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Résumé

Le projet de fin d’étude porte sur I’analyse structurale d’un batiment d’habitation
implanté dans la Wilaya de TIARET Algérie, composé d’un rez de chaussée et de huit
niveaux. Le batiment est entierement réalisé en béton armé. Le pré-dimensionnement a été fait
selon les regles de calcul (CBA93, BAEL91, RPA99 version 2003). L’étude de la stabilité
verticale de 1’ouvrage consiste a un bon dimensionnement des dalles, des poteaux et des
fondations. Pour ce faire, un calcul manuel de descente de charge a été réalisé, sur la base de
plans d’architecture et le DTR B.C.2-2. L’ensemble des calculs ont été realisé sur la base du
reglement parasismique Algérien. La stabilité horizontale de I’ouvrage est assurée par des
voiles en béton armé. Une analyse dynamique, réalisé et vérifié selon les deux méthodes ; la
méthode des spectres de réponse et la méthode statique équivalente, a permis de déterminer
les moments fléchissant, efforts tranchants, réaction d’appuis contraintes et déplacements aux
différents eléments poteaux, poutres, nceuds, voiles...etc.).

Les différentes dimensions proposées ont vérifiées la stabilité ainsi que le ferraillage
représente le minimum données par le RPA et BAEL 91 pour la plus part des éléments de la
structure.

Mots clefs: Batiment, Béton armé, ETABS, RPA99v2003, BAEL91 modifié 99.



Abstract

The project graduation concerns the structural analysis of a residential building located
in the, Tiaret Wilaya Algeria, consisting of a rez of floor and eight levels. The entire building
is made of reinforced concrete. The preliminary design was done according to the calculation
rules (CBA93, BAEL91, RPA99 2003 version). The study of the vertical stability of the
structure is the design of slabs, columns and foundations. To do this, a load descent manual
calculation was made on the architectural plans and on the basic of the DTR BC2-2. All
calculations were performed on the basis of the Algerian seismic regulations. The horizontal
stability of the structure is provided by reinforced concrete walls. The dynamic analysis is
performed and verified by both methods; the method of response spectra and the equivalent
static method was allowed to determine the bending moments, shear forces, the reaction of the
supports, constraints and the moves to different parts (columns, beams, knots, sails ... etc.).
The different proposed dimensions have checked the stability and the reinforcement is the

minimum given by the RPA and BAEL 91 for most of the elements of the structure.

Keyword: Building, Reinforced concrete, ETABS, RPA 99 modified 2003, BAEL
91modified 99.
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Chapitr .| Présentation de ’ouvrage et hypothéses de calcul

CHAPITRE I
INTRODUCTION

I-1-Introduction générale :

Batir a toujours été 1'un des premiers soucis de I'homme et I'une de ses occupations majeurs.
A ce jour, la construction connait un grand développement dans la plus part des pays;
Cependant, si le métier de construire peut étre considére parmi les plus anciens
Exercés par I'homme, il faut reconnaitre qu'il leur a fallu au cours des derniéres décades,
s’adapter pour tenir compte de 1'évolution des constructions, mais surtout des nouvelles
techniques qui permettent une fiabilité maximum de la structure vis-a-vis des aléas naturels
Tel que les vents et les séismes. Cette ¢tude offre a nous la mise en application detous ce qu’on a
vue durant Le cycle de formation afin d’étre capable de calculer et concevoir de maniére a ce
qu’elle reste apte a 1'utilisation pour laquelle elle a été prévue, compte tenu de sa durée de vie

envisageée et de son co(t :

® Elle ne doit pas étre endommagée par des événements, tels que : les explosions, les chocs ou
autre phénomene.

® Elle doit résister a toutes les actions et autres influences susceptibles de s'exercer aussi bien

pendent I'execution que durant son exploitation, Et a une durabilité suffisante en termes de codts
d'entretien.
Ce travail sera effectué comme suite :

eUne descende de charge et une étude préliminaire du pré-dimensionnement des éléments

horizontaux (poutres; chainages et plancher) et des éléments verticaux (poteaux, murs voiles
périphérique).

eCalcul complet et détaillé des différents éléments non structuraux (acrotere, balcon, escalier,
ascenseur).

eune étude sismique est effectuée pour trouver les caractéristiques dynamiques du batiment et

calculer les efforts engendrés par cette sollicitation.

eFerraillage des voiles de contreventements et voile périphérique

®Etude des différents éléments de I'infrastructure (semelles isolées, semelles filantes ou radier
général).

Dans le cadre de cette étude, on a va utiliser le logiciel de calcul ETABS V9.6.0 pour faire le
calcul dynamique des éléments structuraux. Les efforts engendrés dans le batiment sont utilisés

pour ferrailler les éléments résistants suivant les combinaisons et les dispositions constructives
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exigees par le CBA93 et le RPA99/version2003.Donc le probléme posé est comment peuvent
assurer la résistance et la stabilité de notre construction aux différentes effets sans oublier le coté
économique ?

I.1 Présentation de I’ouvrage :

La présente étude porte sur le calcul de résistance des éléments d’une tour de (08) étages
en béton armé et a usage ( habitation et commerciale) située a TIARET, qui est classée en zone
de faible sismicité (zone I) d’aprés le réglement parasismique Algérien (RPA 99 modifié 2003).
I-3-Caractéristiques mécaniques des matériaux

a) Géométrie du batiment :

Longueur totale du batiment .....cceevveiiiiniiniieciinnnnnn. 30.40 m
Largeur totale du batiment — ...cceeveiiiiiiiiieiniininnennnn. 12,59 m
Hauteur du R.D.C.  .iiiiiniiiiiiiiiiiiiieiniinecnrsnecnsnnes 3,40m
Hauteur des étages courants (1 —8™)  .....cevvvveennn. 3,06 m
Hauteur totale de 1a StrUCtUre ....ccvvvuiniieinineieininennnnnn. 30,88 m
Hauteur de IaCTOtEIE veeeereereeeereesseeeeeecsessssecccacncssnes 0,60 m

b) La régularité de la structure :
D’aprés le RPA 99/2003 (3.5.1.b), la structure présente une régularité en élévation.
Pour la régularité en plan (3.5.1.a) :

(b2 B0 445 025 - conditi rifié
_————= . , -

L.~ 3010 ondition non vérifiée
by = 720 395 0,25 - Conditi rifié
_—=—— —_

{Ly 1835 ) ondition non vérifiée

L
0,25 < L_x = 1,64 < 4 - Condition vérifiée

y

Les conditions ne sont pas vérifiées, donc la structure est irréguliere en plan.

1.3.2 Ossature et systeme constructif pris :

a) Ossature : la stabilité de la structure est assurée par un systéme structurel mixte en béton
armé (portiques et murs voile).

b) Planchers : les planchers adoptés pour le batiment sont des planchers a corps creux.

c) Escalier :

Les escaliers sont des ¢éléments constitués d’une succession de gradins permettant le passage
entre les différents niveaux d’un batiment, dans notre cas on distingue type d’escalier, a trois

volées, le 2eme volée a marche consol
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d) Maconnerie : les murs exterieurs sont realises en double cloison de briques de 15 cm et de 10
cm d’épaisseur separées par une lame d’air de 5 cm, quant aux cloisons de séparations, elles sont
réalisées en simple cloisons de 10 cm d’épaisseur.
e) Cage d’ascenseur : I’ascenseur est un appareil élévateur permettant le déplacement vertical et
I’acces aux différents niveaux du batiment, il se constitue principalement de la cabine et de sa
machinerie, elles sont confinées dans un noyau ouvert nommé¢ cage d’ascenseur.
f) Revétement : enduit en platre pour les plafonds, enduit en ciment pour les locaux humides
(WC, S.D.B. et cuisine) ainsi qu’aux murs extérieurs et intérieurs, un revétement en carrelage
pour les planchers et une étanchéité multicouche (pour I’imperméabilité et 1’isolation thermique)
sur le plancher terrasse.
g) Isolation : I’isolation acoustique est assurée par la masse du plancher ainsi que par le vide
d’air entre les deux cloisons extérieures.
L’isolation thermique est assurée par les couches d’isolant (polystyréne) pour les planchers
terrasse ainsi que par le vide d’air entre les deux cloisons extérieurs.
h) Terrasse :1l existe un seul type de terrasse : Terrasse inaccessible.
1.3.3 Caractéristiques géotechniques du sol :
Le sol d’assise présente les propriétés géotechniques suivantes :

e La contrainte du sol est : 65o = 2 bars pour un ancrage D = 1.8 m

e Le poids spécifique du sol : y=1,8 /™ ;

e [’angle de frottement interne du sol ¢ =30°;

e Lacohésion C =0 (sol pulvérulent) ;

e Le site est de nature meuble donc Ss.
I.3-Caracteéristiques mécanique des matériaux :

Le béton et I’acier utilisés dans la construction de cet ouvrage seront choisis
conformément aux régles techniques de conception, et de calcul des ouvrages en béton armé
B.A.E.L 91/1999, ainsi que le reglement parasismique Algérien RPA 99/2003.

1.3.1 Le béton :

Le béton est un terme générique qui désigne un matériau composé par du ciment, des
granulats (sable et gravier ou gravillon) et de 1’eau de gachage. Le béton armé est obtenu en
injectant de ’acier dans du béton disposé de maniére a résister aux efforts de traction.

La composition d’un métre cube (1 m?®) de béton ordinaire est de :
e 350 kg de ciment (CPA 325) ;
e 4001 desable (dg<5mm);
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e 8001 degravillon (dg <25 mm) ;

e 1751 d’cau de gachage.
La préparation du béton se fait mécaniquement a 1’aide d’une bétonniére ou d’une centrale a
béton. La réalisation d'un élément d'ouvrage en béton armé, comporte quatre opérations :

e Exécution d'un coffrage (moule) en bois ou en métal ;

e Lamise en place des armatures dans le coffrage ;

e Le coulage du béton dans le coffrage ;

e Décoffrage ou démoulage aprés durcissement suffisant du béton.
Les principaux avantages du béton armé sont:
Economie: le béton est plus économique que l'acier pour la transmission des efforts de
compression, et son association avec les armatures en acier lui permet de résister a des efforts de
traction.
Souplesse des formes: elle résulte de la mise en ceuvre du béton dans les coffrages aux quels on
peut donner toutes sortes de formes.
Résistance aux agents atmosphériques: elle est assurée par un enrobage correct des armatures
et une compacité convenable du béton.
Résistance au feu : le béton arme résiste dans les bonnes conditions aux effets des incendies.
En contrepartie, les risques de fissurations constituent un handicap pour le béton armé, et le
retrait et le fluage sont souvent des inconvénients dont il est difficile de palier tous les effets.

Son poids volumique est : { ,Béton arme :,Yb = 25 kN/m"* 5
Béton non armé : y, = 22 kN/m
| .4 Résistance mécanique :
a) Résistance caractéristique a la compression :
Le béton est caractérisé par sa bonne résistance a la compression, cette derniére est donnée a "j"
jour en fonction de la résistance a 28 jours par les formules suivantes :
763055 e

Jj
120 + 0.95; < /e

feg S40MPa > f =

feg 240 MPa > f =

Pour 28 jours < j < 60 jours, on prend :f,; = f.2g
Pour j > 60 jours, on prend f,; = 1,1f.,5 ; (a condition que le béton ne soit pas traite
thermiquement).

Pour notre étude, on prend :f.,g = 25 MPa
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Tableau 1.1 Résistance f,; du béton a 7, 14 et 90 jours.

fg(MPa)| 16 | 20 | 22 | 25 [ 30 | 35 | 40
7jours | 1,06 | 13,2 146|165 19,9 | 23,2265
14jours | 13,7 | 17,9 18,8 21,4 | 25,6 | 29,9 | 34,2
90 jours | 17,6 | 22 | 242|275 33 | 385 44

b) Résistance caractéristique a la traction :

La résistance caractéristique a la traction du béton & « j » jours est déduite de celle a la
compression par la relation suivante :
fij = 0,6 +0,06f.28 = 2,1 MPa; Pourf.,g = 25 MPa.
c) Définition des états limites :
Un ouvrage doit étre concue et calculé de maniére a présenter durant toute sa durée d'exploitation
des sécurités appropriées vis-a-vis :

e De saruine ou de celle de I'un de ses éléments.
e Du comportement en service susceptible d'affecter gravement sa durabilité, son aspect ou

encore le confort des usagers.

Les états limites sont classes en deux catégories:
c.1) Etat limite ultime:(E.L.U)

Il correspond a la perte d'équilibre statique (basculement), a la perte de stabilité de forme
(flambement) et surtout a la perte de résistance (rupture) qui conduit a la ruine de l'ouvrage.

c.2) Etat limite de service:(E.L.S)

Au-deld duquel ne sont plus satisfaites les conditions normales d'exploitation et de
durabilité (ouvertures des fissures ou déformations excessives des éléments porteurs).
1.41.2 Déformation et contraintes de calcul :
a) Etat limite de résistance :(CBA 93[ART 3 .3.2])

Dans les calculs relatifs a I'état limite ultime de résistance, on utilise pour le béton un
diagramme conventionnel dit "Parabole — rectangle™ et dans certains cas par mesure de

simplification un diagramme rectangulaire.
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a.1) Diagramme parabole — rectangle :

C’est un diagramme déformations — contraintes du béton qui peut étre utilisé dans tous les cas

0y c: La contrainte de compression du béton
A

Parabole

Rectangle

*
2% 3,5 %o Ebc {%n}l

Figure 1. 2 :Diagramme parabole — rectangle.

La contrainte du béton comprimé :

0,85 X f
Opc = D x Yo
9 Ope = 085 x25 _ 14,17 MPa - Pour le cas générale
1x 1,50
_ 0,85 x25

Opc = ————— = 18,48 MPa — Pour le cas des combinaisons accidentelles
\ 1x 1,15

Avec:

&pc . Déformation du béton en compression ;

o : Contrainte de calcul pour 2 %o < €pc < 3,5 %o ;

f¢j - Résistance caractéristique a la compression du bétona ™ j " jours ;

v, : Coefficient de sécurité avec :{Yb lb1,=151 ’izaia;cgfgeérf:;lles

Le coefficient de minoration 0,85 tient compte de l'influence défavorable de la durée
d'application des charges et des conditions de bétonnage vis-a-vis des résistances caractéristiques
obtenues par essaies sur éprouvettes.

b) Etat limite de service :(CBA 93 [ART 5.1.4])

La contrainte limite de service en compression est donnée par la formule suivante :

Ope = 0,6 X fapg = 0,6 X 25 = 15 MPa.
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b.1) Diagramme rectangulaire :
Utilisé dans le cas ou la section considerée est partiellement comprimée ou en flexion simple.

f .
L . 7 B

iTh
b
3 o
0,8h

TR

:7/ Axe neutre
S i N U S »-
Diagramme Parabole Diagramme
Rectangle rectangulaire

Figure 1.3 : Diagramme rectangulaire.
1.4.1.3 Contrainte admissible de cisaillement:(CBA93 [ART 5.1.2.1.1])

( (0,2 X f : : e
! T, = min b ; 5 MPa | ; Pour une fissuration peu préjudiciable ;
(0,15 X : : e T
l‘[u = min y—b ; 4 MPa | ; Pour une fissuration préjudiciable ou tres préjudiciable.
La contrainte ultime de cisaillement dans une piece en béton définie par rapport a I'effort
. Tu
tranchant ultime 7,,. Ty = 5o
_(bg:largeur de la piece
Avec: { d : hauteur utile
_(0,2x25 . . : s
T, = min (W ;5 MPa) = min(3,34;5 Mpa) = 3,34 MPa; Fissuration peu préjudiciable
0,15 x 25
T, = min (T ;4 MPa) = min(2,5;4 MPa)

= 2,5 MPa ; Fissuration préjudiciable ou treés préjudiciable

1.4.1.4 Modules de déformation longitudinale du béton :
a) Module de déformation instantanée :(CBA 93[ART 2.1.1.2])
Sous des contraintes normales d'une durée d'application inférieure a 24h, le module de

déformation instantanée E;; du béton agé de j jour egal a :
E; = 110003/ij = 11000Y25 = 32164,19 MPa

b) Module de déformation différée : (CBA 93[ART 2.1.1.2])

E,; = 3700°|f,; = 3700¥25 = 10818,86 MPa

La déformation totale vaut environ trois fois la déformation instantanée.
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1.4.1.5 Module de déformation transversale :
Coefficient de poisson :(CBA 93[ART 2.1.2. 3])

Le coefficient de Poisson permet de caractériser la contraction de la matiére
perpendiculairement a la direction de I'effort appliqué. La valeur de ce module de déformation

transversale est donnée par 1’expression suivante :
E

C=axa vy

Ou : v est le coefficient de poisson
v =0; Pour le calcul des sollicitations (dans E.L.U.) » G = 16082,1
v =0,2 ; Pour le calcul des déformations (dans E.L.S.) - G = 13401,75
1.4.2 Les Aciers :
Les aciers utilisés en béton armé se distinguent suivant leur nuance et leur état de surface (ronds
lisses ou barres a haute adhérence) et sont classés de la fagon suivante :

e Ronds lisses bruts obtenue par laminage ;

e Barres a haute adhérence obtenue par laminage a chaud d’un acier naturellement dur ;

¢ Fils a haute adhérence obtenue par laminage a chaud suivi d’un écrouissage par tréfilage

et/ou laminage a froid ;

o Treillis soudés formés par assemblages de barres ou de fils lisses ou a haute adhérence.

Les barres utilisées sont caractérisées par leur diamétre nominal (). Sauf accord préalable
avec le fournisseur, la longueur développée des barres n’excédera pas 12 m(longueur
commerciale courante).

Le poids volumique de Iacier est de : 78,5 kN/m>et son module d’élasticité longitudinal est
de : 200000MPa.
1.4.2.1 Diagramme déformation - contrainte :

Pour cette étude, on utilise des aciers longitudinaux (feE400) et des aciers transversaux

(feE235).Dans les calculs relatifs aux états limites, on introduit un coefficient de sécurité ys qui a

les valeurs suivantes:

o f
T s

{ Ys = 1,15 ; Cas générale,on a 0, = 348 MPa

Ys = 1,00 ; Cas des combinaison accidentelles,on a g, = 400 MPa


http://www.futura-sciences.com/magazines/nature/infos/dico/d/zoologie-poisson-10415/
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A M
fef------— g
fe fysf--—>~-1------ LA
< -10%o -fe /ES > e
_______________________ fe /y.fe / Es 10%o s
_________ _fe
v

Figure 1.4 : Diagramme de déformation — contraintes.
1.4.2.2 Contraintes limites de traction des armatures ;

0y < f,; (Pasde limitationFissurationpréjudiciable) — Fissuration préjudiciable

e <min Gx £,;110% X f; MPa

Y 757 < min (é x 400:110 x V1,6 x 2,1 — Fissuration préjudiciable
0s = 201,63 MPa

0 Smin GX f,;90 x /71X f; MPa

) 05 < min (% x 400:90 x 1,6 x 2,1 — Fissuration trés préjudiciable
o5 = 165 MPa

n : Coefficient de fissuration ;

n =1 - Pourrond lisse;
n = 1,6 - Pour haute adhérencesavec® = 6 mm
n = 1,3 — Pour haute adhérences avec ® < 6 mm.

ftj - Résistance caracteristique a la traction du béton ;
f. : Limite d’¢lasticité des aciers.
1.4 Hypothese de calcul:
Selon les regles B.A.E.L 91, on distingue deux états de calcul :
e Etats limites ultimes de résistance E.L.U.R
o Etats limites de service E.L.S
.41 E.L.UR:
Il consiste a I'équilibre entre les sollicitations d'actions majorées et les sollicitations résistantes
calculées en supposant que les matériaux atteignant les limites de rupture minorée, ce qui
correspond aussi aux reglements parasismique algériennes R.P.A 99 (version 2003).
On doit par ailleurs vérifier que I'E.L.U.R n'est pas atteint en notant que les actions sismiques

étant des actions accidentelles.
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1.4.1.1 Hypothéses de calcul:

Les sections planes avant déformation restent planes aprés déformation ;
Pas de glissement relatif entre les armatures et le béton ;

La résistance du béton a la traction est négligée ;

€pc = 3,5%0 — Flexion composée

Le raccourcissement du béton est limité a:{ 0 ) .
€pc = 2%0 — Compression simple

L'allongement de I'acier est limité a : &, = 10%o ;

Les diagrammes déformations contraintes sont définis pour:
Le béton en compression ;

L'acier en traction et en compression.

1.4.1.2 Regles des trois pivots :

En fonction des sollicitations normales la rupture d'une section en béton armé peut

intervenir :

Par écrasement du béton comprime ;

Par épuisement de la résistance de I'armature tendue ;

Les positions limites que peut prendre le diagramme des déformations sont déterminées a
partir des déformations limites du béton et de l'acier ;

La déformation est représentée par une droite passant par l'un des points A, B ou C

appelés pivots.

Tableau 1.2 : Les déformations limitent du pivot.

Pivot | Domaine | Déformation limites du pivot considéré
A 1 Allongement unitaire de 1’acier 100/00
B 2 Raccourcissement unitaire du béton 3,5
C 3 Raccourcissement unitaire du béton 2%

Compression

2%0 3,5%0
B 3

-i.- - - - _-5-.-.(:;--------.-.-._._._...l.._._i._._._ _._._._._._._’
E al 5 </

E= el B -

= = =

s e Y #

.| = )

o

= 5 P e Y M.
o g5 iC

5| 2 - i ;

= iCompression

r = !

I = P
A gEveC
Zpe 10%0 traction

r.

S R o SRS PR
=

Figure 1.5 : Diagramme des déformations limitées de la section.

- Réales des trois pivots -
10
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I-5-E.L.S:
Il consiste a I'équilibre des sollicitations d'actions réelles (non majorées) et les sollicitations
résistantes calculées dépassant des contraintes limites.
1.5.2.1 Hypothéses de calcul :
e Les sections droites restent planes ;
e |l n'yapas de glissement relatif entre les armatures et le béton ;
e |e béton tendu est néglige ;

e Les contraintes sont proportionnelles aux déformations.

Ope = Ep X &
o = Eg X g

AL

T

Par convention 1 correspond au rapport du module d'élasticité longitudinale de 1'acier a celui de

béton.

E !
n= E—S = 15 ; Coefficient d équivalance.
b

1.5.2.2 Sollicitation du calcul vis-a-vis des états limites :

«Etat limite ultime :

Les sollicitations de calcul sont déterminées a partir de la combinaison d'action suivante :
1,35.G +1,5.Q

 Etat limite de service :

Combinaison d'action : G+Q

Les regles parasismiques algériennes ont prévu les combinaisons d'actions suivantes:

G+Q+E G : charge permanente
G+ Q +1,2E -4 Q : charge d'exploitation
08G tE E : effort du séisme

11
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CHAPITRE Il
PREDIMENSIONNEMENT DES ELEMENTS DE LA
STRUCTURE

I1.1.Introduction:

Le pré dimensionnement des éléments résistants (Les planchers, Les poutres, Les poteaux, Les
voiles) est une étape régie par des lois empiriques. Cette étape représente le point de départ et la
base de la justification a la résistance, la stabilité et la durabilité¢ de I’ouvrage aux sollicitations
suivantes :

e Sollicitations verticales
Elles sont dues aux charges permanentes et aux surcharges d’exploitation de plancher,
poutrelle, poutres et poteaux et finalement transmises au sol par les fondations.

e Sollicitations horizontales
Elles sont généralement d’origine sismique et les éléments de contreventement constitues par

les portiques.

Le pré dimensionnement de tous les éléments de I’ossature est conforme aux regles B.A.E.L
91, CBA93 et R.P.A 99 V2003

I1- 2. Détermination de I’épaisseur du plancher:

Pour déterminer 1’épaisseur du plancher h; on utilise la condition de flécheh—Lt zi

22,5
(C.B.A.93) Avec: L : la portée la plus grande dans le sens des poutrelles.

Pour notre cason a: Lma =405m d’ou  h, > % =18.00cm

- On adopte alors un plancher a corps creux de hauteur totale h=20cm
Soit : (16+4) cm avec:
— 16 cm pour le corps creux.

— 4 cm pour la dalle de compression.

13
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I1- 2. Descente de charge:
I1- 2.1. Charge permanente:

I1- 2.1.1. Plancher terrasse inaccessible:

Tableau —I1. 01. Charge permanente & surcharge d’exploitation
plancher terrasse (inaccessible)

Désignation de la charge Valeur en KN/m?
1 - Gravillon de protection de I’étanchéité (e = 5cm) 20x0.05 1.00
2 - Complexe d’étanchéité en 4 couches 0.12 0.12
3 - Forme de pente en béton (10 cm) 22x0.10 2.20
4 - Isolation thermique a liége (e = 4cm) 0.04x4 0.16
5 - Plancher a corps creux + dalle de compression (16+4) 2.8 2.80
6 - Enduit en platre (e = 2cm) 0.10x2 0.20
La charge permanente G=>Gi 6.48
La surcharge d’exploitation Q 1.00

I1- 2.1.2. Plancher étage courant a usage d’habitation:

Tableau —I1. 02. Charge permanente & surcharge d’exploitation Plancher étage courant

Désignation de la charge

Valeur en KN/m?®

1 - Carrelage y compris mortier de pose (2cm)

0.75 0.75

2 - Sable fin pour mortier (2cm)

18x0.02 0.36

3 - Plancher a corps creux (16+4) 2.80 2.80
4 - Enduit en platre (2cm) 0.1x2 0.20
5 - Cloison en briques creuses 9x0.1 0.90
La charge permanente G=5.01
La surcharge d’exploitation Q=15

14
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I1- 2.1.3.Murs de facade (extérieur):

Tableau -11.03. : Charge permanente des Murs extérieur.

Désignation de la charge Valeur en KN/m?

1 - Enduit extérieur en ciment (e =2cm) 2x0.18 0.36
2 - Parois en brique creuse exterieur (e =15cm) 9x0.15 1.35
3 - Parois en brique creuse intérieur (e =10cm) 9x0.10 0.90
4 - Enduit intérieur en ciment (e =1.5cm) 1.50x0.18 0.27
G=>Gi 2.88

11-2.1.4.Murs intérieurs:

Tableau —I1-.04. Charge permanente Murs intérieurs.
| Désignation de la charge | Valeur en KN/m* |

0.27

1- Enduit en ciment face 1 (e=1.5cm) 1.5x0.18
. . . 0.90

2- Parois en brique creuse intérieur(e=10cm) 9x0.10
. . a 0.27

3- Enduit en ciment face 2 (e=1.5cm) 1.5x0.18
‘ G=>Gi 1.44

I1- 2.1.5. Acrotere en béton armé:

1
G, = [(0.1 X 0.7) +(0.08 x 0.1) + 5 (0.02 X 0.1)] X 25

G, = 1.975 KN/ml

2cm
10cm 3
g 8cm

1
60cm L0Cm

20cm

Figure —11.01. Coupe sur acrotere.

15
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I1- 2.2. Surcharge d'exploitation:
— Surcharge d'exploitation du plancher (du RDC au 8™ étages) habitations Q=1.5 KN/m?2
— Surcharge d'exploitation du plancher terrasse inaccessible Q=1 KN/m2,
11-2.2.1.Utilisation de la loi de dégression de la surcharge d'exploitation:

Soit o la charge d’exploitation sur le toit ou la terrasse couvrant le batiment Q1 Q-
Qs.. Qn les charges d’exploitations respectives des planchers des étages 1, 2,3...n numérotés a
partir du sommet du batiment.

On adoptera pour le calcul des points d’appui les charges d’exploitation suivantes:

Sous toit ou terrasse Qo
Sous dernier étage (Etage 1) Qot Q1
Sous étage immédiatement inférieur :
(Etage 2) Qo+ 0,95 (Q1+ Qo)
(Etage 3). Qo+ 0,90 (Q1+ Q2+ Q3)
. 3+n
(Etage n) Qo+ on (Q1+ Q2+ Qs+.....Qn)
- 3+n ,
Le coefficient o étant valable pour [n>5]
n
Niveau La dégression des charges par niveau (KN/m?2) charge
(kN/m?)
Terrasse NQy=1 1.00
7 NQ1= Q0+ Ql 2.50
6 NQ,= Q,+0,95 (Q:+ Q) 3.85
5 NQs= Qu+0,90 (Q;+ Qu+ Qs) 5.05
4 NQ,= Qy+0,85 (Qi+ Qo+ Qs+ Qi) 6.10
3 NQs= Qy+0,80 (Qi+ Qo+ Qs+ Qu+ Qs) 7.00
2 NQg= Qu+0,75 (Qi+ Qo+ Qs+ Qu+ Qs+ Q) 7.75
1 NQ;=Qg+0,71(Q; + Q; + Qs+ Qu + Q5 + Qs + Q7) 8.45
RDC NQg=Qo+0,69(Q; + Q, + Q3 + Qs + Qs + Qg + Q7 + Qg) 9.28

Tableau -11.05. La loi de dégression
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I1- 3.Pré dimensionnement des poutres :

D’apres le R.P.A.99 Révisées en 2003 articles 7.5.1, les dimensions des poutres doivent
b=>20cm

satisfaire les conditions suivantes :{ % 30 cm
-<4
b
Selon le B.A.E.L.91, le critére de rigidité est le suivant : {1L_5 <h, < 1L—O
— h;: hauteur total de la poutre
— b : largeur de la poutre
— L: la plus grande portée libre entre axes d'appuis

Deux types de poutres:
— Poutres principales : Lmax=502cm

— Poutres secondaires : Lmax=455cm

I1- 3.1. Prédimensionnement des poutres principale :
Poutre principale : Lnax=502 cm

502 502
ETR Ty
346 < h, <50.2......... On prend h=40 cm
d=0.9 h=36 cm
108cm < b <144cm ... On prend b =30cm
D'aprés le R.P.A.99 Révisées en 2003 article 7.5.1:

b>20cm = 30>20CM c.oeivriieaee Condition vérifié
h>30cm =2 40>30cm .c..oovvvveieeeeeenennnn. Condition vérifié
h/b<4 = 40/30=133<4 ......cccinnn... Condition vérifié

On prend la section des poutres principales :(30x40).

I1- 3.2. Prédimensionnement des poutres secondaires :

Poutre secondaires : L= 455 cm

455 ch < 455
15 = ° 7 10
3033 < hy <455 ... On prend he=35cm

d=0.9h=315cm
945cm < b <126cm....... On prend b =30 cm

Daprés le R.P.A.99 v 2003 :

b>20cm = 30>20Cm .ooiiviiiia i Condition vérifié
h>30cm = 35>30cm ..., Condition vérifié
h/b<4 =3530=1.17<4 ........cccoien... Condition vérifié

On prend la section des poutres secondaires:(30x35).
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I1- 4.Prédimensionnement des poteaux:
Le calcul est base sur la section du poteau le plus sollicité.
La section afférente est la section résultante de la moitié des panneaux entourant le poteau.
On a choisi 3 types de coffrage (section) :
Type 1- du RDC jusqu'au 2°™ étage.
Type 2- du 3°™ jusqu'au 5°™ étage.
Type 3- du 6™ jusqu'au 8™ étage.
calcul de I'effort normal ultime sollicitant les poteaux :
Nu=1,35Ng+1,5Ng

G=nx(SxG+Gpp+ Gps). Avec: n (le nombre de niveaux en dessus du poteau.) n=08
S :La surface afférente est donnée par :

455+ 450\  (5.02+2.98
= )x(

— 2
= > > )—8.52m

4.50m

4.55m

2.98m 5.02m

—  Figure-11-03-section du poteau le plus sollicité (en m?)
11-4-3-1-Prédimensionnement des poteaux typel:Du RDC jusqu'au 2émeétage
Efforts de compression dus aux charges permanentes Nu

Nu=1,35%Ng+15%Ng
Avec:

n=08

Gterrasse = 6,48 KN / m2

Gé[age = 5,01 KN / m2
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Gpp =0,3% 0,4 x 25 x 5.02 = 15,06 KN

Gps = 0,3 x 0,35 x 25 x 4,55 = 11,94 KN

G=nx(Sx G+ Gpp + Gps). Avec: G’ = Geerrasse + Gétage

G =08 x [8,52x (6,48 + 5,01) + 15 ,06 + 11,94]

G =995,55 KN

(On doit majorer I’effort normal ultime de 10% suivant les régles BAEL 91 modifié 99)
NG =1.1xG=1.1x99555=1095.11 KN

Efforts de compression dus aux charges d'exploitation Ng
No=Q X S X 1.1

Q=9.28 KN/ m2

S=8.52m?

No=9,28 X 8,52 X 1.1=286,97 KN

Ny =1,35 NG + 1,5 NQ

N, = 1,35(1095,11) + 1,5(86,97)

N, = 1608,84 KN

Détermination de la section du poteau (axb)

Détermination de a :

Vérification de flambement :

On doit dimensionner les poteaux de telle fagon qu'il n’y ait pas de flambement
C’est-a-dire 1 <50

o= bk 07, L _
: i B I; : Longueur de flambement
B= ab i : rayon de giration
e —  B: section des poteaux
b. 33 Avec A : L'élancement du poteau
[= — I : moment d'inertie de la section par rapporte a
12 — passant par son centre de gravité et perpendiculaire
e - au plan de flambement
a’ _faf _
T A12ab \/; 0,290a
10= 3.06m

lf=0,7%3,06=2,14m=214 cm
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If 214 214
l = - = < aq >
i 02902 — S0=az 0,290%50

=14,75cm

On prend : a =50cm

0,7l 0,7 X 306
Qo= 20
i 70,290 x 50

=14,77<50 ...... Condition vérifiée

Détermination de b :

Selon les régles B.A.E.L 91, I’effort normal ultime Nu

B, =(@a-2)(b-2),

B, = (50 - 2) (b - 2)
B, =48(b-2)

A, =0,7%(zone 1) Selon RPA 99 version 2003

A, = 0,007[48(b - 2)]
A, =0,336(b - 2)

Avec:

B, : Section réduite.

o Coefficient fonction de A .

A, : Section d’ armature longitudinales.
a=?Donc ona:

A< 50
Jo= S0 2B 1477 < 50
A =14,77

0,85
o= P

[1+0.2(5)]
0,85

o= 1+ 0’2(%)2] = 0.82
o =0.82

B..f f
N, < af 0,9;18 S.y—es]

fe26=25Mpa, fo =400 Mpa, y, = 1,5, vs = 1,15
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N < o 2B —2).25 033600 — 2) x 0
S o9 x5 x10 T 115 x 107
N, < 082 [—2b =225 0,336(b — 2) X +00
v s 082 5 TS0 @ 115 x 10

N, <82,47b — 164,94
1617,34 < 82,47b — 164,94

1782,28
82,47

b > 21.61
Donc on prend : b =50 cm
Donc les poteaux ont la section suivante : du RDC au 2éme étage (50 x 50)cm?.

Vérification des conditions du R.P.A.99 Révisées en 2003 article 7.5.1:;

— min(a, b)=50>25Cm ...ccoeviiiiiiiiiieeeee, Condition vérifiée.
— min(a, b) =50 cm >he /20 =306/ 20 = 15,30 cm .Condition vérifiée
— Va<ab=Ya <1 oo Condition verifiée

114-3-2-Prédimensionnement des poteaux type2: Du 3éme au 8éme étage
n=1>5
Q = 7,00 KN/m2
Nu=1,35NG+1,5NQ
Grerrasse = 6,48 KN / m2
Getage = 5,01 KN / m2
Gpp=0,3%0,4 x25x5.02=15,06 KN
Gps = 0,3 x 0,35 x 25 x 4,55 = 11,94 KN
G=nx(Sx G+ Gpp + Gps). Avec: G” = Gerrasse + Getage
G =05 x [8,52% (6,48 + 5,01) + 15 ,06 + 11,94]
G = 624,47 KN
Ng=1,1% G =1,1x 624,47 = 686,92 KN
No=Q X S X 1,1

Q = 7,00 KN/m2
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S$=8,52 m?
No =7,00 x 8,52 x 1,1 =65.60 KN
Ny=1,35Ng+1,5Ng
Ny = 1, 35 (624,47) + 1, 5 (65,60)
N, =941.43 KN
a> 14.77 cm
On prend : a = 45cm.

Détermination de b :

0,85
e 0.2(20)7] - 082
o = 0.82

B,.f, f
N, < «a [orT:/z: As.y—es]
f..g= 25Mpa, f. =400 Mpa, y, = 1,5, v = 1,15
N, < 0,82] 430 =2).25 0,301(b —2) x ﬂ]
09 x1,5 x 10 1,15 x 10

N, <73.89b —147.78
1031,92 < 43,67b — 87,34

1119,26
>
T~ 43,67

b > 25,63

b=45cm

Donc les poteaux ont la section suivante : du 3eme au 8me étage (45 x 45) cm?.
Vérification des conditions du R.P.A.99 Révisées en 2003 article 7.5.1:
min(a, b) =45>25cm .ccoooovieiiiiiieee Condition vérifiée.

min(a, b) =45 cm >he /20 =303 /20 = 15,15 cm .Condition vérifiée

Va<a/D = Va <] e eee e Condition vérifiée
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11-5-3-3-Prédimensionnement des poteaux type3: Du 6éme au 8éme étage
n= 2

Q =3,85 KN/m?

Nu=1,35NG +1,5NQ

Gterrasse = 6,48 KN / m2

Gétage = 5.01 KN/ m2

Gpp =0,3%x 0,4 x 25 x 5,02 =15,06 KN

Gps =0,3x 0,35 x 25 x 4,55 =11,94 KN
G=nx(Sx G+ Gpp + Gps). Avec: G’ = Grerrasse + Gétage
G =02 x [8,52x (6,48 + 5,01) + 15 ,06 + 11,94]
G =249,78 KN

Ng=1,1xG=1,1x 249,78 = 274,76 KN
No=Q X S X 11

Q =3,85 KN/m?

S =8,52m?

No =3,85x 8,52 x 1,1 =36,08 KN
Nu=1,35Ng+1,5Ng

Ny = 1, 35 (249,78) + 1,5 (36,08)

Nu = 352,32 KN

a> 14.62 cm

On prend : a = 40cm.

Détermination de b :

085 0.82
a= 1477 5. — Y-
[1+02(=5)%
o = 0.82
B..f f
Ny < a[ ===+ Ap =]
0.9vy Ys

fe26=25Mpa, fo =400 Mpa, y, = 1,5, vs = 1,15
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N. < 082 38(b_z)'zs+0266(b 2) x 400
u = [0.9><1,5><1o ’ 115 <10

N, <65,29b — 130,59

440,63< 65,29b — 130,59

571,22
>
65,29

b > 8,74

b=40cm

Donc les poteaux ont la section suivante : du 6eme au 8éme étage (40 x 40) cm?.

Vérification des conditions du R.P.A.99 Reévisées en 2003 article 7.5.1:

min(a, b) =40 >25CmM ...ooooeviiieiiiiiieeeeeee Condition vérifiée.

min(a, b) =40 cm > he / 20 =303 / 20 = 15,15 cm .Condition vérifi¢e
Ya<aD=Ya <1 oot et Condition vérifiée

11-5-3-4-Pré-dimensionnement des voiles de contreventement :

Les voiles sont des éléments qui résistent aux charges horizontales, dues au vent et au
séisme Le R.P.A 99(version2003) considere comme voiles de contreventement les voiles
satisfaisant La condition suivante :

L>4aeta>h/25

Avec : L : longueur du voile
a: épaisseur des voiles (a min =15cm)

he: hauteur d'étage (3.03m)

a = 2—; = % = 13,90 cm Onprend a = 20cm.
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Tableau-11-06-Dimensions des éléments porteurs

Sections Sections Sections
Poteaux RDC jusqu'au 2°™ étage 3°™ au 5°™ étage 6°™ au 8°™ étage
(50x50) cm? (45x45) cm” (40x40) cm?
Poutres (30x40)
principales
Poutre (30x35)
secondaires
Voiles 20cm
Plancher 16+4
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Chapitre — I11- Eléments non structuraux

I11- 1. Acrotére :
I11-1.1. Introduction

L’acrotére est un élément structural contournant le batiment congu pour la protection
de I’¢étanchéité et la forme de pente contre I’infiltration des eaux pluviales.

Il est assimilé a une console encastrée au plancher terrasse.

L’acrotére est soumis a son poids propre (G) qui donne un effort normal N vertical et
une charge d’exploitation horizontale non pondérée estimée a 1000 N/ml provoquant un
moment de flexion.

Donc le calcul s’effectue pour une bande de 1 ml en flexion composée (M, N)
Soit une section de
— La hauteur h=60 cm

— L'eépaisseur e,=10 cm

I11-1.2 Calcul des sollicitations, enrobage et excentricité :
111-1.2.1 Calcul des efforts :

a) Poids propre :

§ =[(0.1x 0.6) + (0.08 x 0.1) +7(0.02 x 0.1)| =0,069 m?
G =Sxy,=0069x 25 = 1,75 kN/ml

Q = 1kN/ml

b) Effort normal :

Ny = 1,35G = 1,35 x 1,75 = 2,32 kN/ml

Nyer = Ng = 1,975 kN/ml

c) Moment de flexion :

My =15X% Ny xh=150x1x0,60=09kN.m

10cm 10 cm G Ng
Mg, = My = Ny Xh=1x0,60= Ql i
ser — M@ — V@ - ’ - o
0,60 kN.m
60 cm
d) Effort tranchant :
! M
Vy =15V = 1,50 kN.m ! Q =
I
Veer =V =1kN.m e T T
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e) Enrobage :

Vu que la fissuration est préjudiciable, on prend C=C’ =2 cm

f) Excentricité :
My 1,05_039
®= N, T 236 0™
e, 0,10
?= > =0,05m <0,39m

e, : Epaisseur de I’acrotere.

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

111 -1.2.2 Verification de la compression (partielle ou entiére) de la section :
h 0,1

M, = Ny [e + 5= C] = 2,39 [0,39 + o 0,02] = 0,98 kN.m

(d—c)Ny — My <(0,337h —(0,81c))fypc Xb X h

(d — )Ny — My = ((0,09 —0,02) x 2,32) — 1,05= —0,86 kN.m

((0,337xh) —(0,81%c))fpe XbXh
= ((0,337x0,1) — (0,81 x 0,02))14,17 x 103 x 1 X 0,1

= 24,80 kN.m

— 0,86 < 24,80 kN.m ; Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait pour une
section rectangulaire (b X h) = (100 x 10) cm2,

111-1.3. Calcul du ferraillage (E.L.U.) :
3 My _098x 10°
T bxd®xf,, 100x 92 x 14,17

I = 0,0085

111-1.3.1. Vérification de ’existence des armatures comprimée A’ :
= 0,8a; X (1-(0,4a)))

~ 35 35 oo f 400
T 35+ 10008, 35+ 1,74 00 AVECEL T po T %105 x 1,15

a; =0,00174

w =08x0,668x (1-(0,4 x 0,668)) = 0,392 > u=0,0091 - A4 =0

u=0,0085 - p =0,995
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On calcul :
Agg : Section d’armatures en flexion simple ;

Ag. @ Section d’armatures en flexion composée.

foo My _ 1,05 x 10° _ 0,34 cm?/ml
fs T g xdx B 348x0,995x9 o cm/m
A, = A Mo _ 034 2'66X103—026 2 /mi
fe = %~ 1000, 100 x 348 _ cocm/m

111-1.3.2. Section minimale des armatures en flexion composée pour une section

rectangulaire :

a) Les armatures principales :

Ny = N; = 1,975 kN/ml

Mser = My = Ny x h =1x 0,60 = 0,60 kN.m

_ Moer _ 06 =0,35m = 35
bser = N, 1,075 o> IEe0am
d=09h;=09%x10=9cm;b=100cm

_dXbX fag  eser = 045d _ 9%x100x 2,1

35 — 4,05

Asmin = £, ewr — 0,185d 0.23 = 400
= 1,01 cm?/ml

On adopte 6T8 p.m. ; A, = 3,02 cm?/ml; S, = 16,5cm

b) Les armature de répartitions : A, = 2,01 cm?/ml

4, =22 32 _ 076 cm?ymi
r=7="72 =0 cm®/m

On adopte 4T8 p.m.; A, = 2,01 cm®*/ml; S, = 25cm

[11-1.4. Verification des contraintes (E.L.S.) :

a) Moment de service :

X
35 — 1665 < 23

h 0,10
Myer = Ngop X (e —c+ 5) = 1,975 x (0,35 - 0,02 + T) = 0,75 kN.m

b) Position de [’axe neutre -

b
Eyz — nA,(d-y) =0 - 50y*— 16,95y — 152,55 =0 - y=157cm

C) Moment d’inertie -

100 x 1,573

I= 293+ nA,(d- y) =
3 s 3
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I11 -1.4.1. Détermination des contraintes dans le béton comprimeé oy, :

My 750
T 77T 106471

O-—bC = 016fC28 =15 MPa
o, = 1,11 < 7, = 15 MPa ; Condition vérifiée

oy = x 1,57 =1,11 MPa

111-1.4.2. Détermination des contraintes dans I’acier tendu o, :
2
0 = min <§fe ;1104/n X ftzg) ; Fissuration préjudiciable

Avec :

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

., = min(266,67 MPa; 201,63 MPa) = 201,63 Mpa

M., 750
Ot = 1 0 (d - y) = 15 X% m X (9 - 1,57) = 78,50 MPA

o, = 78,50 MPa < o, = 201,63MPa ; Condition veérifiée

111 -4.1.3.Contrainte de cisaillement :

T
W=
T=150=15x1=150kN
1,50
T = Txo0s = 1667 kN /m? = 0,01667 MPa

T, = min(0,1f.,5 ; 4 MPa) ; Fissuration préjudiciable
T, = min(2,5 MPa ;4 MPa) = 2,5 MPa
= 0,01667 MPa < T, = 2,5 MPa ; Condition vérifée

~
I
I

111 -1.4.4. Veérification du ferraillage vis-a-vis au séisme :

D’aprés le R.P.A. 99/2003, les éléments non structuraux doivent étre vérifiés aux forces
horizontales selon la formule suivante :

E,=4%X C,xAX W,

Avec :
A : Coefficient d’accélération de zone A = 0,1
C, : Facteur de force horizontale ¢, =08

W, : Poids propre de ’acrotére W, = 1,975 kN

-29 -



Chapitre — I11- Eléments non structuraux

E, : Force horizontale pour les éléments secondaires des structures
F, =4x0,8x0,1x1975=0,63 kN <1,5Q = 1,5 kN ; Condition verifie

e 4 HA 8/m
o« o . .
4HAS8/ml | I
" @ o O o o o
® O 10cm | |
. @ o [ ) o o :
A A ' :
25 25 25 25 25 !
® O a— | | 1 I !
O O 5
oINe) : Coupe :A-A
Figure : 111- 1. Schéma du ferraillage et coffrage de 1’acrotére

I11-3-L"ascenseur :
Un ascenseur est un appareil mécanique congu pour le but d’assurer une circulation
verticale plus aisée que 1’utilisation des escaliers, il est exigé pour les batis ayant une hauteur

au-dela de cing étages.

Son implantation est généralement faite coté-a-coté avec les escaliers en une seule entité

ce qui rend le dégagement vers les différents niveaux plus praticable.

L’ascenseur est constitué de deux entités distinctes ; la premiére sert & une cabine
métallique qui se déplace suivant des glissiéres verticales sur le long de I’immeuble ; dans
laquelle les personnes et les charges sont déplacées, la deuxieme entité est un contrepoids
ayant le role de compenser le poids de la cabine et cela pour qu’un systéeme mécanique

(électrique ou vérin hydraulique) ne fournira que I’effort nécessaire pour lever les surcharges.
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Moteur
Appareillage Treuil
de commande
Cables » — Guides
Attache
Cabine
Coffret ' O
de commande
Gaine
Contre-poids L
Porte paliére
Détecteurs
de présence
—— Airbag

Figure 111-2: Schéma d’un ascenseur.

111-4-2-Etude de I'ascenseur :

L'ascenseur moderne est mécaniquement composeé de trois constituants essentiels :

e e treuil de levage et sa poulie
e lacabine ou la benne
e le contre poids
La cabine et contre poids sont aux extrémités du cable 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

Q
- Pp: le poids de contrepoids tel que Pp =Pm+ 2

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 m2.

Ses dimensions selon (NFP82-22)
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Figure 111-3: Schéma d’un

ascenseur.

Largeur de la cabine : 1,40 m

Langueur de la cabine : 1,40 m

Hauteur : m

La largeur de passage libre : 0,8 m

La hauteur de passage libre : 1,60 m

La hauteur de la course : 35,53 m

La surface latérale : S = ((2 X 1,4) + 1,4) x 2,20 = 9,24 m?,

L’épaisseur minimale pour une dalle pleine est de 12cm selon le RPA ; donc on prend une

épaisseur de 15 cm,

Tableau-ITII-1-Poids mort de ’ascenseur

Poids de la cabine : S=(2x1,4+1,40) x2, 20=9,68 m? | M; =11,5x9,24 x 1, 40 = 148,8 kg
Poids de plancher : S=1,60x1,75= 2,8 m? M, =110 x 4,40= 484 kg

Poids du toit : M3 = 20x 2,8 = 56 kg

Poids I’arcade : M, = 60+ (80x1, 40) =172 kg
Poids de parachute : Ms = 40 kg

Poids des accessoires : Mg = 80 kg

Poids des poulies de moulage : M7 =2 x 30 =60 kg

Poids de la porte de cabine : =2,2x0,80=1,76m? Mg = 80+ (1,60x25) =124 kg

e Poids mort total : P,, = Y=8M; = 1192,8kg
« Contre poids : B, = P, + > =1192,8 + 675/, = 1530,30 kg
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111-4-2-1-Calcul des la charge totalq, :

& a) Calcul de la charge de rupture :

Selon (DTU75,1), la valeur minimale du coefficient de sécurité C, est de 10 et le rapport
D/d (D : diameétre de la poulie et d : diamétre du céble), est au minimum égale a 40, quel que
soit le nombre des tirons,

D
a=45etD = 500 mm —d=12,22 mm

Ona:C,= C,xM

Avec :

Cs : Ceefficient de sécurité du cable etC; = 12

C,: Quotient de la charge de la rupture nominale de la nappe du céble ;

M : Charge statique nominale portée par la nappe,

Et:M=Q+ P, + M,

M, Poids du cable,

On néglige Mydevant(Q + P,) donc: (My K Q+ P,) » M, =Q+ P,
Donc:C, = CgxM = Cg x (Q+ P,) =12 x (675 + 1192,8) = 22413,6 kg

C’est la charge de rupture effective, elle doit étre devisée par le coefficient de cablage qui est

égale a 0,85.
C. = 224136 _ 26368,94 k
T 7085 Sa

La charge de rupture pour « n » cable est : C. = C; (1 cabley) X M X 1
Avec :

m : Type de moulage (2 brins, 3 brins, ...) ;

n : Nombres des cébles,

Pour un cable de d=12,22 met m=2ona: C; (1 capley = 8152 kg

G, 2636894
Cr1cabley Xm  8152X2

n= 1,62

On prend : n = 2 cables, car le nombre de cables doit étre paire et cela pour compenser les

efforts de tension des cables,
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% b) Calcul des poids des cables :

Mg, =mXnXL

Avec :

m : La masse linéaire du cable, m = 0,515 kg / m ;

n : Nombre des cables, n = 2 ;

L : Longueur du cable, L = 33,25 m

My, =m X nXL=0,515x 2 X 35,53 = 36,60 kg
M=Q+ P, + Mg =675+ 1192,80 + 36,60 = 1904,4 kg

% ¢) Vérification de C, :

Cr = Cr(1ealey XM X0 = 8152 X 2 X 2 x 0,85 = 27716,8 kg
C, 277168

Cr= GxXM=> 6= U= To0a4

= 14,55 > 12 ; Condition vérifée

& d) Calcul de la charge permanente total G :

Ona: Pyeyii = 1200 kg
G= Py + Py + Prews + Mg = 1192,80 + 1530,30 + 1200 + 36,60 = 3959,7 kg
Q=675kg
qu = 1,35G + 1,5Q = 6358,10 kg
111-4-2-2-Vérification de la dalle au poingonnement :

La dalle de I’ascenseur risque de se pioncer sous 1’effet de la force concentrée appliquée
par I'un des appuis du moteur (supposé appuyer sur 4 cotés), donc chaque appui regoit le

quart de la charge q, = 6358,10 kg,

qQo = % = 6352'10 = 1589,53 kg/ m qul l
Selon le B,AE,L 91/99 (A5,2, 42), on doit vérifier la T : L 5 - 2 T
- . . h/2 TN .
condition de non poingonnement qui suit : #_ a /%// \\ \ T
VAR N AN H
h/2 e 0 104 N0y,
- { R | e ™
< C
Qo = 0,0451c X o x = 7 +75+10—+ 75
Avec : Figure-111-4-Répartition des charges sur la dalle
qo : La charge de calcul aI’E.L.U ; d’ascenseur

h, : Epaisseur totale de la dalle, hy = 15 cm ;

U, . Périmétre du contour au niveau du feuilletmoyen,

La charge concentrée q, est appliquée sur un carré_de_(10x10)_cm?,
. =2(U+V)
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U=a+ hy=10+15=25cm
V=b+ hy=10+15=25cm
U, = 2(25+ 25) = 100 cm

fc28

go < 0,045p,. X hy %
Yb

= 1589,53 kg

25x10
= 0,045 x 100 x 15 X

Il n y a pas de risque de poingonnement,

1,5

111-4-2-3-Evaluation des moments dus aux charges concentrées :

= 11250 kg > q

2/ i ] 7|

-\ Al =
20777 | ) | | 7R
(1) (2) (3) (4)

Figure-111-5-Schéma expliquant la concentration des charges sur la dalle

111-4-2-4-Distances des rectangles :
1) Rectangle (1) :
{ U=115cm
V =125cm

2) Rectangle (2) :

{/U =65 cm
=125cm

3) Rectangle (3) :

{ U=115cm
V =75cm
4) Rectangle (4) :

{J:65cm
V=75cm

U=25

75

235 -

z

I-X=160 cm

A

v

7
e

/

/

U=25

U=65

U=25

Ly=175cm

Figurel11-06-Dessin montrant la concentration
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I11-4-2-5-Calcul des moments suivant les deux directions :

M, = (M; + vM,)P et M, = (M, + vM;)P

v : le coefficient de Poisson,

ATELU(W=0):M,= M; xPetM, = M, xPetP =P x§
La charge surfacique appliqué sur le rectangle A (25 x 25) cm?2 est :

o G 158953 25432,48 kg / m?
T uxv 0252 ABkg/m
Les résultats des moments isostatiques des rectangles (1), (2), (3) et (4) sont résumés dans le
tableau suivant : Ly =1,60metL, = 1,75 m,
Tableau-ITI-1-Les résultats des moments isostatiques des rectangles
Rectangle u Vv M, M, S P’ P=P'.S M, M,
Lo | Ly (M) (Kgmd) [ (Kg) | (Kgm) | (Kgm)
1 0,71 | 0,71 | 0,102 | 0,071 | 1,44 | 25432,48 | 36622,77 | 3735,52 | 2600,22
2 0,40 | 0,71 | 0,116 | 0,087 | 0,81 | 25432,48 | 20600,31 | 2389,64 | 1792,23
3 0,71 | 0,42 | 0,090 | 0,082 | 0,94 | 25432,48 | 23906,53 | 2151,59 | 1960,34
4 0,40 | 0,42 | 0,131 | 0,112 | 0,49 | 25432,48 | 12461,92 | 1632,51 | 1395,74

111-4-2-6-Les moments dus aux charges concentrées :
MXl = MXl - MXZ - MX3 + MX4- = 826,8 kg,m
— MyZ — My3 + My4 = 24‘3,39 kg,m

Myl = Myl OISMOX
7 4
111-4-2-7-Moments dus aux charges réparties (poids propre) :
0,75 M,y
% a) Chargement :
LX = 1’60met Ly = 1,75meth0 = 15 cm osﬁ"
Poids propre : G = 0,15 x 2500 = 375 kg / m? 0,5M l<\ n:ﬂn

Charge d’exploitation : Q = 100 kg / m? N7

0,75M,
Charge ultime : q, = 1,35G + 1,5Q = 656,25 kg / m?, "
Figure-111-7-Moments de la dalle

% b) Sollicitations :

L, 160
= =091

L, 175

MX2: uququ)z(

Donc la dalle travaille suivant les deux sens : { _
My2 - uy X MXZ

a= 09— p, =0,0456 etp, = 0,7834
Donc : M,, = 119,70 kg. m et M, = 93,77 kg. m
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& C) Les moments appliqués a la dalle :

MOX = Mxl + MXZ = 826,8 + 119,70 = 94‘6,5 kg,m
Moy, = My; + My, = 243,39 + 93,77 = 337,16 kg, m

111-4-2-8-Les moments retenus sont :

% a) Entravée :

My = 0,75My, = 712,13kg. m
My = 0,75M,, = 252,87 kg.m

% b) Sur appuis :
M. = M,, = 0,50Mg, = 473,25 kg, m

111-4-3-Calcul du ferraillage de la dalle :

Le ferraillage se fait sur une bande de 1 m de largeur,
Ona:b=100cm;h=15cm;d=13,5cm; f,=400 MPa ; o,= 348 ;

f..g= 25 MPa ; fi,.= 14,17 Mpa ; f.,= 2,1 MPa ; Fissuration peu prejudiciable,

% a) En travée :

a-1)Sens L, :

Le moment ultime :

M, = 712,13 kg.m = 7121,3N.m

Le moment réduit p,, :

= l\ft" = 71212‘3 =0,028<p > A, =0
bxd®x o, 100 x 13,52 x 14,17

Ona: B = 0986

1l

La section d’acier :

M, 7121,3 eaemt
= Bxdx o, 0097 x135x348  odem’/m

SX

a-2) Sens L;I:

Le moment ultime :
My = 252,87kg/m = 2528,7 N.m
Le moment réduit p, :

B My, B 2528,7
~ bxd®X o, 100 x 13,5% x 14,17

1 =0009<puy; »A,. =0
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Ona: B = 0996
La section d’acier :

My 2528,7
¥ Bxdx oy 0996 x 13,5 x 348

A = 0,54 cm? / ml

% b) Sur appuis :

Le moment ultime :
M,, = M,, = 473,25 kg.m = 4732,5 N.m
Le moment réduit p,, :

_ My _ 4732,5
~ bxd®x o, 100 x 13,5% x 14,17

Ona: B = 0991

m =0,018<p; oA, =0

La section d’acier :

M., 4732,5

A: =
 Bxdx o, 0991x13,5x 348

= 1,02 cm? / ml

111-4-3-1-Section minimale des armatures :
Puisque hy =15cm (12cm < hy <30cm) et a = 0,9, on peut appliquer la formule

suivante :

G a)SensLy:

Ay min = 8hy =8x 0,15 = 1,2 cm? / ml

Ay = 0,54 cm? /ml <Ay, =1,2cm?/ml = onprend: Ay = Ay iy = 1,2cm? /ml
Ay = 1,02cm? /ml <Ay =1,2cm? /ml = onprend: Ay = Ay = 1,2 cm? / ml

% b)SensL,:

3—« 3—-09 5
Ay min = Ay min <T) = 1;2< > > = 1,26 cm” / ml

{Atx = 1,54 cm?/ml <A, i, = 1,26cm?/ml = onprend : Ax = Ay in = 1,54 cm? / ml
Ay = 1,02cm? /ml <Ay, = 1,26cm? /ml = onprend : Ajy = Ag pin = 1,26 cm? / ml

111-4-3-2-Choix des aciers :

b< g <15
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a) En travée :
a-1)Sens L, :

Ax = 1,54 cm? / ml
Six < miniBhy ;33 cm) =

{4T10 p,m = 3,14 cm?® / ml
Sk <33 cm

Sx = 25 cm

a-2) Sens Ly, :

Ay = 1,20 cm? / ml
Sty < mini{#h, ;45 cm) = {
Sty < 45 cm

4T10 p,m = 3,14 cm? / ml
Sty =25cm

% b) Sur appuis (chapeaux) :

{Aa = 1,26 cm? / ml - {4T10 p,m = 3,14 cm? / ml
Sty <33 cm St =25cm

111-4-3-3-Armatures transversal :
La mise des armatures transversales dépend de la condition suivante :
T, < T,

La dalle est bétonnée sans reprise de bétonnage dans son épaisseur,

Ty < T, Avec:

Vot . 10hy .
ﬁ etTy = ——mini{0,13f.5 ; 5 MPa)

Vit = Vg + V; ; Sens Ly
Vitwr = Vy + Vi ;Sens Ly

Ty =

Vy et V, : sont les efforts tranchants dus aux charges réparties,
V, et V, : sont les efforts tranchants dus aux charges localisées,

On calcule V, etV :

(=g e 1
X qu 2 1+ g
a>04 = 2 ;V, >V,
Ly
[ v-a3
_, 160
V, = 656,25 X 107° X — = 4,53 KN
2 0,9
I+

L, 175
V, = 656,25 X 107 X ——= 4,38 kN
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Oncalcul V, et V, :

Pp 158953 x 1072
2u+v  (2x0,25) + 0,25
P, 1589,53 x 1072

= = 21,19kN
3u 3x0,25 '

V, =

= 21,19kN

Vy =

V, =V, parcequeu =v
Donc :
Vior = Vy + V, = 4,53 + 21,19 = 25,72 kN ; Sens L,
Vier = Vy + V, = 4,38 + 21,19 = 25,57 kN ;Sens L,
Et: Vyror = max(Vyor x5 Vutory) = 25,72kN
Doncona:

Ve 2572% 10°
T pxd 1000 x 135
15cm < hy = 15 cm < 30 cm ; On Vérifié que :

__ 10hy 10x 0,15
T, = Tm1n(0,13fC28 ;5 MPa) = Tm1n(0,13 X 25;5MPa) = 1,63 MPa

= 0,190 MPa

T, = 0,190 MPa < T, = 1,63 MPa ; Condition vérifiée

On en déduit que les armatures transversal ne sont pas nécessaires,
111-4-3-4-Vérification a E.L.S :

111-4-3-4-1-Calcul des sollicitations sous I’effet des charges concentrées :

Mox = (Mg + VM3)Pye;
, avec: v=20,2 (EL,S
{MOy = (MZ + VMl)Pser ( )

’ 4 Pa ser 4
P... = XS = XS
ser qser u X %

1 1
Paser = (G+Q) 1= (3959,7 + 675) 1= 1158,.68 kg

Preer  1158,68
uxv 0,252

P, = 18538,88 xS’

= 18538,88 kg / m?

Qser =

Les résultats des moments isostatiques des rectangles (1), (2), (3) et (4) sont résumés dans le

tableau suivant: L, = 1.60 met L, = 1.75m
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Tableau-ITI-4-Les résultats des moments isostatiques des rectangles

Rectangle u \V; M; M, S P’ P=P'.S M, M,
Lo|L, (™) [(kgimd) | (Ko) | (Kgm) | (Kgm)
1 0,58 | 0,57 | 0,102 | 0,071 | 1,44 | 18538,88 | 26695,99 | 3102,07 | 2440,01
2 0,33 | 0,57 | 0,116 | 0,087 | 0,81 | 18538,88 | 15016,49 | 2003,20 | 1654,82
3 0,63 | 0,34 | 0,090 | 0,082 | 0,94 | 18538,88 | 17426,55 | 1854,18 | 1742,66
4 0,33 10,34 | 0,131 | 0,112 | 0,49 | 18538,88 | 9084,05 | 1393,49 | 1255,42

111-4-3-4-2-Les moments dus aux charges concentreées :
Moxc = Mox1 — Moxz = Moxs + Moys = 638,18 kg, m
Moye = Moy1 — Moy2 — Moyz + Mgya = 297,95 kg, m

111-4-3-4-3-Moments dus aux charges réparties (poids propre) :
% Chargement :

Ly =160metL, =1.75methy =15 cm
e Poids propre : G = 0,15 x 2500 = 375 kg / m
e Charge d’exploitation : Q = 100 kg / m

Charge ultime : qser = G+ Q=475kg/ m

111-4-3-5-Moments dus aux charges réparties (E.L.S) :

MOxr = MUy X Qser X 1)2<

Donc la dalle travaille suivant les deux sens :{ =
MOyr - l’ly X MOxr

a= 095 = pu, =0,0528 et My = 0,8502 ; Tirée de l’abaques

Donc : My, = 100,32 kg. m et M, = 85,29 kg. m

111-4-3-6-Les moments appliqués au centre d’impact du rectangle :
Moy = Moye + Moy = 638,18 + 100,32 = 738,5 kg. m
Moy = Mgy + Mgy = 297,95 + 85,29 = 383,24 kg. m
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111-4-3-6-1-Les moments retenus :

% a) En travée :

My = 0,75My, = 553,88 kg.m
My = 0,75M,, = 287,43 kg. m
Y b) Sur appuis :M,, = M,, = 0,50M,, = 369,25 kg. m

111-4-3-6-2-Vérification des contraintes dans le béton :
% Suivant Ly :
a-1) En travée :
My = 5538,8N.m ;Ax =3,14cm?*/ml;A,.=0; n=15;d=13,5cm

a-2) Position de I’axe neutre :

b 2 ! 2

5y +nA(y-d)—nA(d-y)=0 - 50y“+ 47,1y — 63585 =0 - y=3,13cm
a-3) Moment d’inertie :

b 100 x 3,133
I=—y3 4+ nA(d- y)2 = ——"" 4 (15 x 3,14 x (13,5 — 3,13)%)

3 3
= 6087,13 cm*

a-4) Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :

Mer 55388
1 Y7~ 608713

m = O,6fc28 = 15 MPa?

Oy = 2,84 < G, = 15 MPa; Condition vérifiée

Ope = KXy = x 3,13 = 2,84 MPa

b-1) Sur appuis :

M, =36925N.m;A, =3,14cm?/ml;A,, =0
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b-2) Position de I’axe neutre :
b 2 ! 2
5y +nA(y-d)— nA(d-y) =0 - 50y*+ 47,10y — 63585 =0 - y=3,13cm

b-3) Moment d’inertie :

100 x 3,133

> + (15 x 3,14 x (13,5 — 3,13)?)

b
I = §Y3 + nA;(d-y)? =
= 6087,13 cm*

b-4) Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :

Mger 3692,5
Xy= ———

[ 6087,13

m = 0,6fC28 = 15 MPa

oy = 1,90 < G, = 15 MPa ; Condition vérifiée

ope = KXy = x 3,13 = 1,90 MPa

Y Suivant Ly :

a-1) Entravée :

My = 2874,3N.m; A, =3,14cm? /ml;A,, =0; n=15;d=13,5cm

Position de 1’axe neutre :

b !
Eyz +nA(y-d)— nA(d-y) =0 - 50y*+ 47,10y — 635,85 =0 - y =3,13cm

a-2) Moment d’inertie :

100 x 3,133

3 + (15 % 3,14 x (13,5 — 3,13)?)

b 3 2
[= 3V nA;(d-y)* =
= 6087,13 cm*

a-3) Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :

Mo, 2874,3
Xy= ———

| 6087,13

m = O,6fc28 = 15 MPa

oy, = 1,48 < 6, = 15 MPa ; Condition vérifiée

Donc les armatures calculées a I'E.L.U conviennent

Ope = KXy = x 3,13 = 1,48 MPa

111-4-3-7-Disposition du ferraillage :

111-4-3-7-1-Arrét des barres :

La longueur de scellement L est la longueur nécessaire pour assurer un ancrage correct,
Ona:f.,400etf.,g = 25 MPa,

L =409 =40 x 1,00 = 40 cm,
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111-4-3-7-2-Cas des charges uniformes :
Arrét des armatures en travée et des chapeaux par moitié, les aciers traversant le contour sont

ancrés au-dela de celui-ci,

111-4-3-7-3-Arrét des barres sur appuis :
L; = max(Lg; 0,2 Ly) = max(40 cm ;35 cm) = 40 cm

L
L, = max (LS ; %) = max(40 cm ;20 cm) = 40 cm

111-4-3-7-4-Arrét des barres en travee 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 cas contraire, les autres armatures sont arrétées a une distance :

Ly 175 _ .
10 10 M
Soit la distance d’arrété des barres et 25¢cm

111-4-3-7-4-Armatures finales :
% a) SuivantL, :

A; = 3,14 cm? /ml Soit4T10 p,mavec S, = 25 cm
A, = 3,14 cm? /ml Soit 4T10 p,m avec S, = 25 cm

% b) Suivant Ly, :

A; = 3,14 cm? / ml Soit4T10 p,mavec S, = 25 cm
A, = 3,14 cm?* /ml Soit 4T10 p,m avec S, = 25 cm

111-4-3-8-Voile de la cage d’ascenseur :

D’aprées le RPA 99/2003, I”¢épaisseur du voile doit €tre e, = 15 cm,

On adopte une épaisseur e, = 15 cm,

Dans notre cas le voile de la cage d’ascenseur n’est pas un élément porteur, il sera ferraillé
par :

Apin = 0,1% Xb X h, =0,1% x 100 x 15 = 1,5 cm? / ml

Le voile est ferraillé en deux nappes avec 5T10 / ml soit : Aygop, = 3,93 cm? / ml

L’espacement : S; = 20 cm
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4T10
(S L, =160m

Figure-111-08-Ferraillage supérieur de la dalle de 1’ascenseur.

Ly =175m 4T10/m|

L, =160m
4T10/ml

Figure-111-09-Ferraillage inférieur de la dalle de 1’ascenseur

_45 -



Chapitre — I11- Eléments non structuraux

111 -3.Escaliers

111 -3.1.Introduction

L’escalier : Ouvrage constitué d’une suite réguliére de plans horizontaux (marches et paliers)

permettant, dans une construction, de passer a pied d’un étage a un autre.

—L’emmarchement (Figure : 11l - 3.) : largeur utile de 1’escalier, mesurée entre murs ou entre
limons.
—La hauteur de marche (Figure : 111 - 3) : distance verticale qui sépare le dessus d’une marche du

dessus de la marche suivante.

Les hauteurs des marches des escaliers intérieurs varient de 17 a 20 cm environ.

Dans les calculs de dimensionnement d’escalier, la hauteur est souvent désignée par la lettre H.

—Le giron (Figure : 111 - 3.) : distance horizontale mesurée entre les nez de deux marches
consécutives. Les girons des marches de I’escalier intérieur varient de 27 a 32 cm environ. Dans les
calculs de dimensionnement d’escaliers, le giron est souvent désigné par la lettre G.

— La contremarche (Figure : Il11- 3.) : désigne soit la face verticale située entre deux marches
consécutives, soit la piece de bois ou de métal obturant 1’espace entre ces deux marches.

— La marche (Figure : 111- 3.) : surface plane de 1’escalier sur laquelle on pose le pied pour monter
ou descendre. Par extension, le terme désigne également la piéce de bois ou de métal qui recoit le pied.
Le mot« marche » est aussi employé pour nommer 1’ensemble formé par la marche et la contremarche
notamment dans le cas des escaliers massifs en béton.

On distingue deux principaux types de marches :

— La marche droite, de forme rectangulaire.
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La marche balancée de forme trapézoidale. Dans les escaliers balancés, ce type de marche permet le

changement de direction.

contremarche

marche

nez de marche

i
! hauteur de marche

Figure : 111 - 3.1 Volée d’escalier

— Le palier : plate-forme en béton, en bois ou en métal située en extrémité d’une volée. On distingue
plusieurs types de paliers

— Le palier d’arrivée ou palier d’étage appelé aussi parfois palier de communication : palier situé
dans le prolongement d’un plancher d’étage.

— Le palier intermédiaire ou palier de repos : palier inséré entre deux volées et situé entre deux
étages. En principe, un palier intermédiaire ne dessert aucun local. Ce type de palier est rendu
nécessaire quand le nombre de marches est trop important pour une seule volée ou lorsque la seconde

volée n’est pas placée dans le prolongement de la premiére.
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Giron

P »
< |

Contremarche

\

Palier

Paillasse

Marche

A
v

m: Pas. H :Hauteur d'escalier. L :Largeur de I'escalier
Figure-111-03.2 Vue de dessus de trois volées d'escalier

Notre batiment dispose trois types d’escalier :
Type 1 : escalier a 2 volées se trouve au niveau du RDC jusqu’au 1% étages
Type 2 : escalier a 3 volé se trouve 1% étages jusqu’au dernier étage

111-2-2-Pré dimensionnement :

Si « g » est la distance horizontale entre deux nez de marche successifs et « h » la hauteur de la
marche, la relation linéaire suivante, dite « formule de Blondel », vérifie la constatation empirique
suivante :

59cm < 2h+g < 66cm; Avec:

h : La hauteur de la marche (contre marche) ;
g : La largeur de la marche.

Onprend: 2h + g = 64 cm

On a aussi ¢’est deux formules
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Avec :

H : Hauteur entre les faces supérieurs des deux paliers successifs d’étage ;
n : Le nombre de contre marche :

L : La projection horizontale de la longueur total de la volée.

111-2-3-Etude d’un escalier a deux volées (RDC et étages courants) 1 :

L a) Dimensionnement des marches et contre marches :

D’apres(1),ona:

h—H tg = L
_neg_n—l

Donc d’aprés Blondel on a:

L H
m:( +2)X—
n—1 n

Etpuis:mn? —(m+L+2H)n+2H=0............(2)
Avec: m=64cm,H=102cmet L=180cm

Donc I’équation (2) devient : 64n? — 448n + 204 = 0

La solution de 1’équation est : N=6 (nombre de contre marche)
Donc : n — 1 =5 (hombre de marche)

102 180
h=T=17cm;g =T=30cm;

On vérifie avec la formule de Blondel :
59¢cm < (2x17) 4+ 30 <66cm = 59 cm < 64 < 66 cm ; condition vérifiée

L’angle d’inclinaison est :

17 o
tana = %=0,57:> a=2954 = cosa=0,87

L b) Epaisseur de la volée (e,) :

| L L 490 490
— > <e < = <e, < ———
20 30cosa 20cosa 30 x 0,87 20 x 0,87

1
%SCVS

= 18.85<e, < 28,27e, = 18cm

. . _ & _ 10 _ ) _
©  c) Epaisseur du palier (e,): e, = e e 12cm; e, = 20cm
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111-2-3-1-Charges et surcharges:

& a) Palier:
Tableau-III-1-Charges est surcharges de la poutre paliére

Désignation ValeurenKN/m2

Revétement en carrelage (e =2cm) 2x0.20 0.40

Mortier de pose(e =2cm) 2x0.20 0.40

Poids propre du palier (e, =20cm) 0.25x20 3

Lit de sable (e =2cm) 0.02x18 0.36

Enduit de platre(e =2cm) 2x0.10 0.20
G 4.36
Q 2.5

G = 4.36 kN/m?

Q = 2,50kN/m2

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur :
Q, = (1,35G + 1,5Q) x 1 = 9.66 KN/ml

Qser = (G+Q) X1 =6.86KN/ml

b) Paillasse :
Tableau-III-2-Charges est surcharges d’escalier
Désignation ValeurenKN/m2
Carrelage 2x0.20 0.40
Mortier horizontal (e =2cm) 2x0.20 0.40
Revétement en carrelage (e=2cm) x0.20x h/g 2x0.02x0.56 | 0,23
Lit de sable (e =2cm) 0.02x18 0.36
Enduit de platre(e =2cm) 2x0.10 0.20
Poids propre de la paillasse 0.18x25 4.5
Poids propre des marches h/2x22 1,87
Mortier de ciment vertical (e=2cm)x0.20x h/g 2x0,02x0.56 | 0,23
G 6.19
Q 2.5
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111-2-3-2-Evaluation des charges et surcharges a E.L.U et E.L.S:
G =6.19 kN/m?

Q = 2,50 kN/m?

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur :
Q, = 12.11 KN/m

Qqer = 8.70KN/m

111-2-3-3-Calcul du moment fléchissant et effort tranchant max a PE.L.U :

/12.11kN/m
9.66 kN/m D 9.66 kN/m
\ 4 ¢ ¢ ¢ \ 4 \ 4 \ 4 \ 4 y \ 4 \ 4 l A ¢ l l ¢ A
Tlam 1.80m e 75 m g

Figure-111-04-Schéma d’évaluation des charges

& a) Détermination des réactions :

R, + R, = (9.66 x 1.37) + (12.11 X 1,80) + (9.66 x 1.75) = 51.93KN

137 1.80
z M, = 0= (—9.66 X137 X (- + 18+ 1.75) + (—12.11 X 1,80 X (5 + 1.75))

1.75
+ (—9.66 x 1.75 X (T)> +(492%xR,)=0

R, = 25.79KN

R, = 26.14 KN
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Distance Schéma statique Cas
9.66 KN/m
/W
\l/vv v VvV ( lT
A N )
0 <x<1.37 a S 1
2.11kn.m M
j9.66kn.m
1.37 <x<3.17 T 2
VY VVYYVY VVY VYVVYVYY VY VYN
\ 1.37m -~
? . x >
9.66kN.m
M
IV A\ 4 vV Vv \ 4 y y \ 4 \ A 4
TN A
0 <x<175 < x b 3

Figure-111-05-Moment de calcule.
N B)Cas1 (0 <x <1.37):
b-1) Effort tranchant :
Z F, = 0= (=T) — (9.66)x +26.14 = 0

=T= —(9.66) x + 26.14

b-2) Moment fléchissant :

2
X
ZMO = 0= M, +9.66% — 26.14x = 0

M, = —4.83x? + 26.14x
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b-3) Détermination du moment fléchissant et effort tranchant :

Tableau-III-3-Valeurs de (M) et de (T) en fonction de la distance pour cas 1.

x=0 x=1.37

T(KN) 26.14 12.90

M(KN.m) 0 26.75

%
& C)Cas2 (1.37 <x <3.17):

c-1) Effort tranchant :
Z Fy =0= (-T) — (9.66)(1.37) — (12.11)(x — 1.37) + 26.14 = 0

>T= -1211x+ 2949

c-2) Moment fléchissant :

1.37 12.11 x (x — 1.37)?
ZM0=0:>MX+ 9.66><1.37><(x— 2) + —26.14x=0

2

+26.14x =0

1.37)> 12.11 x (x — 1.37)?

ZMozonx=—<9.66X1.37x(x— > >

c-3) Détermination du moment fléchissant et effort tranchant :

Tableau-III-5-Valeurs de (M) et de (T) en fonction de la distance pour cas 2.

X=1.37 X=3.17

T(KN) 12.9 8.9

M(KN.m) 26.75 30.36

On trouve moment max :
T= —-1211x+2949=0=>x=243m
Myq = 33.62 kKN.m
3 D)Cas3 (0 <x < 1.75):
d-1) Effort tranchant :

Y F, = 0= (T) - (9.66)x + 25.79 = 0
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d-2) Moment fléchissant :

X
ZMO =0= —M; — 966~ +25.79x = 0

2

d-3) Détermination du moment fléchissant et effort tranchant :

M, = —4.83x? + 25.79x

Tableau-III-4-Valeurs de (M) et de (T) en fonction de la distance pour cas 1.

T(kN)

M(kN.m)

\ 12.90

x=0 x=1.75
T(KN) -25.79 8.8
M(KN.m) 0 30.36
/ 12.11 kN/m

9.66 kN/m 9.66 kN/m

v v v \ 4 v v v A \4 \ 4 \ 4 \ 4 \ 4 A
C 137m | 1.80m i 1.75m g
A

26.14

-25.79

v

2675~ 3036

33.62

Figure-111-6-diagrammes de (M) et de (T)
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111-2-3-4-Calcul des moments maximaux en travée a P’E.L.U :
Ona
M. = 33.62KN.m

M, = 0,85M,,,, = 0,85 X 33.62 = 28.6 KN.m
M, = 0,40M,,,, = 0,40 X 33.62 = 13.45 KN.m

111-2-3-4-1-Ferraillage:
% a) En travée:
Mt=28.6KN.m ; d=0,9h=0,9%10=9cm ; b=100 cm

M B 28.6 x 103
ope X d2 x b 14,17 x 92 x 100

pn= =025 <p = A, =0

w=1025= p= 0.854,

A M, 2860 x 10°
St ooxd X B 348 x9 x 0,854

On adopte 6T12 avec : Ay, = 11.31 cm?/ml ; St=15cm?/ml

a-1) Armatures de répartition:

Ay 10.69 ,
Ar :T:T: 2.67 cm /ml

On adopte 5T10 = 3.93 cm?/ml ; ST = 20 cm
a-2) Condition de non fragilité :

= 10.69 cm?

bxdxft28x0,23_100><9><2,1><0,23

Ag min = f_ 200 = 1.086 cm?
A =11.31 > Ay pin =1.086............ condition Vérifice.
b) Sur appuis:

Mt=16.7 KN.m ; d=0,9h=0,9%x12=10.8cm ; b=100 cm

M, 3 16.7 x 103
opc X d2 x b 14,17 x 10.82 x 100

n= =010<p = Ay =0

=010 B = 0,947,

M, 16.7 x 103

= = 4.69 cm®
ooxd X B 348 x 10.8 x 0,947 cm

Ag =

On adopte 6T10 avec : Ay, = 4.71 cm?/ml ; St=15cm?/ml

b-1) Armatures de répartition:

A, 471
A = TSt =— =117 cm? /ml

On adopte 4 ® 8= 2,01 cm?/ml ; ST = 25 cm
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b-3) Condition de non fragilité :

bxdxXf,sx023 100x10.8x2,1x0,23
AS min = f = 400
e

= 1,304 cm?

Ay =201 > A in = 1304 ... condition Vérifiée
Max (Acai;Amin)=2.01 On adopte 4 ® 8 = 2,01 cm?/ml

111-2-3-4-2-Vérifications:
Les vérifications des contraintes a ’E.L.S :

M max = 24.06 KN.m
M; ¢er = 0,85M,,,, = 0,85 X 24.06 = 20.45 KN.m
M, ser = 0,40M, . = 0,40 X 24.06 = 9.62 KN.m
a) Entravée: Ay = 11.31cm?/ml

a-1) Détermination de la position de I’axe neutre :
b, 2
Sy~ 15A,(d —y) = 0 =50y“ + 169.65y — 1526.85 = 0 = y = 4,08cm

L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée.
a-2) Détermination du moment d’inertie :

100 x 4,083

3 + 15 x 11.31(9 — 4,08)? = 6370.53 cm*

b, 2
I=3y” +ni(d-y)" =
a-3) Détermination de contrainte dans le béton comprimé obc :

_ Mg,  2045x10°
Obe =Y T 7637053

4.08 = 13.09 MPa

o = 0,6f.05 = 0,6 X 25 = 15MPa
oy = 13.09 MPa < G, = 15 MPa; Condition vérifiée
b) Sur appuis : Ay = 4.71 cm?/ml

b-1) Détermination de la position de I’axe neutre :
b 2 2
Sy - 15A,(d —y) = 0 =50y~ + 70.65y — 763.02 = 0 = y = 3.26cm

L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée.
b-2) Détermination du moment d’inertie :

100 x 3.26°

5 +15 x 4.71(10.8 — 3.26)% = 5171.43cm*

b 3 2
l=§y +nAs(d—-y)* =
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b-3) Détermination de contrainte dans le béton comprimé cbc :

_ Mg,  9.62x10°
Obc =Y T T5171.43

3,26 = 6.06 MPa

m = 0!6fC28 = 0,6 X 25 = 15MPa
oy = 6.06 MPa < G, = 15 MPa; Condition vérifiée

111-2-3-4-3-Vérification de la fleche :
On doit vérifier 2 conditions :
hy 1 12

I > _ . s
T2 30:492 0,024 > 0,033 ; Condition vérifiée

Aw 4.71

2
tx d E:>100 <9 > 400:> 0,0049 > 0,005 ; Condition vérifiée

111-2-4- voléemarche console :

111-2-4-1-Etude du volet a marches consol :
Ce type la comme le précédant au point de vue nombre des marches et contre marche et
leur dimensions.

Dans ce cas on a les marches sont les éléments porteurs, ils sont encastrées dans une poutre
brisé ayant un forme du volée, donc par conséquence la paillasse doit étre mince (4cm)
légérement armé

Figure-111-7-Des marches consol
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I11-2-4-2-Les charges et les surcharges :

Tableau-III-5- Les charges et les surcharges

Désignation Valeur en KN/m?

Revétement en carrelage horizontal 2%0,20 0,40
Mortier de ciment horizontal 0,02x20 0.40
Lit de sable 0,02x18 0,36
Revétement en carrelage vertical 0,02x20x17/30 0.23
Mortier de ciment vertical 0,02x20x 17/30 0.23
Poids propre de la paillasse 0,12x25/cosa 3.45
Poids propre des marches (0,17/2)x25 2,13
Garde- corps 0,10
Enduit en platre 2x0,1/cosa 0,23
G 7.53

Q 25

a) La charge totale par marche :

Qu = (1,35G+1,5Q).0,3

= (1,35(7.53)+1,5(2,50)).0,3=4,17 KN/ml
Qser = (G+Q).0,3

= ((7.53)+(2,50)).0,3 =3 KN/ml

Q, = 4.17 KN/m
¢

VYVVYVVVYVYY

~

~

1.30m
/L 7/

Figure-111-8-Schéma d’évaluation des charges ( marches consol )
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b) Efforts tranchants :
T=Q,x1=417%x13 =542KN
¢) Moment isostatique

_QuxI* 4,17 x 1.30?

> 5 = 3.53KN.m

5,42 (KN)
6 \H\Wﬁﬁw\

~I
(M) Ny

1,3m

ya /
/ 7

Figure-111-9-diagrammes de (M) et (T) des marches consol .

Résultats obtenus :
% E.LU:

Trax = 5,42 KN

M, = 3,53 KN.m
% ELS:

Trax = 3.9 KN

M, = 2,53 KN.m

111-2-4-3-Ferraillage:
% A)E.L.U

M. = 3,53 KN.m

L’¢lément a ferraille c’est 1a marche donc La section devienne : (gXheq) cm2

D’ou: heqg= 17/2+(15/cosa) =25,74cm = d=23,17cm

M, 3,53 x 103

b e X 2 x b 14,17 x 23,172 x 30

p=0,015= g = 0992,

M, 3,53 x 103

Ay =

o, xd x B 348 x 23,17 x 0,992

=0,015 <y, = Ay =0

= 0,44 cm?/ml
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b) Condition de non fragilité :

0,23 xbxdxf,s 0,23x30x2317%2,1 5
Anin = f = 200 = 0,84 cm /ml
e

Ay = 0,67 cm?/ml > A, = 0,84 cm?/ml ; Condition non vérifiée
doncAy = A, = 0,84cm?/ml

Onadopte : 2 ® 8= A, = 1,01 cm?/ml

111-2-4-4-Vérification des contraintes a I'E.L.S:

& a) Position de I'axe neutre:

b
5¥? = 15A,(d —y) = 0=>15y% + 15,15y — 351,03 = 0 =y = 4,36 cm

L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée.

& b) Détermination du moment d’inertie :

30 X 4,363

3 + 15 x 1,01(23,17 — 4,36)%? = 6189,13 cm*

b 3 2
I:§y +nAs(d_Y) =

& c) Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy, :

_ Mg, 2,55x10°
% =7 Y T 7618913

4,36 = 1,79 MPa

m = 0'6fC28 = 0,6 X 25 = 15MPa
Gy = 1,79 MPa < opo = 15 MPa; Condition vérifiée

111-2-4-5-Justification vis a vis de I'effort tranchant :
T, = 5,42 KN

T, _ 542 x 10°
bxd 300 x 2317

T, = = 0,078MPa

T, = min(0,13f.,5; 5 MPa) = min(3,25 MPa; 5 MPa) = 3,25 MPa
1, = 0,079 MPa < 1, = 3,25 MPa; Condition vérifiée

Il n’y a pas de risque de cisaillement.

I11-2-4-6-Verification de la fleche :

Pour le cas d’un console, la fleche F est égale a:

8El ... fleche due a la charge repartie.
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& a) Détermination du centre de gravité :

YA X A, bxhxg+n><As xd 30x25,74x 12,87 + 15 x 1,01 x 23,17
Yo =5 A T bxhtnxa, 30 x 25,74 + 15 x 1,01
= 7,82cm
Y, =Y; =13,07cm = Y, =h—Y; = 25,74 — 13,07 = 12,67 cm
% b) Calcul du moment d’inertie :
b

3 b 3 2
I:§B’1 +§Yz +nAs(d—y1)

_ 30x 13,07 L 30x 12,67°

- 3 3

= 44211,28 cm*
QL 4,17 x 1,30* x 107

~8El 8x 32164,2 X 44211,28

Lo Lo_130_
ad =550~ 250 0

F. = 0,007 cm < F,4, = 0,52 cm; Condition vérifiée

+ 15 x 1,01(23,17 — 13,07)?

F

= 0,007 cm

Donc, pas de risque de la fleche

111-2-4-7-Vérification de la section d'armatures minimale:

A X f T

bt)( S: > max {Eu, 0,4 MPa} = max{0,039 ; 0,4} = 0,4 MPa
At>0,4><30_003 )

St - 400 - % Cm..........................( )

111-2-4-8-Section des armatures transversales:
At X fe > TU - 0’3Kft]
b xS Xy, — 0,9(cosa + sina)

A, - (0,10—0,3x1x2,1) x30 X 1,15 0.037 e 2
g, = —U,Us/Ccm...... e
Se 0,9 X 1,36 X 400 cm.....rejetee (2)

Donc on prend le max de (1) ;(2)
A, = 0,03S,
Sionprend S, =10cm = A, > 0,3 cm?

Donc soit les armatures transversales en 2 @ 6 (S = 0,57cm?)
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111-2-4-9-Ferraillage de la paillasse :

Puisque la paillasse situé dans la partie comprimé, donc elle sera ferraillé constructivement
par un simple quadrillage en ®6

111-2-4-9-1Etude de la poutre brisée :

111-2-4-9-2-Dimensionnement:
D’aprés la condition de rigidité (BAEL91),

Ona:

L 400 400
—=—<h<—

<h< Figure-l1l-10-Schéma de poutre brisée
015 ShSqp e s=h=40

L <h<
15— 7

On prend : h=35cm ; d=0,9h = 27 cm
03d<b<04d=81<b<108
Onprend : b =30cm

111-2-4-9-3-Les vérifications des conditions du R.P.A. 99/2003 :
h = 35cm > 30 cm ; Condition vérifiée

b =30cm = 20 cm ; Condition vérifiée

h 35
5 <4 :% = 1.16 < 4; Condition vérifiée

% a) Partie droit(1) :

- Poids propre de la poutre: 25x0,30x0,35 ..ol =2.25 KN/ml

- Poids du mur situé sur la poutre : 2.88%1,54.................. =4.43 KN/ml

- Réaction du chaque volée ~ (AL’ELU)............ccvvnnennen. =25,79 KN/ml
@QLELS) oo =15,45 KN/ml

a-1) La charge totale :

- Qu=1,35(2,25+1,87) +25.79 .o, =31.35 KN/ml

- Quer =2,25+1,80F15,45 oo =19,5 KN/ml

% b) Partie droit (2) :

- Poids propre de la poutre: 25x0,30x0,30 ..........cevnvnennnnn. =2,25 KN/ml

- Poids du mur situé sur la poutre : 2.88x1,54.................. =4.43 KN/ml

- Réaction du chaque volée  (AL’ELU)..........ccceevinnennnn. =25.79 KN/ml
(AQLELS) o =15,60 KN/ml
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b-1) La charge totale :

- Qu=1,35(2,25+2,45) +25.79 i =32,13 KN/mL
- Qser =2,25+2,45+15,60 .ooniniiiii =20,30 KN/mL

% C) Partie brisé :

- Poids propre de la poutre: (0,30x0,30x25)/ cos 29,54 ............ =2,58 KN/m

- Poids du mur situé sur la poutre : (2.88%0,90)/ cos 29,54 ......=2.97 KN/m

- Réaction des marches (ALELU) ........cooiiiiiiiiiiiinnn, =5.42 KN/ml
AQLELS) oo =3.9 KN/ml

c-1) La charge totale :

C Qu=1,35(2,58+1,49) +5.42. oo ~10.91 KN/mL
- Qser=2,58+1,4943.9 i =7.97 KN/m
32.13 kN/m 10.91kN/m 31.35 kN/m
y \ 4 \ 4 y Vv y N \ 4 \ 4 \ 4 - 5
[\ 125 1,5m
< = re—F
26.14KN I Izsjg KN

Figure-111-11-Schéma d’évaluation des charges (poutre brisée)

-63 -



Eléments non structuraux

Chapitre — I11-

31,35kN/m

32.13kN/m

\/

1,25m

10.91kN/m

v’

25.79 KN

\/

A 4

A 4

\ 4

125m

<
A

—57,5KN

54,35 KN.m

26.14 KN T

T(KN)

A

M(KN.m)

51,36 KN.m

Myee = 54,58 KN.m

Figure-111-12-diagrammes de (M) et de (T)

% d) Moment corrigé :

0,40MO : en appuis

0,85M0O : en travée

=54,58 KN.m

Mmax
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d-1) Résultats obtenus :

L ELU:
Toax = 61,40 KN

M, nax = 54,58 KN.m
M, = 0,85 M,.x = 52,19 KN.m
M, = 0,40 M., = 21,83 KN.m
% ELS:
Trax = 37,88 KN
M, nax = 34,92 KN.m
M, = 0,85 M., = 29,68 KN.m
M, = 0,40 M., = 13,97 KN.m
111-2-4-9-4-Ferraillage (ELU)
% @) En appuis : M,=21,83 KN.m
La section a ferraillé : (30x35) cm2 avec : d=31,5cm

M, 3 21,83 x 103
opc X d2 x b 14,17 x 31,52 x 30

=0,052 <p, = A, =0

nw=0052= p= 0973,

A = M, B 21,83 x 103
£ 6gxd x B 348 x 31,5 x 0,973
a-1) Condition de non fragilité :

= 2,05cm?/ml

023 xbxdxfpg 023x30x315x2,1

min = £ 200 = 1,14 cm?/ml

Ay = 2,05cm?/ml > A, = 1,14cm?/ml ; Condition vérifiée
Donc On adopte : 3T12= A = 3,39 cm?/ml

% Db) En travée : Mt=46,39 KN.m

M, B 46,39 x 103
ope X d2 x b 14,17 x 31,52 x 30

w= =0,110 < = Ay =0

p=0,110= B = 0,942,

M,  4639x 10°
o, xd X B 348 x 31,5 x 0,942
b-1) Condition de non fragilité :

A, = = 4,49 cm? /ml
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_ 0,23 x b x d X fi,g B 0,23 x30x31,5x%x2,1

min = 3 200 = 1,14 cm?/ml

Ay = 4,49cm?/ml > A, = 1,14cm?/ml ; Condition vérifiée
Donc On adopte : 3T14= A, = 4,62 cm?/ml

[11-2-4-9-5-Justification vis & vis de I'effort tranchant : T= 61,40 KN

T, 61,40x 103
“bxd 315x300
T, = min(0,1f,,g ; 4MPa) ; Fissuration préjudiciable
T, = min(2,5MPa; 4MPa) = 2,5MPa
1, = 0,65MPa < 1, = 2,5MPa; Condition vérifiée

= 0,65 MPa

Donc pas de risque de cisaillement.

111-2-4-9-6-Veérification des contraintes a I'E.L.S:
% a) En travée :

Miser=29,68 KN.m ; As =4,62 cm2/ml

a-1) Position de I'axe neutre:

b
Ey2 — 15A,(d —y) = 0 =15y% + 69,3y — 2182,95=0=y = 9,97 cm

L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée.
a-2) Détermination du moment d’inertie :

30 x 9,973

3 + 15 % 4,62(31,5 — 9,97)? = 42033,65 cm*

b 3 2
[=3y° +nAd—-y)" =
a-3) Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy, :

_ Mg, 29,68 x10°
b =Y T T42033,65

9,97 = 7,04 MPa

o = 0,6f,05 = 0,6 X 25 = 15MPa

oy = 7,04 MPa < G, = 15 MPa; Condition vérifiée
% b) En appuis:

Maser=13,97 KN.m ; As =3,39 cm2/ml
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b-1) Position de I'axe neutre:
b 2 2
Sy - 15A,(d—y) = 0=15y? + 35,4y —11151=0=y = 7,52 cm

L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée.
b-2) Détermination du moment d’inertie :

30 x 7,523

5 +15x3,39 (31,5 — 7,52)" = 24609,02 cm’

b 3 2
[=3y® +nA(d—-y)" =
b-3) Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy, :

_ Mg, 13,97 x10°
b =Y T 724609,02

7,52 = 4,27 MPa

m = 0'6fC28 = 0,6 X 25 = 15MPa
ope = 4,27 MPa < G, = 15 MPa; Condition vérifiée

111-2-4-9-7-Vérification de la fleche :

h_1_ 35 _
=16 414~ 16

L =0,085 > 0,063 ; Condition vérifiée
h M, sor 35 29,68
L

= = 0,085 > 0,085 ; Condition vérifié
=10 x My 414~ 10 x 34,92 ondition vérifiée

Ay 42 4,62 4,2
<= <
bxd~ f, 315x30 _ 400

=0,005 < 0,011 ; Condition vérifiée

X

Donc il est inutile de calculer la fleche.

111-2-4-9-8-Section des armatures transversales :

/h b
@tSm1n<

g;ﬁi @1> = min(10;30;14)=0, = 10 mm

a) L’espacement :
St < min(0,9d; 40 cm ) = min(28,35 cm ;40 cm )=S, = 28 cm
D’apreés le R.P.A 99/2003 :
Zone nodale : S; < min(15 cm; 100;) = min(15cm; 14 cm )=S, = 12 cm

Zone courante : §; < 150, = 18 =S5, = 18 cm
At X fe > Tu - 0’3Kft]
b xS Xy, — 0,9(cosa + sina)

k=1 (flexion simple et fissuration non préjudiciable)

ftj* =min (2,1; 3,3 Mpa)=2,1 Mpa
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A - (0,65-0,3x1x2,1)x30x1,15
St — 0,9 x 1,36 x 400

=0,0014 cm......(1)

111-2-4-9-9-Pourcentage minimal des armatures transversales :

A X f T
*~ ° > max {7“ 0,4 Mpa} = max{0,325; 0,4} = 0,4 MPa

b X S;
At>0,4><30_003 )
s.> "a00 O CM e v e e e e e e = (2)

Donc on prend le max de (1) ;(2)
A, = 0,03S,

Onprend S, =18 cm = A, > 0,54 cm? = 308 = 1,51 etS, = 18 cm

100

6712 e=18ci

160
""N
200 g .
o 6TI0 e=18 |¢ B -~
15 pis NS (3/\ ﬁ =
.

2xT12 e=18cm
Ti0=18cm

70
70

[=.9
=

Figure-111-13-ferraillage de 1’escalier

3T14 En Travée 3T12 En Appuis

Cadre de 28 ‘

T

0.50

‘ 430m |

Figure-111-14-ferraillage de la poutre brisée
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T8x /1 : 100
ﬁ (e= 18 cmi)

s 45
25
15

17710x L-140

Figure-111-15-ferraillage des marches
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Chapitre -1V- Etude des planchers

CHAPITRE IV
ETUDE DES PLANCHERS

IV.1-Introduction :
Un plancher est un élément de structure généralement de surface plane, destiné a limiter les
étages et supporter les revétements de sols, ses fonctions principales sont:
Supporter son poids propre et les surcharges d’exploitations;
Transmettre les charges aux éléments porteurs (poteaux, murs, voiles);
Assurer I'isolation thermique(en particulier pour les locaux situés sous la terrasse ou ceux
situés sur vide sanitaire) et acoustique (étanchéité au bruit) entre les différents étages;
Rigidifier la structure et participer a la résistance (répartition des efforts horizontaux) ;
On peut distinguer deux grandes classes de planchers:
Les planchers coulés sur place ou planchers << dits traditionnels>>;

Les planchers préfabriqués, la préfabrication pouvant étre totale ou partielle.

IV.1. 1. Planches a corps creux:

Le plancher a corps creux est utilisé dans tous dans les batiments et particuliérement ceux
de d'habitation (surcharges modérées).

Le plancher est compose de corps creux, de poutrelles et d'une dalle de compression en
béton armé de faible épaisseur (4 a 6 cm). Les corps creux ou hourdis sont généralement en béton
(il existe des corps creux en produits rouges), ils sont disposés entre les poutrelles et servent de
coffrage a la dalle coulée sur toute la surface du plancher;

Les poutrelles en béton armé (coulées sur place ou préfabriquées) ont la forme en
<< Té >> renverse, les armatures sont entierement enrobées dans le béton;

La dalle de compression est armée d’un simple quadrillage d'armatures de compression

(treillis soudé).

hourdis en béton 8

. dalle de compression
de gravillons S

hourdis borgne
a I'extrémite

Figure - IV- 1. Le plancher a corps creux
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IV.1. 2. Dimensionnement du plancher:
Nous avons un plancher a corps creux :

— 16 cm : Corps creux

— 04 cm : Dalle de compression

IV.2. Dimensionnement des poutrelles :

HOURDIS Type C:16 Dalle de compression e=4cm
Fancher 18ed

Poutrelles Treillis soudé @5 (150x150)
i - T = —r < "
7 Y 5 A < 7 [ < (@)
MOOCIOICIO0CI000 17
T St S A [ S S o) A [ S A A A T -
S 65 @ 65 o 65 S 65 -
Figure — 1VV.2. . Coupe sur plancher
! 2 !
o {— p—
i i
" i i
| |
Figure - IV 3. Plancher a corps creux
hy Hauteur de la nervure h;=16+4=20 cm
hg Hauteur de la dalle de compression hp=4 cm
bg Largeur de lanervure bp=12 cm
Loo L p.2xbl
L: La longueur max L=330m
B: Largeur de la poutrelle B = 2b1+b0=65 cm

Hy La hauteur du plancher

Selon les regles B.A.E.L91
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Chapitre -1V- Etude des planchers

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

b, < Lo ( (ht > %) - (E =0,059>0 0444) condition vérifée
1="
) or 20 . L e
b; = min b, < 1L_0 - 4' 15MOser) - (g = 0,059 >0 03) condition vérifée
6hy < by < 8h, ((bASd > ) (1125178 = 0,00726 < 0 009) condition vérifée
0- e
b, <26,5cm
—1b, <£33,5cm
24 <b, <32cm

b=65cm, by =12cm, hy =4cm, h, =20 cm

IV.3. Méthode de calcul des poutrelles :

Il existe plusieurs méthodes pour le calcul des poutrelles, le reglement BAEL 91 propose
une méthode "Méthode Forfaitaire”, pour le calcul des moments, cette méthode s'applique dans le
cas des constructions courantes.

Les conditions d'application de la méthode forfaitaire :

Cette méthode n'est pas applicable que si les conditions suivantes sont remplies :

La charge d’exploitationQ < maxi{2G; 5kn/m?).

Les moments d'inertie des sections transversales sont les mémes dans les différents travées.

Le rapport des portées successives est compris entre 0,8 et 1,25 (0,8 < LL_+1 < 1,25).

i
— La fissuration est considérée comme non préjudiciable.
IV.3-1. Principe de calcul :
Les moments maximaux en travées et sur appuis sont fonction des moments fléchissant
isostatiques "M0"de la travee indépendante.

Avec :

MO  Le Moment maximal dans la travée indépendante.
M Le Moment maximale dans la travée étudiée.

Mw  Le Moment sur I’appui gauche de la travée.

M.  Le Moment sur I’appui droit de la travée.

a Le rapport suivant : o = Q/ (G+Q).
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Chapitre -1V- Etude des planchers

Les moments sur appuis doivent avoir les valeurs suivantes :

1. Casde 2 travées :

0,2M, 0,6M, 0,2M,

iy i i
2. Cas de 3 travées :

0,2M, 0,5M, 0,5M, 0,2M,
Py iy iy AN
3. Cas de plus de 3 travées :
0,2M, 0,5M, 0,4M, 0,4M, 0,5M, 0,2M,
iy i ST T T T iy iy S

Figure - 1V -4.Schémas explicatifs.

b) Principe de calcul de ’effort tranchant :

L'étude de I'effort tranchant permet de vérifier I'épaisseur de I'ame et de déterminer les
armatures transversales et I'épure d'arrét des armatures longitudinales. Le réglement B.A.E.L 91

prévoit que seul ’état limite ultime est vérifié.

M, — M l
_ My~ M, 4l
¢ l 2

111.3-2. Calcul des poutrelles :

2. Les combinaisons de charges:

Plancher étage courant:
G =5,01x% 0,65 = 3,25 KN/ml
Q=15x%x065=097 KN/ml

{ Que =1,35XG+1,5xQ =584KN/ml.
Qser =G+ Q =422KN/ml

— Plancher terrasse:
G=6.48x 0,65 = 4,21 KN/ml
Q = 1,00 x 0,65 = 0,65KN/ml
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Chapitre -1V- Etude des planchers

{ Que = 135X G +15xQ = 6,65KN/ml.
Qser =G+Q = 4,86 KN/ml

IV.3- 3. Vérification des conditions d'application de la méthode forfaitaire:
1- La charge d'exploitations Q < max(2 X G; 5KN/m?)

a- Plancher étage courant:

Q = 0,97KN/m? <2 X G = 10,02 KN /m? condition vérifée
b - Plancher terrasse:

Q = 0,65KN/m? <2 X G = 12,96 KN/m? condition vérifée.
2 - Poutrelle a inertie constante condition vérifée.

3 - Lerapport 0,8 < -lL‘ <1,25

4.10

0,8 < m <125-08<1<1,25 condition vérifée.
08<=2 <125-08<090<15 conditionvérifée.
0,8 <2 < 1,25 0.8 < 1.01 < 1,5 conditionvérifée.

08 <7 <125-08<098<125 condition vérifée.
08<2 <125-08<11<15  conditionvérifée.
0,8 < % < 1,25 - 0.8 < 1.< 1,5 conditionvérifée.

4- Fissuration considérée comme étant non préjudiciable.
IV - 4. Exemple de calcul :
IV - 4.1. Plancher RDC & étage courants :

1% Type :
6.65 kN /m
02M,  05My 0,4M, 0,4M, 0,4M, ﬂ,4M0 05M,  0.2M,
Yy v \ 4 vV Vv y y vV VA v VY y A ) 4 Ar \ 4
—pt—————— P ———P———— P ————————r————>
410 m 410 m 455 m 4.5m 455 m 410 m 410 m
A B C D E F G H

—Calcul des moments isostatiques:
Avec : Lag :LBC :LFG :LGH =410 m ;Qult =5.84 KN/ml
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5.84 X (4,10)2

MOAB = 3 = 12,27 KN.m
Lcp =Ler4,55 m
5.84 x (4,55)2
MOCD = 3 = 15,11KNm
Lpe=4,50 m.
5.84 X (4,50)2
0DE = 3 = 14,78 KN.m
Calcule du coefficient
Q 1,5
= = = 0,23.
*T0+G6 15+501
( (1 + O,BQ)MO =1,06 > 1,05M0
(1,240 30)
4 = 0,63M, pour les travées de rive.
| (1+ 0 3a) o e
k = 0,53M, pour les travées intermédiaires.

B/Moments sur appuis: en valeur absolue:

Tableau: -1V - 1. Les moments sur appuis Plancher étage courant

Lppuis | A || B || ¢ | b || E J F J & | H
Ki&Mg 0,2 0,5 0,4 0,4 0,4 0.4 0.5 0.2

i Moyyp My Mycp Mycp Mygr Myrg Moycy Mycu

M, 2.45 6.13 6.04 6.04 6.04 6.04 6.13 2.45

e Travée AB, GH

My+M
MAB > 1.06M48 — 25

M5 > 0,63M§'8
e Travée BC, FG

Mg + M
MBC > 1.06MB¢ — 2 _——C

MB¢ > 0,53ME¢ = 6.50KN.m
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Etude des planchers

Travée CD, EF

MEP > 1.06M§P —

Mc+Mp _

97KN.m

MEP > 0,53M5P = 8KN.m

Travée DE

a. calcul des efforts tranchants

Travée AB, G

Qu
¢¢¢l¢¢‘*/
N\

4.1m |

le
|

Travée BC,FG

Qu

YYYVYYY

4.1m |

Travé CD,EF

YVYVYY VY

455

|
21

Qu

Travée DE

T

| 4.5m |
| |

<

= MEP =~ 9.97KN.m = MEF

T, ="+ L = 11,07 KN = —Ty
Tp =420 L= 1287 KN = —T
My —M; ql
T3=%+%=11.99KN=—TG
My —M; ql
Tcz%—q———n.%KN:—TF
M;—M, ql
TC=%+%=13.28KN=—TF
M;—M, ql
TD=¥—q—=—13.28KN=—TE
Mp—M; ql
Ty = Dl E+%=13.14KN
My — My ql
T, =2 "E T _ _4314kN

l
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Chapitre -1V- Etude des planchers

M(Kn.m)
Type:1

2.45 6.13 6.04 6.04 6.04 6.04 m 2.45

A VVVVVV

8.71

T(KN)

11.07 11.99 13.28 13.14 13.28 11.95 12.87

| ~ NN N
IS AN A A AN

-12.87 -11.95 -13.28 -13.14 -13.28 -11.95 -11.07

Figure : -1V - 5. Diagramme des moments flechissant [KN.m]
et des efforts tranchants [KN]

ATELS
gs=G+Q =g, =501+15=6.51KN/m?

Pour une bande de 0.65mona: g, = 6.51 X 0.65 = 4.22KN/m

a. Calcul des moments isostatiques

mAB — 38 2112“3 = MAB = #74'12 = 8.88 KN.m
M{B = M§¢ = M§¢ = M§H = 8.88 KN.m
= M§P = %4'552 = MEF = 10.92 KN.m
= MPE = 4'22>;—4'5()2 =10.68 KN.m

b. Calcul des moments sur appuis
M, = 0,2M48 = 0,2 x 8.88 = 1.78 KN.m = My
Mg = 0,5M4B = 0,5 x 8.88 = 4.44 KN.m = M
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Mc = 0,4M§P = 0,4 X 10.92 = 437 KN.m = Mg
Mp = 0,5M§P = 0,4 x 10.92 = 4.37 KN.m = Mg

c. Calcul des moments en travée

(oc— Q 1.5
T Q+G 15+45.01

=x= (0,23

1+03x=1+0,3x0,23=1,06>1,05

1+03x 1+0,3x%0,23
2 B 2

= 0.53 (travéeitermidiare)

1,2+03«  1,240,3x0,23
\ 2 B 2

= 0.63 (travéederive)

e Travée AB

My+M
M#B > 1.06M48 — 25

MAB > 0,63M{% = 0.63 x 26.24 = 5.60 KN.m

= 630KN.m w48 ~ 630KN.m = MEH

e Travée BC

Ms*tMc _ 501 KN.m

MBC > 1.06MB¢ —
{ £ 0 = MP¢ = 5.60KN.m=M/¢

MB¢ > 0,53ME¢ = 5.60 KN.m
e Travée CD

M+ M
MEP > 1.06M5P — % =720 KN.m

MEP > 0,53M§P = 5.79 KN.m

= MEP =~ 7.20KN.m = MEF

e Travée DE

Mp + M
DE = DE _ D T TE _
My® = 1.06M; > 6.95KN.m _, MEP ~ 6.95KN.m = MEP

MPE > 0,53M8E = 5.66 KN.m
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— Plancher étage courant
Pour ce plancher les mémes étapes de calcul définies précédemment sont a suivre pour les
autres types de poutrelles I'E.L.U et E.L.S

Tableau: 1V- 2. Tableau récapitulatif des résultats obtenus
(M en KN.m et T en KN) Plancher étage courant

E.L.U. E.L.S
Te
L MT MW ME TW MT MW I\/IE
Type Traveée )
(m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN) (KN) (KN) [ (KN.m) | (KN.m)

A-B 410 |8.71 2.45 6.13 11.07 | 1287 |6.30 |1.78 4.44

B-C 410 | 6.92 6.13 6.04 11.99 | 1195 | 560 |4.44 4.37

C-D 4.55 | 9.97 6.04 6.04 13.28 | 13.28 |7.20 |4.37 4.37

Type D-E 450 | 9.63 6.04 6.04 13.14 | 13.14 |6.95 |4.37 4.37

1 E-F 4,55 | 9.97 6.04 6.04 13.28 |13.28 | 7.20 |4.37 4.37

F-G 4.10 | 6.92 6.04 6.13 11.95 | 11.99 |5.60 |4.37 4.44

G-H 410 | 8.71 6.13 2.45 12.87 |11.07 | 6.30 |4.44 1.78

A-B 410 | 8.71 2.45 6.13 11.07 |12.87 |6.30 |1.78 4.44

Type
B-C 410 | 6.5 6.13 7.55 11.62 | 12.32 | 4.69 4.44 5.46

C-D 4,55 | 10.73 7.55 3.02 1428 | 1229 | 7.78 |5.46 2.18

Les sollicitation maximales de calcul sont:
- Mtravée(max) = 10.73KN.m 65 cm

A
v

- Mappui (max) = 755 KN.m

4cm
— Thex = 14.28 KN I

- Mappul‘ (rive) = 302 KNm 20cm
- E.LS:
- Mtrevée(max) =778 KN.m

- Mappui (max) = 546 KN.m ——
+—>

Figure: 1V.6. Coupe transversale de poutrelle.
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Donnees :

— Largeur de la poutrelle b=65 cm.

— be=12cm.

— Haute de la section h=20 cm.

— Epaisseur de la table de compression ho= 4 cm.

— Hauteur utile d=0,9h=18 cm.

— Contrainte aciers longitudinaux utilisés f.=400 Mpa
— Contrainte aciers transversaux utilisés f.= 235 Mpa
— Contrant du béton a 28jours f.25=25 Mpa.

— Contrainte limite de traction du béton fig=2,1 Mpa.

200 _ 348 MPa

— Fissuration non préjudiciable g, = 14,17Mpa ; o, = Tt

IV- 4.4.Calcul des armatures longitudinales a L'E.L.U:

1-En travée :

On calcule le moment de résistance de la table:

ho
Mtb :th()XO'bCX<d—7)

4
M,, = 65 X 04 X 14,17 X (18 — E) x 1073 = 58,95 KN.m

M (max) = 10.73KN.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 (b X hy,) = (65 X 20)cm? soumise asoumise a
M, (maxy = 9.97 KN.m

M, 1073x10°
o Xd2xb 14,17 x (18)% X 65
u=0.036 > B =0.982; B est tirée du tableau.

M =0,036 <y, =0392 > A4, =0

400
Oy =f—e=—= 348 MPa
ys 1,15
Mimax 1073 x10°

= 1.74cm?

A. = =
S Bxdxao, 0982 x18x 348

Vérification de la condition de non fragilité (section en Té):
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| fog

Amin = . X
0,81xhtx\V' fe

2 3
Avec: | :boxh%Jr(b—bo)xh?o—[bo><ht+(b—b0)><h0]><V2

V'=ht-V
V_boxh2+(b—b0)xh02
2[b, xh+(b—h,)xh,]

v - 12 (20 +(65-12) x (42
~ 212x20+(65-12) x 4]

=6,25cm
(20)? 43 2 4
=127+ (65-12)x 5 [12 x 20 + (65 —12) x 4] x (6,25)? = 14925,60cm

V'=20-6,25=1375cm

14925,60 y 2,1

min = =0,35cm®
0,81x20x13,75 400

Ag et = 1.74cm? > A, = 0,35cm?Condition vérifiée A, = 1.74cm?

— Onprend: 3T10; A; = 2,35 cm?

Sur appuis:
— Lasection de calcul est une section rectongulaire de dimension (by X k) = (12 x 20)cm?
— Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) :

3 M, _ 755x10°
Cbxd®xop, 12 x18%x 14,17

u=014 - f =0924; B est tirée du tableau.

M,  755x10°
T Bxdxo; 0,924x18x 348

m =014<p; =0392 - A, =0

Ag = 1.30 cm?
Vérification de condition de non fragilité :

| f
128

Amin P
0,81xhtx\' fe

_ 1492560 21
MmN 0,81x20% 6,25 400

=0,77cm?

Ag e = 1.30cm? > A, = 0,77cm?Condition vérifiée A; = 1.30cm?
Le choix :1T10 filante + 1T10 chapeau ; A, = 1,57 cm?
1. Sur appui de rive :

La section calculée est une section rectangulaire de dimension (12 x 20) cmz2.
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3 M, _3.02x10°
T bxd®xf,, 12x18%x14,17

u=0,055 - B =0.9715; B est tirée du tableau.

M,  3.02x10°
T Bfxdxo, 09715x 18 x 348

m =0.055<pu, =0392 - A, =0

A = 0,49 cm?

— Condition de non fragilité (section en Té) :

I X fi28 _ 14925,60 x 2,10
081 xh, xV' X fe 0,81x20x 13,75 % 400

Amin -

= 0,35 cm?

Donc : A .y = 0,49cm? > A,,;,, = 0,35 cm?; Condition vérifiée ; A, = 0.49cm?

On prend : 1T10; A, = 0,79 cm?

Figure - IV.7 - Diagramme des contraintes a E.L.S

IV - 4.5. Vérification des contraintes a |.E.L.S:
Mt (ser) =7.20KN.m

Position de I'axe neutre:
Soit "y" la distance entre le centre de gravité de section homogéne "s" et la fibre la plus

comprimee.

2

b><2y +nxA'(y—c)—nxAx(d-y)=0

b=65cm ;n=15; A'=0.
3250xy2—15%x1,57x(d—y) =0

y=3,27cm

y=3,27cm L'axe neutre tombe dans la table de compression.

b'y3 1 1 2
lo ==+ (y =€) +pAd - )",

65
ls =§y3+nA(d —y)%.

= 6—: (3,27)° +15x1,57x (18 —3,27)* = 5867,30cm".

e
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IV - 4.5.1. Calcul des contraintes:
o Contrainte maximale dans béton comprimé o,:

Mser 7.20 X 10° 3,27 = 4.01 MP
= X = —— X = 4. .
% =717V T 586730 4

obe =0,6f,, =15MPa.

0p. = 4.01 MPa < obe = 15 MPa Condition vérifiée.

La fissuration non préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la contrainte
maximale dans I'acier tendu.
— Contrainte de cisaillement (efforts tranchants):

Traw = 13,28 KN.m

T, 13.28x107°
T poxd  012x0,18

= 0,66 MPa.
Fissuration non préjudiciable:

7u =min(0,13f_,4;5MPa) = 3,25MPa

T, = 0,66 MPA < Ty = 3,25 MPa Condition vérifiée.

IV - 4.6. Calcul des armatures transversales A :
Le diametre:
D’apres le B.ALE.L 99 (A.5.1.23),0ona:

h b

@: < min <— [mm];

35 'E[mm]”“>

_ _<200[ ]120
@; < min 35 mm,lo

¢, <min(5,71;12;10) = 5,71 = 6mm ¢, = 6mm

[mm]; 100)

Calcule des espacements:
s; < minif0,9d; 40cm)

< 16,20
s, < (16,20; 40cm) }Sf = cn

La section des armatures transversales:

A fe 7,x(h/2)-03Kx fy |

boxs, 5  09x(sina+cosa)
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K=1 (fissuration non préjudiciable).

4 f <ru X (%)) —(0,3k % f;;)
t e >

by X S, Z - 0,9(sina + cos a)

(1)

k=1;ftj =2,1MPa; a =90°->sina+cosa=1; f, =235 MPa; y, = 1,15

x(t) -G

2 byd
On calcul la valeur de I’effort tranchant T, (%) par la méthode des triangles semblables.

f, min(1,2;3,3) =1,2MPa
a=90° 5> sina+cosa =1
fe = 235MPa; y, =1,15.
Tu(h/2)

nh/2)== "
0

Calcule la valeur de I'effort tranchant Tu(h/2) par la méthode des triangles semblables.

Tmax _ Tu X (h/2) h\  Tnax [X — (R/2)]
X _X—(h/Z):}TuX<_)_ X

2

— Calcule la distance X

L M,—M,
X —_
2 2t q XL
v 351—131 L7
= 422%x3 _ orm
h _ 2 _o1
2 s m
(h) 10,95 x (1,67 - 0,1) _ 1029 kN
2 1,67 S
() 1029x103_048MP
~7012x018 ¢
( ) 0,48 MPa.
h *
At (M (7) —0,3K X ftj
by X s; Xy;s ~ 0,9 X (sina + cosa)
D’apres (1) :

=-—388x10"%cm 2

(At> (0,48 —(03%x2,1)) x12x 1,15
S, 0,9 x 235

cal
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Etude des planchers

e Pourcentage minimal des armatures transversales:

At fe > max (M 0,4 Mpaj

by xS,

Al x fe > max (@ 0,4 Mpa} =0,4MPa
b, xS, 2

[ﬂj L 0dxhy_04x12_ o0

S, fe

At At
On prend le max entre S_ et S_
t /el t/min

At
(—) > 0,02cm on prend St = 15cm
St min

At = 0,02 x 15 = 0,3cm?

St St
206 = 0,57 cm?

) At At
On prend aussi max (—) et ( )
cal min

Le choix:{

Zone nodale: s; < minii10@;; 15cm) s; < mini10cm
Zone courante: s; < 15cm

) s; = 10cm zone nodale
Le choix:
s; = 15¢cm zone courante

e Ancrage des armatures aux niveaux des appuis:
Thax = 10,95 KN

Mappui =421 KN.m
Mappui Mappui 4: 21
b z 09d 09x18x1072 598k

E, = 2598 kN > T, = 10,95 kN ; Les armatures longitudinales

un effort de traction.

Compression de la bielle d'about:

inférieures ne sont pas soumises a

Vu
effort de traction dans la
section d'acier sur appui

Ve <
Réaction Vi 212
dappui Compression dans a 2

a bielle de béton + +

Figure : - IV - 08. Schéma de la bielle d’about.
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Chapitre -1V- Etude des planchers

e La contrainte de compression dans la biellette est de :

p, =— ; Avec : _a_bo |:>0sz

S S = a
NG 0
Ou:
a : La longueur d’appui de la biellette.
. . — fc28
On doit avoir : o, < ”
b

Mais pour tenir compte du fait que I’inclinaison de la biellette est 1égérement différente de 45°,
donc on doit vérifier que :

0,8 x 2T  0,8x 2T
o < fe2s N < fe2s o> Vb

14} aby 14 0,8 X by X f,28

2x%x10,95x%x 1,5
a=

0,8x12x25x%x10

a=min(a;0,9d) ;a =c—c —2;¢ =2cm; c=45cm

=

=0,013m

a’ : La largeur d’appui ;

c : La largeur de I’appui du poteau ;
¢’ : L’enrobage.

a =45-2-2=41cm

a = min(41cm; 16,2) = 16,20cm > 1,4cm condition vérifiée.

— Entrainement des armatures :

f.1) Vérification de la contrainte d’adhérence :

T

Tser :O,9dX/lXTLSTser :lstftZS

Y, : Coef ficient de cisaillment ; Y = 1,5 pour H. A,
T : L’effort tranchant maximum ; T = 10,95 kN ;

n : Nombre d’armatures longitudinales tendues ; n = 3 ;

p : Périmétre d’armatures tendue ; p=n® =nx 1 =3,14 cm

B T B 10,95 x 10°
Tser Z00dxuxn _ 1620 x 3,14 x 3 x 10°

Teer = 1,5 %X 2,1 = 3,15 MPa
Tger = 0,71 MPa < T4, = 3,15 MPa ; Condition vérifiée.

= 0,71 MPa

Ancrage des armatures tendues :
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Chapitre -1V- Etude des planchers

La longueur de scellement droit « L, » est la longueur qui ne doit pas avoir une barre droite
de diamétre @ pour équilibrer une contrainte d’adhérence 7.
La contrainte d’adhérence 7, est supposée constante et égale a la valeur limite ultime.
Ty = 0,6 X Y2 X frpg = 0,6 X 1,52 X 2,1 = 2,83 MPa

_PXxf, 1x400
ST 4xT, 4x283

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre secondaire (b = 30 cm), on est obligés de

= 35,33 cm

courber les armatures d’une valeur « r » :
r=550=55%x1=55cm
.3) Vérification de la fleche :

Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

( % > % 330 = 0,060 > 0,045 ; Condition vérifiée
4 ey Mser o 20 = 0,060 > _365 = 0,042 ; Condition vérifiée
L =15x My, _ 330 15x 574 o
As < 3,6 = _157 = 0,008 < 3,60 = 0,009 ; Condition vérifiée
\ bed~ f, 12x162 o400 o7

Dessin de ferraillage des poutrelles :

1TI10 1T10
1TI10
444 4 4 4
J Cad 06 L-65cm J Cad @6 L-65cm
. 3TID T 3TIO
Appuis de rive Appuis intermédiaire

Figure : - IV - 9. Dessin de ferraillage des poutrelles des étages courants.

IV - 5. Calcule de ferraillage de la dalle de compression:

200
A = ( )Sl L <50cm
fe
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200 [cm?\ . .
A = 7 Tl si 50cm < L < 80 avec écartement entre axe des nervures
e
A,

L=0,65m ; f=215Mpa
50cm <1 = 65cm < 80cm

4 X 65

> = 2
A = 15 1,21cm* /ml

)

= 0,70cm?

A//Z

Onprend unTS @5 150x150
Ay

Les axes des poutrelles

7

Figure : - IV - 10. Ferraillage de la dalle de compression
IV-6.Plancher terrasse:

Dans notre cas, on a trois types de poutrelles:

Type 1

A A A

TIom >t 21om a4 m Y d5m i T dom T aom
A B C D E F G H
Type 2
A 4.10m B 4.10m C 4.55m D
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Chapitre -1V- Etude des planchers

Meéthode de calcul:
Vu que la 4eme condition de la méthode forfaitaire n'est pas vérifiée c'est-a-dire la

fissuration est préjudiciable cas du plancher terrasse pour calcul des moments

IV-6.1.La méthode des trois moments:

3 Méthode des trois moments :

Cette méthode est appliquée pour les poutres a plusieurs appuis.

My1q M, ¢ M

YYYYYYYY VY Yy
&_.1 Ly n&l‘n+1 n+‘%

& »d
<« Ll |

Figure : - IV- 11. Schéma explicatif.

En isolant deux travées adjacentes de notre poutre, qui sont chargées d’une maniére
quelconque ; On a un systéme statistiquement indéterminé, il est nécessaire de compléter les

équations statiques disponibles par d’autres méthodes basées sur la déformation du systéme.

A4n—1 q A4n M q/ A4n+1

‘o oo S
A MT NG

Ry,

T A
R
Ln+1 n+1

< »

Figure : - IV - 12. Schéma explicatif.

Avec :

M,_q, M, et M, .1 : Les moments de flexion aux appuis (n-1), (n) et (n+1), lIs supposés positifs.
Suivant les conditions aux limites et les conditions de continuité ona: 6 = 6"
Les moments de flexion pour chacune des travée8,L,et L, .1 sous les charges connues q et q’

peuvent étre tracé selon la méthode classique, M,,_, M,, et M,, .4 sont provisoirement omis.

HHHHJ,H

n 149 M, ii Af

n—1 [, Ly "+l

& »d »
<« Ll | »
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Chapitre -1V- Etude des planchers

En isolant deux travées adjacentes de notre poutre, qui sont chargées d’une maniere
quelconque ; On a un systeme statistiquement indéterminé, il est nécessaire de compléter les

équations statiques disponibles par d’autres méthodes basées sur la déformation du systeéme.

Mn—l q M , n+1
/
° T“g g %‘
Rn—lT Ln TRn n+1 Rn+1

Figure : - IV - 14. Schéma explicatif.
Avec :
M,_q, M, et M, : Les moments de flexion aux appuis (n-1), (n) et (n+1), lls supposés positifs.

Suivant les conditions aux limites et les conditions de continuité ona: 6 = 6"
Les moments de flexion pour chacune des travées L,et L, ., sous les charges connues q et q’

peuvent étre tracé selon la méthode classique, M,,_, M,, et M,, .4 sont provisoirement omis.

P Ln o - Ln+1 _
a, bn an+1 bn +1
——r—> —

Figure : - IV -15. Schéma explicatif.
Gyet G, .1 : Les centres de gravité des aires des diagrammes des moments.
a,,b,,a, .1 et b, .1 : Les longueurs de part et d’autre du centre de gravité.
S,et S, : Les aires des diagrammes des moments pour les travées L, et L, ;1.
0 =0+ O,y +06 @
Selon le théoréme des aires des moments, on aura :

- SpXan My_q XLy + M, X Ly et 9” — Sn+1 X bn+1 My, X Ly 1q + M1 X Ly tq
L, X EI 6EI 3EI Lyyq X EI 3EI 6EI

6, = 6” = (Mn—l X Ln) + 2Mn (Ln + Ln+1) + (Mn+1 X Ln+1)

[S X an n+1 X bn+1

Ln+1
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Chapitre -1V- Etude des planchers

Cette équation est appelée « équation de Clapeyron », le théoreme des trois moments est
applicable a tous types de chargements.

IV-6.2. Calcul des poutrelles du plancher terrasse :

Ce plancher, situer au dernier étage de la construction est exposé a I’extérieur, donc il ne
satisfait pas la condition de fissuration peu préjudiciable pour pouvoir appliquer la méthode
forfaitaire. C’est pour cela que la méthode des trois moments est la plus adaptée pour le calcul des
poutrelles de ce plancher. Sa surcharge d’exploitation n’est pas trés importante, parce que ce

plancher n’a pas vocation a étre accessible.

(Mn—l X Ln) + 2M, (Ln + Ln+1) + (Mn+1 X Ln+1) = -6

ey

Sn X ay Sn+1 X bn+1]
Ln Ln+1

IV - 6.3. Les type de poutrelles :
Avant de définir les types de poutrelles, on doit déterminer les combinaisons de charges

par metre linéaire du plancher terrasse :

G=6.48% 0,65 = 4,21 KN /ml

Q = 1,00 X 0,65 = 0,65KN /ml

Notre plancher terrasse comporte 2 types de poutrelles :

{ Qu:=135x G+ 1,5XQ = 6,65 KN/ml.
Qse-r =G+Q= 486 KN/TIll

Typel 6.65 kN /m
vV VY \ 4 V__ N \ 4 y V. V VA v _ ¥ y A A AV \ 4
410 m 410 m 4.55m 45m 4.55m 410 m 410 m
A B C D E F G H
Type 2 6.65 kN/m
y v VY Ar ¢ \ 4 VA v VY y \ A
< Jv' —>— >< >
A 4.10m B 4.10m C 4.55m D
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Chapitre -1V- Etude des planchers

2 Calcul des moments fléchissant :

La poutrelle de type 1 sera prise comme exemple de calcul détaillé, les autres poutrelles
suivent les méme étapes de calcul.

— Oniisole les deux premieres travées adjacentes AB et BC :

Q, = 6,65 kN/m

M, T
oo @ LTTTTTTT] ﬁmﬂ

-

- »
A L,=410m B Lpi=410m C
My, =My_1; My =M, et M. = M, 4
1. Partie AB:
Q2 6,65 x 4.10?
MO AB — = = 1397 kN.m
8 8
L, 4.10
a, =bn =7=T=2.05m
2 2 ,
1. Partie BC:
Q.* 6,65 x 4.107
MO BC = = = 13.97kN.m
8 8
L 4.10
an+1 = bn+1 == n2+1 == T == 2.05 m

2 2
Sns1 = 3 (Lny1 X Mope) = 3 (4.10 X 13.97) = 38.18 m?

Détermination de I’équation :
M, = —0,2My o5 = —2.79kN.m

(1) = 16.40M;, + 4.10M, + 299.08 = 0 €]

On isole les deux premieres travées adjacentes BC et CD :

v l_Qu=6,65kN/m
“ O TTTTTTT] e
A A
-K L

>
B D
L, = 4.10m Lyiq=455m

92



Chapitre -1V- Etude des planchers

Mb = Mn—l ’ Mc = Mn et Md = Mn+1

1. Partie BC:
Q,l> 6,65 x 4.10%
MO BC — = = 1397kNm
8 8
L, 4.10
a, =7=—=2.05m

2 2
Sn =5 (Ln X Mo p) = 5 (410 x 13.97) = 38.18 m?

2. Partie CD :
0,2 6,65 % 4552
MO cpD = = =17.21kN.m
8 8
L 4.55
an+1 - bn+1 - n2+1 - T = 2.275 m

2 2
Spt1 = §(Ln+1 X My cp) = §(4-.55 x 17.21) = 52.20 m?

On peut maintenant déterminer I’équation :

(1) = 4.10M,, + 17.3M, + 4.55M, + 271.14 = 0 (I

— Onisole les deux premiéres travées adjacentes CD et DE :
Q, = 6,65 kN/m

o KMM
PITTT T

-4 -
C L, =4.55m D L, =450m E

Mn—l

M. =M,_1; Mg =M, et M, = Mn+1

3. PartieCD:
Q.* 6,65 X 4.552

Mycp = = =17.21 kN.m

8 8

L, 455
a, =bn =7=T=2.275m

2 2 5

S, = §(Ln X Mycp) = 5(4.55 X 17.21) = 52.20m
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3. Partie DE :
0,2 6,65 x 4.50?
MO DE = = = 16.83kN.m
8 8
L 4.50
an+1 = bn+1 = TL2+1 = T = 2.25 m

2 2
Sn+1 = §(Ln+1 X MO DE) = § (4‘50 X 1683) = 504‘9m2

Détermination de 1’équation :

Mh = _OJZMOAB = —2.79kN.m

(1) = 16.40M; + 4.10M; + 299.08 = 0 vir)

— Détermination des moments aux appuis et en travées :

1. Sur appuis :
Il suffit de faire la résolution des trois équations trouvées précédemment :

¢ 16.40M, + 4.10M, + 299.08 = 0
4,10M, + 17.3M, + 4.55M, + 271.14 = 0
455M, + 18.1M, + 4.5M, + 308.07 = 0
! 4,50M, + 18.1M, + 4.55M; + 308.07 = 0
4,55M, + 18.1M; + 4.50M, + 271.14 = 0
16.40M; + 4.10M, + 299.08 = 0

\

Type 02 :

{16.40Mb + 4.10M, + 299.08 = 0
4.10M, + 17.30M, + 271.14 = 0

Etdoncona:
M, = —2.79 kN.m
M, = =152 kN.m
M, =—-121kN.m
M, = —3.44 kN.m

1. En travée :

M, + M, —2.79 —15.2
— o+ Mg =————— +13.97 = 4.97kN.m

M =
t AB 2
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M, + M, ~15.2—12.1

M, pc = ———+Mopc = —————+13.97 = 032 kN.m
M, + M, —12.1 —3.44

Mycp =———+Mycp =—————+17.21 = 944 kN.m

Calcul des efforts tranchant :

M, — M, [ —2.79+15.2 4.10
T,=——+Q,==——+ (6,65 x—) = 16.65 kN
Travée AB : L 2 4.10 2
. _ M, - M, [ —279+152 ( 5><4.10)_ L0.60 kN
e l v 4.10 ’ 2 ) '
. —-15.2 +12.1 N (6 o 4.10> 12.87 kN
= ——————— ,65 X — ) =12,
Travée BC : 4.10 -
—-15.2 + 12.1 4.10
Te = T - (6,65 X T) = —14.38 kN
1, = 2ot SR, (6 65 x 4'55) = 13.22 kN
. ) 4.55 ’ 2 )7
fraveethey 1214344 (665 4.55) 1r03EN
e 455 7 o )T T8

Pour ce plancher les mémes étapes de calcul définies précédemment sont a suivre pour les autres
types de poutrelles I'E.L.U et L.E.L.S.

Tableau: - IV- 2. Tableau récapitulatif des résultats obtenus

Type ELU ELU ELS

de Trav

pout || ée L(m) M, M, M, M, T, T, M, M, M, M,
e ) | ) (-) ) | )

AB || 4.10 || 13.97 6.77 441 |/ 103 || 12.2 || 15.07 || 10.21 494 | 3.22 || 7.54
BC || 4.10 || 13.97 3.56 10.3 || 10.2 || 13.7 13.6 10.21 2.60 || 7.54 || 7.44
CD || 455 || 17.21 6.33 10.2 || 11.6 || 14.8 || 15.44 || 1257 462 || 7.44 || 8.46
01 DE || 4.50 || 16.83 5.04 116 || 11.6 || 149 14.9 12.30 3.69 || 8.46 || 8.46
EF || 455 | 17.21 6.33 116 || 10.2 || 154 || 14.8 12.57 462 || 8.46 || 7.44
FG || 4.10 || 13.97 3.56 10.2 || 103 || 13.6 || 13.7 10.21 260 || 7.44 || 7.54
GH || 4.10 || 13.97 6.77 10.3 ]| 441 15 12.19 || 10.21 494 || 7.54 || 3.22

AB || 4.10 || 13.97 4.97 2.79 15.2 || 16.6 || 10.6 10.21 5.3 2.04 || 7.81
02 BC || 4.10 || 13.97 0.32 15.2 121 5 1438 || 10.21 1.5 7.81 || 9.60
CD || 455 || 17.21 9.44 121 344 || 128 || 17.03 || 12.57 6.5 9.60 || 251

M en KN.m et T en KN) Plancher terrasse

Les sollicitations maximales de calcul sont;
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E.L.U:

— Mirepse(max) = 944 KN.m

= Mappui (max) = 15.2 KN.m

— Thyax = 17.03 KN

E.L.S:

= Mpepge(max) = 6.5 KN.m

~ Mappui (max) = 9-60KN.m

V- 6.4.Calcul du ferraillage des poutrelles : L’ELU
V- 6.4.1.Calcul des armatures longitudinales:

-En travée :

On calcule le moment de résistance de la table:

ho
My, =bxh0xabcx(d—7)

4
M,, = 65X 4 x 14,17 X (18 - E) x 1073 = 58,95 KN.m

Donc I'axe neutre tombe dans la table de compression, la section en T sera calculée en
flexion simple comme une section rectangulaire (b x h,) = (65 X 20)cm? soumise a

My (max) = 9-44 KN.m

M 9.44 x 103
oy Xd2xb 14,17 x (18)% X 65

1 =20,031 - f =0,9845 ; B est tirée du tableau.

u =0,031<0392=24,=0

—fe = 00 = 348 MP
o= T115 " ¢
M, pmax 9.44 x 103
ST Bxdxa, 009845 x 18 x 348 can
Condition de non fragilité:
A, = To
™ 0,81xhtx\V  fe
1492560 21 ..
0,81x20x13,75 400
A, = 1.53cm? > A,,;,, = 0,35cm? condition vérifiée.

Choix : 3T10=2,36cm?
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2 - Sur appuis:
2. Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) :
M, 15.2 x 103 ,
U =027 <u;=0392 - A, =0

Tbhxdixf,, 12 x (18)2 x 14,17
u=0,27 - [ =0,839;p est tirée du tableau.

M, 15.2 x 103

= = = 2
A = pXdxo, 0830 x18x34g_ ~8Icem

Condition de non fragilité : section en ""T"

| f
w« J128

Amin T o e
0,8lxhtxV fe

__ 1492560 21
™ 0,81x20x13,75 400

=0,35cm?

Ag cqt = 2.89cm?* > Ay, = 0,35¢m? condition vérifiée

Le choix :1T10(fil) + 1T10 (chapeau) =1,57 cm?

IV- 6.3.2.Vérification a L'E.L.S:

y=3,27cm < 4 cm L'axe neutre tombe dans la table de compression

b'y3 1 ] 2
lo == +nA(y—c)+nAld-y)"

65
s =?y3+f7A(d -y)%.

= %(3,27)3 +15x1,57x (18 -3,27)* =5867,30cm”.

Il

IV- 6.3.3.Calcul des contraintes:
e Contrainte maximale dans béton comprimé o:

M,,, oy 2,99 x 103
I, Y~ 586730

op = X 3,27 = 1,66MPa.

ob=06f_,, =15MPa.

0, = 1,66 MPa < ob» = 15 MPa Condition vérifiée.
MS@T
G
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e Contrainte maximale dans l'acier tendue o;:

o =1 x Lol = 95 % 103 x 2288320 _ 192 60 MPa
st =1 I 5867,30 ’
— (2 / . . (e
o, = min (§ X fe; 110 |nfy; Mpa) fissuration préjudiciable.
o, = 112,60 < Est = 202Mpa condition vérifiée.

o Contrainte de cisaillement (efforts tranchants):
Tpax = 17.03 KN

T, 17.03x107°
T poxd  0,12x0,18

Fissuration est préjudiciable:

= 0,78 MPa.

7y =min(0,10f_,;;4MPa) = 2,5MPa

7, = 0,55 MPA < 7u = 2,5MPa Condition vérifiée.

IV- 6.4. Calcul des armatures transversales A; :

e Le diametre:

h b
< min [ — o .
@, < min (35 [mm]; 10 [mm],goL)
o <200[ L 120
@, < min 3E mm,10

¢, <min(5,71;12;100) = 5,71 = 6mm__ @, = 6mm

[mm]; 100)

e Calcule des espacements:
s; < minif0,9d; 40cm)
sy < (16,20;40cm)
o Lasection des armatures transversales:
AL fe 7,x(n/2)-03Kx fy
boxs, 58  09x(sina+cosa)

}st <16,20cm

K=1 (fissuration est préjudiciable).
f;” min(1,2;3,3Mpa) =1,2MPa
a=90° >sina+cosa =1

fe =235MPa; 7, =115.

Tu(h/2)

nhi2)== "
0
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Calcule la valeur de I'effort tranchant Tu(h/2) par la méthode des triangles semblables.

Tmax _ Tu X (h/Z) h _ Tmax [X - (h/Z)]
X _X—(h/Z):>TuX<_)_ X

2
Calcule la distance X

L M,—-M,

Y=ot —uxt

x =2 350 em
2 4,86 x 4.1

ﬁ=%=O,1m

2 2

h
Tu=x—§=1,66—0,1=1,56m

hy 11,97 x (1,66 — 0,1)
) = = 11,24 KN.

Donc Tu (E 166

h
Tu (E) = 11,24 KN

hy 11,24x1073
u ( ) = —— =0,52KN

2]~ 0,12x0,18
fy

A _m (%) —0,3K x

by X s; Xy;s ~ 0,9 X (sina + cosa)

D’apres (1) :

(At> - (052 -(0,3%x2,1))x12x 1,15 _ 717 % 10-3
s.) = 0,0 x 235 B cam

cal

Pourcentage minimal des armatures transversales:

At x fe S max (z‘u(h/Z) 0.4 Mpaj
by, xS, 2

At x fe (0,59
= Max
b, xS,

T; 0,4 Mpaj =0,4MPa

=0,02 cm

. fe

[ﬂ} , 0dxby _ 04x12

0 4 (At) , (At)
nprena max|—— e -
St cal St min

At
(—) > 0,02cm on prend St = 15cm
St min

At > 0,02 x 15 = 0,3cm?
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Le choix: {2®6 = 0,57 cm®
s;=15cm
Zone nodale:s; < minii100;; 15cm)
S; < min#10cm
Zone courante: s, < 15cm

s; = 10cm zone nodale

Le choix: { s; = 15cm zone courante
Ancrage des armatures aux niveaux des appuis:

Thax = 17.03 KN
Mgppui = 15.2KN.m

E, = Mappui _ 152 =93.82KN>T, =17.03 KN
u VA 0,9 X 18 X 102 ' u '

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 billette est :

Obc = — avec a X by obe =
S S = X bo
V2

Avec : a = Longueur d appui de la billette.

On doit vérifier que:

085X f.pg
Obe = ————
Yb
— 2T 0,85 X fC28 2T %X Yb
Obc = < > o=
o X b() Yb 0,85 X bO X fC28
- 2xX17.03x 1,5 — 0.020m = 2
= 085x12x25x10 o mTecm
a = minif’; 0,9d)
a = min(36 cm; 16,2 cm) = 16,20cm > 1,5 cm condition vérifiée.

— Entrainement des armatures :

— Vérification de la contrainte d'adhérence:
T

T 09xdXuxn

_17.03
fuser =0 9% 18 x

< 7o =Yg X fipg

Tu ser
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U: coffictent de seellement Y = 1,5 pour H. A

T: effort tranchant maximale.

u : Périmétre d’armatures tendue ; p=n® =nx 1 =3,14 cm
n = 3 nombre d armature longitudinales tendues

3 T B 17.03 x 103
Tser Z00dx uxn 16,20 x 3,14 x 3 x 10°

= 1.11 MPa

Ty = 1,5 % 2,1 = 3,15 MPa

Teer = 1.11 MPa < T4, = 3,15 MPa ; Condition vérifiée.

— Encrage des armatures tendues:

1,: Contrainte d adhérence supposée supposée constante est égale a la valeur limit ultime:

T, = 0,6 X P2 X fig = 0,6 X 1,52 x 2,1 = 2,835MPa

Bfe
4XTg

La longueur de scellement doit : L, =

@: Diamétre d une barre égale 1.0 cm

_1x400
S 7 4x2,835

= 35,27 cm Cette longueur de telle sorte que:

— Courber les armatures de telle sorte qui:
r=55=55x%x1=05,5m
IV- 6.5.Veérification de la fleche:

ﬁ > 1 = 20 =0,06 > 0,0444 condition. vérifiée.
L 225 330
h M .. -
1> | = 20 _ 0,06 > _29 _ 0,030 condition vérifiée
L 15.M,,, 330 15x 6,62
A - e
< 36 = (ﬂ =0,00726 < 36 = 0,009) condition vérifiée
b,d f, 12.18 400
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Chapitre -1V- Etude des planchers

Dessin de ferraillage des poutrelles

1T10 I T10
1TI10
444 444
\ Cad @6 1-65¢cm 3 J Cad @6 L-65cm
* _
3TI1O 3TI1O
Appuis de rive Appuis intermédiaire

Figure : - IV-16.Dessin de ferraillage des poutrelles du plancher terrasse
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CHAPITRE V

ETUDE SISMIQUE

V.1 Introduction :
Il est nécessaire d’étudier le comportement ou bien la réponse de la structure sous

I’action sismique pour garantie un degré de protection acceptable & la construction en cas de

séisme et d’éviter au maximum les dégats qui pourraient étre provoqués par ce phénomene.

V.2 Présentation du logiciel ETABS :

ETABS est un logiciel de calcul congu exclusivement pour le calcul des batiments.
Il permet de modéliser facilement et rapidement tous types de batiments grace a une interface
graphique unique. Il offre de nombreuses possibilités pour 1’analyse statique et dynamique.
Ce logiciel permet la prise en compte des propriétés non-linéaires des matériaux, ainsi que le
calcul et le dimensionnement des éléments structuraux suivant différentes réglementations en

vigueur a travers le monde (Euro code, UBC, ACI...Etc.).

De plus de par sa spécificité pour le calcul des batiments, ETABS offre un
avantage certain par rapport aux codes de calcul a utilisation plus étendue. En effet,
grace a ces diverses fonctions il permet une descente de charge automatique et rapide,
un calcul automatique du centre des masses et des rigidités, ainsi que la prise en compte
implicite d’une éventuelle excentricité accidentelle. De plus, ce logiciel utilise une

terminologie propre au domaine du batiment (plancher, dalle, trumeau, linteau etc.).
La modélisation des éléments structuraux est effectuée comme suit :

e Les voiles ont été modélisés par des ¢léments « SHELL » a quatre nceuds.

e Lesdalles ont été modélisées par des éléments « SHELL » (dalles pleines).

La masse des planchers est calculée de maniére a inclure la quantité pQ selon
RPA99/version 2003 (dans notre cas =0,2) correspondant a la surcharge d’exploitation. La
masse des élements modélisés est introduite de fagon implicite, par la prise en compte du

poids volumique correspondant & celui du béton armé & savoir 2,5 t/m°.

V.3 Méthode de calcul :
Le calcul de la réponse sismique et la répartition des efforts dans les différents éléments

de la structure, on distingue principalement deux méthodes d’analyse :
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e M:¢éthode d’analyse statique équivalente ;

e Mé¢éthode d’analyse modale spectrale.

Pour I’évaluation des forces sismiques, on utilise le logiciel ETABS qui peut les calculer

suivant différentes méthodes : Response Spectrum Function, Time History Function, ...

Response Spectrum Function a été choisi parce qu’elle est basée sur la méthode
dynamique modale spectrale et qui prend en compte la réponse de la structure suivant les

modes déterminés en ce basant sur les hypotheses suivantes :

e Masse supposée concentrée au niveau des nceuds principaux (nceud maitre) ;

e Seul les déplacements horizontaux sont pris en compte ;

e Les planchers et les fondations sont considérés rigides dans leur plan ;

e Le nombre de mode a prendre en compte est tel que la somme des coefficients de

participation modale soit au moins égale a 90%.

V.4 Méthode d’analyse modale spectrale :

V.4.1 Principe de la méthode :

Le principe de cette méthode est de rechercher, pour chaque mode de vibration, le
maximum des effets qu’engendrent les forces sismiques dans la structure, représentées par un
spectre de réponse de calcul. Ces effets seront combinés pour avoir la réponse de la structure,
La méthode la plus couramment employée pour le calcul dynamique des structures sont

basées sur I'utilisation de spectre de réponse.

La méthode d’analyse modale spectrale peut étre utilisée dans tous les cas, et en

particulier, dans le cas ou la méthode statique équivalente n’est pas permise.

Pour la détermination de la fonction du spectre de réponse, on utilise le programme
« spectre RPA » qui permet de donner les valeurs du spectre de réponse en fonction des

périodes.T.
V.4.2 Spectre de réponse de calcul :

L’action sismique est représenté par le spectre de calcul suivant :
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( T Q
1,254 (1 + =) (2505 -1 0<T<T,
T, R
Q
‘. 2,5n(1,254) X (§> T,<T<T,
i Q\ (T2\ /3
2,5n(1,254) (E) (7) T,<T<30s
"3 13\75 1@
| 2,5n(1,254) (g) (F) (ﬁ) T>305

Avec : S : Spectre de Réponse de calcul.
g

et :
A : Coefficient d'accélération de zone.

n : Facteur de correction d'amortissement (quant I'amortissement est différent de 5%)
n=47/(2+&)>07

& : pourcentage d'amortissement critique

Q : Facteur de qualité.

T1, T2 : périodes caractéristiques associées a la catégorie du site.

-Sol meuble = site 3 donc T; = 0,15sec et T, = 0,50 sec.

D'apres le R.P.A 99 (version 2003) ,on a:

-Zone sismique | L(A=0,10)

-Groupe d'usage 2

Portique en béton armé
Remplissage léger

}:5:6%
n=47/(2+6)=0935>0,7

R : Coefficient de comportement de la structure.

-Portique contreventée par des voiles R = 4.
-Pour avoir le valeur de P, tout dépend des six criteres de Q.
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Criteres :
1-Conditions minimales sur les files de contreventement.
2-redondance en plan.
3-régularité en élévation.
4-régularité en plan
5-contr6le de qualité de matériaux.
6-contrble de qualité de I'exécution.
Q = 1+XPq =1,20
V.5. Calcul des masses de la structure :

La valeur W a prendre en compte est égale a la somme des poids Wi calculés a chaque

niveau i de la structure
W =) Wi avec Wi = Gi+p Pi

Gi : poids due aux charges permanentes et a celle des équipements fixés éventuelles solidaires

de la structure.
Pi : poids due aux charges d’exploitation.

B : Coefficient de pondération en fonction de la nature et de la durée de la charge

d’exploitation
Pour notre cas batiment d’habitation = 3 =0,2
5.1-Principe de détermination des poids (Wt) de la structure :

a-Les niveaux étages:
Soit (S) La surface du plancher en question en m?,

Le poids de ce niveau est calculé comme suite :
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Poids de Plancher =G x S

- Poids des Poteaux = n x b x hxy,x (h)

- Poids des poutres principales = b x h x y, XZ L
- Poids des poutres secondaires=b x h x y, XZ L
- Poids des murs extérieurs = 0,8xGnx(h) XZ L

- Poids des murs voile = ey X h Xy, XZ L

Poids des escaliers = Gx surface de cage d’escalier

Poids des dalles pleines = GXSgaiie

Poids des balcons = G X Spaicon.

Ge =), des poids propres

La surcharge : Pe=Qg X Sg

Le poids totale du niveau  Wg = Gg+3 P

b-Le niveau terrasse:

Le poids de ce niveau est calculé comme les niveaux étages, sauf les hauteurs sont les demi-
hauteurs de dernier niveau et en plus le poids d’acrotére sera additionné et le poids d’escalier

ne sera pas tenir en compte comme suite.
- Poids de Plancher =G xS
- Poids des Poteaux = n x b x h xy, x (h/2)
- Poids des poutres principales = b x h x XZ L
- Poids des poutres secondaires=b x h x y, XZ L
- Poids des murs extérieurs = 0,8xGnx(h) XZ L
- Poids des murs voile = e, x h Xy, XZ L

- Poids des dalles pleines = GXSgajie

- Poids des balcons = G X Spaicon.

- Poids d’acrotére = G aerotare X L

Gr =) des poids propres
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La surcharge : Pt=Qt X St

Le poids totale du niveau W+ =G+ Pt

7.2.Définition des masses:
On définit chaque masse et moment d'inertie massique affectée aux nceuds de chaque niveau

D’ou: I, =(l,, + Iyg)%

I : inertie massique (t.m?)
Xg €t yq: coordonnées du centre de gravitée
M : masses sismiques qui égale au rapport W/g

X etYg : coordonnées de centre de masse apres les excentrés par une distance de 5% de la

longueur max
X = Xgt0,05L max
Y = Yg+0,05L max
Wi : le poids de chaque niveau i
g : l'accélération de pesanteur 9,81
S : surface du plancher
lxg : moment d’inertie du plancher suivant I'axe X
lyg : moment d’inertie du plancher suivant I'axe Y
V.6. Principe et positionnements des contreventements :

Le systtme de contreventement de projet est assuré par le squelette du batiment ( le
tridimensionnel des poteaux et des poutres liés rigidement entre elles) en plus on des murs

voiles en beton armé disposes le plus possible loin de centre de masse par symétrie.

108



Chapitre - v - Etude sismiqgue

La meilleure position c’est elle qui vérifier touts les articles des régles parasismique
algériennes (RPA 99 V.2003) tel que période, déplacements, participation de la masse et
I’effort tranchant a la base

V.7. Vérifications :
V.7.1.Vérifications de participation de la masse :

Tableau :V.1. Participation massique cumulée

Mode Période UX% UY% Somme UX | Somme UY
1 0.74 68.26 0.22 68.26 0.22
2 0.69 0.29 67.84 68.55 68.06
3 0.49 0.72 0.58 69.27 68.64
4 0.19 17.03 0.02 86.30 68.66
5 0.17 0.02 18.51 86.33 87.17
6 0.11 0.27 0.04 86.60 87.20
7 0.08 6.35 0.01 92.96 87.21
8 0.07 0.01 6.59 92.96 93.80

a- Lesens (X): Zax= 92,96%>90%............. condition vérifiée.

b- Lesens (X): Zay = 93,80% > 90% ............... condition vérifiée.

V.7.2. Vérification de la période fondamentale de la structure :

" h, =27.88cm
T=C;.h; d'ou:
C, =0,050.
Donc : T=0,05x (27.88)%* =0,60sec

D’apres résultats obtenus par ETABS :
Le premier (01) mode de vibration donne une valeur de période égale a 0,74 sec

On doit vérifiée que la période dynamique (Tayn) Ne doit pas étre supérieur a la majoration de

30% de période statique fondamental (T)
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Donc:

T euis =0, 74sec <T,

emperique = 130T =0.79S€C.......ocennne. condition Vvérifiée.

V.7.3 Calcul de la force sismique totale :
La force sismique totale « V » est appliqué a la base de la structure et doit étre calculée

successivement dans deux directions horizontales et orthogonales, selon la formule :

_AXDXQ
- R

X W

Dans ce cas, A=0. 10
Q : Facteur de qualité : Q = 1+ Y3 P,

P, - est la pénalite a retenir selon que le critére de qualité Q est satisfait ou non, sa valeur est
donné par le tableau suivant :

Tableau V.2.: Pénalité a retenir pour le critere de qualité

Pq
Critere g Observé | Non observé
1. Condition minimales sur les filles de contreventement 0 0,05
2. Redondance en plan 0 0,05
3. Régularité en plan 0 0,05
4. Régularité en élévation 0 0,05
5. Contréle de la qualité des matériaux 0 0,05
6. Contréle de la qualité de I’exécution 0 0,10

Voici les critéres a prendre en compte :
Q, =1+ (0,00+ 0,00+ 0,00 + 0,00 + 0,05 + 0,10) = 1,20
Q=1+ (0,00 + 0,00 + 0,00 + 0,00 + 0,05 + 0,10) = 1,20

R : Coefficient de comportement global de la structure, sa valeur unique est donnée par le

tableau 4.3 du RPA 2003 en fonction du systeme de contreventement, en cas d’utilisation de

Systémes de contreventement différents dans les deux directions considéerées, il y a lieu
d’adopter pour les coefficients R la valeur la plus petite, dans ce casR =4

W : Poids totale du batiment, W est égal a la somme des poids W;calculés a chaque niveau

(i) :

n
W:ZVVl ;aveCVVi :WGi + BWQL
i=1
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Wi, : Poids di aux charges permanentes et a celles des équipements fixes éventuels, solidaire

de la structure ;
Wi : Charges d’exploitation ;

B : Coefficient de pondération, il est en fonction de la nature et de la durée de la charge

d’exploitation et donnée par le tableau suivant :

B 0,20

Tableau V.3. : Coefficient de pondération

Cas Type d’ouvrage B
1 | Batiments d’habitation, bureaux ou assimilés 0,20

Batiments recevant du public temporairement :

2 | Salles d’exposition, ...
Salles de classes, ... 0,30
’ 0,40
3 | Entrep0ts, hangars 0,50
4 | Archive, bibliotheques, réservoirs et ouvrage assimilés | 1,00
5 | Autre locaux non visés ci-dessus 0,60

Dans ce cas, le poids a été tiré directement du logiciel ETABS :
n
W = W, =3727.52t

i=1

D : Facteur d’amplification dynamique moyen, il est en fonction de la catégorie du site, du
facteur de correction d’amortissement «n » et de la période fondamentale de la structure

« T ».

(2,51 0<T<T,
2
2.5 AN T <T<
D= ”w?) 2=T=3s
2 5
5t (T2)§ (3)5 T <3
M 7)) \T =29

T,et T, : Périodes caractéristiques associées a la catégorie de site, leurs valeurs sont donné par

le tableau suivant :
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Site | S S, S S,

T; 0,15 0,15 0,15 0,15

T, 0,30 0,40 0,50 0,70

Tableau V.4 : Périodes associees a la catégorie de site

Le facteur de correction d’amortissement « 1 » est donnée par la formule suivante :

Calcul de D :

D : facteur d'amplification dynamique moyen en fonction de la catégorie de site, du facteur de

correction d'amortissement (1) et de la période fondamental de la structure.

2,50 Si 0<T<T,
T\%
D= 2,577(?} Si T,<T<3,0sec
2 5
T, V2 (30)% |
2,5 —= (ﬂj Si T>3,0sec
3,0 T

W : le poids total de la structure :

A=0,10
Ou: Q = 1’20
R=4,0

Ta, T, : période caractéristique associée a la catégorie du site.
-Sol meuble = site 3 donc T, =0,15 sec et T, = 0,50 sec.

Avec:

T, :Période caracteristique associée a la catégorie du site donnée par le tableau (4-7 ; RPA 99
\2003)
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2/3 2/3
(SiteS;) < T,=0,50Sec > T, <T <3sec= Dx=2,51 (%} =2.5x0,88 x(%j =2.26

X H

Donc:D, =2.26

T,<T<3sec=Dy= 2,511(1_—2} =2,5x0,88 x (O—’Gj =1,95

y H

Donc: Dy =1,95

* T2< T< 3sec

2 2
—D=25q 12 | 22500.93) 222 |° 180
T 0,74

AD.Q W= 0,10x1,80x1,20

Donc : VzT' x 3727.52=201.23t

On doit vérifier que la résultante des forces sismiques a la base «V» obtenue par combinaison
des valeurs modales ne doit pas étre inférieur a 80% de la résultant des forces sismiques

déterminée par la méthode statique équivalente.

Sens X : Vt, =195,05t>0,80V =161,02t..........ccecvrrrrrnne. condition vérifiée
SensY : Vt, =209,26t>0,80V =16102t........ccc.oeurrrrrunnen. condition Vérifiée

V.9.Justification Vis A Vis Des déformations :

Le déplacement horizontal & chaque niveau "'k** de la structure est calculé comme suit
Ok = R dek

dek : déplacement dii aux forces sismiques Fi (y compris I’effet de torsion)
R : coefficient de comportement

Le dépllacement relatif au niveau "'k par rapport au niveau ""k-1"" est égal a :
Ay = Ok - Ok-1

Les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents ne

doivent pas dépasser 1.0% de la hauteur de 1’étage.
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Tableau :V.5. Les déplacements relatifs inter étages

Niveaux O Og (mm) | S (mm) | 5 (mm) Ay A (mm) 0.1h, Remarque
(mm) (mm) (mm)
ETAGE 8 16.7 15.9 66.8 63.6 8 8.4 30.6 vérifiée
ETAGE 7 14.7 13.8 58.8 55.2 8.8 8.4 30.6 vérifiée
ETAGE 6 12.5 11.7 50 46.8 8.8 8.8 30.6 vérifiée
ETAGE 5 10.3 9.5 41.2 38 9.2 8.8 30.6 vérifiée
ETAGE 4 8 7.3 32 29.2 8.8 8.4 30.6 vérifiée
ETAGE 3 5.8 5.2 23.2 20.8 8 7.2 30.6 vérifiée
ETAGE 2 3.8 3.4 15.2 13.6 7.2 6.4 30.6 vérifiée
ETAGE 1 2 1.8 8 7.2 5.2 0 30.6 vérifiée
RDC 0.7 1.8 2.8 7.2 2.8 7.2 34.0 vérifiée

V.9.1. Justification Vis A Vis De L’effet P-A

Les effets du 2° ordre (ou effet P-A4) peuvent étre négligés dans le cas des batiments si la

condition suivante est satisfaite a tous les niveaux:

PcAy

0= <010

K™K

Px :Poids total de la structure et des charges d'exploitation associées au dessus du niveau K .

P« :Zn:(wci +ﬂ\NQi)

i=K

Vi : Effort tranchant d'étage au niveau K’
Ve =F +> F
i=K

Ay : Déplacement relatif du niveau K’ par rapporta K-1"
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hk: Hauteur de I'étage 'K

e Si 010<6, <0,20, Les effets P-4 peuvent étre pris en compte de maniere

approximative en amplifiant les effets de l'action sismique calculés au moyen d'une

analyse élastique du 1° ordre par le facteur

1
(1_9K)

e Sif, >0,20, lastructure est partiellement instable et doit étre redimensionnée.

Avec :
F =0 si T<0,7s
F =0,07TV si T>0,7s
i - N, vV, —F W.h
Ona: F :w - :(yni
2 Wh, >Wh,
=l j=1
Ou: hi (et hy) : Niveau du plancher i (ou j).

Wi : Poids du niveau i (ou j).
Les résultats obtenus sont regroupés dans les tableaux suivants :

Tableau :V.6. Vérification de L’effet P-A

Hi VX vy Wi (x) Wi (y) Fx Fy Vkx Vky
Niveaux
(m) (KN) (KN) (KN) (KN) (KN) (KN) (KN) (KN)

ETAGES8 |27.88| 460.1 488.1 | 4315.43 | 4315.43 | 94.30 | 100.04| 94.30 | 100.04

ETAGE?7 |24.82| 833.3 880.3 | 4216.32 | 4216.32 | 148.55 | 156.93 | 242.85 | 256.96

ETAGE6 |21.76| 1101.3 1156.9 | 4158.15 | 4158.15 | 169.75 | 178.32 | 412.59 | 435.28

ETAGES5 | 18.7 | 1326.7 1388.8 | 4107.27 | 4107.27 | 173.58 | 181.71 | 586.17 | 616.98

ETAGE4 | 15.64| 1516.5 1583.9 | 4107.27 | 4107.27 | 165.95|173.32 | 752.12 | 790.31

ETAGE3 | 12.58 | 1667.6 1738.2 | 4055.24 | 4055.24 | 144.92 | 151.05 | 897.04 | 941.36

ETAGE2 | 9.52 | 1789.2 1862.4 | 4010.48 | 4010.48 | 116.37 | 121.13 | 1013.40 | 1062.48

ETAGE1 | 6.46 | 1877.1 1955.3 | 4287.35 | 4287.35 | 88.56 | 92.25 |1101.96 | 1154.73

RDC 3.4 1916 1999.5 | 4017.66 | 4017.66 | 44.58 | 46.53 | 1146.55| 1201.26
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Tableau :V.7. Vérification de L’effet P-A

h Vkx Vky Py
Niveaux ANem | A m) % 0
(m) (KN) (KN) (KN)

ETAGES8 | 27.88 94.30 100.04 4315.43 0.008 0.0084 | 0.0131 | 0.0130

ETAGE7 | 24.82 242.85 256.96 8531.75 0.0088 | 0.0084 | 0.0125 | 0.0112

ETAGE6 | 21.76 | 412.59 435.28 12689.90 | 0.0088 | 0.0088 | 0.0124 | 0.0118

ETAGE 5 18.7 586.17 616.98 16797.17 | 0.0092 | 0.0088 | 0.0141 | 0.0128

ETAGE4 | 15.64 | 752.12 790.31 20904.44 | 0.0088 | 0.0084 | 0.0156 | 0.0142

ETAGE3 | 12.58 897.04 941.36 24959.68 0.008 0.0072 | 0.0177 | 0.0152

ETAGE 2 9.52 1013.40 | 1062.48 | 28970.16 | 0.0072 | 0.0064 | 0.0216 | 0.0183

ETAGE 1 6.46 1101.96 | 1154.73 | 33257.51 | 0.0052 0 0.0243 | 0.0000

RDC 3.4 1146.55 | 1201.26 | 37275.16 | 0.0028 | 0.0072 | 0.0268 | 0.0657

D’aprés les résultats obtenus et puisque les valeurs des 6, et 67 sont inferieur a 0,1 donc la

structure étudiée est justifiée vis a vis de I'effet P-4 (Stable).
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Chapitre -VI - Ferraillage des portigues

CHAPITRE VI
ETUDE DES PORTIQUES

V1.1 Introduction :

L’¢étude sous charge verticales et horizontales, nous permet de déterminer tous les efforts qui
sollicitent les ¢léments (poteaux et poutres) dans les différents nceuds et travées. Le logiciel
ETABS a été utilisé pour déterminer les sollicitations, ce qui permettra le calcul des portiques
VI1.1.1 Les combinaisons de calcul :

Les combinaisons des actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont
donnée ci-dessous, les éléments de la structure doivent étre ferraillés par les combinaisons des

charges sur la base des reglements BAEL 91 et RPA 99/2003.

Sollicitations du lier genre (BAEL 91) : 1,35G + 1,5Q

0,8G + E
G+Q+E

Sollicitations du lier genre (BAEL 91) : 1,35G + 1,5Q

+
Sollicitations du 2éme genre (RPA99/2003) : {G;_'_QQ__S’EZTE

- Poutres : o i
Sollicitations du 2éme genre (RPA99/2003) : {

— Poteaux :

Avec :
G : Charges permanentes ;
Q : Charges d’exploitation ;

E : Effort sismique.

VI-Ferraillage des portiques:
V1 -1-Les poutres_:
% a) Méthode de calcul :

En cas générale, les poutres sont sollicitées par un moment de flexion et un effort
normal et un effort tranchant. Par consequent, le calcul doit se faire en flexion composée,
mais |’effort normal dans les poutres est trés faible, donc on fait le calcul en flexion simple.
Le ferraillage se fera a I’ELU, car la fissuration est jugée peu préjudiciable.

Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1 et du 2°™ genre :
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Sollicitations du 1*" genre (BAEL 91) :

Sp

Sollicitations du 2°™ genre (RPA 99/2003) :
{ S,2=08G+E

1 =1,35G + 1,5Q = MomentcorrespondantM,,

= MomentcorrespondantMsy,

Sp2=G+QtE
Mspl ; .
< 1,15; OndetermlnelesarmaturessousSp2
Si:{ P2
Mspl

k > 1,15; OndéterminelesarmaturessousSp1
sp2

Dans le calcul relatif a ’ELU, on induit des coefficients de securités(y; ; v5)-

Ys =1 = g, =400 MPa
vy = 1,15 = 0, = 18,48 MPa

¥s = 1,15 = g, = 348 MPa
Y, =15 = 0, = 14,17 MPa

Pour la situation accidentelle : {

Pour la situation normale ou durable : {

V1.2.2Recommandations du DTR pour les armatures longitudinales :
D’apres le RPA 99/2003 (article 7.4.2) on a :
- Section d’armature minimale : A4,,;, = 0,5% X b X h; ;

) . A = 4% X b X h; ; Zone courante
— Section d’armature maximale : max 1 L :
Apax 2 = 6% X b X h; ; Zone de recouvrement

— Le diamétre minimum est de 12 mm ;

40®enzoneletl]
50®enzonelll

— Les armatures longitudinales supeérieures et inférieures doivent étre coudées a 90°.

— Lalongueur minimale des recouvrements est de : {

Dans ce cas, le ferraillage se fera sur les poutres les plus sollicitées, et il se fera pour une

situation accidentelle (le cas le plus défavorable).

Les poutres en travées seront ferraillées pour une situation durable et sur appuis pour une
situation accidentelle.

2eme

Les valeurs des moments max en appuis et en travées ainsi I’effort tranchant de 1% et

genre sont résumées dans les tableaux suivants :
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Tableau-VI-1-Moments max des Poutres principales de rive

Etages Position Moments max (KN.m) Rapport Moments de | T max
M1 M2 M1/M2 calcul (KN.m) | (KN)
Terrasse Appuis 28.67 80.58 0.35 80.58
~ 105.77
Travées 14.33 40.29 0.35 40.29
7 Appuis 31.47 8085 | 0.35 89.85
et 115.88
Travées 15.73 44.92 0.35 44.92
6eme
57 Appuis 31.34 8823 | 0.35 88.23
a 114.62
3 eme Travées 15.03 48.39 0.31 48.39
RDC Appuis 2288 68.52 0.33 68.52 97.83
a02 ™ Travées 1.79 51.22 0.03 51.22

Tableau-VI-2-Moments max des Poutres principales intermédiaires

Etages Position Moments max (KN.m) Rapport Moments de | T max
M1 M2 M1/M2 calcul (KN.m) | (KN)
Terrasse Appuis 80.86 76.92 1.05 80.86
119.62
Travées 40.43 38.46 1.05 40.43
78me Appuis 75.14 87.52 0.85 87.52
et 115.43
e Travées 44.98 43.76 1.01 44.28
6 m
5eme Appuis 66.15 82.64 0.80 82.64
a 112.60
3 eme Travées 40.36 41.32 0.97 41.32
RDC Appuis 71.33 71.53 0.99 71.53
a 106.63
Travées 35.67 35.76 0.99 35.76
02 eme
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Tableau-VI1-3-Moments max des poutres secondaires de rive

Etages Position Moments max (KN.m) Rapport Moments de | T max
M1 M2 M1/M2 calcul (KN.m) | (KN)
Terrasse Appuis 20.34 31.83 0.63 31.83
37.41

Travées 10.17 15.91 0.63 15.91

7eme Appuis 27.12 41.99 0.64 41.99

et 48.50
Travées 13.56 20.99 0.64 20.99

Geme

5eme Appuis 24.13 40.16 0.60 40.16

a 46.56

g eme Travées 12.06 20.18 0.60 20.18

RDC Appuis 18.64 31.21 0.60 31.21

a 39.96
Travées 9.32 15.60 0.60 15.60

02 eme

Tableau-VI-4-Moments max des poutres secondaires intermédiaires

Etages Position Moments max (KN.m) | Rapport Moments de [ T max
M1 M2 M1/M2 calcul (KN)
(KN.m)
Terrasse | Appuis 21.83 27.61 0.79 27.61
35.91
Travées 10.91 13.80 0.79 13.80
[ Appuis 25.46 3326 |0.76 33.26
ot : 40.67
Travées 12.73 16.63 0.76 16.63
6eme
5eme Appuis 21.11 3067 |0.69 30.67
a 38.51
g eme Travées 10.55 1533 | 0.69 15.33
RDC Appuis 13.13 22.07 0.59 22.07
28.47
a Travées 6.56 1103 | 0.59 11.03
02 eme
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VI -1-1-Poutres principales de rive (35x40) cm? :

% a) Armatures longitudinales :
Calculons d’abord les sections min. et max. des aciers qui devraient conditionner la
section a adopter, on a:
Anin = 0,5%(bxh) = 0,5x35x40/100 = 7cm? (sur toute la section)
Anmaa = 4%(bxh) = 4x35x40/100 = 56 cm? (zone courante)
Amax2 = 6% (bxh) = 6x35x40/100 = 84 cm? (zone de recouvrement)
b-1) En travée :
% Etat limite ultime
(Sp1) = Mtgp= 1.79KN.m
(Sp2) = Mtgp= 51.22KN.m

M, .
=0.03< 1,15 donc le calcul se fait sous (Sp1)

spl

Données :
e Largeur de la poutre b = 30cm.
e Hauteur de la section hi= 40cm.
e Hauteur utile des aciers tendus d = 0.9xh;=36 cm
e Fissuration non préjudiciable
o F,=18,48 Mpa
e 5;=400Mpa
Mt 179.10°
f,..d2b 30.(36)2.18,48
£ =0,988
_fe

o, =— =400MPa
Vs

Mt 1,79.10°
pd.o,  0,988.36.400

=0,024<0,392 > A's=0

IL[:

As =158cm2/ ml

b-2)En appuis :
(Spl) = Masp]_: 2288 KN.m
(SDZ) = Masp2:68.52KN.m

Ma,,, =0,33< 1,15 donc le calcul se fait sous (Spl1)
Ma,,,
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I’L:

3
Ma 2288.10° 310392 > A's=0

f.d2b  30.(36)2.18,48

B=0,985

fe

6 =— =400MPa

¥s
Ma 22.88.10°

As= = =6,22 cm2/ml

VI -

B.dog 0,985.36.400

1-1-1-poutres secondaires de rive (30x35)cm? :

% a) Armature longitudinale :

Anin =0,5%Db.h=0,5x30x35/100 = 5,25cm? (sur toute la section)
Anax1=4%Db.h=4x30x35/100 = 42cm? (zone courante)
Amax2=6% b.h=6x30x35/100 = 63cm? (zone de recouvrement)

b-1) En travée :

u:

B=

tsp2

Mt

=0,59< 1,15 donc le calcul se fait sous (Sp1)
spl

Données :
e Largeur de la poutre b = 30cm.
e Hauteur de la section ht= 35cm.
e Hauteur utile des aciers tendus d = 0.9xh;=31,5cm
e Fissuration non préjudiciable
e Fbc =18,48 Mpa
e o= 400 Mpa

Mt 9,32.10°
f,.d2b  30.(315)218,48
0,912

fe

=016<0,392 > A's=0

o5 = — =400MPa

AsS

Vs
Mt 9,32.10°

= =8,11cm2/ml
B.d.cs 0,912.31,5.400

b-2) En appuis :
(Spl) = Masp]_: 18,64KNm
(SDZ) = Masp2: 31,21KN.m
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asp2

M A5y

=0,59>1,15 donc le calcul se fait sous (Sp,)

Ma 61,421.10°

n= = =0,112<0,392 > A's=0
f,.d2b 30.(315)218,48
B =0,940
Oy = f_e =400MPa
Ys
3
As= Ma __6142110° _ 5,19 cm2/mll

~Bd.og  0,940.31,5.400

Les tableaux représentés ci-apres regroupent I'ensemble des résultants des

sollicitations de calcul (Moments de calcul), les sections d'armatures correspondantes et les

sections de ferraillage adoptées pour I'ensemble des niveaux.

Tableau-VI-5-Récapitulation du ferraillage des poutres principales de rive

Etages | Position [ Momentsde | As As Choix As
calcul (calculé) | (min)
(KN.m)
Terrasse | Appuis | 75,566 5,55 7,00 3T14+2T12 7,70
Travées | 38,502 2,75 3T14 4,62
RDC Appuis | 83,963 6,22 7,00 3T14+2T12 7.70
a Travées | 51,512 3,71 3T14 4,62
08°™

Tableau-VI1-6-Récapitulation du ferraillage des poutres principales intermédiaires

Etages | Position [ Momentsde | As As Choix As
calcul (calculé) | (min)
(KN.m)
Terrasse | Appuis | 84,25 7,33 7,00 3T14+2T12 7,70
Travées | 50,601 424 3T14 4 .62
RDC Appuis 90,587 7,68 7,00 3T14+2T12 7,70
a Travées | 61,365 5,20 3T14 +2T12 6,88
08 *™
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Tableau-VI-7-Récapitulation du ferraillage des poutres secondaires de rive

Etages | Position | Moments de | As(calculé) | As(min) | Choix As
calcul
(KN.m)
Terrasse | Appuis 54,265 4,54 5,25 3T12 +2T12 5,65
Travées | 57,39 4,82 3T12 + 2T12 5,65
RDC Appuis | 61,421 5,19 5,25 3T12 + 2T12 5,65
a Travées | 77,986 6,71 3T12 fil + 3T12 6,78
08°™
Tableau-V1-8-Récapitulation du ferraillage des poutres secondaires intermédiaires
Etages | Position [ Moments de | As(calculé) | As(min) [ Choix As
calcul
(KN.m)
Terrasse | Appuis | 72,163 6,16 5,25 3T12 + 3T12 6,78
Travées | 38,655 3,18 3T12 3,39
RDC Appuis | 60,79 512 5,25 3T12 + 2T12 5,65
a Travées | 34,717 2,85 3T12 3,39
08™
VI -1-2-Vérifications:
VI -1-2-1-Poutres principales (30x40) cm?:
% a)Condition de non fragilité :
Amin = 0,23bxdxft28/fe = 0,23x30x36x2,1/400 = 1,30 cm2,
A adoptée™ AAmin. « v ev e condition vérifiée.

{Contrainte tangente : tu =T/(bxd) = 172,35x10%(300x360) = 1,60Mpa
Contrainte tangente admissible :tu = min(0,13 f.g ; 5Mpa) = 3,25 Mpa.

tu=1,60Mpa<tu=3,25Mpa.........coceviiiiiiiiiii condition vérifiée.

Il n'y a pas un risque de cisaillement (les cadres seront perpendiculaires a la ligne moyenne

de la poutre).

& b)Calcul les armatures transversales :
b-1) Diametre des armatures transversales :
@t < min (h/35 ;b/10 ; @)
®t < min (11,43 ;30 ;14)

On adopte : Ot =8 mm
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Espacement:
St <min (0,9d ;40cm)
JLSt <min (32,40;40cm) => St=30cm
Zone nodale : St <min (h/4 ;12®l ;30cm)
St<min (10 ;16,8 ;30cm) => St=10cm

Zone courante: St<h/2
St <20cm => St=15cm

b-2) Section des armatures transversales :

At fe_ T, —0,3kf,
bst ys  0,9(sina+cosa)

k=1 (flexion simple et fissuration non préjudiciable)
fy =min (2,1; 3,3 Mpa) =2,1 Mpa
(0=90°)= (sina. +cos a0 ) = 1

Fe =235 Mpa ; vs=1,15

*)= [ﬂj > (L60-03 3525’1)'30 oKLYy @)
3t e 09.1.52
115

b-3) Pourcentage minimal des armatures transversales :

AtxTe > max (T—“; 0,4 Mpa
bxs, 2
AL T8 max (0.8 0.4 Mpa) = 08Mpa
X St
AL 08xb_08x30 b0 am 2)
S.) T fe 235

At
De (1) et (2) (S—j >0,16cm , onprend S;=15cm

t
D’ou At>24cm?2= (6¢ 8=3.02 cmz/ml
Si=15cm
VI -1-2-2-Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :

Trnax=172,35KNM,,,=90,587KN.m
8,=Mapp / Z=90,587/0,9x40x10= 251,63KN > 15,32 KN

Les armatures longitudinales ne sont pas soumises a un effort de traction.
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V1 -1-2-3--Compression de la bielle d’about :
La contrainte de compression dans la biellette est :

op=Fb/S Fb=TV2 (l{état d’équilibre )

d’ou: op,=2T/ab S=axbA2
a : Longueur d’appuis de la biellette
On doit avoir op<fcyg/ yp, mais pour tenir compte du faite que I’inclinaison de la biellette

est légérement differentes de 45° donc on doit vérifier que :
b= 0,8fczs/ v

2T/ab < 0,8fc28/yb =>a>2T yb /0,8bfc28

a>2x172,35x1,5/(0,8x30x25x10)=0,086m=8,6 cm
a’=b-5=30-5=25cm

a=min (a’; 0,9d)=25cm
a=25cm >8,6 cm............ condition vérifiée

VI -1-2-4-Entrainement des armatures :

U a) Vérification des contraintes d’adhérence :

TUser=T/0,9d.1.N < TUger=sS. flog

ys: coefficient de scellement ys=1,5pour H.A

T : Effort tranchant max T=172,35 KN

n : Nombre des armatures longitudinaux tendus n=5

M : Périmetre d’armature tendu p=m¢ = 3,14 x1, 2=3,768 cm

TUser=172,35 X103/0,9x36x3,768x5x102:2,82Mpa

TUser=1,5%2,1=3,15Mpa

TUser=2,82 Mpa< tUser=3,15 Mpa............... condition vérifiée
% b)Ancrage des armatures tendues :

16 =0,6 ys® ft,3=0,6(1,5)2 2,1=2,84 Map

La longueur de scellement droit 1s= ®.fe/4.1s
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Avec : @ : diamétre d’une barre.
Ls=1,4x400/ (4x2,84) = 49,38 cm
Cette longueur dépasse la largeur d’appuis « selon les dimensions des poteaux », donc il faut

courber les barres avec un rayon : r=5,5 ®=5,5x1,4 = 7,7 cm

% c¢) Calcul des crochets :
Crochets courants angle de 90°

L,=d—(c+¢/2+r); Profondeur utile d = 3cm.
s L, —219r—L,

187
¢, =1,2cm ; L, =24,8cm ;  Li=5,41cm
¢, =1,4cm ; L, =32,6cm ;,  Li=477cm

& d) La longueur de recouvrement :

Selon le R.P.A 99 (version 2003), la longueur minimale de recouvrement est de :
- 40 denzoneletll
- 50 ® en zone III

®=1,2cm —» |1=48cm

®=14cm— |=56cm

VI -1-3-Vérification des contraintes (ELS) :
Mger= 65,915 KN.m
As=9,24cm?

U a)Position de ’axe neutre :
by?/2-n.A (d-y)=0
— 15y2+138,6y-4989,6=0 = y=14,19 cm

% b)Moment d’inertie :

I=by?/3+n.A (d-y)?=94501,14cm*
& c)Contrainte maximale dans le béton comprimée obc:

Mser  65915x10°

opc=K..y= xy=—"7""" x1419=9,90 Mpa
YT Y T 9450114 P
G, =15 Mpa
06c=9,90 Mpa<G,,=15Mpa ......cccoevviiiiiiiiiiiii condition vérifiée.
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VI1-1-4-Vérification de la fléche :
Mismax= 61,37 KN.m, M0= (G+Q) 12/8= 68,69KN.m (aI’ELS)

As=9,24cm?
h/IL>1/16 = 0,0087> 0,00625......ooveeiiiiiiiaaeiaeannn. condition vérifiée
h/L >Mt/10M0O =0,0087>0,089 .......cccvvivennn. condition non vérifiée
As/b.d< 4,2/fe=0,0086<0,0105 ..........cccveine... condition vérifiée

Une condition n’est pas vérifiée donc on doit calculer la fleche .
D’aprés BAEL 91 modifiée99 :f < fadm

Lmax

Avec:Fagm ZW —Lmax : la portée maximal

Dans notre cas, on a :Lmax = 4,51 m

Faim =eot= 0,0002mly = 22 + 15 A, (b — d)? > d' = 0,1h
I = M + 15 X 9,24(ﬂ —0,04)2

12 2
Ip = 3,55m4

Ay _ 924x107*
" bod  0,3%0,36

_ 0,05ft,g 0,052,1
0,30

= 0,086

i ’

= 28 =
C+33p (2+33557)0,086
. 1,75ft28
- -(4p65t)+ft28_o'97
[F o _ _LIX355  _ 560

(1+AiU*) ~ (140,24%0,97)

f= M, ;2 _ 61,37x10734,512
T 10E;lp;  10x 32164,2%3,16

Avec :Ei = 11000(fc28)1/3 = 32164,2MPa

Donc:f =1,23.10*cm < fadm =0,902cm.................. condition vérifiée

=1,23.10%m
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Poutres principale de rives (30x40)

Niveaux En appuis En travées
Terrasse
3T14fil 3T14fil
""" +2T12chap
® ]| 3T14 ® & @ 3T14
(R.D.Ca7"™)
3T14 fil
v e T B s s T 3T14 fil
+2T12chap
R S S B 3T14 s 3T14

Poutre principaleintermédiaires(30x40) cm?

Niveaux En appuis En travees
Terrasse
3T12 chap 3T14 il
"""""""" e 3T14
(R.D.C a7"™)
3T14fil
«2Tlachap || P 3T14 fil
® & a .. 3T14 fil o |l @- sTian
........................................ . T 12cha
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Poutres secondaires de rives (30x35) cm?

Niveaux En appuis En travées
Terrasse
3T12fil 3T12fil
N E +2T12chap
P 1 3T12fil
................................................. 3T12fil -
+2T12 renf
(R.D.Ca7"™)
3T12fil
................................. 3T12 fil
_____ 3TL2fil
.............................................. .3T12fil -
+3T12chap

Poutres secondairesintermédiaires(30x35)

Niveaux En appuis En travées
Terrasse
3T12fil
.... 3T14 fil +
.............. 3T14 oo 3T14
(R.D.Ca7"™)
3T12fil
................. 3T12fil

Figure-VI-1-Dessin de ferraillage des sections des poutres principales et secondaires.
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VI -2-Ferraillage des poteaux :
VI -2-1-Méthode de calcul :
a) Méthode de calcul :

En général, les poteaux sont sollicités par un moment de flexion, un effort normal et
un effort tranchant, le calcul doit se faire en flexion composée. La section des armatures doit
étre égale au maximum des sections données par les 6 combinaisons suivantes :

( Nmax ) Mcorrespondant - Al
Premiergenre : 1,356 + 1,5Q = Nmin ) Mcorrespondant - AZ
Mmax ) Ncorrespondant - A3

Nmax ) Mcorrespondan t A4

Nmin ) Mcorrespondant - AS

08¢ +E

G+Q+12E"

Deuxiémegenre : {
\ Mmax ) Ncorrespondant - A6

Dans le calcul relatif aux ELU, on introduit des coefficients de sécurité y; ;y,,

Ys =1 = 0, =400 MPa
¥y = 1,15 = g, = 18,48 MPa
¥y, = 1,15 = 0, = 348 MPa
Yy =15 = 0, = 14,17 MPa

VI -2-2-Ferraillage exigé par R.P.A 99(version 2003) :

Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence droites et sans crochet.

Situationaccidentelle : {

Situationnormale : {

Le pourcentage minimal des aciers sur toute la longueur sera de 0,8% (zone 1la)

Le pourcentage maximal des aciers sur toute la longueur sera de 4 % en zone courante, 6 % en
zone de recouvrement.

Le diamétre minimum est de 12 mm
La longueur minimale de recouvrement est de 40 @ (zone 1la)

La distance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm en (zone
11a).

Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible a I’extérieur des zones nodales.

On fait un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des calculs des autres
seront mis dans un tableau
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Tableau-V1-9-les sections min. et max. imposee par le R.P.A 99(version 2003)

Poteaux Amin=0,8 %xS | Amax1=4%xS Amax2=6%xS

(50x50) cm2 20,00 100,00 150,00

(45x45) cmz 16,20 81,00 121,50

(40x40) cm2 12,80 64,00 96,00

VI -2-2-Exemple de calcul :
Section (50x50) cm?

VI -2-2-1Sens longitudinale :
Données :
e Largeur du poteau b= 50 cm.
e hauteur de la section ht = 50 cm.
e Hauteur utile des aciers tendus d = ht-c=47.5 cm
e Contrainte des aciers utilisés fe = 400 Mpa
e Contrainte du béton a 28 jours fc28 =25 Mpa
e Contrainte limite de traction du béton ft28 = 2,1Mpa.

e Fissuration peu préjudiciable
VI -2-2-3-Combinaison du 1ére genre :
Nmax = 2114.9 KN Mcorresp = 67.41KN.m
% a-1) Détermination le centre de pression :
e=M/N =0,0032m

Mu = Nu (d — % + e) =21149x (0,45 —

)

+ 0,0032) = 416.21 KN.m

% a-2) Vérification si la section est surabondante :

Nu<0,81 x fbcxb.h { Nu=2114.91KN< 2869,43KN.....Condition vérifiée.
{Mu<Nu. d (1—-0,514Nu/b.d.fbc)t Mu=416.21KN.m<602,95KN.m..Condition vérifiée.

Les deux conditions sont veérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
Nécessaires (A;=A’1=0).
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Nmin = 350.80KN Mcorresp = 25.20 KN.m
% b-1)Détermination le centre de pression :

e=M/N =0.07m

ht 0,50
Mu = Nu(d= = +e)= 3508 (0,45 _T+O'07) — 14558 KN.m

% b-2) Vérification si la section est surabondante :

Nu<0,81fbc.b.h Nu=350.80 KN< 2869,43KN...Condition Vérifiée
{ ) Mu= 145.58 KN.m < 602.92 condition

Mu<Nu.d (1 —-0,514Nu/b.d. fbc

Les deux conditions sont verifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas

Nécessaires (A,=A’,=0).

Ncorresp = 1873.6 KN Mmax = 68.59KN.m
% C-1) Détermination le centre de pression :

e=M/N = 0,037m

ht 0,50
Mu = Nu (d - £} +e] = 1873.6 (0,45 —T+O.037) = 3054 KN.m

& ¢-2) Vérification si la section est surabondante :

Nu<0,81fbc.b.h Nu=1873.6 KN< 2869.43KN...Condition Vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas

nécessaires (As=A’3=0).

VI -2-2-4-Combinaisons du 2eme genre :

Nmax = 2114.9 KN Mcorresp = 67.41KN. m
& a-1) Détermination le centre de pression :

e =M/N = 0.0032m
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ht 0,50
Mu = Nu (d - > +e | = 380.68 <0,45 _T+ 0.15> = 133.23KN.m

& a-2) Vérification si la section est surabondante :
Nu<0,81fbc.b.h Nu=1821.01KN<2869,43KN..Condition Vérifiee.
Mu<Nu.d (1 —-0,514Nu/b.d. fbc) ‘ Mu=373.85KN.m<536,55KN.m..Condition vérifiée.

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas

Nécessaires (A4=A’4=0).
Nmin = 380.68KN Mcorresp = 59.97KN.m
% b-1) Détermination le centre de pression :

e =M/N = 0.15m

Mu = Nu <d — % +e> = 1821,01 (0,45 —

)

0
+ 0,0053) = 133,23KN.m

& b-2) Vérification si la section est surabondante :
Nu<0,81fbc.b.h i Nu= 380.68KN<2869,45KN....Condition vérifiée.

{ Mu<Nu.d (1 —0,514Nu/b.d. fbc) Mu= 133,23KN.m<261,22...Condition non vérifiée.

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
Nécessaires (As=A’s=0).
Ncorresp = 956,02 KN Mmax = 55,843 KN.m
& c-1) Détermination le centre de pression :
e=M/N = 0,058m

Mu = Nu <d — % + e> = 956,02 <0,45 -

)

0
+ 0.058) = 270,55KN.m

& c-2) Vérificationsi la section est surabondante :

u<0,81fbc.b.h Nu=956,02 KN< 2869.,43KN...Conditionveérifiée

u<Nu.d (1 _ 0,514Nu/b. d.be ) Mu= 270,558KN.m<363,90KN.m..Conditionvérifiée.
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Les deux conditions sont verifiees donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (Ag=A’=0).

Section adoptée :
Amin = 0,008 x50x50 = 20 cm

Aadopté = max(A1,A2,A3,A4,A5,A6,, Amin ) = max (0,0, 0,0,0,0,20) = 20cm?
On adopte 12T16=24,13 cm?

VI -2-2-5-Vérification de la contrainte de cisaillement :
Tmax=52.61KN (50x50)

Contrainte tangente : tu =T/(bxd) = 52.61x10% (500x450)= 0,23Mpa
Contrainte tangente admissible : r_U: min (0,13 f.,g ; 5Mpa)=3,25Mpa.

tu =0,23Mpa< E =325Mpa....cceiiiiiiiii, Condition Vérifiée.

I n'y' & pas de risque de cisaillement.

VI -2-2-6-Calcul des armatures transversales :

& a) Diamétre des armatures transversales :

ot = Dl/3
dt=20/3
Ot =8 mm

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a I'aide de la formule:

At _p..V,

St hf

e

-Vu : Effort tranchant de calcul

-h1 : hauteur totale de la section brute

-fe : Contrainte limite élastique de l'acier d'armature transversale

-pa : Coefficient correcteur égal a 2,5 si I'élancement géométriqueiy> 5 et a 3,5 dans le cas
contraire.

-135-



Chapitre -VI - Ferraillage des portigues

-St : Espacement des armatures transversales.
% b) Espacement :
D’apres le R.P.A 99 (version2003) on a :
-En zone nodale : St <min (10 @ ; 15cm) =15cm  SoitS= 10cm.
-En zone courante : St < 15 @ =30 cm Soit St= 15cm.

VI -2-2-7-Calcul de I’élancement géométrique A :
Xg: L+ b

Avec:L¢, Longueur de flambement du poteau.
b : Dimension de la section droite du poteau.
L+=0,7 LO

Ag=0,7.Lo/b =0,7x3,06 /0,5 = 4,28

)= 428<5 = p=375

Donc: At StPaVe _ 15x375x24,68x10

=118 cm?
h,.f, 50x% 235

V1 -2-2-8-Quantité d’armatures transversales minimales :
A/ t.b en % est donnée comme suit :

Ag=4,28<5....... 3<0<5 = 0,25%

Alors :Zone nodale{: A =0,0025x10x50= 1,25 cm 2

Zone courante : A = 0,0025x15x50 = 1,87 cm?

On adopte:4 & 8 soit S = 2,01 cm?

V1 -2-2-9-Vérification de la section minimale d’armatures transversales :

'Lk\)t—;e > max(r. ;0,4MPa)=04Mpa
=t

At > 0,4.St.b / fe ; Ronds lisses — fe = 235 MPa
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At > 0,4x10x50 /235 = 0,35cm? < 2,01 cm?........ ... condition vérifiée

VI -2-2-10-Détermination de la zone nodale :
La zone nodale est constituée par le nceud poutre-poteau proprement dit et les extrémités des

barres qui y concourent.

Figure-VI-2-zone nodale

{h' = Max (%e;b; h; 60cm) = Max (%; 50; 50; 60) =60cm

L =2h =2x50= 100cm
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Tableau-VI1-10-Calcul de ferraillage des poteaux

Valeur en | As(calculer) | AS(min) ]
Efforts Choix ASs(cm?)
KN ; KN.m (cm?) (cm?)
Nmax 2114.9
0,00
Mcorr 67.41
N min 350.80.
, 0,00 20,00 12T16 24,13
(50x50) cm Meorr 2.52
M max 68.59
0,00
Neorr 1873.6
N max 1361.6
0,00
Meorr 63.67
Nmin 2.00
(45x45) cm? 0,00 16,2 4T16 +8T14 | 20,36
Meorr 20.37
M max 82.62
0,00
Neorr 203.4
N max 606.10
0,00
Mcorr 57.73
Nmin 7.1
, 0,00 12,8 12T14 18,47
(40x40) cm Mcorr 29.9
M max 74.47
0,00
Neorr 47.10
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Poteaux Poteaux Poteaux
(RDC —2°™ étage) (3°™—5°™ étage) (6°™ —8°™ étage)
(50x50) (45x45) (40x40)
12T16 4T16 + 8T14 12T14

Figure-VI1-3-Dessin de ferraillages des sections des poteaux
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Chapitre VII Etude des voiles

CHAPITRE VII

Etude des voiles

VII.1.Introduction:

Le voile ou le mur en béton armé est un élément de construction vertical surfacique coulé dans
des coffrages a leur emplacement définitif dans la construction.

Ces élements comprennent habituellement des armatures de comportement fixées forfaitairement
et des armatures prises en compte dans les calculs.

L'épaisseur minimale est de 15 cm est plus, cette derniére doit étre déterminée en fonction de la
hauteur libre de 1’étage h, et des conditions de rigidité aux extrémités comme indique a la figure.

T ;;‘.iaa
- ' A, _.fe

H ]
2 - ==
‘ r T |23 25
-—*ap i | i
———
i 2a
> 32 ' : ; : 2 DE
f:lF | T F .
Pt 1
bz
S— F T

Fig. 7.8 : Coupes de voifes en pian
Pour notre structure, la hauteur d’étage est de 3.57 m en rez-de-chaussée et 3.23 m en premier
étage jusqu’au terrasse. A cet effet, I’épaisseur du voile sera prise en appliquant la formule suivante :

- e>=hel/25
e >=357/25 >=14.28 cm en prend 20 cm

VII.2.Le systéme 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 systéme de contreventement est mixte (voile - portique). En effet, ce
dernier est conseillé en zones sismiques car il a une capacité de résistance satisfaisante.

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 (flexibilité du plancher)

- L'emplacement des voiles ne doit pas déséquilibrer la structure (il faut que les rigidités dans les deux
directions soient tres proches).
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b) Calcul :

Dans les calculs, on doit considérer un modéle comprenant I'ensemble des éléments structuraux
(portique-voiles) afin de prendre en considération I’effet sismique conformément aux lois de
comportement de chaque type de structure.

c) principe de calcul :

L'étude des voiles consiste a les considérer 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 :

1) G+ QzE (veérification 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 vérifier 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

d)La méthode de calcul :

On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la R.D.M) :

A

0,85.fc,,
1,15

=18,48 MPa
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: (o; et oy) >0 = lasection 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)

Anin=0,15aL
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2°™ cas :

Si: (o et 6,)< 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< ALin=0,15% a.L, on ferraille avec la section minimale.

- Si: Av> A i, on ferraille avec Av.

3°™ cas:

Si : (o3 et o) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc on calcul
le volume des contraintes pour la zone tendue.

VIL.3. Armatures verticales :

Elles sont disposées en deux nappes paralleles servant a répondre les contraintes de flexion
composée, le R.P.A 99 (version 2003) exige un pourcentage minimal égal a 0,15% de la section du
béton.

Le ferraillage sera disposé symétriquement dans le voile en raison du changement de direction du
séisme avec le diamétre des barres qui ne doit pas dépasser le 1/10 de I'épaisseur du voile

VIIL.4. 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 I'élément de mur limité par des ouvertures; les barres horizontales
doivent étre disposées vers l'extérieur.

Le pourcentage minimum d'armatures horizontales donné comme suit :
- globalement dans la section du voile 0,15%
- En zone courante 0,10 %
VIIL.5. Armatures transversales_:

Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont a prévoir d'une densité de 4
par m2 au moins dans le cas ol les armatures verticales ont un diametre inférieure ou égal a 12 mm.
Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec un espacement au plus égal a 15 fois le
diametre des aciers verticaux.

Les armatures transversales peuvent étre des épingles de diametre 6 mm lorsque les barres
longitudinales ont un diametre inférieur ou égal a 20 mm, et de 8 mm dans le cas contraire.
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V11-4- Ferraillage des voiles :

V11-4-1-Exemple de calcul :

—
L

Epaisseur du voile : 0,50 m
+—>
a=20cm £0,20 m
4,‘ 4,15m R
A = 1,33 m?
= ald B 0,2 X 4,153 — 1o1m
- 12 12 e
V=2,09m
N =1671,69 KN
M = 3158,484.m

V11-4-2-Détermination des contraintes :

N MV
o, =—+——
A |
-3 -3
5, = 1671,69x10 N 3158,484x10° x 2,09 _6,71MPa
1,33 1,21
N MV
C,=————
A I
-3 -3
5, = 1671,69x10" 3174,228x10" x 2,09 — _419MPa
1,33 1,21

IO,SO m

On a: (o1 et oy) de signes différents, la section du voile est partiellement comprimée, donc on

calcul le volume des contraintes pour la zone tendue.

V11-4-3-Calcul des armatures verticales (0,8G £ E) :
N =1292,45 KN

M =3162,991.m

T =519.05 KN
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1292,45%x107°  3162,991x10°° x 2,09

5, + =531MPa
1,33 1,21
-3 -3
5, = 1292,45x10 3 3158,484x107° x 2,09 _ _337MPa
1,33 1,21
X = |62| x L . ! L
|O'1|+|C72| 01
T
531+3,37
= X =1,62m

VII-5-Ferraillage :
V11-5-1-Effort de traction :

F= |02|><a><§ =337x10° xO,ZOX% =545940 N

F 545940
Ao T a0

e

x107% =13,64cm?

Pour un métre de longueur on a :

_ 13,65x100

=8,42cm?/ml
162

A

Selon le R.P.A 99 (version 2003) :

Le long des joints de reprise de coulage, I'effort tranchant doit étre pris par les aciers de

couture dont la section doit étre calculée avec la formule : A, = 1.1fX

e

Cette quantité doit s'ajouter a la section d'aciers tendus nécessaires pour équilibrer les efforts

de traction dus aux moments de renversement.

A, =1,1\f’— _p BV

L 11,4><519,05><1o
f ' 400

e e

=19,98cm?

144



Chapitre VII Etude des voiles

Soit la section par un métre linéaire :

~19,98x100

=7,01cm?/ml
285

A
Donc la section d’armature qu’on doit tenu en compte
A, =11,35+19,98 = 31,33cm?*/ml

V11-5-2-Pourcentage minimal d’armature :
D'aprés le R.P.A 99 (version 2003) Le pourcentage minimum des armatures verticales sur
toute la zone tendue est de 0,20%.

A min =0,20%.a.L+

D’ou : Ly c’est la longueur tendue

A min =0,0020x20 x162=6,48 cm?

On calcule le ferraillage pour une bande de 1 métre (L =1 m)

_ 6,48x100

=4,00cm?/ml
162

Avin
% a) Le diamétre :
D<1/10xa (mm)
D< (1/10)%200
D<20 mm
On adopte : D= 12 mm

% b) L'espacement:
-Selon le BAEL 91,0na:

St<min{2.a, 33 cm}
St<min{40,33cm} = StKB3CM i, (@D
- Selon le R.P.A 99 (version 2003) on a:

St<min{1,5xa ; 30 cm}
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St<min{30,30cm} = StKB0CM cooveviiiiciecec e (2)
Donc : St<min {StgaeL ; Strp.age} = St<30 cm
On adopte un espacement de 20 cm (zone courante)
En zone nodale, selon RPA 99 v.2003

A chaque extrémité du voile I'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.
On adopte un espacement de 10 cm (zone d’about)

% ¢) Choix d’aciers verticaux :

On adopte deux nappes en 2(6 T 14 /ml ) soit As = 18,48 cm2/ml

V11-5-3-Vérification de la contrainte de cisaillement tb :
La vérification de la résistance des voiles au cisaillement se fait avec la valeur de I’effort

tranchant trouvé a la base du voile majoré de 40% (RPA 99 v.2003).

v ,Dou:V=14V

-La contrainte de cisaillementest: <, = b d ' caleul
0

Avec ;
V., : I’effort tranchant a la base du voile.
bo : épaisseur de voile.
d : hauteur utile, d = 0,9h

h : hauteur totale de la section brute, h=400 cm

Il faut vérifier la condition suivante : t, <7, =0,2f ,,

__14x51905x10
® T 20%400x0,9

=1,01Mpa

T, =1,01Mpa<z, =0,2x25=5Mpa....cccrrrrriieriinns condition verifiée

Donc pas de risque de cisaillement
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V11-5-4-Calcul des armatures horizontales :

La section A; des armatures d’ames est donnée par la relation suivante :

Ar o 7, —0,3f; k
b,S, 08f..(cosa+sina)

3(N, /B) | | |
K'=1+——"—= En flexion composée oli N>0(compression), B : section du béton

f028

.\ 3(1292,45x10° / 20 x 400 x10%)
25

K=1 =119

none. A 5 _(0,63-0,3x21x119)20
2" s, = 0,8x 400 x (c0s 90 +5in 90)

=0,01cm

D’ autre part le RPA 99 prévoit un pourcentage minimum de ferraillage qui est de I’ordre de :

10,15% de la section du voile considérée si : t, < 0,025fs.

0,25% de la section du voile considérée si : 1,> 0,025f,5
7, =1,01Mpa> 0,025f ,, = 0,625 Mpa=> A, = 0,0025(b x S) =5,00cm?* / ml
Soit 5T12/ml de Calcul hauteur (As=5,65cm?) avec un espacement de20cm

i = 5—65 =0,28cM > 0,01CM...cceveeeiiieeeeeeeeeeeeenn condition veérifiée

S, 20
V11-5-5- des armatures transversales :
D'apres le D.T.R.-B.C.-2,42 (regles de conception et de calcul des parois et mur en béton
banché et le BAEL 91, dans le cas ou le diamétre des aciers verticaux est inférieur ou égal a
12 mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison d'une densité de 4/m2 au moins; on

prend donc 4¢ 6 par m2.

V11-5-5-1Disposition des armatures transversales:

Les deux nappes d'armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au métre carré.
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Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers I'extérieur.

a=20cm
St/2

s e r
Nl daa o o olaaba V“
e ! e

L/10 L/10
— f———

P
<

Figure-VII-1-Disposition des armatures dans les voiles.

5T12pm —L

5T12 p.m

Figure-VI1I-2-Disposition du ferraillage du voile.
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CHAPITR .VI1II ETUDE RADIER

CHAPITRE VIII
Etude Du Radier

VIll-Fondations (radier général) :

VIII-1-Introduction :
On appelle fondations, la base de I’ouvrage qui se trouve en contacte directe avec le terrain
d’assise et qui a pour role de transmettre a celui-Ci toutes les charges et les surcharges supportées

par cet ouvrage.
Les fondations doivent assurées deux fonctions essentiellement :
-reprendre les charges et les surcharges supporté par la structure.

-transmettre ces charges et surcharges au sol dans des bonnes conditions, de facon a assurer la

stabilité¢ de I’ouvrage.

Les fondations doivent étre en équilibre sous :
-les sollicitations dues a la superstructure.

- les sollicitations dues au sol.

Le calcul des fondations se fait comme suit.

1- Dimensionnement a I’E.L.S:G+Q.

G+0,8 E

2- Ferraillage a’E.L.U :1,35G+ 1,5Q G+QzE
3- Vérification de la stabilité et des contraintes a I'état accidentel : {

4- Vérification de la condition suivante : S semelte / S batimen>50 7.
I11-2-Choix du type des fondations :

Le cas le plus souvent pour les batiments élevés la transmission des charge au sol est assuré
par des radiers généraux d’ou les semelles isolées et semelles filantes non admit méme les
semelles filantes croisées a cause du chevauchement de ces éléments de genre unique ou
combiné ce qu’il nous conduite de parcourir au radier générale
Définition :

Le radier c'est une surface d'appui continue (dalles, nervures) débordant I'emprise de
I'ouvrage, elle permet une répartition uniforme des charges a transmises tout en en résistant aux

contraintes de sol.
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Poteau b

=

Nermire

ht 1] |
|— Dalle du radier

hI

Figure-VII1-1-Radier général

Calcul du radier:

- un radier c’est une semelle unique de trés grandes dimensions commun entre tous les poteaux

et voiles supportant toute la construction.
- Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité

VI111-3-Pré-dimensionnement du radier :

Le radier général supporte la somme des charges permanentes est charges d’exploitations du a la

superstructure
12

G, =>_ G,
i—1
12

Q. = ZQi
i—1

Avec Gr: la charge permanente totale.
Q7 : la charge d’exploitation totale.

Combinaison d’actions :

aL’E.L.U:Ny =5171,551

a L’E.L.S:Ngr = 3781,26t

VI111-3-1Surface minimale du radier :

Ona :E SO =>S2 Noer = 3781,26
S of 2x10

sol

=189,32m*

On prend un débord de 80 cm de chaque coté dans les deux directions ce qui nous donne une

surface d’assise S radier = 454,08 m2.
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V111-3-2Pré dimensionnement du radier :
L’¢épaisseur du radier doit satisfaire les conditions suivantes :

a) Condition forfaitaire :

255957522008cm<d<251cm . (1)
L=502m

b) Condition de cisaillement :

=0 <006f ,d> v
bd 0,06f b

c28

T

Avec ; VU : ’effort tranchant ultime d’une bande de un métre linéaire.

, _QuxL _im(Nu/s)L _1.(5171554/458,39)502

. — 28,32t
2 2 2
2
> B30 e e (02)
0,06 x 25x100

De (01) et (02) onad>28,15 cm
Donc : h >d+c= 18,88+5=23,88cm
Soit:d=36cm , h=40cm

V111-3-3-Dimensionnement des poutres de libage :
Comme le radier est considérer comme un élément rigide ,la poutre de libage doit respecter la
condition de rigidité suivante :

%ghS%:55,780m£h£83,67cm

On prend comme dimension : { h=80cm, d=72cm
b=50cm

VI11-3-4-Vérification des contraintes :
On doit vérifier la de sol sous radier a L’ELS sous I’action de la superstructure ainsi son poids

propre et compris les nervures.
Poids propre du radier :

Dalle: G, =7,(h, xS,)=2,5(0,4x458,39) = 458,39t

Nervure : G, e = yb((hp —h)xb, x ZLi ): 2,5((0,7 —0,4) x 0,50 x 223,44) = 83,79 t
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N, =N +G . +G,uue =3781,26 + 458,39 + 83,79 = 4323 44 t

ser-T —

N
S

serT — 432344 =9043t/Im2<20t/m2=2bar.......cccceevrren.... condition verifiée.
458,39

radier
La longueur élastique :

La longueur élastique de la poutre de libage est donnée par :

Avec: | : Inertie de la poutre : |1 =bh*/12 =0,5x(0,80)’/12 = 0,021 m".
E : module d’élasticité du béton, E = 3216420,0 t/m?2.

b : largeur de la poutre b=0,50m.
K : coefficient du raideur de sol k = 1000 t/m? (¢ = 2 bar )

L= 4x3216420x 0,02 _476m
1000x 0,5
L, =4,76m< E.Le =T AT M, condition vérifiée.

Lmax : 1a longueur maximale entre nues des poteaux.

Donc la poutre de libage se calcule, comme une poutre continue (nervure) soumise a la réaction
du sol (répartition linéaire).

VIl1-4-Evaluation des charges pour le calcul du radier :

% a) Pour le Ferraillage

N, 6 M, xV,
> ('51'2 :§i|—

Nu-T = Nu +1’35(G radier + Gnervure)
N, =5171,55+1,35(458,39 +83,79) = 5903,49 t

_ N 590349 oo
Omax = Sr - 458,39 = ) /m

=y, xh =25 x 0,4 = 1,00 t/m?

Gradier
— Omax — Oradier = 12,88 — 1,00 = 11,88 t/m2

Donc la charge en « m2 » a prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est de :
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Q, = 11,88t/m?

% b) Pour la vérification :

N, 6 M, xV,
> ('51'2 :§i|—

X

Ny 378126
Omax = ¢ T = 745839

= 8,24t/m

Oradier =Y, Xh =25 %x0,4 =1,00t/m?
— Omax — Oradier = 82,49 — 1,00 = 7,24 t/rn2
Qser = 7,24 t/m?

VI111-5-Ferraillage du radier :
VI111-5-1-1-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 :
1.1-1 % cas :
Si ta=L,/L,>0,4 Ladalle portante suivant les deux directions.
1. a-Les moments sont données par :

Moy = B 0L 5 Mo, =1, M.

1. b-Moment en travée :
M{=0,85Mq.....cccnvviiiiil. panneau de rive.
M=0,75Mq.....coel. panneau intermédiaire.

1. c-Moment sur appuis :

Ma=04Mo.oovniiiiinnnn. appuis de rive.
Ma=05Mg....evviiniininn appuis intermédiaire
1.2-2°™ cas

Si: a=L,/L, <04 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)

1.3-Exemple de calcul :

a=L,/L,6 =368/4,05=0,92>0,4
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La dalle porte dans les deux sens.

o =0,92 = 1, =0,0437; 11, = 0,8251. __ ]l H
M,, =p,.Q.L%
M,, =0,0437x11,88x(3,68) °=7,03t.m :
My, =1y-M,

4,18

A
A 4

M,, =0,8251 x7,03=580t.m

3.1-En travée :

1. a-Sens x (inter): Figure-viii-2-Schéma du panneau le

M, =0,75M_ =0,75x7,03=527t.m plus defavorable
ue Mo 52700° 500 W, =0,392 = A'=0
bdz.f,. 100(36)2.14,17
1, =0,028 —> B = 0,986
M 5,27.10 *
“ B.do, 0,986.36.348

=4,26cm?.

On adopte : 6T12/ml, A=6,79 cm*ml, S =16 cm
1. b-Sens-y :( rive)

M, =0,85M,, =0,75x580=4,35t.m
My 43510
bd2.f,, 100(36)2.14,17
4, =0,024 — 3=0,988
M 435.10°
Bd.o, 0,988.36.348

u =0,024 <, =0,392 = A'=0

A= =3,51cm?2.

On adopte : 6T12/ml, A =6,79 cm*ml, S; = 16 cm
5.1-1-Vérification des contraintes a I'E.L.S:
En travée (dans les deux sens):

% a) Détermination de la position de I'axe neutre:
by2/2 - 15As (d—y) =0 ; As = 6,79 cm® ; M=6,22KN.m
50y2 + 101,85y — 3666,6 =0 = y =7,60cm

% b) Détermination du moment d'inertie:

~100(7,60)°
3

| :gyf +nAs(d—y,)? +15%6,79(36 — 7,6)?

I =96780,67cm*
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% c) Détermination de contrainte dans le béton comprimé cbc :

5 _Msery _ 6,22x10*
b I °' 96780,67

x7,60=4,88 MPa
o, = 0,6.fc28 =15Mpa
6,, = 4,887 MPa<o,, =15MPa................ condition..vérifiée

% d) Détermination des contraintes dans I'acier tendue o :
Pour une fissuration préjudiciable, on a:

G = min{%fe;llo Nfe }
Avec n: coefficient de fissuration pour HA ¢ > 6mm;n =16

& s = Min(267;202) = 202MPa

M 6,22 x10"
=n—*(d-y,) =15x———-(36-7,6) = 273,79MPa
Gy =M | d-y,) X 96780.67 ( )
6, = 273,79Mpa< o, = 202Mpa.............. condition non vérifiée.

Donc on doit augmenter la section d’armatures tractées
Soit :6T16/ml , A =12,06 cm’/ml ,S; = 16cm

Ce qu’il donne :

y, =9,75cm

| =1155546,72cm*

6, =390 MPa< o, =15MPa................. condition vérifiée

o, =157,45Mpa< 6, = 202Mpa.............. condition Vérifiée.
3.2-En appuis :
2.a-Sens X :

M, =0,5M,, =0,5x1156 =5,78 t.m
o= My _ 57810° _ 0,031<p, =0,392 = A'=0
bd2.f,, 100(36)2.14,17
44, =0,031— 5 =0,985
M 5,78.10*
pdo,  0,985.36.348

A =

= 4,68cm?2.
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On adopte :6T12 / ml, As = 6,79 cm?/ml, S; =20 cm
2. b-Sens-y :

M,, =0,5M,, =0,5x9,53=4,77 t.m
My 47710
bd2f,,  100(36)2.14,17
4 =0,026 — 3 =0,987
A__M __ar710*
fdo, 0,987.36.348

=0,026 <pn, =0,392= A'=0

u

= 3,85cm2,

On adopte6T12 / ml, A = 6,79 cm?ml, St = 20cm
On adopte le méme ferraillage pour tous les panneaux du radier.
5.1-2-Vérification des contraintes a I'E.L.S:
En appuis (dans les deux sens):
& a) Détermination de la position de I'axe neutre:
by2/2 - 15As (d —y) =0 ; As = 6,79cm’ ; M=4,15 KN.m
50y2 + 70,65y — 2543,4 =0 = y =6,46cm
% b) Détermination du moment d'inertie:

100(6,46)°
3

= gyf FmAsd—y,)2= +15%6,79(36—6,46)°

| =70636,21cm*

% c) Détermination de contrainte dans le béton comprimé cbc :

M ser 415%x10*
Oy = Vi =
I 70636,21

x 6,46 = 3,80 MPa
o, = 0,6.fc28 =15Mpa
6,, =380 MPa<o,, =15MPa................ condition..vérifiée

& d) Détermination des contraintes dans I'acier tendue o :

Pour une fissuration préjudiciable, on a:
— . |2
Cst = mm{gfe;llo Nf }

Avec n: coefficient de fissuration pour HA ¢ > 6mm;n =16
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6 & =Min(267;202) = 202MPa

415x10*

M
L w1

st

(36 - 6,46) = 260,34MPa

o, = 260,34Mpa< o, = 202Mpa.............. condition non vérifige.

Donc on doit augmenter la section d’armatures tractées
Soit :6T14/ml , A =9,24 cm’/ml ,S; = 16cm

Ce qu’il donne :

y, =8,70cm

| =125247,29cm*

6,. = 2,88 MPa< o, =15MPa................. condition vérifiée
o, =13568Mpa< o, = 202Mpa.............. condition vérifiée.

VI111-6-Ferraillage des poutres de libages :

Le rapport a.=L, /L >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 pour le calcul du ferraillage on prend le cas le plus défavorable dans chaque sens et

on considére des travées isostatiques.

% a) Sens longitudinal (y) : 11,80 045 180
| [EPe—> |

a 18!

VVYVVYVYVYYVYYVYYVYYVYYY,  aiaia- _- .................... ——m e -

4,05 m

1,8 0,31 1,87

4,05

1 I
i i
i i
i i
i i
!4—?4—?4—’:
!

i i
i i
i i
i i

Figure-VI11-3-Répartition des charges sur les poutres selon Les lignes de rupture
1.1-Calcul de Q’:

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.

2 2
=2[1- B |ix +f1- 221k,
2 3Ly, 3.Ly,
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Avec: Lx;=3,58m

Ly:1=4,05m
Lx, =3,68 m
Q=11,88t/m?
Donc :
2 2

Q1188|1358 3g0.[1-—3%8 |368|=3160tm

2 3x4,05 3x4,05

1] 2 2

M, = QéL _3L00x405" _6478tm

1.2- Calcul du ferraillage :
2. a-En travée :

M, =0,75M ,=0,75.64,78 =4859 tm, b=50cm, h=78cm, d=70cm
M= '\ZA‘ _ 485910 : =014<p,=0,392 >A'=0
b.d“.c,. 50.(72)2.14,17
£ =0,924
A =M,/o,.pd
A, =4859.10*/348.0,924.72 = 20,58cm’

1% 1it 4720
on adopte:s ;A =20,61cm?
2°™ lit 4T16

2. b- En appuis :

b. a-Appuis intermédiaires :

M,=0,5M,=0,5.64,78 = 32,39.m

1 = 0,182<w=0,954= (A'=0)

n=0,182—B=0,899

As =13,55 cm®

On adopte :  (4T16) Fil + (4T14) chap. ; A =14,2 cm2,
b. b-Appuis de rive :

M.= 0,4.M=0,4.102,57 = 41,03t.m

1 = 0,09<w=0,392=> (A'=0)
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= 0,146—B=0,953

As =14,96 cm®

On adopte :  (4T16) Fil + (4T16) chap. ; A =16,08 cm2.
2.1- Contrainte de cisaillement :

T gl 11,88x4,06

= 2 PERND 0412 t
2
T 2412 eovps
b.d  050.0,70 .100

Ty = min(0,10f ,, ;4MPa) = 2,50MPa.
1, =0,69MPa< Ty = 2,50MPa.....cccvrreerrneneee. condition vérifiée.

% b) Sens transversal(x) :

184 184

’ 2,ooI 45
|¢¢¢¢¢v/¢¢¢¢¢| 5 5
| il | Z’OOI | 45° TT i
= IECE

Figure-VII1-4-Répartition des charges sur les poutres selon
Les lignes de rupture.

2.1-Calcul de Q’ :
C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.

, 2
Q =§-Q-'—X1
Tel que : Q =11,88 t/m?

Lx; =3,68 m
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Q'=2/3x19,32x3,7=29,15 t/m

M =49,35t.m

3 Q. 29,15 x 3,68 2
° 8 8
2.2- Calcul du ferraillage :

2. a-En travée :

M, =0,75M, =0,75.49,35=37,01t.m, b=50cm, h=78cm,

M, 37,01.10 *
T bd’o, 50.(70)2.14,17
=011 /3 =0,942
A__ M ___37,0110°
p.d.o, 0,942.(70).348

H

=16,12 cm2.

1% lit 4720
on adopte:y ;A =18,73cm?
2°™ it 4T14

2. b- En appuis :

b. a- Appuis intermédiaires :

M. = 0,5M, = 0,5.49,35 = 24,68 t.m

i =0,070<p = 0,392= (A'=0)
u=0,070—p=0,964

As =10,50 cm®

(4T16) Fil + (4T14) chap. ; A = 14,20 cm2,
b. b-Appuis de rive :
M.=0,4.Mp=0,4.49,35 =19,74.m

K = 0,056<w=0,392= (A'=0)

1 =0,056—p=0,971

As =8,34cm’

On adopte :  (4T14) Fil + (4T14) chap. ; A =12,32 cm=.

VIII-7-Armature de peau :

=0,11<p, =0,392 > A’ =0

d=0,9.h=70cm

Selon le BAEL 91 la hauteur de I'dme de la poutre : h;>2 (85 - 0,1 fe) =85 cm .
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Dans notre cas h,=80 cm (Vérifiée), donc notre poutre est de grande hauteur, dans ce cas il
devient nécessaire d'ajouter des armatures supplémentaires sur les parois de la poutre (armatures
de peau). En effet, les armatures déterminées par le calcul et placées a la partie inférieure de la
poutre n'empéchent pas la fissuration que dans leur voisinage et les fissures risquent d'apparaitre
dans la zone de béton tendue. Ces armatures, qui doivent étre placées le long de la paroi de
chaque coté de la nervure, elles sont obligatoire lorsque la fissuration est préjudiciable ou trés
préjudiciable, mais il semble trés recommandable d'en prévoir également lorsque la fissuration
peu prejudiciable; leur section est d'au moins 3 cm? par métre de longueur de paroi; pour ces
armatures, les barres a haute adhérence sont plus efficaces que les ronds lisses.

Donc pour une poutre de section (h x by ) =(0,85x0,50) m2, ona:
Asp =3x 2 (both) [cm?]
Asp =3x2 (0,50 +0,80) = 7,8 cm?

On adopte 6T14 Fil; A =924 1 Armatures principales

h >< Armatures de peau:Asp =3 2 (by+h) [cm?]

—— Armatures principales

b0

»
»

A

Figure8.2- Représente les
armatures de peau.

VIlI-8-Armatures transversales :

T 0 _2815668 oo,
2 2
T 53,64

maX

2.1.Contrainte decisaillement : fu® b.d - 0,50.0,70.100

=153MPa.

Ty = min(0,10f ,, ;4MPa) = 2,50MPa.
1, =1,53MPa< 1y = 250MPa....crrreerrnnnes, condition  Vérifige,

Armatures transversales :

¢, <min(h/35; ¢, ;b/10) = min(22,29mm; 12mm; 50mm)=12 mm

Diamétre:
onprend ¢, =10 mm
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Espacement :

S, = min(%,lZ(p,j =min(19,5cm;12 cm)=12cm

onprendS, =15cm.
. 08Af, o> b (t, —0,3f,5)S,

" b(r, -0,3f,,) - 0,8A,
fo > 50.(1,31-0,3x2,1)15 _ 135.35MPa.
0,8x4,71

Donc on utilise des armatures HA, Fe400, soit 6T10, A=4,71cm?2.

—gt ; > max(t,/2 ;0,4 MPa) = max(0,65; 0,4MPa) = 0,4AMPa
0>t

471400 =2,51-0,65 MPa.....ccccoueeu... conditi on Vérifiée.
50.15
bO: 50
X | 171t 4T16 (fil)
(\ @
H=80 1 K 6T14
6T14 6T16/ml
: § \
v y 1% it 4T16

2Melit AT14
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b(): 50
x p— 1°% |it 4T16 (fil
(\ [ |
H=80 4 a 6T14
6T16/ml

y 1% 1it 4T16

NEMEL+ A T1 21

Appuis intermédiaires

Figure-V111-5- Ferraillage du radier et poutre de libage
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NOTATIONS ET SYMBOLES

Signification

Etat Limite De Service
Etat Limite Ultime
Valeur Constance
Section D’aciers

Section D’aciers Comprimés
Section D’acier Maximale Et Minimale

Axe Neutre
Armatures Supérieures

Section D’un Cours D’armatures Transversales

Section Réduite

Section Homogene Totale

Module D’¢lasticité

Résultante Des Efforts De Compression Dans Le Béton

Action Permanente
Moment D’inertie De La Section Totale Homogéne

Moment Sur Appui.
Moment Fléchissant A L’E.L.S
Moment Fléchissant A L’E.L.U

Moment Fléchissant Au Centre D’un Panneau De Dalle
Articulé

Moment Fléchissant Au Centre D’un Panneau De Dalle
Articulé Pour Une Bande De Largeur Unité Paralléle A ||

Effort Normal De Service

Effort Normal Ultime

Charge Concentrée Appliquée A L’E.L.S

Charge Concentrée Appliquée A L’E.L.U

Effort Tranchant A L’.L.U

Plus Petite Dimension D’une Section Transversale
Dimensions En Plans D’un Poteau

Largeur D’une Table De Compression

Largeur D’une Section Rectangulaire Ou De La Nervure D’une

SectionEn T



Largeur d’une aile de tension en T

hauteur utile d’une section
Excentricité par rapport au centre de gravité du béton

Résistance caractéristique du béton a la compr a- j- jours

Reésistance caractéristique du béton a la compression a 28
j

Limite d’élasticité de ’acier
Résistance conventionnelle a la traction du béton a
Résistance conventionnelle a la traction du béton a 28 j

Hauteur totale d’une section
Hauteur d’une table de compression

rayon de giration

Portée d’ancrage

hauteur de flambement

Portée de travée

Longueur de recouvrement

Longueur de scellement

Longueur fictive

ceefficient d’équivalence

Espacement des armatures transversales
Raccourcissement relatif maximal du béton comprimé
Allongement relatif des aciers tendus
Raccourcissement relatif des aciers comprimé
Allongement relatif des aciers tendus lorsque leur
contrainte atteint la résistance de calcul ( f e/ Y, )
Coefficient de fissuration

Elancement géométrique

Coefficient de frottement acier /béton

Coefficient de poisson ; effort normal réduit
Contrainte de compression du béton

Contrainte limite du béton comprimé a L’E.L.S
Contrainte de traction de I’acier

Contrainte limite des aciers tendus a L’EUS



Tso veuiiiiiii i i Contrainte d’adhérence limite
Ty e rii i .ii... Contrainte tangentielle conventionnelle
Diamétre d’une barre

Diamétre d’une barre longitudinale

Diameétre d’une barre transversale

= D =

v, ' Ceiiiii i i Coefficient pour calculer 1’ancrage des courbes
Coefficient de scellement
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