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Chapitre I1 Pré dimensionnement des éléments

PRE DIMENSIONNEMENT DES ELEMENTS

11 -1) Détermination de I’épaisseur du plancher :

L ’épaisseur du plancher est déterminée a partir de la condition de la fleche :

ht 1 L
s

> >
L 225 22.5
Avec L : La portée maximal entre nus d’appuis.
h, : Hauteur totale du plancher.

L= max{Lmax (sens x); L, (sens y )}

L= max{420 cm ; 377.5 cm}:> L=420cm

S 420

h 5:>h,218.67cm

r =

= h, =20cm

, o 16 cm : ' épaisseur de corps creux
On adopte un plancher d’une épaisseur de h, = 20 cm :

4 cm : dalle de compréssion

11 -2) Descente de charges : 1

a) Plancher terrasse inaccessible : 2

FREHER N B 3
W ; 555\4
J g : FE

12t Beereeertie i ; 5

T

i

Figure I.1 Plancher terrasse inaccessible °
Plancher terrasse inaccessible

1 | Gravions roulé de protection (4cm) 0.80 KN/m?
2 | Etanchéité multicouche (2cm) 0.12 KN/m?
§ 3 | Forme de pente (5¢cm) 1.0 KN/m?
§Q 4 | Chappe flottante asphalte (2.5c¢m) 0.5 KN/m?
S | 5 | Isolation thermique (2.5cm) 0.03 KN/m?
© 6 | Enduit en platre (2cm) 0.2 KN/m?
Plancher a corps creux (16+4) cm 2.8 KN/m?
Charge permanente totale G=5.45 KN/m?
Surcharge d’exploitation 0=1.00 KN/m?

Tableau 11-1 : Plancher terrasse inaccessible

- 13-



Chapitre I1 Pré dimensionnement des éléments

Plancher étage courant : 2
3

AT (T H VURLEELLE R G L) 7 T I3
CCICINTAC T ) I 10 )
5

Figure I1.2 Plancher étage courant

A)Plancher étage courant (1° -10°") étage :

Tableau II -2 : Descente de charges Plancher étage courant (1 -10°"°) étage

Plancher étage courant (1°" -10°"°) étage
1 | Carrelage (2cm) 0.40 KN/m?
§ 2 | Mortier de pose (2cm) 0.40 KN/m?
S |3 |Lit de sable (2cm) 0.44 KN/m?
§‘° 4 | Plancher a corps creux (16+4) cm 2.8 KN/m?
S |3 Enduit en platre (2cm) 0.2 KN/m?
Cloison (10) cm 0.9 KN/m?
Charge permanente totale G=5.14 KN/m?
Surcharge d’exploitation 0=1.50 KN/m?

b) Dalle pleine (RDC) :

Plancher (RDC)

1 | Carrelage (2cm) 0.40 KN/m?
§ 2 | Mortier de pose (2cm) 0.40 KN/m?
§ 3 | Lit de sable (2cm) 0.44 KN/m?
%‘J 4 | Dalle pleine (15) cm 3.75 KN/m?
S 5 | Enduit en platre (2cm) 0.2 KN/m?

Cloison (10) cm 0.9 KN/m?
Charge permanente totale G=6.0 KN/m?
Surcharge d’exploitation 0=5.0 KN/m?

Tableau II-3 : Descente de charges Plancher (RDC)

- 14 -



Chapitre I1 Pré dimensionnement des éléments

¢) Remplissage extérieur :

Figure I1.3 Remplissage extérieur

3 f 4
o JE— . 1 1
Extérieu . Intérieur
Lame d’air

Remplissage extérieur
§ 1 | Brique creuse (e =10cm) 0.90 KN/m?
§ 2 | Brique creuse (e=15cm) 1.30 KN/m?
%" 3 | Enduit extérieur en ciment (e =2cm) 0.40 KN/m?
S |4 | Enduit intérieur en plitre (e=2cm) 0.20 KN/m?
Charge permanente totale G=2.80 KN/m?

Tableau I1-4 : Descente de charges Remplissage extérieur

11-3)Pré dimensionnement des éléments porteurs :

a-1) Redimensionnement des poteaux :

o Le calcul est basé sur la section du poteau le plus sollicité (centrale), la
section offerte est la section résultante de la moitie des panneaux entourant

le poteau : S =3.89x3.875=15,064 m?

1,58 2,30

P.09
3.89| —.]

i 1.8

Figure I1.4 poteau le plus sollicité (central)

- 15 -



Chapitre I1 Pré dimensionnement des éléments

a-2) Matériaux :

Béton de résistance caractéristique : f,,, =25 MPa

_ S oo 0=1 _
= f,. =0.85— = f,. =14.2 MPa
0y, v,=1.5

Acier de limite élastique : f, =400 MPa

= fy=le y 21152 1, =348 MPa

N
a-3) Chargement : les poteaux sont chargés par les charges suivantes :

Charge d’exploitation comprenne toutes les surcharges d’exploitations.
Charge permanente comprenne toutes les charges permanentes majorées de
10 %
a-4) Sollicitations : pour avoir [’équilibre nous devons avoir la valeur théorique de
’effort normal résistant :
N, =B.f, +Ag.o4 2N,

Les régles BAEL 91 apportant des nombreux correctifs sur cette formule :

B, :la section réduite du béton (par hypotheése que le béton dans cette
derniere est en réduisant 1 cm sur tout le périmetre soit :
B, =(b—0.02)a-0.02)
Pour tenir compte de la négligence des effets de second ordre (flambement), on
les compense par la minoration de la valeur de [’effort normal résistant par un

coefficient de réduction (en fonction de l’élancement 1)

A<s0=a=—00
1+(2/35)

50<A<70 = a =0.6(50/1)

A >70 : On ne peut calculer le poteau par la méthode forfaitaire.

A)Dimensionnement des poteaux de ( RDC + 3°™ étages) :

Descente de charge

Niveaux Charge permanente | Surcharge d’exploitation | La section
G (KN/m?) 0 (KN/m?) S (m?)
terrasse 5.45 Qo =1.00
10 5.14 1.50
15,064
01 ~9 5.14 1.50
RDC 6.0 5.0

Tableau II-5 Dimensionnement des poteaux de ( RDC + 3°" étages)

- 16 -



Chapitre I1 Pré dimensionnement des éléments

Tableau 11-6 : Chargements

La charge d’exploitation totale (KN/m?) 0=0,+ (3 + n/Zn)Z 0, 13.80
i=1
La charge permanente totale (KN/m?) G=1 .]z G, 69.135
i=1

L effort normal d’exploitation (KN) N,=0.S 207,88

L effort normal permanent (KN) N, =G.S 1041,45
Gpp =25.0,35.0,40.3,89=13,62

L effort normal permanent (KN) Gps=25.0, 35.0,35.3,87=11,87
Gror = Gpp+Gps =25,49 336,43
G =125,49.12 = 305,85
N =305,85.1,1 =336,43

L’effort ultime (KN) N,=135N; +1.5N, 2171,96

a- Détermination de ""a"’ :

a-1-Verification de flambement :

On doit dimensionnement les poteaux de telle facon qu'il n y ait pas de flambement c'est-a-

dire A< 50 ( Lt : longueur de flambement

: rayon de giration

~
I
‘P
Ll
N~
[=)

: section des poteaux

: L'élancement du poteau

‘ﬁ.
]~ |2
>
<
Q
(@)

i
- >

: moment d'inertie de la section par rapport a un point passant par son

B=ab
; centre de gravité et perpendiculaire au plan de flambement
I b.a \
12

3 2
i=. ba =L = 0,2894
12.ab 12

Ona:Lo=3,74m; Lr=0,7x 3,74= 2,618m = 261,8cm

L
a=tr 2618 sso:az&ﬂ&lzcm
i 0,289 0,289.50
Onprend: a=45cm
A=0,7Lo/i = 261,8/13,005 =20,13<50 ........... Condition veérifiée.

-17 -



Chapitre I1 Pré dimensionnement des éléments

b- Détermination de "'b"" : Selon les régles du B.A.E.L91, l'effort normal ultime N, doit
étre : N, < {B’—f‘zg+ AS.L}
0397/}; 7/5‘

B,= (a-2) (b-2) cm’

B,: section réduite

B,= (45-2)x (b-2) = 43x(b-2) cm?
Ag=section d'armature longitudinale
As=0,8% By................Zone Illa
As=8% [43(b-2)] = 0,344(b-2) cm’

a : étant un coefficient fonction de 1.

L
4<50= 2 _ 2618
i 0,289.45

a=0,85/[1+0,2(/35)%]

=20,13(50

a = 0,85/ [1+0,2(20,13/50)*]
a=0,592
fi2s=25MPa ; Fe = 400MPa ; y=1,5 ; ys=1,15

43(b=2).25 _0,344(b —2).400.
0,9.1,5.10 1,15

N, < 0,810{

b>15,456cm
Donc : on prend b =60cm.
c- Verification des conditions du R.P.A 99(version 2003):

min (a,b) =45 cm > 25 CMu.e.eceeeeeeeeeieeeeeeeeen e Condition vérifiée.
min (a,b) =45 cm > h, _374 18, 7¢cm....uuccnenne. Condition vérifiée.
20 20
i < % = 0,25 0,75 coooooeieeeeeeeeeeeeeeeeeee e Condition vérifice.

Donc on a une section rectangulaire (45x60) cm?

-~ 18 -



Chapitre I1 Pré dimensionnement des éléments

11.3.3.2-Pré dimensionnement des poteaux de type2:

Dimensionnement des poteaux de04°™ jusqu’a 07°™:

Poteaux rectangulaire:

Tableau 1I-7 : Descente de charge

Niveaux Charge permanente G Surcharge d’exploitation Q La section S
(KN/m?) (KN/m?) (m?)
terrasse 5.45 Qo =1.00
10 5.14 1.50
15,064
09-05 5.14 1.50
04 5.14 1.50
Tableau II-8 : Chargements
La charge d’exploitation totale (KN/m?) 0=0,+ (3 +n/ Zn)z 0, 7,75
i=1
La charge permanente totale (KN/m?) G=1 .]z G, 39,919
i=1
L effort normal d’exploitation (KN) N, =058 116,75
L effort normal permanent (KN) N.=G.S 601,34
G=2549.7=178,43
L effort normal permanent (KN) Ng=178,43.1,1 =196,273 196,273
L’effort ultime (KN) N,=135N;+15N, 1251,903

a- Détermination de "a'"

a-1-Verification de flambement :

On doit dimensionnement les poteaux de telle facon qu'il n y ait pas de flambement c'est-a-

dire 2= 50 ( Lt : longueur de flambement
_ L_f _0,7L, i :rayon de giration
i] ! Avec :< B : section des poteaux
i= \/; A : L'élancement du poteau
; I : moment d'inertie de la section par rapport a un point passant par
B=a.
b \_son centre de gravité et perpendiculaire au plan de flambement
a
12

3 2
i= ba” _ 1a” _ (1894
12ab V12

Ona: Lp=3.06m; Ly=0,7x 3,06=2,142m = 214.2 cm
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Chapitre I1 Pré dimensionnement des éléments

L, 2142 <50 S 214.2

=1 = <50=>a>——=14.82cm
i 0,289 0,289.50
Onprend: a=40cm
A=0,7Lo/i = 214,2/11,56=18,52<50 ........... Condition veérifiée.
b- Détermination de "'b" : Selon les regles du B.A.E.L91, l'effort normal ultime N, doit
étre :
N, < {—B"ffzs + AS.L}
0597b 7s

B,= (a-2) (b-2) cm?

B, section réduite

B,= (40-2)x (b-2) = 38x(b-2) cm?
Ag=section d'armature longitudinale
As=0,8% By................2one lla
As=8% [38(b-2)] = 0,304(b-2) cm’

o : étant un coefficient fonction de A.

L
A<50= 2 2142
i 0,289.40

o =0,85/[1+0,2(2/35)*]

o =085/ [1+0,2(18,52/50)°]

a = 0,608

fe26=25MPa ; Fe = 400MPa ; yp=1,5; ys=1,15

38(6-2).25 | 0.304(b—2).400.
0,9.1,5.10 115

=18,52(50

N, < 0,820{

b>10,67cm
Donc : on prend b =55cm.

c- Verification des conditions du R.P.A 99(version 2003):

min (a,b) =40 cm > 25 CM...eceeeviiiiiiiiiccee Condition vérifiée.
min (a,b) =55 cm > he _ % =153cm.cuecnnnn. Condition vérifice.
i < % 20,70 <4 oo Condition vérifiée.

Donc on a une section rectangulaire (40x55) cm?
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Chapitre I1 Pré dimensionnement des éléments

11.3.3.2.pré dimensionnement des poteaux de type3:

Dimensionnement des poteaux de08™ jusqu’a terrasse:

Poteaux rectangulaire:

Tableau I1-9 : Descente de charge

Niveaux Charge permanente G Surcharge d’exploitation Q La section S
(KN/m?) (KN/m?) (m?)
terrasse 5.45 Qo =1.00
10 5.14 1.50
15,064
09-05 5.14 1.50
04 5.14 1.50
Tableau 1I-10 : Chargements
La charge d’exploitation totale (KN/m?) 0=0,+ (3 + n/Zn)z 0, 3,85
i=1
La charge permanente totale (KN/m?) G=1 .]z G, 17,303
i=1
L effort normal d’exploitation (KN) N,=0S 57,996
L effort normal permanent (KN) N;=G.S 260,65
L effort normal permanent (KN) G=2549.3=7647
Ng=76,47 . 1,1 = 84,18 84,18
L effort ultime (KN) N,=135N; +1.5N, 552,52

a- Détermination de "a'"

a-1-Verification de flambement :

On doit dimensionnement les poteaux de telle facon qu'il n y ait pas de flambement c'est-a-

dire /<50 ( Lt : longueur de flambement
_ L, _0.7L, i :rayon de giration

! ‘ B : section des pot

; Avec :< section des poteaux
i= \/; A : L'élancement du poteau

; I : moment d'inertie de la section par rapport a un point passant par
B=a.
b \_son centre de gravité et perpendiculaire au plan de flambement

;_ba

12

3 2
= | b4 =L =0,2894
V12456 V12
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Chapitre I1 Pré dimensionnement des éléments

Ona: Lp=3.06m; Ly=0,7x 3,06=2,142m = 214.2 cm
L, 2142 <50 S 214.2

= T = 0,289 =a> m =14.82cm
Onprend: a=35cm
A=0,7Lo/i = 214,2/11,56=18,52<50 ........... Condition veérifiée.
b- Détermination de ""b"" : Selon les régles du B.A.E.L91, l'effort normal ultime N, doit

étre :

N <

< [—B"'f"zg + A4 L}
! 0’97/b ’ ys

B,= (a-2) (b-2) cm’

B,: section réduite

B,= (35-2)x (b-2) = 33x(b-2) cm?
Ag=section d'armature longitudinale
As=0,8% By...............2one lla
As=8% [33(b-2)] = 0,264(b-2) cm’
a. . étant un coefficient fonction de A.

L
A<50m Lo 2142 21,176(50
i 0,289.35

o =0,85/[1+0,2(2/35)°]
a=085/[1+0,2(21,176/50)°]

a=0,582

fe2s=25MPa ; Fe = 400MPa ; y»=1,5 ; ys=1,15

33(b-2).25  0.264(b2).400.
0,9.1,5.10 1,15

N, < 0,820{

b>6,186cm
Donc : on prend b =50cm.
c- Verification des conditions du R.P.A 99(version 2003):

min (a,b) =35¢m > 25 CM...ceeeveiiiiiiiiie e Condition vérifiée.
min (a,b) =35cm > h = % =153cm...uccceccnne. Condition vérifice.
i < % 20,70 <4 oo Condition vérifiée.

Donc on a une section rectangulaire (35x50) cm?
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Pré dimensionnement des éléements

Charge Permanente :

Niveau Charge (KN/m?)
Terrasse 5.45
10 étages 10.59

09 15.73
08 20.87
07 26.01
06 31.15
05 36.29
04 41.43
03 46.57
02 51.71
01 56.85
R.D.C 62.85

Tableau II-11 : Charge permanente

-Utilisation de la loi de dégression de la surcharge d'exploitation :

Niveau La loi La charge (KN/m?)
Terrasse Nqgo=1KN/m? 1.00
10 Nqi1=qo+qi 2.50
09 Ng2=qo+0.95 (q1+q2) 3.85
08 Ng3=qo+0.9 (q1+tq>+q3) 5.05
07 Nqs=qo+0.85 (q1+q2+q3+q4) 6.10
06 Ngs=qo+0.8 (q1+q>+q3+q4+qs) 7.00
05 Ngs=qo+0.75 (qitq2tq3+qs+q5+qes) 7.75
04 Nq7=qo+071 (q1+q2q3+q++qs+qst+q7) 8.50
03 Ngs=qo+0.69 (qi1+q2+q3+q+tqs+qstqr+qs) 9.25
02 Nqo=qo+0.66 (qi1+q2+q3+q++qs+qstqr+qstq9) 10.00
01 Nq10=qo+0.65 (q1+q>+q3+tqs+qs+qstqr+qstqotqio) 10.75
R.D.C | Nqi1=qo+0.64 (qi+q>+q3+q4+qstqstqr+qstqotqiotqii) 13.80

Tableau II-12 : Utilisation de la loi de dégression de la surcharge d'exploitation
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Chapitre I1

Pré dimensionnement des éléements

a-2) Pré dimensionnement des poutres :

1) poutres principales :

Selon le BAEL 91 :

£<ht Si

15 10

0.3h, <b<0.4h =
h

—+<3
b

417.5 417.5

——=2783cm<h <
15

=41.75cm — on prend h, =40 cm

10.8 <5 <14.4 — on prend b=35cm

%:1.14<3—>Vériﬁée

Verification suivant R.P.A 99 :

Selon R.P.A 99 les dimensions des poutres doivent satisfaire aux conditions suivantes :

h>30cm
b>25cm —ona:

L
b

h=402>30cm
b=35>25cm — véréfiées
E:1.14<4

b

2) poutres secondaires :

Selon le BAEL 91 :
L <h < L
15 12

0.3h, <b<0.4h =

<3

> |

@=30.66cm<h S41—600=46cm—>0nprend h,=35cm

t

9.45<b<12.6 —> on prend b=35cm
% =1.0 <3 — vérifiée

Veérification suivant R.P.A 99 :

Selon R.P.A 99 les dimensions des poutres doivent satisfaire aux conditions suivantes :

h>30cm
b>25cm —ona:
h

T<y
b

h=35>230cm
b=35>25cm — véréfiées

E:1.0£4
b
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Pré dimensionnement des éléements

Tableau récapitulatif :

Section
Eléments Sous-sol + RDC 04" +07étages 08" ~terrasse Secti
+3étages ection
(45x60) cm?
Poteaux (45 60)) cm? (40X55)cm’ (35x50)cm? | (40x55)cm?
(35%50)cm?
Pout
pri,jz‘iljjjes (35x40) cm? (35x40) cm? (35x40)cm? | (35x40)cm?
Pout
socoma (35%35)cm? (35%35)cm? (35%x35)em? | (35x35)cm?
PRE DIMENSIONNEMENT DES VOILES :
e Soit:
e > Max (he/25,he/22, he/20)
e >Max (14,96,17,18,7)
On adopte [’épaisseur du voile : Y P
hy &
A\ 4

e =20cm

Tableau II-5 : Coupe de voile en elevation
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Chapitre 111 Calcul des planchers

CALCUL DES PLANCHERS

Introduction :

Les planchers sont des aires planes limitant les étages et supportant les revétements du
sol; ils assurent deux fonctions principales:
=  Fonction de résistance : les planchers supportant leur poids propre et surcharges
d'exploitation,
» Fonction d'isolation : ils isolent thermiquement et acoustiquement les différents
étages,
Comme notre projet est a usage d'habitation, on adopte un plancher a corps creux.
-le plancher a corps creux est constitué par des poutrelles en béton armé sur les quelles
reposent les hourdis en béton.
-les poutrelles sont disposées suivant la petite portée et elles travaillent dans une seule
direction.

Dimensionnement des poutrelles :

Notre construction étant une construction courante a une surcharge moderée (Q<5KN/m?).
Dans notre structure on a un seul type des planchers a corps creux ht=20cm
16¢cm : corps creux
JL4cm . dalle de compression
Les poutrelles sont disposés perpendiculaire au sens porteur et espacées de 65cm et sur
lesquelles vient s ’appuyer I’hourdis
Hauteur du plancher hy=16cm
Epaisseur de la nervure ho=4cm

Largeur de la nervure bo=12cm

- 26 -
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e

L ———
okl

.

MO0

i
" b , !

NICC

|
i

ha] i Ffﬁﬁf//ﬁ%//fffﬁﬂ ] I
T 777 I h
| b, 7\ b, f
i

.

N|
Y

/‘
I T

b 65

Figure III.1 Dimensionnement des poutrelles

Calcul de la largeur (b) de la poutrelle :

Le calcule de la largeur "b" se fait a partir des conditions suivantes:

b=2b;+by ....coccuen..... (1)
L=330m [1=65cm
bi< (11-bg) /2 bi<(65-12)/2=26,5cm
bi= (b-by)/2=min < b;<L/10 = min< b;<270/10=27cm
6ho< b1<8ho 24<b;<32cm

On prend: b1=26,5 cm.
(1) = b=2(26,5) +12=65cm.  Donc :b=65cm

III-1 Méthode de calcul des poutrelles :

1l existe plusieurs méthodes pour le calcul des poutrelles, Le réglement BAEL 91 propose
une méthode simplifiée dite” méthode forfaitaire", pour le calcul des moments, cette méthode

s'applique pour les conditions courantes.

= Les conditions d'application de la méthode forfaitaire :

Cette méthode est applicable si les 4 conditions suivantes sont remplies :

1. la charge d’exploitation Q <max (2G ; 5KN/m?)
2. les moments d’inerties des sections transversales sont les méme dans les différentes
travées.
3. le rapport des portées successives est compris entre 0,8 et 1,25
0,8 <li/li+1<125

4 - la fissuration est considérée comme non préjudiciable.
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Chapitre 111 Calcul des planchers

Principe de calcul :

1l exprime les maximaux en travée et sur appuis en fonction des moments fléchissant

isostatiques "My" de la travée indépendante.

Moy MM/ M, M.
A A / A A A }
Travée isostatique Travée hyperstatique

Selon le BAEL 91, les valeurs de M,,, M;, M. doivent vérifier les conditions suivantes:
o Mt>max [1,05M0; (1+0,30)My]- (Mw+Me)/2
o Mt>(1+0,3a) My/2 dans une travée intermédiaire

o Mt>(1,2+0,30) My/2 dans une travée de rive

My : Le moment maximal dans la travée indépendante
Mt : Le moment maximal dans la travée étudiée

Mw : Le moment sur [’appui gauche de la travée

Me : Le moment sur [’appui droit de la travée

a : Q/(G+Q) lerapport des charges d’exploitations a la somme des charges permanentes

et d’exploitations.

Valeurs des moments aux appuis:

Les valeurs absolues des moments sur appuis doivent étre comme suit :

e cas de deux travées : 0,6My
A A A
e cas de trois travées : 0,5My 0,5My
A A A A
e cas de plus de trois travées: 0,5My 0,4M) 0,4My 0,5M)
A A A A A
Effort tranchant :

L'étude de l'effort tranchant permet de vérifier l'épaisseur de l'dme et de déterminer les
armatures transversales et l'épure d'arrét des armatures longitudinales

Le reglement BAEL 91, prévoit que seul l'état limite ultime est vérifié:

o Tw=(Mw-Me)/l+ QI/2
o Te = (Mw-Me)/l- Ql/2
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1II-3 Calcul des poutrelles:

Type de poutrelles:

Notre construction comporte trois types de poutrelles; c'est poutrelles sont identiques au

niveau de tous les planchers de la construction.

Type 01 :
0,2M, 0,5M, 0,5M, 0,2M,
A A A A

a 295 b 285 ¢ 320 d
— P — ¢ —

type 02:

0,2M, 0,5M, 0,4M, 0,5M, 0,2M,

A A A A A

a 3,20 b 2,85 c 2,95 d 4,40 e

¢t—— p¢———r¢—r ¢ ——>

type 03:

0.2My  0,5M» 0,4M, 0,4M) 0,4M,  0,4M,  0,4M) 0.4M)  0,5M, 0,2M,
yAN JAN AN

A A A A A A JAY

a 440 b 295 ¢ 285 d 320 e 270 f 320g 285 h 295 i 440 |

0T L P e P Je T N e T % JET 3T 4
Figure II1.2 Type de poutrelles

Les combinaisons de charges:

Les charges par metre linéaire /mL

7/

s Plancher 1°aul 0" étage:

G=5,14.0,65=3,34 KN/mL 0.=1,35G+1,50 =5,97 KN/mL.
0=1,5.0,65=0,975 KN/mL { Oser=G+Q =4,315KN/mL.

% Plancher terrasse;

G=5,45.0,65=3,54 KN/mL 0.=1,35G+1,50 =5,76 KN/mL.

0=1,00.0,65=0,65 KN/mL Oser=G+0 =4, 19KN/mL.
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1I1-2 veérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :

1- la charge d’exploitation Q <max (2G, SKN/m?)
a- plancher étage courant : G=5,14KN/m? Q=1,5KN/m?
0=1,5KN/m?*<2G=10,28KN/m?...................... verifie
b- Plancher terrasse : G=35,45KN/m? Q=1KN/m?
O=IKN/m?*<2G=10,90KN/m?>...................... verifie
2- Poutrelle a d’inertie constante (I=cte) ... ... .......c.cccveevoueeenceennannan. verifié
3- Fissuration peu préjudiciable.
Plancher 1°° ....... 10°™¢ étages fissuration peu préjudiciable... ... ... ... ......vérifié
Plancher terrasse la fissuration est préjudiciable ............... ... ........non verifié

Donc on applique la méthode de trois moments

4- 0,8 <Li/Li+1<125 ... cette condition n’est pas veérifiée
Puisque le rapport 0,8< Li/Li+1< 1,25 n'est pas satisfait,; on utilise la méthode forfaitaire
modifiée pour la travée particuliere; et en utilise toujours la méthode forfaitaire pour le

reste des travées.

Principe de calcul de la méthode forfaitaire modifiée :

On applique cette méthode si le rapport des portées de deux travées successives
N’est pas compris entre 0,8 et 1,25, il convient d'étudier séparément les effets des charges
d'exploitation on les disposant dans les positions les plus défavorables pour les travées
particulieres.
On distingue deux cas :

a - cas ou la travée comprise entre deux grandes travées: (travée intermédiaire)

JAN [\

IA\ 2 A 3 /\A 4A 5/A\ 6 /A//
\/ M partijuliére\/ \/
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Ma;= (0~0,4) Mo
Ma>=0,5max (Mo2 ;Mo23 )
Masz=0,4M >3
May=0,4Moss
Mas=0,4max (Moys ;Moss )

En calcul le moment minimal de la travée particuliere:

Pour la recherche du moment Mt34min on considere le chargement suivant:

0=G+Q 06=G 0=G+Q
Y VY Y VYV VYVVVVVVVYVYV VY VYVYVVYVYY
2 3 travée particuliére 4 5

Le moment dans toute section de la travée (3-4) peut étre évalué en utilisant l'expression

suivant (Mas et May en valeur absolue):

L, —x X X
Mx = X = -Ma,|l—— |—Ma,.—
QG ( 5 j 3( L] 4 I

3 3
Le moment Mt34min est évalué en remplagant x par la valeur:
L, N Ma, —Ma,
2 0;.L,

négatif en travée ce qui nécessite une disposition d'armatures supérieures sur toute la travée

xX= 1l est évidant que ce cas de chargement peut donner lieu a un moment

(3-4), on obtient ainsi l'une des situations suivantes:

Maw “ ATB\ /r !
A ! A ' A\
3 }IZ‘ Sdmind 3 A m 4

SRRl
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En calcul le moment maximal de la travée particuliére:

Pour la recherche du moment Mt34max on considere le chargement suivant:

=G /Qt:G+Q =G
YVYVVVVYVVY rvvvvvrVVV‘*********
AN JAN AN
2 3 travée particuliére 4 5

Le moment dans toute section de la travée (3-4) peut étre évalué en utilisant l'expression

suivant (Mas et May en valeur absolue):

L,—x X X
M(x)=0, x| — -Ma|l—-——|-Ma,.—
() Qt ( 2 j 3( Lj 4 L

3 3

Le moment Mt34max est évalué en remplagant x par la valeur:
L, M'a,-M'
yots a7 M 4y
2 0,.L,
Avec:0=1,35G+1,50

M'a3=0,4min (Mo23,,Mo34)

M'as=0,4min (Mo3z4,Moss)

Mo23=Qq. (L2)°/8,  Mo34=0: (L3)*/8,  Muss=Qc. (L4)°/8,

Remarque: dans tous les cas, la travée (3-4) doit étre armée a la partie inférieure pour un

moment correspondant a au moins 0,5M 34

Mas

b- cas ou la travée particuliere est une travée de rive:

Les mémes étapes définies précédemment sont a suivre; a la différence que dans ce cas il

n'existe qu'une seule travée adjacente.
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I-plancher étage courant:

Le calcul se fait a l'E.L.U

Exemple de calcul:

Type 01:
travée particuliere 6KN /ml
0,2M, / 0,5M, 0,4M, 0,4M, 0,4Mo  0,4My 0,4M, 0,4M, 0,5M, 0,2M,
VAN /\ JAN JA A A /\ A A JAN
A 440 B 295 C 285 D 320 E270 F 320 G285 H295 I 440 J
+— PPt P¢+— P53 P¢—P¢—PC—P¢—>
>

Figure Il .3 Exemple de calcul

Moment en travee :

Dans la travée AB et BC en utilise la méthode forfaitaire modifié.

Moment en travée particuliere AB:(Mt win)

Calcul du moment minimal de la travée AB:

Qc=?=3,34KN/mI Pr=G+0=4,315KN/ml
YYVYYYYYIYYY VY vy v vy

4,40 Be 2.95 G

y
A
4

Moments isostatiques:
Mopap=06.L*/8=3,34(4,40)%/8=8,08KN.m
Mopc=0r.L?/8=4,315(2,95)/8=4,69 KN.m

Moments sur appuis:

M4=0,2M"48 =1,61 KN.m

Mp=0,6min (M'o4s, M'opc) =2,81 KN.m
Mc=0,2M"opc =0,94 KN.m

Moment en travee particuliere :

y_L MA-M, 440 161-281 .,
2 QL 2 334440
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L —x X X
thin(x) = QG"X( 5 j—M{l—f]—MBE

Me. (0 =334212 230212 oy 2120 501 212 e kv
2 4,40 4,40

b

Calcul du moment maximal de la travée AB:

Or=G+0=4,315KN/ml /QGZGZ 3,34KN/ml

krv Yy VV VVY Vﬂ¢¢¢¢¢‘
A\

A 4,40 B 2,95 C

P »d »
« L | »

<

Moments isostatiques:
M'04p=0r.L*/8=4,315(4,40)%/8=10,44KN.m
M'opc=06.1°/8=3,34(2,95)%/8=3,63 KN.m

Moments sur appuis:

M'4=0,2M"045 =2,09 KN.m
M'5=0,6min (Mo, M'ssc) =2,18 KN.m
M'c=0,2M"s5¢ =0,77 KN.m

Moment en travée particuliere AB:(Mt max)

X =

L MA-M'B 440 2,09-218
E+ = + =219m

O.L 2 4315440

L —x , i_ ‘i
thax(x)—Qt.x( 5 j_MA(I_LJ MB.L

Mt (x)=43152] 440-219 -2,0 1—2’19 -2.18. 2’19=15,75KN.m
2 4,40 4.40

M

Calcul des moments dans les autres travées :

On utilise la méthode forfaitaire:
Sollicitation a PE.L.U :
" q.=(1,35G+1,50).0,65=6,00 KN/ml

s a=0/(G+0)=1,14/(3,34+1,14)=0,2259

" (1+0,30)=1,07 >1,05 donc on doit tenir compte de 1,08
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" (1,2+0,3 a)/2=0,63 (travée de rive)

= (1+0,3 0)/2=0,53 (travée intermédiaire)

A

Travée de rive : Mt> | [(1,2+0,30)/2] .My

\

Traveée intermédiaire : Mt ><

~

Moments isostatiques:

Moap = Q.L°/8 = 6(4,40)%/8 = 14,52 KN.m
Mosc= Q.L*/8 = 6 (2,95)%/8 = 6,53 KN.m
Mocp= Q.L°/8 = 6 (2,85)%/8 = 6,10 KN.m
Mope =Q.L°/8=6(3,20)°/8=7,68 KN/m
Moer= Q.L*/8=6(2,70)°8=5,47KN/m

Les autres par symétrie.

Moments sur appuis:

My = 0,2 Moap = 2,90 KN.m

Mp = 0,5 max (Moas, Mosc) = 7,26 KN.m
Mc = 0,4 max (Mosc, Mocp) = 2,61 KN.m
Mb= 0,4 max(Mocp, Mope)=3,1 KN/m
MEe= 0,4 max(Mope,Moer)=3,1 KN/m
MFr= 0,4 max(Moer,Morc)=3, IKN/m
Ma= 0,4max(Morc,Mocr)=3, 1 KN/m
Mu= 0,4max(MocH,Mor))=2,61KN/m
Mi= 0,5max(Mor1, Mow)=7,26 KN/m

Mjy= 0,2 Moy = 2,90 KN.m

[(1+0,30)/2] .My

Calcul des planchers

([ Max [1,05My ;(1+0,30) Mo]-[(Mw+Me)/2].

(Max [1,05My ;(1+0,30) Mo]-[(Mw+Me)/2].

Q
yyvdvl vy v}

A

&

B

S
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Chapitre 111

Moment en travée:

o Travée(BC) de intermédiaire :

1) Mt3€>1,07.6,53-(7,26+2,61)/2=2,05KN.m
2) Mt%¢> 0,53.Mypc=0,53.6,53=3,46KN.m

H_}

o Travée(CD) de intermédiaire :

1) MtP>1,07.6,10-(2,61+1,1)/2=3,67KN.m
2) Mt“P>0,53.Mycp=0,53.6,10=3,23KN.m

H_/

e Trave(DE) de intermedidre :

1) MPt>1,07.7,68-(3,1+3,1)/2=5,12KN.m
2) Mt°E> 0,53.Mope=0,53.7,68=4,07KN.m

HTJ

o Travée(EF) de intermédiaire :

1) MtFF > 1,07.5,47-(3,1+3,1)/2=2,75KN.m
2) MtE"> 0,53 Myer=0,53.5,47=2,90KN.m

—

Calcul des planchers

on prend:

Mt*8=3,46KN.m

on prend:

Mit“P=3 67KN.m

n prend:

MtPE=512KN.m

n prend.:

Mt*F=2,90KN.m

L’effort tranchant: Pour le calcul des efforts tranchants on utilise les formules suivantes :

qui nous donne les valeurs présentées si dessous :

va — M w - M e + ql
/ 2
T - M., -M, 4
/ 2
o Travée (AB

1.=(2,9-7,26)/4,4+6,00.4,4/2= 12,21KN
{TB(2,9-7,26)/4, 4-6,00.4,4/2= -14,19 KN
e Travée (AB) :(particuliere)

V' Twin_(travée déchargée)
T4=(1,61-2,81)/4,4 0+3,34.4,40/2= 7,07KN
{ Ts= (1,61-2,81)/4,40 -3,34.4,40/2= -7,623KN

V' Tmax(travée chargée)
Ti= (2,09-2,18)/4,40+4,315.4,40/2= 9,403KN
Ts= (2,09-2,18)/4,40 -4,315.4,40/2= -9,583K
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Chapitre 111 Calcul des planchers

o Travée (BC):
Ts= (7,26-2,61)/2,95+6,00.2,95/2= 10,43KN
=(7,26-2,61)/2,95-6,00.2,95/2= -7,27KN
e Travée (CD)
Tc=(2,61-3,1)/2,85+6,00.2,85/2= 8, 38KN
{TD (2,61-3,1)/2,85-6,00.2,85/2= -8,72K
o Travée (DE):
=(3,1-3,1)/3,20+6,00.3,20/2= 9,6KN
=(3,1-3,1)/3,20-6,00.3,20/2= -9,6KN
o Travée (EF):
[ Te= (3,10-3,10)/2,70+6,00.2,70/2= 8,10KN
=(3,10-3,10)/2,70-6,00.2,70/2= -8,10KN
o Travée (FG):
[ 7= (3,10-3,10)/3,20+6,00.3,2/2= 9,60KN
| 76= (3,10-3,10)/3,20-6,00.3,2/2= -9,60KN
e Travée (GH):
To=(3,10-2,61)/2,85+6,00.2,85/2= 8,72KN
| Tu= (3,10-2,61)/2,85-6,00.2,85/2= -8, 38KN
o Travée (HI):
Tu=(2,61-7,26)/2,95+6,00.2,95/2= 7,27KN
| 7= (2,61-7,26)/2,95-6,00.2,95/2= -10,43KN
o Travée (1J):
Ti= (7,26-2,90)/4,40+6,00.4,40/2= 14,19KN
| 7= (7,26-2,90)/4,40-6,00.4,40/2= -12,21KN

7,26 7.2
2[\90 2,61 3, 0 310 3 0 3 0 2,61 2,20
A A\/ A\/ A
A D J
3 46 347 5 2 90 5, 3,67 3,46
1575 15,75

Figure I1I-4 Diagramme des moments flechissants, M [KN.m]
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12,21

14,19
1043 838 9,60 810 9,60 872 7,27

“
<
e
%
e
<

7,27 872 960 810 9,60 8,38 N3 12,
14,19

Figure III-5 Diagramme des efforts tranchants T [KN |

Type 01 :
6KN/ml

0,2My /0,51\/[0 0,5Mo 0,2Mo
YV VY VYV VVYVVIYIYY
A A A A
A 295 B 2,85 cC 320 D

II1-2 veérification des conditions d’application :

On utilise la méthode forfaitaire:

1-  la charge d’exploitation Q <max (2G, 5KN/m?)

c- plancher étage courant : G=5,14KN/m? Q=1,5KN/m?

0=1,5KN/m?*<2G=10,28KN/m?-...................... verifie
2- Poutrelle a d’inertie constante (I=cte)... ..........c..cceeeveoeeeeeennan . verifie
3- Fissuration peu préjudiciable.
Plancher 1°° ....... 10°™¢ étages fissuration peu préjudiciable...... ... ... ......vérifié

4- 0,8 <Li/Li+1<125 ..... cette condition vérifiée

-38 -



Chapitre 111

Sollicitation a E.L.U :
" qu=(1,35G+1,50).0,65=5,97 KN/ml

a=0/(G+Q)=1,5/(5,14+1,5)=0,225
(1+0,30)=1,07 >1,05

(1,2+0,3 a)/2=0,63 (travée de rive)

(1+0,3 @)/2=0,53 (travée intermédiaire)

Calcul des planchers

Max [1,05My ;(1+0,3a) Mo]-[(Mw+Me)/2].

Travée de rive : Mt >
[(1,2+0,30)/2] .My

Max [1,05My ;(1+0,3a) Mo]-[(Mw+Me)/2].

Travée intermédiaire : Mt>
[(1+0,30)/2] Mo

Moments isostatiques:

Moap= Q.L°/8 = 6,53 KN.m
Mosc = Q.L°/8 = 6,10 KN.m
Mocp = Q.L°/8 = 7,68 KN.m

Moments sur appuis:

My = 0,2Mosp =1,39 KN.m

Mp = 0,5max (Mo, Mosc) = 3,26 KN.m
Mc = 0,5max (Mosc, Mocp) = 3,84 KN.m
Mp = 0,2Mocp = 1,54 KN.m

Moment en travée (AB et CD et EF):

o Travée(AB) de rive :

1) Mt B> 4, 70KN.m on prend:

2) Mt'3> 0,67 .Myis=4,37KN.m

o Travée(BC) de intermediaire :

1) Mt3€ > 2,98KN.m on prend:

2) Mt%> 0,65.Mpp.=3,23KN.m

Mt'B=470KN.m

Mt*=3,23KN.m
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Chapitre 111 Calcul des planchers

o Travée(CD) de rive :

1) MtP>5,53KN.m on prend.
2) Mt“P>0,67.My=5,14KN.m

Mit“P=553KN.m

3,26 3,84

1,39 1,54

AVAvarys

Figure I1I-6 Diagramme des moments fléchissants , M (KN.m)

L’effort tranchant:
o Travée (AB):
Ta=819KN
{ T5=-9,51 KN
o Travée (BC):
Ts = 8,34KN
{ Tc =-8,75KN

e Travee (CD):
Tc= 10,32KN
Tr=-8,88KN
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Chapitre 111 Calcul des planchers

8,19 8,34 10,32
A Jiy
A< 295 >p €295 > ;
9,51 875 8,88

Figure IlI-7 Diagramme des efforts tranchants T [KN ]

Type 02 : 6KN/m
02My  0,5M, / 0,6M, 0,5M, 0,2M,
YV Y YV vy Yvyvyvy vy
3,20 2,85 2,95 4,40

——Mr¢——P¢———P—— >

Moments isostatiques:

Moap = Q.L°/8 = 7,68 KN.m
Mosc= Q.L*/8 = 6,10 KN.m
Mocp = Q.L°/8 = 6,53 KN.m
Mope=Q.L°/8=14,52 KN/m

Q
ytevdvboel v}
A B

Moments sur appuis:

My = 0,2 Mosp = 1,54 KN.m

Mp = 0,5 max (Moas, Mosc) = 3,84 KN.m
Mc = 0,4 max (Mosc, Mocp) = 2,61 KN.m
Mb= 0,5 max(Mocp, Mope)=7,26 KN/m
MEe= 0,2 Moer=2,90 KN/m

Moment en travée:

" q.=(1,35G+1,50).0,65=5,97 KN/ml

«  a=0/(G+0)=1,5/(5,14+1,5)=0,225

" (1+0,30)=1,07 >1,05 donc on doit tenir compte de 1,1
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" (1,2+0,3 @)/2=0,63 (travée de rive)

" (1+0,3 a)/2=0,53 (travée intermédiaire)

Calcul des planchers

Max [1,05My ;(1+0,3a) My]-[(Mw+Me)/2].

Travée de rive : Me>
[(1,2+0,30)/2] .My

Max [1,05My ;(1+0,3a) My]-[(Mw+Me)/2].

Travée intermédiaire : Mt>
[(1+0,30)/2] Mo

Travée(AB) de rive:

1) Mt*®>5,53KN.m on prend.
2) Mt*3> 0,63.My45=0,63.7,68=4,84KN.m

o Travée(BC) de intermédiaire :

1) M{%€ > 3,30KN.m on prend:

2) Mt5¢=0,53.Mysc=0,53.6,10=3,23KN.m

o Travée(CD) de intermédiaire :

1) Mt“P? > 2,05KN.m on prend:

2) Mt“P> 0,53 Mycp=0,53.6,53=3,46KN.m
e Travée(DE) de rive:

Mt'B=5 53KN.m

Mt®¢=3,30KN.m

Mt“P=3 46KN.m

Dans la travee CD et DE en utilise la méthode forfaitaire modifiée.

Moment en _travée particuliére DE: (Mt win)

Calcul du moment minimal de la travée DE:

G+0=4,32

Moments sur appuis:
Mp=0,4min (M'ocp, M'opg) =3,23 KN.m
Mg=3,23 KN.m
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Moment en travee particuliere :

=2,20m

L MA-M,
2

G*

—X X X
mm(x) QG ( 2 j_MA{l_L_j_MBL_

Mt (x)=3342 2{@] ~3,23+0=485KNm

Calcul du moment maximal de la travée DE:

0476 0=G+0
wu TTTTTiTbddd b
C 2,95 D 440 E

& »d »
« Ll | »

Moments sur appuis.'
M'p=0,4min (M'ocp, M'opg) =1,45 KN.m
£=4,18 KN.m

Moment en _travée particuliéere DE:(Mt max)

X=£+MA M'B 440 1,45-4,18 —212m

2 O.L 2 766440

L-x) (. «x o
Min(¥) = QX == [~ My 1= | =M

Mr (x)=43152,12 240=212 5 oo 1212 )
2 4,40

1,54 3, 4 2,6]

Calcul des planchers

: 0 =15,75 KN.m

3,20 \__ 28 2,95
3,30

3,46

4,40

15,75

Figure I1I-8 Diagramme des moments fléchissants, M [KN.m
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Chapitre 111 Calcul des planchers

L’effort tranchant: Pour le calcul des efforts tranchants on utilise les formules suivantes :

qui nous donne les valeurs présentées si dessous :

M - M
. e+ql

o Travée (AB
T.= 8,88KN
Tz=-10,32 KN

Travée (BC):
Tz= 8 98KN
Tce=-8,12KN

Travée (CD):
Tc=7,27KN
Tp=-10,42KN

Travée (DE):
Tp=14,19KN
Te=-12,21KN

14,19
8,88 8,98 7,27

S

2,85 . 4,4\m E

19,32 812 Xﬂ

Figure III-9 Diagramme des efforts tranchants T [KN ]

y~

A
N
5
>

3,20

A

12,2
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Chapitre 111 Calcul des planchers

Tableau récapitulatif des résultats obtenus :

Pour le plancher étage courant les mémes étapes de calcul définies précédemment sont a
Suivre pour les autres types de poutrelles (E.L.U+E.L.S): unité (KN.m)

Tableau IlI-1 récapitulatif des résultats obtenus

Type E.L.U E.L.S
de travée | L(m) Mo Mt | Mw | Me | Tw Te MO | Mt | Mw | Me
poutrel

le

Mi 808 485 |1,61 |2,81 |7,07 |-7,62 5,86 3,51 |1,17 |1,89
A-B |44 |n
M 10,44 15,7 12,09 |2,18 9,40 |-9,58 7,56 | 11,4 | 1,51 | 1,58
ax 5 1
B-C |2,9516,53 3,46 | 7,26 |2,61 |104 |-7,27 4,73 12,51 526 |1,89
3
C-D |2,85 |6,10 3,67 12,61 |3,10 |838 |-872 4,42 12,66 | 526 |2,25
01 D-E 3,20 |7,68 5,12 13,10 3,10 |9,60 |-9,60 5,56 | 3,71 [2,25 |225
E-F 2,70 | 547 2,90 3,10 |3,10 |8,10 |-8,10 3,96 |2,10 |2,25 |2,25
F-G 3,20 |7,68 5,12 13,10 3,10 |9,60 |-9,60 5,56 | 3,71 [2,25 |225
G-H (2,85 (6,10 3,67 13,10 |2,61 |872 |-838 4,73 12,51 [2,25 | 1,89

H-I |2,95(6,53 3,46\2,61|7,26|7,27 4,7 |2,511,89|5,26

10,43 | |3

I-J |44 |min|808 |4,85|1,61|2,81|7,07|-7,62 | |58 [3,51|1,17|1,89
6
ma 1104 115,712,09(2,18|9,40|-9,58 | |7,5 |11,4|1,51|1,58
s 6 |1
MtVaVéemax :]5, 75 KNWZ Mt}‘avéEmax:] ], 41 KNl’l’l
ELU Mappulmax = 7,26 KNm ELS Mappulmax:5,26 KNI’I’Z

Twax =14,19 KN

2-plancher terrasse:

On a les méme types de poutrelles définies précédemment
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Meéthode de calcul:

Vu que la 3°™ condition de la méthode forfaitaire n'est pas vérifiée c.a.d la fissuration est
préjudiciable ou tres préjudiciable (cas du plancher terrasse),on propose pour le calcul des

moments sur appuis la méthode des trois moments.

Principe de calcul de la méthode des trois moments:

Pour les poutres continue a plusieurs appuis,

Mn Mn+]
M. M, My+2
1 | e 333y
YA N /N n/\ n+1 n+2/\
Ly...... Ly Ly, Ln+i Ln+2

Figure I1I-10 Principe de calcul de la méthode des trois moments

Isolant deux travée adjacentes, elles sont chargées d'une maniere quelconque; c'est un
systeme statiquement indéterminé, il est nécessaire de compléter les équations statique

disponibles par d'autre méthodes baser sur les déformation du systeme.

(Mi-1) q (M) q' (Min+1)

Y YV VY Y YYYVYYYYYYY
(n—Aj L, (né% L+ (n-H%

L} »

M, q - M, v M, q'f M+
(T wﬁ\ ()
T

Rui T Ry R, T Rn+1T
p Ly - Ly+i

[
» < »

M, , My, My+1 : les moment de flexion au appuis (n), (n-1), (n+1), il sont supposés positif,
suivant les conditions aux limite et les conditions de continuitées, (0 '=0")...... (1)
Les moments de flexion pour chacune des travées Ln, Ln+1 sous les charges connues q,q'

peuvent étre tracer selon la méthode classique. My, My.;, My+; sont provisoirement omis.

Ln Ln+[
an | n An+1 bn+:(
+—r —>

Gn, Gu+1 :les centre d'inertie des aires de diagramme des moments.
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Chapitre 111 Calcul des planchers

An ,bn, an+1,ba+1 : sont la signification indiqué sur la figure.

Sn et Su+1 : les Aires des diagrammes des moments pour les travées L, et Ly+i
0'=0"(My-))+ 0'(My)+ 0'(q)

Selon le théoréeme des Aires des moments, on aura :

S .a M L M L
n_n n_n

9= n—1"n
Ln'EI 6.E1 3.E]
0,.=Sn+l'bn+1 +Mn'Ln+1 +Mn+1'Ln+l
Ln+1'EI 3.E1 6.E1

L L
n n+1

S .a S 1.b 1
0'=0">M L +2M (L +L )+M L =6y Nt Y
n—1"n n\'n n+1 n+l"n+l1
C'est le théoreme des trois moments est sous cette forme generale il est applicable a tous les
types de chargement.cette équation est appelée équation CLAPEYRON.

Exemple de calcul:
On prend comme exemple de calcul le 1" type de poutrelle (avec 3 travées)

0:=5,76 KN/mL

YTV IV vy v v b VY VvV bbby

VAN A JAN A

& 205 B 28§ s 320 D

Le calcul se fait selon la formule:
S .a S b ceeeeeennn (1
Mo nowam (owr Jemo L —6[ non, ntl ”“] W
n—1"n n'\n n+1 n+1"n+1 L L L1
n n

En isolant deus travées adjacentes, on prend A-B et B-C

0=5,76
(M4= M,-1) / (Mp=M,) (Mc= M,+1)
frrzzzzasvrzzesns)
f L,=295 Ly =285 %
Partie AB: < > >
Moap=QI?/8=6,26KN.m
an :bn:],475 m

Sn=2/3.Ln. Moap =2/3.2,95.6,26=12,31 m?
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Partie BC:

Mopc=QI%/8=5,85KN.m

an+1=bn+1=1,425 m

Sn+1=2/3.Ln+1 . Mosc =2/3.2,85.5,85=11,115 m?

Donc (1)= 2,95M4+2(2,95+2,85).Mp+2,85Mc=-6/(12,31.1,475/2,95)+(11,12.1,425/2,85)]
Avec:M4=-0,2.Mosp=-1,252 KN.m

2,95Mu+11,6Mp+2,85Mc =-70,29

11,6Mp+2,85Mc+66,60=0............ ()

En isolant deus travées adjacentes, on prend B-C et C-D

0=5,76
(Mp= Mn-1) / (Mc=M,) (Mp= M,+1=0,2Mocp)

@uuuiuuu&\

B ) L,=285 C uL,mr =320 D
Partie BC: - T

Mopc=QI%/8=5,84KN.m

an=b,=1,425 m

Sn=2/3.Ln . Mopc =2/3.2,85.5,84=11,10 m?
Partie CD:

Mocp=QI%/8=7,37KN.m

an+1=bn+1=1,6 m

Sn+1=2/3.Ln+1 . Moca =2/3.3,20.7,37=15,72 m?
Donc (1)= 2,85Mp+2(2,85+3,20).Mc+3,20Mp= -6/(11,10.1,425/2,85)] +(15,72.1,6/3,2)]
Avec:Mp=0,2.Mycp=-1,47 KN.m
2,85Mp+12,10Mc+85,55=0............ p)

De(a) et(P):

- les moments sur appuis sont:

My=-1,25 KN.m

Mp--4,93 KN.m

Mc-=-5,88 KN.m

Mp=-1,47 KN.m
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-les moments en travée:
Mtap=M4+Mp /2 +Mop4p =3,17 KN.m
Mtyg =3,17 KN.m

Mtpc =0,445 KN.m

Mtcp =3,69 KN.m

L’effort tranchant:

Ts=MB- MA/L- QL/2
o Travée (AB):

Tw = (1,25-4,93)/2,95+5,76.2,95/2 = 7,25 KN
{Te =(1,25-4,93)/2,95-5,76.2,95/2 = -9,74 KN
e Travée (BC):
Tw = (-4,93+5,88)/2,85+5,76.2,85/2 = 8,54KN
{ Te = (5,88-4,93)/4,10 -5,76.4,10/2 = -7,88KN
e Travée (CD):
Tw = (5,88-1,47)/3,2+5,76.3,2/2 = 10,59KN
[ Te =(5,88-1,47)/3,2 -5,76.3,2/2 = -7,84KN

{TAMB — MA /L+OL/2

4,93 88

N
NN N

Figure IlI-11 Diagramme des moment fléchissants, M [KN.m]

8.54
10,59

725

+ .

k _

A - d - 4D
7.8

Figure I1I-12 Diagramme des efforts tranchants T [KN]
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Calcul des planchers

Tableau récapitulatif des résultats obtenus :

Pour le plancher terrasse les mémes étapes de calcul définies précédemment sont a suivre

pour les autres types de poutrelles (E.L.U+E.L.S): unité (KN.m

Tableau III-2 : récapitulatif des résultats obtenus

Type de Travée | L(m) E.L.U E.L.S
poutrelle My Mt | Mw | Me | Tw Te | My | Mt | Mw | Me

A-B 295 | 6,26 | 3,17 | 1,254,931 7,25 | 9,74 | 454] 230|090 3,57
01 B-C 285 | 585 | 04451493588 854 | 7,88 |425]0,32 357|426
C-D 3,20 | 7,37 | 3,69 | 588|147 1059 | 7,84 |5,34|2,67|4,26| 1,06

Type de . E.LU E.L.S
poJZ,trelle Travée | L(m) My | Mt | Mw | Me Tw Te My | Mt | Mw | Me
A-B | 320 | 7,37 | 3,44 1,47 | 6,88 | 7,52 | 1091|534 |249| 1,06 ]| 498
02 B-C | 285 | 585 [249] 688 | 0,67 | 1039 6,03 | 424 | 180|498 0,48
C-D | 295 | 6,26 | 1,24 | 0,67 | 11,56 | 4,80 | 12,19 |4,53 |0,89]| 048|837
D-E | 440 | 13,94 7,84 | 11,56 | 2,79 | 14,66 | 10,68 | 10,10 | 5,68 | 8,37 | 2,02

Les sollicitations maximales de calcul sont:

ELU

Mtravéemqx
Mapleimax =
Tmax =14, 66 KN

TYPE 03:

2,79

11,56

=7,84 KN.m
11,56 KN.m

6, 88

ELS

450

Mtravéem=>5,68 KN.m
Mappuina=38,37 KN.m

450

688

Ak\jé

Diagramme des moments fléchissants, M [KN.m]
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Chapitre 111 Calcul des planchers

Calcul du ferraillage des poutrelles :(a I’ELU) :

Les moments maximaux en travée tendent a comprimer les fibres supérieures et a tendre les
fibres inférieures et par conséquent les armatures longitudinales seront disposées en bas pour
reprendre l'effort de traction puisque le béton résiste mal a la traction.

Pour le calcul du ferraillage des poutrelles on prend le cas le plus défavorable.

Les poutrelles sont des sections en "T" dont les dimensions sont données comme suit:

65cm

<

16cm

12cm
Figure Il -13Calcul du ferraillage des poutrelles

Données :
e Largeur de la poutrelle b=65cm.
e Largeur dela bo=12cm.
e La hauteur de la section h;=20cm.
e la hauteur de la section hop=4cm.
e hauteur utile des aciers tendus d=0,9h=18cm
e contrainte des aciers utilisés fe=400 Mpa
e contrainte du béton a 28 jours f.28=25 Mpa
o Contrainte limite de traction du béton ft2s=2,1Mpa.

o Fissuration peu préjudiciable

Plancher étage courant (1 au 10°"¢étage):

Pour le calcul de ferraillage on prend les sollicitations maximales suivantes:
Mtraveem.. =15,75 KN.m

E.L.U< Mappuimax = 7,26 KN.m
Tnax =14,19 KN
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Chapitre 111 Calcul des planchers

Calcul des armatures longitudinales a (I'E.L.U):

% En travée :

Dans [’étude d’une section en T il est nécessaire de savoir si la partie comprimée intéresse
la table de compression ou si elle intéresse également la nervure
On calcul le moment équilibre par la table « Mt »
Mt=bhgfbc(d-ho/2)=65x4x14,17(18-4/2)x10°=58,95KN.m
Mtmax=15,75KN.m<58,95KN.m
Donc l'axe neutre tombe dans la table de compression, la section en T sera calculée en
flexion simple comme une section rectangulaire de dimension (bxht) = (65 x20) cm? soumise
a Mtmax=15,75KN.m
Mt 1575.10°

frd*b 14,17.(18)%.65
p=0,0527—"2 5 B =0,973

_ Je 400

oy =2 ==~ 348MPa
5, 115
3
gso M 1575100 o
Bd.og 097318348

Y7, =0,0527<0,392 > A4's =0

Condition de non fragilité (section en Té):

- [ J{t28
081tV fe

3
Avec: 1 =b0.%+ (b —bo).h?o— [by 1t + (b —by).hy |V?

V'=ht -V
. by.h* + (b —by).h,’
2[by.h+ (b —by).h, |
b

AN \
ht V'

bo Ot
<>

Figure Il -14 Condition de non fragilité (section en Té)
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Chapitre 111 Calcul des planchers

y 12,207 + (65 -12).(4)°
2[12.20 + (65 —12).4]

[=12.(20)%/3+(65-12).(4)*/3-[12.20+(65-12).4] .(6,25)?

1=15475,55 cm*

V'=ht-V=20-6,25=13,75 cm

_ 1547555 21 _oac

™t 0,81.20.13,75 400

=6,25cm

Donc: Ascai=2,58cm?> Apmin=0,36 cm?.............. condition veérifiée.

Le choix: 3T12 =3,39 cm?.

% sur appuis:
La section de calcul est une section rectangulaire de dimension (bo xh)=(12x20)cm?

_ Ma 72610
f,..d*h,  14,17.(18)%12
1 =0,132—Te_5 g — (0,929
o _ e A0 s ushipg
5. L5
3
qso Mt _ 72610 125 e
Bd.o, 0929.18.348

=0,132<0,392 > 4's =0

U

Condition de non fragilité (section en Té):

1 fa 1547555 2]
" O081ALY fe o 081.20.6,25 400

=0,80 cm?

Donc: Asca=1,25cm?> Apin =0,80 cm? ............... condition verifiée.

Le choix: 2T10 =1,57 cm?

>

X/
*

sur appuis de rive:

L)

>

La section de calcul est une section rectangulaire de dimension (bo xh)=(12x20)cm?

Ma  290.10°
food2b, 14,17 (18)2.12
1 = 0,053 [y 5 —0,9725

_ fe 400

oy = = =348 MPa
5. 115

Mt 090.10°
fdog  09725.18.348

A5

=0,053<0,392 > 4's =0

ﬂ:

%

%

As =0,48 cm? =1T10 = 0,79cm?
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Chapitre 111 Calcul des planchers

Le choix d’armature :

Amin=0,23b.d.ft2s/fe
Atmin=0,23.65.18.2,1/400=1,41cm? < At=2,53cm?
Aamin=0,23.12.18.2,1/400=0,26cm? < Aa int=1,25¢c¢m?

1I1.3-Veérification des contraintes a L.E.S :

I11.3.1-Plancher étage courant :
Mer=11,41 KN.m

-Position de l'axe neutre :

Soit«y» la distance entre le centre de gravité de la section homogene «S» et la fibre la plue
comprimeée.

by e

T+77A (y—c')—nA(d - y)=0.

b=65cm ;n=15; A= 0, A= 3,39cm’.

32,5.y%-15.3,39. (d-y)=0.

32,59°+ 50,85y-915,3=0 = y=4,58cm

ho=4cm<y = 4,58cm = L'axe neutre tombe dans la nervure (section T).

Le moment d'inertie:

b' ’ ' {
I, =Ty+f7A(y—C)+f7A(d—y)z-
I, = ?(4,58)3 —53(4,58—4)/3+15.339.(13,39)* =1123573cm".

-Calcul des contraintes :

1- Contrainte maximale dans le béton comprimé o p. :

M,  1141.10°

ser

O, = 4,58 =4,68MPa

<= Y T35 73
O =0,61.,5 =15MPa.
o,. =4,68MPa < O =15MPa............ condition vérifiée.

Remarque: cas de fissuration peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la

Contrainte maximale dans l'acier tendu o .
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Chapitre 111 Calcul des planchers

2-Contrainte de cisaillement :(effort tranchant)

L'effort tranchant maximal Tnax=14,19 KN.

__ L 1419.10°
“ bd 012018

=0,66MPa

Fissuration préjudiciable:

7. =min(0,2 £, . / b;5MPa) = 3,33MPa.

7, =0,66 MPa< Tu= 333MPa.................... conition vérifieé
(En utilise des étriers perpendiculaire a la ligne moyenne)
-Les armatures transversales At.:

@, <min(h/35;b,/10;D,) en"mm"

@, <min(200/35;120/10;10) =5,71 = 6mm.

on adopte: @, = 6mm.

-Calcul des espacements :
St <min (0,9d ; 40cm)
St <min (16,2 ; 40cm) St <16,20cm en prend St=15cm

La section des armatures transversales :

At fe_ 7, (0/2-03kf; "

byst 35 09(sina +cosa)

k=1 (fissuration non préjudiciable)
fi" =min (2,1; 3,3 Mpa)=2,1 Mpa
a=90° = sino. +cos o = 1

fe=235 Mpa ; &=1,15

(H)= (ﬂj > (066-03.1.2.1)12_ 0,00196cm........(1)
cal

0,9.1.§
L15

2

t

At = 0,030 cm? en prend 2T6=0,57cm?

Pourcentage minimal des armatures transversales :

h/2
Aix fe ZmaX(T”( );O,4Mpa)
b, xs,
0,62
ADTE S max (o= 0.4 Mpa) = 0.4 Mpa
bxs, 2
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Chapitre 111 Calcul des planchers

fe 235

t

[Atj 04xb, 04x12
i > — —

At
En prend le max entre (1) et (2) = ? 20,020cm | on prend S;=15 cm

‘

= At 20,02.15= 0,306 cm? = [2¢ 6= 0,56 cm*/ml
JLSt=l5 cm

-Zone nodale :

St <min (10®y,; 15c¢m)

St <10cm

-Zone courante:

St <15cm

St=15cm

On adopte {StZ] Ocm  Zone nodale.

St=15cm  Zone courante.
Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :.
T.= 14,19 KN
Mappui = 7,26 KN.m

— Mappm’ — 7926
! z 0,9.18.107

= 4481KN > T, =14,19KN

Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises a un effort de traction.

-Compression de la bille d'about :

La contrainte de compression dans la biellette est:

s
e
‘/‘ Fb |
z |
F, =T~2 : .
o Fb b \/_ 7 I
oy =— Avec ab, Ty d -
S S=— ) |
2 i
>Pc
— 2T -4 L. 4. 4L . _. -
Dou op=—- !
ab,

Figure Il -15 Compression de la bille d'about
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a: la longueur d'appuis de la biellette
On doit avoir o) < forg 170
Mais pour tenir compte du faite que l'inclinaison de la biellette est légerement différente de
45° donc on doit vérifiée que :
b <08 s 17,
2T < 0,85. 1.5 s 2Ty,
a.b, Vb 0,8.5y. f 2

2.14,19.1,5
az—————
0,8.12.25.10

=0,017Tm=1,77 cm

a=min (a'; 0,9 d)
a =min (3lcm; 16,2cm) = 16,2 > 1,77 cm..................condition vérifiée.

Entrainement des armatures :

Veérification de la contrainte d’adhérence :

TUser=T/0,9d. 1.1 < TUser=ys. ft2s

ws: coefficient de cisaillement ws=1,5pour H.A

T: ’effort tranchant max T=14,19KN

n : nombre des armatures longitudinaux tendus n=3

u : périmetre d’armature tendu u =n¢ = 3,14 x1,0 = 3,14 cm
Tuser = 14,19 x10°/0,9x18x3, 14x3x10? = 0,93 Mpa

tuser =1,5 x 2,1 = 3,15Mpa

tuser = 0,93 Mpa <tuser = 3,15 Mpa...............condition vérifiée

-Ancrage des armatures tendues :

La longueur de scellement droit "Ls" est la longueur que ne doit avoir une barre droite de
diametre @ pour équilibrer une contrainte d'adhérence .

La contrainte d'adhérence 7 est supposée constante est égale a la valeur limite ultime.

7= 0,6 wi fis = 0,6 (1,5)°.2,1 = 2,835 MPa.

La longueur de scellement droit Ls = o f. /4.

@ : Diametre d'une barre égale Icm

Ls=1.400/4.2,835 =35,27 cm.

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre b = 35¢cm

Nous somme obligés de courber les armatures de telle sorte que

r=>55% =551=15)5cm.
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-Veérification de la fleche :

1l faut que les conditions suivantes soient vérifiées:

((h _ 1 20 S
—2>—— | = | ——=0,0454>0,0445 |.cc0eeririreeens condition.vérifiée.
L 225 440

M
& >— | = & =0,0454 < & =0,0578 |..... condition non vérifiée
L 15M 440 15.13,162

Oser ’

A
< 3,6 :>( 339 _ 0,0157 > 30 _ 0,009) ....... condition non vérifiée
\ b,.d f, 12.18 400

La 2°"et la 3*condition n’est pas vérifiées; on procédera donc au calcul de la fleche.
Donc on passe au calcul pratique de la fleche:

On va calculer:

Mil? Mv.IL?

= Fy=———
10ELIf, 10Ev.If,

Fi: fleche due aux charges de faible durée d'application.
Fv: fleche due aux charges de longue durée d'application
Avec: Ei=11000(fc2s)" =32164,2 MPa

Ev=3700(fc25)"”? =10818,86 MPa

117, 117,

If, =—— If, =—
U 1+4.u . 1+ 4,4,

(A
Iy : moment d'inertie de la section total rendue homogene /a l'axe passant par son

CD.G
1Ifi : moment d'inertie fictif pour les déformations instantanées

If, : moment d'inertie fictif pour les déformations de longue durée

-Détermination du centre de gravité :

DAY, (bhy)(hy 2+ h—hy)+[(h— )by (h—hy)/ 2]+ 1.4, .c
Yo TN (b)) + (h—ho Yoy + 1A,
(65.4)(2+20—4) +[(20 - 4).12.(20 - 4)/ 2] +15.3,39.2
- (65.4) + (20 — 4).12 +15.3,39

G

Ve =12,57=13cm
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-Détermination du moment d'inertie:

o= byé _ (b—by)(yg _ho)3 n by (h, _yG)3 +154.(d _yG)z
3 3 3

_65.(1257)°  (65-12).(12.57-4)° N 12.(20-12.57)°
3 3

I, =41849.18 cm’

-Charges prises en comptes :

Ix +15.3,39.(18—-12.57)°

1-charge avant mise de revétement : j = 2,8x0, 65 = 1,82 KN/m.
2-charge apres mise de revétement : G = 5,14x0, 65 = 3,34 KN/m
3-charge total a l'E.L.S : P = (G+Q): P = (5,14+1,5) x0, 65 = 4,316 KN/m
-Calcul des moments correspondants :
M; =0,85.J.L/8= 0,85 .1,82. (4,40)°/8 = 3,74 KN.m
M¢ =0,85.G.LY/8=0,85.3,34. (4,40)°/8 = 6.87 KN.m
M, =0,85.P.L/8= 0,85. 4,316(4,40)°/8 = 8,878 KN.m

-calcul des contraintes:
M, 37410
Ag.Z  3,39.09.18
M. 6.87.10°
O-SG = =
Ag.Z  3,39.09.18
M, 88710
Ag.Z  3,39.09.18

-Calcul des coefficients:

fiAs4,

=68.10MPa

Oy

=125,095 MPa

=16151MPa

Ogp

4 339
T byd 1218
0,05.1.,, 0,05.2,1
T (2+38,/b).f  (2+3.12/65).00157
A =(2/5)4 = (2/5).1145 = 4,58.

f

=0,0157

11,45.

-Calcul des coefficients (u;) :

. 1,75.1

(4'f'0si)+f;28
*u, =1-[(1,75.2,1)/(4.0,0157.68.10) + 2,1 = 0,423
*u. =1-[(1,75.2,1)/(4.0,0157.125.095) + 2,1]= 0,631
* 1, =1-[(1,75.2,1)/(4.0,0157.161,51) + 2,1 = 0,700

¢ ui=
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-Calcul des moments d'inertie aprés fissuration :

L=l g 41849180
(1+ A-14)

L MLAISAOIS oo oo
(1+11.45.0.423)

L MAIBAIS st
(1+11.45.0.631)

_ LIAIBOIS e
(1+11.45.0,700)
LIAISAOLS e ooom.

T (1+4.580.63))

-Calcul des valeurs de la fleche correspondantes:
oM
" 10E.I,,
3.74(4,40)°.10
ti T (10.32164,2.7882,55)
6.87.(4,40)>.10
© 7 (10.32164,2.559685)
8.88.(4,40)°.10’
b (10.32164,2.5106,389)
6.87.(4,40)*.10’
" (10.108185,86. 1)1834,019) =1,038cm.

=0,128cm.

0,738cm.

=0,809cm.

Fiow = Fvg - Fij + Fip - Fig.

Froar = 1,038-0,128+0,809 -0,738 =0,839 cm
Ft0tai=0,839 cm

Faam = L/500 = 440/500 =0,88 cm.

Foam =0,88 cm

Fr0tai=0,839 cm < Fuam =0,88 cm ..........................condition vérifiée.
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Plancher terrasse:

Pour le calcul de ferraillage on prend les sollicitations maximales suivantes:
(Mtravéem.. =7,84 KN.m

E.LU| Mappuimaxine = 11,56 KN.m

3 Mappui riv =2 ,79KN.m

Tnax =14,66 KN

N~
Calcul des armatures longitudinales a (I'E.L.U):

% En travée :

Dans [’étude d’une section en T il est nécessaire de savoir si la partie comprimée intéresse
la table de compression ou si elle intéresse également la nervure
On calcul le moment équilibre par la table « Mt »
Mt=bhofbc(d-ho/2)=65x4x14,17(18-4/2)x10°=58,95KN.m
Mtmax=7,84KN.m<58,95KN.m
Donc l'axe neutre tombe dans la table de compression, la section en T sera calculée en
flexion simple comme une section rectangulaire de dimension (bxht)= (65 x20) cm? soumise a
Mt max=7,84KN.m
Mt 7,84.10°

fpod?*b  14,17.(18)%.65
1 =0,026—2 5 3= 0,989

_ Je 400

oy 2 = 348MPa
s, 115

N

Mt 784100
Bd.og  0989.18.348

Y7, =0,026<0,392 > 4's=0

2

As

,26 cm

Condition de non fragilité (section en Té):

= I ft28
™ 081.AtYV fe

15475,55 2,1
min = . =0,36 cm?
0,81.20.13,75 400
Donc: Asca=1,26
.6ecm®> Apin=0,36 cm?>.............. condition verifiée.

Le choix: 3T10=2,36 cm?.
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sur appuis:

la section de calcul est une section rectangulaire de dimension (bo xh)=(12x20)cm?
Ma 11,56.10°

£ d?h, 1417.(18)%12

1 =0,21—12k 5 5 —0,905
Ma 11,56.10°

" pdo; 090518348

U= =0,210<0,392 > 4's =0

As

= 2,039 cm?

Condition de non fragilite (section en Té):

_ L Sy 1547555 21 oo
™ 08LALY T fe  0,81.20.6,25 400

2

Donc: Asca=2,039cm?>> Amin =0,80 cm? ............... condition verifiée.

Le choix: 2T12 =2,26 cm?.

1I1.3-Vérification des contraintes a L.E.S :
Mser=5,68KN.m

-Position de l'axe neutre :

Soit «y» la distance entre le centre de gravité de la section homogene «S» et la fibre la plus
comprimée.

by’

T+77A'(y—0') —1nA(d - y)=0.

b=65cm ;n=15; A= 0, A= 2,26cm’.

32,5.3°-15.2,26. (d-y)=0

= y=3,84 cm

y=3,84cm< 4cm = L'axe neutre tombe dans la table de compression.

Le moment d'inertie:

by3

G = .3

1

+nd' (y—c)+nA(d - y)*.
65
1, :?y3 +77A(d—y)2.

I :%(3,84)3 +15.2,26.(18—3,84)* =802397cm"*.
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Calcul des planchers

Calcul des contraintes :

1- Contrainte maximale dans le béton comprimé o p. :

M .10°
) =——y= >,68.10 3,84=272MPa
1. 802397
Obe =0,6f., =15MPa.
o,. =2,72MPa < o5 =15MPa.......... condition vérifiée

2-Contrainte maximale dans l'acier tendueoy :
M, (d-y) _ 55068(18~-334). 10°

o, = =150,35Mpa.

‘ 1 8023,97
Oy = min(2/3.fe; 110, /n.f, )MPa................ fissuration préjudiciable.
o, =150,35MPa < oy = 202MPa.............. condition ... vérifieé

3-Contrainte de cisaillement :(effort tranchant)

L'effort tranchant maximal Tnax=14,66 KN.

T, 14,66.107

u

r, =t = = 0,67MPa
bd 012,08

Fissuration préjudiciable:

7. =min(0,10f, . ;4MPa) = 2,5MPa.

7, =0,67TMPa < Ty = 25MPa.................. conition veérifieé

(En utilise des étriers perpendiculaires a la ligne moyenne)

-Les armatures transversales At:
@, <min(h/35;b,/10;D,) en"mm"
@, <min(200/35;120/10; 8) =5,71 = 6mm.

on adopte: @, = 6mm.

-Calcul des espacements :
St <min (0,9d ; 40cm)
St <min (16,2 ; 40cm) St<16,20 cm

La section des armatures transversales :

At fe_ 7, (0/2)-03kf,;
byst 55 09(sina+cosa)

k=1 (fissuration préjudiciable)
fi =min (2,1; 3,3 Mpa)=2,1 Mpa
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a=90° = sina. +cos o = Ife=235 Mpa ; &=1,15

T, (h/2)
b,d

Dow:t,(h/2)=

On calcul la valeur de l'effort tranchant T, (h/2) par la méthode des triangles semblables

T T (h/2 T |Xx-(h/2
max — u ( ) :> Tu (h / 2) — max [ ( )]
X X-(h/2) X

e On calcul la distance "X"':
L M, -M,
=t
2 q.L

X

X=4,10/2+(8,93-2,45)/5,76.4,40 =2,32 m
1/2=0,2/2=0,1m

X-(h/2)=2,32 -0,1=2,22m

Donc: Tu(h/2)=14,66.2,22/2,32=14.59 KN

T. (h/2)= 14.59 KN

D’oui: w(h/2)= (14.59.10° )/(0,12.0,18)=0,67 MPa
% (h/2)= 0,67 MPa

(M= [ﬂJ , (067-03.1.21)12_ 0,002.107 cm........(1)
cal

0,9.1 g
L15

t

Pourcentage minimal des armatures transversales :

At x fe 7,(h/2)

b, xs,

> max (

;0,4 Mpa)

0,67
Atx fe > max (T; 0,4 Mpa) =0,4 Mpa

bxs,

Ar) _ 04xb, _04x12
min B fe

=0,012¢cm............ )

t

At
En prend le max entre (1) et (2) = ? >0,044cm | on prend S, =15 cm

t
= At >20,044.15=0,66 cm? :{2¢8= 1.01 em?ml
Si=15 cm
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-Zone nodale :
St <min (10®y,; 15c¢m)
St < 10cm

-Zone courante:

St <I5cm

St=15cm

On adopte ( St=10cm  Zone nodale.
{SF 15¢cm  Zone courante.

Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :.

T.= 14,66 KN
Mappui = ]1,56KNm

F:Mappm: 11,56
" z 0,9.18.10*

Calcul des planchers

=T7L36KN >T, =14.66KN

Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises a un effort de traction.

-Compression de la bille d'about :

La contrainte de compression dans la biellette est:

" F,=T~2
on =0
Op = S Avec g ab

V2

— 2T
Douw op=—
ab,

a: la longueur d'appuis de la biellette

On doit avoir  o» < f.,5 Y,

Mais pour tenir compte du faite que l'inclinaison de la biellette est légerement différente de

45° donc on doit vérifiée que :
oh < 0.8 fc2s /75,

2T < 0,85.1 .5 s 2Ty,
a.b, Vb 0,8.0y.f .

2.14.66.1,5
az2————
0,8.12.25.10

=0,018m=1,80 cm

a=min (a'; 0,9 d)

a =min (3lcm; 16,2cm) = 16,2 cm> 1,80 cm.........

<eveee ocOndition veérifiée.
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Entrainement des armatures :

Veérification de la contrainte d’adhérence :

Tuser=T/0,9d.u.n < tuser=ys. fis

Tuser=14.66 x10°/0,9x18x3, 14x2x10°=1,44 Mpa
tuser=1,5x2,1=4.59Mpa

tuser=1,44 Mpa < tuse=4.59 Mpa... ... .........condition vérifiée

-Ancrage des armatures tendues :

La contrainte d'adhérence t; est supposée constante est égale a la valeur limite ultime.
7 = 0,6 wi’.fi2s = 0,6 (1,5)°.2,1 = 2,835 MPa.

La longueur de scellement droit Ly = o fe /47;.

Ls=1.400/4.2, 835 =35,27 cm.

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre b = 35cm

Nous somme obligés de courber les armatures de telle sorte que
r=2355%0=1551=55cm.

-Veérification de la fleche :

1l faut que les conditions suivantes soient vérifiées:

h 1 2
—~>—|= 20 =0,045>0,0444 |...ccceeeeeeee condition .vérifiée.
L 225 440

L 15.M,, 440 8,

M .
by —J - (ﬂ = 0,045 > - 55 683 - 0,0357j ..... condition vérifiée

A < 3,6 = [ L7 _ 0,00727 < 30 _ 0,009) ............. condition veérifiée
\bd . 12.18 400

Donc le calcul de la fleche n'est pas nécessaire.

1I1-4 calcul le ferraillage de la dalle de compression :

La dalle doit avoir une épaisseur minimale de 4 cm, elle est armée d’un quadrillage des
barres, les dimensions de la maille ne doivent pas dépasser :
20cm (5.par m) pour les armatures perpendiculaire aux poutrelles.

33cm (3.par m) pour les armatures paralléle aux poutrelles.
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Al

des poutrelles

Figure Il -16 Calcul du ferraillage de la dalle de compression

¢ section minimale des armatures perpendiculaires aux poutrelles :
AL> 200/fe  (cm*ml) sil< 50cm
AL> 4lffe  (em?ml) si 50cm < [< 80cm

Avec | : I’écartement entre axe des nervures

¢ section minimale des armatures paralléles aux poutrelles

A/ = AL2
L=0,65m
Fe =215 Mpa

50cm < 1=65cm< 80cm —  AL> 4x65/215 = 1,21 cm?/ml
On prend AL=5¢8 =2,51 cm*/ml

Ay> 2,51/2=1,26 cm?/ml on prend A/=5¢8=2,51 cm’m

On prend un quadrillage de section 5¢ 8 avec un espacement de 20 cm
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Dessin de ferraillage des poutrelles

Etage courant

Poutrelles de rive

Coupe en travées coupe en appuis

Poutrelles intermédiaire

Coupe en travées coupe en appuis

Figure Il -17 Dessin de ferraillage des poutrelles
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terrasse

Poutrelles de rive

Coupe en travées coupe en appuis

Poutrelles intermédiaire

Coupe en travées coupe en appuis
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I11.4-Etude des planchers R.D.C (En dalle pleine):

I11.4.1-Pré dimensionnent :

3,825m

4,25m

v

A

Figure: I11.18- Dimension de la dalle pleine

Ona:
o= Lx/Ly =382.5/425 = 0,90 > 0.4

o > 0,40 donc la dalle travaille suivant les deux directions.
Calcul l'épaisseur de la dalle (h) :
&Sh££:382.5ghg382.5

40 15 40 15

= 9.56cm < h <25.5¢m.

On prend h = 15cm

-Charge permanente G = 6.00KN/m2.

-Charge d'exploitation Q = 5,00KN/m2

Combinaison a L.E.L.U :

q=135G+ 150

q = 1,35 (6.00)+1,5. (5,00) = 15,60KN/m2.

Pour une bande de 1m de largeur

q =15,60xIm = 15,60KN/m

Combinaison a L.E.L.S :

q=G+0

q =6.00, +5.00 =11.00 KN/m2

Pour une bande de Im de largeur g = 11.00xIm = 11.00KN/m.

111.4.2-Ferraillage de la dalle pleine a L.E.L.U :
Le calcul de la dalle consiste d'étudies une bande de Im et l'épaisseur h = 15cm.

-Calculons les moments Mx suivant Lx ; My suivant Ly.

Tel que :
— 2 — =
MOx = ux.q.L°x Avec - { a=109 . { ux =0,0456
MOy = uy.Mox v=20 wy =0,7834
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Moy = 0,0456.15,60. (3.825)? = 10.41 KN.m/mL.
Moy, = 0,7834.10.41 = 8,16 KN.m/mL.

Le panneau consideré est un panneau de rive dont l'appui pour assurer un encastrement.
Les conditions d'appuis pour un panneau de rive.

0,40Mox
—— —_
v
0,8 SMOy Lx
o o L
0940M()x ! z :
0,40Mox 0,40Mox
0, 85M0x

Figure : I11.19 - sollicitation dans un panneau de dalle rive.

Les valeurs des moments en travée :
Mx = 0,85 M()x
My = 0,85 My,

My =0,85x10.41 = 8,85 KN.m
My = 0,85x 8,16 = 6,94 KN.m

Les valeurs des moments sur appuis :
0,4 Mox : pour les appuis de rives.
Et: 0,5 Mo« : pour les appuis intermédiaires.
Donc on prend :
Max = May = 0,4M0Ox = 0,4 x 10.41 = 4.17 KN.mr

a/ suivant Lx :
1- En travée :
8,85.10°

M. _ = 0,034 < 0,392 - pivotd.et.A'= 0
o,.bd®  14,17.100.(13,5)

a =1251—-+1-2.1) = 0,0432
Z=d.(1-0,416.a) =13,257cm
M 8:45.10°

[A —

A = -
“" Zo, 13257348

lL[:

=192cm? / ml
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2-En appuis:
3
n= My 5= 4.17.10 >=0,016<0,392 — pivotd.et.A'=0
o,..bd” 14,17.100.(13,5)

o =1,25.(1-/1-2.21)=0,0201
Z=d.(1-0,416.) =13,387cm

3
My _ 41710 =0.89cm* / ml

“~ Zo. 13387348

b- suivant Ly :

1-En travée:

2
Onadopte® , = ® , =10mm
dy =13,5-1=12,5cm

M, 6,94.10°

p=—2"— = —=0,0313<0,392 - pivotd.et.A'=0
o, bd>  14,17.100.(12,5)

a =125.(1-1-2.1)=0,0397
Z=d.(1-0,416.0) =12,29cm
M,  694.10°

ax

" Zo. 12,29.348

O +D
Ona:dy=dx—[#j

=1.62cm* / ml

2- En appuis:
4, = 0.89cnt” / ml

I11-4.3- condition de non fragilite:
a- En travée :
1-sens Ly :
Ay min = 8 h0 ( FeE 400)
Ay min = 8x 0,15 = 1,2 cm2/ ml

On prend Aty = 1.62 cm2/ml

2- sens Lx:
Ax min = Ay min (3-a/2) avec:a=0,9;eta=1Lx/Ly
Ax min = 1,2(3-0,9/2) = 1,26 cm2/ml.
Atx = 1.92 ecm2/ml > Ax min = 1,26 cm2/ml

On prend Atx = 1,92 cm2/ml
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b- En appuis:

e sens Lx; sens Ly :
Aa min = Ay min (3-0/2)  avec %= 0,9

Aa min = 1,2 (3-0,9/2) = 1,26 cm2/ml.
Aa = 0.89cm2/ml< Aa min = 1,26 cm2/ml.
On prend Aax = Aay = 1,26 cm2/ml

- Choix des aciers:

a- En travée :
1 -sens Lx:

A = 1,92 cm2/ml on prend 4T12 =4.52 cm2/ ml
Etant donné que la fissuration est considérée peu nuisible.
S <min (3ho,; 33 cm)
S <min (45 cm ;33 cm ).
St <33 cm. donc S = 100/4= 25cm
Sx=25cm

2-sens Ly :
Aty =1,62 cm2/ml ; on prend 4TI10=3,14 cm2/ml
Sy <min (4h0 ; 45 cm )
Sy <min (60 ; 45 cm )
Sy <45cm donc Sy =100/4=25cm
Sy = 25cm

b- En appuis:

Aax=Aay = 1,26 cm2/ml ; on prend 4T10 = 3,14 cm2/ml
St=100/4 =25 cm
St= 25cm
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111.4.4- Les Vérifications :
a- Vérification de l'effort tranchant :

V=g Lx.la
2.(+—
. (1+2)
vV, = P.ﬂ =19.89 <V,
Ona:a=09>04 V 3
5.;& = 15,60.@. 10 9= 20.58KN
2 1+¢ 2
Donc : Vmax = Vx = q. 2
Vx = 20.58KN
3
_ Vi _ 20.58.10 _ 0.152MPa

T =

‘" b,d 1000.135
Toime = 0,07.f s /7, =0,07.25/1,5 =1,17MPa
puisque :

ultime

1T <T

2-La dalle est bétonnée sans reprise dans son épaisseur alors les armatures transversales
ne sont pas nécessaires.

b- Arrét des barres :

C'est la longueur nécessaire pour assurer un ancrage totale Fe400; Fc28 = 25 MPa ;
donc : Ls =400. 40x 1,2 =48 cm

Cas des charges uniformes.

Arrét des armatures en travée et des chapeaux par moitié, les aciers traversant le
contour et ancrés au de la de celui-ci.

Arrét des barres sur appuis (Ma = 0,4 My)

1 M
Li =max (Lg;—(0,3+—-)L,)
4 M,
L; = max (48cm; 70cm) donc L1 =70 cm.

L> =max (Ls; L1/2) = max (48cm , 35cm)
L>=48 cm
Arrét des barres en travée dans les deux sens :
Les aciers armant a la région centrale d'une dalle sont prolongés jusqu'aux appuis.
A ‘raison d'une sur deux dans le cas contrainte; les autres armatures sont arrétées a une
distance des appuis inférieure au L/10 a portée
Lx/10 = 382.5/10 = 38.25 cm on prend 40cm
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C- Verification de la dalle a L'E.L.S:

La dalle a une bande de Im et l'épaisseur e = 15 cm calculons les moments M, suivant
Ly ; M, suivant L,

tel que :
a=09 - wx =0,0528
v=02EL.S) w =0,8502

Mo = pox.q.Lx2 = 0,0528 .11.00. (3.825)° = 8.50KN.m
Moy = py.M0x = 0,8502. 8.50 = 7,23 KN.m

Les conditions d'appuis pour la dalle pleine sont encastrement (panneaux de rive).

My = 0,85M0x.

M,y = 0,85.M0y.

My =0,85.8.5=7.22 KN.m

My = 0,85.7.23 = 6.14 KN.m.

My = My = 0,4Mo, = 0,4. 8.5 = 3.4KN.m.

-d- Veérification des contraintes :

o - FEntravée:
-sens Ix :
1-Détermination des yl :
(Position de l'axe neutre) :

Mser = My = 7.22 KN.m
Ax =452 cm2/ml ; A' = 0.

by’

%—15.A.(d—y1)=02y1 - D+JD*+E

154 _15452
b 100

E=2.Dd =2.0,678.13,5 = 183 lcm’

¥, = 0,678 ++/(0,678)> + (18,31) = 3,65¢m.

=0,678cm

2-Détermination du moment d'inertie :
3
I =%+15As(d—yl)2

;100365
3

+15.4,52.(13,5-3,65)° = 8199.03cm*.
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3-Calcul de K :
M 7.22

ser

7 8199.03

4- Calcul de 6b:
o = K.y; =0.88 .3,65 = 3,2IMPa.

Ove = 0,6.fc28 = 0,6.25 = 15MPa.

op = 3,21 MPa < Obtc =[5 MPa ..................condition vérifiée.
Donc les armatures calculées conviennent.

-sens ly :

Mser = Max = May = 3.40 KN.m
vi=292cm;1=4713,12cm2 ; K =97599,89
o» = Kyr = 2,85 MPa.

0p =2,85 MPa < Obc =[5 MPa...................condition vérifiée.
Donc les armatures calculées conviennent.

Verification de la fleche ;
-Sens Lx :

La vérification de la fleche est nécessaire si une des conditions suivante n'est pas remplie.

3
h, S 80
7 My Lx : La portée de travée entre nus ; Lx = 3.825m.
Y t
20.M |
A < 2MPa
b,d  F,
15 .. e s
m =0,0392 = max( 0,0375;0,0425)........ condition non vérifi ée.
0,003 < 0,005 ..eiir et s e condition vérifiée.

Donc la premieére condition n’est pas verifiée , il faut calculer la fleche.

-Centre de gravitée :

S A, 15.100.7,5+3,14.15.12
Yo = = =7,64cm
> 4, 15.100 +3,14.15

Vi=Ys=7064cm
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-Moment d'inertie:

by (h—y.)b
B y3G +( y;) +1n.4,(d - y;)*.avec:n =15
3 3
_100.(7,64) . 100(15 - 7,64) £15.314.(12 - 7.64)°
3 3
I, =29049,45cm*.

1l ya trois cas des charges a traiter:
1- la charge permanente avant mise de revétement J = 3,75 KN/m

e

e

2-la charge permanente apres mise de revétement g = 5,89 KN/m
3-la charge total a L'E.L.S q = Q+G = 10,89 KN/m.

- Les moments correspondants:

.r2 2
M, = 0,75.% = 0,75.% = 5.14KN.m

2 2
M, = 0,75.% = 0,75.% = 8,08KN.m.

2 2
M, = 0,75.% = 0,75m =14,94KN.m.

- Les contraintes correspondantes :

M, 3
o, =—2L= >,14.10 =133,19MPa.
7 AZ  3]14.12,29

M 3
o,=—=%= 8,08.10 =209,37MPa.
¢ AZ 3,14.12,29

M 3
o, =te 1BAI0_ yer i 4hp,
7T A7 3141229
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Les coefficients ui :
Ona:

p:iz 4,52 =0,0035
bd 100.13

L 005/ _ 00521

1

6.

b 100
2+43.2%)  0,00352+3.——
o( b) ( 100)

A=2h=26=24
575

=1- L75.15
: (4p'05y') + fos

i 1,75.2,1

| (4.0,0035.133,19) +2,1
I 1,75.2,1 o
(4.0,0035.209,37)+2,1 |

1,75.2,1 051
| (4.0,0035.387,14)+2,1 |

o =1- }:0,073

M, =1-

H, =1~

Les moments d'inertie apreés fissuration:

=M 29049,450m.
(+4.4,)
o= LL2909.95 _ 59221,49em’.
7 (1+46.0,073)
_L129089AS 15196 360m
T (146.0,27) ’ '
_L1.2904945 0,
(14 6.0,51) ’ '
_ 1,1.29049.45 =19389.80cm*

(14 2,4.0,27)
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-Les valeurs de la fleche:
1

E, =11000(f.5;)* =32164,2MPa

1
L =3700(f.5)* =10818,86MPa

&

M.
10E IF,
P 5,14.(4,25)°.10°
7 (10.32164,2.22221,49)
o 8,08.(4,25)°.10°
% (10.32164,2.12196,36)
o 14,94.(4,25)>.10°
0 (10.32164,2.7870,54)
P 8,08.(4,25)°.10°
Y (10.32164,2.19389,80)

Ona:

Ne>

=1,29.10" m.

=1,72.10"m.

=1,065.10m.

=234.10"m.

AF; :ng _F;'j +F;'q _F;'g
AF, =(2,34-1,29 +1,065—1,72).10

AF, =0,395.10"m
L _45_ 8,5.10".m

A]—7:10]»1 = 1=
500 500
Donc : AF t=0,395.10° m <

-Sens Ly :

B _ 15 =0,0353 >

L~ 425
20,0375
0

M 614

= = 0,0424
20M,  20.7.23

0,0353 < 0,0375...ccciiiiiiiiiiine
=0,0025 < 0,005.............

3,14

Donc
100.12,5

AP = 8510 m

condition vérifiée

condition non vérifiée

condition vérifiée
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d- Verification des contraintes :
o - Entravée:
-sens ly :
1-Détermination des y1 . (Position de l'axe neutre) :

Mser = Mty = 6.14 KN.m
Ay=3.14 cm2/ml ; A' = 0.

2
b'%—lS.A.(d—yl) =0=>y,=-D+D*+E

D 154 _153.14
b 100
E=2.Dd=2.0471.13,5=12.72cm*

y, =—0.471++/(0.471)* +(12.72) = 3,13cm.

=0471cm

2-Détermination du moment d'inertie :

3
I =b%+15As(d—yl)2

_100.(3,13)°

I +15.3.14(13,5-3,13)* = 6087.13cm".

3-Calcul de K :

K= M, __6l14 =1.009

] 6087.13

4- Calcul de ob:
ob =Kyl =1.009 .3,13 = 3,16MPa.
obc = 0,6.fc28 = 0,6.25 = 15MPa.

ob =3,16 MPa < Otc =]5MPa ............

Donc les armatures calculées conviennent.
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Chapitre IV Calcul des éléments non structuraux

Acrotere :

I-Introduction

L'acrotere est couronnement placé a la périphérie d'une terrasse, il assure la sécurité en
formant un écran pour toute chute Il est assimilé a une console au niveau de sa base au
plancher terrasse soumise a son poids propre et aux charges horizontales qui sont dues a une
main courante et au séisme qui créent un moment de renversement.
2-Dimensions :

La hauteur h = 60 cm
L’épaisseur ep = 10 cm
Le calcul se fera sur une bande de Im linéaire d’acrotere, cet éléement est exposé aux
intempéries ce qui peut entrainer des fissures ainsi que des déformations importantes

(fissuration préjudiciable)
3- Calcul des sollicitations : MM

3-1 poids propre : 4 ~— % 3cm
7 cm
g= [w o~
2

+(0,1x0,5) + (0,07 x 0,2)} =0,0685m>

G=Sxy, =0,0685x25=1,7125KN/ml 60 cm
G =1,7125KN/ml

Figure IV.1 Acrotere

3-2 Surcharge :

Une surcharge due a l’application d'une main courante Q=1,00KN/m
N.=135G=1,35x1,7125 = 2,312KN/ml
M,=150h=15x1x06=09KNm

La section d’encastrement sera soumise a la flexion composée
-Enrobage :

Vu que la fissuration préjudiciable

On prend C = C’ = 2cm

, C Mu 0,9
L’excentricitée: e=——=
Nu 2,312

=0,39m
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ep/2=0,10/2=0,05m < 0,39m

Le centre de pression se trouve en dehors de la zone limitée par les armatures.

4- Verification si la section est Partiellement ou entiéerement comprimée:

M, =Nu(e+ﬁ—cj
2

M, =23 12[0,39+ 02’1

- 0,02) =0,97KN.m

(d-c")N,-M, A <(0337h—0.81c") f,. xbxh

(d-c")N,-M,h =(0,09-0,02)2,312—-0,97 =—0,808KN.m

(0,337h-0,81c") f,. xbxh=(0,337x0,1-0,81x0,02)14,17x1 0’ x0,1x1=24,7905KN.m
—0,808KN.m < 24, 7905KN.m

Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait pour une section
rectangulaire bxh= (100x10) cm?

5- Calcul du ferraillage E. L. U. R :

M, = 0,97 KN.m
u =M, /bd*fc = 0,97x 10° / 100 x 914,17 = 0,00845

5-1 vérification de l'éxistence des armatures comprimée A' :

u1=0.8¢0,(1+0,4c,)

S 3 35 0668 avee: 10005, =—Te =400 _
3541000,  35+174 Ex3.  2x10° xL15

1,74

27

ul=0,8%0,668(1-0,4*%0,668)=0.392> u=0,008 = A'=0
u=0,008 = p=0,996

on calcul:

Ays: section d'armatures en flexion simple.

Arc: section d'armatures en flexion composée.

M,  097x10°

Ay = = =0,311cn?
ogxfxd 348x0,996x9
3
byt N g 2200
' 1000, 100.348
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5.2-section minimale des armatures en flexion composée pour une section rectangulaire:
dxbx f, y e—0,45d

fe e—0,185d
e=Mser/Nser=1,7125/0,6=0,35m=35cm

d=0,9ht=9cm ; b=100cm
As=maxU,,;A,;A,;,)=L10lcn?/ ml

Asmin= x0,23=1,01cn?/ ml

On adopte 4T6 p.m; As = 1,13 cm*ml ; St =25 cm
Les armatures de répartition:
Ar=As/4=1,13/4=0,2825cm?*/ml

On adopte:As=1,13cm?*/ml soit 4¢ 6p.m

6-Verification des contraintes (E. L. S):
Mser=Nser(e-ct+h/2)
Mser=1,4125(0,35 -0,02+0,1/2)=0,65075 KN.m

Position de l'axe neutre:

b
Eyf —n4,(d-y,)=0
5012 +1695y, —15255=0=> y, =1,59cm

Moment d'inertie :

3
=%+15x1,13(9—1,59)2

b
I =§yf +nAs(d—y, )?
1 =106468¢m’*

a-Ditérmination des contraintes dans le béton comprimé ovc :

Mser 650,75
O, = V=
1 1064,68

x1,59=0,97MPa

o, =0,6.fc28=15Mpa
o, =097MPa< O'_bc =15MPa............... condition,,,vérifié

b-Détermination des contraintes dans l'acier tendue ost :

. |2
Os= mln{g fe110ynf, }F issuration préjudiciable

Avec n: coefficient de fissuration pour HA ¢ > 6mm;n =1,6

-83 -



Chapitre IV Calcul des éléments non structuraux

o« =minR67,202) =202MPa

Mser 650,75
o, = d—y,)=15—"-(9-1,59) =69,74MPa
w =11 (d-y) 1064,68( )
o, =6974Mpa< o, =202Mpa............. condition.vérifiée

c-Contrainte de cisaillement :

T

T, =
bxd

T=1,5Q=1,5KN

T, = 1,5 =16,67KN/m*=0,017MPa
0,09x1

1, = min(0,1f ,g;4MPa) Fissuration préjudiciable.

7, =min(2,5MPa4MPa) = 2,5MPa
1, =0,017MPa< r_u =2,5MPa.........u....... condition..vérifiée

d-Verification du ferraillage vis-a-vis au séisme:

D'apres le R.P.A 99 (version 2003), les éléements de structure secondaires doivent étre vérifiés

aux forces horizontales selon la formule suivante:

Fp=4.Cp. A. Wp @

A: coefficient d'accélération de zone A = 0,15

Cp: facteur de force horizontal Cp=0,8

Wp.: poids propre de l'acrotéere Wp = 1,7125 KN

Fp: force horizontale pour les éléments secondaires des structures
1l faut verifier que: Fp < 1,50

Fp=4.015 1,7125. 0,8= 0,822KN

Fp =0,822 KN < 1,50 = 1,5KN ............condition Vérifiée.
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4T6 p.m

446 p.m

Figure IV.2 Schéma du ferraillage de | acrotere
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Balcon:
Introduction:

Le balcon est une dalle pleine encastrée dans la poutre, entourée d'une rampe ou un mur
de protection, elle est assimilée a une console qui dépasse de la fagcade d'un bdtiment et
communique avec l'intérieur par une porte ou une fenétre.

Le calcul se fait pour une bande de 1m de largeur.
L'épaisseur des dalles pleines résulte des conditions suivantes:
- Résistance a la flexion

- Sécurité en matiere d'incendie e =11cm pour 2 heures de coupe feu.

Donc on adopte e = 16cm

I- Descente de charge:

N° | Désignation Epaisseur (m) Densité g Poids KN
m m?
1 | Carrelage 0,02 20,00 0,40
2 | Mortier de pose 0,02 20,00 0,40
3 | Lit de sable 0,015 17,00 0,26
4 | Dalle pleine 0,16 25,00 4,00
5 | Enduit en ciment 0,015 0,18 0,27
Tableau VI-1 : Descente de charge
1
b OO,
3
4
5

Figure 1V.3 Descente de charge

Poids propre G= 5,34 KN/m?
Surcharge Q =3,5 KN/m?

Ou=135G +1,50 =12,46 KN/m?
Charge par ml: Qu =12,46 x1 = 12,46 KN/ml
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2-Calcul de la charge concentrée:

Le balcon supporte deux charges concentrées différentes ; pour le calcul des sollicitations, on
prend la charge maximale entre les deux.
1- Poids propre du mur en brique perforée:

Pi=6xbxhxIm=13x0,1x 1,IxIm =1,43 KN

2-poids des brises soleil (béton+maconnerie):

2.1-partie béton (mur au-dessous des briques):

Pn=22x0,15x 0,34x Im =1,12 KN

2.2-partie maconnerie (les brigues):
Pr=13x0,2x 1,28x Im = 3,33 KN
P2=Punt+ Pr=1,12+3,33=4,45KN

Pour le calcul des sollicitations, on prend la charge maximale entre les deux charges
concentrées:
Donc : P =max (p1, p2)=4,45KN d’ou Pu=1,35P=6,00 KN

Calcul du moment Max et de l'effort tranchant max:

o.r
M,  =—~——Pl=-1617KN.m —
2 1 0=12,46KN/m P=6,00 KN
Tnax =Qul+Pu=20,95KN ? VYVVYVVVVVVVVYVY
/
d=0,9h=144cm 4 1,20m s
3-Ferraillage:
M ’ Aadopte _ Aadopte
KNm) | B4 Acat cmm) | emimi)
6T10 Pm 518
16,17 0,055 09715 | 0,0 3,32 As =471 1,18cm? | As=2,51
St =17 cm st=20 cm
Tableau VI-2 : Ferraillage
4- Vérifications :

4-1 Condition de non fragilité :
Amin = 0,23bd fi28 /fe = 0,23x100 x14,4x 2,1 /400 = 1,74 cm?/ml
A =471 cm?> Apin = 1,74 cm*’/ml ... ............condition Verifiée.

-87 -



Chapitre IV Calcul des éléments non structuraux

4-2 Contrainte de cisaillement:

T, 20,95x10

u

" Tbxd  144x100
7, = min(0,10x f,;4MPa) = 2,5MPa..(fissuration.préjudiciable)
t, =0,14MPa < T, =2,5MPa........c........... condition.vérifiée

=0,14MPa

2) Il n'y a pas de reprise de bétonnage,

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

4- 4 Contrainte d’adhérence :

T, 20,95%10°

‘C': =
¥ 0,9xdxnxp  0,9x14,4x18,84x10°

n = 6: nombre.d'armatureslongitudinales tendues

=0,86Mpa

pn= Zn% =3,14cm: périmetred'armatures tendues

1, =y, xf,,=1,5%2,1=3,15MPa
T, = 0,833MPa < ‘C_se =3,15MPa.......... condition vérifiée

La vérification des contraintes a l'E.L.S':
Oser=G+Q=8,84KN.ml et Pser=4,45KN
Mser=-11,70KN.m

Détermintion de la position de l'axe neutre:
by%/2-15A4s(d —y)=0
S50v?+70,65y -1017,36= 0 = y =3,86cm (position de l'axe neutre /a la fibre la plus

comprimée)

Détermination du moment d'inertie:
B 100(3,86)3
3

Izgyf FnAsd—y, ) +15x4,71(14,4 - 3,86)
1=9765,70cm*

I-Détermination de contrainte dans le béton comprimé ove :

~ Mser  11,70x10°

o, \2 x 3,86 = 4,62MPa
I 9765,7

c,, = 0,6.fc28 = 15Mpa

0,. = 4,02MPa< G_bc =15MPa................. condition vérifiée
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2-Détermination des contraintes dans l'acier tendue ost :

Oy = min{% fe;1104/nf 5 }F issuration préjudiciable
Avec n: coefficient de fissuration pour HA ¢ > 6mm;n =1,6
0 « =min(267;202) = 202MPa

Mser 4—y) :ISXM(14,4—3,86):189.41MP2
I 9765,70

Gy =M

o, =189.41Mpa<c, =202Mpa............ condition.vérifiée

3- Vérification de la fleche :

Pour les éléments supportés en console, la fleche F est égale a:

L4
F=F;+F;avec: F, = (§EI vevvve e e enn fleche due a la charge repartie.
PL’ \ . ,
, = SELT ... fleche due a la charge concentrée.

Détermination du centre de gravité :

v - D AXY, bxhxh2+nxAsxd

¢ ZAi bxh+mnxAs
_100x16x8+15%x4,71x14,4 —897cm
¢ 100x16 +15x4,71 ’

Y, =Y, =8,27cm
Yo=h-Ys=773cm.

Calcul du moment d’inertie :
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3 3
I:bl+bl+nA(d—Yl)2
3 3
I= 100(2’27)3 + 100x(7,73y +15%x4,71x(14,4—8,27)2=36904,78cnm
3
p_L QL P
EIl 8 3
2
_ (1,20)_35><10 {8,84x1,20+4,45}: 0.013cm
32164,2x107 x36904,78 8 3
F=0,013cm
E,=L/250=120/250=0,48cm
F,=0,04lcm<E, =0,48cm......cccccceviriimuinnnnen. conditim..vérifiée.
L 100 cm N
N |
4 HA 08
3 é é ¢
? 16 cm

Dessin de ferraillage (balcon)

Figure 1V.4 Dessin de ferraillage (balcon)
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Escaliers:

Introduction:

Les escaliers sont des éléments constitués d'une succession de gradins permettant le
passage a pied entre les différents niveaux d'un immeuble comme il constitue une issue des
secours importante en cas d'incendie.

1-Therminologie :

Un escalier se compose d'un nombre de marches, on appelle emmarchement la longueur
de ces marches, la largeur d'une marche "g" s'appelle le giron, est la hauteur d'une marche
"h", le mur qui limite l'escalier s'appelle le mur déchiffre.

Le plafond qui monte sous les marches s'appelle paillasse, la partie verticale d'une marche
s'appelle la contre marche, la cage est le volume se situe l'escalier, les marches peuvent
prendre appui sur une poutre droite ou courbe dans lequel qu'on appelle le limon. La

projection horizontale d'un escalier laisse au milieu un espace appelé jour.

P Palier
Marche \ <
|

Contre marche

emmarchement Paillasse

Figure IV-5 : schéma d'un escalier

2-Dimensions des escaliers:

Pour les dimensions des marches "g" et contre marches "h",on utilise généralement la

formule de BLONDEL:
59<2h+g<66cm.........ccccueeeen (1)

Avec :
h : hauteur de la marche (contre marche),
g : largeur de la marche,

On prend 2h+g=64cm
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H : hauteur entre les faces supérieurs des deux paliers successifs d'étage (H=n.h=he/2)

n - nombre de contre marches

L : projection horizontale de la longueur total du volée : L = (Il - l)g

3-Etude d'un escalier a deux volées (étage courant):

2,60

2,40m : 1,20m:

2 40m 1,20m

Figure IV-6 Etude d'un escalier a deux volées

3-1-Dimensionement des marches et contre marches :
H=nxh=h=H/n
L= (n-1).g = g=L/(n-1)

+2><E:m

D'aprés BLONDEL on a :
(n—-1) n

Et puis : m n’-(m+1+2H) n+2H=0 .... (2)

Avec : m=64 et H=306/2=153cm et [=240cm
Donc l'équation (2) devient : 64n’-610n+306=0
La solution de l'équation est : n=9 contre marches

Donc le nombre de marche n-1=8 marches

Puis: h=E = @ =17cm
n 9

L 24
g=—=—0=30cm
n-1 8

D'apres la formule de BLONDEL on a :
59<2h+g<66
2x174+30=64 et59<64 <66

L'inégalité verifiée, on a 8 marches avec g=30cm et h=17cm.

tgo = ;—Z) =0,567 = a=29,54° = cosa = 0,87
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3.2-Epaisseur de la paillasse (ep):

1 1 L L
—<eps—& <ep=<
30 20 30cosa 20cosa
e _ 240 <ep< _ 240 < 9,19<ep <13,79cm , en prend: ep =12cm
30x0,87 20x0,87

3.3-Epaisseur de palier (ep):

P _ £ =13,79cm

ev=
cosa 087

On prend : ep=14cm.

3.4-Evaluation des charges et des surcharges :

a)Paillasse :
Ep densité poids
=0 désignation
(m) | KN/m*® | KN/m?
1 | Revétement en carrelage horizontal 0,02 22,00 0,44
2 | Mortier de ciment horizontal 0,02 20,00 0,40
3 | Lit de sable 0,02 17,00 0,34
4 | Revétement en carrelage vertical ep x22x h/g 0,02 22,00 0,25
5 | Mortier de ciment vertical epx20x h/g 0,02 20,00 0,23
6 | Poids propre de la paillasse epx25/cosa 0,12 25,00 3,45
7 | Poids propre des marches % x22 / 22,00 1,87
8 | Garde- corps / / 0,10
9 | Enduit en plitre 0,015 10,00 0,18

Tableau VI-3 : Evaluation des charges et des surcharges Paillasse
-charge permanente : G=7,26 KN/m’
-Surcharge : 0=2,5KN/m’?
Qui= (1,35G+1,501). 1m =13,55KN/ml
Qseri= (G+Q). Im=9,76 KN/ml
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b) Palier :
=0 Désignation ep (m) | Densité (KN/m3) | Poids KN/m?
1 | Poids propre du palier ep x 25 0,14 25,00 3,50
2 | Carrelage 0,02 22,00 0,44
3 | Mortier de pose 0,02 0,20 0,40
4 | Lit de sable 0,02 17,00 0,34
5 | Enduit de plitre 0,015 0,10 0,15
Tableau VI-4 :Evaluation des charges et des surcharges Palier
- charge permanente : G2=4,83KN/m?

- surcharge d'exploitation : Q=2,5KN/m?
Qu2= (1,35 G>+1,5 Q2).1m = 10.27 KN/ml
Qser2: (G+Q)1m = 7,33 KM/ml

Schéma statigue

N

VYVVVYVY VVVY VVV} f VVVVVVVVYVY Vi‘ VVVVYVYY

2. 4m 1.20m

Figure IV-7 Schéma statique des charges et surcharges (paillasse , palier)

3.5-Calcul du moment maximal :

SFA=0= Rs+Rs= (13,55x2,40) + (10,27x1,20) = 44,84 KN

)

2
> M/B=0=-R, x3,60+(13,55x2,4>) + (10,27 x 1’220

R4=23,73KN et Rp=2111KN
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Distance Schéma statique Effort tranchant (T) Moment fléechissant (M)
M M(x)=Rax-q,Xx>/2
> T(x)=R4-q1.x :
M(x=1,75)=20,78KN.
e <rd \l T()=0=>x=1,75m (x=1,75)=20,78KN.m
<x<24m v 7 -
R4 X=0= T(x)=R4 M©)=0

X=(2,4)= T(x)=-8,79KN

M (2,4)=17,93KN.m

2,4

q qu To)=Ru-24qs-qoc-2.4) | MO ~Rax-41-2:40-=7)
2,4sxs3,6m 222212 T: y, x=24 =T(x)=-879KN (x —2.4)"
T X T -qg—’
Ra x=3.6= T=-21.11KN 2
M(3,6)=0
ql ®
YYVYVYYVYY YYVYVYY V} \A4 V VYVVVVVYY Vi YVYYVVYVYY
Al B
2.4m 1.20m
A
23,73
1,75m >
21,11
M 17,93

20,78

Figure IV-8 diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissants
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Donc: Mxmax=21,68KN.m (x =1,54m)
D’ou : M7=0,85.21,68=18,43KN.m

Ma= 0,40.21,68=8,67KN.m
3.6-Ferraillage:

Tableau VI-5 : Ferraillage

Caracté | huravée=12cm Duwavée=0,9.h=10,8cm
= = =348M, ’ ’
ristique | happui=14cm b=100cm | Fe=400 | o, pa Dappui=0,9.h=12,6cm
6T12/ml
e 4¢8/ml
Travée 18,43 0,110 0,942 5,20 . 1,70 =2,01cm’
St=17cm
St=25cm
4T10/ml 4¢8/ml
Appuis 8,67 0,038 0,981 2,01 =3,14cm’ 0,785 | =2,01cm’
St=25cm St=25cm
Tableau VI-6 :Veérifications:
Condition Veérification
— 2
Condition de non | En travée 4 A6>’,748ém
ege 7 L _ 2 min
[fragilité Amin=0,23b.d.f12¢/Fe=1,30cm Vérifice
T 23,73 _
Justification vis @ vis | T=—7— = ————x10=0,22Mpa T <7
de l'effort tranchant bd 100x10.8 Srifié
T =min(0,13fi25, 5Mpa)=3,25Mpa vérifiée
Az oy May
Vérification au e 0 A=3,14en
-3 2
niveau des appuis | A= LIS (23,73x107° + M) =2,26cm? A>?’ 96cm
400 0,9x0,126 verifiée
A>226cm’

2-Veérification des contraintes a l'E.L.S:

En travée :
Mtser=13,16 ; As=6,78cm?/ml
Position de l'axe neutre:

2
bz —15xAs(d-y)=0

50y° +101,7y —1098,36=0=>y=3,78cm

-96 -




Chapitre IV Calcul des éléments non structuraux

Détermination du moment d'inertie:

I:%HSAs(d— y) =6812,15cm4

3
5, = M, <y = 13,16x10 x3,78=7,30Mpa

| 6812,15

G v =0,6xfc,, =15Mpa
6,. = 7,30Mpa< o v =15Mpa......... condtion vérifée

Sur appui:
Maser=6,19KN.m, As=3,14cm*/ml

Position de l'axe neutre:

2
bg ~15x As(d—y)=0

50y +47,1y —593,46=0=y=3,0lcm
Détermination du moment d'inertie

3
1=b% +15As(d—y)’ =5240,73cm4

M 6,19x10°
_ v —

. = x3,01=3,55Mpa
I 5240,73

G b =0,6xfc,, =15Mpa
G,. =3,55Mpa< G v =15Mpa......... condtion.vérifiée

3-veérification de La fleche:

Condition Vérification
1
hyl> E 0,033<0,0625 Condition non vérifiée
Mt
hy/l> 10 0,033<0,085 Condition non vérifiée
0
Ayb.d<4,2/f. 0,0063<0,0105 Condition veérifiée

Tableau VI-7 :_vérification de La fleche
Puisque deux conditions ne sont pas vérifiées, il faut calculer la fleche:

3-1-Centre de gravité de la section:

2

h
_ Y ALYi ) b.7 +n.As.d

; =6,37cm
> Al b.h+n.As

Yo
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3-2-Calcul du moment d'inertie:

A L bht-Yg )}
3
1o=16560.13cm*

Calcul de la fleche :

Iy +n.As(d-y,)’

Tableau VI-8 : Chargement

Charge permanente G = 7,26KN/ml
Charge d’exploitation O = 2,5KN /ml

Charge permanente sans revétement  |j = 5,32KN/m

Charge permanente avec revétement g=7,26 KN/m

Charge (G+Q)xb q=9,76 KN/m

Calcul des moments:

Moment correspondant a j : Mj = 0,75jL*/8 = 6,46 KN.m
Moment correspondant a g : Mg = 0,75.gL*/8 = 8,82 KN.m
Moment correspondant a q : Mg = 0,75.qL*/8 = 11,86 KN.m

Calcul des contraintes :

Contrainte correspondant a j : o; = Mj/(Asxz) =114,79Mpa.
Contrainte correspondant aj: oq = Mg/(Asxz) =156,73Mpa.
Contrainte correspondant aj: o4 = Mgq/(Asxz) =210,75Mpa.

Module de déformation du béton :

Module de déformation longitudinale
11000(f.2s ) | 32164,19Mpa
instantanée Ei

Module de déformation longitudinale
3700(f.2s ) | 10818,85 Mpa
instantanée Ev

Tableau VI-9 : Module de déformation du béton

Calcul des coefficients :

Coefficient p o p=As/ (bxd) = 0,00627

Coefficient instantané i : Ai = 0,05ft2s/ (2+ 3bo/b) p = 3,35
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Coefficient differée v : Av=042i=1234

Coefficient correspondant aj : wj =I-[1,75 ftzs/ (4p.cj+ft28)] = 0,26
Coefficient correspondant a g : ug =I1-[1,75 ft2s/ (4p.ogtft28)] = 0,37
Coefficient correspondant a q :  uq =I1-[1,75 ft2s/ (4p.o4+ft28)] = 0,50

Calcul des moments d’inertie :

(" Moment d’inertie correspondant aj :  Li =1,1x I/ (1+ i wj) = 9736,05cm*
Moment d’inertie correspondant a g :  Ioi = 1,1x I/ (1+ i ug) = 8134,02cm*

Moment d’inertie correspondant a q :  Ioi = 1,1x I/ (1+ i ug) = 6809,77cm*

KMoment d’inertie correspondant a v :  Li = 1,1x I/(1+ Av ug) = 12178,19cm?

Calcul de la fleche :
(La fléche correspondant a j - fii = Mj L? /10Eilji = 0,0027 cm.

La fleche correspondant a g foi = Mg L? /10FEilgi = 0,0044 cm.
La fleche correspondant a q fyi = Mg L? /10Eilgi = 0,0070 cm.
\La fleche correspondant a v fon = Mg L?/I10EvIvi = 0,0087 cm.
g

La fleche total : Aft = fgv— fji + fqi - fgi = 0,0086 cm.

La fleche admissible : Aftadm = L/500 = 360/ 500 = 0,72 cm.

~

Aft = 0,0086 < Aftagm = 0,72m............. Condition verifiée.

4) calcul de 2°"¢ type d'escalier :

1,20 m

1
1
1
1
1
1
1
1
»
Ll

k-

Figure IV-9 Schéma statique de l'escalier
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Calcul du nombre de marches :

H=385cm, onprend h=17 cm
Dou:n=H/h=85/17=5

Le nombre de contre marche est n=5 contre marche
Le nombre des marches est (n-1) = 4 marche
Avec g =1/(n-1) =120 /4 = 30 cm

D'apres la formule de BLONDEL on a :
59<2h+g<66

2x17+30=64 et59 <64 <66

L'inégalité est vérifiée, on a 4 marches avec g=30cm et h=17cm.

1
tgo = % =0,567 = 0.=29,54° = cosa = 0,87

Epaisseur de la paillasse (ep):

1 1 L L
—<eps—& <ep=
30 20 30cosa 20cosa.
& _ 120 <ep< _ 120 < 4,60 <ep<6,90cm , en prend: ep =10cm
30x0,87 20x0,87

1-2-Evaluation des charges et surcharges :

a)Paillasse :
Ep densité poids
=0 désignation
(m) | KN/m® | KN/m’
1 | Revétement en carrelage horizontal 0,02 22,00 0,44
2 | Mortier de ciment horizontal 0,02 20,00 0,40
3 | Litde sable 0,02 18,00 0,36
4 | Revétement en carrelage vertical epx 22 x h/g 0,02 22,00 0,25
5 | Mortier de ciment vertical epx20xh/g 0,02 20,00 0,23
6 | Poids propre de la paillasse epx25/cosa 0,10 25,00 2,87
7 | Poids propre des marches % x 22 / 22,00 1,87
8 | Enduit en platre ep/cos o 0,02 10,00 0,23

Tableau VI-10 : Evaluation des charges et surcharges Paillasse
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-charge permanente : G=6,65KN/m?
-Surcharge : 0=2,5KN/m’?
Qui= (1,35G1+1,501).1m =12,73KN/ml
Oseri= (G+Q).Im = 9,15KN/ml

Détermination des sollicitations: E.L.U
Q=12,73KN/ml

1.20m

4
v

0,4 Mo

b( y
Mt=1,83

Figure IV-10Détermination des sollicitations:E.L.U
Mo=qu I?/8 =12,73.(1,20)? /8 =2,29KN.m

0,15 Mo\
VAN

Moment sur appui :
0,15.Mp=0,15.2,29 = 0,34 KN.m
0,40 My = 0,40. 2,29 =0,92KN.m

Moment en travée :

Mt =1,83 KN.m 0=12,73 KN/ml

1.20m

»
>

A

0,34 N _ ’ 0,92
/\ b( /\
+
Mt=1,83

Figure IV-11Diagramme des moments fléchissant (KN.m)

7,15

+

VAN
- 8,12
Figure IV-12Diagramme des efforts tranchants (KN)
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Détermination des sollicitations: E.L.S
Os = G+Q = 9,15KN/ml
Mo=qu I?/8 =9,15.(1,20)? /8 =1,65 KN.m

Moment sur appui :

0,15.Mp=0,15.1,65 = 0,25 KN.m
0,40 My = 0,40. 1,65 = 0,66 KN.m

Moment en travée :

Mtsgr =1,32 KN.m

Le ferraillage :
Caracté | i~10cm | b=100cm | Fe=400 | o, =348Mpa d wavée=0,9.h=9cm
ristique
/ M(KNI’I’Z) H ﬁ Acgl(cmz) Aad(cm)/ml Ar:A(u/4 Ar adoptée
4T10/ml
=3, 14cm’ 398/ml
Travée 1,83 0,016 0,992 0,590 . 0,79 =1,51cm’
St=25cm
St=33cm
Tableau VI-11 : ferraillage
Les vérifications :
Condition Veérification
_ 2
Condition de non | En travée 4 Aijﬁém
eye, 7 _ _ 2 min
fragilité Amin=0,23b.d.fi29/Fe = 1,09 cm Vérifice
T 8,12 _
Justification vis a vis | T = bd = 100%9 x10=0,090Mpa T, <T,
de Ueffort tranchant | = _  in (0,13fu25,5Mpa) = 3,.25Mpa vérifie

Tableau VI-12 : Les vérifications

Toutes les vérifications a I'E.L.S sont satisfaites (méme vérification de type 1)

1I-Etude de La poutre paliére d’étage courant :

La poutre paliere est considérée comme semi encastrée sur les deux extrémités (poteaux).

I-Dimensionnement:

Selon le BAELY1, le critere de rigidité est:

L

290

290

_<h<—:>—£h£W:h:30cm

15

10

15

0,3d <b<0,4d = 0,3.27<5h<0,4.27 = b =30cm
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o Verification des conditions RPA99 (version 2003) :

b > 20cm 30 > 20........ .. conditio n verifiée
h>30cm = <30=30........ .. conditio n verifiée
E <4 ﬁ =1<4... condition verifiée
b 30

-Charge supportée par la poutre:

Poids propre de la poutre: 0,3x0,3x25=2,25KN/m

Poids du mur situé sur la poutre : 2,80x(1,53)=4,28KN/m

Réaction du palier sur la poutre :_Rb=21,11KN/m
G=27,64KN/m

Ona: qu=1,35(2,25+4,28) +21,11KN/m=29,93KN/m

-Calcul des sollicitations:

2
Mo= % —31,46KN.m

M=0,85.Myp=26,74KN.m
Mq.=0,4.Mo=12,58KN.m.

Le Ferraillage:
caracteristique | h =30cm b =30cm d= os =348Mpa | Fe=400Mpa
0,9h=27cm
/ M(KN m) H ﬂ A CAL (cmZ) A adopté (CI’I’Z 2)
En travée 26,74 0,086 0,955 2,98 4,62
soit 3T14
En appui 12,58 0,040 0,980 1,37 3,39
soit 3T12

Tableau VI-13 : Le Ferraillage

4-Vérifications:

4-1-Condition de non fragilité:
Amin>0,23b.d.fi2s /fe=0,98cm’
En travée: 4,62>0,98cm?

En appuis:3,39>0, 98cm?
4-2-Verification de la contrainte de compression du béton:

Qser:GZZ 7, 64KN/m

2
Mier= le :29, 06KN.m

Mi5er=0,85.29,06=24,70KN.m
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M,=0,4.29,06=11,62KN.m
En travée:
Position de l'axe neutre: As=4,62 cm’ ; d=27cm

by’
T—ISXAS(d—y):O

15y° + 69,3y —1871,1=0=> y =9,09cm

Détermination du moment d'inertie:

3
I= b% +15As(d—y)’ =29740,12cm’

3
o, =M oy 24701075 69 07 55Mpa
I 29740,12

G be =0,6% fc,, =15Mpa

6,. =07,55Mpa< G =15Mpa......... condition vérifice
Les armatures calculées a I'E.L.U conviennent

Sur appui:
As=3,39cm? = y=6,89cm
1=17587,02cm*

o = M o 11,62x10°

x 6,89 = 4,55Mpa
<=1 YT 758702 P

G he =0,6xfc,, =15Mpa

G, =4,55Mpa < G v = 15Mpa.......... condition vérifiée

1-Contrainte de cisaillement:

Tu
T, =

b.d
T= Q—2L =43,40KN

-3

o =B340 sunpa

0,30x0,27
T, = min{0,13t;28,5Mpa} =3,25Mpa
1, =0,54Mpa<T7T, =3,25Mpa........... conditionvérifiée.

1’ Y’a pas risque de cisaillement
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4-3-Armatures transversales:At:

-Diameétre des armatures At:

0;< min i,i,QL = min{8.57,30,10}
35710

On prend O,=8mm

-Espacement S;:

Si< min{0,9d.40cm} = min{24,3.40}cm
D'apres le R.P.A 99 (version 2003)
Zone nodale St< min{l 5em,100, }

Zone courante St<150, .

-Veérification de la section d'armatures minimale:

A1, > max{r—“.0,4MPa} = max{0,27;0,4} = 0,4MPa
b,.S, 2

AL 04306 hsem. (1)

S, 235

-Section des armatures transversales:

AT x fe S T, — 0,3K.f;
b.S.y,  0,9(sina + cosaos
A, S (0,54-0,3.1.2,1).30.1,15

=-0,015cm............ (2) rejetée
S, 0,9.1.235
A, 20,05.S,
On prend le max de (1) et (2) : on.prend:S, =15cm
A, =20,75cm?

Donc on prend A, =2,10cm? soit 4¢ 8

-Ancrage des armatures tendues:

1, =0,6.y°.f, =0,6x1,5? x2,1=2,835Mpa

La longueur de scellement droit [;:

, _ 9O _ 14x400
"4, 4x2,835

On prévoit une courbe égale a :r=5,50=7,7cm I L,

=49,38cm
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L, :d—(c+%+rj:27—(3+0,7+7,7):15,6cm

L,-2,19r—-L, 49,38-2,19x7,7-15,6

= — =9,04cm
1,87 1,87
-Calcul de la fleche:
Si les trois conditions sont vérifiées, il est inutile de vérifier la fleche.
Condition vérification
h /L>1/16 30/290=0,10>0,0625 Condition vérifiée
h,/L>M,,, /10.M, . 0,10>24,70/10.29,06=0,085 Condition Verifiée
A/bd <4,2f, 4,62/30.27=0,006<0,0105 Condition Veérifiée

Tableau VI-14 : Calcul de la fleche

Donc il est inutile de calculer la fleche.

Figure IV-13 Ferraillage de la poutre paliere:(30x30) cm?

3T12 3T12\
i ] 3T14§ 30cm
T

30cm

-Poutre palicre- -Coupe A-A-
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3-Etude d'un escalier a deux volées du (RDC):

2,60

2,55m §1,20m:

2,55m 1,20m

Figure IV-14 Etude d'un escalier a deux volées du (RDC)

3-1-Dimensionnement des marches et contre marches :
H=nxh=h=H/n
L= (n-1).g = g=L/(n-1)

H
+2Xx—=m
(n—-1) n

D'aprés BLONDEL on a :

Et puis : m n’>-(m+1+2H) n+2H=0 .... (2)

Avec : m=64 et H=374/2=187cm et [=255cm
Donc l'équation (2) devient : 64n’-693n+374=0

La solution de l'équation est : n=10 contre marches
Donc le nombre de marche n-1=9 marches

Puis: =E = & =18,70 cm
n 10

g:L:£:28,33 cm
n-1 9

D'apres la formule de BLONDEL on a :

59<2h+g<66

2x18,7+28,33=65,73 et59<65,73 <66

L'inégalite vérifiée, on a 9 marches avec g=28,33cm et h=18,7cm.

Selon le choix du plan de [’architecte.

18,7
28,33

tgo = =0,66 = o =33,42° = cosa = 0,83
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3.2-Epaisseur de la paillasse (ep):

LSepﬁi<:> L <ep< L
30 20 30cosa 20cosa
= _ 25 <ep< _ 25 < 10,24 <ep <15,36cm , en prend: ep =12cm
300,83 20% 0,83

3.3-Epaisseur de palier (ep):

v _12 _1445em
cosa 087

ev=

On prend : ep=15cm.

3.4-Evaluation des charges et des surcharges :

a)Paillasse :

Ep densité poids
=0 désignation

(m) | KN/m*® | KN/m?
1 | Revétement en carrelage horizontal 0,02 22,00 0,44
2 | Mortier de ciment horizontal 0,02 20,00 0,40
3 | Litde sable 0,02 17,00 0,34
4 | Revétement en carrelage vertical ep x22x h/g 0,02 22,00 0,29
5 | Mortier de ciment vertical epx20x h/g 0,02 20,00 0,26
6 | Poids propre de la paillasse epx25/cosa 0,12 25,00 3,61
7 | Poids propre des marches % x22 / 22,00 2,06
8 | Garde- corps / / 0,10
9 | Enduit en plitre 0,015 10,00 0,18

Tableau VI-15 : Evaluation des charges et surcharges Paillasse
-charge permanente : G=7,68KN/m?
-Surcharge : 0=2,5KN/m’?
Qui= (1,35G1+1,5Q1).1m =14,12KN/ml
Oseri= (G+Q).1m=10,18KN/ml
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b) Palier :
N= Désignation ep (m) | Densité (KN/m3) | Poids KN/m?
1 | Poids propre du palier ep x 25 0,15 25,00 3,75
2 | Carrelage 0,02 22,00 0,44
3 | Mortier de pose 0,02 0,20 0,40
4 | Lit de sable 0,02 17,00 0,34
5 | Enduit de plitre 0,015 0,10 0,15
Tableau VI-16 : Evaluation des charges et des surcharges Palier
- charge permanente : G2=5,08KN/m?

- surcharge d'exploitation : Q=2,5KN/m?
Qu2= (1,35 G>+1,5 Q2).1m = 10,61 KN/ml
QOser2= (G+Q).Im = 7,58 KM/ml

Schéma statique

N

VYVVVYVY V_\ VVVV‘;VVWVVVVVVVVV{V VVVVYVY

2.55m 1.20m

Figure IV-15 Schéma statique des charges et surcharges du (paillasse+palier)
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3.5-Calcul du moment maximal :

SF/h=0= Ra+Rs= (14,12x2,55) + (10,61x1,20) = 48,74 KN

2
ZM/B =0=-R, x3,75+(14,12x2,475*) + (10,61 x 1,20 )
R4=25,10KN et Rp=23,64KN
Moment fléchissant
Distance Schéma statique Effort tranchant (T) ™
M M(x)=Ru.x-q,x"/2
‘\/ T(x)=R4-q1.x :
Mx=1
N )r T()=0=x=1,78m (x=1.78)
7/ . —
0<x<2,55m | Ri 1 Xx=0=T1()=Ri 22, 31KN.m
M (0)=0
X=(2,55)=T(x)=- ©
M (2,55)=17,77KN.
10,.91KN (2,55)=17,77KN.m
T(x)=Ra-2,4q1-q2(x- M(x)=R4.x-q1.2,55(x-
a @ Sy 2.4) 5 55
T ) vass o - =
24<x3,6m | T x <l T
Ra 10,91KN (x —2.,55)°
_q2
x=3,75= T=- 2
23,64KN M(3.6)=0
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VYVVVVVVVVVYVYVY V} VYVVVVVVVVYVYY V‘ VVVVYVY

2.55m 1.20m

25.10

v

23.64

\ &

_/
2231 17,77

Figure IV-16 diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissants
Donc: Mxmax=23,71KN.m (x =1,52)
D’ou : M1=0,85.23,71=20,15KN.m
Ma=0,40.23,71=9,48KN.m
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3.6-Ferraillage:

Tableau VI-17:Ferraillage

Caracté | hwravée=12cm Drravée=0,9.h=10,8cm
= = =348M, ’ ’
Ristique | happui=14cm b=100cm | Fe=400 | o, pa Dappui=0,9.h=13,5cm
/ M(KNWZ) I3 ﬁ Acal(cmz)/ml Aad(cm)/ml A=A/ | Ar adoptée
6T12/ml
6780’ 498/m
Travée 20,15 0,122 0,935 5,73 " 1,70 =2,01cm’
St=17cm
St=25cm
4T10/ml 4¢8/ml
Appuis 9,48 0,037 | 0,9815 2,05 =3,14cm’ | 0,785 | =2,0Icm’
St=25cm St=25cm
1-Vérifications:
Condition Vérification
— 2
Condition de non | En travée 4 A‘i’z&m
oge, 7 o _ 2 min
fragilité Amin=0,23b.d fi12s/Fe=1,30cm Vérifice
T 25,10 _
Justification vis a vis =—=—"——x10=0,23Mpa T, <T,
de l'effort tranchant bd 100108 Srifié
. =min(0, 13fczg 5Mpa)=3,25Mpa vérifice
1 15
0, 9d _ 2
, . . A=3,14cm
Verification au. | s 9,48.10° A>2,96cm’
niveau des appuis + ——)=2,96cm? P
4 0,9%0,135 vérifiée
A>296cm’

Tableau VI-18 : Les vérifications

Toutes les verifications a l'E.L.S sont satisfaites (méme vérification de type 1)
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L'ascenseur :

1)-Introduction :

L'ascenseur est un appareil mécanique, servant a déplacer verticalement des personnes ou
des chargements vers différents étages ou niveaux a l'intérieur d'un batiment. 1l est prévu
pour les structures de cing étages et plus, dans les quelles ['utilisation des escaliers devient
tres fatigant.

Un ascenseur est constitué d'une cabine qui se déplace le long d'une glissiere verticale dans
une cage d'ascenseur, on doit bien sur lui associer les dispositifs mécaniques permettant de

déplacer la cabine (le moteur électrique; le contre poids; les cables).

systéme de contrile

roteur d'ascenseur

: > tambour Ctreuil)
electrique

rampe de - .
id cable ou systeme
i age de cibles

cage

cabine
d*ascenseur

systéme de

freinage contrepoids

amortisseur au sal

Figure IV-17 Ascenseur dans un batiment

2) Etude de l'ascenseur :

L'ascenseur moderne est mécaniquement composé de trois constituants essentiels :
o e treuil de levage et sa poulie
e la cabine ou la benne

e e contre poids
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La cabine et contre poids sont aux extrémités du cdble d’acier qui porte dans les gorges de la
poulie Le treuil soit :

- Pm « poids mort » : le poids de la cabine, étrier, accessoire, cables.
- Q :lacharge en cabine
- Pp :le poids de contre poids tel que Pp=Pm+%
Dans notre projet, l'ascenseur est spécialement aménagé en vue du transport des personnes
D’apres la norme (NFP82-201), la charge nominale est de 675 kg pour 9 personnes avec une
surface utile de la cabine de 1,96 m?.
Ses dimensions selon (NFP82-22)
- Largeur  : 1,58 m
- profondeur : 1,86 m
- hauteur  :2,2m
- la largeur de passage libre : 1,20m
- la hauteur de passage libre : 2,00m
- la hauteur de la course  : 34,34m

La surface latérale S= (2x1,86+1,58)x2,2=11,66m?

P 1,90 m
AE
A .
& Z [ — Le contre poids
=
g = R La cabine
2 | =2
A
B 0,2 m
v 7 E

+tHHt——mmr >

0,35m 1,58 m 0,35m

Figure IV-18 vue en plan de l'ascenseur

L ’épaisseur de la dalle qui supporte l’ascenseur : ho=15 cm

Soit (S) la surface des parois :
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a)Le poids mort :

Poids de la cabine: S=(2x1,86+1,58)x2,2=11,66 |M1 =11,5x11,66x2,0 = 268,18 kg
m?

Poids de plancher : §=2,60x1,9=4,94 m? M2 = 110x4,94= 543,4kg

Poids du toit : M3 = 20x4,94 = 98,8 kg

Poids [’arcade : M4 = 60+(80x1,7) = 196 kg
Poids de parachute : M5 =40kg

Poids des accessoires : M6 = 80 kg

Poids des poulies de mouflage : M7 = 2x30 = 60 kg

Poids de la porte de cabine :S=2x1=2,0m? M8 =80+ (2x25) =130 kg

i=8
-Le poids mort total est : P_ = Z:Mi =1416,38kg
i=l1

-le contre poids : Pp = Pm+% =1416,38 + % =1753,88kg

b) calcul de la charge de rupture :
Selon (NFP-82-202), la valeur minimale du coefficient du sécurité Cs est de 10 et le

D
rapport ] ; (D : diameétre du poulie et d : diametre du cable)

Est d’au moins de 40 qu’elle que soit le nombre des tirons

Prenons %:45 etD=500mm =d=12,22 mm

Ona:C=CsM......... (1)
Avec Cs: ceefficient de sécurité du cable
C,: quotient de la charge de la rupture nominale de la nappe du cable.

M : charge statique nominale portée par la nappe

M=Q +P,+Mg............ (2)

M, : Poids du cable.

On néglige My devant (Q+Pn) (Mg<<Q+P,) =>M=Q+P
Donc Cr = Cs.M= Cs.(Q+P)=12(675+1416,38)=25096,56kg

C’est la charge de rupture effective, elle doit étre devisée par le coefficient de cablage
« 0.85 »
C - 25096,56

T

=29525,36kg

La charge de rupture pour « n » cdble est : Cr=Cy (i cableyX M X n
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Avec m : type de mouflage (2brins, 3brins, ...)
n : nombre des cdble
Pour un cable de d=12,22 mm et m=2 on a : Cy (1cabie)=8152kg

C, 29525,36
n= =

Creamig XM 81522

Le nombre de cables doit étre pair et cela pour compenser les efforts de tension des cdbles.

=1,81 Soit n =2 cables.

Le poids des cdbles (M,)
M, =mxnxl

m : la masse linéaire du cable m=0,515 Kg/m
[ : longueur du cable = 34,34 m
n : nombre des cdables = 2.

Me=mxnxl=0515x2x3434=3537kg
(2)=M = Q +Pu+tMg= 675 +1416,38+35,37= 2126,75kg

Veérification de C; :
Cr=Cricaeyxmxn=8152x2x2x0,85=27716,8 kg

Cr=CM — Ci=C/M = 277168 =13,03>12 ........ verifiée
2126,75

Calcul de la charge permanente total G:

G=P_ + Pp +P i +Mg

Le poids de (treuil + le moteur) : Pyewii = 1200 kg
- La charge permanente totale : G =1416,38+1753,88 +1200 +35,37= 4405,63 kg
- la surcharge : Q =675 kg

Qu = 1,35G+1,50 = 6960,10 kg

Verification de la dalle au poinconnement :

La dalle de I’ascenseur risque le poingonnement sous [’effet de la force concentrée
appliquée
par l’'un des appuis du moteur (supposé appuyer sur 04 cotes) .
La charge totale ultime : qu = 6960,10 kg
Chaque appui regoit le i de cette charge qu

Soit :qola charge appliquée sur chaque appui

G0 = ‘17:' _ 096010 _ 1546,025kg
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Selon le BAEL 91 la condition de non poingonnement a vérifier est :

f
q, <0.045p h,.—=

qJo
Yo /
h0/2 450
ho=15 cm
h,/2
— P C—p<—>
7.5 10 7.5

Figure IV-19 Vérification de la dalle au poingonnement
Avec :

qu: charge de calcul a I'E.L.U
ho : Epaisseur totale de la dalle.
uc : Périmetre du contour au niveau du feuillet moyen.

La charge concentrée qo est appliquée sur un carré de (10 x10) cm?

n,=2(U+V) ; hy=15cm
{U=a+h,=10+15=25cm
{ V=b+h,=10+15=25cm
B, =2(25+25)=100cm

= 0.045%100x15 x¥ =11250kg > q, = 1740,025kg

Donc il n’ya pas de risque de poingonnement.

Evaluation des moments dus aux charges concentrées :
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Figure IV-20 Evaluation des moments dus aux charges concentrées
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Distances des rectangles :

1) le rectangle (1) :

U=120 cm
V=155 cm

2) le rectangle (2):

{U =T70cm
V =155cm

3) le rectangle (3)

{UleOcm
V =105¢m

4) le rectangle (4):

U=70cm
V=105cm

A

1x=1,90m

v

v1=0,25

v3=1,05

<+—>

v3=0,25

e
e

Pt
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Figure IV-21 Distances des rectangles

Les moments suivant les deux directions :

M, =(M, + VM, )P
M, =(M, +VM,)P

Avec Vv : ccefficient de Poisson

ALELU (v=0)

M, =M,P
M, =M,P
P=P'S

La charge surfacique appliquée sur le rectangle A (25x25)cm? est :

pro S _

1740,025
uv 0,25.0,25

= 27840,4kgm’

Les résultats des moments isostatiques des rectangles (1),(2),(3)et (4) sont résumés dans le
tableau suivant: Lx=1,90m ;
Les moments dues aux charges concentrées :

Ly=2,60m

Rectangle | u v M Mz | Surface P’ P=P'.S Mx My
L L_y S(m?) | (Kg/m?’) | (Kg) | (Kg.m) | (Kg.m)
1 0,63 ] 0,60 ] 0,092 | 0,048 | 1,86 | 27840,40 | 51783,14 | 4764,05 | 2485,59
2 0,37 ] 0,60 | 0,120} 0,055 | 1,085 | 27840,40 | 30206,83 | 3624,82 | 1661,37
3 0,63 ] 0,40 ] 0,103 ] 0,065| 1,26 | 27840,40 | 35078,90 | 3613,13 | 2280,13
4 0,370,401} 0,138 | 0,077 | 0,735 | 27840,40 | 20462,69 | 2823,85 | 1575,63
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M,, =M, —M,, -M_, +M_, =349,95 Kg.m
M,, =M, ~M,~M, +M,, =119,72Kg.m

Moments dues aux charges reparties (poids propre):

Chargement :

Lx=1,90 m
Ly=2,60m ho=15cm

- poids propre : G=0,15x 2500 = 375 kg/m
- charge d'exploitation : Q = 100 Kg /m
Charge ultime: qu=1,35G+1,50=656,25kg/m

Sollicitations :
. 1,9
= l_x = 2;6 =0,73>0.4= La dalle travaille suivant les deux sens
y b
M,, =p,.q,.1;
M, =n,M,
w, =0,0646 M,,=153,04kg.m/n
a=0.73=: " =
u, =0,4780 M,,=73,15kg.m/m

Les moments appliqués a la dalle:

M,y =M, + M,, =349,95+153,04=503kg.m

0,5Mx
My, =M, +M,, =119,72+73,15=192,87kg.m ’ v
Moments retenus :
En travée: 0,75 Mox
Mu=0,75.Mox=377,25 kg.m/m
My = 0,75.My, =144,65 kg.m/m ) 5M>OX
Sur appuis: < >

0,5Mox DN\ A 0,5Mox

Max = May = 0,5.Mox=251,5 kg.m/m
0,75May

Figure IV-22 Les moments appliqués a la dalle

Calcul du ferraillage de la dalle:

Le ferraillage se fait sur une bande de (1m) de largeur

Données :

e Largeur de la poutre b=100cm.

e Hauteur de la section h=15cm
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Chapitre IV Calcul des éléments non structuraux

o  Hauteur utile des aciers tendus d=0,9h=13,5cm.

e Contrainte des aciers utilisés fe=400 Mpa, ocs=348Mpa

e Contrainte du béton a 28 jours fc2s=25 Mpa, foc=14,17Mpa.
e Contrainte limite de traction du béton ft2s=2,1Mp

o Fissuration peu préjudiciable

% En travée :
» Sens L,:
Le moment ultime: My =377,25 kg.m =3772,5 N.m

Le moment réduit p, :
M 3772,5

— tx —
! bxd*xc,, 100x(13,5)*x14,17

n=0,015—k 58 —0,9925

=0,015<yu, =0,392—> A" =0.

. . M, 3772,5
La section d'acier (Asy): As, =

= =0,81cm?/ml
Bxdxo, 0,9925x13,5x348

> Sens Ly:
Le moment ultime: M. =144,65 kg.m =1446,5 N.m

Le moment réduit u, :

M, 1446,5
bxdxc,, 100x(13,5)x14,17
1= 0,006—= 58 — 0,997

m =0,006<p, =0,392— A’ =0.

M 1446,5
La section d'acier (4Asy): As, = & = - =0,31cm?ml
Bxdxo, 0,997x13,5x348
s Sur appui:
Le moment ultime:Max =May =251,5 kg.m =2515 N.m
Le moment réduit p, :
M 251
pn= B = >15 =0,0097<y, =0,392—> A’ =0.
bxd*xc,, 100x(13,5)*<14,17
1=0,0097—22 58 —0,9955
M 2515
La section d'acier (Asy): As, = - =0,54 cm?/ml

Bxdxo, 0,9955x13,5%348
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Section minimale des armatures:

Puisque ho=15 cm (12 cm <ho <30 cm)
On peut appliquée la formule suivante:
o SenslLy:
Ay min= 8.ho (m)=8.0,15=1,20 cm?/ml.
{Aty = 0,31 cm*’ml < Aymin =1,20 cm*/ml — on prend Aty= Aymin =1,20 cm*/ml

Aay = 0,54 cm*’/ml< Aymin =1,20 cm?’’ml — on prend Aay= Aymin =1,20 cm*/ml

e Sens Lx:

Axmin = Aymin[?)_Taj = 1520(3 _3,73) = 1,36cm2 /mL

{ Ate = 0,81 cm?/ml < Axmin =1,36 cm?*/ml — on prend At,= Axmin =1,36 cm*/ml

Aax = 0,54 cm?ml< Axmin =1,36 cm?*/ml — on prend Aax= Axmin =1,36 cm%/ml
Choix des aciers:

Le diametre: ho =15¢cm = 150 mm
Ona: ¢Sfl—(")<:>¢S15mm.

v’ En travée:

= Sens Lx:
(At. =1,36 cm*/ml 5T10 p.m = 3,93 cm*/ml
{ St <min (2ho, 25 cm) = {Stx =20 cm
\ Sty < cm 25
Sens Ly:
(Aty=1,20 cm?/ml 4T8 p.m = 2,01 cm*%ml
< Sty <min (3ho, 33 cm) = {Sty =25cm
| Stys33cm
V' Sur appuis (chapeaux):
{Aa=1,36 cm?/ml = {5T10 =3,93 cm*/ml
St<25cm St=20 cm
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Nécessité de disposer des armatures transversales :

1) La dalle est bétonnée sans reprise

2) Tu - Tu

\Y _
avec : 1, = b“(‘i" et T = 10'3h° .min(0,13f c,;5Mpa)
V,w ={ Vi +V, Sens Lx

= {Vy +V, Sens Ly

On calcule Vx et Vy:( efforts tranchants dus aux charges reparties):

Vx = qu 2x ’VX > VY
0>04=> I+
LX
Vy = qu 3
1,9 1
V. =6562,5-2x =4567,31N=4,57KN
X 0,73
1+——
Donc : 2
Vy = %’52 =4374,8N=437KN=<V_

On calcule Vv et Vu (efforts tranchants dus aux charges localisées):

vyo_Pu 1740025 55 50kN
2u+v  2.0,25+0,25

1740,025

(Vv= f—ué\/u) PN = 23,20KN
U

Comme (u=v=25 cm)=>Vu=Vv=23,20 KN

Donc l'effort total Vips:
= Sens Lx: Vi=Vx+Vv =4,57+23,20=27,77 KN
» SensLy: Vie=Vy+Vu=4,37+23,20=27,57KN

D ou: Viemmax (Vieex, Viey
Vie=27,77 KN

Donc:
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vV, 27,77.10°

— tot

T hd T 1000.135

=0,205MPa.

15em<h;=15cm <30cm

Tu < Tulim =

1, =0,205MPa < Tuim =

0.h

0

10.0,15

on vérifiée que:

.min(0,13fc,,;5Mpa)

.min(0,13.25 ;5Mpa) =1,625 MPa

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

-Les vérifications a L’E.L.S :

- Calcul des sollicitations a L’E.L.S :

a) charge localisée:

Mox = (M[+VM2)p,ser
Mo, = (M2+v M)p'ser

Paser
P’ser:CIser S =—=.95'

aser

Qeer = )
u.v

u.v

Avec:v=0,2(E.L.S)

1
P. =(G+Q)—
aser ( Q) 4

P ser=(4405,63+675).1/4=1270,16 kg

Donc:qser=1270,16/(0,25)°=20322,56 kg/m’
P'ser=20322,56.S'

condition vérifiée

Les résultats des moments isostatiques des rectangles (1),(2),(3)et (4) sont résumés dans le
tableau suivant:

rectangle | U/Lx | V/Ly M; M; | §'(m?) | Plse=qserS' | Mox(kg.m) | Moy(Kg.m)
1 0,63 | 0,60 | 0,092 | 0,048 | 1,86 37799,96 3840,47 2509,92
2 0,37 | 0,60 | 0,120 | 0,055 | 1,085 | 2204998 2888,55 1741,95
3 0,63 | 0,40 | 0,103 | 0,065 | 1,26 25606,42 2970,34 2191,91
4 0,37 | 0,40 | 0,138 | 0,077 | 0,735 | 14937,08 2291,35 1562,42

- Moment due aux charges localisées :

MOXC = MOXI —M0x2 _M0x3 +M0x4 = 272’93 kg-m/m
Moye= Moy -Moy2 -Moys +Moys = 138,48 kg.m/m

b- Moment due aux charges réparties (E.L.S):

G=0,15.2500 = 375Kg/m?*; ep =15cm
0O =100kg/m? .

Qser =100+375 =475 Kg/l’l’lz
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o= i" =0,73 > 0,4 — ladalle travaille dans les deux sens
y

u, =0,0708
u, =0,6188

M, =p,.q, 1% =0,0708.475.1,9° = 121,40kg/m
M,, =.u, M, =0,6188.121,40 = 75,12 kg.m/m

a=09(ELS)= {

Les moments appliqués au centre de rectangle d'impact seront donc :
Mox= Moxet+ Mow=272,93+121,40=394,33 kg.m

Moy= Moye+ Moy=138,48+75,12=213,60 kg.m

Les moments en travées et en_appuis :

M, =0,75M_, =295,75kg.m

M, =0,75M,, =160,20kg.m

M,, =M, =0,50M_ =197,16kg.m

- verification des contraintes dans le béton :

% Suivant Ly :
v’ En travée :

Mt =2957,5N.m ;A, =3,93cn/mL; A'=0

Position de ’axe neutre (y) :
Y= by*/2+nAs’(v-d)-nds(d-y)=0
Ona:

As’=0 et n=15

D’ou :

50y*-15.3,93(13,5-y)=0

Donc : y=3,44cm

Calcul du moment d’inertie:

I= by’/3+154s (d-y)’

1=100. (3,44)3/3+15.3,93(13,5-3,93)?
1=6755,85cm?

La contrainte dans le béton op. :
ove=K..y= (Mser/l).y
obe =(2957,5/6755,85).3,44=0,999=1,50 Mpa
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La contrainte admissible du béton oy, :
0bc=0,6 fc2s=15MPa
Alors :

65 =1,50 Mpa< 6pe-15MPa ..................condition vérifiée
Donc les armatures calculées a I'E.L.U conviennent.
v’ sur appuis :
Mupp=197,16 kg.m A.=3,93cm*ml , A" =0.
Position de [’axe neutre (v) :

Y=3,44cm

Moment d’inertie (1):
1=6755,85 cm?

La contrainte dans le béton opc :
ove=K..y= (Mser/l).y
obe =(1971,6/6755,85).3,44=1,00 Mpa

La contrainte admissible du béton op. :

0p:=0,6 fc2s=15MPa

Alors :
o =100 Mpa< obe=I15MPa ..................condition verifiée
Donc les armatures calculées a I'E.L.U conviennent.
% Suivant L, :
v En travée :
Mt, =160,20kg.m ;A =2,0lcm*ml ;A'=0
Position de I’axe neutre (y) :
Y= by*/2+nA;’ (y-d)-nAs(d-y)=0
Ona:
As’=0 et n=15
D’ou :
50y*-15.2,01(13,5-y)=0

Donc : y=2,57cm
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Calcul du moment d’inertie:

I= by?/3+154s (d-y)

1=100. (2,57)%/3+15.2,01(13,5-2,57)>
1=4167,69 cm*

La contrainte dans le béton cp. :
ovc=K..y= (Mser/l).y
obe =(1602/4167,69).2,57=0,99 Mpa

La contrainte admissible du béton _op. :

opc=0,6 fc2s=15MPa

Alors :

65 =0,99 Mpa< ope-15MPa ..................condition vérifiée

Donc les armatures calculées a I'E.L.U conviennent.

Disposition du ferraillage:

-Arrét des barres :

C’est la longueur nécessaire pour assurer un ancrage total.

Fe400 ; fe2s=25MPa.

Donc : Ly=40® = 40.0,8 = 32cm.

* Cas des charges uniformes.

Arrét des armatures en travée et des chapeaux par moitié, les aciers traversant le contour et
ancrés au de la de celui-ci.

Arrét des barres sur appuis :

1 M.
L;=max (L ,'1(0,3 4 ] Ly)=max (32cm ; 40cm).
Ox
Li=40cm.
L>=max (Ls.L1/2) = max (32cm ; 20cm)
L>=32cm.

Arrét des barres en travée dans les deux sens :

Les aciers armant a la flexion la région centrale d’'une dalle sont prolongés jusqu’aux
appuis a raison d’un sur deux dans le cas contraire, les autres armatures sont arrétées a une
distance des appuis inférieurs au Lx /10 de la portée.

Lx /10=190/10=19 cm
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Armatures finales :

Suivant Ly : A=3,93cm?/ml soit5T10 /mL avec Si=20cm
Aa=3,93cm?¥ml soit5T10 /mL avec S/=20cm

Suivant Ly : A=2,01cm?/ml soit 418 /mL avec Si=25cm
Aa=3,93cm¥ml 50it5T10 /mL avec Si=20cm

Ly=2,60m

A 5T10/mL -T—

Lx=1,90m

5T10/mL

Figure IV-23 Ferraillage Supérieur du panneau de dalle d ascenseur

—— 4T8/mL

5T10/mL

Ferraillage inferieure de panneau de dalle d ascenseur
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Voile de la cage d’ascenseur :
D'apres le R.P.A 99 (version 2003); l'épaisseur du voile doit étre > 15 cm.

On adopte une épaisseur ep =20 cm.
Dans notre cas le voile de la cage d’ascenseur n’est pas un élément porteur, il sera ferraillé

par:
Amin=0,1% b.h = 0,01.100.20 = 2cm?’/ml

Le voile est ferraillé en deux nappes avec 5T10/ml soit (Audopre = 3,93cm*/ml)

L’espacement $=20cm.
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Chapitre VI : Etude du vent

ETUDE DU VENT

I-présentation générale:

La présente étude consisté a fournir les procédures et principes généraux pour la
détermination des actions du vent sur l’ensemble de la construction et sur ses différentes
parties, le document technique réglementaire (DTR C2-47) intitulé "Reglement Neige et vent-
(R.N.V.99)" fournit les procédures et principes généraux pour la détermination des actions

On déterminera la pression dynamique du vent et les coefficients de pression nette
l'ouvrage se comporte comme une console verticale encastrée dans le sol soumise a une
pression dynamique répartie sur la hauteur.

Les caractéristiques de la construction :

. Située a zone I de vent
. Le site: site plat C(z)=1(coefficient de rugosité)
. La pression dynamique de référence q.¢(N/m?) pour les constructions permanentes ;elle est

donnée par le tableau suivant en fonction de la zone de vent :

Zone Vier (m/s) qrér (N/m?)
I 25 375
17 28 470
yi/4 31 575

. La vitesse de référence du vent, V¢ est la vitesse moyenne sur dix minutes mesurée
dans les conditions conventionnelles avec une probabilité de dépassement égale a 0,02(ce qui
correspond a une période de retour de 50 ans).
grer est calculée par: qrer =0,5xp x V 2 ou p (en kg/m?) est la masse volumique de l'air égale
a 1,20 kg/m’,

La catégorie de terrain :

La catégorie de notre terrain est la catégorie (IV), elle est donnée dans le tableau suivant,
ainsi que les valeurs des parametres suivants :

-K7, facteur de terrain,

-Zy (en m); parameétre de rugosité,

~Zmin (en m); hauteur minimale,

-&; ceefficient utilisé pour le calcul de ceefficient Cy :
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Catégorie de terrain Kr Zo(m) | Zmin(m) | &

(IV): zone urbaine dont aux moins 15% de
la surface est occupée par des bdatiments de | 0,24 1 16 0,46
hauteur moyenne supérieur a 15m.

Calcul de l'action du vent :

1.1-principe de calcul:

% Les actions du vent sont proportionnelles a la projection de la surface considérée
dans un plan perpendiculaire a la direction du vent, appelée maitre-couple

s Pour la ditermination de l'action du vent, on distingue la catégorie de la
construction.

Catégorie I (regroupe l'ensemble des bdtiments a usage d'habitation, administratif,

Scolaire, industriel ...)

% Pour une direction du vent donnée, on doit effectuer les opérations suivantes:

Veérification a la stabilité d'ensemble de la construction:

Pour déterminer la force qui tend a renverser la construction on doit effectuer les opérations

suivantes:

1) Ditermination de coefficient dynamique Cq:

Doit étre déterminée a l'aide de 'abaque donnée dans la fig.3.1
On a : pour les dimensions suivantes:

- la hauteur total =38,19 m

- lalargeur b =31,60 m

- lalargeurd =1582m

Direction V> > /4 38,19m

Direction V;

4,32m

—>
31,60
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La structure du bdatiment étant en béton armé, on utilise I'abaque de la figure 3.1 de
La RNV99 pour déterminer le coefficient

Ona:h=3819m et b=31,6 m
Suivant la direction du vent V1 on a: Cd1=0,9 4<1,2
Suivant la direction du vent V2 on a: Cd2=0,96 <1,2
2) Détermination de la pression dynamique du vent qiyn:

Qayn= qrér-Ce  (N/m?) avec: qror =375 N/m?

Ce:coefficient d'exposition au vent, il tient compte des effets de la rugosité du terrain,

De la topographie du site et de la hauteur au-dessus du sol.

7xK
Ce(z) = Ct(z)z X Cr(z)z X 1 + #
C.) XCyn

C: : coeff. de rugosite  Ci=1

C; : coeff- de topographie

K7 : facteur de terrain K1=0,24

(z) :(en m) hauteur considérée

On détermine le coefficient d'exposition C. a chaque hauteur considérée
D'abord on calcule le coeff. de topographie C,) :

Cre)=Kr .Ln(Z/Zy)..................poUl Zmin <Z <200 m

Cro)=Kr .Ln(Znin/Zy)... ... ...........pour Z< Znin

(Zmin=16 m, Z0=Im)

Le tableau suivant résume les valeurs de la pression dynamique du vent

Z(m) Znin(m) | Ci(3) Ci(z) Ce(2) qref qayn(N/m?)
3,00 16 1,00 0,665 1,56 375 585
6,74 16 1,00 0,665 1,56 375 585
9,80 16 1,00 0,665 1,56 375 585
12,86 16 1,00 0,665 1,56 375 585
15,92 16 1,00 0,665 1,56 375 585
18,98 16 1,00 0,706 1,68 375 630
22,04 16 1,00 0,742 1,80 375 675
25,10 16 1,00 0,772 1,89 375 709
28,16 16 1,00 0,801 1,98 375 741
31,22 16 1,00 0,826 2,07 375 776
34,28 16 1,00 0,848 2,14 375 803
37,34 16 1,00 0,869 2,21 375 829
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3) Coefficient de pression extérieur Cp. et intérieur Cp; :

» Jes valeurs des coefficients de pression extérieure pour les constructions a base en forme
rectangulaire comme dans notre cas est donné dans la figure suivante:

*  Pour la pression intérieur Cp; dans le cas des bdtiments pour les quels i, ne peut étre
déterminée (dossier technique incomplet par exemple), les valeurs extréme peuvent étre
utilisées : Cp;=0,8 et Cp;=-0,5

Calcul de la pression du au vent:(q;)

Les pressions q; sont calculées a l'aide de la formule suivante:

4= Ca -qayn(z-(Cpe —Cpi) [ N/m’|

1-Direction Vi du vent :

On détermine la pression q; dans chaque face de la tour (A, B, C, D) : [Cd=0,94, Cpi=-0,5]
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2-Direction V> du vent: [Cd=0,96, Cpi=-0,5]

S| 4|B|C|D|A|B|C|D|A|B|C|D|A|B|C|D|A|B|C|D|A|B|C|D|A|B|C|D|A|B|C|D
S
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S| o o o % A B B A N NN NS SSSYYYYYNYYYSS S S Y Y Y N
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S
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Calcul de la résultante des pressions agissant a la surface de la construction :

En général, la force résultante (R) se décompose en deux forces:
* une force globale horizontale F,, qui correspond a la résultante des forces
horizontales agissant sur les parois verticales de la construction
% une force de soulevement F, qui est la composante verticale des forces appliquées a la
toiture.
Dans notre construction on n'a pas de toiture, alors F,=0 est sera donc:
R=F,=YF..w=2% (q;.Sj)) [en NJ
Avec: X : deésigne la somme vectorielle (pour tenir compte du sens des forces)
qj - en (N/m?) la pression du vent.
S; - en (m?) air de l'élément de surface j.
Donc en détermine la force horizontale (Fw) parallele a la direction du vent considérée dans
les deux faces perpendiculaires a cette force, (face A etD) a chaque niveau :

Fw=q; .5;
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1) suivant la direction V;:

Face A D Fw=2Fws+Fwp
Niveau Si=b.h(m? qi(Nm?) | Fwy Si=b.h(m? qi(Nm? | Fwp [KN]
1ausen | 3! ’?zfo’? N 796,86 | 400,44 | 58225’“]1 (;’59 2= 55 135,8 386,59

31,60x3,06= 15,82x3,06=
6 96.70 829,08 | 80,16 18 41 5922 | -2,86 77,3
7 96,70 888,30 | 85,87 48,41 63,45 | -3,04 82,83
8 96,70 933,04 | 90,22 48,41 66,65 | -3,22 87
9 96,70 975,16 | 94,28 48,41 69,65 | -3,37 61,91
10 96,70 1021,22 | 98,73 48,41 72,95 | -3,53 95,2
11 96,70 1056,75 | 102,16 48,41 7545 | -3,65 98,51
12 3,5x3,06=10,71 | 1090,96 | 11,67 | 8x3,06=24,48 | -77,93 | -1,88 9,79

FWtotal=899, 13Kn

La force horizontale globale suivant la direction V; du vent est: Fw=899,13 KN

2) suivant la direction V>:

face A D Fwi=2Fws+Fwp
niveau Si=b.h(m? qi(N/m? | Fwg Si=b.h(m? qi(Nm? | Fwp [KN]
15,82x15,92= 183,8 | 31,6x1592= X
er eme ’ 4 i ] i _
1°"au5 23185 730,08 | °°7 503.07 56,16 2%1 155,68
15,82x3,06= 31,6x3,06=
6 Y 787,24 | 38,10 96.70 60,48 | -5,84 32,26
7 48,41 842,4 | 40,76 96,70 64,8 |-627 34,49
8 48,41 884,83 | 42,80 96,70 68,064 | -6,57 36,23
9 48,41 924,79 | 44,73 96,70 71,14 | -6,87 37,86
10 48,41 968,49 | 46,86 96,70 74,50 | -7,20 39,66
11 48,41 1002,15 | 48,50 96,70 77,90 | -7,53 40,97
12 8v3,06=24,48 | 1034,60 | 2531 | 3% 0]6:] 071 7959 | -0,85 24,46

FWtotal=401, 61K

n

La force horizontale globale suivant la direction V> du vent est: Fw=401,61 KN

% par comparaissant entre les forces horizontales dues au séisme et celle du au vent, on

remarque que les efforts sismiques sont tres importants que les efforts du au vent,

Donc on prend-en considération dans le calcul les efforts sismiques.
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CHARGEMENT DES PORTIOUES

1) -Etude sous charges verticales et horizontales :

I-1- Introduction :

L’étude sous charges verticales et horizontales nous permet de déterminer tous les efforts

Qui sollicitent les éléments (poteaux et poutres, voiles) dans les déférents noeuds et travées.
Pour Déterminer les sollicitations on a utilisé le programme ETABS v9.5 ce qui nous a
permet de Calculer les portiques.

2- Les combinaisons de calcul :

Les combinaisons des actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont
données ci-dessous, les éléments de la structure doivent étre dimensionnés par les

combinaisons des charges sur la base des réglements [BAEL 91 et R.P.A 99 (version 2003)]

% Poutres :
- sollicitation du 1°" genre (BAEL 91)
1,35G+1,5Q
- sollicitation du 2°™ genre [RPA 99 (version 2003)]
" [0,8G+E
» |G+O+E
% Poteaux :

- sollicitation du 1°" genre (BAEL 91)

1,35G+1,5Q
- sollicitation du 2°™ genre [RPA 99 (version 2003)]
* | G+Q+E
" [ 08G*E

Avec :

G : Charge permanente
Q : Charge d’exploitation
E : Effort sismique
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-Le chargement :

Pour la détermination du chargement du portique, on calcule les charges supportées par la
poutre De part et d’autre

Sens longitudinal : « poutre principale (35x40) cm? »

Portique de rive (4), (J): L=L;/2=4,6 /2=2,30 m

Niveau

Charge Wi (1)

Charge Gr(t/m)

Surcharge Q(t/m)

11°"¢ Terrassel

Acrotere :0,7x0,1x2,5=0,175

Plancher :2,30x0,545=1.25

Poutre:0,35x0,40x2,5=0,35

1,78

0,1x2,30=0,230

Zeme_ . .Ioeme

Plancher 2,3x0,514=1,18

Poutre: 0,35x0,40x2,5=0,35

Surcharge :0,230

1,53

0,15x2,30=0,345

19¢(RDC)

Plancher :2,3x0,6=1,38

Poutre:0,35x0,40x2,5=0,35

1,73

0,40x2,30=0,92

-Portique intermédiaire (B),(I):L=L; /2+L> /2=4,6/2+3,15/2=3,88 m

Niveau Charge Wi (1) Charge Gr(t/m) Surcharge Q(t/m)
11¢me Plancher: 3,88x0,545=2,1146 2,46 0,388
Terrassel Poutre: 0,35x0,40x2,5=0,35
2eme ] Qeme Plancher: 3,88x0,514=1,99 2,95 0,582
Poutre: 0,35
Mur :2,71x0.28x0.8=0,607
1°*(RDC) Plancher: 3,88x0,60=2,328 2,68 1,55
Poutre: 0,35
-Portique intermédiaire (C),(H):L=L; /2+L> /2=3,15/2+3,05/2=3,10 m
Niveau Charge Wi (1) Charge Gr(t/m) Surcharge Q(t/m)
11¢me Plancher: 3,10x0,545=1,69 2,04 0,310
Terrassel Poutre: 0,35x0,40x2,5=0,35
2eme, 10°me Plancher: 3,10x0,514=1,59 1,94 0,465
Poutre: 0,35
Surcharge :0,15x3,10=0,465
1°*(RDC) Plancher: 3,10x0,60=1,86 2,21 1,24

Poutre: 0,35

Surcharge :0,4x3,10=1,55
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-Portique intermédiaire (D),(G):L=L; /2+L>/2=3,05/2+3,40/2=3,23 m

Niveau Charge Wi (1) Charge Gr(t/m) Surcharge Q(t/m)
11¢me Plancher: 3,23x0,545=1,76 2,11 0,323
Terrassel Poutre: 0,35x0,40x2,5=0,35
2eme | ] Qeme Plancher: 3,23x0,514=1,66 2,01 0,484
Poutre: 0,35
Surcharge :0,15x3,23=0,484
1¢(RDC) Plancher: 3,23x0,60=1,94 2,29 1,29
Poutre: 0,35
Surcharge :0,4x3,23=1,29
-Portique intermédiaire (E),(F):L=L; /2+L> /2=3,40/2+2,90/2=3,15 m
Niveau Charge Wi (1) Charge Gr(t/m) Surcharge Q(t/m)
11¢me Plancher: 3,15x0,545=1,72 2,07 0,315
Terrassel Poutre: 0,35x0,40x2,5=0,35
2eme ] geme Plancher: 3,15x0,514=1,62 1,97 0,4725
Poutre: 0,35
Surcharge :0,15x3,15=0,4725
1°*(RDC) Plancher: 3,15x0,60=1,89 2,24 1,26
Poutre: 0,35
Surcharge :0,4x3,15=1,55
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-Sens transversal : « poutre secondaire (35,35)cm? »

-Portique de rive :(1),(5):L=0,65/2=0,325 m

Niveau Charge Wi (1) Charge G1(t/m)| Surcharge Q(t/m)
Acrotere :0,7x0,1x2,5=0,175

11°"¢ Terrassel Plancher: 0,325x0,545=0,177 0,66 0,1x0,325=0,0325
Poutre:0,35x0,35x2,5=0,3063
Plancher: 0,325x0,514=0,167

2eme, . 10°™ | Balcon: 1,60x0,534=0,854 1,93 (0,325x0,15)+(1,60x0,3
Poutre: 0,35x0,35x2,5=0,3063 3)
Mur ext:2,71x0,28x0,8—0,607 =061
Plancher : 0,325x0,60=0,195

1¢(RDC) Poutre:0,3063 1.26 0,40x0,325=0,13

Mur ext:3,39x0,28x0,8=0,76

-Sens transversal : « poutre secondaire (35,35)cm? »

-Portique de intermidiare :(2),(3) ,(4) :L=0,65m

Niveau Charge Wi (1) Charge Gr(t/m)| Surcharge Q(t/m)
11°™¢ Terrassel Plancher: 0,65x0,545=0,354 0,66 0,1x0,65=0,065
Poutre:0,35x0,35x2,5=0,3063
Plancher: 0,65x0,514=0,334
29", 10" | Balcon: 1,20x0,534=0,6408 1,28 (0,65x0,15)+(1,20x0,35
Poutre: 0,35x0,35x2,5=0,3063 )
Surcharge :0,52 = 032
Plancher : 0,65x0,60=0,39
1°“(RDC) Poutre:0,3063 1,46 0,40x0,65=0,26

Mur ext:3,39x0,28x0,8=0,76
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Sens longitudinal : portique de rive avec voile plein [t /ml]

G=1,78 Q=0,230

4 G=0.53 0=0.345 3,06m
Y + + * * ‘ + A
G=1.75 0=0.92 3,06m
Yy V v W1 v v VvV

<
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Sens longitudinal : portique intermédiaire avec voile [t /ml]

- 157 -

G=2,07 Q=0,315
Y Vv v w v e
G=1.97 | 004725
Vv v v v v viw
Vv VvV VvV vV v v yiwiiv]
v ¥ v Vv
! v V.V VY Vv
v v v L 2R Y
SRIE TR RIS
+ v Vv * v ¥
vV VYV V¥
G=1.97 0 =0.4725
ML amin. & v &+ VvV V¥
G=224 | Q=126
' LA v v
S S 2 e
3,90 3,80 3,60 4,20

Chapitre VII Etude des portiques

3,06m
3,06m
3,06m
3,06m
3,06m
3,06m
3,06m
3,06m
3,06m

3,06m

| 3,74m
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Sens transversale : portique de rive avec voile [t /ml]

G = 0,66 Q =0,0325
vV vV v v ¥ v v ¥ V¥ v v v
G=1,93 Q=0,61
Il vV VvV v v Yy Vv v 3 v v V v v!306
vy v v 3 ¥ v VvV I[vI¥ ¥ v 3,06
3,06
¥ ¥ 2 2 * ¥
3,06
y vV Vv v v v v n v Vv
Y v vIN[vy ¥ YTy v v v | >0
3,06
v vIvilly v v v [y v L2
[
VvV v v V[[[VI[V ¢ Vv ¥ Y v ¥ 3,06
Y vV v vV v vV v Vvl v v—y | 306
G=1,93 Q=0,61 3,06
v v vV VvV ¢ Y VT ¥ v 1
G=1,26 Q=0,13
vV VvV ¥ v YW ¥ V¥ 4 300
T g 3,74
e

— PP PP PP C—P—>

4,60 3,15 3,05 3,40 2,90 3,40 3,05 3,15 4,60
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Sens transversale : portique intermédiaire avec mur voile [t /ml]

G = 0,66 Q =0,665
¥ Y v vV vV v v v ¥
G=1,28 Q=0,52
¥ YV v vV vV v ¢ v v 3,06
v v ¥ v vV VvV v v 1 | 3,06
3,06
A= Y Y ¥ v+ ¥
3,06
T e I 2K T 2
e N 2N 2N 2K 2 2 2 2 3 3,06
3,06
¥ v vV v VvV vV ¢y ¥ ¥
vV VvV ¥V ¢ vV v § v Vv 3,06
3,06
¥ v Vv v v Vv v v v ¥
2 G 3,06
¥ v vV vV vV % vV v v :
G Q
=1,46 =0.26
Y v vV % 2 20 2 3,06
3,74

TP PP ——>

4,60 3,15 3,05 3,40 2,90 3,40 3,05 3,15 4,60
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Sens transversale : portique intermédiaire avec voile [t /ml]

G = 0,66 Q =0,665
¥ v v v v v v ¥ v v v
G=1,28 Q=0,52
vV VvV vV vV VvV Vv v v v Yy V Vv v 3,06
Y v y v v v I* v v N v Vv v | 3,06
3,06
v ¥ v v v ¥ 3
3,06
vV ¥V vV ¢y vy v v ¥ v
v v vV vV vV v % Y v v v v ¥ | 306
3,06
v vV vV v ¢ V¥ v v ¥ L2
v V v vV V v v v v v Y v v ¥ 3,06
vV v v 3 vV % T v v 3% v—y | 306
G=1,28 Q=0,52 3,06
vV vV VvV v Vv ¢ vV v v v v
G=1,46 Q=0,26
v v Y vV Vv % Yy v v 3 v 3,06
3,74
- S S B S

— PP PP PP C—P—>

4,60 3,15 3,05 3,40 2,90 3,40 3,05 3,15 4,60
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FERRAILIAGE DES PORTIOUES

1) Ferraillage des poutres :

Meéthode de calcul :

En cas général, les poutres sont sollicitées par un moment de flexion et un effort normal
et un effort tranchant. Par conséquent le calcul doit se faire en flexion composée, mais |’effort
normal dans les poutres est tres faible donc on fait le calcul en flexion simple.

Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1°" et du 2°° genre
- sollicitation du 1°" genre Spi1=1,35G+1,50 = Moment correspondant Msp

Sp2=0,8G+ E. = Moment correspondant Msp:

- sollicitation du 2°" genre
SP>=G+Q=E.

» si Msp:/Mspi<I,15 on détermine les armatures sous Spi
» si Msp/Msp1>1,15 on détermine les armatures sous Sp>.
Dans le calcul relatif au « ELU » on introduit des coefficients de sécurités (y s, y b )
Pour situation accidentelle :  y =1 = o,=400 Mpa.
yo=115 = o0,=1848 Mpa
Pour les autres cas : ys=1,15 = o ,=348Mpa.

yv=15 = o0,=14,17 Mpa

Les armatures longitudinales :

D’apres le R.P.A 99 (révisées en 2003) on a :
- Section d’armature minimale : Amin=0,5% bh,.
- Section d’armature maximale: Amax;=4%bh;. (Zone courante)

Amax>=6%bh,. (Zone de recouvrement)
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1) sens longitudinal : « poutre principale (35x40) cm? »

a.l) Armatures longitudinales :

Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la
section a adoptée, on a :

Amin = 0,5%b.ht = 0,5x35x40/100 = 7,00cm? (sur toute la section)
Amax; = 4%b.ht = 4x35x40/100 = 56cm?
Amax> = 6% b.ht = 6x35x40/100 = 84cm?

On présente un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des autres

niveaux seront donnés dans un tableau.

Exemple de calcul :

10°™ étages
° En travée :

(Sp2) = Mtsp2=8,19 t.m

t;pz =1,75>1,15 donc le calcul se fait sous (Spz)
spl
Données :
e Largeur de la poutre b=35cm.
e Hauteur de la section h=40cm.
e Hauteur utile des aciers tendus d=0.9xht=36 cm
o Contrainte des aciers utilisés fe=400 Mpa
o Contrainte du béton a 28 jours f.2=25 Mpa
o Contrainte limite de traction du béton fts=2,1Mpa.
o Fissuration peu préjudiciable
Moment ultime Mu Mu 8,19 tm
Moment réduit u=Mu/(bxd’xfsc) 0,127 u=0,127<u1=0,392
Etat limite de compression | ul=0,392 U<pi pas d’c‘zci’er
du béton comprimé
Coefficient de la fibre neutre | a=1,25(1-N1-2u) 10,170
Coefficient p L =1-0,4 o 0,932
Section d’aciers As Mu / (osx p x d) 7,01 cm?

on adopte : 3TI14(fil)+2T14(ch)=7,70 cm?
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° En appuis :
(Sp1) = Mag,1=11,004 t.m...
(Sp2) :>Masp2:]],9]4 tm

Masz .
=1,08<1,15 donc le calcul se fait sous (Sp1)

Maspl
Moment ultime Mu Ma 11,004 t.m
Moment réduit u=Ma/(bxd’xfpc) |0,171 u=0,171<u=0,392
Etat limite de compression | ul=0,392 U<ui pas d’acier
du béton comprimé
Coefficient de la fibre neutre |a=1,25(1-N1-2u) 10,236
Coefficient p L =1-0,4 o 0,9055
Section d’aciers As Mu / (ox f x d) 9,70 cm?

On adopte :3T14(fil)+3T16(ch)=10,65 cm’

Tableau récapitulatif du ferraillage des différents niveaux :

Sens longitudinal : « poutre principale (35x40) cm? »

Poutre de rive :

niveau ) Moments (tm) | rfoment | A min A ,
section de caleul | (cm?) calculé
M1 | My (cm?) | A adopté (cm?)
Appuis | 3,25 5,345 5,345 7,00 4,45 3T14fil+1T14ch=6,16
RDC Travee | 2,90 2,524 2,90 7,00 2,36 3T14=4,62
7,00
Appuis | 2,727 | 5531 | 5,531 4,62 | 3T14fil+1TI14ch=6,16
1 aqu 7, 00
10°m¢ Travee | 2,12 3,63 3,63 2,98 3T14=4,62
7,00
Appuis | 0,229 | 0,212 0,229 0,18 3T14=4,62
terrasse | Travée | 0,102 | 0,125 0125 7,00 0,099 3712=3,39
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Poutre intermédiaire :

Vniveau Moments Moment | A A
Section | (t.m) de min | calculé
M1 | M2 calcul (cm’) | (cm?) | A adopté (cm?)
Appuis | 4,256 510 | 510 | 700 | 424 | 3T14fil+1T14ch=6,16
RDC | Travée | 3,051 2,365 | 3,051 "0 2,50 | 3T14=4,62
Appuis | 8,456 | 11,914 | 11,914 700 10,56 | 3TI6fil+(2T20)ch=11,78
110‘”%[ Travée | 4,313 | 8,199 8,19 700 7,01 3T16fil+2T14ch=7,70
Appuis | 7,914 ] 10,673 | 10,673 P00 g5y 3T14fil+3T16ch=10,65
terrassel | Travée | 4,008 | 6,378 6,378 %00 5,37 3T14fil+1T14ch=6,16

2-sens transversal : « poutre secondaire (35x35) cm? »

Armature longitudinale :

Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la
section a adopter on a :

Amin =0,5%bht=0,5x35x35/100=6,125cm? (sur toute la section)

Amax;=4%bht=4x35x35/100=49cm?
Amax>:=6% bht=6x35x35/100=73,5¢cm?

Poutre de rive :

. . A
fveau section | Moments (t.m) Zo:‘:lecnl: ! ?c”:: Zz)n calculé
Mgp1 | My (cm?) | A adopté (cm?)
Appuis | 3,231 | 3,551 3,23 6,125 3,05 3T14=4,62
6,125
RDC Traveée | 1,87 1,715 1,87 1,74 3T14=4,62
6,125
Appuis | 4,693 | 7,835 7,835 7,84 3T14fil+2T16ch=38,64
1“qu 6,125
10°me Travée | 2,943 | 6,541 6,541 6,41 3T14fil+2T14ch=7,70
6,125
Appuis | 3,86 | 6,368 6,368 6,24 3T14fil+2T14ch=7,70
6,125
terrassel | Travée | 2,468 | 6,011 6,001 5,86 3T14fil+1T14ch=6,16
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Poutre intermédiaire :

niveau . Moments (t.m) Moment A min A ,
section de (cm?) calculé
My | My calcul (cm?) | A adopté (cm?)
Appuis | 2,285 | 4,141 4,141 6,125 3,95 3T14=4,62
6,125
RDC Travee | 1,178 | 2,178 2,178 2,03 3T14=4,62
6,125
Appuis | 6,57 | 10,284 | 10,284 10,57 | 3T14fil+3T16ch=10,65
1 “"*au , 6,125
10 Travée | 4,239 | 7,948 7,948 7,95 3T14fil+2T16ch=8,64
6,125
Appuis | 5,545 | 8,736 8736 8 84 3T14fil+3T14ch=9,24
6,125
terrassel | Travée | 3,919 | 6,517 6,517 6,40 3T14fil+2T14ch=7,70

Les veérifications :

Sens longitudinal : « poutre principale (35x40) cm?»

Condition de non fragilité :
Amin = 0,23bxdxftzs/fe = 0,23x35x36x2,1/400 = 1,52cm?.

Adopté >Amin...................condition vérifiée.

Veérification de la contrainte de cisaillement :

Contrainte tangente : tu =T/(bxd) = 12,35x100/(35x36) = 0,99Mpa
Contrainte tangente admissible : tu = min(0,13 fi2s ; SMpa) = 3,25Mpa.

w =099 <7Tu=325Mpa.......... condition veérifiée.
Pas de risque de cisaillement (les cadres seront perpendiculaires a la ligne moyenne

de la poutre).

Calcul les armatures transversales :

Diameétre des armatures transversales :
@t <min (h/35 ;b/10 ; DI)
@t < min (11,43 ;35 ;12)
On adopte : @t =8 mm

-Calcul de L’espacement:

St <min(0,9d ;40cm)
=>51<32,4cm
St <min (32,4 ;40cm)

Zone nodale : St <min (h/4 ; 12Dl ;30cm)
St <min (10 ;14,4 ;30cm)
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On prend St=10cm zone nodale

Zone courante: St <h/2
St <20cm

On prend S = 15¢m zone courante

La section des armatures transversales :
At £> r, —03k.f,
bst 3 0,9(sina +cosa)

k=1 ( flexion simple et fissuration non préjudiciable)
fi =min (2,1; 3,3 Mpa)=2,1 Mpa
a=90° = sino. +cos o = 1

Fe =400 Mpa ; 6=1,15

At (0,99-03.1.2,1)35
M)=—| 2 =0,068cm ............ (1)
S
cal

‘ 0,9.1.§
L15

-Pourcentage minimal des armatures transversales :

At x fe
bxs,

> max (%” ; 0,4 Mpa)

Atx fe
bxs,

0,068

> max ( ;0,4 Mpa) =0,034Mpa

=0,0050cm............ (2)
S fe

t

(ﬂj _0,034xb _0,034x35

De (1) et (2) : (?

t

jz 0,0050cm , on prend S: =15 cm

D’ou At >20,075c¢cm? =| 4¢8= 2,01 cm*/ml
Si=15 cm

Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :
Tnax=12,35t Mapp=11,91 t.m
6 =My / Z=11,91/0,9x31.5x10°=42,01 t > 12,35t

Les armatures longitudinales ne sont pas soumises a un effort de traction.
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Fe =235 Mpa ; 6,=1,15

At (1,32-0,3.1.2,1).35
()= —| 2 35 =0,133 cm ............ (1)
St ) ea 09.1.52>
115

-Compression de la bielle d’about :

La contrainte de compression dans la biellette est :
op =Fb/S Fb=TN2 (I’état d’équilibre )

d’ou: op =2T/ab S=axbN2
a : longueur d’appuis de la biellette
On doit avoir o <fcas/ s, mais pour tenir compte du faite que l’inclinaison de la biellette est

légerement différentes de 45° donc on doit vérifier que :
;b <0,8fc2s/ y»

2T/ab <0,8fcz2s/ yvp - =>a > 2T yp /0,8bfc2s
a>2x123,5x1,5/(0,8x35x25x10)=0,053m=5,30cm
a’=b-4=35-4=31cm

a =min(a’; 0,9d)=31cm

a=31cm > 5,30 cm............. verifiée

Entrainement des armatures :

Verification des contraintes d’adhérence :

Tuser=T/0,9d.u.n < Tuser=s. fi2s

ws: coefficient de scellement ws=1,5pour H.A

T : Effort tranchant max T=123,5KN

n : Nombre des armatures longitudinaux tendus n=3

u : Périmetre d’armature tendu u=mn¢=3,14x1,6=5,024 cm
Tuser=123,5x10°/0,9x31,5x5,024x3x10°=2,89 Mpa

Tuser=1,5x2,1=3,15Mpa
Tuser=2,89Mpa < tuser=3,15 Mpa...............condition vérifiée
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Ancrage des armatures tendues :

7, =0,6 ys? ft2s=0,6(1,5)? 2,1=2,835Mp
La longueur de scellement droit Is= ® fe/4t,
Avec @ : diametre d’'une barre

Ls=1,6x400/ (4x2,835)=56,44cm

Cette longueur dépassée la largeur de la poutre « 35 cm » donc il faut courber les barres
avec un rayon :r=35,5 ®l=5,5x1,6=8,8 cm

Calcul des crochets :

Crochets courants angle de 90°

Ly=d—(c+¢/2+r); Profondeur utile d = 36cm.
L> L -219r-L,

1,87
¢, =1,2cm ; L> = 24,8cm c Li=164cm
¢, = 1,4cm ; L;=236cm ; Li=477cm
¢,=16cm  ;  L2=224em  ;  Li=78%m

La longueur de recouvrement :

D’apres le R.P.A 99 (version 2003), la longueur minimale de recouvrement est de 40 @ en

zone lla

®=16cm —> |=64cm
®=14cm —> [=56cm
b=12cm —> =48 cm
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Verification des contraintes (ELS) :

Mser=3,36 t.m
A=4,62 cm?
1-position de [ ’axe neutre :
by’/2-n.A (d-y)=0 < 17,5y°+69,3y-2494,8=0 = y=10,12cm

2-moment dinertie:
I=by’/3+n.4 (d-y)*=58507,09 cm*

3- contrainte maximal dans le béton comprimée op.:

Mser 3.36x10*
obve =K.y= xy=—"-——x10,12=5,81Mpa
b T Y T 5850700 P

o,. =15 Mpa
Obe =5.81< 0, =15Mpa .......co........

< ... ...cOndition veérifiée.

Verification de la fleche :

Mtmax=3,36 t.m, Mp= 4,2 t.m

As=4,62cm?
WL>1/16......................0,105>0,0625  (vérifice)
WL>Mt/10MO..................0,105>0,008  (vérifiée )
As/bd< 4,2/fe.............. 0,0036<0,0105 (vérifiée).
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Poutre principale (35x40) cm*

Poutre intermediare

Niveau (1) niveaux (2...10) niveau terrasse

| _3T14 Fil 3T16 Fil _—3T14fil

S 1 ; ﬂ 1_+1T14 chap | £2T20chap Wk— +3T16 ch
408 408 408
L U !\:— 3T14 o 3T16 + ——— 3714+

2T14chap —1 /T4

T

Poutre de rive

Niveau (1) niveaux (2...10) niveau terrasse

«—3T14
F H < + T4
408

L3714
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Poutre secondaire (35x35) cm?

Poutre intermediare

Niveau (1) R.D.C niveaux (2...10) niveau terrasse (1)
........ 3T14 - 3T 14fil
+3T14 chap
408 408
3114
Poutre de rive
Niveau (1) R.D.C niveaux (2...10) niveau terrasse (1)
""""" 3T14 3T14
+2T16¢ch +2T14chap
408 408
L 34 || W | | 3T14
+2T14ch +1T14chap

Dessin de ferraillage des sections des poutres principales et secondaires
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2) ferraillage des poteaux :

meéthode de calcul :

En générale les poteaux sont sollicités par un moment de flexion et un effort normal et un
effort tranchant, le calcul doit se faire en flexion composée

La section des armatures doit étre égale au maximum entre les 6 sections des trois

Combinaisons suivante :

- 17 genre :1,35G+1,50 = [N max;Mcoresp| — A,
[N min;Mcoresp] — 4,

[M max;Ncoresp] — A4,

2m¢ genre : 0,8GLE. =
G+O+E

[N max;Mcoresp] —> A4,
[N min;Mcoresp]—) A
[M max;Ncoresp] — A
dans le calcul relatif au « ELU » on introduit des coefs de sécurités(y s, 7 »)

pour situation accidentelle : y ;=1 = o, =400 Mpa.
yo=1,15 = o0,=1848 Mpa
Pour les autres cas : ys=1,15 = o, =348Mpa.

yb=15 = o0,=14,17 Mpa
Ferraillage exigé par RPA 99 2003V

-Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence droite et sans crochet.
-Le pourcentage minimal des aciers sur toute la longueur sera de 0,8% (zone II)

-Le pourcentage maximal des aciers sur toute la longueur sera de 4% en zone courante, 6% en

zone de recouvrement.
-Le diametre minimum est de 12 mm
- La longueur minimale de recouvrement est de 40 O (zone 1I)
- La distance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25cm en
zone 1.
- Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible a l’extérieur des zones nodales.

On fait un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des calculs des
autres niveaux seront donnés dans des tableaux.

tableau donnant les sections min et max imposées par le RPA 99 V 2003 :

Famille de poteaux

Amin=0,8 %bht

Amax1=4%bht

Amax2=6%bht

1 famille(45x60)cm? 21,6cm? 108cm? 162cm?
2¢"famille(40x55)cm 17,6cm? 88cm? 148,5cm?
3" famille(35x50)cm? 14cm? 70cm? 105¢cm?
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tableau donnant les sollicitations défavorables de chaque niveau :

Poteaux 1°" genre 2eme genre

Poteau de rive | Nuax=225,82¢ M>>=0,253tm | Nuax=186,17t M>2-2,196t.m

RDC...3%me Mz 3= 1,562 tm M3.3=0,635t.m

(45x60)cm?* Nmin=9,29t M>>=0,615t.m Nmin=2,52t M>2=1,559t.m
M3.3=4,69 t.m M3.3=4,70t.m

MZ-Zmax=2,892t.m

Ncorresp =]2, 63t

M2-2max=3, 497t.m

N, corresp— 1 0, 48t

M3 3max=5,056t.m

Nco}‘}‘esp :203, 4]t

M3—3max:6, 356t m

N, corresp ™ 7,19t

Poteau central | Nywx=232,03t M>>=0,156 tm | Nmax=178,99 t M>2=0,271t.m
RDC... 3" Ms.3=0,524 tm M3.3=3,428t.m
(45x60)cm?* Nuin=10,46 t M>.,=0,775t.m Npin=3,09t M>.,=4,816t.m
M;3.3=1,368t.m M3s.3=0,211t.m
M omax=2,459t.m | Neorresp=14,29¢ M omax=6,374t.m | Neorresp=33, 14t

M53max=4,439t.m | Neorresp=15,05t M3.3max=7,289t.m Neorresp=8,59t
Poteau de Npmax=141,36t M>.>=0,416t.m Npax=118,61 t M>2=1,723t.m
Riv4 eme M3.3=0,574 t.m M3.3=0,055t.m
... 7™M étage Npin=50,14¢ M>.2=0,236t.m Npin=18, 14t M>.2=1,926t.m
(40x55)cm? M33=3,308 tm M3.3=2,275t.m

M2-2max:], 002t.m

Ncorresp = 77, 82t

Ncorresp =64,92t

M3 3max=4,069t.m

Ncorresp:52, 32t

M3 3max=5,24t.m

Ncorrespz44, 25t

Poteau central | Nyaox=132,95t M>>=10,083 tm | Nuax=104,21t M>.2=0,748t.m
4 eme Ms.3= 2,45t.m M3.3=5,362t.m
LL7meetage | Nyin=56,05t M>.=0,625t.m Npin=26,67t M>.2=2,609t.m
(40x55)cm? M3.3=0,943 t.m M3.3=0,234t.m
Mo omax=2,21t. m Neorresp=03,73t M>2max=6,374t.m | Neorresp=33, 14t
M3 3max=3,78t.m Neorresp=71,85t M3 3max=7,21t.m Neorresp=41,24t
Poteau de Nunax=56,97t M>>=0,87 tm Nunax=47,39 t M>>=1,102t.m
rive Ms3=0,52tm M3.3=0,105t.m
8me, terrasse Nuin=9,29t M>.,=0,615t.m Npin=3,19 t M>5=2,034t.m
(35x50)cm? M;s.3=4,691t.m M3.3=3,252t.m
Moomax=1,545tm | Neorresp=14,78t M>oomax=3,264t.m | Neorresp=9, 14t
M3.3max=4,708t.m | Neorresp=9,33t M3 3max=5,74t.m Neorresp=3,060t
Poteau Nmax=52,33t M>2=0,341 tm | Nuax=41,07 t M>2=0,623t.m
central M;s.3= 3,256 tm M3.3=5713t.m
8°me, terrasse Npin=10,46¢ M>.5=0,755t.m Npmin=5,09 t M>.,=4,186t.m
(35x50)cm? M;s3=1368 tm M33=0,211t.m

Ncorresp =] 4, 29t

Ncorresp:] 1,90t

M3 3ma=4,439t.m

Ncorresp:l5, 05t

M3 3max=7,289t. m

Ncorresp:& 59t
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Exemple de calcul :  « poteau de rive (RDC) »

le poteau plus sollicité (45x60)cm?

Données :
e Largeur du poteau b=45cm.
e La hauteur de la section h/=60cm.
e enrobage c=2,5cm.

e hauteur utile des aciers tendus d=ht-c=57,5 cm
e contrainte des aciers utilisés fe=400 Mpa
e contrainte du béton a 28 jours fc2s=25 Mpa
o Contrainte limite de traction du béton ft2s=2,1Mpa.
e fissuration peu préjudiciable
combinaison de 1°” genre  (a) Nwnux=225,82t M>.2=0,253t.m
M;3=1562t.m
(b) Nmin:9,29 t M2-2:0, 615 tm
M3.3=4,69t.m
(C) MZ-Zmaxzz, 892tm Ncgrrespzlz, 63t
M3-3max:5, 056 tm Ncorresp:203,4]t
combinaison de 2° genre  (a) Nnax=186,17t M>.2=2,196t.m
M3.3=0,635t.m
(b) Npuin=2,52t M>2=1,559t.m
M3.3=4,70t.m
(C) MZ-Zmax=3, 497tm Ncorresp=]0, 48t
Mj’—j’max:6,356 tm Ncorresp:7,]9t
< combinaison de 1°" genre :

(a)- Nmax=22582t M>.,=0,253t.m

détermination le centre de pression :
e=M/N=0,253/225,82=0,001 Im

MuzNu(d—% +¢)=225,82(0,575-0,60/2+0,0011)=62,35 t.m

vérification si la section est surabondante:
{Nuﬁ 0,81fbc.b.h Nu=225,82 t< 309,89 t ..vérifice

=
Mu< Nu.d(1-0,514Nu/bdfbc) Mu=62,35t.m < 88,73 t.m ..vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas nécessaires (A1=A"1=0)
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(b)' Nmin:9,291 M1-2:0,6]5 tm

Détermination le centre de pression :
e=M/N=0,615/9,29=0,066m

Mu=Nu(d—% +e)=9,29(0,575-0,60/2+0,066)=3,16 t.m

vérification si la section est surabondante:

Nu<0,81fbc.b.h Nu=9,29t< 309,89 t ..vérifiée
=
Mu< N.d(1-0,514Nu/bdfbc) Mu=3,16tm < 5,27 tm ..vérifice

les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas nécessaires(A2=A42=0).

(c) Miromax=2,892t.m Neorresp=12,63t

détermination le centre de pression :
e=M/N=2,892/12,63=0,23m

MuZNu(d—% +e)=12,63(0,575-0,6/2+0,23)=6,37 t.m

vérification si la section est surabondante:

Nu<0,81fbc.b.h Nu=12,63 t< 309,89 t ..vérifiée
=
Mu< Nu.d(1-0,514Nu/b.d.fbc) Mu=6,37tm < 7,13 tm ..vérifiée

ux conditio ont veérifie ion urabondante, armatur o
Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas nécessaires (A3=A"3=0).

<> combinaison de 2°"¢ genre :
(a)- Nmax=186,17t M>2=2,196 t.m
détermination le centre de pression :
e=M/N=2,196/186,17=0,011m
MuZNu(d—% +e)=186,17(0,575-0,60/2+0,011)=53,24 t.m

vérification si la section est surabondante:
{Nuﬁ 0,81fbc.b.h {Nu=]86,17t< 404,15 t ..vérifiée
=

Mu< Nu.d(1-0,514Nu/b.d.fbc) Mu=53,24t.m < 85,62 t.m ..vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas necessaires (A4=A44=0).
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(b)- Nmin=2,52t M>.2=1,559 t.m

determination le centre de pression :
e=M/N=1,559/2,52=0,62m

MuZNu(d—% +e)=2,52(0,575-0,60/2+0,62)=2,25 t.m
vérification si la section est surabondante:

Nu<0,81fbc.b.h Nu=2,52t< 404,15 t ..vérifiée
=
Mu< Nu.d(1-0,514Nu/b.d.fbc) Mu=2,25tm > 1,44 tm ..vérifice

Les deux conditions ne sont pas vérifiées done la section n’est pas surabondante.

vérification si la section est partiellement comprimée :
(d-c)Nu-Mu < (0,337h-0,81c)fbc.b.h
-0,86t.m< 69,61 t.m ....verifiée

calcul le ferraillage :

Moment ultime Mu Mu=Nu(d-h/2+e) |22,5KN.m u=0,0080<u;=0,392
Moment réduit u=Mu/(bxd’xfpc) | 0,0080 pas d’acier

Etat limite de compression | ul=0,392 U<ui comprimee

du béton

Coefficient de la fibre neutre | a=1,25(1-N1-21) 0,010

Coefficient p L =1-04 a 0,996

Section d’acier en flexion simple Asr=Mu/ogx f x d 0,98cm?. /ml
Section d’acier en flexion composée | As=Asr-Nu/os 0,35 cm’./ml
(C) MZ-Zmax:3, 49 7tm Ncorresp:.lo, 48t

détermination le centre de pression :

e=M/N=3,497/10,48=0,33m

Mu=Nu(d—% +¢)=10,48(0,575-0,60/2+0,33)=6,34 t.m

vérification si la section est surabondante:

{l]:uﬁ 0,81fbc.b.h Nu=10,48 t< 404,15 t ..vérifiée
=
u< Nu.d(1-0,514Nu/bdfbc) Mu=6,34t.m > 5,95 t.m ..vérifiée

Les deux conditions ne sont pas vérifiées donc la section n’est pas surabondante.
vérification si la section est partiellement comprimée :

(d-c)Nu-Mu < (0,337h-0,81c)fbc.b.h

-0,58t.m< 69,61 t.m ....vérifiee
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calcul du ferraillage :

Moment ultime Mu Mu=Nu(d-h/2+e) |63,4KN.m u=0,023<u;=0,392
pas d’acier

Moment réduit u=Mu/(bxd’xfic) |0,023 comprimee

Etat limite de compression | ul=0,392 U<ui

du béton

Coefficient de la fibre neutre |a=1,25(1-N1-21) 0,02915

Coefficient p L =1-04 a 0,9885

Section d’acier en flexion simple Asr=Mu/ogx f x d 2,79cm’. /ml

Section d’acier en flexion composée | As=Asr-Nu/os 0,17 cm?./ml

section adoptée :

Amin=0,008 x45x60=21,60 cm?
Aadopre=max(A1,A2,43,A4,45,4s,)=max(0 ;0 ;0 ;0 ;0,98 ;2,79 )=2,79 cm?

plan 3-3 :
Aadopie=max(A1,A2,A3,A4,45,As)=max(0 ;3,36 ;0 ;0 ;2,36 ;3,66 )=3,66 cm?
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tableau récapitulatif du calcul de ferraillage :

Poteaux plan 1°" genre 2°"egenre A Amin Aadopté
(@ | (b)) | (¢ | @ | (b) | (¢ | caewtc | cm’ cm’
Poteaude | (2-2) |A |0 0 0 0 0,98 |279 | 279
rive A |0 0 0 0 0 0 21,6 | 4T20+6T16
RDC...3°™ | (3-3) |A |0 3,36 |0 0 2,36 | 3,66 | 3,66 =24,63
(45x60)cm? A |0 0 0 0 0 0
Poteau 2-2) |A |0 0 0 0 0 1,22 | 1,22
central A |0 0 0 0 0 0 21,6 | 4T20+6T16
RDC...3*" | (3-3) |4 |06 |0 0 0,22 | 3,4 0 3.4 =24,63
(45x60)cm?* A |0 0 0 0 0
Poteaude | (2-2) |A |0 0 0 0 0,66 |0 0,66
Riv4 m¢ A |0 0 0 0 0 0 17,6 10T16=
o7 eme (3-3) |A |0 0 0 0 0 24 |24 20,11
étage A |0 0 0 0 0 0
(40x55)cm?
Poteau 2-2) |A |300 |0 0 0 0 0 3,00
central A |0 0 0 0 0 0 17,6 10T16=
4 eme (3-3) |A |303 |0 0 0 2,93 10,07 | 3,03 20,11
.. 7Metage A |0 0 0 0 0 0
(40x55)cm?
Poteau de (2-2) |A |0 0 581 |0 0 3,24 | 581
Rive A |0 0 0 0 0 0 14
8"e.terrass | (3-3) |4 |0 3,14 |0 0 2,96 | 2,27 | 3,14 6T16+4T14
e A |0 0 0 0 0 0 =18,22
(35x50)cm?
Poteau 2-2) |4 |0 0 0,78 |0 0 0 0,78
central A |0 0 0 0 0 0 14 6T16+4T14
8eme..terrass | (3-3) |A |0 0 0 0,35 | 1,87 | 2,59 | 259 =18,22
e A |0 0 0 0 0 0
(35x50)cm?*

les vérifications :

vérification de la contrainte de cisaillement : « poteau le plus sollicité (35x50)cm? »

Tmax=5,45t
{Contminte tangente : tu=T/(bxd)=5,45x100/(35x47,5)=0,33Mpa

Contrainte tangente admissible : tu=min(0,13 fo2s ; SMpa)=3,25Mpa.

w =0,33< w=3,25Mpa

Pas de risque de cisaillement.

Verifiée
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calcul des armatures transversales :

Diametre des armatures transversales : @t = Pl/3

Dt =14/3
Dt=8 mm
Les armatures transversales des poteaux sont calculées a l'aide de la formule:
ﬂ _ pa 'Vu
St h.f,

- Vi : Effort tranchant de calcul

-h, : hauteur totale de la section brute
-fe : Contrainte limite élastique de l'acier d'armature transversale

-pa : est un coefficient correcteur égale a 2,5 si l'élancement géométrique Ag > 5 et a 3,75 dans le

cas contraire.

-St : Espacement des armatures transversales.

b.1- Calcul de ’espacement :

D’aprés le R.P.A 99 (version2003) on a :
-En zone nodale :  S; <min (10 9; ; 15cm) = 15cm  Soit Si= 10cm.

-En zone courante : St < 15 J; = 21lcm Soit S;= 15¢cm.

b.2- Calcul de I’élancement géométrique A, :

4g =Ly/b

Avec: Ly : Longueur de flambement du poteau.
b : Dimension de la section droite du poteau.
Lr=0,7 Lo
Ag=0,7Lo/b =0,7.3,06/0,50 = 4,28
Ag =3,5<4,28 <5 = po=3,75 (d'apres le RPA.99 "Art 7.4.2.2" ).

S.p,.V, 15375545
h,f, 50.235

donc: At=

2,61lcm?

c- Quantité d’armatures transversales minimales :

A,/ t.ben % est donnée comme suit :

dg= 3,5<428<5: 055%

Alors : Zone nodale :  4,=0,0055.10.35=1,925c¢m?
Zone courante : A, = 0,0055.15.35 = 2,88 cm?

A=8¢8=4,02 cm*/ml
Le choix : Si=13 cm
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d- Verification de la section minimale d’armatures transversales :

A f
e > max(t. ;0,4MPa)=04Mpa
b.S, ’
Ai>04.8.b/f.; rondslisses = fo =235 MPa
A= 0,4.15.35/235 = 0,89 cm? < 2,88 cm?.....................condition vérifiée

e- Détermination de la zone nodale:

La zone nodale est constituée par le nceud poutre-poteau proprement dit et les extrémités des
barres. Les longueurs a prendre en compte pour chaque barre sont données dans la figure

suivante:

h'=Max(he/6,b,h;60cm)=Max(306/6,45,60,60)=60cm
L'=2.h =2.40= 80cm
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poteau de rive
(v-san;RDC;1°...3°")
(45x60)

408

676

4720

poteau de rive
(4°"¢...7°™¢) étages
(40x55)

408

poteau de rive
(8"¢...10°™°) étages
(35x50)

)

408
4114

— T T 1
6T16

poteaux central
(v-sa;RDC;1°...3°"¢)
(45x60)cm?

poteaux central
(4°m...7°™¢) étages
(40x55)cm?

408

~
10T16

poteaux central
(8"¢...10°™°) étages
(35x50)cm?

Figure VII .3 -Dessin de ferraillages des sections des poteaux
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ETUDE DES VOILES

Introduction:

Le voile ou le mur en béton armé est un élement de construction vertical surfacique
coulé dans des coffrages a leur emplacement définitif dans la construction.
Ces éléments comprennent habituellement des armatures de comportement fixées
forfaitairement et des armatures prises en compte dans les calculs.
On utilise les voiles dans tous les batiments quelle que soit leurs destination (d'habitations, de
bureaux, scolaires, hospitaliers, industriels,...)

Le systeme de contreventement :

Les systemes de contreventement représentent la partie de la structure qui doit reprendre les
forces horizontales dues aux vents "action climatique" ou aux séismes (action géologique).
Dans notre construction, le systeme de contreventement est mixte (voile - portique); ce
systeme de contreventement est conseillé en zone sismiques car il a une capacité de résistance
satisfaisante.

Mais ce systeme structural est en fait un mélange de deux types de structures qui obéissent a
des lois de comportement différentes.de l'interaction portique — voiles, naissent des forces qui
peuvent changer de sens aux niveaux les plus hauts et ceci s'explique par le fait qu'a ces
niveaux les portiques bloquent les voiles dan leurs déplacement .Par conséquent une attention
particuliere doit étre observée pour ce type de structure:

a) Conception :

- Il faut que les voiles soient placés de telle sorte qu'il n'y ait pas d'excentricité (TORSION)

- Les voiles ne doivent pas étre trop éloignés (flexibilitée du plancher)

- L'emplacement des voiles ne doit pas déséequilibrer la structure (il faut que les rigidités dans
les deux directions soient trés proches).

b) Calcul :

Dans les calculs, on doit considérer un modele comprenant ['ensemble des éléments
structuraux (portique-voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois de
comportement de chaque type de structure.

2) principe de calcul :

L'étude des voiles consiste a les considérés comme des consoles sollicitées par un moment
fléchissant, un effort normal, et un effort tranchant suivant le cas le plus défavorable

Selon les combinaisons suivantes :
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1) G+ Q £E (vérification du béton)
2) 0,8G+E (calcul des aciers de flexion)
Le calcul des armatures sera fait a la flexion composée, par la méthode des contraintes et
verifier selon le reglement R.P.A 99(version 2003).
Les murs en béton armé comportent trois catégories d'armature :
- armatures verticales
- armatures horizontales (paralléles aux faces des murs)
- armatures transversales

La méthode de calcul :

On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la R.D.M) :

= N MY 05y

=18,48 MPa
A I 1,15

Avec: N : effort normal appliqué.
M : moment fléchissant appliqué.
A : section du voile.
V' : distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée.
I : moment d'inertie.
On distingue 3 cas :
1° cas :
Si : (o1 et oz) >0 = la section du voile est entierement comprimée " pas de zone tendue ".
La zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99 (version 2003)
A min = 0,20.a.L
2°™¢ cas :
Si: (o1 et oz3)<0 = la section du voile est entierement tendue " pas de zone comprimée"
On calcul le volume des contraintes de traction, d’ou la section des armatures verticales :
Av = Ft/ fe ; on compare Av par la section minimale exigée par le R.P.A 99 (version 2003).
-Si: Av <A min= 0,20 % a.L, on ferraille avec la section minimale.
-Si : Av > A min, on ferraille avec Av.
3™ cas:
Si : (o1 et 0z) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc on

calcul le volume des contraintes pour la zone tendue.
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1) Armatures verticales :

1ls sont disposés on deux nappes paralleles servant a répondre les contraintes de flexion
composée, le R.P.A 99 (version 2003) exige un pourcentage minimal égal a 0,20% de la
section du béton.
Le ferraillage sera disposé symétriquement dans le voile en raison du changement de
direction du séisme avec le diametre des barres qui ne doit pas dépasser le 1/10 de
l'épaisseur du voile

2) Armatures horizontales :

Les armatures horizontales paralléles aux faces du mur sont distribuées d'une fagon
uniforme sur la totalité de la longueur du mur ou de l'élément de mur limité par des
ouvertures, les barres horizontales doivent étre disposé vers l'extérieure.

Le pourcentage minimum d'armatures horizontales donné comme suit :
- globalement dans la section du voile 0,15%
- En zone courante 0,10 %

3) Armatures transversales :

Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont a prévoir d'une densité
de 4 par m? au moins dans le cas ou les armatures verticales ont un diamétre inférieure ou
égal a 20 mm. Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec un espacement
au plus égal a 15 fois le diamétre des aciers verticaux.

Les armatures transversales peuvent étre des épingles de diamétre 6 mm lorsque les barres
longitudinales ont un diametre inférieure ou égal a 20 mm, et de 8 mm dans le cas contraire.

1) ferraillage des voiles :

Exemple de calcul :

I1.1)- voile longitudinale :

A =101 m 0,60m 0,60m
I=18697 m* ] 0.20m ]
V=215m 0,45m ' 0.45m
N=21573¢

M = 283,968 t.m < 4,30m >
T=65681
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Détermination des contraintes :

N MV
o, =—+—
Al
o = 21573 283068215 oy
1,01 1,8697
N MV
C,=———
A1
o, 2 21573 2839GBx2IS g
1,01 1,8697

On a (o7 et o) sont de signe différent la section du voile est partiellement comprimée donc

on calcul le volume des contraintes pour la zone tendue.

1-Calcul des armatures verticales :

.Calcul de x : la longueur de la zone tendue

X =ﬂj =3.556m
o[ +lo|

Calcul de F : _la force de traction correspondante

F=|o,|%.x=192,09
2

Calcul de Av : section d’armature verticale

4 :£+1(1’1 LAT x
o, 2

e

j =92,99cm?2

O

e

La section d’armature sera repartitionner sur toute la section du voile est compris les poteaux

D'apres le R.P.A 99 (version 2003) on a :
A min =0,20%.a.L
A min = 17,20 cm? < Av= 92,99 cm? ...vérifie
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L'espacement:
-Selon le BAEL 91,0n a :
St<min{2.a, 33 cm}

St<min{40, 33 cm}! = St<33CM ceeeeciiiiiiiiee (1)
- Selon le R.P.A 99 (version 2003) on a:

St<min{1,5xa ; 30 cm}

St<min{30, 30 cm} = St<30CH oo (2)
Donc : St<min {Stgagr ; Str.p.4 99}

St<30 em

On adopte un espacement de 18 cm dans la zone courantes et pour la zone d’about St=9 cm

Choix des barres (vil) :

Trumeau :
Zone d’about : 2(8T14) : St=9 cm As=24,63 cm?
Zone courante : 2(15T12) : St=18 cm  As=33,93 cm’

Poteau :

2(4T20+6T16) : As =49,26¢cm’

2- Calcul des armatures horizontales :

D'apres le R.P.A 99 (version 2003), on adopte le méme ferraillage que les armatures

verticales soit T 12 avec un espacement de 20 cm.

3- calcul des armatures transversales :

D'apres le D.T.R-B.C-2,42 et le BAEL 91, dans le cas ou le diaméetre des aciers verticaux est
inférieur ou égal a 20 mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison d'une densité

de 4/m? au moins, on prend donc 4¢ 6 par m?.

-Vérification de la contrainte de cisaillement 1, :

La vérification de la résistance des voiles au cisaillement se fait avec la valeur de
Ieffort tranchant trouvé a la base du voile majoré de 40% (Art 7.2.2 RPA 99/V2003).

-La contrainte de cisaillement est : 1, =1.4 Tca/bod
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Avec ;
T : I’effort tranchant a la base du voile.
bo : épaisseur de voile.
d: hauteur utile.

h:hauteur totale de la section brute.

-la contrainte limite est : ¢ = 0.2fc2s.

1l faut vérifier la condition suivante : t, < T
Tu :]4 Tcal/b()d

tu =(1.4%(0,6568))/ (0,2x3,006) =1,53 MPa

T =0.2f.28 =5MPa F1, =1,53 MPa = vérifiée.
LES EFFORTS SOLLICITANT LE VOILE:

Voile :VL1

story | pier | load loc p 2V | 3V T |:M [sM
Istory | IVL | maxGEYOS8 | bottom | 1929 | 56,9 | 1,8 | 2,37 | 1,46 | 527.,8

Istory | 2VL | maxGEYO08 | bottom | 215, | 65,6 | 0,5 | 0,03 | 0,53 | 283,9
73 8 3 5 68
Istory | 7VL | maxGEYO08 | bottom | 180, | 57,3 | 1,3 | 2,20 | 0,79 | 515,6
33 1 9 7 1 03
Istory | 8VL | maxGEYO08 | bottom | 221, | 65,2 | 0,3 | 0,39 | 0,22 | 279,0
69 2 7 7 99
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FERRAILLAGE DES VOILES :

story | pier | load £1 £2 X |F AV | Ami | %
n arma
ture
Istory | IVL | maxGEYO0S8 | 798,07 | 415, | 2,82 | 225, | 87,3 | 11,3 | 1,55
1 933 |7 596 |99 07
Istory | 2VL | maxGEYO08 | 540,13 | 112, | 3,55 | 192, | 92,9 | 14,2 | 1,31
4 946 |6 09 87 25
Istory | 7VL | maxGEYO08 | 771,44 | 414, | 2,79 | 215, | 84,8 | 11,1 | 1,52
5 356 |7 808 14 90
Istory | 8VL | maxGEYO08 | 530,53 | 111, | 3,55 | 188, | 91,7 | 14,2 | 1,29
5 347 | 4 556 |46 16
Poteau Voile
Zone Z. courante
d'about
4T20+6T16 2(8T14) 2(15T12)
49,26¢cm? 24,63cm? 33,93cm?
Section 107,82 cm?
adoptée
f:;ﬂ: 2 92,99 cm?

REPARTITION DU FERRAILLAGE ADOPTE
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11.2)- voile transversal :

A=120m’ 0,45 m 0,45m
—> <—>

= 31345 m?* —— 020m ] 40.60m
V=2475m 0,60m I v

’ ' | |
N=11452¢ < 4.95m .
M=52758tm
T=99821

Détermination des contraintes :

N MV
6, =—+—
A1
o - 114,52 | 527,58x2475 _ o0 g
1,20 3,1345
N MV
G, =———
A1
o - 114,52 527582475 _ 1 ae
1,20 3,1345

On a (o7 et 03) de signe différent la section du voile est partiellement comprimée donc on
calcul le volume des contraintes pour la zone tendue.

1- Calcul des armatures verticales ::

.Calcul de x : la longueur de la zone tendue

el s0m
X = 4 =20, m
o[ +lo|

Calcul de F : __la force de traction correspondante

F=|o,|%.x=155754t
2

Calcul de Av : section d’armature verticale

4=t l[1,1 LAT 'xj =97,39cm?2
o, 2 o

e

La section d’armature sera repartitionner sur toute la section du voile est compris les poteaux
D'apres le R.P.A 99 (version 2003) on a :
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A min =19,80 cm? < Av= 97,39 cm? ...vérifiée
L'espacement:

-Selon le BAEL 91,0n a :

St<min{2.a, 33 cm}

St<min{40, 33 cm} = St<33CM ooceieiiieie, (1)
- Selon le R.P.A 99 (version 2003) on a:
St<min{l,5xa ; 30 cm}
St<min{30, 30 cm} = St<30CH oo (2)
Donc : St<min {Stggr ; Str.p.4 99}

St<30 cm

On adopte un espacement de 20 cm dans la zone courantes et pour la zone d’about St=10 cm

Choix des barres (vil) :

Trumeau :

Zone d’about : 2(10T14) : St=10 cm As=30,79 cm?
Zone courante : 2(17T12) : St=20 cm  As=38,45 cm?
Poteau :

2(4T20 +6T16) : As =49,26 cm?

2- Calcul des armatures horizontales :

D'apres le R.P.A 99 (version 2003), on adopte le méme ferraillage que les armatures

verticales soit HA 12 avec un espacement de 20 cm

3- calcul des armatures transversales :

D'apres le D.T.R-B.C-2,42, dans le cas ou le diametre des aciers verticaux est inférieur ou
égal a 20 mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison d'une densité de 4/m? au

moins, on prend donc 4¢ 6 par m?.

-Veérification de la contrainte de cisaillement 1, :

La vérification de la résistance des voiles au cisaillement se fait avec la valeur de
’effort tranchant trouvé a la base du voile majoré de 40% (Art 7.2.2 RPA 99/V2003).
-La contrainte de cisaillement est : 1, =1.4 Tca/bod

Avec ;
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T : I’effort tranchant a la base du voile.
bo : épaisseur de voile.
d: hauteur utile.

h:hauteur totale de la section brute.

-la contrainte limite est : ¢ = 0.2fc2s.

1l faut vérifier la condition suivante : t, < T

tw =1.4 Tea/bod
T =(1.4%(0,9982))/ (0,2%3,006) =2 ,32 MPa

U =0.2fc2s =5MPa T, =2,32 MPa = vérifiée.
LES EFFORTS SOLLICITANT LE VOILE:

Voile :VTI

story | pier | load loc p 2V | 3V T |:M [sM
2story | 1VT | GEXmax08 | bottom | 67,1 | 81,2 | 0,2 | 0,33 | 0,63 | 387,6

Istory | IVT | GEXmax08 | bottom | 115, | 96,5 | 0,3 | 0,13 | 0,87 | 547,7
33 5 3|7 3 6
2story | 2VT | GEXmax08 | bottom | 66,4 | 94,2 | 0,2 | 0,01 | 0,61 | 388,5

8 7 8 9 07
Istory | 2VT | GEXmax08 | bottom | 114, | 99,8 | 0,3 | 0 0,86 | 527,5
52 2 3 4 83
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FERRAILLAGE DES VOILES

story | pier | load £1 £2 X |F AV | Ami | %
n arma
ture
Istory | IVL | GEXmax08 | 362,04 | 250, | 2,92 | 105, | 72,2 | 11,7 | 1,23
2 142 |7 984 | 71 |
Istory | 2VL | GEXmax08 | 528,61 | 336, | 3,02 | 159, | 96,1 | 12,1 | 1,59
9 403 |5 906 98
Istory | 7VL | GEXmax08 | 362,16 | 251, | 2,92 | 105, | 79,4 | 11,6 | 1,36
5 365 2| 824 | 41 88
Istory | 8VL | GEXmax08 | 512,01 | 321, | 3,04 | 155, | 97,3 | 12,1 | 1,60
3 146 |2 754 | 91 68
Poteau Voile
Zone Z. courante
d'about
4T20+6T16 | 2(10T14) 2(17T12)
49,26¢cm? 30,79cm? 38,45cm?
Section
adoptée 118,5 cm®
section 97,39cm?
requise

REPARTITION DU FERRAILLAGE ADOPTE
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Disposition des armatures :

1-armatures verticales :

-Les arréts, jonctions et enrobages des armatures verticales sont effectués conformément aux
régles de béton armé en vigueur.

-La distance entre axes des armatures verticales d'une méme face ne doit pas dépasser deux
fois l'épaisseur du mur ni 33 cm. Selon le BAEL 91, et ne doit pas dépasser 1,5 de l'épaisseur
du mur ni 30 cm selon le R.P.A 99 (version 2003)

- A chaque extrémité du voile l'espacement des barres doit étre réduit de moitié sur 1/10 de la
largeur du voile. Cet espacement d'extrémité doit étre au plus égal a 15 cm

Ona St=20cm - St/2=10cm <15cm ........ verifiée

L=310cm —>L/10=31cm

4T20+6T16

0,45m
Disposition des armatures longitudinales
4T20+6T16

5T 17T |
o o 1 o i a=0,20m

LB = o e

PuS «— |

0,10m 0,20m |

“—>
0,45m
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Disposition des armatures transversales

2-Armatures horizontales :

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de 10¢.

Elles doivent étre retournées aux extrémités du mur et aux bords libres qui limitent les

ouvertures sur l'épaisseur du mur.

Les arréts, jonctions et enrobages des armatures horizontales sont effectués conformément
aux regles de beton armé en vigueur St<min (1,5a; 30 cm)

- le diametre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10 de

l'épaisseur du voile.

3-Armatures transversales:

Les deus nappes d'armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au metre carre.

Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers l'extérieur.
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IX.1-Calcul du voile périphérique :
IX.1.1- Introduction :

Afin de donner plus de rigidite a la partie sous sol de la construction et une capacité
de reprendre les efforts de poussée des terres a ce niveau, il est nécessaire de prévoir un voile
périphérique armé d’un double quadrillage d’armatures.

D’apres le R.P.A 99 (version 2003) , le voile doit avoir les caractéristiques minimales
suivantes :

- L’épaisseur = 15cm.

-Les armatures sont constituées de deux nappes.

-Le pourcentage minimal des armatures est de 0,1°/, dans les deux sens (horizontal et vertical).
On fait le calcul pour une bande de 1 m de largeur :

- Q : surcharge d’exploitation Q =1,5KN/m>.

- v : Poids volumique de la terre y =17KN/m’

- ¢ : Angle de frottement interne du sol ¢ =35°

- Ka : Coefficient de poussée des terres Ka = tgz[g —%)

Ka'= Ka/cos(B — K) avec (B=A1=0°
Ka'=Ka= tg2 [45O —%j = tg2(27,5°) =0,271
Ka'=Ka= 0271

IX.1-2- le Dimensionnement :

D’apres le R.P.A 99 (version 2003); [’épaisseur doit étre supérieure ou égale a 15cm.
On adopte : ep = 20cm.

~Q
IX.1-3-Calcul des charges :

0,453

a- Poussée des terres :

VYVYVVYY

P, : poussé des terres. 5:

p, =k,.7.h avec:<vy:poids spécifique des terres h=3,00m Ve
. Vi<

h : hauteur du voile. eﬁ;; <

p, =0,271.1,7 .3,00 =1,382t/ml
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b- Poussée supplémentaire due a la surcharge :

p, =K!.qh =0,271.0,15.3,00 = 0,122t/ml.

Le diagramme des pressions correspondant a P> est alors un rectangle de hauteur h et de
baseK' .p, et la résultante P> passe au milieu de la hauteur du mur.

C - La charge pondérée :

0 =1,35P;+1,5 P>=1,35x1,382+1,5x0,122 =2,05 t/ml.

0=2,05 t/ml.

IX.1-4- Calcul du ferraillage :

L'étude se fait pour le cas d’une dalle uniformément chargée.
Ly = 3,00-0,40 = 2,60 m.
L, =4,60-045 =4,15m
L, 2,60

X

L 4,15

y

=0,63 > 0,4 = La dalle qui est appuyée sur 4 cotés travaille dans les deux sens.

Mox = qusz
M, =n, M

ox

0=0,63 n, =0,0779
avec: =

v=0(E.LU) |p, =0,3338
M ox=0,0779.2,05.(2,60)? = 1,08 t.m
Moy =0,3338.1,08 = 0, 360 t.m
Les valeurs des moments en travée sont :
M, =0,85M_ =0,92t.m
M, =0,85M,, =0,31t.m

Sens x :
M, =0,92tm; b=100cm; h=20cm; d=0,9h=18cm
v M, 0,92.10° =0,020<p, =0,392—> A" =0.

" bdeo,  100(18).14,17
a= 1,202(1— 1-2,055 p): 0,0252
Z=d(1-0,4160)=17,81cm

A :M“‘ = 0,92.10 =1,48 cm?*/ml.

S Zo, 17,81x348
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Sens y :
M, =0,31tm; b=100cm; h=20cm; d=0,9h=18cm
u M, 031.1¢ =0,006<p, =0,392—> A" =0.

" bd2o,  100(18)2 1,17
0.=1,202{1 - J1-2,055p1) = 0,0075.
Z=d(1-0,4160)=17,94cm

A :MtX = 03110 =0,50 cm?*/ml.

ST Zo,  17,94x348
Condition de non fragilité :

Sens y :
D’apres R.P.A 99 (version 2003) :

Aymin =0,10%.b.h = 0,01 x100x20 =2,00 cm*’mL.
Etd’aprés B.AE.L91.

A ymin= 8ho=8.0,20 = 1,6 cm*mL.

Donc: A A

= maX{A min R.P.A2003 A minBAE.LO1 } .

adoptée calculée?

A
A

= max{0,50;2,00;1,6}
=2,00cm?>mL

adoptée
adoptée
On prend : 5T10/mL soit une section de 3,93cm*ml et un espacement de 20cm.
Sens x :

D’aprés R.P.A 99 (version 2003), on a:

Ax min = 2,00 cm*mL.

D’apres B.A.E.L91,ona:

Axmin = Aymin (3__0’) = 196[3 _3)63J = 1,9OCm2/ml.

2
donc: A g, . = max{1,30;2,00 ;1,90}
A gopiee = 2,00cm?/mL

On prend : 5T10/mL soit une section de 3,93cm*/ml et un espacement de 20cm.
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IX.1-5-Les vérifications :

a-Veérification de effort tranchant :

Vo :q.L" .L:2,05.2’6O. (1)63 =2,02t
2,0 2 0
2
\Y 12,02.10

T = —ma o 29T 1 ]2MPa.
bd 100.18.10

wimi = 0,07.£,4/7, =0,07.25/15=1,17MPa.

=1,17>1,=0,112MPa condition vérifiée.

-t
Tylim
2- la dalle est bétonnée sans reprise.

Alors les armatures transversales ne sont pas nécessaires.
b- Veérification des contraintes a L’E.L.S :

Qe =P, +p, =1,382+0,122=1,504t/ml.

M, =p, q,.L, =0,84t.m

M, =p,M, =0,42tm

M, =0,71tm
M,, =0,36t.m
Sens x :
M, =0,71tm
0 :iz 3’93'100:0,218.
b.d 100.18
abaque— K =51,67 ; =0,925.
M, 0,71.10"

> TBdA 092518393

Cs =min| %fe;l 10ynf 4 j.( fissuration préjudicidle)

=108,50MPa.

G5 =min %400;1 1 1,6.2,1) = min(266,67;201,63)

s =201,63MPa.

o, =108,50MPa< o, =201,63MPa.................. condition vérifiée.
one =22 = 198995 honpa,
k 51,67
Gbe = 0,6f,,5 = 15MPa.
Gy =2,09MPa< Obe = 15MPa..eeoo condtion vérifiée.

Donc Les armatures a L’ .E.L.U.R conviennent.
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Sens y :
Mser = 0,361”’1
A, B 3,93.100

p=—s= =0,218
bd  100.12,5

d'ou k=51,67;p=0,925.
M,  036.10"

o, =—_ = =55,01MPa.
B.d.A, 092518393
o5 =201,63MPa
1, =55,01MPa < 6, = 201,63MPa.................. condition vérifie.
r, =2 =50y evpa
k 51,67
o = 15MPa.
6,, = 1,06MPa < e = 15MPa....oo.. condition vérifiée

Donc les armatures a L’ E.L.U.R conviennent.
Le voile sera ferraillé en deux nappes avec 5T10 =3,93 cm*ml chacune et avec un

espacement S=20cm
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IX.3- Calcul des fondations :
IX.3.1- Introduction :

Les fondations d'une construction sont constituées par les parties de l'ouvrages qui sont
en contact avec le sol, auquel elles transmettent les charges de la superstructure, elles
constituent donc la partie essentielle de l'ouvrage puisque de leurs bonne conception et
réalisation découle la bonne tenue de l'ensemble.

1l est important donc pour déterminer les dimensions de connaitre d'une part le poids
total de l'ouvrage entierement achevée, et d'autre part la force portante du sol.

D'apres le rapport du sol notre terrain a une contrainte admissible de 1,80 bar a un ancrage
de 3,00 m.

- Pour qu'il n'y ait pas de chevauchement entre deux fondations, il faut au minimum une

distance de 40 cm.

- Le béton de propreté prévu pour chaque semelle aura 10 cm d'épaisseur.

- Le calcul des fondations se fait comme suit :

1- Dimensionnement a l' E.L.S Nser = G+Q.
2- Ferraillage a I' E.L.U Nu=135G+ 150

Vu la hauteur de la construction et les charges apportées par la superstructure,ainsi que
l'existence de plusieurs voiles dans cette construction, et la faible portance du sol, le
dimensionnement des fondation donne des semelles de grandes dimensions qui se
chevauchent dans l'un ou dans ['autre sens, donc il est préférable de les relier de maniere a
formée un radier genéral qui constitue un ensemble rigide qui doit remplir les conditions
suivantes:

% Assurer l'encastrement de la structure dans le sol

s Transmettre au sol la totalité des efforts

s FEviter les tassements differentiels.
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IX.3.2-Définition :

Le radier c'est une surface d'appui continue (dalles, nervures et poutres) débordant
l'emprise de l'ouvrage, elle permet une répartition uniforme des charges tout en résistant aux
contraintes de sol.

Calcul du radier:

- Les radiers sont des semelles de tres grandes dimensions supportant toute la construction.
- Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité
(Réaction de sol = poids total de la structure).

IX.3.2.1- Pre dimensionnement du radier :

Poids supporté par le radier.
Superstructure Gr: la charge permanente totale.
QOr: la charge d’exploitation totale.

12
G, =) .G, =6906,861.

i-1

12
Q,=).Q,=938,00t

i-1
Combinaison d’actions :

ELU: Ny =1,35Gr+1,50r=10731,26 t.
E.L.S: Nyer = Gr + Qr = 7844,86 t.

Surface du radier:

. , . N
La surface du radier est donnée par la formule suivante : — < o
S sol

N = Nyer = 7844,86 ¢.
S > N/0so=7844,86/18 =435,82 m*.
On prend un débord de 60 cm de chaque coté dans les deux directions ce qui nous donne

une surface d’assise S radier = 524,16 m>.
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IX.3.3- Calcul de U’épaisseur du radier :

L ’épaisseur nécessaire du radier sera déterminée a partir des conditions suivantes :

1" condition :

1, =V, /bd<0,06f,,.

Vu: Effort tranchant ultime : V, = Q.L/2

L : Longueur maximal d’une bande Im ; L = 4,60 m
Qu=Nu/S=10731,26/524,16 = 20,47 t/m>.

Par ml: Q,=20,47.1ml=20,47 t/ml.
Viu=20,47.4,60/2 =47,08 t

Yo £0,06.6, =>d>——t
d 0,06£,,.b
-2
4> 308107 4y

T 0,06x25%x1
2¢me condition :
L L

— <d<— .L =460cm
25 20

18,40 <d <23,00 cm
h=d+c=23+5=28cm ; onprend:h =35cm ;d =32cm

IX.3.3.1- Détermination de la hauteur de la poutre de libage:

Pour pouvoir assimiler le calcul du radier a un plancher infiniment rigide, la hauteur de
la poutre de libage doit vérifier la condition suivante :
L9<h<L/6=51,11cm<h<76,67cm
On prend : d=67,5cm ; h=75cm; b =45 cm.

IX.3.3.2- Vérification des contraintes :

En tenant compte du poids propre du radier et de la poutre :

Grudier = V|1, xS, +h, xb x 3L ]

G, . = 2,50,35%524,16+0,75% 0,45% 299,9|= 711,68t
E.L.S:N_, =711,68+7844,86=8556,54t.

N, 8556,54
S 524,16

=16,32t/m?< 18 t/m>.............. oonditionverifiée.

radier
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Inerties du radier :

I, =1170385m*
I, =44158,30m"

La longueur élastique :

La longueur élastique de la poutre est donnée par :

L
¢ K.b

Avec: I : Inertie de la poutre : 1=bh*/12=0,45x ((),75)3/12 =0,0158cm’.
E : module d’élasticité du béton, E = 3216420 t/m°.

b : largeur de la poutre b=0,45m.
K : coefficient de la raideur de sol k = 500 t/m’.

[ o [£x321642000158 (o
500 0,45
L, =4,15m< g.Le = 8,60M..veeeeerrrrnne. condition vérifice.

L nax : la longueur maximale entre nues des poteaux.

Donc on peut considérer que le radier est infiniment rigide, les moments agissant a la base
du radier sont :

M= 6,073 t.m

M, =8,179 t.m

1X.3.3.2- Calcul des contraintes :

Sens longitudinal x :

N MV o A

b

s 1 2

T X

(1073126 60731625 _ ) \o1 o

G]
524,16 11703,85

« 1073126 60731625 _ 0 pcr) o

G,
524,16 11703,85

X
O, =
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Sens transversal y :
_E My-Vy B 10731,26Jr 8,179.8,34

o =N, _ — 20,474 t/m?.,
s, L 52416 4415830
M.V
o N MYy 1073126 8179834
s, I, 52416 4415830
o(L/4), = 361% — 20,475 t/m?,
y y
o(L/4), =229 _ 20 473 ym.

I1X.3.3.3- Evaluation des charges pour le calcul du radier :

Poids unitaire du radier :
G,a =V, xh =2,5x0,35=0,875t/m>.
Q=o0,, —6,4=20,475-0,875=19,60t/m>.

Donc la charge en « m? » a prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est :
0 =19,60t/m>

IX.3.4- Ferraillage du radier :

IX.3.4.1- Ferraillage des dalles :

Soit une dalle reposant sur 4 cotés de dimensions entre nus des appuis Ly et Ly avec Ly<L,.
Pour le ferraillage des dalles on a deux cas :

1 cas:
Si ta=L,/L, 20,4 La dalle portante suivant les deux directions.

Les moments sont données par :

Mox :}’qusz ’ Moy :uyM

ox *

Moment en travée :

M; =0,85M,.................. panneau de rive.
M;=0,75M,..................panneau intermédiaire.

Moment sur appuis .

My = 0,35M,.....................appuis de rive.
My =0,5M,...................... appuis intermédiaire.
2¢me cas :

Si: o= lX/Ly <0,4 La dalle se calcule comme une poutre continue dans les sens de la petite

portée.

Pour notre cas, on prend le panneau le plus défavorable (le plus grand)
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I1-Exemple de calcul :

a=1/L, =3,73/4,15=0,90> 0,4 | |

La dalle porte dans les deux sens.

3,73
=0,90 =0,0456;n, =0,7834. ’

p b :> l’l’x b 9“’}1 9 J 4’15 4, 1 8

MOx = MXQLZX )

M, = 0,0456x19,60x(3,73)" =12,43t.m

M(]y = uy'MOX

M,, =0,7834x12,43=9,73t.m >

A\ 4

Sens x :
M, =0,85M,, =0,85x12,43=10,56t.m
M, _ 10,56.10°
bdxf,, 100(32)%14,17
0.=1,2021—/1-2,055p1) = 0,0935
z=d(1-0,4160)=28,98cm
M  10,56.10°
zo, 30,75x348

1) =0,072<p,=0,392= A'=0

=9,87cm?,

On adopte 7T14/ml , A=10,78 cm*/ml, S:=15cm
Sensy :

M,, =0,85x9,73=8,27t.m
u=0,057;0=0,0734;z=31,24cm

A=7,60cm?.

On adopte 7TI12/ml , A=7,92 cm*/ml, S;=15 cm

-Sur appuis :

Sens x,y:

Max =May = 0,5 Mox = 0,5 .12,43 = 6,21 t.m
pu=0,042;0=0,0536 ;z=31,32cm

A =5,69cm?

On adopte  6T12/ml, A= 6,79 cm’/ml ,S;=17 cm les deux sens
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2-Exemple de calcul :

| |
a=1/L =3,73/415=090>04 = — ——%— ——
La dalle porte dans les deux sens. 3,73
295 R 4,18
p=0,90=p, =0,0456;n, =0,7834. h v
MOx = HX'Q'EX
M,, =0,0753x19,60x(2,95)’ =09,77t.m H 140 H
~ ! , !
M()y - }’Ly'MOX

M,, =0,5786x9,77=5,65t.m

-En travée :

Sens x :

M, =0,85M , =0,85x9,77=8,30 t.m

u M, 8’30'104 =0,057<p, =0,392=A'=0

Tbdaf,  100(32)14,17

o= 1,202(1 —J1-2,055 u)= 0,0935

z=d(1-0,4160)=28,98cm
M 830.10°

zo. 0,9705x32x348

S

=7,68cm?.

On adopte 7T12/ml , A=7,92 cm’ml, S:=15cm

Sens y :

M,, =0,85x5,65=4,80t.m

u=0,033;0=0,0734 ;z=31,24cm

A=438cm?.

On adopte 5TI2/ml , A=5,65 cm’/ml, S;=20 cm
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-Sur appuis :

Sens x,y:

Max =May = 0,5 Mox = 0,5 .9,77 = 4,88 t.m
u=0,033;04=0,0536 ;z=31,32cm

A =439cm?

On adopte  6TI12/ml, A= 6,79 cm*/ml ,S;=17 cm les deux sens
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IX.3.5- Ferraillage des poutres de libages :

Le rapport 0.= LX/Ly > 0,4 pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges

transmises par chaque panneau se subdivise en deux charges trapézoidales et deux charges
triangulaires et trapézoidales pour le calcul du ferraillage on prend le cas le plus défavorable
dans chaque sens et on considere des travées isostatiques.

a- Sens longitudinal (x) :

4.1

L max = 4,60 m
1,865 0,42 1,865
N 1,8@ 459
YYYYYIYYYYY AN
I 4,60 m | = 1’5_73_ E 450 E
: 1,865 042 1,86'5

[

Répartition des charges sur les poutres selon
Les lignes de rupture.

Calcul de Q':

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.

Lx,’ Lx,’
Q= 1- ik, 4 1- 22 |1,
2 3.Ly, 3.Ly,

Avec : Lx;=3,73m

Lyi=4,15m
Lx>=315m
0 =19,60t/m?

2 2
Q=120 373 1305 1 315 1315|251 64um
2 3x4,15 3x4,15

Q. 51,64x4,15°
8 8

Donc :

M, =111,17tm
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a.1- Calcul du ferraillage :

En travée :
M, =0,85M, =0,85.111,17=94,49t.m, b=45cm, h=75cm, d=0,9h=67,5cm
n M, 94,49.10 =0,324<p,=0,392>A"=0

Tbdlo, 45.(67,57214.2

a=1 ,202(1 —1-= 2,055u)= 0,5083

z=d(1-0,4160)=53,80cm

M 294,49.10“250’46%2.
70, 53,8348
1 1it 4T25

on adopte:{ 2°™lit 4T25 ;A =51,84cm?
311t 4720

En appuis :

Appuis intermédiaires:

My=05M, =0,5.111,17 = 55,585 t.m

U =0190<w=0,392= (A'=0) ; 0=0,2658, z = 60,345cm? , As=26,46cm?
On adopte :  (4T20) Fil+ (2T20+2T25) chap. ; A = 28,67 cm”.

Appuis de rive:

M,=0,2.Mp=0,2.111,17=22,23 t.m

1=0,076<1=0,392= (A'=0),; a=0,0989; z=64,8; As=9,86 cm?
On adopte :  (4T20) A =12,57 cm?>
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b- Sens transversal(y) :

L max = 3, 73 m.
1,863, ¢ 1.865
PEYPrITRY 4] i
3,73 m s N,
| : | |45 |
111,80 013 1.80;
5 3.73 5
Q' =0(L, +L,/3+b)
L =(05-p/6).L,=1116
L.,=3,73m
O =55,06t/m
M,=Q'I*/8=55,06.(3,73) /8 =95,75t.m
b.1- Calcul du ferraillage :
En travée :
M, =0,85M, =0,85.95,75=81,38t.m, b=45cm, h=75cm, d=0,9.h=675cm
- 81,38.1¢ =0,278<p, =0,392>A'=0

“bdlo, 456757142
a:1,202(1— 1—2,055u)=0,4171
z=d(1-0,4160)=56,22cm

UM SIS0 e
7.0, 56,22.348
1 1it 4T25

on adopte:{ 2°™lit 4T20 ;A =44,77cm?
3°™1it 4T20
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En appuis :

Appuis intermédiaires:

M,=0,5M,=0,5.95,75 =47,875tm

u =0164<w = 0,392= (A'=0) ; a=0,2253 ,z = 61,425cm? , As=22,39cm?
On adopte :  (4T20) Fil+ (4T20) chap ; A =25,13 cm>

Appuis de rive:

M, =02My=0,2.9575=1915tm

u=00066< =0,392= (A'= 0);x = 0,0854 z =65,20; As = 8,44 cm?
On adopte :  (4T20); A =12,57 cm?>

- Armature de peau :
Puisque h > 60cm il est obligatoire d’ajouter les armatures de peau soit 2T12F;
A =2,26cm?

I1X.3.4.4- Contrainte de cisaillement :

T =9,66t

T, = Lo _ 0,06 =0,32MPa.
b.d 0,45.0,675100

14 =min(0,10f,, ;4MPa)=2,50MPa.
1, =0,32MPa< Tu =2,50MPa.........cooo..... conditionvérifiée.

Armatures transversales :

¢, <min(h/35;¢,;b/10)=min(21,42;12; 45)=12 mm
Diamétre:
— onprendp, =10 mm

Espacement :
t

S, = min(%,l&plj =min(18,75,14,4)=14,4cm

onprendS, =15cm.
< 08Af o> b(t, —0,3f,,)S,

"Tb(t,-0,3f,) 0,84,
fo> 45(0,32-0,3x2,1)15 _ 83.30MPa.
0,8x3,14

Donc on utilise des armatures HA, Fe400, soit 4T10, A=3,14cm?>.

At.fe- > maX(Tu/z ,0,4 MPa) = max(()’ 1 6’ 0,4MP3) — 0’ 16MPa
0>t
214490 ’i:fgo =1,86>0,16 MPa................... condition vérifiée.
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Les croquets de ferraillage :

1/ croquet de ferraillage de la table :

cm 20

75¢m

12T
x A
-l ® ® ® ®
35¢ e e e e o
cm 45 12T cm 15 14T

2/ croquet de ferraillage de la nervure :

Armatures filantes

Coupe longitudinale de la nervure

A

20T4—

25T4/

10T4
2T 2

5T8

25T4

armatures de renforcement

20T4

0T4 0 +

appuis sur

Coupe transversal de la nervure
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Conclusion

Conclusion :

Ce projet de fin d’études m’a permis d’avoir une ample vision
sur la responsabilité de l'ingénieur dans [’acte de batir, ainsi
que la facon de trouver une harmonie entre [’aspect technique
et économique sans pour autant que cela soit au détriment de
la sécurité de [’ouvrage construit, ceci d’une part.

Et d’autre part ce travail m’a permis d’acquérir énormement
d’informations importantes sur les méthodes de calcul, [’étude
des structures en béton armeé, ainsi que [’ utilisation des
logiciels.

1l m’a aidé aussi a avoir [’esprit d’analyse et de prendre des
déecisions concernant le choix d’un systeme de
contreventement, est tres important du point de vue
comportement, résistance, architecture et cout de revient.




