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Résumé

Résume
Notre objectif principal est de réaliser une étude parasismique d'un hopital de 120 lits situé dans la
wilaya de Tiaret, classée en zone I selon le réglement parasismique Algérien (RPA 99 version 2003).
Le batiment est composé de deux étages (R+2) et sa stabilité est assurée par des poutres, des poteaux
et des voiles de contreventement.
Dans notre étude, nous suivons les régles de construction en vigueur, notamment le BAEL91 modifié
99, le RPA99 version 2003 et le CBA93, pour dimensionner et ferrailler les éléments résistants de la
structure. Nous utilisons le logiciel ETABS.V9.7.4-A1 pour l'analyse et le calcul de ce projet, en
particulier pour le ferraillage des poteaux et des poutres. Cependant, le ferraillage des voiles est réalisé
manuellement.
La fondation du batiment est constituée d'une semelle isolée, qui a été prise en compte dans notre
étude et analyse
Mots clés : RPA99 version 2003; BAEL91 modifi¢ 99; Béton arme ETABS. V9.7.4-A1, Hopital120
lits.
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Abstract
The present work consists on seismic study of a 120-bed hospital located in the Tiaret province, which
is classified as Zone I according to the Algerian Seismic Regulation (RPA 99, version 2003). The
building consists of two floors (G+2), and its stability is ensured by beams, columns, and shear walls
for lateral bracing.
In our study, we adhere to the current construction rules and regulations, including the modified
BAEL91-99, RPA99 (version 2003), and CBA93, to size and reinforce the structural elements. We
utilize the ETABS.V9.7.4-A1 software for the analysis and calculation of this project, particularly for
the reinforcement design of columns and beams. However, the reinforcement design for the shear
walls is done manually.
The building's foundation consists of isolated footings, which have been considered in our study and
analysis.
Keywords: RPA99 (version 2003), modified BAEL91-99, ETABS.V9.7.4-A1, 120-bed hospital.
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Introduction générale

Dans le domaine du génie civil, la construction de batiments est une préoccupation majeure
pour assurer la sécurité et le bien-&tre des populations. Les ingénieurs en génie civil sont chargés de
concevoir, réaliser et superviser la construction de différents types d'ouvrages, y compris les batiments
a plusieurs étages.

Notre projet de fin d'études porte spécifiquement sur 1'étude et le calcul d'un d’un hopital 120
lits de 2 étages (R+2). Notre objectif est de mettre en ceuvre des méthodes appropriées pour calculer
les éléments structuraux tels que les portiques, les voiles, les planchers, etc., tout en respectant les
exigences des réglements de construction.

La premiére étape de notre travail consistera a présenter 1'ouvrage et ses caractéristiques. Nous
procéderons ensuite au calcul des descentes de charges, ce qui nous permettra de déterminer les forces
et les charges qui s'exercent sur la structure. Ensuite, nous procéderons au pré-dimensionnement des
¢éléments, en utilisant des méthodes et des normes adaptées, telles que le réglement du béton aux états
limites (BAEL).

Dans la deuxiéme partie de notre projet, nous aborderons I'¢tude dynamique du batiment.
Nous analyserons I'effet des actions sismiques sur la structure et déterminerons les caractéristiques
dynamiques propres du batiment. Cette étude sera réalisée a l'aide de logiciels spécialisés tels que
ETABS, qui nous permettront d'effectuer une analyse en trois dimensions de la structure.

La troisiéme partie de notre travail sera dédiée au calcul des armatures des éléments
principaux du batiment tels que les poutres, les poteaux et les voiles. Nous utiliserons les résultats
obtenus a partir des logiciels d'analyse structurale pour dimensionner correctement ces ¢léments et
garantir leur résistance et leur sécurité.

Enfin, dans la derniére partie de notre projet, nous étudierons les fondations de notre batiment.
Nous présenterons la méthode de calcul des fondations, en prenant en compte les charges, les

caractéristiques du sol et les normes de construction.
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Presentation de ’ouvrage
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I. introduction
L'objectif principal de ce travail consiste a appliquer les connaissances que nous avons

acquises au cours de notre cursus universitaire en réalisant une étude de génie civil sur un batiment.
Pour assurer la stabilité de 'ouvrage, il est essentiel de prendre en compte la résistance des différents
éléments structuraux tels que les poteaux, les poutres et les voiles, face aux différentes sollicitations
telles que la compression et la flexion. La résistance de ces éléments dépend du type de matériaux
utilisés, de leurs dimensions et de leurs caractéristiques.

Afin de calculer les composants constitutifs d'un ouvrage, nous nous appuyons sur des
réglements et des méthodes bien établis, tels que le BAEL91 et le RPA99 modifié en 2003. Ces
normes reposent sur la connaissance des matériaux tels que le béton et l'acier, ainsi que sur le

dimensionnement et le ferraillage des éléments résistants de la structure.

I.1 Présentation de ’ouvrage

Dans le but de mettre en pratique et de consolider nos connaissances théoriques acquises tout
au long de notre formation en génie civil notre travailde fin d’étude va s’intéresser a 1’étude d’un
L Hopital 120 lits qui sont des batiments en béton armée a usage hospitalier.

1.2 Situation et implantation de I’ouvrage :
Ce projet est actuellement en cours de réalisation a CITE ATTRAK, dans la commune de

Tiaret, dans la Wilaya de Tiaret. Selon les normes du Réglement Parasismique Algérien (RPA99
version 2003), la Wilaya de Tiaret est classée en zone sismique .

1.3 Caractéristique géométrique :

Les caractéristiques géométriques de la structure sont :

Tableau I. 1: Les caractéristiques géométriques de la structure.

Dimensions Bloc B1 | Bloc B2 Bloc B3 Bloc B4 Bloc BS Bloc B6
Hauteur du RDC 4.20m. 4.20m. 4.20m. 4.20m. 4.20m. 4.20m.
Hauteur du sous SOL / / / / / 4.20m.
Hauteur d’étage 4.20m. 4.20m. 4.20m. 4.20m. 4.20m. 4.20m.
courant

Nombre d’étages 02 02 03 03 03 03

Longueur en plan

Largeur en plan

Rayon / / 5.75m. / / /

Hauteur totale 12.60m. | 12.60m. 12.60m.

1.4 Caractéristiques géotechniques du site :

D'apres le rapport géotechnique réalisé par le laboratoire LTPO a Tiaret, I'étude du sol a été

effectuée en utilisant quatre points de sondage. Cette étude a permis de déterminer la présence d'un
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type de sol sur le site :
=  Meuble (S3) avec une capacité portante de : 6 = 2 bars.
= Le poids volumique humide de sol ch =18 KN/m3.
= Lacohésion C= 10 kPa avec un angle de frottement interne ¢= 35 °.
= Un ancrage de 1,5m.
Le sol n’est pas agressif et I’indice de plasticité entre 15 et 21 Ces parameétres seront utilisés

pour dimensionner la fondation.

L.5 Conception de la structure

I.5.1 L’ossature des batiments
C’est le squelette d’un batiment, constitué par des portiques (poteaux, poutre), et des voiles de
contreventement, leurs fonction est une fonction de résistance, elle lui permet de résister a deux types

d’efforts : Horizontaux, Verticaux.

I.5.2 Planchers
Ouvrage horizontal constituant une séparation entre deux niveaux d’une habitation. Selon les
matériaux employés et les techniques mises en ceuvre .pour notre structure c’est un plancher a corps

Creux.

1.5.3 Escaliers
Ouvrage constitué d’une suite régulicre de plans horizontaux (marches et paliers)
permettant,dans une construction de se déplacer entre les €tages .dans notre cas on distingue

type d’escalier droit, a deux volées.

1.5.4 Les ascenseurs

L’ascenseur est un appareil mécanique, servant au déplacement vertical des personnes
et des chargements vers les différents niveaux de la construction, elle se constitue d’une
cabine, qui se déplace le long d’une glissiere verticale dans I’ascenseur muni d’un dispositif

mécanique permettant le déplacement de la cabine.

I.5.5 Acrotéres
C’est un ¢élément de béton armé qui entoure la terrasse inaccessible d’une hauteur

variantentre 60 cm et 100 cm et d’épaisseur de plus de 10 cm.

1.5.6 Maconnerie
Les murs extérieurs sont constitués par une double paroi a brique creuses, avec une €paisseur
de (10 et 15) cm séparés par une lame de 5 cm. Les murs intérieurs sont constitués d’une simple paroi

de 10 cm d’épaisseur.
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I.5.7 Revétement
Enduit en ciment et en platre pour les murs et les plafonds. Revétement en
carrelage pour les planchers et les escaliers Revétement par étanchéité multicouche pour les

planchers terrasses.

1.5.8 Infrastructure

1.6 Caractéristique des matériaux :

Les caractéristiques des matériaux utilisés dans la construction du batiment doivent étre
conformes aux régles techniques de construction et de calcul des ouvrages en béton armé et aux
réglements applicables en Algérie a savoir :

¢ BAEFEL91 modifié99.
e CBA93.
e RPA99 version 2003

1.6.1 Béton
Le béton est un matériau constitu¢ par le mélange, dans les proportions convenables de

ciment, de granulats (sables et gravillon) et de l'eau et éventuellement de produits d'addition
(adjuvant), C’est lematériau de construction le plus utilisé au Monde, que ce soit en batiment ou en
travaux publics.Il présente une trés bonne résistance a la compression. Par contre il a une mauvaise
résistance a la traction.
La composition d’un métre cube de béton est la suivante :

& 350 kg de ciment CM1/I1 A 42.5.

& 400kg de sable Cg < Smm.

& 800kg de gravillons3/8, 8/15 et 15/25.

& 175L d’eau de gachage.

Pour une bonne résistance a la traction, on ajoute des barres d’aciers et le béton devient armé.

1.6.1.1 Résistance caractéristique du béton
1.6.1.1.1 A la compression

Dans les constructions courantes, le béton est défini, du point de vue mécanique par sa
résistance caractéristique a la compression (a 28 jours d’age noté « fc28 »). Cette résistance (fcj en
MPa) est obtenue par un grand nombre d’essais de compression jusqu’a la rupture sur une éprouvette
cylindrique normalisée de 16 cm de diametre et 32 cm de hauteur.

Lorsque les sollicitations s’exercent sur un béton dont I’age de j jours < 28jour, on se réfere a
la résistance fcj obtenue au jour considére.

e Pour des résistances fc28 < 40 MPa
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fcj = %fCZS sij <60 jours
4.76+0.83]

fcj =1,11c28 sij > 60 jours

* Pour des résistances fc28 > 40 MPa.

fcj = —J__fc28 sij <28 jours
4.76+0.95]

fcj =1,11c28 sij > 28 jours

e Pour notre étude, on prend : fc28 =25 MPa.
1.6.1.1.2 A la traction
La résistance caractéristique du béton a la traction a j jours, notée ftj, et conventionnellement

définie par la formule suivante :

ftj = 0,6+0,06fcj Si fc28 <60 MPa
ftj = 0,275(fcj) 2 Si  fc28 > 60 MPa

Pour j= 28 jours et fc28 =25Mpa ; ft28 = 2,1MPa

1.6.1.2. Contraintes limites de calcul :

1.6.1.2.1. Contraintes a I’état limite ultime (E.L.U)
L’état limite est défini généralement par la limite de résistance mécanique au-dela de laquelle

il y a ruine de I’ouvrage ; dans ce cas, la contrainte est définie par :

0,85% fcj

0 xvb
Avec :
obc : Contrainte du béton.
ebc : Le raccourcissement relatif du béton.

yb: Coefficient de sécurité.

Qb = 1,5 sollicitation durable.

b = 1,15 sollicitation accidentel
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0 : Coefficient qui dépend de la combinaison d’action.

0=1 si t>24h.
06=0,9 si lh<t<1h.
0 =0,85 sit<1h.

t : la durée probable d’application de la combinaison d’actions considérée

Dans les calculs relatifs a 1'état limite ultime de résistance, on utilise pour le béton un diagramme
conventionnel dit "Parabole-rectangle". C’est un diagramme déformation— contrainte du béton qui est
peut-étre utilisé dans tous les cas.

Les déformations du béton sont :.
o 0=<zcbc<2 %0
obc =0.25x fbex10°x ebe (4-10°cbe )
o 2 %0 < ebe<3,5 %o.
obc =1{bc est la résistance de calcul du béton.

e

[

£y, =35107  Epa

- m————— e

b
o
[

Figure I. 1: Diagramme contrainte - déformation du béton.

Pour fc28
=25Mpa.Ona:
7~ ft28 =2.1Mpa.
0,85 x 25
cbc=——""" = 14.17Mpa sollicitation durable.
< 1% 1,50
0,85 x 25
cbc=—"_ = 18.48Mpa sollicitation accidentelles.
1 x1,15
N—
1.6.1.2.2. Contrainte a I’état limite de service (E.L.S)

La contrainte limite de service en compression est donnée par la formule suivante :
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Gbc = 0,6 x fc28

obc=0,6 x25=15 MPa.
1.6.1.2.3 Contrainte ultime de cisaillement :

La contrainte ultime de cisaillement Tu dans une éprouvette en béton définie par rapport a
l'effort tranchant ultime Vu peut étre exprimée par :
Vu

TTu=

bxd
Avec :

Vu : I’effort tranchant ultime agissant sur la section cisaillée.
b : largeur de la section.
d : hauteur utile de la section.

On vérifier que :

e Si la une fissuration peu préjudiciable:

0,2xfcj
Tu =min ( ; SMPay
yb
0,2 x 25
Tu = min ( ;5 MPa) =min(3,33 ; 5 Mpa) = 3,33 MPa
1,50

e Sila fissuration et préjudiciable ou tres préjudiciable :

0,15%fcj
tu=min (—— ;4MPa)
yb
0, 15%x 25
tu=min( — ;4 MPa)=min(2.5 ; 4Mpa) =2.5 MPa

1,50

1.6.1.3 Déformation longitudinale du béton

e [e module de déformation instantané du béton :

Le module de Young différé du béton dépend de la résistance caractéristique a la compression du
béton, pour des charges d’application de longue durée :

Eij =11000Vfcj (Mpa).

e Le module de déformation longitudinale différée du béton :

Evj =3700fcj (Mpa).
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Eij = 11000V fc28 = 11000325 = 32164,19 MPa.
Pour fc28 =25 MPa ona:
Evj =3700fc28 =3700325 =10818,86 MPa.

1.6.1.4 Module de déformation transversal :

Le module de Young différé du béton dépend de la résistance caractéristique a la compression du
béton, pour des charges d’application de longue durée :
Eij
Gij =
2x(1+v)
Ou : v est le coefficient de Poisson selon le BAEL (A 2.1,3) :

v = 0 pour un calcul des sollicitations a 1’Etat Limite Ultime (ELU). — Gij = 16082,1 Mpa.
v = 0,2 pour un calcul de déformations a I’Etat Limite Service (ELS). — Gij = 13401,75 MPa.

1.6.2 Acier
L’acier est un alliage de fer et de carbone en faible pourcentage, il est caractérisé par sa bonne
résistance a la traction, au cisaillement et a la torsion, On distingue deux types d’aciers :

e Aciers doux ou mi-durs pour 0.15 4 0.25 7 de carbone.
e Aciers durs pour 0.25 4 0.40 7 de carbone.

Les aciers utilisés pour constituer les piéces en béton armé sont :

Tableau 1. 2: Nuances des aciers

. Désignation (nuance) Limite d’élasticité Fe(Mpa)
Type d’acier
) FeE235 235
Ronds lisses
(R.L)
Barres a haute adhérence FeE400/500 400/500
(HA)
o TLE 52 @=6mm. 520
Treillis soudés
(T.S)

1.6.2.2 Module d’élasticité de I’acier
Les aciers sont aussi caractérisés par le module d’¢élasticité longitudinale. Les expériences ont

montré que sa valeur est fixée quel que soit la nuance de ’acier.

Es =200000Mpa.

1.6.2.3 Contrainte limite des aciers :

Pour cette ¢tude, on utilise des aciers longitudinaux (FeE400) et des aciers transversaux

9
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(FeE235).
La contrainte ultime de I’acier est donnée par la formule suivante :

fe
os= —
s
Avec :
fe : limite d’¢élasticité de I’acier
vs : Coefficient de sécurité.

{ vs =1,15 sollicitation durable, on trouve : os = 347,83 =~ 348 MPa.
vs =1 sollicitation accidentels, on trouve : s =400 MPa.

e Fissuration préjudiciable (sans limite) :

ost<fe
e Fissuration préjudiciable :

{ ost <min (2/3 x fe ; 110 x \n x ftj)
ost <min (2/3 x 400 ; 110 x V1,6 x 2,1) — ast = 201,63 MPa .

e Fissuration trés préjudiciable :

ost<min (1/2 x fe ;90 x \n x ftj) ost <min (1/2 x 400 ;90 x V1,6 x 2,1 —

st ~ 165 MPa.

Avec :
nf est le coefficient de fissuration qui peut prendre les valeurs suivantes :

nf =1,0 - Pour rond lisse ;
nf = 1,6 — Pour haute adhérence avec ® > 6 mm ;

nf =1,3 — Pour haute adhérence avec @ <6 mm.

Le diagramme déformation-contrainte est illustré par le schéma de la figure qui suit :

> 85
fe 10 %00

YEs

€g

Raccourcissement Allongement

Figure 1. 2: Diagramme contrainte- déformation de ’acier.

10



Chapitre | Présentation de I’ouvrage

1.7 Hypotheses de calcul

Selon les régles BAEL 91, on distingue deux états de calcul :
e Etat limite ultime de résistance E.L.U.R.
e FEtat limite de service E.L.S.

1.7.1 Etats limites ultimes de résistance (E.L.U.R)
Correspondent a la valeur maximale de la capacité portante dela construction, soit :
* Equilibre statique et stabilité¢ de forme.

+ Résistance de I’un des matériaux de la structure.

1.7.1.1. 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.

e Le raccourcissement du béton est limité a :

ebc =3.5 %o — Flexion composée.
ebc =2 %o — Compression simple.

L'allongement de 1'acier est limité a : s = 10 %o.
e Les diagrammes déformation-contrainte sont définis pour :
- le béton en compression.

- l'acier en traction et en compression.

1.7.1.2. Régle des trois pivots
En fonction des sollicitations normales, la rupture d'une section en béton armé peut intervenir :
e Par écrasement du béton comprimé.
e Par épuisement de la résistance de I'armature tendue.
e Les positions limites que peut prendre le diagramme des déformations sont déterminées a
partir des déformations limites du béton et de 'acier.

e Ladéformation est représentée par une droite passant par I'un des points A, B ou C appelés

pivots
Tableau I. 3:Déformations limites du pivot.
Pivot Domaine Déformation limite du pivot considéré
A 1 Allongement unitaire de 1’acier 10 0 %0
B 2 Raccourcissement unitaire du béton 3,5 0%0
C 3 Raccourcissement unitaire du béton 2 0 %0

11
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Tectlon de beéton armé Iefarmoatlons
10 %o 0 Ha 3.5 %

L i
I b

] 1
[ flongements | | Roccourclssements

I T

CTroaction: Comnpres=sion

Figure I. 3:Diagramme des déformations limites de la section régle des trois pivots

1.7.2. Etats limites ultimes de service (E.L.U.S)
Constituent les frontiéres aux de la desquelles les conditions normales d’exploitation et de
durabilité de la construction ou de ses éléments ne sont plus satisfaites soient :
- Ouverture des fissures.
- Déformation des éléments porteurs.

- Compression dans le béton.
1.7.2.1. Hypothéses de calcul

Les sections droites restent planes.
e Iln'y apas de glissement relatif entre les armatures et le béton.
e Le béton tendu est négligé.

e Les contraintes sont proportionnelles aux déformations :

obc=EDb x ebc
os=FEs X ¢&s

Le module Eb est obtenu a partir du coefficient d’équivalence 1 qui correspond au rapport

du module d'élasticité longitudinal de l'acier a celui du béton ; soit :
n=— =15
Eb

1.7.2.2. Sollicitations de calcul vis-a-vis des états limites

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

12



Chapitre | Présentation de 1’ouvrage

o Etat limite de service : Pour cet état, la combinaison d'action est : G + Q.

Le Réglement Parasismique Algériennes a prévu les combinaisons d'actions suivantes :

G+Q+E G : charge permanente
G+Q+12E avec: C——> Q : charge d'exploitation
0,8G+E E :effort du séism

13
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1.8. CONCLUSION

Dans ce chapitre nous avons présenté notre projet de fin de cycle, en déterminant I’usage et les
caractéristiques géométriques.
Ensuite nous avons défini les caractéristiques mécaniques des matériaux.

A la fin nous avons expliqué les hypothéses que nous avons prises en
considération pour lasuite de notre étude.

Les hypotheses de calcul adoptées pour cette étude sont :

Tableau I. 4: hypothéses de calculs adoptés pour cette étude.

La résistance du béton a la compression a 28 fc28 = 25MPa.

jours

La résistance du béton a la traction ft28 =2,1MPa

Le module d'¢lasticité différé de béton Evj=10818,86 MPa.
module d'¢lasticité instantané de béton Eij =32164,19 MPa.
Contrainte limite de 1’acier os = 348 MPa.

Armatures longitudinales feE400 » H.A fe = 400 MPa
Armatures transversales feE235 » R.L fe = 235 MPa

14
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Chapitre 11

Evaluation des charges et surcharges

II.1. Introduction

structures, car elle permet de déterminer les charges qui seront appliquées sur les différents éléments
porteurs de la structure. La méthode de descente de charges consiste a répartir les charges et les

surcharges sur les différents niveaux de la structure, en utilisant des coefficients de répartition

La descente de charges est une étape importante dans le processus de dimensionnement des

appropriés pour chaque type de charge.

IL.2. Evaluation des charges et des surcharges

I1.2.1 Plancher terrasse (inaccessible)

Tableau Il. 1:Evaluation des charges du plancher terrasse.

N Matériau Epaisseur Poids volumique Poids surfacique
(m) (KN/m3) (KN/m2)

1 | Protection en gravillon 0.05 15 0.75

roulé
2 | Etanchéité multicouche 0.01 10 0.1
3 | Forme de pente en 0.10 22 2.2

béton léger
4 | Isolation thermique 0.04 4 0.16
5 | Plancher a corps creux. 25+5 3.6-4.00 3.80
6 | Enduit en platre/ en 0.02 10 0.2

ciment

Gterrasse= 721kg/m2 =7.21KN/m?
Qterrasse = 100kg/m2 = 1KN/m?

I1.2.2. Plancher étage courant

Tableau I11. 2: Evaluation des charges du plancher étage courant.

N Matériau Epaisseur Poids Poids
(m) volumique surfacique
(KN/m3) (KN/m2)
1 Carrelage 0.02 20 0.40
2 Mortier de pose 0.02 22 0.44
3 Sable 0.02 18 0.36
4 Plancher a cc 25+5 3.60-4.00 3.8
(25+5)
5 Enduit platre 0.02 10 0.2
6 Cloisons 0.10 9 0.9
GPE.courant= 610kg/m?* = 6.10KN/m?
QPE.coura = 350kg/m2 = 3.50KN/m?
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I1.2.3. Maconnerie
Tableau I11. 3: Evaluation des charges du mur.
N Matériau Epaisseur Poids Poids
(m) volumique surfacique
(KN/m3) (KN/m2)
1 Enduit en ciment 0.02 18 0.36
sur les deux
faces
2 Paroi extérieure 0.15 9 1.35
en briques
creuses
3 Paroi intérieure 0.10 9 0.90
en briques
creuses
4 Enduit intérieur 0.02 10 0.20
en platre
GMagonnerie: 281kg/m2 = 2.81KN/m?
Remarque :

Les murs peuvent étre avec ou sans ouvertures ; donc, il est nécessaire d’adopter des

coefficients selon le pourcentage d’ouverture :

— Murs avec portes (90 % G).
— Murs avec fenétres pour les murs de fagade (80 % G).

— Murs avec portes et fenétres pour les murs intérieurs (70 % G).
On prend:
G=Gmx70%=2,81x0,7=1,967 KN

I1.2.4. Plancher dalle pleine terrasse (inaccessible)

Tableau 11. 4: Evaluation des charges du plancher dalle pleine terrasse (inaccessible).

N Matériau Epaisseur Poids volumique Poids surfacique
(m) (KN/m3) (KN/m2)
1 | Protection en gravillon 0.04 20 0.8
roulé
2 | Etanchéité multicouche 0.10 12 0.12
3 | Forme de pente en 0.10 09 0.90
béton léger
4 | Isolation thermique + 0.04 2.5 0.10
polystyréne
5 | Poids propre de la dalle 0.15 25 3.75
pleine
6 | Enduit en ciment 0.02 18 0.36
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Gterrasse= 603kg/m2 = 6.03KN/m?

Qterrasse = 100kg/m? = 1KN/m?*

I1.2.5. Plancher dalle pleine étage courant

Tableau 11. 5: Evaluation des charges du plancher dalle pleine étage courant.

N Matériau Epaisseur Poids volumique Poids surfacique
(m) (KN/m3) (KN/m2)

1 | Revétement en carrelage 0.02 20 0.40

2 | Mortier de pose 0.02 22 0.44

3 | Poids propre de la dalle 0.15 25 3.75

pleine
4 | Cloisons 0.10 09 0.9
5 | Enduit de platre 0.02 10 0.20

Gterrasse= 569kg/m2 =5.69KN/m?

Qterrasse = 350kg/m?=3.5KN/m?

11.2.6. L’escalier :

Paillasse (volé) :

Tableau 11. 6: Evaluation des charges du paillasse d’escalier.

Désignation des éléments | Epaisseur (m) | Densité (kN/m?®) | Poids (kN/m?)

01 | Revétement horizontale 0.013 22 0.28

02 | Revétement verticale 0.02 22 0.4

03 | Mortier de pose 0.02 20 0.4

04 | Lit de sable 0.02 18 1.08

05 | Marches 0.17*%(1/2) 22 1.85

06 | Paillasse 0.15/co0s31.26° 25 4.45

07 | Enduit de platre 0.2 10 0.2
Gpaillasse= 866kg/m” = 5.69KN/m*
Qpaillasse = 250kg/m* = 2.5KN/m*
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e Pallier:
Tableau I1. 7: Evaluation des charges du palier d’escalier.
Désignation des ¢léments Epaisseur (m) Densité Poids (kN/m?)
(kN/m?)
01 | Revétement 0.02 22 0.44
02 | Mortier de pose 0.02 20 0.4
04 | Lit de sable 0.02 18 1.08
06 | Dale en BA 0.15 25 3.75
07 | Enduit de platre 0.2 10 0.2
Gpallier= 569kg/m* = 5.15KN/m*
Qpallier =250kg/m* =2.5KN/m?
I1.2.7 L’acrotére
Tableau 11. 8: Evaluation des charges d’acroteére.
Elément | Surface (cm?) Poids volumique r(nK_%) Poids surfacique (KN/m)
Acrotere 6.85 25 1.71

G racrotere = 171kg/m2= 1.71KN/m?
Q I’acrotére = 100kg/m2= 1KN/m?

11.2.7 Balcons :

Tableau 11. 9: Evaluation des charges des balcons.

N Matériau Epaisseur Poids volumique Poids surfacique
(m) (KN/m3) (KN/m2)
1 | Revétement en carrelage 0.02 20 0.40
2 | Mortier de pose 0.02 20 0.40
3 | Litdesable 0.02 17 0.34
4 | Poids propre de la dalle 0.15 25 3.75
pleine
5| Enduiten ciment 0.15 10 0.15

G, .= 504kg/m? = 5.04KN/m?

Qbalcon = 150kg/m2 = 1.5KN/m?
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I1.3 Conclusion
Dans ce chapitre, nous avons effectué la détermination des charges permanentes et des charges

d'exploitation conformément aux réglementations en vigueur. Par la suite, nous avons procédé au
prédimensionnement des éléments tels que (les planchers, les poutres et les poteaux.....).
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II1.1. Introduction

Avant de commencer a calculer la structure, il est nécessaire de réaliser une étape de pré-
dimensionnement. Cette étape repose sur l'application des réglements BAEL91 et RPA99 version

2003, qui définissent des lois en mati¢re de limitations de déformations et de contraintes dans les

matériaux.
Le pré-dimensionnement des éléments a pour objectif de déterminer approximativement les

sections et les dimensions des différents éléments de 1'ouvrage.

II1.2. Données architecturales

Tableau I11. 1: Données architecturales.

Désignation Dimension (cm)
Bloc B1 | Bloc B2 | Bloc B3 Bloc B4 | Bloc B5 Bloc B6

Grande portée entre nus(L)

Lx 650 683.18 650 645 632 605

Ly 665 679.37 600 600 600 600
Grande portée entre axes (L)

Lx 700 733.18 700 695 682 655

Ly 715 729.37 650 650 650 650
Poteaux

a=b=D 50 50 50 50 50 50

II1.3. Pré dimensionnement des planchers

I11.3.1. Plancher en corps creux
Sont constitués de corps creux et d'une dalle de compression renforcée par un treillis soudé,
reposant sur des poutrelles en béton armé disposées dans le sens le plus court. Pour éviter une fléche

excessive, il est nécessaire de respecter certaines conditions concernant 1'épaisseur minimale des

planchers.

hourdis en bé&ton dalle de comprassion

de gravillons

hourdis borgne
a 'extremite

Figure I11. 1: Plancher en corps creux.



Chapitre 111 Pré-dimensionnement des éléments

II1.3.2. Plancher a la dalle pleine
La dalle en béton armé sera coulée sur un coffrage plat avec une épaisseur de 15 a 20 cm. Le
nombre et le diamétre des barres d'armature incorporées dans le béton seront adaptés en fonction des

dimensions de la dalle et de la charge qu'elle devra supporter.

dalle pleing

dalle pleine

Figure I11. 2: Plancher a la dalle pleine.

I11.3.1.1 Détermination de I’épaisseur du plancher
Le processus de dimensionnement d'un plancher en corps creux implique a dimensionner

une poutrelle, qui doit satisfaire la condition de la fleche

ht > min ( Lxmax ,Lymax ) /22.5

Avec :
L= La portée maximale entre nu des poutrelles (L= 650 cm)
ht : Epaisseur du plancher

ht > min (665, 650) /22.5 =28.88 cm

On prend : ht = 30 cm.
Dans ce cas-la on va opter pour un plancher constitué de hourdis de 25c¢m et une

dalle decompression de Scm. (25+5).

Remarque :

Comme on a plusieurs blocs de dimensions différentes, nous avons calcule 1'épaisseur du plancher
pour chaque bloc individuellement. Le processus de calcul est le méme pour les blocs : B1, B2, B4, B5
et B6.
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Tableau I11. 2: Tableau récapitulatif des planchers en corps creux.

Désignation Dimension (cm)

Bloc B1 Bloc B2 Bloc B4 Bloc B5S Bloc B6

Epaisseur du plancher
(ht) 28.88 30.19 26.66 26.66 28.66

Epaisseur du plancher adopté
(ht)ad 30.00 30.00 30.00 30.00 30.00

I11.3.2.1 Détermination de I’épaisseur du plancher a la dalle pleine

Selon le BAEL 91, I’épaisseur ou la hauteur du plancher est déterminée a partir de la condition de

la fléche :
04<ac<1
Pour notre cas, on a :
a. un panneau dalle continue :
Lx=535cm
—> a= % = (.82 (Panneau de dalle travaillant dans les deux sens)
Ly=650 cm

Pour une dalle continue, la hauteur totale du plancher doit aussi satisfaire la condition
Suivante :

On prend : ht =16 cm.
b. un panneau isole :

Lx =410 cm
410

—> A== 0.66 cm (Panneau de dalle travaillant dans les deux

sens)
Ly =620.51 cm

Pour un panneau isole, la hauteur totale du plancher doit aussi satisfaire la condition
Suivante :

Lx <Ly

ht>LX

— 30

ht >410—1366
z 35 =13 cm
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On prend : ht =16 cm.
II1.4. Pré dimensionnement des poutres :
Conformément aux dispositions du RPA 99/2003, les dimensions des poutres doivent respecter
les conditions suivantes :

b>20cm

h>30cm

<4cm

Sl

Et d’apres les reégles du BAEL91 2003, le critére de rigidité est donné par :

4 L/15 < h < L/10
0.3d < b < 0.4d

< 3cm

S| =

~

I11.4.1. Pré-dimensionnement des poutres principales :

a. Bloc Bl :
Selon le BAEL 91, 0on a:

75 715
15 M=AST

46,66 cm<h<715cm

On peut prendre :
h=65cm

d=0,9h=0.9%65=58.5cm

0.3xX585cm<b <0.4x585cm

17.55cm < b <234cm

On peut prendre :
b=35cm

D’apres le RPA 99/2003, on a :

(" b>=20cm 35cm = 20 cm ; Condition vérifiée.

h=30cm 65 cm—3 30 cm; Condition vérifiée

Sy

< 4cm 1.86-¢m < 4cm; Condition vérifiée

D%nc, on prend (35x 65) cm? comme section des poutres principales.
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I11.4.2. Pré dimensionnement des poutres secondaires
a. Bloc B1 :
Selon le BAEL 91, on a :

650 650
15 M=t =Tp o

4333cm <h<65cm

On peut prendre :
h=55cm

d=0,9h=09%x55=49.5cm
0.3X495cm < b <0.4X%x49.5cm

14.85cm < b <19.80 cm

On peut prendre :

b=35cm
D’aprés le RPA 99/2003, on a ~
b>=>20cm — 35cm = 20 cm ; Condition vérifiée.
h>=30cm — < 60 cm = 30 cm; Condition vérifiée
% <4cm — 1.71 cm < 4cm; Condition vérifiée
-

Donc, on prend (35x 60) cm? comme section des poutres secondaires

Tableau I11. 3:Pré dimensionnement des poutres principales (cm).

Pré dimensionnement des poutres principales (cm).

Selon le BAEL D’aprés le RPA 99/2003
91

BlocB2

733.18 733.18
<h<
15 10

b =20 35 = 20 condition

48.88 < h < 73.32 V.
h= 65
d=0,9h=0.9%x65=58.5 h>30 65
0.3x495 < b <0.4x495 .
17.55 < b < 23.4 > 30 condition v.
b=35
2<4 186<4

condition v.

26




Chapitre 111 Pré-dimensionnement des éléments
700 700 ..
BlocB3 BT <h< 0 b =20 35 = 20 condition
46.66 <h <70 V.
h= 60
d=0,9h=0.9x54=48.6 h>30 60
03%x48.6 <b<0.4x48.6 o
1458 < b < 19.44 > 20 condition v.
b=35
2<4 17124
condition v.
695 695 ..
BlocB4 ST <h< To b =20 35 = 20 condition
46.33 < h <695 V.
h= 60
d=09h=09%x60=54 h>30 60>
0.3x54 <b<04x54 o
162 <b <216 20 condition v.
b=35 0
5 <4 171>4
condition v.
682 682 o
BlocB5 15 <h< 10 b >20 35 = 20 condition
45.46 < h < 68.2 V.
h=60
d=0,9h=0.9%x60=54 cm h>30 60>
03%x54 <b<04x54 o
16.2 < b < 21.6 20 Condltlon V.
b=35 0
5 <4 1.71 =20
condition v.
655 655 ..
BlocB6 Tc <h< 0 b > 20 35 = 20 condition
43.66 < h < 65.5 V.
h=60
d=0,9h=0.9%x60=54 h=30 60

0.3x54 <b<04x54
16.2<b <216
b=35

> 20 condition v.

254 1.71 > 20

condition v.
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Tableau II1. 4: Pré dimensionnement des poutres secondaires (cm).
Pré dimensionnement des poutres secondaires
(cm).
D’aprés le RPA
Selon le 99/2003
BAEL
91
Bloc B2 679.37 che 679.37 b>20 35>
oc 15 — ~ 10 = -
4529 < h <6794 20 condition v.
h=60
d=0,9h=0.9%x60 = 54 h>30 60 > 20 condition v.
03x54 <b<04x54
16.2 <b <216 h
=0 = -< 71<
vy > S 4 1.71<4
condition v.
Bloc B3 600<h<600 b>20 35>
o¢ 15 =710 = -
40<h <60 20 condition v.
h=55
d=0,9h=0.9x55=49.5 h =30 55> 20 condition v.
0.3%x495 <b <04
X 49.5 h
-< >
148 <b <198 p =4 127220
b=35 condition v.
BloC B4 600<h<600 b>20 352
0 15 =~ 10 = -
40<h <60 20 condition v.
h=55
d=0,9 h=0.9%65=55 h>30 55> 20 condition v.
0.3x55 <b<04x55
16.5 < b <22 h
=Y = -< 57 >
-y b_4 1.57 = 20
condition v.
Bloc BS 600<h<600 b>20 35>
o¢ 15 =710 = -
40<h <60 20 condition v.
h=55

d=0,9h=0.9x65=55
0.3x55 <b<0.4x%x55
16.5 <b <22
b=35

h =30 55 > 20 condition v.

§s4 1.57 > 20

condition v.
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645 645
Bloc B6 —<h<— b>20 35>
15 10
43 < h <645 20 condition v.
h=55
d=0,9 h=0.9%65=55 h >30 55 > 20 condition v.
0.3x55 <b<04x55
16.5 <b <22 h
=Y = -< 57 >
b=35 S <4 1.57 = 20
condition v.
Tableau I11. 5:Tableau récapitulatif des poutres.
Désignation Dimension (cm?)

Bloc B1 Bloc B2 Bloc B3 Bloc B4 Bloc BS Bloc B6

poutres principales
(bx h) (35x65) | (35x65) | (35x60) | (35x60) | (35x60) (35 x 60)

poutres secondaires
(bx h) (35x55) | 35x60) | (35x55) | (35x55) (35 x595) (35x 55)

IIL5. Pré dimensionnement des poteaux :

Le poteau est un élément vertical qui a pour fonction de supporter les charges d'une structure
en les transmettant soit a un autre élément porteur, soit a une fondation. Dans le cadre de notre
ouvrage ; la section de calcul du poteau est faite de telle fagon qu’il ne flambe pas.

Nous meénerons le calcul aux états limites ultimes (ELU) selon le BAEL 91, et nous
vérifierons ensuite la conformité de notre poteau selon les normes RPA99/V2003.

Notre ouvrage comprend deux types de poteaux : des poteaux carrée, ou a est égal a b ainsi que

des poteaux circulaires pour tous les niveaux.

a. BlocBl1:

3.325m

0.5m I

3m

— > —r e —>
3.25m 0.5m 3.075m

Figure I11. 3: Surface supportant la charge revenant au poteau le plus sollicité.
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[ (Lx1/2+41x2/2) x (y1/2+1y2/2)]
[ ((3.25+0.25) x2+ (3.0754+0.25)x2))/2 x ((3+0.25)x2+(3.325+.025)x2)) /2 |=
[ (6.825x6.825) =46.58 m?.

S
S
S

I11.6 Efforts de compression dus aux charges permanentes NG

e Plancher terrasse inaccessible :
— Poids propre du plancher

GxS=721x46.58=335.84 KN

— Poids propre de la poutre principale :
ybax (bxh)xL=25x(0,35x0,60)x (6.5+7.15)/2 =35.83 KN
Poids propre de la poutre secondaire :
ybax (bxh)xL=25x(0,35x0,55)x (7+6.65)/2 =32.85 KN

La charge totale sur le plancher terrasse : NGT = 404.50 KN

e Plancher RDC + étages courants :

— Poids propre du plancher :
nx Gx S=3x6.10x 46,58 = 852.41 KN
— Poids propre de la poutre principale :
ybax (bxh)xL=25x(0,35x0,60)x (6.5+7.15)/2 =35.83 KN
Poids propre de la poutre secondaire :
ybax (bxh)xL=25x(0,35x%x0,55)x (7+6.65)/2 =32.85 KN

La charge totale sur le plancher terrasse : NGEC+RDC=921.09 KN
On majore les efforts de 10% :

NG =1,1 x (404.50 + 921.09) = 1,1 x 1325.59=1458.15 KN.

I11.7 Efforts de compression dus aux surcharges d’exploitation NQ

e Plancher terrasse inaccessible :

NQ=0QxS=1x46.58= 46.58 KN

e Plancher RDC + étages courants :

NQ=nxQxS=3x3.5x46.58=489.09 KN
NQ=QxS=3.5x46.58=163.03 KN

La surcharge d’exploitation totale sur le plancher RDC + étage courant :
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On

NQEC+RDC = 652.12 KN

majore les efforts de 10% :

NQ=1,1 x (46.58+ 652.12) = 1,1 x 698.7= 768.57TKN.

1. Effort normal Nu :
NU=1,35 NG + 1,5 NQ = (1,35 x 1307.07) + (1,5 x 768.57) = 2917.40 KN.
2. Vérification des conditions du RPA 99/2003 article 7.5.1:
_min (a; b)= 50 cm > 25 cm ; Condition vérifié
min (a ; b) =50 cm > (he - ht )/20=(420-30)/20=19,5 cm ; Condition vérifée
1/4<a/ b= 0,25<1; Condition vérifiée
Tableau II1. 6: Tableau récapitulatif des poteaux.
Pré dimensionnement des poteaux (m).
Schéma La surface afférente
représentatif
du poteau le
plus sollicité
BlocB2 3‘25m1
$ u S=(
O.SOmI (3.2540.54-3.25)x(3.25+0.5+3.2
5]=
3.25m ¢ >>< >
S=49.00
325m 0.50m m?2.
3.25m
BlocB3 1.005m 0.50m 1.47m S=[ (S14+S2+S3)
<> > <—> h=4.75m
3.00mI / \ S1=(4.75X1.53)/2=7.27 m*.
S2= (4.75 X2.25)/2=10.69 m>.
O.SOmz // H \|  $3=475X2.98=14.15m>.
174m <*—> «>+—> S=
32.12m?.
325m  0.50m
3.00m
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BlocB4 N 3.155m <_O.>50rn » S=[h(1154.-8502r-|r-133)
2.45m S1=(5.80 X1.32)/2= 3.83 m*.
I / S2= (5.80 X1.295)/2= 3.76m?>.
0.50m $ S3 =5.80 X 4.265= 24.74 m?>.
el S=32.32m?.
3.00m “—r—>
1.86m
0.50m 1.905m
BlocB5 2.20§m 0.50r>n 2.S=1§m S=[h(:SéZZZr;Il-SB)
3.00m I / S1= (6.46 X0.64)/2= 2.06 m*.
¢ . S2=(6.46 X0.81)/2= 2.64m>.
0.50m ¢ \ S3 = (6.46 X3.275) = 21.14 m?.
3.00 —rr—> S=
25.84m>2.
1.3875m 0.50m
1.3875m
2.1lm 0.5m S=[(S1+S2+4S3)
BlocB6 2.205m h=6.45 m
<+ —>

| /
et

— e —>

1.315m 0.50m

1.315m

S1= (6.45X0.89)/2= 2.87m>.
S2= (6.45 X0.795)/2= 2.56m>.
S3 = (6.45 X 3.13) = 20.19 m*.

S=
25.62m?>.

Tableau I11. 7:Tableau récapitulatif bloc b2

Efforts de compression

Dus aux charges

permanentes

NG

Dus aux
surcharges
d’exploitati

on NQ
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e Plancher terrasse inaccessible e Plancher terrasse
Ppt=GxS inaccessible :
7.21x 49.00= 353.29 KN NQ=QxS
1 x 49.00=49.00 KN
Ppp =ybax(bxh)xL
e Plancher RDC +
Pps=vybax (bxh)xL NQ=nxQxS
25x(0,35x0,60) x (7+7)/2 =36.75 KN 3x 3.5 x 49.00= 514.5
Bloc B2 KN

La charge totale sur le plancher terrasse :
NGT =429.85 MKN

e Plancher RDC + étages courants :

nx GxS=3x6.10x49 =896.7 KN

Ppp=vybax (bxh)xL
25x(0,35x0,65) x (7 +7)/2 =39.812 KN
Pps=ybax (bxh)xL
25x(0,35x0,60) x (7+7)/2 =36.75 KN
La charge totale sur le plancher RDC+¢étages
courants :
NGE+RDC =973.27 KN

On majore les efforts de 10% :

NG=1,1x(429.85+973.27)=1,1x
1403.13=1543.43 KN.

NQ=0QxS

3.5x49.00=171.5 KN

La surcharge d’exploitation
totale sur le plancher RDC +

étage courant :

NQEC+RDC = 686
KN

On majore les efforts de
10% :

NQ= 1,1 x (49.00+ 686) = 1,1
x 735

= 808.50 KN.

NU=1,35 NG + 1,5 NQ = (1,35 x 1543.43) + (1,5 x 808.5) = 3296.39 KN.
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Tableau I11. 8: Tableau récapitulatif bloc b3
Efforts de compression
Dus aux charges Dus aux
permanentes surcharges
NG d’exploitation NQ
e Plancher terrasse inaccessible
Ppt=GxS
7.21x 32.12=231.58 KN
e Plancher terrasse inaccessible
Ppp =ybax(bxh)xL .
25x (0,35 x 0,60) x (4.75+4.97)/2 NQ=QxS
=2551 KN 1x32.12=32.12 KN
Pps =vyba x (b x h) x hps e Plancher RDC + étages
courants :
25x(0,35x0,55)x 4.75 =22.86 KN
NQ= S
La charge totale sur le plancher terrasse : Q=nxQx
4x 3.5 x 32.12=449.68 KN
NGT =279.95 MKN
NQ=QxS
e Plancher RDC + étages courants :
3.5x32.12=112.42 KN
nxGxS=4x6.10x32.12=783.73 KN
La surcharge d’exploitation
Ppp =ybax (bxh)x L totale sur le plancher RDC +
25x (0,35 x0,60) x (4.75 +4.97)/2 ; .
BlocB3 —7551 KN ctage courant :

Pps =yba x (b x h) x hps

25 x (0,35 x 0,55) x 4.75=22.86 KN
La charge totale sur le plancher RDC+étages
courants :

NGE+RDC = 832.09 KN
On majore les efforts de 10% :

NG =1,1x(279.95+832.09) = 1,1 x1112.04
=1223.24 KN.

NQEC+RDC = 562.10KN

On majore les efforts de 10% :

NQ= 1,1 x (32.12+ 562.1) = 1,1 x
594.22

= 653.64KN.

NU = 1,35 NG + 1,5 NQ = (1,35 x 1223.24) + (1,5 x 653.64) = 2631.84KN.
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Tableau II1. 9: Tableau récapitulatif Bloc B4.

Efforts de compression

Dus aux charges
permanentes
NG

Dus aux surcharges
d’exploitation NQ

Bloc B4

e Plancher terrasse inaccessible
Ppt=GxS

7.21x 32.32=233.03 KN
Ppp =ybax(bxh)xL

25 x (0,35 x 0,60) x (5.515+5.63)/2 =
29.25 KN

Pps =yba x (b x h) x hps

25x(0,35x0,55) x 5.80=27.91 KN

La charge totale sur le plancher terrasse :

NGT =290.19 KN

e Plancher RDC + étages courants :

nxGxS=4x6.10x 32.32=788.61 KN

Ppp=vybax(bxh)xL

25x (0,35 x 0,65) x (5.515 +5.63)/2 =
29.25KN

Pps=ybax(bxh)xL
25x(0,35x0,60)x (7+7)/2 =2791 KN
La charge totale sur le plancher RDC+étages
courants :

NGE+RDC = 845.77KN

On majore les efforts de 10% :

NG = 1,1 x (290.19+ 845.77) = 1,1 x
1135.96= 1249.56 KN.

e Plancher terrasse inaccessible :

NQ=QxS$S
1x32.32 =3232KN

e Plancher RDC + étages
courants :

NQ=nxQxS
4x 3.5 x 32.32=339.36 KN
NQ=QxS

3.5x32.32=113.12KN

La surcharge d’exploitation
totale sur le plancher RDC +

étage courant :

NQEC+RDC = 452.48KN

On majore les efforts de 10% :

NQ= 1,1 x (32.32 + 452.48) = 1,1 x
484.8

=533.28 KN.

NU = 1,35 NG + 1,5 NQ = (1,35 x 1249.56) + (1,5 x 533.28) = 2486.83KN.
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Tableau II1. 10:Tableau récapitulatif Bloc B5
Efforts de compression
Dus aux charges Dus aux
surcharges
permanentes , o
NG d’exploitation
NQ
e Plancher terrasse inaccessible
Ppt=GxS
7.21x 25.84=186.31 KN
e Plancher terrasse
Ppp = ybax (b xh) x L inaccessible :
_ NQ=QxS
25x(0,35x0,6) x (4.0943.9)/2 =20.97KN | x 25.84= 25 84 KN
Pps=ybax(bxh)x L
Pps =ybax (bxh)x e Plancher RDC + étages
25 % (0,35 x 0,55) x 6.46 =31.09 KN courants :

La charge totale sur le plancher terrasse : NQ=nxQxS§

NGT = 238 37KN 4x 3.5x 25.84=361.76 KN
e Plancher RDC + étages courants : NQ=QxS

nx G xS =4x 6.10x 25.84 = 630.5 KN 3.5x25.84=90.44 KN

La surcharge d’exploitation
Ppp=ybax (bxh)x L
v ( ) totale sur le plancher RDC +
25x (0,35 x0,6) x (4.0943.9)/2 =20.97KN .
Bloc BS étage courant :

Pps=ybax(bxh)xL

25x(0,35x0,55) x 6.46 =31.09 KN
La charge totale sur le plancher RDC+étages
courants :

NGE+RDC = 682.56 KN
On majore les efforts de 10% :

NG=1,1x(238.37+682.56) =1,1 x
920.93=1013.023 KN.

NQEC+RDC = 452.2
KN

On majore les efforts de 10% :

NQ=1,1 x(25.84+452.2)=1,1 x
478.04

=525.844 KN.

NU = 1,35 NG + 1,5 NQ = (1,35 x 1013.023) + (1,5 x 525.844) = 2735.1621 KN.
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Tableau II1. 11:Tableau récapitulatif Bloc B6.
Efforts de compression
Dus aux charges Dus aux
permanentes surcharges
NG d’exploitation
NQ
e Plancher terrasse inaccessible
Ppt=GxS

7.21x 25.62=184.72 KN

Ppp =ybax(bxh)xL
BlocB6

25x (0,35 % 0,6) x (3.9244.02)/2 =20.84
KN

Pps=ybax (bxh)x L
25x (0,35 x 0,55) x6.45=31.04 KN
La charge totale sur le plancher terrasse :
NGT =236.6 KN

e Plancher RDC + étages courants+
Sous SOL :

nx GxS=5x6.10x 25.62 =781.41 KN

Ppp=ybax(bxh)x L

25x (0,35 x 0,6) x (3.92+4.02) /2 =20.84
KN

Pps=ybax(bxh)xL
25x(0,35x 0,55) x6.45=31.04 KN

La charge totale sur le plancher RDC+étages
courants + Sous SOL :

NGE+RDC = 833.29KN
On majore les efforts de 10% :

NG = 1,1 x (236.6 +833.29) = 1,1 x 1069.89=
1176.88 KN.

Voir le tableau.3.9. :
Dégression des charges
d'exploitation.

NQ=14.2 KN

La surcharge d’exploitation totale
sur le plancher étage courant :
NQ=11xQxS=11x142x
25.62=400.

18 KN.

NU = 1,35 NG + 1,5 NQ = (1,35 x 1176.88) + (1,5 x 400.18) = 3177.58 KN.
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Tableau II1. 12: Dégression des charges d'exploitation.

Niveau des planchers | Loi de dégression [KkN/m?] Charge [KN/m?]
Terrasse NQo =1 1,00

3 NQ1 =Q0 + Q1 4,50

2 NQ2 =Q0 +0,95(Q1 +Q2) 7,65

1 NQ3 =Q0 +0,90 (Q1 +Q2 +Q3) 10,45

RDC NQ4 =Q0 +0,85(Q1 +Q2 +Q3 +Q4) 12,90

S-sol 1 (n =5) NQ5 =Q0 +0,80 (Q1 +Q2 +Q3 + Q4 +Q5) 14,2

111.8 Vérification des conditions du RPA 99/2003 article 7.5.1

min (a ; b) = 50 cm > 25 cm ; Condition vérifié
min (a ; b) =50 cm > (he - ht )/20 = (420 -30)/20=19,5 cm ; Condition vérifée
1/4<a/ b= 0,25<1; Condition vérifiée

I11.9. Pré dimensionnement des voiles
Les voiles en béton armé sont des éléments structurels congus pour résister aux charges
horizontales provoquées par des événements tels que le vent ou le séisme, ainsi qu'aux charges
verticales. Ils ont pour réle principal d'assurer la stabilité de I'ouvrage en résistant aux forces de
flexion et de cisaillement induites par ces charges horizontales, en redistribuant les contraintes sur
I'ensemble de la structure et en limitant les déformations excessives. Par conséquent, les voiles jouent

un role crucial dans la sécurité et la stabilité des batiments en béton armé.

/f;

|
th|/+
| [ —

Figure I11. 4:Coupe de voile en élévation

Le RPA 99/2003
considére comme voile de contreventement les voiles satisfaisant les conditions
suivantes :

L>4e

e>he /20
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e > maxx[(420-30)/20 ;15cm]

e >he /20 =390/ 20 = 19.5cm

On prend a = 20cm tous les niveaux des voiles
L > 4x20=80cm alors

On prend L=80cm.

39



Chapitre 1V

Calcul
des planchers




Chapitre IV Calcul des planchers

IV.1. Introduction

Les planchers constituent la partie horizontale de la structure d'un batiment qui a pour fonction
de supporter les charges permanentes (telles que les cloisons, les chapes, les revétements, etc.) et les
charges d'exploitation, et de les transmettre aux éléments porteurs verticaux tels que les poteaux, les

voiles ou les murs. Pour le bloc B3 de notre ouvrage, les planchers sont réalisés en dalle pleine.

V.2. Etude de la dalle pleine
Si :
a >4 : panneau de dalle travaillant dans un seul sens (Lx).
0,4 <a<1:panneau de dalle travaillant dans les deux sens (Lx) (Ly).
Avec :

(Lx) est la petite portée du panneau de dalle et (Ly) est la grande portée du panneau de dalle.

Le tableau qui suit reporte les valeurs de (Lx) et (Ly) ainsi que le calcul de (o).

Tableau V. 1: Valeur de a pour chaque panneau.

L
Désignation Lx (cm) Ly (cm) a="% /L
Dalle continue 338.50 567.50 0,60
Panneau isole 454.18 524.61 0,86

V.2.1 Panneau isole :

v' Calcul des sollicitations :
Comme : o= 0,86 > 0,4 (Panneau travaillant dans les deux sens) —>{ ux =0.0496

uy =0.7052
0.5Mox
e
’
/
0,75Mox |f
Il
e "
- 3
0.5Mox L. =
0.5Mox e—— + 0.5Mox
e
0,75Mox

Figure V. 1:Panneau isole.
v' Chargement :

Charge permanente (étage courant) : G = 5.69 KN/m2
Charge d’exploitation : Q = 3,5 KN/m2
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Chapitre IV Calcul des planchers

Charge ultime (pour une bande de 1m de largeur) : qu= (1,35 G + 1,5 Q) = 12.93 KN/m.

v" Moment isostatique :

Sens Lx :

Mox = ux x qu x Lx >=0.0496x 12.93 x 4.54°=13.22kN. m

Sens Ly :

Moy = py x Mox =0.7052x13.22=9.32 kN. m

v" Moments en travée et sur appuis :

Mtx=0,85x13.22=11.24 kN.m
Mty =0,85x932=7.92 kN. m

Max riv=0,3 x 13.22=3.97kN. m

Max intr =0,5 x 13.22=6.61 kN. m

4.3.1.1. Calcul du ferraillage :

v' Armatures inférieures (en travée) :
Pour une bandede 1 m: b=100 cm ;

d=09ht=0,9x16=144cm; fbc=14,17 MPa ; gs =348 MPa
Sens Lx

Mtx=11.24 kN.m

Mtx 11.24 x 103
U= = ~ 0,038 — £ =0,981
bxd2x fbc 100 x 14.4% x 14,17
Mtx 11.24% 103
Atx = = =229cm?/m

B xdxos 0,981 x 14.4x 348

Sens Ly :

Mty=792kN.m

Mty 7.92 x 103
u= - ~0,028— S = 0,986
bxd2x fbc 100 x 14.4> x 14,17
Mty 7.92 x 10°
Aty = = =1.60 cm*/m

B xdxas 0,986 x 14.4x 348

v Armatures supérieures (sur appuis) :

=  Sur appuis de rive :

42



Chapitre IV Calcul des planchers
Ma = Max riv=3.97 kN. m.

Ma 3.97 x 10°
u= = ~0,014 — B=0,993
bxd2xfbc 100 x 14.4* x 14,17
Ma 3.97 x 103
A arrive = = =0.80 cm®>/m

pxdxaos 0,993 x 14.4x 348

e Sur appuis intermédiaires :

Ma = Max intr =6.61 kN. m

Ma 6.61 x10°
~ 0,022 —» £=10,989

l’l: =
bxd?x fbc 100 x 14.4* x 14,17

Ma 6.61 x 10°
Aaint = = =133 cm?/m

Bxdxos 0,989 x 14.4x 348

v Section minimale des armatures :

Sens Ly
Aymin=8 x ht= 8§ x0.16 =1,28 cm2 / m.

Sens Lx

3-«a 3-0,70
=1.28 %
2 2

=1.47 cm2/m.

Axmin = Aymin X

v" Choix des aciers :
e En travée:

Sens Lx :

Atx =229 cm2 /m

¢ <20 mm > Atx : 4T12p. m =4.52 cm2 /m > Axmin
Stx <33 cm Stx=25cm
Sens Ly :
Aty =1.60 cm2 /m
¢ <20 mm | Aty : 4T10 p. m = 3.14 cm2 /m > Axmin
Sty<45cm Sty=25cm

e Sur appuis de rive :
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Chapitre IV Calcul des planchers

Aarive = 0.80cm2 /m
¢ <20 mm Aarive : 4T8 p. m=2.01 cm2 /m >
Axmin

Stx<33cm ’ { Stx=25cm

e Sur appuis intermédiaires :

{ Aaint=1.33 cm2 /m > { Aaint : 4T10 p. m=3.14 cm2 /m >
Axmi
¢ <20 mm Stx =25 cm.
Stx <33 cm

v" Nécessité de disposer des armatures transversales :

1) On suppose que la dalle est bétonnée sans reprise dans son épaisseur.
2) L’¢épaisseur de la dalle est de 20 cm.
3) On vérifie l'effort tranchant :

Lx 1
Vx=qux— X
2 l+a/2

=20.52kN

a=0,86 —
Vy=quxLx/3=19.57 kN.

Vmax =max (Vx; Vy)= 20.52 kN.

’

Vmax  20.52 x 103

= =0,14 MP
bxd 1000 x 144 0, a

fc28

Tu= 0,07 x =0,07x251,5=1,17 MPa

tu=0,14 MPa <tu= 1,17 MPa ; Condition vérifiée (pas de risque de
cisaillement).

V.3.1.2. Vérifications a ’E.L.S

Sollicitations :

o= 0,86> 0,4 (Dalle travaillant suivant les deux sens (Lx) et (Ly)) — [ux = 0,0496
wy =0,7052

Chargement :
Charge permanente :

G = 5.69 kN/m?
Charge d’exploitation :
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Q= 3,5 kKN/m’

Charge de service (pour une bande de 1 m de largeur) : gser = (G + Q) = 9.19 kN/m

v' Moment isostatique :
Sens Lx
Mox = ux x gser x Lx ?=0,0496 x 9.19 x 4.54>=9.39 kN. m
Sens Ly
Moy = py x Mox =0,7052 x 9.39 = 6.62kN. m

v' Moments en travée et sur appuis :
Mtx=0,85x9.39= 798 kN.m
Mty =0,85x6.62=5.63 kN.m
Maxriv=0,3x939=282kN.m

Max intr = 0,5 x9.39=4.69 kN.mm
v' Vérification des contraintes dans le béton :

obc =0,6 x fc28 =15 MPa ; q = 15 (Voir chapitre I).

Suivant Lx

e En travée :

Mtx =798 kN. m ;

As=Atx=1.61 cm2/m;
A'=0

a) Position de I’axe neutre (y) :
b/2y2—mAs(d—y)=50y*+24.15y - 34776 =0 — y=2.40 cm
b) Moment d’inertie (I) :

b 100

I=— y3+nd-y) *= —=x(2.40)° +(15x1.61) x (14.4 —2.40) 2= 3938.40cm4

3 3
¢) Contrainte dans le béton (cbc) :
Mtx 7.98 x 10°

obc=— xy =———————x 240 = 4.86 MPa.
I 3938.40

obc =4.86 MPa < abc =15 MPa ; Condition vérifiée.

e Sur appuis intermédiaires :
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Chapitre IV Calcul des planchers

Ma= Max intr =4.69 kN.m ; As=Aaint=094cm2/m; A'=0
a) Position de I’axe neutre (y) :
b/2y2—mAs(d—y)=50y%+14.1y —203.04=0—y=188 cm
b) Moment d’inertie (I) :

I=b/3y3+n(d—y)2=100/3 x( 1.88) 3+ (15 x 0.94) x (14.4 — 1.88) 2= 2431.67 cm4

¢) Contrainte dans le béton (cbc) :

Maint 4.69 x10°
obc=— xy =— x 1.88 =3.62MPa.

I 2431.68

obc=3.62 MPa < obc =15 MPa ; Condition vérifiée.
Suivant Ly
e En travée
Mty=5.63kN.m;As=Aty=1.13cm2/m; A’'=0

a) Position de I’axe neutre (y) :

b/2y2-nmAs(d—-y)=50y2+16.95y -244.08=0 — y=2.05cm

b) Moment d’inertie (I) :
I=b/3y3+n(d—y)?=100/3 x(2.05) 3+ (15 x 1.13) x (14.4 —2.05) 2 = 2872.43cm4
¢) Contrainte dans le béton (ocbc) :
Mty 5.63 x 10°
obc=— xy =—x2.05=4.02MPa.
I 2872.43
obc =4.02 MPa < obc =15 MPa ; Condition vérifiée.

v' Disposition du ferraillage

o Arrét des barres :

La longueur de scellement droit « Ls » est la longueur qui ne doit pas avoir une barre droite de
diametre ® pour équilibrer une contrainte d’adhérence 7s . La contrainte d’adhérence s est supposée
constante et égale a la valeur limite ultime.
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Chapitre IV
((1s=0,6 x Ps® x ft28 = 0,6 x 1,5 x 2,1 =2,83 MPa
As=0,05+0,3 (Ma/Mox)=0,05+0,3(0,5Mox/ Mox)=0.2
dxfe
< Ls=
4xTs
1x400
\LS = =35.33 cm.
4x2,83.

L1= 908cm— maX Is= 3533 cm
As.L, =0,2x454 =90.8cm

L2 = 454 cm -» max |ls= 3533 cm
L1/2 =908/2 cm

v' Arrét des barres en travée dans les deux sens :

Les barres en travée sont arrétées a une distance des appuis inférieure a Lx /10 de la portée ;

Soit: Lx /10 =454/ 10 = 45.4cm.
v Armatures finales :

Suivant Ly : A = 4.52 cm?/m soit p-mavec Six = 25 cm

Suivant Ly : Ay = 3.14 cm?/m soit p.mavec Sy = 25 cm
Appui intermédiaire : Aaine = 3.14 cm2/m soit p.m avec Sex = 25 cm

V.2.1 Panneau (dalle continue)

v Calcul des sollicitations :
Comme : a = 0,74 > 0,4 (Panneau travaillant dans les deux sens) — | pux =0.0633
wy =0.4938

0 :'*-Mq:n_:'_-.:._
-~
/
0,75Mox |f g
[~}
\ )
o, Il
0.5Mox "~
VIO
d L,=5.35
0.5Mox e—— "% 5 0,5Mox
e
0.75Mox

Figure V. 2:Dalle continue.



Chapitre IV Calcul des planchers

v' Chargement :
Charge permanente (étage courant) : G = 5.69 KN/m2
Charge d’exploitation : Q = 3,5 KN/m2
Charge ultime (pour une bande de 1m de largeur) : qu= (1,35 G + 1,5 Q) = 12.93 KN/m.

v" Moment isostatique :

Sens Lx :

Mox = pux x qu x Lx 2= 0.0633 x12.93 x 15.13 =12.38 kN. m

Sens Ly :

Moy = puy x Mox =0.4938x12.38=6.11 kN.m

v Moments en travée et sur appuis :

Mtx=0,75x%12.38 =928 kN. m
Mty=0,75x%6.11=458 kN. m
Max intr =0,5 x 12.38=6.19 kN. m

V.3.1.1. Calcul du ferraillage

v Armatures inférieures (en travée) :
Pour une bande de 1 m: b =100 cm ;

d=09ht=0,9x16=144cm; fbc=14,17 MPa ; gs =348 MPa
Sens Lx

Mtx =928 kN. m

Mtx 9.28 x 10°
U= = ~ 0,032 > £=0,984
bxd2x fbc 100 x 14.4* x 14,17
Mtx 9.28 x 103
Atx = = =1.88cm?*/m

B xdxas 0,984 x 14.4x 348

Sens Ly :

Mty =458 kN.m

Mty 458 x 107
U= = ~ 0,016 —» £=0,992
bxd2xfbc 100 x 14.4> x 14,17
Mty 458 x 10°
Aty = = =0.92cm?/m

Bxdxas 0992 x 14.4x 348
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Calcul des planchers

v Armatures supérieures (sur appuis) :

e Sur appuis intermédiaires :

Ma=Max intr =6.19 kN. m

Ma 6.19 x 10°
U= = ~ 0,020 — £=0,990
bxd?x fbc 100 x 14.4*> x 14,17
Ma 6.19x 103
Aaint = = =125cm?>/m
B xdxos 0,990 x 14.4x 348
v Section minimale des armatures :
Sens Ly
Aymin=8 xht= 8 x0.16=1,28 cm2 / m.
Sens Lx
3-a 3-0,74
Axmin = Aymin x =1.28 x =1.45cm2/m.
2 2
v"  Choix des aciers :
e Entravée :
Sens Lx :
Atx =188 cm2 /m
¢ <20mm > Atx : 4T12 p. m =4.52 cm2 /m > Axmin
Stx <33 cm Stx=25cm
Sens Ly :
Aty =0.92 cm2 /m
¢ <20mm | Aty : 4T12 p. m=4.52 cm2 /m > Axmin
Sty<45cm Sty=25cm

e Sur appuis intermédiaires :

Aaint=1.25cm2 /m
Axmin

¢ <20mm
Stx <33 cm

Aaint : 4T12 p. m=4.52 cm2 /m >

— 1
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Chapitre IV Calcul des planchers

v" Nécessité de disposer des armatures transversales :

1) On suppose que la dalle est bétonnée sans reprise dans son épaisseur.
2) L’¢épaisseur de la dalle est de 20 cm.
3) On vérifie l'effort tranchant :

Lx 1
Vx=qux— X
2 1+a/2

=18.36 kN

a=0,74 —
Vy=quxLx/3=16.76 kN.

Vmax =max (Vx ; Vy)= 18.36 kN.
Vmax 18.36 x 10°

Tu= = =0,13 MPa
bxd 1000 x 144

fc28
Tu= 0,07 x

=0,07x251,5=1,17 MPa
yb

tu=0,13 MPa<tu= 1,17 MPa ; Condition vérifiée (pas de risque de cisaillement).
V.3.1.2. Vérifications a ’E.L.S

Sollicitations :

o= 0,74 > 0,4 (Dalle travaillant suivant les deux sens (Lx) et (Ly)) —| ux = 0,0633
wy =0,4938
Chargement :

Charge permanente :

G =5.69 kN/m?
Charge d’exploitation :

Q=3,5 kN/m?
Charge de service (pour une bande de 1 m de largeur) : gser = (G + Q) = 9.19 kN/m
v' Moment isostatique :
Sens Lx
Mox = ux x gser x Lx ?=0,0633 x 9.19 x 15.13=8.80 kN. m
Sens Ly
Moy = uy x Mox =0,4938 x 8.80=4.35 kN. m

v' Moments en travée et sur appuis :
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Chapitre IV Calcul des planchers

Mtx =0,75 x 8.80 = 6.60 kN. m
Mty =0,75x435=326 kN.m
Max intr = 0,5 x 8.80 =4.40 kN.m m

V' Vérification des contraintes dans le béton :
obc = 0,6 x fc28 =15 MPa ; q = 15 (Voir chapitre I).
Suivant Lx
e En travée :
Mtx =6.60 kN. m ;
As=Atx =133 cm?/m;
A'=0
a) Position de I’axe neutre (y) :
b/2y2?—mAs(d—y)=50y*+19.97y-287.65=0—y=221cm
b) Moment d’inertie (I) :

b 100
I=— y3+nd-y) *= xQ21)+(15%x1.33) x (14.4-2.21)2=3324.29 cm4

3 3
¢) Contrainte dans le béton (cbc) :

Mtx 6.60 x 10°
obc=— Xy =—x 2.21 =439 MPa.
I 3324.29

obc =439 MPa < abc =15 MPa ; Condition vérifiée.

o Sur appuis intermédiaires :

Ma= Max intr =440 kN. m ; As=Aaint=088cm2/m; A’'=0
¢) Position de I’axe neutre (y) :
b/2y?-mAs(d—y)=50y%+13.26y-200=0—y=1.87cm
d) Moment d’inertie (I) :

I=b/3y3+n(d—y)?=100/3 x( 1.87) 3+ (15 x 0.88) x (14.4 — 1.87) 2=2290.38 cm4

¢) Contrainte dans le béton (cbc) :
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5 3
ghe =M 5y —2AOX107 o 87— 359 MPa.
I 2290.38

obc =3.59 MPa < obc =15 MPa ; Condition vérifiée.

Suivant Ly

e En travée

Mty=326kN.m; As=Aty=0.65cm2/m;A'=0
d) Position de I’axe neutre (y) :

b/2y*-nmAs(d—y)=50y2+9.82y-141.36=0—>y=1.59 cm

e) Moment d’inertie (I) :
[=b/3y3+n(d—y)2=100/3 x( 1.59) 3+ (15 x0.65) x (14.4 — 1.59) 2= 1684.21 cm4
¢) Contrainte dans le béton (cbc) :
Mty 3.26 x 10°
obc=— xy =—x 1.59=3.08 MPa.
1 1684.21
obc =3.08 MPa < abc = 15 MPa ; Condition vérifiée.

v' Disposition du ferraillage

o Arrét des barres :

La longueur de scellement droit « Ls » est la longueur qui ne doit pas avoir une barre droite de
diamétre ® pour équilibrer une contrainte d’adhérence 7s . La contrainte d’adhérence 7s est supposée
constante et égale a la valeur limite ultime.

Ts=0,6 x s> x ft28 = 0,6 x 1,52 x 2,1 = 2,83 MPa

As=0,05+0,3 (Ma/Mox)=0,05+0,3(0,5Mox/ Mox)=10.2

Pxfe
Ls=
4xTSs
1x400
Ls= =35.33 cm.
4x2.83.
Ll= 7798 cm — maX Is= 3533 cm
As.Ly =0,2%x389.89 =77.98cm
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L2 = 3899 cm>max ( Is= 3533cm
L1/2 =7798 /2=39cm

v' Arrét des barres en travée dans les deux sens :
Les barres en travée sont arrétées a une distance des appuis inférieure a Lx /10 de la portée ;

Soit: Lx /10 =398.89 /10 =38.99 cm.

v Armatures finales :
Suivant Ly : Aux =4.52  cm?/m soit 4T12 p-mavec Six = 25 cm
Suivant Ly : Ay = 4,52 cm?2/m soit 4T12 p.mavec Sy = 25cm

Appui intermédiaire : Aaint = 4,52 cm?2/m soit 4T12 p.m avec Six = 25 cm.

V.3. Etude des planchers en corps creux

1 1
R T o P o o o il ot P o o P A gt T ot o ot gl o

V121D AIC IO

5 b . I
E T 1 |
hET V/f///y TN e |
L /f?/’// b, LJ'
f . ] —3 .
by 1, !

Figure V. 3: Coupe d’un plancher a corps creux
V.3.1 Dimensionnement des poutrelles :
Bloc B1 :

Pour notre bloc B1, types de planchers seront utilisés :
-Plancher a corps-creux en parties courantes, composés de corps creux, treillis soudé, dalle de
compression, et poutrelles. sont des sections en T en béton armé servent a transmettre les charges

réparties ou concentrées vers les poutres principales.

La disposition des poutrelles se fait selon deux critéres :

-Sont disposées paralléelement a la plus petite portée.

-Si les poutres dans les deux sens sont égales alors on choisit le sens ou on a plus d’appuis
(critére de continuité) car les appuis soulagent les moments en travée et diminuentla fléche.
Ona:

b : largeur totale de compression.

h : épaisseur du plancher.

Lx ; distance maximale entre nus de deux poutrelles.

Ly : distance maximale entre nus des poutres perpendiculaires a Lx.
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Chapitre IV Calcul des planchers
Donc: 04h <b0<0,6h =12 cm< b0 < 18cm

Onprend: b0=12cm

On aura:

b—h Ix ly Ix ly
=2 P cnin(®Y < omin(Z. Y\ +b
br mm(z '10) b 2mm(2 ’10) +o

Lx= 65-12 = 53cm, Ly= 65cm = b< 2x 26.5+12=65

On prend : b =65 cm

Tableau V. 2: Tableau récapitulatif :

Epaisseur de la dalle de compression 5cm
Epaisseur de l'entrevous 25 cm

La largeur bQ des nervures 12cm
Entraxe des nervures 65 cm

Donc on a des poutrelles de : ht =30cm. bQ =12cm. hQ =5cm

V.3.1.1 Méthode de calcul des sollicitations

La méthode utilisée pour le calcul despoutres continues en béton armé est :
e méthode de trois moments (Annexe E. du BAEL 91) (voir annexe).

Les différents types de poutrelles :

On a 03 types de poutrelles, on va utiliser la méthode de trois moments

Typel:
‘ 700 m ‘ 665 m “ 478 m

‘ 700 m ‘ 665 m 397 m A
A 700 m ‘ 665 m ‘

e
Figure V. 4 : Types de poutrelles

V>>

X —

A\

Type3:

3\-Charge et surcharge et La combinaison de charge :
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Chapitre IV Calcul des planchers
Tableau V. 3: Combinaison des charges
G(KN/m?) | Q(KN/m?) | g=0.65G(KN/m) | qg=0.65Q(KN/m) | (KN/m) (KN/m)
Terrasses 7.21 1 4.69 0.65 7.31 5.34
Etage 6.10 3.5 3.97 2.28 8.78 6.25
courant+
RDC
ELU: qy =(1,35g+ 1,59)
> Avec: g=0.65G/g=0.65Q

ELS: qser = (g +q)
Conclusion :

Le plancher Etage courant+ RDC est le plus sollicité
qu = 8.78 KN/m

dser— 6.25 KN/m

Calcul :
v ELU

On prend comme exemple de calcul le 1 er type de poutrelles ( avec 3 travee)

‘ 700 m ‘ 665 m ‘

N V»

478 m
e Le calcul se fait selon la formule :
Sn_ an Sn+l . bn+l
Mn_l.Ln+2Mn (Ln+Ln+l) +Mn+1-Ln+1: - 6 +
Ln Ln+1
En isolant deux travées adjacents, on prend A-B et B-C :
Qu =8.78 KN/m

Mp=M, m;MnH
700 m ‘ 665 m \‘ \

Ln Ln+1

/M2=Mn-1

e Travée AB:

Moas= QL%/8=8.78 (7)2/8=53.78 kN.m
a,=b,=3.5m

Su=2/3.Ly. Moag =2/3%7%53.78=250.97 m?

55
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e Travée BC:
Mogc = Q.L%/8=8.78x(6.65)?/8= 48.53 kN.m
an+1 = b1 =3.325 m
Sur1 = 2/3.Las1 . Mope =2/3% 6.65 x 48.53=215.15 m?
Donc (1) = 7(Ma) + 2(746.65) (Mg)+6.65(Mc)=-1398.36

Avec :
Ma = (-0,2) Moag =- 10.76 kN.m

27.3Mp+
6.65Mc+1323.068=0.......... (1)

En isolant deus travées adjacentes, on prend B-C et C-D :
e Travée BC: Q.= 8.78 KN/m

A .
/‘ s o, l\

Mosc= Q.L2/8=8.78%(6.65)%/8= 48.53 kN.m

a=by,=3.325m

Sn=2/3.Ly . Mopc = 2/3%6.65%48.53=215.15 m*
e Travée CD:

Mocp=QL?%/8=8.78x(4.78)*/8=25.08 kN.m

anr1=bnr1=2.39 m

Sn+1=2/3.La+1 . Mocp
=2/3x4.78%25.08=79.92 m?Donc
(1) = 6.65Mp+22.86Mc+4.78Mp=
-885.21
Avec: Mp = (-0,2) Mocp= -5.02kN.m
6.65Mp122.86Mct861.24= 0....cveiniiciiieieieeeeeeeeeee )

Apreés résoudre les équations (1) et (2) ont a :
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Chapitre IV Calcul des planchers
Les moments sur appuis sont :

Ma=-10.76 kN.m

M= -42.30 kN.m
Mc=-25.37 KN.m

Mp=-5.02 kN.m

Les moments en travées :
M*B= [(Ma+M3)21+ M8 =
27.25 kN.m
MEC=[(Mp+Mc)/2]+ M,B¢
=14.69 kN.m MP=
[(Mc+Mp)/2]+  MP= 9.88
kN.m

calcul des efforts tranchants :

Travée AB :
TA=MA-MB/l+ql/2=3523KN
TB=MA-MB/l—ql/2=-2622KN
Travée BC :

TB=MB-MC /l+ql/2=26.65KN
TC=MB-MC/l—ql/2=-31.74AKN
Travée CD :

TC=MC-MD /l+ql/2=16.73KN
TD=MC-MD/1—-ql/2=-2524KN

MOAB= 53.78 KN.m, MOBC= 48.53 KN.m, MOCD= 25.08 KN.m

Tableau V. 4:Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant et I’effort tranchant a

ELU
Travée L(m) Appui Ma (KN.m) Mt (KN.m) ™wW Te (KN)
(KN)
A-B 7.00 A -10.76 27.25 35.23 —26.22
B-C 6.65 B -42.30 14.69 26.65 -31.74
C-D 4.78 C -25.37 9.88 16.73 -25.24
D -5.02
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v ELS

On prend comme exemple de calcul le 1 er type de poutrelles ( avec 3 travee)

‘ 700 m ‘ 665 m ‘ 478 m

~

V»

e Le calcul se fait selon la formule :
Sh. an Sn+1. bnti
Mn_l.Ln+2Mn (Ln+Ln+1) +Mn+1.Ln+1: - 6 <+
n Ln+1

En isolant deux travées adjacents, on prend A-B et B-C :

Qser = 6.25 KN/m
Ma=Mp. Mg=M, GM;&]
/ ‘ 700 m ‘ 665 m ‘ \

Ln Ln+l

e Travée AB:
Moag= QL?*/8=6.25% (7)*/8=38.28 kN.m
an=by=3.5m
Su=2/3.Ly. Moas =2/3%7%38.28=178.64 m*
e Travée BC:
Mogc = Q.L%/8=6.25%(6.65)?/8= 34.55 kN.m
an+1 = bnt1 =3.325m
Snt1 = 2/3.La+t1 . Mosc = 2/3% 6.65 x 34.55=153.17 m*
Donc (1) = 7(Ma) + 2(7+6.65) (Mg)+6.65(Mc)=-995.43

Avec :
My = (-0,2) Moag =- 7.66 kKN.m

27.3Mp+ 6.65Mc+ 941.81=0.......... (D)

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

—

/ ‘ 6.65m ‘ 478 m
I

& I
=N n+I

l

Mosc= Q.L2/8=6.25%(6.65)/8= 34.55 KN.m
an— bn:3325 m

Sn=2/3. La . Mopc = 2/3%6.65%34.55= 153.17 m*

Travée CD:

Moco=QL2/8=6.25x(4.78)%/8= 17.85 kN.m
an+]:bn+]: 2.39 m

Su+1=2/3.La+1 .- Mocp
=2/3%4.78%17.85= 56.88 m*Donc
(1) = 6.65Mp+22.86Mc+4.78Mp=
-630.15

Avec: Mp = (-0,2) Mocp= -3.57

kN.m 6.65Mp+22.86Mc+613.085=

Apres résoudre les équations (1) et (2) on a :

Les moments sur appuis sont :
Ma=-7.66 kKN.m

Mg=-30.10 kN.m

Mc=-18.06 KN.m

Mp= - 3.9 kN.m

Les moments en travées :

MAB = [(MatMp)2]+ M*® = 1940 kN.m

ME=[(Ms+Mo)21+  MeB¢  =1047 kN.m MP=
59

Quer = 6.25 KN/m
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Chapitre IV Calcul des planchers
[(Mc+Mp)/2]+ M¢“P= 6.87 kN.m

calcul des efforts tranchants :

+ Travée AB:
TA=MA-MB/1+ql/2=2508KN
TB=MA-MB/l—-ql/2=-18.67 KN

e Travée BC:
TB=MB-MC /l+ql/2=18.97KN
TC=MB-MC/l—-ql/2=-2259KN
e Travée CD:
TC=MC-MD /l+ql/2=1197KN
TD=MC-MD/l—-ql/2=-17.90KN

MOAB= 38.28 KN.m, MOBC= 34.55 KN.m, MOCD= 17.85 KN.m

Tableau V. 5:Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant et I’effort tranchant a

ELS.
Travée L(m) Appui Ma (KN.m) Mt (KN.m) T™w Te (KN)
(KN)
A-B 7.00 A -7.66 19.40 25.08 —18.67
B-C 6.65 B -30.10 10.47 18.97 —22.59
C-D 4.78 C -18.06 6.87 11.97 —17.90
D -39
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Diagramme des efforts tranchants et moments fléchissant :

* ELU:
‘ 700 m ‘ 600 m ‘ 478 m ‘
35.23 KN 26.65KN
16.73 KN
|
26.22 KN 25.24 KN
31.74 KN
-42.30K -26.37 KN
-10476\KN - Sy‘KN
9.88 KN

Figure V. 5:Diagramme des efforts tranchants et moments fléchissant a ELU

61



Chapitre IV Calcul des planchers

* ELS:
‘ 7.00 m ‘ 6.65 m ‘ 4.78 m ‘
25.05KN 18.97 KN
11.97 KN
18.60 KN 17.90 KN
22.59 KN
- 30.10KN - 18.06 KN
-7.66 / \ / -3.9KN

6.87 KN
10.47 KN
19.40 KN

Figure V. 6: Diagramme des efforts tranchants et moments fléchissant a ELS

Tableau V. 6:les sollicitations maximales

ELU ELS
Mtravéemax 27.50KN.m 19.40KN.m
Mappuimax 42.30KN.m 30.10KN.m
Tmax 35.23KN

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

*  En travée (armatures inférieurs) :

Dans 1’étude d’une section en T il est nécessaire de savoir si la partie comprimée intéresse la table de
compression ou si elle intéresse également la nervure On calcule le moment équilibré par la table :
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Mt=bh0 obc (d-h0/2) = Mtb = 65x 5x 14.17x (27- 5/2) x10° = 112.83KN.m

Mtmax = 27.25 <112.83 KN.m

Alors : I’axe neutre est dans la table de compression dans 1’appui et la travée.
Comme le béton tendu n’intervient pas dans les calculs de résistance, on conduit le calcul
commesi la section était rectangulaire de largeur constante égale a la largeur de la table “b
» Donc, la section étudiée est assimilée a une section rectangulaire (b x ht) en flexion
simple.

b=65cm; b0 =12cm ; ht =30cm; hQ =5cm; d=27cm ; 6bc=14.17MPa.

Vérification de I’existence des armatures comprimeées :

La section de calcul est une section rectangulaire de dimension ( ht X b0) = ( 65x 30)
Mt max = 27.25 KN.m

Mt max 27.25x 103
u= = =0,040<0,392=>A4's=0
obc x d? x b 14.17x (27)* 65

u=10,040 — £ =0,980 ; B est tirée du tableau.

fe 400
os=— = —— =348 MPa.
yS 1,15
Mt max 27.25x 103
As = = =2.96cm?

B xdxos 0.980 x 27x 348

a-Condition de non fragilité :

bxdxft28 x 0,23 Fe 65 x27 x2,1 x0,23
As min = = =2.12 cm2
Fe 400

Aadoptive =Max (Ast; As min) = 2.96 cm2

Le choix : 3T14 ; As= 4.62cm?

*  Sur appuis:
Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) :

La section de calcul est une section rectangulaire de dimension ( ht X b0) = ( 12x 30)

Mappuimax = 42.30 KN.m

Ma 42.30 x 10°
p= = =0,342< ul = 0,392 — As'=0
bxdx fbc 12 x(27) x 14,17
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u=0,342— £ =0,776 ; B est tirée du tableau.

Ma 42.30 x 10°
As = = =5.80 cm?
B xdxas 0.776x 27 x 348

a-Condition de non fragilité :

b x d x fi28 x 0,23 65 x 27 x 2,1 x 0,23
As min = = =2.12 cm?
fe 400

Aadoptive = Max (Ast; As min) = 5.80 cm?
Le choix : 2T16 (filante) + 1T16 (chapeau) = 6.03 cm2

D’aprés I’organigramme donnant le ferraillage d’une section soumise a la flexion (voir annexe),on
aura :

Les résultants dans le tableau :

Tableau V. 7: Ferraillage longitudinal des poutrelles.

My(KN. Hu Ul Zp(em) | A (cm?) (cm?) Choix des (cm?)A
m) barres adp
Travée 27.25 0,040 | 0,392 | 26.22 2.96 2.12 3T14 4.62
Appui 42.30 0,342 | 0,392 | 20.95 5.80 2.12 3T16 6.03

b- Vérification des contraintes a I.LE.L.S:
* En travée :

Mtmax (ser) = 19.40 KN.m

As=2.09 cm?
a- Position de 1'axe neutre:

La distance "y" est définie comme la distance entre le centre de gravité d'une section
homogene "s" et la fibre la plus comprimée de cette section.

yZ
bx—+nxA'(y—c')-nxA(d-y)=0
2
b=65cm;n=15;A=0.

32.5y% - 15x 2.09 x (27-y)=0
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y= 4.64cm L'axe neutre tombe dans la table de compression

b- Détermination du moment d'inertie :

b 65
[= — vy +nAs(d—y)2=— x4.643+15x2.09 (27 — 4.64) > = 17838.49 cm*
3 3

c- Détermination de contrainte dans le béton comprimé cbec :

Mser  19.40x 10°
obc = y= x 4.64 =5.05 MPa
I 17838.49
“obe = 0,6fc28 = 0,6 x 25 = 15MPa

obc = 5.05 MPa < cbc = 15 MPa ; Condition vérifiée

La fissuration non préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la contrainte maximale dans 1'acier
tendu.

*  En appuis intermédiaire :

Mai(ser) = 30.10 KN.m

As=3.73 cm?
a- Position de 1'axe neutre:

nen

La distance "y" est définie comme la distance entre le centre de gravité d'une section
homogene "s" et la fibre la plus comprimée de cette section.

y2

bx —+nxA(y—c')-nxA(dy)=0
2
b=12cm;n=15; A=0.
6y” - 15x 3.73x (27-y)=0

y= 11.87cm L'axe neutre tombe dans la table de compression

b- Détermination du moment d'inertie :

b 12
= —y3+nAs(d—y)2=— x 11.87° + 15 x 3.73 x (27 — 11.87) > = 19497.68cm*
3 3

C

Détermination de contrainte dans le béton comprimé cbc :

Mser  30.10x 103
obc = y= x 11.87 =18.32MPa
I 19497.68
“obc = 0,6£c28 = 0,6 x 25 = 15MPa
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obc = 18.32 MPa < cbc = 15 MPa ; Condition non vérifiée

La fissuration non préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la contrainte maximale dans 1'acier

tendu.
Tableau V. 8: vérification des contraintes.
M (KN.m) Y (cm) obc (MPa) I (cm? Remarque
Travée 19.40 4.64 5.05 17838.49 Condition
vérifiée
Appui 30.10 11.87 18.32 19497.68 Condition non
vérifiée

b-Calcul Armatures transversales(At) :

b-1 Diamétre des armatures At:

Le diamétre: — D’aprés le B.A.E.L 99 (A.5.1.23),0na:

@t <min (h/35 [mm]; bo /10 [mm];pL)

@t <min (300 /35 [mm]; 120 /10 [mm];10)

@t <min (8.57 [mm]; 12 [mm];10)= 8.57 =<8mm — ¢t = 8mm.

Le choix est de ® 8 comme armature transversales. At=2 x 8 =1.01 cm?

b-2 Calcule des espacements:

D’aprés le R.P.A 99 V2003 on a:
% Zone nodale

St <min (h/4, 12 x @tmin, 30 ) (dtmin=1 cm?)
St<7.5=8t=5cm

La distance pour les armatures de la zone nodale est : L =2 x h=60 cm
% Zone courante

St<h/2
St<15cem=St=15

Condition de non fragilité

L’acier utilisé pour les armatures transversales est le: FeE235

At x fe
> max(%, 0.4 MPa)
St x b0

1.01x 10* x 235

> max(%, 0.4 MPa)
0.15x0.12

1.01x 10* x 235
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= 1.31 MPa > 0.4 MPa Condition vérifiée.

0.15x0.12

1. vérification de la contrainte de cisaillement :

Tmax=3523 KN.m

Tu 35.23x 10°
TU= = = 1.09MPa.
bOxd 120x 270
Pas de risque de cisaillement

Tumin (0,13 fc28 ; 5 MPa ) = t u min(3.33, 5 MPa)=3.33 MPa

T =1.09 MPA < tu = 3,33 MPa — Condition vérifiée.

d-Ancrage des armatures aux niveaux des appuis:

Tmax =35.23KN
Mappui=30.10KN. m
Mappui  Mappui 30.10

Fu= = = =123.87kN
z 0,9d 0,9 x 27 x 10

Fu=188.89 kN > Tu =35.23kN ;
Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises a un effort de traction.

e-Vérification de la contrainte d’adhérence :

T
1ser = <7tser =1is x ft28
0,9d x uxn

Ys : Coef ficient de cisaillment ;s =1,5 pour H. A ;

T : L’effort tranchant maximum ; T = 35.23 kN ;

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

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

T
Tser = <tser =1s x ft28
0,9d x uxn

tser = 1,5x2,1=3,15 MPa
tser = 0,15 MPa <tser =3,15 MPa ; Condition vérifiée.

1. Vérification au glissement :

Tu—(My/0.9*d) <0 avec :( Ty-35.23 KN ; My-42.30 KN.m).
-138.84 <0 ........ Condition vérifiée.

2. Vérification de la fléche :
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Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

ht/L>1/22,5=30/700 >1/22,5 = 0,043 <0,044 ; Condition non vérifiée

ht/ L > Mser /15 x MO ser = 30/ 700= 0,043 <30.10/ 15 x38.28= 0,052 ; Condition non vérifiée
As/b0d <3.6 /fe = 3.73 /12 x27=0,011> 3.6 /400 = 0,009 ; Condition non vérifiée

Puisque la derniére condition n'est pas satisfaite ; donc on passe au calcul de la fléche

On va calculer:

Mi.L?

Fi= -
10Ei.If

Fi: fleche due aux charges de faible durée d'application.
Fv: fléche due aux charges de longue durée d'application

Avec: Ei=11000 (fc28)'*=32164,2 MPa

Ev=3700 (fc28)"* = 10818,36 MPa

f S fadm
avec :
f < fugm fadm = % = % =17.50 mm.
b*h?
)= ———+ 15% AZ*10%(h/2-d ) *=
12
0.65%0.33
Ip= ——+ 15*3.73*10'4(0.3/2-0.03)2: 1.543*10° m=1543*10°mm*
12
Ay 3.73*10*
= = =0.01
b o*d 0.12*0.27
0.05*%2.1
A= =411
0.01*(2+3*0.12/0.65)
1.75*%2.1
u=1- =0.77
4*0.01*348+2.1
1.1*I,
;= —  =407.5*10° mm* Inertie fissure
1+(A* p)
Mi.L? 19.40 *10°*7000?
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Fi= = =725 mm
10ELIf  10%32164,2%407.5%10°

Donc =7.25mm < f 44 =17.50mm ....... condition vérifiée.

TS '\
CORPS CREUX T.8 (TLE(5*200*5%200)) M 2T14
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Figure V. 7: ferraillage de plancher (terrasse).

4. Etude de la dalle de compression : (BAEL 91/B.6.8,423)
La dalle de compression est coulée sur place, elle est de 5 cm d’épaisseur, armée

d’un quadrillage de treillis soudé¢ de nuance (TLE 520) dont les dimensions des mailles

seront au pluségales :
- 20 cm pour les armatures perpendiculaires aux nervures
(poutrelles).
- 33 cm pour les armatures paralléles aux nervures
(poutrelles).

En pratique (en Algérie on considére un maillage de 20cm).

1\-Armatures perpendiculaires aux poutrelles :

> Si:;i < 50cm

La section d’acier perpendiculaire aux nervures exprimée en cm?/ml doit étre au moins
égale a :

200
A-lnervures = e

> Si:50<Li <80 cm

La section d’acier perpendiculaire aux nervures exprimée en cm?/ml doit étre au moins
égale :

AL nervures = ]LC—Z X 4

Avec : L1 : distance entre I’axe des poutrelles (L1=65 cm).
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A-lnervures: Diamétre perpendiculaire aux poutrelles,

Fe = 520MPa (Fe: limite élastique des aciers
utilisées).

Quadrillage de treilles soudé (TLE 520).

|
|
| ﬂ 505/ml
|

B

Figure V. 8: Ferraillage de la dalle de compression

Remarque : Il est important de noter que la méthode de calcul utilisée pour le bloc B1 a été appliquée
de maniére similaire pour le bloc B2

Le bloc B2 sera construit en utilisant principalement des planchers a corps creux dans les parties
courantes.

Ces planchers sont composés de corps creux, de treillis soudé, d'une dalle de compression et de
poutrelles.

Tableau I11. 13: Tableau récapitulatif des poutrelles.

Epaisseur de la dalle de compression 5cm
Epaisseur de l'entrevous 25 cm

La largeur bQ des nervures 12cm
Entraxe des nervures 65 cm
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V.3.1.1 Méthode de calcul des sollicitations

Les différents types de poutrelles :

On a 03 types de poutrelles, on va utiliser la méthode de trois moments
Typel:

‘ 700 m ‘ 700 m ‘ 700 m

&
<«

\=—

—

A 700 m ‘ 700 m ‘ 700 m

A
\ £
A

71427 m ]

[
»

‘ 729.37 m ‘ 702.64 m ‘ 391.49m

\
A

509.15 m ‘

»
»

d
7N )l

Figure V. 9: Types de poutrelles.

3\-Charge et surcharge et La combinaison de charge :

Tableau V. 9:Combinaison des charges

G(KN/m?) | Q(KN/m?) | g=0.65G(KN/m) | qg=0.65Q(KN/m) | (KN/m) (KN/m)
Terrasses 7.21 1 4.69 0.65 5.34
Etage 6.10 35 3.97 2.28 6.25
courant+
RDC

ELU: qy =(1,35g+ 1,5q)
> Avec: g=0.65G/q=0.65Q

ELS: qser =(9+q)
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Conclusion :

Le plancher Etage courant+ RDC est le plus sollicité.

Calcul

On prend comme exemple de calcul le 3 er type de poutrelles ( avec 4 travée)

‘ 7.2937m ‘ 7.0264 m ‘ 3.9149m 5.0915 ‘
m < > > < >4 —>
v ELU
Tableau V. 10:Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant a ELU

Type de Travée L Mo Appui Ma Mt W Te
poutrelle (m) (KN.m) (KN.m) (KN.m) (KN) (KN)
A-B 7.29 58.38 A -11.68 28.94 36.90 —27.15

B-C 7.03 54.18 B -47.20 18.05 27.69 —34
01 C-D 3.91 16.82 C -25.06 -3.8 14.96 -19.41
D-E 5.09 28.45 C -16.34 17.43 20.26 —24.44

E -5.69
A-B 7.00 53.78 A 10.76 41.00 28.42 -33.03
B-C 7.00 53.78 B 26.89 36.00 31.50 -31.50
02 C-D 7.00 53.78 C 21.51 35.00 29.80 -31.65
D-E 7.14 56.00 D 28.00 43.00 33.70 -29.00
E 11.20
v ELS
Tableau V. 11: Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant et ’effort tranchant a
ELS

Type de Travée L Mo Appui Ma Mt TwW (KN) Te
poutrelle (m) (KN.m) (KN.m) (KN.m) (KN)
A-B 7.29 38.28 A -8.31 20.67 26.24 —19.34
B-C 7.03 34.55 B -33.46 12.92 19.73 —24.18
01 C-D 3.91 17.85 C -17.83 -2.76 10.65 —-13.82
D-E 5.09 20.25 D -11.63 12.41 14.42 —17.40

E -4.05
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A-B 7.00 38.28 A 7.66 30.00 20.23 -23.51
02 B-C 7.00 38.28 B 19.14 26.00 2242 -21.33
C-D 7.00 38.28 C 15.31 25.00 21.21 -22.53
D-E 7.14 39.83 D 19.91 31.00 23.98 -20.64
E 791
Diagramme des efforts tranchants et moments fléchissant :
v ELU
‘ 7.2937m ‘ 7.0264 m ‘ 3.9149m ‘ ‘
5.0915m < > < >
36.90 KN 27.69 KN 20.26KN
14.96 KN
27.75 KN 19.40 KN
34 KN
47.20KN.m
25.06 KN.m 16.34KN.m
5.69KN.m

/

28.94 KN.m

N S

18.05KN.m

Figure V. 10:Diagramme des efforts tranchants et moments fléchissant et I’effort

tranchant a ELU
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4 ELS
‘ 7.2937m ‘ 7.0264 m ‘ 3.9149m ‘ 5.0915 ‘
m < > < >
26.24KN.m
19.73KN.m 14.42KN.m
10.65KN.m
19.34KN.m 13.82KN.m 17.4(
24.18KN.m
33.46KN.m
8.31KN.m 17.80KN.m
/ 11.63KN.m  4.05KN.m
12.
12.92KN.m
20.67KN.m

Figure V. 11 : Diagramme des efforts tranchants et moments fléchissant et I’effort
tranchant a ELS.

Pour le calcul de ferraillage, on prend les sollicitations maximales suivantes:
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Tableau V. 12:les sollicitations maximales.

ELU ELS
Mtravéemax 43.00KN.m 31.00KN.m
Mappuimax 47.20KN.m 33.46KN.m
Tmax 36.90KN

a-Calcul des armatures longitudinales a 1'E.L.U):

Dans I’étude d’une section en T il est nécessaire de savoir si la partie comprimée intéresse la table de
compression ou si elle intéresse également la nervure On calcule le moment équilibré par la table :

Mt=bh0 cbc (d-h0/2) = Mtb = 65x 5x 14.17x (27- 5/2) x10? = 112.83KN.m

Mtmax =43 <112.83 KN.m

Alors : I’axe neutre est dans la table de compression dans I’appui et la travée. Comme le béton tendu
n’intervient pas dans les calculs de résistance, on conduit le calcul commesi la section était
rectangulaire de largeur constante égale a la largeur de la table “ b ”.Donc, la section €tudiée est
assimilée a une section rectangulaire (b x ht) en flexion simple.

b=65cm; b) =12cm ; ht =30cm; hQ =5cm; d=27cm ; cbc=14.17MPa.

Les résultats dans le tableau :

Tableau V. 13: Ferraillage longitudinal des poutrelles.

My (KN. Hu Ul Zp(cm) A Amin(cm?) | Choix des (em?)Aqd
m) (cm2) barres p
Travée 43.00 0,064 | 0,392 26.11 4.73 2.12 2T14 6.16
Appui 47.20 0,380 | 0,392 20.11 6.74 2.12 2T20+1T 8.29
16
b- Vérification des contraintes a L.LE.L.S:
Les résultats dans le tableau :
Tableau V. 14:Tableau 4.12: vérification des contraintes.
M (KN.m) Y (cm) obc (MPa) I (cm? Remarque
Travée 31.00 5.76 6.61 27013.24 Condition
vérifiée
Appui 33.46 12.40 19.67 21087.55 Condition non
vérifiée
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b-Calcul Armatures transversales(At) :

b-1 Diamétre des armatures At:

Le diamétre: — D’aprés le B.A.E.L 99 (A.5.1.23),0na:

ot <min ( h /35 [mm]; b0 /10 [mm];pL)

@t <min (300 /35 [mm]; 120 /10 [mm];10)

@t <min (8.57 [mm]; 12 [mm];10)= 8.57 =8mm — @t = 8§mm.

Le choix est de @ 8 comme armature transversales. At=2 x @8 =1.01 cm?

b-2 Calcule des espacements:

D’aprés le R.P.A 99 V2003 on a:
% Zone nodale

St <min (h/4, 12 x @tmin, 30 ) (Ptmin=1 cm?)
St<7.5=8t=5cm

La distance pour les armatures de la zone nodale est : L =2 x h=60 cm
% Zone courante

St<h/2
St<15cm=St=15

Condition de non fragilité

L’acier utilisé pour les armatures transversales est le: FeE235

A5e > max(Z:, 0.4 MPa)
Stxb. 2

1.01X10~*x235

> max(T—u, 0.4 MPa)
0.15%0.12 2

1.31 MPa > 0.4 MPa Condition vérifiée.

3. vérification de la contrainte de cisaillement :

Tmax = 36.90KN. m

Tu 36.90x 10°
= = 1.14MPa.

U= =
bOxd 120x270

Pas de risque de cisaillement
Tumin (0,13 fc28 ; 5 MPa ) =t u min(3.33, 5 MPa)= 3.33 MPa
Tu=1.14 MPA < tu = 3,33 MPa — Condition vérifiée.

1. Vérification au glissement :

To— (M /0.9%d) <0 avec :( T=36.90 KN ; M=47.20 KN.m).
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-157.34<0 ........ condition vérifiée.

d-Ancrage des armatures aux niveaux des appuis:

Tmax =36.90KN
Mappui=47.20KN. m
Mappui  Mappui 47.20

= =194.24kN
z 0,9d 0,9 x 27 x 102

Fu=

Fu=194.24 kN > Tu = 36.90kN ;
Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises a un effort de traction.

e-Vérification de la contrainte d’adhérence :

T
Tser = <Tser =s x ft28
0,9d x uxn

Ps : Coef ficient de cisaillment ;s =1,5 pour H. A ;

T : L’effort tranchant maximum ; T =36.90 kN ;

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

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

T
1ser = <Tser =1s x ft28
0,9d x uxn

tser = 1,5x2,1=3,15 MPa
tser =0,.16 MPa < tser =3,15 MPa ; Condition vérifiée.

2. Vérification de la fleche :

Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

ht/L>1/22,5=30/729.37 >1/22,5 = 0,043 < 0,044 ; Condition non vérific¢e

ht/ L > Mser/ 15 x MO ser = 30/ 729.37=0,043<33.46 / 15 x39.83= 0,056 ; Condition non vérifiée
As/b0d<3.6/fe =4.21/12x27=0,012 > 3.6 /400 = 0,009 ; Condition non vérifiée

Puisque la derniére condition n'est pas satisfaite ; donc on passe au calcul de la fleche

On va calculer:
Mi.L?

Fi=
10ELIf

Fi: fleche due aux charges de faible durée d'application.
Fv: fléche due aux charges de longue durée d'application

Avec: Ei=11000 (fc28)'= 32164,2 MPa
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Ev=3700 (fc28)"* = 10818,86 MPa

f<fam avec:

Lmax _ 729.37X10

foam= =18.22 mm .
400 400
bh?
)= ———+15* A*10%h/2-d) %=
12
0.65x0.33
I)= ———+ 15x4.20x107%(0.3/2-0.03) = 1.553*10 m=1553*10°mm*
12
A 4.21*10*
= = =0.01
b o*d 0.12*%0.27
0.05*2.1
A= =411

0.01%(2+3*00.12/0.65)

1.75*2.1
p=1- =0.77
4*(0.01**348+2.1
1.1%*],
[= ———— =410*%10° mm* Inertie fissure
IHA* 1)
Mi.L? 31 *10%7293.7%
Fi= = =12.50 mm

10ELIf  10*32164,2*%410*10°

Donc f=12.50mm < f .qm=18.22mm..........cccceu...... condition vérifiée.

4. Etude de la dalle de compression : (BAEL 91/B.6.8,423)
La dalle de compression est coulée sur place, elle est de 5 cm d’épaisseur, armée d’un

quadrillage de treillis soudé de nuance (TLE 520) dont les dimensions des mailles seront au
pluségales :
- 20 cm pour les armatures perpendiculaires aux nervures
(poutrelles).
- 33 cm pour les armatures paralleles aux nervures
(poutrelles).

En pratique (en Algérie on considére un maillage de 20cm).

1\-Armatures perpendiculaires aux poutrelles :

» Si:;y < 50cm

La section d’acier perpendiculaire aux nervures exprimée en cm?/ml doit étre au moins
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égale a :

200
AL nervures = e

» Si:50<L <80 cm

La section d’acier perpendiculaire aux nervures exprimée en cm?/ml doit étre au moins
égale :

Alnervures = ;—Z X 4

Avec : L1 : distance entre I’axe des poutrelles (L1=65 cm).

A-lnervures: Diamétre perpendiculaire aux poutrelles,
Fe = 520MPa (Fe: limite ¢lastique des aciers utilisées).

Quadrillage de treilles soudé (TLE 520).

|

i

' |
Iﬂcml |

|

|

|

i

TJI S035/ml

B e e

Figure V. 12: Ferraillage de la dalle de compression.

V.3.1 Dimensionnement des poutrelles
Bloc B6 :

Le bloc B6 sera construit en utilisant principalement des planchers a corps creux dans les parties

courantes. Ces planchers sont composés de corps creux, de treillis soudé, d'une dalle de compression et
de poutrelles.
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Tableau V. 15: Tableau récapitulatif :

Epaisseur de la dalle de compression 5cm
Epaisseur de I'entrevous 25 cm

La largeur bQ des nervures 12cm
Entraxe des nervures 65 cm

Donc on a des poutrelles de : ht =30cm. b) =12cm. h( =5cm
V.3.1.1 Méthode de calcul des sollicitations

La méthode utilisée pour le calcul despoutres continues en béton armé est :
M¢éthode forfaitaire (Annexe E.1 du BAEL 91) (voir annexe).
Les différents types de poutrelles :

Typel:
‘ 6.50m ‘ 6.50m \“ 6.50m 4 5.74m A
Type?2:
A 6.50m ‘ 6.50m ‘ 6.50m ‘
Type 3:
‘ 6.50m ‘ 6.50m ‘ 3.16m
Type 4:

‘ 6.50m ‘ 6.50m ‘

Figure V. 13: Types de poutrelles

On a étudié type 1 :
* ] er condition :

- Plancher terrasse : Ona: G=7.21KN/m? Q=1KN/m?
1 <min (1442 et 5)/ M2 ..o C. Vérifi¢e
- Plancher étage courant: Ona: G= 6.10KN/m? Q=3.5KN/m?
3.5<min (12.20 €t 5)/ M2 .eiiiieiieeeeeeeee e C. Vérifiée
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* 2 éme condition :

S08<E0 =1 <125 C. Vérifiée
650
) 650 g
-0.8< vl 113 <1.25 .o, C. Vérifiée
* 3 éme condition : [=constante...........coooiiiiiiiiiiiiinnn. C. Vérifiée
* 4eémecondition: FNP........oooiiiiiiiii i, C. Vérifiée

Donc on applique la méthode forfaitaire pour tous les types de poutrelles.

3\-Charge et surcharge et La combinaison de charge :

Tableau V. 16:Combinaison des charges.

G(KN/m?) | Q(KN/m?) | g=0.65G(KN/m) | q=0.65Q(KN/m) | (KN/m) (KN/m)
Terrasses 7.21 1 4.69 0.65 7.31 5.34
Etage 6.10 35 3.97 2.28 8.78 6.25
courant+
RDC

ELU: qy =(1,35g+ 1,59)
> Avec: g=0.65G/q=0.65Q

ELS: qser = (g t+q)

Conclusion :
Le plancher Etage courant+ RDC est le plus sollicité
qu = 8.78 KN/m

qser= 6.25 KN/m

1. Calcul des efforts internes :\

Moment isostatique :

Tableau V. 17: Efforts internes.

ELU : MuO[KN.m] ELS
:MserO[KN.m]
Poutrelle de 6.50m 46.37 33.00
Poutrelle de6.50m 46.37 33.00
Poutrelle de6.50m 46.37 33.00
Poutrelle de5.74m 36.16 25.74
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Appliquant la méthode forfaitaire les résultats de calcul sont récapitulés dans le tableau
ci-apres :

v AELU
Moment isostatique :

Qux1> 8.78x6.5% 8.78 x 5.74%
MOAB= = =46.37 KN.m , MOCB=—"—""— =36.16KN.m,
8 8 8
MOAB=M0OBC= M0OCD= 46.37 kN.m MODE= 36.16 kN.m

Calcule du coefficient o :
Q 3.5

a=——o0 = = 0.36
Q+G  6.10+3.5

Calcul moment en travée

M¢t=> max( 1.05M0; (1 + 0.3a)Mo) — Mw + Me/2

MB, > max( 1.05M0AB ; (1 + 0-3a)MoAB) — MA + MB/2

MAB,= max( 1.05x 46.37; (1 + 0.3x0.36)46.37) — 9.27 + 23.18/2
M8, > max( 48:69;51.38) — 32.45/2=51.38- 16.22=35.15 KN.m
MAB, = (1.2 + 0.3a)M0AB/2=(1-2 + 0.3x0.36)46.37/2 =30.32 KN.m
MAPZmax (MAPpM*%; ) 2 35.15 kn

On adopte : M¢*B=36 KN .m

M,8¢,> max( 1.05M0BC ; (1 + 0.3a)MoBC) — MB + M(C/2
M€, > max( 1.05x 46.37 ; (1 + 0-3x0-36) 46.37) — (23.18 + 18.55)/2

MB¢,= max( 48-69;51.38) — (41.73)/2= 51.38- 20.86= 30.52 KN.m

MBS, = (1+0.3a)MOBC/2=(1 + 0.3x0.36)46.37/2 = 25.69KN.m
MEC2max (MEC, MEC,) = 30.51 kn

On adopte : M®¢=31 KN.m

M,P,=> max( 1.05M0CD ; (1 + 0-3a)MoCD) — MC + MD/2

MP, = max( 1.05x 46.37; (1 + 0.3x0-36) 46.37) — (18.55 + 23.18)/2
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MP,> max(48.69;51.38) — (41.73)/2= 51.38- 20.86= 30.52 KN.m

MP, 2 (1 +0.3a)M0CD/2=(1 + 0.3x0.36)46.37/2 = 25.69KN.m
MP2Zmax (M1, MP,) 2 30.52 kn

On adopte : M(°=31 KN .m

M,DE,= max( 1.05MODE ; (1 + 0-3a)MoDE) — MD + ME/2
ME, > max( 1.05x 36.16 ; (1 + 0-3x0-36) 36.16) — (23.18 + 7.32)/2

MPF,= max(37.97;40-06) — (30.5)/2=40.06- 15.25=24.81 KN.m

MPE, = (1.2 + 0.3a)MODE/2=(1.2 + 0.3x0.36)36.16/2 = 23.65KN.m
M 2max (M€, MES,) = 24.81kn

On adopte : M{’E=25 KN .m

-calcul des efforts tranchants :

* Travée AB:
TA=MA-MB/l+ql/2=26.40 KN
TB=MA-MB/l—-ql/2=-30.68KN

e Travée BC:
TB=MB-MC /l+ql/2=29.25KN

TC=MB-MC/1-ql/2=-27.82KN

e Travée CD:
TB=MC-MD /l+ql/2=2782KN
TC=MC-MD/l—ql/2=-29.25KN
e Travée DE :
TB=MD-ME /l+ql/2=2796KN

TC=MD-ME/l—ql/2=-22.43KN

Moment en appuis:
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Appui A B C D E
Mapp 0.2MOAB max max max 0.2MODE
0.5 (MOAB 0.4 (MOBC, 0.5 (MOCD,
,MO0BC ) MOCD) MODE)
ELU 9.27 23.18 18.55 23.18 7.32

Tableau V. 18:Moment en appuis ELU.

2. Calcul des efforts internes :

Appliquant la méthode forfaitaire les résultats de calcul sont récapitulés dans le tableau
ci-apres :

v AELU

MOAB= M(OBC=M0CD= 46.37 kN.m MODE= 36.16 kN.m

Tableau V. 19: Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant et ’effort tranchant a

ELU

Travée | L(m) Appui Ma (KN.m) Mt (KN.m) Tw (KN) Te (KN)
A-B 6.50 A 9.27 36 26.40 —30.68
B-C 6.50 B 23.18 31 29.25 —27.82
C-D 6.50 C 18.55 31 27.82 —29.25
D-E 5.74 D 23.18 25 27.96 —22.43

E 7.32
v AELS
Moment isostatique :
Qserx > 6.25x6.5% 6.25 x 5.74?
MOAB== =28.12 KN.m, MODE= =18.76 KN.m,
8 8 8

MOAB= M0BC=M0CD= 33.00 kN.m MODE= 25.74kN.m

Calcule du coefficient o :

0 3.5

= 0.36
6.10+3.5

a:_ =
Q+G
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Calcul moment en travée

M¢t= max( 1.05M0; (1 + 0-3a)Mo) — Mw + Me/2

M*B,> max( 1.05M0AB ; (1 + 0-3a)MoAB) — MA + MB/2

M B, = max( 1.05x 33; (1 + 0-3x0.36)33) — 6.6 + 16.5/2

M/AB,> max( 34-65;36.56) — 23.1/2=36.56- 11.55= 25.01KN.m

M@B, > (1.2 + 0.3a)MOAB/2=(1.2 + 0.3x0.36)33/2 =21 .58KN.m
MtABZmaX (MtABl'MtABz ) = 25.01kn

On adopte : M¢*B=25 KN .m

M8¢,> max( 1.05M0BC ; (1 + 0.3a)MoBC) — MB + M(C/2
M8¢,= max( 1.05x 33 (1 + 0-3x0.36) 33) — (16.50 + 13.2)/2

M8¢,= max( 34-65;36.56) — (29.7)/2=36.56- 14.85= 21.71 KN.m

MBS, = (1 +0.3a)MOBC/2=(1 + 0.3x0.36)33/2 = 18.28KN.m
MPS=max (MBS MES) = 21.71 kn

On adopte : MB¢=22 KN .m

M,P,> max( 1.05M0CD ; (1 + 0-3a)MoCD) — MC + MD/2
M, = max( 1.05x 33; (1 + 0.3x0-36) 33) — (13.2 + 16.5)/2

MP,= max( 34-65; 36.56) — (29.7)/2=36.56- 14.85=21.71 KN.m

MP, = (1 +0.3a)M0CD/2=(1 + 0.3x0.36)33/2 = 18.28KN.m
MP2max (MPy MEP,) 2 21.71 kn

On adopte : M°=22 KN .m

M€= max( 1.05MODE ; (1 + 0-3a)MoDE) — MD + ME/2

MPE,> max( 1.05x 25.74; (1 + 0.3x0.36) 25.74) — (16.5 + 5.15)/2

MPF; 2 max(27:03;28-52) — (21.65)/2= 28.52 - 10.82= 17.69KN.m

MPE, > (1.2 + 0.3a)MODE/2=(1.2 + 0.3x0.36)25.74/2 = 16.83KN.m
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MPE,Zmax (MEC, MBS) = 17.69kn

On adopte : M*k= 18 KN .m
Tableau V. 20: Moment en appuis ELS.
Appui A B C D E
Mapp 0.2MOAB max max max 0.2MODE
0.5 (MOAB 0.4 (MOBC, 0.5 (MOCD,
,MOBC) MOCD) MODE)
ELS 6.6 16.5 13.2 16.5 5.15

calcul des efforts tranchants :

* Travée AB:
TA=MA-MB/l+ql/2=18.79KN
TB=MA-MBl—ql/2=-21.83 KN

e Travée BC:
TB=MB-MC /l+ql/2=20.82 KN
TC=MB-MC/l—ql/2=-19.80KN
e Travée CD:
TB=MC-MD /l+ql/2=19.80KN
TC=MC-MD/l—ql/2=-20.82KN
e Travée DE :

TB=MD-ME /L +ql/2=19.91KN

TC=MD-ME/ l—ql/2=-1596KN

Moment en appuis

v AELS

MOAB= M0OBC=MO0CD= 33.00 kN.m MODE= 25.74kN.m
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Tableau V. 21:Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant et I’effort tranchant a

ELS
Travée | L(m) Appui  Ma (KN.m) Mt (KN.m) Tw (KN)  Te (KN)
A-B 6.50 A 6.6 25 18.79 -21.83
B-C 6.50 B 16.5 22 20.82 —19.80
C-D 6.50 C 13.2 22 19.80 —20.82
D-E 5.74 D 16.5 18 19.91 -15.96
E 5.15
Diagramme des efforts tranchants et moments fléchissant :
* ELU:
‘ 6.50 m ‘ 6.50 m \“ 6.50 m 4 5.74 A
29.25KN 27.96KN
27.82KN
26.40KN
22.43KN
27.82KN
30.68KN 29.25KN
23.18 KN 23.18KN
9.27 18.55KN
7.32KN ‘ / \ / /
\_/ |
31 KN
31KN
36 KN

Figure V. 14: Diagramme des efforts tranchants et moments fléchissant et I’effort tranchant a ELU
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v ELS
‘ 6.50 m ‘ 6.50 m ‘ 6.50 m ‘ 5.74 ‘
m < >< » >
23.46 KN
20.82 KN
19.91KN
18.19KN
15.96KN
19.80 KN 20.82 KN
21.83KN
16.5 KN 16KN

6.60 13.2KN
5.15KN ‘ / \ / /K /

N

22 KN 22KN
25 KN

Figure V. 15: Diagramme des efforts moments fléchissant et ’effort tranchant a ELS

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

*  En travée (armatures inférieurs) :

Dans 1’étude d’une section en T il est nécessaire de savoir si la partie comprimée intéresse la table de
compression ou si elle intéresse également la nervure On calcule le moment équilibré par la table :

Mt=bh0 cbc (d-h0/2) = Mtb = 65x 5x 14.17x (27- 5/2) x10° = 112.83KN.m

Mtmax =36 <112.83 KN.m
88



Chapitre IV Calcul des planchers

Alors : I’axe neutre est dans la table de compression dans I’appui et la travée.
Comme le béton tendu n’intervient pas dans les calculs de résistance, on conduit le calcul
commesi la section était rectangulaire de largeur constante égale a la largeur de la table “b
> Donc, la section étudiée est assimilée a une section rectangulaire (b x ht) en flexion
simple.

b=65cm; b0 =12cm ; ht =30cm; hQ =5cm; d=27cm ; 6bc=14.17MPa.

Vérification de I’existence des armatures comprimeées :

La section de calcul est une section rectangulaire de dimension ( ht X b0) = ( 65x% 30)
Mt max = 36 KN.m

Mt max 36x 10°
u= = =0,054<0,392=>A"'s=0
obe x d2 x b 14.17x (27)’x 65

u=10,054 — £ =0,972 ; B est tirée du tableau.

fe 400
os=— = —— =348 MPa.
ys 1,15
Mt max 36x103
As = = =3.94cm?

B xdxaos 0.972 x 27x 348

a-Condition de non fragilité :

bxdxft28 x 0,23 Fe 65 x27 x2,1 x0,23
As min = = =2.12cm2
Fe 400

Aadoptive =Max (Ast; As min) = 3.94cm?2

Le choix : 3T14 ; As=4.62 cm?

*  Sur appuis:
Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) :

La section de calcul est une section rectangulaire de dimension ( ht x b0) = ( 12x 30)
Mappuimax = 23.18 KN.m
Ma 23.18x 10°

p= = =0,186< ul=0,392 — As'=0
bxdx fbc 12 x(27) x 14,17

u=10,186 — B =0,896 ; B est tirée du tableau.

Ma 23.18 x 10°
As = = =2.75 cm?
B xdxaos 0.896x 27 x 348
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a-Condition de non fragilité :

b x d x fi28 x 0,23 65% 27 x 2,1 x 0,23
As min = = =2.12 cm?
fe 400

Aadoptive = Max (Ast; As min) = 2.75 cm?
Le choix : 1T14 (filante) + 1T14 (chapeau) = 3.08 cm2

D’aprés 1’organigramme donnant le ferraillage d’une section soumise a la flexion (voir annexe),on
aura :

Les résultats dans le tableau :

Tableau V. 22: Ferraillage longitudinal des poutrelles.

My(KN. Uy Ul Zp(cm) | A (cm?) (cm?) Choix des (em?)Aqd
m) barres p
Travée 36 0.054 | 0,392 | 26.22 3.94 2.12 3T14 4.62
Appui 23.18 0.186 | 0,392 | 25.48 2.75 2.12 2T14 3.08

b- Vérification des contraintes a I.LE.L.S:
* En travée :

Mtmax (ser) =25 KN.m

As= 2.71 cm?
d- Position de I'axe neutre:

nen

La distance "y" est définie comme la distance entre le centre de gravité d'une section
homogene "s" et la fibre la plus comprimée de cette section.

y2

bx—+nxA'(y—c')-nxA(dy)=0
2
b=65cm;n=15;A=0.
32.5y* - 15x 2.71x (27-y)=0

y=15.22 cm L'axe neutre tombe dans la table de compression

e- Détermination du moment d'inertie :

b 65
[= —vy3+nAs(d—y)2=— x522°+15x2.71(27 - 5.22) > = 22364.87 cm*
3 3

f- Détermination de contrainte dans le béton comprimé cbec :
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Mser 25x10°
obc = y= x 5.22 =5.83 MPa
| 22364.87
“obc = 0,6£c28 = 0,6 x 25 = 15MPa

obc = 5.83 MPa < obc = 15 MPa ; Condition vérifiée

La fissuration non préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la contrainte maximale dans l'acier
tendu.

*  En appuis intermédiaire :

Mai(ser) = 16.5 KN.m

As=1.89 cm?
d- Position de I'axe neutre:

nen

La distance "y" est définie comme la distance entre le centre de gravité d'une section
homogene "s" et la fibre la plus comprimée de cette section.

2

bx —+nxA'(y—c')-nxA(d-y)=0
2

b=12cm;n=15; A=0.
6y’ - 15x 1.89x (27-y)=0
y= 9.18 cm L'axe neutre tombe dans la table de compression

e- Détermination du moment d'inertie :

b 12
[= —vy3+nAsd—y)2=— x 9.18% + 15 x 1.89x (27 — 9.18) 2 = 12097.09cm*
3 3

f- Détermination de contrainte dans le béton comprimé cbec :

Mser 16.5x 10°
obc = y= x 9.18=12.52MPa
I 12097.09
“obc = 0,6fc28 = 0,6 x 25 = 15MPa

obc = 12.52 MPa < obc = 15 MPa ; Condition vérifiée

La fissuration non préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la contrainte maximale dans l'acier
tendu.
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Tableau V. 23: vérification des contraintes.
M (KN.m) Y (cm) obc (MPa) I (cm? Remarque
Travée 25.00 5.22 5.83 22364.87 Condition
vérifiée
Appui 16.50 9.18 12.52 12097.09 Condition
vérifiée

b-Calcul Armatures transversales(At) :
b-1 Diamétre des armatures At:

Le diamétre: — D’aprés le B.A.E.L 99 (A.5.1.23),0na:

ot <min ( h /35 [mm]; b0 /10 [mm];pL)

@t <min (300 /35 [mm]; 120 /10 [mm];10)

@t <min (8.57 [mm]; 12 [mm];10)= 8.57 =<8mm — ¢t = 8mm.

Le choix est de @ 8 comme armature transversales. At=2 x 8 =1.01 cm?

b-2 Calcule des espacements:

D’aprés le R.P.A 99 V2003 on a:
% Zone nodale

St <min (h/4, 12 x @tmin, 30 ) (Ptmin=1 cm?)
St<7.5=8t=5cm

La distance pour les armatures de la zone nodale est : L =2 x h=60 cm
% Zone courante

St<h/2
St<15cm=St=15

Condition de non fragilité

L’acier utilisé pour les armatures transversales est le: FeE235

At x fe
> max(%, 0.4 MPa)
St x b0

1.01x 10 x 235

> max(Tz—u, 0.4 MPa)
0.15x0.12

1.01x 10* x 235
= 1.31 MPa > 0.4 MPa Condition vérifiée.

0.15x0.12

3. vérification de la contrainte de cisaillement :

Tmax =30.67KN. m

Tu 30.68 x 10°
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U= = = 0.95MPa.
bOxd 120x 270
Pas de risque de cisaillement

Tumin (0,13 fc28 ; 5 MPa ) =t umin(3.33, 5 MPa)=3.33 MPa

Tu=0,95 MPA <tu= 3,33 MPa — Condition vérifiée.

d-Ancrage des armatures aux niveaux des appuis:

Tmax =30.68=KN
Mappui=23.18KN. m
Mappui  Mappui 23.18

= =95.39kN
z 0,9d 0,9 x 27 x 102

Fu=

Fu=9539kN >Tu=30.68kN ;

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

e-Vérification de la contrainte d’adhérence :

T
Tser = <tser =1s x ft28
0,9d x uxn

Ys : Coefficient de cisaillment ; Y¥s=1,5 pour H. A ;

T : L’effort tranchant maximum ; T = 30.68 kN ;

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

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

T
1ser = <tser =1s x ft28
0,9d x uxn

tser = 1,5x2,1=3,15 MPa
tser =0,.13 MPa <tser = 3,15 MPa ; Condition vérifiée.

4. Vérification de la fleche :
Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

ht/L>1/22,5=30/6502>1/22,5 = 0,046 > 0,044 ; Condition vérifiée

ht/ L >Mser / 15 x M0 ser = 30/ 650= 0,046 > 16.5 / 15 x33= 0,039 ; Condition vérifi¢e

As/b0d<3.6 /fe = 2.71 /12 x 27=0,0083< 3.6 / 400 = 0,009 ; Condition vérifiée

Les conditions préliminaires sont satisfaites donc le calcul de la fléche n’est pas nécessaire
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Etude de la dalle de compression :
(BAEL 91/B.6.8,423)

La dalle de compression est coulée sur place, elle est de 5 cm d’épaisseur, armée d’un
quadrillage de treillis soudé de nuance (TLE 520) dont les dimensions des mailles seront au
pluségales :
- 20 cm pour les armatures perpendiculaires aux nervures
(poutrelles).
- 33 cm pour les armatures paralléles aux nervures
(poutrelles).

En pratique (en Algérie on considére un maillage de 20cm).

1\-Armatures perpendiculaires aux poutrelles :

» Si:;y < 50cm

La section d’acier perpendiculaire aux nervures exprimée en cm?/ml doit étre au moins
égale a :

AL nervures = 222
fe
» Si:50<L <80 cm

La section d’acier perpendiculaire aux nervures exprimée en cm?/ml doit étre au moins
égale :
L1
A-dnervures =4x —
fe

Avec : L1 : distance entre I’axe des poutrelles (L1=65 cm).

A-lnervures: Diamétre perpendiculaire aux
poutrelles,

Fe = 520MPa (Fe: limite ¢lastique des
aciers utilisées).
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Quadrillage de treilles soudé (TLE 520).

65
A-dnervures =4x — =0.5 cm? /ml
520
Soit: A; = 5T5 = 0.98cm? avec un espacement : St=20cm

2\-Armatures paralléles aux poutrelles :

Ay = A—JZ' =0.98/2=0.49 cm?

Soit : A// =5T5=0,98 cm?; avec un espacement : St =20 cm

On adopte pour le ferraillage de la dalle de compression un treillis soudé (TLE

520)

dedimension ; (5x 5% 200 x 200).

20cm
o+
e e = — __ﬁ_f.._

Eﬂch

|
]
|
|
|
| ﬂ 505/ml
|

B I I

Figure V. 16: Ferraillage de la dalle de compression
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Dimensionnement des poutrelles :
Bloc BS :

Remarque : la méthode de calcul utilisée pour le bloc B6 a été appliquée de maniére similaire pour

les blocs B4 et B5.

Le bloc B5 sera construit en utilisant principalement des planchers a corps creux dans les parties

courantes. Ces planchers sont composés de corps creux, de treillis soudé, d'une dalle de compression et

de poutrelles.

Tableau V. 24:Tableau récapitulatif :

Epaisseur de la dalle de compression 5 cm
Epaisseur de I'entrevous 25 cm

La largeur bQ des nervures 12cm
Entraxe des nervures 65 cm

Donc on a des poutrelles de : ht =30cm. bQ =12cm. h() =5cm

Méthode de calcul des sollicitations :

La méthode utilisée pour le calcul despoutres continues en béton armé est :
Meéthode forfaitaire (Annexe E.1 du BAEL 91) (voir annexe).

Les différents types de poutrelles :

On a un seul type :
Typel:

‘ 6.50m

& SN
P

Figure V. 17 : Types de poutrelles

‘ 6.50m ‘ 6.50m ‘

Donc on applique la méthode forfaitaire pour tous les types de poutrelles.
3\-Charge et surcharge et La combinaison de charge :

Tableau V. 25: Combinaison des charges

G(KN/m?) | Q(KN/m?) | g=0.65G(KN/m) | qg=0.65Q(KN/m) | (KN/m) (KN/m)
Terrasses 7.21 1 4.69 0.65 7.31 5.34
Etage 6.10 3.5 3.97 2.28 8.78 6.25
courant+
RDC
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Conclusion :
Le plancher Etage courant+ RDC est le plus sollicité
qu = 8.78 KN/m

dser— 6.25 KN/m

Calcul
‘ 6.50 m ‘ 6.50 m ‘ 6.50 m ‘
v AELU

Tableau V. 26: Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant et ’effort tranchant a

ELU
Travée | L(m) Appui Ma (KN.m) Mo(KN.m) Mt (KN.m) Tw (KN) Te (KN)
A-B 6.50 A 9.27 46.37 36 26.40 —30.68
B-C 6.50 B 23.18 46.37 30 28.54 —28.54
C-D 6.50 C 23.18 46.37 36 30.68 —26.40
D 9.27
v AELS

Tableau V. 27: Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant et ’effort tranchant a
ELS

Travée | L(m) Appui  Ma (KN.m) My(KN.m) Mt (KN.m) Tw (KN) Te (KN)

A-B 6.50 A 6.6 33.00 25 18.79 —21.83

B-C 6.50 B 16.5 33.00 20 20.31 —20.31

C-D 6.50 C 16.5 33.00 25 21.83 —18.79
D 6.6
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Diagramme des efforts tranchants et moments fléchissant :

* ELU:

‘ 6.50 m ‘ 6.50 m -, 0650m A

E—

30.68KN
28.54KN
26.40KN
26.40KN
28.54KN
30.68KN
23.18 KN 23.18KN

T / I

30 KN 36 KN
36 KN

Figure V. 18: Diagramme des efforts tranchants et moments fléchissant et ’effort tranchant a
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L

‘ 6.50 m A

6.50 m
21.83 KN
20.31 KN
18.79 KN
18.79KN
20.31 KN
21.83 KN
16.5 KN 16.5 KN 6.6 KN
6.6 K / \ / A
20 KN 25 KN

25 KN

Figure 4.5: Diagramme des efforts moments fléchissant et I’effort tranchant a

ELS

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

*  En travée (armatures inférieurs) :

Dans I’étude d’une section en T il est nécessaire de savoir si la partie comprimeée intéresse la table de
compression ou si elle intéresse également la nervure On calcule le moment équilibré par la table :

Mt=bh0 cbc (d-h0/2) = Mtb = 65x 5x 14.17x (27- 5/2) x10° = 112.83KN.m
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Mtmax =36 <112.83 KN.m

Alors : I’axe neutre est dans la table de compression dans 1’appui et la travée.

Comme le béton tendu n’intervient pas dans les calculs de résistance, on conduit le calcul
commesi la section était rectangulaire de largeur constante égale a la largeur de la table “b

» Donc, la section étudiée est assimilée a une section rectangulaire (b x ht) en flexion

simple.

b=65cm; b0 =12cm ; ht =30cm; hQ =5cm; d=27cm ; 6bc=14.17MPa

Vérification de I’existence des armatures comprimeées :

Les résultats dans le tableau :

Tableau V. 28: Ferraillage longitudinal des poutrelles.

My(KN. Uy Ul Zp(cm) A (cm2) Choix des (em?)Aqdp
m) (cm2) barres
Travée 36 0.054 | 0,392 | 26.22 3.94 2.12 3T14 4.62
Appui 23.18 0.186 | 0,392 | 25.48 2.75 2.12 2T14 3.08
b- Vérification des contraintes a I.LE.L.S:
Tableau V. 29: veérification des contraintes.
M (KN.m) Y (cm) obc (MPa) I (cm? Remarque
Travée 25.00 5.22 5.83 22364.87 Condition
vérifiée
Appui 16.50 9.18 12.52 12097.09 Condition
vérifiée

b-Calcul Armatures transversales(At) :

b-1 Diameétre des armatures At:

Le diamétre: — D’aprés le B.A.E.L 99 (A.5.1.23),0na :

ot <min ( h /35 [mm]; b0 /10 [mm];pL)

@t <min (300 /35 [mm]; 120 /10 [mm];10)
@t <min (8.57 [mm]; 12 [mm];10)= 8.57 =<8mm — ¢t = 8mm.
Le choix est de ® 8 comme armature transversales. At=2 X 8 =1.01 cm?

b-2 Calcule des espacements:

D’apres le R.P.A 99 V2003 on a :
% Zone nodale

St <min (h/4, 12 x dtmin, 30 ) (@tmin=1 cm?)

St<7.5=8t=5cm
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La distance pour les armatures de la zone nodale est : L =2 x h=60 cm
%+ Zone courante

St <h/2
St<15cm=St=15

Condition de non fragilité

Calcul des planchers

L’acier utilisé pour les armatures transversales est le: FeE235

At x fe
> max(5*, 0.4 MPa)
St x b0

1.01x 10* x 235

> max(%, 0.4 MPa)
0.15x0.12

1.01x 10* x 235
= 1.31 MPa > 0.4 MPa Condition vérifiée.

0.15x0.12

2. vérification de la contrainte de cisaillement :

Tmax=30.68 KN. m

Tu 30.68 x 10°
= 0.95MPa.

= =
bOxd 120x270
Pas de risque de cisaillement

Tumin (0,13 fc28 ; 5 MPa ) =t u min(3.33, 5 MPa)=3.33 MPa

Tu=0,95 MPA <tu= 3,33 MPa — Condition vérifiée.

d-Ancrage des armatures aux niveaux des appuis:

Tmax =30.68=KN
Mappui =23.18KN. m
Mappui  Mappui 23.18

Fu= = = =95.39kN
z 0,9d 0,9 x 27 x 10

Fu=9539kN >Tu=30.68kN ;

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

e-Vérification de la contrainte d’adhérence :
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T
Tser = <tser =1)s x ft28
09d xuxn

Ys : Coefficient de cisaillment ; s =1,5 pour H. A ;

T : L’effort tranchant maximum ; T = 30.68 kN ;

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

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

T
TSer = <tser =s x ft28
0,9d x uxn

tser =1,5x2,1=3,15 MPa
tser =0,.13 MPa <tser =3,15 MPa ; Condition vérifiée.

3. Vérification de la fléche :
Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

ht/L>1/22,5=30/650>1/22,5 = 0,046 > 0,044 ; Condition vérific¢e

ht/ L >Mser / 15 x M0 ser = 30/ 650= 0,046 > 16.5 /15 x33= 0,033 ; Condition vérifi¢e
As/b0d<3.6 /fe = 2.71 /12 x 27=0,0083< 3.6 / 400 = 0,009 ; Condition vérifiée

Les conditions préliminaires sont satisfaites donc le calcul de la fléche n’est pas nécessaire

4. Etude de la dalle de compression : (BAEL 91/B.6.8,423)
La dalle de compression est coulée sur place, elle est de 5 cm d’épaisseur, armée d’un

quadrillage de treillis soudé de nuance (TLE 520) dont les dimensions des mailles seront au
pluségales :
- 20 cm pour les armatures perpendiculaires aux nervures

(poutrelles).

- 33 cm pour les armatures paralleles aux nervures
(poutrelles).

En pratique (en Algérie on consideére un maillage de 20cm).

1\-Armatures perpendiculaires aux poutrelles :

> Si:;i < 50cm

La section d’acier perpendiculaire aux nervures exprimée en cm?/ml doit étre au moins

égale a :
200
Alnervures = e

» Si:50<L; <80 cm
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La section d’acier perpendiculaire aux nervures exprimée en cm?/ml doit étre au moins
égale :
A 1 L1
nervures = e X 4

Avec : L1 : distance entre 1’axe des poutrelles (L1=65 cm).

A-lnervures: Diamétre perpendiculaire aux
poutrelles,

Fe = 520MPa (Fe: limite ¢élastique des
aciers utilisées).

Quadrillage de treilles soudé (TLE 520).

A-lnervures = %50 X 4 =0.5 cm* /ml

Soit: A, = 5T5 = 0.98cm® avec un espacement : St=20cm

2\-Armatures paralléles aux poutrelles :
Ay=1L12 _0.98/2-0.49 e
Soit : A// =5T5=0,98 cm?; avec un espacement : St =20 cm

On adopte pour le ferraillage de la dalle de compression un

treillis soudé (TLE 520) de dimension ; (5% 5x 200 x 200).

Tableau V. 30: Tableau récapitulatif :

Epaisseur de la dalle de compression 5cm
Epaisseur de I'entrevous 25 cm

La largeur b, des nervures 12cm
Entraxe des nervures 65 cm

V.3.1 Dimensionnement des poutrelles:

Bloc B4 :

V.3.1.1 Méthode de calcul des sollicitations :

La méthode utilisée pour le calcul despoutres continues en béton armé est : Méthode forfaitaire
(Annexe E.1 du BAEL 91) (voir annexe).

Les différents types de poutrelles :

On a un seul type :
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Typel:

‘ 6.50m \‘/ 5.40 m ‘

&

Figure V. 19: Types de poutrelles

On a étudié type 1 :
* ] er condition :

- Plancher terrasse : Ona: G=7.21KN/m? Q=1KN/m?
2 <min (1442 et 5)/ M? .ocoviiieiiicieceeee e C. Vérifiée
- Plancher étage courant: Ona: G=6.10KN/m? Q=3.5KN/m?
3.5<min (12.20 €t 5)/ M2 ..eeiiiiiieeiieceeee e C. Vérifiée
* 2 éme condition :
08<T8=120<125 .o C. Vérifiée
* 3 éme condition : [=constante...................coeiiiiiii C. Vérifiée
* 4eéme condition: FNP.............oooiii C. Vérifiée

Donc on applique la méthode forfaitaire pour tous les types de poutrelles.

3\-Charge et surcharge et La combinaison de charge :

Tableau V. 31:Combinaison des charges

G(KN/ Q(KN/ g=0.65G(KN/ q=0.65Q(KN/ (KN/m) (KN/m)
m?) m?) m) m)

Terrasses 7.21 1 4.69 0.65 7.31 5.34

Etage 6.10 35 3.97 2.28 8.78 6.25
courant+

RDC

ELU: qyu =(1,35g+ 1,59)
> Avec: g=0.65G/q=0.65Q

ELS: qser = (g tq)

Conclusion :

Le plancher Etage courant+ RDC est le plus sollicité
qu = 8.78 KN/m

qser= 6.25 KN/m
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3. Calcul:

Appliquant la méthode forfaitaire les résultats de calcul sont récapitulés dans le tableau

ci-apres :

v AELU

Tableau V. 32: Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant et ’effort tranchant a

Travée L(m
)

A-B 6.50

B-C 5.40
v AELS

ELU
Appu Mo(KN.m) Ma (KN.m) Mt (KN.m) ™wW Te (KN)
i (KN)
A 46.37 9.27 33 25.68 -31.39
B 32.00 27.82 21 31.39 —25.68
C 9.27

Tableau V. 33: Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant et effort tranchant a

Travé L(m
e )
A-B 6.50
B-C 5.40

ELS
Appu  My(KN.m) Ma (KN.m) Mt (KN.m) TW Te (KN)
i (KN)
A 33.00 6.6 25 18.79 ~21.83
B 22.78 16.5 20 18.71 ~15.04
C 6.6
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Diagramme des efforts tranchants et moments fléchissant :

* ELU:
‘ 6.50 m \‘/ 5.40 m ‘
31.39 KN
25.68KN
25.68KN
31.39 KN
27.82 KN

I / I

21 KN
33 KN

Figure V. 20: Diagramme des efforts tranchants et moments fléchissant et ’effort
tranchant a ELU
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T

21.83 KN

18.79 KN 18.71 KN

15.04 KN

21.83 KN

16.5 KN

6.6 K / 6j‘KN

20 KN
25 KN

Figure V. 21: Diagramme des efforts moments fléchissant et ’effort tranchant a
ELS

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

*  En travée (armatures inférieurs) :

Dans 1’étude d’une section en T il est nécessaire de savoir si la partie comprimée intéresse la table de
compression ou si elle intéresse également la nervure On calcule le moment équilibré par la table :

Mt=bh0 obc (d-h0/2) = Mtb = 65x 5x 14.17x (27- 5/2) x10* = 112.83KN.m

Mtmax =33 <112.83 KN.m

Alors : I’axe neutre est dans la table de compression dans I’appui et la travée.
Comme le béton tendu n’intervient pas dans les calculs de résistance, on conduit le calcul
commesi la section était rectangulaire de largeur constante égale a la largeur de la table “b
» Donc, la section étudiée est assimilée a une section rectangulaire (b x ht) en flexion
simple.

b=65cm; b0 =12cm ; ht =30cm; hQ =5cm; d=27cm ; 6b¢c=14.17MPa.
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Vérification de I’existence des armatures comprimeées :

Les résultants dans le tableau :

Tableau V. 34 : Ferraillage longitudinal des poutrelles.

My(K Hu Ul Zp(c A (cm?) Choix des (em?)Aq
N.m) m) (cm?) barres dp
Trav 33 0.050 0,392 26.30 3.60 2.12 3T14 4.62
ée
App 27.82 0.224 0,392 23.17 3.45 2.12 2T16 4.02
ui
Vérification des contraintes a I.LE.L.S:
Tableau V. 35: vérification des contraintes.
M (KN.m) Y (cm) obc (MPa) I (cm? Remarque
Travée 25.00 5.22 5.83 22364.87 Condition
vérifiée
Appui 16.50 9.18 12.52 12097.09 Condition
vérifiée

Calcul Armatures transversales(At) :

Diamétre des armatures At:

Le diamétre: — D’aprés le B.A.E.L 99 (A.5.1.23),0na :

ot <min (h/35 [mm]; b0 /10 [mm];pL)

@t <min (300 /35 [mm]; 120 /10 [mm];10)

@t <min (8.57 [mm]; 12 [mm];10)= 8.57 =<8mm — ¢t = 8§mm.

Le choix est de ® 8 comme armature transversales. At=2 X 8 =1.01 cm?

Calcule des espacements:

D’apres le R.P.A 99 V2003 on a :
%+ Zone nodale
St <min (h/4, 12 x @tmin, 30 ) (Ptmin=1 cm?)
St<7.5=8t=5cm
La distance pour les armatures de la zone nodale est : L =2 x h=60 cm
% Zone courante

St<h/2
St<15cem=St=15

108




Chapitre IV

Calcul des planchers

Condition de non fragilité

L’acier utilisé pour les armatures transversales est le: FeE235

Atxfe
Stxbo

> max(%, 0.4 MPa)

1.01x1076x235

> max(2, 0.4 MPa)
0.15%0.12 2

1.31 MPa > 0.4 MPa Condition vérifiée.

4. vérification de la contrainte de cisaillement :

Tmax=3139KN.m

Tu _ 31.39x10%

dxbo _ 120x270 0.97MPa

>=
Pas de risque de cisaillement
Tumin (0,13 fc28 ; 5 MPa ) = t u min(3.33, 5 MPa)=3.33 MPa

Tu=0,97 MPA <tu= 3,33 MPa — Condition vérifiée.

d-Ancrage des armatures aux niveaux des appuis:

Tmax =31.39 KN
Mappui=27.82 KN.M
Mappui  Mappui 27.82

= =114.48kN
z 0,9d 0,9 x 27 x 10

Fu=

Fu=11448 kN >Tu=3139 kN ;

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

e-Veérification de la contrainte d’adhérence :

T =
1ser =—— < 1ser =s X ft28
09dXpuxn — l/) f

Ys : Coefficient de cisaillment ; s = 1,5 pour H. A ;

T : L’effort tranchant maximum ; T=31.39 kN ;
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n : Nombre d’armatures longitudinales tendues ; n =3 ;
W : Périmétre d’armatures tendue ; u=n® =mnx 1 =3,14 cm
tser =1,5x2,1=3,15 MPa

tser =0,.14 MPa <Tser = 3,15 MPa ; Condition vérifiée.

5. Vérification de la fléeche :

Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

ht/L>1/22,5=30/650>1/22,5 = 0,046 > 0,044 ; Condition vérifice

ht/ L>Mser / 15 x M0 ser = 30/ 650= 0,046 > 16.5 / 15 x33=0,033 ; Condition vérifi¢e
As/b0d<3.6 /fe = 2.71 /12 x 27=0,0083< 3.6 / 400 = 0,009 ; Condition vérifiée

Les conditions préliminaires sont satisfaites donc le calcul de la fleche n’est pas nécessaire

6. Etude de la dalle de compression : (BAEL 91/B.6.8,423)
La dalle de compression est coulée sur place, elle est de 5 cm d’épaisseur, armée d’un

quadrillage de treillis soudé de nuance (TLE 520) dont les dimensions des mailles seront au
pluségales :
- 20 cm pour les armatures perpendiculaires aux nervures
(poutrelles).
- 33 cm pour les armatures paralléles aux nervures
(poutrelles).

En pratique (en Algérie on considére un maillage de 20cm).

1\-Armatures perpendiculaires aux poutrelles :

» Siu < 50cm
La section d’acier perpendiculaire aux nervures exprimée en cm?/ml doit étre au moins

égale a :

200
A-lnervures = e

» Si:50<L <80 cm

. ) :culaire aux orimé o 4 moi
La section d’acier perpendiculaire aux nervures exprimée en cm?/ml doit étre au moins
égale :

L1
A-lnervures = = X 4
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Avec : L1 : distance entre 1’axe des poutrelles (L1=65 cm).

A-lnervures: Diamétre perpendiculaire aux
poutrelles,

Fe = 520MPa (Fe: limite élastique des
aciers utilisées).

Quadrillage de treilles soudé (TLE 520)
Adnervures :% x 4 =0.5 cm? /ml

Soit: A; = 5T5 = 0.98cm? avec un espacement : St=20cm

2\-Armatures paralléles aux poutrelles :

Ay = aL_ 0.98/2=0.49 cm?

Soit : A/ =5T5=0,98 cm?; avec un espacement : St =20 cm

On adopte pour le ferraillage de la dalle de compression un treillis soudé (TLE

520) de dimension ;

(5% 5% 200 x 200).

111



Chapitre V

Calcul

des elements non
structuraux




Chapitre V Calcul des éléments non structuraux

V-1 Introduction :

Les éléments non structuraux sont des composants qui n'ont pas de fonction de contreventement.
Leur calcul est généralement effectué en tenant compte des charges permanentes et des surcharges
d'exploitation.

Dans ce chapitre, nous procéderons au calcul des éléments suivants :
v' L'acroteére.
v’ Les escaliers et la poutre paliére.
v Les balcons.
v' L'ascenseur.

V-2 Acrotére :

L'acrotere est un élément en béton armé qui entoure le batiment et est fixé a sa base au niveau du
plancher de la terrasse.
Haut du formulaire.

10cm 10cm G Ng
l l
«—AQ
60cm
|
! Mq
- T T T T T V77277 V222
v

Figure V.1 : Dimensions de ’acrotére.

V-2-1- Calcul des sollicitations, enrobage et excentricité :

S:[o.oa(o.2+o.1)

2200 4 (0.1 0.5) + (0.7 X 0.2)] = 0.0865m?

G = S* v, =0,0685* 25 =1,71KN/ml.
G =1,71KN/ml

b-Effort normal :

Une surcharge due a I’application d'une main courante Q =1KN m

Ne- 1,35 x G=1,35x1,71 = 2,31KN /ml
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No=Ng=1,71KN /ml

c-Moment de flexion :
M= 1,5x Q x h=1,5 x1x 0,6 =0,9 KN.m
M=Mep=Qxh=1x0,6=0,6 KN.m

La section d’encastrement sera soumise a la flexion composée

d-Effort tranchant :

V=NQ =IKN
Vy =1,5xV =1,5KN
Vser :V :lKN

e-Enrobage : Vu que la fissuration préjudiciable, on prend : C = C’ =2cm

f-L’excentricité :

M. 0.9
e= = — =039m

Nu 2.31

ep h 0.10
— == =0.05<039m
2 2 2

Le centre de pression se trouve en dehors de la zone limitée par les armatures.
V-2 -2 Vérification de la compression (partielle ou entiere) de la section :

M, =Ny(e+h/2-c)=2.31(0.39+0.10/2- 0.02) = 0.97 KN.m
(d- C’)Ny-My) <(0.337h- 0.81 C')fpe x b .h
(d- C’)Ny-My) < (0.09- 0.02)2.31-0.97=-0.81KN.m
(0.337h- 0.81 C*)fpe x b .h = (0.337x 0.1- 0.81x0.02)14.17x10°x 1x 0.1=24.80 KN.m
(d- C’)Ny-M,) < (0.337h- 0.81 C*)fpe x b .h =(0.09- 0.02)2.31-0.97= -0.81KN.m
-0.81KN.m < 24.80 KN.m
Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait pour une section rectangulaire
b.h = (100 * 10) cm?

V-2-3 Calcul du ferraillage (E.L.U) :

M. 0.97 x 103
w= = =0.084
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b.d% fic 100 x 9% x 14.17

a- Vérification de I'existence des armatures comprimés A' :

p=10,80 (1 -0,4a,;)
3.5 3.5 fe 400
Q= = =0.668 ; 1000g,; = =

=1.74
3.5+ 1000gg; 35+1.74 E x 0 2x 10°x 1.15
= 0,8 x 0,668(1- 0,4 x 0,668) = 0,392 > 1 =0,0084—>» A =0
w = 0,008 —> =0,996
On calcul:

- Ag: Section d'armatures en flexion simple ;
- At : Section d'armatures en flexion composé.

M, 0.97 x 10°
Ag = = =0.31 cm?
osxPxd 348 x 0.996 x 9
Nu 231x10°
Afc:Afg- _ =031-—— =0.25 Cl’n2
100 x o 100 x 348

b- Section minimale des armatures en flexion composée pour une section rectangulaire:

a- Les armatures principales :

dxbxfps (e —0.45d)
Asmin = X x 0.23 =1.01 cm*ml
fe (e —0.185d)
MSC[’ 0.6
e= = = 0.35m=35cm ; d=0.9 h= 9 cm; b=100 cm
Nser 1.71

A= max(As ; Ag ; Amin ) = 1,01 cm?/ml
Onadopte : 4@ 6 p.m __ A= 1,13cm?/ml; St=25cm

b- Les armatures de répartition:

Ag 1.13
A= = =0.28 cm%ml
3 4
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V.2.4 Vérification des contraintes (E. L. S):

a- Moment d service :

Mser = Nser x (6 — ¢+ h/2)=1.71 x (0.35 - 0.02+ 0.1/2) = 0.65 KN.m

b- Position de I'axe neutre:

b

yiP-M. A(d—y) =0
2

50 yi2 + 16.95y1-152.55=0 — y,= 1.59 cm.

c- Moment d'inertie :

b 100 x (1.59)°

[=—— yP—nAd-y) )=+ 15x 1.130x (9 - 1.59 )?
3 3

1=1064,69 cm*

d- Détermination des contraintes dans le béton comprimé cbc :

Mser 650
Cb = y1= x 1.59 =0.97 MPa
I 1064.68

Gbe = 0,6 x fs =15 MPa

6o =0.97 MPa< oy =15 MPa ..... Condition vérifiée.

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

Ou= min{2/3 : 110V 1 fus - —p  Fissuration préjudiciable.
Avec : 1 : coefficient de fissuration pour HA ¢ > 6 mm ; n=1,6
o= min{ 266,67 : 201,63} = 201,63 MPa

MSCr 650

Cst=1N — (d—y1)=15
I 1064.68

(d—1.59)= 67,86 MPa

os=67,86,Mpa < oy=201,63MPa

f- Contrainte de cisaillement :

T
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Ty =
bxd
1.5
T=1,5Q=1,5KN > T, = =16,67 KN/m?= 0,017 Mpa
0.09x 1

To=min (0.1x fus ;4 MPa) _ Fissuration préjudiciable.
T.=min ( 2.5 MPa ; 4 MPa ) =2.5 MPa

7.=0,017MPa =1y, 2,5MPa.....ooovveeen.... Condition vérifiée.

g- Vérification du ferraillage vis-a-vis au séisme:

D'apres le R.P.A 99 (version 2003 Article 6-3), les éléments de structure secondaires
doivent étre vérifiés aux forces horizontales selon la formule suivante :

Fpr=4.Cp.A.Wp
Les coefficients A, Cp et Wp sont obtenus par le RPA99v2003 tableau (6-1)

A : Coefficient d'accélération de zone A= 0,08

Cr : Facteur de force horizontal Cp = 0,8

W5 : Poids propre de 'acrotere Wp =1,71KN

Fp : Force horizontale pour les éléments secondaires des structures

11 faut vérifier que: Fp < 1,5.Q.A = Fp =4 x 0,8x0.08 x1, 71=0.44KN

Fp=0.44KN < 1,5.Q 1,5KN......Condition vérifiée.

4T6 p.m.

- Tl - -
Ilocm

Figure V-2- : Ferraillage de I’acrotere.
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V- 3- Les escaliers
V-3-1- Définition
Les escaliers ouvrage constitué d’une suite réguliére de plans horizontaux
(marches etpaliers) permettant, dans une construction, de passer a pied d’un étage a
un autre.

Terminologie :

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

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

appelé jour.

Marche ; £z \E\

H

Figure V- 3-.Schéma des escaliers.

Notre batiment dispose un seul type d’escalier :

V-4 Dimensionnement des escaliers :

2.1-Dimensionnement des marches et contre marches :
Ona:

h=17 cm .

=30 cm.

59<2h+g<66 < 59<64<66 <. condition vérifice.
Nombre des marches et contre marches :

N=H/2h=12 < Donc on a : 12 contre marches.

Nombre des marches =n — 1 =11 marches.
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Longueur du volée :
Lvi=9x30=270 cm .
Lv;=14x30=420cm .

a- Epaisseur de la paillasse (ev):
L’angle d’inclinaison : a = arc tg (h / L)= arc tg (255/420) =31.26 °
b- Epaisseur de palier (ep):

ep=20cm.
Paillasse:
G = 8.66 KN/m? qu=(1,35G + 1,5Q).1 m= 15.44 kN/ml.
Q=2,5KN/m? gse= (G+Q).1 m=11.16 kN/ml
2.2.b. Palier :
G =5.15 kN/'m? qu=(1,35G + 1,5Q).1 m= 10,70 kN/ml.
Q =2,5 kN/m? : gse— (G1+Q).1 m= 7,65 kN/ml.

V.5 Calcul du moment fléchissant et effort tranchant max a ’E.L.U :

YFy =0=RA +RB =(10,7x1.5)+(15.44x2,7) +(15.44x420)
—RA +Rp = 122.59kN
YMA =(RB x8.4)—(15,44x4.2x6.3)—(10,70x1,5x 3,45)
RB x8.4=520.19MN.m = Rp =61.93KN

= RA = 60.66 KN

10.48 1293 10.48
\ N
I R TREL 7Ry
AN
1.37 R 2.40 ) 1.35 %
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Figure V-4 Schéma statique

Section 1-1: 0m <x<2.7m:

T(x)= R4 —gx
M@)=Rx-qx’/2

T(x)= 60.66 —15.44x T(0)= 60.66 KN [T(2.7)=18.97 KN

—>

M (x)= 60.66 x — 7.72%° M(0)= 0 KN.m M (2.7)= 30,95KN.m

Section 2-2: 2.7 m<x<4.2m:

e-Effort tranchant :

YF, =0=>T+15,44x2,7+10,70(x - 2,7) - 60.66 =0 = T = —-10,7.x +47.86

x =2,7m = T(2,7) = 18.97KN
X = 4,20m = T(4,03) = 2.92KN

f-Moment fléchissant :

TM =0=>M +1544(2,7)(x —1,35)+10,7(x —2,7)%/ 2 - 60.66.x = 0
— My =-5,35.x2 +47.86.x + 17.27

X =2,7m = M(2,7) = 107.5KN.m.
x =4,20m = M(4,20) = 123.92KN.m
Le point du moment max coincide avec le point d’effort tranchant nul.

T(x)=133,15-12,94x =0
X=256m

D’ott Mmax = 53.92KN.M

Section 3-3: 0
e-Effort tranchant :

T(x)= —Rs + g’ T(4.2)= —2.92KN
—>

T(x)=—15.44x + 61.93 T(4.2)= 61.93KN
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T(x)=—15.44x + 61.93 T(4.2)= —2.92KN

T(4.2)= 61.93KN
f-Moment fléchissant :

M(x)=R x—qx*/2
M (x)=-7.72x*+61.93 x

Moment en travée

Mt = 0,85 MO=>Mt = 0.85 x124.20 = 105.57 KN.m

Moment en appuis

Ma = 04 M0 =>Ma = 0,4 x1224.20 = 21,56 KN.m

5- 3 Diagramme M et T:

10, 48 293\ 10,48

AW
T T T T T v v vty vev v v vt dd 271222221

% 1,37m < 2,40 m . 135m 4

) |

Figure V-5 Diagrammes des sollicitations (T, M)

2.3.c- Calcul des moments maximaux en travée a ’E.L.U :
Calcul du ferraillage :

-En Travée : (la paillasse)
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Le calcul se fait en flexion simple pour une bande de 1 m de largeur, section
rectangulaire(12x100) cm?

d=0,9h=0,9%x20= 18 cm

Mt = 105.57 kN.m

Mt 105.57x103
= = = 0,229.
H bxd? xcobc 100Xx182 x14.17 ’
Ona: f = 0,867
La section d’acier :
Mt 105.57x103
Ag= = = 19.44 cm?2.

Bxd XGS  0.867x18 X348

Condition de non fragilité :

A = 0.23 xb x d x ft28 _ 0.23 X100 X 18 X 2.1 = 217 Cm2.
fe 400
On adopte 10T16 avec : Awam = 20.11 cm?/ mlet S; = 10 cm
Armatures de répartition:
A, =Radm 201 5 ) em2ml

fe 400

4T14 =6.16 cm*/ml
4T14 =6.16 cm*/ml

- Sur appuis :

d=0,9n=0,9x20=18 cm

M. =49.68 kN.m

Mt _ 49.68x103

H= pxaz xabe ~ 100x18? x1a17 _ 0108
Ona: = 0,943
La section d’acier :br
As Mt __49.68x10° 8.41 cm? / ml.

 Bxd xoS  0.943x18 X348

122



Chapitre V Calcul des éléments non structuraux

Condition de non fragilité :

_ 023 xbxdxft28 0.23 x100x 18 x 2.1

Amin = = 2.17 cm?.
fe 400

As =841 cm?>/ ml > Amin = 2.17cm?/ ml — CV

On adopte 8T12 avec : Aaam = 9.05 cm?/ mlet S: = 12.5cm

Armatures de répartition:

Aadm 905 _ 5 56 cmml.

A
r fe 400

On adopte:4T10=3,14 cm2/ml S; = 25 cm

5-5- Vérifications:

a) Justification vis-a-vis de I’effort tranchant :

ru < = min (0,13 f¢2s ; 5 MPa) = min (3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa

ru = 0,34 MPa <= 3,25 MPa ; Condition vérifiée.
b) Vérification au niveau des appuis :

Amin=1.15/ fe (T + Ma /0.9d)
min=1.15/400 (61.93 x1073+49.68x1073/0.9x18x102)

A
Amin=0.001 cm*>< Aggm=3.14 cm>............. Condition vérfiée.

5-5-d- Les vérifications des contraintes a ’E.L.S :

On obtenu par RDM

Tableau 4.3 Effort tranchant et moment fléchissant(E.L.S)
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T max (kN) M max (kN.m) Ma Mt

44.71 89.56 35.82 76.13

1)En travée :
As = 1337 cm?/ ml

a) Détermination de la position de ’axe neutre :

2x y* = 15As (d - y) = 50y>+200.55y ~ 3609.9 = 0 — y = 6.72cm

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

b) Détermination du moment d’inertie :

I= g Y H15 As (d—y)P =T x 6.72° + (15 X 13.37) (18 - 6.72 > = 35633.14cm’.

a) Détermination de contrainte dans le béton comprimé o, :

Mser __76.13x103

= ————X6.72= 1436 MPa
I 35633.14

Obc=
obe = 0,6f5 = 15 MPa
Ope = 1436 < g =15 MPa ; ccuveeeeeeeeenne. Condition vérifiée
2) Sur appuis :

Ma=35.82KN.m
As =593 cm?/ ml

a) Détermination de la position de ’axe neutre :

gx y2— 15As (d—y) = 50y>+88.95y—1601.1=0 — y =4.83.cm

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

b) Détermination du moment d’inertie :

Mser _ 35.82x10°

y = X 4.83=9.01 MPa.
1 19184.23

Opc=

Ebc = 0,6f628 =15 MPa
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Ope = 9.01 MPa < 0v. =15 MPa ; ....occeunn... Condition vérifiée
Ast _42
bxd fe
22
400

e- Vérification de la fleche :

e>L/30 & 0,2>4.2/30; Condition vérifiée

A 4.2 5.93 4.2 e L, aper
Ast 22, 3B 22, 1.0033< 0.015 Condition vérifice.
bxd fe 10018 400

Dimensionnement de la poutre paliére :
Selon le BAEL91, le critére de rigidité est:

L L
—<h<— & —<h<—
15 10

On prend : h =40cm

0,3d<b<0,4d = 10.8<b<14.4= On prend :b =30cm

Vérification des conditions RPA99 (version 2003) :

h=40cm >30cm........ Condition vérifie.
b=30cm>20cm......... Condition vérifie.
h/b=133<4 ......... Condition vérifie.

- Charge supportée par la poutre:
-Poids propre de la poutre :b.h.ope = 0,4x0,3x25 5 3.00KN m
-Réaction du palier sur la poutre : R(Elu) =61.93 KN
-Réaction du palier sur la poutre : R(Els) =44.71 KN
-Poids du mur supporté par la poutre=9x0,15x2.55= 3.|44KN m.

qu =1,35(3+3.34) + 1.5x2.5+6].93 = 74.38 KN/ ml
Qs = (3+3.44+2.5 +44.71) = 53.65 KN/ ml

Schéma statique de la poutre paliére
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Calcul des sollicitations a E.L.U :

_ quxl?

Mu =27.50 KN.m.

M= 0,85 M0=23.37KN.m

M= 0,4M0=11 KN.m

Calcul du ferraillage :
e En travée:

Mt=23.37 KN.m; d=0,9h=0,9%30cm=27cm ; b=30cm

Mt _ 23.37x103

= 5Xd? xobe  30x36Z x1417 0.042
Ona: g =0,979
La section d’acier :br
3
As= e — _23.37x10 = 1.90 cmz2.

" Bxd xoS  0.979%36 x348

On adopte 3T12 avec : Asc = 3,39 cm2/ml ; ST =33cm

e Sur appuis :

M,=11 KN.m ; d=0,9h=0,9%30=27cm ; b=30 cm

H= bxdiwicbc :30><;2>2<1>?f4.17 = 0.020.
Ona: 8 =0,979
La section d’acier :br
Mt 11x10°

= 0.88 cm?2.

As= Bxd x0S  0.979x36 x348

On prend max (As; Amin ) = As= Amin = 1.30 cm?

On adopte 3T10 avec : Ay = 2.36 cm? ; ST =33cm.

Vérification Condition de non fragilité:

0.23x30x36x 2.1 Ag=3,39 cm? > Amin=1.30 cm?
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Amin =1.30 cm? —) Ae=2.36 cm*> Amin=1.30 cm?

e En travée:
As= 1,37 cm?*ml

b-1 Détermination de la position de I’axe neutre :

b
—¥* —15As(d—y) = 15y* +20.55y - 739.8 =0 >y = 637cm

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

I= g Y H15 As (d—yP =2 x 637 + (15 x 1.37) (36- 637 ? = 20626.35cm’

Détermination de contrainte dans le béton comprimé cbe :

Mser _ 16.86x10°

= ———— X 6.37=5.60 MPa.
1 19184.23

Obc=

e = 0,6f23 = 0,6 X 25 = 15MPa

Obe = 5.20 MPa < Gpe = 15 MPa ; Condition vérifiée.
e Sur appuis :

A = 0,63 cm2/ml

b-1 Détermination de la position de I’axe neutre :

b
> y* —15As(d — y) = 15y* + 9.45y-340.2 =0 —y = 4.45cm

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

Détermination du moment d'inertie:

=§y3+15 As (d-y? =2 x 445 + (15 X 0.63) (36 — 4.45 )? = 10287.76cm".

Détermination de contrainte dans le béton comprimé cbe :
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Mser _ 7.94x103
T 10287.76

X 4.45=3.43 MPa.

Obc =

Obe = 0,6f05 = 0,6 x 25 = 15MPa
Obe = 3.43 MPa <Gy = 15 MPa; Condition vérifiée.

c-Vérification contrainte de cisaillement :

_ quxlyL

Tu =46.14KN.

To=—% = 0.427MPa.
bxd

%y =min {0,13f:28 ,5Mpa}=3,25Mpa

,=0427MPa < 13=325Mpa.................. Condition vérifié.

« Pas de risque de cisaillement ».

Calcul Armatures transversales(At) :

d-1 Diamétre des armatures At:

¢ <min ( h/35;L/10;¢ )= ¢ <min (11.42mm ;30mm ; 10mm )
On prend : ¢« = 8mm

d-2 L’espacement
St <min(0,9d ; 40 cm ) = min(32.4 cm ;40 cm )=S; = 25 ¢cm
-D’aprés le R.P.A 99/2003 :
Zone nodale : S < min(15 ¢cm ; 10@;) = min(15 ¢m ;10 cm )['S; = 10 cm

Zone courante : Sy < 15¢;, = 15 [IS; = 15¢cm

Atxfe > Tu—0.3Kftj
betxyS ~—  0.9(cosa + sina)

k=1 (flexion simple et fissuration non préjudiciable)

ftj* =min (2,1; 3,3 Mpa)=2,1 Mpa(0=31.26°)"7 (sina +cos a)= 1,37
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At > (0,427 -03%x1x%x21)x30x 1,15
St 0.9x1.37%x400

d-2 Pourcentage minimal des armatures transversales :

Arxte max( tu/2 ; 0,4 MPa) = 0,4 MPa
bxSt
A5 02%30 003 cm. ...(2)
St 400
Donc on prend le max de (1) ;(2)
A¢>0,03S;
Onprend S;=15cm = A> 0,45 cm? = 306 = 0,85 et S;= 15 cm
Vérification de la fleche :
ht/L>1/16 myp 0.17>0.062 ... Condition vérifiée.
ht/L>M g /15. Moser ) 0,112>0.026...cciieieiinn, Condition vérifiee.
(As/bo.d) < 42/ fe —) 0.001 < 0.0105............... Condition vérifiée.

Balcon
5 -4-1 Balcon :
Le batiment est constitué type de balcons dalle pleine.
Les types de balcons : bloc B1

01 balcon en dalle pleine:
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Figure V-6 : schéma statique du Balcon.

Le calcul se fait pour une bonde de 1,00 ml .
-G =5,04kN/m
- Q=3,5 kN/m*x1m=3,5 KN/m?
-Les Charges : Qu=1,35G+1,5Q = (1,35x5,04)+ (1,5%x3,5)= 12,05kN/m ;
Qser=G+Q=5,04+ 3,50= 8,54 kN/m ;

-Poids propre du mur en double cloison de 30 cm

Por=0Xbxhx1m=9x0,3x1,5x1m=4,04 kN

Pumur = 1,35Pmu = 1,35 X 4,04 = 545 kKN
-Poids de I’enduit (intérieur et extérieur):

Penduit extérieur = O0Xbxhx1lm= 0,18 X 2 X 1,5 Xx1m= 0,54 kN
Penduit intérieur = dXxbxhx1m= 0,18 X 1,5 X 1,5 X1m= 0,405kN
Py enduit= 1,35(Pen extérieur T Pen intérieur) = 1,35(0,54 + 0,405) = 1,27 kN

-Charges totales :

Pu=Pumurt Puenduic= 5,45 + 1,27 = 6,72kN Pger = Prnur + Penauit = (4,04 + 0,405) = 4,44 kN.

V-4 -2 Détermination de ’effort agissant Type 1:

a-Moments isostatique: P
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Muax = q12/8+ p.

Mumax =12.05x1.5%/8+ 6.72.(1.5).

Mumax=23.64 KN.m.

b-Effort tranchant

Ra=Va=ql +p

= V' max =12,05x1,50+6,72.

Vinax =24.79 KN.

a-1 Effort tranchant :

qL

b-2 Moment isostatique

ql*2

@ + /@PL\

Vmax

v
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V-4-3- Ferraillage

a-Moment réduit :

Mmax =23.64 KN.m; d=0,9h=0,9%x15cm=13,5c¢m ; b=100 cm

M: 23.64 x 103
Mt 23.64x103
= = = 0.091.
H bxd? xcbc 100x13.52 x14.17
Ona: g = 0,949
La section d’acier :br
Mt _ 11x10°

As=

= = = 2
Bxd xaS 0.949x13.5 x348 5.30 cm?.

On adopte 5T12 avec : As = 5,65 cm2/ml; ST =20cm

b-Armatures de répartition:

A= 5'%5 = 1.41 cm*ml

On adopte 3010 = 2,36cm?2/ml ; ST = 33 cm

c-Condition de non fragilité :

A ~0.23x100x13.5x2.1
min 200

Amin = 1.63 cm?

=1.63 cm?

Ag =5,65cm? > Agmin = 1,63 cm?  condition Vérifiée.

d-contrainte de cisaillement :

Vmax =25,15kN

Vmax _ 24.79x10

W= "4 1o0xisc =0.184 MPa.

Ty =min {0,10fp8 ,.5Mpa} = 2,5Mpa (fissuration préjudiciable)
Ty =0,186Mpa < 1; =2,5Mpa condition vérifie.

« Pas de risque de cisaillement ».
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e-Vérification de la contrainte d’adhérence T pour I’entrainement des Barres.

T 24.79

T'se = = =1.52MPa.
0.9xdxnxu 0.9%x13.5x4%3.39x100

Avec :
n : Nombre d’armatures longitudinales tendues ; n = 4
p : Périmetre d’armatures tendues ;

Tse =Ws X fros =1,50% 2,1 =3,15MPa

s : Coefficient de scellement relatif a I’acier selon sa nature lisse ou HA
{ Ys = 1 - Pour les aciers lisses

Ys= 1,5 - Pour les aciers HA
Trse = 1,52 MPa <75 = 3,15 MPa Condition vérifiée

e-Vérification des contraintes a’ I'E.L.S’ :
Mser =17.08KN.m

As=3,76cm?ml.
f- Détermination de la position de ’axe neutre :
2y —15A (d —y) = 0=50y? + 56.4y- 761.4 = 0=y = 3,38 cm
L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée.
g- Détermination du moment d’inertie :

I= g Yy H15 As (d—y) == x 3.38° + (15X 3.76) (13.5 - 3.38 )* = 7063.320m".

h- Détermination de contrainte dans le béton comprimé cbec :

3
Obe =" X y =222 X 3.38 =8.17MPa.

Obc = 0,6f28 = 0,6 X 25 = 15MPa

obc = 8,17 MPa <= 15 MPa; Condition vérifiée.

e-Détermination des contraintes dans I’acier tendu o :

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

Mser _ 17.08%x100 _ _
- (d-y)= 15—~ (13.5-3.38)=36.71MPa.

os: = 36,71 MPa < a5 = 201,63MPa ; Condition vérifiée.
i- Vérification de la fléche :
i-1 Pour les éléments supportés en console, la fleche F est égale a :

F=FI1+F2

Ost =1
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F1=QI*/8EI ; Fléche due ala charge répartie
F2=PB/3EI; Fleéche due a la charge concentrée.

i-2 Détermination du centre de gravité :

YG=YiZAi/ ZAi= (bxh)h/2)+ (nx Asxd)/(bxh)+ (nx As).
B YG=(100x15x7,5)+ (15x3,76x13,50) / (100x15)+ (15%3,76) =7,72cm.

Y1=YG=7,72 cm
Y2=h—YG=7,28 cm
I-3 Calcul du moment d’inertie :

I= bY13/3+ bY23/3+ n(d— Y1)
= =100 x7,725/3 + 100 X 7,283/3 + 15 X 3,76 X (13,5 —7,72)=30081.83cm*

I-4 Calcul de la fléche :

F=13/E[QU/8+ P/3]
2 F=0,11 cm.

Fadm= L/250= 150/250=0,6 cm.
Fcal=0,11 cm<Fadm=0,612cm ; Condition Vérifiée.

Les types de balcons : bloc B2

P
01 balcon en dalle pleine: M.. l
a-Moments isostatique :
Mumax = q.1%/8+ p. YV V.V V VY
Mumax=12.05x1. 37%/8+ 6.72.(1.37). T 1,37m
Munax=20.51 KN.m. Ra=Vmax

b-Effort tranchant I

Ry =Viax =4l+P

= V max =12,05x1,37+6,72. /
ymax =23 22kN

+
NNN\N
«—

v

37m
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V-4-4-Ferraillage

a-Moments réduit :

Mmax =20,51 KN.m; d=0,9h=0,9%15cm=13,5cm ; b=100 cm

Mt 20.51x103

H= bxd? xaobc - 100X13.52 X14.17 = 0.079.
Ona: § = 0,958
La section d’acier :br
M : 3
As= ‘ —__2051x10 = 4,55 cm?2.

"~ Bxd xoS  0.958x13.5 x348

On adopte 5T12 avec : Ay = 5,65 cm2/ml; ST =20cm

b-Armatures de répartition:

A= # = 1.41 cm*ml

On adopte 3¢p10= 2,36 cm2/ml; ST = 33 cm

c-Condition de non fragilité :

100 x 13,5 x 2,1 X 0,23

Amin = =1.63 cm?
400

Ag = 5.65cm? > Asmin = 1,63 cm?............. condition Vérifiée.

d-contrainte de cisaillement :

Vmax =23.224N

Vmax 23.22%x10
Ty = = =(.172 MPa.
U pa 100%13.5

1y =mn {0,10f:78 ,.5Mpa}= 2,5Mpa (fissuration préjudiciable)
Ty =0,186Mpa <1y =2,5Mpa.......... condition vérifie.

« Pas de risque de cisaillement ».

e-Vérification de la contrainte d’adhérence T pour I’entrainement des Barres.
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T _ 23.22

= =1.01MPa.
0.9xdxnxu  0.9x13.5x4x3.39x100

Tse =

Avec :
n : Nombre d’armatures longitudinales tendues ; n =5
u : Périmetre d’armatures tendues ;

W=p=2x31412 =377
2
= lps X ﬁf28 = 1,50 X 2,1= 3,15 MPa

s : Coefficient de scellement relatif & I’acier selon sa nature lisse ou HA

PYs = 1 - Pour les aciers lisses

Ys1,5 - Pour les aciers HA

rse = 1,01 MPa <= 3,15 MPa ; Condition vérifiée

f-Vérification des contraintes a’ I'E.L.S’ :

M;er=14.84KN.m.
As=3,26cm>?/ml.

g- Détermination de la position de I’axe neutre :
gy —15A (d —y) = 0 =50y2 + 489y - 660.15=0=y = 3,17 cm

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

h-Détermination du moment d’inertie :

1=§y3+15 As (d—vy)? =% X 3.173 + (15 x 3.26) (13.5 — 3.17)? = 6279.90cm*.

i-Détermination de contrainte dans le béton comprimé cbc :

Mser _ 14.84x103

y X 3.17 =7.49MPa.
I 6279.90

Gbe = 0,6f28 = 0,6 X 25 = 15MPa

Obc = 7,49 MPa <Gy = 15 MPa; Condition vérifiée.
j-Détermination des contraintes dans I’acier tendu o :

Gst = min (3 fe;110vVn X frsg) ; Fissuration préjudiciable

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

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

14.84x100
(d-y)=15 6279.90

Mser
1

Ost =1 (13.5—-3.17)=36.62MPa.

os: = 36,62MPa <65 = 201,63MPa ; Condition vérifiée.
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k-Vérification dela fleche:

k-1 Pour les éléments supportés en console, la fleche F est égale a :
F=FI1+F2
F1=QU*8El;  Fléche due ala charge répartie.
F2=PP/3El ; Fléche due ala charge concentrée.
k-2 Détermination du centre de gravité :
YG=YiYAi/ YAi= ((bxh)h/2)+ (nX Asxd)/(bxh)+ (nx As)
YG=(100x15%7,5)+(15%3,26x13,50) / (100x15)+ (15%3,26) =7,69cm
Y1=YG=7,69 cm

Y2=h—-YG=7,31cm
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k-3 Calcul du moment d’inertie :

I=bY13/3+ bY23/3+ n(d—Y1)?
= =100 x7,695/3 + 100 x 7,313/3 4+ 15 X 3,26 X (13,5 —7,69)*=29829.82cm*
k-4 Calcul de la fléche :
F=B/E[Ql/8+ P/3]
2 F=0,084 cm.

Fadm= L/250= 137/250=0,548 cm.
Fcal=0,084 cm<Fadm=0,548cm ; Condition Vérifiée

V-5-L’ascenceur:

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

Un ascenseur est constitu¢ d'une cabine qui se déplace le long d'une glissicre verticale dans
une cage d'ascenseur, on doit bien sur lui associer les dispositifs mécaniques permettant de déplacer la
cabine (le moteur électrique, le contre poids, les cables).

systéme de contrile

9 /! tambour (treuil)

moteur d’ascenseur
electrique

rampe de

quidage cible ou systéme

de cibles
cage

cabine
d’ascenseur

sustéme de

freinage contrepoids

amortisseur au sol

Figure V-7- Ascenseur dans un bdtiment .

V-5-1 L’étude de ’ascenceur :

L'ascenseur moderne est mécaniquement composé de trois constituants essentiels :
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] le treuil de levage et sa poulie ] 1a cabine ou la benne | le contrepoids 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 : La charge en
cabine — Pp : le poids de contrepoids tel que Pp =Pm+ 2 Q

Dans notre projet, I'ascenseur est spécialement aménagé en vue du transport des
personnes, d’apres la norme (NFP82-201), la charge nominale est de 675 kg pour 9 personnes
avec une surface utile de la cabine de 1,96 m?. Ses dimensions selon (NFP82-22) :

— Largeur de la cabine : 1,58 m

— Langueur de la cabine : 1,86 m

— Hauteur : 2,40cm

— La largeur de passage libre : 0,90 m

— La hauteur de passage libre : 2,00 m

— La hauteur de la course : 30,6 m

— La surface latérale : S=((2 x 1,86) + 1,58) x 2,4 = 12,72 m?,

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

¢épaisseur de 15 cm :

TableauV-3-Poids mort de I’ascenseur .

Poids de la cabine :S=(2x1,86)+1.58) x2.4=12,72 m? M=11.5%12,72*2=292,56kg
Poids de plancher :S=1,58x2,4=3,79m> M>»=110*3,79=416,9kg
Poids du toit M>=20%3,79=75,8kg

Poids de I’arcade M4=60+(80%2)=220kg
Poids de parachute Ms=50kg
Poids des accessoires Ms=80kg

Poids des poulies de moulage M;=2*30=60kg
Poids de la porte de cabine :S=2x0.9=1.8m? Ms=80+(1,8*25)=125kg

Poids mort total : Pm =}’ Mi = 1320,26kg i=8 i=1

Contre poids : Pp=Pm + Q 2 =1320,26 + 675 2/=1657,76 kg

V-5-2 Calcul des charges totales esqu :

a) Calcul de la charge de rupture :

Selon (DTU75,1), la valeur minimale du coefficient de sécurité Cs est de 10 et le rapport
D
2
d
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(D : diametre de la poulie et d : diamétre du cable), est au minimum égale a

40, quel que soitle nombre des tirons ;

§=45etD= 550 mm — d = 12,22 mm

Ona:Cr=CsxM

Avec :

Cs : Ccefficient de sécurité du cable etCs =12 ;

Cr : Quotient de la charge de la rupture nominale de la nappe du cable ;

M : Charge statique nominale portée par la nappe,

Et: M=Q+Pm+MgMg:

Poids du cable, On néglige Mgdevant(Q + Pm) donc : (Mg < Q + Pm) —» Mg =Q + Pm Donc :
Cr=CsxM=Cs x (Q+Pm)=12 x (675 + 1320,26) = 23943,12 kg

C’est la charge de rupture effective, elle doit étre devisée par le coefficient de cablage qui est égale a
0,85.

Cr=23943,12 0,85 = 28168,37 kg
La charge de rupture pour « n » cable est : Cr = Cr (1 céble) x m X n Avec : m:
Type de moulage (2 brins, 3 brins, ...) ;
n : Nombres des cables, Pour un cable de d=12,22 metm=2on a:
Cr (1 cable) = 8152 kg n=Cr Cr (1 cable) x m =28168,37 8152 x 2 =1,72
On prend :
n =2 cables, car le nombre de cébles doit étre paire et cela pour compenser les efforts de tension des
cables,
b) Calcul des poids des cables :

Mg=mxnxL Avec:m:
La masse linéaire du cable,

m=0,515kg/m;
n : Nombre des cables,
n=2; L : Longueur du cable,

L=30,6 mMg=mxnxL=0,515x2x30,6=31,52 kg
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M=Q+Pm+Mg=675+1320,26 + 31,52 =2026,78 kg
¢) Vérification de Cr :
Cr=Cr (1 cable) xm xn=8152 %2 x2 x0,85=27716,8 kg.

Cr=CsxM — Cs =Cr M =28168,37 2026,78 = 13,9 > 12 ; condition vérifié .

d) Calcul de la charge permanente total G :
On a : Ptreuil = 1200 kg
G =Pm + Pp + Ptreuil + Mg = 1320,26 + 1657,76 + 1200 + 31,52 = 4209,54kg
Q=675kg
qu=1,35G + 1,5Q = 6695,38 kg
V-5-3 Vérification de la dalle au poinconnement :

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

qu = 6695,38 kg
q0 =qu4 =6695,384=1673,84 kg/ m

Selon le B,A,E,L 91/99 (A,5,2, 42), on doit vérifier la condition de non poingonnement qui
suit :

qu < 0,045puc x h0 x fc28 yb

Avec :

qu: La charge de calcul a ’E.L.U ;

hO : Epaisseur totale de la

dalle, hO=15cm; pc:

Périmétre du contour au niveau du feuille moyen,

La charge concentrée
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q0 est appliquée sur un carré¢_de (10x10) cm?,
puc=2(U+V)U=a+h0=10+15=25cm
V=b+h0=10+15=25cm

pc =2(25+25)=100 cm

q0 <0,045uc x h0 x fc28 yb = 0,045 x 100 x 15 x 25 x 10 1,5

= 11250 kg > q0 = 1673,84 kg

II ny apas de risque de poingonnement,

V-5-4 Evaluation des moments dus aux charges concentrées :

b | | | | ZIZ
(1) (2) (3) (4)

Figure-V-8-Schéma expliquant la concentration des charges sur la dalle.

b- Distances des rectangles :
1) Rectangle (1) :

U=120cm
V=120 cm

2) Rectangle (2) :

U=70cm
V =120cm

3) Rectangle (3) :

U=120cm
V=70 cm

4) Rectangle (4) :

U=70cm
V =70cm
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¢- Calcul des moments suivant les deux directions :
Mx = (M1 +vM2 )P
My = (M2 + vM1 )P
v : le coefficient de Poisson,
ATELU(v=0):
Mx=MIlxPetMy=M2xPetP=P'xS

La charge surfacique appliquée sur le rectangle A (25 x 25) cm? est :

rectangles (1), (2), (3) et (4) sont résumés dans le tableau suivant : Lx = 1,58 m et Ly = 1,86 m,

Tableau-V-4-Les résultats des moments isostatiques des rectangles

Rectang u \% Mi| M:| S P’ P=P'.S My My

le L,| L, (m? | (Kg/m?) (Kg) | (Kg.m) | (Kg.m
) )

1 0.76] 0.64| 0.07| 0,05| 1.44] 107126,0 | 1542615 11106,8| 8792,9
2 | 7 8 5 3 1

2 0,44] 0.64] 0,09] 0,07| 0.84] 107126,0 |89985.91 |8818.62 | 6568.9
8 | 3 8 7

3 0,76] 0,38 0,08] 0,07 0.84] 107126,0 |89985.91 |7468,83 | 66589
3| 4 8 6

4 0.44] 038] 0.11] 0,09] 0,49] 107126,0 |52491,78 | 6194.03 | 51441
g | 38 8 9

d--Les moments dus aux charges concentrées :

Mx1 =Mx1 —Mx2 — Mx3 + Mx4 = 1013,41kg, m

Myl =Myl — My2 — My3 + My4 = 709,17kg, m

143




Chapitre V Calcul des ¢léments non structuraux

e-Moments dus aux charges réparties :

0,5M
e-1 Chargement : 7 A
Lx=1,58 m
0.75 Mox
Ly =1,86m
NV
h0=15cm 0.5 Mox > ~
O,SMox N P 0.5 Mox
Poids propre : G = 0,15 x 2500 = 375 kg / m? 0.75 Mox
Charge d’exploitation : Q = 100 kg / m? Figure-V-9-Moments de la dalle
Charge ultime : qu=1,35G + 1,5Q = 656,25 kg / m* ,
e-2 Sollicitations :
=22 =22 —085>04
Ly 186
Donc la dalle travaille suivant les deux sens : Mix2 = pux x qu x Lx2
My2 = py x Mx2

a=0,85 — pux =0,0506 et py = 0,6864
Donc : Mx2 = 82,9 kg. m
My2=56,9 kg.m
e-3 Les moments appliqués a la dalle :
MOx = Mx1 + Mx2 = 1013,41 + 82,9 = 1096,31kg.m
Moy= Myl +My2 =709,17 + 56,9 = 766,07 kg.m
e-4 Les moments retenus sont :
a) En travée:
Mtx = 0,75M0x = 822,23kg . m
Mty = 0,75M0y = 574,55 kg . m
b) Sur appuis :

Max = May = 0,50MO0x = 548,15 kg .m
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V-5-5-Calcul du ferraillage de la dalle :
Le ferraillage se fait sur une bande de 1 m de largeur,
Ona:b=100cm;h=15cm;d=13,5 cm ; fe=400 MPa ; os= 348 ; fc28=25 MPa ;
fbc= 14,17 Mpa ; ft28=2,1 MPa ;

Fissuration peu préjudiciable

a) En travée:
a-1) Sens Lx :
Le moment ultime :
Mtx = 822,23 kg.m = 8220,23 N.m

Le moment réduit pu :

_ Mtx _ 8220,23X10
bxd?xobc 100 x 13.52x 14.17

=0.032<ul - Asc=0

Ona:fp=0.984

La section d’acier :

Mtx _ 8220,23X10
B xdxos 0.984 X 13.5 X 348

Asx = =1,78 cm?/ ml

a-2) Sens Ly:
Le moment ultime :
Mty = 574,55 kg .m = 5740,55 N.m

Le moment réduit pu :

Mtx 574.55x10
= = =0.022<ul — Asc=
H bxd*xobc 100 x 13.52x 14.17 0.0 H sc=0

Ona:pB=0.989

La section d’acier :

Mtx 574.55X10

Asx = =
B xdxos 0.984 x 13.5 X 348

=1,23 cm?/ ml

b) Sur appuis :

Le moment ultime :
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Max = May = 548,15kg. m = 5480,15 N. m

Le moment réduit pu :

. Mtx _ 574.55x10
H bxd*xobc 100 x 13.52 X 14.17

=0.02<pul > Asc=0

Ona:pB=0.99

La section d’acier :

Mtx _ 574.55x10

Asx = =
B xdxos 0.984 x 13.5 x 348

=1,18 cm?/ ml

c-Section minimale des armatures :
Puisque h0 =15 cm (12 cm <h0 <30 cm)
eta=0,85,
on peut appliquer la formule suivante :
Sens Ly :

Ay min=8h0=8 x0,15=1,2 cm?/ ml

Aty =1,23 cm?/ ml > Ay min = 1,2 cm? / ml = on prend : Aty = 1,23 cm?/ ml

Aay = 1,18cm? / ml <Ay min = 1,2 cm? / ml = on prend : Aay = 1,18 cm? / ml

Sens Lx :

Axmin=Aymin (3-a/2)=1,2(3-0,85/2)=129 cm®/ ml

Atx =1,78 cm? / ml < Ax min = 1,29cm? / ml = on prend : Atx = 1,78 cm? / ml

Aax =1,23 cm? / ml < Ax min = 1,29 cm? / ml = on prend : Aax = Ax min = 1,29 cm? / ml

d-Choix des aciers :

O<hy/10=>d< 15 mm

En travée :
a-1) Sens Lx :
AtX =1,78 cm?/ ml 4T8 p, m=2,01 cm?/ ml
Stx <min(3h0 ; 33 cm) Stx <33 cm_> Stx =25 cm
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Sens Ly :
Aty =1,23 cm? / ml 4T8p, m=2,01 cm?/ ml
_)
Sty <min(4h0 ; 45 cm) Sty <45 cm Sty =25 cm

Sur appuis (chapeaux) :
Aa=1,29 cm?/ ml 4T8 p, m=2,01 cm?/ ml
Sty <33 cm = St=25cm
e-Armatures transversales :

La mise des armatures transversales dépend de la condition suivante :

=]

U<t

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

tus<tu Avec:

__ Vutot ot r=ﬁ—10h0
bxd 3

Tu min(0,13fc28 ; 5 MPa)

Vutot=Vx + Vv — Sens Lx
Vu tot=Vy + Vu — Sens Ly
Vx et Vy : sont les efforts tranchants dus aux charges réparties,

Vv et Vu : sont les efforts tranchants dus aux charges localisées,

On calcule Vx et Vy :
_ quXlx
Vx 2(1+%)
0>04= ; Vx> Vy
_quXxLx
Vy= 3
Vx= 3,6 KN
- Vx> Vy
Vy = 3,4 KN
On calcul Vv et Vu :
Vy = 20— _009938x10  _g9371,73N = 89,27 kN

2u+v  (2x0,25)+0,25
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Vu=—0=00%382 10 _89271,73N =89,27 kN

3u 3% 0,25

Vv=Vu parceque u=v

Donc :

Vtot=Vx+ Vv=3,6+ 89,27 =92,80kN — Sens Lx
Vtot=Vy+Vu=34+89,27=92,67 kN — Sens Ly

Et: Vu tot = max(Vu tot x ; Vu tot y) = 92,89 KN.

Doncona:
Vtot 92,89 x 103

= = =(0,69MPa
b xd 1000 X 135

15 cm <h0 =15 cm <30 cm ; On vérifié que :
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tu = 0,69MPa < tu = 1,63 MPa ; Condition vérifiée.

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires,

V-5-6- Les vérification a ’E.L.S :

a-Calcul des sollicitations sous I’effet des charges concentrées :

MOx = (M1 +vM2)Pser '’
avec : v=0,2 (E, L,S)
MOy = (M2 + vM1)Pser '
Paser

Pser'=qgserxS'= ——x§

uxv
Paser=(G + Q) 1/ 4 = (4209,54 + 675) 1/ 4= 1221,13 kg

Paser _ 1221,13

=——-—=19538,08 kg / m?

uxv 0,252

gser =
Pser ' =19538,08 x surface

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

tableau suivant : Lx = 1.58 met Ly = 1.86 m
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Tableau-V-5-Les résultats des moments isostatiques des rectangles

Reczangl u \% M, | M, | Surface P'ser=qger.S’ Mx My
L, | L,
(D 0,76 | 0,64 | 0,072|0,057 1,44 28134,83 2346,44 |2008,83
2) 0,44 | 0,64 | 0,098|0,073 0,84 16411,99 1847,99 | 1519,75
3) 0,76 | 0,38 | 0,083]0,074 0,84 16411,99 1605,09 |1486,93
4 0,44 | 0,38 | 0,118|0,098 0,49 9573,66 1317,33 1164
,16

b-Les moments dus aux charges concentrées :
MOxc =MO0x1 — M0x2 — M0x3 + M0x4 = 210,69 kg. m

MOyc = MOyl — MOy2 — M0y3 + MOy4 = 166,31 kg. m

c-Moments dus aux charges réparties (poids propre) :

Chargement :
Lx=158metLy=1.86 methO=15cm
Poids propre : G =0,15 x 2500 =375 kg / m
Charge d’exploitation : Q = 100 kg / m
Charge ultime : gser=G+Q=475kg/m
d-Moments dus aux charges réparties (E.L.S) :
a=Lx/Ly=1.58/1.86=0,85

Donc la dalle travaille suivant les deux sens :] Moxr = pux X gser X 1x 2
Moyr = py x Moxr

a=0,85 = ux=0,0576 et py = 0,7794 (Tirée de | 'abaques).
Donc : Moxr = 68,30 kg.m et Moyr = 53,23kg.m

e-Les moments appliqués au centre d’impact du rectangle :
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Mox = Moxc + Moxr = 278,99kg. m
Moy = Moyc + Moyr =219,54 kg. m
f-Les moments retenus :
En travée :
Mtx = 0,75M0x = 209,24 kg. m
Mty = 0,75MO0y = 14,65 kg. m
Sur appuis :
Max = May = 0,50M0x = 104,62 kg. m
g-Vérification des contraintes dans le béton :
Suivant Lx :
En travée :
Mtx =20924N. m; AtX=0,44 cm?/ml; Asc=0;n=15;d=13,5cm
1- Position de I’axe neutre :
b/2y*+nA'(y—d)—nmA(d-y)=0— 50y*>+ 6,6y —89,1 =0 - y=1,27cm
2- Moment d’inertie :
I=b/3y3+nAs(d—y)2=100x 1,273 3+ (15 x 0,44 x (13,5 — 1,27) ?)
=1055,46 cm4

3- Détermination des contraintes dans le béton comprimé obc :

Mser 2092,4
X v =

obe =K x Y= I y 1055,46

x 1,27 =2,52MPa
obc = 0,6fc28 = 15 MPa
obc = 2,52 < obc = 15 MPa — Condition vérifiée
Donc les armatures calculées a I’E.L.U sont convenables .
Sur appuis :
Ma=1046,2N.m; Aa=0,33 cm®>/ml ; Asc =0
1- Position de I’axe neutre :

b/2y>+nA(y—d)—nAd—y) =0 — 50y> + 4,95y — 66,82 =0 — y= 1,11 cm
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2- Moment d’inertie :

100 x 1,1133

3
1=2 4 nAs(d-y)2= +(15 % 0,33 x (13,5 — 1,1) 2) = 806,7 cm*

3- Détermination des contraintes dans le béton comprimé obc :

Mser 1046.2
X =

y x 1,1 = 1,42MPa
1 806.7

cbc=Kxy=

obc = 0,61c28 = 15 MPa

obc = 1,42 < obc = 15 MPa — Condition vérifiée.

Donc les armatures calculées al’E.L.U sont convenables.
Suivant Ly :

En travée :

Mty = 1646,5 N. m ; Aty =0,35cm?/ml ; Asc=0;n=15;d=13,5cm

1-Position de I’axe neutre :

b/2y*+nA'(y—d) —nAd-y)=0— 50y*+ 5,25y —70,87=0—>y=1,14 cm

2-Moment d’inertie :

+(15 % 0,35 x (13,5—1,14) ) = 851,42 cm*

3 3
I:b% +1’]AS(d—y)2: 100X;,14-33

3- Détermination des contraintes dans le béton comprimé obc :

Mser 1646.5
X y =
I 851.42

cbc=Kxy= x 1,14 =2.20MPa

obc = 0,6fc28 = 15 MPa
obc =2.20 < 6gbc = 15 MPa — Condition vérifiée.

Donc les armatures calculées a I’E.L.U sont convenables.

IV-5-7 Disposition du ferraillage :

1-Arrét des barres :

La longueur de scellement Ls est la longueur nécessaire pour assurer un ancrage correct,
On a : fe400 et fc28 =25 MPa,

Ls =400 =40 x0,8=32cm
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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.

3-Arrét des barres sur appuis :

Li =max(Ls ; 0,2 Lx ) = max(32 cm ;31,6 cm) =32 cm

Lr=max (Ls; L1/2)=max(32 cm ;16 cm) =32 cm

4-Arrét des barres en travée dans les deux sens :

Les aciers armant a la flexion, la région centrale d’une dalle sont prolongés jusqu’aux appuis
a

raison d’un cas contraire, les autres armatures sont arrétées a une distance :
Lx/10=158/10=15,8cm
Soit la distance d’arrété des barres et 25cm.
5-Armatures finales :
a) SuivantLx:
At=1,78 cm? / ml Soit 4T8 p. m avec St =25 cm

Aa=1,28 cm?/ ml Soit 4T8 p. m avec St =25 cm

b) Suivant Ly :
At=1,23 cm?/ ml Soit 4T8 p. m avec St =25 cm
Aa=1,29 cm?/ ml Soit 4T8 p. m avec St=25 cm
IV-5-8-Voile de la cage d’ascenseur :
D’apres le RPA 99/2003, I’épaisseur du voile doit étre ep > 15 cm,
On adopte une épaisseur ep = 15 cm,

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

Amin =0,1% x b x ht =0,1% x 100 x 15 = 1,5 cm? / ml

152



Chapitre V Calcul des ¢léments non structuraux

Le voile est ferraillé en deux nappes avec 5T10 / ml

s0it : Aadope = 3,93 cm? / ml  L’espacement : St =20 cm

L

N 478 /ml

4T8 /ml

Ly =158 m

e e e
PRI P T

Figure V- 10- : Ferraillage inférieur et supérieur de la dalle de I’ascenseur
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Chapitre VI Etudes sismiques

VI-1 Introduction :

La région du nord de I'Algérie présente une activité sismique €élevée. L'un des principaux défis en
génie parasismique réside dans la gestion des forces horizontales qui s'exercent sur les structures
pendant un séisme. En comprenant l'intensité et la fagon dont ces forces varient dans le temps, les
concepteurs peuvent dimensionner les constructions de maniére a leur conférer une rigidité et une
résistance adéquates afin de limiter les dommages.

VI-2 METHODES D’ESTIMATION DES FORCES SISMIQUES

Il existe différentes méthodes qui ont été développées pour évaluer les forces sismiques susceptibles
d'affecter une structure. Parmi ces méthodes, on peut mentionner :

¢ La méthode statique équivalente :

Cette méthode consiste a substituer les forces dynamiques réelles qui se produisent dans la
structure par un systéme de forces statiques fictives. Ces forces sont appliquées successivement dans
les deux directions orthogonales et ont des effets équivalents a ceux de l'action sismique.

Selon les conditions spécifiques, le Réglement Parasismique Algérien de 1999 (version 2003) permet
d'effectuer les calculs en utilisant cette méthode. Elle considére la structure comme étant soumise a un
effort tranchant a sa base, qui est déterminé par la formule suivante :

_ AXDXQ

X W

Avec :

A : Coefficient d’accélération de zone ;

D : Facteur d’amplification dynamique moyen ;
Q : Facteur de qualité ;

R : Coefficient de comportement

W : Poids total de la structure.

v' Condition d’application : [RPA 99 (version 2003)/4.1.2] Cette méthode peut étre
utilisée dans les conditions suivantes :

e Régularité en plan : [RPA99 (version 2003)/3.5.1.a]

1. Le batiment doit présenter une configuration sensiblement symétrique vis-a-vis de
deux directions orthogonales ;

2. A chaque niveau la distance entre le centre de masse et le centre de rigidité ne
dépasse pas 15% de la dimension du batiment mesurée perpendiculairement a la
direction de I’action sismique ;

La somme des dimensions des parties rentrantes ou saillantes du batiment dans une
direction donnée ne doit pas excéder 25% de la dimension totale du batiment dans
cette direction.

3. Le rapport longueur /largeur du plancher est inférieur a 4 ;

4. Les planchers doivent présenter une rigidité suffisante vis-a-vis de celle des
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contreventements verticaux pour étre considérés comme indéformable dans leur plan ;

Dans ce cas la surface totale des ouvertures de plancher doit rester inférieur a 15 % de
celle de ce dernier.

e Régularité en élévation : [RPA99 (version2003)/3.5.1.b]

1. Le systéme de contreventement ne doit pas comporter d’élément porteur vertical
discontinu, dont la charge ne se transmette pas directement a la fondation.

2. Les raideurs et masses des différents niveaux restent constantes ou diminuent
progressivement de la base au sommet du batiment.

4. La variation de dimension en plan entre deux niveaux successifs ne dépasse pas 20%. La plus
grande dimension latérale du batiment n’excéde pas 1,5 fois sa plus petite dimension.

Outre ces conditions, les conditions complémentaires suivantes :
Zonel:
v’ tous groupe.
Zone Ila :
groupe d’usage 3.
groupe d’usage 2, si la hauteur est inférieure ou égale a 7 niveaux ou 23m.

groupe d’usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale a 5 niveaux ou 17m.
groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale a 3 niveaux ou 10m.

AN NI NN

Zone IIb et 111 :

v" groupe d’usage 3 et 2, si la hauteur est inférieure ou égale a 3 niveaux ou 17m.
v groupe d’usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale a 3 niveaux ou 10m.
v groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieur ou égale a 2 niveaux ou 08m.

‘0

» La méthode d’analyse modale spectrale :

- Principe de la méthode :
Cette méthode vise a déterminer, pour chaque mode de vibration, I'effet maximal généré par les forces
sismiques, qui sont représentées par un spectre de réponse de calcul. Par la suite, ces effets sont
combinés afin d'obtenir la réponse globale de la structure.

- Modélisation :

Le mode¢le de notre structure sera représenté par un systéme encastré tridimensionnel a la base, ou les
masses sont concentrées au niveau des centres de gravité des planchers. Ce modéle sera caractérisé par
trois degrés de liberté, comprenant les translations horizontales dans deux directions et une rotation
autour de I'axe vertical. Cette approche est conforme aux directives du Reéglement Parasismique
Algérien de 1999 (version 2003) dans sa section 4.3.2.

.0

% La méthode d’analyse dynamique par accélérogramme :

Le méme principe que la méthode d’analyse spectrale sauf que pour ce procédé, au lieu
d’utiliserun spectre de réponse de forme universellement admise, on utilise des
accélérogramme réels. Cette méthode repose sur la détermination des lois de
comportement et la méthode d’interprétation des résultats. Elle s’applique cas par cas pour
les structures stratégiques (centralesnucléaires par exemple) par un personnel qualifié.
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Choix de la méthode de calcul :

Selon le RPA99V2003, notre structure est située et classée dans la zone sismique I, groupe d'usage
Al. Pour l'analyse, nous avons utilisé une méthode dynamique, en l'occurrence la méthode d'analyse
modale spectrale, en utilisant le logiciel de calcul de structures ETABS.

Cette méthode prend en compte la réponse de la structure en fonction des modes déterminés, en se
basant sur les hypothéses suivantes :

- Lamasse est considérée comme concentrée au niveau des noeuds principaux (nceuds maitres).
Seuls les déplacements horizontaux sont pris en compte.

- Les planchers et les fondations sont considérés comme rigides dans leur plan.

- Le nombre de modes a prendre en compte est déterminé de maniére a ce que la somme des
coefficients de participation massique soit égale ou supérieure a 90%.

VI-3 Présentation du logiciel de calcul ETABS

ETABS est un logiciel de calcul congu exclusivement pour le calcul des batiments. Il
permet demodéliser facilement et rapidement tous types de batiments grace a une
interface graphique unique. Il offre de nombreuses possibilités pour 1’analyse statique
et dynamique. On a fait appelpour la modélisation de notre batiment a un logiciel
appelé ETABS Pour déterming :

= Les périodes propres
= Les coefficients de participation

= Les déplacements du plancher

= Les forces sismiques

VI-4 Etapes de modélisation

Pour modéliser notre batiment nous avons considéré les étapes suivantes :

1. Introduction de la géométrie du modéle (position des nceuds, connectivité des
¢léments).

2. Spécification et assignement des caractéristiques mécaniques
et géométriques auxdifférents éléments.

3. Définition des différents cas de charges (statique et
dynamique). Assignement de cescharges aux nceuds et aux
¢léments.

4. Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes,).

5. Lancement de I’exécutions du probléme, apporter des corrections au modéele s’il
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y a lieu.

6. Visualisation des résultats (a I’écran, sur fichier, etc....).
7. Interprétation des résultats.

Remarque :

La modélisation se fait a partir des données précédentes, (résultats de pré
dimensionnement)

Tableau V1.1 : Résultats de pré dimensionnement

Bloc B1 Bloc B2
Poteaux 50*50 (cm) 50*50 (cm)
Poutres Principal 35*60 (cm) 35%65 (cm)
Poutres chainage 35*55 (cm) 35*%60 (cm)
Planchers CC 25+5 (cm) 25+5 (cm)
Balcons ( dalle pleine ) Ep 15 (cm) Ep 15 (cm)

= Les combinaisons d’actions a considérer pour la détermination des

sollicitations etdéformations sont :

Combinaisons aux états limites : Combinaisons
accidentelles du RPA :ELU : 1.35G+1.5Q.
G+Q+E.
ELS: G+Q 0,8G+E.

VI-4 Spectre de réponse de calcul :
VI-4 -1 Détermination des paramétres du spectre de réponse:

L’action sismique est représenté par le spectre de calcul suivant :

L2SA(1+T/T)(2,5MQ/R—-1) 0<T=<T
2,51 (1,25A) x (Q/R) TIST<T;
Sa/g = <
2,51 (1,25A) (Q /R) (T2 /T)**/ T.<T<3.0s
< 2,5m (1,25A) (T2 /3)*3/(3/T)**/(Q/R) T>3.0s

Calcul de la force sismique totale :

La force sismique totale V, appliquée a la base de la structure, doit étre calculée Successivement dans
deux directions horizontales orthogonales selon la formule 4.1 des RPA99/Version 2003 :
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» Coefficient d’accélération A :

Zonel., groupe 1A, (D’apres la classification sismique de wilaya d’ALGER : RPA 99 Version
2003) ;

Tableau V1.2: Coefficient d’accélération de zone « A ».

Zone
Groupe I lia IIb I
1A 0,15 0,25 0,3 0,4
1B 0,12 0,2 0,25 0,3
2 0,10 0,15 0,2 0,25
3 0,07 0,1 0,14 0,18

Alors d’apres les deux critéres précédents on obtient : A=0.15

» Coefficient de comportement global de la structure R :

Selon le tableau 4.3 du Réglement Parasismique Algérien de 1999 (version 2003), le coefficient R est
déterminé en fonction du systéme de contreventement tel que défini a l'article 3.4 du R.P.A99/2003.

Dans ce cas :
Portique auto stable avec remplissage en magonnerie rigide R =3.5

» Classification du site :

Les sites sont classés en quatre catégories en fonction des propriétés
mécaniques des sols qui les constituent.

Le site de notre projet est considéré Site S3
Sol meuble Site 3
Donc : | T=0,5sec
T=0,15sec
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» Facteur de qualité Q :
Le facteur de qualité Q dépend principalement des caractéristiques de la structure, notamment :
La redondance et la géométrie des éléments constituant la structure.
La régularité en termes de plan et d'élévation.
La qualité du controle de la construction.

Tableau V1.3: Pénalité a retenir pour le critére de qualité.

Pq
Critere « q» Observé N /Observé

1. Conditions minimales sur les files de contreventement 0 0.05 0

2. Redondance en plan 0 0.05 0

3. Régularité en plan 0 0.05 0

4. Régularité en élévation 0 0.05 0
5. Controéle de la qualité des matériaux 0 0,05 0.05
6. Controle de la qualité de I’exécution 0 0,10 0.10
D P 0.15
Q 1.15

Q : Facteur de qualité :
Q=1+XiPq

Q=Qx=Qy=I1.15
> Pourcentage d’amortissement critique (§) :
1 : Le facteur de correction d’amortissement « 1 » est donnée par la formule suivante :

n=V7/2+&>0,7
& : Pourcentage d’amortissement critique en fonction du matériau constitutif du

type de structure et de I’'importance des remplissages, il est donné par le tableau

(4.2) du RPA 2003.
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Tableau VI-4: Pourcentage d’amortissement critique.

Portiques Voiles ou murs
Remplissage -
Béton armé Acier Béton armé /
Magonnerie
Léger 6 4
10
Dense 7

Portiques en béton armé, remplissage dense —& = 7%

n=Vv7/2+7=>0,7=088>0107.......... Condition vérifiée.

VI-4 -2Caractéristiques dynamiques

Le tableau ci-dessous présente les valeurs des périodes et des facteurs de participations
modales calculés a l'aide du logiciel ETABS.:

Tableau 1IV.5 : Périodes et pourcentages de participation massique bloc B1

| Mode | Period(s) |UX ___JUY Uz ____|SumUX | SumUY |

1 0.288585  77.6048 0.2317 77.6048 0.2317
2 0.251335 0.1738  78.5842 77.7786  78.8159
3  0.222729 0.425 0.9638 78.2036  79.7797
4 0.076077  14.8701 0.1373 93.0738 79.917

0.057682 0.1125 0.0477

6 93.309 93.6411
7 0.029169 6.5477 0.0416

8

9

99.8566  93.6826
99.8896  99.9917
100 100

0.0284 0.033 6.3091
0.022564 0.1104 0.0083

Tableau 1V.6 : Périodes et pourcentages de participation massique bloc B2

| Mode [ Period _JUx ___Juy Uz ____|SsumUX | SumUY |

1 0.223965 0.3302 72.6141 0 0.3302 72.6141
2 0.208305 76.1374 0.4212 0 76.4676 73.0352
3 0.173272 0.1916 2.9289 0 76.6592 75.9641
4 0.053904 0.0667 17.4172 0 76.7259 93.3813
0.041117 0.0127 1.0686 0 94.6292 94.5275
0.023816 0.0096 4.9188 0 94.6388 99.4462
0.023104 5.3605 0.0104 0 99.9993 99.4566
0.019127 0.0007 0.5434 0 100 100

O 00 N O
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VERIFICATION :

IV4.1. Vérification du RPA :
L’analyse dynamique de la structure a conduit a :
e Une période fondamentale : T=0.288s, bloc B1 et T=0.224 s bloc B2

e La participation massique dépasse le seuil des 90% a partir du 5% mode les 2
blocs

e Le I¥ mode est un mode de translation parallélement & X-X pour les 2 blocs
e Le 2% mode est un mode de translation parallélement a Y-Y pour les 2 blocs
Le 3¢ mode est un mode de rotation pour les 2 blocs.

IV.4.2. Vérification de la période fondamentale :

On doit vérifier que la valeur de période numérique ne dépasse pas la valeur de la période empirique
appropri¢ de 30% (Tn <1,3 Te).

Tel que Te : période empirique de la structure :La formule empirique a utiliser selon les cas est :
Te = min [Cr ha 2% ; 0,09%h, N D]

- hy : hauteur mesurée de la base de la structure jusqu’au dernier niveau ;

- Cr: coefficient en fonction du systéme de contreventement partiellement par des voiles en
béton arme, des palées triangulées et des murs en magonnerie Cr est donné par le tableau 4.6
RPA; Cr=0.05

- D la dimension du batiment mesurée a sa base dans la direction du calcul ;

* Bloc Bl : ona TN =0,288s

e T=CT hn 7*=0.05x12.6"4=0.33 s

e Pourle sens X-X: hn =12.6 m. Dx=17.23 m. Alors : Tx=0.270 s
e Pourlesens Y-Y: hn =12.6 m. Dy =20.50 m. Alors : Ty =0.250s.
Te =min (Tx,Ty) = 0.250 s Tn=0,288s <1,3Te =0.325 s....c0eueneee. C. vérifié.

* Bloc B2 :ona TN =0.063 s

e T=CT hn 7*=0.05x12.6"4=0.33 s

e Pourle sens X-X: hn =12.6 m. Dy =30.41 m. Alors : Tx=0.205 s
e Pourlesens Y-Y : hn =12.6 m. Dy =26.14m. Alors : Ty =0.220s.
Te =min (Tx,Ty) =0.205 s Tn=0,224 s <1,3Te =0.266s .......... C. vérifié.

IV.4.3. Vérification de la résultante des forces sismiques :

En raison de comparaison avec la méthode dynamique nous allons évaluer la force sismique totale :

_AD.Q
R

v xXW

- A=0.15 Q=1.15 R=5

e Calcul du facteur d’amplification dynamique D : D’aprés le RPA
99/V.2003, le facteurd’amplification dynamique s’écrit comme
suit :
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2,51 0<T<T2
D= 2,5m (T2/ T) %3 T2<T<3s
250 (T2/HP3B/T)M T

3s
— T1 et T2 : Périodes caractéristiques associées a la catégorie du site. (RPA art 4.7).

Terrain meuble (S3) =
T1 =0,15sec et T2 =0,5
sec.

On a T2 (S3) =0,5 s. Dans les 2 sens et les 2 blocs ona 0 < T < T2 Donc on utilise la formule (I).

7
Tl=/2—+§) > 0.7

= n=0,88 donc : D = 2,5%0,88=2.2 Pour les 2 blocs.

> Poids total de la structure W :

Selon le RPA99/V.2003, il faut prendre la totalité des charges permanente avec une fraction des
charges d’exploitation d’aprés le tableau 4.5 (RPA99/V.2003. p41) W;= Wgit PWai

Avecp coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation selon
le tableau 4.5, RPA99/version 2003 : B = 0,6
Les résultats des différents poids correspond a chaque bloc sont déterminés par le ETABS et ils sont
comme suit :

Tableau 1V.7 : le poids du bloc B1

Story Diaphragm Mass X \YENY

STORY1 D1 409.0881 409.0881
STORY2 D2 409.0881 409.0881
STORY3 D3 316.4364 316.4364

Tableau 1V.8 : le poids du bloc Bl

Etage Masse Poids
1 409.09 4013.15
2 409.09 4013.15
3 316.44 3104.24
Y 11130.55
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Tableau 1V.9 : le poids du bloc B2

Diaphragm | Mass X | MassY |

STORY2 D1 749.6526  749.6526
STORY1 D1 749.6526  749.6526
STORY3 D3 637.0573  637.0573

Tableau 1V.10 : le poids du bloc B2

Etage Masse Poids

1 749.653 7354.09

2 749.653 7354.09

3 637.057 6249.53

Y p 20957.71

Donc :
*  BlocBl1:
Tableau 1V.11 : effort tranchant du bloc B1.
E_m____
1 821.23 36.99 0
EX 2 U1 1.18 -31.56 0
EX 3 u1 3.63 -7.02 0
EX 4 U1l 181.47 13.55 0
EX 5 U1l 0.88 -12.36 0
EX 6 Ul 1.33 -1.33 0
EX 7 U1l 116.83 6.85 0
EX 8 Ul 0.31 -5.85 0
EX 9 U1 1.04 -0.49 0
EX All All 849.12 53.22 0
EY 1 U2 36.99 1.67 0
EY 2 U2 -31.56 843.98 0
EY 3 U2 -7.02 13.6 0
EY 4 U2 13.55 1.01 0
EY 5 U2 -12.36 173.46 0
EY 6 U2 -1.33 1.34 0
EY 7 U2 6.85 0.4 0
EY 8 U2 -5.85 112.06 0
EY 9 U2 -0.49 0.23 0
EY All All 53.22 868.99 0
Vstat === x11130.55=844.81
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Sens X-X : Vayn = 849.12 kN 80% Vst = 675.85kN.
Sens Y-Y : Vayn =868.99 kKN 80%Vat =675.85kN.

La condition de RPA (article 4.3.6) Vgyn > 80% Vs est vérifiée dans les deux sens.

*  BlocB2:
Tableau 1V.12 : effort tranchant du bloc B2.

m-mm-ﬁ-_m_m
6.21 -96.67 0 974.067 63.138 -1378.231

15570.32  15619.58

EX 2 U1 1552.09  105.08 0  -1053.38 2 1
EX 3 Ul 179 -7.99 0 76.592  15.422  -127.064
EX 4 Ul 263 -35.86 0 77.491 5.496  -477.614
EX 5 Ul 49371  37.67 0 -79.464  1000.897 -4691.934
EX 6 Ul 029  -2.47 0 6.104 0683  -34.144
EX 7 Ul 115  -13.99 0 28.069 2314  -201.789
EX 8 Ul 1782  14.85 0 29.979  358.171 -1754.861
EX 9 Ul 008  -1.03 0 2.062 0.165  -14.782
15606.70  16469.69

EX All All 1638.46  153.56 0 1441.642 6 9
2144411

EY 1 U2 -96.67 1504.17 0 -15155.667  -982.379 7
EY 2 U2 105.08 7.1 0 71316  1054.148 -1057.483
EY 3 U2 799 3559 0  -341.154  -68.694  565.961
EY 4 U2 -35.86  489.42 0 -1057.731  -75.024 6519.341
EY 5 U2 37.67  2.87 0 6.063 76362  -357.966
EY 6 U2 247 2121 0 -52.401 5861  293.112
EY 7 U2 1399 169.42 0  -340.016  -28.027 2444.433
EY 8 U2 14.85 1.24 0 2498 29.839  -146.198
EY 9 U2 1.03  12.83 0 -25.762 2.056  184.692
22583.96

EY All All 153.56 1591.44 0 15200446 1447.132 2

Vstat === X20957.71=1590.69

Sens X-X : Vayn = 1638.46 kN 80%Vitar = 1272.55kN.
Sens Y-Y : Vagyn =1591.44 kN 80% Vit = 1272.55kN.

La condition de RPA (article 4.3.6) Vayn > 80% Vg est vérifiée dans les deux sens.
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Les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages adjacents, ne doivent pasdépasser

(1,0%) de la hauteur d’étage.

Le déplacement horizontal a chaque niveau ‘K’ de la structure est calculé comme suit :
ok =R * §eK
deK : déplacement di aux forces sismiques.

R : coefficient de comportement.

Le déplacement relatif au niveau ‘K

> BlocBl:

’ par rapport au niveau ‘K-1" est égal a : Ak=0k-0k-1

Tableau 1V.13 : Les déplacements inter étages (Bloc Bl)

m-n_—

STORY3 0.0084 0.0005
STORY3 D3 EY 0.0004 0.0063
STORY2 D2 EX 0.0054 0.0003
STORY2 D2 EY 0.0003 0.0042
STORY1 D1 EX 0.0019 0.0001
STORY1 D1 EY 0.0001 0.0015
Tableau 1V.14 : Verification des déplacements inter etages (Bloc A).
SENS X-X SENS Y-
Y
Stor (EX ) 8§ (mm) | Ax(mm) | Amm) Observation &7 8% (mm) AI}E (mm) ‘Amm) Observation
y | R ()
3
8.4 42 15 42 | Veérifier 6.3 31.5 105 140 | Verifier
Etage
Eége 5.4 27 175" 1 42 | verifier 42 21 135 142 | verifier
i w| 19 95 95 |42 | Veérifier 15 7.5 75 L4 | Verifier
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> Bloc B2 :

Tableau 1V.15 : Les déplacements inter étages (Bloc B2)

I__

STORY3
STORY3
STORY2
STORY2
STORY1
STORY1

D3
D1
D1
D1
D1

EY
EX
EY
EX
EY

0.0049
0.0005
0.003
0.0003
0.001
0.0001

0.0005
0.0056
0.0003
0.0033
0.0001
0.0011

Tableau 1V.16 : Veérification des déplacements inter étages (Bloc B2)

SENS X-X SENS Y-
Y
oy (EX ) SXK(mm) Af((mm) Amm) Observation & 8% (mm) AI}E (mm) Amm) Observation
3
: ' ' érifier . ) érifier
4.9 245193 42 | Verifi 56 28 15 |4 | veris

Etage
Etige 3 15 10 4 Vérifier 313 16.5 11 0 Vérifier

IV.4.5. Vérification de I’effet P-Delta : (RPA99/Art 5.9)

Il faut calculer le coefficient : Ox=

VKxhK

PKXAK

-Si O < 0,10 : les effets de 2°™ ordre sont négligés.

-Si 0,10 <6 < 0,20 : il faut augmenter les effets de 1’action sismique calculés par

un facteurégal a

1/ (1- 0 K).

-Si 6 K>0.20 : 1a structure est potentiellement instable et doit étre redimensionnée.

PK : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau K.

VK : effort tranchant d’étage au niveau « K ».

167

< 0.10 et le comparer avec le nombre 0,1 tel que :




Chapitre VI Etudes sismiques

A : Déplacement relatif du niveau K par rapport au niveau « K-1 ».

hK : hauteur de 1’étage « K »

» BlocBl1:
Tableau 1V.16 : Veérification de I’effet P-Delta (Bloc Bl)
SENS X-X SENS Y-Y
Story | PK Ak Vk(x) | 0x Observatio | PK Ak Vk(y) Oy Observatio

n n

3 Etage [3104.24 | 0.015 414.85 | 0,026 | Vérifier  3104.24 | 0.0105 | 416.84 | 0,018 | Vérifier

2 Etage 7117.39 | 0.0175 | 717.26 | 0,041 | Vérifier 711739 | 0.0135 | 730.51 | 0,031 | Vérifier

1 Etage 11130.55 | 0.0095 | 849.12 | 0,029 | Vérifier 11130.55 | 0.0075 | 868.99 | 0,022 | Vérifier

> BlocB2:

Tableau 1V.17 : Verification de [’effet P-Delta (Bloc B)

SENS X-X SENS Y-Y
Story | PK Ak Vk(x) 0x Observat PK Ak Vk(y) | Oy Observat
0on 10on
3 Etage | 6249.53 | 0.0095 | 868.66 0,016 | Vérifier 6249.53 | 0.0115 | 851.34 | 0,020 | Vérifier
2 Etage | 13603.62| 0.01 1373.89 | 0,023 | Vérifier 13603.62| 0.011 | 1336.71| 0,026 | Verifier
1 Etage | 20957.71 0.005 1638.46 | 0,015 | Vérifier 20957.71| 0.0055 | 1591.44| 0,017 | Vérifier

IV.4.6. Vérification de I’effort normal réduit : (RPA99version2003art 7.4.3)

z=—"Ld 430
Bc.fc28
Avec: Ng: I'effort normal maximal

Bc: I'air la de section brute
Fcj: 1a résistance caractéristique du béton

Tableau 1V.18. Vérification de ’effort normal réduit du bloc B1.

Na(N) 1598.85x10°
fc28 (MPa) 25
Z 0.266
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Tableau IV.19. Veérification de I’effort normal réduit du bloc B2

Na(N) 1698.55x10°
B(mm?) 240100
fc28 (MPa) 25
zZ 0.282
Donc :

Z <0.30 = condition vérifiée pour les 2 blocs.

Figure IV.1. Vue en plan bloc Bl
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Figure IV.2. Vue en 3d bloc B
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Figure IV.3. Vue en plan bloc B2
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Figure IV.4. Vue en 3d bloc B2
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VII.1. FERRAILLAGE DES POUTRES :

VII.1.1. Introduction

Les poutres subissent une sollicitation de flexion simple, générant a la fois un moment fléchissant et
un effort tranchant. Le moment fléchissant est utilisé pour calculer les dimensions des armatures
longitudinales, tandis que I'effort tranchant est utilisé pour déterminer les armatures transversales.
En considérant la fissuration comme étant peu nuisible et en prenant en compte les combinaisons
suivantes :

Selon le BAEL : (situation durable)

- ELU 1.35G+1.5Q
« ELS G+Q

- Selon RPA 99 : (situation accidentelle)

« G+Q+EX
. GH+Q+EY
«  0.8G+EX
« 0.8G+EY

- Lacombinaison (1,35G+1 ,5Q) nous permet de déterminer le moment maximum entravée.

- Lacombinaison (G + Q+ E) donne le moment négatif maximum en valeur absolue, surles
appuis et permettra de déterminer le ferraillage supérieur au niveau des appuis.

- La combinaison (0,8G £E) nous permettra de déterminer le moment négatif ou positif
minimum en valeur absolue.

2. Recommandation du RPA99/V03 et du BAEL 91 en zone I :
a. Armatures longitudinales : (Art 7.5.2.1)

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de lapoutre est de
0,5% en toute la section : Amin = 0.5. b.h.

* Bloc B1

Poutre de (35 x65) cm ==> Ami,= 0.005 x 35 x65 = 11.37 cm?
Poutre de (35 x55) cm ==> A= 0.005 x 35 x55 = 9.62 cm?

* Bloc B2

Poutre de (35 x65) cm ==> A= 0.005 x 35 x65 =11.37 cm?
Poutre de (35 x60) cm ==> A= 0.005 x 35 x60 = 10.5 cm?

Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de : La longueur minimale de
recouvrement est de :

* 4% en zone courante

* 6% en zone de recouvrement

/7

* En zone courante :
* Bloc Bl

Poutre de (35 x65) cm =—=> Amix= 0.04 x 35 x65 = 91 cm?
Poutre de (35 x55) cm =—=> Amin=0.04 x 35 x55= 77 cm?
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*  Bloc B2

Poutre de (35 x65) cm =—=> Amix= 0.04 x 35 x65 = 91 cm?
Poutre de (35 x60) cm ==> A= 0.04 x 35 x60 = 84 cm?

< En zone de recouvrement :
* Bloc Bl

Poutre de (35 x65) cm ==> Ama= 0.06 x 35 x65 = 136.5cm?
Poutre de (35 x55) cm => Apu= 0.06 x 35 x55 = 115.5cm?

* Bloc B2

Poutre de (35 x65) cm ==> A= 0.06 x 35 x65 = 136.5 cm?
Poutre de (35 x60) cm ==> A= 0.06 x 35x60 = 126 cm?

La longueur de recouvrement est :
*  40¢: En zone I et I1a.
e 50¢: En zone IIb et III.

- L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux derive et

d’angle doit étre effectué avec des crochets a 90°.

- Les cadres du nceud disposés comme armatures transversales des poteaux, sontconstitués de

2U superposés formant un rectangle ou un carré.

b. Armatures transversales : (Art 7.5.2.2)

La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par :

At =(0.003. St.b

L'espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit :
- Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaires

minimum de (h/4, 120)
- En dehors de la zone nodale: S;<h/2

- Lavaleur du diametre @) des armatures longitudinales a prendre est le plus petit diametre
utilisé, et dans le cas d'une section en travée avec armatures comprimées, c'est le diametre le

plus petit des aciers comprimés.

- Les premiéres armatures transversales doivent étre disposées a 5 cm au plus du nu de I'appui

ou de l'encastrement.
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Figure VIL 1. Plan de repérage des poutres et des chainages (B1).
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5 I‘iFl'I['-ﬂ'.‘i?E!?’Z"- £

Figure VIIL.2. Plan de repérage des poutres et des chainages (B2).

177



Chapitre VII Etudes des portiques

VII.1.2. 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 réglements BAEL 91 et RPA 99/2003.
* Poutres :
Sollicitations du lier genre (BAEL 91) : 1,35G + 1,5Q
Sollicitations du 2éme genre (RPA 99/2003): 0,8G+E G+ Q + E
* Poteaux :
Sollicitations du lier genre (BAEL 91) : 1,35G + 1,5Q
Sollicitations du 2éme genre (RPA 99/2003): +Q+12EG+Q=*E

VIIL.2.Ferraillage des poutres :
VIIL.2.1 Méthode de calcul :

En cas générale, les poutres sont sollicitées par un moment de flexion et un effort normal et un effort
tranchant. Par conséquent, le calcul doit se faire en flexion composée, mais 1’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 lier et du 2éme genre : Sollicitations du lier genre (BAEL 91) :

Spl=1,35G + 1,5Q = Moment correspondant Msp1 Sollicitations du 2¢

me genre (RPA 99/2003) :

Sp2=0,8G £ E Sp2 =G+ Q + E = Moment correspondant Msp2

Si: Mspl Msp2 < 1,15 ;n détermine les armatures sous Sp2

Mspl Msp2 > 1,15 ;n détermine les armatures sous Spl

Dans le calcul relatif a I’ELU, on induit des coefficients de sécurités (ys ; yb).

Pour la situation accidentelle :

ys=1= gs=400 MPa
yb=1,15= ob=18,48 MPa
Pour la situation normale ou durable :
ys=1,15 = gs =384 MPa
yb=1,5=ob=14,17 MPa

3) Exemple de calcul :
Le ferraillage est calculé selon les régles de B.A.E.L.91 :
On prend comme exemple les poutres principales de section (35 x 65) cm?. On fixe en premier les
armatures filantes :

a. Calcul ala flexion simple (armatures longitudinales) :
* Ferraillage minimale selon le BAEL :

fios

Anmin =0.23 — x box d
fe

2.1
Amin =0.23 — x 35x 58.5=2.47 cm?
400

Pour toute la section on a : Amin=2 x 2.47 = 4.94 cm?

* Ferraillage minimale selon RPA :
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Amin = 0.5.b.h =0.005 x 35 x65 = 11.37 cm?
* Ferraillage adopte :

Donc on adopte un ferraillage de 3T14 filantes en nappe supérieure, 3T14 filantes en nappe inférieure
et 2T14 chapea==>  6T14 filantes + 2 T14 chapeaux = 12.32 cm>> Auin.

L’exemple ci-dessous sera fait sur des poutres principales les poutres les plus sollicitées , les moments
M1 et Mgy sont tirés a partir du logiciel ETABS.

< Bloc B1
= En appuis : poutre B22 du plancher story 2.

o My =-342.67 KN.m (ELU)
o M= -244.97 KN.m

Msp1l
Msp2

=1.16> 1,15 = Donc le calcul se fait sous Spl

Données :
* Largeur de lapoutre : b=35cm ;
* Hauteur de la section : h=65cm ;
» Hauteur utile des aciers tendus : d = 0,9h = 58.5cm ;
* Contrainte des aciers utilisés : fe =400 MPa ;
* Contrainte du béton a 28 jours : fc28 =25 MPa ;
» Contrainte limite du béton : ft28 =2,1 MPa ;
»  Fissuration peu préjudiciable.

Pour les armatures longitudinales on a :

Mspi 342.67.1073
Wy = = =020<u; —A'=0
bo.d. foe  0.35.(0.585)%.14.17

On a: 8 =0.887 La section d’acier :

Mspy 342.67.10°
A~ = =18.97 cm?
B.d.on. 0.887.58.5.348

On adopte 6T20 filantes + 1T14 chapeaux ce qui nous donne A =20.39 cm?/ ml

= En travée : poutre B22 du plancher story 2.

o Mg = 225.27 KN.m (ELU)
o Mge= 160.98 KN.m

111\/14551; =1.40> 1,15 = Donc le calcul se fait sous Spl
Msp; 225.27.1073
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fa = = —0.13<m —A'=0

bo.d. foe  0.35.(0.585)%14.17
Ona: B =0.390 La section d’acier :

Mspi 225.27.10°
At: =

ﬁd Obe

=11.90 cm?
0.390.58.5.348

On adopte 6T14 filantes + 2T14 en renfort ce qui nous donne A = 12.32 cm? / ml.

» Poutres principales (35x 65)
Les résultats du ferraillage sont résumés dans les tableaux suivants :

Tableau VII- 1: Armatures longitudinales de poutres principales

Mma A travée A appuis BAEL | RPA
X
Bloc M travée M Atcal Ascal Amin Amin
1 2
(KNm) | 2PPuis | (em?) (cm?) (cm?) | (cm?)
(KN.m)

Bl 225.27 -342.67 11.90 18.97 494 | 11.37
B2 239.20 -361.77 12.72 20.22 494 | 11.37

Tableau VII- 1: Armatures longitudinales des poutres principales.
Ferraillage adopté des poutres principaux : Aadopts = Ma(Acat, AminBAELYAmin(rPA) )

Les résultats du ferraillage longitudinal sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VII- 2 : Choix des armatures longitudinales des poutres principales.

Travée Appuis
Bloc Aadp Aadp
(cm?) (cm?)
B1 6T14+2T14=12.32 6T20+1T14 =20.39
B2 6T14+3T14=13.85 6T20+1T14 =20.39

> Poutres secondaires (35x 55)

Les résultats du ferraillage sont résumés dans les tableaux suivants :

Tableau VII- 3: Armatures longitudinales de poutres secondaire (B1).

Mma A travée A appuis | BAEL | RPA
X
Bloc M travée M Atcal Ascal Amin Amin
1 2
(KN.m) appuls (cn?) (cm?) (cm?) (cm?)
(KN.m)
B1 19.36 -70.71 1.12 4.23 4.18 | 9.62
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Ferraillage adopté des poutres principaux : Aadopts = Ma(Acat, Amin(BAELYAmin(rPA))

Les résultats du ferraillage longitudinal sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VII- 4 : Choix des armatures longitudinales des poutres secondaire (B1).

Travée Appuis
Bloc Aggp Aadp
(cm?) (cm?)

B1 6T14+ 1T14 =10.78 6T14+ 1T14 =10.78

> Poutres secondaires (35x 60)
Les résultats du ferraillage sont résumés dans les tableaux suivants :

Tableau VII- 5: Armatures longitudinales de poutres secondaire (B2).

Mma A travée A appuis BAEL | RPA
X
Bloc M travée M Atcal Ascal Amin Amin
: 2
(KN.m) | “PPUS (e (cm?) (cn’) | (cm?)
(KN.m)
B2 40.22 -278.49 2.17 17.82 4.56 | 10.5

Ferraillage adopté des poutres principaux : Aadopte = MA(Acal, AminBAELYAmin(rPA))

Les résultats du ferraillage longitudinal sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VII- 6 : Choix des armatures longitudinales des poutres secondaire (B2).

Travée Appuis
Bloc Aadp Aadp
(cm?) (cm?)

B2 6T14+ 1T14 =10.78 6T16+3T16 =18.09

VII.2.2- Vérification du ferraillage de la poutre :

Calcul a Peffort tranchant (armatures transversales)
> Poutres principales (35x 65)
V,=-338.27 KN

1. Contrainte de cisaillement :
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T 338.27 x10
= — =————=1.65MPa
bx d 35x 58.5

Ty =min (0,13fc28 ; 5 MPa) ; Fissuration préjudiciable
Ty =min (3,25 MPa ; 5 MPa) = 3,25 MPa
Tu=1.65 MPa <71, =3,25 MPa ; Condition vérifiée.

Il ny a pas de risque de cisaillement, les cadres seront perpendiculaire a la ligne moyenne de la
poutre.

b) Détermination du diameétre des armatures transversales :

h b

@t < min { 50 1o @, }=min{18.57 mm ;35 mm; 14 mm} = ¢t =8 mm

On ajoute un étrier en @8, on aura donc quatre brins d’armature, 4x ®8 = 4 x 0.503=2.01
2
gg;t-: 1 cadre +1 étrier en @8.
¢) L’espacement
* Selonle BAEL,ona:
St <mif{0,9d ; 40 cm} = min{52.65 cm ; 40 cm}

*  Selon le R.P.A 99/2003, on a :

Zone nodale : S <min {2; 30cm; 12@ }=min{16.25¢cm ;30 cm ; 19,2 cm} = S, =10 cm

Zone courante : S; < 2 =3250cm = St=15cm

d) la section d’armatures minimale :

*  Selon le BAEL91 (article A.5.1.23),0ona:

At x fe >

Soxp 2 max { Tz—u ;0,4 MPa}=ma{0,825;0,4} = 0,42 MPa

A .825X%
_t>085 35

St — 235 =0,12 cm

Ai=12cm?.
*  Selon le R.P.A 99/2003, on a :

A= 0.003.10.35
A=1.05cm?.

a) la section d’armatures transversales
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X - j 65— X1X X35X%X
At x fe > Tu—0,3Kftj .::>E > (1.65—(0,3%x1x%2,1))%x35%1,15

=0.194 cm

St X b xys — 0,9(sina+cosa) St — 0,9%X1x235
Donc on prend A= 1.94cm?.
e) Entrainement des armatures :

Vérification des contraintes d’adhérence :

T

Tuser =—————————
U T0.9x d xu xn

v s Coefficient de scellement =1,5 v s pour H.A
T : Effort tranchant « max »T=4,96 t

n : Nombre des armatures longitudinaux tendus n = 3

p : Périmeétre d'armature tendu ; p = mx¢ = 3,14x1,4 =4.39 cm

338.27X10-2

T
U T70.9% 58.5 X4.39 X3X10—2

f) Ancrage des armatures tendues :
ts = 0,6 ys? fis = 0.6 x (1,5)* x 2,1 = 2,83MPa

La longueur de scellement droit :

dxfe
4XTS

Is=

Avec :

® : diametre d’une barre.

_1,4x400
4x2,83

=49 47cm.

= =0.49 MPa < Tyser =3.15MPa.

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre secondaire (b = 35 cm), on est obligés de courber les

armatures d’une valeur « r» :
r=550=55x1,4=6,6 cm.
i) Calcul des crochets :
Crochets courants angle de 90°

Lb=d-(c+/2+r1)2¢; Profondeur utile d =31,5cm.

Ls—2.197-L2

L >
1.87

¢1=12cm;L2=213cm ;L1 =23,55cm

j) La longueur de recouvrement :
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D’apres le R.P.A 99 (version 2003), la longueur minimale de recouvrement est de 40® en zone I :

®=14cm—1=56cm

h) Vérification a PELU :

» Poutres principales (35x 65)

Tableau VII- 7 : Vérification des contraintes tangentielles Poutres porteuses.

Bloc Vu 1, (MPa) 7 (MPa) Conditions
(kN)
Appui -338.27 1.65 C. Vérifier
B1
Travée 332.28 1.62 C. Vérifier
. 2 -
Appui -341.43 1.66 3,25 C. Vérifier
B2 Travée 352.17 1.72 C. Vérifier

> Poutres secondaires

Tableau VII- 8 : Vérification des contraintes tangentielles Poutres secondaires.

Bloc Vu . (MPa) 7 (MPa) Conditions
(kN)
B1 Appui -30.97 0.17 C. Vérifier
(35 x55)
cm Travée 50.91 0.29 C. Vérifier
B2 Appui -188.78 0.99 3,25 C. Vérifier
3 i)rfo) Travée 57.54 0.30 C. Vérifier

f) Vérification de la fléche :
Mier= 160.98 KN.m ; Mo (G + Q) /8 (a1' E.L.S)

M= (6.10+3.5)7.15% 8= 61.35 KN.m

h _ 1 65 1 .. L e,
- >= =— >—== 0,09 >0,0625; Condition vérifiée.
1 16 715 — 16

h Mser 65 160.98 .. Y epe s
-> ——— a—> ———=10,09<0.26= 0,039 ; Condition non vérifiée.
1~ 10 x Moser 715 10 X 61.35

As 42 12.32 4.2 .. e,

<= = 0.006 < —=0,0105 ; Condition vérifiée

boxd — fe 35X 58.5 400
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Tableau VII- 9 : vérification des fleches pour les poutres.

Bloc Types L (cm) Fleche Fleche Condition
(mm) admissible
(mm)
Poutres porteuses 715 10.64 17.87 C. Vérifier
Bl Poutres 700 10.03 17.5 C. Vérifier
secondaires
3T16fil+3T20Chap

3

$p8cadre+¢p8epingle

B

3T16fil+2T14renf

Figure VIL3 : Ferraillage des Poutres Principales
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VIL.2. FERRAILLAGE DES POTEAUX :
VII1.2.1. Introduction

En régle générale, les poteaux sont soumis a des moments de flexion, des efforts normaux et
des efforts tranchants, ce qui nécessite de calculer la flexion composée. Pour déterminer la section des
armatures requise, on retient la valeur maximale parmi les six combinaisons suivantes :

» Premier genre:

1,356 + 1,50 =

» Deuxié¢me genre :

-~ 08G+E
- G+Q=E

=

Nmax ; Mcorresp — Al
Nmin ; Mcorresp — A2
Mmax ; Ncorresp — A3

e Nmax ; Mcorresp — A4
e Nmin; Mcorresp — A5
e Mmax ; Ncorresp — A6

Dans le calcul relatif aux ELU, on introduit des coefficients de sécurité ys ; yb :

Tableau VII- 10: Situation durable et accidentelle

Situation Béton Acier
Yb Fc28 0 tbu vs | Fe (MPa) | os(MPa)
(MPa) (MPa)
Durable 1,5 25 1 14.17 1,15 400 348
Accidentelle | 1,15 25 0,85 18.48 1 400 400

VII 2.2.Recommandation selon le RPA99 version 2003, BAEL et le CBA93 :

Armatures longitudinales :

v' Pourcentage d’armature minimum :

BAEL exige : As min >max (4u ; 0.2%B)
RPA exige : Asmin= 0.7 %B en zone 1.

v Pourcentage d’armature maximum :
e BAEL exige : As max < 5%B
e RPA exige:
As max;=4%B en dehors de la zone courante
As max,= 6%B dans la zone de recouvrement

v" Ferraillage minimum d’aprés le CBA93 :
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Condition de non fragilité :

Acmin=0.23 b.d 28
fe

Le diametre minimum des armatures longitudinales ¢@min =12 mm.

La longueur minimale de recouvrement L, =40¢ en zone 1.

Armatures transversales :

Ces aciers sont disposés de maniére a empécher tout mouvement des aciers longitudinauxvers les
parois des poteaux, leur but essentiel :

VVVVVVYY

Reprendre les efforts tranchants sollicitant les poteaux aux cisaillements.

Empécher le déplacement transversal du béton.

Maintenir les armatures longitudinales

La distance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm
Dans la zone nodal St<min (100 , 15¢cm) Zone I.

Dans la zone courante St < min 15¢] Zone 1.

Les cadres et les étriers doivent étre fermés par des crochets a 135° ayant une longueurdroite
de ¢t minimum

< gl
@t < 12mm

ol: le diametre de la plus grosse armature longitudinal.

Selon RPA (Particle 7.4.2.2)
Les armatures transversales des poteaux sont calculées a I’aide de la formule suivante :

At _PaVu

St hi.fe
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VII.2.3.Calcul du ferraillage des poteaux :

A. Armatures longitudinales :

Tableau VII- 11: Ferraillage maximale et minimale.

BAEL 91 CBA RPA99/2003
93
. Amin Amax Acon | Amin | Amax (cm?) | Amax (cm?®) Zone
Bloc | Section
(cm?) (cm?) (cm?) (cm?) | Zone courante | de recouvrement
(50x50) 8 125 2.72 17.5 100 150
Bl ™50 628 | 9812 | 272 | 13.73 78.50 117.75
(50x50) 8 125 2.72 17.5 100 150
B2 (50) 6.28 98.12 2.72 13.73 78.50 117.75
Tableau VII- 12: Sollicitations du premier genre (E.L.U.R).
Bloc Bl Bloc B2
Combinaisons (50x50) (50) (50x50) (50)
(cm?) (cm?) (cm?) (cm?)
Nmax {KN} 1214.59 234.20 2352.94 962.53
A Mcor {KN.m} 8.17 1.40 7.51 16.485
Nmin {KN} 15.99 210.68 20.12 137.62
B Meor{KN.m} 12.16 0.406 4.24 54.42
Muax {KN.m} 137 1.40 151.14 100.29
C Neor {KN} 308.49 234.20 318.38 241.26

VII 2.4-Exemple de calcul :

» Section (50x50) cm?( bloc B1)

VI .2.4.1-Combinaison du 1ére genre :

Nmax = 1214.59 KN, Mcor = 8.17 KN. m

a-1) Détermination le centre de pression :

e =M/N =0,0067

Mu=Nu (d— ht/2+e)=1214.59 x (0,45 — 0,50 / 2 + 0,0067) = 251.05KN. m

a-2) Vérification si la section est surabondante :
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Nu<0,81x fyiexb. H Nu=1214.59 KN< 28694 3KN.....Condition vérifiée.
Mu< Nu. d (1 —0,514Nu/b. d. fic) Mu=251.05KN.m<523.68KN.m.Condition vérifiée.
Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
Nécessaires (A1=A’1=0).

Nmin = 15.99 KN, Mcor = 12.16KN. m

b-1) Détermination le centre de pression :

e=M/N =0,76

Mu=Nu(d— ht/2+e)=15.99 x (0,45-0,50/2+0,76) = 15.35KN. m

b-2) Vérification si la section est surabondante :

Nu<0,81x fuexb. H Nu=15.99KN< 286943KN.....Condition vérifiée.
Mu< Nu. d (1 —0,514Nu/b. d. fic) Mu= 15.35KN.m<6.74KN.m.Condition non vérifiée.

La 2éme condition n’est pas vérifiée, donc la section n’est pas surabondante. Le calcul du ferraillage
est obligatoire :

Ferraillage :

_ Mu _ 15.35x104
H = X @ xfbc  50x452x 14.17

=0.10<ul -A'=0

B =0.944
__Mu _ 1535x104 _ ,
As_ﬁxdxcs T 0.944% 45 X 348 10.38cm
ASZ:AS_& = 10.38 _1599x102 _ 579 cm?

oS

A= 5.79 cm?

Neor = 308.49KN, Mpax = 137KN. m
c-1) Détermination le centre de pression :
e=M/N =0,44

Mu=Nu (d— ht/2 +e)=308.49 x (0,45 — 0,50 / 2 + 0.440) = 198.70KN. m

c-2) Vérification si la section est surabondante :
Nu<0,81x fpexb. H Nu=308.49KN< 286943KN.....Condition vérifice.

Mu< Nu. d (1 —0,514Nu/b. d. fic) Mu=198.70KN.m<69.78 KN.m.Condition non vérifiée.
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La 2éme condition n’est pas vérifiée, donc la section n’est pas surabondante. Le calcul du ferraillage
est obligatoire :

Ferraillage :

_ Mu _ 198.70x 104
H = X @ xfbc  50x45%x 14.17

=138>ul > A'#0

M1=pulxfp x b x d*>=0,392x 14.17x102x0,50%0,45=0,0056 KN.m

MR=Mu-M1=198.70-0,0056 =198.69 KN.m

Ona:f=0,732
MR 198.69x102
As= = =1.43 cm?
 (d-cr)os  (45-5)348
M1 oS’/ _ 0.0056x102

!

= + A's =——""" +143x1=1.43cm?
Bxdxos os 0,732x 45x 348

As
A= As=1.43 cm?

Tableau VII- 13: Sollicitations du deuxiéme genre.

Bloc B1 Bloc B2
Combinaisons (50x50) (50) (50x50) (50)
(cm?) (cm?) (cm?) (cm?)

Nmax {KN} 1598.85 203.42 1698.54 697.68
A Meor{KN.m} 5.95 1.88 5.33 11.75
Nmin {KN} 11.90 48 100.63 73.94
B | Mo {KN.m} 8.93 1.43 1.16 27.69
Muax {KN.m} 98.66 3.59 58.22 72.26

C Neor {KN} 226.37 185.99 1132.16 177.19

VIIL.2.4.2-Combinaisons du 2eme genre :

Nmax = 1598.85 KN, Mcor = 5.95KN. m
a-1) Détermination le centre de pression :
e=M/N =0,0037

Mu=Nu (d— ht/2+e)=1598.85 x (0,45 — 0,50 / 2 + 0,0037) = 325.72KN. m
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a-2) Vérification si la section est surabondante :

Nu<0,81x fuexb. H Nu=1598.85 KN< 28694 3KN.....Condition vérifiée.
Mu< Nu. d (1 - 0,514Nu/b. d. fc) Mu=325.72KN.m<1135.07KN.m.Condition vérifiée.
Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
Nécessaires (Au=A’4=0).

Nmin = 11.90KN , Mcor = 8.93KN. m

b-1) Détermination le centre de pression :

e=M/N=0,75

Mu=Nu(d— ht/2+e)=11.90x (0,45-0,50/2+0,75)=11.30KN. m

b-2) Vérification si la section est surabondante :

Nu<0,81x fuexb. H Nu=11.90KN< 28694 3KN.....Condition vérifiée.
Mu< Nu.d (1 —-0,514Nw/b. d. fi) Mu=11.30KN.m<5.25KN.m.Condition non vérifiée.
La 2éme condition n’est pas vérifiée, donc la section n’est pas surabondante. Le calcul du ferraillage
est obligatoire :

Ferraillage :

_ Mu _ 11.30x 104
H = X @ xfbc  50x45%x 14.17

=0.0787<ul = A'=0

B =10.959
__Mu _ 11.30x104 _ )
A= B dxos ~ oosoxasxaas o2 Cm
ASS:AS_& = 17.52 _1190x102 _ 4.10 cm?
os 348
Ags-4.10 cm?

cor = 226.37KN, Mpmax = 98.66KN. m
c-1) Détermination le centre de pression :
e=M/N =0,44

Mu=Nu(d— ht/2+e)=226.37 x (0,45 — 0,50 / 2 + 0,44) = 144.88KN. m

¢-2) Vérification si la section est surabondante :
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Nu<0,81x fyiexb. H Nu=226.37KN< 28694 3KN.....Condition vérifiée.
Mu< Nu. d (1 —0,514Nu/b. d. fic) Mu= 144 .88KN.m<37.17KN.m.Condition non vérifiée.

La 2éme condition n’est pas vérifiée, donc la section n’est pas surabondante. Le calcul du ferraillage
est obligatoire :

Ferraillage :

_ Mu _ 144.88x104
H = X @ xfbc  50x45%x 14.17

=1.009>pul — A'#0

M1=ulxfp. x b x d>=0,392x 14.17x102x0,50x0,45°=0,0056 KN.m

MR=Mu-M1=144.88-0,0056 =144.87

Ona:f=0,732
, ___ MR _ 14487x102 _ )
A's (d-cr)os (45-5)348 1.04 ¢m
M1 i 0.0056 x102
A= +Asx Tl =—2"" _+104x1=1.04 cm?
Bxdxos os 0,732x 45X 348

A= Ag=1.04 cm?

Section adoptée :
Amin = 0,007 x50x50=17.5 cm

Audopte = max(Al, A2, A3, A4, A5, A6, Amin ) = max (0, 5.79,1.43, 0, 0,4.10, 1.04, 17.5 ) = 17.5cm?

On adopte

12T16=24.13 cm?
VI1.2.4.3.Vérification de la contrainte de cisaillement :

Tmax=70.73KN (50x50)

Contrainte tangente : Tu =T/(bxd) = 70.73x10° / (500x450)= 0,31Mpa
Contrainte tangente admissible : T u=min (0,13 fc28 ; SMpa)=3,25Mpa.
tu =0,31Mpa< u 1 =3,25 Mpa....Condition Vérifiée.

Il n'y' a pas de risque de cisaillement.
VII.2.4.4. Calcul des armatures transversales :

Diamétre des armatures transversales :

dt = Pl/3
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Ot=14/3
Ot =8 mm

Donc le choix adopté est ®8

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a I'aide de la formule:

At _PaVu
St hi.fe

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 géométrique
Ag>5 et a 3,5 dans le cas contraire.

-St : Espacement des armatures transversales.

b) Espacement : D’apreés le R.P.A 99 (version2003) on a :

-En zone nodale : St <min (10 @ ; 15cm) = 14 cm Soit Si= 10cm.

-En zone courante : St <15 @y =21 cm Soit S; = 15cm.
VIIL.2.4.5. Calcul de I’élancement géométrique Ag :

Ag=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 = 0,7x4.20 /0,5 = 5.88

Ag=5.88 >5 = p=2.5

_PaVu.sSst  2.5x70.73x10x15

=2.25¢cm?
h1 fe 50 .235 5¢

At

VII .2.2.6. Quantité d’armatures transversales minimales :

At ) .
- / en % est donnée comme suit :

Ag=5,88 >5:0,3%
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Alors :
v" Zone nodale : A t=0,003x10x50=1 ,5cm

v' Zone courante : A t=0,003x15x50 = 2,25 cm?
Le choix :

v A=8¢ 8=4,02 cm?*ml
v St=15cm

VII1.2.2.7. Vérification de la section minimale d’armatures transversales :

Atbf% > max (tu; 0,4Mpa) = max(0,31;0,4Mpa) = 0.4Mpa

4 .
At> % itib ; ronds lisses — fe =235 MPa
0,4X15X50 . g
At > % =1,27cm*< 4.02cm?..................... condition vérifiée

VII.2.3.Détermination de la zone nodale :

La zone nodale est constituée par le nceud poutre-poteau proprement dit et les extrémités des barres
quiy concourent

Figure-VII-4-zone nodale

"= Max (He/6 ; b; 50; 60cm)= Max (420/6 ; 50; 50; 60cm)=70cm.
L'=2.b=2x50=100cm

Tableau VII- 14: Ferraillage des poteaux.

As(Cm?) Asmin(Cm?) Aadp(Cm?)
Bloc B1 (50x50) 5.79 17.5 12T16= 24.13
(50) 0 17.5 12T16= 24.13
BlocBZ | (50 x50) 0 17.5 12T16= 24.13
(50) 0 17.5 12T16= 24.13
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Nadres T8

Figure-VII-5-Dessin de ferraillage des poteaux.

Figure-VII-6-Dessin de ferraillage des poteaux circulaires.
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VIL.3. Etude des voiles
VI1.3.1. 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 éléments comprennent habituellement
des armatures de comportement fixées forfaitairement et des armatures prises en compte dans les
calculs. On utilise les voiles dans tous les batiments quelle que soit leurs destination (d'habitations, de
bureaux, scolaires, hospitaliers, industriels,...)

VIL.3.2. Le systéeme de contreventement :

Les systémes 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); ce systéme de
contreventement est conseillé en zone sismiques car il a une capacité de résistance satisfaisante. Mais
ce systéme structural est en fait un mélange de deux types de structures qui obéissent a des lois de
comportement différentes.de 1'interaction portique — voiles, naissent des forces qui peuvent changer de
sens aux niveaux les plus hauts et ceci s'explique par le fait qu'a ces niveaux les portiques bloquent les
voiles dans leurs déplacement .Par conséquent une attention particulieére doit étre observée pour ce
type de structure:

a) Conception :
11 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 €loignés (flexibilité¢ du plancher). — L'emplacement des voiles ne doit pas
déséquilibrer la structure (il faut que les rigidités dans les deux directions soient trés proches).

b) Calcul :
Dans les calculs, on doit considérer un modéle comprenant l'ensemble des éléments structuraux

(portique-voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois de comportement de chaque
type de structure.

Figure VII.7: La disposition du voile (B1)
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Figure VIIL.7: La disposition du voile (B2)

) 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 :

* G+ Q+E; Vérification du béton ;
* 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 réglement RPA 99/2003.

Les murs en béton armé comportent trois catégories d’armature :

»  Armatures verticales ;
» Armatures horizontales (paralléles aux faces des murs) ;
*  Armatures transversales. )

VI1.3.3. La méthode de calcul :

On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la RDM) :

N Mx V — ,85f
o1 =" MXV 5 085128 _ 16 48 MPa
A I 1,15

Avec :

N : effort normal appliqué ;

M : moment fléchissant appliqué ;

A : section du voile ;

V : distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée ;
I : moment d’inertie.

On distingue 3 cas :

v Premier cas :
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(ol et d2) > 0 ; La section du voile est entierement comprimée « pas de zone tendue ». La zone
courante est armée par le minimum exigé par le RPA 99/2003 : Amin= 0,15 x a x L.

v Deuxiéme cas :

(o1 et 62) <0 ; La section du voile est entiérement tendue « pas de zone comprimée ». On calcule le
volume des contraintes de traction, d’ou la section des armatures verticales :

Ay = g ; On compare A, par la section minimale exigée par le RPA 99/2003 :

e Si:Av<Amin=0,15% x a X L, on ferraille avec la section minimale ;
e Si:Av > Amin, on ferraille avec Av.

v' Troisiéme cas :
(o1 et 02)Sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc on calcule le
volume des contraintes pour la zone tendue.

1. Armatures verticale :

Ils sont disposés en deux nappes paralleles servant a répondre les contraintes de flexion composée, le
RPA 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.

2. Armatures horizontales :

Les armatures horizontales paralléles aux faces du mur sont distribuées d’une fagon uniforme sur la
totalité de la longueur du mur ou de I’élément du mur limité par des ouvertures, les barres horizontales
doivent étre disposées vers |’extérieure. Le pourcentage minimum d’armatures horizontales données
comme suit :

* Globalement dans la section du voile 0,15% ;
* En zone courante 0,10%

3. Armatures transversales :

Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont a prévoir d’une densité de 4 par
m? au moins dans le cas ou les armatures verticales ont un diamétre inférieure ou €gal a 12 mm Les
armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec un espacement au plus égal a 15 fois le
diamétre des aciers verticaux. Les armatures transversales peuvent étre des épingles de diamétres de 6
mm lorsque les barres longitudinales ont un diamétre inférieure ou égal a 20 mm et de 8 mm dans le
cas contraire.

4. Armatures de coutures :

L’effort tranchant doit étre repris par des aciers de coutures tout au long des joints de reprise de
coulage, leur section est donnée par la formule suivante :

s Avj=1,1T/ fe
T=14V,

Vu : Effort tranchant calculé au niveau considéré.
Cette quantité doit s’ajouter a la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les efforts de
traction dus au moment de renversement.
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VIL.3.4. Ferraillage des voiles :

Tableau VII- 15: Tableau récapitulatif

Combinaisons A I \Y% N M Vu Ns
(m?) (m*) (m) (KN) (KN.m) | (KN) | (KN)
Bloc G+Q 0.4 0.016 0.625 209.11 110.34 9.86 | 2328.62
B1
V1)
Bloc G+Q+EX 0.6 0.133 1.125 3774.03 | 5588.61 38.87 | 4110.03
B2
(V2)
- gl=N MXV 210062 | 3298819% 0625 _ 134261.63KN /m? = 134.26 MPa.
A I 0.4 0.016
N MxV 2160.62 3298.818% 0.625
- 02=—- = - = -123458.53 KN/ m?= - 123.46 MPa.
A I 0.4 0.016

On a: (ol et 62) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc on
calcule le volume des contraintes pour la zone tendue D'aprés le R.P.A 99 (version 2003) on a :

a). Calcul de la longueur tendue:

[ p = B 1—048m

Y Jo2/ +)o1) 123.46+134.26

di <min (£;2Lt) <min(5:>048) > di<min (0.5:032) > d;<032m

b) . Détermination des armatures verticales

> zone d’about

L 100
L=m—=—=10cm
10 10

calcul de la contrainte Gmoy :

ol o3 134.26x (48—10)
— = - o3 =—Z———=
Lt (Lt-Lz) 48

106.29 MPa

_ o1+03 _ 10629+ 134.26
Omoy — P

=120.27 MPa ; ; As=0.2x0.1 =0.002 m?

_120.27x1x0.02

As=———=60.13 cm2
400
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choix : 2(10 T20) - As = 62.84 cm2

> Zone courante

Lt — Lz 48—-10
d,= — = =19 cm

calcul de la contrainte Gmoy :

cl c4 134.26x (48—-19

Lt (Lt-Lz) 48 = 81.11 MPa

_ o3+04  106.29+ 81.11
Omoy === 2

_93.7x1x0.038
400

As =89.01 cm2

choix : 2(13 T20) —» As = 81.68 cm?

b). Calcul des armatures verticales :

=93.7MPa; ; As=0.2x0.19 = 0.038 m?

D’aprés le RPA99 (version 2003) le pourcentage minimum des armatures verticales sur toute la zone

tendue est de: 0,20%.
A min = 0,20%.a. Lt=0.002 x 20 x 48 = 1.92 cm?
e Le diamétre
D<1/10 x a (mm)
D< (1/10)x200
D<20 mm

On adopte : D=20 mm

¢). L’espacement :

Selon le BAEL 91, on a: St <mi{2a ;33 cm} =min{40 cm ;33 cm} = St <33

VI1.4. Vérification a PELS :

a). L’espacement :

Selon le RPA 99/03 : St <mi{l,5a ;30 cm} =min{30 cm ;30 cm} = St <30 cm

Donc : St <mi{St BAEL ; St RPA} = St <30 cm
On adopte un espacement de St = 15 cm

b) Vérification des contrainte de cisaillement :
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e BAELOII:

Vu _ 9.86x103

Tu = =
bxd 200 X 0.9x1000

=0.055 MPa
Tu=min (0.13fc28 ; 5 MPa) ; Fissuration préjudiciable
T%=min (3.25 MPa ; 5 MPa) = 3.25 MPa

Tu =0.055MPa <tu = 3.25 MPa ; Condition vérifiée

e RPA 99/2003 :

T _ 1.4x9.86x103

b= =
bxd 200 X 0.9x 1000

=0.077MPa

b =0.077 MPa < th = 0,2fc28 = 5 MPa ; Condition vérifiée.

Donc pas de risque de cisaillement.

¢) Vérification des contrainte :

_ Ns _ 2328.62x10
S+(15xAs)  (20x100)+(15x 81.61)

Op =7.22 <0.6f5= 15MPa

= Condition vérifiée.

VIL.S -Disposition des armatures :

VII.5.1- Armatures verticales :

» Les arréts, jonctions et enrobage des armatures verticales sont effectués conformément aux
régles de béton armé en vigueur.

» La distance entre axes des armatures verticales d’une méme face ne doit pas dépasser deux

fois I’épaisseur du mur ni 33 cm, selon le BAEL 91 et ne doit pas dépasser 1,5 fois I’épaisseur
du mur ni 30 cm, selon le RPA 99/2003.

A chaque extrémité du voile 1’espacement des barres ne doit pas étre réduit de moitié sur
1/10 de la largeur du voile.
Cet espacement d’extrémité doit étre au plus égal a 15 cm :

Ona:
St=15cm — St/ 2=7,5cm <15 cm ; Condition vérifée
L=425cm—100/10=10 cm

VII1.5.2 -Armatures horizontales :

* Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de 10¢ ;
* Elles doivent étre retournées aux extrémités du mur et aux bords libres qui limitent les
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ouvertures sur 'épaisseur du mur ;

* Les arréts, jonctions et enrobages des armatures horizontales sont effectués conformément
aux regles de béton armé en vigueur : St<min{l1,5e ;30 cm} ;

* Le diametre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10 de
I'épaisseur du voile.

VIIL.5.3 -Armatures transversales :

* Les deux nappes d'armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au meétre carré ;
* Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers l'extérieur.

Tableau VII.16. : Choix des armatures longitudinales du voile

Voiles ol 02 L. zone L. Omoy As choix E,
(MPa) | (MPa) | (cm) (cm) | (MPa) | (cm) (cm)
\4 13426 | -123.46 | 48 | D’about 10 120.27 | 62.84 | 2(10T20) | 20
courante 19 93.7 | 81.68 | 2(13T20) | 20
V2 17.95 | -15.68 93 D’about 20 16.02 | 32.04 12T20 20
courante 20 12.50 | 45.62 15T20 20

202



Chapitre VIII

Etude de
I’1nfrastructure



Chapitre VIII Etude de I’infrastructure

VIII.1 Introduction :
On appelle fondation la partie inférieure d’un ouvrage reposant sur un terrain d’assise au

quelles sont transmise toutes les charges et surcharges supportées par I’ouvrage. Donc elles
constituent la partie essentielle de I’ouvrage. 11 existe plusieurs types de fondation :

VIII.1.1 Fondation superficielle :

e Semelle isolée
Semelle filante sous mur
Semelle filante sous poteaux

Semelle filante croisées

e Radier général o
Fondation profonde (semelle sur pieux)

Choix de type de fondation :
Choix de type de fondation se fait suivent trois parameétres.

o Les efforts transmis a la base.
e La contrainte du sol o sol

La classification du sol L’étude géotechnique du site d’implantation de notre ouvrage, a
donné une contrainte admissible égale a 2.5bars. (Selon le rapport de sol).

]

8 x L:aire de "ouvrags portd
£ radier (ou dallage)

Figure VIII I1:Type des semelles superficielles

VIII1.1.2. Calcul des fondations :

Afin de satisfaite la sécurité et I’économie, tout en respectant les caractéristiques de 1’ouvrage
; la charge que comporte 1’ouvrage — la portance du sol — I’ancrage et les différentes données
du rapport du sol.

On commence le choix de fondation par les semelles isolées — filantes et radier, chaque étape
fera I’objet de vérification.
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On suppose que I’effort normal prévenant de la superstructure vers les fondations est appliqué
au centre de gravité (C.D.G) des fondations. On doit vérifier la condition suivante :

vz

Avec :

050l . Contrainte admissible du sol.
N : Effort normal agissant a 'ELS
S : Surface de la fondation

a : Petit c6té du Poteau

b : grand co6té du Poteau

VIII1.1.3. Semelle isolée :

N

S Gsol — S 2 -
osol

On adoptera une semelle homothétique, c'est-a-dire le rapport de A sur B est égal au rapportasurb :

Le dimensionnement des semelles se fait par la combinaison suivante:

S : Surface de la fondation. N=N1 (revenant de la structure) calculé par la combinaison [G+Q].

Pour assurer la validité de la semelle isolée, on choisit le poteau le plus sollicité de telle fagon a

vérifier que :

Nser
oser =—— < osol
Sseml

L’effort normal total revenant aux fondations égale a :

G+Q
N = 958.38 [Kn]

osol = 200 [Kn/m?]

a= 0.5[m]
b=0.5[m]
a_4
b B

A : longueur de la semelle.
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B : largeur de la semelle.

Vérification de la mécanique des sols (vérification de I’interférence entre deux semelles) :

11 faut vérifie que : L min >1,5xB Tel que L min est I’entre axe minimum entre deux poteaux
Ona:Lmin=397m>15xB=3m...... condition vérifiée.

On considérer que :
a

A=— B
b

B= [o—=2.189 [m]
ycsol

h > max {h1, h2}

A —
2+ 5cm
4

hl =

h2=BT_b+5cm

220-50

hl = + 5cm = 47.5cm

- h=>50cm
h2 = 229750 | 5em = 47.5 cm

Tableau VIII. 1 : Choix des armatures longitudinales du voile

Semelle N a b a/b A B h
[KN] [m] [m] [m] [m] [m] [m]

S (B1) 958.38 0.5 0.5 1 2.20 2.20 0.50

S (B2) 1698.54 | 0.5 0.5 1 295 2.95 0.70

Méthode de calcul :

Nu (4—a
Ao Nu@-a)

8dos
La charge Nu est transmise au sol par I’intermédiaire de bielles de béton comprimées maintenues
entres-elles par les armatures inférieurs

(3cM+om)AB
- 4

Nu

oM : Contrainte maximale sous la semelle.
om :Contrainte minimale sous la semelle.

Domaine d’application de la méthode des bielles :
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- Semelle rigide :

4

.\ ., A
- Sol entiérement comprimé : es < <

. a
- Poteau entierement : ep < z

Ferraillage :

A 3 —4<(A-a)

D’abord on vérifie les conditions d’application de la méthode des bielles, avec les données suivantes
de les semelles intermédiaire :

(2.20 - 0.5)

Mu _  2.833
——=0.002 m
Nu 95838

A=220m a=050md=h-d’=0.50-0.05 =0.45m

<d<(2.20-0.5) =0.425 m <d <(2.20-0.5)=1,70 m ...Condition vérifiée.
Condition vérifiée.

Condition vérifiée.

Vu que tous les conditions sont vérifiées, la méthode des bielles est applicable pour ce cas a condition
de vérifier que le diagramme des contraintes sous la semelle, due a la réaction du sol, est toujours
trapézoidal
Donc, on calcul cM et om comme suit :

Nu=0.95838 MN, ep=0.002,A=2.20m,B=2.20.

_ N . 6ep . 095838 . 6.(0.002), _

oM = (1 += 2 (142222 =0.199 MPa> 0

_N . 6ep . __ 095838 . 6(0.002), _
om=—(1-2F) 2 (1= 22222 =0.196 MPa > 0
Tableau VIIL2. : Tableau recapulatif’.
Semelle N M/x A B e A/6 | Diagrame oM 1.33cs0l | Obs
[KN] | [KN.m] | [m] | [m] | [m] | [m] [KN.m?] | [KN.m?]

S (B1) 958.4 | 2.383 2.20 12.20 0.002 | 0.37 Trap 199.355 | 266 cv
S(B2) 1699 | 5.334 2951295 10.003 |0.49 Trap 196.479 | 266 cv

Les deux contraintes extrémes sont positives, cela signifie que le diagramme de la réaction du sol est

trapézoidal, donc on peut appliquer la méthode des bielles avec 1’effort normal fictif calculé comme

suit:

Nu

4

(36M+om)AB (3 x 0.199+0.196)4.84

4

= 0.959 MN.

Par conséquent 1’acier nécessaire pour équilibrer I’effort de traction a la base de la semelle est calculé
comme suit :

As-=

Nu (4-a) _ 0.95838 (2.20—0.5) _

=13 cm?

8dos

8 x 0.45 x 348
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Donc on adopte suivant chaque direction le ferraillage suivant :
12 T12 Avec : As = 13.57 cm?

L’espacement des barres sera de 10 cm.

VIIIL.1.4. Vérifications divers :
a. Vérification de la capacité portante sous les combinaisons sismiques :

L’article (10.1.4) de ’RPA99v2003 recommande la justification de la capacité portante du systéme de
fondations sous la combinaison on appliquant un coefficient de sécurité de 2 a la résistance ultime du
sol. On doit vérifier pour chaque direction I’une des deux conditions suivant, a savoir I’intensité de
I’excentricité ep.

3ep

eﬁéﬁl(lJr ) <1.33 osol
6  AB

e>2 520 2133530l
6 3B(E—e)

Sous la combinaison G+Q+E on a les sollicitations suivantes :

ep= X_ 288 _ 002m<2 =22 — 36 m.
Nu 958.38 6 6
Donc on vérifie la condition suivante :
(1 +2R) 2R 2B ) (198 <1.33 650l ... .. Condition vérifie

4.84

Vérification de la stabilité au renversement :

L’article (10.1.5) des regles RPA99V2003préconise de vérifier que I’excentrement de la résultante des
forces verticales gravitaires et des forces sismiques reste a I’intérieur de la moitié centrale de la base
des éléments de fondation résistant au renversement, c’est-a-dire que :

<

<

u 4

o
Il
Z

Avec :
A : est la petite dimension de la semelle,
N, M : sont les sollicitations maximales, obtenues sous la combinaison 0.8G+E. Donc :

e=—7"2 _0,0028 < @ = 055=0425m......... Condition vérifice
614.08

Vérification au poinconnement :(calcul pratique des ossatures de batiment en BA)

Pour limiter le risque de poingonnement de la semelle plate par le poteau fortement chargé, on doit
vérifier la condition suivante :
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P-

P1
Pc

1.26b >

Pc : Est le périmétre d’un contour homothétique de celui du poteau, situé a mi- épaisseur de la semelle
et a une distance ht/2, de ce dernier. Il se calcul comme suit :

Pc =4(ht +a)=4(0,50 + 0,50) =4 m
P1 : La valeur de la réaction du sol, appliquée sur 1’aire délimitée parPc , et qui doit étre soustraie de
la charge P, dont :

P . (ht+a) _,0.61408, (4+05)

Pl:(AXB) 2 ( 4.84 ) 2

0.28MN

ob : est la contrainte admissible pour le béton en traction, dont :

ob = 9bars = 0.9MPa

126b=12x09=1,08> w = 0,082 o e e, Condition vérifiée

Schéma de ferraillage (BAEL91 p 231 et DTU) :

D’abord on doit définir la nature d’arrét et I’ancrage des armatures qui dépond du rapport entre la
longueur du scellement droit et la petite dimension en plan de la semelle. On distingue trois cas :

x|

>

|

: Il faut prévoir des crochets d’ancrage,

<—: Un ancrage droit des barres est suffisant,

[l
IN
> |
AR

x|

<

@ |

: Les barres peuvent étre arrétées en tiroir comme il est indiqué sur la figure suivante :

- 0.B6 A __| -

0.71 A

Figure VIIL.2 : Arrét forfaitaire des barres

54.45

Is=4530 =54.45cm —
220

; =(.24< % =0.25 Un ancrage droit des barres est suffisant.

=0.24
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Ferraillage i |
poteaux

-
hl==lN
|

I|u|
TR N N N I N S |

-—

| 10

- -

[22] [12T12 l

Figure VIILS : schéma de ferraillage semelle isolée sous poteau

VIILS5 .Etude des longrines :
VIILS.1. Introduction :

Les longrines sont des poutres chainages situées au niveau de I’infrastructure sous forme d’une
ceinture relient les différentes semelles. Elles permettent la répartition et la transmission des efforts
empéchant le tassement différentiel pour ne pas occasionner de désordres et s’opposent aux
déplacements relatifs entre les fondations lors d’un séisme.

VIIL.S.2. Dimensions du coffrage :

On va adopter comme dimensions de la section transversale des longrines les valeurs
minimales prescrites par ’/RPA99v2003 dans I’article [10.1.1] :

* (25 x30)cm — sites de catégorie S2 et S3
* (30 x 30)cm — sites de catégorie S4

Pour notre cas, on a un sol ferme, donc longrine aura comme section transversale (25x30)cm
Sollicitations :
Les longrines doivent étre calculées pour résister a la traction sous 1’action d’une force égale a

F:

N> 20KN
[0 4

N: égale a la valeur maximale des charges verticales de gravité apportées par les points d’appuis
solidarisés,

a: Coefficient fonction de la zone sismique et de la catégorie de site considérée, sa valeur est obtenue
a partir du tableau 10.1 des régles RPA. Pour la zone I et le site de catégorie S3 il prend la valeur de
15.
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Tableau VIIL.3. : Les sollicitations.

combinaisons Nmax [KN] ol N[KN]
1.35G+1.5Q 1322.43 15 88.16
G+Q 958.38 15 63.89

VIIL5.3. Ferraillage longitudinal :

Puisque longrine est supposée soumise uniquement a la traction simple centré, la totalité de
I’effort de traction est repris par les armatures qui subissent toutes la méme contrainte a cause
de la symétrie, on Condition de résistance a ’ELU :

Nu _ 0088 _ 5 5y 104 m?=2.5 cm?

As >—
fsu 348

Nser

Condition de résistance a PELS : As >

Pour une fissuration préjudiciable, la contrainte admissible de I’acier vaux :
ost = min { 232 , max (0.5fe , 110Vnftj)} = min{266.67, max(200 , 201.63)} =201.63MPa

Donc :

Nser 0.95838
As> = = 4.75 cm?

— ost  201.63

Condition de non-fragilité :

La quantité minimale d’acier recommandée par le réglement BAEL91V99, pour une section de béton
donnée B, doit étre telle que :

Bxftj 40x30x2.1
fe 400

As> = 6.3 cm?

Ferraillage minimal de P’RPA99v2003 :

Le ferraillage minimum doit étre de 0.6% de la section du béton, soit :

As >0.6% B =0.006 x 40 x 30 =7,2 cm?

Finalement, I’acier adopté doit vérifier les quatre conditions simultanément, c'est-a-dire :
AS > {Asu, Asser, Asmin RPA ,Asmin BAEL} = max {2.5; 4.75; 6,3; 7,2} = 7.2 cm?

On adopte 6T14 avec : As =9,23 cm?

Ferraillage transversal :

Pour I’acier transversal, on va adopter des cadres de 8 mm, avec un espacement de :
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St <min{15cm, 15@1 } =min{15,21} = 15cm Donc, on prend : St = 15cm

VIII.6. Conclusion

Il existe différentes méthodes pour choisir les fondations des batiments, en prenant en compte
des arguments techniques tels que la qualité du sol et les caractéristiques du batiment, ainsi
que des considérations économiques, notamment le colt relatif des différentes solutions

disponibles.
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Conclusion générale
Ce projet nous a offert une opportunité d'approfondir notre compréhension des

différentes techniques et logiciels de calcul tels que ETABS et AutoCAD, ainsi que des
réglementations régissant la conception et le calcul des structures dans le domaine du
batiment.

Nous avons pu développer nos connaissances dans ces domaines clés.

L'é¢tude détaillée que nous avons réalisée sur un batiment R+3 a usage hospitalier nous a
permis de prendre des décisions cruciales, notamment en ce qui concerne la stabilité¢ de la
structure en dimensionnant correctement les ¢léments porteurs tels que les poteaux et les
poutres. De plus, nous avons estimé les quantités de béton et d'acier nécessaires en tenant
compte de considérations économiques.

Ce projet nous a également exposés a d'autres méthodes précieuses pour les ingénieurs en
génie civil, en prenant en compte les réglementations en vigueur et en nous encourageant a
approfondir nos recherches. Nous avons pleinement compris l'importance pour un ingénieur
en génie civil de ne pas se limiter a des calculs théoriques, mais de prendre en considération
les aspects pratiques tels que la résistance, la durabilité et I'aspect économique.

Nous espérons sincerement que ce travail modeste sera bénéfique pour les futurs étudiants et
contribuera a enrichir leurs connaissances dans le domaine de la conception et du calcul des

batiments.
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ANNEX

ANNEXE -01-

Organigramme pour le calcul d*une section rectangulaire d’une poutre en flexion
simple a ’état limite ultim e

Situation durable :
ve=1,5
re=1.15

Situation accidentelle :

{y.,=1,|5

tal

3541000 L o

¥

pr=08c0r(1-04 ar)

IES DONMEES
Caractenstique du béton et
I’ acier
Solhcitabion Mo
| i 4
0,85 oz
T be™
Vo
¥ H
&u
n= B B =
h.d® o4 a2 i - ©
l b
Ces
3.5
MR=

Non (As # 0)

E 5=(3,5.|U-3+ E g;)_[(d-c-},ﬂ'd]- Ezs

Ze=d.(1-0.4.08)
Mr=prbd ar

N

Oui (A4, =0)
l H< He
1.25] 1-J(1-2.4) ]
v
Oui ‘ _Non
p=0,184 l
* ) o =
. =10.107 . _s0/ | -2
: =00

o |

As=(Mu-MeY[(d-c). o

!

As=MU(Z. 5:)

M, -Mg

3
My 1
As= ’7—"' —_|
(d-c) Zr_| £/ ys
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ANNEX

ANNEXFE -02-

Organigramme pour le calcul d*une section en T rectangulaire d*une poutre en
flexion simple a 1’état limite ultime

Mo=bho fo[d=( 72 ) ]

A N dans 1'ame

Nnn
My=[(6-t YoM,

AN dans la table

l Oui

Section bxhg
(moment W} L
oo My =M,
bu-dz-’f;f
ORGANIGRAMME -1- -
1 t.,
EEE A TR TA.N *
h
4, =M, 25,) |L I_I - _l_ o, =35/(3,540. %)
- ¥
R te =08.0,(1-04ea, )
Non, Acs=0

Domaine‘ ]

Domaine 1 ou 2
Z, =a(1-04c, )

F
| Section bxh —moment (V,-IVg) |
¥

o= (1-y—2n) /08

Non

Oui

Zp Sd — 0,500,

Z=d1-04u)
v Section baxh " Section
i t I bxh
dy=(8y - M, W Zas e I
i = si0te, Ne-e et =104 Yot it
; =_M‘ ¥ . i v o
m {a' 'f-s'ﬁn}'a.r M, = l.:_a'z.b.f&c M, =wdb.f,
‘_ _ _ iz q -
As=Asgtag % (M it }’(ﬂf : ) A:::(MU_MR )'r{dr_cd)ﬁ.::
AR .
% oo Yt Mo s
asaseras B o [a,-o, -0 Ma-c Wi 21 BN
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ANNEX

ANNEXE -03-

Verification d*une section rectangulaire a ’'E .L .8

oo faas. n, n=138, M..., c, fissuration

Oy, = minil'.?.fl' 1500 | — fissu— prej

h 4
G, =minl/2, £ 11— fissu—tréspre,

¥

felg  wH

n=1.0 RL
v

G, =061
v
~ n
bl A} + 4|

2n
E=— —
h.ll_.fif.d" |+ {.«'!_\..{f)l
k4

Y=D+ D+ E
L A

h

¥
K=0lorT
Y
o's K. (y-d}
os =n.K. (d-vi)
O =K.y

L .=
0y £0,,03 20,0, .50,

L J
Non Ouw
a <
On augmente la Section a As
section LELU

221



ANNEX

ANNEXE -04-

Organigramme pour le calcul d’une section rectangulaire d'une
poutre en flexion compose a I’état limite ultime

ee=M_IN, +e,

e, = max [ 2enni / 250]

-

T
Virification de | 'dlancenvent : 1, I h < .un: 5;:0-:—;-‘
*
e, =31 110"h(2+ap)
)
My, =N, (¢e+e;)
T

M_ =N_xe, e, :c.,-s|d-%||
\ -

g, =M, Ibxdx [,

[T £ Nown
srC My, S pgr =0.48 m
l I Calend sur abagues I
Now (A°=0) Qurd (A4 "=4)

dy, = g | Annexe s, )

a=1251-,1-24 |

a=125(1-J1-3u,)

T

A" = A - Na
o
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T
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£ =15 (- la,
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ANNEX

ANNEXE -05-
Vérifications
3-1 Vérification de ’effort tranchant : (cisaillement)

D’aprés 'article A 51,1 du BAEL 91 et Comme la fissurabion est considéree comme

gtant peu prejudiciable, 1] est nécessaire de vénfier la condibion suivante :
L= < =M [F258 ;5Mpa)
" hod H b
Tu : Contramte de cisaillement.
Wu = effort tranchant ulbme a prendre en compte 2 'ELU.

bro: Largeur de ]a bande considerge.

d : hauteur utile de la section d=h-c.

3-2 Contrainte de compression dans le béton : (Contrainte de compression dans
le béton)
On doit verifier: o = ﬂjﬂy =o= 0,6f
be . be c2s
Ohe : Contrainte dans le béton comprnmé.
e - Contrainte limite dans le béton comprimé.
Avec

e« Posibondel tre - &2 + nd' — g = e
osition de I'axe neutre 2}1 Ay —d") — nd(dy)=0
= MMoment dinertie : =2+ mﬂl's(}; —d72 + ndd{dy) (n=15)
3

3-3 Contrainte de compression dans 1*acier :

Fissuration peu prejudiciable pas de vénficabon

34 Vérification de la fléche :

Il n’est pas nécessaire de fame la vénficabion de la fleche, s1les trois conditions citees

ci-dessous sont venfiges simultanement.

iz My
L. aoM.
ko lat - NI
1.7 51 non on doit vénifier que © fa < P
‘g-_"'{: 2_
led™ g
Avec :
_ L{cwa}
* famT— sil<sm
o fum=05+ L™ G L >S5 m
1000
T (Eb  =3700 H-+e28)
™% 384 Ebyesl ¥Z8
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ANNEX

ANNEXE -06-

Calcul des moments pour les poutrelles

Etant donné que les poutrelles étudiées se présentent comme des poutres continues sur
plusicurs appuis, leurs études se feront selon 'une des methodes swivantes :

4.1. Méthode forfaitaire :
4.1.1. Domaine d’application :
Hi: Q= Max {2G ; SkN/m?)
Ha:: Les moments d'inerbe des sectons transversales sont les méme dans les
ditférentes travees en continuite.
Ha: Les portées successives sont dans un rapport compns entre 0.8 et 1,25,
Hs : Fissuration non préjudiciable.

4.1.2. Exposé de la méthode :

apcr = Q

a+0

M- M

s M, =Mar]1,05Mo;(1+ 030 )M, j———F
M, = Max{1.05M o (14030 )M, e

[(I +D,3&}M° Travéeint ermédinire
M, = =
e 1(],02+D,30¢)1'W—° Travéederive

2
Avec:
My Lavaleurmimimale du moment fléchissant dans chague travee (moment 1sostatique).
fMw . My - Les valeurs absoluss des moments sur appuis de gauche et de droite
respectivement dans la travee considérae.
M2 Le moment maximal en travée dans la travee consideree.
Maoment sur apputis :
s NW=020o. ..........=8ppuisde’‘$ve

& =080, _pour une poutre a deux travées

s M=050a v pOUT les appwis voisins des appuis de nves d'une poutre
a plus de deux travées

s N=040Ma. . ...........Jpourles;autres appuls miermédizres d’une poutre a plus

de deux travées
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ANNEX

ANNEXE -07-
Tablede p. et p,

v v=0 s v=02
=Lx/L,
iy #y L Hy

0.40 01101 O.2500 00121 02ES4
0.41 01088 0.2500 0.1110 0.2024
0.42 0.1075 0.2500 0.1098 0.3000
0.43 01062 Q. 2500 01087 03077
D.44 01048 @.2500 01075 03155
0.45 0.1038 0.2500 0.1063 03134
0.48 1022 0.2500 0.1051 03319
047 01008 .2500 0.1038 03402
0.48 0.0904 0.2500 0.1026 03491
049 0.0050 0.2500 0.1013 03580
0.50 0U0B66 0.2500 0.1000 03671
0.51 00851 D.2500 00987 03758
0.52 0.0937 0.2500 Q0974 03853
0.53 0.0022 0.2500 0.0961 03040
0.54 DLOS0E 0 2500 00548 04050
0.55 00854 D.2500 009386 04150
0.56 0.0380 0.2500 0.0923 0.
0.57 0.08635 0.2582 0.0910 0.4357
058 00851 02703 00897 04456
0.59 D.0B36 0.2822 0.0884 04565
0,60 0.0822 0.2048 0.0870 04672
0.61 0.0808 0.3075 0.0857 04751
0462 noTes 0.3205 00544 04852
0.63 00779 0.3338 0.0831 05004
0.64 0.0765 ©.3472 0.0819 05117
0.65 0.0751 0.3413 0. 05235
0.8 Q0737 0.3753 00792 035351
0.87 00723 03805 0.0780 05450
0.68 0.0710 0.4024 0.0767 0.5584
0.69 0.0687 0.4181 0.0755 05
0.70 D.06E4 0.4320 0.0743 05ELT
0.71 00671 0.4471 00731 05040
0.72 0.0658 0.4624 0.0719 0.6063
0.73 00646 0.4780 0.0708 06188
o.74 Qu0E33 04938 00596 06315
0.75 0.0631 0.5108 0.0684 06447
0.76 0.0608 0.5274 0.0672 0.6580
0.77 0.0506 0.5440 0.0661 0.6710
078 0.0584 0.5508 00850 06E41
0.79 80373 0.5786 00639 06978
0.80 0.0561 0.5058 0.0628 0.7111
0.81 0.0550 0.6135 0.0617 0.7248
0.82 0.0539 0.6313 00807 0.73B1
0.83 00528 [\X.21-0 00956 0.7518
0.84 00517 0.6478 0.05868 07655
0.85 Q0506 6864 00578 07704
088 00486 0.7052 00568 07932
0.87 00486 07244 0.0556 08074
0.88 0.0476 0.7438 0.0546 0.8216
0.89 00466 0.7635 0.0537 0.B35E
0.50 00456 0.7834 0.0528 08502
0.91 0.0447 0.8026 0.0518 0.8646
0.92 0.0437 0.8251 0.0509 0.8700
023 0.0428 2450 0.0500 DEQID
0.94 0.041% D.EGE1 Q0491 0.80ET
0.95 0.0410 0.8875 0.0483 0.9236
0.96 0.0401 0.0002 0.0474 0.03835
o087 oo3ez 0.9322 04065 08543
098 0L0ZE4 0.9545 00457 05654
0.99 0.0376 0.6771 0.0449 0.9847
1.00 0.0368 1.0000 0.0441 0.1000
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ANNEX

ANNEXE -08-

Tableau des Armatures
(en Cm?)

39.6-]1 8

10

12+14\16 20| 25 | 32

40

LI3 | 1.54 201

0.20| 0.28 | 0.50 | 0.79 |

314 491

| 804 | 1257 |

039 057 | 101 1.57 | 2.26 I 308 402

628 9.82

16.08 | 25.13

. Y dhe o S il (B
0.59'0.851!51 2.36 339|462

6.03

942 1473

24.03 | 37.70

0.79 | 113 M | 304 | 452 | 6.16 804

12.57 | 19.64

3217 1 50.27

0.98 193 | 565 770 |

141 | 251 |
L18

I?9r392 471 1 679 924 | IZM

| 10.05 |

15.71
18.85

4021 6283
75.40

| .37 1.98 |

f52|5.sa 792 | 1078 | 14.07]

e mm———

—— e —— —

2199 34 i6

87.96

1.57 rua | 402 628 9.05 1232

177 | 2.54 452 | 7.07 | 10.18 | 13.85 18.10

16.08 L

25,13 | 39.27

Iﬂﬂ.ﬁ_l

! ’&2? 44.18

113,10

196 | 283 503 ?JSIHJJ f'i39 20.11

3142 | 49.09

125,66

2JGI_H 553 464 12.4'1 Iﬁ.!'.f 2.12

3456 54.00

47 (13823

236 | 3.39 a03 942 1357 1847

2.55| 3.68

2413|37.70| 58,91
6.53 | 10.21 14.70 20.00  26.14

40.84 6381

150.80

S —

163.36

275 | 3.96 | 7.04 |11.00 1583 2155|2815

1 43.98 | 68.72

175.93

295

3.4 452 | 804 1257

42‘| 54 1178 | !ﬁ.% 23.99'3#!6 4'”2
!8.10 24.63 3217 59.27

73.63

188.50

78.54

128.68 | 201.06

16

(3341 481 | 855

{ iy Bl

13.35]19.23 2617 3418

5341 8345

213.63

18

| 3.53

509 9&5 1414|2036 1 2771 36.19

| 565 88.36

226.20

19

3.73 53? | 9.55 1492 21.49'29.25 3820

20

59 69 93.27

238.76

3-93 565 M ‘J.‘F 15.71 22.62 30.79 4’0."'!

62.83 98.17

251,33
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ANNEX

6-2 Procédure de ferraillage des trumeaux :

Pour le ferraillage des trumeawux, on devra caleuler et disposer les aciers verticaux et les
aeiers horizoatanx conformément aux réglements BAEL 91 et RFA 99,

Llapparition de logiciels modernes d analyse de structure, utilisant la méthode des éléments
finis pour modeéliser et analyser les structures a considérablement aidé "éude du comportement
globale de la structure mais aussi, obtention directe des efforts et des contraintes (dans les
voiles) en tout point de la structure facilite, aprés une bonne nterprétation des résultats du
modele retetiue, I"adoption d’un bon ferraillage (ou ferraillage adéquat).

% Wléthode simplifiée pour les voiles rectangulaires -

Crest une méthode simplifiée basée sur les contraintes, proposée en référence.

Le DL 23,4 WF (ou le DTR B-C 2.42) admet de faire les calculs des coutraintes e suppposatit un

diagramme linéaire
On détermine les contraintes par la formule de NAVIER -BERNOULLT & _ ¥ Mx¥  Avec:

L

- N : effort nommal agissant sur le refond considérer.

- M : moment de flexion agissant sur le refond considérer.

- I: moment d’inertie du refond considérer.

- Y : centre de gravité de la section du voile dans le sens du plan moyen

- Détermine les efforts agissant dans chague bande :
Survant la position de 17axe neutre et les efforts qui lus sont appliqués, la section peut-étre -
51 g et o500t des signes négatifs on aura une section entiérement tendue (SET).

51 gpet oesont des sighnes positifs, on aurd une section entidérement comprimeés (SEC).

Si gaet gpsont des sighnes coutraires ot aurd ure section partiellement comprimées (SPC).
& 1*™cas : Sechon entigrement tendue (S E.T)

Dians le cas on a deux contraintes de traction, la longuenr tendue est egale 4 1a langueur totale de

voile  Lr=L (vaile).

Leffort tranchants dans la zone tendue est doané par & - T
T=09=oy= 5y%Ly=e
La section d'acier nécessaire est donnée par: A=T X .
#  2'ME eas : Section partiellement comprin:lfée (8.P.C)
Puour connaitre 1a zone tendue et 1a zone comprimée, 11 faut calouler la loagueur de la zone
tendue en utilisayt les triangles semblables :
Tgo= S5y dencoireL L Omax N

Lr Catoh

I-Lr
Leffort tranchants dans Ja zone tendue est donné par - Grin

T=0.5%a*Lrxe

La section d'acier nécessaire est donnée par: A=T X e
fa
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ANNEX

¥ 3™ ¢as : Sechon entierement compnmee (8. E.C)
Dians ce cas o on a deux coutraintes de compression, 1a section du weile est soumise 4 la

cotripression et cotme le béton résiste bien d la

compression, la section d’acier sera celle exigée par G + Gm
I'RPA (le ferraillage minitmem ). b in
Ly=0
Aciers horizontaux :
2
Wy iy (A = A, précédemment définit)
34

LS 141, 9% a5
T 08087}~ UE7

S; : Espacement maximal trouvé pour A,
by =a (épaissenr du trumeadu)
Ay zMax Ay, Ay}

Afnl

1y * lalecture des contraintes moyennes se fait directements
au milieu de chaque trumeau dans ETABS
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