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Résume

Ce projet présente une étude détaillée d’un batiment a usage multiple constitué d'un
Rez-de-chaussée commercial plus (06) étages bureaux et habitation, implanté a la wilaya de
TISSEMSILT. Cette région est classée en zone sismique (IIa) selon le RPA99 version 2003.

En utilisant les nouveaux reéglements de calcul et vérifications du béton armé
(RPA99V2003 et B.A.E.L91 modifi€¢99), cette étude se compose de quatre parties :

La premicre entame la description générale du projet avec une présentation de
caractéristiques des matériaux, ensuite le pré dimensionnement de la structure et enfin la
descente des charges.

La deuxiéme partie a pour objectif d'étude des éléments secondaires (poutrelles,
escaliers, acrotére, balcon, ascenseur, et dalle pleine).

En fin I’étude des éléments résistants de la structure (poteaux, poutres, voiles, radier
général) sera calculé dans la derniere partie.

L'é¢tude dynamique de la structure a été entamée dans la troisieme partie par logiciel
ETABS afin de déterminer les différentes sollicitations dues aux chargements (charges
permanentes, d'exploitation et charge sismique).

Mots clés : Batiment, Béton armé, ETABS, RPA99 modifié 2003, BAEL91 modifié 99.



Abstract

This project presents a detailed study of a multipurpose building, consists of a
commercial ground floor addition (06) floors, located in the wilaya of TISSEMSILT This
region is classified as seismic zone (l1a) according to the RPA99 version 2003.

Using the new rules of calculation and verification of reinforced concrete (RPA99
2003 version, BAEL91 modifi¢99), this study consists of four parts:

The first starts the general description of the projet with a présentation of material
properties, then the Pre-design of the structure and finally the descent of the load.

The second part aims to study secondary elements (beams, stairs, parapet, balcony,
elevator, and full slab).

The dynamic study of the structure was begun in the third part software ETABS to
determine the various stresses due to loads (permanent loads, operational and seismic
loading).

At the end, the reinforcement of structural elements (columns, beams, walls sails, and
raft) will be calculated in the last part.

Key words: Building. Reinforced concrete, ETABS, RPA 99 modified 2003, BAEL 91
modified 99.
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NOTATIONS ET SYMBOLES

Symboles Signification
E.LS Etat Limite De Service
E.LU Etat Limite Ultime
Cte Valeur Constance
As Section D’aciers
Ay Section D’aciers Comprimés
A A Section D’acier Maximale Et Minimale
AN Axe Neutre
A, Armatures Supérieures
A Section D’un Cours D’armatures Transversales
B. Section Réduite
B, Section Homogene Totale
E. Module D’¢lasticité
F.. Résultante Des Efforts De Compression Dans Le Béton
G Action Permanente
I, Moment D’inertie De La Section Totale Homogéne
M. Moment Sur Appui.
M .. Moment Fléchissant A L’E.L.S
M. Moment Fléchissant A L’E.L.U
M .. Moment Fléchissant Au Centre D’un Panneau De Dalle Articulé
M o Moment Fléchissant Au Centre D’un Panneau De Dalle Articulé Pour Une
Bande De Largeur Unité Paralléle A ||
N .. Effort Normal De Service
N, Effort Normal Ultime
P.. Charge Concentrée Appliquée A L’E.L.S
P, Charge Concentrée Appliquée A L’E.L.U
\V . Effort Tranchant A L’.L.U
a Plus Petite Dimension D’une Section Transversale
a-b Dimensions En Plans D’un Poteau
B Largeur D’une Table De Compression
b0 Largeur D’une Section Rectangulaire Ou De La Nervure D’une Section

EnT




b, Largeur d’une aile de tension en T
d hauteur utile d’une section
e, Excentricité par rapport au centre de gravité du béton
f Résistance caractéristique du béton a la compression a- j- jours
¢
f Résistance caractéristique du béton a la compression a 28 j
Cc28
Limite d’¢élasticité de I’acier
e
Reésistance conventionnelle a la traction du béton a
i
Résistance conventionnelle a la traction du béton a 28 j
t28
h Hauteur totale d’une section
h, Hauteur d’une table de compression
i rayon de giration
|, Portée d’ancrage
I, hauteur de flambement
I Portée de travée
I, Longueur de recouvrement
I, Longueur de scellement
l, Longueur fictive
n=15 ceefficient d’équivalence
S, Espacement des armatures transversales
Eve Raccourcissement relatif maximal du béton comprimé
Es Allongement relatif des aciers tendus
Esc Raccourcissement relatif des aciers comprimé
Es Allongement relatif des aciers tendus lorsque leur contrainte atteint la
résistance de calcul ( f 1y.)
e S
T Coefficient de fissuration
A Elancement géométrique
H Coefficient de frottement acier /béton
1% Coefficient de poisson ; effort normal réduit
O e Contrainte de compression du béton
O Contrainte limite du béton comprimé a L’E.L.S

Contrainte de traction de 1’acier




T Contrainte d’adhérence limite

o Contrainte tangentielle conventionnelle

Diamétre d’une barre

Diameétre d’une barre longitudinale

Diamétre d’une barre transversale

DD s

v,y | Coefficient pour calculer 1’ancrage des courbes

Coefficient de scellement
2N




Chapitre | :
Presentation de ’ouvrage et
generalite



1.1 Introduction général

Toute ¢étude de projet d’un batiment dont la structure est en béton armé, a pour but
d’assurer la stabilité et la résistance des batiments afin d’assurer la securité du batiment. On
sait que le développement économique dans les pays industrialisés privilégie la construction
verticale dans un souci d’économie de 1’espace

Cependant, il existe un danger représenté par ce choix, a cause des dégats qui peuvent
lui occasionner les séismes et le vent. Pour cela, il y a lieu de respecter les normes et les
recommandations parasismiques qui rigidifient convenablement la structure.

Sans perdre de vue de I’aspect économique du projet.

|.2.Présentation de ’ouvrage :

Le présent travail est une étude technique d'une structure en béton armé a usage
multiple composée d'un rez de chaussée et 06 étages sera implanté a la wilaya de Tissemsilt,
cette région est classée comme une zone de moyenne sismicité «zone Ila » d’aprés le
reglement parasismique algérienne « R.P.A.99 modifiée en 2003 ». Avec un dallage sur terre-
plein et contreventé par des voiles et portiques.

La wilaya est considere comme un zone de faible action du vent (zone 1) d'apres le réglement
Neige et vent (R.N.V 99)
Notre batiment comporte :

» Le RDC : ausage commercial

> 167¢ et 2¢™m€étage : & usage bureaux.

> 3¢me 3 6¢™meétages a usage d’habitation.

1.2.1.Caractéristigue géomeétrique du batiment :

a) - Dimensions en plans :

» Lalongueurtotale estde............covviiiiiiiiiiiinnn... 21.73m.
» Lalargeurtotaleestde..........ccooiiiiiiiiiii 17.29m.

b) - Dimensions en élévation :

> Lahauteurde RID.C....oovrrre e, 420 m.
» La hauteur des étages courants.................................3.06 m.
> La hauteur totale de batiment :...........oovvvveeeeiennn... 2256 m
( )|
L 1)



c) — Données du site :

» le site est considéré comme meuble (S3).

> contrainte admissible de sol 6 sol =2.00 bars.

1.2.2.Description des différents de la structure :

a)Ossature :

Le contreventement de la structure est assuré par des voiles et des portiques tout en justifiant
I’interaction portiques-voiles, pour assurer la stabilité de I'ensemble sous I'effet des actions
verticales et des actions horizontales

b) Plancher :
C’est une aire généralement plane destinée a separer les niveaux, on distingue :
- Plancher a corps creux.
- Plancher a dalle pleine.
b.1.Planchers corps creux :
Ce type de plancher est constitué de poutrelles préfabriquées en béton armé ou bétonné sur

place espacées de 60cm de corps creux (hourdis) et d'une table de compression en béton armé

d’une épaisseur de 4 cm.

b.2.planchers dalle pleine :

Pour certaines zones, j’ai opté pour des dalles pleins a cause de leurs formes irréguliéres et

ceci dans le but de minimiser le temps et le cout nécessaire pour la réalisation des poutrelles

spéciales a ces zones.

Figure | (01) : Plancher a corps creux




c) Les escaliers :

Ce sont des éléments non-structuraux, qui servent a relier les niveaux successifs et faciliter le
déplacement Entre les étages nous avons pris un seul type d’escalier pour notre structure, ¢’est

un escalier a deux volées et paliers inter étage. (Départ, repos, arriveé).

d) Maconnerie :

d.1) Murs extérieure :

Reéalisés en double parois de brique creuse 15m et de 10m, séparés par une larme d’air

d’épaisseurs 5 cm afin d’assurer une isolation thermique et phonique

d.?2) Murs intérieurs :

Constitue par une cloison de 10cm d’épaisseur qui sert a séparer deux services et une double
cloison de 25c¢m d’épaisseur qui sert a séparer deux longuement voisins une cloison de 10cm

d’épaisseur pour la face externe et interne.

e)Revétements :

Enduit en ciment pour les faces extérieures des murs, et en platre pour les faces intérieures des
murs.

Enduit en platre pour les planchers.

Revétement en plaque pour les escaliers (marche et contre marche).

Revétements en carrelage pour les planchers.

f) Isolation :

L’isolation acoustique est assurée par la masse de plancher et par de vide d’air des murs
extérieur.
-1’ isolation thermique est assuré par les couches de polystyréne pour les plancher terrasses, et

par le vide d’air pour les mures extérieur.

g) Acroteres :

La terrasse étant inaccessible, le dernier niveau est entouré d’un acrotére en béton armé d’une

hauteur variant entre 60cm et 100cm et de 10cm d’épaisseur.

h) Cage d’ascenseurs :

Vu la hauteur importante de ce batiment, la conception d’un ascenseur est indispensable pour

faciliter le déplacement entre les différents etages.




e) Fondation:

Le rapport de sol relatif au terrain, indique que les sols en place sont de composition
alluvionnaire, présentés par des marnes sableuse, des sables, des grés et des calcaire

rencontrés dans un contexte tres hétérogeéne.

1.2.3.Caractéristigues mécanigues des matériaux :

Les caractéristiques des matériaux utilisés dans la construction seront conformes aux régles
techniques de conception et de calcul des structures en béton armé CBA 93, le réglement du
béton armé aux états limites a savoir le BAEL 91, ainsi que le reglement parasismique
Algérien RPA 99/2003.

1.2.3.1-Le Béton

Le béton est un matériau constitué par le mélange de ciment, granulats (sables, gravillons) et

d'eau de gachage. Le béton armé est obtenu en introduisant dans le béton des aciers
(armatures) disposés de maniére a équilibrer les efforts de traction.

a. Ciment :

Le ciment joue le role d’un liant. Sa qualité et ses particularités dépendent des proportions de
calcaire et d’argile, ou de bauxite et de la température de cuisson du mélange.

b. Granulats :

Les granulats comprennent les sables et les pierrailles :

b.1.Sables :

Les sables sont constitués par des grains provenant de la désagrégation des roches. La
grosseur de ses 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.

b.2.Graviers :

Elles sont constituées par des grains rocheux dont la grosseur est généralement comprise entre
5mm et 25mm a 30 mm
Elles doivent étre dures, propres et non gélives. Elles peuvent étre extraites du lit de riviére

(matériaux roulés) ou obtenues par concassage de roches dures (matériaux concasses).

b.3.Eau de gachage :

Met en réaction le ciment en provoquant son hydratation, elle doit étre propre et dépourvue de

tous produit pouvant nuire caractéeristique mecanique du béton.




c. Dosage de béton :

Le béton armé utilisé dans la construction de 1’ouvrage sera conformé aux régles technique de
conception et de calcul des structure (B.A.E.L. 91 et R.P.A99).

La composition d’un métre cube (m>) de béton courant est comme suit :

- 350Kg..iiiiie de ciment CPJ42.5.
- 400L......c.cooiiiiiiiinnn, de sable.

- 800L ..o de gravillons.

- 175k d’eau de gachage.

1.3 Résistances mécaniques du béton :

1.3.1 Résistance a la compression :

La résistance caracteristique a la compression du béton f.; a j jours d’age est déterminée a

partir d’essais sur des éprouvettes normalisées de 16 cm de diamétre et de 32cm de hauteur.
Pour un dosage courant de 350 Kg/m 3 de ciment CPA325, la caractéristique en compression
a 28 jours est estimée a 25MPa (f g = 25MPa).
-Pour des résistancesf g < 40MPa :

J

feap = 757053 /2851 i< 60 jours

fej= 1.1 feagsij > 60 jours

- Pour des résistances fc28 > 40MPa :

J .. .
fe ':mfcgg si j< 28 jours.

fej=fezssij> 28 jours.

1.3.2.Résistance caractéristique a la traction :

La résistance caractéristique a la traction du béton a j jours, notée ftj, est conventionnellement

définie par les relations :

ftj{ 0,6 +0,06f,; Si fog < 60Mpa.
ftj = 0,275f.;.213 si f,5> 60Mpa
Donc pour : f,; = 25MPa ; f;; = 2,1MPa




Figure 1.02 : Evolution de la résistance du béton &

La tractionf; En fonction de celle a la compressionf ;.

1.3.3Contrainte limite :

Contrainte ultime du béton :

En compression avec flexion (ou induite par la flexion), le diagramme qui peut étre utilisé
dans tous les cas et le diagramme de calcul dit parabole rectangle.
1.4- Méthode de calcul :

Définition des états limites Un ouvrage doit étre congue et calculé de maniére a présenter

durant toute sa durée d'exploitation des sécurités appropriées vis-a-vis :
- De sa ruine ou de celle de I'un de ses éléments.
- Du comportement en service susceptible d'affecter gravement sa durabilité, son
Aspect, ou encore le confort des usagers.
Les etats limites sont classés en deux catégories :
1.4.1- Etat limite ultime (E.L.U) :

Il correspond a la perte d'équilibre statique (basculement), a la perte de stabilité de forme

(flambement) et surtout a la perte de résistance (rupture) qui conduit a la ruine de l'ouvrage.

1.4.2 - Etat limite de service (E.L.S) :

Au-dela duquel ne sont plus satisfaites les conditions normales d'exploitation et de durabilité

(ouvertures des fissures, déformations, excessives des éléments porteurs).




1.5 Définition des contraintes de calcul :

1.5.1 Etat limite de résistance :

Dans les calculs relatifs a I'état limite ultime de résistance, on utilise pour le béton un

diagramme conventionnel dit "Parabole-rectangle” et dans certains cas par mesure de
simplification un diagramme rectangulaire.

1.5.2 - Diagramme parabole-rectangle :

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

Les déformations du béton sont :

= 8bc1=2 %0
Epez 3,5 ﬁ)o sif,; < 40M
Min (4,5 ; 0,025f..) %o si £.;> 40Mpa.

- Avec:

®* fpc: Contrainte de calcul pour 2 %o < gy < 3,5 %0 ;

* f¢ - Resistance caractéristique a la compression du "j" jours ;

Figure 1.03 : Diagramme parabole-rectanqulaire

Des Contraintes-Déformations du béton

-I’avaleur de calcul de résistance en compression du béton o, est donné :

_0.85f¢28

£&pc - Déformation du beton en compression
. 0. Contrainte de calcul du béton en compression

.Y Coefficient de sécurité du béton




vy, =1.5 cas générale
{ v, =1.15 cas de combinaisons accidentelles

6: Coefficient qui dépend de la durée d'application du chargement. 1l est fixé a :

* 1 lorsque la durée probable d’application de la combinaison d’actions considérée est
supérieure a 24 h.

* 0.9 lorsque cette durée est comprise entre 1 h et 24 h, et a 0.85 lorsqu’elle est inférieure a 1h

1.6.Etat limite de service (ELS) :

Figure 1.04 : Diagramme contrainte déformation du béton de calcul a I’ELS

-La contrainte limite de service en compression du béton est limitée par :
O-chEbc : Avec : Ebc = 0'6fC28'
0pc=15MPa

- Diagramme rectangulaire : Utilisé dans le cas ol la section considére est partiellement

comprimée inflexion simple.




L +arra-p

Diagramme des contraintes Diagramme des contraintes

Parabole - Rectangle

Rectangle simnplifié

. Figure —I. 05. Diagramme rectanqulaire

- Contrainte admissible de cisaillement:

0.2f¢i ) _ A
* = min(%,5Mpa) Fissuration peu préjudiciable.
b

0.1

5 .
o tu =min ( ny’,4Mpa) Fissuration préjudiciable ou trés préjudiciable.
b
La contrainte ultime de cisaillement dans une piece en béton définie par rapport a l'effort

tranchant ultime.T,,

T, -
Tu=b—’;.d avec : by largeur de la piece.

d : hauteur utile.

1.6.2 Modules de déformation longitudinale :

-Le module différeé est pris égal a trois fois le module instantané
E;; = {3Evj
E;;= 11000%

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

compression du béton :

Eyj =3700 3/f; sif.z6 < 60MPa.

E,;j= 4400 {/f.; Sifc28> 60MPa, sans fumee de silice.




E,; =6 100 (f;) si f.,g> 60 MPa, avec fumée de silice.

e Coefficients de poisson:
Le coefficient de poisson sera pris égal a:
* ¥ =0 pour un calcul des sollicitations a I’Etat Limite Ultime (ELU).
* V' =10,2 pour un calcul de déformations a I’Etat Limite Service
(ELS).
|.7.Acier :

L’acier est un alliage du fer et du carbone en faible pourcentage, leur rdle est de résister les
efforts de traction, de cisaillement et de torsion.

Contrainte limite :

1.7.1.Etat limite ultime :

Pour le calcul on utilise le digramme contrainte déformation de la figure (4).

-3 . '
-10x10 ! Allongement |

: - =
‘Raccourcissemient Ees 10x10

Figure 1.06: diagramme contrainte-déformation d’acier a ’ELU

Fe oS
Avec . 05— et Es——
Ys Es

Es: module d’¢élasticité / Es=200000MPa
¥sQui a les valeurs suivantes :

¥s=1.15 cas général.

¥s=1.00 cas des combinaisons accidentelles.

Pour notre étude, on utilise des aciers FeE400.




1.8. Contraintes limites de traction des armatures :

1.8.1 Etat limite de service :

On ne limite pas la contrainte de 1’acier sauf en état limite d’ouverture des fissures :
Avec :

05 : contrainte limite de ’acier

e Fissuration peu préjudiciable............. o < f, pas de limitation ;

. : e — .2
e Fissuration préjudiciable.................. O 4= Min (5 f.; 110,/n. f;; YMPa ;
e Fissuration trés préjudiciable.............. 0= min (0.5f, ; 90\/7.f:j ) MPa ;

n : coefficient de fissuration :
n=1.6 pour les barres hautes adhérences
n=1.6 pour les barres hautes adhérences
n=1.6 pour les files hautes adhérences ¢ > 6mm

n =1.3"Pour les files hautes adhérences ¢<6mm

-Poids volumique :

> Bétonarmé ............... ¥p= 25 KN/m3
> Bétonnon armé .......... ¥p=22 KN /m3
> Acier ... ¥p=78.5KN/m?3

1.8.2 Etats limites :

Selon les regéles B.A.E.L 91, on distingue deux états de calcule :

» Etats limite ultimes de résistances E.L.U.R

» Etats limite de service E.L.S
1.8.2.1ELUR:

Il consiste a I'équilibre entre les sollicitations d'actions majorées et les sollicitations

résistantes calculées en supposant que les matériaux atteignant les
limitesderuptureminorée, cequicorrespondaussiauxréglementsparasismique algéeriennes
R.P.A 99 (version2003).

On doit par ailleurs vérifie que I'E.L.U.R n'est pas atteint en notant que les actions

sismiques étant des actions accidentelles.




1-8.2.2.1 Hypothéses de calcul :

- les sections planes avant déformation restent planes aprés deformation.
- pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.

- la résistance du béton a la traction est négligée.

- le raccourcissement du béton est limité a :

e = 3,5%0 en flexion compose.

€pc—= 2%o0 en compression simple.

-I'allongement de 1'acier est limité a : epc=10%o

-les diagrammes déformations contraintes sont définis pour :

* Le béton en compression.

* L'acier en traction et en compression.

1-8.2.3 Réqles des trois pivots :

En fonction des sollicitations normales la rupture d'une section en béton armé peut intervenir :
* Par écrasement du béton comprimé.

* Par épuisement de la résistance de 'armature tendue.

- les positions limites que peut prendre le diagramme des déformations sont déterminées a
partir des déformations limites du béton et de I'acier.

- la déformation est représentée par une droite passant par I'un des points A, B ou C appelés

pivots.
Pivot Domaine Déformation limite du pivot considéré
A 1 Allongement unitaire de I'acier 10%/oo
2 Raccourcissement unitaire du béton 3,50/00
C 3 Raccourcissement unitaire du béton 2°%/40

Tableau 1.01:Les déformations limites du pivot.




i Compression  2%o B 3,5%0
- [RRp R — ‘r ..... .>

Figure : 1.7- Diagramme des déformations limitées de la section.

I.83E.LS:
Il consiste a I’équilibre des sollicitations d’actions réelles (non majorées) et les

sollicitations résistances calculées dépassant des contraintes limites.

1.8.3.1 Les hypothéses de calcul :

-Les hypothéses de calcul adoptées pour cette étude sont :
e Larésistance du béton a la compression a 28 jours est :f.,g = 25Mpa.
e Larésistance du béton a la traction est :f;,g =2.1Mpa.
* Le module d'élasticité differé de béton est : E,,; = 10818.86562MPa.
* Le module d'élasticité instantané de béton est : E;; = 32164.19509Mpa.
e Pour les armatures de 1’acier :
- longitudinales : on a choisi le : « FeE400 » H.A
- transversales : on a choisi le : « FeE235» R.L
-Les sections droites restent planes
- I n'y a pas de glissement relatif entre les armatures et le béton
- Le béton tendu est négligé dans les calculs.
- Les contraintes sont proportionnalités aux déformations.
o5 = Eg X g50p.=E} X &,

- Pour convention 7 correspond au rapport du module d’élasticité longitudinale de I’acier
celui béton.




n _Es / Eb:15 «coefficient d'équivalence ».

1.8.3.2 Sollicitation du calcul vis-a-vis des états limites

e Etats limite ultime

Les sollicitations de calcul sont déterminées a partir de la combinaison d’action
suivante :
1.35G+1.5Q

e Etat limite de service

Les sollicitations de calcul sont déterminées a partir de la combinaison d’action
suivante :

G+Q

* RPA

Les réglés parasismique algériennes ont prévu les combinaisons d’action suivant :

> Pour les poutres :

{G +QtE
0.8G £ Q

G : charge permanente
AVEC ) (: charge d’exploitation

E : de séisme

» Pour les poteaux :

{G +Q + 1.2E
0.8G +E




Chapitre 11:

Pré dimensionnement des
éelements



I1.1.Introduction :

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

> Sollicitations verticales :

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

» Sollicitations horizontales :

Elles sont généralement d’origine sismique et sont requises par les éléments de
contreventement constitué par les portiques et les voiles

Le pré dimensionnement de tous les éléments de I’ossature est conforme aux regles B.A.E.L

91, CBA93 et R.P.A 99 V2003

11.2- pré dimensionnement des planchers :

Les planchers sont des aires, généralement horizontal limitant les étages et supportant le

revétement des sols.

Comme notre construction est a usage multiple, on adopte deux planchers (corps creux, et

dalle pleine).

11.2.1.Détermination de l’épaisseur du plancher

Pour déterminer 1’épaisseur du plancher h.on utilise la condition de fleche

B> 1 (cBA
l 22,5

> L : laportée la plus grande dans le sens des poutrelles.
» h; : Hauteur totale du plancher.
y 450
+¢ Pour notre cas on a : l;4,=4.50 m d ouhtZE =20 cm

% On adopte alors un plancher a corps creux de hauteur total h; =20cm

16cm pour le corps cre

Soit :(16+4) cm avec : {4cm pour la dalle de compression




11.3. Descente de charge :

> 11.3.1. Charge permanente :

> 11.3.1.1. Plancher terrasse inaccessible :

Désignation de la charge P (KN/m2)
1 — Protection en gravions roulé (e = 4cm) 0.80
2 — Etanchéité multicouche en 4 couches (2cm) 0.12
3 - Forme de pente en béton (10 cm) 2.20
4 - Isolation thermique en polystyréne (e = 4cm) 0.16
5 - Plancher a corps creux + dalle de compression (16+4) 2.80
6 - Enduit en platre (e = 2cm) 0.20
La charge permanente 6.28
La surcharge d’exploitation 1.00

- Tableau —Il. 01. Charge permanente & surcharge d’exploitation

Plancher terrasse (inaccessible)

Gravillons -
_—_

Etanchéité ————"—

Forme de pentom—0 |

Isolation ﬂ:armiquﬁ
Plancher (16+3) 5

Enduit en plitre-"

-Figure 11.1 : Plancher type terrasse




I1- 3.1.2. Plancher RDC+Etages courants :

Désignation de la charge G (KN/m?)
1 — Revétement en Carrelage (2cm) 0.40
2 — Mortier de pose (2 cm) 0.40
3 — Sable fin pour le mortier (2cm) 0.36
4 - Plancher a corps creux (2 cm) 2.80
5 - Enduit en platre (2cm) 0.20
6 - Cloison en briques creuses (10cm) 0.90
G 5.06
Q Plancher RDC (usage commercial) 5.00
Q Plancher 1¢7¢ et 2¢™€étage (bureaux) 2.50
Q Plancher 3™¢ 3 6¢™e étage (usage habitation) 1.50

Tableau —II. 02. Charge permanente & surcharge d’exploitation

1.3.1.3 Dalle pleine Plancher étage courant

Désignation de la charge G (KN/m?)
1 — Revétement en Carrelage (2cm) 0.40
2 — Mortier de pose (2 cm) 0.40
3 — Sable fin pour le mortier (2cm) 0.36
4 - Dalle pleine (15 cm) 3,75
5 - Enduit en platre (2cm) 0.20
6 - Cloison en briques creuses (10cm) 0.90
G 6,01
Q Plancher RDC (usage commercial) 5.00
Q Plancher 1¢7¢ et 2¢™€étage (bureaux) 2.50
Q Plancher 3™€ 3 6¢™e étage (usage habitation) 1.50

Tableau I1- 2.2.charge due a la dalle pleine du plancher RDC+ étage courants

I1- 3.1.4 Facade de Murs (extérieur):

Désignation de la charge G (KN/m?)
1 — Brique creuse (e = 15) 1.30
2 - Brique creuse (e =10cm) 0.90
3 — Enduit extérieur en ciment (e = 2cm) 0.36
4 - Enduit intérieur en platre (e =2 cm) 0.20
G 2.76

Tableau —11.03. Charge permanente des Murs extérieur




En enlevant 20% de la charge du mur (ouvertures des portes et fenétres) on obtient :G,,,=
2.208KN/m

Mur double cloison Mur simple cloison

-Fiqure 11.2. Mure de facade

Il .4. Pré dimensionnement des éléments porteurs :

I1- 4.1.Préedimensionnement des poutres :

poutre prencipale : Lmax = 5.20m

¢ Nous avons de types de poutres :{pou tre secondaire : Lmax = 4.50m

e Selon le R.P.A 99(version 2003), les dimensions des poutres doivent satisfaire les

conditions suivantes :

Leon <L ht : hauteur totale de la poutre
=Ny =
e Jo iil <p< 608(1 Avec - b : largeur de la poutre
ne - | [ :portée liber entre nus d'appuis
=3 d : hauteur utile




D’aprés le R.P.A.99 Révisées en 2003 Doivent satisfaire les conditions suivantes :

b>20cm
& Jh=30cm

h
;<4cm

11-4.1.1. Les poutres principales [P.P] :

*

- {Lmax = 5.20cm {34.66cm < h < 526m5{16.2cm < b <324cm
d = 0.9h, hs = 40m b = 30cm

b > 20cm h =45 2> 30cm ... ..........Condition Vérifier
o {h >30cm={ b =130=20cm.........Condition vérifier
(h/b) < 4 (45/30) =15<4...............Conditionvérifier

La section adoptée pour les poutres principales est (30x 40)cm?.

11-4.1.2. Les poutres secondaires [P.S] :

®,

- {Lmax = 4.50cm3{30cm < h; <45cm {14.4cm < b <288cm
* d = 0.9h, h, = 35cm b = 30cm

b = 20cm h =40cm = 30cm ... ....Condition vérifier
X {h >30cm = <{b=30cm = 20cm......Condition vérifie
(h/b) <4 (40/30) =133 <4...... Condition vérifier

La section adoptée pour les poutres secondaires est (30x 35)cm?

11.4.2.Prédimensionnement des poteaux :

Le pré dimensionnement s'effectue avec le choix du poteau le plus sollicité (poteau central).

La section de calcul du poteau est faite de telle fagon qu'il ne flambe pas ;

20
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5/2

e
5.2/2

3.80/2
|

13.80/2
I

Figure 11.3:section du poteau le plus sollicité

3,80 & 3,80 500 520
La surface afférente est donnée par : S= ( > + 5 )X( > + > )=19,38 m?

11.4.2.1.L oi de déqgression de la surcharge d’exploitation :

Soit q0 la charge d’exploitation sur le toit ou la terrasse couvrant le batiment Q1 Q2
Q3...Q,, les surcharges d’exploitations respectives des planchers des étages 1, 2,3...n qui sont

Numérotés a partir du sommet du batiment.

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

o Sousterrasse..................... QO.

e Sousétage l.................... QO0+Q1.

e Sousétage 2.................... Q0+0,95(Q1+Q2).

e Sousétage 3................... Q0+0,90(Q1+Q2+Q3).

e Sousétage 4.................... Q0+0,85(Q1+Q2+Q3+Q4).

e Sous etage N.................... Q0+32+—nn(Q1+Q2+ ............ ~+ Qn) pour n=5. Selon les

regles de (BAEL91 modifié99)

21

——
| —



e Avec:
» n:Nombre d’étage.
» QO : la charge d’exploitation sur la terrasse.
> Q1, Q2,....... Qn : la charge d’exploitation des planchers courants respectivement

de haut vers le bas selon le tableau suivant :

Niveau La degression des charges par niveau (kN/m2)  Charge (KN/m?)
Terrasse Nqg0=1,00 1,00
06 étages Ngl=q0+qgl 2,50
05 étages Ng2=q0+0,95(q1+q2) 3,85
04 étages Ng3=q0+0,90(q1+qg2+q3) 5,05
03 étages Ng4=q0+0,85(ql+qg2+q3+q4) 6,10
02 étages Ng5=q0+0,80(ql+qg2+g3+q4+Qg5) 7,00
01 étage Ng6=00+0,75(g1+g2+q3+q4+q5+6) 8,50
R.D.C Ng7=q0+0,71(ql+qg2+q3+q4+q5+q6+q7) 9,875

* Tableau .11.04. La loi de dégression de la surcharge d’exploitation

11.4.2.2 Calcul de ’effort de compression due aux charges permanentes NG :

5,20 5,00
b Gp_principalez(T + T) X0,30X0,45X25: 17,21KN

3,80 , 3,80
*  Gypsecondaire™ (T + T) x0,30x0,40x25 =11 ,40KN

o Grorrasse = G x S=6,28x19,38=121,71KN

o G(rpcrcourant) =G X S x 1 =5,06x19,38x7 =686,44KN

e Gt = (17,21+11,40)x 7 + 121,71 + 686,44 =1008,42KN
e 0 = 9,875x19,38 =191,38KN

Majoration des efforts :

e NG =1,1x1008,42 = 1109,26KN

e NQ=11x191,38=21051KN

e Nu=135NG+1 5NQ

o Nu=(1,35x 1109,26) +(1,5% 191,38) = 1784,57KN
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I1- 5.Détermination de la section du poteau (ax b)

11-5.1.Détermination de a:

11-5.1.1.Vérification de flambement :

On doit dimensionner les poteaux de telle facon qu'il n’y ait pas de flambement

C’est-a-direA < 50

_07Lg

A=
i i

L. Longueur de flambement
i : rayon de giration

B: section des poteaux

A : L'élancement du poteau

I : Moment d'inertie de la section par rapporte a passant par son centre de gravité et
perpendiculaire au plan de flambement

lO = 4‘,20 m
lr =07l = 0,7 X 4,20 = 2,94 m = 294 cm

l 0,7X4,2 294
=L =202 o <50

i 0,289a 0,289a
A>20,34cm<50................. condition vérifiée.

On prend : a= 45 cm.

11-5.2.Détermination de b:

Selon les reégles B.A.E.L 91, I’effort normal ultime N,,

fe
Vs

By X
N, <ox [M + Ag X
0,9vp
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B,=(a-2)(b-2)

B,= (45-2) (b —2)

B,=43 (b —2)

Ag=0,8%(zone Ila) Selon RPA 99 version 2003
Ag=0,008[43 (b —2)]

Ag=0,344(b -2)

Avec :

fe28 =25MPa ; Fe = 400MPa; y, =1,5; ys = 1,15

e B,:section réduite.
e a: coefficient fonction de
e A;: section d’armature longitudinale.

a=?0Ona: >50

PR
1 0,289a
A<s50 = H_-_2% _ 5935
- i 0,289%50 ’
20,35<50
0,85
1+o,2(3’1—5)2
o =085
a=0,80
B, X fe2s fe
N, <a x |22 4 x1¢
u Olgyb s YS
N <080x[43(b_2)><25+0344 b—2) x 100 ]
u =5 09x15x10 @ (b—=2) 1,15 x 10

N,, < 73,27b-146,55
1784,57< 73,27b — 146,55

1931,12
=
73,27

b> 26,35

Donc on prend : b = 45¢cm
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Donc les poteaux ont la section suivante : du RDC au 2éme étage (45 x45) cm.

11-5.3.Vérification des conditions du R.P.A.99 Révisées en 2003 :

( min(a.b) = 45cm > 25 M . cv e v e e vt e et e e e e CONAition Vérifiée
. he 420 .. s
min(a.b) =30 cm > 0= 720 = 21cm ... . oo v v e cOndition vérifiée
1 a .. fipis
2 < 5= 3 OO PSPPI ol 1 Y2 1 A 10 I V< ) AT

11-5.4.Choix de la section des Poteaux :

Niveau (axb)cm?

06 (35x35)
05

04
03 (40x40)

02

01
RDC

(45x45)

Tableau 11 .5 : Choix de la section des Poteaux.

I11- 6. Pré-dimensionnement des voiles :

Les voiles sont des éléments qui résistent aux charges horizontales, dues au vent et au séisme

Figure 11.4 : Coupe de voile

Le R.P.A 99(version2003) considere comme voiles de contreventement les voiles satisfaisant

25
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La condition suivante :
L>4e et ey, =15cm
he
{ e Zmax(— ;15) cm
22
Avec :

» L :longueur de voile.
» h,: hauteur d’étage(4,20) m.
» e épaisseur du voile.

e 2%= 19,09cm on prend e = 20cm.

e Tableau des dimensions des différents éléments porteurs :

Elément Sections(cm?)

Poteaux RDC & 2°™¢ étage (45x45)
3émey 46megtage (40x40)
5éme 3 6émeétage (35x35)

Poutres principales (30x 40)
Poutres secondaires (30x 35)
Voiles 20
Plancher (16+4)

Tableau 11.6 :Des dimensions des différents éléments porteurs:
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Chapitre 111 :

Etude des éléments non
structuraux



I11.1. Acrotere :

[11.1.1.Introduction:
L’acrotére est un élément structural contournant le batiment congu pour la protection de

I’étanchéité.

C’est une sorte de muret Dans la mesure du possible cet ouvrage doit étre de faible
dimension pour éviter les fissurations dues aux chocs thermiques et au retrait pour cette raison
les acroteres hauts (H>30cm). Et il réalisé en béton arme et soumis & son poids propre et a une
surcharge horizontale due a une main courante (N, =Q 1kn/m) ainsi qu’ai séisme qui crée un
moment de renversement. Il et considéré comme étant une console encastrée au plancher
terrasse.

111.1.2-Dimensions :

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

(fissuration préjudiciable).

111 -2. Calcul des sollicitations, enrobage et excentriciteé :

10cm_ _10cm

G0 om

figure Il : . 1. Dimensions de acrotére.

111 -3. Calcul des efforts :

a) Poids propre

. S= % +(0,1x0,6)+(0,08x 0,1) = 0,069m>

o G=Sx7y,=0,069% 25 = 1,725KN /m
e Q=1KN/m




b)Effort normal :

e Ny=1,35G =1,35x 1,725 =2,323KN/ml
e N,,=N;=1725KN/ml

c)Moment de flexion :

o My=15xNyxh=15x1x 0,60=090KN.m
o Mgy =My=Ny X h = 1% 0,60 = 0,60KN.m

d) Effort tranchant :

e V=N,=1KN.m
¢ V,=15V=150KN.m
o Vier=V =1KN.M

e)-Enrobage :

Vu que la fissuration préjudiciable On prend C=C’ =2 cm.

f)-L ’excentricité:

_My _ 090

e= =
Ny~ 2323

= 0,39m

e 0,10

?p = —~ =0,05m< 0,39m

Avec : e, = Epaisseur de I’acrotere.

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

111.4- VVérification si la section est Partiellement ou entierement comprimée:

h 0,1
= E_ = Z, B 7— B =0, .
My = Ny [e+ c] 2,323 [0 39 + 002] 0,97KN.m
(d-c")Ny — My < (0,337h-(0,81¢"))fye X b X h
(d-c’)Ny — My = ((0,09-0,02)x2,323) — 0,97 = -0,81KN.m

((0,337x h) — (0,81 X c"))fpc X b X h




= ((0,337x 0,1) — (0,81 x 0,02))14,17 x 103 x 1 X 0,1
= 24,80KN.m-0,81 KN.m < 24,80 KN.m

Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait pour une section rectangulaire
(b x h) = (100x 10 )cm?

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

My __ 097x10°
T bxd?Xfpe  100X92x14,17

u = 0,0084

111.5-1.vérification de l'éxistence des armatures comprimées A’:

py =08 a; x (1 — (0,4, ))

35 35

o = - = 0,668
35+1000 ¢, 3,5+1,74

oo fo 400
T Ex8, 2x10°x1,15

Avec : =0,00174

=0,8 x 0,668 (1-0,4 x 0,668) = 0.392 > = 0,008 = A'=0

nH=0,008= f=0,99

On calcul:

e Agg: Section d'armatures en flexion simple.

e Ay Section d'armatures en flexion composée.

M 0,97x103
Apg = ——= = 0,31cm?/ml
osxdxf  348x0,996X9
Ny 2,323x103
Af. = Afs — + 0,31 ——— =0,24cm?/ml
fe fs 10005 ' 7’ 100x348 /




111.5.2-section minimale des armatures en flexion composée pour une section

rectanqulaire:

a) les armatures principales :

Ngor = Ng 1,71KN/ ml
Mger = My =Ny X h = 1% 0,60 = 0,60KN.m

M 0,60
L = —— = 0,35cm
Nger 1,725

€ser =

d =0,9h; =0,9%x 10 =9cm ; b =100cm

A _ dXbXfig o €ser — 0,45d « 023 = 9x100x2,1 o 35—-4,05
§min = f eser — 0,185d ~ 7T 400 35 — 1,665

x 0,23

=1,01cm?/ml
Donc : on adopte : A;=1,13cm?/ml ;44 6p.m; S, = 25cm

b.Les armatures de répartition:

A 1,13
A, === - =0,28cm?

On adopte : A;=1,13cm?/ml soit 4¢ 6p.m

111.6-Vérification des contraintes (E. L. S):

a)-Moment de service

h 0,10
Moy = Ngop X (e —c+ E) = 1,725 x (0,35 — 0,02 + T) = 0,65KN.m

b)-Position de |'axe neutre:

b
~¥? —mAs(d —y) = 0 = 50y2 — 21,15 - 190,35 = 0 = y = 1,58¢cm

c)-Moment d'inertie :

100x1,583

22+ (15 1,13 X (9 — 1,58)2) = 1064,68cm*

b
=257 +nds(d - y)*=




111-6.1.Détermination des contraintes dans le béton comprimé o, :

Mo, 650

% %Y = 1064.68
Gpe = 0,6f.25=15MPa

X 1,58 = 0,96MPa

Opc= 0,96 < 63, = 15MPa ; Condition vérifiée
111-6.2.Détermination des contraintes dans |'acier tendue ost :

— . ]2
G st =MIN {g.fE;].lO.\/ﬂ.ftzg } ; Fissuration préjudiciable.

Avec :

n : Coefficient de fissuration pour H.A ¢ > 6mm; n=1,6

& % =min (266,67 ; 201,63)MPa = 202 MPa

Mser 650,75
=n——(d-y) =15 ~—(9-1,59) =67,95MPa
O =N d-y) 1064,68( )
6, =67,95MPa < 6, = 202Mpa............... condition Vérifiée

111-6.3.Contrainte de cisaillement :

T
T, =
bxd
T=15.0Q0=15KN
T, = 15 =16,67TKN/m? =0,017MPa
0,09x1

7, =min( 01f_,,;4MPa) Fissuration préjudiciable.

1, = min(2,5MPa ;4MPa) = 2,5MPa
1, =0,017MPa < 1, = 2,5MPa............... condition Vérifée




111-6.4.Vérification du ferraillage vis-a-vis au séisme:

D'aprés le R.P.A 99 (version 2003), les éléments de structures secondaires doivent étre

vérifiés aux forces horizontales selon la formule suivante:

FP:4XCPXAXWP
Avec :

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

Cp: Facteur de force horizontal ; C,=0,8

Wp: Poids propre de l'acrotére ; W, = 1,725 KN

E,: Force horizontale pour les éléments secondaires des structures
Il faut vérifier que: F, < 1,5.Q

Fp =4.0,15.1,7125. 0,8= 0,822KN

Fp=0,822 KN<1,5.Q=1,5KN ............ condition Vérifice.

4Te P .m ~

an
A 2m ~

Fiqure : I11. 2.Schéma du ferraillage




I111.2.Balcon :

Le balcon est une dalle pleine encastrée dans la poutre, entourée d'une rampe ou un mur de
protection, elle est considérée comme étant une console qui dépasse de la fagade d'un
batiment et  communique avec l'intérieur par une porte ou une fenétre.

Le calcul se fait pour une bande de 1m de largeur.

1,45m

4,50m
Ona:
Ly = Longueur suivant I’encastrementa la poutre :[, = 1,45m
Ly = Longueur suivant I’encastrementa la poutre : [, = 4,50m

l ,45
X _ MY _530<04
l, 450

Donc : ladalle travail dans un seul sens( L)
L’¢épaisseur de la dalle pleine dépend de la :

» Résistance a la flexion :

l 145
e= 1—9; = 1—0 = 14,50cm

» Isolation acoustique : e > 12cm
» Sécurité en matiére d’ incendie : € > 11cm pour 2 heures de coup feu.
On adopte : e =15cm

111.2.1.Etude des charges et des sollicitation :

Fiqure. 111.3 .Coupe sur balcon




111.2.1.1. Descente de charge:

Désignation Pois (KN/m?)
Carrelage 2cm 0,4
Mortier de pose 2cm 0,4
Dalle pleine 15cm 3,75
Enduit en plate 2cm 0,2
Lit de sable 2cm 0,36
G=511

Tableau. I11.1.charge permanente du balcon

Poids propre G= 5,11 KN/m?
Surcharge Q =3,5 KN/m2
e (,=135G+1,5Q =(1,35% 5,11) + (1.5 x 3,50) = 12,15 KN/m? ; Charge surfacique
e (Q,12,15% 1m = 12,15KN /ml ; Charge linéaire.
e Q. =G+Q +5,11+3,50 = 8,61KN/m? Charge surfacique
e Qr=861x1m = 8,61KN/ml Charge linéaire
111.2.1.2-Calcul de la charge concentrée:

Le balcon supporte la charge d’un mur en brique perforé de 1,1mde hauteur et de 1mde

I’épaisseur.

111.2.1.3- Poids propre du mur en brigue perforée:

o DPhur=vXxXbxhxIm=13x0,1x 1,1x1m =1,43 KN
D’0u : Py pmur=1,35P-=1,35% 1,43 = 1,93 KN
o P, ur =1,93KN
e P, =143KN
111.3.Calcul du moment Max et de I'effort tranchant max:

QulL?

2
Mypgy = — 25— PyL = — (222225 — (1,93 x 1,45) =15,57KN.m
Tax=Qu.L +PU= (12 15X 1,45) + 1,93 = 19,55KN

=1
Q=12,15/m P=1,93KN

VVVVVVVVVVVVYVY
1,10m

A

P
<

v




111.4-Ferraillage:
M u ﬁ A’ Acal(cmz) Aadpt — é Aadpt (sz/ml)
(5KN.m) (em?*/ml) " 4

0,060 0,0969 O 3,42 4T12 1,13 4T8

A, = 4,52 As=2,01

d=0,9.h=13,5cm

M, 15,57x103
“bxd2Xope  100x13,502x14,17

Donc: g = 0,969

u = 0,060 < &, = 0,392

Veérification :

M, _  15,57x103
fxdxos 0,969%x13,50x348

On adopte : 4T12 et Agqp; = 4,52cm? et S, =25cm

A; 4,52 5 5
r=g =4 = 1,13cm?; onprend : 4T8 et Aygp: = 2,01cm

L’espacement : S; = 25cm

= 3,42cm?

Acar =

111.4.1.Condition de non fragilité :

0,23xbxdxf; 0,23x100x13,50x2,10
Apin = 28 = = 1,63cm? /ml
fo 400

Aggqr = 3,42cm? > A,y = 1,63cm? ; Condition vérifier.

111.4-2- Contrainte de cisaillement:

T, 19,55x10

T, =—Y = =0,141MPa

bxd 13,5x100
1, =min(0,10 xf_, ; 4MPa)=25MPa.............. (fissurati on.préjudi ciable)
1)1, =0,141MPa < T, = 25MPa.......ccoovvrrrreeas (condition .\Vérifiée)

Il n'y a pas de reprise de bétonnage, Donc les armature transversales ne sont pas nécessaires




111.4- 3-Contrainte d’adhérence

T 19,55x10°

u

T = =
* 09xdxnxp 0,9x13,5x5x314x10?
n =4:nombre.d" armatures longitudin ales tendues

=1,28MPa

n= Zn% =3,14cm, périmetre d'armatures tendues.

1, =y, xf,s =1,5x2,1=3,15MPa
1, =1,28MPa < 1, = 3,15MPa........... co ndition vérifiée

I11.5 - La vérification des contraintes a I'E.L.S:

2 2
Mo, = 22— P, 1 = 22595 (1,43 x 1,45) = 11,11KN.m

111.5.1-Détermination de la position de I'axe neutre:

(;¥)-15.45 (d ) =0

50y2+67,8y-915,3=0 = y = 3,65 cm (position de I'axe neutre par rapport a la fibre la plus

comprimée).

111.5.2-Détermination du moment d'inertie:

3
_ %mm,s% (13,5-3,65)

=2y nAsd -y )
| =6699,79cm*
111.5.3-Détermination de contrainte dans le béton comprimé a,,.. :

3
_ Mser _ 11,11x10 «3.65=6,05MPa

(0)
be R 6699,79

c,. = 0,6.fc28 =15Mpa
6,, =6,05MPa < 6,, =15MPa................ conditi on..vérifi ée

111.5.4-Ditermination des contraintes dans l'acier tendu ost :

o s =min {%.fe;llo 1. Tiog } : Fissuration préjudiciable




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

o s = min( 267;202) = 202MPa

Mser 11,11x10°
=n——(d-y) =15x————(13,5-3,65) = 245,00MPa
Oy =n——(d-y) =15x 6699.79 ( )
G, = 245,00Mpa > o, = 202Mpa............... condition non Vérifi ée

Comme g, < Gy, il est nécessaire de modifier la section des armatures, alors en doit

recalculer le ferraillage a L’E.L.S

245,00

=16,33.
15
_ 15 —
o= m - 0,479

y1= a.d =0,479%13,5 =6,47 cm.

15 x (6,47 — 2).15 _

N
as=15.(y—c).7=

6,47
0 = 15. (y1-¢'). 2 15(= X725 _ 950 03 MPa.
y 6,47
M 11,11x103
W= ——— = = 0,043
bxd2xayp, 100%x13,52x14,17
B = 0,979
M 11,11x103
A=—— = = 2,42cm?.
pxdxos 0,979x13,5x348

Choix : soit 6T8= 3,02 cm?.

Donc les armatures déterminées pour L’ELS conviennent

111.6- Vérification de la fleche

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




QL X X .
F = ver re wee wee we o e o fl@che due ala charge repartie
8EIl
F=F +F, avec: .
Ik F, = % s ene wee we e o fleche due a la charge concentrée

Détermination du centre de gravité :

DAY, bxhxh2+nxAsxd

Y, = =
ZAi bxh+nxAs
100x15x7,5+15%x4,52x13,5
G = =7,75cm
100x15+4,52x15
Y =Y, =7,75cm

Y,=h-Ys=15-7,75=7,25 cm.

Calcul du moment d’inertie :

bY? by,
l=—L+—2+nAd-Y,)?
3 3 nA( D)
3 3
- 100(73’75) L100X(25)° 45 4 52 (13,5 7,75)2 = 30460,39cm”
3
oL p
EIl 8 3
3 2
_ (1,45)75>< 10 [8,61x1,45 N 1,43} _0,075¢m
32164,19x107° x 30460,39 8 3
F=0,075cm
F, = /250 =120/250 = 0,48cm
Fa =0,075cm < Fy = 0,48CM.... i con dition v érifiee.
111.3-ESCALIERS:

[11.1. Introduction:
Les escaliers sont des éléments constitués d'une succession de gradins permettant le

passage a pied entre les différents niveaux d'un immeuble comme il constitue une issue des

secours importante en cas d'incendie.




I11.2-Therminologie :

Un escalier se compose d'un nombre de marches, on appelle emmarchement la longueur
de ces marches, la largeur d'une marche "g" s'appelle le giron, est la hauteur d'une marche "h",
le mur qui limite I'escalier s'appelle le mur déchiffre.
Le plafond qui monte sous les marches s'appelle paillasse, la partie verticale d'une marche
s'appelle la contre marche, la cage est le volume se situe l'escalier, les marches peuvent
prendre appui sur une poutre droite ou courbe dans lequel qu'on appelle le limon. La

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

B

hauteur
de
marche

ntremarche

nez de
marche

Figure : |11.4 : Constituants d’un escalier

111.3-Dimensions des escaliers:

Pour les dimensions des marches "g" et contre marches "h", on utilise généralement la
formule de BLONDEL.:
59 < 2N + g < B6CM.....vvvvrvrennnn: @

Avec :

h : hauteur de la marche (contre marche),

g : largeur de la marche,

On prend 2h+g=66cm

H : hauteur entre les faces supérieurs des deux paliers successifs d'étage (H=n.h=he/2)

n : nombre de contre marches




L : projection horizontale de la longueur total du volée : L = (n —1)g

111.4-Etude d'un escalier a deux volées :

Pour les étages courant :

palier de repos

|
.-'f // E \g E'r <
§- // \% ?‘g
S e |
N i |
T
|

<j=4====

Figure : III- 5. VVue de dessus de deux volées d'escalier

111.4-1-Dimensionement des marches et contre marches :
La hauteur d’étage est : Ht = 306cm.

La hauteur du premier volet (volet I) est : H=153cm ; L=240cm.
D'aprés la formule de BLONDEL on a:
0,59 <2h+g<0,66

Pour déterminer (h et g), il faut résoudre 1’€quation suivante :
2h+g = 66cm

e H=nxh=h=Hn

L= (n-1).g = g=L/ (n-1)

+2><E:66
(n-1) n

D'aprés BLONDEL on a:

Et puis : 64 n2-(64+ 14+2H) n+2H=0 .... (2)
Donc I'équation (2) devient : 64n2-610n+306=0




La solution de I'équation est : n=9 contre marches
Donc le nombre de marche : n-1=9-1=8 marches

Puis : h:ﬂ = @ =17cm
n 9

g:L:@: 30cm
n-1 8

e Vérification de la formule de BLONDEL :

0,59<2h+9<0,66
2x017+0,30=0,64 et0,59<0,64<0,66

L'inégalité vérifiée, on a : 8 marches , avec : g=30cm et 9 contre marches h=17cm.

L’angle d’inclinaison est : tgo = % =0,57 = o = 29,68° = cosa = 0,87

111.4.2-Epaisseur de la paillasse (ep) :

Dt b L

= <ep<
30 20 30cosa 20cosa

445 445

& ——<eps——<=17,05<ep<2557cm ,
30x0,87 200,87

< ,enprend: ep 20 cm

111.4.3-Epaisseur de palier (e.,,):

epal = P8 _ 20 _ 55 98em
cosae 0,87

On prend : ev=23cm.




111.4.4-Evaluation des charges et des surcharges :

a)Paillasse :

N=" | Désignation Ep (m) | poid
KN/m?

1 Revétement en carrelage horizontal Désignation 0,02 0,4

2 Mortier de ciment horizontal 0,02 0,4

3 Lit de sable 0,02 0,36

4 Revétement en carrelage vertical ep x20x h/g 0,22 0,22

5 Mortier de ciment vertical epx20x h/g 0,22 0,22

6 Poids propre de la paillasse  epx25/cosa 3,41 3,41

7 Poids propre des marches % x 22 1,87 1,87

8 Enduit en platre 0,02/cosa | 0,235

Charge permanente : G=7,115KN/m?

Surcharge d'exploitation : Q=2,5KN/m?

Pour une bande de 1m de largeur :
q= (1,35G+1,5Q).1m =15,23KN/ml
dser= (G+Q).1m=9,62KN/ml

b)-Palier :
=0 Désignation Ep (m) poid KN/m?

1 Poids propre du palier epx25 e, x25 3,50

2 Revétement en carrelage 0,02 0,40

3 Enduit en platre 0,02 0,2

4 Mortier de ciment 0,02 0,4

5 Lit de sable 0,02 0.36

- charge permanente : G=4,86KN/m

- surcharge d'exploitation : Q=2,5KN/m?
Pour une bande de 1m de largeur :




qu= (1,35.G+1,5.Q).1m = 10,31KN/ml
Gser= (G+Q).1m = 7,36 KN/ml
111.5.cacul du moment fléchissant et I’effort tranchant max a ’E.L.U :

Apaillasse—9palier__15,23—10,31__
Apalier 10,31

0,48

Schéma statique :

4,=15,23KN/ml

4,=10,31K N/ml |
\_ v /

4,=10,31KN/ml

0,90m | 2,40m 1,15m

111.5.1-Calcul du moment maximal :

*Calcul des sollicitations :

SFly=0=> Ra+Rg= (15,23x2,40) + (10,31x0,90) +(10,31x1,15)=57,688 KN

2,40 115 }

> M/IA =0=> 4,45R, {(10,31xo,90xo;29) +(15,23x 2,40 (== +0,9) + (1031x115x (> +33))

Ra=29,17KN et Rg=28,51KN

a).Calcul du moment fléchissant et de I’effort tranchant :

Section 1-1 :
T(x)=R,—q,.x
0<x<0,9 NG
M (x) = RA.x—qu.? Qu2 p M
Vi VVYVY /‘l
Ra 4 X T
[




T (0)= Ra=29,17 KN

Pour x=0 M (0)= 0 KN.m

T (0,9)= 19,89 KN
Pour x=0,9 (M (0,9)=22,07KN.m
Section 2-2 :
T (X)= Ra-0,9.0u2-(x-0,9).qu1
09=<x=< 3,3{

M (X)= Ra.X-0,9(x-0,9/2)0u2-[(x-0,9)%/2].qu1

T (0,9)= 19,89KN Qu,

Pour x=0,9 M (0,9)= 22,07 KN.m

T (3,3)=-16,66 KN
Pour x=3,3 | M (3,3)=25,95 KN.m

Section 3-3 :

>
>
«
>
l
"
.
>
«
.

Ra 0,9

>

T (X)= -Rg+0Qu2.X

0<x<1,15 M (X)= -Rg.X+(qu2.X%)/2

I
T (0)= -Rg= -28,51 KN M I\ Y Y Yy y

Pour x=0 M (0)=0 KN.m

T (1,15)= -16,65 KN

Pour x=1,15 | M (1,15)=-25,97 KN.m




Mmax=T(x)=0 ; << Ra-0,9.qu2-(x-0,9).qu1=0; = x=2,21m
X=2,21m = Mmax = 35,25 KN.m

Donc: Mmax = 35,25KN.m

b).Diagrammes M et T :

M,=0,85X M, =0,85x 35,25=29,96KN.m

M,=0,40X M, = 0,40 x35,25=14,10KN.

Q1=15,23

%2=10§1 ¢ =
A\ A A | \ A A /

| 0,90m 2,40m . 1,15m

22,07
35,25 25,95

29,17
19,89

16,66

28,51

FIGURE- : Il -6 Diagramme des moments flechissants (KN.m) des efforts tranchants
(KN)




111.6.cacul du moment fléchissant et ’effort tranchant max a I’E.L.S :

Schéma statique :

Qu;=9,62KN/m

Qu,=7,36 KN/m Qu,=7,36KN/m
v /
i VY VYV VY VYV VY VY ri

090 | 2,40 | 1,15 |

111.6.1-Calcul du moment maximal :

*Calcul des sollicitations :

SFly=0=> Ra+Rg= (9,62x2,40) + (7,36x0,90) + (7,36x1,15) = 38,18 KN

2,40 115 }

ZM/A:0:>4,45RB—[(7,36><0,90><0—é9)+(9,62><2,40><( = +09))+(736x115x (7= +33))

Ra=19,24KN et Rp=18,94KN

a).Calcul du moment flechissant et de ’effort tranchant :

Sectionl-1 :
T(x)=R,—0q,.X M
0<x<0,9 N Qu2 P
M(X)=R,X—0,.— ‘ l
2 YVYVYYVY )
Ra ? X T
|

T (0)= Ra=19,24 KN
Pourx=0| M (0)=0KN.m
T(0,9)=12,62 KN

Pour x=0,9 | M (0,9)= 14,34KN.m




Section 2-2 :

{ T (X)= Ra-0,9.0u2-(x-0,9).qu1
09<x<33

M (X)= Ra.X-0,9(x-0,9/2)qu2-[(X-0,9)%/2].0u2

T =
(0,9)=12,62KN Qu ( "
QU2
Pour x=0,9 M (0,9)= 14,34 KN.m \
Yy Vv v
Ra 0,9 /
A ;‘ M
X |

{ T (3,3)=-10,47 KN
Pour x=3,3 | M (3,3)= 16,90KN.m
Section 3-3 :

T (X)=-Rg+qu2.X
0<x< 1,15 M (X): -RB.X+(qu2.X2)/2 M I \ i L L L i L

T (0)= -Rs= - 18,94KN

Pour x=0 M (0)=0 KN.m

T (1,15)= -10,48 KN

Pour x=1,15| M (1,15)= -16,91 KN.m

Mmax=T(x)=0 ; < Ra-0,9.qu2-(x-0,9).qu:=0; = x=2,21m
X=2,21m = Mmax=22,61 KN.m

Donc: Mmna=22,61KN.m




b).Diagrammes M et T :

M,=0,85X M,,,,,=0,85% 22,61=19,22KN.m

M,=0,40X M., = 0,40 x22,61=9,04KN.m

Q2=7,36 ()i=i:3j
; $ I $ $ v
‘ 0,90m ‘ 2,40m ., 1,15m ‘

14,34 16,91
22,61

19,24
12,62

10,48
18,94

FIGURE: III -7 : Diagramme des moments flechissants (KN.m) des efforts tranchants (KN

Tableau IT1-2.Résultats obtenus :

E.LU E.LS
R, 29,17 KN/m 19,24 KN/m
Rp 28,51 KN/m 18,94 KN /m
Tonax 29,17 KN 28,51 KN
M, 29,96 KN.m 19,22 KN.m
M, 14,10 KN.m 9,04 KN.m
( 4 )




I11.7. Ferraillage de ’escalier

Le calcul se fait pour une bande d’épaisseur de 12cm et 1mde largeur.

v" En travée (volée) :

Le moment ultime :
M;=29,96 KN.m; h=12cm; d=10,80cm;b=1m.
Le moment réduit u,, :

M, _ 29,96x103

= = =0,181<
K pxd?xop,  100x10,802x14,17 1
Ona:fp =0,900
La section d’acier :
M 29,96x103
A, =—F-—= = 8,85 cm?/ml

~ Bxdxos  0,900x10,80X348

On adopte 8T12 avec : Aygm = 9,05 cm?/ml et S, = 12,5 cm.
e Armatures de répartitions :

Ay =244m = 2 26 cm? /ml

On adopte 4T10 avec : Aggm = 3,14cm?/mlet S, = 25 cm.

v" Sur appuis (les paliers) :

le moment ultime :
M, =1410KN.m; h=14cm; d=12,60cm.
Le moment réduit p,, :

Mg _  14,10x103
"~ bxd?Xop, 100%X12,602x14,17

u =0,063 <y

Ona:pf =0968

La section d’acier :




_ Mg _  14,10x103
fxdxog 0,968%x12,60%348

= 3,32 cm?/ml

N

On adopte 6T10 avec : Aggm = 4,71 cm?/ml et S, = 16,66 cm.

e Armatures de repartitions :
A, =2em = 118 cm? /ml
r=—, -L118cm"/m

On adopte 4T8 avec : Aggm = 2,01cm?/ml et S, = 25 cm.

111.8. Vérification :

a. Condition de non fragilité :

_0,23XbXdXftzg _ 0,23X100%x10,8%2,1

= = 2
Amm fe 400 1,30 cm

A = 3,14cm?/ml > A =1,30cm?/ml............................ Condition vérifier.

b.Jistification vis-a-vis de ’effort tranchant :

T _ 29,17x10
’l'u: —
bxd 100x12,6

= 0,232MPa

T, < Ty = Min(0,13f,,g ; 5SMPa) = min (3,25MPa ; 5MPa) = 3,25MPa
7,=0,232MPa <1, =325MPa .............. Condition vérifier.

c. vérification au niveau des appuis :

_ 115 Mg \ _ 115 14,10x10%] _ 2
Amin = 7 (T+ 09d )= 200 % 10 x [(29,17) + NYEYS ] =4.41cm
Agam = 3,32cm? > Apin=4,41cm? ... ... ... Condition vérifiée.

d.les vérifications des contraintes a I’E.L.S

v' En travée :
My max=19,22KN.m ; A; =9,05cm?/ml

Détermination de la position de 1’axe neutre :




2
b% _15xAs(d—y) =0 = 50y? —15x9,05(10,8— )

50y® +135,75y —1466,1=0=y = 4,23cm

e Détermination du moment d'inertie:

100%4,233

= gy P+ nds(d-y)*= + (15x9,05)(10,8 — 4,23)% =8382,53cm*

e Contrainte maximale dans le béton comprimé :

M 3
Oy =~ xy = 19,2107 4 53 9.70Mpa

‘ I 8382,53

e =0,6xfc,, =15Mpa

Gy =9,70Mpa < © b =15Mpa.......... condi tion veéri fiée

v" Sur appui:
M, 1max=9,04KN.m ; A5 =4,71cm?/ml

Détermination de la position de I’axe neutre :

2
%—15xAs(d ~y)=0 =50y2—15x4,71(10,8 )

50y2 + 70,65y — 763,02 =0= y =3,26cm

e Détermination du moment d'inertie:

100%3,263

1= 23’ P+ nAs(d - y)?= + (15x4,71)(10,8 — 3,26)% =5171,43cm*

e Contrainte maximale dans le béton comprimé :

Mg, . _9.04x10°

ser

e 5171,43

x 3,26 = 5,70Mpa

Gbc =

b =0,6xTC,, =15Mpa

Gy, =5,70Mpa < 6 b =15Mpa.......... condi tion Véri fiée




e. vérification de la fleche :

h 1 17 1 L. f gz

Lt>_—_ =" >—=0070>0,030.......cc....0rr...... Condition vérifiée :

l 30 240 30

A 2 9,05 1 . Y apes
> > = 0,0072> 0,0025........... Condition Vérifiée ;

bxd — f,  100x12,6 400

Puisque deux conditions ne sont pas veérifiées, il faut calculer la fleche.

111.9.Etude de la poutre paliére :

111-9.1. Dimensionnement :

Selon le B.A.E.L 91/1999, le critere de rigidité est :

Lone b on M gi4cncann
15 10 15 10

Onprond : h =40cm

donc:d =0,9h = d =0,9x40 = 36cm
0,3d<b<0,4d = 0,3x36<b<0,4%x36
10,80< b <14,4 = b =30cm

b.Vérification des conditions RPA99 (version 2003) :

b > 20cm 30>20.............. condition verifiée
h>30cm=:40>30............. .condition verifiée
D <4 4—0 =1,33<4.... condition verifiée
b 30

111.9.2.Charge supportée par la poutre:

a)Chargement de la partie droite de la poutre :

Poids propre de la poutre : 0,4x0,3x25 = 3,00KN/m
Poids du mur situé sur la poutre : 2,76 x1,53=4.22KN/m
Charge d’exploitation:  Q =2,5 KN/m

Réaction du palier sur la poutre :  R,=21,25KN/m




ona: | Qu = (1,35 x (3,00 + 4,22 + 21.25)) + (1,5 X 2,5) = 42,18KN/m
" | Qser = 3,00 + 4,22 + 2,50 + 21,25 = 30,97KN /m

111.9.3.Calcul des sollicitations a I’E.L.U :

12 42,18x4,71%
M, = Q“: = 222270 = 116, 96KN.m

M,=0,85 x M, =0,85 x116,96 = 99,42KN.m
M,=0,40x M, =0,40 x 116,96=46,78KN.m

111.9.4.Calcul du ferraillage a ’E.L.U :

Ona:b=30cm; h=40cm;d=0,9h=0,9%40 = 36cm
> Entravée :

Le moment ultime :

M,=99,42KN.m

Le moment réduit u,, :

My _ 9942x10%  _ ,
K oxd?xap,  30x362x14,17 0.180< uy A" =0
Ona:pf =0,900

La section d’acier :

My _ 9942x103
fxdxos 0,900xX36x348

= 8,82cm?/ml

N

On adopte 6T14 avec : Aggm = 9,24 cm? /ml

> Sur.appuis :
Le moment ultime :
M,=46,78KN.m

Le moment réduit p,, :




Mg _  46,78x103
" bxd2?Xop, 30%X362X14,17

u =0,085<pu; »A’=0

Ona:p =0956
La section d’acier :

A = My _  46,78x103
$  Bxdxos; 0,956Xx36x348

=3,91 cm?/ml

On adopte 4T12avec : Aggm = 4,52 cm?/mll

a. Condition de non fragilité :

_0,23xbXdXfirag _ 0,23X30X36x2,1

Anmin 3 200 1,30 cm
A = 12,32cm?/ml > Apin=1,30cm?/m... ... ... condition vérifiée.
Agq = 6,28cm?/ml > Apin=1,30 cm?/ml... ... ... ..... ...condition vérifiée.

b.les vérifications des contraintes a L’E.L.S :

Qser = 30,97KN/m

M,,, =85,88KN/m

M, s¢ =0,85% M., = 0,85x85,88 = 73,00KN/m

M, sor = 0,40% M,,, =0,40%106,01 = 42,40KN/m
> Entravée :

A; =9,24cm?/ml ;M g = 73,00KN/m

a) .Détermination de la position de I’axe neutre :

2
2
50y2 +138,6y —4989,6 =0= y =8,69cm

DY i5xAsd—y)=0 = 50y? —15x924(36y)

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




b). Détermination du moment d'inertie:

308,693

|= gys +nAg(d — y)2= + (15%9,24)(36 — 8,69)2 =109935,23cm*

c.Contrainte maximale dans le béton compriméaoy,. :

M., 73,00x10°
Ope = — XY =
| 109935,23

x 8,69 = 5,77Mpa

b =0,6xTc,, =15Mpa

Gy =5,77Mpa < G b =15Mpa.......... condi tion véri fiée
v/ Sur appui:

Ag =4,52cm?Iml ;Mg 0,=42,40N/m

a).Détermination de la position de I’axe neutre :

2
%—15><As(d ~y)=0 =50y%—15x4,52(36 - y)

50y2 + 67,8y +2440,8 =0 = y = 6,34cm

a). Détermination du moment d'inertie:

30x6,343

I= 2y +14,(d - y)*= + (15x4,52)(36 — 6,34)% = 62193,12cm*

b.Contrainte maximale dans le béton comprimé :

M,  4240x10°
Op = =

= —xy=————x6,34=4,32Mpa
I 62193,12

6 0o =0,6xTc,, =15Mpa

G, = 4,32Mpa < G . =15Mpa..........condi tion véri fiée

c.Jistification vis-a-vis de ’effort tranchant :

_ QL _30,97x4,71
T,= = —"—"—=

5 = 72,93KN




T, _ 72,93%x1073
bxd 0,3%0,36

= 0,68MPa

Ty—

Ty < T, = min(0,13f,,5 ; 5SMPa) = min (3,25MPa ; 5MPa) = 3,25MPa
7,=0,68MPa< 7, =3,25MPa .............. Condition vérifier.

Il n’y pas de risque de cisaillement.

111.9.5. Ferraillage des armatures transversales :

a) Détermination du diamétre des armatures transversal :

$, < min {3—2%@} = min {11,42mm;30mm;10mm} = 4, <10mm

On prend ¢=8mm

a).-Espacement S;:

St< min {0,9.d;40cm} = min {32,40cm;40cm}

D'aprés le R.P.A 99 (version 2003) :

Zone nodale St< min 15cm,10.8, } =min{15cm ; 10cm} = S,=10cm.
Zone courante : S; < 15¢ ;= S; < 15 x 1,00cm ; On prond : S; = 15cm.

b-Vérification de la section d'armatures minimale:

Adte max{T—u ;O,40MPa} = max {0,34;0,40} = 0,42MPa
b,.S, 2

Ay 03430 G oaem (1)

s, ~ 235

-Section des armatures transversales:

Axfe T, —0,3K.f;

b.S,.y; 0,9(sina+cosa)
A . (0,68-03x1x21).30.1,15 _
S, 0,9%x1x 235

(
| 57

'



A, >0,04.5,
On prend le max de (1) et (2 on.prend : S, =15cm
A, >0,60cn?
Doncon prend A, =2,0lcn? ; soit 48

-Ancrage des armatures tendues:

T, = 0,6.y° .ftj =0,6x1,5%x2,1=2,835Mpa
La longueur de scellement droit I:

| _$f. _ 14x400

¢ = = =49,38cm
4r, 4x2835

On prévoit une courbe égale a : r =5,5¢, =5,5x 1,4 =7,7cm

L, :d—(c+%+rj=36—(3+0,7+7,7):24,6cm

_L,-219r-L, 49,38-16,86-24,6

1 =4,24cm
1,87 1,87
I11. 9.6. calcul de la fleche :
P 102 51 0,085 0,063 Condition vérifiée :
l 16 71 16
he 5 Meser = 20 5 7300 0,085 >0,085...... Condition vérifiée ;

I = 10XMgser 471 — 10x85,88

As
bxd

9,24
30%x36

< 4,2f, = < 4,2 X 400> 0,0085> 1680................ Condition vérifiée ;

Donc il est inutile de calculer la fleche.




4712 4112

A |
|
| \ 4
Il I ll 40cm
|
______ A7Am |
<-a >
6T14
6T14
_ 30cm
-limon coupe A-A
Figure 111.8 : ferraillage de la poutre limon:(30x40) cm?
111.2. Pour le RDC

111.2.1-Dimensionement des marches et contre marches :

La hauteur d’étage est : Ht = 420cm.
La hauteur du premier volet (volet I) est : H=210cm ; L=300cm.
D'apres la formule de BLONDEL on a:
0,59 < 2h +g < 0,66
Pour déterminer (h et g), il faut résoudre 1’équation suivante :
2h+g = 66cm
H=nxh=h=H/n
L=(n-1).g = g=L/ (n-1)

+2><E=66

D'aprés BLONDEL on a:
(n-1) n

Et puis : 64 n2-(64+ |+2H) n+2H=0 .... (2)
Donc I'équation (2) devient : 64n2-784n+420=0
La solution de I'équation est : n=12 contre marches

Donc le nombre de marche : n-1=12-1=11 marches

Puis: h:E = & =18cm
n 12
:—L :@: 27cm
n-1 11




Vérification de la formule de BLONDEL :

0,59<2h+9<0,66
2x018+0,27=0,63 et0,59<0,63<0,66

L'inégalité vérifiee, on a 11 marches, avec :( g=27cm) et 12 contre marches (h=18cm).
L’angle d’inclinaison est : tga = ;—3 =0,67 = o =33,69° = cosa = 0,83

111.2.2-Epaisseur de la paillasse (e,,) :

LSepSLQ L <ep< L
30 20 30cosa 20cosa

300 300

& —<ep<———<=12,05<ep <£18,07cm,
30x0,83 20x0,83

< ,enprend: ep =15 cm

111.2.3-Epaisseur de palier (e,,):

cpal _ 15 =18,07cm

epal =
cosa 0,83

On prend : ev=18cm.

111.2.4-Evaluation des charges et des surcharges :

a)Paillasse :

N=" | Désignation Ep (M) | poid KN/m?
1 Revétement en carrelage horizontal Désignation 0,02 0,4

2 Mortier de ciment horizontal 0,02 0,4

3 Lit de sable 0,02 0,36
4 Revétement en carrelage vertical ep x20x h/g 0,22 0,22
5 Mortier de ciment vertical epx20x h/g 0,22 0,22
6 Poids propre de la paillasse  epx25/cosa 3,41 3,41
7 Poids propre des marches % x 22 1,87 1,87
8 Enduit en platre 0,02/cose | 0,235
charge permanente : G=7,115KN/m?

-Surcharge d'exploitation : Q=2,5KN/m?




Pour une bande de 1m de largeur :
q.= (1,35G+1,5Q).1m =15,23KN/ml
Qser= (G+Q).1m=9,62KN/ml

b) Palier :

N=0 Désignation Ep (m) poid KN/m?
1 Poids propre du palier epx25 e, X25 3,50

2 Revétement en carrelage 0,02 0,40

3 Enduit en platre 0,02 0,2

4 Mortier de ciment 0,02 0,4

5 Lit de sable 0,02 0.36

- charge permanente : G=4,86KN/m

- surcharge d'exploitation : Q=2,5KN/m?
Pour une bande de 1m de largeur :

qu= (1,35.G+1,5.Q).1m = 10,31KN/ml|
Qser= (G+Q).1m = 7,36 KN/ml

111.2.2.cacul du moment fléchissant et ’effort tranchant max a I’E.L.U :

Apaill —Aqpali 15,23-10,31
paillasse”dpalier _ =048
Apalier 10,31

Schéma statique :

q4=15,23KN/ml

q4=10,31K N/ml q4=10,31KN/ml

. 0.30m | 3,00m | 1,15m |




111.2.3-Calcul du moment maximal :

Calcul des sollicitations :

SFly=0= Ra+Rg= (15,23x3,00) + (10,31x0,30) +(10,31x1,15)=60,63 KN

3,00 115 }

> MIA =0= 4,45R, —‘:(10,31x 0,30 ?) +(15,23x300x (7= +03)) + (1031x115x (7= +33))

$RA=31,72KN et R=28,91KN

a).Calcul du moment fléchissant et de ’effort tranchant

Section1-1

T(X) =R, —0,X

0<x<0,3 2
M(x)=RA.x—q2.X7 Qu P M

__>\/ :
>

T (0) = Ra=31,72 KN Ra

Pour x=0 M (0) =0 KN.m

T (0,3)= 28,63 KN
Pour x=0,3 | M (0,3)=9,056KN.m
% Section 2-2 :
T (X)= Ra-0,3.0u2-(X-0,3).qu1
0,3<x<33 {

M (X)= Ra.X-0,3(x-0,3/2)qu2-[(x-0,3)%/2].0u2

T (0,3)= 28,63KN Qu,
Qu,

Pour x=0,3 M (0,3)=9,05 KN.m

— T

(

'



T (3,3)=-17,06 KN
Pour x=3,3 | M (3,3)=26,40 KN.m
% Section 3-3
T (X)= -Rg*+qu2.X

0<x<1,15 M (X)= -Rg.X+(qu2.X%)/2

T Quz

T (0)= -Re= -28,91 KN M I Y Y Y Yy
\

Pour x=0 M (0)= 0 KN.m

Re

T (1,15)=-17,05 KN
Pour x=1,15| M (1,15)= -26,43 KN.m
Mmax=T(x)=0 ; << Ra-0,3.qu2-(x-0,3).qu1=0; = x=2,20m
X=2,20m = Mmax=35,79 KN.m

Donc: Mma=35,79KN.m

b).Diagrammes M et T :

M,;=0,85% M,,,,=0,85% 35,79=30,42KN.m

M,=0,40X M, = 0,40 x35,79=14,32KN.m

Q1=15,23

02=10,31 Q2=10,31
YYYYY vvYvvvy
03m | 2,40m | 1,15m |
| | | |
| N |
+
+
9,05
3579 26,43




31,72
28,63

17,06
28,91

FIGURE I .9 :Diagramme des moments flechissants
(KN.m) des efforts tranchants (KN)

111 .3 :cacul du moment fléchissant et I’effort tranchant max a I’E.L.S :

Schéma statique :

Qu;=9,62KN/m

Qu,=7,36 KNK Qu,=7,36KN/m
v /

0,30m | 3,00m , 1,15m

111.3.1-Calcul du moment maxima

Calcul des sollicitations :

SFly=0=> Ra+Re= (9,62x3) + (7,36x0,30) + (7,36x1,15) = 39,53 KN

> MIA =0 = 4,45R, —{(7,36x0,30><%) +(9,62x3x (§+o,3)) 4+ (7,36 x115x (%w,s))}

Ra=20,41KN et Rp=19,12KN




a).Calcul du moment fléchissant et de I’effort tranchant :

% Section1-1

T(X) =R, —0,X

0<x<0,3 %2
M(x)=R,.x— q2.7

T (0)= Ra=20,41 KN

Ra

> <
>

Pour x=0 | M (0)= 0 KN.m

T (0,3)= 18,20 KN
Pour x=0,3| M (0,3)=5,79KN.m

«+ Section 2-2 :

{ T (X)= Ra-0,3.qu2-(X-0,3).qu1
0,3<x<33

M (X)= Ra.X-0,3(x-0,3/2)qu2-[(x-0,3)%/2].0u2

T (0,3)= 18,20KN

Qu, (
Pour x=0,3 M (0,3)=5,79 KN.m \

( ) 0,3

M (3,3)= 20,75KN.m |
% Section 3-3
T (X)= -Rg+qu2.X ]
0<x<1,15 M (X)= -Rg.X+(qu2.X%)/2 M I IR

T (0)= -Rg= - 19,12KN

Pour x=0 M (0)= 0 KN.m

T (1,15)= -10,66 KN




Pour x=1,15 M (1,15)=-17,12 KN.m
Mmax=T(x)=0 ; << Ra-0,9.qu2-(x-0,9).qu1=0; = x=2,20m
X=2,20m = Mmax=23,01 KN.m

Donc: Mmax=23,01KN.m

b).Diagrammes M et T :

M,=0,85x M,,,,=0,85x 23,01=19,56KN.m

M,=0,40X M,,,, = 0,40 x23,01=9,20KN.m

92=7.36 129,62 q2-7,36
F YVVYVYY ‘W

| 0.30m | 3,00m |  1,15m |

| N | |

5,79
23,01 20.75

.

10,66
19,12

20,41

m&zo

FIGURE I11.10 :Diagramme des moments flechissants

(KN.m) des efforts tranchants (KN)




IT1-3.Résultats obtenus :

E.L.U ELS
R, 31,72 KN/m 12,41 KN/m
Ry 28,91 KN/m 19,12 KN /m
Tomax 31,72KN 20,41 KN
M, 30,42 KN.m 19,56 KN.m
M, 14,32 KN.m 9,20 KN.m

111.3.2 : Ferraillage de I’escalier :

En travée (volée) :

le moment ultime :
M, =30,42KN.m; h=12cm; d=10,80cm;b=1m.

Le moment réduit u,, :

M 30,42x103
U= L= =0,184 <y,
bxd?xop. 100x10,802%x14,17
Ona:f =10,898
La section d’acier :
M, 30,42x103
Ag = = = 9,01 cm?/ml
Bxdxags 0,898x10,80x348

On adopte 8T12 avec : Aggm = 9,05 cm?/ml et S, = 12,50 cm.

e Armatures de répartitions :

A, =24 = 2,26 cm? /ml

On adopte 4T10 avec: Aggm = 3,14cm?/ml et S, = 25 cm.




e Sur appuis (les paliers) :

le moment ultime :
M, =1432KN.m; h=14cm; d=12,60cm.

Le moment réduit y,, :

M 14,32x103
U= 2“ = =0,064< uy
bxd?xop, 100x12,60%2%x14,17
Ona:p =0,967
La section d’acier :
M, 14,32x103
A= —>—= = 3,38 cm?/ml
Bxdxos 0,967x12,60x348

On adopte 6T10 avec : A, = 4,71 cm?/ml et S, = 16,66 cm.

e Armatures de réepartitions :

A, =24 = 1,18 cm? /ml

On adopte 4T8 avec : Aggm = 2,01cm?/ml et S, = 25 cm.

111.4 . Vérification :

a.Condition de non fragilité :

_ 0,23xbxdXfrpg _ 0,23x100%x10,8x2,1

Amin - £, 400 = 1,30 sz

Agp = 3,14cm?/ml > Apin =1,30cm?/ml............................. Condition vérifier.

b.Jistification vis-a-vis de ’effort tranchant :

T _ 31,72x10
‘[uz —
bxd 100Xx12,6

= 0,252MPa

Ty < T, = min(0,13f,,5 ; 5SMPa) = min (3,25MPa ; 5MPa) = 3,25MPa

7,=0,252MPa < 7, =325MPa .............. Condition vérifier.




c.Vérification au niveau des appuis :

_ 115 Mg | _ 1,15 14,32X10%] _ 2
Apin = T, (T+ 0.9d )= 200 X 10 x [(31,72) + 0.9x12,6 ] =4,54cm
Agam = 4,71cm? > A,in=4,54cm? ... .. ... Condition vérifiée.

d.les verifications des contraintes a I’E.L.S

En travée

M; max=19,56KN.m ; A; =9,05cm?/ml

Détermination de la position de 1’axe neutre :

b—32'2 ~15x As(d —y) =0 = 50y* —15x9,05(10,8 - y)

50y? +135,75y —1466,1=0=y =4,23cm

e Détermination du moment d'inertie:

00x4,233
I— §y3 +nAy(d — y)?= % + (15%9,05)(10,8 — 4,23)? =8382,53cm*

Contrainte maximale dans le béton comprimé :

M. _ 1956x10°
Mo

x 4,23 =9,87Mpa
I 8382,53

b =0,6xTC,, =15Mpa

Gy, = 9,87Mpa < 6 b =15Mpa.......... condi tion Véri fiée

Sur appui:
Mg 1max=9,20KN.m ; A; =4,71cm?/ml
Détermination de la position de I’axe neutre :

2
%—15><As(d —y)=0 = 50y®-15x4,71(10,8-y)

50y* + 70,65y —763,02=0= y = 3,26cm




e Détermination du moment d'inertie:

100%3,263

= gy >+ nds(d - y)*= + (15x4,71)(10,8 — 3,26)? =5171,43cm*

Contrainte maximale dans le béton comprimeé :

M., 9,20x10°
Gb = X =

c x 3,26 = 5,80Mpa
I 5171,43

e =0,6xfC,, =15Mpa

Gy =5,80Mpa < 6 b =15Mpa.......... condi tion véri fiée

e.vérification de la fleche :

h 1 17 1 . Y g,
> _=5— >—=0057>0033....cc0ceiniin.. Condition vérifiée ;
l 30 300 30

,05 1 .. )
2s = z = 2.0 > = 0,0072> 0,0025........... Condition vérifiée ;
bxd — f, 100%x12,6 400

Puisque deux conditions ne sont pas vérifiées, il faut calculer la fleche.

111.5. Etude de la poutre paliére :

I11.5.1.a.Dimensionnement :

Selon le B.A.E.L 91/1999, le critére de rigidité est :
LghSL:ﬂshsﬂ:ﬂAshsM;
15 10 15 10
On prond : h = 40cm
donc:d =0,9h = d =0,9x 40 = 36cm
0,3d<b<0,4d = 0,3x36<b<0,4x36

10,80< b <14,4 = b =30cm

111.5.1.b.Vérification des conditions RPA99 (version 2003) :

b >20cm 30>20.............. condition verifiée
h>30cm=:40>30............. .condition verifiée
D <4 4—0 =133 < 4.... condition verifiée
b 30




111.5.2.Charge supportée par la poutre:

a)Chargement de la partie droite de la poutre :

Poids propre de la poutre: 0,4x0,3x25=3,00KN/m
Poids du mur situé sur la poutre : 2,10x 2,76 = 5,80KN/m
Charge d’exploitation:  Q =2,5 KN/m

Reéaction du palier sur la poutre(ELU) :  R,=28,91KN/m

ona: | Q@ =(135x(300+580+2891))+ (15 x25) = 54,66KN/m
" | Qser = 3,00 + 5,80 + 2,50 + 28,91 = 40,21KN /m

111.5.3.Calcul des sollicitation a ’E.L.U

12 54,66x4,712
M, = Q": = T = 151 57KN.m

M,;=0,85 x M, =0,85 x151 ,57= 128,83KN.m
M,=0,40x M, =0,40 x 151,57 =60,63KN.m

111.5.4.Calcul du ferraillage a PE.L.U :

Ona:b=30cm; h=40cm;d=0,9h=0,9%40 = 36cm
> Entravée :

Le moment ultime :

M,=128,83KN.

Le moment réduit u,, :

M; 128,83%x103
= = = < ’ =
K oxdZxop,  30x362x14,17 0.234< py ~A”=0
Ona:p = 0,865

La section d’acier :




A = My _ 128,83x103
$  Bxdxos 0,865X36x348

= 11,90cm?/ml

On adopte 8T14avec : Aggm = 12,32 cm?/ml
» Sur appuis :

Le moment ultime :

M,= 60,63KN.m

Le moment réduit y,, :

Mg  _ 6063x10° _ ,
B pxdZxop,  30x362x1417 0.110<py =A*=0
Ona:f =0,942

La section d’acier :

A = M, _ 60,63%x103
$  Bxdxos; 0,942x36x348

= 5,14cm?/ml

On adopte 4T14 avec : Aggy, = 6,16 cm?/ml

111.5.5.Condition de non fragilité :

_ 0,23XbXdXfrzg _ 0,23X30%36X2,1

Amm fe 400 1,30 cm
Ay = 12,32cm?/ml > Apin=1,30cm?/m... ... ... condition vérifiée.
Asq = 6,16cm?/ml > Apin=1,30 cm?/ml... ... ... ..... ...condition vérifiée.

111.6. les vérifications des contraintes a L’E.L.S :

Qser =40,21KN/m

M, =111,50KN/m

M, s =0,85% M., = 0,85%111,50 = 94,78KN/m
My s = 0,40X M,,, =0,40x111,50 = 44,60KN/m

> En travée :




Ay =1232cm?/ml ; M, g = 94,78KN/m

a. Détermination de la position de ’axe neutre :

2
b% ~15x As(d —y) =0 = 50y2 —15x12,32(36 - y)

50y* +184,8y —6652,8 =0=y =9,83cm

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

b). Détermination du moment d'inertie:

3
1= 232 +nAy(d - y)?= 30":'83 + (15x12,32)(36 — 9,83)% =136062,39cm*

c.Contrainte maximale dans le béton compriméao;,,.. :

3
o, =M\ 947810 g 03 6 85Mpa

T YT 136062,39
G b =0,6xfC,, =15Mpa

G,, = 6,85Mpa < o b =15Mpa.......... condi tion véri fice

Sur appui:

Ag =6,16/ml M, ooy =44,60KN/m

a).Détermination de la position de I’axe neutre :

2
b% _15xAs(d—y) =0 =50y —15x6,16(36 - y)

50y° +94,2y —3391,2=0=y=7,28cm

b). Détermination du moment d'inertie:

30x7,283
X227 4+ (15%6,16)(36 — 7,28)% =80073,35¢m*

b
1= ¥® +nAs(d —¥)*=

Contrainte maximale dans le béton comprimé :




My  44,60x10°

XYy = x 7,28 = 4,05Mpa
I 80073,35

b =0,6xfC,, =15Mpa

Gy = 4,05Mpa < 6 b =15Mpa.......... condi tion Véri fiée

d.Jistification vis-a-vis de [’effort tranchant :

_ QL _ 40,21x4,71
T,= —= —— =

5 = 94,69KN

T, _ 94,69x1073
’l’ = —_—
Y bxd 0,3%0,36

= 0,88MPa

Ty < T, = min(0,13f,,5 ; 5SMPa) = min (3,25MPa ; 5MPa) = 3,25MPa
7,=0,88MPa< 1, =325MPa.............. Condition vérifier.

Il n’y pas de risque de cisaillement.

111.7. Ferraillage des armatures transversales :
a) Détermination du diametre des armatures transversal :

¢ < min {3—1%@} = min {L1,42mm;30mm;10mm} = ¢, <mm

On prend ¢=8mm

b).-Espacement Sq:

St< min {0,9.d;40cm} = min {32,40cm;40cm}
D'apres le R.P.A 99 (version 2003) :

Zone nodale St< min 15cm,10.8, } =min{15cm ; 10cm} = S,=10cm.

Zone courante : S; < 15¢ ;= S§; <15 X 1,00cm ; On prond : S; = 15cm.




111.7.1-Vérification de la section d'armatures minimale:

Adfe max{T—u ;O,40MPa} = max {0,42;0,40} = 0,42MPa
by-S, 2

A, 0423306 heem @)

S, 235

-Section des armatures transversales:

Acxfe 1, 03K
b.S,.y, 0,9(sina+cosa)
A _ (0.88-(03x1x2,1)).30.1,15

=0,040cm............ 2
S, 0,9x1x235
A, >0,05.5,
On prend le max de (1) et (2 on.prend : S, =15cm
A, >0,75cn¥

Donconprend A, =2,01lcn? ; soit 4T8

-Ancrage des armatures tendues:

1, =0,6.y° = 0,6x1,5% x2,1=2,835Mpa
La longueur de scellement droit Is:

| _$ife _ 14x400
"4z, 4x2835

=49,38cm

On prevoit une courbe égale a : r=5,5¢,=5,5x 1,4 =7,7cm
%)

L, = d—(c+z+ rj =36-(3+0,7+7,7) =24,6cm

L L,—219r-L, 49,38-16,86- 24,6
! 1,87 1,87

=4,24cm

I111.8.calcul de la fleche :

40

h 1 1
t>_= — >—=0,080>0,060
l 16 71 16

.............................. Condition vérifiée ;




h M 40 94,78 . -
L> L o — >—' = 008>0,085....... Condition vérifiée ;
l 10X Mg ser 471 10x111,50

A 42 12,32 4,2 . .
= > = > = 0,0114> 0,0105........... Condition vérifiée ;
bxd fe 30x36 400

Donc il est inutile de calculer la fleche

111.4. ascenseur

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

fatigant.

111.1. Calcul du poids des composants de ’ascenseur :
L’ascenseur mécanique est constituer de :

* Treuil de levage et sa poulie ;
* Cabine ou bien une benne ;
* Un contre poids,

La cabine et le contre poids sont aux extrémités du cable d’acier qui porte dans les gorges de
la poulie soit :

Pm : Le poids mort de la cabine, étrier, accessoire, cables ;
Q : La charge en cabine ;
Pp : Le poids de contrepoids tel que : Pp= Pm+ Q/2,

111.2- Les dimensions :

e Largeurde lacabine: 1,40 m
e Langueur de la cabine : 1,40m

e Hauteur : 2,20 m La largeur de passage libre : 0,8 m
e Lahauteur de passage libre : 2,00 m
e Lahauteur de la course : 30,60 m
e Lasurface latérale : S=(2x1,40)+ 1,40%2,20=9,24m?2,
On prend : hy, =15 cm, comme épaisseur de la dalle qui supporte 1’ascenseur.




Le contre poids

La cabine

Figure : 111.11. Vue en plan de lI'ascenseur

111.2.1 Le poids mort

Tableau 1.4 : Poids des composants de ’ascenseur.

Poids de la cabine : S =9,24m?

M1=11,5x9,24 x 1,40 =148,76kg

Poids du plancher : §=2x2,10=4,20 m?

M2 = 110x4,84 = 532,4kg

Poids du toit :

M3 =20x4,84 = 96,8kg

Poids de ’arcade :

M4 =60+(80x1,40) = 172kg

Poids de parachute :

M5 =40kg

Poids des accessoires :

M6 =80kg

Poids des poulies de mouflage :

M7 =2x30=60Kg

Poids de la porte de la cabine :
5$=0,2x0,8=1,6 m?

M8 =80+(1,60x25) =120Kg
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e Poids mort total : Pm= £Mi=1249,69kg
: 5
e Contre poids : Pp = Pm+ % =1249,69+ 6%=1587,46kg

111.2.2- Calcul dés la charge total g :

a-Calcul de la charge de rupture :

Selon (NFP-82-202), la valeur minimale du coefficient de sécurité Cs est de 10 et le rapport
D/d

(D : diametre de la poulie et d : diametre du céble), est au minimum égale a 40, quel que soit
le nombre des tirons, Dd=45 et D = 550 mm —d=12,22 mm

Ona: Cr=CsxM

Avec :

Cs : coefficients de sécurité du cable

Cr : Quotient de la charge de la rupture nominale de la nappe du céable

M : Charge statique nominale portée par la nappe .

M= Q+P, + M,

M, =Poids du cable.

On néglige Mg devant (Q+Pm) (Mg<Q+Pm)-M=Q+P

Donc: C, = Cs. M = C,.(Q+P) = 12(675+1249,96)=23099.52 kg

C’est la charge de rupture effective, elle doit étre devisée par le coefficient de cablage qui est égale a
(0.85)
23099,52
Cr = =———==27175.90kg
0,85
La charge de rupture pour « n » cable est : Cr= Cr (1 cable) xmxn
Avec:
m : Type de mouflage (2brins, 3brins, ...) ;
n : Nombres des cébles.
Pour un cable de d=12,22m et m=2 on a: Cr (1 cable)=8152 kg.
C, 2309952

n= = =1,67
Cr(l Cﬁble)Xm 8152%2

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

b. Calcul des poids des cables :

Mg: mxnx L

Avec :
m : La masse linéaire du cable, m = 0,515 kg
n : Nombre des cables, n=2 .




L : Longueur du cable, L=30,60 m
Mg=mxnxL=0,515x2x30,60=31,52 kg
M=Q+ Pm+ Mg=675+1249,96 +31,52=1956,48 kg

c. Vérification de Cr :

2717,90

Cr=CoM = C; = € /M=

=13,89> 12......... Condition Vérifiée.

d. Calcul de la charge permanente total G :

G= Pp+hB, +Prreni + My
Le poids de (treuil + le moteur) : 1200 kg .

e La charge permanente totale : G = 1249,96+1587,46 +1200+31,52 = 4068,94kg
e Lasurcharge: Q =675kg

I11.3a L’ELU :

Qu =1,35G+ 1,5Q = 6505,56kg
Vérification de dalle au poingonnement :

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

qu= 6505.56 kg.
Chaque appui recoit le 1/4 de cette charge Qu

Soit : g, la charge appliquée sur chaque appui

_ 4, _ 650556 _
qo= " = == = 1626,3%kg

Selon le B.A.E.L 91/99 (A.5.2, 42), on doit Vérifier la condition de non poingonnement qui suit :

Go= < 0,045p,.hy L28
Yb

Avec :

q,=: La charge de calcul a I’E.L.U ;

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

uc : Périmétre du contour au niveau du feuillet moyen.

La charge concentrée g,= est appliquée sur un carré de (10 x 10) cmz.




#7510~ 75~

Figure 111.12 : Répartition des charges.

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

{U=a+h0=10+15=256m
V=b+hy=10+15=25cm

uc=2(25+25)=100 cm

25x10
1,5

=0,045%x 100 x 15 x = 11250 kg

Shy < o,o45uc.h0.f;ﬁ = 11250 kg > q,= 1626,56kg
b

Donc il n’ y a pas de risque de poingonnement.

111.4.Evaluation des moments dus aux charges concentrées :

Z Wz
v B
(1) (2) (3) (4)

Figure 111.13 : Schéma expliquant la concentration des charges sur la dalle :

1
Lol
1
+
!

a) Distances des rectangles :
e Rectangle (1) :

{ U =90cm
V=120cm

e Rectangle (2) :




{ U=40cm
V=120cm

e Rectangle (3) :

{U=90cm
V=70cm

e Rectangle (4) :

{U=40cm
V=70cm

2.20

0.26+—~ A——0.26

2.00

b).les moments suivant les deux direction :

AL’ELS

{MX = (My +vM;)p
My = M, +vM;)p

Avec v : coefficient de Poisson

A L’ELU (v=0)

{Mn =M p
My = M,p
P=PS

La charge surfacique appliqué sur le rectangle A (25 x 25) cm?2 est :

pr_ o _ 162639

=— = ———— = 26022,24kg/m?
UV  0,25x0,25




Les résultats des moments isostatiques des rectangles (1), (2), (3) et (4) sont résumés dans le tableau
suivant : Lx = 2,00m et Ly= 2,20 m.

Tableau 111.5: Les résultats des moments isostatigues des rectangles(E.L.U) :

Rect U |V |ull,|vil,| M1 | M2 S (m?) P’ P=P’S | Mx My

(kg/m?) | (kg) (kgm) | (kg.m)
90 | 120 | 0,41 0,55/ 0,109 0,066 | 1,08 | 26022,24 | 28104,02 | 2810,40 | 2836,40
40 |120|0,18/ 055/ 0,151| 0,076 | 0,48 | 26022,24 | 12490,68 | 1274,04 | 3929,35
90 70 | 0,41 0,32/ 0,126 0,086 | 0,63 | 2602224 | 16394,01 | 1836,12 | 3278,80
40 |70 |0,18/0,32/ 0,181/ 0,102 | 0,28 | 26022,24 | 7286,23 |1100,22 | 4710,02

y

AW N

c)Les moments dus aux charges concentrées :

Mxl = Mxl — MXZ_MX3 +Mx4_ = 338,27 kgm
MYl = Myl - Myz _My3 +My4_ = 238,88 kgm

d) Moments dus aux charges réparties (poids propre) :

d.1) Chargement :
Lx=2,00m ; Ly=220m ; h0=15cm

e Poids propre : =0,15x2500=375 kg / m

e Charge d’exploitation : Q=100 kg / m

e Charge ultime : qu=1,35G+1,5Q=656,25 kg / m
d.2) Sollicitations :

L 2,00
a=—==""=091>04
ly 2,20

la dalle travaille suivant les deux sens

{sz =HUx-qy- lzx
Myz = .uy-MxZ

a =0,91

iy =00368 (M, =11689 kg/m
i, =1,0000 M,, = 116,89 kg/m

d.3) Les moments appliqués a la dalle :
MOx= Mx1+ Mx2= 338.27 + 116,89 = 455.16 kg.m

MOy= My1+ My2= 238.88 + 116,89 = 355.77kg.m




Les moments retenus sont :

En travée :
Mtx=0,75M0x=0,75 x 455,16 = 341.37 kg I m
Mty=0,75M0y=0,75 x 355,77 = 266.82kg / m

Sur appuis :
Mgy=Mg,= 0,50M,,=227,58 kg I m

0,5Mox

7 T X = p
4 7 4 - a < y
a a p
4 7 g
0,75Moy —— 4 g
‘ a
A < pa)
4 <
a . XJ
a p ;
: 4 a a” i g
0,5Mox 0.5Mix 0.5Mox
[— ]

0,75Moy

111.5. Calcul du ferraillage de la dalle :

Le ferraillage se fait sur une bande de 1 m de largeur.

Données :
Largeur de la poutre : b = 100cm

Hauteur de la section : h = 30cm

Hauteur utile des aciers tendus : d = 0,9h =27 cm

Contrainte des aciers utilisés: f,=400 MPa; gs= 348 ;u, = 0,392
Contrainte du béton a 28jours: f,,525MPa; f,.= 14,17 Mpa
Contrainte limite de traction du béton: f;,5= 2,1 MPa

Fissuration peu préjudiciable:

En travée :

> Sens Lx:

e Le moment ultime : M;, =3413,7N.m
Mey 3413,7

= =0.013 <u,=0,392
bxd2*%bc 100%13,52x14,17 1

e Le moment réduit yu : u=
Ona: f=0.996




La section d’acier .

Myy 3413,17

A, = = =0,73cm2 / ml
Bxdxog 0,9935x13,5%X348
» Sensly:

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

Myy, _ 2668,20
Mty bxd*x obc  100%x13,52x14,17

Le moment réduit u,, : p= =0,010 <u, = 0,392

Ona: p=0,995

La section d’acier :

My 2668,20
SY  Bxdxos 0,955x13,5x14,20

=0,57cm?/ ml

6 . 2-Sur appuis :

Le moment ultime :
My,=Mgy,= 0,5M, = 2275,8 N,m

Le moment réduit pu :

— Mgy _ 2275,8 _ _ "
W= ix obe ~To0xa352xaary 0008<t = 0,392—A=0
Ona: p=0,996

La section d’acier :

_ Mgy _ 2275,8
@ Bxdxop: 0,996x13,5x348

=0,49 cm?/ ml

111.5.1-Section minimale des armatures :

Puisque hy=15 cm (12 cm< hy<30 cm) et a =1,00 on peut appliquer la formule suivante :

e SensLy:
Ay min=8hy=8%0,15=1,2 cm?/ ml

Ay, = 0,57 cm?/ml < Ay pin = 1,2cm? /ml = onprend : Ay = Aymin = 1,2cm?/ml
Agy = 049 cm?/ml <Ay pin =1,2cm? /ml = onprend : Agy = Aymin = 1,2cm? / ml

e SenslLx :




Ax min= Ay min (3_70‘ ) = 1,2(%) =1,20cm?/ mil

{Atx = 0,73cm?*/ ml < Ay pmin = 1,20 cm? / ml = onprend : Apy = Ay min = 1,20 cm? / ml
Agy = 0,49 cm?/ ml < Ay pin = 1,20cm?* /ml = onprend : Agy = Ay min = 1,20 cm? / ml

Choix des aciers :

Le diametre : hy=15cm =150mm
o< o @ <15 mm.
10

a-En travée :

e SenslLx:

Ay = 1,20 cm?/ ml
5T10 p,m = 3,93 cm? / ml

< mi i . <
Sty < min(2hg;25¢cm) ;S <33 cm = { S, = 20 cm

e SensLy:

Ay, = 1,20 cm?/ ml
5T10 p,m = 3,93 cm? / ml

Sty < min (4hg ;33 cm) ;S <33 cm Q{ Sey = 20 cm

-Sur appuis (chapeaux) :

{Aa = 1,2cm?/ml @{ 5T10 p,m = 3,93 cm?* / ml
ml Sty <33 cm Stx =20 cm

111.5.2. Armatures transversal :

Il'y a nécessité de disposer des armatures transversales :
1) La dalle est bétonnée sans reprise de bétonnage dans son épaisseur.

2) t,< T, avec:

Vi to _ _10h . .
Tuzﬁ etTu - 30m|n (0’13fc2815MPa)

Vitot = Ve + V, ; Sens Lx

Vitor = V + V, ;SensLy

Ve + V, :sont les efforts tranchants dus aux charges réparties.
V, + V, :sont les efforts tranchants dus aux charges localisées.

* On calcule V, et 1,




Ve=0q 1x —
a>0,4 = BRI A
Wy = u?x
V, = 650,55x 2= ﬁ = 377,07 N = 0,477 KN
2

Vy = 650,55x == = 477,07 N = 0,477 KN

* On calcul V, et V, (ef forts tranchants dus aux charges localisées):

_ qy _ 1626,39
[/;) = =
2u+v  (2x25)+25

=21,69KN

y, =T = 292939 _ 51 69 KN

3u  3x25

V, =V, =21,69 parce queu =v = 25

Donc :
o Senslx:

Vitor = Vo + V, =0,477 + 21,69 = 22,17 KN
e SensLy:

Vitor = Vy+ W, =0477 + 21,69 = 22,17 KN

Et: Vicor = MaX(Vytor x 3 Vutory) = 22,17 KN

Donc :

_ Vutor _22,17x103

U™ pxd 1000x135

=0,164 MPa

15cm £ hy = 15 cm < 30 cm ; On vérifié que :

_ _ 10h,

Ty == min (0,13f. 5 ; 5 MPa) =

10x0,15
3

min (0,13x 25 ; 5 MPa) 1,625 MPa

7, =0.16 MPa< T, =1,62MPa ......... condition vérifiée
Donc les armaures transversale ne sont pas nécessaires.

111.5.3.les vérifications a L’E.L.S

Calcul des sollicitations & L’E.L.S :

a. Charqge localisée:

{MOX = (Ml +vM, )p’ser
Moy = (My + vMy)p ser




Avec:v=0,2

’ 1 1 _ DPser )
= X §' = =€ %S
D ser = q ser UxV

p
Pa ser = ﬁ ; Pa ser (G+Q) % = 1185,99kg

1185,99

oo - 1897584 kg/m?

Donc: q'ser =

P ser = 18975,84 X S’

Les résultats des moments isostatiques des rectangles (1), (2), (3) et (4) sont résumés dans le tableau
suivant : Lx = 2,00m et Ly= 2,20 m.

Tableau I11.6: Les résultats des moments isostatiques a (E.L.S) :

Rect U |V |ull,|vil,| M1 | M2 S(M?)| p'ser= Mx My

q'ser-S'(kg) | (kg.m) | (kg.m)

y

1/90 | 120 0,41 0,55/ 0,109 0,066 | 1,08 | 20493,90 2504,35 | 1799,36
2 |40 |120/0,18|0,55|0,151| 0,076 | 0,48 | 9108,40 1513,82 | 967,31
3,9 70 041 0,32 0,126| 0,086 | 0,63 | 11954,78 1711,92 | 1329,39
440 |70 |0,18/0,32/ 0,181 0,102 | 0,28 | 5313,24 1070,08 | 734,28

c)Les moments dus aux charges concentrées :

Myye = Moyy — Moxo—Moys + Moy, = 348,69 kg.m
Moye = Moy1 — Moy, —Moy3 +Moys = 236,96 kg.m

d) Moments dus aux charges répartiese.E.L.S. (poids propre) :

d.1) Chargement :
Lx=2,00m ; Ly=220m ; h0=15cm
e Poids propre : =0,15x2500=375 kg / m
e Charge d’exploitation : Q=100 kg / m
Qser= 100 + 375 = 475 kg/m?

l )
a=2=220—-p91504
ly 220

la dalle travaille suivant les deux sens

a =0,91
u, = 0,0368 M,, =116,89 kg/m
{,uy = 1,0000 {Myz = 116,89 kg/m




Moyr = Uy - Gser - 125 = 0,0441 x475% 2,2 = 101,39kg/m

Moy = thy . Moz = 1,00 x 101,39 = 101,39 kg/m

111.5.3 :Les moments appliqués au centre de rectangle d'impact seront donc :

Moy = Mgy + My, =348,69 +101,39 = 450,08 kg.m
Moy, = Moyc +Mqy, =236,96 +101,39 =338,35kg.m

111.5.4 Les moments en travées et sur appuis :

Mex= 0,75M0x=0,75 X 450,08 = 337,56 . m
Mty=0,75M0y=0,75 x 338,35 = 253,76kg /. m
Mgy = Mg, = 0,5My, =225,04kg.m

111.5.5Vérification des contraintes dans le béton :

Suivant Lx:

- En travée :

Mix =33756 Nm  ; A,=3,93cm?/ml A’ =0
Position de ’axe neutre (y) :

Y =by?/2+nA; (y—d)=0

Ona: Ag=0 ; et n=15

D’ou:

50y? +58,95y — 795,82 =0

Donc : y=3,34 cm

111.6. Moment d’inertie :

100x3,343

. +(15x 3,93 x (13,50 — 3,34)? = 7327,14 cm*

b
1=2y® +n4;(y —d)? =

6.1Détermination des contraintes dans le béton comprimé g;,.. :

Mger 3375,6
o= KXY=—"Xvy =
bc I Y = 732714

% 3,34 = 1,54 MPa
EbC = O,6fc 28 =15 MPa
0pc = 1,54 < 03, = 15 MPa ; Condition vérifiée

Donc les armatures calculé es dans I’E.L.U conviennent.




* Suivant Ly, :
a).Sur appuis :

Mgy = 225,04 N/m;A, =393 cm?/ ml;n =15;d=13,5cm

a-1) Position de [’axe neutre

Y =3,34cm

a-2) Moment d’inertie :

3
| :§y3 +nA(y —d)? = “’"X% +(15x 3,93 X (13,50 — 3,34)2 = 7327,14 cm*

111.7. des Détermination contraintes dans le béton comprimé o, :

Mger 2250,4
o, =KX Y=—X7vy =
bc 1 Y = 732714

x 3,34 =1,03 MPa

6bC = O,6fc 28 :15 MPa
0y = 1,03 < g, = 15 MPa ; Condition vérifiée
Donc les armatures calculé es dans I’E.L.U conviennent.

Suivant Lx:

- Entravée :

Mty =253, 76 Nm ; A, =3,14cm?/ml A’ =0
Position de ’axe neutre (y) :

Y =by?/2+nA, (y—d)=0

Ona: Ag=0 ; et n=15

Donc : y=2,57 cm

Moment d’inertie :

100x2,573

1=2y3 + nA,(y — d)? = =222 +(15x 3,14 X (13,50 — 2,57)? = 6192,62cm*

Détermination des contraintes dans le béton comprimé o,.. :

Mger 2537,6
o= KXY=—"3Xxvy =
be 1 Y = 19262

x 2,57 =1,09 MPa

EbC = O,6fc 28 =15 MPa
0pc = 1,09MPa < 6, = 15 MPa ; Condition vérifiée

Donc les armatures calculée a I’E.L.U sont convenables.




Armatures finales :

Suivant Lx : A, =3,93cm2/ml soit 5T10 /ml avec St=20cm
Aa=3,93cm2/ml soit5T10 /ml avec St=20cm

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




Chapitre 1V :
Calculs des planchers



V.1 Introduction:
Un plancher est un élément de structure généralement de surface plane, destiné a
Limiter les étages et supporter les revétements de sols, ses fonctions principales sont:

e Supporter son poids propre et les charges d’exploitations;
e Transmettre les charges aux éléments porteurs (poteaux, murs, voiles);
e Assurer l'isolation thermique(en particulier pour les locaux situés sous la terrasse
ou
Ceux situés sur vide sanitaire) et acoustique (étanchéité au bruit) entre les différents étages;
Rigidifier la structure et participer a la résistance (répartition des efforts horizontaux) ;
On peut distinguer deux grandes classes de planchers:

e Les planchers coulés sur place ou planchers << dits traditionnels>>;
e Les planchers préfabriqués, la préfabrication pouvant étre total ou partielle.

1.2 Calcul du plancher a corps creux

IV2.1Dimensionnement des poutrelles :
Notre construction étant une construction courante a surcharge modérée (Q<5KN/m?),

On a un seul type de planchers a corps creux h=20cm.

16cm : corps creux
{ 4cm : dalle de compression
Les poutrelles sont disposés perpendiculaire au sens porteur et espacées de 65cm et sur
Lesquelles vient s’appuyer 1’hourdis.
Hauteur du plancher  h;=20cm
Epaisseur de la nervure hy = 4cm

Largeur de la nervure by =12cm
|

L
R, o i o e

) aeE e en)
L' 1 E— i Ff:i% - i —Ilh,

Figure 1VV.1-schéma d'un plancher & corps creux
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*Calcul de la largeur (b) de la poutrelle :

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

b=2bi+hy oo (1)

L =3.40m

b = 65cm (b-bg) /2 65-12)/2 = 26,5cm

b; = (b-bg)/2 = min L/10 = min 340/10 = 34cm
8hg 2Cm

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

1V.2.2 Méthode de calcul des poutrelles :

Il existe plusieurs méthodes pour le calcul des poutrelles, Le reglement BAEL 91
propose une méthode simplifiée dite” méthode forfaitaire”, pour le calcul des moments,

cette méthode s'applique pour les conditions courantes. !

= | es conditions d'application de la méthode forfaitaire :

Cette méthode concerne strictement les batiments courants pour lesquels :
1. les valeurs des charges d’exploitations respectent la condition :

Q < max (2G ; 5KN/m?)

2 -les moments d’inertie des sections transversales des poutres sont les mémés dans

Les différentes travees en continuité.

3-les portées successives des travées sont dans un rapport compris entre 0,8et1,25.
0,8 <li/li+1 < 1,25

4- la fissuration est considérée comme peu préjudiciable.
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= Principe de calcul :

le principe de la méthode consiste a effectuer aux moments en travée et en appuis

maximaux une certaine proportion du moment isostatique de chaque travée prise

séparément.
Mo A / My Me
A A / AN Mt AN A }
Travée isostatique Travee hyperstatique

Selon le BAEL 91, les valeurs de M,, M;, M, doivent verifier les conditions suivantes:
e Mt > max [1,05MO ; (1+0,3a) M0]- (Mw+Me)/2.
e Mt> (1+0,30) Mg /2 dans une travée intermediaire.
. 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 charges permanentes et

d’exploitations.

= Valeurs des moments aux appuis:

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

e cas de deux travées

0,6My
A AN AN
e cas de trois travées :
0,5Mp 0,5Mp
A A AN JAN
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e cas de plus de trois travees: 0,5Mg 0,4Mg 0,4M, 0,5Mg

A A A/ /A A A

= Effort tranchant :

L'étude de I'effort tranchant permet de vérifier I'épaisseur de I'ame et de déterminer

les armatures transversales et I'épure d'arrét des armatures longitudinales
Le reglement BAEL 91, prévoit que seul I'état limite ultime est vérifié:

Tw = (Mw-Me)/L + (Q.L)/2
e Te =(Mw-Me)/L - (Q.L)/2

1VV.3 Calcul des poutrelles:

1) Type de poutrelles:

Notre construction comporte quatre types de poutrelles dans le R.D.C; trois dans 1’étage
courant et deux types dans le terrasse ; ces poutrelles sont identiques au niveau de tous les

planchers de la construction.

R.D.C:
Typel:
0.2Mg 0.5Mg 0.4My 0.4My 0.5Mg 0.2
A\ /\ /N JAN AN JAN
3.78m 3.80m 3.80m 4.50m 4.50m
< > < rpE———mmPp¢—mMmMmPp——)
Typ2:
0.2Mg 0.5Mg 0.4Mg 0.5 Mg 0.2Mg
/\ /\ /\ /\ /\
3.80m 3.80m 4 50m 4.50m
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Type3:
0.2Mg 0.5Mg 0.5Mg 0.2My
A A A\ A
3.80m 4.50m 4.50m

Pl »d
) | L |

v

[
>

A

2) Les combinaisons de charges:

Les charges par métre linéaire (m.L)

e Plancher RDC:

{: = 5.06%0, 65 = 3, 29 KN/mL { Qu =1, 35G+1,5Q = 9, 32 KN/mL.
=5x0,65 = 3,25 KN/mL Qeer = G+Q = 6,54 KN/mL.

e Plancher 1% et 2°™ étage:

{G =5,06%0,65 = 3,29 KN/mL Qu=1,35G +1,5Q = 6,89 KN/mL.
Q =2,5x0,65 = 1,63KN/mL {Qser: G+Q = 4,92 KN/mL.

e Plancher étages courants (du 3°™au6®™ étage):

G =5,06%0,65 = 3,29 KN/mL { Qu=1,35G +1,5Q = 5,91 KN/mL.
{Q =1,5%0,65 = 0,98 KN/mL Qser= G+Q = 4,27 KN/mL.

e Plancher terrasse

{ G =6, 28x0, 65 = 6,08 KN/mL { Qu =1.35G+1,5Q = 6,16 KN/mL.

Q =1.00%0.65 = 0,65 KN/mL Qser= G+Q = 4,73 KN/mL.

3) Conditions d’application de la méthode vérification des forfaitaire :

_la charge d’exploitation Q < max (2G, 5SKN/m?)

_a- Plancher de R.D.C: G =5,06 KN/m?; Q =5 KN/m?

Q =5KN/M?<2G =10,12 KN/M?.......coccovrirrnne vérifiée

b- Plancher 1 et 2°™ étage : G = 5,06 KN/m2; Q = 2,5 KN/m2

Q=25 KN/m?<2G =10,12 KN/M2......cceovrrnn .. vérifiée

c- Plancher 3*™ au 6°™ étage : G = 5,06 KN/m2; Q = 1,5 KN/m?

——
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=15 KN/m2<2G =10,12 KN/m2.........ccuue.. .. vérifiée
Q

d- Plancher terrasse : G =6,28 KN/m ; Q = 1KN/m?

Q = 1KN/mM2< 2G =12, 56 KN/M2.........coovverrnnne. vérifié
1. Poutrelle a inertie constante (I =cte)...................... verifié
2. Fissuration peu préjudiciable.

Plancher du 1*" au 6°™ étage, la fissuration est considérée comme peu préjudiciable
Pour le plancher terrasse la fissuration est préjudiciable ...................... non vérifié
Donc dans le cas du plancher terrasse, on applique la méthode de trois moments.

1. 0,8<Li/OLi+1<1,25 ... cette condition est vérifiée.

Puisque le rapport : 0,8 < Li/ Li+1 < 1,25 satisfait a la méthode forfaitaire.

4) Principe de calcul de la méthode forfaitaire :
4.1Exemple de calcul (R.D.C) :

0,2Mg 0,5Mq 0,4Mq 0,5Mg 0,2Mg

A A A A A

3,80m 3,80m 4.50m 4.50m

A
X

-Le calcul se faita L’E.L.U
Qu=1,35G +1,5Q=1,35x%3, 29+1,5x3,25=9,32 KN.m

Calcul des Moments isostatiques:
Moag = Mosc =Q..L%/8 = 9,32. (3,80)2/8 = 16,82 KN.m

Moco = Mope =Qu.L%/8 = 9 ,32. (4,5)%/8 = 23,59 KN.m

Calcul de Moments sur appuis:

Ma = 0,2 Moag = 3,36 KN.m

Mg = 0,5 max (Moag, Mosc) = 8,41 KN.m
Mc = 0,4 max (Mosc, Mocp) = 9,44 KN.m
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Mp= 0,5 max (MOCD, MODE) = 11,80 KN.m
Mg=0,2 Mope =4, 72KN.m

Calcul des moments en traveées :

a = Q/(G+Q) = 5/(5+5,06) = 0,497
(1+0,30) = 1,15>1,05 ; donc on doit tenir compte de 1,15
(1,2+0,3.0)/2 = 0,67 (travée de rive).

(1+0,3.0)/2 = 0,57 (travée intermédiaire).

Travée de rive : { Mt > max [1,05.My ; (1+0,3.0) Mg]-[(Mw+Me)/2]

Mt > [(L,2+0,3.0)/2]. Mo

Travée intermédiaire : {Mtz max [1,05.My ; (1+0,3.0) Mo]-[(Mw+Me)/2]

Mt > [(1+0,3.0)/2].Mo

Travée (AB) de rive :

1) Mt*®>1,15.M"8- (Ma+Mg)/2 ——> Mt"*® > 1,15%16,82-
(3,36+8,41)/2=13,46KN.m
2) Mt*®>0,67.M"*® —> Mt*® = 0,67.16,82= 11,27 KN.m

Mt"B= 13,46 KN.m

on prend:

Travée (BC) intermediére:

1) Mt?¢>1,15.M®¢- (Mg+Mc)2  ——> Mt5°> 1,15x16,82- (8,41+9,44)/2 = 10,42
KN.m
2) Mt®¢>0,57.M*¢ —>Mt"¢ >0,57x16,82= 9,59 KN.m

on prend:
Mt®¢=10,42KNm

Travée (CD) intermediére:

1) Mt°P>1,15.M“P- (Mc+Mp)/2—=—> Md®> 1,15x23,59-(9,44+11,80)/2 = 16,51

KN.m
2) Mt°P>0,57.M° —> Mt“P>0,57x23,59 = 13,45 KN.m
on prend: Mt°°=16,51KNm
( ]
L %8 )



Travée (DE) de rive :

1) Mt®E>1,15.Mp™5- (Mp+Mg)/2 ——> Mt > 1,15x23,59-(8,41+11,80)/2=17,02KN.m

2) Mt°E>0,67.M"F —> Mt"® = 0,67x23,59= 15,81 KN.m

Mt"B= 17,02 KN.m

on prend:

Effort tranchant:

Travée (AB):
{TA = (Qu.Lag)/2+(Ma-Mg)/L= (9,32%3,80)/2+ (3,36-8,44)/3,80 = 16,37 KN

Tg = (-9,32x3,80)/2+ (3,38-8,41)/3,80= -19,03 KN

Travée (BC) :
Ts =(9,32x3,80)/2+ (8,41-9,44)/3,80 = 17,98 KN
Tc = (-9,32%3,80)/2x (8,41-9,44)/3,8 = -17,98 KN

Travée (CD):
Tc = (9,32x4,50)/2+ (9,44-11,80)/4,50 = 20,45 KN
JLTD = (-9,32x4,50)/2+ (9,44-11,80)/4,50 =-21,49 KN

Travée (DE):
Tp = (9,32x4,50)/2+ (11,80-4,72)/4,50 = 22,64 KN
{TE = (-9,32 x4,50)/2+ (11,80-4,72)/4,50 =-19,40 KN
11.80

8.41 9.11

3.36 /]\ 4.72

\ /]

16.59
17.02

Figure 1V-2 Diagramme des moment s fléchissant, M [KN.m]:

——
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20,45 22,64
16,63 17,98
£ AN AN AN
19,03 17,98 21,49

Figure 1V-3 Diagramme des efforts tranchants T [KN]

Tableau récapitulatif des résultats obtenus :

19,10

Pour le plancher R.D.C, les mémes étapes de calcul définies précédemment sont a suivre

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

Type de Travée |L(m |E.L.U E.LS
Poutrelle
Mo Mt Mw | Me Tw Te Mo Mt Mw | Me

01 A-B 3,78 | 16,64 | 11,15 |3,33 |8,41 |16,27 |-18,72 | 11,68 [9,13 |2,34 |590
B-C 3,80 16,82 | 11,67 |841 |6,73 |1850 |-17,27 |11,80 |8,26 |590 |4,72
C-D 3,80 (16,82 | 11,26 | 6,73 |9,44 |16,99 |-18,42 11,80 |7,90 |4,72 |6,62
D-E 450 | 2359 |16,51 |9,44 |11,80 (20,45 |-21,49 | 1155 11,58 | 6,62 |8,28
E-F 450 | 2359 |18,87 |11,80 (4,72 |2254 |-19,40 | 16,55 | 13,24 | 8,28 | 3,31

03 A-B 3,80 16,82 | 11,27 |3,36 | 11,80 | 1548 |-19,93 | 11,80 (8,25 |2,36 |8,28
B-C 450 | 2359 |15,33 |11,80 11,80 |20,97 |-20,97 | 16,55 | 10,75 |8,28 | 8,28
C-D 450 | 2359 |18,87 |11,80 (4,72 |2254 |19,40 | 16,55 | 13,24 |8,28 | 3,31

Les sollicitations maximales de calcul sont:

Mtravéemax = 18,87 KN.m

E.L.U< Mappuimax = 11,80 KN.m

Tmax =22,64KN

E.L.S{

——

Mtravéema =13,24KN.m

Mappuimax =8,28 KN.m
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1V.4.2 plancher du 1™ et 2°™ étage (bureaux):

Pour ce plancher, nous avons trois types de poutrelles qui sont représentées par le schéma

ci-dessous:
G =5,06x%0,65 = 3,29 KN/mL { Qu=1,35G +1,5Q = 6,89 KN/mL.

Q =2,5x0,65 = 1,63KN/mL Qser= G+Q = 4,92 KN/mL.

Typel:
0.2Mg 0.5Mg 0.4Mg 0.4My 0.5Mg 0.2 My
A\ /\ /N JAN AN JAN
3.78m 3.80m 4.80m 4.50m 3.40m
< > < rPE——— P Pp&————
Type?2:
0.2Mg 0.5Mg 0.4Mg 0.5Mg 0.2Mg
/\ /\ /\ /\ /\
3.80m 3.80m 4.50m 4.50m
«—>
Type3:
0.2Mg 0.2Mg 0.5Mg 0.2Mg
A A A A

3.80m - 450m . 4.50m

»
PN L] »

A

Pour le plancher premier étage, les mémes étapes de calcul définies précédemment dans le

plancher R.D.C en appliquant la méthode forfaitaire. Donc résumons dans un tableau.
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Tableau récapitulatif des résultats :

Type de E.LU E.LS

Poutrelle | Travée | L (m) | M, Mt Mw | Me Tw Te My Mt Mw | Me

01 A-B 3,78 12,31 9,20 2,46 6,22 12,02 -14,02 8,79 6,56 1,76 | 4,44
B-C 3,80 12,44 8,08 6,22 | 4,98 13,42 -12,76 8,88 577 4,44 | 3,55

C-D 3,80 12,44 | 7,70 498 |698 |1508 |-1595 | 8,88 541 |3,55 |5,16
D-E 4,50 17,44 11133 |6,98 |872 |1512 |-1589 |1245 |8,00 |516 |6,23

E-F 4,50 17,44 | 13,09 |8,72 |349 |16,67 |-1434 |1245 |934 |6,23 |249
02 A-B 3,80 12,44 | 8,09 249 8,72 |1145 |-1473 |8,88 6,66 |1,78 |444
B-C 3,80 12,44 | 6,84 8,72 |698 |1355 |-12,65 | 8,88 506 |4,44 |4,98

C-D 4,50 1744 1133 |698 |872 |1512 |-1589 |1245 |8,09 |498 |6,23
D-E 4,50 17,44 13,08 |8,72 |349 |16,66 |-1434 |1245 |934 |6,23 |249
03 A-B 3,80 12,44 | 8,09 249 (8,72 |11,45 |-14,73 | 8,88 577 | 1,78 |6,23
B-C 4,50 17,44 | 1046 |8,72 |8,72 |1550 |-1550 |1245 |7,47 |6,23 |6,23
C-D 4,50 17,44 | 1134 |8,72 |349 |16,66 |-1434 |1245 |934 |6,23 |249

Les sollicitations maximales de calcul sont:
Mtravéemax = 13,09 KN.m Mtravéema= 9,34KN.m

E.L.U < Mappuimna = 8,72KN.m E.L.S { Mappuimax= 6,23KN.m
Tmax = 16,67 KN

IV.4.3-plancher étages courants (du 3°™au 6°™étage) :

Pour ce plancher, nous avons trois types de poutrelles qui sont représentées par le
Schéma ci-dessous:
G =5,06x0,65 = 3,29 KN/mL {QQUZ 1,35G +1,5Q = 5,91 KN/mL.

Q =1,5x0,65 = 0,98 KN/mL ser= G+Q = 4,27 KN/mL.

Typel:

0.2Mg 0.5Mg 0.4Mg 0.4Mg 0.5Mg 0.2 Mg

A AN JAN JAN AN A
3.78m 3.80m 4.80m 4.50m 3.40m

\ 4
A

rpt—>

A
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»nd
P

Type2:
0.2My 0.5My 0.4My 0.5My 0.2Mg
/\ /\ /\ /\ /\
3.80m 3.80m 4.50m 4.50m

Type3:
0.2Mg 0.2Mg 0.5Mg 0.2Mg
A A A A
3.80m 4.50m e 4.50m >

A

Pour le plancher étages courants, les mémes étapes de calcul définies précédemment dans

le plancher R.D.C en appliquant la méthode forfaitaire. Donc résumons dans un tableau.

Tableau récapitulatif des résultats :

Type de E.LU E.LS
Poutrelle | Travée | L (m) | My Mt Mw |[Me |Tw |Te Mo Mt | Mw | Me
01 A-B 3,78 10,55 | 7,56 2,11 | 5,34 | 10,32 | -12,02 | 7,63 547 11,53 | 3,86

B-C 3,80 10,67 | 6,61 5,34 | 4,27 | 11,51 |-10,95 | 7,71 4,78 |1 3,86 | 3,08
C-D 3,80 10,67 | 6,29 4,27 1598 |10,78 | -11,68 | 7,71 4,551 3,08 | 4,32
D-E 4,50 1496 | 9,28 598 |7,48 |12,96 |-13,63 | 10,81 |6,81|4,32 | 541
E-F 4,50 1496 |10,77 |7,48 | 2,99 | 14,30 |-12,30 |10,81 |7,81|541 | 2,16
02 A-B 3,80 10,67 | 6,72 2,13 | 7,48 | 982 |-12,37 | 7,71 555|154 | 3,86
B-C 3,80 10,67 | 5,66 7,48 | 598 | 11,62 |-10,83 | 7,71 4,16 | 3,86 | 4,32
C-D 4,50 14,96 | 5,66 598 |7,48 |12,96 |-13,63 | 10,81 |6,70 4,32 | 541
D-E 4,50 1496 |10,77 |7,48 | 2,99 |14,34 |-12,30 | 10,81 | 7,78 | 541 | 2,16
03 A-B 3,80 10,67 | 6,72 2,13 748 982 |-12,64 | 7,71 486|154 | 541
B-C 4,50 14,96 | 8,53 7,48 | 7,48 | 13,30 | -13,30 | 10,81 |6,16 | 5,41 |5/41
C-D 4,50 1496 | 1152 |7,48 |150 |14,63 |-11,98 | 10,81 |6,81 |541 | 216

——
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Les sollicitations maximales de calcul sont:
Mtravéemax = 11,52 KN.m { Mtravéema= 7,81 KN.m.
E.L.U< Mappuimax = 7,48 KN.m E.L.S (Mappuimax= 5,41KN.m.c

Tmax = 14,63 KN

1V.4.4 plancher terrasse:

G = 6,28%0,65 =4,08 KN/mL { Q. =1,35G+1,5Q = 6,16 KN/mL.
Q =1,00%0,65 = 0,65 KN/mL Qser= G+Q = 4,73 KN/mL.

On a trois types de poutrelles qui sont représentées par le schéma ci-dessous.

Typel:
0.2Mg 0.5Mg 0.4Mg 0.4Mg 0.5Mg 0.2 Mg
/\ /\ JAN JAN AN /\
3.78m 3.80m 4.80m 4.50m 3.40m
< > < pe—»
Type 2:
0.2Mg 0.5Mg 0.4My 0.5Mg 0.2Mg
/\ /\ /\ /\ /\
3.80m 3.80m 4.50m 4.50m
«—> —  pe————»
Type3:
0.2Mg 0.2Mg 0.5Mg 0.2Mg
A A A A

3.80m  _, 450m ., 450m

P

A
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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.

Principe de calcul de la méthode des trois moments:

Pour les poutres continues a plusieurs appuis,

PR

0 1 411 n n n+9

L]_ ........... Ln.]_ Ln Ln+1 ln+2

l

A
\ 4
A

\ 4

Isolant deux travées adjacentes, elles sont chargées d'une maniere quelconque; c'est un
systéeme statiguement indéterming, il est nécessaire de compléter les équations statiques
disponibles par d'autres méthodes basées sur les déformations du systéme.

(Mn.1) q (Mn) a (Mn+1)

YV VYV Y YV VY VYV YV
A A A

& »d »
L | »

(n-1) Ln (n) Losr (n+1)

1
Mn-l

q M
/',u{uuz\ (o
b= i f

&
<«

»

Rn—l I—n Rn Rn I—n+1

Mp , My, Mpsg : les moments de flexion sur appuis (n), (n-1), (n+1), il sont supposés

...... (1)

positifs, suivant les conditions aux limites et les conditions de continuité, (6 '=6 ")
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Les moments de flexion pour chacune des travées L, Ln+1 Sous les charges connues q,q'

peuvent étre tracer selon la méthode classique. My, Mp.1, Mn+1 Sont provisoirement omis.

Ln I—n+1
< > —>
i |
—r—> +—r—r
dn bn dn+1 bn+1

Gn , Gn+1 :les centres d'inertie des aires de diagramme des moments.

an ,bn , an+1 ,bn+1 : soNt la signification indiqué sur la figure.

Sh et Sp41 ¢ les Aires des diagrammes des moments pour les travées L, et Ly
6 =6 '(Mn.1)+ 6 '(Mn)+ 6 '(0)

Selon le théoréeme des Aires des moments, on aura :

S _.a M L M _.L
g—_n"n _ _—n=-1"n nn

L_.E 6.E 3.E
n—l I I
e,.:Sn +1'bn +1 Mn'Ln +1 IVln +1'Ln +1
L E 3.E 6.E

n+1-1 | |

L

S _.a S 1.b 1
0'=0"=M .L_ +2M (L +L )+M L - N N, N+l N+
n-1"n n\n n+1 n+1"n+1 L 1
n n+

C'est le théoreme des trois moments et sous cette forme générale il est applicable a tous les

types de chargement.cette équation est appelee équation CLAPEYRON.

Exemple de calcul:

On prend comme exemple de calcul le 3* type de poutrelle (avec 3 travées)

0.2My 0.2Mg 0.5My 0.2My
A A A\ A
3.80m 4.50m e 4.50m >

»nd
PR

A
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Le calcul se fait selon la formule:

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

Q=6,16

(MAZ/Mn-l) / (Mg=M) (Mc= Mp+1)

HHHHHHHHI\
A A A

& ».
< »

d
<

A L,=3,80 B Lnui=450 C
Partie AB:
Moas= (Q.12)/8 = 11,00 KN.m
an = by= L, /2=3,80/2=1,90 m
Sn= (2.Ln. Moag)/3 = (2%3,80x11,00)/3 = 27,86 m?
Partie BC:
Mogc = (Q.12)/8 = 15,59 KN.m
an+1 = bne1 = Lns1 /2 =4,50/2=2,25 m
Sn+1 = 2/3(Ln+1) X (Mogc )= 46,77 m?

Donc  (1)=  3,80.Ma+2(3,80+4,50).Mg+4,50.Mc =  -6[((27,86%x1,90)/3,80) +
((46,59x2,25)/4,50)]

Avec: Ma =-0,2.Mgag =-2,20 KN.m
16,60Mg + 4,50M¢ =-223,35

16,60.Mg + 4,50.M¢ =-223,35 .......... (1)

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

Q=616
(Mg= Mn.1) (Mc=M,) (M= Mps1= 0,2Moco)
JNHVHNHJHVHIHVI\
A A A

B L,=450 C L.1=450 D
Partie BC:
Mosc= QI#/8 =15,59 KN.m
an=bp=2,25m
Sy= 2/3. (Ln. Mogc)= 2/3. (4,50%15,59) = 46,77 m2
Partie CD:
Mocp = QI?/8 = 15,59 KN.m
an+1 = bni1=2,25m
Sne1= 2/3.(Las1-Moca)=2/3.(4,50.15,59) =46,77 m?
Donc (1)=> 4,50.Mg+2(4,50+4,50).Mc+ = -6[((46,77%2,25)/4,50)] + ((46,77x2,25)/4,50)]

Avec: Mp=-0,2.Mqcp =-3,12 KN.m

4,50.Mg+18.Mc - -280,62 = O............ )
16,60.Mg + 4,50.Mc = - 223,35 ...corvveverrrrrrveerrrn, 1)
450.Mg+18.Mc = -280,62  covvreerens ... )

« Détermination des moments aux appuis et en travéees

> sur appuis :

Il suffit de faire la résolution des deux équations trouvees_précédemment :
{ 16,60.Mg + 4,50.M¢ =- 223,35 KN

4,50.Mg+18.Mc = -280,62 KN

——
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Etdoncona:
Ma=-2,20 KN.m
Mg =-9,90 KN.m
Mc=-13,12 KN.m
Mp=-3,12 KN.m

- L’effort tranchant:

Travée (AB):
{Tw = (Ma-Mpg)/L+(Qu.L)/2 = (-2,20+9,90)/3,80+ (6,16x3,80)/2 = 13,73 KN

Te= (MA-MB)/Z-(Qu.L)/Z =-9,68 KN

e Travée (BQC):
Tw = 11,52 KN
{Te =-13,14 KN

e Travée (CD):
Tw = 11,64 KN
JLTe =-16,08 KN

En travées :
Mtag = (MA+MB) 12 +Moag = (-2,20-9,90)/2"‘11,00 :4,95 KN.m
Mtgc = (MB+M(;) /2 +Mogc = 4,08 KN.m

Mtcp = (Mc'l'MD) /2 +Mocp =7,47 KN.m

-13,12
-Q/Rg -3,27
-2,20
k I
A A A
<+—>
4,08
<>
<+—>
4,95 7,47

7Figure 1V-4 Diagramme des moment fléchissant, M [KN.m]

( ]
l109j



13,73

11,52 11,64
16,08
L /
68
13,14
16,08

Figure 1V-5 Diagramme des efforts tranchants T [KN]

Tableau récapitulatif des résultats obtenus :

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

pour les autres types de poutrelles (E.L.U+E.L.S)

Typede |Tra |L
Poutrelle véee |(m) |E.L.U E.LS
Mt Mw Me Tw Te Mt Mw Me
01 A-B |3,78 535 |357 |7,73 10,57 |-12,74 | 4,11 | 2,74 |5,93
B-C |380 238 (7,73 |7,73 11,17 |-12,23 | 1,83 | 593 |7,48
c-D |380 |684 | 7,73 (974 |1430 |-15,27 | 525 | 7,48 |9,26
D-E | 450 |515 |9,74 |12,06 | 14,559 |-13,13 |3,96 |9,26 |5,75
E-F | 4,50 |3.66 |12,06 | 2,26 12,39 |-855 |281 |575 |[1,73
02 A-B 380 [528 |352 |8,15 10,49 |-12,92 | 4,06 | 1,73 |6,26
B-C |380 [287 |815 |8,34 |11,65 |-11,76 |2,21 |6,26 |6,41
C-D (450 |529 [834 (12,32 |12,98 |-14,74 | 4,06 | 6,41 |9,46
D-E | 450 | 7,30 | 12,32 | 4,72 1555 |-12,17 | 5,61 | 9,46 3,62
03 A-B 3,80 (495 |2,20 |9,90 13,73 |-9,68 |[384 1,71 |7,69
B-C | 4,50 |4,08 |9,90 13,12 |11,52 |-13,14 | 3,11 | 7,69 |10,03
C-D 450 | 7,47 13,12 |3,12 11,64 |-16,08 | 5,76 | 10,03 | 2,39

——
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Les sollicitations maximales de calcul sont:

Mtravéemax = 7,47 KN.m Mtravéemax = 5,76 KN.m
E.L.U< MappUims =13,12 KN { MappUimas=10,03 KN.m
Tmax =14,59 KN

IV.5 Calcul du ferraillage des poutrelles :(a ’ELU) :

Les moments maximaux en travee 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 :

65cm
|

2777/ R

16cm

NN

12cm
Données :

e Largeur de la poutrelle b = 65 cm.

e Largeurdela bp=12cm.

e Hauteur de la section h; =20 cm.

e Hauteur de la section hy = 4 cm.

e Hauteur utile des aciers tendus d = 0,9.h =18 cm
Etona:

e contrainte des aciers utilisés fe = 400 Mpa

e contrainte du béton a 28 jours fcg =25 Mpa

e Contrainte limite de traction du béton ftys=2,1Mpa.

e Fissuration peu préjudiciable
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1V.5.1-Plancher R.D.C:

Pour le calcul de ferraillage, on prend les sollicitations maximales suivantes:
Mtravéemax =18,87 KN.m

E.L.U< Mappuima = 11,80 KN.m
Tmax =22,64 KN

1V.5.1.1Calcul des armatures longitudinales a (I'E.L.U):

< En travée :

Dans I’é¢tude 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.
Nous calculons le moment équilibré par la table.

Mt = b.ho.fbc.(d-ho/2) = 65x4x14,17(18-4/2) x10° = 58,95 KN.m

Mtmax =18,87 KN.m<58,95 KN.m

Donc Il'axe neutre tombe dans la table de compression, la section en T sera calculée en
flexion simple comme une section rectangulaire de dimension (bxht) = (65 x20) cm?

soumise a Mtmax =18,87 KN.m

Mt 18,87.10°

~f,.02b  14,17.(18)265

u=0,063—2 8 —0,9675
fe 400

6g = — =—— =348MPa
5, 1,15

Mt 18,87.10°
B.d.os 0,9675x18x 348

=0,063<0,392 > A's=0

u

S

As =3,11cm?

Condition de non fragilité (section en Té):

I T

Avin = o
0,8L.htV' " fe
_ ht* h% 2
Avec: = bo.?+(b— bo).?—[bo.ht +(b—hy).h,}V
V'=ht -V

_bg.h? + (b -by)h,’
~2[b,.h+(b—-b,).h,]

——
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o
. A\ y \

N

ANTTTTT N AU -
ht 4 \A

%

ot

v - 12:(20)2 + (65 ~12). (4
~ 2[12.20 + (65 -12).4]

=6,25cm

| =12.(20)%/3+(65-12).(4)%/3-[12.20+(65-12).4].(6,25)?
| =15474,42 cm*
V' = ht-V = 20-6,25 = 13,75 cm

15474,42 21

= ) = 0,36 cm?
0,81.20.13,75 400

Avin

Donc: Agcal =3,11 cm2 > Anin= 0,36 cm=.............. condition vérifiée.

Le choix: 4T10 = 3,14cm?2.

®,

¢+ sur appuis:

La section de calcul est une section rectangulaire de dimension (bo x h) = (12 x 20)

cm?2

~ Ma  11,80x10°
f,.02b,  14,17x(18)2x12
n=0214—T_,8_03878

fe 400

i =0,214<0,392 > A's=0

o5 =— = =348MPa
5, 115
3
poo MU 1180x10° oo
B.do, 0878x18x348
( ]
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Condition de non fragilité (section en Té):

| fu 1547442 21

Ay = 2 220,80 cne
08LhtV fo  0,81x20x6,25 400

Donc: Ascy =2,15 cm2 > Anin = 0,80 cm2 .............. condition vérifiée.
Le choix: 2T12=2,26cm2.

1VV.5.1.2.Vérification des contraintes a I’E.L.S :

En travée :

Mser = 13,24 KN.m

-Position de I'axe neutre :

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

2

b
% +1n.A'(y—c)-nAd-y) =0.

b=65cm;n=15;A'=0, A =339 cm’
32,5.y*-15%3,39. (d-y) = 0.

32,5.y%+ 50,85y-915,3 = 0 => y = 4,92cm

= | e moment d'inertie:

3

b, ,
I, = ;’ A -C)+nAd - y)2.

65
I :?y3 +1.A(d - y)°.

I =%(4,92)3 +15x3,39.(18 — 4,92)% =11280,15cm *

——
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= Calcul des contraintes :

1- Contrainte maximale dans le béton comprimé o :

M, . 13,24x10°

X\ =
i, Y7 1128015
obc = 0,6.f ,; = 15MPa.
Gy =5,77MPa < ob =15MPa............. condition  Vérifice.

Gy, = x 4,92 =577MPa

Lorsque la fissuration est peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la

Contrainte maximale dans l'acier tendue o .

En appui :
Mger = 13,24 KN.m

= Position de I'axe neutre :

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

by? ,
%H}.A‘(y—c)—n.A(d—y) =0.

b=65cm;n=15;A'=0, A=226cm’
32,5.y*-15%2,26. (d-y) = 0.

32,5.y%+ 33,9y-610,2 = 0 = y = 3,84cm

= |_e moment d'inertie:

I _b'y3 Av 1 2
o =5 TNAY-C)nAWd-Y)

I, =6—§y3+n.A(d—y)2.

e

= %(3,84)3 +15x 2,26.(18 - 3,84)% = 8023,97cm *
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-Calcul des contraintes :

a. Contrainte maximale dans le béton comprimé o :

M, . 13,24.10°

Ope = Xy = x 3,84 = 6,34 MPa
ls 8023,97
obc = 0,6.f ,; = 15MPa.
Gy, = 6,34MPa < 65 =15MPa............. condition  \érifiee.

Lorsque la fissuration est peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de verifier la

: Contrainte maximale dans l'acier tendue o .

b .Contrainte de cisaillement :(effort tranchant)

L'effort tranchant maximal Tpax =22,46 KN.

o _ T, 2264107

) - =1,05MPa
b,d  0,12.0,18

Fissuration peu préjudiciable:

Ty =min(0,13f _,;5MPa) = 3,25MPa.
1, =1,05MPa < 1, = 3,25MPa..................... conition Vérifieé

On utilise des étriers perpendiculaires a la ligne moyenne

. Les armatures transversales At:

@, <min( W35; b,/10; ®,)
c. Diamétre @, <min( 200/35;120/10;10) =5,71~ 6mm.
on adopte: @, =6mm.

d .Calcul des espacements :

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

St <min (16,2; 40cm)>} St<16,20cm = St=15cm

——
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e. La section des armatures transversales :

A fe 7, (02) ~0,3k.f,
by.st ys  0,9.(sina+cosa)

k =1 (fissuration non préjudiciable)
fy =min (2,1; 3,3 Mpa) =2,1 Mpa
o=90° = sina +cos a =1

fe =235 Mpa ; & =1,15

T,(WV2)

D’ou: 1, (W2) = b d
o

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

X  X—(h2) X
Nous calculus la distance"X": Tmax=22,64 T, (h/2) ?
M, —-M
X = L 4w Te
2 g.L

X=4,50/2+(11,80-11,80)/9,32.4,50 = 2,25m h2=0,1 2,1
- X=2,25m

h/2=0,2/2=0,1m 4,50m

< >
< >

X-(h/2)=2,25 -0,1=2,15m
Donc: T,(h/2) =22,64x%2,15/2,25 =21,63KN
Tu(h/2) = 21,63 KN D’ou: t(h/2) = (21,63.10°)/ (0,12x0,18) = 1,00 MPa

1. (h/2) = 0,72 MPa

> =0,024cm........ (1)
cal 0,91.§
115

[Atj , (100-03x1x 21)12
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f. Pourcentage minimal des armatures transversales :

At x fe S
b, x5,

A S rax (272 0.4 Mpa) = 0.4 Mpa
bxs, 2

;0,4 Mpa)

mex (

7, (W2)
2

(ﬂ} 5 04xb, _04x12 0,020 CMevvrrnnn )

S, fe 235

At
On prend le max entre (1) et (2) = [S_J >0,020cm | on prend S;=15cm

t
= At2>0,02.15=0,30cm2z = {24) 6 = 0,56 cmz/ml
Si=15cm

-Zone nodale :

St <min (10®,; 15cm)
St<10cm

-Z0Nne courante:

St <I15cm
St=15cm
On adopte {St =10cm  Zone nodale.

St=15cm  Zone courante.

g. Ancrage des armatures aux niveaux des appulis :

Ty =22,64 KN

Mappui = 11,80 KN.m

_ I\/Iappui _ 11180
- V4 0,9.18.10°2

=72,84KN > T, = 22,64KN

Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises a un effort de traction.
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h. Compression de la bille d'about :

La contrainte de compression dans la biellette est:

‘/
Fp |
i
F Fb=-|_u-\/E i
ob =—  Avec ab i Id
S g=_"20 _
V2 |
2Ccm
Dot o =27 S ) E Y S _
ab, < s

a: la longueur d'appui de la biellette <=0,9.d
On doit avoir o <felv,

Mais pour tenir compte du fait que I'inclinaison de la biellette est 1égerement différente de

45° donc on doit Vérifier que :

ob < 0,8f /v,
2T < 0,85.f 4 —as 2T, 7,
a.b, Vo 0,8.0.f 4

S 2x22,64x1,5

az> =0,028m=2,80 cm
0,8x12x25x10

a=min(a;09d); a=c-c-2; ¢’=2cm; c=45cm’
¢’ : L’enrobage.

a’ : La largeur d’appui ;

c : La largeur de I’appui du poteau ;

a’=45-2-2=41cm

a=min (41cm; 16,2cm) =16,2>2,10cm.................. condition vérifiée.

i. Entrainement des armatures :

-Verification de la contrainte d’adhérence

TuSer=T/O,9d.u.n < TUser = \VS ft28

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

——
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T: effort tranchant max T=22,64 KN

n : nombre d'armatures longitudinales tendues n =3

M : périmetre d’armature tendue U =m¢ = 3,14 x1,00 = 3,14 cm
Tuser = 22,64 x10%/(0,9x18%3,14x3x10?) = 1,48 Mpa

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

TUser = 1,48 Mpa < tUser = 3,15 Mpa............... condition vérifiée.

-Ancrage des armatures tendues :

La longueur de scellement droit "Ls" est la longueur que doit avoir une barre droite de

diametre @ pour équilibrer une contrainte d'adhérence ts.

La contrainte d'adhérence ts est supposée constante est égale a la valeur limite ultime.
5= 0,6 ys*.fios = 0,6 (1,5)%.2,1 = 2,84 MPa.

La longueur de scellement droit Ls = @ fe /41

¢ : Diametre d'une barre égale 1cm

Ls = 1.400 /4x2,84=35,21 cm.

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre b = 30cm

Nous sommes obligés de courber les armatures de telle sorte que
r=558=551=55cm.

i. Vérification de la fleche :

Il faut que les conditions suivantes soient vérifiées:

((h, _ 1 20 L
—>——|=| —=0,0444>0,0444 |....ccovvvvrrrrrrr.... condit ion.vérifi ée.
L 225 450
< m > & = ﬁ =0,0444 < ﬂ =0,106 |.... condition non Vérifiée
L 15.M, 450 15x 8,28
As < ﬁ = ( 3,39 =0,0157 > ﬂ = 0,009) ....... condition non Vérifiée
b,.d f, 12x18 400

La 2°™et la 3*™condition n’est pas vérifiées; on procédera donc au calcul de la fléche.

On va calculer:

——
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MiL* Mv.L?
l=—— JFV=——
10EiLIf, 10Ev.If,,

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

Ev=3700(fc,s)"* =10818,86 MPa

Wl 1L,

If, = If, =
1+ 2,4,

"1+ A

lo : moment d'inertie de la section totale rendue homogeéne /a I'axe passant par son C.D.G
If; : moment d'inertie fictif pour les déformations instantanées.
If, : moment d'inertie fictif pour les déformations de longue durée.

-Détermination du centre de gravité :

_ 2 AW _ (bhy).(hy2+h—hy)+[(h—h,)by (1—h,)2]+n.A .

Yo = > A, (b.h,)+(h—hy)b, +n.A,
_ (65x4)(2+20—4) +[(20 - 4).12.(20 — 4)/2]+15% 3,39 x 2
¢ (65x 4) + (20 —4).12 +15% 3,39
ys =12,46cm

-Détermination du moment d'inertie:

3

I _byG _(b bo)(yG ho) _l_bo(htSYG) +15As(d_yG)2

°T 3 3
65.(12,46)° (65-12).(12,46 —4)° 12.(20-12,46)°
= - +
9 3 3
|, = 34490,97cm*

| +15x3,39.(18 —12,46)?

-Charges prises en comptes :

1-charge avant mise de revétement : j = 2,8x0, 65 = 1,82 KN/m.
2-charge apres mise de revétement : G = 5,06x0, 65 = 3,29 KN/m

3-charge total a I'E.L.S : P = (G+Q): P = (5,06+5,00) x0,65 = 6,54 KN/m
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Calcul des moments correspondants :

M; = 0,85.J.L.2/8 = 0,85 x1,82. (4,50)%/8 = 3,92 KN.m
Mg = 0,85.G.L%/8 = 0,85x3,29. (4,50)/8 = 7,08 KN.m
M, = 0,85.P.L2/8 = 0,85x6,54. (4,50)%/8 = 14,07 KN.m

Calcul des contraintes:

3
Gy, = M, _ 39210 =71,38 MPa
A,Z 339.09.18
3
O = M _ 7,08.10 =128,92MPa
A.Z 339.09.18
3
O = Mo _ 1407107 _ o650 Mpa
A..Z 3,39.0,9.18
-Calcul des coefficients:
( f; )"i;xv )
_As 339 60187
b,.d 12x18
005.f, 0,05x2,1

_ - =2,62
' (2+3.b,/b)f  (2+3x12/65)x0,0157
hy = (2/5).4, = (2/5).2,62 =1,048

-Calcul des coefficients (u;) :

1,75.f ,,

me (4.fog)+ Ty

*u, =1-[(1,75x2,1) /(4 x0,0157 x 71,38) + 2,1] = 0,442
*1g =1-[(1,75%2,1)/(4 x 0,0157 x128,92) + 2,1] = 0,639
*1, =1-[(1,75% 2,1)/(4 x 0,0157 x 256,20) + 2,1] = 0,797
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-Calcul des moments d'inertie apres fissuration :

; __ i, 1, =1, =35308,97cm*.
(1+2p)
_ 1,1x35308,97
P (1+2,62x0,442)
_1,1x35308,97
" (1+2,62x%0,639)
_ 1,1x35308,97
P (1+2,62x0,797)
1,1x35308,97

W= = 23261,20cm *
(1+1,048x 0,639)

=17997,75cm *

=14524,08cm *

=12577,11cm *

-Calcul des valeurs de la fleche correspondantes:

B M, .L?
' 10.E.1,
2 7
F = 3,92(4,50) “x10 _0.137cm.
(10x32164,2x17997,75 )
2 7
- 7,28%(4,50) “ x10 _ 0.433cm.
(10x32164,2x14524,02 )
2 7
- 14,07 x (4,50)° x10 — 0.704cm.
P (10x32164,2x12577,11 )
2_ 107
7,28x(4,50) “x10 _ 0.586¢m.

"~ (10x10818,86 x 23261,20 )
Ftota = Fvg - Fij + Fip - Fig.
Fiow = 0,586-0,137+0,704-0,433 = 0,72 cm
Ftota= 0,72 cm
Faam = L/500 = 450/500 =0,90 cm.
Fadm = 0,72 cm

Fiota= 0,72cm < Fagm=0,90Ccm .....ccvvvvvvinnnnnnnn... condition vérifiée.

——
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IV.5.2-Plancher 1% et 2°™ étage: (bureau):

Pour le calcul de ferraillage on prend les sollicitations maximales suivantes:

Mtravéemax = 13,09 KN.m
E.L.UZ Mappuima = 8,72KN.m
Tmax = 16,67 KN

IV.5.2.1-Calcul des armatures longitudinales a (I'E.L.U):

< En travée :

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 calcul le moment équilibre par la table

Mt = b.ho fbc.(d-ho/2) = 65x4x14, 17(18-4/2) x107 = 58,95 KN.m
Mtmax =13,09 KN.m< 58,95 KN.m

Donc I'axe neutre tombe dans la table de compression, la section en (T) sera calculée en
flexion simple comme une section rectangulaire de dimension (b x ht) = (65 x20) cm?

soumise a Mtmax =13,09 KN.m

Mt 13,09.10°
f,..02b 14,17.(18)2.65
n=0,044 T2 _,8_0978
o =SE=% = 348MPa
Mt 13,09.10°
B.d.os 0,978x18x348

m =0,044 <0,392 > A's =0

S

As = 2,14 cn?

Condition de non fragilité (section en Té):

A . — I -ft28
™ 0,81.ht.V' fe

v _ 12.(20 + (65 - 12).(4y

=6,25cm
2[12.20 + (65 —12).4]

1=15474,42 cm*
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V'=ht-V=20-6,25=13,75 cm

o 15474.,42 . 2,1 — 0.36 o
0,81.20.13,75 400
Donc: Ascy =2,14cm?> Apin= 0,36 cm=.............. condition vérifiée.

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

¢ Sur appuis:

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

~ Ma  872x10°
fo..02b, 14,17 x (18)2x12
p=010—" 5B =0914

Ao Mt _ 8,72x10°
B.dos 0,914x18x348

=0,158<0,392 > A's=0

n

=1,52 cn?

Condition de non fragilité (section en Té):

A - | fos 1547442 21
™ 08LhtV fe  0,81x20x6,25 400

=0,80 cn?

Donc: Asca=1,52cm2> Anin =0,80 cm2 ............... condition vérifiée.
Le choix: 2T10=1,57 cm2.

1V.5.2.2-\Vérification des contraintes a L’E.L.S :

< En travée :
Mser=9,34 KN.m

-Position de I'axe neutre :

Soit«y» la distance entre le centre de gravité de la section homogene «S» et la fibre la plus
comprimée.
2

by
2

+nA'(y —c¢') —nAd —y) =0.

b=65cm;n=15;A'=0, A=2,36 cm*.
32,5.y?-15x2,36. (d-y) = 0

32,5.y%+ 35,4y-637,2 =0 = y =3,91 cm
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y =3,84cm< 4cm = L'axe neutre tombe dans la table de compression.

-L e moment d'inertie:

_ by’

|

¢ 3
65

S =?y3 +nAd -y)*.

+nA'(y —¢) +nAd - y)>.

= 6—35(3,91)3 +15.2,36.(1 8-3,91)° =8323,05cm*.

I =

1VV.5.2.3-Calcul des contraintes :

a. Contrainte maximale dans le béton comprimé o :

M .10°
o, = Mer 934107 5 g1 4 39Mpa
I, 7 832305
obc = 0,6, ,, =15MPa.
Gy = 439MPa < o =15MPa............ condition Vérifiée .

Lorsque la fissuration est peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la Contrainte

maximale dans l'acier tendu o ¢
< En appui :
Mser=9,34 KN.m

-Position de I'axe neutre :

Soit «y» la distance entre le centre de gravité de la section homogene «S» et la fibre la plus
comprimeée.
2

by
2

+nA'(y —c¢') —nAd —y) =0.

b=65cm;n=15;A'=0,A=1,57 cm*.
32,5.y°-15x1,57. (d-y) = 0
32,5.y%+ 23,55y-423,9 =0 = y =327 cm

y =3,27cm< 4cm = L'axe neutre tombe dans la table de compression.
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Le moment d'inertie:

3

b.y
le = 3

+nA'(y—c')+nAd-y)>.
65
S =?y3 +nA(d -y)®.
I :6_3?(3,27)3 +15.1,57.(18 - 3,27)% = 5867,30cm*.

1VV.5.2.3-Calcul des contraintes :

a. Contrainte maximale dans le béton comprimeé o . :

M 10°
Oy =~y = 93410° 397 —5,21MPa
ls 5867,30
obc = 0,6, ,, =15MPa.
Gy = 5,21MPa < 65c =15MPa.............. condition \érifiée .

Lorsque la fissuration est peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la

Contrainte maximale dans l'acier tendu o .

b. Contrainte de cisaillement :(effort tranchant)

L'effort tranchant maximal Ta=16,67 KN.

T 16,67x10°°

) = =0,77MPa
b,d  012x0,18

Fissuration peu préjudiciable:

Tu =min(0,13f ,4;5MPa) = 3,25MPa.
1, =0,77MPa < Ty =3,25MPa........cooeeean.. conition verifieé

On utilise des étriers perpendiculaires a la ligne moyenne.

. Les armatures transversales At:

®, <min( h/35;b, /10;®,) en"mm"
c. Diamétres : @, <min( 200/35;120/10;10) = 5,71~ 6mm.
on adopte: @, =6mm.

——

127

'



d.Calcul des espacements :

St <min (0,9.d ; 40cm)}
St <min (16,2 ; 40cm) J St <16,20cm

e. La section des armatures transversales :

A fe 7, (02) ~0,3k.f,
by.st ys  0,9(sina+cosa)

k=1 (fissuration non préjudiciable)
fy = min (2,1; 3,3 Mpa) = 2,1 Mpa
a=90°=sina +cosa =1

fe =235 Mpa ; 8,=1,15

T,(W2)

D’ou: 1, (W2) = b d
o

On calcule la valeur de I'effort tranchant T, (h/2) par la méthode des triangles semblables.

T T (W2 T  |X-(h2
w02 oo T (X 02)]
X  X-=(2) X
. On calcul la distance"X": Tmax=16,67TKN T, (h/2)?
L M,-M,
2 g.L
X=4,50/2+(8,72-8,72)/6,89.4,50 =2,25 m h/2=0,1 2,25m
h/2=0,2/2=0,1m - X=2,15m
X-(h/2)=2,25 -0,1 =2,15 m ) 4,50m

<

Donc: T, (h/2)= (16,67%2,15)/2,25 =15,93 KN
Tu (h/2) = 15,93 KN
D’ou: 1, (h/2) = (15,93.10% / (0,12x0,18) = 0,74 MPa

1. (h/2) = 0,74 MPa

——
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At) _ (074-03x1x2,1).12
C=157] = 235
t/al 09.1.°%
1,15

=-7,18.10"cm......... (1)

Donc nous n’allons pas prendre en considération de la valeur négative.

f. Pourcentage minimal des armatures transversales :

At om0

> ; 0,4 Mpa
b, xS, 2 P2)

AT S max (274 0.4 Mpa) = 0,4 Mpa
bxs, 2

At) _04xby, 04x12 _
S ).~ f 235

At
On prend le max entre (1) et (2) = (S_J >0,02cm | on prend S;=15 cm

t
= At>0,02.15=0,30cm?2=  choix { 2$ 6 =0,56 cmml
Si=15cm

-Zone nodale :

St <min (10®,; 15cm)
St<10cm

-Zone courante:

St <15cm
St=15cm
On adopte { St=10cm  Zone nodale.

St=15cm  Zone courante.

g. Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :

T,=16,67 KN

Mappui = 8,72 KN.m
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F = Ivlappui _ 8172

! = o1p 107 = SSBAKN > T, =1667KN
Z ,9.18.

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

h. Compression de la bille d'about :

La contrainte de compression dans la biellette est:

F, = T2
c_ssz—Sb Avec ab,

S:

V2

Dol op = E
ab,

a : longueur d'appui de la biellette
On doit avoir o <f /v,

Mais pour tenir compte du faite que I'inclinaison de la biellette est Iégérement différente de

45° donc on doit vérifier que :

ob <(0,8.F 5 )y,
2T _085fy _ o 2Ty,
a.b, Y 0,8.b,.f

. 2x16,67 %15
- 0,8x12x25x%x10

=0,020m=2,00 cm

a=min (a'; 0,9.d)
a=min (41cm; 16,2cm) =16,2cm >2,00cm.................. condition vérifiée.

i. Entrainement des armatures :

i.1Veérification de la contrainte d’adhérence :

’EUserZT/O,9d.},l.l’l S Tﬁserz\vs. ft28
TUser=16,67 x10°/0,9x18x3,14x3x102=1,09 Mpa
TUser=1,5%2,1=3,15Mpa

TUser=1,09 Mpa < tUg,=3,15 Mpa............... condition vérifiée

——

130

'



i.2 Ancrage des armatures tendues :

La contrainte d'adhérence ts est supposée constante est égale a la valeur limite ultime.
15 = 0,6.ys”.fios = 0,6 (1,5)?x2,1 = 2,835 MPa.

La longueur de scellement droit Ls = @ f. /4ts.

¢ : Diamétre d'une barre égale 1,00cm

Ls =1,00.400 /4.2, 835 = 35,27 cm.

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre b = 30cm

Nous sommes obligés de courber les armatures de telle sorte que

r=>5,5¢ =5,5x1,00 = 5,5 cm.

i. Vérification de la fleche :

Il faut que les conditions suivantes soient vérifiées:

((h, 1 20 IR
—>— |=| —=0,0444>0,0444 |.......ooeeeee. condition.Vérif iée.
L 225 450
h, S M

= J = (% =0,0444 < 934 = 0,0999)..conditio n non Vérifiée

L T15.M,, 15x 6,23
As < ﬁ = (ﬂ =0,0109 > ﬁ = o,oogj ........... condition non Vérifiée
R b,d f, 12.18 400

La 2°™et la 3*™condition n’est pas vérifiées; on procédera donc au calcul de la fléche.

On va calculer:

MiL* Mv.L?
l=—— JFV=———
10EiLIf 10Ev.If,,

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

Ev=3700(fc,s)"® =10818,86 MPa

Wl 1L,

If, = If, =
1+ 2,4,

"1+ A

——
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lo : moment d'inertie de la section totale rendue homogeéne /a I'axe passant par son C.D.G
If; : moment d'inertie fictif pour les déformations instantanées.

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

-Détermination du centre de gravité :

_ 2 A (bhg).(hof2+h—hg) +[(h—hg)by (h—hp)2]+n.A c

Yo = S A, (b.h,)+(h—h,)b, +n.A,
_ (65.4)(2 +20—4) +[(20 - 4).12.(20 — 4)/2] +15% 2,36 x 2
¢ (65x4) + (20— 4).12 +15x 2,36
Ye =12,90cm

-Détermination du moment d'inertie:

3

I _byG _(b bO)(yG hO) +b0(h13 yG) +15A5(d_yG)2

’ 3 3

_ 65.(12,90)° (65-12).(12,90 - 4)° . 12.(20-12,90)°
‘ 3 3 3
|, =36409,55 cm*

| +15.2,36.(18 —12,90)°

-Charges prises en comptes :

1-charge avant mise de revétement : j = 2,8x0, 65 = 1,82 KN/m.
2-charge apres mise de revétement : G = 5,06x0, 65 = 3,29 KN/m
3-charge total a I'E.L.S : P = (G+Q): P = (5,06+2,5) x0,65 = 4,91 KN/m

-Calcul des moments correspondants :

M; =0,85.J.L.%/8 = 0,85x1, 82.(4,50)%/8 = 3,91 KN.m
Mg = 0,85.G.L2%8 = 0,85x3,29. (4,50)%/8 = 7,08 KN.m

M, =0,85.P.L?/8 = 0,85.4,91.(4,50)%/8 = 10,56 KN.m

——
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-calcul des contraintes:

M,  39110°
O T A 7 2360018
S ) Uy
M,  7,08.10°
O A Z 2360918
S* IV, I
M,  10,56.10°
°® T A.Z 2360918
.7 2360,9.

=102,27 MPa

=185,19 MPa

= 276,21 MPa

-Calcul des coefficients :

fAh,

A 236
" b,d 1218
_005f, 0,05.2,1 277
' @2+3b,b)f (2+3.12/65).0,0109

Ay = (2/5).A, = (2/5).3,77 =1,508.

=0,0109

-Calcul des coefficients (u;) :

1,75.f

o p=1-——>les
M= ato,)+f,,

*u, =1-[(1,75.2,1) /(4 x 0,0109x102,27) + 2,1] = 0,440
*ug =1-(1,75.2,1) /(40,0109 x185,19) + 2,1] = 0,639
*1, =1-[(1,75.2,1) /(40,0109 x 276,21) + 2,1] = 0,74

-Calcul des moments d'inertie apres fissuration :

I :Ano =, =36409,55cm*.
Q+241)
_ LIX3640955 oo neie
(1+3,77x0,440)
= Lx3040955 408 a6eme.
(1+3,77x0,639)
_ LIXB0955 o e
(1+3,77x0,74)
= 13040955 596 apeme.
(1+1,508x0,639)
( )|
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-Calcul des valeurs de la fleche correspondantes:

ML
' 10E,.1,
2 7
F - 3,91x (4,50 )“ x10 _ 0.16cm.
' (10x32164,2 x15063,38)
2 7
. 7,08x(4,50)° x10 — 0,38cm.
¥ (10x32164,2x11748,36)
2 7
- 10,56 % (4,50)° x10 — 0,63cm.
P (10x32164,2x10567,97)
2 7
7,08x% (4,50)° x10 _ 0.65cm.

"~ (10x10818,86 x 20396,34)

Ftotal = Fyg - Fij + Fip - Fig,

Fiotal = 0,65-0,16+0,63-0,38 = 0,74 cm

Ftotar = 0,74 cm

Faam = L/500 = 450/500 =0,90 cm.

Fadm = 0,90 cm

Fiota= 0,74 cm < Fagm=0,90cm ..., condition vérifiée.

IV.5.3-Plancher étages courants (3™ au 6™ étage):

Pour le calcul de ferraillage on prend les sollicitations maximales suivantes:
Mtravéema = 11,52 KN.m
E.L.U < Mappuimax = 7,48KN.m

Tmax = 14,63 KN

1VV.5.3.1.Calcul des armatures longitudinales a (I'E.L.U):

< En travée :

Dans 1’étude d’une section en T il est nécessaire de savoir si la partie comprimeée intéresse

la table de compression ou si elle intéresse également la nervure
On calcul le moment equilibre par la table

Mt = b.ho foc.(d-ho/2) = 65x4x14, 17(18-4/2) x10° = 58,95 KN.m

——
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Mtmax =11,52 KN.m< 58,95 KN.m

Donc I'axe neutre tombe dans la table de compression, la section en (T) sera calculée en
flexion simple comme une section rectangulaire de dimension (b x ht) = (65 x20) cm?

soumise a Mtmax =11,52 KN.m

Mt 1152x10°
f..02b 14,17 x (18)?x 65
p=0,039—= 58 = 0,9805
o =SE:14% = 348MPa
Mt 11,52x10°

B.d.os 0,9805x18x348

=0,039<0,392 > A's=0

I"L=

S

As =1,88cn?

-Condition de non fragilité (section en Té):

A = I .ft28
™ 0,8LhtV fe

v 12.(20 + (65 - 12).(4y

=6,25cm
2[12.20 + (65 —12).4]
|=15474,42 cm*
V'=ht-V=20-6,25=13,75 cm
. 1547442 21 a0
0,81.20.13,75 400
Donc: Ascy =1,88cm2> Apmin= 0,36 cm=.............. condition vérifiée

Le choix: 3T10 =2,36 cm2.

+¢+ sur appuis:

La section de calcul est une section rectangulaire de dimension (bo X h) = (12x20) cm?
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~ Ma _ 748x10°
f..02b, 14,17.(18)2.12
n=0,136—2 48 - 0,927

As = Mt 7,48x10°
B.d.og 0,927 x18x348

i =0,136 <0,392 > A's=0

=1,29 cnm?

-Condition de non fragilité (section en Té):

A - | fos 1547442 21
™ 0,81LhtV f  0,81.20.6,25 400

0,80 cn¥

Donc: Asca=1,29cm2> Anin =0,80 cm2 ............... condition vérifiée.
Le choix: 2T10=1,57 cm2.

1VV.5.3.2. Vérification des contraintes a L’E.L.S :

< En travée
Mser=7,81 KN.m

-Position de I'axe neutre :

Soit«y» la distance entre le centre de gravité de la section homogéne «S» et la fibre la plus
comprimée.
2

b;’ FMA(Y —C') —MA(d — ) = 0.

b=65cm;n=15;A=0, A=2,36 cm>.

32,5.y*-15%2,26x% (d-y) = 0

32,5.y%+ 35,4y-610,2 = 0 = y =3,91 cm

y =3,91cm< 4cm = L'axe neutre tombe dans la table de compression.

-L.e moment d'inertie:

3

b.y
le = 3

65
S =?y3 +nAd -y)*.

+1A' (Y —¢') +1Ad - y)*.

= 6—35(3,91)3 +15.2,36.(1 8—3,91)° =8323,05cm*.

I =

——
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V1.5.3.3-Calcul des contraintes :

1- Contrainte maximale dans le béton comprime oy :

3
6, = M\ TBLAO oe) 374MPa
I, 7 802397
obc = 0,6, ,, =15MPa.
Gy = 3,74MPa < o5 =15MPa........... condition ....vérifiée .

Lorsque la fissuration est peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la
Contrainte maximale dans l'acier tendu o

< En appui :
Meer=7,81 KN.m

-Position de I'axe neutre :

Soit «y» la distance entre le centre de gravité de la section homogeéne «S» et la fibre la plus
comprimeée.
2

by
2

+MA'(y —C') —mA(d —y) =0.

b=65cm;n=15;A'=0,A=1,57 cm’.

32,5.y?-15x1,57. (d-y) = 0

32,5.y%+ 23,55y-423,9 =0 = y =327 cm

y =3,27cm< 4cm = L'axe neutre tombe dans la table de compression.

Le moment d'inertie:

3

b.y

+nA'(y - ') +nAd - y)*.

I
65
I :?y3 +nAd -y)°.

g :6_;(3,27)3 +15x1,57.(1 8-3,27)* =5867,30cm*.

——
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1VV.5.3.3-Calcul des contraintes :

a- Contrainte maximale dans le béton comprime o :

M 3
G, = ser v — 7,81><10 ><3,27 _ 4,35MPa
ls 5867,30
obc = 0,6, ,, =15MPa.
Gy = 4,35MPa < 6be =15MPa............. condition ....Vérifiée .

Lorsque la fissuration est peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de verifier la

Contrainte maximale dans l'acier tendu o

b-Contrainte de cisaillement :(effort tranchant) :

L'effort tranchant maximal Ta=14,63 KN.

o _ T, _1483x10°

) - = 0,68MPa
b,.d  012x0,18

Fissuration peu préjudiciable:

T4 =min(0,13f ,4;5MPa) = 3,25MPa.
1, =0,68MPa < Ty =3,25MPa.........cooeec..... conition Verifiée

On utilise des étriers perpendiculaires a la ligne moyenne.

Les armatures transversales At:

®, <min( h/35;b, /10;®,) en"mm"
c. Diametre : @, <min( 200/35;120/10;10) =5,71~ 6mm.
on adopte: @, =6mm.

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

e. La section des armatures transversales :

At fe 1, (W2) - 0,3k f,
by.st ys  0,9.(sina+cosa)

(
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k=1 (fissuration non préjudiciable)
fy =min (2,1; 3,3 Mpa) = 2,1 Mpa
o =90°= sina +cosa =1

fe =235 Mpa ; 8,=1,15

T,(WV2)

D’ou: 1, (W2) = b d
0

On calcule la valeur de I'effort tranchant T, (h/2) par la méthode des triangles semblables.

T T (W2 T [X-=(h2
X  X-=(N2) X
. On calculi la distance"X": Tmax=14,63KN T, (h/2)?
L M,-M,
2 g.L
X=4,50/2+(7,48-7,48)/5,91.4,50 =1,81 m h2=0,1 2,15 m
h/2=0,2/2=0,1m - X=2,25m
X-(h/2)=2,25 -0,1 =2,15 m ) 4,50m

>

Donc: T, (h/2) = (14,63%2,15)/2,25 =10,30 KN
Tu (h/2) = 13,98 KN
D’ou: 1y (h/2) = (13,98.10°) / (0,12x0,18) = 0,65 MPa

1, (h/2) = 0,65 MPa

> =0,0165cm......... (1)
cal 0,91§

1,15

[At] . (065-03121)12

Donc nous n’allons pas prendre en considération de la valeur négative.

f-Pourcentage minimal des armatures transversales :

Atxfe > max (Tu (W2) ;0,4 Mpa)
b, xS, 2
At x fe 0,48

>max (—; 0,4 Mpa) = 0,4 Mpa
bxs, 2

——
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At 04xb, 04x12
e > =

S, fe 235

At
On prend le max entre (1) et (2) = (S—J >0,02cm | on prend Si=15 cm

t
= At>0,02.15=0,30cm2=  choix { 2$ 6 =0,56 cm?/ml
S¢=15cm

-Zone nodale :

St < min (10®, ; 15cm)

St<10cm

-Zone courante:

St <15cm

St=15cm

On adopte [ St=10cm  Zone nodale.
JLSt: 15cm  Zone courante.

g. Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :

Ty =14,63 KN

F _ Mappui — 7a48
: z 0,9.18.10°°

=46,17KN > T, =14,63KN

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

h. Compression de la bille d'about :

La contrainte de compression dans la biellette est:

i F=Tv2
ob =§b Avec _ab,
J2
D’ou gb =£
ab,

a : longueur d'appui de la biellette

——
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On doit avoir b <f,ly,

Mais pour tenir compte du fait que l'inclinaison de la biellette est Iégerement différente de
45° donc on doit vérifier que :

ob < (0,8 ,5)/7,
2T _085fy _ . 2Ty,
a.b, Ve 0,8.0,.f

2x14,63x1,5

a> =0,018m=1,80 cm
0,8x12x25x%x10

a=min (a'; 0,9.d)
a=min (31cm; 16,2cm) =16,2cm >1,80cm.................. condition vérifiée.

i. Entrainement des armatures :

-Veérification de la contrainte d’adhérence :

TUser=T/0,9d. .0 < TUge=S. Tlog

TUser=14,63 x10%/0,9%18x3,14x3x102=0,96 Mpa
TUser=1,5%2,1=3,15Mpa

TUser=0,96 Mpa < tUs;=3,15 Mpa............... condition vérifiée.

-Ancrage des armatures tendues :

La contrainte d'adhérence 15 est supposée constante est égale a la valeur limite ultime.
15 = 0,6.ys”.fios = 0,6 (1,5)?x2,1 = 2,835 MPa.

La longueur de scellement droit Ls = g f. /41s.

¢ : Diametre d'une barre égale 1,00cm

Ls = 1,00%400 /4%x2,835 = 35,27 cm.

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre b = 30cm

Nous sommes obligés de courber les armatures de telle sorte que

r=5,50=55%x1,00=55cm.
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ji. Vérification de la fleche :

Il faut que les conditions suivantes soient verifiées:

((h, 1 20 o
—>—— |=| ——=0,0444>0,0444 |......ooorvvririiirrrrrrnnnn conditi on.Vérifié e.
L 225 450
< & > My = 20 =0,0444 < 7,81 =0,0962 |....... condition \érifiée
L 15.M,,, 450 15x5,41
As < ﬁ = [ 2,36 =0,0109 > ﬁ = 0,00QJ ................. condition non Vérifiée
R b,.d f, 12x18 400

La 2°™ et 3°™ condition n’est pas vérifiée, on procédera donc au calcul de la fleche.

On va calculer:

MilL? Mv.L2

= Fv=—»
10Ei.If 10EV.If,

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

Ev=3700(fcs)"® =10818,86 MPa

wl, .. 11,

If, =
1+ 4.1

=0
1+ 2,44

lo : moment d'inertie de la section totale rendue homogeéne /a I'axe passant par son C.D.G

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

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

-Détermination du centre de gravité :

DAY, _ (b-h).(he2+h—hy) +[(h=hy)b, (h=h,)2]+n.A,.c

Yo = SA, (b.h,)+(h—h,)b, +n.A,
_ (65x4)(2+20—4) +[(20 - 4).12.(20 — 4)/2] +15% 2,36 x 2
¢ (65x4) + (20— 4).12 +15x 2,36
Ye =12,90cm

——
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-Détermination du moment d'inertie:

I :byfi, _(b_bo)(YG_ho)a_|_bo(ht_ye)3
’ 3 3

_65.(12,90)° _(65-12).(12,90-4)°  12.(20-1290)°
° 3 3

I, =36409,55 cm’

+15A (d-y,)?

| +15x2,26.(18 —12,90)>

-Charges prises en comptes :

1-charge avant mise de revétement : j = 2,8x0, 65 = 1,82 KN/m.
2-charge apres mise de revétement : G = 5,06x0, 65 = 3,29 KN/m
3-charge total a I'E.L.S : P = (G+Q): P = (5,06+1,50) x0,65 = 4,26 KN/m

-Calcul des moments correspondants :

M; =0,85.J.L%/8 = 0,85.1,82.(4,50)%/8 = 3,92 KN.m
Mg = 0,85.G.L%8 = 0,85.3,29. (4,50)%/8 = 7,08 KN.m
M, = 0,85.P.L%/8 = 0,85.4,26.(4,50)°/8 = 9,17 KN.m

-calcul des contraintes:

M,  392x10°

Gq, = = =102,53 MPa
A, Z 2,36x0,9x18
3
6o = Mo __T108x107 10515 \ipg
A.Z 2,36x0,9x18
3
6g =M _ 97107 _ 539 65 MPa
AgZ 2,36x0,9x18
-Calcul des coefficients :
f A,
_As =ﬂ=0,0109
b,.d 12.18
0,05f, 0,05.2,1

' T (2+3b,/b)f  (2+3x12/65)x0,0109
hy = (2/5)., = (2/5).3,77 = 1,508,

——
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-Calcul des coefficients (u;) :

1,75.f 5

o p=l——>Tes
M= Gto )+ 1,

*, =1-[(1,75x 2,1) /(4 x 0,0109x102,53) + 2,1] = 0,440
*1g =1-[(1,75x 2,1) /(4 x 0,0109x185,18) + 2,1] = 0,638
*1, =1-[(1,75% 2,1) /(4 x 0,0109 x 239,95) + 2,1] = 0,707

-Calcul des moments d'inertie apres fissuration :

=2l 365405 64cm*,
Q+20)

= L1x3040568 560 25
(1+3,77x0,440)

= 1x3640564 11764 1 00me.
(1+3,77x0,638)

_ LAXBBM0564 e
(1+3,77x0.707)
11x3640564 _ 5409 82cm*.

N~ (141,508 0,638)

-Calcul des valeurs de la fleche correspondantes:

M L2
' 10E,.1
2 7
Fo- 3,92x(4,50)° x10 — 0163cm.
' (10x32164,2x15061,75)
2 7
- 7,08%(4,50)° x10 — 0.380cm.
¢ (10x32164,2x11760,10)
2 7
- 9,17x(4,50)° x10 _ 0528cm.
P (10x32164,2x10925,50)
2 7
7,08x%(4,50)° x10 _ 0,649cm.

"9~ (10x10818,86 x 20409,82)
Frotal = Fyvg - Fij + Fip - Fig.

Fiota = 0,649-0,163+0,528-0,380 = 0,634 cm

——
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Ftotar = 0,634 cm

Fagm = L/500 = 450/500 =0,90 cm.

Fadm = 0,90 cm

Ftota= 0,634 cm < Fagm =0,90cm ... condition vérifiée.

1V.5.4-Plancher terrasse:

Pour le calcul de ferraillage on prend les sollicitations maximales suivantes:

Mtravéemax =7,47 KN.m
E.L.U< Mappuima = 13,12 KN.m
Tmax =15,55 KN

1V.5.4.1-Calcul des armatures longitudinales a (I'E.L.U):

< En travée :

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 calcul le moment équilibre par la table

Mt = bxhoxfbc(d-ho/2) = 65x4x14,17(18-4/2)x10°% = 58,95 KN.m
Mtmax = 7,47 KN.m < 58,95 KN.m

Donc I'axe neutre tombe dans la table de compression, la section en T sera calculée en
flexion simple comme une section rectangulaire de dimension (b x ht) = (65 x20) cm?

soumise a Mtmax = 7,47 KN.m

Mt 7,47x10°

f,.02b  14,17x(18)2.65

n=0,025—T2_y8_ 00875
fe 400

6y =—=—— =348MPa
5, 1,15

S

Mt 747x10°
B.dos 0,9875x18x 348

=0,025<0,392 > A's=0

u

As =1,21cn?

——

145

'



Condition de non fraqilité (section en Té):

I ft28

Avin =~
0,81.ht.V' fe

15474,42 21

min — . = 0,36 sz
0,81.20.13,75 400

Donc: Asc=1,21cm?> Anin=0,36 cm=.............. condition vérifiée.
Le choix: 3T10=2,36 cm2.

¢+ sur appuis:

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

~ Ma  13,12x10°
f..02b, 14,17x(18)2x12
n=0,238—2_,8—0,862

Mt 1312x10°
B.d.os 0,862x18x348

=0,238<0,392 > A's=0

u

As 2,43 cm?

Condition de non fragilité (section en Té):

| f 1547442 21

A, =— 2 £1= 20,80 cne
081NV fo  0,81x20x6,25 400

Donc: Asca=2,43cm2> Amin =0,80 cm2 ............... condition vérifiée.
Le choix: 3T12 =3,39 cm?2.

1\VV.5.4.2 VVérification des contraintesa L'E.L.S :

Mser = 5,76KN.m

-Position de |'axe neutre :

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

comprimée.

by? ,
Ay~ ¢) - MA@ -Y) =0.

b=65cm;n=15;A'=0, A=2,36cm’.

——
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32,5.y%-15x2,36. (d-y) = 0
= y=3,92cm
y =3,92 cm< 4cm = L'axe neutre tombe dans la table de compression

Le moment d'inertie:

3

b.y

lg =—=2—+nA'(y—Cc)+nA(d -y)*.
65
ls :?ys +nA(d—y)2-
I, = %(3,92)3 +15.2,36.(18 - 3,92)2 = 8323,04cm*.

1V.5.4.3-Calcul des contraintes :

a. Contrainte maximale dans le béton comprimé o :

M,  576x10°
y =

Gy = —. 3,92 =2,71MPa
ls 8323,04
obc = 0,6 ,, = 15MPa.
Gpe = 2,71MPa < 65c =15MPa.............. condition  \érifiee.

b. Contrainte maximale dans I'acier tenduecs; :

M, (d-y) _ 155,76 (18-3,92) x10°

oy = =146,16Mpa.

I 8323,04
Ost = min(2/3.fe ;110,/n.f ; )MPa................. .fissurat ion prejudicia ble
6, =146,16MPa < o = 202MPa................ .condition Vérifieé

c. Contrainte de cisaillement :(effort tranchant)

L'effort tranchant maximal Tma=15,55 KN.

L 15,55x10°°

) - =0,72MPa
b,d 0,12x0,18

Fissuration préjudiciable:

Ty = min(0,10f _,;4MPa) = 2,5MPa.
1, =0,72MPa< 1ty = 2,5MPa.....c.cocerree.... conition Vérifieé
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On utilise des étriers perpendiculaires a la ligne moyenne

d. Les armatures transversales At:

®, <min(/35; b,/10;®,) en"mm"
Diameétre: @, <min(200/35 ;120/10; 8) =5,71~ 6mm.
on adopte: @, =6mm.

e. Calcul des espacements :

St <min (0,9d ; 40cm)
St <min (16,2 ; 40cm) St<16,20 cm

f. La section des armatures transversales :

At;gzrdwa—oskm*
by.st ys  0,9(sina + cosa)

k=1 (fissuration préjudiciable)
fy = min (2,1; 3,3 Mpa) =2,1 Mpa
0o=90° = sina. +cos o =1 ; fe=235Mpa ; 6:=1,15

T,(WV2)

D’ou: 1, (W2) = b d
o

On calcul la valeur de I'effort tranchant T, (h/2) par la méthode des tringles semblables.

T T (W2 T [X-=(h2
max — u ( ) :> Tu (h/2) — max [ ( )]
X  X-=(N2) X
. On calcul la distance"X": Tmax=1555KN T, (h/2)?
x. Lt M, -M,
2 g.L
X=4,50/2+ (13,12-3,12)/6,16x4,50 = 0,44 m h/2=0,1 0.34
h/2=0,2/2=0,1m . X=0,44
X-(h/2) =0,44 -0,1=0,34 m 4,50m

< >

Donc: T, (h/2) =15,55%0,34/0,44=12,02 KN
Tu (h/2) = 12,02 KN

D’oit: ty(h/2) = (12,02x10¥/ (0,12.0x18)= 0,56 MPa

——
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1, (h/2) = 0,56 MPa

(*)= {ﬂ] Z(O’SG_O’BX;;(SZJ)'H=-4,57x10‘3cm ......... 1)
S Jea 09.L°2
1,15

Nous n’allons pas prendre en compte de la valeur négative.

g. Pourcentage minimal des armatures transversales :

At x fe > mex (Iu(h/Z)

> ; 0,4 Mpa
b, x5, 2 P)

AT S max (228 0.4 Mpa) = 0,4 Mpa
bxs, 2

(EJ 5 0By _ 04x12 6 o0 em ©

S, fo 235

At
On prend le max entre (1) et (2) = (S—j >0,020cm | on prend S;=15cm

t
= At>0,02.15=0,306 cm?2 = { 2¢ 6=10,56 cm?/ml
Si=15cm

-Zone nodale :
St <min (10®,; 15cm)
St<10cm

-Zone courante:
St <15cm
St=15cm
On adopte | St=10cm  Zone nodale.
{ St=15cm  Zone courante.

h. Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :.

T, = 15,55 KN
Mappui = 13,12 KN.m

M.
oo 1812 g 000N ST —15,55KN

: z  09x18x1072

Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises a un effort de traction.
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I._ Compression de la bille d'about :
La contrainte de compression dans la biellette est:

F,=TV2
_ Fb
Gb =€ Avec _ ab,
J2
D’oll  ob = 2T
ab,

a: longueur d'appui de la biellette
On doit avoir b <fly,

Mais pour tenir compte du fait que I'inclinaison de la biellette est 1égerement différente de

45° donc on doit vérifier que :

ob <0,8F /v,
2T _085f4 _ 2Ty,
a.b, Y 0,8.0,.f 4

3 2x15,55x%x1,5
~ 0,8x12x25x10

=0,019m=1,90 cm

a=min(a'; 0,9d)
a=min (31cm; 16,2cm) = 16,2 cm> 1,40 cm.................. condition vérifiée.

|. Entrainement des armatures :

-Verification de la contrainte d’adhérence :

TUser=T/0,9d. .0 < TUger = S. Fiog

TUger = 15,55 x10%0,9x18%3,14x3x102 =1,02 Mpa

TUser =1,5%2,1=3,15Mpa

TUser =1,02 Mpa < TUger = 3,15 Mpa............... condition vérifiée

-Ancrage des armatures tendues :

La contrainte d'adhérence ts est supposée constante est égale a la valeur limite ultime.
5= 0,6 ys*.fios = 0,6 (1,5)°x2,1 = 2,835 MPa.

La longueur de scellement droit Ls = @ f. /4ts.
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Ls = 1.400 /4%2,835 =35,27 cm.

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

Nous sommes obligés de courber les armatures de telle sorte que :
r=5,59=551=55cm.

k. Vérification de la fleche :

Il faut que les conditions suivantes soient vérifiées:

& > — = (ﬂ =0,0444 > 0,0444) .......................... condition.véri fiée.
L 22 450
< ﬁ > M.y = ﬂ =0,0444 > i =0,0382 |.... condition vérifiee
L  15.M,, 450 15%x10,03
\ As < ﬁ = (ﬂ =0,0109 > ﬁ = 0,009) ............ conditio n non Vérifiée
b,d f, 12.18 400

. La 3°™ condition n’est pas vérifiée, on procédera donc au calcul de la fleche.

On va calculer:

Mil? Mv.L?
I=—— Fv=——
10Ei.If | 10Ev.If,,
Fi: fleche due aux charges de faible durée d'application.
Fv: fleche due aux charges de longue durée d'application

Avec: Ei=11000(fcs)™ =32164,2 Mpa

Ev=3700(fcs)"® =10818,86 Mpa

P PP K
T N N W7

lo : moment d'inertie de la section totale rendue homogeéne /a I'axe passant par son C.D.G
Ifi : moment d'inertie fictif pour les déformations instantanées.

If, : moment d'inertie fictif pour les déformations de longue dureée.
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-Détermination du centre de gravité :
DAY (Bhy).(hp2+h—hy)+[(h—hy)b, (h—h)2]+n.A.c

Yo ="SA, (b.hy)+(h—hy)b, +n.A,
_ (65x4)(2+20—4) +[(20 - 4).12.(20 — 4)/2] +15% 2,36 x 2
¢ (65x 4) + (20— 4).12 +15x 2,36
Ys =12,90cm.

-Détermination du moment d'inertie:
3 3 3
I, = byBG (b bo)()ée ho) N bo(ht3 Ys) +15A (d -y, )
_ 65.(12,90)° (65-12).(12,90 - 4)° . 12.(20-12,90)°
e 3 3 3
|, = 36409,55cm*
-Charges prises en comptes :

| +15.2,36.(18 —12,90)°

1-charge avant mise de revétement : j = 2,8x0, 65 = 1,82 KN/m.
2-charge apres mise de revétement : G = 6,28x0, 65 = 4,08 KN/m
3-charge total a I'E.L.S : P = (G+Q): P = (6,28+1,00) x0,65 = 4,73 KN/m

-Calcul des moments correspondants :

M; = 0,85.J.L.2/8 = 0,85 x1,82. (4,50)%/8 = 3,91 KN.m
Mg = 0,85.G.L2/8 = 0,85x4,08. (4,50)%/8 = 8,78 KN.m

Mp = 0,85.P.L%/8 = 0,85x4,73x (4,50)%/8 = 10,17 KN.m

-calcul des contraintes:
M,  391x10°

oy =—L = =102,27 MPa
A.Z 236x0,9.18
3
6o = Mo __878x10" 550 65 Mipa
AgZ  2,36x0,9x18
3
My _ 1017x10" _ 566 01 MPa

Ogp = =
A.Z 2,36x0,9.18
-Calcul des coefficients:

(Fhihy

——
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= As _ 236 _ 0,0109

b,.d 12.18

o 0,05.f,,q _ 0,05.2,1 _377

' (2+3.b,/b).f (2+3.12/65).0,0109
A, = (2/5)., = (2/5).3,77 =1,51.
-Calcul des coefficients (u;) :

1,75.f ¢

Wi = 1- (4fog)+T,
*u, =1-[(1,75.2,1) /(4 x 0,0109x102,27) + 2,1] = 0,44
*1g =1-[(1,75.2,1)/(4 x0,0109 x 229,65) + 2,1] = 0,70
*1, =1-[(1,75.2,1)/(4 x 0,0109 x 266,01) + 2,1] = 0,73
-Calcul des moments d'inertie apres fissuration :

. :&;I0 =1, =36409,55cm*,
(1+2p)

_1,1%36409,55
P (143,77%0,44)
_1,1x36409, 55
¢ (1+3,77x0,70)
_ 1,1x36409,55
P (1+3,77x0,73)
_1,1x36409,55
™ (1+1,51x0,70)

=15063,38cm *

=11005,91cm *

=10674,16cm *

=19470,03cm *

-Calcul des valeurs de la fleche correspondantes:

B Mi.L2
' 10.E.1,
2 7
F,= 3,91x(4,50)° x10 —0.16cm.
(10x 32164, 2x15063,38 )
2 7
- 8,78x(4,50)  x10 — 0.58cm.
(10x32164,2 x11005,91 )
20107
- 10,17 x (4,50) “x10 — 0.50cm.
(10x 32164,2 x106741,16 )
201n7
. 8,78x(4,50) “x10 _ 0.84cm
(10x10818,86x19470,03)
Ftota = Fvg - I:ij + I:ip - I:ig.
Fiotal = 0,84-0,58+0,59-0,58 = 0,27 cm
( )|
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Faam = L/500 = 450/500 =0,90cm.

Fiota= 0,27 cM < Fagm=0,90Ccm .......oooiiiiiiiia. condition vérifier.

R.D.C 1% et 2°" étage

3iéme 6eme

étage terrasse

Figure 1V.6 — Dessin de ferraillage des poutrelles :

154

——
| —



1V.5.5 calcul de ferraillage de la dalle de compression :

La dalle doit avoir une épaisseur minimale de 4 cm, elle est armée d’un quadrillage de

barres, les dimensions de la maille ne doivent pas dépasser :
20cm (5.par m) pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles.
33cm (3.par m) pour les armatures paralleles aux poutrelles

++ section minimale des armatures perpendiculaires aux poutrelles :

200/fe  (cm2/ml) si < 50cm

voR

4l/fe (cm?ml) si  50cm < |=< 80cm
Avec | : I’écartement entre axe des nervures
++ section minimale des armatures paralléles aux poutrelles
All > A2
L=0,65m
Fe = 215 Mpa
50cm = 1=65cm=80cm — AL= 4x65/215=1,21 cm2/ml

Onprend AL=5¢8=2,51 cm?/ml
A,> 2,512=126cm¥ml  onprend A,=5%8 =251 cmz/ml

On prend un quadrillage de section 5¢8 avec un espacement de 20

e 33 cm (3 par métre) pour les armatures parallele aux poutrelles.

155

——
| —



Les axes des poutrelles

=

L {

[ e e e s s s — —————
T

[ —
'y
al

Figure IV.7 — Dessin de ferraillage de la dalle de compression :

1V.6.-Calcul de la dalle pleine:

La dalle pleine a une forme irréguliére représentée par le schéma suivant :
a L’ELU :

Qu=1,35G +1,5Q = 10.36 KN/m?

a L’ELS :

Qser= G + Q =7.51 KN/m?

1V.6.1 Sollicitations :

Les valeurs des moments fléchissent et les efforts tranchants
Ainsi les déplacements max sont faits par logiciel SOCOTEC

Qu’il est basé a la méthode des éléments finis

——
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Résultats obtenues :

420
a L’ELU :
Ma =7.12 KN.m
Mt = 2.94 KN.m 8
Sens L - Tu= 23.13KN
Ma =4.66 KN.m !
Mt = 1.83 KN.m <
Sens Ly : Tu= 3147 KN !
o
al’ELS :
Ma =4.34 KN.m
Mt =2.14 KN.m
o.. = 0,030 cm 7
Sens Lx; U mx 7 . 150 270
Ma =3.38 KN.m
Mt = 1,33 KN.m
o.. = 0,030
SensLy: ™ om

1V.6.2-Les valeurs maximales a respecter des moments:

il faut que la condition suivante soit satisfaite :
(My > M/ 4)
(My > My / 4) < (1,83 > 2,94/ 4)
< (1,83> 0,735 KN.m)........... condition vérifiée.

1V.6.3.Calcul de ferraillage:

APE.L.U:

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

% Les armatures inférieures (en travee) :

e SenslLx:

Mg =5,6 KN.m

——
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Mt 2,94x10°
f..d2b  14,17x(13,5)2x100
nw=0,011—T2 55— 0,9945
Mt 2,94x10°

m =0,011< 0,392 - A's =0

Asx = = =0,63 cme/ml
Bdo, 0,9945x13,5x348
e SenslLy:
My =1,83 KN.m
3
=Mt 183x10° (007 <0392 - A's =0

Tf,.02b  14,17x(13,5)x100
u=0,007 2,8 —0,9965

Mt 1,83x10°

= = = 0,390 cre/ml
B.d.og 0,9965x13,5x348

Asy

«» Les armatures supérieures (sur appui):

e Senslx:

Max = 7,12 KN.m

oMt 7,12x10°

f..d2b  14,17x(13,5)2x100
n=0,028—2_,3—0,986
Mt 7,12x10°

=0,028 <0392 > A's=0

u

Asx = = =1,54 cme/ml
B.d.os 0,986x13,5x348
o SenslLy:
May = 4,66 KN.m
3
- 466x10° 11840392 > A's =0

Tf,..d2b  14,17.(13,5)2x100
n=0,018—2 55 -0,991

Mt 4,66 x10°

= =1,00cm?/ml
B.d.og 0,991x13,5x348

Asy =

-Pourcentage minimal des armatures :

e Sensly:
Ay min (cm?/ml) =0,8.hy  (feE400)
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Aymin =8x%0,15=1,2 cm?/ml

e Senslx:
3-a |
Ax min (cm2/ml) = Ay min. T ;o =4,20/4,95 =0,
Ay min = 1,2% 3-085 _ 1,29cm?2/ ml
= Entravée :

A x = max (Axmin; Asx) = max (1,29 ; 0,63) =1,29 cmz/ml
A = max (Aymin; Asy) == max (1,20 ; 0,39) = 1,20 cm?/ml
= Surappui:

A i = maX (Ax min; Asx) = 1,54 cm2/mi

A ay = max (Ay min ; Asy) = 1,20 cm?/ml

Choix des aciers:

-Diamétre : ¢ < (ho /10)
D’ou: ¢ <150/10
Et puis: ¢ <15 mm

-Espacement des armatures (fissuration peu préjudiciable)

SensLx: Sg<min(3.hy.33cm)
S <min (3x15. 33 cm)
Sx<33cm

o SensLy: ( Sy <min (4.hg;45cm)
Sy <min (4x15, 45 cm)

Styy<45cm

Le choix des aciers :

< En travée :
e Senslx: {Atx =129 cmrml = {4T10 P.m=3,14 cm?/ml

Sx<33¢cm St = 25¢cm
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e Sensly: {Aty =1,20cm¥ml = {STlo P.m =2,36 cm?/ml
Sy<45cm St =33,33cm

% Sur appui :

o Senslx: {A x=154cmIml = {4T10 P.m = 3,14 cmz/ml
Sx<33cm St =25¢cm

e Sensly: {A ay =1,20cm?/ml = {3T10 P.m = 2,36 cm?/ml
Say<45cm St=33,33cm

Nécessité 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 max = 31,47 KN

T = Vi _ 314710 _ Mpa
b.d 100x13,5
T= 0,07.% = o,o7.§ =1,17 Mpa
b ’
7, =0,23< 7 =117 Mpa.............. condition vérifiée.

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

1V.6.4.Les vérifications a L’E.L.S

a- vérification des contraintes dans le béton :

¢ Suivant L,:
v' En travée :

Mt, =2,14KN.m ;A =157cm’/mL; A'=0

-Position de ’axe neutre (y) :

Y= by’/2+Am (y-d)mA (d-y)=0

Ona:
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As=0 ; et n=15.

D’ou:

50y2-15%1,57x (13,5-y)=0
Donc : y=2,30cm

-Calcul du moment d’inertie:

I= by*/3+15As (d-y) ?
1=100. (2,30)%/3+15%1,57(13,5-2,30)?
1=2958,17 cm*

La contrainte dans le béton oy :

opc = K..y= (Mser/l).y
obe = (2,14.10% 2958,17).2,30 = 1,66 Mpa

-La contrainte admissible du béton gy, :

opc=0,6 fcog=15MPa
Alors :
onc =1,66 Mpa< G—bC=15MPa .................. condition vérifiée
Donc les armatures calculées a I'E.L.U conviennent.
v/ sur appuis :
Mapp= 4,34 KN.m A;= 1,57cm?/ml, A’ =0.

Position de ’axe neutre (y) :

Y=2,30 cm

Moment d’inertie (1):

I= 2958,17 cm*

La contrainte dans le béton g, :

opc = K..y= (Mser/l).y

obe =(4,34.10%./2958,17).2,30 = 3,37 Mpa
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-La contrainte admissible du béton gy :

6bhc=0,6 fcg=15MPa
Alors :
Obe =3,37 Mpa< ope=15MPa .................. condition vérifiée
Donc les armatures calculées a I'E.L.U conviennent.
% Suivant L, :

v En travée :

Mt, =1,33KN.m ;A =157cm?/ml ;A'=0

Position de ’axe neutre (y)

Y= by?/2-nA (d-y)=0
y=2,30 cm

Calcul du moment d’inertie:

I= by*/3+15As (d-y) 2
I= 2958,17 cm*

La contrainte dans le béton oy, :

opc = K..y= (Mser/l).y
obe =(1,33.10%./2958,17).2,30 = 1,03 Mpa

La contrainte admissible du béton oy :

opc=0,6 fc,g=15MPa

Alors :

ope = 1,03Mpa< G_bc=15MPa .................. condition vérifiée
Donc les armatures calculées conviennent.

v/ Sur appuis :
Ma, =3,38 KN.m ;A =157cm?/ml ;A"=0

——
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-Position de ’axe neutre (y) :

Y= by?2-nAs (d-y)=0
Y =2,30cm

-Calcul du moment d’inertie:

I= by*/3+15As (d-y) ?
1=2958,17 cm*

-La contrainte dans le béton oy :

opc = K..y= (Mser/l).y
obe =(3,38.10%/2958,17).2,30 = 2,63 Mpa

-La contrainte admissible du béfon g :

6pc=0,6 fC28:15|\/| Pa
Ghe = 2,63 Mpa<€bc=15 MPa .....c.ccccen. condition vérifiée

Donc les armatures calculées a I'E.L.U conviennent.
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Chapitre V :
Etude sismique



V- Généralités sur les séismes :

Le mot séisme vient du grec séisme qui signifie « secousse ». C’est une série de
Secousses du sol, plus ou moins violentes, soudaines, imprévisibles et localisées. On parle
Egalement de tremblement de terre. Les séismes mettent en évidence I’activité interne de la
Planéte Terre. Souvent, un séisme se compose d’une ou de plusieurs secousses principales,
Bréves (quelques dizaines de secondes) suivies par d’autres secousses (répliques) au cours des
Heures et jours suivants.

La terre n’est pas un astre mort mais une plancte vivante : les séismes et les éruptions

Volcaniques sont I’expression de I’instabilité de 1’écorce terrestre.
Un séisme, ou tremblement de terre, est provoqué par un brusque déplacement de Matiére en
profondeur (foyer du séisme), il se produit lors d'un relachement brutal des Tensions (de part
et d'autre d'une faille, par exemple) a I'intérieur de la crodte terrestre ; la rupture qui s'ensuit
provoque des vibrations, légeres ou fortes, de la surface du sol. Le foyer du séisme est le point
initial de la rupture. Immédiatement au-dessus, I'épicentre est le lieu D’intensité maximale du
choc en surface, les destructions sont les plus importantes:

Eboulements, ouverture de larges fissures dans le sol, effondrements de batiments.

Ces ondes de choc se propagent en cercles concentriques a partir du foyer et de L’épicentre,
diminuant d'intensité a mesure qu'elles s'en éloignent.

La principale cause des tremblements de terre est liée a la tectonique des plaques et
aux contraintes engendrées par les mouvements d'une douzaine de plaques majeures et
mineures qui constituent la crodte terrestre. La plupart des séismes tectoniques se produisent
aux limites des plaques, dans les zones ou une plaque glisse le long d'une autre 1l est difficile
de les prévoir mais on peut diminuer les risques humains en évitant de construire dans les
régions réputées dangereuses. Des régles de construction ont été mises au Point, préconisant
I’usage de matériaux dotés d’une certaine ¢lasticité : béton armé et acier.

Cependant ces normes antisismiques ne sont pas adoptées partout (souvent pour des
Raisons économiques), d’ou les récents séismes meurtriers, comme celui de boumerdes le 21
mai 2003.

1V.1.Introduction :

Parmi les catastrophes naturelles qui affectent la surface de la terre, les secousses
sismiques sont sans doute celles qui ont le plus d'effets destructeurs dans les zones urbanisées.

Face a ce risque, et a I'impossibilité de le prévoir, il est nécessaire de construire des structures
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pouvant résister a de tels phénomenes, afin d'assurer au moins une protection acceptable des

vies humaines, d’ou l'apparition de la construction parasismique. Cette derniére se base

généralement sur une étude dynamique des constructions agitées.

1V.2.0bjectif de I'étude dynamique :

L'objectif initial de I'étude dynamique d'une structure est la détermination des
caracteéristiques dynamiques propres de la structure lors de ses vibrations. Une telle étude pour
notre structure telle qu'elle se présente, est souvent tres complexe c'est pourquoi on fait
souvent appel a des modélisations qui permettent de simplifier suffisamment les problémes

pour permettre l'analyse.

Figure VI :1. Vue en 3D
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Calcul sismigue : C’est le calcul de la réponse sismique et la répartition des efforts dans

les différents eléments de la structure.
On distingue essentiellement deux méthodes d’analyse :

v Analyse statigue 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 statique a pour but de se substituer au calcul dynamique plus

Compliqué en ne s’intéressant qu’a produire des effets identiques.

v 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.

1V.3.Méthode de calcul :

Selon le RPA 99 le calcul des forces sismiques peut étre mené suivant trois méthodes :

v Méthode d’analyse modale spectrale.
v' Méthode d’analyse dynamique par accélérogramme.
v' Méthode statique équivalente.

1V.3.1.Méthode statique équivalente :

Principe :

Dans cette méthode RPA propose de remplacer les forces réelles dynamique
engendrées par un séisme, par un systéme de forces statiques fictives dont les effets seront
identiques et considérées appliquées séparément suivant les deux directions définies par les

axes principaux de la structure.
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1V.3.2.Méthode d’analyse modale spectrale :
- Principe :

Par cette méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des effets
engendrés dans la structure par les forces sismiques représentées par un spectre de réponse de

calcul. Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.

V.4. Détermination des parametres du spectre de réponse :

V' Coefficient d’accélération A -

- Zone (l1a) D’aprés la classification sismique de wilaya de Tissemsilt (RPA 99)
- Groupe d'usage 2 puisque sa hauteur totale ne dépasse pas 48m.

Alors d’aprés les deux criteéres précédents on obtient A=0.15

v' Coefficient de comportement global de la structure R :

La valeur de R est donnée par le tableau 4.3 R.P.A99/v2003 en fonction du systéme de
contreventement tel qu’il est défini dans I’article 3.4 du R.P.A99/2003

Dans notre structure on a un systéme de contreventement en portique et par des voiles en
béton armé.

Alors le coefficient de comportement global de la structure égale a : R=4

Tableau V.1 facteur de qualité :

Critére g Observé Non observé
Condition minimales sur les files de contreventement 0 0,05
redondance en plan 0 0,05
régularité en plan 0 0,05
régularité en élévation 0 0,05
contrdle de la qualité des matériaux 0 0,05
contrdle de la qualité de I'exécution 0 0,10

Tableau V.1 : Pénalité Pien fonction de critére de qualité

Q = 1+ Y, Pq =1+ (0,05+0,05+0,05+0,05+)= 1,25
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V.3- Calcul de Ueffort tranchant pour la méthode statique équivalant :

La force sismique totale V;appliquée a la base de la structure, doit étre calculée

Successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule :

_ADQ .,
R

\Y

e A : coefficient d’accélération de zone.
e D : facteur d'amplification dynamique moyen en fonction de la catégorie de site, du

facteur de correction d'amortissement (1) et de la période fondamental de la structure.

2,57 Si 0<T<T,
T\%
D= 2,577(%} Si T,<T<3,0sec
2 5
T, V(30" .
2,51 =% [ﬂj Si T>3,0sec
3,0 T

W : le poids total de la structure :
R : coefficient de comportement global de la structure, il exprime la capacité de la
structure a entrer dans le domaine plastique .1l dépend du type de la structure et de cas

contreventement.

e Avec: % : Spectre de Réponse de calcul.

e A Coefficient d'accélération de zone.
e 1 : Facteur de correction d'amortissement (quand I'amortissement est différent de 5%)

n=712+&)>07

e & pourcentage d'amortissement critique

e Q: Facteur de qualité.
e T, T,: périodes caractéristiques associées a la catégorie du site.

-Sol meuble = site 2 donc T1 = 0,15 sec et T, = 0,40 sec.
Dapreés le R.P.A 99 (version 2003), on a :
-Zone sismique lla

= (A =0,15)
-Groupe d'usage 2
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-Portique en béton armé.
§=7%-

-Remplissage léger.

n=+7/(2+6)=09354>0,7

R : Coefficient de comportement de la structure.
-Portique auto stable sens remplissage en maconnerie rigide R = 4.
-Pour avoir la valeur de Pq tout depend des six criteres de Q.

V.2- Calcul des masses de la structure :

La valeur w a prendre en compte est égale a la somme des poids wi calculés a chaque
niveau « i » de la structure

W=Y Wi avec Wi = Gi + pPi

Gi : poids du aux charges permanente et a celle des équipements fixés éventuelles solidaires
de la structure.

Pi : charge d’exploitation.
B : Ceefficient de pondération fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation
Pour notre projet 5 =0,2.

a. Combinaisons fondamentales (B.A.E.L .91) :

1,35G+1,5Q AL'EL.U
G+Q ALELS

Combinaisons accidentelles (R.P.A.99) (Version 2003) :

0,8GxE
G+P+£1 ,2E

Pour le ferraillage :

Poutres : Poteaux :
1,35G+1,5Q 1,35G+1,5Q
G+Q=E G+Q+E
0,8G+E
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Niveau : terrasse S = 330,70 m? G(t)

Plancher G x S = 0,628 x330,70 207,68
Poteaux : n x b x h x y, x (ht/ 2) = 25x0,352x2,5%1,53 11,71

Poutre principal : bxhxy, x YL =0,30x0,40%x2,5x80,49 24,15

Poutre secondaire : bx h x y, x ). L =0,30x%0,35 x2,5%81,56 21,41

Mur extérieur : 0.8xGmx (ht/2) x ). L = 0,8%x0,276x1,53%75,98 25,67

les murs voile : ey x hx y,x3; 1 =0,20x1,53%2,5x37,78 28,90

Dalle pleine : G x S =0,601%16,14 9,70

P’acrotére : P=G, x ) Li =0,1725x112,60 = 19,42

Y. G(t) = 348,64

Niveau (1°"¢ — 2°™€ niveaux) G(t)

Poids du Plancher : P=G x S = 0,506x290,95 147,22
Poteaux : nx bx x h x y, x ht =25x0,45%0,45%2,5%3,06 30,60

Poutre principal : bx hx y,x3: 1=0,30x0,40%2,5%80,49 24,15

Poutre secondaire : bx hx y,x3: 1 = 0,30x0,35%2,5%81,56 21,41

Mur extérieur : 0.8.Gmx ht x}' 1 = 0,8x0,76x3,06x75,98 141,36

les murs voile : ep x hx Y%} 1 = 0,20%3,06%2,5%37,78 57,80

Dalle pleine : G x S =0,601x16,14 9,70
L’escalier : G,z X Sogc = 0,711x5,28+0,486x2,46+0,30%0,40%2,5 5,25

Y. G(t) =437,49

(
| 171

'



Niveau (3°™¢ - 6°™¢ niveaux) G(t)
Poids du Plancher : P=G x S=0,506%330,70 167,33
Poteaux : nx bx x h x y, x ht =25x0,35x0,35%2,50%3,06 23,43
Poutre principal : bx hx y,x}; 1=0,30%0,40%x2,50x80,49 24,15
Poutre secondaire : bx hx y,x}: 1=0,30%0,35%2,5x81,56 21,41
Mur extérieur : 0.8.Gmx ht x}: 1 = 0,80x0,276x3,06x75,98 51,34
les murs voile : ep x hx y, %3} 1 = 0,20%3,06%2,5%37,78 57,80
Dalle pleine : G x S =0,601x16,14 9,70
L’escalier : Gg X Spsc = 0,711x5,28+0,486x%2,46+0 ,3x0,4x2,50 | 5,25
Les balcons : GxS =0,511x6,53 3,34
Y G(t)=363,75

Niveau : RDC G(t)
Poids du Plancher : P=G x S=0,506x290,95 147,22
Poteaux : nx bx x h x y, x ht = 25%0,45x0,45%2,5%x2,10 26,58
Poutre principal : bx hx y,x3: 1 =0,30x0,40%2,50%80,49 24,15
Poutre secondaire : bx hx y,x}: 1=0,30%0,35%2,5x81,56 21,41
Mur extérieur : 0.8.Gmx ht x) I= 0,80x0,276x4,20x75,98 51,34
les murs voile : ep X hx y, %3} 1 = 0,20%2,10%2,5%37,78 39,67
Dalle pleine : G x S =0,601x16,14 9,70
L’escalier : G g5.% So5.=0,711x8,79+0,486x1,74+0,3%x0,4%2,50 7,40
Y G(t)=327,47
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Les sur charges d’exploitations : P = Q xSt :

Tableau .V.2.Valeurs des pois :

Les niveaux | St Q(t) Q.(t) G, (1) B W=G+£Q(t)
Terrasse 330,70 0,10 33,07 319,74 0,2 348,64
05 330,70 0,15 49,61 305,95 0,2 363,75
04 330,70 0,15 49,61 305,95 0,2 363,75
03 330,70 0,15 49,61 305,95 0,2 363,75
02 290,95 0,25 72,74 379,69 0,2 437,49
01 290,95 0,25 72,74 379,69 0,2 437,49
RDC 290,95 0,5 145,48 287,80 0,2 327,47
Wie,=348,64 t
W;=363,75 t
W,=363,75 t
W;=363,75 t
W,=437,49 t
W,=437,49 t
Whroc=327,47 t

V.2.3-Définition des masses :

On définit chaque masse ou moment d'inertie massique affectée aux nceuds de chaque niveau

M
Droit: ly = (1, +1y)

Im :  inertie massique (t.m?)
M : masse sismique qui égale au rapport W/g

W : le poids de chaque niveau « i »
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g : ’accélération de pesanteur 9,81

S : surface du plancher
Ixg : inertie du plancher suivant l'axe X
lyg : inertie du plancher suivant l'axe Y
Xg et yg: coordonnées du centre de gravitée
X etYe: coordonnées de I'excentricite fictive de 5% de la longueur maximale.
X = Xg+0,05L max
{ Y6 = Yg+0,05L max
Avec : Lnax=21,90 m

Tableau V.3 : définition des masses :

Niveau Masse Im
Poids | Superfic | Xgm) | Ygm) lyg Xq Y Sismiq | (t.m?)
W(t) ie (m*) | (m*) | ue(Mm)
(m?)

Terrasse 348,64 | 330,70 12,38 | 10,31 | 43664,23 | 61727,36 | 13,48 | 11,41 | 35,54 | 11326,33

05 363,75 | 330,70 12,38 | 10,31 | 43664,23 | 61727,36 | 13,48 | 11,41 | 37,08 | 11817,11
04 363,75 | 330,70 12,38 | 10,31 | 43664,23 | 61727,36 | 13,48 | 11,41 | 37,08 | 11817,11
03 363,75 | 330,70 12,38 | 10,31 | 43664,23 | 61727,36 | 13,48 | 11,41 | 37,08 | 1181711
02 437,49 | 290,95 12,38 | 10,31 | 43664,23 | 61727,36 | 13,48 | 11,41 | 44,60 | 16155,57
01 437,49 | 290,95 12,38 | 10,31 | 43664,23 | 61727,36 | 13,48 | 11,41 | 40,19 | 16155,57
R.D.C 327,47 | 290,95 12,38 | 10,31 | 43664,23 | 61727,36 | 13,48 | 11,41 | 32,30 | 11700,11

(
| 174

'



Tableau V .4 des coefficients de participation modale

Mode Période UX Uy YUX >UY
1 0,577978 68,2433 0,0126 68,2433 0,0126
2 0,458692 1,2958 5,7635 69,5391 5,7761
3 0,361235 0,2604 64,157 69,7996 69,9331
4 0,133206 16,4952 0,024 86,2948 69,9571
5 0,115306 1,7251 0,7628 88,0199 70,7198
6 0,08402 0,0026 18,5404 88,0225 89,2602
7 0,057433 4,7303 0,0341 92,7528 89,2943
8 0,050658 1,734 0,1762 94,4868 89,4705
9 0,037176 0,0013 5,9587 94,4882 95,4292
10 0,034719 1,6803 0,0334 96,1685 95,4626
11 0,030683 1,4553 0,0886 97,6238 95,5512
12 0,025087 0,5854 0,0677 98,2092 95,6189
Les trois premiers modes de vibration sont comme suit :
N av
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Figure V.2 : Modes initiales de la vibration
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V.2.4-calcul des coefficients de participation modale :

On doit vérifier que : 2,290 %

= X
WL D W
K1 K=1

Avec :
W =XWk =2642 34 t.

Le logiciel ETABS peut déterminer directement les valeurs des ceefficients de participation

modale, les valeurs données sont :

a- sens longitudinal :

Yay = 98,20 %> 90 % ...... condition vérifiée.

b- sens transversal :

Zay =95,61 %> 90% ......... condition Vérifiée.

V.3- Calcul de ’effort tranchant pour la méthode statique équivalant :

La force sismique totale V;appliquée a la base de la structure, doit étre calculée
Successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule :

_ADQ
—

\Y W

A : coefficient d’accélération de zone.

D : facteur d'amplification dynamique moyen en fonction de la catégorie de site, du facteur de

correction d'amortissement () et de la période fondamental de la structure.

2,57 Si 0<T<T,
T\%
D= 2,577(%} Si T,<T<3,0sec
% %
2,51 T (gj Si T>3,0sec
30 T
( ]
| 177 ]



W : le poids total de la structure :

R : coefficient de comportement global de la structure, il exprime la capacité de la structure a

entrer dans le domaine plastique .1l dépend du type de la structure et de cas contreventement.
A =0,15.
ou: Q =1,25.

R =4,0.

W =2642,34 t.

T, T, : période caractéristique associée a la catégorie du site.

-Sol meuble = site 3 donc T; = 0,15 sec et T, = 0,50 sec.

V.3.1- Estimation de la période fondamentale de la structure :

_ Lavaleur de la période fondamentale (T) de la structure peut étre estimée a partir de
formules empirique en calculée par des méthodes analytiques ou numériques.

e [h, =22,56m
T=C,h¥ ou:{ " 7 a)
C, =0,050.

hn : hauteur mesurée en métres a partir de la base de la structure jusqu'a dernier niveau.

C:: coefficient fonction du systeme de contreventement du type de remplissage.il est donné
par le tableau 4.6 du RPA 2003.

Si on est dans le cas n° 3 ou 4, on peut également utiliser la formule :

0,09
T= 5 e (2)
T\
D= 25'7(%) Si T,<T<3,0sec

n=\7/2+£)>07 = n=\7/(2+7)=088>07
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D : facteur d’amplification dynamique moyen

% %
—D=25n 2| =25x088/ 22| =214
T 0,52

3
T=C,.h?* = 0,05x(22,56)+ = 0,52 sec

Donc : T =min h = T = 0,52sec
0,09"N 2256 _
T = 5 " X 0,09 = 1,39 sec

Donc: V= ﬂ_w _ 0,15x2,14x1,25

= x 2642,34 = 265,06t

On doit vérifier que la résultante des forces sismiques a la base «Vy» obtenue par combinaison
des valeurs modales ne doit pas étre inférieur a 80% de la résultant de la force sismique

déterminée par la méthode statique équivalente.

V.3.2- Sens longitudinal :

Vax = 174,91 t > 80%V = 80%x265,06 = 212,05¢ ............ condition non vérifiée.

V.3.3- Sens transversal :

Vay = 213,37 t > 80%Vy = 80%.265,06 =212,05¢t............... condition Vérifiée.

D’apres le le RPA 99 V .2003 >; il faudra augment tous les parameétres de la réponse

calculés par la méthode modale (force déplacements, moments,....) dans le rapport suivant :

80%XVs¢
vdy,

80%xVst, _ 0,80x212,05 _

a-Sens longitudinale : Vay. - 17491 =0,97

On multiple le gx 0,97 est en analysant de nouveau la structure.

Vérification de la période fondamentale :

La valeur de la période du premier mode obtenu apres 1’analyse dynamique : Ty, =

0,5779

- Tgyn=0,57 <30%.T =1,3x 0,52 =0,67sec....... condition Vérifiée




V.4-Calcul des déplacements :

Sous l'action des forces horizontales ; la structure subira des déformations horizontales.

Pour éviter l'augmentation des contraintes dans les systemes de contreventement, les
déplacements doivent étre calculés pour chaque élément de contreventement, les
déplacements relatifs latéraux d'un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents ne
doivent pas dépasser 1,0% de la hauteur de I'étage.

A=0k -Ok.1 < Sk avec & =R. o,
R : coefficient de comportement ; R=4.

o, . Déplacement du aux forces sismiques F; (y compris I'effort de torsion).

Les deux tableaux suivants résument les déplacements relatifs aux différents niveaux dans les

deux sens longitudinal et transversal.

Tableau V.5 : Valeurs des déplacements du bloc :

Sens longitudinal
Niveau 61 (mM) 6, =R.0,. | Ak= 8;—64_1 | 1%h.(m) | 1%h, > A,
7 0,012 0,048 / 0,0306 Veérifiée
6 0,010 0,040 0,008 0,0306 Vérifiée
5 0,008 0,032 0,008 0,0306 Vérifiée
4 0,006 0,024 0,008 0,0306 Veérifiée
3 0,004 0,016 0,008 0,0306 Vérifiée
2 0,002 0,008 0,008 0,0306 Vérifiée
1 0,001 0,004 0,004 0,0420 Veérifiée
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Sens transversal
Niveau 8, (M) 8y =R.b8ox | Ax=8,—8,_1 |1%h,(m) | 1%h, > A,
7 0,006 0,024 / 0,0306 Verifiée
6 0,005 0,020 0,004 0,0306 Vérifiée
5 0,004 0,016 0,004 0,0306 Vérifiée
4 0,003 0,012 0,004 0,0306 Verifiée
3 0,002 0,080 0,004 0,0306 Vérifiée
2 0,001 0,040 0,004 0,0306 Vérifiée
1 0,000 0,000 0,004 0,0420 Verifiée

V.5 Justification vis -a-vis de ’effet P-A :

Selon le Rpa99/2003 (I’article 5.9), les effets de deuxi¢me ordre (ou I’effet de P-A ) peuvent

étre négligés si la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux :

_PK. 0k _ 0,10

6 " Vk.hk—

Tableau V.6 Justification vis -a-vis de ’effet P-A :

Niveau | P Py AKx Aky vV, v, H 0, 0
6 348,64 | 348,64 | 0,008 |0,004 |31,30 |36,15 | 3,06 0,029 | 0,012

5 363,75 | 712,39 | 0,008 |0,004 |63,49 |73,41 |3,06 0,029 | 0,012

4 363,75 | 1076,14 | 0,008 | 0,004 |65,68 |110,67 | 3,06 0,029 | 0,012

3 363,75 | 1439,89 | 0,008 | 0,004 | 127,87 | 147,93 | 3,06 0,029 | 0,012

2

1

437,49 | 1877,38 | 0,008 | 0,004 | 164,45 | 190,60 | 3,06 0,030 | 0,013
437,49 | 2314,87 | 0,008 | 0,004 |201,03 | 233,37 | 3,06 0,030 |0,013
RDC | 327,47 | 2642,34 | 0,004 | 0,004 | 238,33 | 266,34 | 4,20 0,021 | 0,009

(
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Chapitre VI :
Etude des portiques



VI.1.Introduction :

Notre structure est un ensemble tridimensionnel des poteaux, poutres et voiles, liés rigidement
et capables de reprendre la totalité des forces verticales et horizontales (ossature auto stable).
Pour la détermination du ferraillage on considére le cas le plus defavorable.
On a utilisé I’outil informatique a travers le logiciel d’analyse des structures (ETABS), qui
permet la détermination des différents efforts internes de chaque section des éléments, pour
les différentes combinaisons de calcul.

- Les poutres seront calculées en flexion simple.

- Les poteaux seront calculés en flexion déviée.

V1.2- Les combinaisons de calcul :

Les combinaisons des actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont
données ci-dessus, les élements de la structure doivent étre dimensionnés par les

combinaisons des charges sur la base des réglements [BAEL 91 et R.P.A 99 (version 2003)]

@,

< Poutres :
- sollicitation du 1* genre (BAEL 91)

1,35G +1,5Q
- sollicitation du 2°™ genre [RPA 99 (version 2003)]

»<08GtE
» (G+Q=zE
+ Poteaux :
- sollicitation du 1* genre (BAEL 91)

135G+1,5Q
- sollicitation du 2°™ genre [RPA 99 (version 2003)]

»JG+Q+12E
» |G+Q+E

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

E : Effort sismique
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V|1.3.- Ferraillage des portiques :

V1.3.1- Ferraillage des poutres :

a. Méthode de calcul :

En général, les poutres sont sollicitées par un moment de flexion, un effort normal et un effort
tranchant. Par conséquent le calcul doit se faire en flexion composée, mais 1’effort
normal dans les poutres est tres faible donc on fait le calcul en flexion simple.
Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du1®” et du 2¢™€genre
« Poutres :
- sollicitation du 1* genre (BAEL 91)

{1,35G +1,5Q = Moment correspondant Mspl

- sollicitation du 2°™ genre [RPA 99 (version 2003)]

_|_
{ 08¢ * E =  Moment correspondant Msp2

G+Q+E

* Si Msp2/Mspl < 1,15 on détermine les armatures sous Spl
* Si Msp2/Mspl > 1,15 on détermine les armatures sous Sp2.

Dans le calcul relatif au « ELU » on introduit des coefficients de sécurités (y;,vp)

p ituati identell Y, =1 = o0, = 400 Mpa.
our une situation accidentelle : y,=115 = 0,=1848Mpa.

Y, =115 = o0, = 348 Mpa.

Pour une situation courante : {yb =15 = g, = 14,17 Mpa.

b. Les armatures longitudinales :
Selon le R.P.A 99 (version 2003), on a :

- Section d’armature minimale : A,,,;;, Amin=0,5% (bxh)
- Section d’armature maximale:A,, 4.1 =4% (bxh) (Zone courante)

A a2 =6% (bxh) (Zone de recouvrement)

Une seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des autres niveaux seront

donnés dans un tableau.
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Tableau VI.1.:Moments max des Poutres principales intermédiaires

(30x40)cm? :
Etages Position Moments max (KN.m) Rapport Moments | T max
M1/M2 de calcul KN
M1 M2 KN.m
Terrasse Appuis 84,34 105,91 0,80 105,91 106,02
Travées 42,17 97,06 0,43 97,06
6¢me Appuis 75,75 80,06 0,95 80,06 105,44
3eme Travées 37,87 40,03 0,95 40,03
1eme Appuis 76 ,69 93,61 0,82 93,61 106,27
aRDC Travées 38,35 12,80 3,00 38,35

Tableau VI.2.:Moments max des Poutres principales de rive(30x40)cm?2 :

Etages Position Moments max (KN.m) Rapport Moments | T max
M1/M2 de calcul KN
M1 M2 KN.m
Terrasse Appuis 46,05 40,30 1,14 46,05 34,11
Travées 23,02 20,15 1,14 23,02
6°me Appuis 47,87 104,97 0,46 104,97 109,94
;me Travées 23,93 13,88 1,72 23,93
1eme Appuis 38,63 86,02 0,45 86,02 97,37
?QDC Travées 19,31 11,73 1,65 19,31




Tableau VI.3.:Moments max des Poutres secondaire intermédiaires

(30x35)cm? :
Etages Position Moments max (KN.m) Rapport Moments | T max
M1/M2 de calcul KN
M1 M2 KN.m
Terrasse Appuis 16,84 37,16 0,45 37,16 32,17
Travées 8,42 27,33 0,31 27,33
6¢me Appuis 14,76 32,85 0,45 32,85 28,43
eme Travées | 7,35 16,42 0,45 16,42
1eme Appuis 13,42 23,75 0,57 23,75 25,70
a ;
RDC Travees 6,71 19,05 0,35 19,05
Tableau VI.4.:Moments max des Poutres secondaire de rive(30x35) :
Etages Position Moments max (KN.m) Rapport Moments | T max
M1/M2 de calcul KN
M1 M2 KN.m
Terrasse Appuis 10,83 30,85 0,35 30,85 33,39
Travées 5,41 15,43 0,35 15,43
6¢me Appuis 15,64 36,72 0,43 36,72 42,25
eme Travées | 7,82 18,36 0,43 18,36
1eme Appuis 14,42 3,90 3,70 14,42 31,72
a ;
RDC Travées 7,21 2,23 3,24 7,21

-Exemple de calcul :

a). Poutres principales intermédiaires (30x40) cm?2 :

Armatures longitudinales :

Calculons d’abord les sections min. et max. des aciers qui devraient conditionner la section a

adopter, ona:
Apin = 0,5%(bxh) = 0,5x30x40/100 = 6,00cm? (sur toute la section)
Apmax1 = 4%(bxh)= 4x30x40/100 = 48,00cm? (zone courante)

186

—

—t




Apmax2= 6% (bxh) = 6x30x40/100 = 72,00cm? (zone de recouvrement)

* En travée :

{(MSpl) — Mtspl = 42,17 KN.m
(MSp2) = Mtsp2 = 97,06 KN.m

Mt
w4217 _ 0,43<1,15 donc le calcul se fait sous (Sp.)
Mt,,, 97,06
Données :

e Largeur de la poutre b=30.

e Hauteur de la section h=40cm.

e Hauteur utile des aciers tendus d=0.9xht=36 cm

e Contrainte des aciers utilisés fe=400 Mpa

e Contrainte du béton a 28 jours f.5=25 Mpa

e Contrainte limite de traction du béton ft,g=2,1Mpa.
e f,.=14,17TMPa

e o,=348MPa

e Fissuration peu préjudiciable

Le moment réduit x:

_ Mespa  97,06%x103
B pxd?xop.  30x362x14,17

Donc: g =0,902

= 0,176< y, = 0,392

La section d’acier :

A = Mtspz _  97,06%x103
S Bxdxos 0,902x36x348

On adopte : 3T14+3T14 et A, = 9,24cm?
v' En appuis :

= 8,59cm?

(Sp1) = Magp;=84,34 KN.m
(Sp2) = Magp=105,91KN.m

Ma,, 84,34
Ma 105,91

=0,80< 1,15 donc le calcul se fait sous (Spy)

sp2

Le moment réduit «:

Mg sp2 105,91x103
p=——Pt— = =0,192 < u, = 0,392
bxd?xop. 30%362x14,17
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Donc: 5 = 0,892

La section d’acier :

_ Mggpp _ 105,91x103
S Bxdxos 0,892x36x348

On adopte : 3T16+3T14 et A, = 10,65cm?

=9,48cm?2

Condition de non fragilité :

0,23XbXdXx 0,23X30X36%2,10
A = Jrzs = 1,30cm? /ml
min f 400

Agdoptée > Amin -vvveenne- Condition Vérifié.

b).Vérification de la Contrainte de cisaillement:

T, 106,02x10

v’ Contrainte tangente : 7, = = =0,98MPa
bxd 30x 36
v’ Contrainte tangente admissible :
7, =min(0,13 xf_, ; 5MPa) = 3,25MPa.
1, =0,98MPa < 1, =3,25MPa........ccco.......... (condition .\érifiée)

Il n'y a pas de reprise de cisaillement (les cadres seront perpendiculaires a la ligne moyenne

de la poutre).

c). Détermination du diametre des armatures transversales :

@t < min (h/35 ;b/10 ; ®l)
®t < min (11,43 ;30 ;14)

On adopte : Ot =8 mm

d). L.’espacement:

St Smin(O,9d;40cm)
=>  St<30cm

St < min (32,4; 40cm)

St < min (h/4;12®1;30cm)
St < min (10; 16,8;30cm)

Zone nodale : { => Donc:St=10cm

St < h/2

—>= N =
St < 20em Donc: St=15cm

Zone courante: {
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e).La section des armatures transversales :

At E N 7, —0,3k.f, . At S (0,98 - (0,3x1x21))35x115
bS, 7. 09(sina+cose) St 0,9x1x 235

=0,067cm........ @

k=1 (flexion simple et fissuration non préjudiciable)
fj=min (2,1; 3,3 MPa) = 2,1 MPa

0=90° = sina +cos o =1

Atx fe 0,98
* > max (T—“; 0,4 Mpa) = max (——; 0,4 Mpa) = 0,49 Mpa
bxs, 2 2
At} 049xb_049x30 _\hea e )
S ). fe 235
A, = 0,067S,

On prend le max (1) et (2) { Onprend S¢ = 15 cm
A, > 1,005 cm?

f). Entrainement des armatures:

Verification des contraintes d’adhérence '

T —
Tu Se-r-zo 9dﬂ‘n S TuSer:\Ifs. ft28

ys: coefficient de scellement ys=1,5pour H.A
T : Effort tranchant max T=106,02KN
n : Nombre des armatures longitudinaux tendus n=3

M : Périmetre d’armature tendu p=m¢ = 3,14 x1,4=4,396 cm

T 106,02x103
= = - =2,48 MP
Tuser 09.d.un  0,9x36x4,396x3x10> 8 MPa
Ty, ser=1,5%2,1=3,15Mpa
Ty ser=2,48Mpa S_ TUser=3,15MPa............... condition vérifiée

g).Ancrage des armatures tendues :

15 =0,6 ys? .ft,3=0,6(1,5)? 2,1=2,84Mpa
La longueur de scellement droit Is= @ fe/4t,

Avec @ : diamétre d’une barre
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Ls=1,4x400/ (4x2,84)=49,38cm

Cette longueur dépassée la largeur de la poutre « 30 cm » donc il faut courber les barres avec
unrayon :r=5,5®l =5,5x1,4=7,7cm

Calcul des crochets :

Crochets courants angle de 90°

L,=d—(c+@/2+r); Profondeur utile d = 36cm.
L Lo209rL,
1,87
e (28
p=taem: T
R

La lonqueur de recouvrement :

D’aprés le R.P.A 99 (version 2003), la longueur minimale de recouvrement est de 40 @ en
zone lla

®=12cm — =48 cm
®d=14cm — |=56cm
®=16cm — |=64cm

V1.4 Vérification des contraintes (ELS) :

M, r =97,06 KN.M A = 8,64 KN.m

a-position de ’axe neutre

by22-n.A (d-y)=0 <> 15y2+129,6y-4665,6=0=>y=13,84 cm

b-moment d’inertie:

I=by*/3+n.A (d-y)?= 9152,04 cm*

c- contrainte maximal dans le béton comprimée oy.:

Mser y = 97,06 x10°
I 9152,04

g

Gbc = Ky =

x13,84 =14,90 Mpa

o, =15 Mpa
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be =14,90< 0, =15Mpa ..ooovieiieiieie condition vérifiée.

Vérification de la fleche :

M max=97,06 KN.m, As=8,64cm?
Mo= (G+Q) I12/8= (6,28+1) x(5,20)?/8=24,61t.m (al’ELS)

h/L>1/16- % > 1—16 ...................... 0.07750,0625 ....ov\.. (Condition vérifiée).
40 97,06 . L e,

h/L>M,/10M, — 520 > Tox24.61 " """ 0,077>0,039................ (Condition vérifiée).
Afbd< 4,2/f, = 284 42 0,008<0,0105 Condition vérifié

s 2l = 35538 <700 , L0105, (Condition veérifiée).

Tableau V1.5 : Récapitulation du ferraillage des poutres principales
intermédiaires

Etages Position Moments de | As(calculé) | As (min) Choix As
calcul(KN.m)

Terrasse Apuis 105,91 9,48 6,00 3T16+3T14 | 10,65
Travées 97,06 8,59 3T14+3T14 | 9,24

6°€me Apuis 80,06 6,93 6,00 3T14+2T14 | 7,70

a

eme Travées 40,03 3,32 3T12 3,39

peme Apuis 93,61 8,25 6,00 3T14+3T14 | 9,24

a

RDC Travées 38,35 3,18 3T12 3,39

Tableau V1.6 : Récapitulation du ferraillage des poutres principales de rive :

Etages Position Moments de | As(calculé) | As (min) Choix As
calcul(KN.m)

Terrasse Apuis 46,05 3,34 6,00 3T12 3,39
Travées 23,02 1,64 3T12 3,39

6°me Apuis 104,97 9,37 6,00 3T14+3T16 | 10,65

a

geme Travées 23,93 1,95 3T12 3,39

1eme Apuis 86,02 7,50 6,00 3T14+2T14 | 7,70

a

RDC Travées 19,31 1,57 3T12 3,39
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Tableau V1.7 :Récapitulation du ferraillage des chainages intermédiaires

Etages Position Moments de | As(calculé) | As (min) Choix As
calcul(KN.m)

Terrasse Apuis 37,16 3,05 5,25 3T14 4,62
Travées 27,33 2,23 3T12 3,39

6€me Apuis 32,85 2,69 5,25 5T12 5,65

a

eme Travées 16,42 1,32 3T12 3,39

peme Apuis 23,75 1,93 5,25 3T12 3,39

a

RDC Travées 19,06 1,54 3T12 3,39

Tableau V1.8 :Récapitulation du ferraillage des chainages de rive

Etages Position Moments de | As(calculé) | As (min) Choix As
calcul(KN.m)

Terrasse Apuis 30,85 2,52 5,25 3T12 3,39
Travées 15,43 1,24 3T12 3,39

6°me Apuis 36,72 3,01 5,25 3T14 4,62

a

26eme Travées 18,36 1,48 3T12 3,39

1eme Apuis 14,42 1,16 5,25 3T12 3,39

a

RDC Travées 7,21 0,58 3T12 3,39

Tableau V1.9 : Ferraillage des poutres principales (30x40) cm?2 :

Niveau | Poutres intermédiaires Poutre de rive

Terrasse
/ 7 7 3T16+3T14 / Vi Vi 3T12
\ \ A\ 3T14+3T14 \ \ \ 3T12
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6eme 3T14+2T14 3T14+3T16
3 / / / / / /
) m E:U
\ \ \ 3T12 \\ \ \ 3T12
jeme 3T14+3T14 3T14+2T14
3 [ 7 [T 7
) E:U E:U
N N N 3T12 N X X 3T12
Tableau VI1.10 : Ferraillage des chainages (30x35) cm?
Niveau | Poutres intermédiaires Poutre de rive
Terrasse
[T 7 3T14 7 3T12
WA A 3T12 N\ \ 3T12
6°me 5T12 3T14
3 / / / / / /
) m [ﬂ
\ \ \ 3T12 \ \ \ 3T12
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1eme 3T12 3T12
3 Y —— Y ——
RDC
3T12
NN 3T12 L\

V1 .3.2. Ferraillage des poteaux :

a. 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
Combinaisons suivante :

-1** Genre : 1,35G+1,5Q =

{Nmax ; Mcorrespondant - Al

Nmin ) Mcorrespondant - AS

- 2°™ Genre : { 0,8G+E = {

G+ Q+E

Mmax ) Ncorrespondant - A6
Dans le calcul relatif aux « ELU », on introduit des ccefficients de sécurité(ys, 7p)
ys=1 = o, = 400 MPa.
e Pour situation accidentelle :
yb =115 = o0, = 18,48 MPa
ys = 1,15 = o, = 348MPa.

e Pour les autres cas :
yb =15 = o, = 14,17 MPa

b.Ferraillage exigé par R.P.A 99(version 2003) :

Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence droites et sans crochets

Le pourcentage minimal des aciers sur toute la longueur sera de 0,8% (zone I1a)

Le pourcentage maximal des aciers sur toute la longueur sera de 4% en zone courante, 6% en
zone de recouvrement.

Le diameétre minimal est de 12 mm

La longueur minimale de recouvrement est de 40 @ (zone lla)

194

—
| —



La distance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25cm en zone lla.
Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible a I’extérieur des zones nodales.

Le tableau suivant donne les sections min. et max. imposée par le R.P.A 99(version 2003) :

Types des poteaux Ain=0,8 %XxS A a1 =4%XS Anax2=6%XS
1% type (35x35) cm2 | 9,80 49,00 73,50
2°™ type (40x40) cm? | 12,80 64,00 96,00
3*™type (45x45) cm2 | 16,20 81,00 121,50

c.Verification spécifigue sous sollicitations normales (coffrage de poteau):

Avant de calculer le ferraillage il faut d’abord faire la vérification prescrite par le RPA 99,
dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitation d’ensemble dues

au séisme, 1’effort normal de compression est limité par la condition suivante :
V= Na <0,30....cciiiiiinnn RPA 99Vv2003, P50, §7.4.3

B¢ X fe2s
Avec :

N J L’effort normal de calcul s’exerce sur une section du béton.

B.: Section de poteau.
FeiLa résistance caractéristique du béton a 28 jours.

La Verification des poteaux sous sollicitations normales pour une combinaison sismique
(G+Q+1.2 EX) est représenté dans le tableau suivant :

Poteau N4[KN] B [cm?] fc28[MPa] v< 0,30 Observation
P1 174,06 (35x35) 25 0,0057 C.v
P2 511,95 (40x40) 25 0,0130 CV
P3 1138,19 (45x45) 25 0,0225 C.Vv

Tableau VI1.11:Vérification des poteaux sous sollicitation normales

Exemple de calcul :

Le tableau VI.12 : donne les sollicitations défavorables du premier genre, I’unité est de t.m

Etages Efforts Valeur en KN ; KN.m | T (KN)
(35x35)cm? N ax 834,52 65,62
M., 17,52
Noin 30,16
M., 3,15
M ax 68,89
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Nero 15,76
(40x40)cm2 N oo 1058,62 56,39

M., 21,85

N min 92,15

M., 3,69

Mopax 53,69

N omax 78,84
(45x45)cm2 N oo 1348,29 45,06

M, 16,53

Nomin 247,80

M., 16 12

Moox 61,89

N omax 19,32

VI.1. Calcul d’un poteau :
Un seul poteau de type 1 sera calculé en détail, les résultats des autres poteaux seront notés

dans un tableau.

Données :
e Largeur du poteau a = 35cm.
e hauteur de la section b = 35cm.
e Enrobage c=2,5cm.
e Hauteur utile des aciers tendus d = ht-c= 32,5 cm
e Contrainte des aciers utilises fe = 400 Mpa
e Contrainte du béton a 28 jours fc5=25 Mpa
e Contrainte limite de traction du béton ft,g=2,1Mpa.
e Fissuration peu préjudiciable

VI1.1.1Poteaux (35x35) cm2:

o Nyox=83452KN; Mo =17,52KN.M ..oovov (1)
o  Nyuu=30,16KN; M., =3,15KN.m................ )
o My, =6889KN; N, =1576KN.m............... 3)

a).Combinaison de1¢"¢ genre (1,35G+1.,50) :

Détermination du centre de pression (1) :
Nppax=834,52KN ; M., =17,52KN.m .............. (1)
e=M/N= 17,52/834,52=0,0210m

M, = u(d-% +6)=834,52(0,325-0,35/2+0,0210)=142,70 KN.m

Vérification si la section est surabondante:

{NuSO,Slfbc.b.h {Nu=834,52KN.m < 1406,02KN.m ....... Veérifiée

M, <M,.d (1-0,514Nu/b.d.f,. ) M, =142, 70KN.m < 204,19KN.m ... Vérifice
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Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas

Nécessaires (A;=0)

b).Combinaison de 2°™ genre (0,8G+E) :
Détermination du centre de pression (2) :

Nypin=30,16KN ; Mo = 3,15KN.M c.voveen. )
e=M/N= 3,15/30,16=0,1044m

M, :Nu(d-% +€)=30,16(0,325-0,35/2+0,1044)= 7,67KN.m

Vérification si la section est surabondante:

{Nu30,81fbc.b.h {Nu:30,16KN.m < 1833,68KN.m ......... Vérifiée
M, <M,.d (1-0,514Nu/b.d.f,. ) M,=7,67KN.m < 9,71KN.m ... Vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas

Nécessaires (A,=0)

¢).Combinaison de 2°™ genre (G+Q+1,2E):
Détermination du centre de pression (3) :

M0, =15,76 KN : N, = 68,89KN.m .............. 3)
e=M/N= 15,76/68,89 = 0,229m

M, = u(d-% +€)=15,76(0,325-0,35/2+0,229)= 5,97KN.m

Vérification si la section est surabondante:

{Nuso,Slfbc.b.h {Nu=15,76KN.m <1833,68 KN.m ......... Vérifiée
M, <M,.d (1-0,514Nu/b.d.f,. ) M,,=5,97KN.m < 15,68KN.m ... Vérifice

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas

Nécessaires (Az=0)
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V1.1.2.Poteaux (40x40) cm2:

o Npogy=1058,62 KN ; M., =21,85 KNt ..vovee .. (1)
o N,,=92,15KN; M, =369 KN.m................ )
o My, =53,69 KN: N, =78,84 KNm............... 3)

a)-Combinaison de1¢"¢ genre (1,35G+1,50) :
Détermination du centre de pression (1) :

Nyax= 1058,62KN ; M., =21,85KN.m .............. (1)
e=M/N= 21,85/1058,62=0,0206m

M, :Nu(d-% +6)=1058,62(0,375-0,40/2+0,0206)=207,07 KN.m

Vérification si la section est surabondante:

{Nu30,81fbc.b.h {Nu:1058,62KN.m < 1836,43KN.m .....VVérifiée
M, <M,,.d (1-0,514Nu/b.d.f, ) M,,=207,07KN.m < 295,35 KN.m ... Vérifiée
Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas

Nécessaires (A;=0)

b).Combinaison de 2°™ genre (0,8G+E) :
Détermination du centre de pression (2) :

Npin=92,15KN ; M, =3,69 KN.m .............. )
e=M/N= 3,69/92,15=0,0400m

M, :Nu(d-% +6)=92,15(0,375-0,40/2+0,0400)= 19,81KN.m

Vérification si la section est surabondante:

{Nuso,Blfbc.b.h {Nu:92,15KN.m < 2395,01KN.M ........ Vérifice
M, <M,.d (1-0,514Nu/b.d.f,. ) M,=19,81KN.m < 33,78 KN.m ... Vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas

Nécessaires (A,=0)
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¢).Combinaison de 2°™ genre (G+0Q+1,2E):
Détermination du centre de pression (3) :

My,0x=53,69 KN ; N, = 78,84KN.m .............. 3)
e=M/N= 53,69/78,84= 0,681m

M, :Nu(d-% +6)=78,84(0,375-0,40/2+0,681)= 67,49KN.m

Vérification si la section est surabondante:

{Nugo,Slfbc.b.h {Nu:78,84KN.m <2395,01 KN.m ......... Vérifiée
M, <M,.d (1-0,514Nu/b.d.f, ) M,,=67,49KN.m < 77,34KN.m ... Vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas

Nécessaires (A3=0)

V1.1.3.Poteaux (45x45) cm2:

o Nypoe=1384,29KN ; M, =16,53KN.m ..oovvoo.. (1)
o N,,;,;=247,80KN; M, , = 16,12KN.m................ )
o  Myg,=61,89KN; N, =19,32KN.M......veeeeenn. 3)

a)-Combinaison de1€" genre (1,35G+1,50) :

Détermination du centre de pression (1) :
Nppax=1384,29KN ; M_,, =16,53KN.m .............. (1)
e=M/N= 16,53/1384,29=0,0119m

M, :Nu(d-% +6)=1384,29(0,425-0,45/2+0,0119)= 293, 33KN.m

Vérification si la section est surabondante:

{Nugo,Slfbc.b.h {Nu=1384,29KN.m < 2324,23KN.m .....Vérifiée

M, <M, .d (1-0,514Nu/b.d.fp. )
....... Vérifiée

M,,=293,33KN.m < 433,64 KN.m

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas

Nécessaires (A;=0)
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b).Combinaison de 2°™ genre (0,8G+E) :
Détermination du centre de pression (2) :

Nppin= 247,80KN : M,,, =16,12 KN.m .............. )
e=M/N= 16,12/247,80=0,065m

M, :Nu(d-% +6)=247,80(0,425-0,45/2+0,065)= 65,67KN.m

Vérification si la section est surabondante:

{Nuso,Slfbc.b.h {Nu:247,80KN.m < 3031,18KN.m .......\Vérifiée
M, <M,,.d (1-0,514Nu/b.d.f,. ) M,,=65,67KN.m < 100,36 KN.m ... Vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas

Nécessaires (A,=0)

¢).Combinaison de 2°™ genre (G+Q+1,2E):
Détermination du centre de pression (3) :

M= 19,32KN ; N, =61,89KN.m .............. 3)
e=M/N= 19,32/61,89 = 0,312m

M, :Nu(d-% +6)=19,32(0,425-0,45/2+0,312) =9,89 KN.m

Vérification si la section est surabondante:

{Nuso,Slfbc.b.h {Nu:19,32KN.m <3031,18 KN.m ........ Vérifiee
M, <M,.d (1-0,514Nu/b.d.f,. ) M,=9,89KN.m < 9,98KN.m ...Vérifice

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas

Nécessaires (Az=0)
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V1.2.Les vérifications :

a).Veérification de la contrainte de cisaillement : « le poteau le plus sollicité (45x45) cm?2 »

Tnax=45,06KN
Contrainte tangente : 7,,=T/ (bxd)=45,06x103/ (450x425)=0,235Mpa
Contrainte tangente admissible : tu=min (0,13 fs ; 5Mpa)=3,25Mpa.

U =0,235 < tu=3,25Mpa............. condition Vérifiée
Il n'y' & pas de risque de cisaillement.

b).Calcul des armatures transversales :

b.1)-Diamétre des armatures transversales :

ot = Dl/3
Ot =16/3
dt =8 mm

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a l'aide de la formule:

At p,.V,

St h.f

e

e 'V, : Effort tranchant de calcul
e h; : hauteur totale de la section brute
o f. : Contrainte limite élastique de I'acier d'armature transversale. f =400 Mpa.

e St Espacement des armatures transversales.
e p,: Coefficient correcteur (tient compte de la rupture ).
* p=25 Si I’élancement géométrique Ag = 5

. pa=3.75 Si I’¢élancement géométrique Ay < 5.

b.2)- Calcul de ’espacement :

D’aprés le R.P.A 99 (version2003) on a :
-En zone nodale : S; <min (10 @ ; 15cm) = 15cm  Soit S;= 10cm.

-En zone courante : St < 15 @, = 24cm Soit S;= 15cm.
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b.3)- Calcul de I’élancement géométrique A, :

A =L¢/b
Avec: Ls : Longueur de flambement du poteau.
b : Dimension de la section droite du poteau.
L¢=0,7 Lo

_0,7xly __ 0,7%4,20
97 045 045

=6,53

Ag=653>5 = p,=25 (d'aprésle RPA.99 "Art 7.4.2.2").

S.p.-V, 15x2,5x45,06
h,.f, 45x 235

donc : At =

=0,16 cn?

c- Quantité d’armatures transversales minimales :

A+ /St.b : En % est donnée comme suit :
Ag=653>5: 0,3%
Alors {Zone nodale : A{=0,003x10x45 = 1,35cm 2

Zone courante : At = 0,003x15x45 = 2,025cm?

{ A=8¢ 8= 4,02 cm2/ml
Le choix : Si=15c¢cm

- Vérification de la section minimale d’armatures :
d- Vérification de 1 t le d’ t transversales

A f
ﬁ > rnax(ru ;0,4MPa): 0,4Mpa
"t

_ 045ph _ 0,4x15x45

¢ > = 0,675 cm2< 4,02cm?.............. Condition vérifiée
fe 400

e- 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. Les longueurs a prendre en compte pour chaque barre sont données
dans la figure suivante:

202

—
| —



{h'=Max(he/6;b;h;GOcm):Max(420/6;45;45;60):700m

L'=2.h =2.45=90cm

L'=90cm L'=90cm

A

v

I45cm

h'=70cm

Figure : VI- 1 :géométrie de La zone nodale.

Tableau VI1.13 : Sollicitations des Poteaux non liés aux voiles de contreventement

Etages Efforts Valeuren | Ascalcul | Asmin Choix As (cm?)
KN ; KN.m | (cm?) (cm?2)
(35x35)cm? N oax 834,52 0,00 9,8 8T14 12,32
M., 17,52 0,00
N nin 30,16 0,00
M., 3,15 0,00
M pax 68,89 0,00
Ncro 15,76 0,00
(40x40)cm? N oax 1058,62 0,00 12,80 4T16 20,36
M., 21,85 0,00 +
N, | 9215 0,00 8714
M., 3,69 0,00
M ppax 53,69 0,00
N nax 78,84 0,00
(45x45)cm? N nax 1348,29 0,00 16,20 12716 24,13
M., 16,53 0,00
N oin 247,80 0,00
M., 16 ,12 0,00
M ppax 61,89 0,00
N onax 19,32 0,00
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Tableau VI. 14: Ferraillages des poteaux :

Niveau

Poteaux intermédiaires

5€™me 3 6°™€ étage

(35x35) cm?

/ 7 7 8T14

cader¢8

g4.eme étage / 7 12T16
a
3eme
(40X40) cm? > 8T14

L/ cader$8
2¢€™Me étage
a 7 7 7 12T16
1eme
RDC
(45x45) cm?

L/ caderd8
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Chapitre VII :
Etude des voiles



VIl : ETUDE DES VOILES:

VIl .1-Introduction :

Le voile est un élément structural de contreventement soumis a des forces verticales et
horizontales. Donc le ferraillage des voiles consiste a déterminer les armatures en flexion
composée sous ’action des sollicitations verticales dues aux charges permanentes (G) et aux
surcharges d’exploitation (Q), ainsi sous I’action des sollicitations dues aux séismes.

On utilise les voiles dans tous les batiments quelle que soit leurs destination (d'habitations, de

bureaux, scolaires, hospitaliers, industriels,...)

VIl .2.Le systeme de contreventement :

Les systemes de contreventement représentent la partie de la structure qui doit reprendre les
forces horizontales dues au vent "action climatique" ou aux séismes (action géologique).

Dans notre construction, le systéeme de contreventement est mixte (voile - portique) ; ce
systeme de contreventement est conseillé en zone sismiques car il a une capacité de résistance
satisfaisante.

Mais ce systéeme structural est en fait un mélange de deux types de structures qui obéissent a
des lois de comportement différentes.de Il'interaction portique — voiles, naissent des forces qui
peuvent changer de sens aux niveaux les plus hauts et ceci s'explique par le fait qu'a ces
niveaux les portiques bloquent les voiles dans leurs déplacement .Par conséquent une

attention particuliére doit étre observée pour ce type de structure:

a) Conception :

- Il faut que les voiles soient placés de telle sorte qu'il n'y ait pas d'excentricité (TORSION)
- Les voiles ne doivent pas étre trop €loignés (flexibilité du plancher)

- L'emplacement des voiles ne doit pas déséquilibrer la structure (il faut que les rigidités dans
les deux directions soient tres proches).

b) Calcul :

Dans les calculs, on doit considérer un modele comprenant I'ensemble des eléments
Structuraux (portique-voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois de

Comportement de chaque type de structure.

c. Le principe de calcul :

L’étude des voiles consiste a les considérer comme des consoles encastrées a la base

Solliciteées par un moment fléchissant (Mx, My), un effort normal (N), et un effort tranchant
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(T) suivant le cas le plus défavorable selon les combinaisons suivantes :
1) ELU et ELS
2) G+QzE (Vérification du béton).

3) 0,8G £ E (vérification de la stabilité).
Le calcul des armatures sera fait a la flexion composée (M, N, T), par la méthode de
Contraintes et vérifié conformément au reglement RPA 99/2003.
Le ferraillage est composé des armatures suivantes :

e Armatures verticales.
e Armatures horizontales (paralléles aux faces des murs)
e Armatures transversales (poteaux et raidisseurs).

VIl .3.La méthode de calcul :

On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la R.D.M) :

N . MV 0,85.fc

6,=—*+——<0=
A 1,15

=18,48 MPa
Avec : N : effort normal appliqué.
M : moment fléchissant appliqué.
A : section du voile.
V : distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée.
I : moment d'inertie.
On distingue 3 cas :
Premier cas :
Si: (o1 etoy) >0 = lasection du voile est entierement comprimée " pas de zone tendue "
La zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99 (version 2003)
Anin=0,15.a.L

Deuxieme cas :

Si: (o1 et 02)< 0 = la section du voile est entierement tendue " pas de zone comprimée™
On calcul le volume des contraintes de traction, d’ou la section des armatures verticales :
Av = Ft/ fe ; on compare Av par la section minimale exigée par le R.P.A 99 (version 2003).
-Si: AV < Anin=0,15 % a.L, on ferraille avec la section minimale.

-Si : Av > A min, On ferraille avec Av.
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Troisiéme cas :

Si : (o7 et o) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc on

calcul le volume des contraintes pour la zone tendue.

VIl .3.1. Armatures verticales :

IIs sont disposés 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 syméetriqguement 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

VI1I .3.2. Armatures horizontales :

Les armatures horizontales paralleles aux faces du mur sont distribuées d'une facon
uniforme sur la totalité de la longueur du mur ou de I'élément de mur limité par des
ouvertures ; les barres horizontales doivent étre dispose vers l'extérieure.

Le pourcentage minimum d'armatures horizontales donné comme suit :
- globalement dans la section du voile 0,15%

- En zone courante 0,10 %

V11 .3.3 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 diamétre inférieure ou égal
a 12 mm Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec un espacement au
plus égal a 15 fois le diamétre des aciers verticaux.

Les armatures transversales peuvent étre des épingles de diamétre 6 mm lorsque les barres

longitudinales ont un diamétre inférieure ou égal a 20 mm, et de 8 mm dans le cas contraire.

V11 .4) ferraillage des voiles :

VIl .4.1 Exemple de calcul (VVoile intermédiaire) :

VIl .4.2-Détermination des contraintes :

Combinaison :(G+Q *E) :

A =1,075m?2 0.45m
| =0,63m* « 020m —
V=190m Q Io,45m
N = 2253,14 KN | 3,80 m L]

& »
< >

Figure VI1.1. Schéma adu voile + poteaux.
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M = 3370,02 KN.m

T=42,21 KN
N MV
o, =—+—0
A |
-3 -3
o, = 2253,14x10 N 3370,02x1,90x10 —12.26 MPa
1,075 0,63
N MV
O, =————"—
A I
-3 -3
5, = 2253,14x10° 3370,02x1,90x10 _ 8,08 MPa
1,075 0,63

Ona: (o, et ag,) de signes différents, la section du voile est partiellement comprimée, donc on

calcul le volume des contraintes pour la zone tendue.

VII. 4.3-Calcul de la longueur tendue :

- ||
|oz|+|o2]

8,08
>X=——"——-x380=
12,26+8,08

= X=1,51m
VII. 4.4- Effort de traction :

F =|0,| xo x5 = 8,08x10°x0,2x=2= = 1220080 N
220080
4,=2=1 x1072 = 30,50 cm?
O 400

Pour un meétre de longueur on a:

_30,50x100

o= =15,05cm?/ml
202,7

Selon le R.P.A 99 (version 2003) : Le long des joints de reprise de coulage, I'effort tranchant

doit étre pris par les aciers de

: - . v
Couture dont la section doit étre calculée avec la formule : 4,; =1.1x—

e

Cette quantité doit s'ajouter a la section d'aciers tendus nécessaires pour équilibrer les efforts

de traction dus aux moments de renversement.

1,4XV 1,4X42,21X10

Ay =1 1><— =1.1x =1,1x—————=1,48cm?
400

e

Soit la section par un métre linéaire :
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1,48%X100
v] 285

= 0,52 cm?/ml

Donc la section d’armature qu’on doit tenu en compte

A,=15,05+0,52 cm?/ml

V1. 4.5-Pourcentage minimal d’armature :

D'aprés le R.P.A 99 (version 2003) Le pourcentage minimum des armatures verticales sur
toute la zone tendue est de 0,20%.

A min =0,20%.a.Ly

Apmin = 0,0020x20 x202,7=8,10 cm?

On calcule le ferraillage pour une bande de 1 métre (L =1 m)

Apmin = —8'12%21700 = 4,00 cm?/ml

VIl .5.a.Le diamétre : D<1/10xa (mm)
D< (1/10).200
D<20 mm

Onadopte: D=12mm

VIl 5.b L’espacement :
-Selon le BAEL 91, 0n a:

St<min {2.a, 33 cm}

St<min {40,33cm} = St<33CM i 1)
- Selon le R.P.A 99 (version 2003) on a :

St<min {1,5xa; 30 cm}

St<min {30,30cm} = St<30CM ioivieieiieeee, @)

Donc : St< min {StgagL ; Strp.age}

St<30cm
On adopte un espacement de 20 cm

Le choix de la section des armatures verticales est 2(6 T 14) = 18,47 cm?/ml

VII .4.6 -Veérification de la contrainte de cisaillement z; :

, . 4
On calcul la contrainte de cisaillement 7, =-—
oxd

Avec:V =14 x Vi catcut

I}, : L’effort tranchant de calcul majore de 40%
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b, : Epaisseur du voile
d : hauteur utile, d = 0,9h

h : hauteur totale de la section brute
Il faut vérifier la condition suivante : 7,<7,=0,2f. ,g

~ 1,4x42,21x10

T, = = 0,086 Mpa
20x380x0,9

Tp = 0,086 MPa < 7,= 0,2x25=5MPa ............... condition vérifiée.

Donc pas de risque de cisaillement

VI 4.7- Calcul des armatures horizontales :

La section A; des armatures d’ames est donnée par la relation suivante :

At > Tu _0'3ftj.K

bOxST 0-8-fe.(cos a+sina)

K =1+22%/5 £ flexion composée ou N>0(compression), B : section du béton

c28

3x(2253,14%x103/20%x405x10%
K = 14 3¢ 25/ =133

A 0,081-0.3%x2,1x1,33)X20
Donc => ( _)
St 0,8%435x%(c0s 90+sin 90)

=0,0435cm

D’ autre part le RPA 99 prévoit un pourcentage minimum de ferraillage qui est de I’ordre de :
0,15% de la section du voile considérée si : 7,< 0,025fc28.

0,25% de la section du voile considérée si : t;, > 0,025fc28

7,=0.081 MPa < 0.025f, ,5 =0,625 MPa = A,= 0,0015(bxS) =3,00 cm? /ml

Soit 4T12/ml de hauteur (As=4,52cm2) avec un espacement de 25cm

% = % =0.226cm > 0,0435 cMucevvveneeeeiieeeiinn, condition Vérifié.
t
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V11 .5.Disposition des armatures :

VIl .5.1-armatures transversales :

D'aprés le D.T.R.-B.C.-2,42 (régles de conception et de calcul des parois et mur en béton
banché et le BAEL 91, dans le cas ou le diametre des aciers verticaux est inférieur ou egal a
12 mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison d'une densité de 4/m2 au moins ; on
prend donc 4¢ 6 par m?.

Les deux nappes d'armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au metre carre.

Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers I'extérieur

2(6T14)

E—!—.ﬁ—o—.—o—o—p—q +
a=20 cm
[ ) o o ® O o Q_L_.I v

loeT14)

FIGURE.VII1.2 : Disposition des armatures verticales des vorles
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Chapitre VIII :
Etude de linfrastructure



VIl 1. Introduction :

On appelle fondations, la base de I’ouvrage qui se trouve en contacte directe avec le terrain
d’assise et qui a pour role de transmettre a celui-ci toutes les charges et les surcharges
supportées par cet ouvrage.
Les fondations doivent assurées deux fonctions essentiellement :
e reprendre les charges et les surcharges supporté par la structure.
e transmettre ces charges et surcharges au sol dans des bonnes conditions, de facon a
assurer la stabilité de I’ouvrage.
Les fondations doivent étre en équilibre sous :
> les sollicitations dues a la superstructure.
> les sollicitations dues au sol.

Le calcul des fondations se fait comme suit.

1- Dimensionnement a I’E.L.S : G+Q

2- Ferraillage aI’E.L.U: 1,35G+1,5Q

e - . . (Gx0,8E

3- Vérification de la stabilité et des contraintes a I'état accidentel : {G +Q+E
Le choix du type de fondation dépend du :
Type d’ouvrage construire.
La nature et I’homogénéité.
La capacité portance de terrain de fondation.
La charge totale transmise au sol.
La raison économique.

La facilité de réalisation

VVVYYYV

a. Choix du type de fondation :

Le cas le plus souvent pour les batiments elevés la transmission des charge au sol est. assurer
Par des radiers généraux d’ou les semelles isolées et sSemelles filantes non admit méme les
Semelles filantes croisées a cause du chevauchement de ces éléments de genre unique ou
Combine ce qu’il nous conduit de parcourir au radier générale
[b-Définition :

Le radier est une surface d'appui pleine et continue (dalles, nervures et poutres

Débordante de I'emprise de lI'ouvrage, elle permet une répartition uniforme des charges tout en
Tout en limitant la contrainte effective sur le sol
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Dalle du radier

Fiqure : VIII1.1: Radier general

c. Calcul du radier :

Les radiers sont des semelles de tres grandes dimensions supportant toute la construction.

Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité (Réaction de sol =
poids total de la structure).

Le ferraillage d’un radier est particulier, les aciers tendus se situent en partie haute de la dalle,
les point d’appuis deviennent les murs, les longrines de redressement (situées au droit des

ouvertures) et les longrines.

D. Pré dimensionnement du radier :

e Combinaison d’actions :
E.L.U: N, =1,35Gt+1,5Qt =3169,161t
E.L.S: Nger = Gy + Qr =2315,410t

e Surface du radier :

sol

. , . N
La surface du radier est donnée par la formule suivante : S <o

N = Ngr = 2315,410 t.
S > N/og,1=2315,410/2%10 =115,7705 m>.
On prend un débord de 50 cm de chaque coté dans les deux directions ce qui hous donne une

surface d’assise S ragier = 290,95m2,
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e Calcul de ’épaisseur du radier :

L’épaisseur nécessaire du radier sera déterminée a partir des conditions suivantes :
1°" condition :

t, =V, /bd <0,06f,,.

V, : Effort tranchant ultime : V, = Q.L/2

L : Longueur maximal d’une bande 1m ; L = 5,00 m
Qu=Nu/S=3169,161/290,95 = 10,89 t/m2.

Par ml: Q,=10,89.1ml =10,89 t/ml.
V,=10,89.5,00/2=27,225t

Vo 20,06f,,=d> v
bd 0,06f ,,.b

-2
4> 27,225x10
0,06 x25x1

2éme

=0,182m

condition :

20,00 <d < 25,00 cm
h=d+c=2500+5=30cm ; onprend :h =35cm ;d =30cm

VIII. 2. Détermination de la hauteur de la poutre de libage :

Pour pouvoir assimiler le calcul du radier a un plancher infiniment rigide, la hauteur de la
poutre de libage doit vérifier la condition suivante :

L/9<h<L/6 =5555cm<h<8333cm

Onprend:d=72cm;h=80cm;b=40cm.

.a. Vérification des contraintes :

En tenant compte du poids propre du radier et de la poutre :
Gradier :Yb[hr ><Sr + hp Xbp ><Zl—i]
G i = 2,5 [0.35%290.95+0.45x 0.45% 78.04] = 294.089 t

E.LS:N,, =294.089+2315.41=2609.50 t.

N, _ 2609.50
S 290.95

=8.96 t/m? <15t/mP............... condition verifiée.

radier




b. inerties du radier :

|, 43664,23 m*

|, =61727,63m"
La longueur élastique :
La longueur élastique de la poutre est donnée par :

L :4@
* VKb

Avec : | : Inertie de la poutre : | =bh®/12 =0.4x(0.8)’/12 =0.017cm*.

E : module d’¢lasticité du béton, E =3216420 t/m>.

b : largeur de la poutre b=0.4m.
K : coefficient du raideur de sol k = 500 t/m?®,

L - i/4><3216420><0.017 _ 364m
500x0.4

L . =5.00m< E.Le =571 Mo condition verifiée.

L max : 1a longueur maximale entre nues des poteaux.
Donc la poutre de libage se calcule, comme une poutre continue (nervure) soumise

a la réaction du sol (répartition linéaire).

c. Evaluation des charges pour le calcul du radier
-Poids unitaire du radier
Cpig =Y XN =25x0.35=0.875t/n?.
O = Nser/Sr=2315,410/290,95=7.95
=6, —0,y =7.95-0.875="7.075.t/2.

Donc la charge en « m2» a prendre en compte dans le calcul du ferraillage du

radier est :
q =7,075 t/m2,

'
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VII11.3. Ferraillage du radier

a. Ferraillage des dalles

Soit une dalle reposant sur 4 cotes de dimensions entre nus des appuis Ly et Ly avec
Lx<Ly.
Pour le ferraillage des dalles on a deux cas :
> 1% cas:
Si ta=L,/L, 204 Ladalle portante suivant les deux directions.
Les moments sont données par :
Mg =M, QL% 3 My, =1, M.

*Moment en travée :

M{=0,85Mg....covvvvvvnnnn... panneau de rive.

M{=0,75Mqg.....cceeeee... panneau intermédiaire.

Ma=0,35Mg...cvvvnnnn.. appuis de rive.
Ma=05Mg...unnnna. appuis intermédiaire.
> 2°™ cas

Sit a=1/L,<04 La dalle se calcule comme une poutre continue dans les sens

de la petite portée.
Pour notre cas, on prend le panneau le plus défavorable (le plus grand).

Exemple de calcul
a=1/ Ly =335/455=0.74>0/4

La dalle porte dans les deux sens. —_— —
a=0,74=u, =0,0466;, =0,4938 - P

MOX :uquZy 455
— 2 _ )
M,, =0,0633x7.075x% (4.55)> = 9,27 tm 2 4e 5 00
MOy = l"ly'MOX <
M,, =0,4938x9,27 = 4,58t.m

] 3.80 o

i »
<% |

Figure VII1.2 : dalle reposé sur 4 cotés
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En travée
Sens X :
M, =0,85M, =0,85x9,27 =7,87 tm
M 4
u o 180T 665 203022 A= 0

" bde.f,,  100.(30)2.14,17
1 =0,062—22 5 3 — 0,968

M 7,87x10°
Bd.c,  0,986x30x348

=7,65 cne.

On adopte : 5T14/ ml; A =7.70 cm?’ml ; S;= 20 cm
> Sensy:

My= 0,85x4,58 = 3,89 t.m

i=0,031;4 =0,9845

A =3,78cn?

On adopte 4T14/ml ,A=6,16 cm?ml, S;=25cm

En appuis
> Sensx:
Max ==0,5 Mgk = 0,5%9,27 = 4,64 t.m
pn=0,036; 4 =0,982
A =453cn?
On adopte :  4T14/ml ; A =6.16 cm®ml ; S;= 25 cm
e Sensy:
May= 0,50 Moy = 0,5x4,58= 2,29 t.m
n=0,018; 4 =0,991
A =2,21cn?

On adopte  4T12/ml, A = 4,52 cm*ml, St =25 cm
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b. Ferraillage des poutres de libages

Le rapport o= LX/Ly >0,4 pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges

transmises par chaque panneau se subdivise en deux charges trapézoidales et deux charges
triangulaires pour le calcul du ferraillage on prend le cas le plus défavorable dans chaque

sens et on considere des travées isostatiques.

2,175 02 217%
e Sens transversal (y)
L max = 5,00m 2’17$ : Y Y VY VY :
i A A A :
a 2.17% ; :
4 | 45 |
VVVVVVYVYVYVYYVYY i i
| 4,55 | i |
i 4.55 i
T :

Figure VII1.3 : poutre de libage sens transversal

a. Détermination des chargements

Poids propre p, :  Pp=y.h.b=2,5x 0.8x0, 4= 0.80 t/m

o= 7.95t/ml

-Calcul de qu:
Qu=0,,4 — P,=7.95-0.80=7.15 t/ml

-Calcul de g":

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.
Lx,” Lx,’
q=al1- = X+ 1- =2 |1x,
2 3.Ly, 3.Ly,

Avec: Lx;=3,80m
Ly; =5,00 m
Lx, =4.50 m
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g =7.15 t/m2

Donc :

2 3x5? 3x5?
q.L> 2272x(5)°
=TT
b. Calcul du ferraillage :
En travée :
M, =085xM, =0,85x7100=60,35t.m, b=40cm, h=80cm, d=0,9.h=72cm
M, 60,35x10*
bd?o, 40x(72)2x14,17
' B =0,8865
M 60.35x10°
Pxdxog 0,8865x72x348
2lits 4T16
2lits 4T14 donc A= 28,04cm’

2 2
g 715 Kl_ 380 Jx3,80+[1— 45 }4.5} _ 2272t

M, =71,00tm

=0.205<H,=0,392 > A'=0

H

A= =27.17 cn?

on adopte :{

En appuis :
e Appuis intermédiaires
M, = 0,5M, = 0,5x71,00= 35,5 t.m
K =0.120< =0,392= (A'=0) ; B=0,936 ; As=15,14 cm?

Uit4T16

On adopte: {1|it4T16 donc A =16.08cm?

e Appuis de rive
M,=0,2.M=0,2x71,00= 14,2 t.m
u=0,048 < =0,392 = (A'=0); £ =0,975 ; As=5,81cm?

Uit4T14
On adopte:
donc —> A =6,16cm?
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° Seng1 longitudinal (x)

\ 4

A 4

VVVVVYVYVYY

3.35m

:

1.%

Figure VII11.4 : poutre de libage sens longitudinal

Calculde g’ :

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.

q':éqj—xl

Tel que : g =7,15 t/m?
L max =3,35m
q' =15,97 t/m

1 2
M =q';‘ ~2240 tm

0

e Calcul du ferraillage :

lits 4T16

En travée : On adopte ,
donc A= 8,04cm

o o 1it4T14
En appuis intermédiaire : On adopte :

donc A=6.16cm?
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_ _ Uit 4T12 fil
Appuis de rive : On adopte : donc A=452cm?

4 T16+4T14

4T16+4T16

4T14

4T16 / /

4T14 //

en travee En appuis intermédiaire

4T14 w

e

4T12 /777

En appuis de rive

Figure.VII1.5 :Ferraillage du libage

VI11.4. Armature de peau
Selon le BAEL 91 la hauteur de I'ame de la poutre : h;> 2 (80 - 0,1 fe) =80 cm. Dans

notre cas h,=80 cm (vérifiée), donc notre poutre est d’une hauteur importante, dans ce cas il

devient nécessaire d'ajouter des armatures supplémentaires sur les parois de la poutre
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(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 obligatoires lorsque la fissuration
est préjudiciable ou trés préjudiciable, mais il semble tres recommandable d'en prévoir
également lorsque la fissuration peu préjudiciable; leur section est d'au moins 3 cm?2 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 (hx by ) =(0.8x0.4) m2,0ona:

Asp =3x2 (bgth) [cm?]

Asp =3x2 (0.4 +0.8) = 7.2cm?

On adopte 4T16 ; A =8.03 cm2.

Contrainte de cisaillement

T =3384t
T 3,384

max

YT hd T 040x0.72x100

=0,12 MPa.

T4 =min (0,10f ,, ;4MPa) = 2,50MPa.
1, =0.14 MPa <1y =2,50 MPa....ccc..comurrrrrnnne.. condition Vérifiée.

h=80 *>< 4T16

Figure VIII1.6 : Les armatures de peau
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Conclusion

En fin de ce modeste travail qui présente I'étude d'une tour en (R+6) a usage
d'habitation et bureaux et commerciaux constituée d'une structure mixte (portique-voile), nous
avons persuadés que ce systeme de contreventement mixte conformément aux réglements
technique en vigueurs est tres conseillé en zone sismique, parce qu'il représente une capacité

de résistance satisfaisante.

Comme a travers de cette étude, nous avons pu assimiler nous différentes
connaissance dans Le domaine de calcul des batiments qui nécessite l'utilisation de 1’outil
informatique qui permettant de réduire le temps et facilité I'analyse et le dessin des structures
(SAP 2000, AUTO-CAD), en tenons compte de la sécurité et la résistance structurale ; de la

conception et conception et I'exécution, sans oublier le c6té économique.

Nous espérons que ce travail sera un point de départ pour d'autres projets dans notre

vie professionnelle et qu'il sera un guide pour les futures promotions.
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