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CHAPITRE I Présentation et description de ’ouvrage

I-1 Introduction

L’¢tude des ouvrages en Génie civil se fait de telle maniére a assurer la
stabilité et la durabilité des ouvrages étudiés, tout en assurant un maximum de
sécurité des personnes pendant et apres leurs réalisations, et tout en minimisant le
codt.

Pour cela, nos calculs seront conformes aux préconisations des réglements en
vigueurs, a savoir le reglement parasismique Algérien RPA99 (version 2003) et
le reglement de béton aux états limites BALI 91 modifié 99.

I-2 Représentation de batiment

L’ouvrage a étudier est un batiment (R+9) a usage habitation et commercial.
La structure est constituée de portique et de voiles en béton armé.
Ce batiment sera implanté a Tizi Ouzou ville classée selon le RPA 99 (version
2003) comme un zone de moyenne sismicité (zone Ila).

Le batiment comporte :

RDC a usage commercial.

1% et 2°™¢ étages a usage bureautique
7 étages a usage habitation.

Une cage d’escalier.

2 cages d’ascenseurs.
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|.1- Les caractéristiques de I’ouvrage :

La hauteur totale : 31.62

La hauteur du RDC : 4.08

La hauteur de 1° étage : 3.06

La hauteur de 2°™ étage : 3.06

La hauteur d’étage courant : 3.06
La longueur de I’ouvrage : 21.57 m

La largeur de I’ouvrage : 13.90 m

|.2- Les éléments de ’ouvrage :

a) L’ossature: La hauteur totale du batiment est 31.62m, qui est supérieure a
17m ; d’aprés le RPA99 VS 2003 ; le contreventement sera assuré par :

- Portiques (Poutres et Poteaux)
- Voiles porteurs en béton armé, dans les deux sens.
b) Plancher :

Le plancher est une aire servant a supporter son poids propre ainsi que les
surcharges ; Il sert aussi a délimiter les niveaux des étages et assurer une
isolation thermique et phonique.

Dans notre cas, les planchers seront réalisés en :

1. corps creux : avec une dalle de compression et des poutrelles préfabriquées
en béton armé coulés sur place. En outre, le plancher terrasse sera équipé d’une
isolation thermique et d’une forme de pente de 1,5 % a fin de faciliter
I’écoulement des eaux pluviales.

2. Dalle pleine en béton armé :

Des dalles pleines en béton armé sont prévues 1a ou il n’est pas possible de
réaliser des planchers en corps creux en particulier, pour la cage d’ascenseur et
les balcons dans notre cas.

c)Les fondations :

Le choix du type de fondation dépend du :
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Type de Pouvrage : permettra a déterminer les charges transmises a la
fondation.

Etude géotechnique du sol : est nécessaire pour déterminer la capacité portante
et les caracteéristiques du sol, cela permettra de choisir le type de fondation.

d) Le Remplissage : On distingue deux types :
- Murs de facade seront réalisés en doubles cloisons de briques

-Murs de séparations intérieurs seront réalisés en simple cloisons de briques
delOcm.

|.3-Les Revétements : On a:

- Carrelage scelle pour les plancher et les escaliers

- Céramique pour les salles d’eau et les cuisines.

- Mortier de ciment pour les murs de fagade et les salles d’eau.
- Platre pour les cloisons intérieurs et les plafonds.

I.4-Les escaliers :

Le batiment est muni d’une cage d’escalier, elle assure la circulation sur toute la
hauteur du batiment. Elle est réalisée en béton armé.

1.5-Cage d’ascenseur:
Le batiment comporte une cage d’ascenseur réalisée en béton armé.
1.6. Réglements utilisés :

Le calcul du présent ouvrage sera conforme aux régles BAEL 91, aux
prescriptions algériennes de construction dans le RPA 99 modifiee 2003 et dans
le DTR-BC2.2.

1.6.1. Principes des justifications : (ArtA1.2BAEL91/ modifié 99)

Les calculs justificatifs seront conduits suivant la théorie des états limites. Un
¢tat limite est celui pour lequel une condition requise d’une construction (ou
d’un des ¢éléments)

* |Les différents états limites :

a. Etats limites ultimes (ELU) :

Ils sont relatifs a la stabilité ou a la capacité portante :
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e Equilibre statique de la construction (pas de renversement)
e Résistance de chacun des matériaux (pas de rupture)
e Stabilité de forme (pas de flambement)

b. Etats limite de service (ELS) :

Qui sont définis compte tenu des conditions d’exploitation ou de durabilité, on
distingue :

Etats limites de service vis-a-vis de la compression du béton.
Etats limites d’ouverture des fissures.
Etats limites de service de déformation.
1.7) Caractéristiques mécaniques des matériaux :
1.7.1) Béton :

Le béton est un mélange ciment, sable, granulat, et eau, La composition du
béton doit étre conforme aux regles du BAEL 91 modifié 99 et le RPA 99
version 2003, elle sera déterminée au laboratoire de fagcon a avoir une résistance
caracteristique de 25MPa.

Les différentes caractéristiques du béton :

a) Résistance caractéristique a la compression
Pour le dimensionnement des structures en béton armé, on caractérise la
résistance du béton par sa résistance caractéristique a la compression sur
cylindre a 28 jours, notée fc28

Lorsque la sollicitation s’exerce sur un béton d’age< 28 jours, sa résistance a
la Compression est calculéee comme suit :

x fc28 en MPa ; pour f c28 < 40Mpa

4=y 76+0.83

fej = xfc28 enMPa; ; pour f c28 > 40Mpa
1.40+0.95

b) Résistance caractéristique a la traction «fi » Art A 2.112 BAEL91
La contrainte limite que le béton pourra supporter est donnée par la formule:
ftj=0.6+0.06x fcj si fc28 <60MPA (BAEL : Art.A.2.1.12)
ft28 =2.1MPA

c) Coefficient de Poisson :
ELU : v =0 (pour le calcul des sollicitations).
ELS::v=0.2
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Etat limite de contrainte de béton :

Les calculs justificatifs seront conduits selon la théorie des états limites
exposée dans le BAEL99.Un état limite est celui pour lequel une condition
requise d’une construction ou I’'un des ¢léments est strictement satisfaite. On
distingue deux états limites :

Etat limite ultime (ELU) :

Correspond a la valeur maximale de la capacité portante vis-a-vis de
I'équilibre statique, de la résistance de la structure ou d'un de ses éléments et
de la stabilité de forme. La valeur de calcul de la résistance a la compression

du béton est donnée par :

_ 0.85fc28

foe = fou = oy (BAEL 99: Art A .4.3,41)

Avec : yb : Coefficient de sécurite.

yb =1,5 Situation courante
yb = 1,15 Situation accidentelle

0. Coefficient dépendant de la durée (t) de I’application des actions
considérées

6= 1 : st la durée d’application est > 24h
6= 0,9 : si la durée d’application est entre 1h et 24h,
6= 0,85 : si la durée d’application est < 1h.

e

Fig.1.3 Diagramme simplifié contraintes-déformations du béton a ’ELU.

Etat limite de service (ELS) :
Ce sont les états ou les conditions normales d’exploitation et de durabilité de

la structure sont plus satisfaites, on distingue trois situations possibles qui
sont :
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d)

- Etat limite de résistance a la compression du béton (contrainte de
compression limitée)

- Etat limite de déformation (pas de fleche excessive)

- Etat limite d’ouverture de fissures (durabilité et sécurité des ouvrages)
La contrainte de compression du béton est donnée par la formule suivante :
obc = 0,6fs MPa = 0.6 X 25

ocbc =15 [MPa]

0 >
Epe

fig 1.4 Diagramme Contrainte - Déformation du béton (ELS)

Module de déformation longitudinale du béton :
On définit le module d’élasticité comme étant le rapport de la contrainte
normale et de la déformation engendrée.

E=—
&

Selon la durée de 1’application de la contrainte on distingue deux types de modules :

d-1) module de déformation longitudinale instantanée :

Une déformation instantanée est une déformation résultante de I’application
d’un effort statique s’exercant pendant une durée inférieure a 24h.

Le module de déformation longitudinale instantanée de béton est :

Eij =11000 3Vfcj

Pour fcj = 25 MPa on aura :Eij = 32164.195 MPa

d-2) module de deformation différée :

C’est une déformation causée par un chargement de longue durée et a fin de
tenir compte 1’effet de retrait et de fluage, on prend un module de
déformation différée égale a :

Evj = 3700 3Vfcj
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Pour fcj = 25 MPa on aura : Evj= 10818.86 MPa.
(BAEL99 : Art A.2.1, 22)

f) module de déformation transversale du béton
Le module de déformation transversal est donné par la formule suivante :

E

G= 2(1+v)

(BAEL99 Art A.2.1, 3)

Avec :

E : module de Young

V : coefficient de poisson du béton
Contrainte limite de cisaillement :

La contrainte de cisaillement est donnée par la formule suivante :

T _Vu
U pod

(BAEL99: Art A.5.1,21)
Avec :
¢ \VVu : effort tranchant dans la section étudiee
e b : largeur de la section cisaillée
e d : hauteur utile (0.9h).
Cette contrainte ne doit pas dépasser les valeurs suivantes :
Tv = min (0.2fc28 ,5) Mpa pour la fissuration peu nuisible

Tv = min (0.15fc28 ,4) Mpa pour la fissuration préjudiciable ou trés
préjudiciable

I-6-2 Les aciers

Les aciers sont utilisés pour equilibrer les efforts de traction auxquels le béton
résiste mal, ils se distinguent par leurs nuances et leurs états de surface (rond
lisse et haute adhérence)

e Les aciers a haute adhérence FeE400 et FeE500 correspondent a des limites
d’¢lasticité garanties respectivement de 400 MPa et 500MPa.

e Treillis soudé de type TS520.

Avec Fe limite d’élasticité
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1) Module d’élasticité de I’acier
Est noté «Es », sa valeur est constante quelle que soit la nuance de 1’acier
Es=2 x10° MPa (BAEL99: ArtA.2.2,1)

2) Contrainte limite d’élasticité de I’acier :
ELU:

Oy == (BAEL99: Art A.2.1, 3)

ELS:

Il est nécessaire de limiter 1’ouverture des fissures (risque de corrosion
des armatures), d’apres les régles de BAEL 91(modifiées 99), on
distingue trois cas de fissuration :

Fissuration peu nuisible :
Cas des ¢léments situés dans les locaux couverts (fermés), dans ce cas il n’y a pas de
vérifications a effectuer.

ost = fe (BAEL91/Art4.5.32)

Fissuration préjudiciable :
Lorsque les éléments sont exposés aux intempéries il y a risque d’infiltration :

ost = min {2 fe, max|(0,5fe, 110/nfj)} MPA (BAEL91/Art4.5.33)
Avec :
n, : Coefficient de fissuration.
n,=1,0 pour les aciers ronds lisses RL (BAEL91/Art7.2.1)
n,=1,3 pour les HA <6mm.
n, = 1,6 pour les adhérences (HA) de diamétre > 6mm.
Fissuration tres préjudiciable :
C’est le cas d’un milieu agressif ou on assurer une étanchéité.

Contrainte de traction des armatures est limitée a :

os = min [2;—8 90,/nfj| (BAEL 91/Art 4.5.34)
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Diagramme des contraintes-déformation de I’acier

Protection des armatures :
Pour éviter les problémes de corrosion des aciers, il est nécessaire de les enrobés par une

épaisseur de béton suffisante qui dépend des conditions d’exploitation de 1’ouvrage.

On adapte les valeurs suivantes. (BAEL 99 : Art A7.1) :

e (C>1cm: st I’élément est situé¢ dans un milieu couvert non expos¢ aux condensations

e C=>3cm: si ’élément est situé au contact d’un liquide (réservoir, tuyaux, canalisation).
Pour les parois soumises a des actions agressives ou a des intempéries ou
des condensations.

e C>1cm: siI’élément est situé au contact aux actions agressives (brouillards salins, ..)
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Chapitre 1|

Pre-dimensionnement des
élements :
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11.1. Introduction

Aprés avoir determiner les différentes caractéristiques de 1’ouvrage ainsi que les matériaux
constituants, on passe au pré dimensionnement des élements tel que les planchers, les poutres
principales et secondaires, les voiles et enfin les poteaux et cela en se basant sur des lois issues
des reglements suivants :

e LeRPA 99V 2003
e LeCBAO93
e B.A.E.L 91 modifie 99

Ce pré-dimensionnement permet de déterminer les différentes charges qui seront appliquées aux
différents eléments de la structure.

I1.2. Prée-dimensionnement des éléments:
11-2) Planchers :
Le plancher est une partie horizontale de la construction, ses fonctions essentielles sont :

e Séparation entre chaque deux niveaux successifs d’un batiment.
e Résistance aux charges et surcharges.

¢ Isolation acoustique et thermique entre étages.

e Transmission des différentes charges aux éléments porteurs.

e Supports de revétement et plafond.

I1.2.1) Les planchers en corps creux :(Art B.6.8.424 BAEL 91/99)

Il s’agit de plancher constituer de corps creux (hourdis) posés sur des poutrelles pré
fabriqués en béton arme.

face supéricur hourdis

@
-

2

h

4

%//

Poutrelle

11
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Le tout complété par une dalle de compression de 4 cm d’épaisseur ferraillée de treillis soudé
dont les dimensions des mailles ne dépassent pas :

e 20 cm pour les armateurs perpendiculaires aux poutrelles
e 30 cm pour les armatures paralléles aux poutrelles

Le dimensionnement du plancher en corps creux est donné par la formule suivante :

Lmax
22.5

ht >

(BAEL 91 modifiée 99/Art b 6.8.423)

Avec :
e Lmax : La portée la plus longue de la poutrelle mesurée a nu des appuis.
e ht: Hauteur du corps ceux.

D’apres le RPA99/version 2003 ART 7.4.1 les dimensions minimales des poteaux dans la zone
I1a sont :(30X30)

Dans notre cas, nous avons :
Lmax =4.9m

Lmax =4.9-0.3=4.6 m

ht > =% = 0.204m
22.5

On opte pour un plancher de (16+4) cm, c'est-a-dire :
e Epaisseur de corps creux 16 cm.
e Epaisseur de la dalle de compression = 04 cm.

ht=20cm

11.2.2) Dalles Pleines

Les dalles pleines sont des planchers minces en béton armé coulé sur place, dont I’épaisseur
est moins importante par rapport aux autres dimensions et qui peuvent reposer sur 3 ou 4 appulis,
ce type d’élément travaillé en flexion. Leur épaisseur est déterminée selon les conditions
suivantes :

e La résistance au feu
e Larésistance a la flexion
e L’isolation acoustique

A. Condition de résistance au feu

Selon le classement des planchers, les normes en vigueur nous donnent les épaisseurs suivantes
(selon I’ouvrage : ouvrage en béton armée H.RENAUD Pages 235)

12
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e e =7cm: pour une heure de résistance au feu.
e e =11 cm: pour deux heures de résistance au feu.
e e=17,5cm : pour quatre-heures de résistance au feu.

B. Condition de I’isolation acoustique :

La résistance acoustique ou indice d’atténuation acoustique est mesurée pour les dalles pleines
R = 47.161 [db].

e Les bruits aériens :

D’aprés la loi de la masse, I’isolation acoustique est proportionnelle au logarithme de la masse :

R =13.31log 10M si M < 250kg/m?....(*) M : Masse surfacique.

R =15 log M+9 si M > 250kg/m?....(**).
Donc pour assurer un minimum d’isolation acoustique, une masse surfacique minimale sera
exigée et qui est de 350kg/mz, d’ou 1’épaisseur minimale de dalle :

M = p x ep> 350kg/mo.
AN:
2500 x ep> 350 ep = 350/2500 = 0.14m.

ep> 14cm.

e Les bruits d’impact :
La loi de la masse nous donne :
M > 400kg/m2.

M =p x ep>400 ep>400/2500 = 0.16m.
ep>16 cm.

11-2-3-3) Condition de la résistance a la flexion :

Un panneau de dalle portant dans un seul sens si :
p <0.4 ho> Lx/25
0.4 <p<1ho>Lx/30

p= Lx/Ly

Lx: La petite portée du panneau de dalle considéré.
Ly: La grande portée du panneau de dalle considéré.

Dans notre cas :

Lx=410cm.
Ly=490 cm.

13
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Donc : p = Lx/Ly=410/490 =0.83 | > 04<p=Ldly<1
ho> L.x/30 = 410/30 = 13.6 cm. [ > On opte pour ho=15cm

Pour satisfaire les trois conditions nous allons opter pour des dalles pleines de 15cm.

11.3) Les Poutres:

Les poutres sont des éléments porteurs en béton armé (horizontales et linéaires) coulés sur
place, faisant partie de 1’ossature du plancher. Elles recoivent les actions mécaniques (efforts et
moments) et les transmettent aux eléments verticaux (poteaux, voiles). Les dimensions des poutres
isostatiques sont définies en fonction de leurs portées « L ».

Dans notre cas on a quatre types de poutres (poutres principales, poutres secondaires,
poutres de chainages et poutres paliére).

Le dimensionnement se fait par les régles de BAEL 91, il est donné comme suit :

Lmax/15 < hpp < Lmax/10
0.4hpp < b < 0.7hpp

Avec :
» hpp : Hauteur de la poutre
= b Largeur de la poutre
» Lmax : Longueur de la plus grande travée dans le sens considéré.

Elles doivent respecter les conditions de RPA99:

b >20cm

h>30cm (Art 7.5.1 RPA 99/Version 2003).
h/b<4

Pbmax< 1.5h + b1

11.3.1) Poutres principales :

Ce sont des poutres porteuses, jouant le rdle d’appuis aux poutrelles.
La hauteur des poutres principales est donnée par : Lmax/15 < hpp < Lmax/10.

Dans notre cas : Lmax =490 - 30 = 460 cm.

14



CHAPITRE 11 Pré-dimensionnement Des Eléments

e La hauteur :
Lmax/15 < hpp < Lmax/10
460/15 < hpp< 460/10
30.66cm < hpp< 46 cm

On opte pour une hauteur : | Hpp=45cm

e La largeur:

0.4h <b<0.7h.
0.4x40<b<0.7 x 40.
18cm <b < 31.5cm.

On opte pour B =30cm

e VVérification des conditions du RPA : (Art 7.5.1)

= B=30cm>20cm condition vérifiée.
= Hp=45cm>30cm condition vérifiée.
= Hpp/b=45/30=15<4 condition vérifiée.

11.3.2) Les poutres secondaires :

Elles sont disposées parallelement aux poutrelles, et elles servent de chainage entre les différents
éléments de la structure.

Dans notes cas Lmax = 445 cm

e La hauteur :

Lmax/15 < hps < Lmax/10.
445/15 < hps < 445/10.
29.66cm < hps<44.5cm ;

On opte pour une hauteur : Hps=40 cm

15
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e Lalargeur :

0.4h<b<0.7h
04x40<b<0.7x40
16cm<b<28cm

On opte pour une largeur : B =25cm

e Vérification des conditions du RPA : (Art 7.5.1)

= ph=25cm>20cm condition vérifiée.
= Hps=40cm>30cm condition vérifiée.
= Hps/b=40/25=16<4 condition vérifiée.

11-3-3) Poutres de Chainage :

Elles relient les poutres principales entre eux dans les consoles (Balcons) et le méme cas pour
I’autre sens (poutres secondaires), leur hauteur est donnée par :

Lmax /15 <hpc < Lmax /10 avec : Lmax =490 - 30 = 460cm
460/15 <ht <460/10
30.66 cm < hpc <46 cm;

On opte pour : Hpc=35cm

La largeur des poutres de chainage est donnée par :
04h<b<0.7h=>0.4x35<b<0.7%x 35

l4cm <b <24.5cm ;
On opte pour :

B=25cm

La section des poutres de chainage est : (25 x 35) cm?

eVérification des conditions du RPA : (Art 7.5.1)

* b=25cm>20cm.................... Condition vérifiée.
* hpc=35cm>30cm ................. Condition vérifiée.
» hpc/b=35/25=14cm<4......... Condition vérifiée.

11-3-4) Poutres paliéres :

La poutre paliere est destinée a supporter son poids propre, la réaction de la paillasse, du
palier et le poids du mur. Elle est partiellement encastrée dans les poteaux

16
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e La hauteur :

Leur hauteur est donnée par : Lmax/15 < ht < Lmax/10 avec :

Lmax : longueur libre entre nus d’appuis.
ht = hauteur de la poutre paliére.
Lmax= 347 - 30 = 317cm
317/15 <ht<317/10
21.13cm <ht<31.7cm
On opte pour :

Ht=30cm
e Lalargeur :
0.4h<B<0.7h
B : largeur de la poutre paliére.
0.4x30<B<0.7x30
12<B<2lcm

B =20cm

On opte pour

e Vérification des conditions du RPA : (Art 7.5.1)

e B=20cm>20cm Condition vérifiée.
e ht=30cm>30cm Condition vérifiée.
e ht/b=30/20=15cm<4 Condition vérifiée.

Remarque :

Pour but de faciliter les travaux ainsi le BAEL préconise de prendre la méme largeur B.

Les dimensions des poutres retenues sont :

e Poutres principales: 30 x 45 cm2,

e Poutres secondaires : 25 x 40 cm?,

e Poutres de chainage : 25 x 35 cm2,

e Poutre paliere : 20 x 30 cm2,
11-3) Les voiles :

Ce sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place, leur fonction principale est

de reprendre les charges horizontales.

Le pré dimensionnement se fera conformément a I’Article 7.7.1. /RPA99 ver 2003.
Sont considérés comme voiles les éléments satisfaisant la condition 1 > 4«a.

L’épaisseur du voile sera déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage he et de la

rigidité aux extrémités, 1’épaisseur minimale est de 15 cm.

17
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CHAPITRE II
ler cas:
=2
—
Za]
N 231
- he
*=35
2éme cas:
=20
—
ij [’ / /
c{ ; | — |
]
=20
—
- he
=32
3éme cas:

he
=
20

Dans notre cas on opte pour le 3éme cas :
Pour I’étage courant : he =306 — 20 = 286 cm.
Donc e > 286 /20 = 14.3cm.
Pour le RDC : he = 408 — 20 = 388 cm.
Donc e > 388/20 = 19.4 cm.
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Conclusion : on adoptera a une épaisseur de:

e EpRDC=25cm
e Ep étage courant =20 cm

Vérification de le RPA :

Pour qu’un voile puisse assurer une fonction de contreventement, sa longueur L doit étre au
moins égale a quatre (4) fois son épaisseur. (ART 7.7.1) RPA99 VERSION 2003.

Lmin >4 x Ep
e LMin>4x025=1m Condition vérifiée.
e Lmin>4x0.2=0.8m Condition vérifiée.

11-4) Les Poteaux :

Ce sont des éléments en béton armé, rectangulaire et circulaire destinés a transmettre les charges
aux fondations. Les poteaux seront dimensionnés a L’ELS sous un effort axial de compression Nd
qui sera repris uniquement par les sections du béton et la section transversale d’un poteau sera
déterminée par la formule suivante :

v= _Nd <0.3
fc28.Bc —

Avec:

Avec :

Nd=G +Q .... (ELU).

Nd : Effort normal de calcul s’exergant sur une section de béton.

Bc : est I’air (section brute) de poteau.

Fc28: la résistance de béton a la compression a 28 jours.

L’effort normal <* Nd’” sera déterminé par le procédé de la descente de charge donnée par le
reglement du (BAEL 91) qui se fait comme suit :

11.3 Détermination des charges permanentes et des charges exploitations

Elles sont données par document technique réglementaire DTR B.C2.2 (charges et surcharge
d exploitation).
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11.3.1 Les charges permanentes (G)

a) Plancher terrasse inaccessible

2 < |
<— 3
FI- - - B - R O N R B A 4
‘::-'::-ﬁ:-'::-'::-'::-<:-'::-'::-'::-{:-'::-{:-'::-{:-'::-{:-'::-{:-'::-{ E 5
1
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Figure 11-3 : Coupe transversale du plancher terrasse.

Désignation | Epaisseur(m)| Poids volumique(KN/m3) G?QI?I?&?Z)
Couche de gravier 0.05 17 0.85
Etancheite 0.02 6 0.12
multicouche
F(?rme de pente en 0.07 29 1.54
béton
Feuille de polyane 0.01 1 0.01
Isolation 0.04 4 0.16
thermique
Hourdis e_t table 0.2 14 238
compression
Enduit platre 0.02 10 0.2

Gtot (corps creux) = 5.68kn/m2

Tableau I1.1 : Poids des différents éléments constituant le plancher terrasse inaccessible.
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b) plancher d’étage courant:

7\
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Figure 11-4 : Coupe transversale d’un plancher d’étage courant.

Désignation Epaisseur (m) Poid?l:/r?/lrlrj]gique Charge G (kn/ m2)
Carrelage scellé 0.02 20 0.40
Mortier de pose 0.02 22 0.44
Couche de sable 0.02 18 0.36
Isolation phonique 0.01 10 0.1
Hourdis et table de 0.20 14 28
compression.

Enduit platre 0.02 10 0.2

Cloison en briques creuses 0.10 9 0.90

(y compris enduit platre) 0.04 10 0.4
G tot (corps creux) = 5.60kn/m?

Tableau I1.2: Charges permanentes d’étage courant.
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c) plancher en dalle pleine :

2 & goe

Figure 11-5 : Coupe transversale d'un balcon en dalle pleine.

Désignation

Epaisseur (m)

Poids volumique (kn/ms)

Charge G (kn/ m2)

Carrelage scellé 0.02 20 0.40
Mortier de pose 0.03 22 0.44
Couche de sable 0.03 18 0.54
Dalle pleine 0.15 25 3.75
Enduit platre 0.02 10 0.2

Gtot= 5.55kn/m?

Tableau 11.3: Poids des différents éléments constituant le plancher en dalle pleine
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d) Maconnerie

e Murs extérieurs :

; 2l | 1]
4 .
/
B r’—/ >
|~
1 -
1| [
Figure 11.6: Coupe transversale du mur extérieur.
Désignation Epaisseur (m) Pmdikvnollrl:]gr)nque Charge G (kn/ m2)
Enduit en ciment 0.02 20 0.40
Lame d’aire 0.05 / 00
Mal(;o_nnerle en brique creuse 0.15 9 135
extérieure
!\/quc_mnene en brique creuse 010 9 0.9
intérieure
Enduit platre 0.02 10 0.2

Gtot = 2.85 kn/m?

Tableau 1.4 : Poids des déférents éléments constituant le mur extérieur.
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e Murs intérieur :

N

A)
W

IJ
R

-
=
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Figure 11.7 : Coupe transversale du mur en simple cloison.

Désignation Epaisseur (m) POidilzan/Irl:]gique Charge G (kn/ m2)
Enduit en ciment 0.02 20 0.40
Brique creuse 0.10 9 0.9
Enduit platre 0.02 10 0.2

Gtot = 1.30 kn/m?

Tableau 11.5 : Poids des déférents éléments constituant le mur intérieur.

e) L’acrotére

La charge permanente de 1’acrotéere est déterminée comme suit:
Poids propre: G=px S x 1ml

Avec :

e p: Masse volumique de béton (25kN/m3).
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e S:section longitudinales de 1’acrotére (m?).

15cm

10cm
‘-
I ] /
—
B A

E

Sicm

b
r

v 10cm

Figure 11-8 : Coupe transversale de I'acrotére.

AN:
G=25[(0.1%0.05)/2+0.05x0.1+0.1x0.5+0.05x%0.1] =1.5625 kn/ml

G=1.5625kn/ml

f) Poutres :

A/ Poutres principales :

Gp =b x hpp x p = 0.30 x 0.45 x 2500 = 337.5 kg/ml.
Gp = 3.375 kn/ml.

B/ Poutres secondaires :

Gs=b x hps x p =0.30 x 0.35 x 2500 = 250 kg/ml.
Gs= 2.5 kn/ml

I1.3.2. Les charges d’exploitation « Q »

Les surcharges d’exploitation sont données par le DTR comme dans le tableau suivant :
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Désignation Surcharges d’exploitation
(Q) (kn/m?)

Terrasse inaccessible 1

Plancher de RDC et lerétage et2eme étage 95
a usage commercial et bureau '

Plancher d'étage courant & usage d’

habitation 1.5

Terrasse accessible 15
Acrotere 1

Escalier 25

Loggia ; Balcon 35
Cages d’ascenseurs 1

Dalle pleine 2.5

11-4-2) Application de la méthode de descente de charge :1

La descente de charges et le principe de distribution et de transfert des charges dans une structure,
dont I’objectif étant de connaitre la répartition et les cheminements des dites charges sur
I’ensemble des éléments porteurs de la structure.

Toute structure étant soumise a des charges gravitationnelles le cheminement des efforts
s’effectue du niveau le plus haut (Toiture) vers le niveau le plus bas (fondation).

-
T
= o
T N
s1]| & |s2 3
Ps= (25x40)
S3 S4 o
N
o1
3
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1.74m 2.05m

A

La surface d’influence

Section nette:

S=S1+S2+S3+S4

S= (1.74%2.2) +(2.05%2.2) +(1.74%2.45) +(2.05%2.45)
S=17.62 m?

Section brute:

S=4.9x4.09 = 20.04 m?

11-4-3) Calcule des poids propres des éléments :
a) Les poutres :

a/ Poutres principales (30x45) :
Ppp=(bxhxp)x L

Ppp=0,30x0,45x 25 x 4,6 = 15.525 KN

b/ Poutres secondaires (25x40) :

Pps= (b xhxp)x L

Pps=0,25x0,40 x 25 x 4.45=11,125 KN

c/ Poids total des poutres :

Ptotal = Pp.p + Pps=15.525 + 11.125 = 26.65 KN.

b) Les Poteaux
P= Sxpxhe

AVec :

v

S : section des poteaux en zone Ila > 25cm (RPA 99/version 2003)

p: Poids volumique du béton 25 KN /m3

he: hauteur d’étage
Pour RDC :

P= Sxpxhe =0,3 x0, 3 x 25 x 4.08 =9.18 KN
Les étages courants
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P= Sxpxhe=0,3 x0,3 x 25 x3.06 = 6.885KN

C) Planchers :
Prlancher = GPlancher X S

Etage courant et RDC :
Pplancher = GPlancher X S = 5,06 X 17.62 = 89.1572 KN

Terrasse inaccessible :
Pplancher = GPlancher X S = 5,68 x 17.62 = 100.08 KN

Les surcharges d’exploitation

e Terrasse inaccessible
Q=1,00x 20.04 =20.04 KN

e [Etage courant
Q=15x17.62=26.43KN

e RDC (local)
Q=2,5x17.62 =44.05 KN

¢ Loi de dégression de charge en fonction du nombre d’étage

Les régles du BAEL 99 exigent I’application de la dégression des surcharges d’exploitation.
Cette derniére s’applique aux batiments a grand nombre d’étages ou de niveaux, ou les
occupations des divers niveaux peuvent étre considérées comme indépendantes.

Le nombre minimum de niveaux pour tenir compte de la loi de dégression est 05, ce qui est le cas

du batiment étudié. La loi de dégression est :

3+n
2

- 2, Qi pour n>5

Qn =Qo+
Avec :

e Qo : surcharge d’exploitation a la terrasse.

e Qi : surcharge d’exploitation de 1’étage (i)

e n:numéro de I’étage du haut vers le bas.

e QOn: surcharge d’exploitation 4 I’étage « n » en terrant compte de la dégression des
surcharges.

Niveau 9 8 7 6 5 4 3 2 1 RDC
Coefficient | 1 1 095|090 | 085|080 | 075 | 0.714 | 0.687 | 0.65
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Niveau Charge Résultat (KN)
Terrasse Q0=1x20.04 20.04
Etage 8 Q0+ Q1=20.04 + 26.43 46.47
Etage 7 QO +0.95 (Q1 + Q2) = 20.04 + 0.95 (26.43x2) 70.257
Etage 6 Q0 +0.9 (Q1 +.. + Q3) = 20.04 + 0.9 (26.43x3) 91.40
Etage 5 QO +0.85 (Q1 +.. + Q4) = 20.04 + 0.85 (26.43x4) 109.90
Etage 4 | Q0 +0.8(Q1 +..+ Q5) = 20.04 + 0.8 (26.43x5) 125.76
Etage 3 QO +0.75 (Q1L +.. + Q6) = 20.04 + 0.75 (26.43x6) 138.975
Etage 2 QO +0.71 (Q1 +..+ Q7) = 20.04 + 0.71 (26.43x7 + 44.05) 195.447
Etage 1 QO +0.69 (Q1 +..+ Q8) = 20.04 + 0.69 (26.43x8 + 2x44.05 254.03
RDC QO +0.65 (Q1 +. + Q9) = 20.04 + 0.67 (26.43x8 + 3x44.05) 306.81

Tableau 11.6 : Coefficients de dégression de surcharges.

Tableau 11.7 : Dégression des charges d’exploitation

» Remarque
Suite aux dégats constatés lors du séisme du 21 Mai a Boumerdes, il est recommandé de
concevoir des poteaux forts est des poutres faibles afin de privilégier la rupture au niveau de la
poutre et non pas au niveau du poteau (pour éviter la rotule plastique)
Ceci nous a conduit a augmenter la section de nos poteaux afin de :

e Respecter les recommandations des experts

e Avoir une bonne répartition des aciers dans la section
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Section du
Surcharges Effort
Charges permanentes [KN] d’exploitatigons normal p[?:t?‘?]u
NIV
Planchers | Poutres | Poteaux | Gtotar | Geumulee Qi [KN] tr(glri]\zl)ee aSgg:)ltcgg
S>N/obc
9 100.08 26.65 / 126.73 | 126.73 20.04 146.77 97.85
8 89.1572 26.65 6.885 122.7 249.4 46.47 295.87 197.25 | 30x30
7 89.1572 26.65 6.885 122.7 372.12 70.257 442.377 294.92 | 30x30
6 89.1572 26.65 6.885 122.7 494.8 91.40 586.2 390.8 | 30x30
5 89.1572 26.65 6.885 122.7 617.52 109.90 727.4 484,93 | 30x30
4 89.1572 26.65 6.885 122.7 740.22 125.76 865.98 577.35 | 30x30
3 89.1572 26.65 6.885 122.7 862.92 138.975 1001.89 667.93 | 30x30
2 89.1572 26.65 6.885 122.7 985.62 195.447 1181.09 787.39 | 40x40
1 89.1572 26.65 6.885 122.7 | 1108.32 254.03 1362.35 908.23 | 40x40
RDC 89.1572 26.65 9.18 124.98 | 1233.3 306.81 1540.11 1026.74 | 40x40

11-5) Vérification des régles de RPA 99 / version 2003 :

Tableau. 11-7 : Récapitulatif de la descente de charge.

Min(b;h)>25cm .........
Min (b ; h) = 30cm > 25cm

Min (b1; h1) > he/20 avec: he =h - hp

Pour le RDC :
Min (b ; h) =40cm > he/20 = (408 - 45) /20 = 19.15 cm

Pour la zone Ila

......... condition vérifiée.

Pour les étages courants :
Min (b ; h) = 30cm > he/20 = (306 - 45) /20 = 13.05cm

30
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1/4<blh<4:

-Pour le RDC: 1/4 <b/h =40/40=1<4 Condition vérifiée.
-Pour le 1°7 ,2°™ étage : 1/4 < b/h = 40/40=1< 4 Condition vérifiée.
-Pour le 3°me 4éme ot 58Me gtage 1 1/4 <b/h=35/35=1<4 Condition vérifiée.
-Pour le 6™ et 7°Me et 8°™ étage : 1/4 < b/h = 30/30 = 1< 4 Condition vérifiée.

» Vérification des poteaux au flambement

Lorsqu’ une piéce élancée (poteau) est soumise a un effort de compression ; il se produit un
phénomene d’instabilité transversale (comportement analogue a celui d’une poutre fléchie); c’est
le flambement.

Cette instabilité dépend de :

e La longueur de flambement.
e Lasection (caractéristiques géométriques
e Lanature des appuis.

Le calcul des poteaux au flambement, consiste a vérifier les conditions suivantes :

1= Y <50

;=
Avec :

Lt : longueur de flambement ( L= 0,7 Lo).

i : rayon de giration ( =V1S)

Lo : hauteur libre du poteau.

S : section transversale du poteau (b x h).

| : moment d’inertie de poteau (I = bh?/12).

. L
D’ou: A= —f
i AY
b
-

Figure 8: Coupe de poteau
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1-Poteau de R.D.C : (LO = he — Hpoutre = 408 — 45 = 363 cm).
o LA=(2.424 x363)/40=22 <50 Condition verifiée.

2-Poteau d’étage courant :(Lo = he — Hpoutre = 306 — 40= 266 cm.).

o L=(2.424x261)/40=15.81<50 Condition verifiée.
o A=(2.424 x261)/35=18.07<50 Condition vérifiée.
o A=(2.424 x261)/30=21.09 <50 Condition vérifiée.

» Tous les conditions sont vérifiées, donc les dimensions adoptées des poteaux sont
convenables.

11-7) Les résultats du pré-dimensionnement :

Les élements Dimensionnement
1 Plancher corps creux h=16+4 =20 cm
2 Dalle pleine Ep=15cm
3 Poutres principales 30 x 40
4 Poutres secondaires 30 x 35
5 Poutres de chainages 25 % 30
6 Poutres paliéres 30 x 35

Ep RDC = 25 cm

7 Voile de contreventement Ep étage = 20 cm
8 Poteaux RDC,1% et 2°™ étages 40 x 40
9 Poteaux3, 4 et 5°™ étages 35 x 35
10 Poteaux 6, 7 et 8™ étages 30 x 30

Tableau I1-9 : résultats du pre-dimensionnement.
Conclusion :

Ces résultats servent de base aux calculs des chapitres suivant.
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Chapitre 111

Calcul des éléments non
structuraux:
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III - Introduction :

Ce chapitre concerne le dimensionnement et le calcul des éléments secondaires
constituant notre structure

Les ¢léments secondaires sont des éléments qui n’ont pas une fonction porteuse ou de
contreventement. Ils sont soumis a des sollicitations négligeables devant les
sollicitations sismiques. Le calcul de ces ¢léments se fait généralement sous 1’action
des charges permanentes et surcharges d’exploitation.

-L’acrotére

-Les planches en corps creux
-Le balcon en dalle pleine
-L’escalier

-La poutre paliere

-La poutre de chainage

-La salle machine

III-1 : 2 Acrotére :

L’acrotére est un élément secondaire de la structure, destiné a assurer la sécurité au
niveau de la terrasse, il forme un écran, évitant toute chute. Il est assimilé a une
console encastrée au niveau de la poutre de plancher terrasse soumis a un effort normal
«N>> du a son poids propre et un effort latéral ««Q»> du a la main courante, provoquant
un moment de renversement au niveau de la section d’encastrement.
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4 IUI ) Q
i 8 3 Il
60 10
- > | H l G
v 10 i
!
]
A J
S
Fig.lll.1.1 : Coupe verticale de I'acrotere Fig.Il1.1.2 : Schéma statique de I'acrotére
Schémas statiques de calcul:
8 7
AN 2
o
O
n
T
W
V222222
M=QxH T=Q N=G
Diagramme des Diagramme des Diagramme des
Moments efforts tranchants efforts normaux

Fig. IIl.1.3 : Diagramme des efforts interne

II-1-2.1 Calcul des efforts
a) Effort normal de Poids propre(G) :

G=pxS Avec :
p: Masse volumique de béton =25 kg/m?

S : Section longitudinale de ’acrotére =680 cm?
— G=1.70 kn /ml

b) Surcharge d’exploitation :
Q=1[KN/ml] — T=QxIm=1[KN]

c) Effort normal di au poids propre
Ne= G x1=1.70 KN
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d) Moment de renversement dd a Q
Mg=Q xH = 1x0,6 = 0,6 Kn.m

II1-2-2 Combinaisons de charges :
a) EL.U:
Compression :Ny=1.35 Ng
Nu = 1.35x1.70 = 2.29 [KN]
Moment de renversement : My = 1.5 Mg

Mu = 1.5x0.6 = 0.9 [Kn.m]

b) E.L.S
Effort normal : Ns = Ng=1.70 [KN],
Moment de renversement : Ms = MR = 0.6 [Kn.m]

111-1.2.2- Ferraillage

On va étudiée une section rectangulaire soumise a la flexion composée a
I’ELU sous un effort normal Nu et un moment de flexion Mu, puis passer a
une vérification de la section a I’ELS.

CI A M

o ) Y R Gissmesganzmme h=10cm \Aé’ _______ G:

b=100cm v

Fig II. 1. 4 Schéma de Calcul

H : Epaisseur de la section=10 [cm]
d : hauteur utile= h—c =8 cm
c et ¢’ : Enrobage

a) Calcul des armatures a PELU

a. 1) Calcul de l’excentr1c1te :
MU

eu= =NU 5—039m —-C_ —-3 2 [cm] =0.2 [m]
Le centre de pression « Cp » se situe a 1’extérieur de la section limitée par les
armatures.

—La section est partiellement comprimée.
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Donc I’acrotére sera calculé en flexion simple sous I’effet d’un moment fictif
M/, puis calculé a la flexion composée.

I

¥ Nu T— e

Fig. I11.1.5 : section rectangulaire soumise a une flexion composée.

a.2) Armatures principales
Section des armatures fictives (en flexion simple) :
Mf=Nu* A

Avec :
A : distance entre le « Cp » et le centre de gravite « Cg » des armatures inferieures
tendues

A=e+> ¢ =39+— -3 =41 [cm]

M/ = 2.29x0.41 = 0.938 [Kn.m].

___Mf  o0938x103 _
M dofbe — 1ooxrixidz 0.01348

u=0.0134 <pul =0.392 — Section simplement armée.
11=0.0134 — S = (1-0.4a) avec o=1.25 (1-,/T — 2p1) =0.0169

— B =0.993

MF 0.938%1000
Af = = =0.387 [cm?]
Losd 0.993%348%7

Section des armatures réelles (en flexion composee) :
Au = Af- 2 = 0,387 - 22212 =0.321 [cm?
Au=0.321 [cm2]

a.3) Condition de non fragilité (BAEL91 /Art A.4.2.1)
0.23bdfiz | (es—0.445d)

fe es—0.785d/’

A,calculée > Aip =

ftzg= 0.6+0.06f25=2.1 MPA

Ms

gs—— = —0 35=35cm

Ns 012730><100><7><2 1 35-0.445%7

i — . - . : . = 2
Apin = o0 X emoee; = 0797 Apin=0.797 cm
Remarquons :
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Anin > Ay —  La CNF n’est pas vérifiée.
Donc on adopte : A= Amin=0.797 cm?

Aadoptee=4 HAB =2,01 cm? avec un espacement de 25 cm.

a.4) Armatures de répartition :

Ar=220e = 290 - 0.5 025cm?/ml
Espacements :

Lorsque la fissuration est préjudiciable, 1’écartement maximal des armatures d’une
nappe est :

St <min (2h; 25cm) EE— (BAEL91 .Art .5.1.1)
On a: 20 cm <min (20cm ; 25¢cm) —— condition vérifiée

111.1.2.3) Vérification au cisaillement (BAEL91 /Art A.5.2.1) :

T<Ty
fc28
Yb

T, = min (0.15—; 4MPA).

Ty = min (2.5MPA; 4MPA).
T, =2.5MPA

Vu

bxd

La contrainte de cisaillement : T, =

Avec :

V,: effort tranchant V,=1.5xQ =1.5x1=1.5 KN =1.5x10°
b : largeur de la bande considéreée.

d : hauteur utile de la section.

_ 15 103
T 703 % 70

Donc:t, <T, —  Condition vérifice.

= 0.02142 MPA

Donc le béton seul peut reprendre 1’effort de cisaillement = les armatures
transversales ne sont pas nécessaires.
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Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement (BAEL91 /Art

A6.1.1):

Tee < Tge = ¥ X fiog = 1.5 X 2.1 = 3.15 MPA
Y : Coefficient de scellement.

B 0.9d Z U;

TSE

Tse : Contrainte d’adhérence

U i : Périmetre utile de barre.

Y. u;: Somme de périmetres utiles de barres
Yu, =nm@=4x3.14 x 0.8 =10.048.
n : nombre de barres.

1510
Tse = 0.0 x 7 x 10.048

Tee=1.5x2.1=3.15 MPA donc:te, <T,e —  Condition vérifiée.

= 0.237 MPa < 3.15 MPa

e L_ongueur de scellement (Art A.6. 1.221 BAEL91)

° TSUZO'G ‘1U2ft28
o 7,,=0.6x1.5?2x2.1=2.835MPA
o | =28.22 cm donc: Ls=30cm

b) vérification a PELS :
L’acrotére est soumis aux intempéries, donc on considére le cas ou la
fissuration est préjudiciable :

04< G= Min (sze; 110,/n x ft28) Avec : n=1.6 pour les HA

6= min (322 110vV1.6x 2.1)

3

.= Min (266.667; 201.636)

6,,=201.636 MPA

M;s

Oy = —————
St ™ B, Xd X Ag
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Avec :
py =t = 2R = 0.2871 Avec : A=2.01
B; = 0.9155— k, = 44.17
= 0.6 x 107 = 46.784 MP
Ot = 09155 x 7x 2.01 > a
Os < Oy - 5 Condition verifiée

e Vérification des contraintes dans le béton :
La condition de contrainte du béton :
opc. Contrainte dans le béton comprimé.

Opc = Opc

Opc- Contrainte limite du béton a la compression considéré a I’ELS.

Gpe = 0.6f5 = 0.6 X 25 = 15 MPA
G, 46.784

G —_— —
bC Tk, T 4417
Op < Op >
e Veérification au séisme :

= 1.0591 MPA

Condition vérifiée

On doit vérifier que la résultante des forces horizontales de calcul (F ) doit étre

inférieure a I’action de la main courante (Q) :

Ona:F =4 x AxCyxW, (RPA99 version 2003)

A : coefficient d’accélération de la zone et groupe d’usage (tableau 4-1 RPA).

C,: facteur de force horizontale variant entre 0,3 et 0,8 (tableau 6-1 RPA).

W . poids propre de I’acrotére. (W , = 1.7125)

Donc :

Fp= 4x0.15x 0.8x 1.7125=0,8222 (KN/ml) <1 (KN/ml) — Condition

vérifiée

C : Conclusion :

La condition étant tout vérifiée, donc le ferraillage de 1’acrotére sera :
- Armatures principales : 5 HA 8 = 2.01 cm avec un espacement de 25 cm
- Armatures de répartition : 4 HA 8 = 2.01 cm avec un espacement de 10 cm.
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= T\

~——— 5HA8/ml

Fig : Il.1.6 Ferraillage de I’acrotére
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I11-2. Calcul du balcon :

Le balcon est considéré comme un console encastré au niveau de la poutre du plancher et libre a l'autre
extrémité, il est réalisé en dalle pleine avec un garde-corps de hauteur 1m.

Ce type de balcon est soumis a une charge concentrée verticale G1 due au poids propre du garde-corps ainsi
gu'aux charges et surcharges qui leurs reviennent G et Q.

Le ferraillage se fera pour une bonde de 1m, en flexion simple.

AR

A
v

L=1m

Figure 111-5-1 : schéma statique de balcon.

111.5.1) Dimensionnement du balcon :

L
e, > — — avec L: largeur du balcon

P=10
110
ep = o - 11cm - on prend e, = 15cm

111.5.2) Détermination des charges et surcharges du balcon :

Charge permanente : G = 5,55KN/m?

Charge d'exploitation : Q = 3,5 KN/m?

Charge horizontale due a la main courante : g; = 1 KN/m?

Charge de concentration due au poids de garde-corps : 0,9 KN/m?

AN

111-5-3) Combinaisons des charges :

a) Combinaisons de charge a’E L U

> Ladalle .oooveeviiieieiinee, Qu=(1,35x 5,55+ 1.5 x 3,5)x1 = 12,742 KN/ml
» Main courante .................... u=(1,5x1)x1=15KN/ml
»  Garde-corps......cccocevveeennnn 0u=(1,35x0,9) x1=1,215 KN/ml

b) Combinaison de charge a ’ELS

> Ladalle oo, gs= (5,55 + 3,5) =9,05KN/ml
» Main courante .................... Ois = 1 KN/ml
>  Garde-Corps.......cccevvevvevennnn gs = 0,9 KN/ml

®,

«» Calcul des moments fléchissant et efforts tranchant :
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AVPELU:

e Moments fléchissant :

NE
M, = Qu +9.1
12.742 x 1.22
M, = — +1.215%x1.2=10.63Kn.m

e Efforts tranchant :

V= qu. | + Qu
. Vu=12.742 x 1.2 + 1.215 = 16.51Kn
APELS :
> Moments fléchissant :

M, =

2
9.05 x 1.22
M, = T-I_ 09x12=7.596Kn.m

> Efforts tranchant :

Vu= qs. I + gs
Vy=9.05x1.2 +0.9 =11.76Kn

111-2-2) Ferraillage :
Il consiste a I'étude d'une section rectangulaire soumise a la flexion simple.

+» Calcul des armatures principales :
M, 12.742 x 103

= = = 0.062
e X x [, 100 x 12° x 142
u=0.062 < u,=0.392 > SSA ; §=0.967
A = M, _ 12.742 x 103 3 15cm?
STBxdx oy 0967x12x348 0
Soit : As= 4HA12 = 4.52cm2.
Avec : un espacement S¢=25 cm
++ Calcul des armatures de répartitions :
A= T2 g o
t=3 T L cm
Soit: 4HA8 =2.01cm? ; Avec : St=25cm

111-5-5) Vérification a PELU :
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Condition de non fragilité :

ftae 2.1 ,
Apin = 0.23xb><de= 0.23x100x12xm= 1.45cm

e

s =4.52 cm2 > Anin= 1.45 cm? > condition vérifiée.

» Vérification de la ’entrainement des barres : (A.6.1,3/BAEL91modifié 99) :
To < Tee
Tee = s . Tiog
Avec ; s : Coefficient de scellement, yws= 1.5 (Pour les Aciers HA).
Te= 1.5x 2.1 = 3.15 MPa

U7 0.9z,
Avec : Zui : somme des périmetres utiles des barres
Jui=nmo=4x3.14x1=12.56 cm ;avec n : nombre de barres.
= 1176 X 10 = 0.87M
T ox12x 1256 0 ope
= 0.87 Mpa < 15 = 3.15 Mpa > condition vérifiée.
» Vérification au cisaillement : (A.5.1.2/BAEL91modifié 99) :
Tu< Ty
fuz min {0'—15f628;4Mpa }
Yb
Ty=min {01—155 25;4Mpa } = %.5 Mpa ; 4Mpa =2.5Mpa
1176 10 = 0.098 M
= —X = 0.
T 00 % 12 pa

7,=0.098 Mpa<t,=25Mpa > condition vérifiée.

Pas de risque de cisaillement > Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

» Vérification de I'espacement des barres : (Art A.8.2,42/BAEL91 modifié99) :
= Armatures principales :
Su=25cm < min {3h; 33} =33 cm Condition vérifiée.
* Armatures de répartition :

Se=25cm < min {4h ; 45cm} = 45cm Condition vérifiée.
111-5-6) Vérification a I'ELS :
a. Etat limite d'ouverture des fissurations (Art. B.6.3 /BAEL91modifiées 99) :
o 2
Ot < Ogt — min §fe ; 110 n.ft28 }
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=min  266.67 ; 201.63
6. = 201.63 Mpa

Ost = 3744,
100 x A, 100 x 4.52
Ona:py = —p "= — - = 0377 - B; = 0.905 > K, =37.63
7.596 x 10°
Ost = 154.75 Mpa

0,905 x 120 X 452
oy < G5, = Lasection est vérifiée vis — a — vis de 'ouverture des fissures.
b. Etat limite de compression du béton (Art.A.4.5.2 du BAEL91) :

Ope < Ope = 0.6f.5 = 15 Mpa

oy 15475
e =K T 3763

=411 Mpa

=4.11 Mpa < 0, = 15 M,
Tbe P& = Obe pa Condition Vérifiée.
c. Vérification de la fleche (Art B.6.5, 2 BAEL91 modifiée 99) :

La vérification a la fleche n’est pas nécessaire si les conditions suivantes sont satisfaites :

h 15 1

—=_—=0. —=0. — Condition Vérifiée.

I =120 0125>16 0.0625

h 15 M, 10.63

I=130° 0.125 > T0M. — 10x1063 — 0.1 —» Condition Vérifiée.
0 .

A 4.52 4.2
By x d = 100 x 12 =0.0038 < E = 0.0105 —> Condition Vérifiée.

=>» Toutes les conditions sont vérifiées, donc le calcul de la fleche n'est pas nécessaire.
Conclusion :
Le balcon est ferraillé comme suit :

<+ Armatures principales : 4HA12 avec : St=25 cm.
«* Armatures secondaires : 4HA8 avec : St=25 cm.
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4 HA12/ml ; esp=25cm A

4 HAS8 ; esp = 25cm
|

Scn

] <A

4 HA12/ml ; esp=25cm

4 HAS8 ; esp = 25¢cm

I
El [y Y 2 Y
(&
td v v

I I
4 HA12/ml ; esp=25cm

1.00 ml

Figure III-2-2: Plan de ferraillage du balcon.
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II1-3 Calcul des escaliers :
II1-3-1 Définition :

Un escalier est un ouvrage constitué¢ d’une suite réguliére de plans horizontaux
(marches et paliers) permettant, dans une construction, de passer a pied d’un étage a un
autre, et assurer la circulation des personnes entre deux ou plusieurs niveaux.
L’escalier peut comporter plusieurs volées. On distingue les escaliers a vis et les
escaliers tournant a volées droites, les escaliers a noyau (plein ou creux) et les escaliers
a jours ou suspendus. Garde-corps et/ou mains courantes assurent la sécurité des
personnes.

GIRON
MARCHE

PALIER D'ARRIVEE
CONTRE MARCHE POUTRE PALIER

EMMARCHEMENT

PAILLASSE !

|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
-
|
i
|
i
|
i
|
|
——————— i ————

POUTRE L L L

¥y

Fig. IT1.3.1 : schéma des escaliers droits
g : giron (largeur des marches)
h : Hauteur des marches
E : Emmarchement
H : hauteur de la volée
Ep : épaisseur de la paillasse et du palier
L1: longueur du palier de depart
L2 : longueur projeté de la volée

L3 : longueur du palier d’arrivée

I-2-2 Terminologie:

- Lamarche : est surface plane sur laquelle se pose le pied, sa forme en plan peut étre
rectangulaire, trapézoidale, arrondie, etc.

- Lacontre marche : est la partie verticale entre deux marches consécutives, 1’intersection de
la marche et la contre marche nommée nez de marche est parfois saillie sur la contre marche.
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- Hauteur de contre marche (h) : est la différence de niveau entre deux marches successives,
sa valeurs varie généralement entre 13 et 17 cm. jusqu’a 22.5 cm pour les escaliers a usage
technique ou privé.

- L’emmarchement (E) : représente la largeur de la marche.

- Legiron (g) : est la distance en plan mesurée sur la ligne de foulée, séparant deux contre
marches successives; il y a une valeur constante de 28cm au minimum .Un escalier se
montera sans fatigue si I’on respecte la relation de BLONDEL qui est : 2h+g =59 a 66.

- Laligne de foulée : représente en plan le parcours ou la trajectoire théorique suivie par une
personne empruntant 1’escalier, et en général le tracé de cette ligne répond a des critéres
géomeétriques vus plus loin dans le présent guide, et en général a 0,65m de collet, si E = 1m.

- Lamontée : correspond a la hauteur entre les niveaux finaux des sols de départ et d’arrivée.
- Une volée : est I’ensemble des marches (25 au maximum) comprises entre deux paliers
consécutifs, sa longueur projetée est L1.

- Un palier: est une plate-forme constituant un repos entre deux volées intermédiaires et/ou a
chaque étage.

- Lapaillasse : est une dalle inclinée en béton arme incorporant les marches et les contre
marche d’épaisseur e p

Notre escalier est en béton armé coulé sur place,

Constitués de deux volées et un palier intermédiaire. Sauf ’escalier de RDG il est constitué de trois
volées et deux paliers intermédiaires.

On va faire les calculs pour les escaliers a deux volées et nous adopterons le méme ferraillage pour
les escaliers a trois volees.

II-3-3: Pré dimensionnement:

Consiste a déterminer:
e Le nombre des marches (n).
e La hauteur de la marche (h), le giron(g)
e [.’¢épaisseur de la paillasse (e).

Les dimensions des marches et contre marches seront déterminées par la formule de
BLONDEL : 59cm< G+2H < 66 cm
Avec :
H : la hauteur de la contre marche :15cm <H<I8 cm
G : la hauteur de la marche (giron) :29cm <G <34 cm
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A

A

1.30m 240 m 1.40m

Schéma statique des escaliers

Calcul du nombre de contre marches :
_H _ 153 _

h 17
n = 9 contre marches.

Calcul du nombre de marches :
m=n-1=9-1=8 marches.

Giron (G) :

=L =22-30cm

n-1 8

v" Vérification de la relation de BLONDEL :
59 <2h+G=(2%x17)+ 30 =64 <66
59<64 <66 cm
14cm<h<17cm

14ecm<17<18cm
— La relation de BLONDEL est vérifiée.

Déterminer I’épaisseur de la paillasse et du palier :
L’épaisseur de la paillasse et de palier (ep)est donnée par la relation :

L_ o _L
30 = %P =720

Avec :

E ,: épaisseur du palier et de la paillasse

Lo : longueur libre (palier repos + la portée de la paillasse)
L’: 1a portée réelle de la paillasse

L,: longueur du palier

tana = & = 13 — 0.6375 a = 32.5° =33°
L, 240
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L1

cos.a

286.17cm

L1 ,
cosa=7—>L =x =

D’ou : L’=2.86m
Lo=Lo+L=1.8+2.86=4.66m

L_ . _L 466 _ _466
— —_— i — —
30 =P =720 30 — P =20

— On opte pour une épaisseur : € p = 18 cm

= 15.53 < ep, < 23.3

N.B : On prend la méme épaisseur pour la volée et le palier.

111.3.4. Détermination des charges et surcharges :

Le calcul se fait pour une bande de 1m de projection horizontale de la volée et
d’emmarchement de Im. En considérons une poutre simplement appuyée en flexion

simple.

a) Charges permanentes :

a.1l) Revétements :

N° Elément Epaisseur (m) pds volumique G (KN/m2)
(KN/m3)
1 Revétement en 0.02 22 0.44
carrelage
2 Mortier de pose 0.02 20 0.4
3 Couche de sable 0.03 18 0.54
4 Enduit ciment 0.015 18 0.27
5 Poids propre du / / 0.2
garde-corps
G total 1.85

Tableau I111.3.1.1 : Charges permanentes revenant aux poids des revétements.
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a.2) Palier :
N° Elément Epaisseur[m] | pds volumique G[KN/m2]
[KN/m?3]
1 Dalle pleine en béton 0.18 25 4.5
arme
2 poids des I /l 1.85
revétements

G total 6.35

Tableau I111.2.1.2 : Charges permanentes revenant au palier.

a.3) Paillasse :
N° Elément G[KN/m2]
1 Poids propre de la paillasse 25 x ep /Cosa = 25 x 0.18/ c0s33° = 5.37
2 Poids des marches 25 x ep/2 =25 x0.17 /2= 2.125
3 poids des revétements 1.85
G total = 9.35

Tableau 111.2.1.3 : Charges permanentes revenant a la paillasse.
B. Surcharges d’exploitations :
Palier =2.5 KN/ ml
Paillasse= 2.5KN/ml (tirer du DTR)

111.2.5) Détermination des combinaisons de charge :
ELU: qQu=(135G+15Q)x1m.

Palier : qu=(1.35%x6.35+ 15X 25)x 1 m=12.32 KN/ ml.
Volée : qu=(1.35%9.35+ 1.5 2.5) x 1 m=16.37 KN/ ml.
ELS: gu=(G+Q)x1m.

Palier : qu=(6.35+25)x 1 m=8.85 KN/ ml.

Volée :qu=(9.35+25)x1m=11.85 KN/ ml.

111.3.6) Calculs a PELU
1. Calculs des efforts internes a ’ELU :

16.37kn/ml

12.32kn/ml _ 12.32kn/ml

1.30 2.40 1.40
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Réactions d’appuis :

¥ Fly=0 RA +RB = (12.32x1.3) + (12.32x1.4) + (16.37x2.4)
RA +RB = 72.552 kn

¥ M/A=0
- (12.32x1.3%0.65) + (16.37x 2. 4 x1.2) + (12.32x 1. 4x3.1) - (3.8 RB) = 0
D’oi: RB=2373KN et RA=48.81 KN

Calculs des moments et efforts tranchants :

Trongon1:0<x<1.3m 13.32kn/ml

Ty =-12.32 x \

—12.32x2
Mz = > / M
MZ — -616 Xz x A\ 4 A4 A\ 4 \4 l v>
R G

16.37kn/ml

Trongon 2:1.3<x<3.7m

12.32kn/ml

Ty=-(12.32x1.3)-(16.37(x-1.3)) +48.81=0
Ty = -16.37x+54.07

16.37(x—1.3)2
2

Mz = —( 12.32*1.3)(x — 0. 65) +48.81(x — 1. 3)-

Trongon 3:0< x £ 1.4m v

12.32kn/ml

Ty=+12.32x -23.73

Mz =% +23.73x

T

RB=23.73

Mz =-6.16x2+23.73X
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—(2.32*1.3)(x—0.65) | 1.3 32.78 -10.41
-16.37x+54.07 +48.81 (x — 1. 3)- 3.7 -6.49 21.14
16.37(x—1.3)2
2

+12.32x -23.73 6.16x2 +23.73 0 23.73 0
OeX ~L3. "0.L0XT wes. 13X 14 -6.48 21.14

Tableau 111.3.1.4 : Les efforts internes a ’ELU.

Le moment maximal :
Troncon : 0<x<14m
Ty=0=+12.32x-23.73=0=x=1.92m

M, max =-6.16 (1.92)? +23.73 (1.92)= 22.85 Kn.m
En tenant compte du semi-encastrement, on considére une correction a I’aide des
coefficients réducteur :

Aux appuis :M @ =-0.3 M; max=-6.855KN.m
En travée : M t=0.85M,; max= 19.42 Kn.m

D’ou :
M 1 travée = 19.42 Kn.m

M g appui = -6.855Kn.m
M a appui =-10.41 Kn.m
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Calcul des éléments non-structuraux
Les diagrammes :

efforts tranchants

-10.41

22.85
Diagramme des moments

-10.41

-6.85

19.42

Diagramme des moments corrigés
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111.3.7 Ferraillage a PELU :
Le calcul se fera en flexion simple pour une bande de 1 m.
b=100cm; h=18cm;c=2cm;d =16 cm.

+» Armatures aux :

1) :Appui A
M 2PPUis = 10.41 [Kn.m]
+«» Armatures principales
My 1041x10°
~ fy.b.d? 14.2 x 1000 x 1602

w, =0.0286 = B =0.985

y =0.0286 <, =0392 = S.S.A

M, 10.41 x 10*

0. d.B 348 x 160 x 0.985
On opte pour 5HA12 =5.65 [cm?Z] Avec un espacement St=20 [cm].

Ay = = 2.445 [cm?]/ml

% Armatures de répartition

Ay 5.65
A, = TSt ==~ =141 [cm®]/m]

On opte pour 4HA10 = 3.14 [cm?] Avec un espacement St =25 [cm].

2) En travée :
Mtravee = 19.42 [KN.m]

«» Armatures principales

My 1942x10°
~ fy.b.d? 14.2 x 1000 x 1602

™ =0.053<p, =0392 = S.S.A

w, =0.053 =  B=0972

M, 19.42 x 10%

0. d.B 348 x 160 x 0.972
On opte pour 5HA12 =5.65 [cm?] Avec un espacement St=20 [cm].

Ag =

= 3.588[cm?]/ml
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< Armatures de répartition

Ag:  5.65
Ar = T = T =1.41 [sz]/ml
On opte pour : 4HA10 = 3.14 [cm?] Avec un espacement St =25 [cm].
3) Appui B

M 2PPUis = 6,85 [KN.m]
«» Armatures principales

M, _ 685x10°
 fo..b.d? 14.2 X 1000 x 1602

u,=0018 =  B=0.99

™ =0.018<p, =0392 = S.S.A

M, 6.85 x 10*

0. d.B 348 x 160 x 0.99
On opte pour 5HA10 = 3.92 [cm?] Avec un espacement St=20 [cm].

Ag =

= 1.24 [cm?]/ml

<+ Armatures de répartition

A, 392 ,
r — T = T = 098[cm ]/ml

On opte pour 4HA10 = 3.14 [cm?] Avec un espacement St = 25 [cm].

111.2.8. Vérification a ’ELU :
a. Condition de non fragilité (BEAL 91 modifie 99/ Art. A.4.2.1) :

A= 0.23. b.fd g _ 0.23x10:;(016 x21 1.932 em?
Avec :
fi2g =0.6 + 0.06 fc28 = 0.6 + 0.06 x 25 = 2.1 MPa.
X Appuis A : Ag=5.65cm2> Amin = 1.932 cm? Condition vérifiée.
< Appuis B : Aa=3.92cm2>  Amin = 1.932 cm? Condition Vvérifiée.
5w En travées : At =5.65 cm?2 > Amin = 1.932 cm? Condition vérifiée.
b. Espacement des barres :
Armatures principales :
Stmax = 20 cm < Min {3 h, 33 cm} =33 cm Condition vérifiee.

Armatures répartitions :
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Stmax = 25 cm < Min {4 h, 45 cm} =45 cm Condition vérifiée.

C. Vérification de la section du béton a I’effort tranchant (BAEL 99, Art-
5121):

On doit vérifier que : Tu < Tu
7,= min {0. 15 x % 5 Mpa} La fissuration est préjudiciable
Avec :
fc2s = 25 MPa
Yb=15

T,= min {0. 15 x f—s

> ;5 MPa} —%,= min {2.5 MPa ;5 MPa}= 2.5MPa

Tmax

bd

Ty —
Avec : effort tranchant.

Tmax = 32.78 KN

r = Tmax =32781000 4 5,
" bd 1000%160
Tu= 0.204 MPa < T,= 2.5 MPa Condition vérifiée.

D’ou : les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

d. Influence de ’effort tranchant au niveau des appuis (BAEL 99, Art5-1-3)
Influence sur le béton :

On doit vérifier que : Toax < 0.4 X fyﬂ xaxb
b

AvVec :
Tmax | Effort tranchant.

Tmax = 32.78 KN

a: Longueur d’appuis de la bielle. (a = 0.9 x d)

25
Trax < 0.4—xﬁx103 X 0.9%0.16 X 1 = 960 KN
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Tmax = 32.78KN< 960 KN Condition vérifiee.
Influence sur les armatures longitudinales inférieures :

On doit vérifier que :

(Tmax max ) F

0.9d
Avec .
M.=-10.41KN.m
Tmax= 32.78 KN
(3278 - 22 52 = 0.092
AP — 5 65 [cm?] > 0.092[cm?] ...... ... ... ... .. (Condition vérifi¢e)

e. Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement

(ART A.6.1,3 BAEL 91 modifiees99) :

Tu < Tse
Tse = Ps . fr2g
Avec : :Coefficient de scellement,
Pis = 1.5 (Pour les Aciers HA).
Tse = 1.5 X2.1 = 3.15 MPa
— Tmax
T“_O.gxdxilpi

Avec : > ui : somme des périmetres utiles des barres.

Appui A : 5HA 12
2 Ui=nnd =5x x 12 =188.5mm; n:nombre de barres.

32.78 x 103
0.9 x 160 x 188.5

Ty = = 1.206[MPa] < 3.15 ... ... ... ... ... (Condition vérifiée)
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Tu=1.20 MPa £ Tse= 3 .15 MPa condition vérifiée.

Appui B : 5HA 10

2. Ui =nmd = 5% mx 10 =157.08 mm ; n : nombre de barres.

_ 32.78x10°
"~ 0.9 x 160 x 157.08

Tu = 1.449 [MPa] < 3.15 ...... ... ... ... (Condition vérifiée)

Travée . 5HA 12

2. ui=nmd =5x x 12 =188.5 mm ; n : nombre de barres.

3278 103
T 0.9% 160 x 1885

= 1.206[MPa] < 3.15 ... ... ... ... ... (Condition vérifiée)

Pas de risque d’entrainement des barres longitudinales.

f. Ancrage des barres aux appuis (BAEL91 modifié 99, Art A6.1.2.1) :

La longueur de scellement doit étre :

f
47,

<

[}

L=

Avec : Ts= 0.6 2 y s* .ft28 = 0.6 x1.5%x2.1 = 2.84MPa.

D’ou : Ls= X490 _ 3551 pcm.
4x2.84
Soit : Ls=35.21¢pcm
Appui A :

L.=0.4x1s-0.4%x35.21x1.2=16.9cm

Onprend:La=20cm
Appui B :

La=0.4x1s-0.4x35.21 x1=14.08 cm

On prend : La=15cm
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111.3.9. Calculs a I’ELS :

1. Calculs des efforts internes a ’ELS :

11.85kn/ml

8.85kn/ml _ 8.85kn/ml
1.30 2.40 1.40

Figure 111.3.1.5 : Schéma statique d’escalier a I'ELS.

Palier : gs=(6.35+2.5) x 1 m=8.85 KN/ ml.
Volée : gs=(9.35+2.5)x 1 m=11.85 KN/ ml.

+ Réactions d’appuis :
> Fly=0 Ra +Rg = (8.85x1.3) + (8.85x1.4) + (11.85x2.4)
Ra +Rg=52.33

> M/A=0
- 3.8Rs + (8.85x1.4x3.1) + (11.85x 2.4 x1.2) - (8.85 x1.3 X 0.65) =0
D’oi: { Ra =35.20 KN
Re=17.12 KN

b) Calculs des moments et efforts tranchants :
Trongon1:0<x<13m

8.85
Ty =-8.85x \ B
Mz :—8.85x2 V> M

2
\ 4 \ 4 A\ 4 \ 4 A\ 4
Mz = -4.42x: A l

60 X



Chapitre 111 Calcul des elements pon-structuraux

11.85kn/ml

Trongon 2 :1.35x<3.7m 8.85kn/ml M

T,=-(8.85%1.3)-(11.85(x-1.3)) +35.20=0

T, =-11.85x+39.1.

11.85(x—1.3)2
2

Mz = —( 8.85*1.3)(x — 0. 65) +35.20(x — 1. 3)-

Troncon3:0<x<1.4m v

Ty =+8.85x -17.12 8.85kn/ml

_ (—8.85x2)

Mz = + 17.12x

Mz =-4.42x2 +17.12x

Dou: RB=17.2

-8.85 X vt
-4.42%° 1.3 -11.5 -7.46

— (8.85%1.3)(x — 0. 65) 1.3 23.69 -7.46
-11.85x+39.1 +35.20(x — 1. 3)- 3.7 -4.74 15.27
11.85(x—1.3)2
2

+8.85x -17.12 4.42%2 +17.12 : -17.2 0
- e 14 | 474 15.27

Tableau I11.3.1.5 : Les efforts internes a I’ELS.

Le moment maximal se trouve sur le trongon 3 :

Trongon : 0<x<1.8m
Ty=0=+8.85%x-17.12=0=x=193m

M, = -4.42 (1.93)% +17.12 (1.93)= 16.57 Kn.m

En tenant compte du semi-encastrement, on considére une correction a I’aide des
coefficients réducteur :

Aux appuis :M @ =-0.3 M,"™*= -4.97KN.m
En travée : Myt =0.85M,m*= 14.08 Kn.m
D’ou:
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M T travée = 14.08 Kn.m
M B appui = -4.97 Kn.m
M a appui = - 7.46 Kn.m

Les diagrammes

efforts tranchants

7.46

16.57
Diagramme des moments

7.
%‘\ -4.97

g »
------

v 14.08

Diagramme des moments corrigés

111.3.2.9 Vérifications a PELS :

a. Etat limite d’ouverture des fissurations (Art. B.6.3 /BAEL91modifiées 99)
La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification n’est
necessaire.
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Chapitre 111 Calcul des éléments non-structuraux

b. Etat limite de compression du béton (Art A.4.5.2 BAEL91) :

Obc < Obc
6bc=0.6xfc28
obc=0.6x25=15 MPa
= — ot Oy = —
O’bc o Kl X O-St Gst o B 1 d. Ast

Appui A:

Ms=—-7.46 KN. m

Ay =5.65cm?
_100. Ag _ 100 x5.65
1" "bd  100x16 =0.333

py =0.353 — B, =0.908 — K, =39.35

My 746x10°
T By xdxA 0908 x 16 x5.65
Vérification de la contrainte dans le béton

_os_90888 .
Obe == 3935 - 23 [MPal

oq = 90.888 [MPa]

Opc = 2.3[Mpa] < Opc = 15[Mpa] - +vr e vov vrr e wov e wer v e oon . (CONditions vérifiée).

Appui B :

Ms = —4.97KN. m
Au = 3.92 cm?

100.As 100x3.92
pl: =
b.d 100x16

pl=0.245 > B1=0.921 > K1=48.29

M, 497x10°
% TP xdxA 0921 x 16 x 3.92

= 86.038 [MPa]

Veérification de la contrainte dans le béton

058603 _
Obe = %= ag29 178 [MPal

Opc = 1. 78)mpa) < Opc = 15[Mpa -+ ++x =+ wes es wor see wos wee e wee o .o (CONditions vérifiée)
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En travée :
M; = 14.08KN. m
Au =5.65 cm?
100.As 100x5.65
pl= bd  100x16 0.353
p1=0.353->B1=0.908 > K1=39.35
__ 14.08+1000 _
St = S oogi6:5.65 ~1/1-53 Mpa.
05 171.53 _ 435 [MP
%be = g = 3935~ 35 [MPa]
be = 4-35 (Mpa] < Opc = 15[mpa] -+« -+ +ov e wev e wor e oo ... (CODditions vérifiée).

c. Etat limite de déformation (BAEL91/ARTB.6.5.2) :
Vérification de la fleche :

Le calcul de la fleche s’impose si une des trois conditions suivantes, n’est pas vérifiée :

( h 1 h : Hauteur de la poutre
"1 = 16 L :longueur libre de la plus grande travée
h M f, : Limite d' élasticitéde I'acier
{n =S Avec : . .
1710 x M, A:Sectiond' armature en travée
LA < 4.2 M, :Moment max en travee.
v bxd fe M, : Moment max isostatique

Vérification :

h_ 1% 047 <L = 00625 Conditi crific
" _ 2 R

L 380 16 (Condition non vérifiée)

La premiere condition n’est pas vérifiée, donc le calcul de la fleche est nécessaire.

« Calcul de la fleche :

(4s = = chargement en travée(a L'ELS)
| E, = module de déformation dif féré

5Xqs x L* _ l E, = 37003/f.25 = 10818.86[MPa]
f= 384 X E, X1~ =f I: moment d'inertiede la section totale homogéne par rapport a CDG
if fleche admissible
= 3800
\f = =55 = Eg0- = 7-6[mm]
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L 11xI
VT 1+ uxa,

b
=3 (Vi+ V3)+15A,(V, — C)?

! ;
!

V2

< b

Figure 111.3.1.7 : la section de la paillasse.

Sxx

Vi= 3

Sxx: Moment statique de la section homogéne.

b x h? 100 x 182
S = —— + 15Aqd = ————+ (15 X 5.65 X 16) = 17556 [cm’]

Bo : Surface de la section homogene.
Bo=bh + 15A:= (100 x 18) + (15 x 5. 65) = 1884. 75 cm?

1556 _ 931 ; V,=h -V, =18-9.31=8.69 cm
1884.75

V1:

Donc le moment d’inertie de la section homogene :

0
I = —- (9.313 + 8.693) + 15 X 5.65(8.69 — 2)?
I, = 52566.06 cm*

5% qu X L* 5 x 14.08 x 3800*

- =741
384 x E, x| _ 348 x 10818.68 X 52566.06 x 104 [mm]
f=741mm]<f=7.6[mm]......c.cc.cc.cc. ... ...

-
I

civ ven e .. (Condition vérifiée).

Conclusion :

Apres toutes vérifications, 1’escalier Etage courant et étage (1et 2) sera ferraillé comme
suit :

s Aux Appuis :
Appui A :
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Armatures principales : SHA12/ml. avec un espacement st= 20 cm.
Armatures de répartitions : 4HAL10/ml. avec un espacement st= 25 cm.

Appui B :
Armatures principales :  5HA10/ml avec un espacement st= 20 cm.
Armatures de répartitions : 4 HA10/ml avec un espacement st= 25 cm.

s En travee :
Armatures principales : 5HA12/ml  avec un espacement st= 20 cm.
Armatures de répartitions : 4 HA10/ml avec un espacement st= 25 cm

; SHA10/ml st=20cm

4HA10/ml 8 & 0 0
St=25cm \
SHA12/ml 4HA10/ml
S5t=20cm _\ St=25cm
‘ - . Y : SHA12/ml
‘—;_-_p St=20cm
4HA10/ml / 1.2m 2.4m 1.8m

h
v
-
v
£
v

St=25cm

Figure 111.2.1.8 : schéma de ferraillage de I’escalier (étage 1et 2+courant)

Il : Escalier ’escalier de rez de chaussée :

Ona 3 volées:
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1¢volé:

1.02

15

2 M volé :

1.53

3¢M volé

.53

Etude de la volée 2 :
v" Calcul du nombre de contre marches :

14cm <h<18cm

Soit: h=17 cm
N=H/h=153/17=9
n =9 contre marches.
v" Calcul du nombre de marches : m=n-1=9-1=38

— 8 marches.

v" Calcul de la hauteur de la contre marche :
H= 153 /6 =17 cm
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v Calcul de la hauteur du giron :
28cm < g<35cm

g=L=@—SOCm

n-—1 8 -

v Vérification de la relation de BLONDEL :
59 <g+2h <66 cm

Ona:h=17cm

59 <30 + (2x17) = 64 < 66 cm
59 < 64 < 66 cm
14 <17<18

Relation de blondel est vérifiée

v' Epaisseur de la paillasse et du palier :
L’¢paisseur de la paillasse et du palier (ep) est donnée par la relation :
Lo Ly
— < < —
30 = P 20

Avec :

Lo : longueur réelle de la paillasse projetée et du palier (entre appuis) :
Lo=L+L,

L’ : longueur de la paillasse projetée.

L. : longueur du palier.

tana = H/240 = 153/240 o = 35.51°
cosa =12/ — L’ =L2/ cosa =180/cos 35.51 =220.98

Lo=L'+ Lz=220.98 + 180 = 400.98 cm

400.98 400.98
< ep <
30 - 20

13.36 < e, < 20.04

D’ou:
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Chapitre 111 Calcul des éléments non-structuraux

On opte pour : ep=20cm
N.B : On prend la méme épaisseur pour la volée et le palier.

Détermination des charges et surcharges :
Le calcul se fait pour une bande de 1m de projection horizontale de la volée et

d’emmarchement de 1m. En considérons une poutre simplement appuyée en flexion
simple.

Calcule des charges :
Charges permanentes :

Revétements :

Revétement en
carrelage
-‘ Mortier de pose 0.02 20 0.4

-‘ Couche de sable 0.03 18 0.54
-‘ Enduit ciment 0.015 18 0.27

Poids propre du / / 0.2
garde-corps

G total 1.85

Tableau I11..2.1 : Charges permanentes revenant aux poids des revétements

Palier :
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Dalle pleine en béton 0.20 25 5
arme

-‘ poids des revétements / / 1.85

Tableau 111.3.2.2 : Charges permanentes revenant au palier

% Paillasse :

_ Poids propre de la paillasse 25 x ep /Cosa = 25 x 0.20/ c0s32.51° = 5.92

‘ Poids des marches 25 x ep/2 =25 x0.17 /2= 2.125

-‘ poids des revétements 1.85

Tableau 111..2.3 : Charges permanentes revenant a la paillasse.

. Surcharges d’exploitations :
Palier =2.5 KN/ ml
Paillasse= 2.5KN/ml (tirer du DTR)

111.3.2.3 Détermination des combinaisons de charge :
ELU: Qu=(1.35G+15Q)x1m.

+«» Palier : qu=(1.35x 6.85+ 1.5x 2.5 x1m=12.99 KN/ ml.
% Volée:qu=(1.35x9.35+1.5x25)x1m=17.11 KN/ ml.

ELS: Qu=(G+Q)x1m.

Palier : qu=(6.85+2.5) x 1 m = 9.35KN / ml.
Volée : qu=(9.35+25)x1m=124 KN/ ml.

. Calculs a ’'ELU .

. Calculs des efforts internes a I’ELU
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17.11kn/ml

12.99kn/ml
2.40 1.80

Réactions d’appuis :
S Fly=0 Ra +Re = (12.99x1.8) + (17.11x2.4)
Ra +Rs = 64.44

> M/A=0 -4.2 Rp +(12.99x1.8%3.3) + (17.11x 1. 2 x2.4)
D’ou
RB =30.10 Kn
RA =34.33 Kn

Calculs des moments et efforts tranchants :
Trongonl: 0<x <24
Ty =-17.11 x+34.33

x=0  Tyq = 34.33 [KN]

= Mz=RaXx-17.11x%/2
x=0 Mz(0)= 0 [KN.m]
x=2.4 MZ(Z.4)= 3311[KNm]

< 2°™ troncon : 0<x<1.8
Ty = Qv X—Rp. =12.99x -30.10
x=0 Ty)= —30.1 [KN]
x=1.8 Ty(1_8)=_6-71 [KN]
XYM/ =0 = Mz =Rgx—Q x%2=30.1x -12.99x?/2
x=0 Mz0)=0 [KN.m]
x=1.8 Mz(1.3)= 33.11 [KNm]

=
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-17.11 x+34.33 .
Rax—17.11x3/2
2.4 -6.73 33.11

12.99x -30.10 30.1x -12.99x%/2

Le moment Maxe se trouve dans la premier travée
— Ty =-16.09 x+32.33
Ty=0 = -Qx+Ra=0— -17.11x+34.33

— X=2m
Mz =RaXx—-17.11 x2/2 — Mz = 34.44 Kn.m

Remarque

Compte tenu du semi encastrement aux extrémités, on porte une correction a I’aide des
coefficients réducteurs pour le moment M max au niveau des appuis et en travée.
My2PPuis = (—0,3) Mmax = — 0.3 x 32.48 = —10.33 [Kn.m]

Mutravée = (0.85) Mmax = 0.85 x 30.5 = 29.27 [Kn.m]
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17.11 [KN/m?] 12.99 [KN/m?]

\ 4 \ 4 . ; ; ; ; ;Al
A
Ty [KN] 34.33

-33.11
Fig I11.15 : Diagramme efforts tranchants
<+—>
Mz [KN.m1,, 34.44
Fig II1.16 : Diagramme moment fléchissant
-10.33 -10.34

2.4m

Mzeormieé [KN.m] -
29.27
Fig II1.17 : Diagramme corrigé de moment fléchissant
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Ferraillage

Le calcul se fera en flexion simple pour une bande de 1 m.
b=100cm; h=20cm; c=2cm; d=18cm

d=1{ h=20

c=2 4

100

v

<
<

1)Aux appuis

My@PPuis = 10,33 [KN.m]
s Armatures principales

Mk 1033 x 10° 0.0224 < 0.392 S.S.A
= = = V. < = V. = O,
M= 1.2~ 14.2 x 1000 x 1802 t

= B =0.989

M 10.33 x 10*

o d. B 348 x 180 x 0.989
On opte pour 4HA10 = 3.14 [cm?] Avec un espacement St= 25 [cm].

Ay = = 1.667 [cm?]/ml

< Armatures de répartition

Ay 3.14
A = TSt =~ = 0.785 [em’]/ml

On opte pour 4HA10 = 3.14 [cm?] Avec un espacement St =25 [cm].

1) En travée
Mutravée = 29 27 [KN.m]

«+ Armatures principales

Mg 2927 x10°
 fy.b.d? 14.2 x 1000 x 1802

™ =0.063<p, =0392 = S.S.A

=  B=0.967

M, 29.27 x 10*

Ast = G 4B 348 x 180 X 0967
On opte pour 5HA14 = 7.69 [cm?] Avec un espacement St= 20 [cm].

= 4.83 [cm?]/ml

«» Armatures de répartition

Ay 7.69
A = TSt ==~ = 1.92 [em?]/ml
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On opte pour 4HA10 = 3.14 [cm?] Avec un espacement St =25 [cm].

1) Vérificationa ELU

Condition de non fragilité (Art A.4.2.1 BAEL91)

fi28
A>ALin=0.23xbxdxX f
e
* Aux appuis: Ag = 3.14(cp) - - Condition vérifiée

= 21 _ 2
Amin = 0.23 X100 X 16 X 400 1.93 [em ]{ * Entravée : Age = 7.69[cm] - - Condition vérifiée

Répartitions des barres

e Armatures principales : §; < min {3h; 33y}
* Aux appuis : Sy = 20[¢m) < min{3h =54; 33[Cm]} = 33[cm] ++r wer Condition vérifiée
- Entravée : S; = 25y < min{3h = 54; 331} = 33[cm] woe oo e Condition vérifiée
e Armatures de répartitions : Sy < min {4h; 45y}
* Aux appuis : S¢ = 25[¢y) < min{4h =72; 45[Cm]} = 33[cm] v e o Condition vérifiée

- Entravée : S; = 25y < min{4h = 72;45} = 33[cm] e ooe e Condition vérifiée

Verification de la contrainte d’adhérence (Art A.6.1.3 BAEL91)

Pour qu’il n’y ait pas entrainement des barres, il faut vérifier que :

M cz_wyf
T09.dyu ¢ s

Avec: T=15x2.1=3.15[MPa] acierHA=>W¥ = 1.5

Tse

= T : Contrainte d’adhérence.
= T : Contrainte limite d’adhérence.
AppUis : 4HA10

Y. u; : Sommes des périmétres utiles des barres.
Ynméd=4x%314x10 =125.6 = ) U; = 125.6 [mm]

Avec {Q) = diagramme d'une barre = 10 [cm]
—  n = nombre des barres = 4 barres
__ 3433x10° 1.68 [MPa] < 3.15 Conditi arifié
Tse = 09X 180 Xx 1256 — © a 15...............(Condition vérifiée)

Travée : 5HA14

Y. u;: Sommes des périmétres utiles des barres.
Ynmd=5x%314x14 =219.8 = Y U; = 219.8 [mm]
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Avec {@ = diagramme d’une barre = 14 [cm]
- n = nombre des barres = 5 barres
34.33 x 103 . o
Tse = 0.96 [MPa] < 3.15 ... ... ... ... ... (condition vérifiée)

T 0.9x180 x 219.8
Vérification au cisaillement (Art A.5.1.1 BAEL91)

Vérification de la condition suivante : WwW<T,
Vy
T =ty Avec: Vymax = 37.95 [KN]
3433 103 _ 0.190 [MP
T = To00 x 180 . 0190 [MPal
0.15f,
= min{ c28 ;4[Mpa]} = {3.3;5} = 3.3 [MPa]
T, =0.190<7,=3.3 ... s e e st vt e vt ee e e e .. (COndition vérifiée)

Influence de I’effort tranchant au niveau des appuis (Art A.5.1.3 BAEL91)
% Influence sur le béton (Art A.5.4.313 BAEL91)

On doit Vérifier que : VP& <V,

2><V_u<08fc28

Avec: a=0,9d = 16.2 [cm]

bxa — Yb
— 04xfygxaxb 04x25%x10%3x0.162x%1
Vv, = = = 1080 [KN]
Yo 1.5
vmax = 34 33 [KN] < V, = 960 [KN] ... ... ... ... ... (Condition vérifiée)

% Influence sur les aciers (Art A.5.4.321 BAEL91)

. M .
On doit vérifier que : Ai‘ti"pte > (Vu + %)}Lj
Mappuis Vs 10.33\ 1.15
\Y —)— = (34.33 - —)— = 0.096
( ut0od /T, 16.2 ) 400
AP — 7 69 [cm?] = 0.096[cm?] ... ... ... ... ... .. (Condition vérifiée)

Ancrage des barres aux appuis (Art A.6.1.23 BAEL91)

Longueur de scellement droit : elle correspond a la longueur d’acier ancré dans le béton pour que
I’effort de traction demand¢ a la barre puisse étre mobilisé.
Pfe

L, = . Pour @ = 1.[cm] et T, = 0.6W *f,5 = 0.6 X 1.5% x 2.1 = 2.835[MPa]
S
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1.x 400

bs = 2% 2835
Dapres (Art A.6.1.253 BAEL91), si la longueur de scellement est importante on réalisera un

crochet normal dont la longueur d’ancrage est fixée a(0.4Ly).

= 35.27[cm].
Lg = 0.4 x35.27 = 14.10

Seit......... Ls = 15 [cm]

2) Calcul des efforts internes a L.’ELS

Combinaison des charges a L’ELS :

ELS: Qu=(G+Q)x1m.

+« Palier : qu=(6.85+2.5) x 1 m=9.35KN / ml.
Volée : qu=(9.35+25)x1m=124 KN/ ml.

12.4kn/ml
9.35kn/ml

A

2.40 1.80
Réactions d’appuis :
S Fly=0 Ra +Rs = (9.35x1.8) + (12.4x2.4)
Ra +RB=46.59 kn

Y M/A=0 - 4.2 Re + (9.35x1.8x3.3) + (12.4x 1. 2 X2.4)
D’oul
RB =21.72 Kn
RA = 24.86 Kn

Calculs des moments et efforts tranchants :
Trongonl: 0<x <24

Ty =-12.4 x+24.86
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X=24 Tyu4=-49 [KN]

= Mz=RaXx-12.4x3/2
x=0 Mz0)= 0 [KN.m]
x=2.4 Mz(2.4)= 2395[KNm]

% 2™ troncon : 0 <x<1.8

Ty = Qv X—Rp. =9.35x -21.72
x=0 Ty0)= —21.72 [KN]
x=18 Ty(1.8)=—4.89 [KN]
e YXM/=0 = Mz =RgXx—Q x%/2=21.72x -9.35x%/2
x=0 Mz(0)= 0 [KN.m]
x=18  Mgz(18)=23.95[KN.m]

=

-12.4 x+24.86 2486 |
2
9.35x -21.72 21.72X -9.35x%/2 0 21.72 0
' ' ' ' 18 -4.89 23.95

Le moment Maxe se trouve dans la premiere travéee

— Ty =-12.4 x+24.86

Ty=0 = -QXx+Ra=0— -12.4 x+24.86 =0
— X=2m

Mz =Rax—12.4x2/2 — Mz=24.92 Kn.m

Remarque

Compte tenu du semi encastrement aux extrémités, on porte une correction a 1’aide
des coefficients réducteurs pour le moment M max au niveau des appuis

et travées

M2PPUis = (—0.3) Mmax = — 0.3 x 32.48 = —7.47 [Kn.m]
M,tavee = (0.85) Mmax = 0.85 x 30.5 =21.18 [Kn.m] .
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12.4 [KN/m?] 9.35 [KN/m?]

A

A7
Y___

»
Ll |

2.4 1.8

A
Ty[KN] 24.86

-21.72

Mz [KN.m] |

Fig I11.29 Diagramme m

-7.47

Mzcorrigé [KN.m]

A

Fig II1.30 Diagramme corrigé de moment fléchissant
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3) Vérification a L’ELS

Contrainte de compression dans le béton (Art A.4.5.2 BAEL91)

On doit vérifierque  opc < 0pe €t o4 < o
Gpe = 0.6f.p5 = 0.6 X 25 = 15 [MPa]
AvecC :{ Obc = 7
G, = 348 [MPa]
% Aux appuis

Détermination de Ki et 8

100 x A 100 x 3.14
bxd 100 x 18

B, = 0.932
K, = 58.53

p= =0.174 = {

Vérification de la contrainte dans ’acier

Mg 747x10° 141.80 [MP
O = B XdxA 0008x 18 x3.14 14180 [MPa]
65 = 141.8mpa) < 05 = 348mpa] -+ -+« - ver wev oee e oo ... (COndition vérifiée).

Vérification de la contrainte dans le béton
_ oy 1418 5 42 (MP
Obe = = 5gag - 242 [MPal

Opc = 2.42 < Opc = 15[mpa] -+« wvv wov ver e wov vev e wrs env e oo (CONditions vérifiée).

< En travée

Détermination de K1 et 84

100X A 100 X 7.69
bxd = 100 x 18

ﬁl = 0.9
K, = 35

p= =0427 = p=0.427 {

Vérification de la contrainte dans ’acier

__ Mo 21a8x10°
O T A XA 09x18x7.60 L 0-01[MPd]
65 = 170.01mpy) < G5 = 348(mpa] -+ - vor wev oe oo oo ... (COndition vérifiée).

Vérification de la contrainte dans le béton :

o 17001

Opc = 4.85 < G = 15[mpa] -+ e vve v v wev vev v o o (CoOnditions vérifiée).
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Vérification de la fleche :

Les regles (Art.B.6.52 BAEL 91), précisent qu’on peut se dispenser de vérifier a ’ELS 1’état
limite de déformation pour les poutres associées aux hourdis si les conditions suivantes sont satisfaites :
( h_1

2_
16

1
h M
I_S—
1 710 x M,
A 4.2
n S_
\ bxd™ f,

Vérification :

h 20 1
—=——=10.047 < —=0.0625 = (Condition non vérifiée)

L 420 16

«» Calcul de la fléche :

(s = chargement en travée(a L'ELS)
i E, = module de déformation dif féré
5xquxLt E, = 37003/ f.s = 10818.86[MPa]
f= 384 X E, x | =f = I:moment d'inertiede la section totale homogéne par rapport a CDG

f: fleche admissible

L 4200
f =500 = S00 - 8-4Imml
R/

s Calcul du moment d’inertie :

b
I= §(V13 +V3) + 15A4(V, — C)?

Sxxl
Vl =—
B,
S« : Moment statique de la section homogene.
b x h? 100 x 2072 5
i = + 15Ad = — + (15 X 7.69 x 18) = 22076.3 [cm°]

Bo = surface de la section homogene.
By = b X h+ 154, = (100 X 20) + (15 X 7.69) = 2115.35 [cm?]
Sy 22073.6
Vv, = B, =511535 = 10.44[cm] = V,=h-V, =20-10.44 =9.56
Donc le moment d’inertie de la section homogene :

b 100
I'= 5V +V3) + 1544 (V; = O = == (1044% + 9.56%) + 15 X 7.69(9.56 — 2)° = 73646.53 oy

f_5><qu><L‘*_ 5% 12.4 x 4200* 695
= 384 xE, x1_ 348 x 10818.68 x 7364653 x 10¢ 0> mm]
f=6.95[mm]<f=8.4[mm)].................... (Condition vérifiée).
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Conclusion

Apres toutes vérifications, 1’escalier de rez de chaussée sera ferraillé comme suit :
Aux Appuis:

Armatures principales: 4HA10 avec un espacement st= 25 cm.

Armatures de répartitions : 4HA10 avec un espacement st= 25 cm

En travée :

Armatures principales: 5SHA14 avec un espacement st= 20 cm.

Armatures de répartitions : 4HA10  avec un espacement st= 25 cm

5HA10/ml st=20cm

4HA10/ml — 4

St=25cm

s 4HA10/ml
St=20cm g [Y
Y e S5t=25c¢cm
| * ' e _;"‘4 ::—i—‘:loim 5HA14
> [ ] Yy 5t=20
4HA10/ml 12m 24m 1.8m

v

v
-~
v
-~

St=25cm

Fig. 111.3.5 : Ferraillage des escaliers de RDC
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I11-4) La poutre de chainage :
Introduction :

Les poutres de chainage sont des poutres en béton armé; elle repose sur deux
appuis des poutres principales elle supporte son poids propre et le poids des cloisons
extérieures ; ceinturant les facades a chaque étage au niveau du plancher, cela les aide
a rester solidaire de la structure, elles servent de porte a faux.

Et pour le ferraillage on prend le cas le plus défavorable dans les deux sens
(transversale, longitudinal).

lll-4-1) Pré-dimensionnement :

D’apres le chapitrellona: Ht=35cm et B=25cm.

» Détermination des charges :

- Poids propre de la poutre : GP = 25 x 0.25 x 0.35 = 2.1875 KN/ml
- poids du mur : GM = 2.85 x (3.06 — 0.35) = 7.7235 KN/ml

- Poids du plancher : (5.68 x 0.65 /2) = 1.846 KN/ml

-Gt =11.757 KN /ml
¢ La surcharge d’exploitation :

Q=2.5x(0.65/2) =0.81 KN/ml.

e Combinaisons de charges :
- ELU:qu=135G+1.5Q=1.35%x11.757+1.5x0. 81 =17.09 KN/ml.
- ELS:gs=G+Q=11.757+0.81=12.567 KN/ml.

11l-4-2) Etude de la poutre a ’ELU :

111-4-2-1) Calcul des efforts :

e Calcul des moments :
En tenant compte de I'effet de semi encastrement on aura :

) qu. I? 17.02 X 4.752
En travée : Mt = 0.85 X g = 0.85 x 3 = 40.80 KN.m
_ qu. [? 17.02 X 4.7572
Au appuis : Ma= —0.3 X 3 = —0.3 X 3 = —1440 KN.m

e Calcul des réactions d’appuis :
RA=RB=quxL/2=17.02x4.75/2 =40.4225 KN.
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u =17.02KN/ml
Y Y Y YV v v Y VY Y Y VY v ¥y A
4.75m
40,42 T(Kn)
+
-40,42
M (kn.m)
-14,40 -14,40
+
40,80

Figure 111-4-1 : Diagramme des efforts internes a L’ELU.
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111-4-2-2) Ferraillage :

Entravées:h=35cm;d=0.9h=31.5cm;c=3cm;b=25cm.

Mo 4042x10°
M= o x d®xfy, 25x31,52x 142
mt=0,114<u,=0,392 > S.S.A
U =0,114 > B = 0,939
A = M, B 40,42 x 103 — 3.93em?
tTBxdx oy 0939x31,5x348 oM
Soit : At=3HA14 =4.62 cm?.
Aux appuis :
M, 14,40 x 10°
“ap = 0,04

T bx d?x fou T 25x 31,52 x 14,2
Ha=0,04<u=0,392 > S.S.A
Ha=0,04 - B =0,980

B M, _ 1440x10°
P Bxdx oy 0939 x 31,5 x 348

A = 1.34cm?

Soit: Aap = 2HA12 + 1HA10 = 3,05 cm?
111-4-2-3) Vérification a I'ELU :

1) Condition de non fragilité (Art-A-4.2, 1 BAEL):

2.1
ftzs =0.23 X 25 X 31.5 x — = 0,95 cm?
£, 400

a) En travée : At = 4.62 cm? > Amin = 0,95 cm?

Apin =023 X b X d X

Condition vérifiée
b) Aux appuis : Asp = 3.05 cm? > Amin = 0,95 cm?

2) Vérification de la section du béton a I'effort tranchant (Art-5-1-2-1 BAEL):
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Tu 0,15 x
Ty =7—=< Ty, =min {J; 4Mpa} = {2,5Mpa; 4Mpa}
bd Vb
(Fissuration préjudiciable).
_40,42x10° 05131
v T 950x315 o Pe

wWw=0,513 MPa<T,=2.5MPa - Condition vérifiée.

3) Influence de I'effort tranchant aux voisinages des appuis (Art. 5.1.3.2,
BAEL):

a) Influence sur les aciers :

A >1'15(T - M“)—1'15 4042 x 10° 4 22O oem?
ap =2 \"" T 094) T 200\ " 0,0x315 ) ~o«m

Asp=3.05cm? > 2,62 cm? - Condition vérifiée

b) Influence sur le béton :

TuUmax = 0,4% b x 0.9 xd % = 0,4 x 250 x 0.9 x 315 x f—f_) = 472,5 KN
Tumax =472,5 KN > Tu = 40,42 KN - Condition vérifiée.

++» Vérification de I'adhérence aux appuis:

Tu —
= < =
oodzui = Tu Y x ft28

tu
2 U;=Somme des périmetres utiles des armatures.
2Ui=nxnxp=2x3,14x0,8 +1,4x3,14=9,42cm

B 40,42 x 103
v = 0 9x315x9 42 x 10

=1,514Mpa

tu=1,514MPa<7tu=1,5%x2,1=3,15 MPa

- Pas de risque d’entrainement des barres.

4) Les armatures transversales :
Les diametres des armatures transversales doivent étre tel que :
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o< min{d)LmaX; 3’1—5%} = min{ 12;10;25 }: 10mm

On prend un cadre et un étrieren HA8 = At=4HA 8 =2.01 cm?

5) Ecartement des barres :
D’apres le RPA2003 Art 7 .5.2.2, 'espacement est donné selon deux zones :

a)| En zone nodale:
At 2.01

At>0J003xSxb > s = = =26.80cm
0.003x1} 0.003%x25

S¢> min {% 12 ® } — min 1%.75; 16.8

On prend: St=10cm

b)| En zone courante :

wn
—+
IN
N |

=15cm on prend: St=15cm
6) Ancrage des barres (A-6-1-2) :

Ancrage des barres aux appuis :

L, = efe
47y
AVeEC : Ts= 0.6 X P2 x fog= 0.6 x 1.52 x 2.1 = 2.835 MPa
, _l2x400
sT ax2835  oovdm

Forfaitairement : Ls =400 =40 x 1.2 =48 cm.

111-4-2-4) Vérification a I'ELS :

a. Calcul des efforts :
«* Chplcul des moments :

En tenant compte de |'effet de semi encastrement on aura :

. gs.l? 12.567 x 4.752
En trgvée : Mt = 0.85 X 3 = 0.85 x 3 = 30,13 KN.m
_ gs.? 12.567 X 4.752
Au appuis : Ma= —0.3 X 8 = —-0.3 X 3 = —10.63 KN.m

*

)

*| Calcul des réactions d’appuis :

)

RA = F18 =qs xL/2=12,567 x 4,75/2 = 29.85 KN/ml
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Q, =12.57KN/ml

vy v vy v ¥V v v vy v v Y vy
A

4.75m
29.85 T(Kn)
+
-29.85
M (kn.m)
-10,63 -10,63

30,13

Figure IlI-4-2: Diagramme des efforts internes a L'ELS.
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b. Vérification des contraintes :
Etat limite de compression du béton : obc < 0.6 x fc28 = 15MPa

3. Aux appuis :

100 xAgp 100 x 3.05

PL="pxda ~ 25x315 388

pl =0.388 — B1 = 0.904 — K1 =37.08

B M, _1063x10° 19239 1
Ot T A, xBxd 305x0904x315 0 Pe

oy 12239 3
Obc %1 T 3708 0 MPe
obec =3.3 MPa < e = 15 MPa > Condition est vérifiée.

1. Entravée:

100X A, 100 x 4.62 _ 0586
PL=" 0 d ~ 25x315

pl =0.580 — 1 =0.887 — K1 =29.25

B M, _10.63x10° 82 35 I

Ot T A xBx d_462x 0887 x315 o> MPa
_ow_8235_

Obe =7 T 2925 “°4 NP4

Obe = 2.82 MPa < gpc = 15 MPa > Condition vérifiée.

c. Vérification de la fleche :

Nous pouvons disposer du calcul de la fleche si les trois conditions suivantes sont vérifiées:

h 35 1 . f gz
I=275" 0.074 > 6= 0.0625 2> Condition vérifiée
PP _oras— o 39 _ 085> Condition vérifié
L 475 "7 T10M, 10x35.44 onditionvertiiee
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A 3 _00036<22=00105 > Condition vérifié
BOXd_30X31.5_ . _ﬁ; = U ondition veriiiee.

=>» Toutes les conditions sont vérifiées alors le calcul de la fléche n’est pas nécessaire.
Conclusion :

Suite aux différents calculs et vérifications effectués, nous adoptons pour le ferraillage des
poutres de chainages celui adopté précédemment :
Les armatures longitudinales:

e En travée : 3HA14
e Aux appuis : 2HA12 + 1HA10

Les armatures transversales :

‘H
5 7X10 18X 15 P' 7%10 5
) ) 4.3 ) "
Cadre et épingle en HAS :
2HA12+1HA10
20
\\'*j A [~
7.5
30
[¥p)
o
o
N
3HA14
Cdr +Etr = T8

Fig 111-4-3: Schéma de ferraillage de la poutre chainage.
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II1-5. Calcul des planchers:

Les plancher de ce batiment sont réalisés en corps creux plus une dalle de
Compression et des poutrelles préfabriqué. Ces planchers constitué de :
Nervures: appelées poutrelles de section en T, elle assure la fonction de portance, la
distance entre axe des poutrelles est de 65 cm.
Le remplissage: en corps creux sont utilisées comme coffrage perdu, et comme isolant
phonique sa hauteur est de 20 cm.
Une dalle de compression en béton de 4cm d’épaisseur, elle est armée d’un
quadrillage d’armatures ayant pour le but de :

- Limiter les risques de fissuration par retrait.

- Résister aux efforts des charges appliquées sur les surfaces réduites.

- Réaliser un effet de répartition entre poutrelles voisines de charges localisées

notamment Celles correspondants aux charges.

II1-3-1 Calcul de la dalle de compression :
La dalle de compression est fabriquéee sur place en béton armé, elle doit avoir une

épaisseur de 4 cm, armé d'un quadrillage de treillis soudé de (TLE520)
Les dimensions des mailles ne doivent pas dépasser les normes qui sont
mentionnées au ( BAEL 91 art B.6.8,423) qui sont :
e 20 cm (5 p.m.) pour les armatures perpendiculaires aux nervures,
e 33 cm (3 p.m.) pour les armatures paralléles aux nervures.

dalle de compression
en béton amme coulée en place
Hourdis cn béton Poutrelle préfabriquée
Treillis soudé moule (h=20¢m) ¢n BLON wnmie,
) 4 | !
+
-rl .!' i ',_ £ L] . ng FIA " g L] Y YT
24 20 ‘ /
i L -
L N LN LN
KA
12 53 2 83
Bty e R | i -

I11.7: shama descriptif d’un plancher en corps creux
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a) Armatures perpendiculaires aux poutrelles
4L
A=
Avec .
L : la distance entre axes des poutrelles ; (50 < L< 80cm).

fe : Limite d’élasticité de 1’acier en MPA

Onprend: L=65cm

_ 4%65

A= =0.5 cm2/ml

520

On Adopte : 5T4 = 0.63 cm¥ml avec un espacement : S;= % =20 cm

20 cm < 20 cm — condition vérifiée

b) Armatures paralléles aux poutrelles :

_ A _ 063 _

A=S=—-= 0.315

On adopte : 4T4 = 0.5 cm#ml avec un espacement : St= 1%0 =25cm
Conclusion :

Pour le ferraillage de la dalle de compression, nous adopterons un treillis soudé
(TLE250) de maille (200x250 mm?).

20cm

25cm

T4

I11-3-1-2 Etude de la poutrelle :

Le calcul des poutrelles est fait en deux etapes :
a : avant le coulage de la dalle de compression.
b : apres le coulage de la dalle de compression.
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a. Calcul des poutrelles avant coulage de la dalle de compression :

La poutrelle est considérée comme simplement appuyée a ces deux extréemités.
Elle doit supporter en plus de son poids propre, la charge due a la main d’ceuvre et le
poids des corps creux.

-Poids propre : G1=25x 0.12x0.04 =0.12 KN/ml

-Poids du corps creux : G2 =0.65 x 0.95 =0.62 KN/ml

-Surcharge de I’ouvrier : Q = 1KN /ml

e Combinaison d’actions :

v AL’ELU :

.= 1.35G+1.5Q = 1.35 (0.12 +0.62) + 1.5 x 1= 2.5KN /ml

v  AL’ELS:
v .=G+Q = 0.12 + 0.62+1=1.74KN /ml

e calcul du moment isostatique :
Le calcul se fera pour la travée la plus défavorable.
12 2,5X4.75%
M, = 7.05KN.m

qu=2.5 KN/ ml

[

4.75

e calcul effort tranchant max :

. qul  2,5X4.75
“ 2 2
T, = 5.93 KN

e Calcule les armatures

_ Mp  7.05x 106
~ bd%f,, 120X252X14,2
n, =7.18>pw =0,392 —> lasection est doublement armée.

Hp
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e Remarque:

Vu les faibles dimensions de la section de la poutrelle [12x4(cm?)], il est
impossible de disposer deux nappes d’armatures, donc on doit prévoir un étayage
(trois étais intermédiaires par travée) pour soulager a supporter les charges qui lui
sont appliquées et de maniére a ce que les armatures comprimees ne soient pas
nécessaires.

b: Calcul apres coulage de la dalle de compression :

Le calcule sera conduit en considérant que la poutrelle est calculée comme une poutre
continue, de section en T, avec une inertie constante reposant sur des appuis. Les
appuis de rives sont considérés comme des encastrements partiels et les autres comme
appuis simples.

e Charges et surcharges
Le calcul se fera sur le plancher le plus défavorable (plancher terrasse).
G =5.68 KN/m2
Q=1 KN/m?2

- Charges : G =5.68 x 0.65 = 3.692 KN/ml

- Surcharges: Q =1 x0.65=0.65 KN /ml

- Combinaison d’action :
ELU:q,=1.35G +1.5Q =1.35(3.692) + 1.5 (0.65) = 5.9592 KN /ml
ELS:qg.,=G+Q=3.692+0.65=4.342 KN /ml
Dimensionnement de la poutrelle :

o
_

e Largeur de la table de compression « b » :

b = 2b; +bo

b1 =min {% ,“;bo } avec : 6ho<b1< 8ho
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¥l

Fig. :111.2.2 : Schéma de la table de compression

Avec :
La hauteur de la poutrelle est : hy =20 cm
La hauteur de la dalle de compression est :hy=4cm
La longueur libre entre axes de poutrelles : L; =65 cm
La longueur libre entre nceuds d’appuis L =4.75
Un plancher en corps creux — h; =24cm (20+04)
Donc : notre poutrelle :{ h;=20cm , by=12cm , hy=04cm}

Chapitre 111
Détermination de la largeur ’b:”” (BAEL91/Art A4.1 4):

Choix de bl : le calcul de la largeur “’b;’” se fait a partir des conditions suivantes :

L1-b0O 65—12
bi< — = =26.5cm

bi<2 =% —475cm

~10 10

Avec : 6hg<b;<8hg — 24cm<b;<32cm

Soit by =26.5 cm pour avoir b = 2b; +by=2(26.5) +12 =65 cm

< Choix de la méthode de calcul

La détermination des efforts internes est menée a 1’aide des méthodes usuelles
tel que :

- Méthode forfaitaire.

- Méthode de Caquot.

- Méthode de trois moments
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L’application de la méthode forfaitaire de calcul implique que les conditions suivantes

soient réunies (BAEL 91modifier99-A 6, 2,210)
Hypotheses :

- La valeur de la surcharge respecte la condition : q < max (2G ; SKN / m2)
*0On a g= Gx0.65 =5.5x0.65 = 3.575 kn/ml
q=0Qx0.65=2.5x0.65=1.625 kn/ml
On doit Vérifier : Q < max (2G ; 5KN/m?)
Q < max (2x3.575 ; 5KN/m?)
1.625 <max (4.75 ; SKN/m?) — condition vérifiée

*Les moments d’inerties des sections transversales est le méme dans les différentes
travées

* Le rapport de deux portées successives des différentes travées est compris entre 0,8 et

125 (0,80 < —— < 1.25)

i+1

* La fissuration est considéerée comme non préjudiciable

Conclusion :
La méthode forfaitaire n’est pas applicable dans notre cas
On utilise la méthode des trois moments :
G =5.68 KN/m?
Q=1 KN/m?
- Charges : G =5.68 x 0.65 = 3.692 KN/ml
- Surcharges : Q =1 x0.65=0.65 KN /ml

Combinaison d’action :
ELU:q,=1.35G + 1.5Q =1.35(3.692) + 1.5 (0.65) = 5.9592 KN /ml
ELS:q.=G+Q=3.692+0.65=4.342 KN /ml
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Type de poutrelle :

Qu=5.9kn/ml
\ 4 \ 4 \ 4 \ 4 A A \ 4 VAV A \ 4 AV \ 4 A \ 4 A‘ A A 4
45 m 4.45m 3.47m 4.10m 4.75m
Type 01 : (Coupe 1-1) :
a) Calcul des moments fléchissant :
Moments aux appuis :
Appui | Li | L |, 3 M
ul i I+ q,3 Q5,413 i
S (m) (m) (kN)/mI Mi-t li +2Mi(li+li+1)+Misalivr = — (% + % ) (kN.m)
1 0 45 | 5.9592 9M1+4.5M2=-135.758 -9.795
2 |45 | 445 | 59592 4.5M1+17.9M2+4.45M3=-267.040 -10.576
3 | 445 | 3.47 | 5.9592 4.45M2+16.44M3+3.47M4=-193.529 -7.558
4 | 347 | 4.10 | 5.9592 3.47M3+15.14M4+4.10M5=-164.925 - 6.399
5 |4.10| 475 | 5.9592 4.10M4+17.7M5+4.75M6=-262.343 -10.197
6 | 4.75 0 |5.9592 4.75M5+9.5M6=-159.664 -11.708

Tableau I111.2.1 : Moments aux appuis

NB : La résolution de systeme d’équations s’est fait avec le logiciel MATLAB.

Remarque :
Vu que la méthode des trois moments surestime les moments aux appuis, on diminue

ces derniers de 1/3 et on utilisera les moments corrigés pour le calcul des moments en
travées.
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« Calcul des moments corriges aux appuis :
M:1= M - = My =-9.795 - ~(-9.795) = -6.53 kn.m

M, =M, - = M, =-10.576- = (-10.576) = -7.05 kn.m
3 3

Ma=Ms - - M =-7.558 - ~(-7.558) = -5.038 kn.m

M= M - - My =- 6.399 - (- 6.399) = -4.286 kn.m

Ms = Ms - = Ms =-10.197 - = (-10.197) = -6.798 kn.m
3 3

Ms = Ms - = Mg =-11.708 - = (-11.708) = -7.805 kn.m
3 3

Moments en travées :

(Moment a I’abscisse de la travée (i+1))

M., — M.
M) = p(x) + M; + ———
Liyq
Avec :
_a q
nx) = S X~ 5 X

(X : la position du point dont le moment est maximale.)

M(x) on prend la valeur maximale quand T(x) =0 c'est-a-dire :
Li+1 N Miy1 — M

X= .
2 qiLitq

Le moment en travée a distance x de I’appui « 1 » est donné :

M(x)= ettty - 9 x2 M + (M) i
2 2 Litq
Travée L (m) (kN/?:) Mi (KN.m) (kl\ﬂll,";'] ) X (M) | Mi(x) (kN.m)
12 | 45 59592 | -6.53 705 | 223 6.936
2-3 4.45 5.9592 705 5038 | 230 8.723
3-4 3.47 5.9592 5038 | -4286 | 177 4.31
45 | 4.10 5.9592 4286 | -6.798 | 1.94 7.01
56 | 4.75 5.9592 6.798 | -7.805 | 2.33 9.508

Tableau 111.2.2 : Moments en travées
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« Calcul des moments corrigés aux travees :
Mi>= My + - Mi, =6.936+ =(6.936) = 9.248 kn.m

M25= Mo + = Mo =8.723+ - (8.723) = 11.63 kn.m

Ms4= Mas + = Mss =4.31+ - (4.31) = 5.746 kn.m
1

Mys = My + 3 My =7.01+ § (701) = 9.346 kn.m

1

Ms.s = Ms.s +~ Mz =9.508 - (9.508) = 12.677 kn.m

b) Calcul des efforts tranchants :

_ Quy M., — M;
Vu(®) = —= = qux+ 1
. V(x) (kN)
Travées L(m) | qu(kN/m) | Mi(kN.m) | Mi+1(KN.m) X=0 =l

1-2 4.5 5.9592 | -6.53 -7.05 13.29 -13.52
2-3 4.45 5.9592 -7.05 -5.038 13.71 -12.807
3-4 3.47 59592 | -5.038 | -4.286 10.555 -10.122
4-5 4.1 5.9592 | -4.286 | -6.798 11.603 -12.828
5-6 475 | 59592 | -6.798 | -7.805 13.94 -14.364

Tableau 111.2.3: Efforts tranchant
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Les diagrammes des moments flechissant et des efforts tranchants :

qu= 5.959kN/ml

l
&
l
&
l
&
l
l
P
<
&
<
<
<
«

A 4 A 4 A 4 A 4 \ 4 A 4 l A 4 A 4 A 4

v D
A <
v

A P

v

A
A\ 4
A
\4
A

4.50m 4.45m 3.47m 4.10m 4.75m

effort tranchat

11,603

moments
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Ferraillage a ’ELU :
Le calcul se fait avec les moments max en travée et sur appuis.

a) Armature longitudinales :
En travées :

Le moment maximal en travée :

M =12.677 KN.m

La poutrelle sera calculée comme une section en Té dont les caractéristiques
geomeétriques sont les suivants :

b = 65cm; by = 12cm; h = 24cm; hO = 4cm; d = 21.5cm;c = 2.5cm
Le moment équilibré par la table de compression :

0.04

Mo=b xhy X o, (d—2)Mo=0.65 x 0.04 x (0.215 = 2).14.2

Mo =71.99 KNm
M;nax < Mo
= I’axe neutre se trouve dans la table de compression.

- Le calcul se fera pour une section rectangulaire (b X h) = (65 X 24)).

_Mpe 12677400 o
H = b, 65X2152X142 - -

u<p; = 0.392 La section est simplement armée.

1 =0,029 = B =0,9853

fe 400

o; = — = — = 348MPA Donc
1,15

YS

M 12.677.103

A = 1.71 cm?
st Bd (fe> 09853 X 21.5 X 348 cm

Ys
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Soit :Ag, = 2HA10 + 1HA8 = 1.57 + 0.5 = 2,07[cm?]

Aux appuis
Le moment max aux appuis :

Max
Ma =-7.805 KN.m

o Mp 7.805X10°
b pod2f,, 12X215 2X 14,2

= 0,099

u<p = 0.099 : La section est simplement armée

w= 0,099 = B =0,947

o ME 7805X10°
a= fex 0947X215X348 ™
Bd(?)

Soit
Aa = 2HA10 = 1,57 cm?

Armature transversales :
Le diametre minimal des armatures est donne par (Art A.7.2.12, BAEL91):
P < min{%,% ) fnax} = min{%,%,l cm} = 0.69 cm
¢, : Diamétre maximal des armatures transversales.
On choisit un cadre ¢8 ; avec A, = 2HA8 = 1.00cm?
Les armatures transversales seront réalisées par un étrier de : 8.

L’espacement des cadres :

S¢ < min(0,9d ;40 cm ) = min (0.9 X21.5,40cm) = 19,35 cm
Soit un espacement S; = 20 cm .

Conclusion
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Les armatures transversales seront réalisées par des étriers en HAS,

Avec un espacement S, = 20 cm sur la totalité de la poutre.

2HA10

L— 2HAS8

L
—

fig II1. 5.3 : ferraillage de la poutrelle

HA8

» 2HA10

Vérification a ’ELU :
a) verification de la condition de non fragilite (BAEL91, A4.2.1)

fiog 2.1 ,

Ay, = 0,23bolf =0,23X65X 215, =169 cm
v entravée : A, = 2.07 cm? > A, = 1.69 cm? (C.V)
firg 2.1 ,

Apin = 0,23b0d€ =0,23X12X 215 - =031cm
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v/ aux appuis : A, = 1,57 cm? > Ap,;, = 0.31 cm? (C.V)

b) vérifications au cisaillement : (art 5.1 ,2.1.1 BAEL 91)

Toax = 14.364KN

Tmax _ 14.364X10°
bod 120X 215

T, = = 0,556 MPA

fC28

Vb
1,<7, (condition veérifiée).

fissuration préjudiciable T, = min (0,15 X ; [4MPA]) = 2.5 Mpa

c¢) vérification de la contrainte d’adhérence (ART A.6.1.3 BAEL91)
Tse < TSG == Lps X ft28 = 1.5 X 2.1 = 3.15 MPa
Y, : coefficient de scellement

Tmax  14.364X 10°

~09dYu  0.9X215X87.92
Avec ) u; : somme des périmétres des armatures.

Zui =nmP=(2%x314x%x10)+ (1*3.14%8) = 8792 mm
Tse= 0785 < Tse = 3.15 (Condition vérifiée).

= (0.785 MPA

TSE!

d) Ancrages des barres : (ART A.6.1.22.1 BAEL modifiée 99)

Les barres rectilignes de diametre ¢ et de limite élastique fe sont ancrées sur
une longueur :
$. fe

Iy = 2 , I = longueur de scellement droit
Tse

Ts = 0,6W,2.fryg = 0,6 X (1,5)2X 2,1 = 2.84 Mpa
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1X400

I = = 35.21
s=ax284  S>2lcm

Forfaitairement Ly = 40 cm.
L,=40X%x0.4 =16 cm

La longueur de scellement dépasse la largeur de la poutre a laquelle les barres seront
ancrées alors le BAEL admet que I’ancrage d’une barre se termine par un crochet, dont
la longueur d’ancrage mesurée hors crochets est :

l. =0,4X3527 =14.1
On opte pourl, = 15 cm . (ART A.6.1.253 BAEL99)
L,= 0.4l =0.40 x 40 = 16 on prend La = 17 cm.

L,=: longueur hors crochets normaux adoptée.

e) Influence de I’effort tranchant sur le béton et ’acier (ART
A.5.1.313/BAEL91)
On doit Vérifier que :
1) sur le béton :
Thax < 0,267 b, X a X f.,g aveca = 0.9d

Toax < 0,267 X 0.12 X 0.9 X 0.215 X 103 X 25 = 154.99 KN,

Appuis de rive : T,.x = 14.364 KN < 154.99 KN.

Appuis intermédiaires : Ty,ax = 12.828KN < 154.99 KN.

2) sur Pacier :

1.15
Aappuis = f_ (Tmax + H)
e
Ma max
H =
0.9d

7.805
A 14.364 + —) = 0.157 < 1.57

o> T
aPPus =400 ( 0.9X0.215
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—Les armatures calculées sont suffisantes.

f) Vérification de la contrainte moyenne sur appuis intermédiaires

On doit vérifier que op " = Tbmzx < Op. aveca=0.9d
0
_ feog 25
ope = 1.3X <2 =13X — = 21.66 MPa
Yb 1-5
14.364 .103

max _ —0618<3
%bc = 99X 215X 120 Obc

(Condition vérifiée)

Calcul aPELS :

Moment de flexion a ’E.L.S (BAEL 91 ; modifi¢ 99)
Lorsque la charge est la méme sur toute les travées de la poutre, comme dans ce
cas, pour obtenir les résultats des moments a I’E.L.S, 1l suffit de multiplier les

résultats de calcul a I’E.L.U par le coefficient : de

qu

Combinaison d’action :
ELU:q,=1.35G + 1.5Q =1.35(3.692) + 1.5 (0.65) = 5.9592 KN /ml

ELS:qs~=G+Q=3.692 + 0.65=4.342 KN /ml

ds 4.342 _ 0728
q, 5959
Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6
M, (KN.m) -4.753 -5.132 -3.66 -3.12 -4,948

106



Chapitre 111 Calcul des éléments non-structuraux

M, (KN.m) | -5.132 -3.66 -3.12 -4.948 | -5.682
T, (KN) 9.675 9.98 7.684 8.446 | 10.148
T.(KN) -0.842 | -9.323 | -7.368 | -9.338 | -10.456

M,(KN. m) 6.73 8.466 4.183 6.803 9.228

Les diagrammes des moments fléchissant et des efforts tranchants :

moments

effort tranchat
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5 .vérification des contraintes a ’ELS
a) Résistance a la compression du béton
En travée :

MMaX = 9228 KN.m avec: Ay = 2,07cm  (ELU) en travées

O'bc S abc = 0 6fc28 = 15 MPA

100A;  100X2.07 0.802
bo.d  12X21.5

P1 =

p, = 0.802 - B, = 0.872,k, = 24.06

La contrainte des aciers est :

My 9.228X10° 237 78MP
Os T B xdxAy, 0872X215x207 ->07ONH
5, 23778

Ope = K - 2406 = 9.88MPa < 15 Mpa (condition verifiée)

AuX appuis :

M@ = 5.682 KN.m
La section d’armature adoptée a ’ELU aux appuis est Aa = 2HA10 = 1,57 cm? .

100As 100 X 1.57
= = = 0.608
P1 bo.d 12X 215

p; = 0.608 —» B, =0.885,k; = 28.48

La contrainte des aciers est :

__ My S682X10° o
O "B xdxA, 0885X215X157 P4
5, 1902

Ope = K 5848 6.67 Mpa < 15 Mpa (condition verifiée )

La vérification étant satisfaite, donc les armatures a I’ELU sont satisfaisantes.

6) Vérification de la fleche
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La fleche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment petite par
rapport a la fleche admissible pour ne pas nuire a 1’aspect et 1’utilisation de la
construction.

Les regles de BAEL (ART B.6.8, 424)) précisent qu’on peut admettre qu’il n’est pas
nécessaire de Procéder a la vérification de la fleche si les conditions suivantes seront
vérifiées :

Avec :
h : hauteur totale de la section.
L : longueur de la travée entre nceud d’appuis.

M, : Moment fléchissant maximum de la travée supposé indépendant et reposent sur
deux appuis libre. = 9.228kn.m

b, : Largueur de la nervure.
M, : Moment isostatique de travée. =4.342*4.752/8 =12.24 kn.m

d : Hauteur utile de la section droite.

1) 2= 2 = 0.050 > —— = 0.0444 — condition vérifiée
1 475 22.5
hy M n_
2) 2w >7=0050
Avec : —~_ = 2228 __ 5049 - 0.050 >0..049 -> condition vérifiée

15M0  15(12.24)

As 3.6 2.07 3.
3) 204 < f_e - 12215 0.00802 <

(o)}

~5 =0.009 -> condition vérifiée

NN

Les conditions sont vérifiées donc il n’est pas nécessaire de procéder au
calcul de la fleche.

Conclusion :
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e Travée : HA8+2HA10= 2.07 cm2
e Appuis 2ZHA10=1.57 cm?

2°Mtype de poutrelles :

L s

4.5 4.45

a) Calcul des moments fléchissant :
Moments aux appuis :

Tableau 111.3.8 : Moments aux appuis

. qu
Appui | Li Li+1 A3 i3 Mi
S m) | (m) (kN)/mI Mi1 [ +2Mi(li+lis1)+Misalicn = — (% + —+1411+1 ) (kN.m)
1 0 45 | 5.9592 9M1+4.5M2=-135.758 -10.11
2 4.5 445 | 5.9592 4.5M1417.9M2+44.45M3=-267.040 -9.94
3 4.45 0 5.9592 4,45M2+8.9M3=-131.27 -9.77

NB : La résolution de systeme d’€quations s’est fait avec le logiciel MATLAB.

Remarque :

Vu que la méthode des trois moments surestime les moments aux appuis, on diminue

ces derniers de 1/3 et on utilisera les moments corrigés pour le calcul des moments en
travées.

« Calcul des moments corriges aux appuis :

1

M:= My - = My =-10.11 - ~(-10.11) = -6.74 kn.m

1

M2= M - = M, =-9.94- = (-9.94) = 6.62 kn.m
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Ma=Ms - = My =-9.77- = (-9.77) = -6.51 kn.m

Moments en travées :

(Moment a I’abscisse de la travée (i+1))

M:,. — M.
MG = p(x) + M+ ———
Lit1
Avec :
1
u(x) = %X — % x?

(X : la position du point dont le moment est maximale.)
M(x) on prend la valeur maximale quand T(x) =0 c'est-a-dire :
Liy1 N Mi+% — M;

2 qiLitq

X =

Le moment en travée a distance x de ’appui « 1 » est donné :

M;

M(X): q*LiA*X _q %2 +M; + (Mi+1 — ) X
2 2 Liv1
, L (m) Qu Mi (KN.m) Mi+1 X (M) | Mi(x) (kN.m)
Travee (kN/m) (kN.m)
1-2 4.5 59592 | -6.74 -6.62 | 225 8.40
2-3 4.45 5.9592 -6.62 651 | 222 8.185
Tableau 111.2.3 : Moments en travées
« Calcul des moments corrigés aux travees :
Mio= Mo+ g M., =8.40+ ;(8.40) =11.2 kn.m
M2.5= M2 + = Ma =8.185+ - (8.185) = 10.91 kn.m
3-c) Calcul des efforts tranchants
: Mi.1— M,
Vu(X) _ qull — QX + i+1 i
2 I;
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, V(x) (kN)
Travées L(m) | qu(kN/m) | Mi(kN.m) | Mi+1(kN.m)
X=0 X=l
1-2 4.5 5.9592 -6.74 -6.62 13.243 -13.38
2-3 445 | 5.9592 -6.62 6.51 13.28 -13.23

Tableau 111.6.4: Efforts tranchant

Les diagrammes des moments fléchissant et des efforts tranchant :

moments

efforts tranchant

3™ type de poutrelles :
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a) Calcul des moments fléchissant :
Moments aux appuis :

Tableau 111.3.8 : Moments aux appuis

. qu
Appui | Li Li+1 a3 9,3 Mi
S (m) (m) (kN)/mI Mi1 i +2Mi(li+li+1) +Misalivr = —( 2 + %) (kN.m)
1 0 4.1 5.9592 8.2M1+4.1M2=-102.675 -7.58
2 4.1 4.75 | 5.9592 4.1M1+4+17.7M2+4.75M3=-262.33 -9.8810
3 4.75 0 5.9592 4.75M2+49.5M3=-159.65 -11.86

NB : La résolution de systeme d’équations s’est fait avec le logiciel MATLAB.

Remarque :

Vu que la méthode des trois moments surestime les moments aux appuis, on diminue
ces derniers de 1/3 et on utilisera les moments corrigés pour le calcul des moments en
travées.

« Calcul des moments corriges aux appuis :

M;=M; - g M; =-7.58 - % (-7.58) = -5.05 kn.m
Mz=M; - g M; =-9.8810- § (-9.8810) = -6.58 kn.m

Ma=Ms - = M =-11.86- = (-11.86) = -7.90 kn.m

Moments en travées :

(Moment a I’abscisse de la travée (i+1))
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M., — M;
M(x) = p(x) + M+ ———
Liv1

Avec :

_a g,
u(X)—ZX 5 X

(X : la position du point dont le moment est maximale.)
M(x) on prend la valeur maximale quand T(x) =0 c'est-a-dire :
Li+1 4 Miys — M

X= :
2 qiLiq

Le moment en travée a distance x de ’appui « 1 » est donné :

Mjy1 — Mj

M(x)= q*]‘iﬁ*x -3 2 4M;+ ( ) X
2 2 Li+1
, L (m) Qu Mi (KN.m) Mi+1 X (M) | Mi(x) (kN.m)
Travee (kN/m) (kN.m)
1-2 4.1 59592 | -5.05 -6.58 | 1.98 6.71
2-3 4.75 5.9592 -6.58 790 | 232 13.92
Tableau 111.2.5 : Moments en travées
« Calcul des moments corrigés aux traveées :
Mio= Mo+ § Mi, =6.71+ §(6.71) =8.94 kn.m
Ma5= Mo + = Ma3 =13.92+ = (13.92) = 18.56 kn.m
Calcul des efforts tranchants
. M, — M,
Vu(X) — qull — QX + i+1 i
2 I;
Travees L(m) | qu(kN/m) | Mi(kN.m) | Mi+1(KN.m) V(x) (kN)
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X=0 X=
1-2 4.1 59592 | -5.05 -6.58 11.84 -12.58
2-3 475 | 5.9592 -6.58 -7.90 13.87 -14.43
Tableau 111.5.2.6: Efforts tranchant
Conclusion : pour tout le plancher on va appliquer :
e Travée : HA8+2HA10= 2.07 cmz2.
e Appuis 2ZHA10=1.57 cm?
HAg TREILLIS SOUDES |
| 2HA10
BN B B B B e
%4 a

HA8+2HA10
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111-6. Etude de la poutre paliere

La poutre paliere est destinée a supporter son poids propre, la réaction de la paillasse et
le poids du mur. Elle est partiellement encastrée dans les poteaux. Sa portée est de 3,60
m (entre nu d’appuis).

111.2.1Pré dimensionnement :

< Hauteur :
La hauteur de la poutre est donnée par la formule suivante :

L
0

347

<h <= = 3 <h <2 = 2313<h <347 Onadopte h, = 30[cm].

N
mlr
-

Avec:
h:: hauteur de la poutre.

Lmax : longueur libre de la poutre entre nus d’appuis.

< Largeur :
La largeur de la poutre paliere est donnée par :

0.4 h¢<b <0.7ht
12ecm<b <21 =25cm.

On opte pour : b= 25cm
a) Vérification des conditions de RPA
h, = 30[cm] = 25[cm] ... ... ... ... (Condition vérifiée)
b = 25[cm] > 20[cm] ... ... ... ... (Condition vérifiée)
ht_30_12<4 Condition vérific
T ... (Condition vérifiée).

Donc la poutre paliére est de dimension (b xh) = (25x30) [cm?].

111.2.2 détermination des charges et surcharges :

a). Charge permanente :

Poids propre de la poutre paliére :
G=0.3x0.25x25 =1.875kN/ml

7

* Surcharge d’exploitation :
Q=2.5KN /mi
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% L’effort tranchant a I’appui A :
ELU: T.=R}=48.81 KN/ml

ELS : Ts=R 4= 35.20 KN/ml

[11.2.3 Combinaison de charges :
ELU: u=1.35G+Tu = (1.35x1.87) + 48.81= 51.33 KN/ml

ELS: 0s=G+Ts=1.87+35.20= 37.07 KN/ml

111.2.4 calculs a PELU :

1. Calcul des efforts internes a L’ELU :
51.33 kn/ml

e

RA 3.47m RB

A

Figure 111.2.1 : schéma statique de la poutre paliére a ’'ELU

e Effort tranchants :
_quXxL _51.33x347

; z z = 89.05 [KN]

% Moment isostatique :

_ qul? 5133 x347?

- 5 = 77.25 [KN]

My,

% Moment corrigé :
En travee : M= 0.85 Mo= 65.66 KN.m

Aux appuis : M.=-0.3 M, =-23.17 KN.m
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2. Diagramme des efforts interne :

moments courrigé

Figure I11.2.2 : Diagramme des efforts internes de la poutre paliere a PELU

111 .2.5: Calculs a PELS :
1. Calcul des efforts internes a L’ELS

37.07 kn/ml

RA RB

3.47m

« »

Figure Il.2.3 : schéma statique de la poutre paliere a I'ELS
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+» Calcul des efforts tranchants
_gs XL 37.07 x 3.47

i > > = 64.31[KN]
+ Calcul des moments isostatigues
qsL? 37.07 x 3.472
M, = = = 55.79 [KN]

8 8
On tenant compte des semi-encastrements on aura :
{Aux appuis : My = —0.3M,,x = —0.3 X 40.5 = —16.73 [KN.m].

En travée : M; = 0.85 X M,;,x = 0.85 X 40.5 = 47.42 [KN. m].

2. Diagramme des efforts interne :

moments

Figure 111.2.4 : Diagramme des efforts internes de la poutre paliére a I'ELS

111.2.6 ferraillage a ELU :
1. Les armatures longitudinales :

Avec:
En travée : M= 0.85 Mo=65.66 KN.m

Aux appuis : M,=- 0.3 M, =-23.17 KN.m

b= 25cm

d=h-c=30-2=28cm

« Calcul des armatures longitudinales
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» Aux appuis
M, 2317x10°
b bdPr,, 25 x 282 x 14.2
pn=0.083<p; =0392 = S.S.A
W=0083 = B=0956

= 0.083

A M,  2317x10 48l
st = Bdow 0056 x 28 x 348 >-48lem’]
Soit: A = 3HA12 = 3.39 [cm?]
» En travée
M, 65.66 x 103
m = 0.235

= bd%f,, 25 x 282 x 14.2
W=0235<p, =0392 = S.S.A
= §=0863

a. - Ma _ 65.66 x 10° o solem?
= Bdow 0863 x 28 x 348 _ oolem’]
Soit: Ast = 5HA16 = 10.05 [sz]

4) Les vérifications

La vérification a L’ELU
Condition de non fragilité (Art A.4.2.1 BAEL91)

ft28
A>Apin =0.23 Xxb xd X £
e
* Aux appuis: Ag = 3.39¢m] - - Condition vérifiée

» En travée : A5, = 10.05 ... ... Condition vérifiée

Amin = 023 X 25 X 28 x 2L = 0.279 [sz]{

Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement (Art A.6.1.3 BAEL91)

Pour qu’il n’y’est pas entrainement de barres il faut vérifier que :
T

_ u
0,9. d.Zui
Avec:T=15x%2.1=3.15[MPa] acierHA=¥ =15

Tse ST=W.fis

T : Contrainte d’adhérence.
T : Contrainte limite d’adhérence.
Appuis 3HA12

Y. u;: Sommes des périmétres utiles des barres. ;
Ynmo =3x%x314x12 =113.04 = } U; = 113.04 [mm].
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Chapitre 111 Calcul des éléments non-structuraux

Avec {(Z) = diagramme d'une barre = 12 [cm]
""" n = nombre des barres = 3 barres
23.17 x 103
Tse = 0.813[MPa] < 3.15 ... ... ... ... (Condition vérifiée).

~ 0.9 x 280 x 113.04

Travée: 5HAIL6

Y. u; : Sommes des périmétre utiles des barres.  ;
Ynmd =5x%x314x16 = 251.2 = Y} U; = 251.2 [mm].

Avec - {(D = diagramme d’une barre = 14 [cm]
FAVEC .
n = nombre des barres = 6 barres
65.66 x 103

Tse = 59 x 280 X 2512 1.037 [MPa] < 3.15....... ... ... ... (Condition vérifiée).

Vérification au cisaillement (Art A.5.1.211 BAEL91)

Vérification de la condition suivante : TWwW<T,

Vu

" Thd

Avec: Vymax = 89.05 [KN]

_89.05 x 10°

=R R 127 ([MP
Tu = 550 x 280 [MPa]

0.15f g

Yb

Ty = min{

;4[Mpa]} = {2.5;4} = 2.5 [MPa]

Ty =127 < Ty =25 e ci it e eie e ve ees e et we e e . (Condition vérifiée).

Influence de L’effort tranchant au niveau des appuis : (Art A.5.1.3 BAEL91)
% Influence sur le béton (Art A.5.4.313 BAEL91)

On doit Vérifier que : V™ <V,

2><V_u<08fc28

Avec: a =0,9d = 25.2 [cm]

bxa — Yb
04 Xxfugxaxb 0.4x25x103x0.252 % 0.25
v, = = = 420 [KN]
Yb 1.5
Vax = 89 05 [KN] < V, = 420 [KN] ... .......... ... ... ... (Condition vérifiée).

*,

» Influence sur les aciers: (Art A.5.4.321 BAEL91)

0

, Moo
On doit vérifier que : Azg"pte > (Vu + %)‘fl_:
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Mappuis Ys 2317 115
(V“ *0.0d )E a (89'05 252 ) 200 ~ 203

Calcul des éléments non-structuraux

AP — 3 39 [cm?] = 2.53[cm?] ... ...... ... .. ... ... (Condition vérifi¢e).

2. Les armatures transversales :

Le diamétre des armatures transversales doit satisfaire la condition suivante :
0. < minfgy; = ; 2} = min{10;8.57;25} = 8.57[mm]
Avec :
@: : diamétre des armatures transversal.
@1 : diametre des armatures longitudinal.
Soit :@, =8 mm

En prend un cadre et un étrier de HA8 =2.01 cm?

7-a-1) Espacement des barres : (Art A.7.5.22 RPA2003)
% En zone nodale :

h
S; < min {Z 2120 ; 30} ={7.5;16.8;30} = 7.5[mm] = Soit S, = 8[cm|]
+» En dehors de la zone nodale :
h
S¢ < 5= 15 [cm] = Soit S; = 15 [cm]

« Quantité des armatures transversales minimales

Amin = 0.003 XS Xb = 0.75[¢y2) = A¢ = 2.01[¢y2] > 0.75( 2] .. Exigence vérifiée

5) La vérification a L’ELS

{Aux appuis : M, = —0.3M,,x = —0.3 X 40.5 = —16.73 [KN.m].
En travée : M; = 0.85 X M., = 0.85 X 40.5 = 47.42 [KN.m].

Vérification des contraintes
On doit verifierque  op < 0Gpc et o5 < o

Ope = 0.6f.5 = 0.6 X 25 = 15 [MPa]
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% Aux appuis

Détermination de K1 et 84

100 x A 100 x 3.39 B, = 0.895
= = = 0.484 = = 0.484
P="9xd ~ 25xzs 48 p =048 {K1=32.62
Vérification de la contrainte dans ’acier
Mg 1673x10° 196.93[MP
O = B XdxA  0895x28x339  00-93[MPal
65 = 196.93mpa) < G5 = 348mpa] - -+ -+ ere vt evv ev e e (CODdition vérifiée)
Vérification de la contrainte dans le béton
_0s _19693 o
Obe =g T a6z 0037 [MPa]
Opc = 6.037mpa) < Ope = 15[mpa] «+- «o- wov e e e e e oo o (CONditions vérifiée)
< En travée
Détermination de K1 et 84
100 x A 100 x 10.05 B, = 0.842
P=pxa 25 x 28 3= {K1=16.65
Vérification de la contrainte dans ’acier
Mg 4742x10° 200.13 [MP
O = B XdxA  0842x 28 x 1005 200-13 [MPa]
65 = 200.13mpa) < G5 = 348[ppa] - +vv wor vor e v won e o (COndition vérifiée).
Vérification de la contrainte dans le béton
_0s_20013 oo
Obe =g Tge5  L202IMPa]
Opc = 12.02ypa) < Ope = 15[mpa] - +r: wor vor e wvv wov e ... (CONditions vérifiée)

6.Vérification de la fleche

Les regles (Art.B.6.52 BAEL 91), précisent qu’on peut se dispenser de vérifier a I’ELS 1’état limite
de déformation pour les poutres associées aux hourdis si les conditions suivantes sont satisfaites :
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Calcul des éléments non-structuraux

( h_ 1
L 2 —
1= 16
h_ M
17T ToxMm, Avec:
A 42
\ bxd™ f,
b2 00862 =" __ (084
fl 3.873 10¥M0 10%55.79
—-=—=0.086>0.062
L 3.47
h 0.3 Mt 47.32
-=——=0.086 < = =0.083
L 3.47 s 10*1\/{1'02 10%56.92
A 10.0 .
= =0.011 £—=0.010
bxd  30%28 fe
Remarque :

h : Hauteur de la poutre

L :longueur librede la plus grande travée
f, :Limited'elasticitéde l'acier
A:Sectiond'armature en travee

M, : Moment max en travee.

M, : Moment max isostatique

condition vérifier

condition non vérifier

condition non vérifier

Vu que la 3°™ et la 2 ®™ condition n’est pas vérifiée, donc il est nécessaire de calculer la fléche.

Calcul de la fleche :
On doit vérifier que :

f

Avec .

f : La fleche admissible.
v : Module de déformation différée.

M§ x L2
T 10X E, x I, —

L

< F = —
f 500

E, = 37003/f,5 = 3700¥25 = 10818,87

Ity : Inertie fictive de la section pour les charges de longue durée.

1,1 %1,
Iy = T
1+ pxA,

lp : Moment d’inertie de la section homogene, par rapport au centre de gravité.

b
=3 (VE+ V3)+15A,(V, — C)?2

_ Sxx'

V1=
BO

Sxx’ : Moment statique de la section homogéne

Sxx’ = % +15At *d
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Sxx’ _25%30%30

+15 (10.05) * 28 =15471 cm3

BO: Surface de la section homogene.
BO=bh + 15 At= 25x30 + 15x10.05 = 900.75 cm2

Sxx' 15471

V1= = =17.17 cm
BO 900.75
->V2=30-17.17=12.82cm
- 10=77389.21
_ 1.75%ft28 - 1. 1.75%2.1 —0.829 avec - (Z) :i :10.05 0.0143
4.00+ft28 4.348+0.0143+2.1 bd 25%28
Av =0.6
Ifv =79850.62
s 2
o Mixi L
10 X E, X I, 500
j; — 0.9283= 47.32%3.47%3.472 — 659
10%79850.62%x10818.87
f = 6.59 < — =22 =6 94 — condition vérifier
500 500
Note :

La fleche est vérifier

Conclusion :

Le ferraillage de la poutre paliere sera comme suit :

% Armatures longitudinales :
En travée : 5HA 14

Aux appuis : 3HA 12

«»  Armatures transversales :
1cadre et 1 étrier en .
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2HA 14 SHA 14

A

3HA 12

3HA12 T 3HA 12
T8 T8
3HA 14 L/ ] 5HA 14

Travée

Figure 111.6.5 : ferraillage de la poutre paliere

111-7) Calcul de la dalle pleine de la salle Machine :
111-7-1) Introduction :

Notre immeuble est muni de deux cages d’ascenseur, la vitesse d’entrainement
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Chapitre 111 Calcul des éléments non-structuraux

V=1m/s, la surface de I’ascenseur est de (2 x 1.75 = 3.5m?) pouvant charger huit
personnes de 6.3 KN, la charge totale que transmet le systéme de levage avec la cabine
chargée est de 9 tonnes.

P =90Kn.

20
[

) B OAN __ !
]

2.00

2.20
2.17

Fig. 1lI-7-1 : Schéma de I'ascenseur.

111-3-2) Dimensionnement :

ht>E:@= 6,83cm
— 30 30
D’apres le (RPA99/version 2003) la hauteur de la dalle « ht » doit étre au moins égale a
12cm.
-> On opte une épaisseur ht =20 cm.
Remarque :

La dalle repose sur son contour (quatre appuis). Elle est soumise a une charge localisée, son calcul se
fait a I'aide des abaques de PIGEAUD qui permettent d’évaluer les moments dans les deux sens en placant la
charge concentrée au milieu du panneau.
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P
v 4 Chape Up
______ 1
: W : | = r<) \}\ ©
I 0 | Lx=2.05m R — ]
T, e . . I\I'\ 1
8] : Uo | Feuillet L 45° 459 >, .2
. I moyen W
v 2
) Ly=230m - ) .
U

Fig. IlI-7-2 : Schéma statique de la salle machine.

Les cOtés uo et Vo du rectangle d’application de la charge sont supposés respectivement // a Lx et a Ly.

La charge P est considérée comme appliquée au niveau du feuillet moyen sur le rectangle UV.

Ix 2,05
E = 530 =0.89 - 0,4 < p = 0,89 < 1 - la dalle travaille dans les deux sens.
on a: U=Uo+exk+ht
v=vo+exk+ht
Avec :

e : Epaisseur de revétement (e = 5cm)

ht : Hauteur de la dalle pleine (ht = 20cm)

k : Revétement aussi solide que le béton (k = 2)
Uo=175cm ; Vo =200 cm
u=175+2x0,05+0,20=2,05m
v=2,00+2x0,05+0,20=2,30m

a) Moments engendrés par le systeme de levage :
» lls sont donnés par les formules : Mx = qu (M1 + v M2)

My =qu (v M1+ M2)

128
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v: Coefficient de poisson = v=0 a I’'ELU

v__2 =0.975 V—2'25—0978
L, 205 "L, 230
> Aprés interpolation: M= 0.04226 ; M, =0.03276

My = 1.35P x M1 = 1.35 x 90 x (0.04226 + 0) = 5.13 KN.m

Myz = 1.35P x M3 = 1.35 x 90 x (0.03276 + 0) = 3.98 KN.m

b) Moments engendrés par le poids propre de la dalle :

Le calcul se fera pour une bande 1m de largeur.

lls sont donnés par les formules : Mx2 = px qu L
My2 =y M2
Ix 2,05 .
E = 530 =0.89 - 0,4 < p = 0,89 < 1 - la dalle travaille dans les deux sens.
Apreés interpolation : ux = 0,0467 ; uy = 0,7609
1m
Poids propre de la dalle : G =0,20 x 1 x25=5KN/m¢{ Fy
Qu=135G+1,5Q=1,35x5+1,5%1=8,25KN/m{ L
v
Mx2 = 0,0467 x 8,25 x 2,05% = 1,691KN.m
My2= 0,7609 x 1,691 = 1,231KN.m M
Lx
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C) Superposition des moments:

Mx= Mx1+ Mx2=5.13 + 1.691 =6,821KN.m

My = My1+ My2=3.98 + 1,231 = 5,211KN.m

Afin de tenir compte du semi encastrement de la dalle au niveau des
voiles, les moments calculés seront minorés de 15% en travée et 70% aux
appuis.

111-3-3) Ferraillage de la dalle :
> Dans le sens de la petite portée : x-x

e Entravée:
Mu =0,85x 6,821 =5,797 KN.m

M., 5,797 X 10° 0.0283 < 0,392 - S.S.A
= = = . = , el . .
B b xd*x f,, 100 x 122 x 14.2 H
As(;: 0 sz
L= 0.0283

0=125(1-v1—-2p) «=0.0358
f =1-04a

£ =0.985 d’ou I’armature nécessaire en flexion simple :

WM s79Tx10°
StTBxdx oy 0985x12x348 "
Ast=1,41 cm?

Soit 4HA8 (As = 2.01cm?) avec un espacement St = 25cm.

e Aux appuis :

Mu.x = 0.3 x ( - 6.281) = - 1.884 KN.m
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Ast

Ast

1,884 x 10°
T 100 X 122X 14.2

u =0.0092 < y; = 0,392 > S5.S.4

Asc= 0 sz
1= 0.0092

a=125(1-v1—-2n) a=0.0115
f =1-0.4a

£=0.995 d’ou I’armature nécessaire en flexion simple :

M 1,884 x 10°

= = = 0,453 2
Bxdx oy 0995 x 12 x 348 can

As:= 0,453 cm?

Soit :4HAS8 (As = 2.01cm?) avec un espacement St = 25cm.

» Dans le sens de la grande portée : y-y

e En travée:

Mu = 0.85 x 5.211=4.43 KN.m

4,43 x 103
p= . =0.022 <y, =0392 >S5.5.4
100 x 122 x 14.2
B =0.989
M 4,43 x 103

- = =1,07 cm?
Bxdx oy 0.989 x 12 x 348 o

Ast= 1,07 cm?

Soit 4HAS8 (As = 2.01cm?) avec un espacement St = 25cm

e Aux appuis :

Mu,x = 0.3 x (- 5,211) =- 1,56 KN.m

_ 156X% 103
T 100 X 122 x 14.2

u =0.0076 <yu; =0,392 - 85.5.4

Ascz O sz
1= 0.0092

0=125(1-v1-2p) o=0.0115
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B =1-04a

£=0.996 d’ou I’armature nécessaire en flexion simple :

B M . 156x10°
T Bxdx og 0.996 x 12 x 348

Ag = 0,375 cm?

Ast= 0,375 cm?

Soit :4HAS8 (As = 2.01cm?) avec un espacement St = 25cm.

111-3-4) Vérifications a I'ELU:

a) Condition de non fragilité (Art A-4-2-1 du BAEL91) :

)

Ag > OXbXHtX 3 Lx —00008><10O><20>< 3 > = 1,686 cm?
st p 2 ( Ly)_ ) 2 ( 2’30)_ 4 cm

Avec p0 : taux d’armatures dans chaque direction ; p0 =
0.8%o0

Pour les deux sens (X-X); (Y-Y) At=Aa =2 .01lcm?>1.686 cm? ......... Condition vérifiée.

b) Diamétre minimal des barres (Art A-7-2-1 du BAEL91) :

doit vérifi :d <Ht—200—20
on doit vérifier que : @4 < 0-10 - mm
D =8 MM DMAX = 20 MM ettt ettt eeeeteereeeseeeeertessnaessseeereees Condition

vérifiée.

c) Ecartement des barres (Art A-8-2-42 du BAEL91) :

L’écartement des armatures, dans la direction la plus sollicitée, ne doit
pas dépasser 2h et 25cm :

St=25cm < (2h=40CM; 25 CM) orriiiieieee e Condition
vérifiée.

De méme, dans la direction perpendiculaire a la plus sollicitée, il ne doit

pas dépasser 3h et 33cm :

St =25cm < (Bh=60CmM ;33 CM) eiiiiiiiiiiiieiieee e Condition
vérifiée.

d) Condition de non poingonnement (Art A-5-2-42):
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C
qu < 0.045 x Uc x Ht NpA

yb

qu: Charge de calcul a L’ELU. ht: Epaisseur totale de la dalle.
Uc: Périmeétre du contour de 1’aire sur laquelle agit la charge au niveau du feuillet moyen.

Uc=2x(U+V)=2x(2+225=85m

qu=1.35xG=1.35%x90=121.5 Kn
25 x 103
121.5 < 0.045 X 8.5 X 0.20 x—z = 1275 Kn

e) Vérification des contraintes tangentielles :

Les efforts tranchants sont max au voisinage de la charge : ona U <V alors:

» au milieu de V:

p 90

max = Vu 2V+U 225x2+2 3.8
» au milieu de U:

T, —V—p— 20 = 13.33 KN

max — M T3y T 225%x3

Viax _ 13.84 x 10°
bxd 1000 x 120

ainsionaura : T = = 0.115 Mpa

0.2
T= min(y— X fcyg; 5MPa = min(3.33;5) = 3.33MPa
b

ON reMarquUe QUE T < Tuurvnrrneenrrneenernernesnernesnesnesesesnesnesnesnesnees Condition est
vérifiée.

11-7-5) Vérification a I'ELS:
a) Moments engendrés par le systéme de levage :
ALELSV = 0.2

Apreés interpolation : M1=0.04226 ; M2 =0.03276
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