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_/7=) u premier rang, il faut signaler les procédés
dits traditionnels gui pour la réalisation des éléments de
wurs, de planchers par exemple, sont essentiellement 1’adap-—
tation aux conditions économiques et humaines actuelles, de
techniques qui se sont 4lzbotrées et définies progressivemsnt
en intégrant les enseignements de 1’expérience.

A c8té de cet ensemble trés divers, dsutres technigues
apparues pour 1?essentiel durant les 25 dernieres années
sont souvent rangées sous le vocable de solutions industria-
lisées, B’une part, la systématisation du principe du béton
mis en oeuvre dans des coffrages de faible hauteur aboutis-—
sant aux techniques actuelles du bétonnage & 1l’aide de
coffrage-outils.

De 1’autre, on assistait & une généralisation de cer-
taines tendances 8% 1’évolution du traditionnel consistant
4 fabriguer & 1’évence, hors d’oeukre, certaines parties
d’ouvrage, bacs antoportants constituants le plancher ter-
ragse de notre gymnase, Dar exemple.

Ces organes autoportants 3 surfaces conviennent pour
couvrir de grandes salles, telles les halles de pport, gymnase
salle d’exposition, etc....Ces organes de formes trés variées

offrent de grandes possibilités architecturales.



I1 y a de distingmer 3 typés principaux délements de

toiture suivent la construction ée l’organes
- forme de dalle, dalle nervurée
- dalle creuce et relief prismatique
- en forme de coque & simple ou double courbure
Pour notre organe autoportant couvrant la salle de

sport, nous avons limité la portée & 3 m pour la condition

de transport et levage de ce dernier.
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Le béton est dosé & 350 Ig/mS de ciment CPA de
classe 250/325,4 contidle atténué.
Grosseur des granulats: Cg = 5/I5 mn
RE§sistence nominzle de compression: Tlg= 275 K¢/ cm?2
= ;1 3 9
a n de traction: cég = 88,6 Kertem=

Contrainte de compression admissible:

6y = Op-0p =iV o] BA 68 art.9.4 p.12
§ )

o = 1 classe 250/325;2= 5/6 car cdéntrdle atténué
’6: 1 cer eyp= 8 cm 4 Cg= 4.1,5 = 6 cm
S (= 0,30 compression simple.
"= 0,60 fléxion simple.
En fléxion composée:
- Effort normal de traction: = 0,60.

- Effort normalr de compression:

20,30 ((1+ e, /3e; ) i 9€0,60

(B9
n
[

0,60 dans le cas contralre.

e,= excentricité de la résultante par rapport au CAG
de la section de béton seul.
e;= distance de la limite du noyeu central. &u cewtre
de gravité de la sectlion de béton seul dans le plen
radial pessznt par le centre de pression.
B4 682 art. 10 p.16
Les valeurs de § sont égales sux veleurs fixées en 9,46

multipliées per 1,5 quand 1l s’ogit d’une sollicitation

totale pondérée du second genre RA €8 ort.2.47 p.13



( 1 compression simple

0,5¢£ ¢l dans le sautees ces avec d’<:o'
bo

En résumé on a:
-~ Contrainte de compression admissible
6%0= 5/6.0,30.275 = 68,7 Kg/cn2 sous s.p 1
6’ = 1,5.68,7 = 103,05 Kg/cu®  gous s.p 2

bo
Contraite admissible de fléxion:

ﬁé = 2.68,7 = 137,4 Kg/cu2 sous s.p 1
6% =1,5.137,4= 206,1 Kg/cn? sous s.p 2

Contrainte de traction de réference : Bi 68 art.9,5814

— )
G% = Y
avec © = 0 ,018 + A,l/dép

.\-—- b

soite
3%: 5,9 Kgf/cmz gous S.P.I
E% = 1,5.5,9 = 8,85 Kgf/cm2 sous S.P.2

11 - aCIER

- Acier douz (ronds lisses) de nuance FeE24
Contrainte limite d’élasticité nominale 6, = 2400Kgf¢:
Contrainte admissikls 3 6% a“fa.d“

2
2/3 sous S.P.1 ;>_)Oa = 1600 Kg#/cm
2

“O
1"

ia
._J

i

- Acier & haute adhérance (H:ia) de nuance FeE40

1 sous S.P.2 == 0} = 2400 Kgf/mm

1

= 4200 Kgf/cm?

2800 Kef/cm?

en
sous S.P.1 =2 0,

gsous S.P.2 == 4200 Kgf/cm2



111 -~ COMPATIBILITE avec le BETON B.4a 68 art.18 p.a3

Ces aciers peuvent @tre utilisés si :

.- , ., 1
Oho > 20 (1 + 1,25 ‘\}fd )

K\¥ .
i d Ve ﬂd
j"---
Wd = f? : valeur du coefficient de seelle-
ment

B.A 68 &art.29 p.45
de = 1,5 : coefficient de scellement
d’ou
%o >>20 (1,+ 1,25.1,5) = 57,5 Kgf/em®  vérifi¢

Tl est en outre 4 noter que les contraintes admissihles
de 1’acier ci-dessus déterminées ne sont & retenir quesi
elles sont compatibles wvec les conditions de fissurations

B;i A8 art. 49.22 P;8°

Valeur maximum de la contrainte admissible de 1l’acier

S : &
. w
g 6 _kn T

P \ =
O \ Ilax { e &% Mg
., Knoy
[ =2 20
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CHAPITRE - 1 =

INTROLUCTION

L’ouvrags 3 étudier est un g'mnase d’une école avec
annexes ( vestiaires) dJde 36,4§% m sur 18,50 m de largeur,

Un joint de dilatation sérere le gvmnase et les vestaires.
On a alors 2 blocs :

Le ler bloc : La salle de svorts

- Pour couvrir la salle de sports, on utilise des
61éments préfabriqués (bacs autoportants) repdssant sur
les traverses des portiques tranvessaux .

Le 2°0€ Bi1oc : Les vestoires

Les vestaires comprennent : 1 RDC , 2 étages cou-
rants et un sous-sol techiicue.
Les planchersde ce deuxieme blog seront en copps

creux (poutres , poutrelles coulées sur place).

OBJET DU _PROJET

- Etude de la toiture (bac autoportant).

- Calcul du plaasher et escalier des vesticirew.

- Calcul des poteaux et du portique.

- Etude du vent.

~ Calcul des fondatlons.

- Etude de la poutre précontrainte de 18 m de portée.

Les czalculs seroht effémtués conformément sux régles

techniques de conception et calculs des ouvreges et congt:»

tructions et & tous les réglements en vigueur.
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CHAPITRE - 11 -

1 - CHOIX de 1la SOLUTTION

La toiture choisie pour le gymnase sera en toituee

terrasse : elle sera constituée :

- en panneaux préfabriqués (bacs autdportants)

reposant sur les quatre cotés.

11 - DETEREINATION deg ELENENTS GEOMETRIGUES NECLSSAIRES @

n

L’espacement des portiques transverseux est de 3 m,

on laissera 1,5 cm de part et d’autre pour le montage et

le joint, la lergeur du panneau sera prise égale & 1 m .

111 - EVALUATION DES CEARGES_ET SURCHARGES.

a)- Charges permanenbdbs:- Le poids de la superstructee
g1 = 170 Kg/m?
~ Le poids de 1’élement pré-
fabriqué : g, = 0,05 x 2500 = I25 Kg/u®
d’ou g = g1 + g0 = 295 Kg/m2
b ) - Surcharges :
Neige : 55 Kg/m®
Terrasse non accessible : P = 100 Kg/m°

On considére que les 2 surcharges ne s’appliquend

pas en méme temps. Dong la surcharge majorée de 20%

1,2 P = 120 Kg/m®

Les charges permanentes et les surcharges ré-

parties sur la terrssse seront de q = 415 Kg/m2
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1 V- CAICUL DU PANNVEAU PREFABRTIQURE

Pour question de rigidité Au penneau, on placera
2 nervures de 10 cm de hauteur et distantes de 1 m. On

aura a calculer une plague carrée supposée articulée sur

son contour 7 1l
' I {i

a)- Calcul du moment fléchissant x5
g — — -_?5_ ar —— .4 —_— 2
J.O—lx/ ly—-l =2 1-.-},-E-.'1y- o_’q 1X
avec JO£ = 00,0479 d’ou
iy = M, = 0,0479 . 415 . 1% = 19,87 Kg/m/m

b)-_Ferraillage de 1la plaque

Données : b, = 100 ecm by =5cm , h=4umn

o, = 2800 Ke/cm>

h 4
Kh = e S : = 0,897 == Kh<: 0,71
\f = 4, 457
[ by

=§> ob’ <: 30 bars
La plagque est armée par la condition de non fra-

gllité.
~ Aciewms minimums : CCBA 68 art 52,2

On doit avoir _fz__.gg 4 (2 - p) °b (_39)2
bohx 2 - Oa hx
. 0,54 S.o
il ? 5,8/28 (=)E = 35 2
Al §§1oo.4. = (1) 5,9/2800 (4, 0,35 cm

On utilisera dohec 5T5 par métre soit A = 0,98 cm?

Cette section d’acier est utilisée dans les 2 sens lx et 1y
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»*e Armatures trargversalesg :

L’ effort trenchant T, 2 T, ='qu 1,

avec = 0,338 d’ou By = Ty = 0,338.415;1

T T. = 140,27 Kg/m

¥ v
d’ou la contrainte tengentielle Yy =

avec 2z = 748 de h = 3,5 cm

Ty =140,27 {EIOO.B,S < 1,15 o
d@’ou la plagueYnecessite pas a’armature
transversale.

¢)- Calcul de la poutre (Nﬁbﬁu;)

b.hy =(5.18) cu

La plague transmet une charge pour une bande de 1l w
q = 415 Kg/m
Le poids propre de la poutre est égal a :
2 . (2500, 0318 ., 0,05) = 45 Kg/m

;

La charge reprise par les 2 Poutres sera

qq = 415 + 45 = 460 Kg/m
Pour une poutre la chafge sera : q = qp / 2 = 230Kg/m

La poutre sera calculée comme une poutre simplement
q.12 _ 230.3%

8 8
¥ = 258,75 Kgm

appuvée avec un moment fléchissant 1II =

-Calcul des aciers 1 1tudina

1

Donndes : b=5cm 4, hy =18 em , h = 16 cm

M = 258,75 Kén
_ 15 M = _15.25875_ _ o jooo
}J o, b b2 2800.5.162 ’ z



‘& = 0,8701
= 0,1082 =%~
,P \ k = 23,5
; 0 A 2
0t = "EE_ = 2800 / 23,5 = 119,1 Kg/cn” < 137 Kg/cm?
i 25875
- & ) and = —— = P
G’ou la section d’acier A Eé = 5800.0,87Q1.16

A = 0,663 cu® goit 1T10 (0,787 cmB)

Vérification du pourcentage minimum :

O.fb h't?'-- a
A 2 b.b. 4 (22)7 = 5.16.0,5475

F

£ 2
32 (16

A 0,663 cm” vérifié

.
7

~ Calcul des armatures trangverssles

L’effobt tranchant maximel T = 9:1 _ 230.3 _ 345 Kg

(8}

z=7/8.h = 14 cm
. T 345
To=— = =22 =40 2

Les armatures transversales seront constituées par une
épigEle en O 6 ( Acier doux Ogn = 2400 Kg/cm2 )
o

v =2/3 . 0l = 1600 Kg/om”

en

Ay = 0,283 cnm?
L’écartment sera : T¢ =(At.z.oat)/T = 0,283 . 14.J800/345
t = 18,34 cm

——

L’ éartment admigsible t = K.h ( avee K = f(‘cb/a%)

"B/ G = 2933 = 0,835 == K= 0,75 =2
?

=2\t = 0,75.16 = 12 cm
On prendrs un écartement constant le long de la poutre

égal & t = 10 cm

27 2,345
Lergeur d’appui:= © = - = =—— = 2cm
b O?“é .68,5



. .

TECHNOLOGIE:

Puisque ces panueaus sont préfebriqués, ik-est neces-
gaire de prévoir des aciers d’attente pour les soulever,
Si on met les barres d’attente aux 4 coins, il faudrait véiri-
fier si le panneau ne se déforme lorsqu’il est soulevé, aussi
comme il y a lieu d’envieager le risque éventuel de fissu-
ration des angles, on disposera des armatures de couture
perpendiculaires & la bissectrice de 1l’angle ou bien uti-

liser un guadrillage (c’est ce qu’on a prévu).



CHAPITRE - 111 -

ETUDE _du_ PORTIQUE

q = 1,245 t/m
Le porticue sera calculé: comme un portique encastré A
ses 2 extrémités et supportant une charge uniformément

répartie q sur la traverse. En appelant:

v .
By IR DIABTRS 1 : portée de la traverse = 18 m
‘ lJ Ly EI h : hauteur. des poteaux = 9,6 m
2 h ) P
ﬁi 44)ﬂ P If: Moment d’inertie de la braverse
I 11 ﬁ e Ipe Moment d’inertie des poteaux
3 / 3
B}
}. v I h
,Vﬂ i D k = —L. -
p 1
5]
e _ 9.l e g, 3° 7 . B
HA £ hD = My =1 LP — NC =
4n(2+k) 12(2+k) ’ 6(2+k)
Le moment maximum de la traverse
.12 , 2 + 3k)
M, = = ( )
t 24 2+ k
3
3 .80

12 | D 12

0,0549 9,40
- 9,0849 9,80 _ o4
k =9,0128 * A

- Potds propre de la traverse : 0,30.143.2500.1,00 = 975 Kg/u

- Surcharge avec pondération : 1245.1,2 = 1494 Kg/m

g = 2469 Kg/m

d’ou 2469, 182
Hy = Hp = 2469, 15 = 5360,921 Kg
¥ 4.,9(2+2,145)
2469.182
B, = My = _ = 16082,75 Kgd
< 12(2+2,145)




- -

2
M, =M, = - 2262.18" - _ 39165,5 Kem
B~ 7C 6(2+2,145) -
f)
2 g2 6,435
My = 2489, 18" ¢ 2464435 y - o7R9Y Ken

24 2+2, 145

A titre de vérification nous avons bien

MB + My = 32165,5 + 67822 = 99994,5 = S

Quant & V, et Vp s nous svons par raison de symétrie

2(0,80.0,30).9,65.2500 + 975.17,80 + 1494.18,

.12 _ 2469,182
8

=99994,5

80

Va=Vp= 3

VA = VD = 28316 Kg

Dans ces conditions, nous avons & calculer les sec

indiquées ci-dessous:

Traversge :

- Section en travée : M = 67822 Kgm ; N = 5361 Kg
(compressi

1l

- Section sur appui : IF
(Compressi

Poteaux :

1

- Section supérieure: II = 321¢5,5 Kgm ; ¥ = 23028,

1

-Section inférieure : I = 16082,75 Kem 3 ¥ = 28316

Car 1’effort normal au point B & pour valeur
24691848 _ gsomm .6 K
2

Contraintes agmissiblet

6p = 137 Kg/m2 5% = 5,9 Kgﬂmg 3 3%o= 68,

tdons

on)

- 32165,5 Kgm ;3 N = 5361 kg

on)

6 Kg
Kg

5 Kgdm?
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Calcul des armatures :

6782900
Section mediane de la traverse: e, = —Z—g———-z 1265,23 cm
5361
e0‘>,_EE_ === donc la section est partielldment
2
comprimée.

Le moment de flemion par rapport aux armatures tendues

est:
I = 6782900 + 5361.60 =7104560
. T Kg.6m
| | _ 15.7104560 —
65 /' 7 280030, 1252 = ©r°LL
i o 125 ( &= 0,8823
i = 00,0811 == 4
5 | 4" T Lk = 28,3
]
i
b
= 7104560
N K = +_ 3 .e-Ll = 1 — 22 ,95 Cl'!l2
= & P
i S ; 5361 2
=eif = 9995 — = 21 eom
| s ’ 2800
2

Soit 8HA20 = 25,13 cm

Vérifions que la contrainte 2800 Kg/cmg est admissible

pour HaA20

=
W= 25518 _ 5 0837
< 830,10

oy = 106, 128, 09,0837 - 3645 5 2800 Kg/cun?

20  1+0,837

6 '= B9 - 09 Kg/on® < 137 Kg/on®

28,3 3k
| SN | 4
Section d’appui :
6. = 32165560 £.,599,9 em » ht .
0 53A1 5 o
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La gection est partiellement comprimée

/o = 3216550 + 5361.60 = 3538210 Kgecm

15.3538210
= T = 44
¥ = 2800,30. 1252 Uil
4
[ £= 0,9147
F= 0,0404 ==
(_k = 43,6
538210
o 2t = 11,05 cm®

1 ~ 2800.0,9147.125

5361 _ o 13 2] " \
= 5 - = ¢ cm soit 4HA20

Influence de 1’effort tranchant a 1’sppui :

po= el 2869.18 _ poo0 o
2 2800
7

z = —=,125 = 109 cm
8

T + ¥ = 99997 - 3216950 - _ 92886 kg
A 109

(12,57 cm?)

La valeur de T + % étant négative, aucune vérification

de la section des armatures inférieures n’est necessaire a

1’appui et de leur ancrege.

Pour les armatures supérieures, nous avons

A 12 <
T, = 1,25 Y3 01 = 1,25.1,57.5,9
g
Ty = 16,6 Kg/om” Mﬁ
| e
La longueur de seellement de la barre droilte
1=2 _o0s - 2 2803433 cn

4 €5 4 16,6 -

L’ancrage ne pouvant &tre en barre droite, nous prévoirons

un. retour d’équerre de L =1 - 22 @ = 84,33 -~ 44

L =40 cm S5oit en pratique 1 = 10 cm
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.
.

Armatures transversales

Les armatures transversasles sont constituées en @ 8

Aux appuis, nous avons

2,01, 109,3.3664

T
Yo

222

. 10

=

= 6,776 Kg/cm?
’3

ol

Z 3

e}

(1- 81225 ) 4200 = 3664 Kg/cm2
wed y

T,
‘Egt =(1- §?%g ) Ogn =
Ay = 408 = 2,01 cm?

b = At);.gat _

= 36,22 cm

22221

Nous placerons le premier plan d’armatures transversales

a 5 cm du m du pilier et nou

35 cm , 5 inservalles de 40 cm

6 intervalles de 50 cm.

Section Infériemee du pilier :

o M o

e

Done la section

hy,

2

~

o

o) 6b

/

1608275 _

s prendrons & intervalles de

, © intervalles de 45 cm, et

est partiellement compramée et comme

1 = 137 Kg/cm?

Le moment de fleglon par rapport aux armatures tendues

& pour valeur :

I

1608275 + 28316.35 = 2599335 Kgem

15.2599335
- = 0,0825 ..
I3 2200.30.752 ’ |;?_
.‘j ¢, 4,3 |
. = ]
P 0,8837 L ‘80
"k = 28 i
Sl
. o _l‘._.
e .
| m |
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2599335 _
2800.0,8837.75

dton A1 =

A=1a - 28316 _ 3 88 cp?
2800

Soit 4HAI2 (4,52 cm®)

y _ 2800
% = 38

= 100 Kg/cm? < 137 Kg/cm®

Section supérieure cdu pilier

3216550_ _ __  _ _ ny
® = 283028,8 = 090 > —-—
/
07é = 3216550 + 23028,0.35 = 4022551 Kgem
_ 15.4028551  _ o jom7 wo, | £ 99010
2800.30.,75° ’ "k = 21,1
4022551 g 2
Aq = = 22,23 cnm
2800.,0,8615.75 ’
a=22,23 - 23028,6 - 14 o2 soit 8HALE (16,23 cu?)
2800
J_ 2800 2
6y = === 137 keg/cm
LN | <. =

L’effort tranchant dans les piliers est constant
T = 6361 Kg
. 7
Avec z = g . 76 = €53625 cm .
Section supériecure : T+ B

Z
Section inférievure : T + %

il

53A1 -~
5367 . 1608275

<< O
. 65,625 | "

3214550
#5535 <0

1

Donc aucune vérification n’est necesszaire pour les
2 sections en ce qui concerne la section sur appui et l’ancrage
des armatures inférieures.

Pour 1l’zncrace des HAlL2 3 la partie inférieure du

pilier, 11 n’est pas indispenseble de procéder & une vérifica-

tion, car ces aramtures sont descendues suffisamment dans la
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fondation
Pour les Hal6 & lz partie supérieure du pilier, sous

avons _ 1,6 2800

178 " 16,6

1

= 67,47 cm = 68 cm

Le retour déquerre n’est donc pas indispensable, un
pourra en amorcer pour faciliter le mise en place des barsees
de la treverse.

Les armatures trensversales sont

constitudes par des £ 8

b = ._'??._6.1_._ = 2,72 Kg/cmg
30.65,625
= 2,72 ., R 2
o} = 1l = =2— )&200 = 3884 ,85 Kg/cm
at ( 5,3.9 ’
A = 2,01 cm® ( 408 2
2,01.65,625.3984,85
b = e T =98 > hy

1’écartement trouvé > hy, nous prendrons

t = 0 cnm
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.
.

Remargue sur le calcul du montant du_portique

Comme il ne sera pas fait état d’un calcul au séisme et par

gsécurité, on armera le vpotean svmétriquement

)
o j
= L
& | —

¢

%
?
!i’

Nous utiliserons une méthode gui consiste & calculer les
armatures tendues

£

corme si les armatures comprimées -

n’existaient pas et prendre ensuite

A = &’ pour ls sectinn
inférieure du pilier .

Pour la section supérieure du pilier, on aura

A= A’ = GHALA + “HAl4 (15,18 cum?)

Nous prendérons finalement :

A= 47 = 15,18 cm? = GEALS + 2HAl4

—
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CHAPITRE o« TN~

I1 ne sera pas fait état d’un celeul su séisme car 1l’ou-
vrage sera implanté dans une région non sismique.

Pour &tre dans la sécutité, des chainiges en béton armé
horizontaux sont prévus, interessant toute 1l’épaisseur du
mur de fagon 3 constituée des penneaux dent la dimension
entre chainagesparalldles n’excéde pas 5 u.

D’autre pert du fait que les éléments constituzidss
la toiture sont préfabriqués ; Des techniques adoptées doi-
vent permettre la réalisation de structure d’un monolith 5~
me comparable & celui des constructions traditionnelles, Bn
particulier les dimensions des joints dolvent &tre telles
qu’il ne goit pas feit obstecle lors du coulEe en place du
béton de liaison:

- 3 la continuité des armatures principales

~=3 la mise en oeuvre correcte.
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CHAPITRE -V -

EFFET DU _VENT

A - INTRODUCTION

La vérification des conditions de résistance et de
stabilité d’une construution sous l’action des surcharges
climatiques ( Vent ) doit &tre faite obligatoirement dans les
2 hypothéses suivantes :

a ) - Sous l’action des surcharges normales ( v, )
b ) - Sous 1l’action des surcharges extrémes ( V)
Le calcul est mené selon les recommandations de N.V.65

révisées 67.

B ~ DIMENSTONS GEOMETRICUES de la STRUCTURE

- longueur & = 36,45 m
largeur b = 18,50 m
hpay = 12 m

La construction est formée de 2 blocs séparég par un
joint de dilatddbon 3 On étudiera 1l’effet du vent sur :
1 - La constructidn prise duns son emsemble

2 - Blocs pris séparément.

- Couverture :

Toiture terrasse , la valeur du coefficient est
donnée par le diagraume ( N.V 65 page 89 ) en fonction des
caractérietiques géométriques de la structure.

- Parcois :

Les rarois de la construction sont verticales
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- Pression dvnemicue de bsse ¢

Sa valeur est relevée sur le tableau des surchagges

climatiques en Algérie.
Pour Constantine : g = 69 Kg/m?2
Soit qy 1la pression dynamique agissant & la hauteur H
au dessus du sol . Pour 0O < H < 500 m
g H +18
g%o= 85 o
C - DIAGRAMLE DES PRESOSIONS NORuALES aAGISSANT SUR UN PORTIQUE

H (m) | I 4,30 ‘ 7,60 10

q(Kg/m2) ‘ 51,75 \ 59,82 | 65,32 69

On considére cue la répartition des pressions est cons-

tante sur 10 m de hauteur et égale

dig = 69 Kg/m~

D - ACTIONS INTBRIEURES

Cag d’une construction fermée:
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Parois avant une perméabilité /p -5 page 101
On applique simulténément sur les faces internes de tous

les compartiments

- Soit une surpression wvec C + 0,6 ( 1,8 - 1,3 XO)

- Soit une dépression &vec Cs = = 0,6 ( 1,3{X0 - 0,8)

Déerochement en plan  page (119)

Pour les 2 directions du vent envisagés dans les
régles, le cdté sous le vent de chaque angle rentrant est
soumis &% la pression s’exergant sur le c8té au vent sur une
longueur égale & celle de ce dernier coté.

Le raccordement avec la depression se feit, s’il y

a lieu, sur la demie longueur précédente.

Période T du mode d’oscillation de la structure

Formules forfaitaires apnlicables aux batiments
d’habitation § elles font intervenir:
h : hauteur totale du batiment
1, : dimension en plan dans la direction considérée

Pour un contreventement par ossature en béton armé

g

T
Ve

E - ACTIONS EXTERIEURES

Parois verticales :
Vent normal aux parois

n % 108 :V 5/0

e =+ (0,8~ 1,3 ?)/O)

I}

face au vent @ C

Sdus le vent 65

11
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Actions intérieures

Constructions & parois partiellement ouvertes :

Cas ou /P > 35
C; = + 0,6 ( 1,8 - 1,3 5’0 )

FF - CONSTRUCTION PRISE DANS SON ENSEMBLE

Caractéristiques géométriques

a = 36,45 w A\ =8 =-0,3s < 0,5
? a o ’ ’
b=18,50 m ,k% = % = 0,64 <1
h =12 m
2= 6,80

vent sur la face a 5’ = 1

HXO ¥ (’ka ’ >t3) ::§> ’

5
2 vent sur la face b XO

1

0,87

Actions résultantes unitaires sur les parois

- le vent ne traverse pas la construction
Pour chaque élément, on combine de la facon la plus
défavorable les actions extérieures moyennes et les actions
intérievres.

Valeurs limites.

Lorsque la combinaison la plus défavorable des actions
extérieures et intérieures conduit & des coefficients compris
entre O et - 0,3 on prend - 0,3 , et lorsquélils sont
compris entre O et + 0,3 on prend + 0,3
fc =+0,8 Y Y

e /jo

Actions extérieures face a i
e, = - 0,5

{ face su vent C_ = + 0,8 y dﬁ
Vent normal face b ! Q

\ face sous le vent C, =-(1,3 32-0,8)=

= - 0,581



Toiture terrasse: La veleur de Cp est déterminée pnar le
. 4 3 'ail = b'd
diagramme (R 111 6, ( Cg = = 0,5 o =1
J
; B e 50 N
By = - 5,38 No = C,87
LR
Actions intérieures La construetion prisente 2 Paroils

partiellement ouvertes
- nignon cotés vertvicaux ( p = 15 )
/

- fagade ( B= 10 )

Les #ctionsg intérieures geront déiterminées en faisant une

interpolation entre les actions intéristres pour (u 5 3
contrainte fermée) et les actior extirieurss pour 1 . 35
;  d

( sonstructia guverte).

Actions d’enszemble

Quelgque soit la construction, elles produlisent oiml-

tdniment un effet de renwersement et un e’fet de sculévemmnt.

Détermination de da péricde T

Contreventement mar csgature en BEton aArme @
19

T e @09 L = 0,09 ==—==__ = 0,178 ge:.

B — —— <y

\f; A v/ 36 ’45

Effet ¢e cdimengilong{ Réductior )

Coefficient de réduction o ( donné par dizgremme)page

Pour h < 30, l1la plus grande ¢imension offerte su vant
o 5 ,

h=12m ¢ = 0,83

Majoration
i rfici S = T . I
Le coefficient de wmajorastion =9 ( 1L +7 L

o)}
wn

(page 81 ) WN.V
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T = Coefficient de pondérution = 0,365 3 h = 12 m

©
1

Coefficient global dépendant du type de construction

0,70 : h< 30m

<

Coefficient de réponse ( donné en fonction de T )

= 0,1
d’ou /% = 0,70 ( 1+ 0,1.,0,365 ) = 0,7255 < 1
g1
1 -’/\I
On prendra F> =1

Conditions & vérifier

La construction etant soumise zu vent dont la pres-

sion de base est réduite par 1l’effet de masque (m=1l), 1’effet

( ,
de dimension ( 6 = 0,84 ) , la réduction totale ne Joit mn

aucun cas d“passer 33 7 ,

d’ou (1 ~20)m < 0,33

==>(1-0,8) . 1< 0,383 Vérifié

G - BLOCS BRIS SEPARHEITENT

Bloc=Portique

Ceractéristigues géométriques

. - 6
a = 30,45 A, = 28=222=0,82 0,5
— — — - 3 L.
h= 9,60m b~ b 18950
b _ 18,50 _ ., s
2 = S8 = 0,616

Coefficient &

§ = 0,83 dang les 2 cas (directions du vens
envisagées)
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Actiong intérieures

La construction a 2 parois partiellement ouverte

(dy = 10 ) ,

o )= Vent sur la face S, s ’DO = 0,9
{3)— Vent sur la face Sy == Bo = 1
e85
Paroi 4B  C; = -,03828 o r
\!tﬁ‘ _4-\ !P"f!\)
paroi CD Cl = + 0,369 ——_—-::1>i < P |
|
paroi BC,AD C3=+0,3 | |
’ |
A s D
==>> Pawmets CD,BC,aD == C; = 0,369 b
Cas
T
paroi BC,AD Cj = - 0,358 i e e = ——
LECuD O3 = = 038y [ 7 s
paroi CD C{ = + 0,30 ::ﬂ‘f“('tw k
parci AB Ci = + 0,3 D c
==, parois BC,A4D,CD == C; = -0,358
Actions extérieures
Tace au vent Ce =+ 0,8 ‘¥‘£o
(cy = -0,5 cas ay (fy =1)

face sgous le vent
Ce

Acthon résultante movenne sur une paroi

T1le est donnée par l’expression algébrique

prz(cl—CQ)qr
Cp=Cg et Cp=0Cy
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Actiomg intérieures

La construction a 2 parois partiellement ouverte

éo = 0,9

(- Vent sur la fece S == BO = 1

(_)1=10)

o )= Vent sur la face S, ===>

a

Cas Ekﬁﬂ‘———ﬁ

Paroi 4B c, = -,0%828

|
VERy BT T
paroi CD Cy =+ 0,362 ;E_ﬂid Pu43 (P
- |
paroi BC,AD C3=+0,3 | |
} |
A s D
==>> Papets CD,BC,AD == C; = 0,369 t
Ca
hopEr B
paroi BC,AD Ci = - 0,358 r— - T T
VU¢‘| g ¢S
paroi CD Ci = + 0,30 lj‘{ﬁp_';o i
paroi AB Cy = + 0,3 > T e
==, parois BC,A4D,CD == Cj = -0,358

Actions extérieures

Tace au vent Ce = + 0,8 ¥ \AO

(Ce = =0,5 cas my (XO =1)
face sous le vent <\ {3
Bg = - 04331 cas,i;__ (60 =Q,87)

Acthon résultante movenne sur une parol

Tlle est donnée par l’expression algébrique

Pr = ( Cq - Co ) gp

Cl = Cg et Cz = Ci



Cas & ¢+ Paroi AR

Ce - €; = + 0,8 - (- 0,328) = 1,128

parois BC,.CD,AD

Cg = - 0,6 = ( + 0,369 ) =~ 0,869
Cas : paroi 4B
Ceg - Cy = - 0,331 - ( + 0,3 ) = -0,63L
parois BC,CD,AD
(Ce - C4y) = - 0,331 - (-0,358)= + 0,3
La combinaison la plus défavorable correspond au
Cas 0o
Paroi AB Ce - Cy =+ 1,128
Parois BC,CD C, -~ Cj = - 0,862
AD
Majoration ¢ ? = 1 de méme que pour la construction prise

dang son ensemble.

Conditions & vérifiszr (1 - d)m T 0,33 avec m =1 vérifié

De plus la pression dynemique normale sur 17é1lément
considéré ne doit en aucun cas &tre inférieure 4 la pression
dynamicue normale minimum. Cette derniere pression est égale
% 30 Kg/m?

3’ ou P.Vn.é m > 30 vérifié

T1 est de méme pour les pressions dynamiques de base

extrémes C
P.Vg.d .m 30.1,75 vérifié
/
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Presgion dvnamiogue sur 1’élément congidéré

Vn

1

V'

- é .m.F « Puy

( pour 1’é&tude du portigue )

(Ca
(C

Action résultante

Vent normal paroi AB : pn. = - @)V,

paroi CD :

Pp - C4)Vq

o
<

Effet du vent sur le portique

Pressions dues au vent q = 66 Kg/m2

1,128.58

6€.3= 198 Kg/m

* 2
0 .m. Fn.Pvn = 0,83.1.1.69 = 57,27 Kg/u” = 58 Kg/m?

0,83.1.1.69.1,75 = 100,22 Kg/m? = 100 Kg/m®

66Kg/m>

~0,869.58=41 Kg/n°

qao = 51Kgm°

2
q -_—
Charges sur les poteaux }
gp = 51.3 = 153 Kg/m
Moments d’encastrement parfalts
2
gi.1l
Mg = + 13 = 1,52 tm
2
_ gh.1%  _
lop = - 2— = - 1,175 to
a)- Calcul des raideurs deg barres
Ryg = Rop = I/1 = 1279999,9/960 = 1333,33 cn”
3
Rpe = I/1 = 5492499,2/1800 = 3051,38 cm
b)- Calcul des coefficients de répartition
Cpa= Rpy/ (RpatBpo) = Cop = 1333,33/4384,71 = 0,30
= 3051,33/4384,71 ¥ 0,70
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Efrct du Vent
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Calcul des Efforts tranchants lorsaue les ‘noeuds sont

supposés fixes

?

7
On a T - 0,89 ¢t et TDC

I = ~ 0,7 t

donc on a déplacement des noeuds.

Pour un déplacement [3 arbitrairement donné correspondant

3 un moment de 100 tm on &aura alors:

n

Myp = Mpo = + 88,91 tm

n e 3 hil _
MBA = LﬂCD = 4+ 78 tm
M., =M ;4
BC = x.;CB = - 78 Tm

gi nous falsons une coupure au niveau AD, nous aurons

1?éqguilibre ; . 8 - 3
2 . A ’
T,n * Tpc * k(T2p + Tpe) = (g + qy) -h
? )
qy * Q92 + TnC
a’od k = __';].T‘.___...—- h.-- M___.__
Tap + To T &
AB DC AR Db
" Ma + MaR
avec Tpp = TBC = 88 = =(78 + 88,91)/9,60 = 18,38 %
4

finalement
k =(0,158 + 0,153)9,60/34,76 - (—0,89—0,7)/34,76

Kk = 0,097 + 0,0457 = 0,142

Valeurs définitives des moments dans 1la structure sous l’effet

de la sollicitatidns G+ P+ YV

Myp = + 14,33 tm Mpe = + 13,9 tm
Mpy = + 9,03 1 Mg = - 8,93 to
lng = = 10,11 Tm Mop = + 10,11 tm
Toe & T 807 % Tpo = 1,766 %



7
Ferralllage du portique

Pour le calcul des armatures, on détermine pour
chague section caractéristique du portique la combinaison
la plus défavorable des cas de charges de 1l’élément con-
sidéré.

Les armatures ont été calculées sous 1la sodlicita~

tien G + 1,2.P 4 qul est la sollicitation le plus défavo-

rable pour la structure.



1Mty

AESTY

O]

1 vy

L]
1
T T
@m_a
=
d
} 0Q 8¢
— NN, e £
i q
i m fmmm_,ﬁﬁ
sfmmv:. ....,F W vy'ev x
: ,ﬁf}m:

jeee

w6y

TR e WEr AL 2
RS fﬁﬁﬁ«ﬁ_od\ Jm A Zx

T

. s
&ﬂ §1\WwoLh VY (20 ‘

“ g5 by

W'y




- 32 -

CHAPITRE 6-_ V1 -

CALCUL deg PLANCHERS~-VESTIATRES

1 - PLANCHER TERRASSE

Le plancher terrasse est counstitué de la méme

maniére que le plancter des étages courants.

11 - PLANCHERS NIVE&AIX 1 et 2

(Surcharges 400 Kg/mz)
Hourdis-poutrelles préfabriquées :

1) conditions de rigidité

Pour évidtr de donner une Justification de la

rigidité des planchers & corps creux, les poutrelles doivent

avoir des caractéristiques qui vérifient les conditions

suivantes:
B - Jw
a) hy éi—l— M, " 7 Hf
L = 15 u, s -
— A ey it f e ooy
b) W = & .59 . S
boh Oen
ht 1
c) = 3
1 7 23,5
De la condition e¢) , . +]1-
On tire htSD 1 ?
= @98 ;
N ! 313
lafiggeur de poutre = 30 cm i i
1 = 300 - 30 = 270 cm :
|
hy 3= 270 = 12 cm
22,5

On adopte hy = 20 cm (forte surcharge) N

Corps creux 16 cm k. K
Dalle de compression 4 cm
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Sollicitations

Nous utiliserons pour le calcul, la sollicitation

totale du i®T genre.

S, =26 + 1,2P + T

1
T négligeable
On prévoit des jointSde dilatation

Evaluation des charges

Poids du plancher (corps creux béton)
- Sable

Mortier de ciment

1

Carrelage

Platre

Surcharge 400 . 1,2 = 480 Kg/m®
g + p = 873 Kg/um®

265 Keym®
34 Kg/m2
33 Kg/m®
44 Kg/m2
17 Keg/w?

393 Kg/m2

La charge par ml revenant sur les poutrelles

g=@+p) . 0,63 =873 .0,63 = 550 Kg/ml

Vous avons un seul type de poutrelles a étudier
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Calcul d&gs Moments

On adopte

S = 400 Ke/m>

S

< 2 g

g = 395 Kg/m?

.alors la méthode de calcul appréciable aux

plancher & surcharge modérée donnée par le CCBA 68 art.55

Poutrelle & 2 travées

AP M I -3
\-‘-2 PID P [
{5 A
Lﬁl‘ A A
AN P u
.\ ./l‘ .\,\‘ y £
77 R
077 M,

Le moment isostatique

Travée AR

o3

i
{
I

!
¢
1]
i
I

B S

0,2 o

G717

pt

S ,
Armatures_en travée

11>
0,6 112,

T

g1 _ 550.2,70%

- thr g =

8

o= 386 Kgu

La longueur de la table

a)

= 301 Kgm

2 = 501,2 Kgm

100,25 Kgm

de compression prise en compte

b-bD , 1¢51) em (51 cm
2 =~ 2
o T 10 10
b-b , 2 1lx,
2 3 2
1, = .f8 My _  /B.386 2,37 m
550
q
wl B} -
::%} _....b_..:.:".?_- S:-Q__ -j;—- = 79 cm
: 2 3

-
.

distance entre nus _
intérieures des nervures,



- B85 .

La conditién a) est la plus restrictive
P_%_Pg = 2% e B-b, =51 =3 b= 51412
= 63 mm
b = 63 cm
Données: hy =20 cm ;- h =18 cm ;3 b =63 cm ;5 hg=4cm
. ? 9 —
b, = 12 cu : &, = 68,7 Kg/em® ; G, = 2800 Kg/cum?
(@ < 20)
Position de 1’axe neutre :
n M 15.38600
T r——, = = 04,0101
'~ 5;oh2 ~ 3800.63.182
, o = 0,1351
La table donne ;. &= 0,9550
1 k = 96

18 = 2,45 cm tombe

dans la table de compression

Acler : M
A= — = __38600 = 0,8019 cm®
&5.¢ h  2800.0,9550,18
soit 278 ( 1,00 cm@ )
Contrainte dans le béton
' = o%a - 2800 _ 4 8 Lzl , =B
oy, = amiae ol 9,16 Kg/cm® ( 0,5 < Oy
4 il
dm = avee F = ;Z = g@i = 2481 Kg
1 byl Ly
s 2451 i S o 5
Sw = @3.2,45 - 19870 KefemT w0y

.
g

Wy

= 0454

non fragilité (CCBAG8 art. 52,1)

acier écroui
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5,9

20, (22)H?
2800 18

A » 12.18.0,54. = 0,30 co?

— ? e 2 P s .
A= 1,00 cm Alini = 0,30 cm vérifié

Barres de construction

On les détermine par M = 0,15 Il = 75,18 Kgm

15 M _ 15.7518 ~
P = 5.pn2 ~ 2800.63.182 ~ 0,00197
d

7518
A =

280Q.0,98.18
On prendra 176 ( 0,283 cm®)

= 0,182 cm2

= = 0,9800

Sectiors d’appui
- appul intermédiaire I = 301 Kgm

La table de compression se trouve dans la zone +teddue
du point de wvue calcul, nous avons alors une section rectoneu-

latdre
b.h =(12 . 18 ) cm?

_ 15.30100
P = 2800.18,182 - 0204147
f £ = 0,9135
== | o= 0,259
|
|k = 42,8
? k7 2 e ?
0y, = 65,42 Kg/cm® < oy,
Aw 2 = 30100 = 0,653 cm?

5, ¢ n ~ 2800.0,9135.18

Soit A = 218  ( 1,00 cm? )
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Appui de Rive
¥ = 100,25 Kem (£ = 10,9476
g o= 18210085 _ _ g 0138 == «=0,1571
U 2800,12.18%2 }
| k = 80,5
1 >
M _ 10025 = 0 k 21 sz

~ &yeh  2800.0,9476.18

soit 278 (1 cn® )

Rarres de construction

Elles sont déterminées par
M = 0,156 My

On prendra 1T¢ ( 0,28 cn? )

Condition de fleche

On peut se dismenser de donner une justification de
la rigidité des planchers & hourdis creux si les conditions

a) ,b¥t, ®) sont vérifiées.

hy > 1 E_I.‘.t:'.. e bt — ———-—-—-20 = S - Mt = 0,77 =
0 Mo M% yspirig
) | 451 f
by w-2 £ o a=1,0043Dh =185 cm® vérifis
b ogp Oen
h 1 . bt _20 _ 1 ~5_1__ o, ..
c) """>32236 = T “Sro - 13,5 92,5 vérifié

Etude de 1’effort tranchant

L’ effort tranchant est
Tx) = &, & S
p o 91, Mw - Mo

q a 1 .
5 > & 17appui
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Armatures trangversales

La valeur maximum de 'Cb = T
boz
On prend un cadre en P5 acier doux Ogp = 2400 Kg/cm?

et &4 = 0,392 cm®

031“\]

18 = 15,75 cm O, = 5,9 Kg/cu®
At - gg-[- « Z
T

.

o=

Appdi

A,C 818,35 4,32 0,732 0,816 2198,4 0,392 16§

B,R 668,I5 3,53 0,600 0,933 2239,2 0,302 2q7

Ecartement admissible t= 14 cm,on adopntera 1’éca-
rtement t= 13 cm. En travée on applique la répar-

tition de Caquot pour 1l’esnacement des cadres.

Ferraillage de_la dalle de comnression

—-Perpendiculairement suy nervures( ou aux poutr-
elles 50{1,{80)
420,02 1, 2170 = 43 In | 13 -23.83= 0 é45em?/ .
en Oen 4200 =
On prendra 5 T5/n1 (0,98 cmz/ml)

~Paralldlement aux nervures

A 3
M2z = 0,245 =0,323 cm® <~ 3T5/ml (0,589cm2/y)
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Calcul de la poutre maitresse et secondaire du planddel (wostiaire

(}/
2 e 0 N T L O O A
A A A
| £g0 e 575 |
, ~ L1 _ 680
travée 1-2 ht-B T =18
455
ravée 2-3 e B O o E52
t ee t 7 e 16
" L3 _ 5R6
trévée 3-4 ht 2 = = 1e

On prendra une hauteur de poutreconstante ht'=58 cm

La charge permanente revemamm sur la poutre /ml
g = 395 . 3 = 1185 Kg/ml

La longueur de la noutre b = 30 cm

1

Poids propre de la poutre Pp 0,30.0,50.2500 = 375Kg/ul
La condition de l’article 53,31 ( CCBA 68 ) n’étant pas
satisfaisante, nous devous évaluer les moments aux diffédkents
appuis par la RDM ( équation des 3 Moments )
Les woments ' seront multipliés par des coefficibnts

( art. 55,32 CCBA 68 )

EFfets des 3 lloments

1

d
loly + 2M1(17+1y) + Mplg ~6EI(w] + wy)

n

n AR g d
Mllg + 2M2(12+13) + m313 ~6EI(W2 + w2)

My = B'IB =0
q = 1,185 + 0,375 = 1,56 t/ml
. i - d
2M1(1y + 1g) + Mply = - ebx(w% + wyp)

M1y + 2My(lg + 1) = - 6EL(wE + wg )



3 3
g _ 20,44 d _ g - ala _ 913
Y1 T 24m1 W = W 24ET 2~ 24F1
g _ 20,44 ¢ _ & _86,12 L0 _ 12,36
15 & W17 W T TR 2 - EI
Ml = - 6,21 ilg = = 4,01 tm

Les moments trouvésseront multipliés par 2/3 pour laes cas

des charges perméenents

)
. 2 -
i 2
Mg = 5 £ - 4,01) = - 2,67 tm
Mpm a Tcharge non_maJjoreq

q = 400.3 = 1800 Kg/m = 1,2 t/m

On trouve avec l’équation des 3 moments

-

My = - 5565 tm
n
Mg = - 2,8 tm

Les moments finaux aux sppuis seront
L ) n
lp = M, + 17 = - 9,79 tm
2 ; n
= M 1 = = 5 B
Mf. —_— 1!2 + -‘12 . ? lj tm

Caleul des rézactions

== . e A A A
Appuis N 2 2 3
'Eﬁ 10,82 t £ ,34t 16 Q'?‘t 0t
Ty o * 7,94t ‘| 7,21t | 8,9 t
Réactién aux sppuisg
Appuis l 0 1 -

2 I 3 }

i

i

i
Réaction |10,82 ’ 13,28 | 14,18 : 8,9t ,
t

|
|




Moments en trévée

2

6
Travée 1 : M(x) = 10,82 x - 2425_5_
Q{'&q&iﬁl = 10,82 - 2,76 x =0 =3 X =3,92 m
X

}]

14,96 tm

= 14,35 tm

Sr_a
)
]

]

FERRAILLAGE

Section ep travée 1 : hy= 5650 cm ;3 b =30 cm ;5 il= 21,21%tm

d = 5 em + h =4 cm
. ~ Lo = d W=
Sbéz 68,7 Kg/em Gp = 137,4 Kg/cm® 65=2800Kg£ﬁ

_ 150 ,,_ 15.212100
P = 5abh"" 3800.30.452

= 0,187

Pour cette waleur de p le tablean (5) donne k = 16,2
i
s, 5 i aa 2
done oy = 2700 = 172,83 Kg/wm® > 137,4 Kg/em

ie. 2
le,2

Le béton ne passec pas. Des armatures comprimés salit

nécessalres , on se fixe le diagramme des contrai?tes.

- p'= 0,1819
Pour k = %%%93= 20,38 le tableau (5) donne | ¥ ’
’ | o = 0,4237
| W = 1,038

- 2
M, = P’thob’ = 0,1819.30.45°.137 = 1513908,2 Kgem



- 42 -

J
- = 237 - 2_)e
5,'= 15 (ot = 8) ) °b7 _ 15 (0,4237 - 22)°137 _ 1514 Kg/mmz
o 0,4237 ) 9
< 2800 Kg/cm

) 121,000 - 1513208,2 ;

’.._'_. ..A—L'.[-.——_-—— = ?Aém = "'t:_" . - lo,elcmg

(h-d’ )6y’ (45 ~ 5), 15610
A= bh AM = 1,038 . 3045 607091,8

" 300~ (h-d))d, 100 40,2800
A = 14,013 + 5,48 = 19,43 cn®

Goit A = 4T20 + 4T16 ( 20,6 cm®)
A’ = 4T20 ( 12,56 cm”)

Travée 2 et 3

M = 14,96 tm

151 15 . 1296000 _ 4 1319 $,§ k = 20,6
EJ N 6'abh2 = 2800, 30.48° - T I & = 0,8996
2800 : _ c
db, = 30,6 = 136 Kg/cm‘3 4 137 Kg/cm'3
VE 496000
B g o = 13,81 cm?
G52 h  28€0.0,8596.45
soit 8T16 ( 16,1 cm?)
Section sur appui_ 1
I =~ 3,79 tm
15,979 F kB 27,2
- g ,OOO g = 0,0863 S=55 4, ?

¢ '= 2899 - 108,95 Kg/em® < 6y
b 2
27,2
A = _F - 279800 - 8.81 om2
5,c h 2800.@8815.45

Soit 4T20 ( 12,57 cm@)

Section sur appul 2

I = 5,53 tm
Le Moment ewt égal:. & la mpitié de celui de 1l’appui 1

Pour les aciers on prendra une section A = 2T20 (6,3 cm?)
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E a ant
) - ' Tmax _ 10820
Tnax = 10,82 1 Cb =B, = 30,(7/8).45

5 16 Kg/cm®

g, < (7,6 -2.)G > 2,16 kg/cn®

O'b b
B cement armatures
(o] — = = = e]
en = 2400 Kg/cm O = Pa Qg
( 1- -b = 0,827
#ee Py ® max | 90y

a4 = 0,828,400 = 1984,8 Kg/cm?

On prend A; = 2 cadres ¥6 pour la traveée 1 = 1,13 cm®

+ .~ At.ogt.z _ 1,13.1984,8.39,375
- T 10820

= 8,16 cm

On prendra t = 8 cm et on entre dsns la série de CAQUOT
L?écartinent aduissible t = 23 cm

Calcul de la poutre maitresse

R = réaction de la poutre seconddire = 14,2 1

T = 7,1 %
M = 20,235 tm
b = 30 cm

% e 570
ht * 36 = —i-%r—= 35,625

ht = 60 cm
15.2023500 K = 22
= 3800.30.°52 0,11924 ==3
3 e E e 0,8649



o Bl

6 = 2239ﬂ= 127,27 Kg/cm?® < 187 Kg/em®
A=l 2028500 _ .5 g o2

G, ¢ h 2800.0,86i8.55

Soit  4T20 + 2T16  ( 16,59 cm” )

On prévoit des armaturcs filantes jusqu’a 1l’appuil, elles

doivent r¥prendre Ll’effort T .

A58=T == A= ="é‘8—06=?.,53cm
Soit 2T16 ( 4,02 cm? )

Armatures transversales

La contrainte de cisaillement
il 7100.8

b g 30.55.7 ’ =
Lt : f&. 2,
: b = 2238 - 0,832
& G'b »"

G, = 2400.0,91 = 2184 Kg/cm?

2

.
I

+ = 496 = 1,13 cm

heZe0at 1,13 . 48,125 , 2184
o B 2 . = 18
t T .?loo i ’ 720'[:1

t = 16 cm
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CHAPITRE - VIT -

ETUDE__des ESCALIERS

Nous sommes en présence d’un escalier Intérieur et il est
composé d’une paillasse semi-encastrée sub les poutres pakiéres
et le palier intermédiatre encastré dans le mur.

La hauteur a franchir est :

h = 6,58 - 4,80 = 2,28 m
La projection horizontale de _15
o ’/ {_

la paillasse a pour longueur ] f
L
31 . 13 = 403 cm ////’/// —Jﬁ

tg o« = = = 0,5657 W03
403

== Cos o« = 0,866

La paillasse a pour largeer
403

hm
0,866

= 465 cnm

Calcul des armatures de la paillasse

1)- 8paigseur de 1z dalle

La dalle est ealculée comme portant sur 2 cctdes

Elle sera rigide lorsque :

---1— ~ h - 1 i ‘_-.._..;l-'.-.
30 ~ "t S 55 t T30
_ 465 _ -
ht =30 ~ 16 cm hy 16 cm
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2)- Chargement
Poids des marches : (2500.0,31.0,175.1,15.13)/2
Poids de la maillasee: (2500.0,16.1,15.4,65)
Poids du carrelage: 2900(0,175+0,31)0,03.1,15.13

= 1013,8 Kg
= 2132  Kg
=  £30,81 Kg

=  €97,5 Kg

Poids du”platre 1800.0,02.4,65.1,15
Garde corps 150 . 4,65
Total

La charge par ml inclinée est :

= 3673,62°. 1508 Ka/m

4 ,R5
La surcharge par s horizontals

P = 400 Kg/m®

La charge tosdle £ml horizontdle est :

(=
g==LL +p=25 4 45.400.1,
cos o 0,866

q = 1160,5 + 552 = 1712,5 Kg/ml

4673,62 Kg

15

3)- Calcul des aciers
a)- Paillegse
La poutre semi-encastrée aux apnuis
2
5
d’ou le moment en travée My = 35
2
1712,5 . 4,00 ,
My = = 2 Kgm

On adopte des HALO === h = hy - & =

154 _ 15.2740.100 _  goep oo
P 5, pn2  2800.115.132 b =

~

16=3 = 13 cm
0,8879

20 ,A
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s ¥ o 2800 109,8 Kg/c:fn‘2

Op “'35.5 -
M ~ 274000 _ 2
A= === = 3850.0,8879.13 - %7 oW
, VRt h — .
2

Nous prendrons 11HA1CO soit 8,63 cm
M+
Le moment sur appui est Iy = -

M, = 2740/2 = 1370 Kgm

2 "
= Aa = 8,63/2 = 4,31 cm == (9h£8)

Pourrtage minirum
L - ht 2 0,54 16,2
it s — £.13.0.,59, ——
A2 bbl’fz‘-&;_ 0% ( 5 115. 1 y 2800(-]?-3-}

A = 2,57 vépifié

bi- Poutres palieres
L= charge inclinée g = g7 + S cos K
o = 1005 + 1,2 . 400 . 0,866 . 1,15 = 1483 Kg
D’ou le poids /ml supnorté par la poutre

g = 1483 = 209833 Kg/m

Chargement _de la poutre

A
— 4 g
P i /1
F N\ 130 o
S e . e S
\ ! “\: ' I,"‘ i
ot P o0la .. LI " 4 1
et N T AR j 4
. b - gl H i { '/.\ - '.\\ A . i \ \ 1
& lss } At S \\\\\ O l i
.. . A i i o X \\ =5 i
-+ 8 i ALANLATTA \-\3:‘\:\y 1
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Surface du trapeze = 1,1275 n>
{ 0,16 . 2500 = 400 Kg/m®
P j Sable 0,02 . 1500 = 30 Kg/m®
i Carrelage 1,5 . 22 = 36 Kg/mq
466 Kg/m®
Lz charge de la dalle est ¢
P = 466 + 1,2.400 = 946 Kg/u®

d’oi P = 1,1275 . 946 = 1066,6 Kg

M ..._E.._—-- ( .}.-E 32 )
ol T o ‘1.3a) 47 73
Cherges tré oidal
2
1066, 6 3,002 g 552
T - B 2. LA
Moy = 5(3,00-0,655)0 4 )
. 1066,6 -
].Iol = ——a-;'é—z—" ( 2,25 - 0,1 ) = 467,81 Egm
Charge linéaire
- 12 2098,3.3° _ L.
Mo, = S22 = 3 = 3373,1 Kgn

8
h Y
dtou 1M, = 3841 Kgm
Les moments en travée et son eppui ont pour valeur :

iy

. = 0,8 My = 3841 . 0,8 = 3072,8 Keum

Ma = 0,4 D.fo

il

3841 . 0,4 = 1536,4 Kgm

Caleul deg aciers

b . hy = (30 .30) cn’
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Acler en travée Iy = 3072,8 Kgn  h = 27 cm
u = .-:.‘—-_—— = 9 3 .O .'-——: = b | ("'. :=—'-;’;'
» 2800 o 2 o 2
= = 94,27 cm 137 Kg/cm
b T 39,7 427 Kg/ < g/
it 30728C )
A = = o or = 4,576 cm
G, & h 2800.0,8881.27 ?
On v»rendra ( 4HAl4 ) A = 6,16 cm®
iy,
Sur anrui, on prendra 2HAl4 car I, = 2=
Pour : :nTage minimun
A othte o (2242 - 30.30.222 5 0392 = 0,214 cen”
e Tl oo B, & "“Ftagoo T’ 27 ’
= Vérifié

Armatures trangversalesg

L’ effort tranchant pour une charge trapcézoidale

T. & Bf2
: gl
Pour une charge linéaire Tg ="
(:\ 6 9 -
T=T +T5 = 0 + 08,87 .. 533,3 + 4497,85
T = 5030375 Kg
i 7
Z - e = _:2 = 2 QC‘ i
3 h 3 4 3,635 cm

P b,z  30323,625

b
- op —
aorme L & 65’ Z Zob; , on @ Cy= (4,5~ =)0y

o. C o
bO i obo

- 94,27 2
Cp= (4,5 - E§f$—)5,9 = 18,45 Kg/cm

On a blen TJb & :-Cb (vérifié)



Pour on prendra un

Ay

34 la ligne moyenne Jde lua poutre

catre

e
S

(Saw

(i'e24) perpendieuzaire

P c 7. 098 S
Oat = fat*Oen :Tb = mgmaes B ded Sy fgg T 0,868)
. ] - ob fe] ’9 4 P g g
- _—— 2
0,4 = C,867 . 2400 = 2081 Kg/cm
w7 fgt _ L . 23,625 . 2081 _ o oo
= 2 = - e cm
v g 5030,75 ,
L’éz- ement wmaxinum
at 0,3.7,098
Bpax = BLL = -% by = 27(1~ —1“5:5""“) = 17mn
gs]
1 ‘noterent minimum
toin = 092b = 0,2.27 = 5,4 cm (5cm)
1} Acartement adoptd est t =9 cm
On adoptera la distribution ce CaQUOT
Calcv éu palier
o = .':.x/ly = 1104225 = 0,431
ly/ly_> C,4
et en sumposant gue 1= dalle
repose lidbrement sur son pourtour.
Ny = Py :-13 Coon = L, 1UBUS
] ¥ N g = 0,431 === R o
hy = hv X PY = 0,27
3
My = 0,106 . 2496 . 131 = 122 Kegm/ml
HY = 0,37 . 129 = 33 Xg»/ul
gircchion I.: Direction 1y
Wy = 0,851‘-.-1x = 104 XgHifml My =0 85 Nf = 28 Kem@l
Ndl = 0,3 M= 37 Kgn/ml Mg = 0,3 My 9,2 Kgn/ml
1‘132 = O 5¢ ;.J.x =67 Kgm/ml
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Ferraillage du palier
Sur L1, en travée Iy = 104 Kgm
k = 174
J 2800 100.13 £ = 0,9736
y_ 2800 2
oy = e 17 Kg/em
. . ; 10400 2]
Cn voit a a = =
s §e 5500.0,0756.13 ~ 010 "
Nous prenirons la section minimum sulvent 1,
r‘i’/ d’ )
s , Y4 (o9 by (2R)
>ty (2o (22 (F)
.~ 0,54.10,13 16,2 2
A, 3 - . Al
¥ = ( 0,4 1)2800 (13) 1,75 cm

Nous prendrong finalement
4= 706 /ol ( A= 1,979 cu®)

tux appuis. nous prendrons la méme section d’acier

Sur 1
X - . .
- Section minimum
il - 1. ~ 6 ho 2
'1.y>, Q‘Ll.y.O,JS -r\*’.g: .-?E-(.}T;)
5,9 ,16.2 2
1r n_t O 3 '5 » '-,-_" = O 2
v > 100313. 5.0,54 205 15 4785 cm
=36 (&= 0,842 co? )
Effart hranchand
9486 . 2455
= 4l - 22222 - 1906,15 Kg
avec b, = 100 cm Z = 11,375 cnm
-~ 1206 ,15 ) 2
8- = = o8 K
b % 760.11,375 1,08 Keg/cm

Pour les plaques si Ty < 1,15 03
==> pas d’armature trensversale (CCBA 68 art. 27,2 p.4)
1,06 < 1,15.5,9 (vérifié)
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CHAPITRGE - V111 -

CARCUL__des POTEAUX

Les poteaux gseront calculés comme des pléces comprimées
susceptililes de flamber : CCBA 68 art.33
Les poteaux chargés axialement et dont 50 C’A < 150
sont justifiés en flexion composée avec N:effort normal
appliqué affecté dans le plan de flambement nar rapport
au centire de gravité au béton seul d’excentricité de flambement

N
i

¢ 3/a8

F )
s

£, =8 L2 ( 1+3’-;-.J_0'3(A- 50)
v

ﬂj;-: rapoort du plus grand effort normal ée service suecep-
tible d’une longue durée d’applicsation & 1’effort maximum( 0,7)
v : ordonnée maximale du contour de la section du &&té
le plus comprimé (dans le calcul de f,) par rapport & 1l’axe
central d’inertie de 1le sgection droite de béton seul.
L7excentricité de flambement f, a un caraftére conven-
ticnnel.
Elle n’est pas égale a la fliche présentée par la piéce
sous 1’effort maximum de gervice.

Four le calculy on applique la méthode approchée

Méthode apnrcchée

Cette méthode consiste & affecter d’un coefficiam t
K >1 ( coefficient de flambement ) la charge axiale N d’un
poteau soumis au flambement puls de le calculer comme si on

était en compresston simple avec 1’effort KN.
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On calculera les moteaus suivants:

La condition de gécurité s’éerit alors

kN

d’ou 1’0n

\

£{A)

tire

On commence par tenir compte gue du beton

ol -

2

XN

CJb?

o}

k

- poteau de rive Pg - poteau Bqg
~ poteau d’amgle Pia - poteau Pqg
- peteau intermédiare Fig
potean N Section h | P.P Ny
) |
Pe a3t 30 x 80 9,60 | 5,76 t | 28,76t |
P13 5t 30 x 80 9,60 5,76 t 8,76 t
P1s F1.8 % 30 x 30 3.15 8,16 t 29,5 t
Py 21,3 % 30 x 30 3.15 Bs16 % BE,8 ¢
Pos 5,331 30 x 40 9,60 2,88 t 8,21 %
|
S % B
Méthoda apvroechée

( le béton suffit , on mettra

des aciers de construction )

’

R Géo
K.N - :

i < o
B o« 'ﬁfil ~bo

b

1
B >

kN
e s
Oho

B )

y on joute des aclers el que
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Cette valeur sera & comparer avec A]m'*l donnée par la for-
ir

T > L® 6650050
lnin = To50 17278 55,
81 = 1,4 (potesu de rive) 6q = 1,585 (FeBO 95;20)
85 = 1,8 (poteau &'angle) 03 = 1,55 (FeBO §.>20)
1
0, = 1 + —=C
a 4a - 2c

Tt 1’on tire les valeure définitives des sections d’acler

Potesux P15 et P14

Npax = 29,5 Section 30 x 30

1. = 0,7 1, avee 1, = hauteur §’étage = 315 cm
1
1lc/a = £20,5/30 = 7,35 < 14,4 pas de flambement

c = 0,7.315 = 220,5 cn

Poteau P14 ( potear de rive )
A (em?) = {'\}'.'.N(t)

Y = 0,122 ey 2l

a’ou &’ (cm?) = 0,122.29,5 2—“2
= 3,60 cm@ , e
i
Soit 4Ti2 { 4,52 cm® ) \ﬂ’//’//

Amutures trangversalss

@y = 6 um ’ ,
t, =(100 8, - 16 B, )(2 Gb,)
egnacement t = min max o‘bo
ty = 15(2 - Ob_ )@
= 55! min
0
e W 20500 29500 5 . B
= = R = = . >/ == T
T = Frpae T B00+(15.4,5%)° 967,8 - Cor4e Kelem ;>-5%, Gyl
0

t = 591,55-192 = 27?% ::7/ t = 256nm



Potenu 75

Le poteau a été calculéd en flexdci conposée (portiqu%T

(voir chapitire Porticie,

Poteau P13 et P16
Npax = 3,76 t
A= 1o/1 = o,'7,9-60.UE/30 = 77,6 =2 k = 3,04
KN/R = 30,4.8760,/30380 = 11,0 Kg/em? < 68,7 Kg/em®
Le béton seul serait suffidant , on aura

Aipin = %5%% 91.65.93 %%Z ( CCBA 68 art.37,2)

e = 1 (Potesu inte ou autre)

€y = 1,4 (poteau de rive)

61 = 1,8 (poteau d’angle)

Qo =1 + 41”:m20 = 1 + %é%%%ﬁg = 647 ( C = enrohage)
63 = 1,525 ( acler FeB40 ¢ < 20 )

A
1 = 188,37.107° ¥ ( poteau int.)
Ay = 263,?6.10_6 n ( poieau de rive )

Al = 329,107 1 ¢ potean d’angle)

N o= 8,76 t A1 > 339.1076.8760 = 2,969 cu?

o = N 8760
L T E 4+ nug  2400+(15.4,52)

= 3,55 Kg/cm?

Seit 4Ti2 ( 4,52 o P
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armatures irangversales

Q-I: = & mm ; ’ Gi)’
} tl = | 100¢-t - 15 Q)lmax)(2 - :_-—,)
t = min L 0%
o = 15(2- 2R 21 =
( T2 5%5 min
_E,= 35 m

Poteau P16  (poteau de rive)

w=8,21t A1 > 263,72.1070.8216 = 2,16 cn®

soit 4712  ( 4,52 cm? )

- 8210 2
= = K !
% = 1200 + (15.4,52) 480 Bgian

Armatures trangversalesg

Py = 6 mm
‘ GJ ’
's t1 = (100 wt - 15 glmav) (2 - %)
t = min o bo
3 6\1 7
( t2 = 152 = _.EP'T} glmin

bo
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CHAPITRE - 1X -

FONDATIONS

D'apreés les études géotechniques faites cir le sol, la

contrainte admissible du sol sur lequel est 8difiée la cons-

truction est ce Bg = 2 Kg/c:uf2
'65 = % Oen pour le calcul de ferraillage des
semelles avec la méthodes des bielles (B.4)
6; =3 ben ( par la méthode R.D.M )

1 - Semelles gous Dotesux

Cherge ogiggant sur ls genelle

-~ Charge perwanente
- Surcharge majorée de 20 7

Dimensionnenent deg Semelleg

- cug de poteau rectangulaire (a X b), la semelle qui
1ui correspond est home, (AxB)
b = ka B = k&

- Condition de non vérification de 1’effort tranchant

(A-a
pour cela , cn choisi h = max 4
B=-D0
4
s =60+%6

@ est le plus gros diamétre des aclers cd’armatures

de la seuelile
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. A7 e | ~ e 't
! ‘ (a.s a o, 8 2 o
.k/ ..L.»————-‘..-H“‘l} —— l\\E RGNS N NN N N N ~
i | ’ L 7 4
\L B 1 _L t—i‘ Bedon da. pw\‘)xul,e
Cag de gemelle soumige & N et M \
OJ -.-,2 .L.’I.V <....,. I\T
—_ -y g0t 5 5 X
=5+ NSO avec Q = N + Pds propre de semelle
i 1 + Pds des terres
Y= 4.B = k.AZ
w = B8
I = A.33/12
Poicdce pr melle .
01+qtg§géﬂe de semellf _ 1/10 de la charge transmise
( 1/10 de Q )
Cag de semelle soumige & N
o= 03
-
Semelle Poteaux (%) P.P, Qi) | M tm
semelle
So P6 30 x 80 28,76 t 2,876 t | 31,64 t| 16,1
S1 P18 30 x 80 8,76 % 0,876 + 2,64 1 0]
Sg P15 30 x 30 29,5 % 2,95 t 41,45 t| O
S P14 30 x 30 29,5 t 2,95 % 32,45 t 0
83 PiA 30 x 40 8,21 ¢ 0,821 % 2,04 t 0
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Calcul de la semelle S

Lo

M= 16,1 tm

N = 31,64 t ( y compris poids pronre de semelie
+ terre )

Pour 2viter une semelle trop allongée, on dimensionnera
cette dernidre en vtilisant le diagramme triangulaire des
contraintes tout en limitant la contrainte maximale 3 3/4'Eg

Soit By et By les dimensions de la semelle.
BV = 1,30 m largeur de semelle
1’excentricité e = M/N = 16,1/31,64

e = 0,51 m i
By = longueur de la semelle. N i‘
Pour 1’4quilibre par diagramme :) i
riangulaire partiel, on supposera ,///9
une excentricit e & 0,30 By ¥ ‘ :

||l

i

d’ou By e/0,30=0,51/0,3 = 1,7 i“
i

On prendra By = 2,20 m s

431ivy>

by lon
1,1+ 1,53 = ,63 <.2,66 &% m

" ]
I

‘r?.
6o = 1,1 = 1,53 = = 0,40 Kg/cu
(traction’)

Le zounme active s pour longueur

By, = 3/2(2,20 - 1,02) = 1,77M

N e
On doit avoir =————- <_ 1,33 05
Byl.B4

31,64 e 5 4
BL% 2 1,32.5), (vérifig)
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Hanteur de semelle

v}
w

A - a _ 130 - 30 -
h = max xg 4

4 = -
R - b _ 220 - 80 _ a 2> h = 35uh
4 4 -
h.t = 40 G'W'\
Ferraillage de la_semelle
Le diagramme des contreintes sous la semelle est
1.3F
—-».-—_’_L.:!_o...___.__., h
OF & =%0 1 g4
Aro—D i C X
N lP///
e
H 'l/”/
"
263 A
-“i'f: oo |0V

Les parties DA et CB

de la semelle seront considérées
ccmme Jdes consoles

Calculons le moment d’encaetresment dans la section

DC
0%’ = 1,6 Kg/cm2

La force gqui s’exerc

e sur la partie

AD a pour valeur
per 1,30 w de longueur

o O 1A
F., = 54.§51;&42 % 70 ¥ 130 = 19246,5 Kg

Cette force est appliquée au centre de gravité du
trrapéze ADnm c’esbt-a~-dibe

2.2,63 + 1,6
3(2,63 + 1,6)

x 70 = 37,84 cm du point D

Le moment  ii = 19846.,5 . 37,84 = 728287,5 Kgem
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Aclers
M = 728287,5 Kgem Acier en FeE22 lisses
8% = 1470 Kg/cm2
|7 15.788987,5
. et 0
- = o = 00,0417
1470,130:37= ’
A ? )
RIS TEUTUIR L LARESR RSN S S
, - 3 Ifa = 0,9135
\L Ao 30 \II\ —_> k = 4.2,8
8287,
Moy AB -l = 14,66 cm®
1470.0,9135.37
on prendra 13 # 12 ( 14,70 cn® )

Pour des @ 12 la contrainte adoptée de 1470 Kg/cm2 est

adhissible puisque e -
K = 107 0y, & 5,8 bhars

== 05 = 1669 Kg/cu® >1470 Kg/cm?

: 1470
5%' & 55:5 = 34,34 Kg/cu? <137 Kg/cm?

La valeur maximale de 1’effort tranchant est

T = 19246,5 Kg
19246,5
.37 = 32,4 cm Ty = T50;32,4

4,56 Kg/cm? < 1,15 O3,

= 4,56 Eg/cm2

% =

0013

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires
@ gk + € = 13 == on prendra 15 cm

Aciers de répartition = %A =50 12



Bemelle £
r— Q = 9,64 t M =0

oo Section poteau 30 x 80
b/a = 80/30 = 2,66

< - $ S
On doit avoir Q{g}_*~°s T E%KE T 0g

dou &2 l’EQ}; = \ze6.2 = /1812

A > 10V18,12 =42,5 = 4 =50cm

On prendra A = 80 ¢cm B = 130 cm

—

{ A-a _ 8O - 30

h = max
- B -Db 130 - 80 _ _ _
Y 2 = A = 12,5 —511 = 250m
hy = 30 cm
Ferraillage
Q (B - Db) " 9640,50 = 0,956 cm2

- grand cBté 1 A4 =
grand cdte 1~ 8.h. o, 8.25.2520

Soit 2T8 (2,01 cm?)

. Q (A - a) 2640.50 2
- petit cBté = = = 256
: e 0, 8735.2580 ~ 01 °®
soit aT8 (2,01 co)
Semelle € »
J poteau 30 x 30
N = 32,45 % M =0
t e B re—

a>l -2 =r L 2. lﬁeags = 127,3 cm

k. og 2 ;

A x B =(130 x 130 ) cm>

B -5 130 - 30 :
h = = = 25(M == hy = 30 cm
Z 2 >




Aciers _Q(Aa-2) 82450 . 100 _ 5 43 o2
b = &y = TE XL G5 8.25.9520
Soit 13T8 /ml (6,53 cm®)

Semelle Sg
2 poteaux ( 30 x 30 )

N = 32,45 + 9 = 41,45 t  ~—0

41450 _y/
la largeur de la semelle A2 s =V10362
Cn prendra A = 120 cm B = 180 cm
| A -a _ 120 - 30 _
4 il 4 B
h = may
i, B-Db . 180 - 63 . on prendra h = 40
% 4
et hy = 45 cm
Acierg -30)
Q(A = 8) _ 41450 (120:30) _ , 5p 0n2 goit 1078

A Z 81, 5y 8.40.2520

. 1450, (180-65)
_ QB -b) _ 41450 = 5,91 cm® soit 12T8

DAY By 8.40.2520

N=9,04 %
' —
Semelle carrée A>\/ Vog = %9040/2 V4520
A =(80 x 80)

h = 22 Z 30 - on premdra hy = 20
ier
- QA - &) _ 9040 (50) _ 1 .50 on
= A, = cm
b= hy = ?ﬁh 5, 8.15.2520 ’
Soit  4T8 (2,01 cn?d)
Calguls ¢ e u

Ces semelles sont soumises & leur poids propre et

La magonnerie qu’edles supportent.

a
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Dimensionnement des poutres de cheinazes
. .p =30 cm hy = 25 cm

-’b'= 30 cm épaigseur de la magonnerie ARAE
- densité de la magonnerie 6 = 1,4

Bvaluetion des charges pour semelle filante sous mur au néveau

+ 2,70

- 3 poutres de chainage 3.0,25.0,30.2,5 = 0,563 %/ml

- Charge /ml due & la magonnerie = 1,4.0,3.9,60 = 4 t/ml

3’ou la charge totale

q = 4,563 t/ml = 4,6 t/nl

Evaluation des charges pour semelle filante sous mur_ au niveau

- 1 poutre de chatmege 0,25.0,30.2,5 = 0,19 t/ul
- Charge /ml due & la magonnerie = 1,4.0,30.13,60 = 5,7 t/hl
g = 5,7 + 0,19 = 5,2 t/ml
Nous prendrens des eemelles filantes en gros béton ne
nécessitant pas d’armatures mais leur hauteur doit &tre

telle que tg o, = 2/3

Semelle au niveau + 2,70

A= 50 cm I = 20 cm K 1 <

Pds propre de semelle = 230 Kg/ml |07, o | -

Semelle au niveau - 2.40 A.—S*i “n

A =50 em H = 20 cm

Pds provrs de semelle = 230 Kg/ml
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Fondations en grading
Comne les fondations doivent toujours revoser horiuvon-
talemeny su® le terrain, dans le cas Ce notre ouvrage qi sera
4aifié sur un terrain gdénivellé, la tranchée de fondations
a des profondaurs diverses, On construira zlors alors un mur
de fondations en gradins.
Ce mur de fondations en gradine sera prévu entre les
S poteaux de fagade P3 et P4 ( et P19 et P20 ). 1’épaisseur

du mur sera prise égale & la largeur de la semelle filante

gousg TUT.
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CHAPITRE - X -

CAICUL de POUTRE en BETON PRECONTRAI NT

Introduction

Un certain nombres de sbtuctures, depuis longtemps
connues, doivent leur gtabilité ou 1’améloration de leur
régistance aux efforts intermes qui y sont dévelonpés in-
tentionnellement : la roue de b¥cyclette , le tonneau ...

Bien au’en Algérile, 1'utilisation du Béton Précon-
traint dans les constructionss n’estﬁgéueloppéﬁ on a étudlé
la poutre du plancher de notre gymnase de portée importante
( 18 m ), non seulement pour étudier la théorie de la pré-
contrainte mais techniquement cette derniére facilite le
solution des problemes Ge construction par @es quélités dont

les principales sont :
Moments résistants triple du B.A

Dang le domaine des

) - Effobts tranchants réduits au 1/5
Calculs !

ou au 1/10 du B.A
\ _pDeformation réduite au 1/3 du B.A

Hauteur réduite & 1/2 ou 1/3 du B.A
Utilisetion pbatique ] - Aciers 15 & 20 7 du B.A
. - Béton 50 & 80 & du B.A

Dimensionnement de la poutre @

La poutre est en double Té dissymétrique

La hauteur est généralement prise telle que



Canact ia'm[M]m de A St a,hutu L Gubmds.
o re R ] - s
;fwgmtm i g'mm.frm B Z Sa: BZ 7z IL\. ‘1
i |
A!rnc, 5 100x12 | 4200 50 Go.000 | %. A0 4.000. 000 f
g e 1 o 1
TalAe (Su)f;mwm [ax'lsxﬂ 418 5.5 | 2299 %—.,u 16859 I
vt i ‘l
Gowsds Swfade 2040 ) 76 1251935 T 1A23 430 |
L. g %ax‘.?_‘i* ..... . 67 I
Fett : e
Tedon rebiodfs | 262008 | 360 | 90 | 32400 | 90 2 316,000 ﬁ
o oy 1 A 12000 |
2% |
Gowsds o filn | P432 |36 | W34 | 2833 | 81 222972 |
- i
T, Qoitdh laxand |7 i 52 |
3¢
B bbdclb hmk. 2090 98467 1179420
e o 3 ‘?T'fg 40 |9 |.380 | 90 _ 32400
TR T ok =
et Lok 2050 98107 7147020 |
A .‘__L_L_'*_l
M
5 g W
18.00
3/11 :.L_q % ‘)“‘wa d‘,h \»M+5\.}emm¢
: -JE 9 Sudn g
S SIS
30{
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1/17 < hy/1 < 1/20
d’ou h't.=1/18: 1lm

Table supérieure : 50 cm

Talon : 30 cm

S 98107
Pogition du Centfe de gravité ¢ v = —%— = 56%5" = 48 cm

vi’= 100 -~ 48 = 52 cnm

Ig =T =-§,.v= 7147020 - 98107.48 = 243788 cm?
12 = 1/B = 2437884/2080 = 1189 cm®
2
Rendem .P = = y = 1189 0,476
¥.v' 52,48

I/v = 50789,25 cm®

-

I/v’ = 46882,38 cm®

e = -y’+d? =-52 + 10 = - 42 cm

11 - Calcul de _charges nermanentes

- Pds propre _de la poutre

Le béton précontraint a pour densité 2,4
0,202 . 2,4 . 1 == g1 = 0,501 t/m
g1 ¢ charge permanente partielle au moment de
la mise en tension
¢ Superstructure
g, = 295 Kg/m2 go = 295 . 3 = 885 Kg/m
La charge permanente totale
g% g1 + gg = 885 + 501 = 1386 Kg/m
g = 1,386 t/m
- Moments fléchissants
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- Momenk fléchissants

01. 182
= 1ise en tension Mapy = - e - 20290,5 Kgm

T .
= wp gervice g = léég*ig“ = 56133 Kgm  * '
- Efforts tranchants (Appui)
= Mise en tension Ty = Egl—é—lg = 4509 Kg
, 1386 . 18
= En service Ta = — 3 = 12474 Kg
- Surcharege _ 9 - . 2
P = 100 Kg/m == 1,2.P= 120 Kg/m
g = 120 . 3 = 360 Kg/m
~ Moment_fiéchissant % 2
My = 2§9—5—1§- = 14580 Kgm

- Effort _tranchant

Ty =(360 . 18)/2 = 3240 Kg

Contraintes élémentaires de flexion de béton ( en service)

—~ Sous Poids propre seul

= fibre supérieure , ligv 56133, 100 2
= g wm————m———= 110
%; T 50789 ,25 10,52 Kg/cm

i

fibre inférieure

_Mg.v’ _ §4133.100

O¢= "1 = i85, - - 119,73Kg/em*
- Sous surchar le
e M TSI L

- Sous précontrsinte en gervige

La contrainte de traction sur la fibre inférieure sous

1’effet du poids preopre et des surcharges atteindraient
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sous précontrainte :

- 119,73 - 31,10 = - 150,83 Kg/en? = 151 Kg/cm?
S1 1’on veut qu’il vy alt pas, dans ce cas, de contraise
de traction, il convient que la précontrainte en service pro-
voque sur cette fibre une compression d’au moins 152 Kg/cm2.

On doit avoir

.
- N e‘v’ =” N _‘- 42.52. 152
) o, = 51~ 72 = 30500 TR >
153.2050
W B0 = 10,1 %

Comme on a prévu 5 cables en 12¢5
On prendra 3 cables en 12067 ( qui ont la méme sewtion)
N = 110,1/3 = 36,7 t
Ce gui correspond & une contrainte de

3 ’
36,7.10° _ g0 Kg/mm2
462

On aura en service les contraintes de précontraintes

suivantes:

- Fibre supérieares

f o I gvy _ 110100 . _ 42.48
op = 51 * 25 T 060 (- T30

53,7(1-%,69)

1l

= - 37,37 K@fem?

~ Fibre inférieure

v = K - 52 = 59,71-1,80) = + 15%,3 Fa/en’
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Contraintes résultantes en gervice (gection milieud

——--

P

Contral ntes élémentaires contr. résuls,
Kg/cm®
Sous Pds sous sous a dide charge
propre surcharge | precontry
Fé?ge sup. § 110,52 + 28,7 ~37,35 || +73,17 101,87
Fihry SNt { 119,73 - 31,1 +158,3 || +32,57 40,47
Détermination de la valeur minimale de la résistace de_rumture
i)
G238
654 = 101,87/0,42 = 242,54 Kg/cn?

Cette valeur ést peu élevée, mais nous allons voir par la

suite que la résistance au béton sec commandée par la réslstance

exigée au moment de la mise en tension (construction)

-32 35

Mo52

317

28%

i

-

==

pod 37
7

15,3 325%

o Ve

¥
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Tableau de calcul de la mige en tension

Pour les chutes par fluage et retrait du bétony mous

2
avons 8dmis les valeurs moyennes = 1C et - 6 Kg/mm

Pour les chutes par la relaxatior - 1la fiche d’homo-

logation de l’acier choisi indique :
- relaxation & 120 h «..... T &%
—- relaxation & 1000 h «..-. 9 %

La relaxation totale y prendre en compte sera la plus
grande des 2 valeurs
2 % re]1.20 =14 9
On prendra 14 7

Ia contrainte initidle au milieu 621 devra donc @#re

\Il/

telle que :
62; (1~ 0,14) = (80 + 10 + 6) =

6.; = 96/0,86 = 112 Kg/mm?
La chute par relaxation egt donc
112 - 96 = 16 Kg/mm?®
Pour le calcul des allongementsh Nous avous supposé que

d’aprés le graphique allongement-traction de 1l’acier, on & une

contrainte moyenne de 120 Kg/mmz correspondant a une allonge-

-~

ment de 6 um Mmétre

Soit E = 20000 Kg/mm?

Pour la pression au manometre P = W'SEA
o 0,95.5y
ou w = 1207 = 462 mm
Sy = section de vérin utilisé = 157,8 cm?
6, = contrainte de tpaction du cable & 1l’ancrage



Cablae g Coled g b mise o Feriion
 Numesoe des Cabls | Uniteés 1 2 3 K}
Lonzum de i L m e, 920 995 350 |
Angle do plodoye dos Caldy digpls 8 6 5
bomgpsn e oduege Lo midki | 575 | 560 | 550 |
Cmiw;b: MGJSMLU, . ndiins dhans A by!mmz 80 o10) P)O |
Ot por Jlane bylmm | 4D 10 10
hat, pon Mask hg/wh” 6 G G
CAML o hlaxakon 103'/‘“"“' 16 A6 16
iz, ek i o blor | M2 | A2 | M2 |
l?+ st R e T 120 Aog |
P, cha s Botey e o 352 | g | g = o
: : — J
s S eFL e s [s | i
Pur. pa ,{’ummmt A&i:u,#(d?ﬂ.’fsa)% kﬁ//}nh" A A0 ) f
Unheds. U B sanfedae i b0 100 125 | 484 |
Canbm‘.ukonaaum A kj/wn" AP0 A20 A2 0 |l
A%j&mmt A= 6 ,%%L m D5 S55.5 56 |
Hiorgemenk onle Gt ok tapise - ¥, 2 2 ]
o= TP, T N o S TR B
e e | byw? | 390 387 384;
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Compte Benu de la perte de 20 ¢ dans le cbne, la contrainte
maximaledans les fils & la mise en tension aura lieu entre
géne et clavette du vérin :

pour le cable N°1 , elle aura pour valeur maximale

126 . 1,02 = 122 Kg/mm®
Or pour ce fil TmG = 146 Kg/mm2 avec é.TG = 3 Kg/mm2
et on sait que Tg = TmG-2,5.§.TG = 146-2,5.3= 138 Kg/mm2
La contrainte de 129 Kg/mm2 est admissible

Calcul de 1’ocuvrage & la migse en tension

- Contrainte & la mise en tension (gection milieu)

- Contrainte élémentaite Su béton

On a avant éxécutiion des superstructures

Mgy.v _ 20290,5.100 _
5 50789,25

fipre sup. : céi = + 39,95 Ke/cme

= 46882,38 ’
bontrainteasous précontraintes

fibre inf. : Oél =

- contrainte fnitiale au milieu 112 Kg/mm2
Soit par cable 112 . 462 = 51744 Kg
soit F = 3.51744 = 155232 Kg

On aura donc 4 la mise en tension

ozt= X evy . 1655232,, _ 42.48, _ _, o
p =gl # iz) 2050 (L~ TI89 ) 52,6 Kg/cm
— 1\_1: = do= 155232 + 42.52 = 4 2
0p = 5(1 iv ) -5636—(1 —Eigg) 214,8 Kg/em

Contraintes résultantes

fibre sup. ¢’ +39,95-52,6 = 12,65 Kg/cm?

]

fibre inf. o - 43,28 + 214,8 = 171,5 Kg/cm?
Ls fibre supérieure est faiblement tendue (12,65 Kg/cm®) mais
la fibre inf. est comprimée (171,5Kg/cm2) ce qui améne a fixiger

¥
pour le béton une résistance de rupture 63= lg&ggz 312 Kg/cm?
'



s T4 =

Tableau récapitulatif des contraintes de flexion (milieu)

en service

Kg/cns Mise en
tension a vide ‘ en charge

Fibzp,sip. + 12,65 73417 l 101,87

SHEa R 171,5 32,57 ' 0,47

contr. de
rupture ;=312 - 65 =242,5

On demandera wm béton & qualité ﬁéé > 350 Kg/cm2

On pourra cdmpter sur une régistance de rupture en tractiion

6 o
60 =7 + .5 350 = 28 Kg/cm
100 &

28

Effort tranchant et cigaillement

On 1’étudiera dans la section d’appui et dans le cas
nen service" (& vide et eh charge), une vérification a leémise
en tension n’est en général pas nécessaire mais elle peud
8tre faite de la méme fagon

- comnhosants de 1z précontrainte dang la gsection d’appwl

On a pour la résultante de la force totale de précon-

trainte :

=

1
HJ

[ ]

o

o

»

o
1l

force de precon-
trainte 3’1 eable

P 25 cos O }
P:
P :E-sin ol

<
1
d
L
0
e
=
o
[}

Si on &ppelle =z la distance du point d’application de
chaque cible sur la section d’appui et Z la distance du point

d’application de le résultante N (z et 2 comptés a partir
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de la face supérieure de la poutre)

z.Pcos A

N:PZcosolJ = 4=

= Z.N

Z.cosof

cos o(

P = 30,7 t en service dans la section milieu, dans la section

d’appui la tension devrait &tre un peu plus forte, car il n’y

a pas de pettes par frottement (-'?Kg/mm2 en moyenne) mals par

contrey l'amfoncement du c8ne & 1’autoblocage provoque a 1l’an-

crage une chute de tension du méme ordre

tre la méme tension dans les cables & 1l’ancrage

o1t P = 36800 t en service

On peut donc admet-

Effort iranchant
*N" de 2
cable: o sin of cos of z(cm) Z.COo8 Q| 2
1 80 0,139 0,99 25 24,75 250
2 6 0,105 0,995 50 49,75 2500
3 5 0,087 0,996 75 74,7 5625
0,33 2,98 149,2 8750
N = P2 cos & = 36800.2,97 = 109296 Kg
V = PZ sin of = 12144 .Kg
Car a t ?

Le nouwbre et la section d’appul des cables n’étant pas

modifiés , 11 convient de calculer les nouvelles valeurs de B




- 76 -

Degign. de .
pariies R dimensions B Z SA Z? I
B,S et IA - 2090 - OR4776 = 7172420
bruts
& déduire 4 12
trous des B.TI'—jﬁw 40 50,3 | -1991| =~ -
cahles
4,12 2
T, == 1z - - - - 230927
2
B,S et Ibﬂdf - 2050 - 100454 -~ 6948493
L nets
SA
v = —g— = 100458/2050 = 49 m
SpeV = 49.100458 = 4922442 cm®
IG = 2026051 cmzq
v = 49 cm 12 = I/B = 982 cm3
v!’= 51 cm e =+ v =-2=49 - 50,3 =~ 1,3 cm

Contraintes normales dans le section d’appul

Elles sont dues & la précontrainte uniquement, les
moments de flexion étant nuls sur appui

Fibre gupérieure:

s 7= 109296 . _ 133.49,

1

+49,8 Kg/mm2

P 2050 994
m&iﬁmj;_%_rkﬁli & = ]_09296(1 _ 1 3‘51) _ 58’8 Kg/cmz
N 7% ert P 2050 004
4 J 53@-)&#’ ]
C ]
g % ; Ay niveau du C.de G., on a
=l 5i | \ ] 49 2
= 49 s
: \\ 6g'= 49,8+ —55.7= 53 Kg/cm
% RKelon
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Contrainte de cigaillement

L’effort tranchant réduit est
- & vide Tgy = Tg - 2 P.sin o = 12474 - 12144 = 330 Kg
- en charge Tpgy = Tg + Tg - > Psinol =12474+3240-32144=3570 Kg

La valeur de la contrainte de cisalllement est donnée par

bgel - bz

D = TR.S TR

b, ¢ largeur nette de 1’8me déduction faite de @ d’une gaine
z = 0,8 hy pour une poutre en té dissymétrique

z = 0,8.100 = 80 cm

330 2
= a T = e = + 0.5 K '
3 vide 56,75 »5 Kg/cm
- en charge °C = S8 = 5,64 Kg/cm?

80.7,9

—

Le contrainte de cisalllement sddmissible T est donnée

par la formule
CQ

—_—

(576 ")(+ )

F3

avec o°'= 0,42.350 = 147 Kg/cm?
& = 0,42.28 = 12 Kg/cm?
et comme o ’= 53 Kg/cm?

2 = %%3(147 - 53)(12 + 53) = 498,7

C—

==> % = 22,3 Kg/cm® T = 5,64:(5{

;%- = 5,64/22,3 = 0,25
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Armatures trangversaleg

S1 zfest 1’angle probable dféventuelle fissure , on aura
tg2jj= 20/¢ = 2.5,64/53 = 0,212 = ) =&
't.gé = 0,105

Nous avons choisi pour les cables des armatures Tlo

At = 1,57 cm®

. — jis
7, = (1= 3517 Jeozn = 0,98.42 = 41 Ke/em

L’egpacement minimel t dJes cadres est donnée par 14

Towa.ly o, A Z = M—?— 80 = 1442 com

t = " - ..

Tp  tg \6] 8570 0,10

:

Cet espacement est trés large, car le rapport de la
contrainte réelle de cisaillement TC = 5,64 Kg/cm2 est
nettement inférieure 3 ¢ = 22,3 Kg/cm®

T
| D(2,25 - 0,95 ) = 101 an
|

- Ty -

t = mini b (S-—QFE.) = 54 cum

4.,b. = 48 cm

o

Nous devons assurer également le ¥ minimal

0,25.. 8% __ ¢ = 0,25, 1% =0,183 ¢
h+3b, 100+36

—

1’espacement t sera donc également limité pat t #elle

que
At Oi 183 — __ A&t 100
t.b, > by 0,183
On prendra un espacement t = 45 cm

Yous avons choisi 1’acier tor pdur des raisons de décu-~

rité & la rupture.
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1 té & . o)
- Moment de rupture pour 1l’scier

Mo = 0,9 h wRg
avec Rg = Ry, - 2,5 O Rg = 166 - 2,5.3 = 158 Kg/m"

h=nhg ~d =100 -10=9 cn = 0,0 m
W = 3.462 = 1386 mm®

On & Mpy = 0,9 . 0,9 . 188 . 1386 = 177380 Kem
- Moment de rupture pour le bétonm
ame  Wpp, . = 0,35 bohZ0,g 6g = 350 Kg/em?

MRp o™ 0,35.6,12.06,902,350.10%= 11070 Kgu

Hourdis
1° - gy = 0,80(b - bo)ho(h - Bo/2)
= 0,80(0,50-0,12)0,11(0,9-0,055) .350.10%
= 0,80.0,38.0,11.0,845.350,10% = 98898 Kgd
20 - lgpg = 0,35(hy - bo)h? §,g
= 0,35(1-0,12).0,90°,350.10% = 873180 Kgm
On prendra la plus - faible deslvaleurs

MRB = MBRame + MRBH = ?“1._7968 Kgm

lMoment de figsuration
Le moment de figsuration est le moment gui provoque-
rait sur la fibre inférieure une contrdinte résultante égale a
2 =62 x 22,3 = - 44,6 Kg/cu?

La compression due & la précontrainte étant de 152,31{g/cm2
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Le moment de fissuration I¢ devrait engendrer pour que Boit
atteinte la contrainte résultente - 44,6 Kg/cmz, une contrainte

é1émentaire de o
152,3 + 44,6 = 196,9 Kg/cm

On & done 2£:V'= 106,9 Kg/cn?
I
=== I, = 196,9 . 46882,38.107%

M = 92311,40 Kgm < Mpy

on a lig = 56133 Kgm
1,8 Ly = 1,8.14580 = 26244 Kem
Mg + 1,8 lg = 82377 Kgu
0,78, = 0,7.217968 = 152577,6 Kem

On 2 bien
Mg + 1,8 Ma<T 0,71igp

et g + 1,8 < 0,9 lRra ( car Mel Mgy )
82377<:’O,9.177380 = 159642 Kgm
La sécurité & 1ls rupture en flesion est tres largement

assurée.,

Sécurité 3 la rupture par effort tranchant

- Czbulons de T et 6’ dans le cas des surcharges majorées
par le coefficient 1,8
1’effort tranctant des surcharges est alors :
1,8 Tg = 1,8.3240 = 5832 Kg
L’ effort tranchant réduit est alors mejoré de
5832 - 3240 = 2592 Kg
On a donc au total | =3570 + 2592 = 6162 Kg



Le contrainte T passe en conséquence de 5,64 &

6162 _ 2
5,64 . 5575 = 9,73 Kg/cm

La contrainte & ' due sur appul & la seule précontrainte ne

chenge pas
6 ’= 53 Kg/cm2 ( au niveau du C de G )

On a donc tg2')\ = 2? = 12546 = 0,367 =&62 = e

La contrainte de compression des bielles en béton peut

sin 2§ 0,382

atre 4valuée par la formule 6 ’'=

valeur qui est 'Jﬁfﬂﬁlﬂmu,é 002/2 = 175 Kg/cu®
En ce qui concerne la contrainte des armatures transversales

on prendra 75 = 10° soit tg 6= 0,176

On tire 6y = tAiR.-EE_ —(45.6162/1,57)0,176/80 < 5o,

Tracéd des cableg et fusezux limites

- Premier fuseasu limite

Les limites du novau central sont @
s = 12/y? = 1189/52 = 23 cm et &’ = -i/v

a’

1189/48 =24 cm

Les distances a et a’ , qui sont pratiqyement constantes
sur toutes la longueur de la poutre sont & porter de part et
d’autre du C.DG: & partir des 2 lignes ainsi définies 4 &t A7,
on porte les valeurs de Mg et ¥§_§_§Q dont le calcul est

régumé dans le tableau suivant ¢



| ! !
' | | .
i _ Mo + M
I N | Ma/N | MaHl £ A e

migieu | 56,13 tm 3110,1 t | 0,51 % 70,7 tm | 0,64
Quart 42 tm |110,1 t |0,38 | 53 tm 0,48
Appui 0 10993 t 0 0 0

1

. 2 |

On peut adnsi tracer le I° fuseau

mation suffisante.

- 2° Fuseau

limite avec une approxi-

Calculons 1l’expression

s ’.B 2 Mg+ UM
s = ( 2 -1 ).5- - ——-7-Q
N H
) _ 5 ’B i j‘ﬁ
S et ( T - l).;T‘ - -N-

= 147 Kgiom® = 1470 t/um?

Appui Section 1/4 Section éilieu
B(m?) | 0,2050 0,2050 ' 0,2050
N en t 109,3 t 110,1 t 110,1 t
12/v en m 0,24 0,24 0,24
12/v? en m 0,23 0,23 0,23
Uy & tm 0 42 56,13
MG+MQ en tm 0 53 047
6 'B/X 2,75 2,70 2,73
S en m 0,42 -0,0648 - 0,225
S’en m -0,40 0577 -~ 0,90
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Les valeurs de S et S'portées en ordonnées 2 partir de

GG permettent de tracer le 2° fuseau limite.

Tracé du cables éguivalent

Dans la section d’appui on a

d? = 100 - 50 = 560 cm
Ay milieuy, on @ @’ = 10 cm

d’ou le tracé du cable équivalent

Déformationsg

1- Fléches et contre~fleches

Les fldches ® nt comptées positivement fers le bas et
négativement vers le haut (contrefléche)

-Fldche de Polidg propre
v o BB
G 7 384.EI 2
Nous supposons que E = Ey= 125000 Kg/cmz - 1,25ﬁm/m2

1=18m et g =1,386 t/u I = 0,0243 no*

4
p, = 2ada386.18 = 0,062 m

ar "
ou  fq 384.71,25.10°.0,0243

- Fléche de précontrd nte

Tragons le dlagramme du moment de précontrainte :
1la contrainte dans les fils aumilieu est de 112 Kgmmg
3 la mise en tension elle de 80 Kg/mm2

La contrainte moyenne & prendre en compte est donc

_1_12__‘%_89 - QG Kg/mmz
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Diygramme_ tn {h’)omt—hf’

ce 5}7% (st

Avec cette contrainte nous calculons la valeur de N dans
chague section et 1’on a
Section N (en t) e (m) M. = N.e (tm)
milieu 133 0,42 - 55,86
Quart 133 0,23 - 30,59
Appui 132 <~ 0,02 - 2,64
) 4,50 4,50
5 T
233
A\ 2,47 N v
A
264 S
{m \R--.‘
“-\__ -
—~
.\‘ G
\, 2
i‘\\
\.‘
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#

— Digtence Moment par
Atter Aire du ‘trapeze ge C repprt & AA
AQAQ? -2,64 ; 30‘59,4,5 = ~74,76 2,88 - 215,6
gnrgr | =59a9° = 59,86 4,5= -194,5 6,97 ~1355,6
/2
) uxeex = ... ~1571 tw®
o !
: :

On s done une contre fléche de précontrainte

(/8
#) Mx.dx - . —187L . - _ 0,052 m
o EI 1,25.10°.0,0243

C?egt une contre fldche vers le haut.

On adoptera pour le fonBtde foffrage une fleche de
construction f, vers le bas :

s = %(fp - fG) en valeur absolue

= %(0,052 - 0,062) = 0,0075 m
La régle forfaitaite du 1/B600 dme de la portée aurdt
donné 18000/1000 = 18 mm

Fléche de surcharge

5q14

i
Q "384,EI
Nous prendrons E =Ej = 3,'?5.106 t/m?

4
s = D20,360.18 = 0,0054 m
Q ~ 384.3,75.106,0,0243 .
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Déversement latéral de la poutre préfabriquée

phénoméne d’instabilité élastique

Le risque de déversement latéral existe surtout pour les poutres
préfabriquées au moment du levage .

I1 faut en premier lieu, utiliser un systime de levage
susceptible de réaliser 1’encastrement de la poutre & la torsion
durant son transport. s’i1l ya risque de renversement, 11 faut

de plus augmenter sa rigidité latérale par haubanage de la

poutre
a)- Di : age
lj : \nwvalle
A.- ) \é_}[a‘o annelle //—
3 £ J 4 -
g >115

WAV

Dans le systeéme ci-Gessus, les cables de levage entou-
rent la poutre de sorte que la force T (demi-poids de 1’mnsem-
ble soulevéd) s’exercd en C et que 1l’encastrement est finale-
ment défini par des positions relatives de 3 pointe A , B , C
(points & et B au niveau supérieur de la barette)

L’application déun couple de torsion dont 1’axe emt

perpendiculaire au plan (wAB) et éguilibré par le moment T.HC



Poids propre de la poutre = 0,50tXml
,fb g=0,56.18 =9 1%

On utllisera 2 crochets

]
ar__L,' \uJ Le poids propre de la poutre repris

par un brin du crochet g t =226t =N

Ce brin est calculé & la traction N/& < og

(6% = 2400 qall/cn®)

e ~ 2 [ an
A>N/6, = TIg%/4 >N/cy == a);\

. | TT.5;
dz\/ﬁég?g?ﬁ = 1,19 =1,1cm
Oﬁ prendra du @14 T /f“*\ —Eiligl__ﬁ
Aax .
400

g
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