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RESUME

Ce projet consiste principalement en I’étude dynamique d’une structure (R+6+2S/Sol)
contreventée par voiles.

La structure est implantée a CHLEF, zone de sismicité élevée (zone I11). L étude est
conformée aux Regles Parasismiques Algéeriennes 99 modifiées en 2003

Le dimensionnement ainsi que le ferraillage des éléments ont été fait conformément
aux regles de conception et de calcul des structures en béton armé (CBA93), en appliquant le
BAELO91.

SUMMARY

This project consists mainly in dynamic analysis of a structure (R+6+2S/Sol) with
shear walls.

The structure is located in CHLEF which is characterized by a high seismic activity
(zone 11). The study is carried out regarding the Algerian seismic code (RPA99 modified in
2003).

The structural elements dimension and their reinforcement were carried out according
to the Algerian reinforced concrete code (CBA93) and the limits states of reinforced concrete
(BAEL91).
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Notations

A : coefficient d’accélération de zone.

A, : section d’armature longitudinale.

Anin - section d’armature minimale déterminée par les reglements.

Ar : section d’armature de répartition.

At : section d’armature transversale.

A : section d’armatures tendue.

A’ : section d’armature comprimée.

Br : section réduite du béton.

Cp : facteur de force horizontale.

Cs : coefficient de sécurité.

D : coefficient d’amplification dynamique.

E : module de déformation longitudinale.

Eij : module de déformation longitudinale instantanée.

Eiv : module de déformation longitudinale différée.

G : action permanente .

H : hauteur .

I : moment d’inertie.

J : action permanente avent mise en place des cloisons.

L : longueur.

Le : longueur en élévation.

Ln : entre axe des nervures.

M : moment fléchissant.

Mj : moment fléchissant sous charge permanente avant mise en place des cloisons.

Mser : moment fléchissant d’état limite de service.

Mt : moment fléchissant de travée.

M, : moment fléchissant d’état limite ultime de résistance.

M; : moment par rapport aux armatures tendues ; coefficient de Pigeaud.

M, : coefficient de PigeaudM,;, : moment suivant le sens 2-2

M3 : moment suivant le sens 3-3.

N : effort normal.

Npp : effort normal di au poids des poutres principales.

Nps : effort normal di au poids des poutres secondaires.
ser - ffort normal d’état limite de service.

N, : effort normal d’état limite ultime de résistance.

P : poids propre ; périmétre.

Q : action variable quelconque ; facteur de qualite.

R : rayon ; coefficient de comportement de la structure.

S : surface.

T : effort tranchant

Ty : période fondamentale dans le sens x-x.

Ty : période fondamentale dans le sens y-y.

Uc : périmétre du contour.

V : action sismique ; effort horizontal.



W : poids total de la structure.

a:
b:

longueur ; distance ; dimension.
largeur.

by : largeur de la nervure.
b, : largeur de poteau.

C:
d:
e:

enrobage.
hauteur utile.
excentricité ; espacement.

f : fleche.
fue : contrainte caractéristique du béton a la compression.

fe

- limite élastique d’acier.

fij - contrainte caractéristique du béton a la traction.

g:
h:
he
h1

Iy
|’
lo

giron de la marche.
hauteur.

. hauteur libre.

: hauteur de la zone nodale.
: nombre des jours.
- longueur ; distance.
: longueur de flambement.
- la petite dimension du panneau de la dalle.
: la grande dimension du panneau de la dalle.
: longueur de la zone nodale.
: longueur libre.

Qeq : Charge linéaire equivalente.

q

: charge linéaire.

Oser - Charge linéaire d’état limite de service.
gu : charge linéaire d’état limite ultime de résistance.

O>3 0 m=R Q< X ~

o yng A q <€ F

: période.

- abscisse.
: ordonnée.
: Angle, coefficient sans dimension.
. Coefficient partiel de sécurité, rapport des moments.
: Coefficient sans dimension, coefficient de pondération.
: Coefficient de réponse.
: Coefficient de fissuration relatif, facteur de correction d’amortissement.
: Elancement mécanique d’un élément comprimé, coefficient sans dimension, rapport des
imensions.
: Moment réduit.
: Coefficient de poisson.
: contrainte de béton ou d’acier.
: Contrainte tangentielle ou de cisaillement.
: Coefficient de pondération.
: Pourcentage d’amortissement critique.
: Coefficient de réduction, espacement des armatures transversales, déplacement.
: Diamétre d’armature transversale ou treillis soudés.
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Introduction général :

Bétir a toujours été I’un des premiers soucis de I’homme et I’une de ses occupations
majeurs. A ce jour, la construction connait un grand essor dans la plupart ses pays, et tres
nombreux sont les professionnelles qui se livrent a cette activité.

Cependant, si le métier peut étre considéré parmi les plus anciens exercés par I’hnomme, il
faut reconnaitre qu’il leur a fallu au cours des derniéres décades, s’adapter pour tenir compte
de I’évolution des constructions, mais surtout des nouvelles techniques qui permettent une
fiabilité maximum de la structure vis-a-vis des aléas naturels tel que les séismes.

Une structure doit étre calculée et congue de maniere a ce qu’elle reste apte a I’utilisation
pour la quelle elle a été prévue, compte tenu de sa durée de vie envisageée et de son codt :

e Elle ne doit pas étre endommagee par des événements, tel que : les explosions, les
chocs ou autre phénomene.
e Elle doit résister a toutes les actions et autres influences et qu’elle ait une
durabilité convenable au regard des codts d’entretien.
Pour satisfaire les exigences enonceées ci-dessus, on doit :

Choisir convenablement les matériaux, définir une conception, un dimensionnement et des
détails constructifs appropriés, et spécifier des procédures de contrdle adaptées au projet
considéré, au stade de la conception, de la construction et de I’exploitation. Pour ce faire, il
faut impérativement respecter les normes et les regles en vigueur qui sont propre a chaque

pays.
Dans le cadre de ce projet nous avons procédés au calcul d’un centre commercial en

R+6 avec deux sous-sol ayant un contreventement mixte (poteaux/voile) implanté dans la
commune de Chlefqui est une zone de forte sismicité (zone I11).

I.1-Présentation de I’ouvrage :

L'ouvrage a étudier est un centre commercial. Il est composé de deux sous-sol, d’un rez-
de-chaussée et de 6 niveaux; Il est implanté dans la commune de Chlef (wilaya de Chlef). La
structure du batiment présente une régularité en plan et en élévation.

La structure du projet est en portiques associés a des voiles, ce qui offre un
contreventement mixte.
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1.1-Description géométrique :

Tableau I. 1 : Caractéristiques géométriques de la structure.
Longueur totale du batiment 23,60m

Largeur totale du batiment 26,30m

Hauteur totale du batiment (sans

acrotere et locale a machine) 35,00m
Hauteur des deux sous-sol 6,00 m
Hauteur du RDC 4,50 m

Les étages courants 3,50 m

1.2-Données du site :

-Le batiment est implanté dans une zone classée par le RPA99/version 2003 comme zone de
forte sismicité (zone I11).

- L'ouvrage appartient au groupe d'usage 1B.
- Le site est considéré comme meuble (S3).

- Contrainte admissible du sol a,= 1,4 bars.

1.3- hypotheses de calcul:
Pour mener I’étude de notre projet, les hypothéses de calcul adoptées sont :

-La résistance a la compression a 28 jours f.,g = 30 MPa.
-La résistance a la traction f,,g = 0,6 + 0,06f.,5 =2.4 MPa

-Eij =110003/f.; = 34179,557 MPa.
-E\j=37003/f,; = 11496,760MPa.
-fe = 400 MPa

1.2-Conception de I’ouvrage :
2.1- Les contreventements :

L’ouvrage en question rentre dans le cadre de I’application du RPA 99 (version 2003). Et
puisqu’il ne répond pas aux conditions de l'article 1-b du RPA99/version 2003, et qu’il
dépasse deux niveaux (8m), on opte pour un contreventement mixte avec justification
d’interaction portique - voile. Pour ce genre de contreventement il y a lieu également de
verifier un certain nombre de conditions :
>>Les voiles de contreventement ne doivent pas reprendre plus de 20% des
sollicitations des aux charges verticales.
>>Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les portiques
proportionnellement a leurs rigidités relatives ainsi qu’aux sollicitations résultant de
leur interaction a tous les niveaux.

>[2<
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>>[_es portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales,
au moins 25% de I’effort tranchant de I’étage.
2.2- Les plancher :

Ce sont des éléments séparant deux niveaux successifs dans une construction et recueillant les
surcharges de fonctionnement du batiment, ilsont d’autres fonctions trés importantes relatives
au confort thermique et acoustique.
En ce qui concerne les types de planchers employés dans notre structure, nous allons opter
pour :
2. a -Plancher acorps creux (20+5) : Les poutrelles sont coulées in situ avec les poutres et la
dalle de compression du plancher.
On a opté pour ce type de plancher pour les raisons suivantes :

>>Facilité de réalisation.

>>Réduire le poids du plancher et par conséquence I’effet sismique

>>Economie dans le colt de coffrage (coffrage perdu constitue par les poutrelles et les

Ccorps creux).

2. b- Plancher dalle pleine :utiliser pour le plancher du sous-sol.

2.3- Les escaliers :

Ce sont des éléments constitué d’une suite réguliere de plans horizontaux (marches et paliers)
qui permettent I’acces entre les étages, ils sont constitués en béton armé et en mortier.

Dans le cas de notre projet, la cage d’escalier comporte trois volées dont deux volées ont
le méme schéma statique appuyées d’un coté et encastrée de I’autre, et la troisieme volée est
encastrée dans les deux cotés dans le voile.

2.4- Le revétement :

= Enduit en ciment et en platre pour les murs et les plafonds.

= Revétement en carrelage pour les planchers.

= Revétement par étanchéité multicouche pour les planchers terrasses.
2.5- La macgonnerie :

Les murs extérieurs sont constitués par double parois a brique creuses, avec uneépaisseur de
(10+15) cm sépareés par un vide de 5 cm.

Les murs intérieurs sont constitués en simple parois de 10 cm d’épaisseur.

2.6- Les fondations :

Le rapport de sol relatif au terrain, indique que le sol en place est de gros éléments sans
limons et argilesdoncla transmission des charges par la superstructure en sol est assurée par
un radier général.

2.7- L’ascenseurs :

C’est un appareil automatique élévateur installé, comportant une cabine dont les dimensions

et la constitution permettant I’acces des personnes et de mateériels.
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1.3- Caractéristiques mécaniques des matériaux :
3.1- Introduction :

Les matériaux de structure jouent incontestablement un réle important dans la résistance
des constructions aux séismes. Leur choix est souvent le fruit d'un compromis entre divers
critéres tel que; le codt, la disponibilité sur place et la facilité de mise en ceuvre du matériau,
prévalent généralement sur le critere de résistance mécanique. Ce dernier et en revanche
décisif pour les constructions de grandes dimensions.

3.2- Le béton:

Le béton de ciment présente des résistances a la compression assez élevées, de I’ordre de
25 a 40MPa, mais sa résistance a la traction est faible, de I’ordre du 1/10 de sa résistance a la
compression.

3.2-a-Les composants du béton :

On appelle béton le matériau constitué par le mélange, dans des proportions convenables de
ciment, de granulats et d’eau.

e Ciment:
Le ciment est un liant qui joue un rdle important entre les produits employés dans la
Construction.

e Granulats:
Les granulats comprennent les sables et les graviers.

e Sables:

Les sables sont constitués par des grains provenant de la désagrégation des roches. La
grosseur de ces grains est généralement inférieure a’ 5mm. Un bon sable contient des grains
de tout calibre mais doit avoir d’avantage de gros grains que de petits.

e Graviers:

Ils sont constitués par des grains rocheux dont la grosseur est généralement comprise
entre 5 et 25 mm. lls doivent étre durs, propres et non gelives. Ils peuvent étre extraites du lit
de riviere (matériaux roulés) ou obtenus par concassage de roches dures (matériaux
CoNcasses).

3.2-b-Dosage du béton:

Le dosage du béton est le poids du liant employé pour réaliser un métre cube de béton.
Dans notre ouvrage, le béton est composé de granulats naturels dosés a 350 kg/m?. Ce
dosage est destiné a offrir les garanties de résistance souhaitée, et présenter une protection
efficace de I’armature.
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3.2-c-Résistance mécanique du béton :

e Résistance a la compression :

La résistance caractéristique a la compression du béton fg; a j jours d’age est déterminée a
partir d’essais sur des éprouvettes normalisées de 16cm de diameétre de 32cm de hauteur. On
utilise le plus souvent la valeur a 28 jours de maturité : f.,g. Pour des calculs en phase de
réalisation, on adoptera les valeurs a jjours, définies a partir de f,,g par:

- Pour des résistances f.,s< 40MPa :
z :0,83]. f.28 Sij <60 jours

fcj =

fej= 1,1 fios si j > 60 jours

- Pour des résistances f.,g> 40MPa :

_ j .. .
foj = I 0+0’95ij28 Si j <28 jours
fcj =

fej= fez si j > 28 jours

«_f gl J s =40 MPa

1.1 foml
__l—l-_'-—_———_—__
fczs"'

28 60 1 (jours)

Fig 1.1 : Evolution de la résistance f; en fonction de I’age du béton

e Résistance a la traction :
La résistance caractéristique a la traction du béton a j jours, notée f;;, est

conventionnellement définie par les relations :

£5=0,6+006f;  Si fi5< 60MPa.

ftj = 0,25?1/1:_(:] Si fC28> 60MPa
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[ OIPa)
5.1
42
3,0
1,8
20 40 60 20 _
foy OIPa)

Fig 1.2 : Evolution de la résistance du béton a la traction f; en fonction de celle a la
compressionf ;.

e Module de déformation longitudinale :

On distingue le module de Young instantane Eij et différé Evj. Le module instantané est
utilisé pour les calculs sous chargement instantané de durée inférieure & 24 heures. Pour des
chargements de longue durée (cas courant), on utilisera le module différé, qui prend en
compte artificiellement les déformations de fluage du béton. Celles-ci représentent
approximativement deux fois les déformations instantanées, le module différé est pris égal a
trois fois le module instantané: Eij = 3Evj.

Le module de Young différé du béton dépend de la résistance caractéristique a la
compression du béton.

E\j =3700 3/f.; si fi2e<60MPa.
Evj =4 400 3/f.; si- fe2> 60MPa, sans fumée de silice.
E.j =6 100 (f¢;) si f.6> 60MPa, avec fumée de silice.
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Evj (MIPa)

25 000 + ]
i avec fumeée i

20 000+ E de sihice 1
sans fumée |

15 000+ de silice |
: i

10 000§
| I

20 40 60 80 fo (MPa)

Fig 1.3 : Evolution du module de Young différée en fonction de la résistance
caractéristique a la compression du béton f;

e Coefficient de poisson :
Le coefficient de poisson sera pris égal a 0 pour un calcul de sollicitations a ’'ELU et a v=
0.2 pour un calcul de déformations a I’ELS.

e Contraintes limites :
a. Etat limite ultime :
e Contrainte ultime de béton :

Pour les calculs & I’ELU, le comportement reel du béton est modéliseé par la loi parabole-
rectangle sur un diagramme contraintes= déformations donné dans la figure 1.4 avec :

— 920,
Sbcl 2 %o

3,5 %o si f.; <40 MPa

m
I

bcl (45] 0'025fcj) %o Si fc]'> 40MPa
- la valeur de calcul de la résistance en compression du béton f;,,, est donnée par:

fbu Y

Ou:

- le coefficient de sécurité partiel y,vaut 1,5 pour les combinaisons durables et 1,15 pour les
combinaisons accidentelles.

- 1 est un coefficient qui tient compte de la durée d’application des charges :
u =1 si la durée est supérieure a 24h

u = 0,9 si la durée est comprise entre 1h et 24h
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p = 0,85 dans les autres cas.

SN R 0 P A B
’ 0.7,

2 %o 3,5%o0 € be

Fig 1.4 : Diagramme contrainte déformation de calcul a I’ELU

b. Etat limite de service :

Les déformations nécessaires pour atteindre I’ELS sont relativement faibles et on suppose
donc que le béton reste dans le domaine élastique. On adopte donc la loi de Hooke de
I’élasticité pour écrire le comportement du béton a I’ELS, pour des charges de longue durée
Ep = Eyj et v=0,2. La résistance mécanique du béton tendu est négligee. De plus, on adopte en
général une valeur forfaitaire pour le module de Young du béton égale a 1/15 de celle de
I’acier.

4
Opplbipal

Ohe

0/
¥ Ebe /00

Fig 1.5 : Diagramme du béton a’ I’ELS.
La contrainte limite de service en compression du béton est limitée par :
Opc<0pcAVEC :Gp = 0.6 fi25
3.3-L’acier :

L’acier présente une trés bonne résistance a la traction (et aussi a la compression pour des
élancements faibles), de I’ordre de 500MPa, lorsqu’un traitement n’est realise, il subit les
effets de la corrosion. De plus, son comportement est ductile, avec des déformations trés
importantes avant rupture (de I’ordre de la dizaine de %o).
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3.3-1-Caractéres mécaniques :

On notera qu’un seul modeéle est utilisé pour décrire les caractéres mécaniques des
différents types d’acier. Ce modéle étant fonction de la limite d’élasticité garantie f.. Les

valeurs de la limite d’élasticité garantie fe sont présentés dans le tableau 1.1 suivant :

Tableau I. 2 : valeurs limites de la contrainte limite d’élasticité de I’acier

type Nuance fe (MPa) Emploi
Emploi courant.
_ FeE22 215 _ _
Ronds lisses Epingles de levage des piéces
FeE24 235 _
Préfabriquees
Barres HA FeE40 400 _
Emploi courant.
Typelet2 FeES0 500
Fils tréfiles HA FeTE40 400 Emploi sous forme de barres
Type 3 FeTES0 500 droites ou de treillis.
Fils tréfiles lisses | TL50 ®> 6mm 500 Treillis soudés uniquement emploi
Type 4 TL50 ®<6mm 520 Courant

3.3-2-Contrainte limite :
e Etat limite ultime :

Le comportement des aciers pour les calculs & IPELU vérifie une loi du type

élastoplastique parfaite, comme décrit dans la figure suivante :

r

h

Os
fe A B
Ys
Allongements
fo
-10 %0 E,
. f, 10 %0 -
€ B €g
Raccourcissements
B’ A’
G's

Fig 1.6 : Diagramme contrainte-déformation de calcul de I’acier a I’ELU.

Avec : o,=To/ ys
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€0s— 08/Es Es=200000 MPa.
vs - coefficient de sécurité = (1 cas situation accidentelle; 1.15 situation durable)
6= 348 MPa
e Etat limite de service :
On ne limite pas de la contrainte de I'acier qu’en cas d'ouverture des fissures :

v" Fissuration peu nuisible : pas de limitation.

v Fissuration préjudiciable :c,; <o = min (gfe, 110 \/ﬁftj). o
v' Fissuration trés préjudiciable :o,; <6 =min (éfe, 90 \/ﬁftj).
v

n:coefficient de fissuration (=1 pour les Ronds lisses, =1.6 pour les Hautes
adherences).
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11.1-PRE-DIMENSIONNEMENT DES DIFFERENTS ELEMENTS
11.1.1- Pré dimensionnement des planchers :
1.1 -Planchers a corps creux :

Connaissant la flexibilité et la rigidité du plancher, la verification de la fleche est inutile, il suffit
que la condition suivante soit vérifiée :

%‘ > 2215 ht : Hauteur totale du plancher
' Avec :
530 ) .
hy= 755 = 23,55cm L : Portée maximale de la poutrelle entre nus

20 cm : épaisseur du crops creux
5cm : épaisseur de la dalle de compression
On adopte un plancher a corps creux de hauteur ht = 25 c¢m, soit un plancher (20+5) cm.
1.2-Dalle pleine du sous-sol :

ht=250m:{

Pour déterminer I’épaisseur de la dalle pleine, on prend le panneau ayant la plus grande surface.
Ce type d’élément travail essentiellement en flexion, son épaisseur dépend aussi bien des
conditions d’utilisation que des vérifications de résistance.
2. a-Résistance au feu :

e e=7cm; Pour une heure de coup de feu ;

e e=11cm; Pour deux heures de coup de feu ;

e e=17,5cm; Pour quatre heures de coup de feu.

Onprend:e=15cm
2. b-1solation acoustique :
Selon les régles techniques CBA93 en vigueur en Algérie, I’épaisseur du plancher doit étre
supérieure ou égale a 13 cm pour obtenir une bonne isolation acoustique.
La nature méme du bruit joue un réle dans I’épaisseur de la dalle comme suit :
e 2500e = 400kg/m?* = e =16 cm;
e 2500e =350 kg/m? = e =14 cm.

On prend : e =15 cm.
2. c-Résistance a la flexion :
La hauteur de la dalle e est donneée par :
e (Cas d’une dalle reposant sur deux appuis (porte suivant un sens) :

a= L_x <04
Ly~ "~
Ly Ly
g <e < %
e Cas d’une dalle reposant sur trois ou quatre appuis (porte suivant deux sens) :
04<a <1
Lx Lx
{% <e < E,Avec Ly <L,
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Pour notre cason a: Lx =520 cmet Ly = 630 cm

Lx 520
a = E— ﬁ_0’82 > 0,4
Donc notre panneau travail dans les deux sens
520 520
=0 <e < 70 - 10,6 <e < 13,25;0nprend :
e=15cm.

2. d-Condition de fleche :
Nous devons vérifierque: F__ <F

* Fo < L si la portée L est au plus égale a 5 m.
500
Frax < L +05 si la portée L est supérieure a 5 m.
1000

Pour ce faire, on considére une bande de dalle de largeur b =1 m.
Dans le cas de poutre isostatique avec une charge uniformément répartie, la fleche maximale est
donnée par :
_ bqgL*
™ 384 EI
Avec:
F.ax - fleche maximale du plancher.

L : portee du plancher = 6,40m
e : épaisseur du plancher.
q : charge uniformément repartie déterminé a I’ELS.

E : module d’élasticité différée du béton.
3
I : moment d’inertie de la section | = bliz .

F=_“ Lo05=114cm. E = 34179,55 Kg/cm?
1000

Les charges revenant a celle-ci sont les suivantes : (Plancher le plus charger voir descente de
charge)

Charge permanente G = 673 Kg/m2,

Charge d’exploitation Q = 100 Kg/m2.
q=(G+Q)xb = q=773Kg/m

5 L 4 L4
max:q7§1.75cm :ez(L)lls
384 EI 5.6Eb
> 7.73x 640*
D’ou: e ( : J? = e>8.78cm.
5.6x3417955%x100

)2 ]¢
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11.2-Evaluation des charges et des surcharges :
2.1-Les planchers :
1. 1-plancher terrasse inaccessible :

protection en sravillon ronales

etancheite mroalticonache

beton forzxmme de pente
isolation lisge
dalls en beton arme

plarncher terrassa enduait de platre

Tableau I1.1: descente des charges du plancher terrasse

Eléments Epaisseur | Poids volur;wique Poids surfazciques
(cm) (KN/m?) (KN/m?)
Protection gravillon 5 20 1
Etanchéité multicouche 2 6 0.12
Isolation thermique 4 4 0.16
Papier Kraft / / 0.09
Béton en pente (1.5%) 8 22 1.76
Film polyane / / 0.1
Corps creux + table de
com ; / / 3.3
pression
Enduite platre 2 10 0.2
G 6.73 KN/m?2
:




Chapitre Il Pré-dimensionnement et descente de charges

1.2Plancher courant en corps creux :

revetment en carrelage

mortie de pose

Y ] ' lit de sable
e 1 / '
E |

i | o L B P T ol L T TR

dalle en beton arme
enduit en platre

plancher etage courant = t de mortie

Tableau I1.2: descente des charges du plancher courant en corps creux

. Poids Poids
. Epaisseur . .
Eléments (cm) volumique surfaciques
(KN/m°) (kN/m?)
Carrelage 2 22 0.44
Mortier de pose 2 20 0.4
Corps creux + _table / / 33
de compression
Cloison de
distribution / / !
Enduit en platre 2 10 0.2
e 5.34 KN/m?
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1 .3-Plancher courant en dalle pleine :

Tableau 11.3: descente des charges du plancher courant en dalle pleine

. Poids . .
, Epaisseur . Poids surfaciques
Eléments (cm) volumlgue (kN/m?)
(KN/m?)
Carrelage 2 22 0.44
Mortier de pose 2 20 0.4
Dallee B.A / / 4
Cloison de distribution / / 1
Enduite en platre 2 10 0.2
GT 6.1  kN/m?2

2.2-Maconnerie
2.1- Mur extérieur en double cloison :

Tableau 11.4: descente des charges des murs extérieurs

, Epaisseur Pouzls Poids surfacique
Eléments (cm) voluml%ue KN/
kN/m

Enduit en ciment 2 18 0.36
Brique creuse 15 9 1.35
Vide 5 / /

Brique creuse 10 9 0.9
Enduit en platre 2 10 0.2

Gwm 2.81 KN/m?

2.2- Mur intérieur :

Tableau I1.5: descente des charges des murs intérieurs

Eléments Epaisseur | Poids volumique | Poids surfacique
(cm) KN/m® KN/m?
M_a(;onnerle en 10 9 0.9
brique creuse
Enduite ciment 18 0,36
Enduite en platre 10 0,2
Gwm 1,46 KN/m?2
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3.1-Charges d’exploitation Q :

Tableau 11.6: les charges d’exploitation

Eléments Surcharges (kN/m2)
Pla_mcher te_rrasse 1.00
(inaccessible)
Plancher ét t
ancher e age couran 5.00
(accessible)
Plancher dalle pleine 2,50
Escalier 2,50
Acrotére 1,00

3.2- Acrotére :

10 cm 10cm

I

Forme en pente

wig wog

60 cm

Goulttiere

Fig I1.1: Acrotere

Surface :

S acrotere = S1+ Sz + S3= (0,60 x0, 10) + (0,08 x 0,10) + ((0,10 x0,0 2) /2) =0,0690 m?
Charge permanente :

go=Sxp avec p=25 kN/m?3

go=10,0690 x 25 = 1,725 kN/ml

3.3-Pré dimensionnement des poutres :

Nous avons deux types de poutres :
Poutre principale : L = 6,4 m

On trouvera deux types de poutres { Poutre secondaire : L = 5,3 m
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Selon le B.A.E.L.91, le critére de rigidité est comme suit :

L <h, < L ( ht : hauteur totale de la poutre
15 10 b : largeur de la poutre
0.4d <b =<0,8d Avec :< L : portée libre entre axes d'appuis
T)t <3 L d : hauteur utile
Et selon le R.P.A 99(version 2003) on a :
b>=20cm
h > 30cm
h
> <4

3.1-Poutres principales :

Lo =640cm_ [4266cm<h, <64cm |216cm<b<432cm
d=09h h, =60cm b=40cm
Verification des conditions de I'RPA :
b>20cm - b =40 =20 - condition vérifiée
h>30cm - h =60 =30 — condition vérifiee
h

h
3 < 4 - 3 =15 <4 - condition verifiee

Donc on prend (40 X 60) cm? comme section des poutres principales
3.2-Poutres secondaires :

L =5300m:> 3533cm<h <53cm (16,2cm<b<32,4cm
d=09h, h,=45cm b=30cm

b>20cm — b =302=20 - condition vérifiée

h>30cm - h=50 >30 - condition vérifiee

h h .. s s
3< 4 - 5= 1,67 <4 - condition verifiée

Donc on prend (30 X 45) cm? comme section des poutres secondaires
3.3-Pré dimensionnement des poteaux :

Le calcul est basé sur la section du poteau le plus sollicité.

La section afférente est la section résultante de la moitié des panneaux entourant le poteau.
Le pré-dimensionnement des poteaux s’effectue a I’ELU sous charges verticales engendrant une
compression centrée. D’aprés I’article B.8.4.1 du CBA 93, I’effort normal agissant sur un
Poteau doit étre plus égal a la valeur suivante :

Br.fc28 A.fe
Ny<a (W) + (?)

Et d’apres les regles du BAEL91 qui préconisent de prendre la section réduite B; :
Br> B Nu/ ((foc/0.9) +0.85 (felys) (A/By) ; telle que B, correspond a la section réduite du poteau en
(cm?).

RERS
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3.3.1- Loi de degression de la surcharge d’exploitation :

On utilise la méthode de dégression des surcharges d’exploitation en fonction du nombre
d’étages. Soit Q0 la surcharge d’exploitation sur la terrasse du batiment et Q1,Q2,Q3, ... .Qn les
surcharges d’exploitation relatives aux planchers 1,2,...,n qui sont numérotés a partir du

sommet du batiment.
On adoptera pour le calcul des sections des poteaux les surcharges d’exploitation suivantes :

Sous terrasse ... Q0

Sous étage 1 ... vevves e e e .. Q0 + Q1.
Sous étage 2 ... e v, Q0 +0,95 (Q1 + Q2).
Sous étage 3 ... e veiiee e, Q0 +0,90 (Q1 + Q2 + Q3).
Sous étage 4 ..o e v vee e, Q0 + 0,85 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4).
SOUS LAGE T v e vve e ee e Q0+ 32+ "(Q1+Q2+ . +Qn) Pourn =5
n
Tableau 11.7 : Dégression des charges d’exploitation
Niveau Dégression des charges par niveau Lacharge
J gesp (KN/m2)
06 Nqg0=1,00 1
05 Nql=g0+ql 6
04 NQg2=q0+0,95 (q1+q2) 10,5
03 Ng3=q0+0,9 (g1+g2+q3) 14,5
02 Ng4=q0+0,85 (q1+g2+q3+qg4) 18
01 Ng5=q0+0,8 (q1+g2+q3+q4+qg>5) 21
R.D.C Ng6=q0+0,75 (q1+g2+q3+q4+q5+Q6) 23,5
ler
S.éOL Ng7=q0+0,71 (g1+qg2g3+qg4+q5+q6+q7) 25,85
2|em
S.SOL Nq8=g0+0,69 (q1+g2+q3+q4+g5+q6+q7+Q8) 28,6

3.3.2-La surface afférente du poteau :

Le poteau le plus sollicité dans notre structure se trouve dans le centre
On choisit 3 types de coffrage :

Type 1: S/SOL et le RDC

Type 2 : du 1% au 3°™ étages

Type 3° du4°™ au 6™ étages
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6,8 5,6
5= (2

2 2
S=33,17m?

|
|
|
|
6,80/2 }

gl ]
5,60/2

|
i
[

5,60/2 : 5,10/2

Figll.2 : la surface du poteau

) (5,6+5,1>
\2 772

3.3.3 -Les efforts de compression due aux charges permanentes Ng :

Gpprincipate = (34 +2,8)0,4x 0,6 x 25 = 37,2 Kn
Gp.secondaire = (2,8 + 2,55)x 0,3 x 0,5 x 25 = 20,06 Kn
Giorrasse = (6,73) x33,17 = 223,23 Kn
G(RDC,E.courant) = (5,34) x7x 33,17 = 1239,89 Kn
Gss = (6,1)x 33,17 = 202,33 Kn

Giotar = (37,2 +20,06) x9 + 223,23 + 1239,89 + 202,06 = 2180,52 Kn
Q =28,6x33,17 = 948,66 Kn

Majoration des efforts : On doit majorer les efforts de 10 %
NG = 1,1x2180,52 = 2398,57 KN

NQ = 1,1x948,66 = 1043,52 KN

Nu = (1,35x2398,57) + (1,5 x 1043,52) = 4803,34 KN
3.3.4-Détermination de la section du poteau (a. b) :

3.4.1-Détermination de "a™
1. a-Verification de flambement :
On doit dimensionnement les poteaux de telle fagon qu'il n’y ait pas de flambement c'est-a-dire

A< 50

A .
[

w[=

L, 07L,
.-

( Lf : Longueur de flambement
i :Rayon de giration
Avec < B : Section des poteaux

A L'élancement du poteau

centre de gravité et perpendiculaire au plan de flambement

BEDE

\

I : Moment d'inertie de la section par rapport a un point passant par son
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B=a.b
I b.a®
12
3 2
=22 :\/5:0,28%
12.ab V12
Ona:Ly=3m;
L;=0,7x3=210cm
k:iz 210 s50:>a2—210 =14,53cm
I 0,289 0,289,50
Onprend: a=50cm
A =0,700/i = === = 14,53 <50 .c..c e e o ... Condition vérif iGe.

1.b-Détermination de b :
Selon les regles du B.A.E.L91, I'effort normal ultime N, doit étre :

N, <a| Drfes  p To
039Yb9 Ys

fc28 = 30MPa; Fe = 400MPa; yb=1,5; ys =1,15
Br= (a—2)(b—2)cm2

Br: Section réduite

Br= (50—-2)x (b—2) = 48x(b—2) cm?

As = Section d'armature longitudinale

As =0,9% Br ... ... ... ... ... Zone (I11])

As =0,9% [48(b — 2)] = 0,432(b — 2) cm2

a : étant un coefficient fonction de A.

L
A<50=>— = 210 =145350
i 028950
0.85 0.85
a= = =0,82
1+0,2(%)2 1+0.2(1“3'&_f’3)2

N, <08 48(0-2)30  0432b-2)400]_ 0 o
09.15.10 115.10

Onprend:b=50cm
Vérification des conditions du R.P.A 99(version 2003):
4.1-Choix de la sexions des poteaux :

Tableau 11.8 : Choix des sections des poteaux

Niveau (axb) cm?
6 (40 x 40)
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5 (40 x 40)
4 (40 x 40)
3 (45 x 45)
2 (45 x 45)
1 (45 x 45)
o

4.2- Pré dimensionnement des voiles :

Les voiles sont des éléments rigides en béton armée destinés a reprendre une partie des
charges verticales mais aussi principalement d’assuré la stabilité de I’ouvrage sous I’effet des
charges horizontales dues au vent et au séisme.

Le R.P.A. 99/2003 considere comme voile de contreventement les voiles satisfaisant les
conditions suivantes :
2. a-Pour Sous-sol :

he
Ne h 300
{eZmax<22,15) m . > i Se > > —e >13,63cm
L>4eeteyy=15cm
2. b-Pour RDC :
h
e, h 450
L > 4eetey, =15cm
2. c-Pour les étages :
h
Ne h 350
{eZmax(zz ,15> m e > ﬁ Se > > —e >1590cm
L >4eetey, =15cm

Avec :

L : Longueur du voile

e : Epaisseur du voile

h. : Hauteur d’étage

On adopte des voiles d’épaisseur e = 20 cm.

11.3-Tableau récapitulatif :

Le tableau suivant resume les sections des poutres (principales et secondaires), poteaux
ainsi que I’épaisseur des voiles calculés pour les différents niveaux de la construction :

Tableau 11.9 : Sections des poteaux, poutres et épaisseur des voiles

Niveau Section de Section de poutre Section de poutre Epaisseur des

poteau (cm?) principale (cm?) secondaire (cm?) voiles (cm?)

RETRRS
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2®Ms/sol | 50X 50 40 X 60 30 X 45 20

1% s/sol | 50X 50 40 X 60 30 X 45 20

R.D.C. 50 X 50 40 X 60 30 X 45 20

01 45 X 45 40 X 60 30 X 45 20

02 45 X 45 40 X 60 30 X 45 20

03 45 X 45 40 X 60 30 X 45 20

04 40 X 40 40 X 60 30 X 45 20

05 40 X 40 40 X 60 30 X 45 20

06 40 X 40 40 X 60 30 X 45 20
Terrasse / 40 X 60 30 X 45 /
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111.CALCUL DES PLANCHERS :
I11.1-Introduction :

D’une facon appropriée, le plancher est une surface ou une aire séparant deux niveaux ; cette
surface sert non seulement a supporter les efforts horizontaux mais elle porte aussi les charges et les
surcharges de la structure et d’autre part et plus important, elle contribue dans I’isolation thermique
et phonique entre les différents niveaux.

!
|

=

)DR16000N60O0NAC

. b

! |
~ T 1
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3] 1

%

< T Il

-

Fig I11. 1 : Schéma d'un plancher a corps creux

Les poutrelles sont des poutres de section en T associées a des planchers. 1ls ont une épaisseur
faible par rapport a leurs dimensions en plan ; leur fonction principale est de résister et supporter les
charges et surcharges afin de les transmettre aux éléments porteurs.

Dans notre structure, on a deux types de plancher :
1-plancher a corps-creux

2-dalle plaine

20 cm : corps creux

Un plancher a corps creux h, =25cm: .
5cm: dalle de compression

h, =25cm
Donc on a des poutrelles de : b, =12cm
h,=5cm

Choix de by : le calcul de la largeur « b » ce fait a partir des conditions suivantes :

b, < ;=) _2b0) b, < (65-12) ;12) =26,5cm

b, = min blél— = blgiiooz64cm

6h, <b, <8h, 30cm<b, <40cm

Soit :b, =26.5cm



Chapitre 111 Calcul des éléments non structuraux

Pour avoir b=2b, +b, = 2x26.5+12=65cm

111.2-Méthode de calcul des poutrelles :

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

2.1-Les conditions d’application de la méthode forfaitaire :
Cette méthode est applicable si les 4 conditions suivantes sont remplies :
1. La charge d’exploitation Q < max (2G ; SKN/m?)
2. Les moments d’inertie des sections transversales sont les méme dans les différentes travées.
3. Le rapport des portées successives est compris entre 0,8 et 1,25
0,8 <li/li+1 < 1,25
4 - lafissuration est considérée comme non prejudiciable.
2.2. Principe de calcul :
Il exprime les moments maximaux en travée et sur appuis en fonction des moments fléchissant
isostatiques "My" de la travée indépendante.

Mo / My Me
A JA VAL A Ay
Travée isostatique Travée hyperstatique

Selon le BAEL 91, les valeurs de My, M;, M, doivent Vérifier les conditions suivantes:
e Mt >max [1,05M0; (1+ 0,3a) MO] — (Mw + Me)/2
e Mt> (1 + 0,3) MO /2 dans une travée intermédiaire
e Mt> (1,2 + 0,3a) MO /2 dans une travée de rive

Mo : moment maximal dans la travée indépendante

Mt : moment maximal dans la travée étudiée

Mw : moment sur I’appui gauche de la travée

Me : moment sur I’appui droit de la travée

a :Q/(G+Q) rapport des charges d’exploitation a la somme des G et Q.

2.3-Valeurs des moments aux appulis :

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

e Cas de deux travées : 0,6Mg
A JAN A
e Cas de trois travées : 0,5Mg 0,5Mg
A A A A
e Cas de plus de trois travées : 0,5Mp 0,4Myg / 0,4M0 0,5My
A A AN I\ A A

2.4- L’effort tranchant :

L'étude de I'effort tranchant permet de vérifier I'épaisseur de I'dme et de déterminer les armatures
transversales et I'épure d'arrét des armatures longitudinales. Le reglement B.A.E.L 91 prévoit que
seul I’état limite ultime est verifié.

M, — M l
_ My =M, 4l
€ l 2
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111.3-Calcul des poutrelles :
Notre construction comporte quatre types de poutrelles, ces poutrelles sont identiques au niveau de
tous les planchers de la construction,

Typel:
) 56om  5i0m  510m  480m 5,70m
Type:02
“ 5.60m > 5.10m >4 5 10m >4 80m >
Type :03

“——stom >+ —=Z4s80m >
Type :04

v

b 5.60m

3.1-Les combinaisons de charge :
Les charges par métre linéaire /mL
1. a-Plancher RDC /etages courants :

G =5,34.0,65 =3,47 KN/mL Qu=1,35G +1,5Q = 9,55 KN/mL.
Q=5.0,65=3,25KN/mL Qser= G+Q = 6,72 KN/mL.

1. b-Plancher terrasse :

G =6,73.0,65 =4,37 KN/mL Qu =1, 35G+1,5Q = 6,88 KN/mL.
Q =1.0,65 = 0,65 KN/mL Qser= G+Q =5,02 KN/mL.

3.2-Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :
e La charge d’exploitation Q < max (2G, SKN/m?)
a- Plancher RDC/ étages courants : G =5,34 KN/m2, Q =5 KN/m?

Q=5KN/m2<2G =10,68 KN/m2...........ceuvee.... condition vérifiée
b- Plancher terrasse: G =6,73 KN/m2, Q =1 KN/m?
Q=1KN/m2<2G =13,46 KN/m2.........c..ceuvee.nne. condition vérifiée
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e Les moments d’inerties des sections transversales sont les mémes dans les différentes

travées en continuité.............ccooeivie i e e iee e e eeee. .2 CONdition Vérifiée
e Les portées successives sont dans un rapport en travée 0,84 a 1,25............. condition
verifiee

e La fissuration est considérée comme non préjudiciable

111 .4-Exemple de calcul :
4 .1- Plancher RDC / étages courants :

Type: 01
(1 (2) (3) (4) (5) (6)
AN AN N N AN AN

5,60m 5,10m 5,10m 4. 80m 5,70m
B e . e e e i I —

1.1-Moments isostatiques :
Avec : L1,=5,60m, Qi = 9,55 KN/ml.
Qu-? 955X (5,60)?

My = = 37,43 KN.
0 (1-2) 3 3 m
L,3=5,10 m.
Qu-» 955x (5,10)2
My gy = = = 31,04KN.
0 (2-3) 3 3 m
L34=5,10 m.
_ Q- 12 _ 9,55 x (5,10)2 _
Moy 3-4) = g 3 = 31,04 KN.m
Lyg= 4,80 m.
Qu-» 955X (4,80)2
My sy = = = 27.50 KN.
0 (4-5) 3 3 m
Lss =570 m
Qu-» 955x (5,70)2
My e_gy = = = 38,78 KN.
0 (5-6) 3 3 m
Calcule du coefficient o :
a=-2 =—>_=0,483,
0+G  5+5,34
( (1 + 0,3(1)1\/10 = 1,07M0 > 1,05M0
(1,240,3)

M, = 0,63M, pour les travées de rive.

Ik(1+0,3o¢)

2
1+0,30=1,144

1+0,3ax — 0’572
1,2+0,3x — 0,672

M, = 0,53M, pour les travées intermédiaires.
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1.2-Moments sur appuis :
e Moment sur appuis de rive (1let 6) :
M;=0,2My(1-2)= 0,2 X 37,43 = 7,48 KN.m
Mg=0,2My(5-6y= 0,2 x 38,78 = 7,75 KN.m
e Moment sur appuis voisin d’un appui de rive (2 et 5) :
M;=0,5M(-3= 0,5 x 31,04 = 15,52 KN.m
Ms=0,5M4-5y= 0,5 x 27,50 = 13,75 KN.m
e Moment sur appuis intermédiaires (3-4) :
M3;=M, = 0,4M5_4=0,4 x 31,04 = 12,49 KN.m
1.3-Calcul des moments dans les autres traveées :
e Moment sur travée de rive:
max ( 1 05 MO(l -2)» (1+O 3(X)M0(1 2) )
Mt(l—Z): max 9 et
1,2+0,3
(=== My(1-2)
My (1-2)=max (19,45 ; 21 40) 21 40 KN.m
max (l 05. MO(S 6) (1+0 30,)M0(5 -6) )

M1+M2

M5+M6

Mt(5—6): max et 4
1,2+0,3 a

( ) "My (s—6)

\

My (s_6)= max (34,21 ; 22,18) = 34,21 kN.m
e Moment sur travée intermédiaires :

My (2-3y=20,56 KN.m

My (5-4)=22,08 KN.m

My(4-5=17,51 KN.m

15K82 : 13 75
7,48 12 49 ,49 7,75

AR A vﬂ

21.40 20,56 22,08 17,51

34,2

Fig I11. 2 : Diagramme des moments fléchissant
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4-Effort tranchant :

Tw = (Mw —Me)/L+Qu.L /2
Te = (Mw—Me)/L—Qu.L/2
e Travée (1-2):
Tw = (7,48 — 15,52)/5,60 + 9,55.5,60/2 = 25,30 KN
{Te = (7,48 —15,52)/5,60 —9,55.5,60/2 = —28,17 KN

e Travée (2-3):
Tw = (15,52 —12,49)/5,10 + 9,55.5,10/2 = 24,34 KN
{Te = (15,52 — 12,49)/5,10 —9,55.5,10/2 = —23,75KN

e Travée (3-4):

Tw = (12,49-12,49) / 5,10 + 9,55.5,10 / 2 = 24,35KN

{ Te =(12,49-12,49) /5,10 — 9,55.5,10 /2 = —24,35 KN
e Travée (4-5) :

Tw = (12,49 —13,75)/4,80 + 9,55.4,80/2 = 22,65 KN
{Te = (12,49 — 13,75)/4,80 - 9,55.4,80/2 = —23,18KN
{Tw

e Travée (5-6) :
= (13,75 — 7,75)/5,70 + 9,55.5,70/2 = 28,26 KN
Te = (13,75 —7,75)/5,70 - 9,55.5,70/2 = —26,15KN

Calcul des éléments non structuraux

25,30 24,34 24,35 28,26
2?76\7\
23,75 24,35 23,18 26,15
28,17

Fig 111. 3 : Diagramme des efforts tranchants

Pour les autres planchers, les mémes étapes de calcul definies précédemment sont a suivre a (E.L.U

et (E. L.S)
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Tableau I11. 1 : Résultats obtenus ( RDC/étages courants)

E.LU E.LS

Travée | L(m
(m) Mo | Mt | Mw | Me | Tw | Te() | Mo | Mt | Mw | Me

1-2 5,60 | 37,43 | 21,40 | 7,48 | 15,52 | 25,30 | 28,17 | 26,34 | 20,96 | 5,26 | 13,10

01 2-3 5,10 | 31,04 | 20,56 | 15,52 | 15,52 | 24,35 | 23,75 | 21,84 | 17,67 | 13,10 | 8,73

3-4 5,10 | 31,04 | 22,08 | 15,52 | 13,75 | 24,35 | 24,35 | 21,84 | 17,67 | 8,73 | 9,67

4-5 4,80 | 27,50 | 17,51 | 13,75 | 7,75 | 22,65 | 23,18 | 19,35 | 13,02 | 9,67 | 5,45

5-6 5,70 | 38,78 34,21 | 7,75 | 7,48 | 28,26 | 26,15 | 27,29 | 22,84 | 5,45 | 5,26

1-2 5,60 | 37,43 21,40 | 7,48 | 15,52 | 25,30 | 28,17 | 26,34 | 20,96 | 5,26 | 10,92

2-3 5,10 | 31,04 | 20,56 | 15,52 | 15,52 | 24,35 | 23,75 | 21,84 | 17,67 | 10,92 | 8,73

02
3-4 5,10 | 31,04 | 22,08 | 15,52 | 12,41 | 24,35 | 24,35 | 21,84 | 17,67 | 8,73 | 9,67
4-5 4,80 | 27,50 | 17,51 | 13,75| 55 |22,65]| 23,18 |19,35|13,02| 9,67 | 3,87
1-2 5,10 | 31,04 | 22,08 | 6,20 | 15,52 | 24,35 | 24,35 | 21,84 | 17,67 | 4,36 | 10,92
03

2-3 4,80 | 27,50 | 17,51 15,52 | 55 |22,65] 23,18 | 19,35 | 13,02 | 10,92 | 3,87

04 1-2 5,60 | 37,43 13294 | 7,48 | 7,48 | 26,74 | 26,74 | 26,34 | 21,87 | 5,26 | 5,26

Les sollicitations maximales de calcul sont :
Mtravéema = 34,21 KN.m Mtravée,,,, = 22,84 KN.m
ELUY Mappuime = 15,52 KN.m ELS Mappuins = 13,10 KN.m
Tmax = 28,26 KN

1.5-Calcul du ferraillage des poutrelles (& I’ELU) :

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

Pour le calcul du ferraillage des poutrelles on prend le cas le plus défavorable.
Les poutrelles sont des sections en "T" dont les dimensions sont données comme suit :
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27220 sem

0

20cm

12cm

Figlll.4 : section de calcul de la poutrelle

Données :

e Largeurde lasectionen T = 65 cm.

e Largeurdela bg= 12 cm.

e Hauteur de la section hy = 25 cm.

e Hauteur de la section hg= 5 cm.

e Hauteur utile des acierstendus d = 0,9h = 22,5cm
Etona:

e contrainte des aciers utilisés fe = 400 Mpa.
e contrainte du béton & 28 jours fc28 = 30 Mpa.
e Contrainte limite de traction du béton ft28 = 2,4Mpa.
e Fissuration peu préjudiciable.
1.6-Plancher RDC/étages courants :

Pour le calcul de ferraillage, on prend les sollicitations maximales suivantes :
Mtravéemax = 34,21 KN.m
E.L.U Mappuimax = 15,52 KN.m
Tmax = 28,26 KN
1.7-Calcul des armatures longitudinales a (I'E.L.U):
e Entravée:

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 = bhofbc(d — ho/2) = 65x5x17(22,5—5/2) x1073 = 110,5 KN.m

Mtmax = 34,21 KN.m < 110,50 KN.m

Donc l'axe neutre est dans la table de compression. Comme le béton tendu n’intervient pas dans les

calculs de résistance, on conduit le calcul comme si la section était rectangulaire de section
(25x65) cm?
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ANP-H4 - = o __<I> ho

ht

bo
3
n= Mt 342110° _ 0,061<0,392— A's=0
f,..02b 17.(22,5)265
n=0,061—2 58— 0,968
_fe 400

6, =— =——=2348MPa
o, 1,15
Mt 34,21.10°
 B.dos 0,968.22,5348
Condition de non fragilité :
e En Travée:

Astrin> 0,23.b.d. %

AS =5,28cm?

Astpin> 0,23.65.22,5. % =201 cm?

Le choix : 3T12 = 3,39 cm2,
e Sur appuis:
La section de calcul est une section rectangulaire de dimension (bo x h) = (12 x 25) cm?

Ma 15,52.10°
T f,.d2b, 17.(22,5)2.12
n=0,150 —2_53=0,918
oq _fe 400 _ s48mpa

5, 1,15
Mt 1552.10°
~ Bdog 0,918.22,5.348
Condition de non fragilité :
Astin> 0,23.bo.d. %

=0,150 < 0,392 > A's=0

Tl

As =2,16 cm?

Astinin>0,23.12.22.5. % = 0,37 cm?

Le choix : 1T12+1T10=1,92 cm2

4 .2- Plancher terrasse:

4.2.1 - Méthode de calcul :

Vu que la 3*™ condition de la méthode forfaitaire n'est pas vérifiée c.a.d. la fissuration est
préjudiciable ou tres préjudiciable (cas du plancher terrasse), on propose pour le calcul des
moments sur appuis la méthode des trois moments.
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4.2.2-Principe de calcul de la méthode des trois moments :

Pour les poutres continues a plusieurs appuis,
IVln Mn+1

Mr+?

M]i ............... .I/ln-]_ |

- ) EEERE vy %
JAY N -1 T m+
L: Lna Ly Lot |-£+‘2

[

Isolant deux travées adjacentes, elles sont chargées d'une maniere quelconque ; c'est un systeme
statiguement indéterming, il est nécessaire de compléter les équations statiques disponibles par

d'autres methodes basées sur les déformations du systeme.
(Mn-1) qg (Mn) q (Mn+1)

VY Y Y Y YYYYYYYYYYYY
N VR S PR
(n-1) (n) (n+1)

M1 q M M q Mips1
(i) (i
T "t t r

Ln I—n+l
Rn-l‘ ” Rn Rn‘ v Rn+1

Mp , Mp1, Mysr : les moments de flexion sur appuis (n), (n-1), (n+1), il sont supposés positifs,
suivant les conditions aux limites et les condition de continuite, (6 '=6 ")...... (1)

Les moments de flexion pour chacune des travées L,, L,+; Sous les charges connues g,q" peuvent
étre tracer selon la méthode classique. Mp, My.1, Mp+1 sont provisoirement omis

Type : 01

(1 (2) (3) (4 (5) (6)
7~ 7
5.60m 5.10m 5.10m 4 80m 5.70m
*

Le calcul se fait selon la formule:

San , S0+ (0 +)

M(n—l)'Ln+2Mn(|‘n+L(n+1)j+M(n+1)'L(n+1) =61 L | @)
n (n+1)
En isolant deus travées adjacentes, on prend 1-2 et 2-3
Partie 1-2 : (1)=Mn-1 (2)=Mn (3)=Mn+1
Ona Li»,=560m, Qu = 6,88 KN/ml AN VAN yAN
L,=5,60m Ly+1= 5,10m

R
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Q.12 6,88%(5,60)2

Mo 1-2) = =4 = , = 26,96 KN.m
an=bp,=2,80m

Sn=2/3.Ly. Moa2) = 2/3.5,60.26,96 = 100,65m?
Partie 2-3 :

L,3=5,10 m.

Mo (2-3) = Q%' o088 XS(S’IO)Z = 22,36KN.m

an+1 = bp+1 = 2,55m

Sne1 = 2/3.Lne1 - Mog-3) = 2/3.5,10.22,36 = 76,02m?

Donc (1) = 5,60M1 + 2(10,70).M2 + 5,10M3 = —529,98
Avec : M1 =-0,2.Mg1-2) =-5,39 KN.m

21,4M2 + 5,10M3 + 52998 = 0..........cccoiinnnnn (D)

En isolant deus travées adjacentes, on prend 2-3 et 3-4 :

Partie 2-3 : (2)=Mn-1 (3)=Mn (4)=Mn+1
Ona Ly3=5,10m, Q,; = 6,88 KN/ml AN 7~ yaN
My 23y = Q’;'lz = 6'88X;5'1°)2 = 22,36 KN.m L,=5,10m Li= 5,10
an=bp=2,55m

S,=2/3.Ln. Moz.3) = 2/3.5,10.22,36 = 76,02m?

Partie 3-4 :

L34=5,10 m.

Mo (3-4) = Q’g C_ 088 ><8(5,10)2 = 22,36KN.m

an+]_ = bn+]_ = 2,55m
Sn+1 = 2/3.Ln+1 . M0(3_4) = 2/3.5,10.22,36 = 76,02m2
Donc (1) = 5,10M2 + 2(10,20). M3 + 5,10M4 = —456,12

510M2 + 20,40M3 +5,10M4 +456,12 = 0.....cevevvvvinvennnnnn. (2)
En raison de forme similaire : Les équations restantes seront les suivantes
5,10M3+19,80My+4,8Ms4+418,14 = 0..................... (3)
4,8M;+21Ms+5,70Mg+508,65 = 0..................(4)

2.1-Les moments sur appuis sont :

M; = =539KN.m; M;= —11,19KN.m ; M3= —8,84 KN.m ;

Ms= —8,84KN.m ;Ms= —9,90KN.m ; Mg= —5,59 KN.m
2.2-L.es moments en travées :

Mt(l—Z): 19,63

Mt(2_3):16,88

Mt(3_4):13,84 kN.m

Mt(4_5):12,26 kN.m

Mt(5—6):20!83 kN.m
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11,19
9 90

5,39 BK ?‘% 5 59

NP

19,63 16,88 13,82 12,26

Fig I11. 5 : Diagramme des moments fléchissant

2.3-Effort tranchant :

{Tw = (Mw — Me)/L+Qu.L/2
Mw-—Me

Te = —Qu.

e Travée (1-2):
Tw = (5,39 —11,19)/5,60 + 6,88.5,60/2 = 18,22 KN
{Te (5,39 — 11,19) /5,60 — 6,88.5,60/2 = —20,29 KN
e Travée (2-3):
Tw = (11,19 — 8,94)/5,10 + 6,88.5,10/2 = 17,98 KN
Te = (11,19 — 8,94)/5,10 — 6,88.5,10/2 = —17,19KN
e Travée (3-4):
w = (8,94-8,94) / 5,10 + 6,88.5,10 / 2 = 17,54KN
{ Te =(8,94-8,94) / 5,10 - 6,88.5,10/ 2 = —-17,54 KN
e Traveée (4-5) :
Tw = (8,94 —9,90)/4,80 + 6,88.4,80/2 = 16,31 KN
{Te = (8,94 —9,90)/4,80 - 6,88.4,80/2 = —16,71KN
e Travée (5-6) :
{ w = (9,90 — 5,59)/5,70 + 6,88.5,70/2 = 20,35 KN
Te = (9,90 —5,59)/5,70-6,88.5,70/2 = —20,76KN

18,22 17,98 17,54 20,35
1§,31

\ N
SRR

17,19 17,54 16,71
20,29 20,76

Fig I11. 6 : Diagramme des efforts tranchants

R
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Tableau I11. 2 : Résultats obtenus (plancher terrasse)

E.LU E.LS

Travée | L(m
(m) Mo Mt | Mw | Me | Tw | Te(-) | Mo Mt | Mw | Me

1-2 5,60 |26,96| 19,63 | 5,39 | 11,19 18,22 | 20,29 | 19,67 | 15,74 | 3,93 | 8,16

01 2-3 5,10 | 22,36 | 16,88 | 11,19 | 8,84 | 17,98 | 17,10 | 16,32 | 12,10 | 8,16 | 6,52

3-4 5,10 | 22,36 13,84 8,84 | 8,84 | 17,54 | 17,54 | 16,32 | 10,61 | 6,52 | 6,52

4-5 480 ]19,81]12,26 | 8,84 | 990 | 16,31 | 16,71 | 14,45 | 8,94 | 6,52 | 7,22

5-6 5,70 | 27,94 20,83 9,90 | 559 | 20,35 20,75 | 20,38 | 12,61 | 7,22 | 4,07

1-2 5,60 | 26,96 19,63 | 539 | 11,19 18,22 | 20,29 | 19,67 | 15,74 | 3,93 | 8,16

2-3 5,10 | 22,36 | 16,88 | 11,19 | 8,94 | 17,98 | 17,10 | 16,32 | 12,10 | 8,16 | 6,52

02
3-4 5,10 | 26,96 13,84 894 | 11,19| 17,54 | 17,54 | 16,32 | 10,61 | 6,52 | 8,16
4-5 4,80 | 22,36 | 12,26 | 11,19 | 4,47 | 16,31 | 16,71 | 14,45 | 8,94 | 8,16 | 2,89
1-2 5,10 | 26,96 | 16,88 | 5,39 | 11,19 | 18,22 | 20,29 | 16,32 | 10,61 | 3,26 | 6,52
03

2-3 4,80 | 22,36 | 12,26 | 11,19 | 4,47 | 17,98 | 17,10 | 14,45 | 8,94 | 6,52 | 2,89

04 1-2 5,60 | 26,96 22,62 | 539 | 539 | 19,26 | 19,26 | 19,67 | 17,31 | 3,93 | 3,93

Les sollicitations maximales de calcul sont :

Mtravéemax = 22,62 KN.m Mtravéemax = 17,31KN.m
E.LU Mappuimax = 11,19 KN.m  E-LS MappUimax = 8,16 KN.m

Tmax =20,35 KN
B 22,62.10°
f,..d2b 17.(22,5)%.65
n=0,040—22_ 53— 0,980
B f_e _ 400

Gy =— =—— =348MPa
5, 1,15

S

Mt 226210°
B.d.o, 0,980.22,5348

n= =0,040<0,392—> A's=0

As =2,94cm?
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Condition de non fragilité :
Astiin>0,23.b.d. %

Astrmin> 0,23.65.22,5. == = 2,01 cm’
Le choix : 3T12 = 3,39 cm2,
e SUr appuis:
La section de calcul est une section rectangulaire de dimension (bo x h) = (12 x 25) cm?

3
po—Ma _ ILI90° 4905 (0392 5 A's=0
f,..d2b, 17.(22,5)2.12
w=0,102 — 2258 =0,946
_fe _ 400

O =——=348MPa
o, 1,15

Mt 1119.10°
B.d.os 0,946.22,5.348
Condition de non fragilité :

Astrin> 0,23.bo.d. %

ASs =1,51cm?

Astmin> 0,23.12.22,5. % = 0,37 cm?
Le choix : 1T12+1T10 = 1,92 cm?
111.5-Vérification de I’effort tranchant :

5.1-Contrainte de cisaillement :(effort tranchant) :
1. a-Plancher étages courants :
L'effort tranchant maximal T =28,26 KN.

T, 28,26.10 B

T = =
" b,d 0,120,225
Fissuration peu préjudiciable :

7,={min0,2 ) ; 5 Mpa}

=0,92 MPa

7,=0,92Mpa< tu =4 MPa.......coeeeee condition vérifiée
1. b-Plancher Terrasse :

L'effort tranchant maximal Tmax = 20,35KN.
T, _20,35.10 -

T = =
‘" b,d 0,12.0,255
Fissuration préjudiciable :

=0,66MPa

Tu=min{0, 15 (f—cij) - 4 MPa}

1,=0,66 MPa< 1, =3 MPa..................condition vérifiée
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5.2-Les armatures transversales At :
®, <min(h/35;b,/10; D, )
Diameétre @, <min(250/35 120/10; 10)
on adopte: @, =6mm.
5.3-Calcul des espacements :

St <min (0,9d ; 40cm)

St <min (20,25 ; 40cm) St <20,25 cm
On prend St=20 cm

Zone nodale :

St <min (10®,, 15cm)

St < 10cm

On adopte St=10cm  Zone nodale.
P St=15cm Zone courante.
fi

111.6-Vérification des contraintesa I’E.L.S :
a< 2+ Avec: A=
2 100 Mser

6.1-Plancher RDC/ étages courants :
Sur traveée :

Meer = 22,84 KN.m

M, = 34,21 KN.m

a=0,044

34,21
P=—=1,49
22,84
1,49-1

30 . , egn s
o< . +E S>0a<054.. . . ..cccci it ......cONditiON Vérifiée

Sur appuis :

Meer = 13,10 KN.m
My =15,52 KN.m
a=0,028

A= 221,17

13,19

1,17-1 30 . , ege s
o< > + Tog ¢ 0,38 condition vérifiée

6.2-Plancher Terrasse :
Sur travée :

Mser = 17,31 KN.m

M, =22,62 KN.m
a=0,037

22,62
=——=130
17,31
1,30-1

30 . , egm s
o< > +E 5> a<0,45.. . . i ieiieiiei i een .. ...cONditioN vérifiée

Sur appuis :
Mger = 8,16 KN.m
M, =11,19 KN.m
a=0,017

_ 11,19

p=——=1,37

8,16
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a0 < 3 <048
2 100

111.7 -Vérification de la fleche :

D’aprés BAEL 91 modifiee 99 : f < fadm
Avec : Fagm = L;n% — Lmax : la portée maximal

Dans notre cas,ona: Lmax=6,40m
640 _
Fadm - _500 - 1,28 m

3
lo =2 +15A,(G—d)? > d =01k

0,65.0,253 0,25
IO = T + 153,39(7 - 0,025)2

= 5,09.10_1.m4
A 3,39.107%
= 2= 2 = 0,012
bod  0,12.0,225
__0,05ftyg _ 0,05.2,4

B (2+3b70)p - (2+3.g%§)0,012 -
* 1,75ft28
=1- /28 _gggp
(4p 6st)+ft28
1,11, 1,1.5,09.1071 4
IF; = = =0,12m
" (1+2iU" T (1+4.0,880) '

-3 2
f= Mg g2 _ 1024107364
10E;Ir; 10. 34179,55.0,12

Iy

i

=10,22.10°m

Avec : Ei = 11000(fc28)1/3 = 34179,55MPa
Donc: f =10,2210—6cm < fadm =1,28cm......ccccceeeennnnnn....
111.8-Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :

8.1-Plancher R.D.C / étages courants :
T, =28,26 KN
Mappui = 15,52KN.m
F _ Mappui _ 15,52

! Z 0,9.22,5.10
8.2-Plancher Terrasse :
F — Mappui _ 11,19

! Y4 0,9.22,5.10 2

=76,64KN>T, =28,26KN

=52,22KN> T, =20,35KN

................. condition vérifiée

........condition vérifiée
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Dessin de ferraillage des poutrelles

1T12 (filante) 1T12 (filante)

Terrasse R.D.C/étages courants

Fig I11. 7 : Dessin de ferraillage des poutrelles

111.9-Etude de la dalle pleine (sous-sol) :

1 =57m

0.85M,,

1,=6.80m

Fig I11. 8 : panneau de dalle le plus sollicité

9.1-Epaisseur minimale requise hy :
hozl—X Si  a<04
25
h, > 1 Si a>04
40

Avec : a=-=
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L, : La plus petite donnée mesurée entre nus d’appui.
L, : Grande portée entre nus d’appuis.
o= 520 0.82 ,Lx=520cm Ly-630cm
630

1.1-Chargement :

Charge permanente :

G=6,10 KN/m2

Charge d’exploitation :
Q=25KN/m2

Charge ultime :

Qu=(1,35G + 1,5Q) = 11.98 KN/m
1.2-Sollicitations :

o= %= %z 0.82> 0,4 la dalle travaille suivant les deux sens
y
o=0,82: uwx = 0.0539
{auy = 0.6313
Moment isostatique :
Sens lIy:
Mo= 114.q.12 = 0,0539.11,98.(5,2)% = 18,13KN.m
Sensly:

Moy = py .Mox = 0,6313.18,13 = 11,44KN.m
Moments en traveée et sur appuis :

M= 0,75. Mox= 13,59KN.m

M= 0,75. Mgy= 8,58KN.m

Mainter= 0,5. Mox= 9,06KN.m

9.2-Calcul de ferraillage :

AIEL.U:

Dalle sous-sol :

Pour une bande de 1m de largeur (b = 100cm; d = 09h = 0,9 x15 = 13,5 cm)
Mix = 13,59 KN.m.

2. a- Les armatures inférieures (en travée) :

e SensLx:

Mt 1359.10°
f,..02b  17.(13,5)2.100
=0,043 —2_ 530978

=0,043<0,392 > A's=0

w

Cg = f_e = ﬂ = 348MPa.
o, 1,15
3
ASX = Mt 13,59.10 = 2,95 cm?/ml.

B.do, 0,978.135.348

Clwl
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e SensLy:
My = 8,58 KN.m
3
=M 85810° 027403925 As=0

Tf,.02b  17.(13,5)2100
w=0,027 2 580,986

Mt 85810°
B.dos 0,986.13,5348

2. b- Les armatures supérieures (sur appui):

Asy = =1,85cmz/ml.

e Appui intermédiaire :

M inter = 9,06 KN.m
~ Ma _ 9,06.10°
f,..02b  17.(13,5)2100
=0,0290—T2 80,985

Ma  9,06.10°
B.d.os 0,985.13,5348
2. c-Pourcentage minimal des armatures :

=0,029<0,392 > A's=0

u

Aainter = =1,96cmz/ml.

e SensLy:
Ay min (cm?ml) =8.hg  (feE400)
Aymin=8x0,15 = 1,2 cm?/ml
. Sens Lx :

3—-a

Ax min (cm2/ml) = Ay min- T . o =5,3/6,4=0,82
Ay min = 1,2 3-082 = 1,306m2/ mi
= Entravée:

A = max (Axmin, Asx ) = max (1,30; 2,95) = 2,95 cm?/ml
Ay =max (Aymin, Asy) = max (1,20; 1,85) = 1,85 cm?/ml

= Surappui:

A inter = Max (Ay min, Aainter) = max (1,20; 1,96) = 1,96 cm?/ml
Choix des aciers :

Diametre :

¢ < (ho /10)

D’ou: ¢ <150/10

Et puis: ¢ <15 mm

2. d-Espacement des armatures (fissuration peu préjudiciable)

e SensLx: Sw<min (3.15,33 cm)
Sx<33cm
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Sty <min (4.hg. 45 cm)

e SensLy: Sty <min (4.15; 45 cm)
Sy<45cm
Le choix des aciers :
En traveée :
A =2,95cmzml = 4T12 P.m =4,52 cm#/ml
* Senslx: { S < 33 cm {Stx:25cm

Ay=185cmml = 4T12 P.m =4,52 cm?/ml
e SenslLy: _
Sy<45cm Sty = 25cm
Sur appui :
e Appui intermédiaire :
{Aaimer =196 cm?ml = { 4T12 P.m = 4,52 cm2/ml

S ainter S 33 cm St = 25Cm

2. e-Nécessiteé de disposer des armatures transversales :

1) on suppose que la dalle est bétonnée sans reprise dans son épaisseur ;
2) I'épaisseur de la dalle est de 15 cm ;
3) on vérifier I'effort tranchant :

[V, = Qu IE 1 (11,98.5,20) 382 _ 22.51KN
1+ 2 1+
@ 004 — < 2 2
Vy=Qu L 1198520 2116KN < 22,51KN
L 3 3
Vmax = max (Vy; Vy)
V max = 22,51 KN
3
- Vi _ 22,51.10° 0.16 Mpa
b.d  1000.135
T = 0,07.fci =0,07. 30 _ 1,4 Mpa
3, 1,5
7w =0,16 < 7 =14 Mpa.............. condition vérifiée.

De (1), (2) et (3) :

Pas de risque de cisaillement.

9. 3-Les vérificationsa L’E.L.S :
3.1-Chargement :

Charge permanente :

G = 6.10 KN/m?
Charge d’exploitation :
Q = 2.5 KN/m?

Charge service :
Qser = (G+Q) = 8.6 KN/m
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3.2 Sollicitations :

a= IX = @: 0.82> 0,4 la dalle travaille suivant les deux sens

|_y 630

gy | M=00539
0=88 1 n,=06313

Moment isostatique :
e Sensly:

Mox = Ux.0.12 = 0,0539.8,6.(5,2)? = 13,02KN.m
e Sensly:

Moy = Hy. Mox=0,6313.13,02 = 8,21KN.m

Moments en traveée et sur appuis :

My = 0,75. M= 9,76 KN.m

Miy =0,75. Mgy= 6,15 KN.m

Mainter = 0,5. Mox= 6,51 KN.m

3. 3-vérification des contraintes dans le béton :
e Suivant Ly:

En travée :

Mt, =9,76KN.m ;A, =4,52cnf/mL; A'=0

Position de I’axe neutre (y) :

Y=by/2 +nAs’'(y—d) —nds(d—y) =0

Ona:

As=0; et n=15

D’ou:

50y + 15.4,52(y — 13,5) = 0

Donc:y=3,61cm

Calcul du moment d’inertie :

I = by3/3+154s(d —y) 2

I =100.(3,61)3/3 + 15.4,52(13,5 — 3,61)?

I =8199,85 cm4

La contrainte dans le béton o :

onc = K.y= (Mser/I).y

opc = 16590/8199,85.3,61 = 7,30 Mpa

La contrainte admissible du béton 6. :

Gbe= 0,6 fc28 = 18MPa

Alors :

6pc = 7,30 Mpa < 65 = 18MPa ..................condition Vvérifiée
Donc les armatures calculées a I'E.L.U conviennent.

Sur appuis :

Ma = 6,51 KN.m Aa = 4,52cm?/ml , A’ =0.
Position de I’axe neutre (y) :

Y=3,61lcm

Moment d’inertie (1):

I = 8166,85 cm4
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La contrainte dans le béton oy :

onc = K..y= (Mser/I).y

onc = 7750/8166,85.3,61 = 3,42 Mpa

La contrainte admissible du béton oy, :

ope= 0,6 fc28 = 18MPa

e = 3,42 Mpa< ope =18MPa .......ccoe...... condition Vvérifiée
e SuivantLy:

En travée :

Mt, =6,15 KN.m ;A =4,52cm¥ml ;A"=0

Position de I’axe neutre (y) :

Y= by2/2 —nAs(d—y) =0
y=361lcm

Calcul du moment d’inertie :

I = by3/3+154s(d—y) 2

I = 8166,85 cm4

La contrainte dans le béton o :

onc= K.y= (Mser/I).y

onc = 6970/8166,85.3,61 = 3,08 Mpa
La contrainte admissible du béton oy, :
onc= 0,6 fc28 = 18MPa

Alors :

6pc = 3,08 Mpa < opc= 18MPa ..................condition Vérifiée
Donc les armatures calculées conviennent.
9.4-Disposition du ferraillage :
4.1-Arrét des barres :

C’est la longueur nécessaire pour assurer un ancrage total :
Fe400 et fc28 = 30MPa.

Donc : Ls=50 @ =50.1 =50 cm.

4.2-Arrét des barres sur appuis :

L1 = max (Ls; 0,2 Lx) = max (50cm; 104cm).

L1 = 104 cm.
L2 = max (Ls; L1/2) = max (50cm; 52)
L2 = 52 cm.

4.3-Arrét des barres en travée dans les deux sens :

Les aciers armant a la flexion la région centrale d’une dalle sont prolongés jusqu’aux appuis.

a raison d’un sur deux .Dans le cas contraire, les autres armatures sont arrétées a une distance des
appuis inférieurs au Lx /10 de la portée.

Lx /10 =520/10 =52 cm

4.4-Armatures finales :

Suivant Ly: At = 4,52 cm?/ml soit 4T12 /mL avec St = 25cm

Suivant Ly: At = 4,52 cm®/ml soit 4T12 /mL avec St = 25¢cm
Aginter = 4,52 cm?/ml soit 4T12 /mL avec St = 25cm

ARTRES
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| Lx=5,2m |

I 1
IR
N

B 4712 -I— Ly = 6,3m
| 4112 T
ettt
LT T T

Fig I11. 9 : Dessin Ferraillage du paﬁneau de la dalle pleine.

111.10-L’acrotére :

10cm . 10cm

IR

Forme en pente
Goulttiere

wo 8wo g

60 cm

T

Fig I11. 10 :Acrotére
10.1-Définition :
L'acrotére est un élément de securité au niveau de la terrasse, il forme une paroi, contre toute chute,
elle est considérée comme une console encastrée soumise a son poids propre et a une charge qui la
main courante. Le calcule se fait en la flexion composée.
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1.2-Charges sollicitant I’acrotere :

2.1-Charge permanente et charge d’exploitation :

1. a- Charge permanente ;

Le calcul se fait a la flexion composée, pour une bande de 1 m de longueur.
G = 25[(0,5x0.10) + (0,08 x0.1) + 0.5(0,02 x 0,1)]x1

G = 1,71 Kn/m

1. b- Charge d’exploitation :

On prend en considération I’effet de la main courant

Q =1x1 = 1Kn/ml

2.2-Charge aux états limites :

2.a-E.L.U:

Le calcul se fait a la flexion composée, pour une bande de 1 m de longueur.
Nu= 1,35G = 1,35 x 1,71 = 2,31 Kn/m

My=15Qh =15%x1 X 0,6 = 0,97 Knm
Tu=15Q =15%x1 = 15kN

2.b-E.LS:

Ns= G = 1,71 KN

Ms= Qh =1 x06 = 0,6kN.m

Tu=Q = 1kN

1.3- Enrobage :

Vu que la fissuration est préjudiciable, on prend C =C’ =2 cm.
1.4- Excentricité :

_My_ 09
®T Ny 231 0™
ep 0,10

> = T=O,05m < 0,39 m

e, - Epaisseur de I’acrotere.

Donc le centre de pression se trouve en dehors de la zone limitée par les armatures.
1.3- Calcul du ferraillage (E.L.U.) :

3.1- Veérification de la compression (partielle ou entiére) de la section :

h 0.1
M, = Ny [e + 3= c] = 231 [0,9 + == o,oz] — 0,97 kN.m
(d=CcINy = My < (0,337h _ (o,slc'))fbc x b x h

R RS
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(d—c)INy — My = ((0,09 —0,02) x 2,31) — 0,97 = —0,80kN.m
(0,337 x h) = (0,81 x¢))foe x b x h

= ((0,337 x 0,1) — (0,81 X 0,02))17 x 10° x 1 x 0,1

= 24,79 kN.m

— 0,80 < 24,79 kN.m ; Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait pour une
section rectangulaire (b X h) = (100 x 10) cmz2.

3.2-Verification de I’existence des armatures comprimeées A’ :

My = 0,97 KN.m

My 097x10° 0.0084
BT oxdexfe 100x 9 x17
3,5 3,5 400

fe
s s = . . : 1 = s =
1= 35 10000y 35+ 174 -088-avec: 10000y =g = om s s

u, = 0,8x0,668(1 — 0,4x0,668) = 0,392 > u = 0,0084 — As' =0
Pas d’armatures de compression.
n = 0,0084 - B = 0,996
3.3-Calcule de la section d’armatures en :
3. a-Flexion simple :
My 0,97 x 10°

1,74

Ag = = = 0.31 cm2/ml
5= o xdxX P 34Bx 0096 X9 Corem/m
3. b-Flexion composeée :
Ny 2,31 x 10°
Ai. = A — —— =031 = 0,24 cm2/ml

1000, 100 x 348
3.4-Section minimale des armatures en flexion composée pour une section rectangulaire :
4. a- Les armatures principales :

Ner = Ng = 1,71 kN/ml
Mser = Mg = Ng xh=1x0,60=0,60kN.m

Cer = Mser _ 000 =0,35m =35
ser — m = m =0oom= cm
d=09n=09%x10=9cm;b=100cm
dxbx fpg e — 0,45d 9x100x 2,1 35 —4,05
Asmin = = X =0 1g5d X 9% = T200 X 35 = 1665 < %
= 1,01 cm?/mi

On adopte 5®6 p.m.; A; = 1,41 cm2/ml ; avec un espacement S; = 20 cm

4. b- Les armature de répartitions :

A—AS—1'41—035 2/ml
=7 = 2 =0 cm?/m

On adopte : Ay = 1,41 cm?/ml ; Soit : 506 p.m.
1.4-Les vérifications :

4.1- Veérification des contraintes (E.L.S.) :
Moment de service :

ol
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h 0.10
Mser = Nggr X (e —Cc+ 5) =171x (0,35 - 0,02 + T) = 0,65 kN.m

Position de I’axe neutre :

b, 100 ,
Ey — NA(d-y) =0 - Ty + 21,15y — 190,35 =0 —» y = 1,75cm

Moment d’inertie :

b 100 x 1,75°
I = §y3 + nAs(d-y)? = — 3 + (15 x 1,41 x (9 —1,75)%) = 1290,34 cm*
4.2-Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :
_ Mger _ _
Cb = Xy = 1290’34><1,75—O,88 MPa

COpe = O,6fc28 = 18 MPa
op, = 0,88 < G, = 18 MPa ; Condition vérifiée
4.3- Détermination des contraintes dans I’acier tendu oy, :

2
Gy = Min <§fe ;1104/n X ft28> ; Fissuration préjudiciable

Avec :
n : coefficient de fissuration pour HA ® > 6 mm ; n = 1,6
Gy = Min(266,67 MPa; 201,63 MPa) = 201,63 Mpa
Ot = Mser(d— ) = 15 x

st = 17 y 1290,34
og = 54,78 MPa < G = 201,63MPa ; Condition vérifiée
4.4 -Contrainte de cisaillement :

X (9 — 1,75) = 54,78 MPA

T
W= hxd
T=150=15x1=150kN
1,50 ,
W= Tx o0 = 1667 KN/m? = 0017 MPa

7, = min(0,1fg ; 4 MPa) ; Fissuration préjudiciable

T, = min(2,5 MPa ; 4 MPa) = 2,5 MPa

1, = 0,017 MPa < 1, = 2,5 MPa; Condition vérifée
4.5-Vérification du ferraillage vis-a-vis au séisme :

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

Fp=4X CyoxAX W,

Avec :

A : Coefficient d’accélération de zone A = 0,30

C, : Facteur de force horizontale C, = 0,8

W, : Poids propre de I’acrotere W, = 1,71 kN

F, : Force horizontale pour les eléments secondaires des structures
Fo = 1,36 kN < 1,5Q = 1,5 kN ; Condition vérifiee

clwl
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506

A

506

S5®6 p.m

506 p.m / Coupe A-

Fig I11. 11 : Ferraillage de I’acrotere.

111.11- LES ESCALIER :

11.1- Définition :

Les escaliers sont une partie du gros ceuvre qui fait communiquer entre eux les différents niveaux
d’un immeuble. A la différence d’un incliné (rampe de garage, par exemple), I’escalier est composé
de plans horizontaux et verticaux successifs : marches, contremarche et paliers.

Ils constituent une issue de secours importante en cas d’incendie, I’établissement des escaliers
nécessite le respect de certains facteurs, ils doivent étre agréable a I’ceil et fonctionnelle et aussi
facile a monter sans fatigue, ce qui implique une conservation de la cadence des pas ou une
régularité dans son exécution.

Trémie

Hauteur de marche |—I

Giron Epaisseur

de la
Nez de marche dalle
&)
I Echappée
Hauteur 9"@,,1_ Pas de foulée Haut
de %), auteur
I'escalier O Sous
-

plafond

Reculement

Longueur totale

clwel
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Fig 111. 12: Coupe descriptive d’un escalier.

Dans le cas de notre projet, la cage d’escalier comporte trois volées séparées par de paliers ;

Marche Palie intermédiaire

Contremarche Q% l

)

T Palier derepos

Paillasse

Fig 111.13 : Schéematisation d’un escalier a trois volées

11.2- Dimensions des escaliers :

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

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

h : La hauteur de la marche (contre marche)

h* : La partie vertical qui limite la marche « contre marche »

h* : Est compris entre (16 et 18), on prend h’=17

g : La largeur de la marche.

On prend : 2h + g = 66 cm (usage publique)

On a aussi c’est deux formules :

h
H=nxh= 73etL=(n—l)g...............(l)

Avec :
H : Hauteur entre les faces supérieurs des deux paliers successifs d’étage ;
n : Le nombre de contre marche :
L : La projection horizontale de la longueur total de la volée.
2.1- Dimensionnement des marches et contre marches :

e Pour les étages: He =3,5m

n =h/h’ = 3,5/0,17 = 20 marches (par 3 volée)

n-1 =19 (contre marche)

e PourleRDC:He=45m

n =h/h’=4,5/0,17 = 26 marches (par 3 volée)

n-1 = 25 (contre marche)

e PourleS/SOL:He=3,00m

n = h/h’ = 3/0,17 = 17 marches (par 3 volée)

n-1 =16 (contre marche)

C el
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Remarque : on calcul I’escalier le plus défavorable, donc on prend I’escalier de RDC d’ou n = 26
marches

Volée 01 :
/ﬁ_ﬁ paN
oy
___ 2. 70m o 1.75m
f,_,_—f— 15 650K
10 _220FE T
I
L 4 L l' 'L J W £
2. 70m 1.75m

Fig 1. 14 : Schéma statique de la premiére volée

D’aprés (1),ona:He = 4,50metH = He/3 = 1,5m
h= i tg = L
" n “te= n—1
Donc d’apres Blondel on a :
L H
m = ( + 2) X —
n
Etpuis:mn*— (m+L+2H)n+2H=0............(2)
Avec: m = 66cm,H =150cmetL = 270cm
Donc I’équation (2) devient : 64n* — 636n + 300 = 0
La solution de I’équation est : n = 10 (nombre de contre marche)

Donc:n—1 = 9 (nombre de marche)

h—150—15 tg= L = 30
=g — 1>emetg= ——=30cm

On vérifie avec la formule de Blondel :
59cm < (2x15)+30<66cm => 59cm < 60cm < 66 cm ; Condition vérifiée

L’inégalité vérifiée, on a : 8 marches avec g = 30 cmeth = 16 cm.

L’angle d’inclinaison est : tan o = g =0,50 = a=29,51° - 0,89

1. a- Epaisseur de la volée (e,) :

1 1 L L 270 270
—<e,<—=>——<¢,< - <egy<—m——>
30 20 30 cosa 20 cosa 30 x 0,89 20 x 0,89
10,11 <e, < 15,16 e, =12 cm
1. b- Epaisseur du palier (e;):

& 12 14.48
= cosa 089 cm
ep = 15cm

2.2- Evaluation des charges et surchargesa E.L.U et E.L.S:
A -Volée

Rk
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Tableau I11.3 : Evaluation des charges et surcharges de la volée

N° Désignation Poids KN
m2
1 Revétement en carrelage horizontal 0,40
2 Mortier de ciment horizontal 0,40
3 Lit de sable 0,30
3 Revétement en carrelage vertical 0,20
4 Mortier de ciment vertical 0,20
5 Poids propre de la paillasse 4,49
6 Poids propre des marches 1,98
7 Enduit en platre 0,20
8 Garde-corps 1
> G = 8,86
Q=25

gy = 15,65 kN/m

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur :{qser — 11,36 kN/m

B- Palier :
Tableau Il1. 4 : charges et surcharge du palier
N° Désignation Poids KN
m2
1 Revétement en carrelage 0,40
2 Mortier de ciment 0,40
3 Lit de sable 0,30
5 Poids propre du palier 3,50
6 Enduit en platre 0,20
> G=4,8
Q=25

qu = 10,22 kN/m

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur :{qser — 7,30kN/m

R
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2.3-Calcul du moment fléchissant et effort tranchant max a I’E.L.U :
Qpaillasse ~Gpalier __ 15,65—10,22 — 0,53 >10 %

Qpalier 10,22
Les réactions d’appuis :
YFx = 0=R, + Ry, —q; X 175 —q; X 27 =0
=R, + R, = 15,65 x 2.7 + 10.22 x 1.75
=R, + Ry = 60,14 KN / m?
YM/B = 0=>R, X445 = q; X 2.7 X 278 + q,1.75%x 1,75/ 2

R, = 29,91 KN
Ry, = 30,23 KN
3. a-Moment fléchissant max :

1,75 (x—1,75)°
M(x) = (30,23 x x) — 10,22 x 1,75 X <x - T) — 15,65 X (———)
Position du moment max :

2 _ 2

v 4[3023x— 17,88 x (x— 0,87) — 16,65 x (22X LT

dx dx
= 30,23 - 17,88 — 15,65 X x4+ 27,56
- x=255m
Donc :
(2,55 — 1,75)*
Mmax(2,55) = 30,23 X 2,55 — 10,22 X 1,75 X (2,55 = 0,87) — 15,65 X (——————)
My = 31,92 KN.m
3. b-Effort tranchant :
0<x<1,75:
T(x) = 30,23 — 11,32 X X
T(0) = 30,23KN
T(1,75) = 12,34 KN
1,75 < x<4,45:
T(x) = 30,23 — 10,22 X x — 15,65 X (x — 1,75)
T(1,75) = 12,34 KN
T(4,45) = 48,11 KN
D’apres un calcul de RDM on a:
M yiime = 3L,92KN.m
M (= (0, 8) x 31,92=25,540 kN.m
M= (0, 2)x 31,96 = 6,385 kKN.m
2.4- Ferraillage en travée :

4a-al’ELU:
3
p= 22400 58 —0392 A=0
17 x100x10,8
=0931
pg My 1000 25540x1000 0,

o, xfBxd 348x0.931x10,8

Clw
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Condition de non fragilité :

~ 0.23xbxdx f, ~ 0.23x100x10,8x 2,4

= A

As> A, =
f

e

min

400

As > A nin donc on ferraillera avec A.

Soit A =4T16 = 8,04 cm2,

Espacement :

S, <min(3h,33cm) =33cm

Armatures de répartition :

A 804
=7
Soit: A=4T10 = 3,14 cm?.
L’espacement :

S, £min(4h,45cm) = 45cm

A

v

=2,01cm?

=25cm.

Justification vis-a-vis de I’effort tranchant :
T 48,11 x 10

bxd "~ 100x135

10 = 0,35 MPa

<
0,35 MPa < T, = 3,9 MPa; Condition vérifiée.
4.b-aI’ELS:

M =22,80kN.m

Détermination de la position de I’axe neutre :

service

2
L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée,

Détermination du moment d’inertie :
3

[ Eyg 4 A )2 100 x 4,21

3 3
Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy, :
Mger 22,80 x 10°

I ~ 7724,70

Gbe = 0,6f.,5 = 18 MPa
Op=1242 < Gpe=18MPa ..coooovviiiiiieieaee
2.5- Ferraillage sur appuis :

+ (15 % 8,04)

Op = X 4,21 = 12,42 MPa

5.a-al’ELU:
D’aprés un calcul de RDM on a :
M e = 6,385KN.m
3
p=2380% 6 000< y, —0302 A=0
17x100x13,5
B =0.990
As M, x1000  6,385x1000 —137cm?

T o, xfxd  348x0.990x135

R

=1.49cm?2

T, = min(0,13f,g ; 5 MPa) = min(3,9 MPa ;5 MPa) = 3,9 MPa

b
—y? —15Ag(d —y) = 50y% + 120,6y — 1302,24 =0 -y =4,21cm

(10,8 — 4,21)? = 7724,70 cm*

......., Condition vérifiée
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Condition de non fragilité :
~ 0.23xbxd x f oA

As> A, =
fe

Donc le ferraillage sera fait avec Anmin

Soit: A=4T12 =452 cmz2.

Espacement :

S, <min(3h,33CM) =33CM oeviiiniiiiiiie e Soit : S;=25cm

Armatures de répartition :

p A _482
4

~ 0.23x100x135x2,4
400

=1,86cm?

=1,13cm?

Soit: A=4T10 = 3,14 cm?.

L’espacement :

S, < min(4h,45cm) = 45cm

SOOI . e, Si=25cm
5b-alELS:

M =4.02kN.m

Détermination de la position de I’axe neutre :

service

b
Eyz — 15Ag(d —y) = 50y% + 67,8y —1037,34 =0 —» y = 3,63 cm

L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée,
Détermination du moment d’inertie :

b 100 x 3,633
= §y3 + nA(d—- y)?2 = — (15 x 4,52)(13,5 — 3,63)%2 = 8199,26 cm*
Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy, :
Mger 22,80 x 10°

Op = X 3,63 = 10,09 MPa

Xy= ————
[ 8199,26
Gpe = 0,6, = 18 MPa

o, =10,09 < 0 =18MPa........eevvvvve i e e eenennn.na, Conditionverifiée
Vérification de la fleche :

E > i = E = 0,0359 > 0,0333; Condition vérifiée;

1 730 445 ' ' ’ ’

=,d == = 0,0059 > 0,005 Condition vérifiée,

Il n’est nécessaire de calculer la fleche
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Volée 02 :

I

1.75m 1.80m 1.75m
S EEEE—

15.65KIN
10.22KIN / 10, 22KIN
'u__,_,-"f /
= [ =
v 9 L " v v w v w v w k.
1.75m 1.80m 1.75m

Y

Fig I11. 16 : schema statique de la deuxiéme volée

2h + g = 66 cm (Usage habitation)
n =9 (non

n—1=8(

162

—>h=T—>h=18cm,etg= 159

L
— =—=25cm
n-—1 8

- 2x18+23=59cm
- 59cm <59cm <66 cm... ... e e e oo . cONdition verifiée

D’apres un calcul de RDM on a :

M = 24,63kN.m

ultime

M (= (0,8 ) x24,63=19,70 kN.m
M.=( 0,2) x 24,63 = 4,92 kN.m
2 .1 Ferraillage en travée :
la-alELUR:
3
p= 2100 699 < 4 =0302 A=0
17x100x10,8

B =0.947

As— M, x1000 _ 19,70x1000 —553cm?
o, xfxd 348x0.947x10,8
Condition de non fragilité :
0.23xbxdx f 0.23x100x10,8x 2,4
Asz A, = = AL = N
Amln fe Amln 400
As > A nin donc on ferraillera avec As.

o] P As=4T14 = 6,16 cm2.

ol

=1.49cm?2
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Espacement :

S, £min(3h,33cm) =33cm

SOt .S = 25 0,
Armatures de répartition :

A = A = 616 =1,54cm?

Soit: A=4T10=3,14 cm2.
L’espacement :
S, < min(4h,45cm) = 45cm

1b-alELS:
M =28,61kN.m
Détermination de la position de I’axe neutre :

service

b
Eyz — 15Ag(d —y) = 50y? + 188,55y — 2036,34 =0 —» y = 4,77 cm

L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée,
Détermination du moment d’inertie :

b, 100 x 4,77°
= 2y*+ nAg(d— y)? = — ¢+ (15 x 12,57)(10,8 — 4,77)% = 10473,55 cm*
Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy, :
Mger 28,61 x 10°

op = X 4,77 = 13,02 MPa

I YT 71047355
Gpe = 0,6f.,5 = 18 MPa

op =13,02 < o, =18MPa ..........coeeeevvvieviieiee e .onn., Condition Vérifiée
2-2 Ferraillage sur appuis :
2.a-al’ELUR:

D’aprés un calcul de RDMona: M

3
L =M=o.ozzgy, =0.392= A'=0
17x100x13,5
[ =0.989

As < M, x1000 6,994 x1000
o, xfxd 348x0.989x135

Condition de non fragilité :
As> A = 0.23xbxd x f, A = 0.23x100x13x 2,4

f, o 400
Donc le ferraillage sera fait avec Anmin

Soit : Apin =4T12 = 4,52 cm?2.

Espacement :

S, <min(3h,33cm) =33CM  coeiiiii e, Soit : S;=25cm

Armatures de répartition :

p A_482
4

=6,994kN.m

ultime

=1,50cm?

=1,79cm?

=1,13cm?
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Soit: A=4T10=3,14 cm2
L’espacement :
S, £min(4h,45cm) = 45cm

2b-alELS:
M =4.86kN.m
Détermination de la position de I’axe neutre :

service

b
Eyz — 15A¢(d —y) = 50y?+ 67,8y — 915,53 =0 - y = 3,68 cm

L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée,
Détermination du moment d’inertie :

b 100 x 3,683
= §y3 + nA(d - y)?2 = — (15 x 4,52)(13,5 — 3,68)% = 8266,06 cm*
Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy, :
Mger 3,68 x 10°

Op = X 3,68 = 1,63 MPa

X y=
I 8266,06
G_bC: 0'6fC28 = 18 MPa

op =163 < 0pc=18MPa............ecoeevviieiieennnnn. .., Condition Vérifiée

Volée 03 :

o

P
1.75m 1.50m
15.65KN
s
;10_.22 o
l l lH l ll v N w 1:_:" L A J
1.75m 1.50m

Fig I11. 17 : schéema statique de la deuxiéme volée

h 4+ g = 66 cm (Usage habitation)

n =7 (non
n—1=6(
- h= 1570—>h=20cm,etg= ﬁ=15?0=25cm
- 2x20+25=59cm
- 59cm <65cm < 66cm.... .. .. ... ... ... .. condition verifiée

clwC
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D’aprés un calcul de RDMona: M =16,71kN.m

M = (0,8) x16,71=13,37 KN.m
M,=( 0,2) x 16,71 = 3,34 kN.m
3-1 Ferraillage en travée :

ultime

3a-alELUR:
3
= 28800 —=0.067 <y, =0.392=> A'=0
17x100x10,8
£ =0.965
As— M, x1000 _ 13,37 %1000 _ 3.68cm?
o, xfBxd 348x0.965x10,8
Condition de non fragilité :
ASS A = 0.23xbxd x f,, A= 0.23x100x10,8x 2,4 _1.49cm?
f, 400
As > A nin donc on ferraillera avec As..
SOOI A=4T12=452cm2
Espacement :
S, £min(3h,33cm) =33cm
ST | S Si=25¢cm
Armatures de répartition :
= A 4,52 =113cm?
SOt L A =4T10 = 3,14 cm?
L’espacement :
S, < min(4h,45cm) = 45cm
SOOIl o Si=25cm
3.b-alELS:
M = 28,61kN.m

service

Détermination de la position de I’axe neutre :
b
Eyz — 15Ag(d —y) = 50y? + 120,6y — 1302,24 =0 >y =421 cm

L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée,
Détermination du moment d’inertie :

b 100 x 4,213
[ = §y3 + nAs(d— y)? = — 3 + (15 x 8,04)(10,8 — 4,21)? = 7724,70 cm*
Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy, :
Mger 28,61 x 10°

op = X 4,21 = 15,59 MPa

X y=
I 7724,70
G_bC: 0'6fC28 = 18 MPa

op =1559 < 6, =18MPa...........eevveeiei i e e e, Condition vérifiée
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3-2 Ferraillage sur appuis :

3.a-alELU:

D’apres un calcul de RDM on a:
M e = 6,994kN.m

1 :M:QOZZSM =0.392= A'=0
17x100x135
B =0.989
M, x1000 6,994 %1000
o, xfBxd 348x0.989x135

Condition de non fragilité :

ASA . = 0.23xbxd x f,, A

fe
Donc le ferraillage sera fait avec Amin
SOIt . e Ain = 4T12 = 4,52 cm2,
Espacement :
S, <min(3h,33cm) =33cm Soit S; = 25 cm.
Armatures de répartition :
A _A_452

r

=1,50cm?

~ 0.23x100x13x 2,4
400

=1,86cm?

=1,13cm?

Soit: A=4T10 = 3,14 cm2.
L’espacement :
S, £min(4h,45cm) = 45cm

3b-alELS:

Mg vice = 8,03KN.m

Détermination de la position de I’axe neutre :

b

Eyz — 15A¢(d —y) = 50y?+ 67,8y — 915,57 =0 - y = 3,63 cm

L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée,
Détermination du moment d’inertie :

b 100 x 3,633
[ = §y3 + nAs(d— y)? = — 3 + (15 x 4,52)(13,5 — 3,63)? = 8199,26 cm*
Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy, :
Mger 8,03 x 10°

op = X 3,63 = 3,55 MPa

Xy= ————
[ 8199,26
Gpe = 0,6f.,5 = 18 MPa

0p =355 < 0p=18MPa..........coeeevei i ieennnnen .., Condition Vérifiée

11.3- Dimensionnement de la poutre brisée:
Selon le B.A.E.L 91/1999, le critére de rigidité est :

<h< 520<h<520 34,66 <h<52
—_ —_— — TN h
15 = =70 15 = "1=70 ,00CM = N = cm

Onprend: h =45 cmdoncd = 0,9h = 40,5 cm
0,3d<b<04d = 12,15cm <b < 16,2 cm
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Onprend:b=30cm
Les vérifications des conditions du R.P.A. 99/2003 :
h =45 cm > 30 cm ; Condition vérifiée;

b = 30cm > 20 cm ; Condition vérifiée ;
% = 1,5 < 4; Condition vérifiée.
1. Ferraillage de la poutre brisée :

a- Ferraillage longitudinal :

e Ferraillage en travée : (situation durable E.L.U) :
D’apres un calcul de RDM on a :

Mu=72,510 KN.m

b= 30cm; h= 45 cm; d=0,9xh = 40,5cm

M —
pe— MU —0086

o, xbxd?
B =0.955
_ M, x1000
o, xfxd
Condition de non fragilité :

As =5,38cm’

As>A :0.23><b><d>< fiog :Amn:O.ZSXBOX 40’5X2’4=167cmz
f, 400
ChOiX Zueii a2, 6T12=6,79CM2,
e ELS:

D’apres un calcul de RDM on a:

Mgr=52,050 KN.m

Détermination de la position de I’axe neutre :

b

Ey2 — 15Ag(d —y) = 50y? + 92,4y — 2806,65 =0 — y = 13,48 cm

L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée,
Détermination du moment d’inertie :

3
[ = gy3 + nAs(d— y)? = w + (15 X 4,62)(40,5 — 13,48)2 = 132243,07 cm*
Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy, :
Mger 52,05 x 103
o = X y= mxl?)/m = 5,30 MPa
Gpe = 0,6f.,5 = 18 MPa
0pb=>530 < Opc=18MPa..........coeeovv i i ieennnen. .., Condition Vérifiée

e Ferraillage sur appui :
M, = 14,502 kN.m
Ma
=——— =0,017
H o, xbxd 2
B =0.991
M, x1000  14502x1000 —10%m?

As= = =
o, xfxd 348x0.991x405
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Condition de non fragilité :

As> A = 0.23xbxd x f, A - 0.23x30x405x%x24 _167cm?
f, 400
Donc le ferraillage sera fait avec Anmin
ChOIX et 3T12=3,39cm?>.
e ELS

Mser = 10,41 kN.m
Détermination de la position de I’axe neutre :

b
5¥* — 15A5(d —y) = 50y + 67,8y — 1907,55 =0 —y = 11,86 cm

L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée,
Détermination du moment d’inertie :

b 100 x 11,863
[ = §y3 + nAs(d— y)? = — s + (15 x 3,14)(40,5 — 11,86)> = 65335,58 cm*
Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy, :
Mger 1041 x 10°

Op = x11,86 = 1,90 MPa

1 YT 76533558
Gpbe = 0,6f.,5 = 18 MPa
0, =190 < 0pc=18MPa..........coceevei i i ieennnnn. .., Condition Vérifiée
b-Ferraillage transversale :
L’effort tranchant :
Tu=77,34 kN

La contrainte de cisaillement :
_ o oo 7734

bxd 30x40,5
La contrainte admissible (fissuration peu nuisible).
1, =min(0.13f,;,4MPa) =39MPa = 1, <1,
Donc la condition est vérifiée
D’ou le diamétre des armatures transversales :
h

35
b

x10 = 0.63MPa

Ty

=129mm

¢, <min 5 =300mm |= ¢, =8mm

¢Imin = 8’00mm

-Espacement :
L’espacement des armatures transversales exigées par le RPA 99 est :

S, = min[z 126, j =S, =min(11,25cm,19,2cm)
On prend S; =10 cm En zone nodale.
S, §2= 225cm  On prend S; =15 cm en zone courante.

-Section minimale des armatures transversales BAEL ART.1.2.2:

Cle l
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S<A,. f,/0,4xb

A>0,4xbxS/ f,
A0,4x30x25/ 400=0,75cm?
Soit 2 cadres T8=1,01cm?
Calcul de la fléche :

E - 1 45

1
~ o N _ o fipis
T 276 530 > 16 0,086 > 0,062 ; Condition vérifiée ;

ht Mtser 45 52,05
—> = >
L = 10X Mygr 530 10 x 61,21

= 0,086 = 0,085 ; Condition vérifiée ;

S )

< 4,2f, = < 4,2 X400 = 0,005 < 1680 ; Condition vérifiée.

30 X 40,5 —
Donc il est inutile de calculer la fleche.

111.12- La cage d’ascenseur :
12.1-Definition :

C’est un dispositif assurant le déplacement en hauteur des personnes. Les ascenseurs sont
classés en plusieurs classes. On distingue :
Un ascenseur destine au transport des personnes, principalement dans les batiments d”habitation. La
série normalisée (P 82-208/1SO 41906-1) et dont la charge admise est de 675kg. Ce qui nous
concerne au niveau de I’ascenseur c’est la dalle machine, car en plus de son poids propre, la dalle
machine supporte le poids du dispositif (poids de la machine ainsi que la cuvette).

On a adopte pour l'utilisation d'un ascenseur de taille moyenne de dimensions suivantes:
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Fig 111. 19 : Dimensionement de I’ascenseur

-Une largeurde : 1,4 m

-Une langueur de: 1,4 m

-Une hauteur de cabine de : 2,2 m

-Une largeur libre de passage de : 0,8m

-Une hauteur libre de passage de : 2,00m

-Une hauteur de course de : 30,60 m

-Une surface latérale S= (2x1,4+1,4)x2,2=9,24 m?

-Epaisseur de la dalle qui supporte I’ascenseur : hp=15cm

Ayant ainsi les caractéristiques suivantes:

-Cabine et contre poids aux extrémités d'un cable en acier porté dans les gorges d'une poulie lié a
un levier électrique.

-Pm « poids mort » : le poids de la cabine, étrier, accessoire, cables.
-Q : surcharges dans la cabine

-Pp : Le poids de contrepoids tel que Pp:Pm+%
-Une charge nominale de675 kg pour 9 personnes avec une surface utile de la cabine de 1,96 m2.
D’apreés la norme (NFP82-201), dimensionnés selon le (NFP82-22).
Le poids mort :

Tableau I11.5 : Poids mort de I’ascenseur

Poids de la cabine s=(2x1.40+1.4)2.20=9.24m? M1=11.5x9.24x1,4=148,76 kg

Poids de plancher s=2.20x2,2= 4,84 m? M2=110x4.84 =532,4 kg

Poids de toit M3=20X4.84= 96,8 kg

CRE
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Poids de l'arcade M4=60+(80x1.4)=172kg
Poids de parachute M5=40kg
Poids des accessoires M6=80kg
Poids de poulies de moulage M7=2x30=60kg
Poids de la porte de cabine M8=80+(1,6x25)=120 kg

i=8
Le poids mort total esta : P, = > M, =1249,96 kg

i=1
Le contre poids : P, =R, +% :1249,96+? =1587,46kg
12.2-Calcul de la charge de rupture :
Selon le (NFP-82-202), la valeur minimale du coefficient de sécurité Cs est de 10. on prend Pour
notre cas Cs=12.a titre créance .

Le rapport % ; (D : diametre de poulie et d : diamétre du cable) est au moins de 40 qu’elle que soit

le nombre des tirons, Prenons %: 45et D =500mm =d=12,22 mm

Onaalors:C,=C.M (1)

Avec :

Cs: coefficient de sécurité du cable.

C,: quotient de la charge de la rupture nominale de la nappe du céble.

M : charge statique nominale portée par la nappe.

M=Q+PntMg (2

dont: My: Poids du cable.

On néglige My devant (Q+Py) (Mg<<Q+Pp) =M=Q+P

on aura donc :Cr =Csx M = Cs.(Q+P)= 12(675+1249,96)=23099.52 kg

celle ci est la charge de rupture effective, elle doit étre devisée par le coefficient de cablage

« 0,85 »:

=Cr = 2222 = 2717590 kg

La charge de rupture pour « n » cable est donc : Cr =Cr(1 cable) x mxn
Avec :

m : type de moulage (2brins, 3brins,.....)
n : nombre des cable
pour un céble de d=12,22mm et m=2 on a : Cr(1 cable)=8152kg

cr 2717590 PR
n= S~ emae 1.67soit n=2 cables.

vu qu'on est sensé de compenser les efforts de tension des cable; Le nombre de cable doit étre un
nombre pair .

Le poids des cables (Mg):

Mg=mxnx|

m : la masse linéaire du cable : m = 0,515 kg

L :longueur du cable L =30,60 m

R
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n : nombre des cables n =2
Mg=m x n x | =0,515x2x30,60=31,52 kg
(2)>M=Q+Pm+ Mg= 675+1249,96 +31,52=1956,48 kg

Vérifications de Cr :

Cr __27175.90

Cr=Csx M=Cs = MD 056048 1389 >12......coiin. .. vérifiée.

12.3-Calcul de la charger permanente total G :

G=Pm+ Pp+ IDtreuil"’ Mg

Le poids de (treuil+le moteur) : Pyeuii =1200kg

La charge permanente totale : G=1249,96+1587,46 +1200+31,52 =4068,94kg

Les surcharges :Q=675kg.
Qu=1,35G +1,5Q = 6505.56 kg.
Vérification de dalle au poingonnement :
Cette Vvérification est incontournable car I'appui du moteur (supposé appuyé sur 04 points ) applique
une force concentrée sur la dalle de I’ascenseur ce qui engendre un risque de poingonnement .
La charge totale ultime : q,= 6505.56 kg

Chaque appui regoit le % de cette charge qu

soit : go la charge appliquée sur chaque appui , alors:
_q, 650556

Q=7 — = 162639 kg

Selon le BAEL 91 : la condition de non poingonnement a vérifier est définie tel que :

f
0y < 0,045.1_. h. =22

Tb

Avec:

qu: charge de calcul a I'E.L.U

ho : Epaisseur totale de la dalle.

Uc : Périmeétre du contour au niveau du feuillet moyen.

La charge concentrée (, est appliquéee sur un carré de (10x10) cm?

e =2(U+V); hy =15cm

U =a+ hy = (10 + 15) = 25cm

V=b+ hy = (10 + 15) = 25cm

He = 2(25+ 25) = 100cm
25 x 10

= 0,045 x 100 x 15 x 15

Ce résultat est interprété en absence d'un risque de poingonnement.

= 11250 > q, = 1626,56 kg

12.4-Evaluation des moments dus aux charges concentrées :

1 2 3 4
VTMW&“W‘ \/T \/T s
T il MR BE

S0t R R
v e v v v
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Fig I11. 20 : Schéma expliquant la concentration des charges sur la dalle

Distances des rectangles :

— Rectangle 1
{u = 90cm
v = 120cm iigg,fw
— Rectangle 2 - %
&%&if&
{ u = 40cm
v = 120cm §
— Rectangle 3
{u = 90cm
v =70cm
— Rectangle 4 .
0.26-r’ A~—0.26
{u = 40cm
v ="70cm 200

Fig I11. 21 : Dessin montrant la concentration des charges

4.1-Les moments suivant les deux directions :
=M, +VvM,)P
M, =M, + vM,)P
Avecv : coefficient de Poisson.
ALELU (v=0)
M, =M,P
{My =M,P
P=P'.S
La charge surfacique appliquée sur le rectangle A (26x26)cm32est :
do 1626,39

’ = ——_ —— = 2
P UV 025%025 26022,24 kg/m

Les résultats des moments isostatiques des rectangles 1,2,3 ,4 sont résumés dans le Tableau Ci-
dessus :
Lx=2,00 m; Ly=2,20m

Tableau II1.6 : résume les moments isostatiques des rectangles

R
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u v Surface P’ P=P'S My My
redamde L | M M s | ke | ko) | kom) | (<gm)
| 1 |[041] 055 0.109 |/ 0,066 | 1.08 | 26022.24 | 28104.02 | 2810.40 || 2836.4 |
| 2 ][018] 055 | 0,151 0,076 | 0.48 | 26022.24 | 12490.68 | 1274.04 || 3929.35 |
| 3 [[041]0.32) 0126 0,086 | 063 | 2602224 | 16394.01 | 1836.12 || 3278.80 |
4 018 | 0.32 || 0181 | 1% | o028 || 2602224 | 728623 | 110022 | 471002

4.2 -L.es moments dus aux charges concentrées :
My; = My, — My, — Mys + My, = 338.27 kg.m
My1 = My; — My, — Myg + My, = 238.88 kg. m
4.3 -Moments dus aux charges réparties (poids propre de la dalle):

3.a-Chargement :

Lx =2,00 m
Ly=2,20m
hg = 15cm

- Poids propre :G = 0.15 x 2500 = 375kg/m
- Charges d’exploitation : Q = 100kg/m
Charge ultime :qu = 1,35G + 1,5Q = 656.25kg/m

3.b -Sollicitations :

1, 20
“T T 22

{MXZ = Mx' qu' sz

My2 = },ly.

= 0,90 > 0.4 = Ladalle travaille suivant les deux sens

Mx2

oc=0,90=>{

n, = 0,0456 {sz = 116,89 kg. m

u, = 0,7834 =

4.4 -Les moments appliqués a la dalle:

M,, = 116,89 kg.m

05N

/

Fig 111. 22: Moments de la dalle

Moy = My + My, = 338.27 + 116,89 = 455.16 kg. m
MOy = Myl + Myz = 238.88 + 116,89 = 355.77 kg.m
4.5 -Moments retenus:

[—

Cle
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- En travée:
M = 0,75. My = 341.37 kg. m
My = 0,75.Mgy = 266.82 kg. m
- Sur appuis:
Max = May = 0,5. Mgy, = 227.58 kg. m
12.5-Calcul du ferraillage de la dalle:
Le ferraillage se fait sur une bande de (1m) de largeur
Données :
— Largeur de la poutre :b = 100cm
— Hauteur de la section : h = 30cm
— Hauteur utile des aciers tendus : d = 0,9h = 27cm
— Contrainte des aciers utilisés : fe = 400Mpa, 6; = 348Mpa
— Contrainte du béton a 28jours : f.,g = 30Mpa, f,. = 17Mpa
— Contrainte limite de traction du béton: f.,g = 2,4Mpa
— Fissuration peu préjudiciable
5.1-En travée :
Sens Iy:

Le moment ultime : M = 3413,7 N.m
My 34137
b.d25,.  100.13,5217
tableau
nw=0,013 — B = 0,9935

La section d'acier (Asy):

Le moment réduit p =

=0,013<p, =0392->A=0

My 3413,7 B ,
ASx =545, 09935 13,5348 73 cm?/ml
Sens Ly:

Le moment ultime : M, = 2668,20 N.m
2668,20

S M
Le moment réduitp = —~

b.d25p¢ - 100.13,5217 = 0,010 < W= 0,392 -> A=0

tableau

w=0,010 — B = 0,995

La section d'acier (Asy):

ne My _ 266820
S = Bdo,  0995.13,5.348 7 cme/m
5.2-Sur appui:

Le moment ultime :
Max = May = 0,5. Mg, = 2275,8N.m
M, 22758

~ b.d2§,. 100.13,52 17

tabeau

n=0,008——p =0,996
La section d'acier (Asy):

M., 2275,8
~ B.d.8s 0,996.13,5.348
Section minimale des armatures:
Puisque hp=15 cm (12 cm< hp<30 cm)

m =0,008<p, =0392->A=0

Asy = 0,49 cm?2/ml
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On peut appliquer la formule suivante:
Sens |y:
Aymin = 8.hy =8.0,15 = 1,2 cm?/ml
Aty = 0,57/ml < Aypmin = 1,2 > Aty = Aypmin = 1,20cm?/ml
{ Aay = 0,49/ml < Aypin = 1,2 - Aay = Ay, = 1,20 sz/ml

Sens ly:
3—o0 3—1,0
AXmin = AYmin (T) =12 ( 5 ) = 1,20 cm?2/ml
0,73cm?
Aty = - < AxXpmin = 1,20 = Aty = AXpin = 1,20cm?/ml

Aa, = 0,49cm?/ml < Axp,i, = 1,20 > Aay = AXpip = 1,20cm?/ml

5.3 -Choix des aciers:
Le diameétre : hy = 15cm = 150mm

Oné:@S%@Q)SlSmm

3.1 -En travée:

Sens Lx:
Aty =1,20 cm?/ml _
St, < min (2hy 25 cm) ———» gtTl—OzpdTr; 3,93 cm?/ml
Sty<33 cm X~
Sens Ly:
Aty=1,20 cm?/ml _
St, < min (4hy 33 cm) ———» gtTl_O Zpdffgr; 3,93 cm?/ml
St, <33cm y =
3.2 -Sur appui :
Aa=1,20 cm?/mi _
St<33cm ., 5T10 =3,93 cm?/ml
St=20 cm

5.4 -Nécessité de disposer des armatures transversales :
On note toutefois les critéres suivants :
1. Ladalle est bétonnée sans reprise
2. 1, <1y
— 10.h,

V
Avec i1, = L. otT, =
u b.d u 3

Vutor = {Vx + Vi ; SensL,
Vator = {Vy + Vy ; SensLy

X min(0,13 f.__; 5Mpa)

28’

On calcul Vx et Vy:( efforts tranchants dus aux charges reparties):
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L, 1
szqui- a
145
a> 04> Z;V, =V,
L
_ y
Y
V, = 650,55 x%xﬁ = 477,07 N =0,477 KN
2

2,2
Vy = 650,55 X — = 477,07 N = 0,477 KN = V;

3
On calcul V, et V, (efforts tranchants dus aux charges localisées):
do 1626,39
Wi sv 2x25+25  cLOOKN
v, . @@zmwm
Y 3.u” 3.25 ’

(u=v=25cm) =V, =V, =2169 KN
5.5 -L'effort total Vi :
— Sens Iyt Vi = Vy + Vy = 0,477 + 21,69 = 22,17 KN
— Sensly: Vi = Vy + V, = 0,477 + 21,69 = 22,17 KN
Donc :Vigr = max(Viotx ; Vioty) = 22,17 KN

Vi 22,17 x10°

= ot — 0,164 M
W pd T 1000 x 135 0164 Mpa
hg = 15cm
. 10%015 |
1 < T, = ————min(0,13f,,,; 5Mpa) = 1,625

3
donc 11 <7, —— condition Vérifie
Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

12.6 -Les vérificationsa L’E.L.S :

6.1 -Calcul des sollicitationsa L’E.L.S :

A -Charge localisée:

Mox = (M1 + VM)Pg

Moy = (M; + VM)Pg, Avec v =0,2(E.L.S)
Paser ) S 4

u.v

P;er = qs’er' S ’ =
_ Paser, P, = (G t_ 1185,99k
qser_m’ aser—( +Q)Z = ’ g

1185,99
Donc g =

sr = oge = 1897584 kg/m2
Per = 18975,84 x S’

Les résultats des moments isostatiques des rectangles 1,2,3, 4 sont résumés dans le tableau ci-dessus

Tableau II1.7 : résume les moments isostatiques des rectangles

Rectangle || U/Lx || VILy || M, My || S'(M?) || P'ser=0ser.S" || Mox(kg.m) || Moy(Kg.m)

AR
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0.41 || 055 || 0.109 || 0.066 | 1.08 | 20493.90 | 2504.35 | 1799.36
| 0.18 || 055 || 0.151 ]/ 0.076 || 0.48 || 910840 | 151382 | 967.31 |
| 0.41 || 0.32 || 0.126 || 0.086 | 0.63 || 11954.78 | 171192 | 1329.37 |
| 0.18 | 0.32 || 0.181 | 0.102| 0.28 || 531324 | 1070.08 | 73428 |

6.2 -Moment d aux charges localisées :
Moxc = Mox1 - Moxz - Moxs + Mgx4=348.69 kg.m
Moyc = Mgy1 - Mgy2 - Moys + Mgys=236.96 kg.m
6.3 -Moment dd aux charges réparties (E.L.S):
G=0,15 x 2500 = 375kg /m? ; ep = 15cm
Q=100 kg/m?
Q. = 100 + 375 = 475 kg/m?

Bl W N~

=:—X=1.OO> 0,4 —la dalle travaille dans les deux sens

y
n, = 0,0441
o=1; E.L.S=> b, = 1,0000

Mox: = M0, I’ = 0,0441 x 475 x 2,2% = 101,39 kg/m
Moyr = 1, Mox=1,00 X 101,39 = 101,39 kg/m

Les moments appliqués au centre de rectangle d'impact seront donc :
Mox = Mogyc + Mgy, = 348,69 + 101,39 = 450,08 kg.m
Moy = Mgyc + Mgy, = 236,96 + 101,39 = 338,35 kg.m
6.4 -Les moments en travées et sur appuis :
M = 0,75M,, = 0,75 X 450,08 = 337,56 kg. m
My = 0,75Mq, = 0,75 x 338,35 = 253,76 kg.m
Max = Mgy = 0,5Mg, = 225,04 kg. m
6.5 -Veérification des contraintes dans le béton :
Suivant Ly:
5.1 -En travée :

cm?

My =33756 Nm A, = 393W,

Position de I’axe neutre (y) :

Y = by?/2+nA (y —d) =0

Ona As=0 ;etn = 15

D’ou

50y2 +58,95y — 795,82=0

Donc : y=3,34 cm

Calcul du moment d’inertie:

| =by3/3+15 A(d -y )2

| = 100x3,34%/3 + 15x3.93(13,5 — 3,34)2

| =7327,14cm’

La contrainte dans le béton gy, :
Ope = Ky = (Mger/ ).y
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3375,6
O = 732714
La contrainte admissible du béton oy, :
8pc = 0.6f.3 = 18Mpa
Alors :
Spe = 1,54 Mpa < &, = 18 Mpa condition véréfiée
Donc les armatures calculées a I'E.L.U, ca nous convient.
5.2 -Sur appuis :
Mapp = 225,04 kg.m; A, = 3.93 cm2/ ml
Position de I’axe neutre (y) :
Y=3,34cm
Moment d’inertie (I):
| = 7327,14 cm*
La contrainte dans le béton oy :
Spe = K.y = (M, /D).y
2250,4

be = (7327,14

La contrainte admissible du béton oy, :

8pc = 0.6f.5 = 18 Mpa

X 3,34 = 1,54 Mpa

. 3,34) = 1,03 Mpa

Alors

Spe = 1,03 Mpa < &, = 18 Mpa condition véréfiée
Donc les armatures calculées a I'E.L.U sont convenables.

Suivant L :

1 - travée:

Mt, = 253,76 kg.m; A; = 3,14 cm? /ml
Position de I’axe neutre (y) :
Y=by?2+nAg(y —d) = 0
OnaAg=0 ;etn=15
Donc: y=2,57 cm
Calcul du moment d’inertie:
| =by®/3+15 A (d -y )2
| =100 x2,57% 3 + 15 x 3,14(13,5- 2,57)2
| =6192,62 cm*
La contrainte dans le béton oy :
Spe = K.y = (M, /D).y

2537,6
(6192,62
La contrainte admissible du béton oy, :
8pe = 0.6f.5 = 18 Mpa
Alors
Spe = 1,09 Mpa < &, = 18 Mpa véréfie
Donc les armatures calculées a I'E.L.U sont convenables.

bc —

. 2,57) = 1,09 Mpa

AR
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6.6 -Armatures finales :

Suivant Ly : A=3,93cmZml soit5T10 /mL avec Si=20cm
A;=3,93cmZ/ml soit5T10 /mL avec Si=20cm

Suivant Ly : A=3,93cm?/ml soit 5T10 /mL avec S;=20cm

5T10ml(st=20cm)

000 0 00 0 00 000
‘ll

s oin- et & STH0mst=20em)

S
[} L 1 _-.‘\
Ty \

"1 Dale leine ep 1ﬁcm%|" { \] 5;[1 O/ml(st=20cm)
dl A5 T10mst=20cm) \ |
h— T . /
0 o 0 L L/
b o .!...1. i
En trave

Sur appuis

5T10ml,e=20cm

& H

20cm

5T10ml,e
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Figure I11.23 : Ferraillage de la dalle d'ascenseur



Chapitre IV Etude sismique

IV.1-Introduction :

Il est nécessaire d’étudier le comportement ou bien la réponse de la structure sous
I’action sismique pour garantie un degré de protection acceptable a la construction en cas de
séisme ou tremblement de terre, et éviter au maximum les dégats qui pourraient étre
provoqués par ce phénomene.

IVV.2-Calcul sismique :

C'est le calcul de la réponse sismique et la répartition des efforts dans les différents

éléments de la structure. On distingue essentiellement deux méthodes d’analyse :
Analyse statique équivalente : Pour les batiments réguliers et moyennement réguliers, on peut
simplifier les calculs en ne considérant que le premier mode de la structure (mode
fondamental). Le calcul statiqgue a pour but de se substituer au calcul dynamique plus
compligué en ne s’intéressant qu’a produire des effets identiques.

2.1-Analyse Modale Spectrale :

Peut étre utilisée dans tous les cas, et en particulier, dans le cas ou la méthode statique
équivalente n'est pas permise. On utilise directement les spectres de dimensionnement puisque
ce sont surtout les maxima des réponses qui intéressent le concepteur et non la variation
temporelle. Elle permet de simplifier les calculs. On procéde alors a une analyse modale en
étudiant un certain nombre de modes propres de la structure.

2.2-Méthode du calcul ;

Pour I'évaluation des forces sismiques, on utilise le logiciel « ETABS» qui contient
différentes méthodes de calcul sismique (Response Spectrum Function; Time History
Fonction...) Pour notre cas, on a choisie « Response Spectrum Fonction» qui est basée sur la
méthode dynamique modale spectrale, la méthode prend en compte la réponse de la structure
suivant les modes déterminés en se basant sur les hypothéses suivantes:

-Masse supposée concentrée au niveau des nceuds principaux (nceud maitre).

- Seul les déplacements horizontaux sont pris en compte.

-Les planchers et les fondations sont considérés rigides dans leur plan.

-Le nombre de mode a prendre en compte est tel que la somme des ccefficients de
participation massique soit au moins égale a 90%.

2.3-Conditions a Vérifier :
Dans cette étude dynamique on doit s’assurer que :
1) la période dynamique T 4y, Ne doit pas étre supérieur a la majoration de 30% de la période
statique fondamentale T, :

Tayn < 1,3 Tgq
2) la résultante des forces sismiques a la base V, obtenue par combinaison des valeurs
modales ne doit pas étre inférieure a 80% de la résultante de la force sismique déterminée par
la méthode statique équivalente :

Vax > 80% Vg,

Vay > 80% Vg,
3) les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents
ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur de I’étage :
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Ay = 8 — 8j—1 < 6 avec : 8 = Rl
e R : Coefficient de comportement
o J,; : Déplacement du aux forces sismiques F; (y compris I’effort de torsion)
e &, : Déplacement admissible (égale & 1% he)

4) Justification vis-a-vis de ’effet P-A :

P, X Ay
- Vi X hy
P, : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au dessus du niveau
«K»:
V, : Effort tranchant d’étage au niveau « K »
A, : Déplacement relatif du niveau « K » par rapport a « K-1 ».
h,, : Hauteur de I’étage « K » :
e Si 0,10 < 6, <0,20,1les effets P-A peuvent étre pris en compte de maniére
approximative en amplifiant les effets de I’action calculés au moyen d’une analyse
élastique du 1° ordre par le facteur : 1/1 — 0,

<0,10

e SiB; > 0,20, lastructure est partiellement instable et doit étre redimensionnée.

5) le facteur de participation massique dépasse 90 % :Zai >909% :
n 2
_ [Zwe)
ai =~

= X

n n

2 W@k D Wy

K=1 K=1
Le logiciel ETABS peut déterminer directement les valeurs des ccefficients de participation
massiques.

6) la distance entre le centre de masse et le centre de rigidité ; cette distance doit étre trés
petite afin d’éviter des efforts de torsion éleveés.

I1VV.3-Méthode d’analyse modale spectrale :
3.1-Principe de la méthode :

Le principe de cette méthode est de rechercher, pour chaque mode de vibration, le
maximum des effets qu’engendrent les forces sismiques dans la structure, représentées par un
spectre de réponse de calcul. Ces effets seront combinés pour avoir la réponse de la structure.
La meéthode la plus couramment employée pour le calcul dynamique des structures sont
basées sur I’utilisation de spectre de réponse.

La méthode d’analyse modale spectrale peut étre utilisée dans tous les cas, et en
particulier, dans le cas ou la méthode statique équivalente n’est pas permise.

Pour la détermination de la fonction du spectre de réponse, on utilise le programme « spectre
RPA » qui permet de donner les valeurs du spectre de réponse en fonction des périodes.
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3.2-Spectre de réponse de calcul :
L’action sismique est représenté par le spectre de calcul suivant :

( T Q
1,25A(1+—)(2,5n=—-1 0<T<T,
T, R
25n(L25A)x(9) T, <T<T,
Sa_, R
- = 2
g Q) (T,\ /3
2,5n(1,258) () (7 T,<T<30s
2 5
T,\ /3 (3\73 Q
\ZSn(LZSA)<?;> (T) (E) T>3.08

3.3-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 :
AXDXQXW
B R

Avec :

- A : Le coefficient d'accélération de zone A est donne par le tableau (4.1) du RPA en
fonction de la zone sismique et le groupe d’usage du batiment. Dans notre cas nous avons une
structure située en Zone (I11) avec un groupe d’usage 1B

Donc A=0,30

- D : Le Facteur d’amplification dynamique moyenne D est fonction de la catégorie de site,
du facteur de correction d’amortissement (1) et de la période fondamentale de la structure
(T) selon formule :

[ 2,5M 0<T<T,
2
2,5 )3 T, <T<3
D=1 '“(?) p= =28
2 s
T2§ 3\3 -
@'5“(?) (T) T<3s

71 : Le facteur de correction d’amortissement « 1 » est donnée par la formule suivante :

_ | >0,7
= 25e="

& : 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.

.n_ _0’76
2| i .

Naai

Donc
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T: La valeur de la période fondamentale « T » de la structure peut étre estimée a partir de
formules empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques.
La formule empirique a utiliser selon les cas est la suivante :

3/
T = C.hy /4
hy : Hauteur mesurée en meétres a partir de la base la structure jusqu’au dernier niveau
hy =35.00m

C, : Coefficient en fonction du systéme de contreventement et du type de remplissage, il est
donné par le tableau (4.6) du RPA 2003.
C, = 0.05

— 34 — 3y —
— T = Cihy ' = 0.050 x 35.00 74 = 0.719 sec

(T, ,T,) : Période caractéristique associé la catégorie du sol : (Tableau 4.7)
On a un sol meuble = site 3donc : T; = 0,15sec et T, = 0,5 sec
Ona:T,<T<35s—05<0719 <3

_ T2\ 2 _ 0.5 \ 2
—D=25(2)7=25%0.76 x (-2=)3
Q : Facteur de qualité : Q = 1+ Y3 P,

Tableau IV. 1 : Facteur de qualité

1.494

Critéreq Observé | Non observé
1. Condition minimales sur les filles de contreventement 0 0,05
2. Redondance en plan 0 0,05
3. Régularité en plan 0 0,05
4. Régularité en élévation 0 0,05
5. Contrdle de la qualité des matériaux 0 0,05
6. Contrdle de la qualité de I’exécution 0 0,10

Q=1+ (0,05+ 0,00+ 0,05+ 0,05+ 0,00+ 0,10) = 1,25

R : coefficient de comportement global de la structure, sa valeur unique est donnée par le
(tableau 4.3) des RPA99/Version 2003 en fonction du systeme de contreventement.
R=5
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3.4-Le poids total de la structure :
Tableau IV. 2 : Poids de la structure

Niveau W(t)
Terrasse 588,10
6 713,18
5 713,18
4 717,70
3 723,39
2 723,39
1 752,21
RDC 959,46
S/SOL 965,92
TOTAL 6856,53

IV.4-Veérification des forces sismiques :( Vg, > 80% Vo) :

4.1-Le calcul de la force sismique totale :

AXDXQXW 0.30 X 1.494 X1.25 X 6856.53
Vo = 220 = - = 768.27 t

Les valeurs de la force sismique obtenue apres I’analyse dynamique de ’'ETABS :
Tableau IV.3 : Valeurs de la force sismique totale

Vax (V) Vay (1)

Forces sismiques 663.94 675.33

Vix = 663.94t>80% Vs =614.61t ........................... CONdition Vérifiée
Vay = 67533t >80 % Vs =614.61t............................ condition verifiee

4.2-Vérification de la période fondamentale :
La valeur de la période du premier mode obtenu apres I’analyse dynamique : T4y, = 0.8588 s

Tgyn = 0,8588 < 1,3 Tgq = 1.3x0.719 = 0.934 sec........... condition vérifiée



Chapitre IV Etude sismique

4 .3-Vérification des facteurs de participation massique :
Sens transversal :

Tableau V.4 : facteur de participation massique

Facteur de participation massique (%)

Mode Période Ux Uy Uz YUX | YUY Yuz
1 0,858795 0,011 56,7509 0 0,011 | 56,7509 0
2 0,671837 56,6892 0,0123 0 56,7002 | 56,7632 0
3 0,518795 0,0467 0,0436 0 56,7569 | 56,8067 0
4 0,374273 0,0013 19,8991 0 56,7482 | 76,7059 0
5 0,336855 19,9976 0,0018 0 76,7458 | 76,7077 0
6 0,209523 0,0489 0,0108 0 76,7947 | 76,7185 0
7 0,180529 0,0005 10,8684 0 76,7952 | 87,5869 0
8 0,157759 10,7687 0,0009 0 87,5639 | 87,5878 0
9 0,125914 0,0008 8,4795 0 87,5647 | 96,0673 0

4.4-Les déplacements latéraux inter- étage :

Tableau V.5 : les déplacements latéraux inter-étage

Déplacement maximum (m)

Niveau Sens X Sensy
6 0,0107 0,0117

5 0,0087 0,0095

4 0,0067 0,0074

3 0,0048 0,0053

2 0,0031 0,0034

1 0,0017 0,0018
RDC 0,00040 0,00042
S/ISOL 0.00016 0.00018

Selon le Rpa99/2003 (I’article 5.10), concernant les déplacements latéraux inter étages. La
formule ci-dessous doit étre vérifiée :

A <A
C -
A, <A
Avec :
A = 0.01h,ethe: lahauteur de I’étage.
— A =RA, et A =RA%
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k ok k-1 k ok k-1
Aex - 5ex - 5ex et Aey - 5ey - 5ey
k ] : . :
A, : correspond au déplacement relatif au niveau k par rapport au niveau k-1 dans le sens x

5ekx : le déplacement horizontal dd aux forces sismiques au niveau k dans le sens x (idem dans

le sens y, &).
R : coefficient de comportement global de la structure, R =5
Tableau IV.6 : vérifications des déplacements latéraux inter-étage

NIVEAU | A, (m) A (M) A, (m) A, (m) A (m)
TERASSE | 0,0043 0,0070 0,0215 0.0350 0.0350 Vérifiée
6 0,0039 0,0057 0,0195 0.0285 0.0350 Vérifige
5 0,0034 0,0044 0,0220 0.0220 0.0350 Vérifiée
4 0,0029 0,0032 0,0160 0.0160 0.0350 Vérifiée
3 0,0022 0,0021 0,0105 0.0105 0.0350 Vérifige
2 0.0016 0,0017 0,0085 0.0085 0.0350 Vérifiée
1 0.0010 0,0011 0,0055 0.0050 0.0350 Vérifige
RDC 0.0005 0,0008 0,0025 0.0040 0.0450 Vérifiée
S/SOL 0.0001 0,0002 0,0010 0.0010 0.0300 Vérifiée

4 5-Justification Vis A Vis De I’effet P-A :

Selon le Rpa99/2003 (I’article 5.9), Les effet de deuxiéme ordre (ou I’effet de P-A) peuvent
étre négligés si la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux :
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Sens x :
Tableau IV.7 : Justification Vis A Vis De I’effet P-A(sens x)

NIVEAU W, (t) Pk Ax Vg hi (m) 0]
Terrasse 588.10 588.10 0.0215 118.30 3.50 0.03053
6 713.18 1301.28 0.0195 182.42 3.50 0.03973
5 713.18 2014.46 0.0220 231.55 3.50 0.05468
4 717.70 2732.16 0.0160 272.19 3.50 0.04588
3 723.39 3455.55 0.0105 303.89 3.50 0.03411
2 723.39 4178.94 0.0085 331.28 3.50 0.03063
1 752.21 4931.15 0.0055 345.49 3.50 0.02242
RDC 959.46 5890.61 0.0025 352.28 4.50 0.00928
S/ISOL 965.92 6856.53 0.0010 260.34 3.00 0.00877

Sensy:
Tableau IV.8 : Justification Vis A Vis De I’effet P-A(sens y)

NIVEAU W, (t) Pk Ay Vk hi (m) (0]
Terrasse 588.10 588.10 0.0350 85.28 3.50 0.06896
6 713.18 1301.28 0.0285 119.56 3.50 0.08862
5 713.18 2014.46 0.0220 159.33 3.50 0.07947
4 717.70 2732.16 0.0160 204.62 3.50 0.06103
3 723.39 3455.55 0.0105 284.24 3.50 0.03647
2 723.39 4178.94 0.0085 318.38 3.50 0.03187
1 752.21 4931.15 0.0050 341.07 3.50 0.02065
RDC 959.46 5890.61 0.0040 372.52 4.50 0.01405
S/SOL 965.92 6856.53 0.0010 289.13 3,00 0.00790

0 <0,10 = Donc Dleffet P-A est négligeable pour les deux directions transversale et
longitudinale.

4.6-Vérification de la distance entre le centre de masse et le centre de rigidité :
L’excentricité accidentelle :

Dans I’analyse tridimensionnelle, une excentricité accidentelle (additionnelle) égale a + 0.05
L, (L étant la dimension du plancher perpendiculaire a la direction de I’action sismique) doit
étre Appliquée au niveau du plancher considéré suivant chaque direction.

XG = Xg + O,OSLmaX
Yo = yg + 0,05L a0«
On peut directement introduire cette excentricité dans le logiciel ETABS




Chapitre IV Etude sismique

|Define — Define response spectra - Add new spectra — Ecc.Ratio (All Diaph)]

Tableau V.9 : I’excentricité accidentelle

Centre de masse Centre de torsion Excentricité

plancher |W étage (t) XG e CR Ycr ex ey

Terrasse 588,10 13,149 11,796 13,107 11,318 0,042 0.451

6 713,18 13,148 11,798 13,105 11,089 0,043 0.709

713,18 13,154 11,788 13,120 11,317 0.034 0.471

717,70 13,156 11,782 13,122 11,317 0.034 0.465

723,39 13,160 11,796 13,142 11,316 0.018 0.480

5
4
3 723,39 13,158 11,775 13,125 11,317 0.033 0.458
2
1

752,21 13,161 11,764 13,145 11,316 0.016 0.448

RDC 959,46 13,162 11,760 13,157 11,316 0,005 0.444

S/SOL 965,92 13,163 11,757 13,160 11,315 0,003 0.442

Total 6856,53
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V-ETUDE DES PORTIQUES :

V.1-Introduction :

L’etude sous charges verticales et horizontales nous permet de déterminer tous les efforts
qui sollicitent les éléments (poteaux, poutres) dans les déférents nceuds et travées. Pour
déterminer les sollicitations on a utilisé le programme ETABS ce qui nous a permet de
calculer les portiques.

V.2- Les combinaisons de calcul :

Les combinaisons des actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont
données ci-dessus, les éléments de la structure doivent étre dimensionnés par les
combinaisons des charges sur la base des reglements [BAEL 91 et R.P.A 99 (version
2003)].

2. a-Poutres :
- Sollicitation du 1* genre (BAEL 91)
1,35G +1,5Q
- Sollicitation du 2°™ genre [RPA 99 (version 2003)]

» [0,8GtE
» |G+Q=+E
2. b-Poteaux :
- Sollicitation du 1* genre (BAEL 91)
135G +1,5Q

- Sollicitation du 2°™ genre [RPA 99 (version 2003)]
-{G+Q1L2E

"1 G+Q=+E

Avec :
G : Charge permanente
Q : Charge d’exploitation

E : Effort sismique

2.1-Le chargement :

Pour la détermination du chargement du portique, on calcule les charges supportées par la
poutrede part et d’autre.

V.3-Ferraillage des poutres :

3.1-Méthode de calcul :

En cas général, les poutres sont sollicitées par un moment de flexion et un effort
normal et un effort tranchant. Par conséquent le calcul doit se faire en flexion composée,
mais I’effort normal dans les poutres est tres faible donc on fait le calcul en flexion simple.

Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1% et du 2°™ genre
- Sollicitation du 1* genre Sp;=1,35G+1,5Q = Moment correspondant Msp;
Sp,=0,8G + E.

- Sollicitation du 2°™ genre = Moment correspondant Msp,

SP,=G+Q+ E.
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» Si Mspy/Msp;<1,15 on détermine les armatures sous Sp;
» Si Mspy/Msp;>1,15 on détermine les armatures sous Sp,.
Dans le calcul relatif au « ELU » on introduit des coefficients de sécurités (ys, ¥ )

Pour situation accidentelle : ys=1 = 0,=400 Mpa.
yp=1,15 =0,=22,17 Mpa
Pour les autres cas : ys=1,15 = o,=348Mpa.

Yb=15 = o0,=17 Mpa

3.2-Les armatures minimales des poutres principales :
D’apres le R.P.A 99 (version 2003) on a :
- Section d’armature minimale : Amin = 0,5% bht.
- Section d’armature maximale :Amax1 = 4%bht. (Zonecourante)
Amax2 = 6%bht. (Zonederecouvrement)

2.a-poutre principale (40x60) cm? :

Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la
section a adopter, on a :
Amin = 0,5%b.ht = 0,5x40x60/100 = 12cm?(sur toute la section)
Amax1 = 4%b.ht = 4x40x60/100 = 96cm?
Amax2 = 6% b.ht = 6x40x60/100 = 144cm?
On présente un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des autres
niveaux seront donnés dans un tableau.

3.3-Exemple de calcul :

3.1-Poutre de rive :(RDC)

1. a-En appuis :

(Sp1) = Mtspl = 27,46 KN.m
(Sp2) = Mtsp2 = 44,83 KN.m

Mt
Y #L =0,6121,15 donc le calcul se fait sous (Sp.)
sp2

Données :
e Largeur de la poutre b=40cm.
e Hauteur de la section h=60cm.
e Hauteur utile des aciers tendus d=0.9xht=54 cm
e Contrainte des aciers utilisés fe=400 Mpa
e Contrainte du béton a 28 jours f.,5=30 Mpa
e Contrainte limite de traction du béton ft,g=2,4Mpa.
e Fissuration peu préjudiciable
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Moment ultime Mu Mu 44,83 KN.m
Moment réduit p=Mu/(bxd*xfyc) 0,022
— - p=0,027<p,;=0,392
Etat limite de compression 1=0.392 < as d"acier
du béton HI=S, H<H P -
: comprimé
Coefficient B =0,989
Section d’aciers As Mu /(osx Bx d) 2,41 cm?
1. b- En travée :
(Sp1)) = Maspl = 15,38 KN.m
(Sp2) = Masp2 = 23,22 KN.m
a
®L =0,66<1,15 donc le calcul se fait sous (Sp,)
Ma,,
Moment ultime Mu Mu 23,22KN.m
Moment réduit u=Mu/(bxd*xfsc) 0,011

Etat limite de compression

p=0,033<u;=0,392

, 1=0,392 < as d’acier comprimé
du béton WI=0,39 H<H P P
Coefficient B =0,994

Section d’aciers As Mu /(osx Bx d) 1,24 cm?

3.2-Poutre de rive :

TableauV.1: Ferraillage des différents niveaux (poutre de rive sens principale)

Niveal Moments Moment | A A
Section (t.m) de min | calculé | A adopté (cm?)
Msp1 | Msp2 calcul | (cm?) | (cm?)
RDC Appuis | 2,746 | 4,48 4,48 12 2,41 | 3T16+3T16=12,06
Travée | 1,538 | 2,32 2,32 1,24 | 3T16+3T16=12,06
Les Appuis | 22,82 | 28,54 | 28,54 15,35 | 3T20+3T16=15,45
étages , 12
Travée | 10,49 | 11,07 11,07 5,69 | 3T16+3T16=12,06
courants
Appuis | 20,11 | 25,47 | 25,47 13,58 | 3T20+3T16=15,45
Terrasse - 12
Travée | 8,85 | 9,13 9,13 5,00 | 3T16+3T16=12,06
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3.3-Poutre intermédiaire :

TableauV.2 : Ferraillage des différents niveaux (Poutre inter sens principale)

. Moments (t.m) | Moment . A
Niveau . A min . .
section M M de (cm?) calculé A adopté (cm?)
sl 2 1 calcul (cm?)
Appuis | 8,74 8,04 8,74 4,46 3T16+3T16=12,06
RDC 12
Travée | 5,92 5,86 5,92 3,21 3T16+3T16=12,06
Les Appuis | 28,60 | 25,68 28,60 15,37 | 3T20+3T16=15,45
étages , 12
Travée | 18,80 | 13,85 18,80 9,85 3T16+3T16=12,06
courants
Appuis | 23,52 | 20,06 23,52 12,47 | 3T20+3T16=15,45
Terrasse — 12
Travee | 15,54 | 12,19 15,54 8,07 3T16+3T16=12,06

4.1-Poutre secondaire (30x45) cm? :

1.1-Armatures minimales :
Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la section
a adopteron a:
Amin = 0,5%bht = 0,5x30x45/100 = 6,75cm? (surtoutelasection)
Amax1 = 4%bht = 4x30x45/100 = 54cm?
Amax2 = 6% bht = 6x30x45/100 = 81cm?

Tableau V.3 : Ferraillage des différents niveaux (poutre de rive sens secondaire)

Moments

Moment

Niveau Section (t.m) de Amin | A calculé A adopte (cm?)
(cm?) (cm?)
Msp1 | Mgp2 calcul
Appuis | 0,96 1,56 1,56 1,12 3T14+3T12=8,01
RDC - 6,75
Travée | 0,60 0,82 0,82 0,69 3T14+3T12=8,01
Les Appuis | 9,31 13,47 13,47 6,65 3T14+3T12=8,01
étages , 6,75
Travée | 4,53 6,15 6,15 3,12 3T14+3T12=8,01
courants
Terrasse Appuis | 8,07 | 11,89 11,89 675 6,11 3T14+3T12=8,01
Travée | 3,56 4,95 4,95 ' 2,51 3T14+3T12=8,01
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1.2-Poutre intermédiaire :

Tableau V.4 : ferraillage des différents niveaux (poutre inter sens secondaire)

Niveau Moments (t.m) | Moment | A A
Section M M de min | calculé A adopte (cm?)
spl P21 caleul | (cm?) | (cm?)
Appuis | 4,34 4,32 4,34 2,18 3T14+3T12=8,01
RDC 6,75
Travée | 3,21 | 2,29 3,21 1,62 3T14+3T12=8,01
Etages | Appuis | 19,27 | 18,37 19,27 675 10,11 3T16+3T14=10,65
courants | Traveée | 10,84 | 7,70 10,84 ’ 5,56 3T14+3T12=8,01
Appuis | 16,36 | 16,17 16,36 8,52 | 3T16+3T14=10,65
Terrasse — 6,75
Travée | 9,19 6,94 9,19 4,70 3T14+3T12=8,01
V.4-Les verifications :
4.1-poutre principale (40x60) cm? :
Condition de non fragilité :
Amin = 0,23bxdxft28/fe = 0,23x40x54x2,4/400 = 2,98cm>.

Adopté > Amin

4.2-Vérification des contraintes(ELS) :
2.a-En traveée :

Il faut vérifier que :

< _1+
“=7

o =0,0337
188,03

"~ 132,79
< 1,41-1

2

fcCasg
100

- )

a< +2 4 <0,505
100

2.b- En appuis :

-1
as—+
2

a=0,0575
p=285:41

T 192,84
1,48-1

o< —+

2

:1’

Teas pyec -
100

48

30
—a
100

Avec

_

Mu

- Mser
Le moment maximum en travée Mtmax = 132,79 KN.m

Mu = 188,03KN.m

Mu
_Mser
Le moment maximum en travée Mamax = 192,84 KN.m

Mu = 285,41KN.m

condition vérifiée.

condition vérifiée

condition vérifiée

Amin = 0,23bxdxft28/fe = 0,23x30x40,5x2,4/400 = 1,67cm?2

Adopté > Amin

condition vérifiée.
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4.3-Poutre secondaire (30x45) cm? :
Condition de non fragilité :
4.4-Vérification des contraintes(ELS) :
4.a-En travée :

Il faut vérifier que :

-1 C Mu
a<2il2apec:  @=
2 100

_Mser
Le moment maximum en travée Mtmax = 76,59 KN.m

Mu = 108,43KN.m
o=10,0388

108,43
B= =1,42
76,59

1,42—-1 30 . , egm s
o< —— + Too @ <O condition vérifiée

4.b-En appuis :

-1 C Mu
a< 24 Ll2pyec 2=
2 100

_Mser
Le moment maximum en travéeMamax = 136,78 KN.m

Mu = 192,75KN.m
o=0,0691

192,75
A= =1,40
136,78
1,40—-1 30 . L, epe s
o< . + Too @ <OB04. .. condition vérifiée

V.5-Vérification de I’effort tranchant

5.1-Vérification de I’effort tranchant : (poutre principale)
L'effort tranchant maximal Tmax = 17,10 KN.

T, 17,10.10°

" Thd 040054
Fissuration peu préjudiciable:

=0,08MPa

Tu= {min0,2(f—cbj) - 5 MPa}

7,=0,08 Mpa< t, =4MPa.................. condition vérifiée
Pas de risque du cisaillement

5.2-Vérification de I’effort tranchant : (poutre secondaire)

L'effort tranchant maximal Tmax =11,36 KN.
T, 11,36.10°

" "hd~ 0,30.0,405
Fissuration peu préjudiciable:

=0,06MPa

Tu= {min0,2(f—cbj) - 5 MPa}

7,=0,06 MPa< 1y = 4MPa.................. condition vérifiée
Pas de risque du cisaillement
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V.6-Calcul les armatures transversales :

6.1-Diametre des armatures transversales :
@t <min (h/35 ;b/10 ; @)

@t < min (17,14 ;40 ;14)

Ot=8mm

On adopte : @t =8 mm

6.2-Calcul de L’espacement :
St <min (0,9d; 40cm) St<30cm
St <min (48,6; 40cm)
Zone nodale: St <min (h/4; 12®1; 30cm)
St <min (15 ; 16,80; 30cm)
St=10cm
Zone courante:
St<h/2St = 30cm

6.3-Calcul des crochets :
Crochets courants angle de 90°

L,=d—(c+¢/2+r); Profondeur utile d = 54cm.
L > L, —-219r-L,

187
¢,.=1,2cm ; L, =41,8cm ; L: =517 cm
¢, =1,4cm ; L, =41,7cm ; L1 =8,52cm
¢, =1,6cm ; L, =41,6cm ; L1 =12,08cm

6.4-La longueur de recouvrement :
D’aprés le R.P.A 99 (version 2003), la longueur minimale de recouvrement est de 50 ® en
zone Il .

®=1,6cm— |=80cm

®=1,4cm— |=70cm

®=1,2cm — |=60cm

V.7-Vérification de la fleche :

Mtmax = 2,77t.m,

_(G+Qr (283 +1,16)x(5,2)

MO 3 3 =13,48t.m
(@I’ELS)
As=8,04cm?
h/L > 1/16......................0,769 > 0,0625  (conditionvérifiée)
h/L > Mt/10MO..................0,769 > 0,0205 (conditionvérifiée)
As/bd < 4,2/fe.............. 0,0037 < 0,0105 (conditionvérifiee)
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Poutre principale (40x60) cm?

Niveau (R.D.C)

Niveaux (E.C)

Poutres intermédiaires

Niveau Terrasse

3T16 fil 3120 il .
N . o 3720 fil
+3T16 ch ;
+3T16 chap chap +3T16chap
............. 3716 chap 5716 chap
+3T16 fil +3T16 fil 3T16 chap
+3T16 fil
Poutres de rive
Niveau (R.D.C) Niveaux (E.C) Niveau Terrasse
3T16 fil --1---3T20 fil 3720 fil
+3T16 chap +3T16 chap +3T16 chap
[7"3T16 chap 3T16 chap 1:8T16 chap
+3T16 fil +3T16 fil +3T16 fil
Poutres secondaires(30x45) cm?
Poutres intermédiaires
Niveau (R.D.C) Niveaux (E.C) Niveau Terrasse
©+3T12chap +3T14 chap " +3T14chap
+3T12chap :::::':::3"""3'11:)?{1?%I “lr3T12chap
+3T14 fil +3T14 fil
Poutre de rives
Niveau (R.D.C) Niveaux (E.C) Niveau Terrasse
s 3T14fil
" 3T14fil BT 14fil " +3T20chap
+3T12chap +3T12 chap
1-3T12chap 3122;3{'2‘;” b 3T12chap
+3T14 fil +3T14 fil

Fig V.1-Dessin de ferraillage des sections des poutres principales et secondaires.
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V.8-Ferraillage des poteaux :
8.1-Méthode de calcul :
En général, les poteaux sont sollicités par un moment de flexion et un effort normal
et un effort tranchant, le calcul doit se faire en flexion composée.
La section des armatures doit étre égale au maximum des sections données par les 6
Combinaisons suivante :

- 1¥Genre : 1,35G+1,5Q = [Nmax;Mcoresp] > A,

[Nmin; Mcoresp|— A,

[Mmax;Ncorespg| — A,

-2°™ Genre : 0,8G+E. = [Nmax;Mcoresp] > A,

G+Q+ 1,2E

[Mmax;Ncoresp — A,

[Nmin; Mcoresp] — A,

Dans le calcul relatif aux « ELU », on introduit des ccefficients de sécurité(ys, yp)
Pour situation accidentelle :  y=1
yb=1,15 =o0,=18,48 Mpa

= o0,=400 Mpa.

Pour les autres cas :
yb=15 =o0,=14,17 Mpa

rs=1,15 = o = 348Mpa.

8.2-Ferraillage exige par R.P.A 99(version 2003) :

Les armatures longitudinales doivent étre & haute adhérence droites et sans crochet.
Le pourcentage minimal des aciers sur toute la longueur sera de 0,9% (zone 111)
Le pourcentage maximal des aciers sur toute la longueur sera de 4 % en zone courante, 6 %
en zone de recouvrement.
Le diametre minimum est de 12 mm
La longueur minimale de recouvrement est de 50 @ (zone 111)
La distance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 20 cm
en (zone Il1).
Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible a I’extérieur des zones
nodales.

On fait un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des calculs des
autres seront mis dans un tableau

Tableau V.5 : les sections min. et max. imposée par le R.P.A 99(version 2003)

Fs(r):;';zfe AMin=0,9 %.5 Amax1=4%.S Amax2=6%.5
(50x50) cm? 22.5 cm? 100 cm? 150 cm2
(45x45) cm? 18.22 cm? 81 cm? 121.5 cm?
(40x40) cm? 14.4 cm? 64 cm? 96 cm?
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Tableau V.6 : les sollicitations défavorables du 1°" genre
Etages
(50x50) (45x45) (40x40)
Poteaux Combs.
N max 210.48 175.05 80.98
(@)
a
Mcorr 456 9.24 1.13
PL | ) Nimin 23.87 18.38 1.22
De rive Meorr 0.09 0.13 0.03
M max 6.31 9.94 10.50
(c)
C
Neorr 207.19 110.61 21.34
N max 348.27 225.09 144.89
(@)
a
Mcorr 0.052 2.03 2.07
P2 [ Nimin 30.00 19.65 4.04
Central Meorr 0.75 3.48 4.46
M max 6.28 9.90 10.31
(c)
C
Neorr 204.85 108.82 20.83
Tableau V.7: les sollicitations défavorables du 2°™ genre
Etages
g (50%50) (45x45) (40x40)
Poteaux Combs.
N max 185.93 137.15 63.84
(a)
a
Mcorr 2.63 7.78 1.44
P1 (b) Nmin 14.80 64.22 16.44
De rive Moorr 0.79 0.36 0.18
M max 5.38 8.58 8.81
(c)
Neorr 163.80 87.45 17.50
N max 327.92 205.08 107.73
@ 1.14 1.36 1.48
P2 | | N 76.80 60.76 15.73
Central Mecorr 0.79 0.62 0.60
M max 5.31 8.54 8.68
(c)
Neorr 135.49 69.81 13.58
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8.3-Exemple de calcul :

3.1-Poteau de rive (S-sol, RDC)
Section (50x50) cm?
1. a-Sens longitudinale :
Données :
e Largeur du poteau b= 50 cm.
e hauteur de la section ht = 50 cm.
e Enrobage ¢ =2,5cm.
e Hauteur utile des aciers tendus d = ht-c= 47.5 cm
e Contrainte des aciers utilises fe =400 Mpa
e Contrainte du béton a 28 jours f.3= 30 Mpa
e Contrainte limite de traction du béton ftyg = 2,4Mpa.
e Fissuration peu préjudiciable

3.2-Combinaison du 1° genre :
— > Nmax = 210.48 tMcorresp = 4.56tm
Détermination le centre de pression :
e =M/N = 4.56/210.48 = 0.021m
Mu = Nu (d — % +e) =210.48x (0.475 - 0.50/2 +0.021) = 51.77 t.m

Vérification si la section est surabondante :

Nu<0,81 xfbcxb. hNu=210.48 1 <2860 t............ Condition vérifiée.
{:
Mu<Nu.d (1 —0,514Nu/b.d. fbc)Mu=51.77t.m <99.65 t.m ...Condition Vérifiée.

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas Nécessaires (A1=A’1=0).

— > Nmin = 23.87 tMcorresp = 0.09t.m

Détermination le centre de pression :

e =M/N = 0.09/23.87 = 0,0037 m

Mu = Nu (d — % +e) = 23.87 (0,475 — 0,50/2 4+ 0.0037) = 5.45t.m

Vérification si la section est surabondante :

Nﬂf 0,81fbc.b.h Nu=23.87 t < 286 .9 t...Condition vérifiée.
Mus<Nu.d (1-0,51 1@5614&??1 < 11.33 t.m...Condition

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas Nécessaires (A,=A’,=0).
— > Nmin = 207.19 tMcorresp = 631t.m
Détermination le centre de pression :
e=M/N = 6.31/207.19 = 0,030 m

Mu = Nu(d— % +e) = 207.19 (0,475 — 0,50/2 + 0.030) = 52.83 t.m
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Vérification si la section est surabondante :
u<0,81fbc.b.h Nu=207.19t < 286.9 t...Conditionvérifiée

Mu<Nu.d (1 — 0,3M4N% 2B.88 fre < 98.10 t.m... Conditionverifiée.

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas nécessaires (Az=A’3=0).

3.3-Combinaisons du 2eme genre :
— > Nmax = 185.93t Mcorres = 2.63t.m

Détermination le centre de pression :
e=M/N = 0,014m
Mu = Nu(d — % +e)= 4443t.m
Vérification si la section est surabondante :
N{1<0,81fbc.b. hNu=185.93 t <286.9 t.[...Condition verifiée.

<Nu.d (1 —-0,514Nu/b.d. fbc)Muz 44.43t.m < 88.06 t.m...Condition veérifiée.

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas Nécessaires (A;=A’,=0).
—>Nmin = 14.8tMcorresp = 0.79t.m
Détermination le centre de pression :
e=M/N = 0.053m
Mu = Nu(d — % +e)=7.02tm
Vérification si la section est surabondante :
u<0,81fbc.b. hNu=14.80t <374.22 t...... Condition vérifiée.
u<Nu.d (1 —-0,514Nu/b. d.fbc)Mu{: 7.02t.m > 6,73t.m...Condition non vérifiée.
La 2eme condition n’est pas verifiée, donc la section n’est pas surabondante, le calcul du
ferraillage est obligatoire. On doit d’abord proceder par Vérifier si la section est
entierement ou partiellement comprimée :

¢ 2
(d—c).Ny— M, < (0.337 - 0.81.3) b.d% f,,
(0.475 — 0.025)x(14.8 — 7.02) = 3.89

(0.337 —081x 0:4;) x 0.50 x0.475%x 18.48 x10%2 = 61.36
— 3.89 <61.36
La section est partiellement comprimée.
Ferraillage :
M, 70.2 x 103 ,

HE X &ty 50xa752x1848 0033 <m->4=0
Ona: B = 0,983
a= 0.0419
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As =

70.2 x 103

0.983 x 47.5 x 400

Ass=A; — =% = 0.5 cm?

N

—>Nmin = 163.80t ,
Détermination le centre de pression :
e=M/N = 0,032m

Vérification si la section est surabondante :

Mu = Nu(

= 3,75cm?

Mcorresp = 538t.m

d—— +e
2

> = 31.61¢t.

.Condition vérifiée. Mu<Nu.d (1 —

14Nu/b.d. fbc)Mu= 31.61 t.m < 7765 t.m... Condition Vérifiée

GTJSO,81fbc.b.hNu: 163.80 t < 37{;22 to.....
5

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas Nécessaires (Ag=A’=0).
Section adoptée :
Amin = 0,009 x50x50 = 22.5cm
Aadopté = max(A1,A2,A3, A4, A5, A6,, Amin) = max (0, 0,0,0.50,0,22.5)
= 22.5cm?

TableauV.8 : Calcul de ferraillage des poteaux de rive ( pl)

1%"genre 2°™genre A A
. min adoptée
Niveaux | Combs NG (8 My | Aca NG (0 My | Al (cm?) (cm?)
(t.m) | (cm?) (t.m) | (cm?)
~ (a) |21048|51,77| 0 |18593|44,43| 0
B 6T20+2T16
3 (b) | 2387 [ 545 0 | 1480 | 7,20 | 050 | 2230 | Ac=0n g7
=~ c [2869] 981 o [16380[3161] O
= (@ |[17505]4428] o0 |137,15|2057] 0O
6T20+2T16
X () | 1838|354 | 0 |6422|1252| 0 |1822| \ " . "
< (© 1110611327 0 | 874 | 961 | 3,23 ’
= (@ |8089 1310 0 [6384] 98| 0 8T16
% (b) 122 [ 018 | 080 [ 16,44 | 175 | 2,92 | 144 | As=16.08
e (c) | 1050|676 | 0 | 715 | 6,73 | 0,82
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Tableau V.9 : récapitulatif du calcul de ferraillage des poteaux centraux (p2)

1*"genre 2°™genre A A
Niveaux | Combs NG () My | Acal NG (1) My | Acal (crr:1|;) (Z(;:]T;e
v tm) | cm?) | (t.m) | (cm2)
_ (@ | 348277787 0 [327.92]7264] O
o
iy (b) | 3000 | 600 | O | 76.80 | 1649| 0 | pps5q |BT20+2T16
3 As=22,87
e (c) | 204.85]39,94| 0 |13549|2515| 0
- (@) |225.09]38.78| 2.52 | 205.08 | 39.66| 0
3 (b) | 1965 | 058 | 0 | 6070 |11.52] 0 | 1g9p |6T20+2T16
0 As=22,87
¥ (c) 1108.82|11.97) 0 | 69.81 | 457 | 472
— (@) | 144893057 0 |107.33]2006] o0
S () | 446 | 325 | 1.19 | 15.73 | 284 | 0 8T16
> 14.4
S As= 16.08
N c) |2083|656| 0 | 1358 | 7.00 | 1.44

V.9-Les vérifications :

9.1-Vérification de la contrainte de cisaillement :
« Le poteau le plus sollicité (50x50) cm? »
Tmax= 3,22 t

Contraintetangente :

100
= 3.22x——————= 0,135 Mpa

T (50 x 47,5)

" (bxd)
Contrainte tangente admissible : T7u = min (0,13fc28; 5Mpa) = 3,9 Mpa.

tu =0,135 <tu=39Mpda..............ConditionVérifiée
Pas de risque de cisaillement.

9.2- Calcul des armatures transversales :

2.1-Diamétre des armatures transversales :

Ot =D 1/3
ot =20/3
dt =8 mm

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a I'aide de la formule :
At p,.V,

St h,f,

- Vu : Effort tranchant de calcul

- 1 : hauteur totale de la section brute

- fe: Contrainte limite élastique de I'acier d'armature transversale
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- pa . est un coefficient correcteur égale a 2,5 si I'élancement géométrique As> 5 et a 3,5
dans le cas contraire.
- St : Espacement des armatures transversales.

2.2- Calcul de I’espacement :
D’apres le R.P.A 99 (version2003) on a :
-En zone nodale : St < 10cm = 10cm  SoitSt = 10 cm.
h

;23 10¢,) = 20 cm

-En zone courante : St < min ( >

Soit St = 20 cm.

2.3- Calcul de I’élancement géométrique Ag :

\g =Lf/b

Avec :

Lf: Longueur de flambement du poteau.

b : Dimension de la section droite du poteau.

Lf = 0.7 L0
g, L0 07x45
&= Yy T o500 0™

Ag = 63>5-—p0 = 2.5 (d'apres le RPA.99 "Art 7.4.2.2").
donc: At = StPa-Vy _ 20x2.5% 210
h, £, 50 x 235

=0,89cm?

2.4-Quantité d’armatures transversales minimales :
At/ St.b: En % est donnée comme suit :
%4=03%—> g = 63>5
Zone nodale : Zonenodale : A;{=0,003x 10 x 50 = 1.50 cm
Zone courante :  A{=0,003 x 20 x 50 = 3.00 cm?
Le choix : A:=8¢8 = 4,02 cm?/ml
S;=13cm

2.5-Vérification de la section minimale d’armatures transversales :

A f
L e> max(r. u ;0,4MPa) =0,4Mpa

b.S,
At = 0,4.5t.b / fe ; Ronds lisses — fe = 235 MPa
At > 0,4x20x50/235 = 1,70cm? < 4.02cm? ... ... ......... ... ... conditionvérifiée

2.6-Détermination de la zone nodale :
La zone nodale est constituée par le nceud poutre-poteau proprement dit et les
extrémités des barres qui y concourent.
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lh

Fig. V.2 zone nodale

— Max (% b: h 60cm) — Max (4—§° 50: 50; 60) = 75 cm
L'=2h =2x50= 100cm

Po_teaux de rive P_oteaux de rive Poteaux de rive
(1*'S.S -RDC) (1" —3°™ étage) (4°™ —6°™ étage)
(50x50) (45x45) (40x40)

6T20+2T16 6T20+2T16 8T16
Poteau de centre Poteaux de centre Poteaux de centre
(1*'S.S >RDC) (1¥7° 5™ étage) (4°™ 6°™ étage)
(50x50) (45x45) (40x40)

6T20+2T16 6T20+2T16 8T16

Fig V.3 : Dessin de ferraillages des sections des poteaux

V.10-Ferraillage des voiles :

10.1-Introduction :

Le voile ou le mur en béton armé est un élément de construction verticale 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.
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On utilise les voiles dans tous les batiments, quelles que soient leurs destinations
(d’habitations, de bureaux, scolaires, hospitaliers, industriels...).

10.2-Le systeme de contreventement :

Le contreventement a principalement pour objet :

v" Assurer la stabilité des constructions non auto stable vis a vis des charges horizontales et
de les transmettre jusqu’au sol.

v" De raidir les constructions, car les déformations excessives de la structure sont source
de dommages aux éléments non structuraux et a I’équipement.

Figure V.4 : Le comportement d’un voile

10.3-Calcul :

Dans les calculs, on doit considérer un modele comprenant I'ensemble des éléments
structuraux (portique-voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois de
comportement de chaque type de structure.

3.1-Principe de calcul :
L'étude des voiles consiste a les considérer comme des consoles sollicitées par un moment
fléchissant, un effort normal, et un effort tranchant suivant le cas le plus défavorable selon
les combinaisons suivantes :
1) G+ Q= E (Vérification du béton)
2) 0,8G+E (calcul des aciers de flexion)
Le calcul des armatures sera fait a la flexion composee, par la méthode des contraintes et
vérifier selon le reglement R.P.A 99(version 2003).
Les murs en béton armé comportent trois catégories d'armature :
- armatures verticales
- armatures horizontales (paralléles aux faces des murs)
- armatures transversales

100
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3.2-La méthode de calcul :
On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la R.D.M) :
N MV 0,85.fc,g

=+ <5 =
N T T

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.

=22,17 MPa

On distingue 3 cas :

2.a-1" cas :

Si: (o7 et o) > 0 =la section du voile est entiérement comprimée " pas de zone tendue ™.
La zone courante est armée par le minimum exigeé par le R.P.A 99 (version 2003)
Anmin=0,20.a.L

2. b-2° cas :

Si: (o1 et 62)< 0 = la section du voile est entierement tendue " pas de zone comprimée"
On calcule le volume des contraintes de traction, d’ou la section des armatures verticales :
Av = Ft / fe ; on compare Av par la section minimale exigée par le R.P.A 99 (version
2003).

-Si AV < Anin= 0,20 % a.L, on ferraille avec la section minimale.

-Si : AV > A nin, On ferraille avec Av.

1. ¢c-3°™ cas:

Si : (o1 et o) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc
on calcule le volume des contraintes pour la zone tendue.

3.3- Armatures verticales :

Elles sont disposées on deux nappes paralléles servant a répondre les contraintes de
flexion composée, le R.P.A 99 (version 2003) exige un pourcentage minimal égal a 0,15%
de la section du béton.

Le ferraillage sera disposé symétriguement 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.

3.4- Armatures horizontales :

Les armatures horizontales paralléles aux faces du mur sont distribuées d'une fagon
uniforme sur la totalité de la longueur du mur ou de I'élément de mur limité par des
ouvertures; les barres horizontales doivent étre disposées vers I'extérieure.

Le pourcentage minimum d'armatures horizontales donné comme suit :
- Globalement dans la section du voile 0,15% .
- En zone courante 0,10 %.

3.5-Armatures transversales :
Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont a prévoir d'une
densité de 4 par m2 au moins dans le cas ou les armatures verticales ont un diameétre

101
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inférieur ou égal a 12 mm. Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec
un espacement au plus égal a 15 fois le diametre des aciers verticaux.

Les armatures transversales peuvent étre des épingles de diametre 6 mm lorsque les barres
longitudinales ont un diamétre inférieur ou égal a 20 mm, et de 8 mm dans le cas contraire.
10. 4- Ferraillage des voiles :

4.1-Exemple de calcul :

Détermination des contraintes :

Combinaison : (G + Q £ E)

A =127 m?
| =1,40 m*
V =1,00m 0,50 m
N=55161t < ’

: | 0,20 m [
M=127tm L3 10,50 m
T=0,074t )

4‘ 510 m R
4.2-Détermination des contraintes :
N MV
o, =—+——
A I
-2 -2
5, = 551,61.10 +1,27 x1,00.10 _ 435 MPa
1,27 1,40
N MV
6, =————
A I
-2 -2
5, 551,61.10 _1,27><1,00.1O _ 4.33MPa
1,27 1,46

On a (o1 et 52)> 0 = la section du voile est entierement comprimee " pas de zone tendue”.
Alors la zone courante est armée par le minimum exige par le R.P.A 99 (version 2003).

4.3-Calcul des armatures verticales :
D'aprés le R.P.A 99 (version 2003) on a :
A min =0,20%.a.L
On calcule le ferraillage pour une bande de 1 métre (L =1 m)
A min =0,20%xax1 m = 0,0020x 20x 100 = 4,00 cm?/ml
3.a-Le diametre : D< 1/10xa (mm)
D< (1/10).200
D<20 mm
Onadopte: D=12mm
3.b-L'espacement:
-Selon le BAEL 91,0na:
St<min {2.a, 33 cm}
St<min {40,33cm} = St<33 M, Q).
- Selon le R.P.A 99 (version 2003) on a:
St<min{l,5xa; 30 cm}
St<min{30,30cm} = St<30CM eoviiiiiiiie e (2).
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Donc : St< min {StBAEL i Strpa gg}

St<30 cm

On adopte un espacement de 20 cm.

Le choix de la section des armatures verticales est 5T12 = 5,65 cm2/ml.

4.4-Calcul des armatures horizontales :
D'apres le R.P.A 99 (version 2003), on adopte le méme ferraillage que les armatures
verticales soit 5T12 = 5,65 cm#/ml avec un espacement de 20 cm.

4.5-Calcul des armatures transversales :

D'aprés le D.T.R-B.C-2,42 et le BAEL 91, dans le cas ou le diametre des aciers verticaux
est inférieur ou égal a 12 mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison d'une
densité de 4/m? au moins; on prend donc 4¢ 6 par m2.

4.6-Veérification de la contrainte de cisaillement 1 :

T
On calcule la contrainte de cisaillement T, :H_

Avec: T =14T_, [Ieffort tranchant de calcul majoré de 40%

a : Epaisseur du voile
L : longueur du voile

Cette contrainte est limitée par: © =0,05.fc,;=1,5 MPa

T, _T_0rald 0,136 Mpa
al 0,20.5,10
Tp = 0,136 MPa < 0,05fc,g =1,5 MPa ............... condition vérifiée.

Donc pas de risque de cisaillement.
5.1-Disposition des armatures :
1.1-Armatures verticales :
-Les arréts, jonctions et enrobages des armatures verticales sont effectués conformément
aux regles 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 de
I'épaisseur du mur ni 30 cm selon le R.P.A 99 (version 2003).
- A chaque extrémité du voile, I'espacement des barres doit étre réduit de moitié sur 1/10
de la largeur du voile. Cet espacement d'extrémité doit étre au plus égal a 15 cm
Ona St=20cm — St/2=10cm< 20 cm ....... Condition. Vérifiée.

L=510cm — L/10 =51 cm.
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® ® ® 4
a=20cm
E I : [ ) ) ® [ ) v

FigV.5 : Disposition des armatures verticales dans les voiles.

1.2-Armatures horizontales :

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de
10¢.Elles doivent étre retournees aux extrémités du mur et aux bords libres qui limitent les
ouvertures sur I'épaisseur du mur. Les arréts, jonctions et enrobages des armatures
horizontales sont effectués conformément aux regles de béton armé en vigueur St< min
(1,5a; 30 cm).

-Le diametre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10 de
I'épaisseur du voile.

1.3-Armatures transversales:
Les deux nappes d'armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au metre
carré. Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers I'extérieur.

5T12pm ——

A 4

5T12 p.m

A

|
r T
| i
! i
! i
| !
' !
‘ i
N -T

Fig V.6 : Disposition du ferraillage du voile.
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V1.1-Calcul du voile périphérique :
1.1-Introduction :

Le voile périphérique fonctionne comme un mur de soutenement chargé en une surface,
ou bien en d’autres termes est une caisse rigide assurant I’encastrement de la structure et la
résistance contre la poussée des terres.

Le voile est calculé comme une dalle supposee uniformément chargée par la poussée des
terres.

D’aprés le R.P.A 99 (version 2003), le voile doit avoir les caractéristiques minimales
suivantes :

- L’épaisseur > 15cm.

- Les armatures sont constituées de deux nappes.

- Le pourcentage minimal des armatures est de 0,1%, dans les deux sens (horizontal et
vertical).
On fait le calcul pour une bande de 1 m largeur :

- Q : surcharge d’exploitation Q = 1,5 KN/m2.

- v : Poids volumique de la terrey = 18 KN/m®.

- ¢ : Angle de frottement interne du sol ¢ =30°,
Ka : Coefficient de poussée des terres Ka = tgz(g— %)
Ka'= Ka/cos(B - k) avec (B=1=0°

o

32 j = 19%(30°) = 0,333

Ka' = Ka:tgz(45°—

Ka'=Ka= 0,333
1.2-Dimensionnement :
D’apres le R.P.A 99 (version 2003) ; I’épaisseur doit étre supérieure ou égale a 15cm.

On adopte : ep = 20 cm.
1.3-Calcul des charges :

Poussée des terres :

. P, : poussé des terres.
P, = Eka.y.h2 avec: <y :poids spécifique des terres
h :hauteurdu voile.

P, = %x 0,333x1,8x3,00=0,89 t/ml
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sol

h=6,00m

NSO AN

A Vl" F YYY VVYVYY

Fig VI. 1: Schéma de voile périphérique

Poussée supplémentaire due a la surcharge :
P2 =Kj3.9.h =0,333 x 0,15x 6.00 =0,149 t/ml.
Le diagramme des pressions correspondant a P, est alors un rectangle de hauteur h et de base
K'.p, et la résultante P, passe au milieu de la hauteur du mur.
La charge ponderée :
Q =135P1+15P2 = 1,35x0,89 + 1,5%x0,149 = 1,425 ¢t/ml.
Q= 1,42 t/ml
1.4-Calcul du ferraillage
L’étude se fait pour le cas d’une dalle uniformément chargée.
Lx = 520 — 0,60 = 4,60 m.
Ly = 6,30 — 0,50 = 580m

_Lx _4,60_

a_L—_—S 30 =0,80>0,4 = La dalle qui est appuyée sur 4 cotés travaille dans les deux sens.
y 9
M, =H,a.L5
Moy = uy'Mox
o = 0,80 i, = 0,0561
avec : =
v =0 (E.L.U) M, = 0,5959

Mox = 1,78t.m

Moy = 1,06t.m

4.1-Les valeurs des moments en travée sont :

M, =0,75M, =133t.m

M, =0,75M,, =0,79tm

4.2-Vérification :

M, = % =0,79tm>0,33tm..........ccoiiiiiinnnn. condition vérifiée
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4.3-Ferraillage :
3. a-Sens x .
Miyx =133 t.m; b=100cm; h=20cm; d=0,9n=18 cm

_ My _ 133104 _ B .
H= bd?o,),~ 100(18)2.177 =0,024<pe=0,392—->A"=0.

=0988

_ My _ 133104 _ ,
AS=Bdos 098818348 >+ cmml.

3.b-Sensy:

M, =0,79 tm; b=100cm; h=20cm; d=0,9h=18 cm
My  0,79.10*

H= = =0,014<p, =0,392— A’
bd2o,,  100(18)217
S =0,993
4
A, M, 0.79.10 =127 cm?2/ml.

" Bdo, 099318348

4.4-Condition de non fragilité :
4.a-Sens X :

D’aprés R.P.A 99 (version 2003), on a : Axmin = 2,00 cm2/ml.
D’apres B.A.LE.L.91,0na:

A [3-0a)_1 43-0,80|_ 2
Axmin_Aymm(T]_l,ﬁ[ J_1,76 cm4/ml.

2

donc: Aggopee=max| 2,14;2,00;1,76 |

Asdoptse=2.14 cm?/ml.
On prend : 5T10/ml soit une section de 3,93 cm2/ml et un espacement de 20 cm.
4. b-Sens-y :
D’aprés R.P.A 99 (version 2003) :
Ay min = 0,10%.b.h = 0,1x0,001x100x 20 = 2,00 cm?/ml.
Et d’apres B.A.E.L.91 :
Aymin = 8hQ: 8 X 0,20 = 1,6 szlml
DOﬂC: Aadoptée = maX{AcaIculée’ Amin R.P.A2003! Amin B.A.E.L9l}'
A, o = Max{1,27;2,00;1,6}
A goprze = 2,00cm?/ml.
On prend : 5T10/ml soit une section de 3,93 cm?/ml et un espacement de 20 cm

adoptée
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4.5-Les vérifications :
5.1-Vérification de I’effort tranchant :

_ Lx 1 _ 4,60 1 _
V max _qXTX1+g_1'50X 5 ><1+ 080 2,46 t
2 2

4
_ Vmax — 2,44 X 10 :0,13 MPa

Ty =
bod " 100.18.10 2
1=ty imi = 0.07.f cog /vy =0,07.30/1, 5=14 MPa

=14 >ty =013 MPa....... ...cec... e .condition  vérifiée .

Tulimi
Donc la dalle est bétonnée sans reprise. Alors les armatures transversales ne sont pas
nécessaires.

5.2-Veérification des contraintesa L’E.L.S

{ a = 0,80 {ux = 0,0628

v =0,2 (ELS) uy =0,7111

Qe =P, +P, =103 t/ml.

M, =u,qe-L, =029 tm

M, =p,M, =0,20 tm

M;, = 0,75M,y,, = 0,21 t.m

{Mty = 0,75My,, = 0,15t.m

2.a-Sens X :
Mser = 0,29t.m
A= 3,93 cm?

Position de I’axe neutre :
by?/2+n.A(d—-—y)=0 < 50y?2+58,95y—-1061,1=0=y=4,05cm

Moment d’inertie :

by3

I= R n.A(d-y)? =13686,15 cm4

a. a-Contrainte maximal dans le béton comprimée op. -
_ Mser  0,29x10°

opc=K..y= Xy = x 4,05 = 0,85 Mpa
be = Y = Y = a686.15 P
o,, = 18 MPa
oy =0,85< 0'_bC = 18Mpa ..........................condition vérifiée.

o5 = min %fe;l 10ynf,g j.( fissuration préjudiciable)

G5 = mir| %400;11 1,6.2,4) = min(266,67;215,55)

o, =21555 MPa
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o, =15xkx(d-y)=15x Nllser x(d-y)
X

y 0,29.10*
) 1368615

o, =4433MPa< os =215 OSMPa. condition vérifiée.

Donc Les armatures a L’.E.L.U.R conviennent.

2. b-Sens-y :

Mser =0,20t.m

A =3,93 cm?

Position de I’axe neutre :

by?/2+n.A(d—-y)=0 < 50y?°+5895y—-1061,1=0=y=4,05cm
Moment d’inertie :

I=by3/3+n.A(d—-y)>=13686,15cm4

Contrainte maximal dans le béton comprimée oy, :

x (18— 4,05) = 44,33 MPa

4
o =K. y= T 020107 ) o5 _ 659 Mpa
I, 13686 ,15
o, =18 Mpa.
Ope = 0,59 < G_bc =18Mpa ............ ... .. ... ... .. cOndition vérifiée.

s = min(% fe;110\nf e J.( fissuratio n préjudiciable)

o5 = min@4oo;110 1,6.2,4) — min(266,67;215,55)
o, = 21555 MPa

o, :15xkx(d-y)=15x%x(d—y)

X

4
o, =15x 22910 18 4.05)=3057 MPa
13686 ,15
o, =3057MPa< s = 215,55MPa................... condition vérifiée.

Donc Les armatures a L’.E.L.U.R conviennent. Le voile sera ferraillé en deux nappes avec
5T12 = 5,65 cm2/ml avec un espacement S;= 20cm.
V1.2-Calcul des fondations :

2.1-Introduction :

Les fondations d’une construction sont les parties de I’ouvrage reposant sur un terrain d’assise
auquel sont transmises toutes les charges permanentes et variables supportées par cet ouvrage.
Elles constituent donc la partie essentielle de I’ouvrage puisque de leur bonne conception et
réalisation découle la bonne tenue de I’ensemble .D’aprés le rapport du sol notre terrain a une
contrainte admissible de 1,4 bar .

109
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Pour qu’il n’y a pas chevauchement entre deux fondations, il faut au minimum une distance
de40cm;
Le béton de propreté prévu pour chaque semelle aura 10 cm d’épaisseur ;
Le calcul des fondations se fait comme suit :
1. Dimensionnement a I’ELS ;
2. Ferraillage a ’ELU.
— Le choix du type des fondations dépend de :
e Type d’ouvrage a construire ;
e La nature et I’lhnomogénéité du bon sol ;
e La capacité portante du terrain de fondation ;
e Laraison économique ;
e La facilité de réalisation.
2.2-Choix du type de fondations :

Avec une capacité portante du terrain égale a 1,4 bar, Il y a lieu de projeter a priori, des
fondations superficielles de type :

e Semelles filantes ;

e Radier général.
Commencant par la semelle filante, pour cella on procéde a une premiere vérification qui est :
la surface des semelles doit étre inférieure a 50% de la surface totale du batiment

(S semelle /S

La surface de la semelle est donnée par : § = N/

batiment

<s0%).

sol
Avec :

S : Lasurface totale de la semelle ;
0;01 = 1.4 bar = 14 t/m?

N, =10874,10 t = S = 776,72 m?
{Nm =7839,41 t = S = 559,95 m?
2. a- Vérification du chevauchement :

La surface du batimentestde : § = 776.72 m?

A semelle

=72 % > 50% ; Condition non vérifiée
Sbétiment

La surface totale de la semelle dépasse 50% de la surface d’emprise du batiment, ce qui induit
le chevauchement de ces semelles. Vu la hauteur de la construction et les charges apportées
par la superstructure, ainsi que I’existence de plusieurs voiles dans cette construction et la
faible portance du sol, un radier général a été opter comme type de fondation, ce type de
fondation présente plusieurs avantages qui sont :

e L’augmentation de la surface de la semelle qui minimise la forte pression apportée par

la structure ;
e Laréduction des tassements différentiels ;
e La facilité d’exécution ;

110
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2.3-Définition du radier :

Le radier c'est une surface d'appui continue (dalles, nervures et poutres) débordant I'emprise
de l'ouvrage, elle permet une répartition uniforme des charges tout en en résistant aux
contraintes de sol.

2.4-Pre dimensionnement du radier :

4.1- Calcul du radier :

Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité. (Réaction de sol =
poids total de la structure).

4.2-Poids supporté par le radier :

Gr: la charge permanente totale.

Qr: la charge d’exploitation totale.

G, = ZSZGi =5900,11t.

i-1

8
Q,=>.Q,; =1939,30t

i-1
2.1-Combinaison d’actions :
E.LU:NU = 1,35GT +1,5QT = 10874,10t.
E.L.S:Nser = GT + QT = 7839,41t.
2.2-Surface du radier :

. . . N
La surface du radier est donnée par la formule suivante : 3 <oy

N = Nser =7839,41 t.

S > N/osol = 7839,41 /14 = 559,95 m2

On prend un débord de 60 cm de chaque cdté dans les deux directions ce qui nous donne une
surface d’assise S radier = 621,54 m2

2.3-Calcul de I’épaisseur du radier :

L’épaisseur nécessaire du radier sera déterminée a partir des conditions suivantes :
3. a-1°"° condition :

T, =V, /bd<0,06f .

V, : Effort tranchant ultime : V, = Q.L/2

L : Longueur maximal d’une bande 1m ; L = 6,80 m

Qu = Nu/S = 10874,10 /621,54 = 17,5 t/m>

Parml:Qu = 17,5x1 = 17,5t/ml.

Vu = 17.5x6.80/2 = 59,5t

Vo 0,06.f,, =>d>——t

b.d 0,06f,,.b
2

4o B5A2:10°

~0,06x30x1
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2. b-2°™ condition :

LsdsL. L =680cm

25 20

27,2<d<34cm =d=30cm
h=d+c=30+5=235cm ; onprend:h =35cm

2.5-Détermination de la hauteur de la poutre de libage :

Pour pouvoir assimiler le calcul du radier & un plancher infiniment rigide, la hauteur de la
poutre de libage doit vérifier la condition suivante :

L/9<h<L/6= 755cm < h <113,33cm

Onprend : d=108 cm ; h=120cm ; b =50 cm.

5.1-Veérification des contraintes :

En tenant compte du poids propre du radier et de la poutre :

G rager = V[0, xS, +1, xb x SL, |

G e = 2,5[0,35% 629.5 +1,20 x 0,50 x 499,00]=1299,30 t

E.L.S: N, =1299,30+ 7839,41=9138,71 t.

N e = 138,71 =14,51t/m2 <15t/m2.............. condition verifiée.
Sradier 629’5

5.2-La longueur élastique :
La longueur élastique de la poutre est donnée par :

L _d%E!
¢ K.b

Avec : | : Inertie de la poutre : | =bh*/12=0,50x(L,2)°/12 =0,072m".
E : Module d’élasticité du béton, E = 3417955,7 t/m2,
b : Largeur de la poutre b=0,50 m.
K : Coefficient de la raideur de sol k = 400 t/m?®,

L = 4x3417955,7x 0,072 _ 764m
400x 0,50
L = 6,30m < %.Le =12,00 M., condition vérifiee.

Lmax : La longueur maximale entre nues des poteaux.
2.6-Evaluation des charges pour le calcul du radier :

Neer _ 9839,41
S, 621,54
Gradier = Yp X h =1,308 t/n'l2

— Omax — Oradier = 14,53 t/ln2

Donc la charge en « m2 » a prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est de :
Q = 14,53 t/m?

Q=0pax = = 15,83 t/m
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2.7-Ferraillage du radier :

1-Ferraillage des dalles :
Soit une dalle reposant sur 4 cotés de dimensions entre nus des appuis Ly et Ly avec Ly<Ly.
Pour le ferraillage des dalles on a deux cas :
1.1-1" cas :
Si :a=L,/L, >0,4 Ladalle portante suivant les deux directions.
1. a-Les moments sont données par :
2 .
Mox :p‘x'q'Lx ! Moy :”y'Mox'
1. b-Moment en traveée :

M=0,85Mo.....cccvnvvennnnn. panneau de rive.
Mi=0,75Mog...ooviieeenn, panneau intermédiaire.
1. c-Moment sur appuis :
Ma=02Mo...ovvviviniinannn, appuis de rive.
Ma=05Mo...ovviiiiiinannnn, appuis intermédiaire.
1.2-2°™ cas

Si: a:LX/Ly <0,4 La dalle se calcule comme une poutre continue dans les sens de la

petite portée. Pour notre cas, on prend le panneau le plus défavorable (le plus grand)
1.3-Exemple de calcul :

: 6.8

Fig V1.2 : schéma du panneau le plus défavorable
a=L,/L,6=5.20/630 =082 >0,4

La dalle porte dans les deux sens.
a=0,82=u, =0,0539 ;yu, =0,6313

MOx = MXQLZX
M,, = 0,0539x14,53x (5,3) ?= 22tm
MOy = Hy'Mx

M,, =0,6313 x22=1388tm
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3.1-En travée :
1. a-Sens x :
M, =0,75M,, =0,75x 22 =16,50t.m
M, _ 1650.10°
~ bdef,,  100(31,5)217
1, = 0,097 — 8 =0,948
M 165010 °
Bdo, 0948315 .348

On adopte : 9T16/ml , A=18,10cm?’ml, S;=12cm
1. b-Sens-y:

u =0,097 <p, =0,392= A'=0

A=

=15,87cma.

M, =0,75M,, = 0,75x1388=10,41tm
M,  1041.10*
bd2f,, 100(31,5)217
11, = 0,061 — j = 0,968
M 1041.10*
Bdo, 0,968.31,5.348

On adopte : 6T16 / ml, A = 12,06 cm*ml, S; = 16 cm
3.2-En appuis :

2.a-Sens X :

Max =0,5Mgx =0,5x22=11tm

=0,061<p, =0392=A'=0

H

A= =9,81cm2.

M 4
_ Mty 11107 _ ~ 5
H= bd2f,, 100(315)2.17 =0,067 < =0,392= A'=0

. =0,067 > =0,965

_ M _ 11104 _ 2
A= B dos 0965315348 069

On adopte : 6T16/ ml, A = 12,06 cm*ml, St =16 cm

2. b-Sens-y :
M,, =05M,, =05x13.88=6,94 tm
M 4
H=—2 = 69410° _ 0,041 <, = 0,392 = A'=0

bdef,.  100(31,5)2.17

4 =0,041— B =0,979

A M 6,94.10"
Bdo, 0,979.31,5.348

On adopte 6T12 / ml, A = 6,79 cm?/ml, St = 16 cm

On adopte le méme ferraillage pour tous les panneaux du radier.

2.8-Ferraillage des poutres de libages :

Le rapport a=L,/L, >0,4 pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges

= 6,46cm2.

transmises par chaque panneau se subdivise en deux charges trapézoidales et deux charges

ST
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triangulaires pour le calcul du ferraillage on prend le cas le plus défavorable dans chaque sens
et on considere des travées isostatiques.
8.1-Sens longitudinal (y) : 23 1.7 23

-

I
Q 26 |

VVYVVYYVYY rV VVYVY

6.3

Fig IV. 2: Répartition des charges sur les poutres selon
Les lignes de rupture.

1.1-Calcul de Q’ :
C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.

2 2
o TN VA L R 1
2 3.Ly, 3.Ly,

Avec: Lx;=4.6m

Ly;=6,30m
Lx,=4.6 m
Q=15,83t/m?
Donc :
2 2
Q':ﬁ 1—LO2 4.60 + 1—LO2 .4.60 | =59,87 t/m
2 3x6,30 3x6,30
1y 2 2
M, = QéL _ 59,87 x 5,20 — 20236 tm

1.2- Calcul du ferraillage :
2. a-En travée :
M;=0,75M ¢=0,75.202,36 =15177 t.m, b=50cm, h=120cm, d=0,9.h=108cm

Mi 151,77.10 4 ,
= === =0,153 < =0,392 ->A"=0
2 50.(108)2.17
b.d%.op (108)
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B=0,916

A; =M /oq.Bp.

A= 151,77.10% /348.0,916.108 = 42,41cm?
1%1€ it 4725

on adopte ] 26M€ Jit 4T20; A = 44,78
3®MEit 4120

2. b- En appuis :

b. a-Appuis intermédiaires :

M, = 0,5M, = 0,5. 202,36 = 101,18 t.m

M =0,102<y=0,392= (A'=0)

n=0,102— B =0,946

As =28,46cm”

On adopte :  (4T25) Fil + (4T20) chap. ; A=32,21 cm2
b. b-Appuis de rive :

M,=0,2.M=0,2.202,36 = 40,47 t. m

M =0,040<w=0,392= (A'=0)

n=0,040 - p=0,980

As =11,06cm?

On adopte :  (4T16) fil + (4T14) chap. ; A =14,20 cm?,

5.2-Sens transversal(x) :

g 26
y

F VVVVVYVYYVYVY I

112

5.2m 2.6

Fig VI. 3: Répartition des charges sur les poutres selon

Les lignes de rupture
2.1-Calcul de Q’ :

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.

)
Q =§.Q.LX1

116
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Tel que : Q = 15,83 t/m?

Lx; =520m

Q' =2/3 x 15,83 x 5,20 = 54,87 t/m
B Q.L° 54,87 x5,20 2

° 8 8

2.2- Calcul du ferraillage :

2. a-En travée :

M, =0,85My =0,75.185,46 =129,82tm, b=50cm, h=120cm, d=0,9.h=108cm

M =18546t.m

My 1298210 4
hd2 ~ 50.(108)2.17
b.d“.op . (108)

=0,130 < = 0,392 > A'=0

1= 0130 = 8 = 0,930
M 129.82.10 4

A= pdog 0930.(108)348 3614 em?
1%7€ it 4120

on adopte :4 26M€ |it 4T20 ;A = 37.71cm?
38MEit 4120

2.b- En appuis :

b. a- Appuis intermeédiaires :

M, = 0,5M, = 0,5.185,46 = 92,73 t.m

p=0,223 < u=0,392= (A'=0)

n=0,223 — B = 0,872

As =30,94 cm?

On adopte : (4T25) fil + (4T20) chap. ; A =32,22 cm2,
b. b-Appuis de rive :

M,=0,2M, = 0.2 x 185,46 = 37,09 t.m

p=0,089 < u=0,392= (A'=0)

= 0,089— B =0,953

As = 14,02 cm?

On adopte : (4T16) fil + (4T14) chap. ; A =14,20 cm=2
2.9-Armature de peau :

Selon le BAEL 91 la hauteur de I'dme de la poutre : ha>2 (80 — 0,1 fe) = 80 cm.

Dans notre cas h,=120 cm (vérifiée), donc notre poutre est de grande hauteur, dans ce cas il
devient nécessaire d'ajouter des armatures supplémentaires sur les parois de la poutre
(armatures de peau). En effet, les armatures déterminées par le calcul et placées a la partie
inférieure de la poutre n'empéchent pas la fissuration que dans leur voisinage et les fissures
risquent d'apparaitre dans la zone de béton tendue. Ces armatures, qui doivent étre placées le
long de la paroi de chaque coté de la nervure, elles sont obligatoire lorsque la fissuration est
préjudiciable ou trés préjudiciable, mais il semble tres recommandable d'en prévoir également
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lorsque la fissuration peu préjudiciable ; leur section est d'au moins 3 cm2 par métre de
longueur de paroi ; pour ces armatures, les barres a haute adhérence sont plus efficaces que les
ronds lisses.

Donc pour une poutre de section (h x b0) = (1.2 x 0,50) m?,

ona:Asp =3x2 (b0 +h) cm? - Asp=3x2(0,50 +1.20) = 10,20 cm?

On adopte : 4T20 Fil ; A=12,57 cm2

2.10-Les Vérifications :

10.1- Contrainte de cisaillement :
T, =113,77 t

o = tme BT 5 g6yp,
b.d  0,50.0,765.100

Tu =min(0,10f,, ;4MPa)=3,00MPa.
T, =2,96MPa < 1, =3MPa........ccccoou...... condition verifiée.
10.2-Armatures transversales :

@, <min(h/35;¢, ;b/10) = min(22,85;10; 50) = 10 mm

2.1-Diamétre :
onprend ¢, =10 mm

2.2-Espacement :
S, = min(%,lchlj =min(20,12) =12 cm

onprendS, =15cm.
Donc on utilise des armatures : HA, Fe400, soit 4T10, A=3,14cm?.

?t ';e > max(t,/2 ;0,4 MPa) = max(1,48;0,4MPa) = 1,48MPa

0>t
3,14.400

=167>1,48MPa........c......... condition vérifiée.
50.15




oncluston

Ce projet de fin d’études m’a permis d’avoir une ample vision sur la responsabilité de
I’ingénieur dans I’acte de batir, ainsi que la facon de trouver une harmonie entre
I’aspect technique et économique sans pour autant que cela soit au détriment de la
sécurité de I’ouvrage construit, ceci d’une part.

Et d’autre part ce travail m’a permis d’acquérir énormément d’informations
importantes sur les méthodes de calcul, I’étude des structures en béton armé, ainsi
que I’utilisation des logiciels.

Il m’a aidé aussi a avoir I’esprit d’analyse et de prendre des décisions concernant le
choix d’un systeme de contreventement, est trés important du point de vue
comportement, résistance, architecture et cout de revient.

Cette expérience dans le domaine m’a incité non seulement a connaitre toutes les
étapes de calcul d’un batiment, mais aussi a se documenter et a enrichir mes
connaissances.
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