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Résumé

Ce projet présent une ¢tude détaillée d’un batiment a usage d’habitation et
commercial constitué¢ d'un sous-sol et d'un Réez de chaussée plus (10) étages, implanté a
la wilaya d’ORAN. Cette région est classée en zone sismique Ila selon le RPA99 version
2003.

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

La premiére 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,
acrotere, balcon, ascenseur, et dalle pleine).

L'é¢tude dynamique de la structure a été entamée dans la troisieme partie par logiciel
SAP2000 afin de détermmer les différentes sollicitations dues aux chargements (charges
permanentes, d'exploitation et charge sismique).

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

Mots clés: étude d’un batiment, Béton armé, Zone sismique (Ila)

Abstract

This project presents a detailed study of a building used for residential and
commercial consists of a basement and a ground floor addition (10) floors, located i the
wilaya of Oran. This region is classified as seismic zone Ila 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 project with a presentation 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 SAP2000 to
determine the various stresses due to loads (permanent loads, operational and seismic
loading).

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

Key words: study of a building, Building, Reinforced concrete, seismic zone Ila.
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Notation Principale

G Charge permanente,
0 Charge d'exploitation.
Qo0 Charge d'exploitation auniveau de terrasse.
Ou Charge uniformément repartie 8 L.E.L.U.R
Os Charge uniformément repartie a .L.E.L.S.
R Réaction au niveau d’appuis.
T Effort tranchant.
Te Effort tranchant droit.
Tw Effort tranchant gauche.
Mo Moment isostatique.
Mt Moment en travée.
Ma Moment sur appuis
Nu Effort normal sollicitant les poteaux E.L.U
NG Effort normal correspondant a la charge permanente
Ngq Effort normal correspondront a la charge d'exploitation.
ht Hauteur total.
a Une dimension en général longitudinal.
he Hauteur d'étage.
If Longueur de flambement.
ho I'épaisseur de la nervure.
b0 Largueur de la nervure.
Li;L;, la distance entre les appuis "la portée entre nus"
Lx Espacement entre les poutres secondaire "poutrelle" « petit porté»
Ly Espacement entre les poutres principales "grand portée»
Ls Longueur de scellement
e Centre de pression "excentricité "
g largueur de marche
H Hauteur de marche
ep I'épaisseur de paillasse
ev I'épaisseur de palier
heq Hauteur équivalent
i Rayon de giration
1 Moment d'inertie ou "quadratique"
10 Moment d'inertie de la section homogene
V Distance entre l'axe neutre et fibre plus tendus
V' Distance entre 'axe neutre et fibre plus comprimée
fe Contrainte des aciers utilisée "limite d'élasticité»
fcj Resistance caractéristique a la compression
feas Résistance caractéristique a la compression du béton a 28 jours
ftos Resistance caractéristique a la traction du béton a 28 jours
u Moment réduit
A élancement
n Coefficient de fissuration
n Coefficient d'équivalence "acier-béton" n =15
ul Moment réduit limite
) Coefficient de poison.
Br Section réduit.
As Section d'acier.
E Module d’¢lasticité longitudinale.
E, Module de déformation longitudinale du béton.
ux Coefficient correspondant a E.L.U ou E.L.S sens Lx.

ny Coefficient correspondant a E.L.U ou E.L.S sens Ly.




Os Contrainte de traction de I'acier.
Os Contrainte limite des aciers tendus a L’E.U.S.
T Contrainte d’adhérence limite.
O Contrainte limite du béton comprimé a L’EL.S.
Ere Raccourcissement relatif maximal du béton comprimé.
Es Allongement relatif des aciers tendus.
Esc Raccourcissement relatif des aciers comprimé.
Eq Allongement relatif des aciers tendus lorsque leur contrainte atteint la résistance de calcul f£. /7y
E; Module de déformation instantanée (E; a ’age de j jours).
E, Module de déformation différée (E,; pour chargement apphqué a ’age de j jours).
AN Axe neutre.

As

Armatures supérieures.

A

Section d’un cours d’armatures transversales.

E.L.S Etat Limite de service.
E.LU Etat Limite ultime.

A prin Armature principal.

A rep Armature de répartition.

Amax’ Amin

Section d’acier maximale Et minimale.

4

Diametre d’une barre longitudinale.

Diamétre d’une barre transversale.

VsV Coefficient de sécurité.

Q a Largeur utile de la bielle.
2

Afs Section d'armature en flexion simple
Afec Section d'armature en flexion composée

Inertie massique.

Inertie du plancher suivant I'axe x

Inertie du plancher suivant l'axe y

Coordonnées du centre de gravité.

Poids de chaque niveau.

Masse sismique qui égal au rapport w/g

Accélération de pesanteur.

Coefficient de participation modale.

Force sismique total appliqué dans le deux direction a la base.

Facteur d'amplification moyen de sol.

Facteur de qualité.

Poids de Ia structure.

Coefficient de comportement global.

T1, T2 Période caractéristique associées a la catégorie du site
n Facteur de correction d'amortissement.
4 Pourcentage d'amortissement critique en fonction du matériau.
hx Hauteur total du batiment.
Cr Coefficient en fonction du systéme ce contreventement et du type de remplissage.
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Chapitre 1 Présentation de ’ouvrage et hypothéses de calcul

|.1.Introduction :

La stabilit¢ de ouvrage est en fonction de la résistance des différentes €léments structuraux
(poteaux ,poutres ,voiles ..) aux différents sollicitations (compression ,flexion ...) dont la
résistance de ces éléments est en fonction du type des matériaux utilises et de leurs

dimensions et caractéristique .donc pour le calcul des éléments constituants un ouvrage , on se
base sur des reglements et des méthodes connues (BAEL91 ,RPA99modifie en 2003) qui
s’appuie sur la connaissance des matériaux (béton et acier ) et le dimensionnement et

ferraillage des éléments résistantes de la structure .

|.2.Présentation de ’ouvrage :

Le projet que nous avons en train d’étudier consiste a un batiment a usage commerciale et
d’habitation, composé de sous-sol, et Réez de chaussée plus 10 étages, implanté a ORAN, Qui
est une Zone de moyenne sismicit¢ zone lia d’apres les régles parasismiques algériennes

(RPA 99 version 2003).

Le sous-sol a été utilisé comme parking, RDC pour vocation commercial (magasins), les

autres étages sont des logements d’habitation.

1.3.Caractéristiques géométriques:

Langueur totale dubatiment ..............................L. 29m
Largeur totale dubatiment............................... 22.55m
Hauteur totale dubatiment...............ccovevienii. ... 37,4m
Hauteur dusous-Sol............ccoviiiiiiiiiiine, 2.72m
Hauteur duRDC........ ... 4.08m
Hauteur des étages courants..............cceeevvennennnnn. 3,06m




Chapitre 1 Présentation de ’ouvrage et hypothéses de calcul

1.4.0ssature et systeme constructif adopté :

e Ossature :
La stabilité de la structure est assurée par un systéeme structurel mixte en béton armé

(Voiles et portiques).

e Planchers :

Tous les planchers sont réalisés en corps creux et une dalle de compression type (16+4) cm.

e Escaliers:

On a deux types d’escalier : Escalier droit avec un palier intermédiaire utilis€é pour ’acces
d’un niveau a autre, par contre I'escalier de RDC a constitué de deux paliers intermédiaires
pour I'accés de ler étage.

@ Maconnerie : Les murs extérieurs sont réalisé en doubles parois en briques creuses de (15
cm ; 10 cm) séparées par un vide de 5 cm. Les murs intérieurs sont réalisés en simple cloison
en brique creuse de 10 cm d’épaisseur.

e Revétement:
- Enduit en platre pour les plafonds.
- Enduit en ciment pour les murs extérieurs et les cloisons.
- Revétement a carrelage pour les planchers.

- Le plancher terrasse sera recouvert par une étanchéité multicouche imperméable evitant la
pénétration des eaux pluviales.

e Isolation :

L’isolation acoustique est assurée par le vide de corps creux et la masse du plancher, par
contre au niveau de murs extérieurs I'isolation est assurée par le vide d’air entre les deux
parois qui compose se dernier, et par la minimisation des ponts thermique en cour de
réalisation.

_ A noter que I'isolation thermique est assurée par les couches de licge pour le plancher
terrasse

Classificationselonle RPA99v.2003 :

L'ouvrage est mplant¢ dans la wilaya d’ORAN, selon le réglement parasismique algérien

(RPA99 ver.03) elle est classée comme étant une zone de moyen sismicité (zone 1la).
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1.5. Caractéristiques géotechniques du sol :

Dans notre étude on a considéré que le sol d'assise de la construction est un sol meuble et par

conséquent on a adopté : 6sol = 2 bars

1.6. Caractéristique des matériaux :
1.6.1. Béton:

Le béton est un matériau constitué par le mélange du ciment granulats (sable, gravillons) et
d’eau de gachage, Le béton armé est obtenu en introduisant dans le béton des aciers
(armatures) disposes de maniere a équilibrer les efforts de traction. La composition d’un
métre cube du béton est la suivante :

- 350 kg de ciment CEM 11/ A 42,5
-400 L de sable Cg <5 mm

- 800 L de gravillons Cg <25 mm
- 175 L d’eau de gachage

La fabrication des bétons est en fonction de I'importance du chantier, elle peu se forme soit
par une simple bétonniére de chantier, soit par I'installation d’une centrale a béton.

La centrale a béton est utilisée lorsque les volumes et les cadences deviennent élevés, et la
durée de la production sur un site donné est suffisamment longue.

a)Les principaux avantages du béton arme sont:

e Economie: Le beton est plus économique que l'acier pour la transmission des efforts
de compression. Son association avec des armatures en acier lui permet de résister a
des efforts de traction importants.

e Souplesse des formes: Elle résulte de la mise en ceuvre du béton dans les coffrages
auxquels on peut donner toutes les sortes de formes.

e Résistance aux agents atmospherigues: elle est assurée par un enrobage correct et
suffisant des armatures et une compacité convenable du béton.

e Résistance au feu : le béton armé résiste dans les bonnes conditions aux effets des

incendies.
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b) Les inconvénients du béton armé sont :

La fissuration constitue un handicap majeur pour le béton armé, particulierement le retrait et

le fluage qui constituent des inconvénients difficile cernés.

1.6.2. Résistances meécaniques du béton :

a)Résistance a la compression: La résistance caractéristique a la compression du béton

fcj aj jours d’age est déterminée a partir des essais sur des éprouvettes normalisées de 16 cm
de diametre et de 32cm de hauteur.
1. Pour des résistances fc28 <40MPa :

J -fc28 sij < 28jours
J

Foj = —————
4.76 + 0.83

Fcj= 1.1 fc28 sij > 28jours

2. Pour des résistances fc28 > 40MPa :

Fcj = meZB sij < 28jours
q
Fcj = fc28 sij> 28jours

b) Résistance 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 + 0,06fcj si fc28 < 60Mpa

ftj = 0,275(fcj)?/3 sifc28 > 60Mpa
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1.6.3. Méthode de calcul:

e Définition des états limite :
Un ouvrage doit étre congue et calculé de maniere 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, sonaspect, ou
encore le confort des usagers.

Les états limites sont classés en deux catégories:

a)Etat limite ultime (E.L.U) :
Il correspond a la perte d'équilibre statique (basculement), a la perte de stabilit¢ de forme

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

b) 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).

1.6.4. Définition des contraintes de calcul :
a)Etat limite de résistance :

Dans les calculs relatifs a l'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.

a.1l) Diagramme parabole-rectangle :
C’est un diagramme déformations - contraintes du béton qui peut étre utilisé dans tous

les cas

0yc:La contrainte de compression du beton

Parabole

Rectangle

Figure 1.1-Diagramme parabole-rectangulaire.
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Avec:
epc . Déformation du béton en compression ;
foc : Contrainte de calcul pour 2 %o <ene< 3,5 %o ;
fcj : Résistance caractéristique a la compression du béton a "j" jours ;
1o : Coefficient de sécurité ;
v = 1,5 cas générale ;
v = 1,15 cas de combinaisons accidentelles ;
Le coefficient de minoration 0,85 tient compte de [linfluence défavorable de la durée
d'application des charges et des conditions de bétonnage vis-a-vis des résistances

caractéristiques obtenues par essais sur éprouvettes.

b) Etat limite de service :
b.1)-Diagramme rectangulaire :

Utilisé dans le cas ou la section considere est partiellement comprimée en flexion

simple.
f f
— o — % o
L

. P

— +

— < 0.8h

b o Axeneutre
____________________ 1 ___________________________________________.h.
Diagramme Parabole Diagramme
Rectangle rectangulaire

Figure 1.2-Diagramme rectangulaire des sections en BA aE.L.U
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1.6.5. Contrainte admissible de cisaillement:
r, =min(0.2f; / 7,,5Mpa) Fissuration peu préjudiciable.
r, =min(0.15f; / y,,4Mpa) Fissuration préjudiciable ou tres préjudiciable.
La contrainte ultime de cisaillement dans une piece en béton définie par rapport a leffort

tranchant ultime Tu.
T =Tu/bo.d

Avec :
bo : largeur de la piece.

d : hauteur utile.

1.6.6. Modules de déformation longitudinale du béton:
e Module de deformation instantanée:
Sous des contraintes normales d'une durée d'application inférieure & 24h:
Eij= 11000(f;)13 ; pour fe2s= 25Mpa ;Eizs= 32129,70Mpa.
e Module de deformation différee:
Evj=3700(f) 13 ; pour f:26= 25Mpa; Eizs= 10807,26Mpa
La déformation totale vaut environ trois fois la déformation instantanée.
e Remarque :
La déformation totale vaut environ trois fois la déformation instantanée.

a) Module de déformation transversale :

e Coefficient de poisson :

v = (Ad/d) / (AL/L).

Avec:
(Ad/d): déformation relative transversale ;
(AL/L): déformation relative longitudinale ;

Il est pris égal a:

0,2 pour E.L.S (béton non fissure),

Et 0 pour E.L.U (béton fissuré) ;




Chapitre 1 Présentation de ’ouvrage et hypothéses de calcul

b) Les Aciers :

L'acier est un alliage (fer + carbone) en faible pourcentage ; les aciers pour le béton

armé sont ceux de:

- Nuance pour 0.15a 0.25% de carbone.

- Nuance mi-dure et dure pour 0.25a0.40% de carbone.

Dans la pratique, on utilise les nuances d'aciers suivants:

- Acier naturel (feE215, feE235);

- Acier a haute adhérence (feE400, feE500) ;

- Treillis soudés de maille (150 x 150) mm? avec @ = 3,5 mm (T.S.L feE500) ;

- Le module d'élasticité longitudinal de l'acier est pris égal a: Es=200 000 Mpa ;

1.6.7. Diagramme déformation-contrainte de calcul :

0s . .
A Diagramme conventionnel
/ Diagramme de calcul
o I
fe /vl -—-- o !{ _____

F 3
i
i
i
i
|
1
i
i
i
i
i
|
1
i
i
, | e
i
i
|
|
|
i
: -
| 1
a’
=
L
a’
e
)
[
=
==
=
¥
rn
n

Figure 1.3-Diagramme de déformations-contraintes

Dans les calculs relatifs aux états limites, on introduit un coefficient de sécurit€¢ ys qui
a les valeurs suivantes:
vs=1.15 cas général.
vs=1.00 cas des combinaisons accidentelles.

Pour notre étude, on utilise des aciers FeE400.
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1.6.8. Contraintes limites de traction des armatures:

Fissuration peu préjudiciable......... G_StS fe pas de limitation ;
Fissuration préjudiciable............... o, = min (2/3f; 110 [n.f, ) Mpa;
Fissuration trés préjudiciable......... a_st: min (0.5%; 90 /n.f, ) Mpa;

n: coefficient de fissuration ;
7 =1 Pours ronds lisses ;
77=1,6 Pour hautes adhérences avec @ > 6mm ;
7 =13 Pour hautes adhérences avec @< 6mm ;

-Poids volumique:

- Béton armé : yp=25 KN/m®

- Béton non armé : yp=22 KN/m?
- Acier 1ya =78,5 KN/m?

1.7. Etats limites:
Selon les regles B.A.E.L91, on distingue deux états de calcul :
-Etats limites ultimes de résistance E.L.U.R.

-Etats limites de service E.L.S.

1.7.1.E.L.UR:

Il consiste a l'equilibre entre les sollicitations d'actions majorées et les sollicitations
résistantes calculées en supposant que les matériaux atteignant les limites de rupture minorée,
ce qui correspond aussi aux reglements parasismique algériennes R.P.A 99 (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.

a)Hypothéses de calcul:
- Les sections planes avant déformation restent planes aprés déformation.
- Pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.

- La résistance du béton a la traction est négligee.
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- Le raccourcissement du béton est imité¢ a: enc = 3,5%o0 en flexion composé et a 2%o en
compression simple.

-L'allongement de l'acier est limité a : est =10%o.

-Les diagrammes deformations-contraintes sont définis pour:

- Le béton en compression.

- L'acier en traction et en compression.

b) Regles des trois pivots :
En fonction des sollicitations normales la rupture d'une section en béton armé, on peut

intervenir :

- Par écrasement du béton comprime.

- Par épuisement de la résistance de larmature tendue.

- Les positions limites que peut prendre le diagramme des deformations sont déterminées a

partir des déformations limites du béton et de l'acier.

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

appelés pivots

Pivot Domaine Deéformations limites du pivot considéré
A 1 Allongement unitaire de l'acier 10%00
B 2 Raccourcissement unitaire du béton 3,5%00
C 3 Raccourcissement unitaire du béton 2%/0o0

Tableau 1.1-Les déformations limitent du pivot.

10



Chapitre 1 Présentation de ’ouvrage et hypothéses de calcul

| Compression
2%0 B 3,5%0
B s mm e . e e e L, G [-\ ............. TR .’

......................

Traction pure limite

Figure 1.4-Diagramme des déformations limitées de la section

1.7.2. EL.S:
Il consiste a [léquilibrer des sollicitations d'actions réelles (non majorées) et les

sollicitations résistances calculées dépassant des contraintes limites.

a) Hypotheéses de calcul :
- Les sections droites restent planes
- [In’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.
0. =E,x&,  o,=E x¢g
- Pour convention n correspond au rapport du module d'élasticité longitudinale de l'acier a

celui béton.

n=Ed/Ex=15 «coefficient d'équivalence ».

e Sollicitation du calcul vis-a-vis des états limites :
-Etat limite ultime :
Les sollicitations de calcul sont déterminées a partir de la combinaison d'action suivante :
Combinaison d'action 1,35G+1,5Q

11
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-Etat limite de service :
Combinaison d'action : G+Q

Les regles parasismiques algériennes préconisent les combinaisons d'actions suivantes:

G+QzE G: charge permanente
G+Q+1,2E Avec : Q: charge d'exploitation
0,8GtE E: effort de séisme.

12
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I1.1-Pré-dimensionnement des différents éléments :

Apres avoir déterminé les différentes caractéristiques de I’ouvrage, ainsi que

Les Matériaux le Constituant, nous passons au pré dimensionnement des élements tels
Que les Planchers, les Poutres (principales et secondaires), les poteaux, et enfin les
Voiles. Ce pré Dimensionnement Permet de déterminer les différentes charges qui

Seront appliqués aux Différents éléments De la structure.

11.2- Pré dimensionnement des planchers :
11.2.1-Planchers a corps creux :
Connaissant la flexibilité et la rigidité du plancher, la vérification de la fleche est inutile, il

suffit que la condition suivante soit Vérifiée :

—t>_— ht : Hauteur totale du plancher
L 225 Avec :
370 L: Portéemaximale de la poutrelle entre nus
ht = % == 16,440m

16 cm : épaisseur du crops creux
4 cm épaisseur de la dalle de compression

h, =20cm: {

On adopte un plancher a corps creux de hauteurh, = 20 cm, soit un plancher (16+4) cm.
11.2.2-Dalle pleine du sous-sol :
Pour détermmner I'épaisseur de la dalle pleme, on prend le panneau ayant la plus grande
surface.
Ce type d’¢lément travail essentiellement en flexion, son épaisseur dépend aussi bien des
conditions d’utilisation que des vérifications de résistance.
a)-Résistance au feu :

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

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

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

Onprend :e =15cm

b)-Isolation acoustique :

Selon les regles techniques CBA93 en vigueur en Algérie, I'épaisseur du plancher doit étre
supérieure ou égale a 13 cm pour obtenir une bonne isolation acoustique.

La nature méme du bruit joue un role dans I'épaisseur de la dalle comme suit :

e 2500e > 400 kg/m* = e =16 cm;

13
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e 2500e = 350 kg/m?* = e = 14 cm.

Onprend : e =15cm.
c)-Résistance a la flexion :

La hauteur de la dalle e est donnee par :

e Casd’une dalle reposant sur deux appuis (porte suivant un sens) :

( Lx

a=—<04
L,

\—<e <—

e (Cas d’une dalle reposant sur trois ou quatre appuis (porte suivant deux sens) :

04<a <1
Lx Lx
%<e <E ;Avec: L, <L,

Pour notre cas ona: Lx =370 cm et Ly =445 cm

_Lx 370
=083 >04
T Ly 445
Donc notre panneau travail dans les deux sens
370< <370 74 <e <9250 d:
—_ —_—
) e 40 e npren

Onprend : e =15 cm.
d)-Condition de fleche :

Selon le CBA93 (B.6.5.3), nous devons Vérifier les conditions suivantes :

Lmax . 7 7 hY
fmax < 00 ; St laporté L est au plus égalea5m;

| Jmax 1000
445

\ fmax < % = 0,89

1) Plancher terrasse accessible:

P =(G + Q)x1=6.48 KN/m (Pour une bande de 1m).
b x e3 1x 0.203
I : le moment d'inertie; I = 5 (em*) = I = — [= 6.67 x 107*(cm*)

E : module de Young E = 11000%/f.,5 = 32164,19 MPa

14
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5xqxl* 5X 6,48 x 4,45*
384 XE XIXxb 384x32164,19 x 103 x 6.67 x 104

fmax -

4,45
fnax = 0,00156 < — = 0,0089

2) Plancher étage courant:

P =(G + Q)x1=6.54 KN/m (Pour une bande de 1m).
b x e3 1x 0.203
4 — — 6.67 X 10~*(cm*
5 m) =1 > [= 667 x 107*(em")
E : module de Young E = 110003%/f,,5 = 32164,19 MPa
5xqx1* 5X 6,54 x 4,45*

384 xE x [ xb _ 384x 32164,19 x 103 x 6.67 x 10~*

I : le moment d'inertie; I =

fmax =

4,45
fnax = 0,00158 < === 0,0089
3) Plancher RDC:

P =(G + Q)x1=10,99 KN/m (Pour une bande de 1m).
b x e? 1x 0.153
5 (em*) = I = 0 I= 2,81 x 107*(cm*)
E : module de Young E = 110003/f.,4 = 32164,19 MPa
5xqxl* 5% 10,99 x 4,45*
fmax =

384 xE x [ xb _ 384x 32164,19 x 103 x 2,81 x 10*

I : le moment d'inertie; I =

)

5
0,00624 <
500

Fran = 0,0089

e)-Balcons :
A partir du 3eme étage, notre batiment contient une partie qui dépasse les limites des

poteaux de rives, donc cette partie doit étre faite sur la base qu’elle est une console.

Ces consoles sont constitués d’une dalle pleine dont I’épaisseurs conditionnée par :

Avec : L., =162m

15
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g=8,10 cm<e <g= 10,8 cm
20 15

Onprend :e=11cm

11.2.3-Evaluation des charges et des surcharges :

11.2.3.1-Les planchers :

a)-plancher terrasse inaccessible :

Désignation e (m) G (Kn/m?)
Protection en gravillons 0,04 0,80
Etanchéité multicouche 0,02 0,12

Forme de pente en béton léger 0,05 0,9
Isolation thermique en liége 0,04 0,66
Plancher a corps creux 16+4 2.8
Enduit en platre 0,02 0,20
G 5,48
Q 1

Tableau Il. 1 : Charges et surcharge du plancher terrasse

16
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b)-plancher étage courants :

Désignation e (m) G (Kn/m?)
Revétement en carrelage 0,02 0,40
Mortier de pose 0,02 0,40
Sable fin pour mortier 0,02 0,34
Plancher a corps creux 16+4 2,8
Enduit en platre 0,02 0,20
Cloison en briques creuses 0,1 0,90
G 5,04
Q
Plancher 1éme au 10éme 1,5
(habitations)

Tableau Il. 2 : Charges et surcharge du plancher étage courent

17
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c)Plancher Sous-sol etI’étage commercial (dalle pleine)

Désignation e (m) G (Kn/m?)
Revétement en carrelage 0,02 0,40
Mortier de pose 0,02 0,40
Enduit en platre 0,02 0,20
Sable fin pour mortier 0,02 0,34
Plancher (dalle pleine) 0,15 3,75
Cloison en briques creuses 0,10 0,90
G 5,99
Q
Plancher RDC (usage commercial) 5
Q
Plancher sous-sol 2.5
(parking)

Tableau I1. 2 : Charges et surcharge du plancher en dalle pleine
11..2.3.2-Les murs :

a)-Mur extérieur (double cloison) :

Désignation e (m) G (Kn/m?)
Brique creuses 0,10 0,90
Brique creuses 0,15 1,30
mortier de ciment extérieur 0,02 0,36
Enduit intérieur en platre 0,015 0,27
G (RDC, 1 au 10) *0.8 2,83—2.26
G sous-sol (murs en béton armé) 0,2 x 25=5

Tableau Il. 3: Charges et surcharge du mur extérieure

18
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b) Murs intérieur :

Désignation e (m) G (Kn/m?)
Brique creuses 0.1 0.9
Enduit en platre 0.015 0.27
Enduit en platre 0.015 0.27

G=144

Tableau I1. 5: Charges et surcharge du mur intérieur

-Remarque :

Le mur de la facade contient ouvertures (portes, fenétres) donc i est nécessitent d’opter un
coefficient de pourcentage d’ouvertures :

Murs avec portes et fenétres (80%G)

G=10,8 x 2,83 =2,26Kn/m*

11.2.3.3-Balcons :

a)Etage courant :

Désignation e (m) G (Kn/m?)
Plancher (dalle pleine) 0,11 2,75
Revétement en carrelage 0,02 0,40
Mortier de pose 0,02 0,40
Sable fin pour mortier 0,02 0,34
Enduit en ciment 0,02 0,36
G 4,25
(1éme au 10 éme)
Q 3,5

Tableau Il. 6: Charges et surcharge du balcon (étage courant)
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b)-Terrasse :

Désignation e (m) G (Kn/

m?)
Protection en gravillons 0,05 0,85
Etanchéite multicouche 0,02 0,12
Forme de pente en béton léger 0,1 2,2
Isolation thermique en liege 0,04 0,16
Plancher (dalle pleine) 0,15 3,75
Enduit en platre 0,02 0,20

G 7,28

Q 1

Tableau I1. 7: Charges et surcharge de la porte a faux (terrasse)

11.2.3.4-Acrotéres : 10cm 10cm
=P 2cm} j t
p : Le poids volumique du béton =25kN/m3 8ch
S : la surface transversale totale de I'acrotere
G= 25[(0,6 x 0,10) + (0,08 x 0,1) + 0,5(0,02 x 0.1)] 60cm
G=1,725Kn /m?
Q=1Kn/m?

v

Figll.1 : Acrotére

11.3-Pré dimensionnement des poutres :
Selon le R.P.A. 99/2003, les dimensions des poutres doivent satisfaire les conditions

suivantes :

20
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b=>20cm
h>30cm

h<4
, S4om

Et selonle B.AEE.L. 91, lecritére de rigidité :

L L
( E <h < T h; : hauteur de la poutre
0.3d < b < 04d Avec b: lar.geur de la p'outre
I h d : hauteur utile
k Ft <3 L : la plus grande portée entre axe

Poutre principale : L = 445m

On trouvera deux types de poutres :{Poutre cecondaire : L = 3.70m

Selon le B.ALE.L.91, le critére de rigidité :

(L L
—<h <— ht : hauteur totale de la poutre
c1)53d< b <1004d Avec : ) b:largeur dela poutre _
SEE RS L : la portée maximale entre nus d'appuis
Egg d : hauteur utile
b

a) Sens longitudinal (principal):

Celui des poutres principales, d’aprés le B.AIEL 91 ona :

{ L= 445 cm
d=0,9h, =0,9Xx40=36m

{29.66 cm < h; < 44.5cm; Onprend hy, = 40cm
10.8cm <b <14.4cm Onprend b =30cm

D’apres le R.P.A 99/2003,0na:
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b>20cm= b=30cm =20 cm; Condition vérifée
h>30 cm = h =40 cm = 30 cm ; Condition vérif ée

5 <4 cm = 1.33 < 4 cm;Condition vérifée

Donc on prend (30 X40) cm?2 comme sectiondes poutres principales :

b)-_Sens transversal :

{ L =370 cm
d=09h, =09 x35=31.5m

{24.66 cm < h, < 37,00 cm ;Onprend h, = 35 cm
945 cm <b < 12.6cm Onprend b =30 cm

D’apres le R.P.A 99/2003,0na:

b>20cm= b=30cm =20 cm; Condition vérifée
h =30 cm = h =35 cm = 30 cm ; Condition vérifée

h
5 <4cm= 1.16 < 4 cm ;Condition vérifée

Donc on prend (30 X 35) cm2 comme section des poutres secondaires.

11.4-Pré dimensionnement des poteaux :

Le pré dimensionnement s’effectue avec le choix du poteau le plus sollicité.

La section de calcul du poteau est faite sur la base que ce dernier ne flambe pas

Le calcul est basé sur la descente des charges et la loi de dégression des charges
d’exploitations.

11.4.1- Loi de dégression de la surcharge d’exploitation :

On utilise la méthode de dégression des surcharges d’exploitation en fonction du nombre

d’étages. SoitQ0 la surcharge d’exploitation sur la terrasse du batiment et Q1,Q2,Q3,... .Qn
les surcharges d’exploitation relatives aux planchers 1,2,...,n qui sont numérotés a partir du

sommet du batiment.
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Pré-dimensionne ment et descente de charges

On adoptera pour le calcul des sections des poteaux les surcharges d’exploitation suivantes :

Sous terrasse .......c.ccevov vee e .. QO
Sous étage 1 ... e vev v o .. Q0 + Q1.
Sous étage 2 ........ o e e, Q0 +0,95 (Q1 + Q2).
Sous étage 3 ......... o v oo, Q0 +0,90 (Q1 + Q2 + Q3).
Sous étage 4 .......cc e ee v e Q0+ 0,85 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4).
Sous étagen ..o o e vev e e Q0 + 32+—nn(Q1 +Q2+ - ..........+Qn) Pourn=5
Niveau La loi de dégression [kN/m?] La charge
[KN/m2]
Terrasse NQo =1 1,00
10 NQ1 = Qo + Q1 2,50
09 NQ2 = Qo +0,95(Q1 + Q2) 3,85
08 NQz = Qo +0,90(Q1 + Q2 + Q3) 5,05
07 NQz = Qo +0,85(Q1 + Q2 + Q3 + Q4) 6,10
06 NQs = Qo +0,80(Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Qs) 7,00
05 NQs = Qo +0,75(Q1 + Q2 + Q3 + Qs + Qs + Qs) 7,75
04 NQ7 =Qo +0,71(Q1 + Q2+ Q3 + Q4+ Qs + Qs + Q7) 8,46
03 NQs =Qo +0,69(Q1+ Q2+ Q3+ Qs+ Qs + Qs+ Q7+ Qs) 9,28
02 NQo = Qo +0,67(Q1+ Q2+ Qs + Qs+ Qs + Qs + Q7+ Qs + Qo) 10,05
01 NQ10=Qo+ 0,65(Q1+ Q2+ Q3+ Qa+ Qs+ Qs + Q7+ Qs+ Qo+ 10.75
Q10)
R.D.C NQ11 = Qo+ 0,64(Q1+ Q2+ Qs+ Qs+ Qs+ Qs + Q7+ Qs+ Qo + 13.80
(COMMERCIAL) Q10+ Qu1)
S.SOL NQ12 =Qo+0,63(Qr + Q2+ Q3+ Qs+ Qs+ Qs + Q7+ Qs+ Qo + 15.17
Q1o+ Q11+Q12)

Tableau Il. 8 : Dégression des charges d’exploitation
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11.4.2-La surface afférente du poteau :

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.

La surface afférente est donnée par:

Le poteau le plus sollicité dans nos structures se trouve dans le centre :

L 3:;70m .
4 T | 4
—_— !— ....... .E_.i_ .E_._._._._._.i_._’
Q! | PI P! |
S 0 i
!r __________ o =
k. f’/é .............. =
T A PS_1 |&
Qo Loy i
Ln . 1 . 1 !
< || T |
S o |
i _._ S I S
Figsm 0 185m 1
. 1 7

Figure 11.9 Section afférente d'un poteau sollicité.

445 372\ (37 37
54 = ( 2 T3 )X(7+ 2)

Sq = (1.86 + 2,22) x (1.85 + 1.85) = 15,12m?

Sc=(1.86 + 2,22 — 0.15) x (1.85 + 1.85 — 0.15) =13.95 m?

En prendre Sg=14 m?

11.4.3-Les efforts de compression due aux charges permanentes NG :

a)Poteau du 10 eme étage (terrasse accessible):

les charges permanentes :
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Pré-dimensionne ment et descente de charges

Poids du plancher terrasse 5,48 x14 76.72
Poids du poutre principale 0,40x0,30x25x4.08 12.24
Poids du poutre secondaire 0,35x0,30x25x3.70 9.71
Poids du poteau 0,30x 0,30 x 25 x3.06 | 6.88
Charge permanente 105,55
Charge d’exploitation | 15.12

b) Poteau du 9 eme

Q=1 x15.12=26,37KN

étage (étage courant):

Les charges permanentes :

Poids du plancher 5,04x 14 70,56
Poids du poutre principale 0,40x0,30x25x4.08 12.24
Poids du poutre secondaire 0,35x0,30x25x3.7 9.71

Poids du poteau 0,30 x 0,30 x 25 x3.06 6.88

Charge permanente 99.39
Charge d’exploitation 22,68
Q=15 x15.12
¢)Poteau du RDC (étage commercial):
Les charges permanentes :

Poids du plancher 5,04 x 14 70,56
Poids du poutre principale 0,40x0,30x25x4.08 12.24
Poids du poutre secondaire 0,35x0,30x25x3.7 9.71

Poids du poteau 0,50 x 0,50 x 25 x4,08 25,5

Charge permanente 118.01
Charge d’exploitation 22,68

Q=15 x15.12
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d) Poteau du sous-sol (parking):

Les charges permanentes :

Poids du plancher 5,99x 14 83,86
Poids du poutre principale 0,40x0,30x25x4.08 12.24
Poids du poutre secondaire 0,35x0,30x25x3.7 9.71
Poids du poteau 0,50 x 0,50 x 25 x2,72 17
Charge permanente 122,81
Charge d’exploitation 75,6
Q=5 x15.12
e)-Calcul de la disent des charges :
Niveaux inf. G G Cum Q Q Cum Nu
Des poteaux NQxs 1,1x(1,35G+1 ,5Q)
10 105,55 105,55 15,12 15,12 181,68
9 99,39 204,94 22,68 37,8 366,7
8 99,39 304,33 22,68 58,21 547,97
7 99,39 403,72 22,68 76,35 725,5
6 99,39 503,11 22,68 92,23 899,29
5 104,75 607,86 22,68 105,84 1077,3
4 104,75 712,61 22,68 117,18 1251,6
3 104,75 817,36 22,68 128 1425
2 104,75 922,11 22,68 140,31 1600
1 111,01 1033,12 22,68 151,95 1785
RDC 118,01 1151,13 22,68 162,54 1977,6
Sous-sol 122,81 1273,94 75,6 208.65 2236

Tableau 11.10 Tableaux de disent de charges

11.4.4-Détermination de la section du poteau (a. b) :

a)-Détermination de "a" :
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Lf : Longueur de flambement

i :Rayon de giration

B: Section des poteaux

A :L'élancement du poteau

I : Moment d'inertie de la sectionpar rapport a un point passant par

son centre de gravité et perpendiculaire au plan deflambement

/ X:L_:o,ﬂ_o

f
i i
|

Avec :
B=

| =
12
3 2
i— |28 _ & _(g9a
\ 12.a.b 12
Selon les regles du B.A.E.L91, leffort normal ultime Ny doit étre :
B .f f
N, ga[r_czsms._e}
019Yb9 Ys
fc28 = 25MPa ; Fe = 400MPa; yb=1,5; ys=1,15

Br= (a—2)(b—2)cm2

Br: Section réduite

@]

QD

b
28

O

b)-Détermination de b :

Br= (50—2)x (b—2) = 48x (b—2) cm?
As = Section d'armature longitudinale
As = 0,8% Br... ... ..........Zone (Ila)

As = 0,8% [48(b—2)] = 0,384(b — 2) cm2

a : étant un coeflicient fonction de A.

Etage | Lo Lf A N a B Br.cal | Br.chois | Section | Obser

(cm) | (cm) | (cm) | (cm) (cm) | (cm?) (cm?) (cm) vatio
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n

10 306 || 2142 30 24,7 || 0,773 7 140 784 30x30 c.v

9 306 || 2142 30 24,7 | 0,773 10 224 784 30x30 c.v

8 306 || 2142 30 24,7 | 0,773 14 336 784 30x30 c.v

7 306 || 2142 | 30 247 | 0,773 18 448 784 30x30 c.v

6 306 || 2142 | 30 2477 | 0,773 22 560 784 30x30 c.v

5 306 || 214,2 | 40 | 1852 | 0,804 | 19 646 1444 | 40x40 | cv

4 306 || 2142 | 40 | 18,52 | 0,804 21 722 1444 | 40x40 C.v

3 306 || 214,2 | 40 | 18,52 | 0,804 24 836 1444 || 40x40 C.v

2 306 || 2142 | 40 | 18,52 | 0,804 27 950 1444 | 40x40 c.v

1 306 || 2142 | 50 | 14,82 | 0,82 24 1056 2304 50x50 c.v

RDC | 408 | 2856 | 50 | 19,76 | 0,799 27 1200 2304 || 50x50 c.v

Sous- | 272 | 190,4 | 50 | 13,17 | 0,826 | 29 1296 2304 | 50x50 | cv
sol

Tableau 11.11 : vérification de la section d’acier de poteaux

Les résultats de la vérification au flambement.

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

dire A< 50

Section du LO Lf - b.ad A imin A<50

poteaux (cm) (cm) 12 (cm?)
(cm?) (cm?)

3030 306 214,2 67500 900 8,37 25,6
40% 40 306 214,2 213333,34 1600 11,16 19,19
50% 50 306 214,2 520833,33 2500 13,95 15,35
50x 50 408 285,6 520833,33 2500 13,95 20,47
50x 50 272 190,4 520833,33 2500 13,95 13,65

Tableau 11.12 de la vérification au flambement

Vérification des conditions du R.P.A 99(version 2003):
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min (a,0) =50cmM>25CM.......coviiriiiiiiiieee s COTIILION VETIFiGE.

min (a,b)=5Ocm>—e=4—08=20,4cm....................................Ccmdltlon vérifiée.
20 20

1 a o

Z<E:1<4 ettt e CONATION VETifIE.

Donc :Type 01:(Sous — sol + R.D.C + 1!®"étage)
Type 02:(2®Meétage ... 5'*™MCétage
Type 03: (6!™€étage ... 101®™M¢étage

11.4.5-Choix de la sexions des poteaux

Niveau (axb) cm?
(30 x 30)
(30 x 30)
(30 x 30)
(30 x 30)
(30 x 30)
(40 x 40)
(40 x 40)
(40 x 40)
(40 x 40)
(50 x 50)
RDC (50 x 50)
SOUS SOL (50 x 50)

(BN
o

= N W) B O O N oo ©

Tableau Il. 13 : Choix des sections des poteaux

11.5- Pré dimensionnement des voiles :

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

Le R.P.A. 99/2003 considére comme voile de contreventement les voiles satisfaisant les

conditions suivantes
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11.5.1-Pré-dimensionne ment :

a-Pour Sous-sol :

h,

e | h 272
L >4eete,, =15cm

b-Pour RDC:
e>max(&.15) om h, 400
L>4eete,;, =15cm

c-Pour le reste des étages :

h,

e h 306
{ezmax<22,15)cm > e e >§—>e213,9cm
L>4ecete

min = 15 cm

Avec :

L : Longueur du voile

e : Epaisseur du voile

h, : Hauteur d’étage

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

11.5.2-Tableau récapitulatif :

Le tableau suivant résume les sections des poutres (principales et secondaires), poteaux ainsi

que Iépaisseur des voiles calculés pour les différents niveaux de la construction :
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Section d _ . L.
. ection de Section de poutre Section de poutre Epaisseur des
Niveau poteau . . .
(cm?) principale (cmg) secondaire (crm?) voiles (cny)
Sous-sol | 50 X 50 30 X 40 30 X 35 20
R.D.C. 50 X 50 30 X 40 30 X 35 20
01 50 X 50 30 X 40 30 X 35 20
02 40 X 40 30 X 40 30 X 35 20
03 40 X 40 30 X 40 30 X 35 20
04 40 X 40 30 X 40 30 X 35 20
05 40 X 40 30 X 40 30 X 35 20
06 30 X 30 30 X 40 30 X 35 20
07 30 X 30 30 X 40 30 X 35 20
08 30 X 30 30 X 40 30 X 35 20
09 30 X 30 30 X 40 30 X 35 20
10 30 X 30 30 X 40 30 X 35 20
Terrasse / 30 X 40 30 X 35 /

Tableau 11. 14: Sections des poteaux, poutres et épaisseur des voiles
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Chapitre IIT Calcul des planchers.

II1.1 Introduction

Un plancher est une structure solide servant de séparation horizontale entre deux
¢tages différents.

Il existe plusieurs types de planchers, ceux utilisés dans notre construction sont
constitués de poutrelles préfabriquées en béton armé sur lesquelles reposent des corps
Creux.

Ce type de plancher est utilisé dans les locaux d’habitation et services, il a une
bonne isolation thermique et phonique.

L’ensemble formé est recouvert d’une dalle de répartition en béton armé et d’un
treillis soudé.

Dans les sens de la petite portée, les poutrelles de nos planchers sont espacées de
65 cm ; et ceci afin d’éliminer la fleche.

I11.2- Pré dimensionnement du plancher

Nous adoptons un plancher a corps creux de type (16+4) cm.

R . -} 0.3m

3.Tm

v . . 1 0.3m

4,45m

Fig.I11.1: Plancher corps creux.

I11-2-1. Ferraillage de la dalle de compression

Les hourdis coulés en place doivent comporter un quadrillage de barres dont les
dimensions des mailles ne doivent pas dépasser d’aprés les régles (BAEL.91.
(B.6.8,423)).
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e 20cm pour les armatures perpendiculaires aux nervures.
e 33cm pour les armatures paralléles aux nervures.

Les sections des ces armatures doivent satisfaire les conditions suivantes :
. 200
¢Si: Ln<50cm alors AL =f—e(cn12/ml) fe: en [MPa]

e Si:50<Ln<80cm alors AL == ? %x0,02 Ln ; en (cn?/ml)
e

Les armatures paralliles aux nervures, doivent avoir une section A// > Al /2
(cm?/ml) avec :

Fe : nuance d’acier (treillis soudés) @ <6 mm = Fe =520 MPA

Ln : distance entre axes des nervures.
Armatures perpendiculaires aux nervures :
On a: 50 <Ln< 80cm, Ln =65cm = Al >4 Ln/fe

4X65
On prendra @=6mm = fe=520MPa = Al > =20 0,5cm?/ml

5®6/ ml - Al =1,41cn?/ ml

Armatures paralléles aux nervures :

AlZL 2= All 252 =0T1cm [ m —>506/ mi>A/=1 41cm?/ ml
Choix: one adoptera une TS®6 de maille (200x200) mn?.

hourdis en béton dalle de compression

de gravillons

hourdis borgne
a 'extremité
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1I1.3- Pré dimensionnement des poutrelles

il

DAlC0004000
| — I‘:T"f:ff %b'é/jﬁ:f —I__h

Fig I1I. 2 : les dimensions d’une poutrelle

Les poutrelles sont disposées perpendiculairement au sens porteur et espacées de 65 cm et
sur les quelles viennent s’appuyer ’hourdis sachant que :

e Hauteur du plancher : h, = 20 cm

e Epaisseur de la nervure : hy =4 cm

e Largeur de la nervure : by = 12 cm

Le calcul des poutrelles se fait en 2 phases (avant et apres le coulage de la dalle de
compression).

a) Détermination de b :

Le calcul de la largeur (b) se fait a partir de la condition suivante : b = 2b; + by ... ... ... ...(1)
Ona:L=445m; 1, =0,65m

b, < (, ;bo) b, < (65-12)_ 26,5cm
b, =min blsi = blsﬂ:44,5cm
10 10
6h, < b, <8h, 24cm<b <32cm

Onprend : b; = 26,5 cmet d’apres (1) ona :
b= 2b, + by= b=2(26,5) +12
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b =65cm

II1-4. Les types de poutrelle

Dans notre cas on a deux types de poutrelles
Type 1:

ot = 578 kn/m
Oec = 5,88 kn/m

b v b 4 v b v vy b b v vy b v v by b vy bbb bbb
£ kN kN kN AN Pk

3.7m 3.7 m 37 m 37 m 3.7 m 37 m 37m

-+ a3

Type 2:

ot = 5,78 kn/m
Cec = 583 kn/m

Figure II1.3 : Les types de poutrelle

Dans le cas de planchers comportant des poutres (secondaires ou principales)
surmontées par une dalle générale a laquelle elles sont liées, il est 1égitime d’utiliser
pour le calcul des poutres, les méthodes de calcul simplifiées dont le domaine
d’application est essentiellement défini en fonction du rapport de Ila charge
d’exploitation aux charges permanentes et limité, éventuellement, par des conditions
complémentaires : [BAEL91/B.6.2,20]

méthode forfaitaire pour les planchers a charge d’exploitation modérée ;

[BAEL91/B6.2,21]

III-5. Calcul des sollicitations sur les poutrelles :
% Méthode de calcul :

Le calcul des poutrelles se fait par la méthode forfaitaire :

o Méthode forfaitaire :
Pour appliquer cette méthode, il faut vérifier certaines conditions :

1. La charge d’exploitation : O< max| 2G, 5KN/m 2].

2. Les moments d’inerties des sections transversales sont identiques dans les
difrentes travées en continuité.
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3. Pour les portées successives, il faut vérifier :

g’
0,8 <——< 1,25
li+1

4. La fissuration est considérée comme non préjudiciable.

% Principe de calcul

On exprime les moments maximaux en travée Mt et sur appuis, Mw, Me en fonction du
moment, fléchissant maximal de la travée, cette méthode s'applique pour les conditions
courantes.

Mw Mt Me

|
J & i iy

Travée hyperstatique

Selon le BAEL 91, les valeurs de My, Mt et Me doivent vérifier les conditions suivantes:
M:>max {1,05Mpo ; (1+0,30) Mo- (Mwt+Me)/ 2}

Avec
- Mi>(1+0,30) Mo/2 dans une travée intermédiaire

- M>(1,2+0,30) Mo/2 dans une travée de rive

My : moment maximal dans la travée indépendante.
M; : moment maximal dans la travée étudiée.
My : moment sur Pappui gauche de la travée.

Me : moment sur 'appui droit de la travée.
@ :Q/(G+Q) rapport des charges d’exploitation a la somme des charges permanentes et
d’exploitations.

7

¢ Valeurs des moments aux appuis
Les valeurs absolues des moments sur appuis doivent étre comme suit :
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- cas de deux fravées:

Calcul des planchers.

- £as de frois travées:

- ¢as de plus de frois

Rl

0,6 My
A i) JAY
0,5 My 0,5 My
A I ~ )
051 0415 0,4}10 0,5 My
A a ~r A

< Effort tranchant

A Ji

L'é¢tude de l'effort tranchant permet de vérifier I'épaisseur de lame et de déterminer les
armatures transversales et épure d'arrét des armatures longitudinales

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

r o M.-M. 0L
L 2
T = M, -M, QL
L 2
s L’évaluation des charges
e La terrasse:
Pur=(1,35G+1,50).b =(1,35%5,48+1,5%1) x0,65=5,78KN / m?
Pser=(G + Q).b =(5,48+1) x0,65=4,21 KN/ m*
e L’étage courant:
Pur=(1,35G +1,50).b =(1,35%5,04+1,5x1,5) x0,65=5,88KN / m?
Pser =(G + Q).b =(5,04+1,5) x0,65=4,25KN / m?
Typedu G 0 b [m] E.LU E.L.S
plancher | (gN/m?] | [KN/m?] (1.35G+1, 50)*b [KN/m®] | (G+0)*b [KN/m?]
Terrasse 5,48 1 0.65 5,78 421
inaccessible
Etage 5,04 1,5 0.65 5,88 4,25
courant

Tableau III 1L’évaluation des charges
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-IIT .5.1Etage courant

III .5.1.1 -Poutrelle type I

ot = 578 kn/m
Qec = 5,88 kn/m

NN NN TN RN
a7m T 37m 0 3im C 37m O a7m o 37m O

b e 3 4 -

I
L7

*
3 *

s D

Fig.II1.4 Poutrelle de type 1

Vérification d’application de la méthode forfaitaire:

1- O =1,5kn/m*<max(2G, 5)kn/m?=10,08kn/m?*—>condition vérifice.

2-section constante —=> le moment d’mnertie est constant —condition vérifiée.
3,7 oy y eger
3-on a == 1 €[0.8;1.25] —>condition vérifiée.

4- La fissuration est considérée comme peu préjudiciable —> condition vérifiée.

—On applique la Méthode forfaitaire.

Le calcul par la méthode forfaitaire :
Qu=5,88KN/ ml
Os=4,25KN/ ml

a) calcul des moments fléchissent :

a)calcule de My (L=3.7m)

I 588x37°

ELU : MOUJ”SX =225 10,06 knm
I 425x3,7%

ELS - MS= "”BX = 8X =7,27 knm
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B)- moment en appuis :

Max Max Iiax Max
(0.5Mo az; (0. 4MoEc; (04 Moco:  (0.4MooE
0.2Mo sz 0.5Mozc) 04Mocr) 04MozE)  0,4Mozs)
A N FAY FaN A
A B C D E

Figure. IIL.5:Les coefficients forfaitaires de la poutrelle

e Moments sur appuis :
E.LU :
M,= M,=-02(M,) =-02x10,06=-2,01kN.m
My = M, =-0,5max(Mo ) = —0,5max(10,06) = —5,03 kN.m
M.= M,=M;= M;,=-04max(Mo ) = —0,4max(10,06) = —4,02 kN.m

My= M, =-02(M,) =-02x727=-145kN.m
Mgy = M, =-0,5max(Mo ) = —0,5max(7,27) = —3,63 kN.m
M.= M,=M;= M,=-04max(Mo ) = —0,4max(7,27) = —2,9 kN.m

C)-moment en travées :

G 1,5
o= = =0,229
G+Q 504 +1,5

e Travée de rive :

M +M

max[(1+ 0,30)M,; 1,05M,] — WT‘E
M = max 1,2+ 0,3
()Mo
2
o Travée mtermédiaire :

M +M

max[(1 + 0,30)M,; 1,05M,] — %

M, = max 1+ 0,3
( 2 )M"
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Chapitre IIT Calcul des planchers.

Travées AB, GH : (travées de rive)

M, +M,

max[(1+ 0,3a)M;1,05M,] — 5

1,24 0,3«
=)
2

M, = max

(0,2M, +0,5M,)
2

max[(1+ 0,3 X 0.229)M,; 1,05M,] —

1,2+ 0,3 x 0,229
( 2 )MO

M, = max

(0,2M, + 0,5M,)
2

M, = max {max[(l,%)Mo; 1,05M,] —
0,63M,

0,71 M
O M “ =071x1006 = 7,14 kn.m

M, = max{o’63 MO:> AB

M, =0,71%727 =516 kn.m
Travées BC, FG : (Travée intermédiaire)

M,+ M,

max[(1+0,30)M,; 1,05M,] — 5

1+ 0,3
( 2 )M"

max[(1+ 0,3 x 0.229)M,;1,05M,] —

1+0,3%0.229
( )
2

M, = max

(0,4M, + 0,5M,)
2

M, = max

0,61M,

M, = max {O,SBMO

—M ;‘C = 0,61% 10,06 = 6,13kn.m

M BSC =0,61x727 =443 kn.m
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Travées CD, DE, EF : (Travée intermédiaire)
M ,.=0,66x 10,06 = 6,72kn.m

MBSC = 0,66 %727 = 4,79 kn.m

-Moment sur les appuis sont illustrés sur le tableau ci-dessous :

les appuis M(KN.M)

ELU ELS
1 2,01 1,45
2 5,03 3,63
3 4,02 2,9
4 4,02 2,9
5 4,02 2,9
6 4,02 2,9
7 5,03 3,63
8 2,01 1,45

Tableau III 2 Tableaux des moments sur les appuis

-les moments sur les travées sont illustrés sur le tableau :

TRAVEE M (KN.M)

ELU ELS
AB 7,14 5,16
BC 6,13 4,43
CD 6,72 4,79
DE 6,72 4,79
EF 6,72 4,79
FG 6,13 4,43
GH 7,14 5,16

Tableau III3 Tableaux des moments sur les travées
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I

Calcul des planchers.

D) -Les efforts tranchants :

T . =

Tw6 =

Te6

T =

w7

Te7 -

—.z.01
:_/h-'l B
L

—
=
a

M., —M 1  2,01-5,03 5,88x%3,7
Zwe 4, 4 = =10,05KN
1 2 3,7
My—M, gl _ 2,01-503  588x37 _
1 - 37 11,70KN
Mo—M. a 5,03—4,02 = 5,88x3,7
wMe ol = 11,14KN
1 2 3,7
Mo—M. al 5,03—4,02 5,88x3,7
wo e L= — = _10,6KN
1 2 3,72
Mo—M. a 4,02—4,02 = 5,88x3,7
w4 1l= + = 10,87KN
1 2 3,7
Mo—M. ol 4,02—4,02 5,88x3,7
e L= — =-10,87KN
1 2 3,7
Mo—M. a 4,02—4,02 = 5,88x3,7
w4 1= = 10,87KN
1 2 3,7
Mo—M. ol 4,02—-4,02 5,88x3,7
wTe L= — =-10,87KN
1 2 3,7
Mo—M. a 4,02—4,02 = 5,88x3,7
wMe 4 dl + = 10,87KN
1 2 3,7
My—M, gl _ 402-4,02  588x37 _
1 - 37 10,87KN
Mo—M. a 4,02-503  588x3,7
w4 1= =10,06KN
1 2 3,7
My—M. gl _ 402-503  588x37 _
— 37 11,14KN
Me—-M. o 5,03—2,01 = 5,88x3,7
“woFe 4 L= =11,7KN
| 2 3’7
My—M _ql _ 5,03-2,01 588x3,7 _
- 37 10,05KN
5;03 402 4,02 e 4,02 503
; 2.01
A . A AN
\\ 7 \/ \/ \/ \/
W 617 6.13
?I‘]j B.72 B.72 £.72 712
1.7
.14 10.87 10.87 10,87 10,6
~_ [ | | |
~ ~J | ‘ 10.05
1.7 106 10.87 10.87 10.87 11.14
A 37m B 37m C 47m D 37m E 37m F 37m G 347m H

Fig.II1.6 Diagramme des efforts tranchant et les moments fléchissent
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Chapitre IIT Calcul des planchers.

I11.5.1.2 Calcul des sollicitations que subit la poutrelle de type 2 :

ot = B.78 kn/m
Qec = 583 kn/m

Fig. III .7 Poutrelle type 2

Vérification d’application de la méthode forfaitaire:

1- 0=1,5kn/m*<max(2G, 5)kn/m?=10,08kn/m>—>condition vérifiée.

2-section constante = le moment d’mertic est constant —condition vérifiée.

3-ona2l=1€[0.8;1.25] —»condition vérifiée.

4- La fissuration est considérée comme peu préjudiciable —> condition vérifiée.

—On applique la Méthode forfaitaire.

Le calcul par la méthode forfaitaire :
Qu=5,88KN/ml
Os=425KN/ ml

A) -calcul des moments fléchissent :

calcule de My (L=3.7Tm)

x[*? 588x3,7?
ELU:MOU=qu8 =

= 10,06 kn.m

2 2
ELS M= qu X1 :4,25 X3,7

=7,27 kn.m
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Chapitre IIT Calcul des planchers.

B)- moment en appuis :

EL.U:
M,= M,=—-02(M,)=—02x10,06=—2,01kN.m
My = M, =—-05max(Mo ) = —0,5max(10,06) = —5,03 kN.m

M,= M,= —O,Z(MO) =-0,2%x727 =—-1,45 kN.m
Mgz = M, =—-0,5max(Mo ) = —0,5max(7,27) = —3,63 kN.m

C)-moment en travées :

G _ 15

o= = =0,229
G+Q 504+1,5
e Travée de rive :
M, + M
max[(1+ 0,30)M,; 1,05M,] — %
M = max 1,2 + 0,3
()M
2
e Travée mtermédiaire :
M +M
max[(1 + 0,3c0)M,; 1,05M,] — %

M, = max 1+ 0,3
( 2 )M"

Travées AB, CD : (travées de rive)

M, +M
max[(1+ 0,30)M,;1,05M,] — ———=

M, > max 2

1,2+ 0,3
( 2 >M°

(0,2M, +0,5M,)
2

max[(1+ 0,3 X 0.229)M,; 1,05M,] —

1,24 0,3 x 0,229
( )
2

M, = max
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Chapitre IIT Calcul des planchers.

(0,2M, + 0,5M,)
M, > max {max[(1,06)M0, 1,05M,] — .
0,63M,
071M y
M, > max{ A 0=SM = 0,71% 10,06 = 7,14 kn.m
‘ 0,63 M, """ 48

M, =0,71%727 =516 kn.m
Travées BC: (Travée intermédiaire)

M,+ M,

max[(1+0,30)M,; 1,05M,] — 5

1+ 0,3
( 2 )MO

max[(1+ 0,3 x 0.229)M,;1,05M,] —

M, = max

(0,5M, + 0,5M,)

2

M = max 1403 %0229

( ) o
2

M. > {0,56M0

¢ =MaX0 53M,

=M . =0,56x 10,06 = 5,63kn.m

M, =056x7,27 =407 kn.m
-Moment sur les appuis sont illustrés sur le tableau ci-dessous :
les appuis M(KN.M)

ELU ELS
1 2,01 1,45
2 5,03 3,63
3 5,03 3,63
4 2,01 1,45

Table au I11. 4 Tableaux des moments sur les appuis
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I

Calcul des planchers.

-les moments sur les travées sont illustrés sur le tableau :

TRAVEE M(KN.M)
ELU ELS
AB 7,14 5,16
BC 5,63 4,07
CD 7,14 5,16
Tableau III.5 Tableaux des moments sur les travées
D) -Les efforts tranchants :
_ My—Me | gl _ 2,01-5,03 5,88x%3,7 _
T, = —— + : s 10,05KN
_ 2,01-5,03 5,88%3,7
T, =dwMe d- — = -11,70KN
1 2 3,7
_ 5,03-5,03 5,88%3,7
T, = M dl— + = 10,87KN
1 2 3,7
_ 5,03-5,03 5,88x%x3,7
T, =M _d- — = -10,87KN
1 2 3,72
_ 5,03-2,01 5,88x%x3,7
Tw3_M+‘1_1: + = 11,7KN
1 2 3,7
_ 5,03-2,01 5,88x%x3,7
T,y =M _d- — = -10,05KN
1 2 3,7
503 503
—.2.01 ,f'\ \ 20
hm j , Jf /
N,/ \/
e b.63
714 14
- 10,87 1.7
L/?\:' ‘\\“\ ’\H ‘
- ~ ~_| 10.05
11.7 10.87
& a7m B 37m C 37m D

Fig.II1.8 Diagramme des efforts tranchant et les moments fléchissent
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Chapitre IIT Calcul des planchers.

111.5.2 Plancher terrasse

I11.5.2.1 la poutrelle de type 1:

ot = 578 kn/m
Oec = 5,83 kn/m

b v b 4 v b v vy b b v vy b v v by b vy bbb bbb
£ kN AN Pk

3.7m 3.7 m = 37m & 3.7 m 3.7 m 37 m 37m

— L 4 + 4 +*

Fig.III .9 Poutrelle type 1

Vérification d’application de la méthode forfaitaire:

1- O=1kn/m*<max(2G, 5)kn/m?=1096kn/m*—>condition vérifiée.

2-section constante = le moment d’inertic est constant —condition vérifiée.

3-ona g =1 €[0.8;1.25] —>condition vérifiée.

4- La fissuration est considérée comme peu préjudiciable —> condition vérifiée.

—On applique la Méthode forfaitaire.

Le calcul par la méthode forfaitaire :
Qu=5,78KN/ml
Os=421KN/ ml

1I1.5.1.1-calcul des moments fléchissent :

a)calcule de My (L=3.7m)

quxI?_ 578x3,7
8

ELU: M\"= = 9,89 kn.m

u X 421 x3,7
ELS M= 1 = =72knm
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Chapitre IIT Calcul des planchers.

B)- moment en appuis :

E.LU :
M,= M,=-02(M,) =-02x%989=-197 kN.m
My = M, =-0,5max(Mo ) = —0,5max(9,89) = —4,94 kN.m
M,= M, =M, = Mp=—04max(Mo ) = —0,4max(9,89) = —3,95 kN.m

ELS:
M,= M, =-02(M,) =-02x72=—144kN.m
My = M, =-05max(Mo )= —0,5max(7,2) = —-3,6 kN.m
M.= M,=M;= Mp=-04max(Mo ) =—0,4max(7,2) = —2,88 kN.m

C)-moment en travées :

G 1
=—= =0,18
G+Q 448+1

e Travée de rive :

M, +M
max[(1+ 0,30)M,; 1,05M,] — WT‘E
M. > max 1,2 + 0,3a
( 2 )MO
e Travée ntermédiaire :
M, +M
max[(1 + 0,30)M,; 1,05M,] — %
M, = max 1+ 03a
( 2 )MO
Travées AB, GH : (travées de rive)
M, +M
max[(1+ 0,30)M,; 1,05M,] — %

M, = max 1,2 + 0,3
(=),

2

(0,2M, + 0,5M,)
2

max[(1+ 0,3 x 0.18)M,;1,05M,] —

M, = max 1,2+0,3%018
( )M,
2
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Chapitre IIT Calcul des planchers.

(0,2M, + 0,5M,)
2

M, > max {max[(l,OS)Mo; 1,05M,] —
0,62M,

M, > 0.7 Mo _ 01 ¥ = 07%989 =692 k
t_max{0,62M0:> 5= 0,7 %x9389 =6, nm

M, ,=07x72=5,04knm
Travées BC, FG : (Travée intermédiaire)

M, +M
max[(1+ 0,3a)M,; 1,05M,] - —4—=

2
1+ 0,3
( 2 )MO

max[(1+ 0,3 x 0.18)M,; 1,05M,] —

140,3x0.18
< 2 )M"

M, = max

(0,4M, + 0,5M,)
2

M, = max

0,6M,

M, = max {O,SZMO

=M ;fc = 0,6 X 9,89 = 593kn.m

M, =06x72=432knm
Travées CD, DE, EF : (Travée intermédiaire)

M ;‘C = 0,65 % 9,89 = 6,42kn.m

M BSC = 065%72 =468knm
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Chapitre IIT Calcul des planchers.

-Moment sur les appuis sont illustrés sur le tableau ci-dessous :

les appuis M(KN.M)

ELU ELS
1 1,97 1,44
2 4,94 3,6
3 3,95 2,88
4 3,95 2,88
5 3,95 2,88
6 3,95 2,88
7 4,94 3,6
8 1,97 1,44

Tableau III .6 Tableaux des moments sur les appuis

-les moments sur les travées sont illustrés sur le tableau :

TRAVEE M(KN.M)

ELU ELS
AB 6,92 5,04
BC 5,93 432
CD 6,42 4,68
DE 6,42 4,68
EF 6,42 4,68
FG 5,93 432
GH 6,92 5,04

Tableau II1.7 Tableaux des moments sur les travées
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Chapitre IIT Calcul des planchers.

D) -Les efforts tranchants :

_ Mu-Me gl _ 1,97-4,94 n 5,78x3,7

T, 1 - = = 9,89KN
Mo—M 1 1,97-4,94  5,78%3,7
T, =—+—-1= — =-11,49KN
1 2 3,7
Mo —M |  4,94-3,95  5,78%3,7
TW2=¥+%= s + 2 =10,95KN
Moo M 1|  4,94-3,95 5,78%3,7
T,,=—+—-%= — =-10,43KN
1 2 3,7
Mo —M 1 3,95-3,95 5,78%3,7
Ty =—2+1= + = 10,69KN
w 1 2 3,7
Mo M 1 3,95-3,95 5,78%3,7
Ts=—2—-1= — = -10,69KN
1 2 3,7
_ My—M. , gl _3,95-3,95  578x3,7_
T, =t 4 4 - + 10,69KN
Mo M 1 3,95-3,95 5,78%3,7
T,a=——-1= — =-10,69KN
1 2 3,7
Mo —M 1 3,95-3,95 5,78%3,7
Mo—M 1 3,95-3,95 5,78X3,7
T, =-———-%= - =-10,69KN
1 2 3,7
Mo —M 1 3,95-4,94 _ 5,78%3,7
TW6:¥+%= = +=— = 1043KN
Mo—M 1 3,95-4,94 5,78X3,7
T,, = 2—< -1 = — =-10,95KN
1 2 3,7 2
Mo —M 1 4,94-1,97 5,78X3,7
Tw7:%+%= - +=— = 1149KN
Mu—M 1 4,94-1,97 5,78X3,7
T,, = —*—¢— 1= — =_-9,89KN
1 2 3,7
4,94 4,94

1.97 3,95 395 3.95 3,95

I AN A N AN

1.97

. \\ J/ — \/ \.../ \/ =

Ean B.47 542 6.4z

G.92
q.aal 10,95 10,69 10.69 10,69 10.43 11.49
— “\\ x\
11.49 10.43 10.69 10.69 10,69 o

8.89

% 4

4 37m B 37m C 37m DO 37m E 37m F 37m G  37m

Fig.I11.10 Diagramme des efforts tranchant et les moments fléchissent
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Chapitre IIT Calcul des planchers.

I11.5.2.2 la poutrelle de type 2 :

Ot = 5,78 kn/m
Qec = 5,88 kndm

_
YT Y.
a7m = 37m = 37m o

L | L *

L
VN

Fig.III .11 Poutrelle type 2

1- O=1kn/mP<max(2G, 5)kn/n?=1096kn/m>*—>condition vérifi¢e.

2-section constante => le moment d’inertie est constant —condition vérifiée.

3-ona g =1 €[0.8;1.25] —>condition vérifiée.

4- La fissuration est considérée comme peu préjudiciable —> condition vérifiée.

—On applique la Méthode forfaitaire.

Le calcul par la méthode forfaitaire :
Qu=5,78KN/ ml
Os=4,21KN/ ml

1I1.5.1.1-calcul des moments fléchissent :

a)calcule de My (L=3.7m)

AU X 578 x3,7*

ELU: M, = 9,89 kn.m

qux? 421 x3,7*

ELS : M= =7,2 kn.m

B)- moment en appuis :
ELU :
M,= M,=-02(M,) =-02x%x989=-197 kN.m
Mgy = M, =-0,5max(Mo ) = —0,5max(9,89) = —4,94 kN.m
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ELS:
M,= Mp=-02(M,)=-02x%x72=-144kN.m
Mgy = M, =—-05max(Mo ) = —0,5max(7,2) = —3,6 kN.m
C)-moment en travées :

G
a=——=—"=018

G+Q 448+1

e Travée de rive :
M,+ M,

max[(1+0,30)M,; 1,05M,] — 5

1,2+ 0,3
(=)Mo
2

M, = max

e Travée mtermédiaire :
M, + M,

max[(1+ 0,30)M,; 1,05M,] — 5

M, = max 1+ 0,3a
(=),
2

Travées AB, CD : (travées de rive)
M, +M,

max[(1+ 0,3a)M;1,05M,] — 5

1,24 0,3«
)
2

M, = max

(0,2M, + 0,5M,)
2

max[(1+ 0,3 X 0.18)M; 1,05M,] —

1,2+0,3% 0,18
( 2 )M"

M, = max

(0,2M, + 0,5M,)

max[(1,05)M,; 1,05M,] — >

0,62M,

M, = max{

M, > 0.7 Mo v _ 07%989 =692 k
t_maX{O,6ZM0:> 5= 07%989 =6, nm

N
M, .=07Xx72=5,04knm
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Chapitre IIT Calcul des planchers.

Travées BC: (Travée intermédiaire)

M + M
max[(1+ 0,30)M,; 1,05M,] — %
M, = max 1+ 0,3
( 2 )MO
0,5M,+ 0,5M
max[(1+ 0,3 x 0.18)M,;1,05M,] — (©M, > o)
M, = max 1403 x0.18
< 2 )M"
0,55M,
M, = max {O,SZMO
=M, =055x989 =543kn.m
M, =0,55x72=396 kn.m
-Moment sur les appuis sont illustrés sur le tableau ci-dessous :
les appuis M(KN.M)
ELU ELS
1 1,97 1,44
2 4,94 3,6
3 4,94 3,6
4 1,97 1,44

Table au III 8 Tableaux des moments sur les appuis
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Chapitre IIT Calcul des planchers.

-les moments sur les travées sont illustrés sur le tableau :

TRAVEE M(KN.M)
ELU ELS
AB 6,92 5,04
BC 5,43 3,96
CD 6,92 5,04
Tableau II1.9 Tableaux des moments sur les travées
D) -Les efforts tranchants :
_ My—Me , gl _ 1,97 -4,94 5,78%3,7 _
Tni=—7—+3 37 9,89KN
_ 1,97-4,94 5,78%3,7
T, =mte 4 — = -11,49KN
1 2 3,7
_ 4,94-494  5,78x3,7
T,, = e 4 3= =10,69KN
] 2 3,7
_ 4,94-494  5,78x3,7
T,, = v Me_dl_ - = -10,69KN
1 2 3,7
_ 4,94-1,97 = 5,78x3,7
Ty = oo 4 &= + = 11,49KN
1 2 3,7
_ 4,94-1,97 5,78x3,7
T,y = ot 4= — = -9,89KN
1 2 3,7
4,94 4,94
1.97 !
G A A s
AN / \/ \/
S’ 543
E.92 E.92
10,69 11.49
_g.aal ’\ |
™
= ~ 9,89
11.49 10,59
& 37m B 3.7m C 37m D

Fig.II1.12 Diagramme des efforts tranchant et les moments fléchissent
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Chapitre IIT

Calcul des planchers.

Type de Méthode ELU ELS T ax
poutrelle de calcule mmax mmax Mmax mmax

1 EC Forfaitaire 7,14 5,03 5,16 3,63 11,7

1T Forfaitaire 6,92 4,94 5,04 3,6 11,49

2 EC Forfaitaire 7,14 5,03 5,16 3,63 11,7

2T Forfaitaire 6,92 4,94 5,04 3,6 11,49

Maximum 7,14 5,03 5,16 3,63 11,7

Tableau IIL.10 : Les sollicitations maximales des poutrelles

I11.5.6 calcule du ferraillage:
I1L.5.6.1 ELU :

M, : Le moment fléchissant équilibré par la table de compression.
Si My, < M™ " la zone comprimée se trouve dans la nervure et la section des calculs
sera une section en "T¢".

Si My, > M™ :1a zone comprimée se trouve dans la table de compression et la section en

"T¢" sera calculée comme une section rectangulaire de dimension (b X h) :

1) En travée:
a) Vérification de I’étendue de la zone comprimée :

M™* =714 KN.m.

h
Mtab = Oy bhO( _TOJ

As

<>
bo

Figure II1.13Dimensions des poutrelles
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Chapitre IIT Calcul des planchers.

7y =15

7, =115
feE400

fc28 =25MPa
f28 =2,1MPa
o, =14,2MPa
o, =348MPa

Avec ;

0,. =1420 MPa. ; b=65cm ; hy=4cm ; d=09h=18cm

M, =1420x65x4x (18—%) =59072 N.m

M,, =59072N.m > M ™ =7140 N.m.

Donc, la zone de compression se trouve dans la table de compression et la section de

calcul sera une section rectangulaire de dimension : (b x h)=(65x20) cm?

b) Vérification de I’existence des armatures comprimées (A’):

oM 7140
b-d*-o,  65x(18) x14,20

Y7, =0,024 <ul = 0.392 (acier FeE400)

Donc (A’) n'existe pas.

a=125(1-\1-24)=0,03

L =1-0,40c =0,988

f
o, =— =348 MPa.
Vs
M 7140

A: =
B-d-o, 0988x18x348

=1,15 cm?

c) condition de non fragilité :

Amin = 0’23 XbXdX@ = 0,23 X65 X18 X 2,1 = 1,41 cm2
e 400

Aadopty' = maX(Acal 5 Amin) = 1,41 sz

Choix : 3T12 » A=339 cm’
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2) En appui:
M™ =503 kN.m
La section sera calculée comme une section rectangulaire de dimension :

(by xh)=(12x20) en?.

a) Vérification de lexistence des armatures comprimées (4'):

oMM 5030
by-d*-o, 12x(18) x14,20

Y7, =0,0911<ul =0.392 (acier FeE400)

Donc (A') n'existe pas.

a=125(1-\1-21)=0119
B=1-040a =0952
B =095

5030

= —0,84 cm’
0,952 -18 - 348

b) Condition de non fragilité

A . =023 xbxdx@ =0,23 x12 x18 x 21 =0,26 cm’
; 400
Aoy =max (4, , 4.,,)=0.84 cm’
Choix : 2T10 » A=1,57 cm®
I11.5.6.2 Vérification a E.L.S :
1) En travée:
b xh’ 65 X 42

— 15 X A(d — ho) =

> —15%3,39(18-4) =—-16,68 <0

—[.’axe neutre se trouve dans la nervure — Section en Té
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Chapitre IIT Calcul des planchers.

5 (b=b)ho+15x A _ (65—12)4+15x 339

= 21
bo 12 Jem

E_(b—bo)h2 +15xAxd (65—12)4% +15x339x 18
B bo B 12

Yi=-D+ /Dz +E=-219+ J21,92 +146,9 = 3,13 cm

ij — (b — bo)(Y1— ho)?

= 146,9 cm?

I : +15x A(d — Y1) =11919,81 cm*
M; 5160
K = = = 0,43
I 11919,81

o=KxY:1 =043 x 3,13 =1,35Mpa
o, =0,6.f.,, = 15 Mpa

o» =1,35 Mpa <o, =15Mpa— [condition vérifier

Fissuration peu nuisible

Choix des armatures :

3T12 — A=3.39 cn?
2) En appuis :

Comme la fissuration est considérée comme préjudiciable, donc il n'y a aucune

vérification a effectuer concernantG .

sectionrectangulare |
flexion simple -~ ag<l7 {6_25
Acier Fe E400

Si cette négalité est vérifiee, donc la vérification de O, n'est pas nécessaire :

Avec:y = —
22030 3¢5
3630

a=1383<a=140 — cv

Donc les armatures calculées a I'E.L.U conviennent a I’E.L.S
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-Choix des armatures : 2T10—> A=1,57 cm?

3) Vérification vis-a-vis I'effort tranchant

Pour des armatures transversales perpendiculaires a la ligne moyenne. D'apres le B.A.E.L

83, la condition suivante doit étre vérifiée :

7, <7, =min (0,2% ;4 MPaj

b
7., =min (3,33 ;4 MPa)=3,33 MPa

Toue 11700

max

““by-d 120 x180

T = 0,541 MPa

7,=0541 MPa <7, =333 MPa — cv

4) Diamétre des armatures transversales

Le diameétre ¢, des armatures d'ame doit étre inférieur ou égal a la plus petite des trois

quantités suivantes :

. (h b,
<mm | —;0p 5
oy smin o070

Avec :

h : Hauteur totale de la poutrelle.

¢; : Diamétre maximal des armatures longitudinales.
b, : Largeur de lame de la nervure.

¢, <min (0,571 ;1,2;1,2)

On prend ¢, = 6 mm avec une nuance d'acier FeE215

Choix : 206 A, =0,57 cm’
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5) Ancrage des barres
a)Contrainte d’adhérence limite

Pour assurer un ancrage correct d’empécher le glissement de larmature dans la gaine du

béton, il faut limiter la contrainte d’adhérence ala valeur suivante :

r, =0,65". S

r,, =0,6x1,5" x2,1 =28 MPa.

b) Longueur de scellement droit :

C’est la largeur pour assurer un ancrage droit :

L, =¢. /. =1. 400 =35,3cm
4z, 4x2,83

6) Ancrage des armatures :

a) Rayon de courbe minimal :

r=5,5¢ Pour la barre a haute adhérence feE400

L=04xLs=0.4%x353=14,12cm
r=55x¢=55x1=55cm

L =L-35¢=14,12-3,5=10,06cm

L, =6¢=6cm

L +2,56L,>L;—-392xr

L +2,56L, =10,62+(2,56x6) =26cm

Ly —-3,92xr=353-(3,92x5,5)=13,74cm
=26>1375=cv

—
On prend : 109

041

Figure III.14 Schéma de I’ancrage courbe
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7) L’influence de I’effort tranchant au voisinage de I’appui :

a)Vérification des armatures longitudinales :

3

Tmax 11.7X10 "~
A>1.15 fo = A= 115T

= A>0,33 cm?
Donc : Ast = 1,57 cm? > 0,33 cm®> —c.v

b) Vérification de la compression du béton :

2XT
Tpe = b—’”‘”‘ < 0,852
o @ Vb

Ona:a=b,—c, —2

b, = 30 cm (longeur de la poutre )

@ = 10mm
¢, = maxe =2.5 cm
lem
Alors ¢, =30—-25—-2=255cm
2XT, 2%x11,7%x1073 25
Tye = max — < 0857228 _ 05
boa  0,12x 255 x 102 Vs 1,5

0,76 Mpa < 14,16 Mpa - C.v

8) Calcul de l'espacement des armatures transversales
D'aprés le B.AEEL 91 :

4. T, =03 fi

by -9, 0,9 Je (sin oL+ cosa.)

N

S128 =0,6+0,06 f,.o5 =2, MPa.
a=90°

4,09 fe
bO 'YS(Tu _0’3 ft28)

8,, <min (0,94 ; 40 cm)

Donc : 9, <

=0, <66 cm
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8, <min (16,2;40 cm) = 3,,<16,2cm

P
by -sm o+ 0,4

3 < 0.57.215 8,3 25,53 cm
12x0,4
8, <min (5,,8,,,8,;) = &, <min ((16,2);(25,53),(66))
Onprend : &, =15cm

La longueur des armatures d’appuis (2T10) c’est 80 fois le diametre

= 80 cm dans les deux cote

1 1
' 65 P 2T10

: ' Treillis Soudés
4 cm. -——-.——-——’-5/———;———-\06-
A Z A ) e
206" A obe :

;
T2
.

Figure II1.15 ferraillage de poutrelle

9) Calcul de la fléche :
a) Vérification de la fleche :
D'apres les regles B.A.E.L 91, Nous montrons qu'il n'est pas nécessaire de calculer la
fleche d'une poutre ou d'une poutrelle si cette dernicre est associée a un hourdis et si toutes

les inégalités suivantes sont vérifiées :

L 16

h 1 Mtservice
> - —_—
L 10 M

a service

63



Chapitre IIT Calcul des planchers.

Avec: L : La portée de la travée entre nus d'appui
h: La hauteur totale de la section droite.
d : La hauteur utile de la section droite.

by: La largeur de la nervure.

M

service - L€ moment en travée maximal a E.L.S.

M sorvice : Le moment en appui maximal a E.L.S.
A :La section des armatures tendue.

f, :Lalimite élastique de lacier utilisé (en MPA).

b) Vérification des conditions

h_o20 _ooag<lo00625 > cwNv
L 415 16
B 1_2 _ous< i BM_oon o cwr
L~ 415 104,
4 339 42

=0,0156 > =0,0105 — CN.V

¢ b,-d 12x18
Ces trois conditions ne sont pas vérifices, donc le calcul de la fleche est nécessaire.
G : Charge permanente aprés mise en place des cloisons.
P : Charge Totale (P =G + charge d'exploitation).
J :Charge permanente avant la mise en place des cloisons.

G =520Kg/m*

Ona: {P=520+150=670 Kg/m*
J =520-75=445Kg/m’

G =5200x0,65=3380 N/ml
Pour b=0,65m P =6700x0,65=4355N/ml
J =4450x0,65=2892,5 N/ml
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Chapitre IIT Calcul des planchers.

¢) Calcul des moments fléchissant

=0,71-

2 2
M, =071.9L %:516@311\7.}71.

5 2
Pr w - 6656,6 Nm.

M, =0,71- =0,71-

=0,71-

M, =071

5 2
J-L 28925 ; (4.15) =4421,17N.m.

d) Module du modele de déformation longitudinale :

E, =11000 -3/ /., =11000 -3/25 =32164,19 MPa

E, =3700 -3/ f.,s =3700-3/25 =10818,86 MPa

e)Détermination du centre de gravité :

_ 2 A _ (bhy).(h/2+h=hy)+[(h=h,)b, (h=h,)/2]+1.A,

Yo TTSA, (b.hy)+(h—hy )b, + 1. A,
_(65.4)(2+20—4) +[(20—4).12.(20- 4)/2]+15x3,39x3
‘- (65.4)+(20—4).12+15x3,39
yg =12,66cm

f) Détermination du moment d'inertie :

3 _ — 3 - }

I =byG _(b b,)(ys —hy) +b0(ht Yo) +15As(d_YG)2

g 3 3 3

_05.012,60) _(65-12).(12,66-4)" | 1220-12.66)" |5, 3 39, (18-12,66
3 3 3

I, =3552156 cm’*

I

g) Pourcentages des armatures :

p= 4 :ﬂzo’ms
b,-d 12x18

D'aprés le BAEL 83: p; =p-100=1,5 —— 3, = 0,837

h) Calcul des contraintes suivant les sollicitations
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Chapitre 111 Calcul des planchers.

M
o,=—t—= SI0631 61 150pPa
A-B-d 3,39x0,837x18
o = Mp 0066 335 p,
P A-B-d  3,39%0,837 x18
o, = M, _ 421,17 =86,56 MPa
7A-B-d 339x0,837 x18
i) Calcul de 4, p,, 1 :
y=1o 1,75 £, =1—_ 1,75-2.1 0,550
£ 4 pOy+ g | | 4x0,015x10115+2,1 |
_1__ 1,75 £ __1_‘ 1,75-2,1 0629
Hr (4 po,+ S| [4x0,015x13033+21]
_1__ L5 f |, 1,75-2,1 0496
H 4-p-0y+ frog 4%0,015%x86,56+2,1 |

j) Calcul des moments d'inertie fictifs

L,
"+ a-p)

J o 005 o 005x21 o

2+3b—0 .0 (2+3'12jx0,015
b 65

A _2/1_ 0,02- fis  _ 0,02 x2,1

> 2+3-b—0 P (2+312jx0,015
b 65

Jé = 191 : ]0 _ 1,1 x 35521 ,56
A py) (142,74%0,550)

=1,09

=15585,84 cm*

LI-I,  11x35521,56
1+, p,) (1+1,09%0,550)

= 24428 7 cm’*

g
Jo
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I LI-1,  11x35521,56

= = = 14347 ,08 cm*
A ) (142,74%0,629) e

goo LL, o 1L1x35521,56

- = =16563 ,39 cm*
T A u,) (142,74%0,49 ) .

k) Calcul de fleche (total et admissible)

M 'L2 2
oM _ 516631x(415) 0177 em
“ 10-E,-1% 10x32164,19x15585,84
M, I ’
oM _ 516631x(415) 0336 cm
“ 10-E,-1¢ 10x1081886x 244287
2 2
7 - M, LJ _ 442117x(415) 0143 em
" 10-E,-I]  10x3216419x1656339
2 2
5, - M,-L’ _ 66566x(415) _ 0248 cm

C10-E, 1] 10x3216419x14347,08

1) La fleche totale
A =1, 1, )+ (fo = 1, )= (0,336 —0,143)+ (0,248 - 0,177 )
Af, =0,264 cm

m) La fleche admissible

Pour L=415cm<500cm = AmaX:L:£:O,83cm
500 500

Donc Af, =0,264 cm < Af,

max

=0,83 cm condition vérifier
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Chapitre IIT Calcul des planchers.

I11-6. Dalle pleine :

Les dalles pleines sont des plaques généralement rectangulaires (grande portée 1/,
petite portée /., épaisseur hq) dont les appuis sont des poutres ou des voiles en béton
armé (dalles partiellement ou totalement encastrées sur leur contour) ou des murs en

maconnerie (dalles articulées sur leur contour).

Méthode de calcul :

La méthode de calcul dépend de la valeur o :j—’“

y

Pour p< 0,4 ; les dalles portent dans un seul sens (Fig.a.)

Pour 0,4 <p<1; les dalles portent selon deux directions (Fig.b.).

Figure II1.16 : Les dalles pleines

Les dalles de notre structure portent dans deux directions P le calcul se fait en flexion
simple.
Le principe de calcul est déterminé sur les points suivants :
-La dalle est considérée comme reposant sur 4 cOtés ;
-Considérons 2 bandes :
L’une de largeur « dx » ;

L’autre de longueur « dy » ;

Et une charge ¢lémentaire P appliquée sur la partie commune aux deux bandes.
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Chapitre 11T Calcul des planchers.

4 )

L/

d. ¥ 777 Aﬂ";ﬂﬁfw

N

Fig. 111.17. Hypothese de calcul de la dalle pleine.

Constatations :

Chaque bande se déforme
Chaque bande est soulagée par une série de bandes ¢lastiques prenant appui sur les rives ;

Les lignes de ruptures déterminées par essai de chargement figurent en traits interrompus.

A B A B

. . o =45° .
D }f \\ C D /‘/\ \\ c

Fig.II1.18 : Les lignes de rupture déterminées par essai de changement.

-Conclusion :

Deux moments fléchissant agissent est sont évalués forfaitairement;

Les aciers sont porteurs dans les deux sens.
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Chapitre IIT Calcul des planchers.

Evaluation des moments :

En travée sont estimés forfaitairement par la méthode suivante :
Les moments sur appuis et Calcul la charge par unité d’aire:

P=1,35G + 1,5Q a T'ELU

P=G+G a I'ELS

2-Calcul des moments de flexion maximaux M,y et M,y au centre de la dalle en la
considérant sur son contour :

2
= X g X
Moy = e X g X 1
MOy::quMOx
Avec :

ux et ty sont des coefficients de réduction donnés en fonction du rapport 4/
l,.|BAEL 91/ annexe E3]

0,3 M,
L
0,75 Mgy 0,85 M. Lx
5N, B Ly N 25, Ly
0,5M,,, [ — <1 0,50, 0.5M,, [ Apzm,,

0,75M,, 0,85 M.,

Fig.III .19 Panncaux de dalle

Pour les panneaux de rive:

Mix = 0,85 Mox

Moments en travée Mty = 0,85 Moy

Maix = - 0,5 Mox

Moments sur appuis intermédiaires Maiy = - 0,5 Moy

Marx =- 0,3 M ox
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Moments sur appuis de rive Mary =- 0,3 Moy

En respectant la condition suivante :

M, + M,
M, +———=21.25 ¥,

Remarque :
Mox et Moy donnés par cette méthode, sont applicables que pour un panneau de dalle de

forme régulicre (rectangulaire uniformément chargé).
Efforts tranchants :

Pour une charge totale P uniformément répartie sur toute la surface de la dalle .a et
b sont les dimensions de la dalle telle que (a <b)

maximum:au milieu du plus grand coté

- .|— Tmax=P/(2b+a)
Effort traachantpar unité de longueur d'appuis = . N . .
Minimum : au milieu du plus petite coté

— T _min=P/3b

Planchers a dalle pleine :

Type 1:(panneaux intermédiaire dont deux appuis assurent un encastrement partiel) P2,P3
P4
9

Type 2 :(panneaux de rive dont un seul appui assurent un encastrement partiel) P1,PS, P6

3.7 m 3,72m 4,45 m 372m_ . 37m 4,45 m
- P pd4—————————————————— 44— 4 4
nl pZ p3 P4 n5 PB 3.7 m

Fig.III 20 les panneaux de la delle plein
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Calcul des planchers.

G=5,99 ko/nv

Q=5 kn/n?

ELU—-qu= 1,35G+ 1,5 Q = 15,58 KN/n?

dalle pleine en béton

treillis soudé

Fig. I1I 21 : dalle plein

Pour une bande de 1 m de largeur on trouve :

ELS—qser =G + P =10,99 KN/ml

[ssem

Pammea] L | L, | 1", I, ELU (daN.m) ELS(daN.m)
q, | My | My | q, | M; | Mj
T [37] 37| 1 | 00368 1 | 1585 798,5 | 798,5 | 10.99 || 553.7 | 553.7
2 [37[372] 0994 0,037 [ 098 | 1585 | 8028 | 7868 | 10.99 | 556,7 | 545,5
3 [3,7] 445 [ 0.831 | 0,0531 | 0,649 | 15.85 | 1152,2 | 7478 | 10.99 | 7989 | 518,
4 [3,7[3.72] 0994 | 0.037 | 098 | 15.85 | 802,8 | 786,8 | 10.99 [ 556,7 | 545,5
5 [37[ 37 T [00368| 1 | 1585 7985 | 7985 | 10.99 | 553,7 | 553,7
6 | 3.7 445 | 0.831 | 0,0531 | 0,649 || 15.85 | 11522 | 747,8 | 10.99 | 798,9 | 518,

Tableau .II1.11 : Moments de flexion maximaux (Mox et Moy)
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SENS X-X SENS Y-Y
Combinaison E.L.U E.L.S E.L.U E.L.S
Ma (daN.m) -576,1 -399,45 -399,25 -276,85
Mt (daN.m) 979,37 679,06 678,72 470,64

figure II1.12 : Les moments dans les 2 sens de la dalle plein

I11.5.6.1 Calcul des ferraillages :

La dalle ferraillée en deux sens en fonction de Mx, My.

le calcul se fait a la flexion simple pour une section rectangulaire (1m x h).

 qy 15,58
- Aser - 10,99

Uy, = (3400y + 49f,,4 — 3050) x 10~* = 0,307

= 1,442

1) Selon X:

a)En travée :

M; =9,79 KN.m
b=100cm ; d =13,5¢cm ; e =15cm ; fou=14,2MPa ,fe=400MPa
M 9,79 x 103

ut

Hou =1 a2 £~ 100 x 13,52 x 14,2
Uy, = 0,0378 < i, = 0307 = A’ =0

o= 1,25(1 — /1 — 244, ) = 0,048

Z,=d(1-04 «)=0,132m

= 0,0378

Section de 'acier
My, 9,79 x 103

= = = 2,13 cm?
Z,.0, 13,2 x 348 cm

A,
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b) En appui :
Mj; =5,76 KN.m
b=100cm ; d =13,5cm ; e =15cm ; fou=14,2MPa ,fe=400MPa
o My _  576x10°  _ 00223
b pod? f,, 100x1352x 14,2
fy, = 0,0223 <y, =0307 = A =0
o= 1,25(1 — /1 — 2, ) = 0,028
Z,=d(1-04 ) =0,1335cm
Section de I'acier
4= M _ 576 x10° _ 124 o2
@~ 7,0, 1335x348
2) Selon Y :
a) En travée :
M =6,78 KN.m
b=100cm ; d =13,5¢cm ;e =15cm ; fou=14,2MPa ,fe=400MPa
. My _  678x10° 00261
P b d?. f,, 100x135%2x142
fy, = 0,0261 < p,, = 0,307 = A =0
o= 1,25(1 — /1 — 2, ) = 0,033
Z, =d(1—-04 ) = 0,1332
Section de I'acier
3
4r = Zlﬁrtst B 163',7382113(318 = 146 cm’
b) En appui :
Mj; =3,99 KN.m
b=100cm ; d =13,5¢cm ; e =15cm ; fou=14,2MPa ,fe=400MPa
M, 3,99 x 103

= 0,0154

Hou = 1 a2 = 100 x 13,52 x 14,2
Uy, = 00154 < p,, = 0307 = A =0

o= 1,25(1 - /1= 2p,,) = 0,0194
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Z,=d(1-04x)=0,1339m

Section de 'acier

A M, _

3,99 x 103

“« =7 o, 1339x348

II1.5.6.2 Sections minimales des armatures :

1) Selony:
Pour l'acier : FeE400

=8x h, =8x%0,15=1,2 cm*/ml

ymin

=146cm? > A = 1,2cm?

A
Aty ymin
A, = 0855cm® < A, = 1,2cm?

On adopte : 4,, = 1,46 cm?

A =12cm?

ay

2) Selon x :

3—o 3 - 0,831
Agmin = —5—Aymin = ————

X min 2 ymin — 2

=A = 1,3 cm?

ax min

On adopte : A4,, = 2,13 cm?

X 1,2 =1,3 cm?

A,, =13 cm?

3) Choix des aciers :
a) Sens Ly :
A, = 2,13 cm?
S; < min(3h,; 33cm)
S; < min(3 X 15;33cm)
S; < min(45cm; 33cm)
Onadopte : S, =33 cm

Choix des armatures T12

0,855 cm?

Calcul des planchers.
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b) Sens Ly :

A, =146 cm?

S; < min(4h,; 33cm)

S; < min(4 X 15;33cm)
S; < min(60; 33cm)
Onadopte: S, = 33 cm

choix des armatures T12
¢) Chapeau :

A, =146 cm? Ay, =12 cm?
S, =33cm
Choix des armatures T12

Donc les sections adoptées sont :

Section Espacement (cm)
Selon X Travée T12 33
Appui T12 33
Selon Y Travée T12 33
Appui T12 33

Tableau.Ill.13: ferraillages de la dalle plein

d) Vérification de I’effort tranchant :

Sollicitations ultimes :

x= 0,831 > 0.4

quxl, 1 15,85 x 3,7 1
T = X &= X ————=20,71 kn

2 1+- 2 1+ 2
2
_quly 1585x37
Ty == =—— —— =2932kn

T feze

Ty = b ;d < Tutim = 0;07;_b
29,32 x 1073 25

W= Tx0,135 0,217 Mpa <7y y;m = 0,07 15 1,17 Mpa =cv

Donc il n’y aura pas d’armature d’ame
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Chapitre 1V Ferraillage des éléments non porteurs

IV.1 Acrotere :

L’acrotére est un muret d’une hauteur de 60 cm et d’une épaisseur de 10 cm, il est
généralement situé¢ en bordure de toitures terrasses afin de protéger la ligne conjonctive entre
lui-méme et la forme de pente contre I'infiltration des eaux pluviales, il assure aussi la sécurité
en formant un écran pour prévenir toute chute quelle qu’elle soit.

Il est réalisé en béton armé et est soumis a son poids propre et a une surcharge
horizontale due a une main courante (N, = Q = 1 kN/m) ainsi qu’au séisme qui crée un
moment de renversement. Il est considéré comme étant une console encastrée au plancher
terrasse.

Son point le plus faible est son interface ou se trouve I'encastrement dans le plancher
terrasse et c’est pour cela que le calcul se fera en flexion composée dans la section
d’encastrement pour une bande de 1 m linéaire.

L’acrotére est exposé aux intempéries ce qui peut provoquer des fissures et des

déformations importantes (fissuration préjudiciable).

acrotére
relevé d'étanchéité — |

protection —

étanchéité —
forme —

Figure.IV.1 : Acrotere en béton armé.

IV.1.1 Calcul des sollicitations, enrobage et excentricité :

a) Poids propre :

0,03 x 0,1 ,
§=—"———+ (01x06)+ (007x0,1) = 0,0685m
G =Sx y, =0,0685x 25 =1,71 kN/m
Q=1kN/m

b) Effort normal :
N,=135G6=135x%x171=231kN/ml
N, = N, =171 kN/ml
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¢) Moment de flexion :

My =15x% Ny xh=150x1x0,60=0,90 kN.m

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

ser

d) Effort tranchant :
V= N,=1kN.m

V, = 1,5V = 1,50 kN.m
V., =V=1kN.m

10 em 10 cm <} Ny
A

Mg

i T DR

Figure.IV.2 : Dimensions de I'acrotere.
e) Enrobage :
Vu que la fissuration est préjudiciable, on prend C=C’ =2 cm. f)
Excentricité :

_ My _ 090 _ .
TN, 231 7™

e, 010

L2 TzO,OSm <0,39m

2

e, : Epaisseur de l'acrotere.

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

IV.1.2 Vérification de la compression (partielle ou entiére) de la section :
M, = Ny [e + g— C] = 2,31 [0,39 + %— 0,02] =0,97 kN.m
(d—c)INy— My <(0,337h — (0,81c"))fpc X b X h
(d—c")N, — M, =((0,09 —0,02) x2,31)— 097 = —0,81 kN.m
((0,337x h) —(0,81xc"))fpeXb Xh

= ((0,337x0,1) — (0,81 x 0,02))14,17 x 10°x 1 x 0,1
= 24,80 kN.m
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— 0,81 < 24,80 kN.m ; Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait pour
une section rectangulaire (b X h) = (100 x 10) cn?.
IV.1.3 Calcul du ferraillage (E.L.U.) :
_ M, 097X 103
bxd*xf,. 100x 92 x 14,17
IV.1.3.1 Vérification de I’existence des armatures comprimée A’ :
= 08a, x (1-(04a,))

35 _ 35 o, f 400
35 +1000e, 3,5+1,74 o s T E T 2x105x 1,15

=0,00174
1w, =08x0,668x (1-(0,4 x 0,668)) = 0,392 > u=0,0084 - A4 =0

u = 0,0084

a; =

1 =0,0084 - £ =0996
On calcul :

Ay : Section d’armatures en flexion simple ;

Ay, : Section d’armatures en flexion composée.

M, 0,97 X 103 ,
Afs = = = 0,31 cm“/ml
o, Xdx f 348%0,996 x9
A= A Mo _ 031 2,31><103_024 2/ml
re = s~ T00q, ~ 21 T Toox3ag - A em/m

IV.1.3.2 Section minimale des armatures en flexion composée pour une section
rectangulaire :

a) Les armatures principales :

N, = N; =171 kN/mi
M, = My = Nyxh=1x060=060kN.m
M 0,60
Coor = — o = =0,35m=35cm
N, 1,71
d=09h,=09%x10=9cm ;b =100cm
AdXbX foa e, — 045d 9% 100 x 2,1 35 — 4,05
A. . = X X 0,23 = X x 0,23
s min £, e.., — 0,185d 400 35 - 1,665
cm?
= 1,01—
ml

On adopt 406 p.m. ;A, = 1,13 cm*/ml ; S, = 25 cm
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b) Les armature de répartitions :

< 1,13 5
A = —= = 0,28 cm“/ml
4 4
On adopte : A, = 1,13 cm?/ml ; Soit : 406 p.m.

IV.1.4 Vérification des contraintes (E.L.S.) :

a) Moment de service :

)

10
: ): 0,65 kN.m

h
M, = N, X (e —c+ E) = 1,71 (0,35 - 0,02+

b) Position de 'axe neutre :

b

¢) Moment d’mertie :

b 100 x 1,583
I = §y3 + nA,(d- y)* = f-l_ (15x 1,13 x (9 — 1,58)2) = 1064,68 cm*
IV.1.4.1 Détermination des contraintes dans le béton comprimé o, :
M,,, 650
0, = ———Xy=——X158=0,96 MPa
I 1064,68

0,. = 0,6f.,4 =15 MPa
o, = 0,96 < g,, =15 MPa ; Condition vérifiée

IV.1.4.2 Détermination des contraintes dans P’acier tendu o, :
2
O, = min <§fe ;1104/n X ftzg) ; Fissuration préjudiciable

Avec :
n : coefficient de fissuration pour HA ® > 6 mm ;n = 1,6
0, = min(266,67 MPa; 201,63 MPa) = 201,63 Mpa
Moy 650
=n———-0 (_d — = 15x ——— x(9—-1,58)= 67,95 MPA
O =M I ( y) 1064.68 ( )
0y = 67,95 MPa <a,; = 201,63MPa; Condition vérifice

1V.1.4.3 Contrainte de cisaillement :

T
= pxd
T =150 =1,5x 1=1,50 kN
o= —20 6 67 kN/m? = 0,01667 MPa
© = 1%009 ’
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7, = min(0,1f,,5 ;4 MPa) ; Fissuration préjudiciable

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

7, = 0,01667 MPa <7, = 2,5 MPa ; Condition vérifee

IV.1.4.4 Vérification du ferraillage vis-a-vis au séisme :

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

F,=4Xx C,XxAX W,

Avec :

A : Coefficient d’accélération de zone A = 0,08

Cp : Facteur de force horizontale Cp =0,8

W, : Poids propre de l'acrotere W, = 1,71 kN

F, : Force horizontale pour les ¢léments secondaires des structures

F,=4x08x0,08x171=0,44 kN < 1,5Q = 1,5 kN ; Condition vérifiée

486 Coupe A-

Figure IV.3 : Ferraillage de I'acroteére.
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IV.2 Balcon:

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

Ona:

Ly:La longueur suivant l'encastrement a la poutre ; Ly =445m

L,:La longueur suivant l'encastrement aux deux consoles; L, =1,55m
L, 1,55

L. 4.45

= 0,34 < 0,4 = La dalle travail dans un seul sens (suivant L,.)

<

Le calcul se fera a la flexion simple pour une bande d’un metre linéaire.
L’¢épaisseur de la dalle pleine dépend de la :
e Résistance a la flexion :

Lo 155
©=20" 20 /P

e [solation acoustique : e > 12cm ;

e Sécurit¢ en matiere d’incendie : e > 11 cm pour 2 heures de coup feu.
On adopte : e =15 cm.
IV.2.1 Etude des charges et des sollicitations :

a) Décente des charges :

Revétement en carrelage (2 cm) : 2 X 0,20......ccviiiiiiiiiiiii e, = 0,40 kN/n?
Mortier de pose (2 cm) 12 X 0,20, . ...eiiiniiiiiii i e = 0,40 kN/m?
Sable fin pour mortier (1,5 cm) : 1,5 X 0,19.....cciiiiiiiiiie, =0,29 kKN/n?
Enduit en ciment (1,5 cm) : 1,5 X 0,18....coiiiiiiiiii e = 0,27 KN/m?
Dalle pleine (15cm) : 15 X 0,25 oo e = 3,75kN/m?
G = 5,11kN/m?
Q = 3,50kN/m?

b) Charge surfacique et linéaire :

Q, =1,35G6 +1,5Q = (1,35 % 5,11) + (1,5 x 3,50) = 12,15 kN/m? ; Chargesurfacique.
Q, = 12,15 x1m= 12,15 kN/ml ; Charge linéaire.

Qer =G+ Q=511+ 3,50 = 8,61 kN/m?; Charge surfacique.

Qer = 8,61 x1m = 8,61 kN/ml; Charge linéaire.
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IV.2.1.1 Calcul de la charge concentrée :
Le balcon supporte la charge d’un mur en brique perforé¢ de 1,1 m de hauteur et de 10 cm
d’épaisseur. Sa longueur est de 4.45 m.

a) Poids propre du mur :

Por=0XbXhx1m=13x01x11x1m=143kN
Dou: P, ur = 1,35P,,,, =1,35x 1,43 = 1,93 kN

b) Poids de I’enduit _en ciment :
Popauicr = 0XbXhx1m=18x0,02%x11x1m= 04kN
D’ou : P =1,35P =1,35%x 0,4 = 0,54 kN

u enduit

enduit

c¢) Charges totales :
P, =P, v+ Puonguir = 1,93+ 0,54 = 2,47 kN
P, =P +Porguis = 1,43 + 0,4 = 1,43kN

ser mur

B=247KN

1,90m

Qu=12,15KM.m
NARARRRARRAAAR

1,15 m

Figure IV.4 : Schéma statique montrant les charges que subit le balcon type 1.

d) Calcul du moment max et de I'effort tranchant max :

2 2
M= _Q;l —pi=— (12,15>2< 1,55
Tpax = Qul+ P,=(1215%1,55)+ 2,47 = 21,30 kN
IV.2.1.2 Ferraillage :

d=09h=09x%x15=13,50cm

B My 18,42 x 103
~ bxd*xoa,, 100x 13,502 x 14,17

) — (2,47 x 1,55) = —18.42kN.m

u = 0,071 < u, = 0,392

Donc : A’ n’existe paset f = 0,536

B M, _ 18.42 x 103
cal ™ Bxdxa, 0,536x 13,50 x 348
On adopte 4T16 et A = 8,04 cm® et S, = 25 cm

A, = é=%=201cm2
T 4 4 ’

A = 7.31 cm?

adpt
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On prend 4T12, et A4, = 4,52cm? 'espacement S, = 25 cm
IV.2.1.3 Vérifications :
a) Condition de non fragilité :
. 023X b xXd X fg _ 0,23 x 100 x 13,50 x 2,10 — 163 cm?/m
fo 400

=8,04cm*> A

_ 2 . ] 7 . 7
Agape min = 1,63 cm” ; Condition vérifiée

b) Contrainte de cisaillement :

T 21,30 x 10
“ pxd 100x 13,50

= 0,15 MPa

@‘
Il

<
I

min(0,1f,,5 ;4 MPa) ; Fissuration préjudiciable
, = min(2,5 MPa ;4 MPa) = 2,5 MPa

3
I

1)t, = 0,15 MPa< 7T, = 2,5 MPa; Condition vérifice
La reprise de bétonnage n’existe pas donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.
c¢) Contramtes d’adhérence :

~ T ~ 21,30 x 10
Tse T 09xdxnxp 0,9x1350x 15,08 x 102

= 1,16 MPa

Avec :

n : Nombre d’armatures longitudinales tendues ;n =4

u : Périmetre d’armatures tendues 4T16=3.77

T = Yo X frg = 1,50 X 2,1 = 3,15 MPa

1, : Coeflicient de scellement relatif a acier selon sa nature lisse ou HA

{1/15 =1 - Pour les aciers lisses
Y, = 1,5 = Pour les aciers HA

T, = 1,16 MPa< T, = 3,15 MPa ; Condition vérifiée
d) La wérification des contraintes a 'E.L.S. :

Mo = Qe o 861X155°

ser 2 ser 2

— (1,43 %x1,55) = —12,55kN.m

e) Détermination de la position de 'axe neutre :

b A= 311075,64
5V —1545(d~y) = 50y* +120,6y —1628,1=0 >§ ;=678 >y, =437 cm
y, = 4,37

L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée.
f) Détermination du moment d’mertie :

100 x 4,373
3

b
I=2y*+ nA(d— y)* =

. + ((15 % 8.04)(13,50 — 4,37)%) = 12834,6 cm*
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g) Détermination de contrainte dans le béton comprimé g, :

M,,, 1255 x 103

— X -
;1 ~ V1T 1283462
G = 0,6f., = 15 MPa

o, = 4,27 <0, = 15 MPa ; Condition vérifiée

0, = X 4,37 = 4,27 MPa

h) Détermination des contraintes dans I’acier tendue o, :

2
0,y == min [gfe ;110 nftzg]; Fissuration préjudiciable

n : Coefficient de fissuration pour HA ® >6 mm ; n=1,6
0, = min(266,67 MPa ;201,63 MPa) = 201,63 Mpa

= Mser gy gy 1200 X 107 x (13,50 — 437) = 133,91 MPA
e = N7 y)= 12834.62 ‘ D7) =155,

oy = 133,91 MPa < o = 201,63MPa; Condition vérifice
1) Vérification de la fleche :

Os

Pour les éléments supportés en console, la flecche Festégale a : F = F, + F,

Avec :

8EI

3

E, = 3E] ; Fleche due a la charge concentrée

1.1) Détermination du centre de gravité :

( QU . X A
i F, = —— ; Fleche due a la charge répartie

h
o EAXY ((bx h)5)+ (X Asxd)  (100x 15 x 7,5) + (15 x 8,04 x 13,50)
x4 (bx h)+ (nx Ay) B (100 x 15) + (15 x 8,04)

=794 cm
Y=Y, =79 cm
Y,=h—-Y,=706cm

1.2) Calcul du moment d’mertie :

bY? bV}
I[= =+ =%+ nA(d - Y,)?
3 3
100 x 7,94 100 x 7,063 )
= 3 + 3 + (15 % 8,04) x (13,50 — 7,94)%)

= 32143,57 cm*
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1.3) Calcul de la fléche :

Brol P 1553 x 102 8,61 x 1,55 1,43
mINE s,
Erls " 317 32164,19 x 105 x 32143,57 8 3
=0,077cm
oL _ 155
aam = g = 259 04

F.,;,=0077cm < F,;,, = 0,62 cm ; Condition vérifice
IV.2.1.4 Schéma du ferraillage :

4T8
- - - - - - L
aT12 '
- - -
35 cm 115 cm
- -~

Figure IV.5: Ferraillage du balcon.

On a deux types de balcon :
Les mémes étapes ont été suivies, les résultats sont :

Type 01 : 4T16 ; A = 8,04 cm® etS, =33 cm L, =4,00metL, =1,15m,e=15cm.

adpt

Type 02 :4T16 ; A = 8,04 cm? etS, =33 cm .Ly = 3,70metL, = 1,62 m,e =15 cm

adpt

IV.3 La cage d’ascenseur :
L’ascenseur est un dispositif électromécanique, qui est utilis¢ afin de mouvoir verticalement
des personnes ou des objets a travers les différents niveaux a I’intérieur d’un batiment. Il se
trouve dans les constructions dépassants les 5 étages, ou l'usage des escaliers devient fatiguant.
L’ascenseur est installé dans la cage d’ascenseur, ou il y a une glissiére qui sert a
déplacer une cabine.
Dans notre projet, l'ascenseur est spécialement aménagé en vue du transport des

personncs.
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>

.
régulateur de vitesse

cible de levage
bouton d'appel

Interrupteur ce fin de course

cabine d'ascenseur

parachule de cabine

contrepoids

rail-guide de contrepoids

poulie de tension du régulateur

Figure IV.6 : Schéma d’un ascenseur.

IV.3.1 Calcul du poids des composants de I’ascenseur :
L’ascenseur mécanique est constituer de :
e Treuil de levage et sa poulie ;
e (Cabine ou bien une benne ;
e Un contre poids.
La cabine et le contre poids sont aux extrémités du cable d’acier qui porte dans les gorges de la
poulie sotit :
P, : Le poids mort de la cabine, étrier, accessoire, cables ;

Q : La charge en cabine ;
P, : Le poids de contrepoids tel que : B, = B, + %

D’aprés la norme (NFP82-201), la charge nominale est de 675kg pour 9 personnes avec une
surface utile de la cabine de 1,96 n?. Ses dimensions selon (NFP82-22).
Largeur de la cabine : Lc=1,30 m
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Langueur de la cabine : Pc=1,51m

Hauteur : Hc=2,20m

La largeur de passage libre : Lp=0,8m

La hauteur de passage libre :Hp=2,00m

La hauteur de la course : C=36,72m

La surface latérale : S = ((2x 1,51) + 1,3) X 2,20 = 9,5 m*.

On prend hy, = 15 cm, comme épaisseur de la dalle qui supporte I'ascenseur.

Poids de la cabine : S = 9,5 m? M;=115x%x94x2 =218,5 kg

Poids du plancher : S = 1,3 x 1,51 = 1,96 m? M,=M,xS=110x 196 = 215,6 kg
Poids du tott : M;=M,, XxS=20x196=3992 kg
Poids de I'arcade : M, =60+ (80x13) =164 kg
Poids de parachute : Mg =120 kg

Poids des accessoires : M, =80 kg

Poids des poulies de mouflage : M, =30x2=60kg

Poids de la porte de la cabine : Mg =80+ (2x1,6x25)=160 kg
§=2x%x08=16m?

Tableau IV.1 : Poids des composants de I"ascenseur.

e Poids mort total : P, = Y12 M, = 1058,02 kg
e Contre poids : P, = P, + 2 =1058.02+ 675/, = 1395,52 kg
IV.3.2 Calcul de la charge total q,, :

IV.3.2.1 Calcul de la charge de rupture :
Selon (NFP-82-202), la valeur minimale du coefficient de sécurité C, est de 10 et le rapport

D / d (D : diamétre de la poulie et d : diameétre du cable), est au minimum égale a 40, quel que

soit le nombre des tirons.

D
E=4SetD = 550mm - d=12,22 mm
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CS 4 Ascenseurpourlocaux recevant du public

/ Ascenseurprivé et de charge groupe I

Monte-charge groupe II-11
12 7177

45 D/d
Ona:C,= C, XM

Avec :

C, : Ceeficient de sécurité du cable etC; = 12
C,: Quotient de la charge de la rupture nominale de la nappe du cable ;

M : Charge statique nominale portée par la nappe.

Et:M=0Q+ P,+ M,

M ;: Poids du cable.

On néglige Mydevant(Q + B,) donc: (M, K Q+ P,) » M=Q+ B,

Donc :C, = C,xM= C,x (Q+ P,) =12%x (675 +1058.02) = 20796,24 kg

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

égale a0.85.
_ 2079624 24466,16 k
= 7085 0 Kg

La charge de rupture pour « n» céble est : C,. = C, (qcape) XM X1
Avec:

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

n : Nombres des cébles.

Pour un cable de d=12,22m et =2 ona : C, (4 capre) = 8152 kg
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C, _ 24466,16 _
Cr1capiey Xm  8152x2 7

n =

On prend : n = 4cables, car le nombre de cables doit étre paire et cela pour compenser les
efforts de tension des cables.
1V.3.2.2 Calcul des poids des cables :
M, =mxnXxL
Avec :
m : La masse linéaire du cableem = 0,515kg /m ;
n : Nombre des cables, n = 4 ;
L : Longueur du cable, L = 36,72 m
My =mxnxL =0,515%x 4 x 36,72 =75,64 kg
M=Q+ P,+ M, =675+1058,02 + 75,64 = 1808,66 kg

1V.3.2.3 Vérification de C,. :
Cr = Cr(1capiey Xm*xn=8152x2x4x0,85=55433,6 kg

C, 24466,16 . o,
C,=C,XxM-> C, = - 180866 — 13,52 > 12 ; Condition vérifée

IV.3.2.4 Calcul de la charge permanente total G :

Ona: P,y = 1200 kg

G=P,+ P+ Pyeyy + My, = 1058,02+ 139552 + 1200 + 75,64 = 3729,18 kg
Q=675kg

q, = 1,35G +1,5Q = 6046,89 kg

treui

IV.3.3 Vérification de la dalle au poinconnement :

La dalle de I'ascenseur risque de se pioncer sous ’effet de la force concentrée appliquée
par I’un des appuis du moteur (supposé appuyer sur 4 cotés), donc chaque appui regoit le quart
de la chargeq, = 6046,89 kg.

_q, 6046,89
4 4
Selon le B.A.E.L 91/99 (A.5.2, 42), on doit vérifier la condition de non poingonnement qui

qo =1511,72 kg/ m
suit :

fc28

b

qo < 0,045u, X hy %

Avec :
q, : La charge de calcul a’'E.L.U ;
h, : Epaisseur totale de la dalle,h, = 15 cm

90



Chapitre 1V Ferraillage des éléments non porteurs

U, : Périmétre du contour au niveau du feuillet moyen.

d,
} — ;
e 7N
%‘ - — , | . ._ e _n
4/_ "A ‘ 4 q|_ _‘\' —
h/2 AN IR R N
{ 7 N | e N7 J

~75+—10—+7.5~

Figure.IV.7 : Répartition des charges.
La charge concentrée g, est appliquée sur un carré de (10 x 10) cn?.
p.=2U+V)
U=a+ hy=10+15=25cm
V=b+ hy=10+15=25cm
U, =2(25+25) =100 cm

25 % 10
fezs _ 0,045 x 100 X 15 X
Y 1,5

I ny apas de risque de poingonnement.

qo < 0,045u, X h, X

= 11250 kg > q, = 1511,72

IV.3.4 Evaluation des moments dus aux charges concentrées :

G | ] T/T NN 7|
1 -1 -\ +] o=
2000 i ] ] RERE 77

(1) (2) (3) (4)

Figure.IV.8 : Schéma expliquant la concentration des charges sur la dalle.
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- Ly =1.8m N
0.53 4
W =025 ey
I
Va2 =04 :
E!
Vz = H.ESI
0.5 I L
B I T i e L . R B )
= = = 52 o
Ln ] i n L
“ = ] =
o ] o

Figure 1V.9 : Dessin montrant la concentration des charges.

a) Distances des rectangles :
1) Rectangle (1) :
{ U =280 cm
V=90 cm
2) Rectangle (2) :
{ U=30cm
V=90cm
3) Rectangle (3) :
{ U =380 cm
V=40 cm
4) Rectangle (4) :
U =30cm
{’ =40 cm
b) Calcul des moments suivant les deux directions :

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

v : le coefficient de Poisson.
ATELU (v=0)M, = M, X PetM,, = M, X PetP = P'X S
La charge surfacique appliqué sur le rectangle A (25 X 25) cm?® est :

q, _ 1511,72
uxv 0,252

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

P = = 24187,52 kg / m®

tableau suivant : L, = 1,8m et Ly =19 m.
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TableaulV.2_: Les résultats des moments isostatiques des rectangles (E.L.U).

Rectangle Lix % M, M, | Surface [n?] | P=P".S [kg] | M,[kg.m] | M, [kg.m]
1 0,44 | 0,47 | 0,118 || 0,098 0,720 17415,014 || 2054,97 | 1706,67
2 0,17 | 0,47 | 0,178 || 0,132 0,270 6530,630 1162,45 862,04
3 0,44 ] 0,21 || 0,128 | 0,123 0,320 7740,006 990,72 952,02
4 0,17 0,21 | 0,214 | 0,195 0,120 2902,502 621,14 565,99

c) Les moments dus aux charges concentrées :
M,=M,— M, — M+ M, = 522934 kg.m
My, — My, — My;+ M, = 458,595 kg.m

M, =

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

d.1) Chargement :

L,= 1,8metLy= 19meth,=15cm
e Poids propre : G = 0,15 % 2500 =375kg /m
e Charge d’exploitation : Q = 100 kg / m
Charge ultime : g, = 1,35G + 1,5Q = 656,25 kg / m
d.2) Sollicitations :

L, 1,8
a=-2=""=0095

L, 19

Donc la dalle travaille suivant les deux sens :{

My, = py, X My,
0,5,
7
0,75 M| =
[
050,
DJSMDK [\\\\-\_‘_._F/ﬂ D_,SM‘:,H
0,750,

FigureIV.10 : Moments de la dalle.
a= 095 - u,=0,041et Ky = 0,8875
Donc : M,, = 87,17 kg.met M,, = 77,36 kg.m
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d.3) Les moments appliqués a la dalle :
My, = M,,+ M,, = 522,934 +87,17 = 610,11 kg /m
My, = M,, + M, = 458,595+ 77,36 = 53596 kg / m

Les moments retenus sont :

En travée :

M., = 0,75M,, = 457,583 kg /m

M., = 0,75M,, = 401,973 kg / m

Sur appuis :

Mg, = Mg, = 0,50M,, = 305,055 kg / m

IV.3.5 Calcul du ferraillage de la dalle :

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

Ona:b=100cm; h=15cm; d =13, Sem;f,=400 MPa;o,= 348;u, = 0,392

fe2s=25 MPa; f, = 14,17 Mpa ; f,,4= 2,1 MPa ; Fissuration peu préjudiciable.
a) En travée :
e SenslL,:

Le moment ultime :

M,, = 457,583 kg /m =457583 N.m

Le moment réduit u,, :

_ My, 4575,83
"~ bxd?*x o,, 100x 13,5%x 14,17

Ona:f = 0991

z =0,018<p; > A = 0

La section d’acier :

oo Me 4575,83
¥ Bxdx o, 0991x 13,5 x 348

=098 cm® / ml

e Sens L ¥
Le moment ultime :

M,, = 401,973 kg /m = 4019,73 N.m

Le moment réduit p,, :
B M,, B 4019,73
"~ bxd?*x o,, 100X 13,5%x 14,17

Ona:f = 0992

U =00l6<uy, -A'=0
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La section d’acier :
oo My 4019,73
Y Bxdx o, 0,992x13,5x 348

= 0,86 cm? /ml

b) Sur appuis :
Le moment ultime :
My, =My, = 305,055 kg / m = 3050,55 N.m

Le moment réduit p,, :

_ My, 3050,55
- bxd*x 0,, 100X 13,5% x 14,17

Ona:f = 0994

K =0012<pu, A =0

La section d’acier :

M, 3050,55

A = = - 0,65 2 l
@ T Bxdx o, 0994x 135 x 348 cm” [ m

c¢) Section minimale des armatures :

Puisque hy, =15cm (12cm < hy, < 30 cm)et a = 0,81, on peut appliquer la formule

suivante :
e Sens Ly:
Ay pin = 8hy = 8x0,15= 1,2 cm? /ml

=12cm* /ml = onprend: A, =A = 1,2 cm* / ml

A, = 086cm*/ml <Ay, y min
Ay = 065cm?/ml <Ay, =12cm? /ml = onprend: Ay, = A,y = 1,2 cm? [ ml
e SenslL,:

3—«a 3—0,81 5
Ax min — Ay min (T) = 1.2 (T) =123 cm” / ml

{Atx = 098 cm?/ml < A, i =123 cm? /ml = onprend: Ay = Ay pin = 1,23 cm® / ml
Ay = 0,65cm*/ml <A = 1,23 cm?* /ml = onprend: Ay = A = 1,23 cm® / ml

X min X min

d) Choix des aciers :

h,
dP< — = ®<15mm
10
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En travée :
e SenslL,:

Ay = 1,23 cm? / ml
Six < min(3h, ;33 cm) = {
Stx <33 cm

tx —

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

e Sens Ly:

Ay =12em/ml b pim = 3,14 cm® /i
S,y < min(4h, ;45 cm) = { p.;n __ 2’5 crcnm /m

S;y <45 cm v

Sur appuis (chapeaux) :

{Aa =1,23 cm* / ml - {4T10 p.m = 3,14 cm* / ml
Sty <33 cm S;=25cm
¢) 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:

V

_ 10m,
T, = bu?w; etT, = Tomm (0,13f.,4 ; 5 MPa)

|4

u tot —

|74 = Vy + V, ;Sens Ly

u tot

V.+ V,;Sens L,

Ve etV :sont les efforts tranchants dus aux charges réparties.

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

e Oncaleule V,etV,:

( L, 1
|Vx= qu7xl+g
a>0,4r:.'>4 L Z;Vx>Vy
| _ x
L W= qy
1.8 1
V,= 656,25X7X 081=420,37N=0,420 kN
1+ —
2

1.8
V, = 656,25 X 3= 393,75 N = 0,393 kN

V, <V,
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e Oncalcul VetV :

a0, 1511,72
vV, = = = 2015,62 N = 2,01kN
2u+v  (2x0,25)+ 0,25
q, 1511,72
V = —= = 2015,62 N = 2,01 kN

3y 3x0,25

V, =V,parce queu=v

Donc :
Vytor = Vet V, = 0420 + 2,01 =243 kN ;Sens L,
V,tor = Vy + V, = 0393 + 2,01 =2,40 kN ;Sens Ly
Et: Vu tot — maX(Vu tot x Vu tot y) = 2’43 kN
Donc ona:

V 2,43 x 103
7, = Lot = = 0,018 MPa

““ bxd 1000 x 135
15ecm < hy =15 cm < 30 cm; On vérifie que :

_10m, 10 x 0,15
T, = Tmln(0,13fC28 ;5 MPa) = Tmm(O,lB X 25;5 MPa) = 1,63 MPa

u
7, = 0,018 MPa <7, = 1,63 MPa ;Condition vérifiée

On en déduit que les armatures transversal ne sont pas nécessaires.
IV.3.6 Vérification a ’E.L.S :

a) Calcul des sollicitations sous I'effet des charges concentrées :

{MOx = (M;+ vM,)Pg,

p avec: v=0,2 (E.L.S
MOy = (MZ + VMl)Pser ( )

P
Ps’er = Qser X S’ = u_a)s(e; X S’
1 1
P o, =(G+ Q)Z = (3729.18 + 675)1 = 1101.04 kg
P, .. 1101.04
= = =17616.72 k 2
qser UX v 0’252 g /m

P, = 17616.72x S’

ser

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

tableau suivant : L, = 2,2 m et L, = 1.9 m.
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u v Surface P’ser M,, My,
Rectangle | M, M,
x | Ly [] [kg/nr] [kg.m] [kg.m]
1 0,44 0,47 | 0,118 | 0,098 0,720 12684,038 1496,71 1243,03
2 0,17 (0,470,178 | 0,132 0,270 4756,514 846,66 627,86
3 0,44 10,21 | 0,128 | 0,123 0,320 5637,350 721,58 693,39
4 0,17 | 0,21 | 0,214 | 0,195 0,120 2114,006 452,39 412,23

Tableaul V.3 : Les résultats des moments isostatiques des

b) Les moments dus aux charges concentrées :
Moye = Moy = Moyy — Moyz + Mgy, = 380,873 kg.m
Moye = Moy, — Moy, — Moy + My = 334,013 kg.m
c) Moments dus aux charges réparties (poids propre) :
c.1) Chargement :
L,=180metL,=190meth,=15cm

e Poids propre : G = 0,15 % 2500 =375kg /m
e Charge d’exploitation : Q = 100 kg / m
Charge ultime :q,, =G +Q =475kg /m
c.2) Moments dus au charges réparties (E.L.S) :
L, 1,80

a=-= 0,95

L, 1,90

MOxr = Hx X Qger X lazc

Donc la dalle travaille suivant les deux sens :{
MOyr = Uy X Moy

a= 081 = u, =0,041et Hy = 0,8875 ;Tirée de l'abaques de Pigeaud

Donc : M,,, = 63,09 kg.m et M,, = 56 kg.m

oyr
c.3) Les moments appliqués au centre d’impact du rectangle :
My, = My, + My, = 44397 kg / m
M,, = M,,.+ M,,,. = 390,01kg /m

oy Oyc oyr

Oxc Ooxr

Les moments retenus sont :

e En travée :
M., = 0,75M,, =332979kg /m

M,, = 0,75M,, =292,51kg /m

98




Chapitre 1V Ferraillage des éléments non porteurs

e Sur appuis :
Mgy, = Mgy, = 0,50M,, = 221,98 kg /m
IV.3.7 Vérification des contraintes dans le béton :

e Suivant L, :
a) En travée :
M,, = 332979 N/m ;A =314cm?* /ml; A =0; n=15;d =135cm

a.1) Position de I'axe neutre :

b 2 ! 2
5V +nA'(y-d)— nA(d- y)=0 - 50y*+ 47,1y — 63585 =0 - y=3,13cm

a.2) Moment d’inertie :

b 100 x 3,133
I = §y3 + nA,(d - y)* = — + (15x 3,14 x (13,5 —3,13)%) = 6087,13 cm*
a.3) Détermination des contraintes dans le béton comprimé o, :
—Kxy=her sy 2 332970 L ais 171 mp
Toe =22V =72 Y= Gogza3 0 T

0pc = 0,6f.,4 = 15 MPa?

oy, = 1,71 < 0,, = 15 MPa ; Condition wérifiée
Donc les armatures calculées dans 'E.L.U conviennent.
b) Sur appuis :

M,=22198 N/m;A,=314cm* /ml;A' =0

b.1) Position de I'axe neutre :
b 2 ! 2
5V +nA'(y-d)— nA(d- y)=0 - 50y*+ 47,10y — 635,85 =0 - y=3,13cm

b.2) Moment d’inertie :

b 100 x 3,133
I = §y3 + nA(d - y)? = — + (15 % 3,14 x (13,5 —3,13)2) = 6087,13 cm*
b.3) Détermination des contraintes dans le béton comprimé o, :
=Kxy=—"x _ 22198 x 3,13 =1,14 MP
Ope =R XY =772 Y= Gog713 = >0 T @

0y, = 0,6f.,56 =15 MPa
opc = 1,14 <G, = 15 MPa ; Condition vérifiée

Donc les armatures calculées dans 'E.L.U conviennent.

99



Chapitre 1V Ferraillage des éléments non porteurs

e Suivant L, :
a) En travée :
M, = 2925,1N/m;Aty =314cm*/ml;A =0;n=15;d=135cm

a.1) Position de I'axe neutre :
b 2 ! 2
2V +nA'(y-d)— nA(d- y)=0 - 50y*+ 47,10y — 63585 =0 - y=3,13cm

a.2) Moment d’inertie :

b 100 x 3,133
I = §y3 + nA,(d - y)? = — s + (15% 3,14 x (13,5 —3,13)?) = 6087,13 cm*
a.3) Détermination des contraintes dans le béton comprimé o, :
_kxy = Meer o 29200 o s i smp
Tpe =R XY= V= Gog7a3” 0 T e

0,. = 0,6f.,4 =15 MPa

opc = 1,5 <0,, = 15 MPa ; Condition vérifiée

Donc les armatures calculées dans 'E.L.U conviennent.
1V.3.8 Disposition du ferraillage :

a) Arrét des barres :

La longueur de scellement L est la longueur nécessaire pour assurer un ancrage correct.
On a:f,400 etf_,; = 25 MPa.
L;=400 =40X%x1=40cm.
b) Cas des charges uniformes :
Arrét des armatures en travée et des chapeaux par moitié, les aciers traversant le contour
sont ancrés au-dela de celui-ci.

c) Arrét des barres sur appuis :

1 M,
L, = max (LS ; Z(O'B + W )Lx> = max(40 cm ;36 cm) = 36 cm

0x
Ll
L, = max (LS; ?) = max(40 cm ;18 cm) =40 cm

d) Arrét des barres en travée dans les deux sens :

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

raison d’un cas contraire, les autres armatures sont arrétées a une distance :
L 180

X =_—=18cm

10 10
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e) Armatures finales :

e Suivant L, :
A, =314 cm® /ml Soit 4T10 p.m avec S, = 25 cm
A, = 3,14 cm® / ml Soit 4T10 p.m avec S, = 25 cm
® Suivant L, :
A, = 3,14 cm?® /ml Soit 4T10 p.m avec S, = 25 cm
A, = 3,14 cm® / ml Soit 4T10 p.m avec S, = 25 cm

ly= 1.9
| |
INIRIFENINININININ I
IRIRIIERIRIRIRIRARIRIR
F 4T /mL T | | 1k=1.8
4710 /mL T
0 I A I
BNERLRRRRRRRRERE R

FigurelV.11 : Ferraillage supérieur de la dalle de I’ascenseur.

IV.3.9 Voile de la cage d’ascenseur :
D’aprés le R.P.A 99/2003, I’épaisseur du voile doit étre=> 15 cm.
On adopte une €paisseur e, = 15 cm.
Dans notre cas le voile de la cage d’ascenseur n’est pas un élément porteur, il sera ferraillé par :
Apin = 0,1% X b X h, =0,1% X 100 x 15 = 1,5 cm* / ml
Le voile est ferraille en deux nappes avec 5ST10 / ml soit : 4,40, = 3,93 cm? / ml
L’espacement :S, = 20 cm
IV.4 Les escaliers :

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

paliers.
IIs constituent une issue de secours importante en cas d’incendie, 1’établissement des
escaliers nécessite le respect de certains facteurs, ils doivent étre agréable a I'ceil et

fonctionnelle et aussi facile & monter sans fatigue, ce qui implique une conservation de la
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cadence des pas ou une régularité dans son exécution, cet équilibre est réalisé par une relation

entre la hauteur d’une marche et le giron :

2h + g = p;avec p: 'amplitude du pas.

- |
=
S Bl
= r |
=
. ——
2
s -
- 3
- E |
o= ik

FigurelV.12:Terminologie d’escalier hélicoidal.

IV.4.1- 1¢r¢ types Etude d’un escalier: SS — RDC

a) Dimensionnement des marches et contre marches :

102



Chapitre 1V Ferraillage des éléments non porteurs

h n = momhbre de spires

[
c) Héhoo

L =+/n%xn2? x d? + h?
L = longueur de hélice
symbole de nombre 3.14

=)
I

nombre de spires

=3
I

d= diamétre
h= hauteur

VWous pouvez mettre n"importe guelle nunité.

Entrez la valeurn: [1 |
Entrez la valeur d :

Entrez la valeur h : 2.72

Calcul de la Longueur d'une hélice : 11.022296805866 en mm, cm ou €n m

(La precision depend de wvotre directive préecision du microprocesseur).

Calcular

Vous pouvez mettre n'importe guelle unité.

Entrez la valeurn: [1 |
Entrez la valeurd : [1 |
Entrez la valeur h :

Calcul de la Longueur d'une hélice : 4.15547884137192 en mm, cm ou en m

D’apres (1),ona:

n= A enprond h = 17cm

272 16
= =

:n = 16 (nombre de contre marche)
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Donc : n — 1 =15 (nombre de marche)
g1 =25cm g, =68cm = g, =46cm

l =11.02m 1

=415m > [, =742m

equ —

max min

-

1.2m ! 1 m 1.2m

Figure.IV.13 La dimension de I’escalier type 1

6B cm

46 cm
25cm
17cm

<l
-

v

1.2 m

Figure.IV.14 La dimension d’une marche type 1

17
tana = 16 0,369 = a=20,28° - cosa = 0,937

b) Epaisseur de la volée (e,,) :

L L 1102 1102
—=<e, < - e, <—m—m— >
30cosa V7 20cosa 30x0,937~ V7 20x0,937

39.2<e,<588 ; e, =40 cm
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IV.4 .1.1-Evaluation des charges etsurcharges a E.L.U etE.L.S :

a) Paillasse:

Ep densité | poids
N=' | Désignation

(m) KN/m® | KN/m?
1 Revétement en carrelage horizontal 0,02 20,00 0,40
2 Mortier de ciment horizontal 0,02 20,00 0,40
3 Lit de sable 0,02 18,00 0,36
4 Revétement en carrelage vertical ep x20x h/g 0,02 20,00 0,16
5 Mortier de ciment vertical epx20x h/g 0,02 20,00 0,16
6 Poids propre de la paillasse epx25/cosa 0,40 25,00 10,67
7 Poids propre des marches % x22 0.17 22,00 1,87
8 Garde- corps / / 0,10
9 Enduit en platre 0,02 10,00 0,23

-Charge permanente : G=14,35 KN/n?

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

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur :
Qui=(1,35G1+1,5Q1).1m =23,12 KN/ml
Qser1=(G+Q).1m=16.85 KN/ml

{%1 = 23,12kN/ml
Qser1 = 16,85kN /ml

IV.4 .1.2-Calcul du moment fléchissant et effort tranchant max a PE.L.U :

- Détermination des réactions :

qxl
R,=R, = T = 127,39kN

a)-L’effort tranchant :

Ta=R,= R, =127,39N
b)-Moment fléchissant :

qy X L? 23,12 x 11,022
Mmax travee — 24 = - 24 = —11698 kN.m

e Moment sur appui :
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2

M :_quxL

. —— =—23397kN.m

IV.4 .1.3- Ferraillage:

Ma = 233,97 kN.m
Mt =116,98 kN.m
1) sur appuis :

Le moment ultime :

M, = 233,97 kN.m; hep =40cm; d=09h=36cm; b= 100cm

Le moment réduit u,, :

M, 233,97 x 103
u= = =0,12
b x d? X gy, 100 X (36)?%x 14,17
Ona:f = 0936
La section d’acier :
M, 233,97 x 103
= 19,95 cm?

A= FXdxo. 0936x36x 348
On adopte (7T20) avec : A = 21,99 cm?
2)_en travée :

Le moment ultime :

M, =11698kN.m; h,, =40 cm; d=09h =36cm; b=100cm

Le moment réduit u,, :

_ M 11698x10°
b pxdixa,  100x362x 14,17
Ona:f = 0967
La section d’acier :

M, 116,98 x 103
A = 9,65cm?

ST Bxdxo, 0,967 % 36x 348

On adopte (5T16) avec A = 10,05 cm?/marche
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IV.4 .1.4. Les vérifications :

a) Condition de non fragilité¢ :

023XbXdXf, 023x100x36x2,11
min = = = 4,34cm?
fe 400

b) Justification vis-a-vis de I'effort tranchant :

T 127,39x10
= d T T100 % 36

7, <7, = min(0,13f,,5 ;5 MPa) = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa

= 0.35MPa

7, = 0,35 MPa <7, = 3,25 MPa; Condition vérifiée.

e Les vérifications des contraintes a ’E.L.S :

M =170,52kN.m

0 ser
A, = 14,29 ecm? / ml

a) Détermination de la position de ’axe neutre :

b
Eyz— 154,(d—y) =0 -y =10,46 cm

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

b 100 x 10,463
I = §y3 + nA,(d— y)* = — + (15 x 14,29)(36 — 10,46)? = 177966,9 cm*

c¢) Détermination de contrainte dans le béton comprimé o, :

170,52 x 103
Oy, = —L X y= ————— x10,46 = 10,02 MPa
I 177966,9

0,. = 0,6f.,5 =15 MPa
o, = 10,02 <g7,, = 15 MPa ; Condition vérifice

e Vérification de la fléche :

On dotit vérifier 2 conditions :

h>1:>272—024>0033- Conditi
12301102 = ¥ , ; Condition veérifiée
A 2 21,99 2

S

> o >
bxd = f, 100X36~ 400

= 0,006 > 0,005 ; condition vérifice
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15=16,85 kn/m Cu =23?12knfm
it s
4
Za 7
11,02 m
127,39
_I_
T kn
127,39
233,97
I
HIIHIIH
b
116,98 II.I_“I

MK

Figure IV.15 : Schéma statique escalier type 1

IV.4.2 type 2 : Etude d’un escalier :RDC — 1 er etage

a) Dimensionnement des marches et contre marches :

D’apres (1),ona:

H
n= T enprond h = 17cm

408
n=—— ->n=24
17

:n = 24 (nombre de contre marche)
Donc :n — 1 = 23 (nombre de marche)
g1 =22cm g, =50cm - g, =35cm

lypax =1143m L, =514m - 1, =8,02m

equ
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1143 m

802m

g . 50 cm
5.14m

v v 22¢cm

1,2m ‘ I'm 1,2m

Figure.IV.16 La dimension de I'escalier type 2

50 cm

35cm
1},ch _22 cm l
¥

Al -
-

1,2 m "

Figure.IV.17 La dimension d’une marche type 2

17
tana= —=048= a=259° - cosa = 0,899

35
b) Epaisseur de la volée (e,,) :

L L 1143 1143
—<e, < - <eg, L ——m—— >
30cosa Y7 20cosa 30 x0,899 Y7 20x% 0,899
42,38 <e, < 63,57 ; e, =45cm

109



Chapitre 1V Ferraillage des éléments non porteurs

IV.4.2.1-Evaluation des charges etsurcharges a E.L.U et E.L.S :

b) Paillasse:

Ep densité | poids
N=' | Désignation

(m) KN/m® | KN/m?
1 Revétement en carrelage horizontal 0,02 20,00 0,40
2 Mortier de ciment horizontal 0,02 20,00 0,40
3 Lit de sable 0,02 18,00 0,36
4 Revétement en carrelage vertical ep x20x h/g 0,02 20,00 0,16
5 Mortier de ciment vertical epx20x h/g 0,02 20,00 0,16
6 Poids propre de la paillasse epx25/cosa 0,45 25,00 12,51
7 Poids propre des marches %x 22 0.17 22,00 1,87
8 Garde- corps / / 0,10
9 Enduit en platre 0,02 10,00 0,23

-Charge permanente : G=16,19 KN/nv

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

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur :
Qui=(1,35G1+1,5Q1).1m =25,6 KN/ml

Qser1= (G+Q). 1n=18,69 KN/ml

{ qy1 = 25,6 kN/ml
Qser1 = 18,69kN /ml

1V.4.2.2Calcul du moment fléchissant et effort tranchant max a ’E.L.U :

- Détermination des réactions :

X [
= 146,3kN

a)-L’effort tranchant :
Ta=R,= R, = 146,3kN
b)-Moment fléchissant :

q, X L? 25,6 X 11,432
Mmax travee — 24 = - 24 = —139,35kN.m

e Moment sur appui :
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Chapitre 1V Ferraillage des éléments non porteurs

2

M :_quxL

. = —2787kN.m

1V.4.2.3- Ferraillage:

Ma = 278,7 kN.m

Mt = 139,35 kN.m

1) sur appuis :

Le moment ultime :

M, = 278,7 KN.m ; hep =45cm; d=09h=405cm; b=100cm

a

Le moment réduit u,, :

M, 278,7 x 103
u= = =0,119
b x d? X gy, 100 x (40,5)?x 14,17
Ona:f = 0937
La section d’acier :
M, 278,7 x 103
= 21,13 cm?

A = =

* Bxdxo, 0937x40,5 x 348
On adopte (7T20) avec : A = 21,99 cm?
2)_en travée :

Le moment ultime :

M, =139,35 kN.m ; hep =45cm; d=09h=405cm; b=100cm

Le moment réduit u,, :

B M, B 139,35 x 103 — 0.059
B bxdixo,, 100x405°x 1417
Ona:f = 0975
La section d’acier :

M, 139,35 x 103
=10,14cm?

A = =
S Bxdxo, 0975x%40,5x 348

On adopte (9T12) avec A = 10,18 cm?/marche
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Chapitre 1V Ferraillage des éléments non porteurs

1V.4.2.41 es vérifications :

a) Condition de non fragilité¢ :

023XbXdXf,  023x100x40,5x2,1
min = = = 4,89cm?
f. 400

b) Justification vis-a-vis de I'effort tranchant :

T 1463x10
= d T 100x 405

= 0,36 MPa

7, <7, = min(0,13f,,5 ;5 MPa) = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa
7, = 0,36 MPa <7, = 3,25 MPa; Condition vérifiéee.

e Les vérifications des contraintes a ’E.L.S :

M =203,47kN.m

0 ser
A, =1511 cm? / ml

a) Détermination de la position de I'axe neutre :

b
Eyz— 154,(d—y)=0 -y =1147cm

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

b 100 x 11,473
I = §y3 + nA,(d— y)? = — (15 x 15,11)(40,5 — 11,47)?

=241307.3 cm*

c¢) Détermination de contrainte dans le béton comprimé o, :

M, 20347x10°

= ST y= " -
%= T 7 YT 5413073
G = 0,6f,,5 = 15 MPa

X 11,47 =9,67 MPa

o, = 9,67 < 0, = 15 MPa ; Condition vérifiée
e Vérification de la fleche :
On dotit vérifier 2 conditions :

h 1 408

N _ . g
T 2307 802 0,5 >0,033; Condition vérifiee
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Chapitre IV Ferraillage des éléments non porteurs

2 21,99
> >
bxd~f, 100x40,5 = 400

= 0,0054 > 0,005 ; condition vérifiee

(5= 18,69 Q=256 kn/m
g ]
ﬁm
Z. 7
11,43 m
146,3
_I_
T kn
146,3
278.7)
I
HIIUIIH‘
i
139 35 H-I][I
MK m)

Figure IV.18 : Schéma statique d’escalier type 2

IV.4.3- Etude d’un escalier circulaire : 1 er — le 10 eme étage

a) Dimensionnement des marches et contre marches :

D’apres (1),ona:

n= T enprond h=17cm

306
n=— ->n=18
17

:n = 18 (nombre de contre marche)
Donc :n —1 =17 (nombre de marche)
g1 =25cm g, =65cm > g, =44cm

lpax =1111m L, =438m - [, =755m
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Chapitre IV Ferraillage des éléments non porteurs

7.55m

1,2m ! 1m 1.2m

Figure.IV.19 La dimension de l'escalier type 3

65 cm

44 cm
l?ch 25 cm l
¥

&

L J

1.2m

Figure.IV.20 La dimension d’une marche type 3

17
tana = —=0,38 = a=21,12° - cosa = 0.93

44
b) Epaisseur de la volée (e,,) :

L L 1111 1111
s———=<e,< - e, <-—/———=—
30cosa Y7 20cosa 30x0,93 Y7 20x%0,93
3982<e,<5973 ; e, =45cm
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Chapitre 1V Ferraillage des éléments non porteurs

IV.4.3.1-Evaluation des charges etsurcharges a E.L.U et E.L.S :

c) Paillasse:

Ep densité | poids
N=' | Désignation

(m) KN/m® | KN/m?
1 Revétement en carrelage horizontal 0,02 20,00 0,40
2 Mortier de ciment horizontal 0,02 20,00 0,40
3 Lit de sable 0,02 18,00 0,36
4 Revétement en carrelage vertical ep x20x h/g 0,02 20,00 0,16
5 Mortier de ciment vertical epx20x h/g 0,02 20,00 0,16
6 Poids propre de la paillasse epx25/cosa 0,45 25,00 12,09
7 Poids propre des marches % x22 0.17 22,00 1,87
8 Garde- corps / / 0,10
9 Enduit en platre 0,02 10,00 0,23

-Charge permanente : G=15,77 KN/m?

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

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur :
Qui=(1,35G1+1,5Q1).1m =25,03 KN/ml
Qser1=(G+Q).1m=18,27 KN/ml

{%1 = 25,03 kN/ml
Qser1 = 18,27kN /ml

1V.4.3.2-Calcul du moment fléchissant et effort tranchant max a PE.L.U :

- Détermination des réactions :

qxl
Ry = R, =———= 139,04kN

a)-L’effort tranchant :
Ta=R,= R, = 139,04kN
b)-Moment fléchissant :

g, xL*  2503x11,112
Mmax travee — 24 = - 24 = —128,72kN.m

e Moment sur appui :
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Chapitre 1V Ferraillage des éléments non porteurs

2

M :_quxL

. —— = —25745kN.m

1V.4.3.3- Ferraillage:

Ma = 257,45 kN.m
Mt = 128,72 kN.m
1) sur appuis :

Le moment ultime :

M, = 257,45 kN.m ; hep =45cm; d=09h=40,5cm; b=100cm

Le moment réduit u,, :

M, 257,45 x 103
u= = =0,110
b x d? X gy, 100 x (40,5)?x 14,17
Ona:f = 0942
La section d’acier :
M, 257,45 x 103
= 19,39 cm?

A= FXdxo. 0942x 405 x 348
On adopte (7T20) avec : A = 21,99 cm?
2)_en travée :

Le moment ultime :

M, =128,72 kN.m ; hep =45cm; d=09h=405cm; b=100cm

Le moment réduit u,, :

__ M 12872x10°
b pxdixa,,  100x405°x 1417
Ona:f = 0971
La section d’acier :

M, 128,72 x 103
A =9,4cm?

ST Bxdxo, 0971x40,5 x 348

On adopte (5T16) avec :A = 10,05 cm?/marche
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Chapitre 1V Ferraillage des éléments non porteurs

1V.4.3.4. Les vérifications :

a) Condition de non fragilité¢ :

023XbXdXf,  023x100x40,5x2,1
min = = = 4,89cm?
f. 400

b) Justification vis-a-vis de I'effort tranchant :

T 139,04x10
= d T 100 x 40,5

=0,34MPa

7, <7, = min(0,13f,,5 ;5 MPa) = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa
7, = 0,34 MPa <7, = 3,25 MPa; Condition vérifiéee.

e Les vérifications des contraintes a ’E.L.S :

M = 187,92kN.m

0 ser
A, =1391cm? / ml

a) Détermination de la position de I'axe neutre :

b
Eyz— 154,(d—y) =0 >y =11,08 cm

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

b 100 x 11,08
I'= 53’3 + nA,(d— y)* = — 3 + (15 % 11,08)(40,5— 11,08)>

= 225935,9 cm*
c¢) Détermination de contrainte dans le béton comprimé o, :

_ Moy o 18792X10° o o1 mp
%e= T 7 YT 73250359 WO =2 @

G, = 0,6f,,4 = 15 MPa
0, = 9,21 < 0,, = 15 MPa ; Condition vérifie

e Vérification de la fléche :

On dotit vérifier 2 conditions :

E > lwﬂ = 0,27 > 0,033 ; Condition vérifiée
| 30 1111 T
4s 2 = 2199 > = 0,00542 > 0,005 ; condition vérifiée
bxd~ f, 100x40,5 400 -
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Chapitre IV Ferraillage des éléments non porteurs

Q5= 18,27kn/m Clu =25,03 kn/m
A

|\\\\'ﬁ
A

AN
AN

11,11m l
139,04
_|_
T kn
139,04
Ly L

128,72) <ok

MiKn.m)

Figure IV.21 : Schéma statique d’escalier type 3
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Chapitre V Etude sismique

V.1-Généralités sur les séismes

Un séisme ou un tremblement de terre se traduit en surface par des
vibrations du sol. Il provient de la fracturation des roches en profondeur. Cette
fracturation est due a une grande accumulation d'énergie qui se libére, en créant ou
en faisant rejouer des failles, au moment ou le seuil de rupture mécanique des roches
est atteint.

La crolte terrestre est constituée de plusieurs grandes plaques qui évoluent les
unes par rapport aux autres : certaines s'écartent, d'autres conwergent, et d'autres
coulissent. Environ 90% des séismes sont localisés au voisinage des limites de ces
plaques.

Lorsque les contraintes dépassent un certain seuil, une rupture d’équilibre se produit
et donne naissance aux ondes sismiques qui se propagent dans toutes les directions
et atteignent la surface du sol. Ces mouvements du sol excitent les ouvrages par
déplacement de leurs appuis et sont plus ou moins amplifiés dans la structure. Le
niveau d’amplification dépend essentiellement de la période de la structure et de la
nature du sol. Ce qui implique de bien faire toute une étude pour essayer de

mettre en exergue le comportement dynamique de I’ouvrage.

V.2-Introduction

Il est nécessaire d’étudier le comportement ou bien la réponse de la structure
sous D’action sismique pour garantie un degré de protection acceptable a la
construction en cas de séisme ou tremblement de terre, et éviter au maximum les

dégats qui pourraient &tre provoqués par ce phénomene.
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Chapitre V Etude sismique

V.3-Calcul sismique

C'est le calcul de la réponse sismique et la répartition des efforts dans les
différents éléments de la structure. On distingue essentiellement deux méthodes
d’analyse :
Analyse statique équivalente : Pour les batiments réguliers et moyennement réguliers,
on peut simplifier les calculs en ne considérant que le premier mode de la structure
(mode fondamental). Le calcul statique a pour but de se substituer au calcul

dynamique plus compliqué en ne s’intéressant qu’a produire des effets identiques.

V.3.1-Analyse Modale Spectrale

peut étre utilisée dans tous les cas, et en particulier, dans le cas ou la méthode
statique équivalente n'est pas permise. On utilise directement les spectres de
dimensionnement puisque ce sont surtout les maxima des réponses qui intéressent le
concepteur et non la variation temporelle. Elle permet de simplifier les calculs. On

procede alors a une analyse modale en étudiant un certain nombre de modes propres de

la structure.

V.3.2-Méthode du calcul

Pour I'évaluation des forces sismiques, on utilise le logiciel « ETABS» qui
contient différentes méthodes de calcul sismique ( Response Spectrum Function;
Time History Fonction...)  Pour notre cas, on a choisie « Response Spectrum
Fonction» qui est basée sur la méthode dynamique modale spectrale, la méthode prend
en compte la réponse de la structure suivant les modes déterminés en se basant sur les
hypotheses suivantes:
-Masse supposée concentrée au niveau des nceuds principaux (nceud maitre).
- Seul les déplacements horizontaux sont pris en compte.
-Les planchers et les fondations sont considérés rigides dans leur plan.
-Le nombre de mode a prendre en compte est tel que la somme des ccefficients de

participation massique soit au moins égale a 90%.
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Chapitre V Etude sismique

V.3.3-Conditions a vérifier :
Dans cette étude dynamique on doit s’assurer que :

1) la période dynamique T 4, ne doit pas €tre supérieur a la majoration de 30% de la

période statique fondamentale T, :

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

Vir >80% Vg,

Vay > 80% Vg,

3) les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont
adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur de I’étage :

A, =6, —6,_1 < 6, avec : 8, = RS,
e R : Coefficient de comportement
e J,; : Déplacement du aux forces sismiques F; (y compris 1’effort de torsion)

e &, : Déplacement admissible (égale a 1% hc)
4) Justification vis-a-vis de I’effet P-A :

P, X Ay

Vi X hy

P, : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au dessus du
niveau « K» :

<0,10

V, : Effort tranchant d’étage au niveau « K »
4, : Déplacement relatif du niveau « K » par rapport a « K-1 ».

h, : Hauteur de 1’étage « K » :
e Si10,10 < 6, £0,20, les effets P-A peuvent étre pris en compte de manicre

approximative en amplifiant les effets de I’action calculés au moyen d’une

analyse ¢lastique du 1° ordre par le facteur : 1 / 1-6, °

e Si 6, > 0,20, la structure est partiellement instable et doit €tre redimensionnée.

121



Chapitre V Etude sismique

5) le facteur de participation massique dépasse 90 % :zai >909; :

2
[zwkcb,ﬁj
— K=1 %
S, Sw,
K=1 K=1

Le logiciel Etabs peut déterminer directement les valeurs des ccefficients de

i

participation massiques.
6) la distance entre le centre de masse et le centre de rigidité ; cette distance doit étre

tres petite afin d’éviter des efforts de torsion élevés.

V.4-Méthode d’analyse modale spectrale :

V4.1-Principe de 1a méthode :

Le principe de cette méthode est de rechercher, pour chaque mode de vibration, le
maximum des effets qu’engendrent les forces sismiques dans la structure, représentées
par un spectre de réponse de calcul. Ces effets seront combinés pour avoir la réponse
de la structure.

La méthode la plus couramment employée pour le calcul dynamique des structures
sont basées sur 1’utilisation de spectre de réponse.

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

Pour la détermination de la fonction du spectre de réponse, on utilise le programme
«spectre RPA » qui permet de donner les valeurs du spectre de réponse en fonction

des périodes.

V.4.2-Spectre de réponse de calcul :

L’action sismique est représenté par le spectre de calcul suivant :
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Chapitre V Etude sismique

( T Q
1,25A(1+—)<2,5n——1) 0<T<T,
T, R
2,50(1, 25A) x (9) T,<T<T,
S, _ R
Sa _ -,
& |2,5n(1,254) (%) (?2) T,<T<3.0s
2,51(1,25A) <T2)2/3(3)5/3(Q) T>3.0S
(& TR 3/ \1/ \R '

V.4.3-Calcul de la force sismique totale

La force sismique totale V, appliquée a la base de la structure, doit €tre calculée
Successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule
4.1 des RPA99/Version 2003 :

AXDXQxXW
B R

Avec :

- A : Le coefficient d'accélération de zone A est donne par le tableau (4.1) du RPA en
fonction de la zone sismique et le groupe d’usage du batiment. Dans notre cas nous
avons une structure située en Zone (Ila) avec un groupe d’usage 2

Donc A =0,15

- D : Le Facteur d’amplification dynamique moyenne D est fonction de la catégorie de
site, du facteur de correctiond’amortissement (1)) et de la période fondamentale de la

structure (T) selon formule :

(2,571 0<T<T,
2
T,\3
D:<2,5n(;) T, <T<3s
2 5
’ 5 (T2>§(3)§ T<3
=B T =78

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

7 >0,7
= 2+§&
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& : Pourcentage d’amortissement critique en fonction du matériau constitutif du type
de structure et de I’importance des remplissages, il est donné par le tableau (4.2) du
RPA 2003.

E=85%

Donc

7
= /—=0,8165
T= 25¢

T: La valeur de la période fondamentale « T » de la structure peut étre estimée a partir
de formules empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques.

La formule empirique a utiliser selon les cas est la suivante :
3
T = C.hy /' RPA99 (Formule 4-6)
hy, : Hauteur mesurée en metres a partir de la base la structure jusqu’au dernier niveau
hy =404 m

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

— T =Chy /4= 005 x 40,4 /4 = 0.840 sec

D : est la dimension du batiment mesuré a sa base dans la direction de calcule
considéré.
_ 0.094 _ 0.09x36,17

Suivant x-x : Ly=29m. Ty =0,675s
Jix 426,23
0.09x36,1
Suivant y-y : L,=22,55m. 1,= QOBOIT _ g 765

V13,45
Ty=min (0,675; 0,840)= 0,675 s
Ty=min (0,765; 0,840) = 0,765 s
(T, ,T,) : Période caractéristique associé la catégorie du sol : (Tableau 4.7)

On a un sol meuble = site 3 donc : T; = 0,15 sec et T, = 0,5 sec
On a:

Sens x :
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T,<Tx<35s—05<0.675 <3s

2 2
—Dx=25(72)5=25x% 08165 x (~=)3 = 1.671
Sens-y :

T, <Ty <3s—05<0765 <3s

2 2

— Dy = 2,50 (%) 3=2,5% 08165 X (=) 5 = 1.537

Q : Facteur de qualité¢ : Q =1+ X3P,

Tableau V. 1 : Valeurs des pénalités Pq :

¢ Critere q 99 Obser Pq/ Obser Pq /
Vé XX Vé Yy
1- Conditions minim ales sur les files de
Non 0.05 Non 0.05
Contreventement
2- Redondance en plan Non 0.05 Non 0.05
3- Régularité en plan Non 0.05 Non 0.05
4- Régularité en élévation Non 0.05 Non 0.05
5- Controle de qualité des matériaux Oui 0 Oui 0
6- Controles de qualité des d’exécution Oui 0 Oui 0

Donc Q=0y= 1.20

R : coefficient de comportement global de la structure, sa valeur unique est donnée par

le (tableau 4.3) des RPA99/Version 2003 en fonction du systéme de contreventement.
R=5
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Chapitre V Etude sismique

V.4.4-Le poids total de 1a structure :

W est égal a lasomme des poids Wi, calculés a chaque niveau (i) :

w=3Y Wi avec  Wi=WG + B WQ (4-5)

i=1

e WG : Poids dii aux charges permanentes et a celles des équipements fixes éventuels,

solidaires de la structure
e WQ : Charges d’exploitation.

e 3 : Coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge
D’exploitation, il estdonné par le tableau (4-5 du RPA99).

B=0.2 pour usage d’habitation.
B = 0.6pour usage de commerce

Tableau V. 2 : Poids de la structure

Niveau Poids (KN)
Terrasse (toiture) 430,63
10eme 5573,9
9é me 5460,28
8¢éme 5460,28
7€éme 5460,28
6eme 5460,28
Séme 5460,28
4éme 5712,44
3éme 5712,44
2éme 5712,44
1er 5712,44
RDC 6635,95
Somme 62791,79

V.4.5-La force sismique totale sera :

__ AXDxxQxxW _ 0.15x1.671 x1.20 X 62791,79

V, = 3777, 30 Kn
R 5
AxXD w 0.15 X 1.537%x1.20 X 62791,79
v, =% y’;‘”x =915x "5 a = 3474, 39 Kn
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Résultats de 1’analyse dynamique :

Le tableau ci-dessous récapitule les facteurs de participation massique pour chaque
mode de vibration :

Mode Période Ux Uy SumUX SumUY

(s) (%) (%) (%) (%)
1 1,086084 | 0,0008 65,2118 0,0008 65,2118

0,955361 | 64,2837 0,0078 65,4919 | 65,2213
0,749809 1,2074 18,2188 65,492 83,4401
0,262399 0,0002 0,0001 83,9152 | 83,4402
0,229987 | 18,4232 0,0011 84,235 83,4413
0,168293 0,3197 5,5671 84,2366 | 89,0084
0,120879 0,0016 0,0005 88,5716 | 89,0089
0,106145 4,335 1,0985 88,572 90,1074
0,101063 0,0004 0 88,5755 | 90,1074
10 0,097916 0,0035 0,0006 90,8454 | 90,1081
11 0,094208 2,2699 0,0004 90,9581 90,1085
12 0,073344 0,1127 0,0078 65,4919 | 65,2213

O |R(QA(SN| N |= | W (N

Tableau V.3 : résultat d’analyse dynamique

Tayn = 1,086084 sec <T + 30%T = 1,3 x 0,840 = 1,092 sec

et
T =1,092 sec > Ty,,, = 1,086084 sec ... ... ... ... Condition veérifiée
Sens transversal :
2ay=90.10%>90% .............. condition Vérifiée.
Sens longitudinal :
20x=90,84%>90% .............. condition vérifiée.
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Chapitre V Etude sismique

V4.6-Distribution verticale de la force sismique :

La résultante des forces sismiques a la base V doit étre distribuée sur la hauteur de la

structure selon les formules suivantes :

Vom B S T o chapitre 4-2-5

Ft : la force contenue au somme de la structure permet de tenir compte du mode super

Vibration:

t=0,07.TV<0,25V
{ Fi =0 s1 T<0,7s
Dans notre cas :

{ T« <0,7s :> Fix=0

Ty > 0,75 Fty: 007 VyTySO,ZSVy

Fiy=0.07x0,765%3474,39 =186,05KN <0,25x 3474,39 =868,59 KN
i _ (V=F0) Wihi

S
J

Fi : effort horizontal revenant au niveau 1 h; : le niveau ou s’exacte la force Fi

......chapitre 4-2-5 RPA

Wi Wj: poids revenant aux planchers, 1i,j. hj : niveau d’un plancher quel conque
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Etude sismique

Etage | Wi (KN) | bi(m) | Wixly | Fix (KN) | Fiy(KN) [Vs- F(KN) [ Vy- Fiy (KN)

Terrasse | 430,63 | 40.4 | 17397,45 | 47,29 | 38,59 | 377730 3082,82
10 5573,9| 37,4 | 208463,86 | 566,70 | 462,51 | 3777,30 3082,82
09 5460,28 | 34,34 | 187506,01 | 509,73 | 416,01 | 3777,30 3082,82
08 5460,28 | 31,28 | 170797,55 | 463,31 | 378,94 | 377730 3082,82
07 5460,28 28,22 | 154089,10 | 418,88 | 341,87 | 3777,30 3082,82
06 5460,28 | 25,16 | 137380,64 | 373,46 | 304,80 | 377730 3082,82
05 5460,28| 22,1 | 120672,18 | 328,04 | 267,73 | 377730 3082,82
04 5712,44 19,04 | 108764,85 | 295,67 | 241,31 | 3777,30 3082,82
03 5712,44 15,98 | 91284,79 | 248,15 | 202,53 | 3777,30 3082,82
02 5712,44 12,92 | 73804,72 | 200,63 | 163,74 | 3777,30 3082,82
01 5712,44| 9,86 | 56324,65 | 153,11 | 124,96 | 377730 3082,82
R.D.C | 663595| 6,8 | 45124,46 | 122,67 | 100,11 | 3777,30 3082,82
S 57331,36 1389483,67

Tableau V.4 effort tranchant

V.5-Vérification des déplacements

lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur d’étage :

Selon la RPA99v2003, les déplacements relatifs d’un étage par rapport aux étages qui

R-A, <0.01-h,

Avec:

A :Ledéplacemert relatif au niveau " K" par rapportau niveau "k-1" avec:
Ay =0, =0y .
R : Coefficient de comportemait R = 3,5

h, rhauteur deI' étage

0y :déplacement horizontale a chaqueniveau K.

0., - déplacemenet du aux forcessismiques F, (y comparis!' effetde torsion) D'aprés les résultat

donnésparle ETABS.
Les déplacements relatifs des noeuds maitres de chaque niveau sont résumés

dans le tableau suivant:
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niveau 0,, max (cm) Ak, xR (cm)

0.0The (cm) RPA
AXx oy AX Ay

TERASSE 0,087 || 0,105 0,435 0,525 3.00 C.vV
10 0.240 | 0,262 1,2 1,31 3.06 C.vV
9 0.246 | 0,268 1,23 1,34 3.06 C.v
8 0,250 | 0,272 1,25 1,36 3.06 CvV
7 0,252 | 0,274 1,26 1,37 3.06 C.vV
6 0,248 | 0,270 1,24 1,35 3.06 C.vV
5 0,239 || 0,260 1,195 1,3 3.06 C.vV
4 0,223 | 0,242 1,115 1,21 3.06 C.v
3 0,204 | 0,222 1,02 1,11 3.06 CV
2 0,178 | 0,193 0,89 0,965 3.06 CV
1 0,144 | 0,157 0,72 0,785 3.06 CV
RDC 0,128 | 0,139 0,64 0,695 4,08 C.vV

Tableau V. 5 vérification des déplacements

V.6-Justification vis a vis de ’effet PA

L’excentricité des charges verticales résultant des déplacements relatifs des

Etages provoque dans les murs et les poteaux des efforts axiaux additionnelle. Ce

Phénoméne est appelé « effet P2y,

D’aprés 1’article du RPA (5.9)

Les effets du 2° ordre (ou effet P2.) Peuvent Btre négligés dans le cas des batiments

Si la condition suivante est satisfaite a tous Les niveaux :

0= Pk .A k/Vk .hk. <0,10

Pk : poids total de la structure et des charges
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D’exploitation associées au dessus du niveau« k »

Vk : effort tranchant d’étage au niveau "k"

Ak : déplacement relatif du niveau « k » par rapport au
Niveau «k-1»

hk : hauteur de I’étage « k »

Pour le sens X

Niveau Pk \% Hi (cm) Ak xR 6<0,10
Terrace 430,63 87,2 300 0,435 0.007 (C.V)
10 6004,53 646,23 306 1,2 0,03 (C.V)
? 11464,82 1136,72 306 1,23 0,04 (C.V)
8 16925,1 1502,21 306 1,25 0,04 (C.V)
7 22385,39 1790,74 306 1,26 0,04 (C.V)
6 27845,67 2041,55 306 1,24 0,05 (C.V)
S 33305,96 2267,67 306 1,195 0,05 (C.V)
4 39018,4 2471,23 306 1,115 0,05 (C.V)
3 44730,84 2656,01 306 1,02 0,05 (C.V)
2 50443,29 2823,57 306 0,89 0,05 (C.V)
1 56155,73 2669,76 306 0,72 0,04 (C.V)
RDC 62791,68 | 3084,44 408 0,64 0,03 (V)

Tableau V.6 Justification vis a vis de 1’effet Pk sens x
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Pour le sens y:

Niveau Pk \Y Hi (cm) Ak x R 60<0,10
Terrace 430,63 79,63 300 0,525 0.009 (C.V)
10 6004,53 622,43 306 1,31 0,04 (C.V)
? 1146482 | 1079,85 306 1,34 0,04 (C.V)
8 16925,1 1413,27 306 1,36 0,05 (C.V)
7 22385,39 1673,1 306 1,37 0,05 (C.V)
6 27845,67 1898,37 306 1,35 0,06 (C.V)
S 33305,96 2103,09 306 1,3 0,06 (C.V)
4 39018,4 2291,83 306 1,21 0,06 (C.V)
3 44730,84 2469,32 306 1,11 0,06 (C.V)
2 50443,29 2634,48 306 0,965 0,06 (C.V)
1 5615573 | 277768 306 0,785 0,05 (C.V)
RDC 62791,68 2886,06 408 0,695 0,03 (C.V)

Tableau V.7 Justification vis a vis de I’effet Pk sens y

V.7-L’efforts tranchant a la base :

La résultante des forces a la base

<

F’ obtenue par combinaison des valeurs

Modales ne doit pas étre inférieure a 80% de la résultante des forces sismiques

Déterminé€es par la méthode statique €quivalente ‘V (RPA99 ;2003 Article. 4.3.6)
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Sens V (spec) (kn) V (stat.eq) 80%YV stat.eq | 0.8Vstat<V(spec)
X 3084,44 3777,30 3021,84 Oui
Y 2886,06 2779,51 2779,51 Oui

Tableau V.8 vérification L’efforts tranchant a la base
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VI.1Introduction :

L’¢tude sous charge verticales et horizontales, nous permet de déterminer tous les
efforts qui sollicitent les ¢léments (poteaux et poutres) dans les différents nceuds et travées. Le
logiciel ETABS a ¢été utilisé pour déterminer les sollicitations, ce qui permettra le calcul des
portiques.

VIL.1.1 Les combinaisons de calcul :
Les combinaisons des actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont

donnée ci-dessous, les ¢léments de la structure doivent étre ferraillés par les combinaisons des

charges sur la base des réglements BAEL 91 et RPA 99/2003.
Sollicitations du lier genre (BAEL91):1,35G + 1,5Q

e Poutres : S ) 08G+E
Sollicitations du 2éme genre (RPA99/2003) : {G +Q+E
Sollicitations du lier genre (BAEL91):1,35G + 1,5Q
e Poteaux : S i (G+Q t£1,2E
Sollicitations du 2éme genre (RPA 99/2003) : { G+0+E
Avec :

G : Charges permanentes ;

Q : Charges d’exploitation ;

E : Effort sismique.
VI.2Ferraillage des poutres :

V1.2.1 Méthode de calcul :

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

Le ferraillage se fera a 'ELU, car la fissuration est jugée peu préjudiciable.

Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1% et du 2™ genre :
Sollicitations du 1% genre (BAEL 91) Sy = 1,356+ 1,5Q =

Moment correspondant M,

S,=08G+E

.. . éme . p
Sollicitations du 2°m¢ genre (RPA 99/2003) : {sz —G+Q+E =

Moment correspondant Mg,,
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{Mspl 7 ,
| < 1,15 ;0n détermine les armatures sous Sp2

Si:{ SP?

L—Spl > 1,15 ;On détermine les armatures sous S,,

MspZ

Dans le calcul relatif a PELU, on induit des coefficients de sécurités(y, ; ¥, ).

Y. =1 =0, =400 MPa
¥y, = 1,15 = g, = 18,48 MPa

Y. = 1,15 = o, = 384 MPa
Yy, =1,5= 0, = 14,17 MPa

Pour la situation accidentelle : {

Pour la situation normale ou durable : {

VI.2.2Recommandations du DTR pour les armatures longitudinales :
D’apres le RPA 99/2003 (article 7.4.2) ona:
e Section d’armature minimale : A4,,;, = 0,5% X b X h; ;

e Section d’armature maximale : { Amax1 = 4% X b X h, ; Zone courante
4

max2 = 6% X b X h, ; Zone de recouvrement ’
e Le diamétre minimum est de 12 mm ;

40P en zone [ et 11
50% en zone 111

e [Les armatures longitudinales supérieures et inférieures doivent étre coudées a 90°.

e La longueur minimale des recouvrements est de : {

Dans ce cas, le ferraillage se fera sur les poutres les plus sollicitées, et il se fera pour une
situation accidentelle (le cas le plus défavorable).
Les poutres en travées seront ferraillées pour une situation durable et sur appuis pour une
situation accidentelle.
VI.2.3 Exemple de calcul :

Une seule poutre sera calculée en détail, les résultats des autres poutres seront résumés
dans un tableau.
VI.2.3.1 Ferraillage d’une poutre :

L’exemple ci-dessous sera fait sur despoutres principales intermédiairesau niveau
R.D.C, les moments Mg, et Mg,,sont tirés a partir du logiciel ETABS.

a) Ferraillage sur appuis :

Mg, =57,76 km _ Mg,
Mg, = 10493.m

Ona: { = 0,55 < 1,15 = Donc le calcul se fait sous sz

sp2
Données :
e Largeur de la poutre : b=30cm;
e Hauteur de la section :h=40cm ;

e Hauteur utile des aciers tendus : d =0,9h = 36cm ;
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e Contrainte des aciers utilisés : f, = 400 MPa ;

e Contrainte du béton a 28 jours : ., = 25 MPa ;

e Contrainte limite du béton: f,,4 = 2,1 MPa;

e Fissuration peu préjudiciable.
Le moment réduit p,, :

Mg, 104,93 x 10°

= b d? x abC:30x362><14,17
Ona:f = 0,990 La section d’acier :

M, 104,93 x 10°
Bxdx a, 0990x 36 x 348

Donc on prend : 3T16+3T16 ce qui nous donne A =12,06 cn? / ml

=0,019<pu; > A =0

= 8,64 cm® / ml

b) Ferraillage en travée :

Mg, = 60,10 km M,
M

Sp2

pl

ona: {4y” o783 km ™ M.,

= 1,03 < 1,15 = Donc le calcul se fait sous Sp2

Le moment réduit p,, :

M,  5783x10°
B bxd®x o,, 30x36%x 14,17

Ona:f = 0944

=0,105<u, A" =0

La section d’acier :

Mgy, 57,83 x 10°
A = =
o Bxdx o, 0944 %36 x 348

Donc on prend : 3T16+2T14ce qui nous donne A =9,11 cn?* / ml

= 5,10 cm?® / ml

VI.2.3.1 Vérification du ferraillage de la poutre :
a) Condition de non fragilité :
023X bXxdXfnp 023x30x36x210

Apin = = = 1,30 cm*/ml
Agapt > Amin ; Condition vérifiée
Apin = 0,5% X b X h, = 6 cm?/ml = Condition vérifiée sur toute la section.

b) Contrainte de cisaillement :

T 8398x 10
““ pxd  30x36

7, = min(0,13f.,4 ; 5 MPa) ; Fissuration préjudiciable
7, = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa

= 0,77 MPa

7, = 0,77 MPa <7, = 3,25 MPa; Condition vérifiée.
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IIn y a pas de risque de cisaillement, les cadres seront perpendiculaire a la ligne moyenne de

la poutre.

c)Détermination du diametre des armatures transversal :
h b
35710
d) L’espacement :
S, < min{0,9d ;40 cm} = min{32,4 cm ;40 cm}
D’apres le R.P.A 99/2003 :

@, Smm{ ¢l}=min{11,42 mm; 30 mm;16 mm} = @, = 8 mm

Zone nodale : S, < min{/, ;30 cm; 120} = min{10;30 cm ;19,2 em} = S, = 10 cm

Zone courante : S, < h/z =20cm =S, =15cm

e) Vérification de la section d’armatures minimale :

A, X
5. Xie > max{ ;04 MPa} = max{0,38; 0,4} = 0,40 MPa
A, 040x30 _ .
s, 235 050 em ()
A¢xfg > Ty—0,3Kfyj o At > (0’77_(0'3X1X2'1))X30X1'15=0,022cm(2)

bxSixys _ 0,9(sin a+cos oc) St 0,9x1x235

A, > 00225,
On prend le max (1) et (2) On prend S, = 15 cm

A, =09 cm?
f)_ Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :
T =8398k.m; M,, = 104,93 k.m

M,, 104,93
0, = = = 287,87 kn.m > 83,98 kn.m

Y Z 09%x405x1072
Les armatures longitudinales ne sont pas soumises a un effort de traction.

g) Compression _de la bielle d’about :

La contrainte de compression dans la biellette est de :

F,=TV2
o, = ?b : Avec : . % = 0, = 5 Ou a est la longueur d'appuide la biellette.
V2
fc28

On doit avoir : ¢, <
Yb

Mais pour tenir compte du fait que I'inclinaison de la biellette est légerement différente de

45°, donc on doit vérifier que :
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08X fu (2T _08Xfue 2Ty, _ 2x8398x15
Ty, ab =~ y, T 0,8XbX fiyg ~0,8x30x%x25x10
=004m=4cm

a=b—4=26cm
a = min(a’;0,9d) =min(26 cm ;32,4 cm) = 26 cm;a > 5,4 cm ; Condition vérifiée.

h) Entramement des armatures :

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

T

Tser = 0,9dXMXnSTser =¢s ><ft28

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

T : L’effort tranchant maximum ; T = 83,98 kN ;

n : Nombre de armatures longitudinaux tendus ;n=7;

u : Périmetre d’armatures tendue ; u=n® =mnx 1,6 =5,03 cm
_ T _ 83,98 x 103

ST 09d xuxn 32,4 x503x7x10?

=1,5%2,1=3,15MPa

Teor = 0,73 MPa <7, = 3,15 MPa ;Condition vérifiée.

ser ser

= 0,73 MPa

TS er

h.2) Ancrage des armatures tendues :

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

T, = 0,6 X P2 X fi,s = 0,6 X 1,52 % 2,1 = 2,83 MPa
_ P xf, 14x400
ST 4xt, 4x283

= 49,46 cm

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

de courber les armatures d’une valeur «r» =550 =55%x1,4 =7,7cm

h.3) Calcul des crochets :

L= 2197 = Ly,
1,87

L,=259cm
L, =2342cm

Crochets courant d’angle de 90°: L, =d — (¢ + (D/Z + r) o

L,=2710cm

®=14cm = {Ll — 1812 cm

@ =16cm :>{
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h.4) La longueur de recouvrement :

D’apres le RPA 99/2003, la longueur minimale de recouvrement est de :

{40(17 enzonel et I {CD =14cm =1=56cm
50® en zone 111 @=12cm =1=60cm

1) Vérification des contraintes a 'ELS :
M., =3031k.m; A=911cm?

1.1)_Position de I'axe neutre :

b
Eyz — nA(d-y) =0 - 15y?+ 136,65y — 4304,48 =0 —» y = 10,59 cm

1.2) Moment d’inertie :

b 30 x 10,593
I = §y3 + nA,(d - y)? = f-}_ (15%x9,11 x (31 —13,00)%) = 52633,5cm*
1.3)_Détermmation des contraintes dans le béton comprimé oy, :

=KXy=—=X —30'31X104x1300—875MP
%oc = B2V =T 0 YT Taa08g59 o ¢

0,. = 8,75 MPa <a,, = 0,6f.,3 = 15 MPa ; Condition vérifiée
J)_Vérification de la fleche :

Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

M, ., = 11,30 k.m; Tirée a partir du logiciel ETABS
G+ Q)7 2,29 + 0,84) X 4,52
Myser = G+ Or_( ) =792 k.m
8 8
( e s 120 0088 > 0,0625 ; Condition vérific
127 20- " , ; Condition vérifiée
h, M sor 40 11,30 . s
{—= = = 0,088 > —————— = 0,011; Condition vérifiée
L ~10xM,,, 450 10 x 10,18
4 <4'2 0.1 0,007 < +2 0,009 ; Conditi Srifié
= = = .
\ bxd>F “30x45 , 200 , ; Condition vérifiée

Les résultats obtenus sont notés dans le tableau suivant :

Tableau VI.1 : Armatures adoptées pour les poutres.

Sens longitudinal :« poutres secondaires (30x35) cn?* »

Poutre de rive :
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Niveau section Moments (t.m) | Moment | A min A calculé
Msp1 || Msp2 de calcul (cm?) (cn?) A adopté (cm?)
Sous-sol + |LAppuis | 1207 | 1245 12,45 6 1,01 3T14=4,62
RDC+1¢¢ | Travée 32,94 21,44 32,94 6 2,72 3T14=4,62
séme gy | Appuis 19 17,35 19 6 1,55 3T14=4,62
§éme Travée || 46,05 29,15 46,05 6 3,85 3T14=4,62
geme ay | Appuis | 2809 | 21,28 28,09 6 231 3T14=4,62
Terrasse | Travée | 40,71 | 2534 40,71 6 3,39 3T14=4,62
Sens transversales :« poutres secondaires (30x35) cn? »
Poutresintermédiaires:
Niveau . Moments (t.m) [ Moment | A min | A calculé
section )
Mgpt || Msp2 de calcul | (cm?) (cn?) A adopté (cm?)
Sous-sol + | Appuis | 3031 | 4563 | 4563 6 3381 3T16+2T14=9,11
RDC+1¢¢ | Travée || 5564 | 3421 55,64 6 4,70 3T16+2T14=9,11
1ée au |_Appuis | 6421 | 4039 64,21 6 548 3T16+2T14=9,11
géme Travée | 81,64 | 49,17 81,64 6 7,11 3T16+2T14=9,11
Appuis | 97,67 | 52,62 97,67 6 8,68 3T16+2T14=9,11
Terrasse || Travée | 92,61 | 49,54 92,61 6 8,18 3T16+2T14=9,11
Sens longitudinal :« poutres principales (30x40) cn? »
Poutres de rives :
Niveau section Moments (t.m) | Moment | A min A calculé
Msp1 || Mip2 de calcul (cm?) (cm?) A adopté (cm?)
Sous-sol + |LAppuis || 2466 | 5533 55,33 5,25 4,67 3T14=4,62
RDC+1%¢ || Travée | 11,30 | 2397 2397 525 1,96 3T14=4,62
1ée au |LAppuis | 2396 | 4635 46,35 5,25 3,88 3T14=4,62
géme Travée | 11,54 21,7 21,7 5,25 1,77 3T14=4,62
Appuis 24 46,37 46,37 5,25 3,88 3T14=4,62
Terrasse || Travée | 12,55 | 2328 2328 525 1.9 3T14=4,62
Sens transversales :« poutres principales (30x40) cn? »
Poutres intermédiaires:
Niveau section Moments (t.m) | Moment | A min | A calculé
Msp1 || Msp2 de calcul | (cm?) (cnn?) A adopté (cm?)
Sous-sol - | Appuis | 57,76 | 10493 | 104,93 5,25 942 | 3T16+3T16=12,06
RDC+1¢¢ | Travée || 60,10 | 57,83 60,10 525 5,10 3T16+2T14=9,11
1ée au | Appuis | 6409 | 82,03 82,03 525 7,15 3T16+2T14=9,11
géme Travée | 7932 | 74,38 79,32 5.25 6,89 3T16+2T14=9,11
Appuis | 84,02 || 8392 84,02 525 7,34 3T16+2T14=9,11
Terrasse | Travée | 86,94 70,25 86,94 5,25 7,62 3T16+2T14=9,11
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VI.3Ferraillage des poteaux:
a) M¢éthode de calcul :

En général, les poteaux sont sollicités par un moment de flexion, un effort normal et
un effort tranchant, le calcul doit se faire en flexion composée. La section des armatures doit

étre égale au maximum des sections données par les 6 combinaisons suivantes :

( Nma.x ; MCOrTeSp - Al
Premier genre : 1,35G + 1,5Q = < Nypin s Meorresp = 42

J Mmax ) Ncorresp - A3
0 86 + E Nmax ; MCOTreSp - A4'

Deuxiéme genre : {G +,Q +_1,2E = < Nonin 5 Meorresp = 4As
\ - Mmax ) Ncorresp - A6

Dans le calcul relatif aux ELU, on introduit des coeflicients de sécurit¢ y; ; v, :

) ) . Y. =1= 0, =400 MPa
| Situation accidentelle : {

Y, =115 = 0, = 18,48 MPa

4 _ . o Y. = 1,15 = g, = 348 MPa
L Situation normale : {Vb =15 o, = 14,17 MPa

b) Ferraillage exigé parle RPA 99/2003 :

e Les armatures longitudinales doivent étre haute adhérences droites et sans crochet ;

e Le pourcentage minimale des aciers sur toute la longueur sera de 0,8% (zonell) ;

e Le pourcentage minimale des aciers sur toute la longueur sera de 0,4% en zone
courante, 0,6% en zone de recouvrement ;

e Le diamétre mnimum est de 12 mm ;

409 en zone I et 11
50® en zone 111

e La distance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser

e La longueur minimale des recouvrements est de : {

e 25cm;
e Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible a I'extérieure des zones
nodales.

On fait un seul exemple de calcul, pour un seul niveau et les résultats des calculs des

autres niveaux donnés dans des tableaux.

Le tableau suivant donne les sections mmimale et maximale imposée par le RPA 99/2003 :
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Apin = 0,8% X S[cm?]

Amax1 = 4% X S[szj

Amaxz = 6% X S[cm?]
Type 1 (30 x 50) cm? 20 100 150
Type 2 (40 x 40) o2 16,2 81 21,5
Type 3 (30 x 30) cm? 72 36 54

VI1.3.1 Exemple de calcul :

VI1.3.1.1 Les sollicitations défavorables :

Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du premier genre, 'unité est de tm :

Tableau VI.2 : Armatures minimales pour les poteaux.

Etages Type 1 (50 x 50) Type 2 (40 x 40) Type 3 (30 x 30)
Combinaison | cm? cm? cnm?
Nonax 1£] 218504 1678,19 990,27
A Mcor|t.m] 28,54 8,59 7,99
5 Ninin[t] 821,01 328,63 38,46
Mo, [t.m] 8,18 2,15 4,04
M, lt.m] 4536 69,53 58,87
¢ Neor[t] 43747 915,72 127,35

Tableau VL3 : Sollicitations du premier genre (E.L.U.R).

Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du deuxiéme genre, I'unité est de [t.m]:

Etages Type 1 (50 x 50) Type 2 (40 x 40) Type 3 (30 x 30)
Combinaison cm? cm? cm?
A Ninax[t] 244551 1408,03 809,61
M or[t.] 33,83 27,11 20,81
Noinlt] 876,78 328,11 2227
. M, or[t.m] 1345 3,76 5,20
Mo [t ] 5148 79,58 65,87
¢ Neor[t] 388,55 942,26 130,68

Tableau V1.4 : Sollicitations du deuxiéme genre (Accidentelle).
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VIL.3.1.2 Calcul d’un poteau :
Données :

e FEnrobage : c=2,5cm;

e Hauteur utile des aciers tendus : d=h —c;

e Contrainte des aciers utilisés : f, = 400 MPa ;

e Contrainte du béton a 28 jours : f.,; = 25 MPa;
e Contrainte limite du béton : f,,; = 2,1 MPa;

e Fissuration peu préjudiciable.
Méthode de calcul :

Pour cet exemple le calcul se fera a I'aide
des combmaisons de premier genre.
I. On de

détermine le centre

pression puis le moment :

€=N

h’t
Mu=Nu(d—?+e>
2. On vérifie si la section est

surabondante :

N, <081f,.xb xh
1- 0,514Nu>
bxdxf,.

Si les conditions sont wérifiées, alors la

MuSNuxdx(

section est surabondante et les armatures

ne sont pas nécessaires (A = A’ =0)

3. Sinon, on calcul la section des

armatures :
(o My
b x d* X a,,
J A, = My
S BxdX g,
\ Asl= s_o__u

4. On calcul la section des armatures

minimale, puis on choisit la plus

grande section calculée
précédemment :
Ain = 05% X b X h,
{Aadoptée =max{A;; Ay ;..; Apin )

A qest tirée alaide dulogiciel SOCOTEC.

Les résultats obtenus sont notés dans le tableau suivant :
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lier genre 2™ oenre
Ni Combi M A M, A A [cm?]
veaux u cal ACC sl adoptée [CITY
Ny[t] Nycc [t] Apin
[t.m] [em?] [t.m] | [cm?]
[cm?]
A 218504 || 28,54 3,14 244551 || 33,83 0
Type 1 4T16+8T14
B 821,01 8,18 0 876,78 || 13,45 0 20,00
(50 x 50) cm? =20,35
C 43747 45,36 0 388,55 | 5148 0
A 1678,19 8,59 0 1408,03 | 27,11 0
Type 2
(40 x 40) e B 328,63 2,15 0 328,11 3,76 0 16,20 || 12T14 = 18,46
x 40) cm
C 915,72 69,53 0 94226 || 79,58 0
A 990,27 7,99 0 809,61 | 20,81 0
Type 3 3T16+2T14
B 38,46 4,04 0 22,27 520 || 0,21 7,2
(30 x 30) cm? =911
C 127,35 58,87 0,93 130,68 || 65,87 0

VI1.3.1.2 Vérifications de la contrainte de cisaillement :

Tableau VLS5 : Ferraillage des poteaux.

Le calcul de la contrainte de cisaillement se fait au niveau de ’axe neutre.

La contrainte de cisaillement est exprimée en fonction de I'effort tranchant a I'état limité

Ultime

Tu max
bg xd

Par: tu =

La contrainte de cisaillement est limitée par une contrainte admissible Tlimégale a :

» Selon BAEL : pour une fissuration peu préjudiciable

Tlim=min

0,20xLe2e
Yp

5 mpa

= 0,20x= = 3,33 mpa

Les résultats des calculs des contraintes de cisaillement dans les poteaux les plus
Sollicités pour chaque section et dans les deux plans sont récapitulés dans le tableau

Suvant :
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Tu max (KN) tu (MPa)
Sections TU</im
Niveaux
Plan1-2 | Plan1-3 Plan 1-2 Plan 1-3
(cm) (MPa) (MPa)
Sous-sol 50x50 | 3.33 14,97 13,72 0.055 0.050 I %
RDC 50x50 | 3.33 15,21 17,14 0.056 0.063 cV
1% étage 50x50 | 3.33 21,9 22,24 0.080 0.081 CV
2™ étage | 40x40 | 3.33 28,17 29,84 0.154 0.163 CV
3°M€ étage | 40x40 | 333 | 3145 | 3325 0.172 0.182 C.V
4™ étage | 40x40 | 3.33 40,07 43,75 0.219 0.239 CV
5 stage | 40x40 | 3.33 20,15 23,17 0.110 0.126 [ /4
6 °™ étage | 30x30 | 3.33 24,88 28,97 0.224 0.261 CV
7™ stage | 30x30 | 3.33 25,85 29,81 0.232 0.268 CV
8™ étage | 30x30 | 333 | 2656 30,49 0.239 0.274 C.V
9™ étage | 30x30 | 3.33 26,7 30,13 0.240 0.271 CV
10%™ étage | 30x30 | 3.33 27,72 35,38 0.249 0.318 C.V

Tableau VI.6: Vérification des contraintes de cisaillement (selon B.A.E.L).

C.V : Condition vérifié.
Selon RPA99:

Tou= p, X fc28

si/1g25

pqg = 0,075
{ si /19 <5

420,04
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Niveaux Sez(zil();is Pd | Tou(MPa) | Tu (MPa) Tu<Thu
Plan 1-2 Plan 1-3

Sous-sol 50x50 0,04 ! 0.055 0.050 cV
kbc sox50 | 007 | 18T 0.056 0063 | ¢V
I éuge 50x50 004 ! 0.080 oost | &Y
2% fuge 40x40 0075 1875 0.154 o | ¢V
3™ suge | 40x40 0075 ) 1875 0.172 o2 | ¢V
49 oo | 40xa0 | 00| 1875 0.219 0239 | &Y
59 dage 40x40 0075 1875 0.110 oe | ¢V
6" duge | 30x30 0075 1875 0.224 o261 | &V
7% dyge 30x30 0,075 1875 0.232 e | ¢V
8™ suge | 30x30 0075 | 1875 0.239 oo |V
9% suge | 30x30 00751 1875 0.240 oo | &Y
10 ™ otage 30x30 00751 1875 0.249 o318 | &V

Tableau VI.7: Vérification des contraintes de cisaillement (selon RPA99).

C.V : Condition vérifié.
V1.3.1.3Calcul des armatures transversales :

Le calcul des armatures transversales se fait suivant les directives données par

Iarticle
7.4.2.2 du RPA 99/2003.
a) Le diametre des armatures transversales :

@, 20

A =?= ?z 6,67 mm

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a I’aide de la formule :

A _pux Vi

Se hixXf

V, : Effort tranchant de calcul ;
h, : Hauteur totale de la section brute ;

fe : Contrainte limite élastique de l'acier d’armature transversale ;
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2,55i 2,25
3,75 i, < 5

S, : Espacement des armatures transversales.

P, : Coeflicient correcteur égale a : {

b) L’espacement :
D’apres le RPA 99/2003 on
. _{Zone nodale : S, < min{10®, ;15 cm} = 15cm — On prend S, = 10 cm
' Zone courante : S, < 15¢, =30 cm - Onprend S, =15 cm
c) Calcul de I'élancement géométrique :
Ly 07L, 0,7x48
9"b b 050

A =672>5->p, =25

Donc :

S Xpg XV, 15%x2,5%x14,97
A= hxf,  50x235

d) Quantité d’armatures transversales minimales :

= 0,47 cm?

At/T % p1 % est donné comme suit :)lg >5-0,3%

Alors : { Zone nodale : A, = 0,3% X 10 X 50 = 1,5 cm?
" (Zone courante : A, =0,3%x15x50=2,25 cm?
{At = 1098 = 5,03 cm?*/ml
=
S;=10cm
e) Vérification de la section minimale d’armatures transversales :
A, X f, 04 xbxS,

> max{t, ;0,4 MPa} = 0,4 MPa = A, > = 0,85 cm?

b xS, 3
< 2,48 cm? ; Condition vérifée

f) Détermmation 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 :

h
{h’ =max{€e :b;h;60 cm} = max{68 cm ;50 cm ;50 cm ;60 m} = 68 cm
L' =2h =81,6cm.

I

Figure VI.1 : La zone nodale.
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VII.1 Introduction :

Le voile ou mur en béton armé est un élément de construction vertical surfacique coulé
dans des coffrages a leur emplacement définitif dans la construction. Ces ¢éléments
comprennent habituellement des armatures de comportement fixées forfaitairement et des
armatures prises en compte dans les calculs.

L’¢épaisseur minimale est de 15 cm. De plus, I’épaisseur doit étre déterminée en fonction de la
hauteur libre d’étage h et des conditions de rigidit¢ aux extrémités. Pour cette structure, la

hauteur d’étage est de 4,08 m du sous-sol au 11" étage, puis de 3,06 mpour le reste des étages,
a cet effet I’épaisseur du voile sera prise en appliquant la formule suivante : e = he/z 5=
408/25 = 16,32 cm, I'épaisseur des voiles a été prise égale a 20 cm.

Les voiles sont des ¢léments verticaux ayant deux dimensions grandes par rapport a
I’épaisseur, ainsi tout poteau «allongé » de longueur supérieure a cinq fois son épaisseur est
considéré comme un voile.

VIIL.2 Le systeme de contreventement :

Les systtmes de contreventement représentent la partie de la structure qui doit
reprendre les forces horizontales dues aux actions climatiques et géologiques, dans cette
construction, le syst¢me de contreventement est mixte (voile - portique), il est conseillé en
zone sismiques car il a une capacité¢ de résistance satisfaisante.

Mais ce systeéme structural est en fait un mélange de deux types de structure qui obéissent a
des lois de comportement différentes de I'interaction portique-voile, naissent des forces qui
peuvent changées 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 particuliere doit étre observée pour ce type de structure.
a) Conception :

e Il faut que les voiles soient placés de telle sorte qu’il n’y ait pas d’excentricité

(torsion) ;
e Les voiles ne doivent pas €tre trop €loignés (flexibilit¢ du plancher) ;
e L’emplacement des voiles ne doit pas déséquilibrer la structure (il faut que les rigidités

dans les deux directions soient trés proches).
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b) Calcul :

Dans les calculs, on doit considérer un modéle comprenant I’ensemble des éléments
structuraux (portique - voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois de
comportement de chaque type de structure.

VIL.3 Le principe de calcul:

L’¢tude des voiles consiste a les considérer comme des consoles sollicitées par un moment
fléchissant, un effort normal, et un effort tranchant suivant le cas le plus défavorable selon les
combinaisons suivantes :

e (G + Q + E ; Vérification du béton ;

e 0,8G + E ; Calcul des aciers de flexion.

Le calcul des armatures sera fait & la flexion composée, par la méthode des contraintes et
werifier selon le réglement RPA 99/2003.

Les murs en béton armé comportent trois catégories d’armature :

e Armatures verticales ;

e Armatures horizontales (paralleles aux faces des murs) ;

e Armatures transversales.

a) La méthode de calcul :

On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la RDM) :

N MxV _ 085f.,g
0, =—= <0=——7—"=1848 MPa
A I 1,15
Avec :
N : effort normal appliqué ; V : distance entre le centre de gravit¢ du
M : moment fléchissant appliqué ; voile et la fibre la plus éloignée ;
A : section du voile ; I : moment d’mertie.

On distingue 3 cas :

e Premier cas:
(o, et 0,) > 0 ; La section du voile est entierement comprimée « pas de zone tendue ». La
zone courante est armée par le mnimum exigé par le RPA 99/2003 : 4,,,, = 0,15 X a X L

e Deuxieme cas :

(o, et 0,) < 0;La section du voile est entiérement tendue « pas de zone comprimée ». On

calcule le volume des contraintes de traction, d’ou la section des armatures verticales :
A, = Fe / £ On compare A, par la section minimale exigée parle RPA 99/2003 :
e

e Si:A, <A, =015% X aXx L, on ferraille avec la section minimale ;
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o Si:A, >A,,;, onferaile avec A,.

e TroisiEme cas:
(o, et 0,)Sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc on
calcule le volume des contraintes pour la zone tendue.

b) Armatures verticale :

IIs sont disposés en deux nappes paralleles servant a répondre les contraintes de flexion
composeée, le RPA exige un pourcentage minimal égal a 0,15% de la section du béton. Le
ferraillage sera disposé symétriquement dans le voile en raison du changement de direction du
séisme avec le diametre des barres qui ne doit pas dépasser le 1 /1 pde I'épaisseur du voile.

c) Armatures horizontales :

Les armatures horizontales paralleles aux faces du mur sont distribuées d’une fagon uniforme
sur la totalité de la longueur du mur ou de I’¢lément du mur limité par des ouvertures, les
barres horizontales doivent étre disposées vers I'extérieure.
Le pourcentage minimum d’armatures horizontales données comme suit :

e Globalement dans la section du voile 0,15% ;

e En zone courante 0,10%.

d) Armatures transversales :

Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont a prévoir d’une densité
de 4 par n? au moins dans le cas ou les armatures verticales ont un diametre inférieure ou égal
a 12 mm Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec un espacement au
plus égal a 15 fois le diamétre des aciers verticaux.

Les armatures transversales peuvent €tre des €pingles de diamétres de 6 mm lorsque les barres
longitudinales ont un diamétre inférieure ou égal a 20 mm et de 8 mm dans le cas contraire.

e) Armatures de coutures :

L’effort tranchant doit étre repris par des aciers de coutures tout au long des joints de reprise

de coulage, leur section est donnée par la formule suivante :

4, =11+
T fe
T = 1,4V,

V, : Effort tranchant calculé au niveau considéré.
Cette quantité doit s’ajouter a la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les efforts

de traction dus au moment de renversement.
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VI1.4- Ferraillage des voiles

VI1.4.1-Exemple de calcul (Voile de rive)

0,50 m
—
| 4
o2m 10,50 m
L
©32m
Figure VIL.1: Schéma du voile + poteaux
A=1, 14
[=0,55m
V=1,6m
0,8G + EY:
N =124,53t
M=12,50 tm
T=28t

a) Détermination des contraintes :

( N MxV 12453X 1072 12,50%x 2,1 x 1072

| =— 4 = + =1,56

401 AT 114 0,55 00 mpa
_N_MxV_12453x107 1250x21x107%_

L"Z AT T T 114 0,55 - Doampa

On est dans le 1¢" cas, (0, et g,)> 0,La section du voile est entiérement comprimée « pas de
zone tendue ». La zone courante est armée par le minimum exigé par le RPA 99/2003 :
Apin = 015xaxL

b) Calcul des armatures verticales :
D’apres le RPA99 (version 2003) on a :

A mn =0,15%.a.L

On calcule le ferraillage pour une bande de 1m :
A
o Le diamétre

=0,15% X ax1m=A4,, = 0,15% x 20 x 100 = 3cm? /ml

min

1x200 -
205D < 20mm

D<1a/10 (mmD < =2 (mm)=D <

On adopte : D= 12 mm
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Donc : on prend : 6T12 p.ml = 6,78 cm?

¢) Armatures de couture :

A —11T—111’4V”—11x1‘4xz’8—0000107 2=1,07 cm?
v = b=l = L X000 = e

d) Armatures totale :
A, =Apin +4,; =407 cm?
Donc : on prend : 6T12 p.ml = 6,78 cn?®

min

e) L’espacement :

Selon le BAEL 91, 0na: S, < min{2a ;33 cm} = min{40 cm ;33 cm} = S, < 33 cm
VIL.4.1.1- Vérification a ’ELS
a) L’espacement :

Selon le RPA 99/03 : S, < min{1,5a;30 cm} = min{30 cm ;30 cm} = S, <30 cm

Donc : S, < min{S, gag; ;Se rpat = S <30 cm
On adopte un espacement de S, = 15 cm
b) Vérification des contrainte de cisaillement :
e BAEL 91:
. Vi 2,8 x10
“ bxd 20x0,9x(408—45)

= 0,0051 MPa

7, = min(0,13f.,5 ; 5 MPa) ; Fissuration préjudiciable

7, = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa

7, = 0,0051 MPa <7, = 3,25 MPa; Condition vérifiée
e RPA 99/2003 :

- T 1,4x 3,30 x 10 — 0,0069 MPa

“bxd 20x09 x (408 — 40)
7, = 0,0069 MPa< 7, = 0,2f,,4 = 5 MPa ; Condition vérifiée

Donc pas de risque de cisaillement
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VI1.4.2-Voile intermédiaire

0,50 m

—

]

{o20m
—
1,40 m
Figure VIIL.2: Schéma du voile + poteaux

A=0,53n?
[=0,25m*
V=0,7m
0,8G + EY:
N=103,23t
M=9,86tm
T =14t

a) Détermination des contraintes :

|{ N MxV 10323 X 1072 9,86x 0,7 X 1072

401:Z+ T 0.53 + 0.25 = 2,21 mpa
| N MxV 10323x107% 986x0,7%x 1072

0, =—— = — =1,67 mpa
\ A I 0,53 0,25

Onest dans le 1°7 cas, (0, et 0,)> 0, La section du voile est entiérement comprimée « pas de
zone tendue ». La zone courante est armée par le minimum exigé par le RPA 99/2003 :

A = 0,15xaxLl

min

b) Calcul des armatures verticales :
D’apres le RPA99 (version 2003) on a :
A min =0,15%.a.L

On calcule le ferraillage pour une bande de 1m :
A =015%xax1m=A4_, = 015%x 20X 100 = 3cm? /ml
o Le diamétre

1x200
10

D<1a/10 (mmD < =2 (mm)=D < >D < 20mm

On adopte : D= 12 mm
Donc : on prend : 6T12 p.ml = 6,78 cm?
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¢) Armatures de couture :

—11T—111’4V“—11><1’4X1’4—0000053 2=10,53 cm?
vi T T T e T M 0000 = Eesan

A

d) Armatures totale :

A, =

Apin +4,; = 3,53 cm?

Donc : on prend : 6T12 p.ml = 6,78 cm?

e) L’espacement :

Selon le BAEL 91,0na: S, < min{2a ;33 cm} = min{40 cm;33 cm} = S, < 33 cm

VI1.4.2.1-Vérification a ’ELS

b) L’espacement :

Selon le RPA 99/03 : S, < min{1,5a ;30 cm} = min{30 cm ;30 cm} = S, <30 cm

Donc : S, < min{S, gars iS¢ rpat = S <30 cm

On adopte un espacement de S, = 15 cm

b) Vérification des contrainte de cisaillement :

T, =

&
I

&
I

ﬁ
I

Ty =

Ty =

BAEL 91 :

v, 1,4 x 10

= = 0,0021 MP
bxd 20x09x (408 — 40) 4

min(0,13f,,5 ; 5 MPa) ; Fissuration préjudiciable
min (3,25 MPa;5 MPa) = 3,25 MPa
0,0021 MPa <7, = 3,25 MPa; Condition vérifiée

RPA 99/2003 :
T 1,4 x 3,30 x 10

_ = 0,0069 MP
bxd 20x09 x (408 — 40) 4

0,0069 MPa< 17, = 0,2f.,3 =5 MPa; Condition vérifiée

Donc pas de risque de cisaillement

VIIL.5- Disposition des armatures :

VIL.5.1- Armatures verticales :

Les arréts, jonctions et enrobage des armatures verticales sont effectués conformément

aux regles de béton armé en vigueur.
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e La distance entre axes des armatures verticales d’une méme face ne doit pas dépasser
deux fois I’épaisseur du mur ni 33 cm, selon le BAEL 91 et ne doit pas dépasser 1,5

fois I'épaisseur du mur ni 30 cm, selon le RPA 99/2003.

A chaque extrémité du voile I'espacement des barres ne doit pas étre réduit de moiti€ sur

1 /1 0 de La largeur du voile. Cet espacement d’extrémit¢ doit étre au plus égal a 15 cm :

S
S;=15cm—- ?t = 7,5cm < 15 cm ;Condition vérifée
Ona: L
L= 140cm—>E= 14 cm

St/2 St

[ J [ J [ J
a=20cm
o [ ) [ ) [ ] o v

Fig. VIIL.3-Disposition des armatures verticales dans les voiles.

VIL.S.2-Armatures horizontales

e Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de
100 ;

e Elles doivent étre retournées aux extrémités du mur et aux bords libres qui limitent les
ouvertures sur ['épaisseur du mur ;

e Les arréts, jonctions et enrobages des armatures horizontales sont effectués
conformément aux régles de béton armé en vigueur : S,< min{1,5e ; 30 cm};

e Le diametre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10

de I'épaisseur du voile.
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VIL.5.3 Armatures transversales :
e Les deux nappes d'armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au metre
carré ;

e Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers l'extérieur.

5T12 —— .'
==k == = ==
e | esp =15cm
f I i oT12
| |
| !
! !
! |
| r

Figure VII.4 : La disposition du ferraillage du voile.

VII.6- Le voile périphérique :
VIII.6.1-Introduction

L'instabilité des constructions lors d'un sé¢isme majeur est souvent causée par le sou-
dimensionnement des fondations. Celles-ci doivent transmettre au sol, les charges verticales et
les charges sismiques horizontales. Cela exige d'une part une lLaison efficace des fondations

avec la superstructure, et d'autre part, un bon ancrage au niveau du sol.

Afin de donner plus de rigidité a la partie sous-sol de la construction et une capacité
de reprendre les efforts de poussée des terres a ce niveau, il est nécessaire de prévoir un voile
périphérique armé d’un double quadrillage d’armatures.

D’apres le RPA 99/2003, le voile périphérique doit avoir les caractéristiques minimales
suivantes :
e L’épaisseur > 15cm;
e Les armatures sont constituées de deux nappes ;
e Le pourcentage minimal des armatures est de 0,1% dans les deux sens (horizontal et
vertical) ;

e Un recouvrement de 40® pour le renforcement des angles.
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On adopte e = 20 cm, la hauteur du voile périphérique = 4,08 m et on fait le calcul pour une
bande de 1 m de largeur :

e Q:surcharge d’exploitation = 1,5 kN/n? ;

e v :poids volumique de la terre = 17 kN/m’ ;

e @ : angle de frottement mnterne du sol =35°;

o Ka: coefficient de poussée des terres : Ka = tan*("/, — CD/Z)
Ona: B=1=0°

_ Ka
~cos(B—A)
VIII.6.2 Calcul des charges :

Ka' = Ka = tan?(45°— 17,5°) = 0,271

On prend comme hypotheése pour le calcul des voiles, un encastrement parfait au
niveau du massif des fondations et libre a I'autre coté.
a) Poussée des terres :

p;=Kaxyxh=0,271x1,7x2,72 = 1,25 t/ml

b) Poussée supplémentaire due a la surcharge :

p, =Ka'xqxh=0271x%x0,15% 2,72 =0,11t/ml
Le diagramme des pressions correspondant a p,est alors un rectangle de hauteur h et de base
Ka'. @ et la résultante p,passe au milieu de la hauteur du mur.

c) la charge pondérée :

Q =1,35p, +1,5p, = 1,85 t/ml

Q

f_/
1vvesy

'
1—
«— . P,
i
P

408 m

]

i Sol
Y[

Figure VILS : Coupe explicative des charges que subit le voile

VIII.6.3 Calcul des sollicitations :

L’¢tude se fait pour le cas d’une dalle uniformément chargée.

{Lx =272m L

_ tx
Ly=450m= ¢~ =06>04

Ce qui veut dire que la dalle qui est appuyée sur 4 cotés travaille dans les deux sens.
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a = 0,60 {ux =0,0812

Avec : {v = 0 (ELU) =, = 0,305

{Mox =ty X qx L%, {MOx =0,0812x 1,85 x 2,72* = 1,11 t.m
Moy = iy, X My, My, = 0,305 x 1,11 = 0,33 t.m

s d , (M, = 0,85M,, =094 t.m
Les valeurs des moments en travées sont '{Mty _ O,85M0y —028t.m

e Vérification :
M, > Me 0,28 0,23
ty = T = 0, t.m> 0,23t.m

VII1.6.4 Calcul du ferraillage :

e Sensx:
M, =094tm;b=100cm;h=20cm; d=09Xh =18 cm
M,, 0,94 x 10* A=0
b @ xb 1417 x 182 x 100 0% <H =0’392_){u =0,02 - 8 =0,990
M 0,94 x 10*

tx

A: =
ST Bxdxa, 0,990 x 18x 348

= 1,51 cm?

e Sens-y:

Mty=0,28t.m;b=100cm;h=20cm; d=09%xh=18cm

Mey 0,28 x 107 0,006 < 0,392 { A"=0
= = = = N
B Xd®xb 1417 x18°x100 =5 u=0,006- B = 0997
M 0,28 x 10*

ty

A, = = = 0,44 cm?
ST Bxdxo, 0997 x 18 x 348 o

e Condition de non fragilité :
e SenslL,:
D’apres le RPA 99/2003 :
Ay pmin = 0,1%b X h =0,1% x 100 X 20 = 2 cm?/ml
D’apres le BAEL 91 :
Ay pin =8h=8x020=16 cm?/ml

Done : 4 = max{At cal ;Amin RPA Amin BAEL} =2 sz/ml

adoptée

On prend 4T10 - A,, = 3,14 cm?/ml
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e SenslL,:
D’apres le RPA 99/2003 :
Ay in = 0,1%b X h = 0,1% x 100 X 20 = 2 cm?*/ml
D’apres le BAEL 91 :

3—«a 3—0,6 5
A, i =Aymin (T) = 2( > )= 2,4 cm”/ml

adoptée — max{A; cai ; Amin rpa 3 Amin paer} = 24 cm?/ml
On prend : 4T10 - A,, = 3,14 cm*/ml

VIIL.6.5 Les vérifications :

a) Vérification de I'effort tranchant :

Onaa=08>0,4donc:
Lx
=Q,X—F—==185x%

j 2(1+9)

Lx
V,=Q,X—= <V, = 185X

Donc : A

)

2(1+%)

= 1,67t <V, =193t

v,

X

=193t

)

y 3
V, =V, = 193t
%4 1,93 x 10*
T, = max — 2=0,107MPa
db, 18x 100 x 10
0,2 x 0,2 x 25
Tuttime =~ Jems _ = =333 MPa
b )

T, < Turime = La dalle est bétonnée sans reprise dans son épaisseur alors les armatures
transversales ne sont pas nécessaires.
b) Vérification des contraintes a 'E.L.S :

a=06 u, = 0,0861
v =02 (ELS) { u, = 0,476

Avec : {

Qser =P1 + P, =1,36t/ml
{M(,x =u, xqxL.> - {MOX = 0,0861x 1,36 X 2,722 =086 t.m
My, =, X My, M,, = 0,476 X 0,86 = 0,41 t.m

M,, = 0,85M,, = 0,73 t.m

Les valeurs des moments en travées sont :{Mty = 085 MOy =035 t.m

e Sensx:
p= 4, 314 x 100 e k5853 B = 0,932
bxd 100 x 18
M 0,73 x 10*

ser

% T B xdxA, 0932x18x 3,14

= 138,58 MPa
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2
0, = min (§ fo;1104/n X ft28> ; Fissuration préjudiciable
Avec :
1 : coeflicient de fissuration pour HA ® > 6 mm ;= 1,6
0, = min(266,67 MPa; 201,63 MPa) = 201,63 Mpa
o, = 138,58 MPa < 0, = 201,63 Mpa ; Condition vérifiée

o, 138,58 - .. gy
Ope = —= = 2,36 MPa < 0,, = 0,6f.,3 = 15 MPa ;Condition vérifée

k 58,53
Donc les armatures calculées a PELU conviennent.

e Sens-y:
AS 3,14 x 100 017 abaque K g 53 0932
= = = _— = . —
P=bxd 100x18 P3; =0,
M 0,35 x 10*

ser

% "B xdxA, 0932x18x 3,14

= 66,44 MPa

2
0, = min (§ fo;1104/n X ftzs) ; Fissuration préjudiciable

Avec :

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

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

o, = 66,44 MPa <o, = 201,63 Mpa; Condition vérifiée
oy, 6644

e = 4 T 58,53

Donc les armatures calculées a PELU conviennent.

= 1,13 MPa< 0,,, = 0,6f,,3 = 15 MPa ;Condition vérifée

Le voile périphérique sera ferraillé en deux nappes avec 4T10 = 3,14 cm?/ml chacune et avec

un espacement de 25 cm.
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Etude des fondations :
VIII.1-Introduction
La fondation est la partie d’un ouvrage qui sert exclusivement a transmettre au sol

naturel le poids de cet ouvrage, elle doit étre telle que la construction dans son ensemble soit
stable.
Il est important donc pour déterminer les dimensions de connaitre d’une part le poids total de
I'ouvrage entierement achevé et d’autre part la force portante du sol.
D’apres le rapport du sol notre terrain a une contrainte admissible de 2bars a un ancrage de
4 m.

e Pour qu’il n’y a pas chevauchement entre deux fondations, il faut au minimum une

distance de 40 cm ;

e Le béton de propreté prévu pour chaque semelle aura 10 cm d’épaisseur ;

e Le calcul des fondations se fait comme suit :

1. Dimensionnement a I’ELS ;

2. Ferraillage a 'ELU.
Le choix du type des fondations dépend de :

e Type d’ouvrage a construire ;

e [a nature et ’homogénéit¢ du bon sol ;

e La capacité portante du terrain de fondation ;

e La raison économique ;

e La facilit¢ de réalisation.
VIIIL.2- Choix du type de fondations :

Avec une capacité portante du terrain égale a 2 bars, Il y a lieu de projeter a priori, des
fondations superficielles de type :

e Semelles filantes ;

e Radier général
Commengant par la semelle filante, pour cella on procede a une premicre vérification qui est :

la surface des semelles doit étre inférieure a 50% de la surface totale du batiment

(Ssemelle/S

La surface de la semelle est donnée par: § =N /gso .

< 50%).

batiment
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Avec :

S : la surface totale de la semelle ;

Poteau
D —
T\ M /l\i M T\ M

Radier —

j-T‘ LS O O O K K} uuuuuuwuunu AT-A

Réaction du sol

FIG VIII.1 Schéma statique du radier

Combinaison d’actions :
G = Z N; =62791,79 kn

Qr = Nyx S, = 7579 kn

EL.U: Nu = 1,35Gr +1,5Qt = 9613,75 t
E.L.S: Nser = Gt + QT =7037 t

0o = 2 bar = 20 t/m?

{Nu = 9613,75t = S = 480,68 m?
N,,, = 7037t = S = 351,85m?

VIII.2.1.- Vérification du chevauchement :

La surface du batiment est de : S = 499,61 m?
S

semelle

=96,2% > 50% ; Condition non vérifiée
Sbétiment

La surface totale de la semelle dépasse 50% de la surface d’emprise du batiment, ce qui
induit le chevauchement de ces semelles. Vu la hauteur de la construction et les charges
apportées par la superstructure, ainsi que l’existence de plusieurs voiles dans cette
construction et la faible portance du sol un radier général a ét¢ adopté comme type de
fondation, ce type de fondation présente plusieurs avantages qui sont :

e [’augmentation de la surface de la semelle qui minimise la forte pression apportée par

la structure ;

e La réduction des tassements différenticls ;

e La facilit¢ d’exécution ;
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VIII.2.2- Définition du radier :

Le radier est une semelle de trés grande dimension supportant toute la construction et
qui a une surface d’appui continue (dalles, nervures et poutres) débordant I’emprise de
I’ouvrage, elle permet une répartition uniforme des charges tout en résistant aux contraintes
du sol.

Un radier général qui constitue un ensemble rigide qui doit remplir les conditions suivantes :
e Assurer Iencastrement de la structure dans le sol ;
e Transmettre au sol la totalité des efforts ;
e Eviter les tassements différentiels.
Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité (réaction du sol
= poids total de la structure).
VIII.2.3 Pré dimensionnement du radier :
a) Calcul du débordement :
Donc Sradier = 477,57<Sbat = 499,61m?

On prend Sradier =Sbatiment = 499'61m2

L’¢paisseur du radier doit satisfaire les conditions suivantes :

b) Condition de cisaillement:

L<d<L d =22,25cm
2L5_—44; 12noc>17,8 cm < d < 22,25 Cmc:){h=d+c= 2225+ 5 = 27,25 cm

c¢) Condition forfattaire :
D’apres le BAEL 91 :

V, : Valeur de calcul de l'effort tranchant a 'ELU ;
b : Désigne la largeur.

(0 = Fo007f,, od>—t
u bxd™— ’ c28 = 0’07]‘,628 <b
V — qu X Lmax
u
2
19,24 X 4,45
\ & — _9613’75 = 1924 t/mz = Vu = —2 =4281t
Q=" = 29961
q,-19,24 x 1= 19,25t.m
42,81 x 102
d>———=025m
\ 0,07 x 25 x 1
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d) Choix final :
L’épaisseur qui satisfait aux trois conditions citées ci-avant, nous amene a choisir une hauteur
totale du radier égale a 50 cm, h, = 50 cm.

e) 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 L
6Shsg-:>49,44ﬁh£ 74,16 cm - Onprend h=70cm;d = 63 cm; b = 50cm

L : la longueur maximal d'une poutre de libage,L = 4,45 m

Potean

Nervure _l -

ht [

I— Dalle du radier

Fig. VIIL.2 : radier général

f) Vérification des contraintes du sol sous la charge verticale :

La contrainte du sol sous le radier ne doit pas dépasser la contrainte admissible du sol, le

calcul sera fait en tenant compte du poids propre du radier et de la poutre :
Gradier =V [(hr X Sr) + (hp X bp X Z Li)]
= 2,5[(0,50 x 499,61) + (0,7 x 0,5 x 309,72)] = 895,51 ¢

N,,, = 895,51 + 7037 = 7932,51 t

ser

t
= 15,87 t/m* < 20—2; Condition vérifiée
i m

2) La longueur élastique :

La longueur élastique de la poutre est donnée par : L, = i ’4E1 / K X b

I: inertie de la poutre : I = b/, = 0,0086 m*
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K : Coefficient de raideur du sol K =500 t/m’ ;

| _+[#x3216419x 00086 _
e = 500 x 0.3 T 2eim

T
Ly =445m< 5 X L, = 8,18 m; Condition vérifée

L,,., : Longueur maximale entre nues des poteaux.

Donc on peut considérer que le radier est infiniment rigide.

h)_Evaluation des charges pour le calcul du radier :
Ny, 793251

==L = = 15,87 t/m?
Omax S, 499,61 / = Q =00y — Orqaier = 14,62 t/m?
Oragier =Vp X h =2.5%0,5=1,25t/m*

Donc la charge en « n? » a prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est de :
Q = 14,62 t/m?

1) Vérifications diverses :

1.1) Vérification de l'effet de surpression :

On wérifié que la structure ne doit pas avoir de soulévement, pour ce faire on doit satisfaire
I'inégalité¢ suivante : N, =y, X f, XS X Z.

Y :Densité¢ de I'eau ;

Z. : Hauteur de la partie immergée =2,72 m;

f s :Coeflicient de sécurit¢ vis-a-vis du risque de soulevement = 1,5.

Vo X f[¢ XSXZ=1x%1,5%499,61x 2,72 =20384t
- N, =9613,75t > 2038,4 t;Condition vérifiée

VIII.2.4 Ferraillage du radier :

Le radier fonctionne comme un plancher renversé dont les appuis sont constitués par
les voiles qui est soumis a une pression uniforme provenant du poids propre de ’ouvrage et
des surcharges. Donc on peut se rapporter aux méthodes données par le BAEL 91.

La fissuration est considérée préjudiciable, vu que le radier peut-étre alternativement noyé et

émergé en eau douce.
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VIII.2.4.1 Méthode de calcul :

Ce radier comporte des panneaux de dalle appuyés sur 4 cotés soumis a une charge
uniformément répartie. Les moments dans les dalles se calculent pour une bande de largeur
unit¢ (1ml) et ont pour valeurs :

e Dans le sens de grande portée : M, = u, X q X [2,

o Dans le sens de petite portée : My, = u,, X M,

Tel que :

Iy et u,: sont des coefficients fonction de a et v (prend 0 a TELS, 0,2 & ’ELU) (cours béton
arm¢ BAEL 91).

Pour le calcul, on suppose que les panneaux sont particllement encastrés aux niveaux

des appuis d’ou on déduit les moments en travée et les moments sur appuis :

M, = 0.85 X M, = Panneau de rive

M t en travée : . L.
* oment en travee {Mt = 0.75 X M, —» Panneau intermédiaire

M, = 035 X M, - Panneau de rive

*  Moment sur appuis :{Ma = 0.5 X M, » Panneau intermédiaire

VIIL.2.4.2Evaluation des charges :

(g, = Ny 261375 19,24 t/m?
S, 499,61

Qoor = NSS:* = 41(:’671 = 14,08 t/m?
a) Détermination des efforts :
Les efforts a ’ELU v =0
Lx Ly Sens x Sens-y
(m) (m) X Uy || Mo(tm) | M(t.m) || Mg(t.m) Uy My(t.m) || My(t.m) [ M,(t.m)
3,70 3,70 1 0,0368 9,7 8,24 3,39 1 9,7 8,24 3,39
3,70 | 3,72 | 0.99 | 0,0377 9,93 744 4,96 0,978 9,71 7,28 4,85
3,70 || 445 | 0.83] 0,0531 | 13,98 10,48 6,99 0,649 9,07 6,8 4,53
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Les efforts a ’ELS v = 0,2

Sens x Sens-y
Lx Ly
x M, M, M, M, M, M,

(m) | (m) Hx Hy

(t.m) (t.m) (t.m) (t.m) (t.m) (t.m)
3,70 3,70 1 | 0,0442 8,51 7,23 297 1 8,51 7,23 3,65
3,70 3,72 | 0.99 || 0,0451 8,69 6,51 4,34 0,985 856 6,42 428
3,70 445 | 0.83 || 0,06 11,56 8,67 5,78 0,75 8,67 6,5 433

Tableau VIIIL.1 : Les moments fléchissant suivant les 2 sens.

b) Calcul des armatures :

e Suivant L, :
1. En travée :
B M,, B 10,48 x 10*
bxd*xf,. 100x40,5%x 14,17
u=20,045 - p = 0977; esttirée du tableau.

M,  1048x10*
ST Bxdxao, 0977 % 40,5 x 348

I =0,045 <y, =0,392 - A, =0

A

=761 cm*/ml

On adopte : 6T14 = 9,24 cn??, avec un espacement de 15 cm.
2. Sur appuis :
B M,, B 6,99 x 10*
bxd*xf,. 100x40,5%x 14,17
u=003- f=0985; esttirée du tableau.

A = M, 6,99 x 10*
ST Bxdxa, 0,985x40,5 x 348

I =0,03<py,=0392 > A, =0

= 5,03 cm?*/ml

On adopte : 6T14 = 9,24 cnm?, avec un espacement de 15 cm.

e Suivant L, :
1. En travée :
B M,, B 8,24 x 10*
bxd*xf,. 100x40,5%x 14,17
u=0,035 - f=0982; esttirée du tableau.

A = Mty _ 8,24 X 10%
ST Bxdxao, 0,982x40,5 x 348

I = 0,035 <, =0,392 - A, =0

= 5,95 cm?/ml

On adopte : 6T14= 9,24 cn?, avec un espacement de 15 cm.
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2. Sur appuis :

M,, 4,85 x 10*

T bhxd:xf,, 100x40,5%x 14,17
u=002 - £=0990;p esttirée du tableau.
M 4,85 x 10*

A, = 2=
B xdXa; 0,990 x 40,5 348

u =0,02<p,=0392 > A, =0

= 3,47 cm?/ml

On adopte : 6T14 =9,24 cm?, avec un espacement de 15 cm.

c¢) Condition de non fragilité :

Pour une dalle travaillant dans les deux sens, la condition de non fragilit¢ est la suivante :
e Sens-y :

A, =12,06 cm? > A = 8 X épaisseur = 4 cm; Pour Fe400 ; Condition vérifée

(%)

y min 2

y min

e Sens-x :
A, =1206cm* > A =A = 4,33 cm ; Condition vérifée

x min
d) Vérification de I'espacement :

S, <min{3h ;33 cm}
S, <33 cm

VIII.2.4.4 Ferraillage des poutres de libages :

Dans le sens le plus sollicité :{ ; Condition vérifée

Le rapport a = Lx/ 1 pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges
y

transmises par chaque panneau se subdivise en deux charges trapézoidales et deux charges
triangulaires pour le calcul du ferraillage on prend le cas le plus défavorable dans chaque sens
et on considére des travées isostatiques.

a) Sens longitudinale :

Q
NNNNNNNN
AN

4,45 m

1
i
]
1
i
i
i
: | ;450
i
1
1
i
i
1
|

I

4,45

Figure VIL.3 Répartition des charges sur les poutres
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Les lignes de rupture
Calcul de Q":

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.

Ix’ Ix,’
o=2||i- L x| - —2 |Ix,
2 3Ly, 3Ly,

Avec: Lx;=34m

Ly,=4,15m
LX2 = 3,4 m

Q = 1462 KN/m?

2 2
= 1462 Kl 3.4 j,3,4 + (1 _L}M} — 385,85 KN/m

2 3x4,15° 3% 4,15
Donc :
7 2 2
M, =QéL _ 385,85x4,45 — 955.13 KN.m
| L ] |
4.15mT 3.4m 3
e l > 3.7m
1 =« 1 | B |
-

4.45m

a.2) Calcul du ferraillage :
e En travée :

M, =0.75x My = 71,63 t.m

(oM TLE3X10T s = 0392 > A =0 § =051
4 bxd*xf, 50x63*>x14,17 e s '
L A= M, _ 71,63 x 10* _ 3839¢m?/ml

* Bxdxa, 0851x63x348 ’
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17 lit : 4T25
On adopte : {2¢me |it : 4T20 > A = 44,77 cm?
3¢éme [it : 4T20

e Sur appui :

Intermédiaire Rive
M, (t.m) | =0.5xM, = 47,75 =035x M, = 33,4
=Y 0,169— 0,906 0,I18— 0,937
A (cm?) 24,03 16,25
Agaoptee(cM?) || 8T20 (chap) = 25,13 || 4T20 (fil) + 4T14 (chap) = 18,73

Tableau VIIL.2 : Ferraillage de la poutre sur appui suivant le sens longitudinale.

b) Sens transversale:

L max = 3,4 m.

e 2,0711
VLU LRI —~ s
4> |

34m 2,07 l

&~

V)]

<
?" 1

Figure VII.4 Répartition des charges sur les poutres

b.1) Calcul de Q’ :
C’est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments :

Tel que : Q =146,2 KN/

Lx; =34 m
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2 2
Q' = §>< QXL,= 3 X 146,2 X 3,4 = 331,38kn/m
_Q'xI* 331,38x3,72

M, 3 3 =567,07 knm
b.2) Calcul du ferraillage :
e En travée :

M, =0.75X M, = 42,53 t.m

|( M, 42,53 x 107 0,151 < 0,392 - A. =0 0,918

= = = = e d = - =
4” bxd*xf, 50x63*>x14,17 =5 S F=0
A = M, _ 4253x10* 2113 em? /ml
L s = Bxdxo,  0918x63 x 348 ~13emi/m

1% lit : 4T 16
On adopte : {2¢me |it : 4T16 = A = 24,13 cm?
3éme it : 4T16

e Sur appui :

Intermédiaire Rive
M, (t.m) = 0.5 X M, = 28,35 = 0.35 X M, = 19,84
u—p 0,100 — 0,947 0,070— 0,64
Ag (cm?) 13,65 9,38
Agaoptse (cm?) | 4T14 (fil) + 4T16 (chap.) = 142 | 8T14 (chap.) = 12,32

Tableau VIIIL. 3 : Ferraillage de la poutre sur appui suivant le sens transversale

4T16 filante
I 1 1 1
“1/
cadre T8/esp =15 epingle .
Epingle T8/esp=15 = = | —
4T20 filante
I |
47120 filante

Figure VIILS : Schéma de poutre libage
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VIIIL.2.4.5 Les armatures de peau :

Selon le BAEL 91 la hauteur de lame de la poutre : h, = 2(80 — 0,1f,) = 80 cm
Dans notre cas ha=80 cm (vérifiée), donc notre poutre est de grande hauteur, dans ce cas il
devient nécessaire d'ajouter des armatures supplémentaires sur les parois de la poutre
(armatures de peau). En effet, les armatures déterminées par le calcul sont 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 c6té de la nervure, elles sont obligatoires lorsque la fissuration est
préjudiciable ou trés préjudiciable, mais il semble trés recommandable d'en prévoir également
lorsque la fissuration peu préjudiciable; leur section est d'au moins 3 cn? par metre 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 (0,7 x 0,5) m? on a :
Ay, =3%x2(b+h) =3%x2(05+0,7) =72 cm?
Onprend : 4T16 = 8,04 cm?

Barres de montage

Armatures principales/

Armatures de peau

07

0,3 m

Figure VIIL6 : Schéma représentant la poutre de libage

172



Chapitre VIII Etude des fondations

a) Contrainte de cisaillement :

T_qxl_19,24><4,50

= 4329 KN
2 2

( _ T _#329x 10

4 T pxdT Ts0x63 @

T,

» = min(0,13f,,5 ;5 MPa) = min (3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa
L T, = 0,137 MPa <7, = 3,25 MPa; Condition vérifiée
b) Diamétre :

h b
&, Smin{g;¢Z;E}=min{20;16;30}= 16 mm - &, = 10 mm

c) Espacement :
h
S, = min {— : 12d>l} = min{17,5;19,2}=175cm - S, =15cm
4

Donc on utilise des armatures, Fe235, soit 4T10 = 3,14 cn?

Atxfe>

T
> max {—u 10,4 MPa} = 1,64MPa > 0,4 MPa ;Condition vérifée
S, x b 2
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Conclusion

L'étude de mon projet de fin d'études qui s’ intéresse a la conception
et au calcul d’un batiment d’habitation R+10+s/sol contreventé par des
voiles en béton armé, m’a permis d'exploiter tout ce que j’ai étudier
durant les années de spécialité en Génie Civil et j’ai des observations et

des constatations déduites des différents chapitres de ce mémoire.

La structure a été ¢tudiée en tenant compte des principaux critéres a

savorr, la résistance, la sécurité et I'économie.
La résistance:

Vu les résultats de calcul obtenus, ma structure est vérifiée toutes les
conditions de

Résistance, et elle est considérée comme une structure stable et rigide.
La sécurité:

Toutes les vérifications relatives exigees par les différentes regles de
construction

(BAEL 91- RPA 99) ont ¢té satisfaisantes.

L'économie:

L'économie étant un facteur déterminant et ceci a été traduite dans
mon projet par le choix optimum des aciers pour tous les différents

¢éléments résistants.

En fin, l'utilisation de l'outil informatique et les divers logiciels de
Génie Civil disponibles, plus particulicrement le SAP 2000,m’a permis
d'optimiser les éléments résistants par la modé¢lisation de ma structure vis-

a-vis de l'action sismique.

J espere que ce projet sera une base et un point de départ pour ma

vie professionnelle.
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