jy =68,5.

De sorte que l’épaisseur de 20 centimétres de la dalle est
partout suffisante pour la résistance aux efforts tangentiels et
qu’aucun renforcement n’est nécessaire dans ce but.

— e
7 g Lt
Lok
Fig. 12
Autre exemple. — Soient B=160, h =42 , d=10,

) = 14,73 (3 barres de 25). T max. = 10600 kg.

h
D’aprés les tableaux Vet I, —Z— < 1et i 4,44.

Do, d'aprés le tablean VII, 1 — -’;7 —0,925.

10600
—= =0,214.
y 160 X 42 X 8 X 0,923

Pour d =10, y =47.

Poury =80, 4=17,1.

Supposons 3 = 0,20, ou b= 32,

A la rencontre de la dalle et de la nervure, pour assurer
une résistance suffisante anx tensions tangentielles, il faut un
renforcement oblique sur 17 centimétres de longueur.

47) Adhérence des armatures au béton. — Sans vouloir
rouvrir la discussion au sujet de la nature intime de cette
adhérence, 'auteur se bornera a constater que, pour rester
logique avec les méthodes de calcul employées pour la flexion,

Done, pour 8 = 8,
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en tenant ou non compte des tensions de traction du béton, on
est obligé d'admettre I’existence d’une action exercée par le
béton sur la périphérie des armatures, parallélement 2 la direc-
tion de celles-ci et en sens inverse de celui de la croissance des
efforts de traction dans les armatures; sinon il faudrait
admettre la constance des efforts de traction dans les arma-
tures, ce qui conduirait & un mode de calcul des piéces fléchies
en béton armé analogue a celui des poutres triangulées.

Pour le calcul des efforts ou tensions vrais d’adhérence, la
méme difficulté se présente que pour les efforts et tensions
rasants, l'ignorance de la répartition vraie des tensions nor-
males de flexion et I’empirisme des solutions admises.

En désignant par p la périphérie de 'armature et par §,, la
tension d’adhérence en un point quelconque,

b dF

’ P X 9y = dz ’

F désignant la traction totale dans I'armature au point consi-
déré.

En négligeant les tensions de traction du béton et suppo-
sant (h — 7) constant,

am T

baa — - ,
P X0 = G dr T h—z

A

c’est-a-dire que —— (voir formules 35 et 36).

P X 0.4 b9,,

Donc 8., serait maximum pour T maximum et p minimum;
conditions réalisées simultanément au droit des appuis.

Or, aux appuis, F = O et il est certain que dans toute la
région voisine, la majeure partie des efforts de traction est
supportée par le béton, I'armature étant peu active. La for-
mule est donc pratiquement inadmissible. :

On préfére recourir & une méthode de calcul de sécurité
limite (1). En supposant que l'armature soit prolongée d'une
longueur a-a l'extérieur de ’appui théorique, en un point &
distance x de l'appui, la sécurité sera satisfaite si ’effort
total de traction F de I'armature, supposé uniformément réparti
a sa périphérie sur toute la lengueur, donne une tension

(1) Voir K. Hacer. Theorie des Eisenbetons Ed. Oldenbourg, 1916, Munich,
pages 148, elc. L'exposé de I'auteur différe de celui de l'ouvrage allemand par
la substitution & la courbe continue des M de celle des (), présentant des discon~
tinuités aux points de relévement des bharres principales.



moyenne — plus petite qu’une certaine limite 8§,, de
ple+ a) :
sécurité.

En négligeant les tensions de traction du béton et en sup-
posant h — 7 coustant,

M O]

h—z)px+a z+a

ead =

ol désignant par © I’expression U?‘W .

La courbe des M est connue, (7 — 3) est invariable et p varie
par échelons, en décroissant du milieu de la poutre vers les
extrémités. Le diagramme des ® sera donc généralement &
escaliers comme dans la figure 13 ci-apres.

//' ‘ ~

A ~N
e | \\
// l N
M \
" |
of AL A {

I

R Fig. 13.
On peut écrire
ead = |g 2%

tg o étant le coefficient angulaire du vecteur mené par Iextré-
mité réelle de l'armature passant par le point de la courbe
des O correspondant & ’abceisse x,

Si la courbe des © était continue, le maximum de tg « cor-
respondrait & la tangente & la courbe issue du point O.

Pratiquement, le maximum de tg « correspondra presque
toujours au vecteur joignant O au premier ressaut de la courbe,
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c’est-a dire & 1'origine de la barre relevée la plus voisine de
I’'appui.
M, Q, t,

h—2)pr, +a  px,+a)’

eaai max —

a la limite.

D’aprés le réglement autrichien de 1915, pour obtenir a il
faut majorer la longueur réelle dont I’armature dépasse 1'appui
théorique d’une quantité destinée a tenir compte des crochets
terminant les barres. '

Application. -~ Reprenons la poutre de I’application du § 43
du présent chapitre. x, = 0™.80 (voir fig. I de la planche).

9300 x 0.80 x 7,20

M, = 5 = 26750 kgm.

h—z =112 cm.
Pour 4 barres de 34 m/m, p =4 X 10,68 = 42,72,
Enfin, z, = 80 s x4+ a =100,

a = 20
2 675 000
0a,d max. =~
112 x 42,72 x 100

Cette valeur est certainement trop élevée, mais il est a
remarquer qu'il n’a pour ainsi dire pas été tenu compte de
I'influence des crochets qui, d'aprés le réglement autrichien,
peut étre assimilée & une surlongueur égale a 12 fois le dia-

metre, soit 40,8 cm.
Dans ce cas, a=14,2 4 40.8 = 55 etx, + a == 135.
B0a max. = 4,435 kg/em?, valeur générale-

= 5,58 kg/cm?.

ment admissible.

QUATRIEME SECTION.

Flexion plane composée.

CHAPITRE VII. — Section rectangulaire,

LA SECTION EST COMPRIMEE DANS TOUTE SON ETENDUE.

48) Théorie générale. — Les éléments de la section sont
définis & la figure 14 ci-aprés et sont liés entre eux par les

A . - H
mémes relations que dans les chapitres précédents, D akd et
h

w = (.
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Comme nouvelles notations il est fait usage de » et »' pour
désigner les distances de I’axe central 00’ aux libres extrémes.
Recherchons les expressions des divers éléments géomé-

Y | vl
= 1% 1

H|w
|

-+

|
o

I
| R—
%Jr— —

triques caractéristiques de la section.
Désignons par S; la section fictive bH + (1 + C) mQ.
Sc mQ
— =1 14 C) —.
+ 1+ A

Appelons M le moment statique de cette section par
rapport & l'axe VV' constituant la fibre extréme la plus

fatiguée :

Mo 1 | 1\mQ 1  mQ
bll’_2+< T a )BT e B

Enfin, représentons par J, le moment d’inertie de la section
par rapport au méme axe :

Je | (I i 2 ) 1 2(‘mQ.
3T a ﬁ+<a) T

Pour les sections a simple armature, C = 0 et les expres-
sions ci-dessus se simplifient comme suit :

i__ _I_ﬁg_ (40
il bH ) )
M, 1 1\ mQ

bR (4 — : SHC o (41)

9
Jo 1 1\ mQ

== - ) . . . . .. 9
bH> 5+< a) bi (42)
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Les expressions pour les sections a double armature peuvent
dériver des derniéres par des corrections trés simples.

N V%

(44)

|
Mc Mo }
|

Jo Jo

b3 BIB + <G

P N (L)
"=<a>'Z|T

De la connaissance de ces expressions peuvent se déduire

v Ml
L e e o e ... (48)
v 7"
e ] — —
I i

En désignant par I le moment d'inertic central :

]
l=J—Sv’=—J—W

| J M [blI*]?
done, | TI*=W'—[—_§//W—] ce . . (47)
Pour les modules d’inertie enfin
) _ 1/6n3 /
2 y
:/:’ l%llll1 S (48)
TERTT
Les sommets N et N/ da noyau central se trouvent i des
distances ¢ ¢t ¢/ du centre de gravité telles que

L/,

e v bl LR

L sl SM[bh ' . (a9)
L one s '

g!
H~ S/bH
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Pour qu’il n'y ait que des tensions de compression dans
toute ’étenduc de la section, il faut et il suffit que le point
d’application de la résultante soit a l'intérieur du noyau
central.

L’armature principale se trouvant évidemment vers l’aréte
la plus fatiguée, dans le systéme de notations employé et
d'aprés la figure 14, le point d’application F de la résultante
doit étre compris entre G et N’, c'est-a-dire que ’excentricité e
doit étre plus petite que ¢’.

Dans une telle section sollicitée par un effort normal de
compression N, d’excentricité e, la tension de compression
extréme est :

v N Ne N(e+e)
TS Iv v
ou  fp = N‘/bH . Ne/bH? _ N (e + ¢)/bli* ) . (30).
SO Lpe Lppe
v/ v/

0 Jo ..
et — ainsl

So
4 III do 1 leur =
Le tableau V onne les valeurs de o B

bH
. mQ)
que de o, p et ¢ en fonction de I et pour les valeurs

de « égales a 1,05 et 1,10. Pour les valeurs intermédiaires
de «, on interpolera. A T'aide de ce tableau, on pourra appli-
quer aisément toutes les formules de (40) & (50), ainsi que
résoudre toutes les questions des autres chapitres dans les-
quelles interviennent les moments et modules d’inertie des
sections rectangulaires. Notamment les calcnls de tension du
béton dans les piéces simplement fléchies, dans I’hypothése
n =1 (voir le § 18), les calculs de déformation, etc.

49) Discussion de I'économie des armatures. — En général,
abstraction faite de toutes les conditions n’ayant pas trait a
la résistance, dans le cas de sollicitation qui nous occupe, il
ne sera fait usage d’armatures que si les tensions maxima cal-
culées pour le prisme non armé dépassent la limite de sécurité.

Le probléme principal de ce chapitre est donc de déter-
miner la section et la meilleure disposition d’armature a
employer pour abaisser la tension maximum au taux de sécu-
rité. La solution la plus avantageuse est celle qui, toutes autres
choses égales d’ailleurs, requiert le minimum d'acier. Il appa-
raitrait done a priori qu’elle est réalisée par I’emploi de I’arma-
ture unique qui assure la meilleure utilisation du métal;
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D’ailleurs, 4 pourcentage d’armature constant, c¢’est-i-dire

mg) S . .
pour <1+C> m invariable et, partant, i invariable,dansla

o4;,r_[‘___1",-_p_

| ' re—l—ll—"z——t—’

| Q= ,‘
P ]

_ . N/bil . Ne/bh?
formule (00). —— est constant, tandis que

§/6n augmente

- 2
v/b“

lorsque C augmente. Car, en effet, » croit et donc e également,

/

I
tandis que —/bll’ diminue.
v

Donec la tension extréme 1, sera minimum pour C = o.
Réciproquement, c'est aussi pour C = o0 que 1’on réalisera
done t', < taux de travail limite avec le moins de métal.

Pratiquement, il y aura souvent lieu, pour des raisons de
construction ou de montage (notamment s’il s’agit de piéces
verticales ou a forte inclinaison) d’employer la double arma-
ture., Il conviendra de donner a l’'armature secondaire le
moindre développément possible compatible avec ces condi-
tions spéciales et de calculer les armatures principales en
tenant compte des armatures secondaires.

APPLICATIONS.

50) Vérification des tensions. — a) Les dimensions de la
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piéce simplement armée sont définies ci-contre (fig. 15); en F
agit une compression normale de 100000 kilogrammes.

N 100

—-:‘25 Cl=——=l,05.

bH 95 '
mQ 15 x 19,5
bIl 4000

ke

=0,073, C=o.

-

So
Dans ces conditions, -m-_— 1,075

—=10,5036 (Voir tableau VIII).
bH?
Jo .
bi?’ = 0,0-)046 '
D'od v 05036 0.47
ot o~ 1,013
e Ne N
—H—- == 0,07, —W= '1,15,
l -
T 0,33546 — 0,2387 = 0,0978
| 1
— /bH’ = 0,208, — /bl~|’=—0,484,
v/ v/
, 25 1,75 i o
Uy = -4—’0—7-5—4-—630—8= 23,3 + 8,4 = 31,7 kg/m*.
- La tension minimum est
1,78 )
(t's), = 23,3 — 0188 23,3 — 9,8 = 15,8 kg/cm®.
L’étendue du noyau central est
e 0,184 — 0.7
no 1,013

b) Dansla méme piéce, le méme pourcentage de métal est
réparti entre deux armatures égales. Done C =1 et Q = 9,75, |

m N
— 0,0365, 9.
bH oH
Se o1,
oH
(Wc

b2

= 0,5018 + 0,0345 = 0,5363,
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J .
b—H‘, = 0,33338 -+ 0,0331 = 0,36648,
_:.; = 0,50, ce qui était connu i priori,
010 Ne o5
o bH: T
I 0,5363°
— = 0,36648 — = 0,36648 — 0,26815 — 0,09833.
bH? 1,073 15 0
I I 0.0983%
2 S =t e = 299858 ) 1067
v / v/ 0,50

25 2,5

= 1,073 *o,1967

¢ = 23,3 + 12,7 = 36 kg/cm?,

tension sensiblement supérieure a celle de I’exemple précé-
dent, malgré le méme pourcentage total d’armature. La
tension minimum est :

(ty), = 23,3 — 12,7 = 10,6 kg/cm®.

: " 0,1967
L’étendue du noyau central est S . = 0,183.
H H 1,073
51) Résistance limite. — Le probléme de la sollicitation

limite peut se présenter sous deux formes différentes selon que
le facteur qui en est ’inconnue est 1’effort mormal ou son
excentricité. La connaissance préalable d’'un de ces deux
éléments est indispensable. Des deux formes du probléme, la
plus fréquente est la suivante :

a) Limite de la valeur d’un effort normal d’excentricité
-donnée. — Si nous conservons les données numériques du cas
a) de I'application du n° 50 et limitons & 35 kg/cm® les fatigues
de compression du béton, ’équation (50) peut s’écrire

35 = N1 +—0’07 _N 0,932 + 0,337
= %m | 1,013 T o208 |~ | %932+ 033

N 35
—=——=1275 N=27,5 X 4 = .
PR~ 1.269 ) ,5 X 40 X 100 = 110000 kgs
b) Recherche de la limite d’excentricité d'un effort normal
donné. — Tel est le second aspect du probléme. — Cette limite

esttoujours inférieure a la hauteur du noyau central et peut étre
de ce fait atteinte sans que la limite de sécurité a la compres-
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sion soit réalisée si I'effort normal est relativement restreint
et que I'on veut éviter toute tension de traction. Pour les don-

© 0Tt
no

nées numériques précédentes, cette limite est Fe =
Soit e = 17,1 cm.
Si N = 40,000, pour e= 17,1

t =10 ! + 0.471 =10 _0 932 + 0,824 |= 6 k 2
b max. = -1,075 ﬁO_S = 9y JO% + yO3% ]— 17,5 g/(,lll y

ty min, =~ 0.

Si N dépasse la valeur bH X = 79750 kgs, la limite

17,56
de e est inférieure 4 la hauteur du noyau central.

. N
Ainsi, pour N = 120000 kg., -— = 30, l’équation (50)

bH
e
ys . - [ 1 H
s’écrit - 35 = 30 +——1;
1,075 ' 0,208
e [35 _ 1 lo.208 — 0,208 1.167 — 0,932 |= 0,208 x 0,235 —0.049
H|30 1005 | 0T BRSO B0R 7,200 % 0,299 =0.
e = 4,9 ¢cm.
52) Calcul des dimensions. — Pour ce probléme-ci égale-

ment, par suite du nombre aceru des inconnues, des conditions
spéciales doivent étre introduites par la fixation préalable de
certaines dimensions ou données.

Nous examinerons divers cas :

a) Calculer la hauteur d’une piéce de largeur donnée, sou-
mise a un moment et d un effort normal donnés, la tension maxi-
mum restant inférieure au taux de sécurité fixé et le pourcen-
tage d'armature étant choisi a priori.

C’est le probléme dont la solution a été fournie par la
méthode et le tableau de I’ingénieur hollandais W.-J. Wisse- .
link pour C =1 (deux armatures égales) (1).

Le tableau VIII permet de le résoudre pour une valeur quel-
conque de C. Par exemple, b =25 em., N =50.000 kg.,
M = 400.000 kgem. et ', = 40 kg/em®.

Choisissons C == 0 (armature unique) et comme pourcentage
d’armature 1,6 p. c., soit

(1) Cfr. le fascicule n° 9 de 1918 du périodique hollandais, Gewapend
beton.
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— = 0.2 Soit enfin « = 1,075.
bH
D’aprés le tableau VIII :
S,
— 1,24,
bH
M, _ 0,517,
bH?
Jo
= 0,3346,
bH? ’
v
— = 046,
.= 0,3346 — 0,216 = 0,1186,
bH?
I
o _ o985
bli2

50 000 400 000

25 x H 3 s
Déslors, 40 = — x % x W,

1,24 0,285
0 — 1612 + 56 300
~ H H: '

H? — 40,3H — 1407,8 =0,
H = 62,8 cm.

Vérificati gy 000 A0 145 =40 hgfem?
érification. ¥y = o G a8s x ossee vl T 143 =40kg/em?.
. - 400 000
La tension minimum est 25,7 — ——————7—77= = 25,7 — 20 =5,7Tkg/cm?.
0.1186 ’
98596 x
0,584
b) Méme probléme mais H étant donné, calculer b. — Sup-
posons que H = 60 cm. et soit & calculer b.
50 000 400 000
L’é tion s’écrit : 40 =
eduation seer 1,94 x 60 x b 0,285 x 3600 x b '
50000 400000 684975 — 96 55
= 124%60 x 40 ' 0,285 x 3600%x 40 o 0T o

50 000 400 000

= + =98 3x14,7=40kg/em?.
1,24x60x26,55  0,285x3600x26,55 ,3x14,7=40kg/cm

Vérification. ',
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La tension minimum est

400 000 . - el

25,3 — 0,205 % 3600 x 26.5F = 25,3 — 20,6 = 4,7 kg/cm

53. Calcul des armatures. — C’est la forme qu’affecte le plus
habituellement dans la pratique le probléme de la section sou-
mise uniquement & des tensions de compression. Les dimen-
sions b et H sont données, ainsi que les éléments de la sollici-
tation. Il y aura lieu de calculer tout d'abord les tensions qui
prendraient naissance dans la section non armée.

La nécessité théorique d’une armature s’avérera sila fatigue
maximum ainsi calculée dépasse le taux de travail limite.

Il a été mis en évidence que, par raison d’économie, il y a
lieu de préférer I'armature unique dans'la zone du maximum de
compression. Le probléme rationnel consistera donc a détermi-
ner l'armature simple nécessaire pour réduire la tension maxi-
mum de compression du béton au taux admissible.

Pratiquement, des raisons de construction exigeront souvent
la double armature. La meilleure méthode de procéder consis-
tera d réduire les barres dans la zone la moins fatiguée au
minimum compatible avec les exigences pratiques et d’en déter-
miner ainsi au préalable la section. Ensuite, il faudra calculer
I'armature principale encore nécessaire pour réduire la tension
maximum de compression du béton au tanx admissible. Telle
est la forme la plus générale et également la plus pratique du
probléme; ’auteur n’a cependant pas connaissance qu’il ait été
envisagé déja sous cet angle. Jusqu'a présent on s’est souven-
attaché dans de telles circonstances aux armatures égales, solus
tion économiquement défavorable et donnant lien & des calcule
plus compliqués que le probléme considéré souns la forme
absolument générale, telle qu’elle vient d'étre énoncée. .C-
procédé semble cependant avoir été préféré dans la présompt
tion qu'il était le seul donnant lieu A des calculs praticables.
Les formules (40) & (50) et le tableau VIII ne permettent le
calcul que par titonnements et ne conviennent donc pas; il
faut employer une autre méthode, Dans les calculs qui vont
suivre, on se référera au bras du levier ¢ de I’effort normal par
rapport & 'aréte la plus fatiguée et non plus a son excentricité

vraie. Les autres notations sont définies par la figure 16. La
0z . . : , x —H
proportionnalité des tensions s’exprime par ¢ =t} ———.
' x
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L’équilibre de translation fournit les équations successives

t x—HL+h —

bH ”+ I P e LN el Y
x x
, 2z — H — (H — . —_
X
H'
l:thb—l—szb—l- mwt'y — :I = ——vb—-l— mQt's (H — k) +mowt’sh,
b 2

> + mQ (H — b) 4+ mowh

X —=

(O -+ mQ + mo) — —

-
' g,‘

|
Lk
|

L’équilibre des moments par rapport & 1'aréte la moins fati-
guée, comme axe de référence, s’exprime comme suit

2t 1 2
boty [E r—x+ H] b= —H) ty + mQt'y (_H+ )
2 2

z—h
3 wtb—x—("—h)=N(H—e),
H2¢' —(H— —
Py (3oH) + mQUsh x_(u Fomor; (1 — k)= N — ),
x x
bH2 bH>
x I: 2 s +mQt pht+mot’y (H—h) —N(H—e)] = (H—h)h.

bH3

+ m (Q + ) i(H— h)
9”=bﬂ

N (H — ¢,
t's
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[b—;lbrmwh] +mQ (It —h) IL: + mo (I—=h b | +mQ (H — k) h

Done N R N (l—e
[bH + mo —-,—] + mQ I: + mo (I —h) — . ] + mQh,
ls 2 (33
mQ 1 mQ 1 1
w +W(‘; ':):“ Wzgil—ﬂ;
m m
ST LR TR
relation dans laquelle :
1 mew 1
A=3 "t o
mw N
B=1 %30~

(‘_i_l_.'mo)'_l_(1 '1)
) b « a )

! ﬂ’.(i_%>_f_£1__i>.

2 T oH T
Doy ™2 BC — AD
ou —_—
1 1 N -
bn iA——<4——)B—C+(4——)D
[+ 3 a /4 24

Cette expression devient aprés développement:
N[1 mo/17? Ne 1+’mu)1 1 mo[1 :1+ 1\?
T T zx) bl 2 i a | 42 bLE o T\a) ]y

bH 1 1+ 1 2+mm 2 12 N L 1 2+ Ne 1_1
3 a a bH \ « bHE's o bH2, a

Elle est rationnelle et trés s_imple d’application. Comme il

mil
n’y a qu’une seule inconnue—bH—, il est inutile d’établir des

tableaux. Le nombre élevé des variables (trois) rendrait d’'ail-
leurs ce travail fastidieux.
Lorsqu’il n’existe qu'une seule armature, ¢'est-a-dire lorsque
w = 0, la formule se simplifie comme suit :
1 N 1 Ne 1
mQ 3 T Thumy 12

bt 1 1+(_1_2N112Ne 1
3 o« a) e, \ o) Time ! T
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Elle est également remarquablement simple. Si I’on impose
comme condition que les armatures soient égales, v = Q et
m,
I’expression devient du second degré en B qui est racine de
I’équation :

G e G

Ne
=0 Y (: 1+
+ 12 Sth B + 2012 ; (83)

L’on pourrait aussi poser ia condition w = CQ, le probléme
serait également résolu par une équation du 2™° degré.

54. Exemples numériques. — a) H = 100, b = 25,
N = 100 000, ¢ = 40. — Si la section n’est pas armaée,
100 000 6 x 10
"y = 1 ==64k 2,
=gxto0 L T 100] glom

Cette fatigue est exagérée; elle ne pourrait dépasser
40 kg/ecm®; une armature est donc nécessaire.

b) Le moyen le plus économique d’atteindre le résultat
désiré est de prévoir une armature dans la zone du maximum
de compression.

1 1
Supposons b =95, «=1,05, —=0,95, — = 0,90,
o [~

1 1\
1 — —=0,08, (4— —) = 0,005;
a

a

N 100000
by 25 X 100x 40’
Ne 100000 x 40 04
bH2t's 28 X 100 00 X 40
Done, d’aprés la formule (52) :
— — 0,20 !
mQ 3 7T 130 025—020 005
H ~0,3333 — 0,0325  0,3008 9»167

1
——0,95+0,90—0,0025+-0,02
3

0,167 x 2500
Q=— :; = 27.8 cm?,
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c) Supposons que pour des raisons de construction ily ait

une armature secondaire v = 18,10 cm?® (4 barres de 24).
mo 15 X 18.1
= = 0,109.
bH 2500 0,10

D’aprés la formule (51) :

' 1 1 1 1 : 2
Q) |-g 40,90 x 0,109]—0,4 [§+0,95 x 0,109]— 2 _0.109 [?— 0.9540,90 -

_ 12

bn 1 2
5= 0,95 - 0,90 4 0,109 <4,90 —1 ) — 0 0028 + 0,02
mQ 0,076
—_— == 0,195,
b 0,389 ’
0,195 2500
Q =——X——)— = 32,5 ¢,

13
La section totale d’armature comporte donc 50,6 cm?, soit
prés du double de celle de la solution b).
d) Si les deux armatures étaient égales, l'armature totale
serait encore supérieure.
-L’équation (53) s’écrit :
mQ\* mQ 1 . ,
0,81 <_b?> +W[2 (3 0,90+O,90> —+0, 40 (1 l,90+l.b()5>]
+ —1-—— i—]— 0,20 =0
12 3 - ’

mQ\?* mg)
Y e 2 x 0,0308 ——— 0,05 — 0,
08 (bll> tT2x bH

md _ —o 0308+\/0.000948-|-0.0i05= — 0,0308-+0,2033 =0.210
T 0,81 0.81
0.210 X 2500
Q= X =35 cme.

15

La section totale d’armature est 70 em?.
Ces éxemples suffiront pour mettre en évidence tout I’intérés
" des formules (51), (52) et (53).
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CHAPITRE VIII.
Section rectangulaire,

LA COMPRESSION EXCENTRIQUE DONNE NAISSANCE A DES TEN-
SIONS DE TRACTION COMPATIBLES AVEC LA RESISTANCE A
L’EXTENSION DU BETON.

55) T'héorie générale et discussion. — Lorsque l’effort de
compression est appliqué en dehors du noyau central, il déve-
loppe dans la section des tensions de traction qui devront &tre
supportées par des armatures, 4 moins que l'on ne puisse
compter sur une résistance suffisante du béton i l’extension.
A ce propos sc¢ manifeste de nouveau une grande diversité
d’appréciations dans les divers réglements nationaux.

Les prescriptions autrichiennes qui admettent des tensions
de traction du béton relativement élevées dans le cas de la
flexion simple conservent évidemment les mémes dispositions
pour la compression excentrique. '

Le réglement suisse admet des fatigues de 8,9 et 10 kg/cm*
d’apreés la nature de la sollicitation et le réglement allemand
5 kg/em* pour tous les cas.

Dans les autres pays, en général, il n’est pas tenu compte:
de la résistance & la traction du béton. La prudence la plus
scrupuleuse semble cependant pouvoir s’accommoder de
fatigues modérées de traction, telles que celles admises en
Allemagne et en Suisse; ¢’est pourquoi un examen succinet de
cette hypothése parait intéressant.

Il sera effectué par la méthede classique de la flexion plane
composée, en admettant I'invariabilité du module d’élasticité
du béton dans toute la section. Ce point de vue est plausible,
puisqu’il ne sera en principe question que de tractions trés
faibles. Les formules (40) 4 (50) du chapitre précédert sont
donc applicables. Il suffit d’y adjoindre pour la tension maxi-
mum de traction du béton.:

_ N/BH Ne/bH N (e—¢)/bH?
T S/b6H  1/,/bH

.. (3%

b

— [ bH2
v /

Le tableau VIII est donc utilisable, et les problémes pra-
tiques se résoudront de la mé&me maniére que dans le chapitre
précédent. Ils sont cependant compliqués du fait qu'il faut
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veiller & demeurer en deca des limites admissibles pour les
tensions maxima de compression et de traction. La réparti-
tion des armatures ne change pas cependant, I’armature prin-
cipale doit rester dans la zone comprimée, attendu que les
compressions admissibles sont trés supérieures aux limites de
traction. En principe, la meilleure économie reste réalisée par
I'armature unique comprimée, qui utilise mieux le métal que
l’'armature étendue. Ceci nous autorise a conserver les nota-
tions qui ont été employées dans le chapitre précédent pour les
sections des armatures, Q. désignant l’armature principale
comprimée.

A ce chapitre s’applique I'inverse d’une remarque formulée
pour la flexion simple. Il faut s’attacher pour réaliser 1’éco-
nomie d’atteindre simultanément les taux limites de compres-
sion et d’extension du béton. Cette régle conduit 4 des sections
de dimensions raisonnables et surtout a une économie -d’ar-
mature. Il est évidemment recommandable d’utiliser tout
I’espace disponible ou de ne limiter les dimensions que par des
conditions pratiques de proportion. Mais méme dans le cas
ol l'espace utilisable est suffisant, I’économie des matériaux
exige d’atteindre autant que possible aux deux arétes les
limites pratiques des tensions.

Il est nécessaire d’ajouter que l’emploi de la présente
méthode ne pourrait se justifier que lorsque I’excentricité reste
faible et qu’ainsi les tensions de compression ont une grande
prépondérance sur celles dues & la flexion. Les tensions de
traction dans les armatures sont, en effet, trés réduites; le
métal est trés mal employé a 1’extension. Siles efforts de cette
nature étaient au contraire importants, il serait préférable
d’utiliser la méthode du chapitre suivant qui fait supporter
tous les efforts de traction, & un taux élevé, par les armatures.
Il faudrait théoriquement y recourir des que les calculs effec-
tués par la méthode du présent chapitre établissent la néces-
sité d’une armature étendue.

Passons rapidement en revue quelques applications en
utilisant pour la facilité autant que possible les mémes données
que dans le chapitre précédent.

APPLICATIONS.
56) Vérification des tensions, — (Voir n® 50.)

N
a) N =50 000 kg, = 20 cm, e 1,25,



I \-c
=02, —=293
" bH? 2,0,
S0 _ 1,073
pH
I
2 o — 0,208,
v/
1
, 6112 = 0,184,
v/
t= o 2 14,65 + 12,08 — 23,70 kg/em?
7 10737 0,208 + 12,05 = 23,70 kg/cm?,
12,5 2,5

t = - = '1 —_ (=R, 2
5 1,075 0.184 ,65 — 13,60 1,95 kg/em?.

b) Méme pourcentage total de métal, mais réparti égale-
ment entre deux armatures :

\

N
0,23, —0 — 2,875,

u bH:?
L e = e —

bH 5 /bH = v,/bll =0,1967,

¢ — 12,5 2,875 1165 0 .

b= 1,075 T 01067 ' D ~+ 14,60 = 26,25 kg/cm?,

ty = 14,65 — 14,60 = — 2,93 kg/em?.

37) Résistance limite. — _—
(Voir n° 51.) Elle sera dé- Y | |n=l8s
terminée par la plus défavo- ‘1{— — #—
rable des deux conditions de A £ " |
limjtation des tensions de e‘%—m_+ l {

compression et de traction,. 4_ i feo
a) Limite de la valeur d'un — | —+ q 1T
effort normal d’excentricité
donnée :
t/, étant limitéa 35kg/cm?,

9

limitons #, & 5 kg/em® et
soit e = 20 cm. Les deux
conditions s’écrivent : Fig. 17.
N 1 0,20 N N
= —| —+—— 0,932 + 0,963 |= 1,895 —,
oii| 1,073 70,208 ~bn < + ) > bH

N[t 09
5.___[___0] N[0952—1087:|=—-04')5

bd [1,075 0,184 bH bH °



D’ot N .
ou bll <|su5 e T < 055

La premiére condition est la plus défavorable et donne ;

N < £.000 x —
1,895

)

ou 74.000 kg.

b) Limite d’excentricité d’un effort normal donné.
Soient N = 40.000 et ¢, = 10 kg/em?, 5= 35 kg/em?®.

N
Alors — — 10.
TS Th

Les deux conditions s’écrivent :
] .
35 — 10 [—'—+L] dot — < [i’—-i—J 0,208 ou 0,533
"L1.073" 0,208 J’ 1 10 1,073~ B

e
10 =10 | o ] —< +L X 0,184 ou 0,355
Tl G03T 0.8 1,073 ’ 199

Cette fois, c’est la limitation des tenswns de traction qui
e .
limite I’excentricité a T 0,355 , soit e = 35,5 cm.

58) Calcul des dimensions (voir n® 52). — Celles-ci seront
déterminées par la plus défavorable des conditions de
résistance a la compression ou a la traction, a moins que ’on
n’impose la condition de réaliser a la fois les deux limites de
fatigue.

a) Calculer la hauteur d’une piéce delargeur donnée, soumise
d un moment et a un effort.normal donnés, les tensions maxima
de compression et d’extension devant rester inférieures a des
taux de sécurité fixés et le pourcentage, ainsi que la répartition
des armatures étant fixes a priori.

Par exemple b= 25, N = 25000kg M = 600 000 kgem.,
t'py = 40 kg/em? et 1, = 5 kg/em?, « = 1,075.

Choisissons C == 0 (armature unique) et un pourcentage
d’armature de 1,6 p. c¢. Dés lors (voir paragraphe 52 a) :

m()

v
— 0,24, — = 0,416,
o 1l

I
1o

1
So 4 — /b”z = 0,285, — /blli = 0,204 .
o v/ o/
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Les deux conditions s’écrivent :

25 000 600 000
25 X H 28 x H?
1,24 + 0,285 ’
25 000 600 000
2 x 0 25 X H?
L 0,204
Elles donnent lieu aux deux équations du second degré
H® — 20,45 1— 2110 = 0,
H? 4+ 164,211 — 23560 = 0.
La premiere admet comme racine H — 57,07 cm, la

40=

seconde Il = 92.63 cm | laquelle fournit la solution.
25 G600 600 000
e 23x92.65 25%92.65° -
rification : t;= - = — 87 13,70 = 5,
Vérification : ty 134 5,501 870 + 13,7

25 000 600 000
26 92,65  25x92,65°
1.24 0,285

La fatigue de compression du béton est trés réduite, 1'utili-
sation du métal mauvaise. Les tensions de flexion sont trop
importantes par rapport & la compression. Nous examinerons
plus loin §’il n’y aurait pas d’intérét a recourir & une arma-
ture de traction sans compter sur la résistance a l’extension
du béton, mais en faisant travailler ce dernier par compres-
sion au maximum,

b) Méme probléme, mais H étant donné, calculer b.

Supposons que N = 80000, M = 1600000 et H=100

Les équations s’écrivent :

'y — == 8,70 + 9,85 — 18.55 kgjem®.

§0 000 1 600 000
40 = + )
1,24 x100x b 0,285 10 000 X b
5 — 80 000 1 600 000

T 1,24 x100% b + 0,204 > 10 000 x b’

dont les racines sont b == 30, 20 cm et 27,7 cm.
La premiére valeur fournit la solution.

Vérification :

. =+ 80 000 1600000 21,40 + 18 60— 40
1,24 X 3010 0,285 x 301 000 ’ ’

ty = — 80 000 + 1600000 21,40 + 26 = — 4.60.
1,24 X 3010 ' 0,204 x 301 000 T ‘
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Dauns ce probléme-ci, I'excentricité étant réduite et la pres-
sion considérable, les méthodes du présent chapitre sont d’ap-
plication avantageuse.

59) Calcul des armatures. — (Voir u° 53). Le probléme se
pose de la méme maniére que dans le chapitre précédent :
Ayant déterminé a priori la section de I’armature secondaire
w (tendue) éventuellement nulle, ou bien ayant spécifié qu'elle
doit étre identique a celle de ’armature principale Q, calculer
cette derniére section. Les conditions qui permettent ce calcul
sont que la tension maximum de compression doit &tre infé-
rieure 4 t',, celle de traction inférieure a ¢,. Cette fois encore
la solution sera déterminée par la plus défavorable de ces
conditions. La premiére s’exprime par les équations (51), (52)
ou (53) du chapitre précédent.

Pour la derniére (limite t,), il est possible d’établir de la
méme maniére des équations analogues qui s’écrivent :

N 1 mwl 1\ 1 Ne 1J_mw<1 1 Mmw
bH 1, bll o) a | bl 2 el « 12 bH )

1

précédent. Pratiquement, si des raisons de construction exigent
qu’il y ait une armature » dans la zone étendue, il sera toujours
préférable de la considérer comme armature principale, en
négligeant la résistance & la traction du béton. A moins cepen-
dant que, pour éviter des [issurations on ne veuille limiter 7,.
Le plus souvent, on recherchera d’abord les tensions qui se
produiraient dans la section sans armature. Sil’on trouve une
tension de traction exagérée et importante par rapport a celle
de compression, on recourra & une armature de traction que
I'on calculera par les méthodes du chapitre suivant.

Si l’on trouve une compression exagérée, accompagnée de
tractions faibles ou relativement faibles, on utilisera une arma-

/’
! mo [ 2 1% N ( 1
+ — | = — —
3 bH bH¢, o bll’tb a  (54)
1 N 1 Ne : '
6 bHty, 2 bHU, 12 -
T U N A/ Ne 1 (59)
5 2T g o\ T a.>+ bH2, «
2/'mg) \2 Qmsz 1 1 1 N 1 1 Ne 1 N Ne
I =) — == e ===
bll bll 3 o «¥f bHE « o) 20H%5 | 12  66He,  2bl1,
Les calculs s'effectuent comme il a été indiqué au chapitre  (56)
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ture de compression, calculée d’aprés les formules (52) ou (55)
en supposant I’armature unique.

Si, ponr des raisons quelconques, une armature secondaire
était indispensable et que, cependant, l’application des
méthodes du présent chapitre fiit opportune, les formules (51)
ou (54) donneraient la solution.

60. Exemple numérique. — Soit sur un pilier carré de
100 x 100, supportant une pression totale de 150.000 kilo-
grammes, excentrée de 26 cm suivant une direction paralléle
a un des 20tés. Les fatigues limites sont #'; = 30 kg/em® et
t,. =5 kg/cmz. Dans la section non armée, les tensions maxima
150 000 150000 x 26
10 000 * 100 x 10000

6
t, = 23,4 — 15 = 8,4 kg/em®.

Les deux tensions sont exagérées. Cherchons a les réduire
aux limites admises par une armature dans la zone comprimée,
qui se calculera tout d’abord par la formule (55).

seraient: t/,= = 15 423,4 = 38,4 kgjem?,

1 1 I
Soienta = 1.075, — = 0,93, 1— — — 0,07,(-) =0,863,
o

« o
e = 24.

N 150 000 5
BbHt, 100 x 100 x 5
Ne 150 000 x 24

= = 0,72.
bil2ey 100 x 10000 x 5 ’

m
L’on obtient la valeur = 0,077, Q= 51,3 cm?

La formule (52) fournit pour

N 0,5 Ne 0.12
oHE, 0 bHE,

la valeur

= 0,084, Q = 56 cm®.

I1 faut adopter cette derniére solution.
Le tableau VIII permet de vérifier que :
mQ

pour ;-

= 0,077, t, = 5 kg/em® et t’; = 30,65 kg/cm®;

pour

’:H = 0,084, £, =30 kgjem® et t;= 4,70 kg/em®.
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Supposons maintenant que, par raison de construction, la
. section doive comporter une armature secondaire de 27,14 cm?*
(6 barres de 24 ™/™).

mo 15 x 27 .14

= = 0.0407.
bH 10000
o : , mQ
Dans ce cas, d’aprés la formule (54’,— = 0,0650
m{)

et, d’aprés la formule (51), el 0,0865.

Il faut donc presque la méme armature principale que
lorsque celle-ci est unique, elle est en effet de 57,66 cwm’.
L’armature totale comporterait donc 84,80 cm®,

61) Condition du maximum d’utilisation. — Elle revient a
exiger que les limites admissibles de ?’; et ¢; soient atteintes

t’
simultanément. Dans la flexion simple, le rapport t—b- dépend

b
uniquement du pourcentage et de la répartition de I’armature;

en flexion composée, il dépend de plus de 'excentricité rela-
. e - y etlt s . .
tive T La condition d’utilisation maximum est, de ce fait,

une complication supplémentaire et elle est le plus souvent
impraticable.

Le probléme le plus habituel, celui du caleul des armatures
(n° 59), les dimensions extérieures de la section du béton
étant fixées a priori, n’admet pas cette condition supplémen-

. mQ .
taire. Nous avons vu, en effet, que i est complétement

déterminé par 1'une des conditions de limite de ¢, ou de ¢/, ;
ce n’est que par un cas fortuit que les denx limites pourraient
étre réalisées concurremment. Le calcul des dimensions de la
section d’aprés le numéro 58 peut s’accommoder de la condi-
tion de 'utilisation maximum et dans le cas ot la hauteur totale
de la section est fixée a priori, elle mérite de retenir 'atten-
tion, car elle réalise la condition de 'armature minimum.
La méthode a suivre est la suivante :

m t
1) Calculer mm en fonction de il “et du rapport ;i,

. mw . .
éventuellement aussi dem si une armature secondaire est

jugée indispensable.
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m
2) Cette valeur de T étant connue, calculer & par 1'une

des conditions équivalentes, de telle facon que la limite de
t'; ou t; soit atteinte.

La seconde opération ne différe en rien de celle qui a é1é
mg)

exposée au numéro 58 b), ol nous avons supposé W

déterminé d’une maniére quelconque
me

I1 ne reste donc qu'a exposer le calcul préliminaire de o
)

Exprimous & cet effet I'équilibre des moments des forces
internes autour du point d’application I' de la résultante des

forces extérieures

i (’ ~)
1 zt;[1x ¢ mQ s e (_‘_ H a
[ —;,]+ (D =

CoaNITr2 1z e ]
—— | —_— {1 ——)—] —4 — — ——
2 Hu[31 bH 6|\ « z ( n)e[a 5 H uJ
H
1
mw o H/1 €
b, 2\a
H
+—f > %

’;— fn —.\;T_F :&N
|

"
| /
e Z .
l

Fig. 18
s
or. X_ b , ot I'on déduit finalement
’ I
vy T 4’
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\”z)[ﬁ—@‘:ﬂl O*E'JJ

’ . mo .
Si l'armature est simple, i =0, et la formule devient :

o ALTRE A Lt (),
T e

Si dans la formule (57) on introduit l'expression » = CQ, on obtient la
formule :

Uy 1210, 3 t's € U
0 ] :;-n( >| [‘*“‘(”7)]

Y [ [ T D

toujours linéaire et que nous ne citons que pour mémoire.

On pourrait en particulier pour C = | (armatures égales)
écrire une forme particuliére de la formule.

On utilisera surtout les formules (57) et (58) qui peuvent
étre facilement traduites en deux tableaux analogues aux
tableaux I et II.

’

cep Uy . .
Pour différents rapports n et différentes valeurs échelon-
N € . . y \
nées de T ¢ o premier tablean donnerait d’aprés la formule

mQ .
(58) les valeurs deW pour C = 0, un secondles valeurs d'un

coefficient de correction applicable pour toutes valeurs de C,
que l’on peat déduire de la formule (57).

Ces tableanx ne présentent pas un grand intérét général;
ils sont trop particuliers pour que nous les introduisions dans
la présente note; il suffit de les avoir cités.

ATH ¢tant ainsi déterminé, nous pouvons, pour terminer la
ALES

résolution dn probléme, appliquer purement et simplement ies
calculs du numéro 58 b, c'est-a-dire recourir au tableau VIII,
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A \ ") AY
En effet, nous pouvons, grace a ce tableau, ca,lculerw, d’on

e v e . . .
—=— — —et ainsi de suite.

1
62) Exemple numérique.-—— Soient [l =100, ¢ = 20, —=0,93
o

1
et 1——=0,05. Supposons qu’il n'y ait qu’une armature,
-4

done v = 0. Les limites admissibles de tension étant t's = 40
ot t— 5, 2—8§
173
mQ  64[2.67 — 0,20 X 9] — [0,67 + 8 — 0,20 X 9]
BH 2 81 x (0,20— 0,08, (0.95 X 9 — 1)
D’aprés le tableau VIIT :

= 0,267.

S, v V'
—° 1,267, ——0,405. — — 0,595
bH i — 0408 T
%: 0,403 — 0,200 — 0,203,
1/ Ijv
— /bR = 0,314, - --=0,215.
v/ ’ bit? i
Pour calculer b, il suffit d’écrire :
N N x 0.905
40 = + —,
100 X b x 1,267 100 X b X 0 314
N '] 3,60N
d’ob = 11,97 +-1631=——
o8 10000 7 19 1= 0500
N 100
(0) déduit : — = —— = 278,
n en aeduil b" 5,60
e
s =278 % 0,208 =3
Comme vérification :
— 27,8 5,65
t, = + =26,8 — 21,8 =35,

1,267 0,213
SiT’on adoptait un pourcentage d’armature inférieur a celui
calculé ci-dessus, ¢, serait inférieur 4 40 et I'armature serait
mal utilisée et peu économique, car, malgré le pourcentage
réduit, la valeur absolue de I'armature croitrait a cause de
I’augmentation prépondérante de la largeur calculée b.
Si I'on adoptait un pourcentage supérieur d’armatuare, ¢,



serait inférieur 4 5, mais b ne diminuant que faiblement, la
section réelle de 'armature serait également plus grande dans
ce cas.

Le probléme ne se présente pas sous une forme praticable
lorsque la largeur b est fixée a priori et qu’il s’agit de calculer
la hauteur H en réalisant simultanément les tensions ', et #,.
Il semble ne pouvoir étre résolu que par des titonnements
laborieux; le point est d’ailleurs d'un mince intérét et ne sera
pas examiné davantage.

CHAPITRE IX.

Section rectangulaire.

LA RESISTANCE AUX TENSIONS DE TRACTION PROVENANT DE LA COM~-
PRESSION EXCENTRIQUE EST ASSUREE UNIQUEMENT PAR UNE
ARMATURE (1)

63) Théorie générale. — Ce chapitre est I’analogue du cha-
pitre I de la premiére section; la résistance a l’extension du
béton est négligée. La figure ci-contre

*‘ N définit les notations employées, dont

une nouvelle E sert a déterminer la

position de leffort de compression

I E par rapport 4 l'axe médian de la sec-

’F 2% | tion, situé aégale distance des arétes.

| % | Cette distance n’est donc pas I’excen-

;] % tricité; on pourrait lui affecter une

— é" "{‘ désignation spéciale (écart, par exem-
A 1 ¥ \ ,

% 2 L’unique longueur a laquelle s’ap-

J—é —_ L plique le nom d’excentricité est le

P 19, bras de levier de la force normale

, résultante sollicitant la section par
rapport au centre de gravité de la partie active de celle-ci,

(1) Le manuserit de ce mémoire était terminé depuis plusieurs semaines
lorsque j’ai eu eonnaissance d’une note de Iingénieur hollandais, M. W.-J. Wis-
selink, publiée dans le fascicule du 15 juillet 1922 du périodique De Ingenieur.
Les formules qu'il établit présentent beaucoup d’analogie avec celles du chapitre
ci-dessus. Le rapprochement des dates de publication et les caraciéres distinctifs
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+  c’est-a-dire abstraction faite de la zone d’extension du béton.

. L o \
C’est la seule distance satisfaisant a la formulee = —.

Or, le centre de gravité de la section active n’est pas ou
n’est que difficilement connu & priori; il est peu pratique de
s'y référer et son lieu géométrique dans la piece constructive
examinée ne présente rien de tangible ou de remarquable.

Toutes les méthodes qui se référent 4 une « excentricité »
différente de celle qui vient d’étre définie et lui appliquent

- M . .
une propriétéee = ~ sont, ou bien entachées d’erreur systéma-

tique, ou d’'un emploi strictement limité aux cas ou les hypo-
théses particuliéres faites sont réalisées.

Le choix de 1’élément E élimine toute inexactitude et con-
duit 4 une solution pratique dans tous les cas. En effet, le
calcul organique d’une construction ne peut étre entrepris que
lorsque tous les éléments de la sollicitation extérieure, en
tenant compte des liaisons, sont connus, c’est-a-dire lorsque
le probleme de statique extérieure est résolu. Il est done
toujours possible de tracer la ligne des pressions et de la
rapporter & un axe médian que I’on peut généralement se fixer
pour la construction et qui sert habitnellement d’axe primitif
pour la conception et le dessin du projet.

La proportionnalité des tensions s’exprime par la relation

“ta h—x L h 1

connue : Frimieant d’ot : R

miéy £ a

1 -

+ mty

L’équation d’équilibre s’écrit :
bxt's x— 1l h
N =2 yomer, TN g,
2 x

Aprés transformation et tenant compte des hypothéses
H=oahetw=CQ,

N
mQ 1 bht'y

bH .\ [ [ ( ls )]2_ i .
9 )Y QA | ¢ —— {1 —|a - 1](1
(d + mt',,)} mi p \,a ) mt'y mey (a ( +mt'b>

des deux études suffiront pour établir quiln'y a 1A qu’une heureuse coincidence.
Il m’est trés précieux de trouver une confirmation de mes propres travaux, ¢xé-
cutés de 1920 4 1922 d’unc maniére indépendante, dans la communication d’un
spécialiste autorisé, auquel jai cul'orcasion déji de me référer an chapitre VII.




— 127 —

Or [voir chapitre I, formule (3)], le premier terme du second

. mQ
membre n’est autre que la formule de o pour la flexion
h

. . 7.1 s s, ’\O .
simple, quiaétéreprésentéepar — expression dans laquelle
. — Lp
la
K <a—4)(4+- , )]
! 1 L mt'y
A, = 3 (2) ety = (4)
9 (l 4 ta la 2
mi'p mt'y mt';
L’équation peut donc se transformer comme suit :
o]
iﬂ_ 0 b, ). .o (59)
bh 1— C,u
mg) mN
Si C = o, armature simple, —— = A, — —— 60
matu P T =00 o, (60)

Le tableauI doune les valeurs de A,, le tableau II cellesde .

Fig. 20

Pour exprimer 1équilibre de rotation, prenons comme
‘centre des moments le point d’application de la force normale
résultante.
' 'L‘équation‘ s’écrit :

“ph — H4/ n
ot (L‘ ———I- >+771mt’b0—x—“<l<l+~ —h> —t <I' — —+ h>
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On en déduit aprés transformation :

3<£ “) (1 fa 1
mQ h 9 y + mit'y +
bh ta
1— (a2 -1 1 5
6 (1 o Nt B, (= “(~ Tt B)( E
+ mt’b> mt'y) h T ly ./ Tyt
mt',

Si la section est simplement armée, C = 0 et 'expression
devient :

[3-3] o)
5l —— — —=
mQ_ h 2 aa =K. . (61)

E t, \2 (g E o
6 (1 _— -+ 1
(ai) o 3+

Si C est différent de zéro, on emploiera I’expression avant
précédente sous la forme

m{) Ko
e ... (62)
Bh I —x
en posant :
/ ta . o E a
{— (a—1,( 14 — Flh +— —1 ———1
mep 2 h 2 -
1= ¢ X o —ETR a (65)
a ’ .
E/h — —+1 ———H1
me's h 2 + h 2 T
64. Discussion de la formule (61). — Pour une valeur
t
donnée du rapport :—i"'T, il existe une limite intérieure de W
mt’, ' 1
) .o omQ E  a- t,
fournie par I'équation — =0 ou 3| — - — 1+ t 1=0,
bk h 2 mt’),
E a 1
d’ou : — =—
b h 2

- la
1 <4—|— mt’b>'

. VA
Comme cette valeur est plus petite que 2 e¢lle correspond
4 un point d’application de la force normale a I'intéricur de la

. la - .
dection. D’autre part, pour o constant, K  tend assez rapi-
mi
15
dement vers une limite lorsque N croit.
[
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Pour le mettre aisément en évidence, on écrira :

L.
< o ) 3<1+n7'b>—
ol 14 —

K = mt's Bh—o2+1 By . (64)
6(1 fa ) fa S LB ! -ﬁ]
< " mt, /] mlp mt'b[h + 2
[Voir formules (2) et (5)].
E . 1
Lorsque — == Ko = =A

t t
2 (4 4 = -
mtp mt
ce qui était évident, d'aillenrs, a priori.

On remarquera que :

B4 mN
K, =A, — = . = A=,
3 t
L+ (1— ) Phta
mty | 2 )
d’aprés les formules (64) et (60).
mN Bolt
Done : = )

bh ta ta a
'mt’b [E —|— <| -_ ?>h :l
mN [IC (I — —)/l]

bhgta

mt'y

NI:IZ + (4 — —2——>lz ]
ou euncore —B, .(65) [voirformule (5)].

bh2t'y

N [E + (1 — %—) h] n’est antre chose que le moment de

la force normale résultante par rapport au centre de l'arma-
ture étendue.

Dans le cas ou il y aurait une armature double, la confron-
tation des formules (59) et (62) ou mieux, 'expression directe
de I’équilibre de rotation autour du centre de 'armature prin-
cipale conduisent au résultat

T,
|— Loty .. (66

bR, T
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formule identique a la formule (6) avec

c?»——['l—(oc -1,(4 + nf;’b )] (2 —a). . .. ..\7)

Le tableau I donne les valeurs de B, le tableau 11 celles de ¢.
On peut ainsi résoudre tous les problémes de la [lexion com-
posée par I’emploi des mémes tableaux que pour la flexion
simple.

APPLICATIONS.

65. Recherche des tensions. — Soit une piéce rectangulaire
de dimensions & = 50 ecm. et H = 97 cm., avec A = 90 cm.,
d’ott & = 1,075; 'armature principale comportant 15,21 c¢m?,
P’armature comprimée la moitié, donc C = 0,50, Elle a a
supporter une compression N = 20,000 kg. agissant a dis-
tance E =90 cm. du milien de la piéce. Calculer les fatigues
extrémes.

mQ 13 x 15,21 0 0507
bh Buxwo o oo0¢

K
=+ ——‘;- — 11— 05375 — 1,4625 ,
]

4

L7

a’ 5
P ——Ki —2->=0,5570.

D’aprés les formules (62) et (64),

B
Ao— t_o. —
a
[ L)
i) i X 1,4625
bh 0,5375
1 — 050 ¢ ——
>0 T1,4025
lg med )
Pour —e = 1,70, — = 0,0476 | A,=0,1089, B, = 0.1623. 1 =0,469 |.
mip bh i
ty mi} - . .
Pour——=1,60, — = 0,0334| A,= 0,1202,8 = 0,1676, » =0_,500].
mt'p bh ik
mQ . ty L
D’ou, pour W = 0,0507, oot 1,6535.

D’aprés Péquation (59) :
13 X 20000
4500 X ¢,

b

0,0307 X <1 —0.50 X o,4s7>= 0,1149 —
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15 x 20000

Qot: —— T ) 4449 — 0.7563 X 0,0507 — 0.0766,
500 x 1,
t 15 20000 o
“ = 1500 x 0.0766 g/em?,
, 872
)= ——————— =35 10 kg/cm?®.
15 % 1,6535

Il a été choisi & dessein un cas assez compliqué avec double
armature, l’absence d’armature comprimée allégeant considé-
rablement le calcul sans rien modifier cependant au principe
de la résolution du probléme.

Le calcul par la voie analytique exige la 1esolut10u d’une
équation du 3™ degré assez complexe. La comparaison pra-
tique des deux méthodes mettrait en relief tous les avantages
de simplicité et de rapidité de celle qui vient d’étre exposée. Il
faut ajouter que s’il existe d’assez nombreux tableaux en vue
de la détermination de l'une ou de l'autre dimension des
sections soumises a la compression excéntrique, il n’en est
guére qui se prétent en méme temps au calcul des tensions.

66. Résistance limite. — a) Le probléme qui se présentera
le plus souvent consistera a rechercher le maximum admissible
pour un effort normal d’excentricité donnée,sans que les limites
imposées pour ', et ¢, puissent &étre dépassées. Il est possible
d’opérer absolument comme dans le probléme précédent. Siles
limites fixées étaient z, = 1000 et #’, = 40 pour la piéce
étudiée dans le § précédent, ayant trouvé que pour la section

dounée et l'excentricité donnée, %: 1,6535, la limite réelle
. ml p

a appliquer est ¢’, = 40 et alors #, = 1,6535 x 15 x 40 =992
kg/cm?, d’ou N = 22 800 kgs.

b) Bien qu’il soit d'un intérét pratique plus restreint que le
probléme précédent, il est utile de montrer comment peut se
calculer 'excentricité limite admissible d’un effort normal de
grandeur donnée. Effectuons cette recherche pour la méme
section que ci-dessus, mais en supposant, pour simplifier,
qu’il n’y ait qu'une armature simple, ¢’est-a-dire que C = o.

I1 faut recourir aux formules (60) et (65).

Supposons © N = 20000, ¢, = 1000 et 5 = 40,

N 20000 m
Done, —=———— —0 111; d’autr 't —— = 0,0507.
© bty 50X 90 x40 autre part = >
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me) N 1
La formule (60) peut s’écrire ; — = A, — —— ,
ule (60) peut s'éerive : o = Ko — o —-
mt'y
N ta m&l\
d’ou : —_— A, - — .
bht,b mt'b( ° bh)
12
Pour — ==1,60, A, = 0,1202 (tabl.])
mity
N
et —— ==1,60 [0,1202—-0,0507:|= 0,111.
bht

. . 2 ’
Donc la solution est fournie par la valeur —: = 1,60, d’ou
mey

t, = 1,60 x 15 x 40 = 960 < 1000.
D’aprés la formule (65):

E — & B,  0,1676 5L av 1075
A + s TN o " , avew a = 1,075,
bht'y,
E
Donec : - = 1,51 — 1,00 4 0,5373 = 14,0475,
et Eim. = 1,0475 X 90 = 94,5 cm.
67. Calcul des dimensions. — a) La hauteur est fixée a

priori ; il s’agit de caleuler la largeur et la section d’armature
d’aprés les limites assignées & ¢, et ¢',.
Soient : H= 105, h =100, (a = 1,05).
N = 20 000, E =200, ¢, = 900, ¢, = 30.
E K « ta

— =2, — 41 - —=12475, et = 9.
R T 2 R
D’aprés le tableau I : 4o = 0,0833 ¢t B, = 0,1481.
D’aprés la formule (64): M= — 0,0835 — 8L 0555
aprés la formule (64): =0 %245 O 335.
. . - _ 15Xx20 000
D apres la formule (60) . 0.0533 = 0,0833 'Emm,
Lo 300 000 it
: == {1l em,,
on 90 000 % 0,03
0,0533 x100x111
Q= = 39,5 cm?,

15
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b) La largeur étant fixée a priori, il s’agit de calcaler la
‘hauteur et la section d’armature.

La solution s’obtient par résolution d’une équation du
second degré; méme dans le cas le plus compliqué d'armature
double, elle est encore d’une trés grande simplicité.

Soient b=40, N=20 000, E=90, a=1,05, C=1, £,=1200
et 1= 40

mtt =2, dou A,=0,0835, B,= 01481, p=0425

b
et o =0,8073 (tableaux I et IT).
Les équations (66) et (59) combinées dounent 1'équation :

N il-———'/
[E+< 2 l] R-I- Co (AO—LN)

bhet'y —tp bht,

Ly ()

équation du second degré en k.

0.8075
§81+————0,0833 ) 40 x 40h* —
‘(0’“ 0 ) x
- 0,8073
—— 4+ 1-0,525 [20 000h— —0.
L_,M_M%)+ , ]00( h—20 000X 90 =0

Aprés réduction, cette équation devient : a2—53,6h—4248=0,
dont la racine positive est
L= 98,70,
dou: H=105 X 98,70 = 103,5 em.
D’aprés la formule (59) :
00835 — 15 x 20 000
mQ 40 X 98,70 X 1200
Toh 1 — 0,495
Toll: Q— o — 40 x 98.70 % 0,0346 — 912 em?.
15
68) Calcul des armatures. — Considérons ’exemple d’une
pile-bajoyer d’écluse avee déversoir accolé [fig. 21 a)], cet
ouvrage séparant une riviére d’un bassin 4 marée daus lequel
elle se jette. Pour certaines raisons, imposées par les circon-
stances particuliéres, 'épaisseur de la pile est assez limitée et
elle est considérablement déforcée & la base par la présence

=0 0346,
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d’un aqueduc-larron d'assez grande largeur. Il en résulte la
possibilité d'extensions dans la magonnerie a la base de la pile
et la nécessité de U'armer de tirants. — Examinons I'hypothése
de calcul suivante :

La plus forte marée connue, augmentée d’une surpression
pour tenir compte d’une certaine houle, correspond au niveaun
de 1'eau effleurant le sommet de la pile (cote 4 7,00). Par
contre, le coté de la riviére est 4 sec.

Nous négligeons I'augmentation de densité due & la salure
de Veau de mer et premons comme poids spécifique de la
maconnerie 2300 kg/m* (béton).

Dans le cas ou I'aqueduc-larron est vide, la répartition des
forces normales dans les demi-sections de base AB est celle
indiquée par la figure 21 b); elle correspond au second schéina
de la figure 2] c) lorsque ’aqueduc est en relation avec 'aval.
Il n’a pas été tenu compte de sous-pressions dans I'idée que les
armatores importantes de la construction s’opposent & une
ouverture appréciable de fissures. Recherchons quelle est
I’armature nécessaire pour le cas de sollicitation le plus défa-
vorable de la demi-section Aa.
b=100, H=100, h=91, «a=1,10, E=237,5, N=8550,

t's = 30 kg/em? et ta = 600 kg. cm?.
- Les taux de travail de sécurité ont été choisis réduits a
dessein pour assurer une sécurité suffisante 4 la fissuration et
éviter les sous-pressions, de méme que pour augmenter la
section de fer afin de compenser les effets d’une attaque possible
par I’eau de mer, malgré I'épaisseur de ’enrobage (¢ = 1,10).

Supposons que ’on emploie une armature unique étendue.
On déduit de la formule (65) :

E o
I Y
(i + ;)

!
ty = bhB, ’
D o
Toi 1™ (7{—“_?)& 15 x 8550[2,614+1—0 58] ¢,
bhB, mt's 100X 91 X B, mtp
43,10 o,
@ B, mt'p
i 43,10
Pour e = 2,00, t, = WT x 2 — 581,
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t 43,10
Pour ——— = 2,10, lp, = ———— x 2,40 = 630 .
mt'y 0,143Y
Donc ¢ 600 pour _fa 2,039, d’ou ¢’ ——600 19,65 kglem?
. = N — = 2, , = = s g eme.
on F mt, * 7 15 x 2,039 Bl
Entin, d’aprés la formule (60) :
m&d 15 % 8550
— =0,0808 — ——— = 00,0573
b 100 x 91 x 600 °
91 x 100 x 0,0573
doun: Q= —-———=7348cm?,
15
(% Fo0)
(+ oo

be— — — 3

sk 362‘”8

Si ’on désirait recourir 4 la double armature, la résolution
resterait la méme et ne serait qu’apparemment plus compli-
quée.

Il suffit de combiner, comme pour le probléme 67 b) (calcul
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de la hauteur), les équations (59) et (66), ce qui permet

d’écrire :
E a
ta mN(T—Fi—?) - B Cop A m\N
mt's bht, =%z ( * 7 Thhe, >
mN t,
I s it Dk oA |
d’ou : = o Cong
o T 1— Cu

Supposons que 1'on ait choisi C = 0,5.

15 X 8550 ( 06 ta, N __(_);.*3‘9_
9100 mi'p 1 — 0.5
¢« = 0,5¢4,
° 1— 0,51"‘
0,5 X 0,621
14,10 3,06 x 2,1
P fa 9,10, ¢ i ( =G "0'5%’) 565
our = a = = .
» 19, 0,5 x 0,621 3
mip 0,1439 + X x 0,0768

1—0,5 x 0,328

0.5 X 0,612 )
1—0.5 x 0308
1—058x 0309 ) _¢00

14,10 <3,06 X 2,20 +

l,
Pour - = 2,20, te= -
me's 0,1400 05 X 0,612 0,0710
A0+ A s < 0500 < Y
L, 600
‘ot 4, = 600 = 2,1878, et 15— ————— — 18,30 .
d’ou ¢, pour —y ,1875, et t's 15521875
D’aprés la formule 59 :
1 N
0.0717 — 2% 8350 )
mQ 9100 X 600 0,0483 B
e =" =0,0573,
bh 1—0.5x 00,3115 0,08442
91 X 100 X
_ 00578 __ 21 g o |

18
La section totale de fer est 1,5 X 34,8 = 52,2 ¢m?® supé-
rieur de 50 p. c. a celle calculée pour le cas de l'armature
simple.
11 n’en faudrait pas généraliser que l’armature double soit
'toujours aussi désavantageuse; elle 1’est principalement dans
le cas préseut & cause des faibles valeurs de t/, et de x

(x - 0,3144
53,1878 '
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A t, constant, lorsque C augmente, t’, décroit et la con-
sommation de fer croit. Dans certaines conditions, l'inverse
peut s¢ produire lorsque t’; est constant, t, diminue en méme
temps que C et il peut se présenter un minimum de consom-
mation totale de fer pour une valeur de C > 0.

69) Probleme de la double armature. — Il se pose comme
pour la flexion simple de la maniére suivante :

Les dimensions de la section étant définies, ainsi que les
taux de travail limites, calculer l'aire et la répartition des
armatures nécessaires pour permettre a la section de résister
aux actions sollicitantes externes.

Il sous-entend qu’une armature simple est impropre a pro-
curer ce résultat dans des conditions économiques, parce que,
lorsque la limite de t’, est atteinte, la valeur de ¢, est encore
notablement inférienre & son taux de sécurité.

Soient b=100, =55, h=2350 («=1,10), E= 37,5, N =00 000,

t, == 1000 el ' = %0.

Combinons encore comme précédemment les équations (59)

et (66) :

N<E+1 a>
I - Co mN
h 2 =Bo+‘—‘—<“\a_‘ >

bht'y, 1 — Cp bht,

L
Comme 77:1‘67, A,=0,1127, B,=0,1641, 1=0,440 ©=0,660
mit

E
(tabl. et D), e —+ 1 — «/2=1,20.
l .

60 000 X 1 20 0 660 C _ 15 x 60 000
X e+ ——— (01127 — — )
50 X 100 X 40 1—0,44 C 50 x 100 x 1000
0,1959
ob : =00 46T,
d'ou 0,04'19 4,01
-D’aprés 'équation (59) :
' _ 15 X 60 000
mg 012 T B0 x 100 x 1000 0.0673
) - = 0,064 .
bh 1 — 0,44 X 467 1,05
50 x 100
d’ou : Q= ——T;)——— X 0,064 = 21,4 cm? ,

o = 4,67 x 21,4 = 98 cm?,
et Q-+ o = 119,40 cm?,
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11 est possible de calculer directement I’armature totale. On
déduit, en effet, de 1'équation (66) :

N |E/h+ 1 — «2]

mQ _ bht'y - B
bh ('c‘c
) 14+ +4— —
mQ ( [ < > ]
d’ou: (1 G =
ou < + ) bh oht'y

D’autre part, I’équation etabhe plus haut pour le calecul de C
donne comme forme générale de la solution :

1
[~ 5 ]
pte bht,
<|, +1__>

bht b

(=

d’ou :

l1
N{ —+1-
m{) 1 + o [ (] 2> ] N 1
1+C _—___.—B(, Ag—
( ) © bhe'y AT s
mt'b

Cette formule appliquée au cas que nous venons d’ exammel

Q
fournit effectivement la valeur&l + C> ";h = 0,3597, corres-

mQ
pondant aux valeurs de C et de o trouvées plus haut.
g

Certains auteurs font remarquer que, pour une valeur con-
stante de ?’;, il est possible de réaliser par le choix d’une
valeur convenable de ¢,, un minimum de la section totale d’ar-

s A me .
mature, ¢'est-a-dire de <l+C> . On pourrait rechercher
la condition du minimum de cette fonction en prenant comme

. . . At ) .
variable #,, ou ce qui revient au méme, —:— . La fonction
mip-

étant compliquée, de méme que sa dérivée, il parait plus
simple d’essayer quelques valeurs de ?,.
Si, dans ’exemple précédent, nous choisissons ¢, = 600,
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d’ou =1, A, = 0,250, B, = 0,2084, p = 0,800, ¢=0,720,

me'y
(tableaux I et II):

me) 1,800 _
1+C) —=——-{0,56 — 0,2084> + 0 250 — 0,30 = 0,529,
Hi 0,720 .

, 50 x 100
doh : <4 + (:>Q - —“)4(_5_ % 0,529 — 1095 cm?.

(
M2 5504

Pour z, = 720, on trouverait : (1 + (1) -

La différence est donc minime, beaucoup moindre que celle
qui est mise en relief par l’emploi de certaines méthodes
approximatives (1).

Mais si le gain d’armature est faible, il faut noter cependant
l'avantage trés appréciable de la réduction de fatigue de I'ar-
mature priucipale, ce qui est évidemment avantageux pour la
sécurité,

Cette condition du minimum d’armature totale peut &tre
envisagée dans les calculs des dimensions b ou & qui font
I'objet des problémes 67 a) et b), mais clle se complique du
fait qu'il faut rationnellement faire intervenir dans I’économie
la section du béton. Le plus souvent d’ailleurs, la solution la
plus avantageuse sera réalisée, si l’espace disponible le per-
met, par l'armature unique de traction, ainsi que le fait
ressovtir ’exemple du n* 68,

70. Cas des faibles excentricités. — Jusqu’a présent, les
tableaux I et II, qui sont établis avec une valeur inférieure de
%,— — 1 se sont montrés suffisants pour tous les problémes.

b

(1) Voir K. HaGer, op. cit., dont I'exemple ci-dessus est extrait
(pp. 193 et 196). ‘

Une note toute récente de Pingénieur hollandais F.-W. Dukxen
(De Ingenieur, fascicule 25 du 24 juin 1922) met en évidence, pour des
piliers rectangulaires a armatures doubles syméiriques et de faibles
cxcentricités, des différences plus sensibles. Elle éludie, contraire-
ment & Popinion exprimée ci-dessus, la dérivée de la fonction

me ) L -
(1 + C) o et conslitue ainsi une élude systémalique des conditions
b

optima. Voir aussi la nole précitée de M. WIiSSELINK.
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D’aprés la discussion de la formule (61), il y correspond une
limite inférienre d’excentricité définie par :

Il existe ainsi un point d’application limite de la résultante

des actions nounales situé 4 'intérienr de la section a une

h
distance de 1’aréte comprimée égale i -

Pour des points situés plus a 'intérieur encore

Afin de permettre d’appliquer les méthodes du présent
chapitre & des cas de ’espéce, les valeurs de A, B,, p etg
t
pour quelques valeurs de mt—a inférieures a4 1 ont été réunies
b
dans le tableau IX. ‘

La résolution des problémes s’opére de la méme maniére que
pour les excentricités moyennes et grandes:; il est donc
superflu de les reprendre. Il est cependant utile d’établir une
comparaison avec les résultats fournis par les méthodes dn
chapitre précédent, qui constitue le prinecipal intérét dela
question des faibles excentricités.

On a examiné au chapitre précédent [application n° 58 a)]
une poutre rectangulaire pour laquelle =25, 11=92,(5 h—86.

L
(¢=1,075), C=0, N= 2500, E =31,8, ¢,==40. Donc W =0,37.

1

D’aprés la formule (65)

(e =2
v Nw '2")__ 23 000 x 0,8325 9,67

oh B, T 93 x 86 X B, B,
Pour mt:'b = 0,80, t'; = 6?%;3 = 42,70.] d'ott pour ¢’y =40,
Poul,mt:b_ 0,60. tb_(%_ 59 40 Tft—b— =0,63
£,—0,63x15% 40=>390 kg/cm?, ':_If_) =ay— ;'% —0,478— 2__15X ’;::‘;30 — 0,03.

= = 0,2,

Or, dans I'hypothése du chapitre précédent,
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Le pourcentage d’armature calculé par la méthode du
présent chapitre est done linit fois moindre. Il est & remarquer
que, dans le cas présent ¢, = 390 et ', = 40.

Dans 'hypothése du chapitre précédent ¢, — 5, t’, = 18,55
et t', = 255 kg/em®. La différence des tensions calculée
explique suffisamment I’économie d’armature réalisée.

Le vrai probléme & résoudre dans l'application 58a con-

. ©omQ . .
sistait dans le calcul de % et s pour certains taux limites de
i h

fatigue.
Supposons que ’on ait choisi ?,= 480 et #,= 40;

la

_— 0,80, ', — 0547, B, = 0,2263, —— — 05378, C— 0,
mt'p 2

h est racine de I'équation du second degré :
B, bty ht — (4 — %) NL — NE =0,

0,2263 x 25 x 40 h* — (1 — 0,5375) 25000 2 — 25000 » 31,8 = 0,
h* — 51 h — 3515 = 0,

d'ou : h = 90 ¢m.. H = 96,75,
7 | 18 x 25
@_=‘o_ml\ — 0347 — 5 x 0007
Oh bht, 25 x 90 x 480

C’est-a-dire qae l'état élastique envisagé correspond exac-
tement 4 celui du caleul ordinaive des sections de maconnerie
sans armature, le joint étant supposé ouvert dans la partie
soumise a extension.

Si I’on choisissait une hauteur inférieure & H = 96,75 cm.,
%:—% augmenterait, cependant que ¢, diminuerait

On peut conclure de ce qui précéde qu’il est, en régle
générale, préférable de calculer les piéces soumises & com-
pression excentrique en négligeant la résistance i I’extension
du béton et en utilisant une armature principale de traction.
Cette conclusion est, abstraction faite de tout appareil mathé-
matique, conforme an bons sens. Les méthodes du chapitre
précédent, qui tiennent compte de la résistance du béton a
I’extension et prévoient une armatuve principale de compres-
sion ne se justifient que lorsque les excentricités sont trés
faibles et que l'on compte, comme dans les réglements suisse
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et principalement autrichien, sur une grande résistance du
béton a I’extension. Sans bénéfice au point de vue économique,
cette méthode parait plus douteuse que 1'autre au point de vue
de la sécurité.

Remarque générale. — 8’il s’agissait d'une traction excen-
trique, les formules du présent chapitre resteraient appli-
cables, 4 la condition de changer les signes de N et de E
(¢’est-a-dire de les considérer comme des grandeurs négatives).
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CHAPITRE X.
FLEXION PLANE COMPOSEE DES POUTRES NERVUREES,

7). Compression excentrique agissant dans Uintérieur du
noyau central de la section. Il n’existe donc que des tensions
de compression dans toute I’étendue de la section. La théorie
est en principe identique a celle du chapitre VII et s’exprime
par des formules tout a fait analogues. Avec les mémes nota-
tions, elles s’écrivent :

S
w1+ oy

M B /n 1\ mQ H  mQ
Y QSR (N Y O Vo
Bd® /+9<d= >T< a>dm+ad‘3d’

3 2 2
A IO L
oL

m&..

Bd® a? d*Bd ' o d* Bd '’
v dM/[RBd? v’ H »
4 SBd d 4 a'
15 [oMyBay
Ba? Bd® S/Bd
Ijv 1/Bd? ' 1/Bd
pa*  vd Bd* ~ vlid ’

et les limites du moyan central sont éloignées de G des
distances :

1
—/ Bd® -
¢ v/ _ I/Bd?

d S/Bd oM/Bd*’

R
¢’ v .

4 sBd

Si la section est sollicitée par un effort de compression N,
agissant avec une excentricité e (par rapport au centre de
gravité), les tensions aux fibres extrémes sont ;

N/Bd  Ne/Bd* N (e + ¢)/Bd’
i )

+ =
S/Bd ' T 1
— /B — | Ba?
v 14

t[,:=
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N/Bd  Ne/Bd* N (¢'—e)/Ba*

~ 8/Bd 1 oI
—[B&#  —/Ba&

v 14

B Ce qui a été dit
—— — —-"'J-. au chapitre VII au
sujet de 1’économie

T *n. ? 1 T " des armatures s’ap-
| . __L d P pliqueintégralement

q e,i — au présent paragra-

‘t— - _—1_ “‘—{“l_ - phe. La forme ner-
"l , _!s 3 vurée est évidem-
+ a—H l,’ ment plus avanta-

i geuse que la section

I . I rectangulaire; pour
| & une égale excentri-

i_ —_— I _-— cité par rapport au

— h— milieu de la hauteur
b =p'B de la poutre, elle
Fig. 22. permet de réduire

I'excentricité par
rapport au centre de gravité et méme, éventuellement, de
Pannuler, auquel cas nous revenons i la compression simple.

‘Il serait possible d'établir des tableaux analogues au
tableau VIIT, mais ce serait fastidieux, attendu quil en fau-

. - I .
drait un par série de valeurs de 3 et de = choisies dans un

échelonnement pratiqne. Une telle entreprise sort du cadre de
ce mémoire. Mais méme sans ces tableaux, il est possible de
résoudre comme au chapitre VI les problémes des §§ 50, 51
et 52. Il fandra senlemeut chaque fois, au lieu de rechercher
les facteurs relatifs dans un tableau, les rechercher par les
formules ci-dessus.

Le probleme le plus intéressant et le plus fréquent,
d’ailleurs, est encore celui du caleul des armatures, la section
du béton étant complétemeut déterminée & priori. La méthode
est identique & celle du § 53 du chapitre VI. On établirait de
cette maniére des formules analogues aux formules (51), (52)
et (53) et identiques d'application. Mais leurs expressions
générales sont tellement compliquées que I’emploi en est
incommode; il parait préférable de suivre la marche utilisée
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pour ’établissement des formules précitées en y introduisant
d'emblée les facteurs numériques et en conservant Q comme
inconnue; on établit ainsi directement 1’équation du premier
degré ou du second degré en Q.

.72, Tensions d’extension du béton, dues a la compression
excentrigue, — Les principes du chapitre VIII, étudiant les
mémes problémes pour la section rectangulaire, sont égale-
ment applicables ici. Nous nous référons done 4 ce chapitre
ainsi qu'aux formules du paragraphe précédent.

Pour le calcul des armatures, il faut, pour tenir compte de
la limite #;, ajouter des formules analogues d’établissement et
d’'application aux formules (54), (55) et (56).

Comme ci-dessus, il parait inutile de reproduire les expres-
sions trop complexes de ces formules et préférable de les
établir d’aprés la marche indiquée en introduisant d’emblée
dans les équations d’équilibre les facteurs numériques et en
conservant Q comme inconnue.

La condition du maximum d’utilisation, c¢’est-a-dire de la
réalisation simultanée des tensions limites ¢’, et ¢, se tradui-
rait par les formules analogues 4 (57) et (58) qui ne seront
pas davantage transcrites, mais pour I’emploi desquelles est
suggérée la méme méthode que ci-dessus.

73. La résistance a 'extension d'une section nervurée sou-
mise a la flexion plane composée et assurée uniqguement par une
armature. — Ce paragraphe ‘est l’analogue du chapitre IX;
les mémes principes les réglent et aboutissent & des équations
-nalogues.

On établirait ainsi les formules :

<4 +p )A mN
7 ) Ao —
mQ Bdta (e
Bd 1 — Cp
22 _
=
avec Ay — - .« . (19)
la xr
2 =
m'ty d
1— (o - 1 (1 fa )
o )\ 1+ miy
p= ” .

me’y
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x 2
(+-1)
, = . . (28)

9 T _
d

D’autre part

o 1
E 1 —— ; x
N[ +<' 2)" |l=<no+’;—(:‘~l’%>(1+ﬁ’}’)“ﬁa' (68)

Bdi0;
‘ N
[} T'n, i}
i z] !

—- |
|

A le

" ___i____L_ _

1 d ¢
aee  p= %—4>+ + ©_ o, L@

Les formules (67) et (68) sout établies dans I’hypothése ot
I’on tient compte des tensions de compression du béton dans
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la nervure. Si on les néglige, pour he tenir compte que du

béton de la dalle, il faut faire dans ces formules 3 = 0 et
elles deviennent :

mN

mQ Ao — g

Bd =—q—¢,

N[E+(l— i)h]
, 2 —D, + =y 2 - 170)

Bdzt'y d Bd
De (69) et (70), I’on déduit :

. (69)

Do
A =7 TE N
me my | "\""9 Ja| - W
Bad 10X
E o h
7*(1 ‘7)7
Y — ) 72
avee L=t +<1 T (72)
d 2>'d—

Si l'on ne néglige pas la zone comprimée de la nervure, de
(67) et (68) on déduit :
33

D,
\o

3

0 <1+ﬁy>[h —,ntfb y (-%\) ]] ‘" [—g+(4—;i>%
1 —

- :
L Ee( )t

_+(4 LAY
d 2>d

Ces formules se vésolvent avec I'aide des tableaux II et V;
il suffit de se référer pour ’application aux chapitres IIT etIX,

74 Application. — Examinons une application de ces
formules au calcul des armatures d’une section dont toutes
les dimensions sont définies, ce qui se présentera fréquem-
ment dans le calcul des arcs ou poutres a héquilles. Soient
B=150.b = 30 (f = 0.2), h = 46. H = 49, « = 1,06,

h

d =9, dou i 544: N = 50 000 et E = 40.

Enfin les taux de travail limites sont ', = 42 et ¢, = 1000.

=
I8

h
a

C
a
2

avec £
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On choisit C = 0,25. Nous négligeons la zone comprimée
de la nervure. La combinaison des formules (69) et (70) dounne:
@
/ Cy
mN a v__) d
Bd Wll‘ b ’l —_ (“u
= YA, = '
D4+ —Tr° =
ot 1—Ce d
18 X350 000) fa [40 ]+ 0. 2"4‘
150 X 9 ml'y 1 —0 25 '.)5;4
0,23¢1, —
d
Do ——mno— =
- 0.25,
X
555.535685 ta 0,254 7{
.' ’ 911t 1 —0.25 u!
- 025
Do + Yo @
1 0,28u d
Pour s 1,60, on déduit des tableaux IT et V :
b
x
Ao = 0,466, D, = 3,480, p = 0,523, ¢ = 206, o = 1,963,
Fodt o = 1014 et 1, — 41,8,
L, .
Poar v = 1,80, on trouverait ¢, = 1166 el ¢, = 43,18.
mip
On peut admettre comme suffisante la solution i =1.60.
ml'p
mN 15%x30 000,
_ o = 0466 — o
md Bdt, _ 180 X 9 x 1004 _ 45,
Bd 1 — Cu 1 — 0,25 x 0.528 Y
d’ott : Q = 13.86 cm?, © = 3,46 cm? .

Si I’on voulait tenir compte de la zone comprimée de la
nervure, l'équation de ¢, s’écrivait d’'aprés les formules (67)

t (68) :
|

\ >
mN | 1, a o
_W’mt’b[,, ( _5> ] (1+ﬁ7> 4"‘#‘

Cy
1—

1

@x
(4 B7) oot ——— (l+ﬁw)Ao$—ﬁ6
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2

Pour = 1,60, y=0,318, J=0.209 (tableauV),

’

on trouve : to = 952 et 5 = 39,67 kg/cm®.
la
Pour —— =180, y =10,257 et J= 01583,
mtp

on trouve : ta=11155 et s = 41.51 kg/em?®.
On en déduit que, pour ¢, = 1000,
la

’

= 1,6587 el ) = 40,19 kglem?.

Pour cette valeur : A, = 0,4475, u = 0,509 et y = 0.310;

mN 15 X 306000
1 Ay ———— (140,2x0,310)0,447 — —————
mg  HE) Ao —gg (1402 x0,510)0,4478 —ronmas
m_ - = 0,1607.
Bd 1—Cu 1 — 0,25 X 0,509
D’otu : Q —=14,46 cm* et o — 3,64 cm?.

La correction relative & la zone comprimée de la nervure,
si elle n’a qu'une trés faible répercussion sur la section des
armatures, exerce un effet assez sensible sur la grandeur des
tensions. Ainsi se trouve résolu assez facilement un probléme
dont la solution par les formules directes est rebutante, et ce
sans devoir recourir a des tableaux spéciaux et d'usage
restreint, mais bien par le moyen des mémes tables qui sont
employées pour les cas de flexion simple, d'usage fréquent et
aveclesquelles le praticien peut done étre tout-a-tait familiarisé.

75. Cas des faibles excentricités. — Comme pour la flexion
composée des sections rectangulaires, le tableau V doit &étre
complété pour les faibles excentricités, ce qui est réalisé par
le tableau X d’usage analogue & celui du précité.

Remarque. — Les formules du n® 73 sont applicables aux
cas de traction excentrique, & condition d’affecter les valeurs
de N et de E du signe négatif.



£eg‘0 £89°0 geL‘o - 8880 7 °q 7 |8
0 0 0S%° Y €680 G89°0 00S°0 oy ’
0Ty 09'F 08‘F 00 _ 1.; <
h <>
(b—xog'e— |O—)rr— |G 10'¢— |(1—")9— )
[u]
a(1—=) 98°F + 0F' Vo(F—>) 99 + 09 T |s(F —») 78°C + 08°F|«(F — *) ¥ + 00‘%
x
9 e 0r‘1 09°'F 08‘F 00 v
_ [1 3 4 [] Q\Qs
« 07°0 090 08°0 00°V =—
[ ]
0
]
_ 2 )w 20
(€ ||—— + ¥ «I.r.v.l« =58 Iﬁl.u_l&”&
D 7 . 3 [ y
t——%)¢ ;
Ahmv . v "% ml c
P uﬁv w8 w A _PN\_,
aNT o (18) —, vIhm+«+. w)="a
ax
) 2 1w
(g7 —— =4 61) = oy
P — La P — L S
X X

*89}1011U00X0 s0j11ed sep seD
‘seganateu sexnod sep eosodwoo euerd uorxe[d — ‘X NAVAIIVIL



— 153

esr‘y e81's €88°¢g €859 °q
SIL‘Y 985 ¥ ¥81°% 8G7 1 750" ¥ SL8°0 oy ;I
09°S 0%°9 08‘L 00°8 iy | £
. . =
Hre‘e 1ro‘e Y 1197 oq | *|®
0080 008°0 €80°c 688° 1 BI0° Y 2680 oy I
0%'7 08°7. 07‘g 009 | £
° (==}
ee7's €68°‘s €e%‘¢e eg9‘e °q p._.z
697°0 96950 000°% eee' 000°‘¥ 0080 oy | I
0s‘¢e 00°7 05y 00°g | i
(=
LIL‘ 190G L98‘% L99°% oq |-~ ®
%50 £eg‘0 GL8'T 08%° ¥ SLE6°0 0SL‘0 oy I
08's 0%‘¢ 09°¢ 00°7 phu | 2
<
0vT 1 069" F 076" 0673 oq | 8| ™
SB181°0 550 98L‘ ¥ 06k ¥ 7680 YIL'O v, L
Sr's 08‘% cr'e 0s‘¢e ply | =
o
34284 (4330 %o ¥ ToL‘Y °q ~|
690°0 4 A L99°F 33 £88°0 L99°0 ovL
01'% 1} 4 0L‘s 00'e ply | I,
(=}
. LI8*0 L96°0 LIV 193" ¥ oq | *I®
¥LI0'0 LY¥0‘0 00g‘¥ 000°F 0SL 0 009°0 v,
oLV 00°'% €3 08'% ply | i
(524




— 154 —

APPENDICE.
INTERPRETATION GRAPHIQUE DE LA METHODE.
ABAQUES.

1° Toutes les formules qui ont été établies dans la note
peuvent étre interprétées par des tables graphiques ou abaques,
aussi bien que par des tableaux numériques. Ce systéme sera
préféré par les praticiens qui ont & répéter trés fréquemment
des calculs semblables, parce que la suppression des opéra-
tions d’interpolation fait gagner beaucoup de temps. Il n’y a
rien de particulier a ajouter. Les abaques ayant fourni les
facteurs relatifs, les calculs des dimensions ou des forces
s’effectuent par leur moyen, de la méme maniére que si l'on
s’était servi des tableaux numériques.

Mais il est possible, en outre, de substituer 4 certaines opé-
rations des constructions graphiques trés simples, notamment
pour tenir compte de la double armature.

2° Piéces a sections rectangulaires. — La figure II de la
planche représente les courbes des variations de A, B,, 1 et ¢

a

. { " . . .
en fonction de g . Elles ont été, par raison démonstrative,
miy
tracées respectivement dans les quatre secteurs rectangulaires

délimités par deux axes perpendiculaires entre eux, se coupant
au point o, pris comme origine des coordonnées.

Si C = o, armature simple, les courbes de A et B, four-
M

. ml)
nissent directement les valeurs de et de

bh bh'y
Si C est différent de zéro, il faut calculer :
mQ A,
oh T 4— Cp '
M . mQ
b, e Ty

Ces grandeurs peuvent &tre représentées graphiquement
sur 'abaque, par simple application des régles de 1’addition,
de la soustraction, de la multiplication et de la division gra-
phiques.

X { . .
Oa représentant-—:’—, ab représente A,. Projetons-le sur
ml's .

I'axe OA, en On.



— 1556 —

af représente p; projetons-le en ec. La perpendiculaire
abaissée de ¢ sur Od coupe Oe en m. La droite mn coupe ep
en p, qui se projette en g sur I’ordonnée ab. Les relations des
triangles semblables donnent :

hq oe oe
on. om oe—em’
em ed . ed X ec
=——y," douem=—"——+—.
ec oe oe
ed ec
. , o ies . em oe x oe .
Si oe représente I'unité graphique, — = — = Cp.

. oe
bg 1 1
on 1 — em: 1—Cp

oe

on [Ao] ms)
M=o TT=¢ [ ]
— Gpe - U

c’8st a-dire que bg replesente 7 4 la méme échelle que on ou
L

ab représentent A, .

« , ta , R
De méme, or représentant TS représente B ot ru repré-
me'y

sente ¢ et se projette en tv sur l'axe fo. Sur l'axe OA,,
m{)

représentons en oq’ le facteurb—/ (og"== bg). tw représente C.
(]

La perpendiculaire abaissée de » sur ow coupe l'axe ot en x,
dont l'ordonnée coupe en y la droite ¢g’. y se projette en z
sur rs.

Des relations des triangles semblables et ot servant d’unité
graphique, on peut déduire :

o N xt
rg = xy = oq' ot
%::,—: d’ou «xt =tw0>: v—t.
ou -w—t-= C
ot ¢

Donc r7 = 0g’' X Cp =bgX Co = I:,:—’Q:' Co.
(]

Si les échelles de A, et B, sout les mémes, 77 représente
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. mQ
donc & cette échelle la valeur deﬁ X Co, et sy représente
mL , M
donc B —— Co, c est-a-dire ———.
ne B, Ce VI

Pour l'usage, la disposition adoptée par ’abaque dans la
figure IIT de la planche parait pratique. Elle résume tous les
renseignements des tableaux I, IT et IX; elle contient égale-

mM
Tz’t?)o [tableau I].

En dessous de l'abaque proprement dit, un faisceau de
droites concourantes, cotées en valeurs échelonnées de C, ne
sert qu'a donner les alignements par rapport auxquels il faut
abaisser les perpendiculaires dont il a été question.

Toutes les constructions sont indiquées & titre d’exemple

ment la courbe de variation de (

t
sur la figure 11I pour le cas suivant : -m—;—— =1,50, C= 0,50
b

et o = 1,10. Elles fournissent les valeurs :
m 0.18 M
ﬁ— ] 8, M~0’235. L]

Dans la pratique, il est inatile de tracer ces droites; il
suffit d’appliquer les équerres et de marquer d’un trait léger
au crayon les pointg d’intersection utiles.

Remarquons enfin que les calculs de flexion composée
s’effectuent, ainsi que nous l'avons vu, par les mémes facteurs
A, B, neto.

L’abaque de la figure I1I permet donc également de résoudre
tous les cas de flexion composée; éventuellement, par le
moyen de constructions graphiques analogues a celles qui
viennent d’étre exposées.

Ainsi done, la méthode proposée aboutit & concentrer en
une seule table graphique, celle de la figure III, tous les
moyens nécessaires pour le calcul exact, rapide et précis de
tous les cas de flexion plane simple ou composée de piéces
rectangulaires en béton armé, a armatures simples ou doubles.

3° Poutres nervurées. — La figure IV de la planche repré-
sente pour les poutres mervurées un abaque de caractére et
d’usage complétement analogues 4 ceux de la figure ITII.

Elle contient les courbes représentatives des variations de

x

’l ta .
A, D, et — en fonction de ——, — et .
0 o P” “P d mt » d o.
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Dans le cas ou 'armature est simple, C = O et les valeurs
de A, et D, relevées au moyen des courbes fournissent direc-

teme th t M
ement —— et —mm—.
Bd Bdt'

Si C est différent de O, qu’il y a une armature comprimée

les courbes permettent de calculer les valeurs des expression,
mQ A, M

Bd 41— Cp ' Bd

Mais il est possible, comme pour les sections rectangulaires,

d’obtenir le méme résultat par des constructions graphiques.

La marche est identique dans les deux cas pour le caleul

de :;_d_g; il y a une légére différence pour celui de?d%?'
Il faut remarquer que, pour permettre un groupement favo-
rable des courbes, il a fallu recourir 4 des échelles diverses
dont on a tenu compte dans les constructions graphiques.

Un exemple concret représenté sur l'abaque fera mieux

T mQ
= Dot g O%g

L
comprendre qu’'un exposé trop général. Soient m:,b =1,50,

A ,
C = 0,25, _J-=5 et o = 1,10, Il en résulte, d’aprés I'abaque,
que :

%:2,00, A ==0,50, D, = 3,40, x=0,50, $=1,70.

Du point représentatif de p = 0,50 sur I’échelle des p,
abaissons une perpendiculaire sur la directrice cotée C =0,25.
Joignons son point d’intersection avec 'axe Oo au point repré-
sentatif de A, sur 1'échelle des A,. Cette droite coupe 1’axe
des p en un point qui, projeté sur ’axe des A, donne la

mQ
valeur du supplément a ajouter & A, pour obtenir Bd "
. mQ
On trouve ainsi — = 0,57.
Bd

mQ
Cette valeur 0,57 est reportée sur 'axe de E‘—i-et le point

obtenu joint & l'origine de ’axe des ¢. Du point représentatif
de la valeur de ¢ sur ce dernier axe, abaissens une perpen-

diculaire sur la directive cotée —;— X C=2X0,25=0,50.
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Le supplément & ajouter & D,est donné par ’ordonnée inter-
ceptée entre le point d’intersection:.de cette perpendiculaire
avec 1’axe Oo, d’'une part, et, d’autre part la droite précé-
demment tracée.

Cette portion d’ordonnée mesure 0,50 a 1’échelle des D,,
done —l% =3,90. Le probléme est résolu.

Le calcul par les tableaux vérifie les résultats trouvés et
prouve qu’ils sont suffisamment précis pour la pratique.

La précision pourrait d’ailleurs &tre de 1'ordre qu’on vou-
drait d’aprés I’exécution typographlque de ’abaque qui résume
les tableaux II, V et X.

Nous avons vu que 1'étude de la flexion composée des pou-
tres nervurées peut s’effectuer par le moyen des mémes fac-
teurs A, D,, 1 et §; la figure IV permet donc de résoudre
tous les problémes de flexion ‘plane simple ou composée des
poutres nervurées i armatures simples ou doubles.

Comme elle contient toutes les  courbes utiles pour la

X . ,
valeur de7='l, elle permet aussi de résoudre tous les pro-

blémes pour les poutres rectangulaires, la présence dans les
calculs de la variable auxiliaire x/d ne présentant pas d’in-
convénients. La figure IV est donc vraiment un abaque uni-
versel, permettant de résoudre tous les cas de flexion plane
des poutres en béton armé de sections usuelles.

Nous ajouterons que, tel qu’il est présenté dans un but
pureinent démonstrat_if,_bil, n'est pas de forme assez perfec-
tionnée pour remplir convenablement un office aussi impor-
tant. Un défaut particulier de la figure IV est de plus qu’elle
ne représente par les valeurs de p. pour des valeurs de

ts
et

Mais, ainsi que l'auteur I’a fait connaitre dans ’avant-
propos, son mémoire ne constitue qu'un essai, et non un
ouvrage pratique.

< 1¢ (Cas des petites excentricités en flexion composée. )
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ERRATA.

Page 60, ligne 12, lire 7, = 18,8, au lieu de 1,8.

ma 0,558, au lieu de mQ L.

Page 70, ligne 24, lire

BH
mQ mQ

Page:71, ligne 17, lire 7 0,334, au lieu de T
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