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Résumé

Ce projet présente une étude détaillée d’un batiment constitué d'un
Rez-de-chaussée plus (08) étages, implanté a TIARET. Cette région est
classée comme une zone de faible sismicité (Zone 1) selon le RPA99 version
2003.

En utilisant les réglements de calcul et verifications du béton armé
(RPA99V2003 et B.A.E.L91 modifié99).

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




Abstract

This project presents a detailed study of a multipurpose building,
consists of a ground floor addition (08) floors, located in TIARET. This
region is classified as a low seismic zone (zone I) according to the RPA99
version2003.

Using the rules of calculation and verification of reinforced
concrete(RPA99 2003 version, BAEL91 modifié99),

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

Symboles Signification
E.L.S Etat Limite De Service,
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Cte Valeur Constance,
A Section D’aciers,
S Section D’aciers Comprimés,
A A Section D’acier Maximale Et Minimale,
AN Axe Neutre,
A Armatures Supérieures,
A Section D’un Cours D’armatures Transversales,
B. Section Réduite,
B, Section Homogene Totale,
E. Module D’élasticité,
F.. Résultante Des Efforts De Compression Dans
Le Béton,
G Action Permanente,
l, Moment D’inertie De La Section Totale
Homogeéne,
M. Moment Sur Appui,
M cor Moment Fléchissant A L’E.L.S,
M U Moment Fléchissant A L’E.L.U,
M . Moment Fléchissant Au Centre D’un Panneau
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A Plus Petite Dimension D’une Section
Transversale,
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S Espacement des armatures transversales,
t
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Ty Contrainte tangentielle conventionnelle,

¢ Diameétre d’une barre,

¢ Diameétre d’une barre longitudinale,
|

¢ Diameétre d’une barre transversale,
t

v, ' Coefficient pour calculer ’ancrage des
courbes,
W Coefficient de scellement,
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Chapitre I : Introduction général et présentation de I’ouvrage

I.1.Historique :

Le génie civil représente I'ensemble des techniques de constructions civiles. Les ingénieurs
civils ou ingénieurs en génie civil s’occupent de la conception, la réalisation, 1’exploitation et
la réhabilitation d’ouvrages de construction et d’infrastructures dont ils assurent la gestion afin
de répondre aux besoins de la société, tout en assurant la sécurité du public et la protection de
I’environnement. Trés variées, leurs réalisations se répartissent principalement dans cinq
grands domaines d’intervention : structures, géotechnique, hydraulique, transport, et
environnement.

1.2.Introduction général :

Le présent travail est une étude technique d'une structure en béton armé a usage
d'habitation composée d'un réz de chaussée et de 08 étages avec un vide sanitaire contreventée

par voiles et portiques.

Le probléme poseé est d'assurer la résistance de notre construction aux différents effets tout en

prenant le coté économique en considération.

Notre travail est structuré comme suit :

- Etude préliminaire du redimensionnement des éléments horizontaux (poutres; chainages et
Planchers) et des éléments verticaux (poteaux, murs voiles).

- Calcul détaillé des différents éléments non structuraux (acrotere, balcon, escalier,).

- Etude sismique.

- Calcul des éléments structuraux :

- Le calcul des portiques longitudinaux et transversaux qui constituent le squelette de notre
Structure.

- Calcul des voiles qui sont des éléments de contreventement contre les efforts horizontaux
Dus au séisme.

- Etude des différents éléments de l'infrastructure (radier général, voile périphérique).
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1.3.présentation du projet :

1.3.1.présentation de I’ouvrage :

le projet qui nous a été confié consiste a 1’étude technique d’une structure en béton armé a

usage d’habitation composé un seul blocs en forme régulier « barre ».

Cet ouvrage sera implanté a la Wilaya de TIARET, classée comme zone de faible sismicité
(zone 1) ; groupe d’usage 2 « ouvrage courants on importance moyenne » d’apres les régle

parasismique Algériennes RPA 99 « version 2003 »

Ce type de batiment est utilisé, composer d’un Rez-de-chaussée suivie de huit étages
d’habitation, chaque étage contient des appartements de type F3, le type de plancher utilisé est
plancher a corps-creux composé par des poutrelles, le terrasse est inaccessible sauf pour
I’entretien avec des revétements, on adapte les dalles plain ou niveaux des balcons (loggia et

séchoir)

La structure est contreventée par un systéme de contreventements mixtes assurée par des
voiles et des portiques, la hauteur d’étage est identifiée de valeurs de 3,06 m, une diminution
de coffrage des poteaux sera effectuée a partir des 3éme niveaux, le remplissage des facades
est en magonnerie « brique creuse », le batiment fondé sur un sol meuble et le systeme de

fondation qui lui constitué composée des semelles isolée reliées par des longrines

1.3.2.Caractéristique géométrigue (dimensions des plans) :

-Longueur totale du batiment... .............................33,50 m
-Largeur totale du batimenz................................... 18,00 m
-Hauteur totale du batiment................c..cevevee....... 28,05 M
~Hauteur du R.D.C ...coooooeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeee 3,57m

-Hauteur des érages courants..................ccce v 3,06 M
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1.3.3.0ssature et systéme constructif adopté :

+ Ossature :

La stabilité de la structure est assurée par un systeme structurel mixte en béton armé
(Voiles et portiques).

+ Planchers :

Les planchers adoptés pour notre structure sont :

- Des planchers a corps creux (16+4)

- Dalle pleine dans la partie de forme réguliére.

7

« Escaliers :

On a un seul type d'escalier :

- Type : escalier & deux volées avec deux paliers utilisé pour l'accés du RDC jusqu'au 08°™
étage.

« Maconnerie :

Les murs extérieurs sont en double cloisons en briques de 15 cm et de 10 cm d'épaisseur avec

un vide d'air de 5¢cm; les cloisons sont en simples cloisons de 10 cm d'épaisseur.

% 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 etanchéité multicouche impermeable évitant la

pénétration des eaux pluviales.
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+ lsolation :
- L'isolation acoustique est assurée par la masse du plancher et par le vide d'air des murs
extérieurs.

- L'isolation thermique est assurée par les couches de polystyrene pour les planchers terrasses;

et par le vide d'air pour les murs extérieurs.

1.4.Caractéristigue géotechnique du sol :

Selon le rapport géotechnique du laboratoire LTPO, Le sol d'assise de la construction est un

sol meuble.

- La contrainte du sol est 6sol =2,5 bars pour un ancrage D =3 m.
- Le poids spécifique de terre y = 1,7 t / m3.

- L'angle de frottement interne du sol ¢ = 35°.

|.5.Caractirestigues des matériaux :

1.5.1.Béton :

Le béton est un matériau qui offre les particularités suivantes :

¢ il est facile a mettre en ceuvre dans un moule de forme quelconque ; ou dispose pour cela

d’un temps suffisant (une demi-heure & une minute)
il a des caractéristiques mécaniques intéressantes.

il est compatible avec d’autres matériaux, spécialement 1’acier.
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1.5.2.Composition du béton :

Il est composé de ciment, sable, gravier, eau et éventuellement des adjuvants.
Les qualités recherchées sont en général :

¢ la résistance mécanique a la compression simple et pour certains cas, la résistance a la

traction, la résistance aux chocs.

¢ la résistance aux agents agressifs tels que I’eau de mer, les eaux silencieuses, les eaux

acides, les produits industriels.
+»+ la maniabilité, c’est a dire la facilité de mise en ceuvre.

¢ les qualités particulieres telles que la masse pour les bétons lourds, béton de protection
contre les radiations, la 1égereté (bétons légers pour ouvrage d’art ou batiment), la faible

conductivité thermique.

X/

¢ T’aspect de surface finie, la couleur (béton blanc, coloré)

+ ladimension des granulations : micro-béton poutres de trés petits ouvrages (maquettes) ou

bétons cyclopéens avec des cailloux de 5 a 20 cm pour les gros ouvrages (barrages).

Dosage en ciment :

Le dosage en ciment varie suivants les caractéristiques exigées ; résistance mécaniques,

résistance aux agents chimiques (eau de mer, eaux silencieuses) compacite.

Les valeurs usuelles pour des bétons maigres ou non armé varient de 150 a 300 kg de ciment

par métre cube de béton mis en ceuvre.

Pour le béton armé, ces valeurs sont de 350 a 400 kg/m3 et pour le béton précontraint, elles

peuvent atteindre 500 kg/m3.

La résistance d’un béton armé est sensiblement proportionnelle au dosage en ciment,

différentes formules permettent de la calculer.
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Dosage en granulations :

Le dosage en granulation est représenté par les dimensions et proportions des différentes

catégories de granulation allant du sable au gravier.

On distingue habituellement deux catégories de granulations :
¢ les sables de la classe 0/25.

% les graviers de la classe 5/20 ou 5/25.

Mise en ceuvre du béton :

La mise en ceuvre du béton intervient de fagon importante dans les qualités attendues du

béton, telles la résistance mécanique, la compacité et I’inverse, la porosité.
Cette mise en place est favorisée par :
+* une bonne vibration.
% une granulométrie continue
+¢+ des adjuvants appelés plastifiants
Inversement la mise en ceuvre est génée par :
% une densité importante de ferraillage, surtout si la distance entre aciers est faible.
¢ les faibles températures
¢ les importantes épaisseurs de coulage.

I1 est recommandé, lors du coulage du béton, de ne pas le laisser tomber d’une hauteur
importante (plus d’un metre) sans prendre des précautions spéciales, pour éviter la ségrégation
; ¢’est a dire I’accumulation des granulations lourds au fond du moule et la montés de 1’eau en

partie supérieure, ce qui nuirait a sa compacité et a sa résistance.

1.5.3.Résistances caractéristiqgues a la compression :

Un béton est défini par la valeur de sa résistance a la compression a I'age de 28 jours fcs
exprimée en Mpa.
Pour un nombre de jours j<28, la résistance fq des bétons suit les lois suivantes :

J

Bétons de resistance courante : f; =——————f
4.76 +0.83]

pourf ,, <40MPa
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Bétons de haute résistance : f . )

Cj =r095j fc28 pOUI’fC28 > 40MPa

Pour j228 D fg =1,1f0

On constate que les bétons a haute résistance atteignent plus rapidement leurs valeurs
maximales que les normaux et ont moins de ressource. Au dela de 28 jours, les résistances

sont mesurées par écrasement d’éprouvettes normalisees.

1.5.4.Résistances caractéristiques a la traction :

La résistance caractéristique a la traction f; du béton a «j» jours est définie par :
f; =0.6 +0.06f; avec fq : résistance caractéristique a la compression a « j » jours exprimee
en (Mpa).
La formule est valable jusqu'a des valeurs de fq< 60 Mpa.
Cependant, cette loi linaire pourrait conduire a surestimer la résistance a la traction des
bétons dont la résistance en compression est supérieure a 80 Mpa. La loi donnée par :

f; = fy”" serait plus adaptée.
Ces résistances sont tirées a partir de certains nombres d’essai a savoir :

1.5.4.1.Essais de rupture :

* Essai de rupture par compression sous charge «instantanée» :

La résistance a la compression est mesurée par écrasement de cylindres droits de
révolution de 16 cm de diamétre et de 32 cm de hauteur, dont I'aire de la section droite est :

B = 200 cm?
Ainsi si P est la charge de rupture de I'éprouvette (MN) on a pour une éprouvette agée de
«j»jours f; =P/B=P/0,02(MPa) .

*Essais de rupture par traction :

La résistance a la traction est déduite d'essais effectués selon deux modes opératoires :

% flexion d'éprouvettes prismatiques non armées de coté 7,07 cm et de section 50 cm?
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1.5.5.Diagramme contraintes - déformations instantanées du béton :

Le diagramme idéalisé est donné par (fig-1.1) :

AVec :
O-bplvlp
fb
0 2 %o 3.5%o e %o

Figure I. 1 : Diagramme contraintes - deformations instantanées du béton

Le diagramme de calcul donné par « fig. 1.1 » comporte un arc de parabole du second
degré depuis l'origine des coordonnées et jusqu'a son sommet de coordonnées &, =2% et

d'une contrainte de compression de béton donnée par :
fo, =0, =0.851; /Oy,

Le coefficient de minoration de 0,85 de la résistance du béton, et le coefficientd, tiennent

compte de I'influence défavorable :

-De la durée d'application de la charge.

-Des conditions de bétonnage et d'hygrométrie.
€ =1: Lorsque la durée probable d'application de la combinaison d'actions considérée est
supérieure a 24 heures.
6 =0.9 : Lorsque cette durée est comprise entre 1 h et 24 h.
60 =0.85 : Lorsqu’elle est inférieure & 1 h.

Coefficient de poisson :

Si ¢, est la déformation relative longitudinale et &, la déformation relative transversale,
At

% _a

A% g

v =0 : Pour le calcul des sollicitations ultimes (béton fissure).

le coefficient de poisson vaut ;v =

Il est pris égal a :

v=0.2 : Pour le calcul des déformations (béton non fissure).
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Modules d'élasticité :

C’est le rapport entre la contrainte appliquée et la déformation relative il n’est définissable
que dans la phase élastique ou il y a proportionnalité des contraintes et déformations.

Module de déformation longitudinale :

Le module de deéformation longitudinale instantanée E; est donneé par :
1/3
E, =11000 f;" (MPa).
Le module de déformation longitudinale differee E, est donné par

:E, =3700 f,'° (MPa)

++ La valeur du module de déformation croit avec la résistance a la compression du béton.

Module de déformation transversale :

La valeur du module d’élasticité transversale G est donnée par G=E/2(1+v) et en
simplifiant G=0,417 E
Fluage :

Le fluage est une déformation du béton de longue durée, il dépend de certain parameétres :
résistance du béton, la charge appliquée, 1’age du béton au moment de 1’application de la
charge, I’humidité relative, la durée d’application de la charge, les dimensions de la section.

Le retrait :

Le retrait est le raccourcissement instantané du béton di au départ de I’cau libre interne ; il
est d’autant plus important que la piéce est de grandes dimensions.

La valeur du retrait £, (t) en fonction du temps peut étre exprimée sous la forme : g, =&,r(t)
&, (t) : Retrait final du béton.
r(t): Une fonction du temps de 0 a 1 quand t varie de 0 a I’infini.

A défaut de résultats experimentaux la loi d'évolution du retrait est donnée par :

t
t+9r,
t : I’age du béton en jours.

r(t) Est donné par :r(t)=

aire de section du piece
périmetre du piéce

rm: rayon moyen de la piece =
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Dilatation :
A défaut de résultats expérimentaux, le coefficient de dilatation thermique A est pris égal & 10°
par degre C (identique a celui de ’acier).

1.6.Aciers pour béton armé :

Les aciers sont nécessaires généralement pour reprendre les efforts de traction, pour limiter
la fissuration...

1.6.1.Description des différents types d'aciers :

Les aciers généralement utilisés pour le béton armé sont classés en trois catégories :
++ Barres rondes lisses.
+ Barres a haute adhérence.
¢ Fils (Fils & Haute adhérence et fils lisses.)

« Treillis soudés.

1.6.2.Diagramme contraintes- déformations :

Le diagramme contraintes- déformations a considérer pour les justifications aux états
limite
Ultimes de résistance est conventionnellement défini par :

Y

allongement B

L 2
&

de l’acier

Figure 1. 2 : Diagramme contraintes- déformations

Le diagramme contraintes- déformations se compose : dune droite de pente

E, =200 GPa (module d'elasticité), indépendante de la nuance de lacier; d’un palier

horizontal d’ordonnée f, .

10
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1.6.3.Caractéristiques technologiques des aciers :

Les caractéres technologiques sont :
+ l'aptitude au fagconnage, définie par référence a des essais de pliage et de pliage suivi de
dépliage
¢ l'aptitude d'une barre a assurer les liaisons mécaniques entre elle et le béton qui
I'entoure (caractéres d'adhérence)

Aptitude au faconnage :

Les diamétres de mandrins utilisés pour le fagconnage des ronds lisses Fe 235 sont égaux a
cing fois le diametre des armatures, sauf dans le cas des cadres, étriers ou épingles (dont le
diamétre est au plus égal a 20 mm), pour lesquels le diamétre du mandrin est égal a trois fois
celui de I'armature concernée

Caractéeres d'adhérence :

L'adhérence d'une barre au béton qui I'enrobe est définie par deux coefficients sans
dimensions :

Tableau 1. 1 : Coefficient de fissuration 7

Ronds lisses n=1
Barres HA(quelque soitle @) | n=1.6
Fils HA @>6mm n=16
Fils HA®@ <6mm n=13

Tableau I. 2 : coefficient de scellement e

Ronds lisses y, =1
Barres HA(quelque soitle @) | v =16
Fils HA(quelque soitle @) | w =15

11
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|.7.NOTION DES ETATS LIMITE :

On distingue deux états limite de calcul ;
« état limite ultime de résistance.
¢+ état limite de service.
.71 E.LUR:

Il consiste a I’équilibre entre les sollicitations d’action majorées et les sollicitations
résistantes calculées en supposant que les matériaux atteignant les limites de ruptures
minorées.

a) Hypotheses de calcul :

¢+ les sections planes avant déformation restent planes et conservent leurs dimensions.
¢ larésistance du béton tendu est considerée comme nulle.
il n'y a pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.

% Le raccourcissement relatif &,.du beton est limité a 3,5 % en flexion, 2 % en

compression simple.
% L'allongement relatifes de I'acier tendu est limité conventionnellement & 10 %
Le diagramme linéaire de déformation de la section passe obligatoirement par I’un des trois
pivots A, B, C
.7.28E.L.S:

Il consiste a 1’équilibre de sollicitations d’action réelles (non majorée) et les sollicitations

résistantes calculées sans dépassement des contraintes limites.

a) Hypotheéses de calcul :

% les sections planes avant déformation restent planes et conservent leurs dimensions.
+ La résistance du béton tendu est considérée comme nulle.
% 1l n'y a pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.

% Le béton et I’acier sont considérés comme des matériaux linéairement élastiques c’est-

a-dire que la contrainte est proportionnelle a la déformation : o, = E, .¢,

++ on définit un coefficient d’équivalence par la relation : o = E—S =15 ( forfaitairement )
b

12
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1.8.Sollicitation de calcul vis-a-vis des états limites :
1.8.1.Etat limite ultime :

Les sollicitations de calcul sont déterminées a partir de la combinaison d’actions suivante :
1.35G +1.5Q Ou : G : charge permanente.
Q : charge d’exploitation.
S’il y a intervention des efforts horizontaux dus aux séismes, les régles parasismiques
Algériennes ont prévu les combinaisons d’actions suivantes :

Pour les poutres 0.8G + E

G+QxE (Portique contreventé par des voiles)
Pour les poteaux G +Q +=1,2E

Avec E : I’effort sismique horizontal.

1.8.2.Etat limite de service :

La seule combinaison a considéréeest: G+ Q

Caractéristiques mécaniques des matériaux utilisés :

On a utilisé un béton ordinaire ; le dosage dans les conditions normales est :
Ciment CPA325: 350 kg/m®.

% Gravier Dg<25 mm: 800 I/m°.

< Sable Dg<5mm: 400 I/m®.

% Eau:1751/m°

L)

°

Le béton :
_ f,, =14.17 MPa cas générale.
En compression : f.os=25MPa = .
f,, =18.48 MPa cas accidentele.
En traction : fiog=2.1 Mpa

Contrainte limite & =0.6 f_,; = 15MPa

oo e o, =348 MPa cas geéneral.
L’acier :  FeE400 =

o, =400 MPa cas accidentel

13
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Contrainte limite :

% fissuration non préjudiciable : pas de limite

% fissuration peu préjudiciable : &, = min{% f.,110,/n f; }z 202 MPa

% fissuration préjudiciable ou tres préjudiciable : &, = min{0.5 f,,90,/n f, }: 165MPa

14
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11.1- Introduction :

Le but du pré dimensionnement est de definir les dimensions des différents éléments de
la structure. Ces dimensions sont choisies selon les préconisations du RPA99/V2003 et du

CBA 93.

En se basant sur le principe de la descente des charges et surcharges verticales qui
agissent directement sur la stabilité et la résistance de I’ouvrage, et des formules
empiriques utilisées par les réglements en vigueur.

11.2- Pré dimensionnement du plancher :

a. Plancher (Corps Creux) :

Le pré dimensionnement se fait a partir de la condition de rigidité selon le RPA :

h 1
fzﬁ { h, : Hauteur totale du plancher

415 L : portée maximale de la poutrelle entre axes
h, >——=18,44cm

22.5

On adopte un plancher a corps creux de hauteur h=20cm, soit un plancher (16+4) cm
Avec: 4cm : épaisseur de la table de compression.
16cm : épaisseur du corps creux.

11.3- Descente de charges :

Les charges réglementaires sont en général de deux types :

> Les charge s permanentes représentant le poids propre de la structure.
» Les charges d’exploitations ou surcharges.
La descente des charges a pour objet la détermination des charges et surcharges

revenant a chaque élément porteur au niveau de chaque plancher.
G : Charges permanente.

Q : Charges d’exploitation.

15
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11.3.1. Plancher terrasse inaccessible :

Figure I1.1 Plancher terrasse inaccessible 6

Tableau I1.1 : Les charges permanentes du plancher terrasse

0,05x17=0.8
2 6 0,02x6=0,12
0,04x3=0.16
10 22 0,1x22=2,2
20 2.8
2 10 0,02x10=0,2
Total G =6.28 KN/ m?2

11.3.1.2.plancher R.D.C et étage courante :

' ; x . —

> Tz

W ™

-

h

Figure 11.2 Plancher R.D.C et étage courante

16
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Tableau I1.2: Les charges permanentes du plancher R.D.C et étage courante

0,02x20=0,4
2 20 0.02 x20=0.4
2 17 0.02 x17 =0.34
20 2.8
2 10 0,02x10=0,20
10 9 0.90
Total G =5.04KN / mz
11.3.1.3.Murs de facade (extérieur) :
3 4
o SN 1
Extérieur Intérieur
Lame d’air

Figure 11.3- Remplissage extérieur

Tableau 11.3: Les charges permanentes du Murs de facade (extérieur)

0,90
15 / 1,30
15 18 0,015x18=0,27
1.5 10 0,015x10=0.15
Total G = 2.62KN / m?

17
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11.3.1.3.Murs intérieur :

Tableau I1.4: Les charges permanentes du Murs (intérieur)

0.015%10=0.15
10 / 0.9
1.5 10 0.015x10=0.15
Total G =1.2KN/m?

Remarque:

Les murs peuvent étre avec ou sans ouvertures donc il est nécessitent d’opter des
coefficients selon le pourcentage d’ouvertures :

-Murs avec portes (90%G).
-Murs avec fenétres (80%G).
-Murs avec portes et fenétres (70%G).

-charge permanente (tableau 11.5) :

6.28
5.04
5.04
5.04
5.04
5.04
5.04
5.04
5.04

11.3.2.Surcharge d’exploitation :

Tableau 11.6 Surcharge d’exploitation

Plancher terrasse 1

Plancher courant 1,5
Escalier 2,5
Balcon 3,5

18
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11.3.3.Loi de dégression :

Comme il est rare que toutes les charges d’exploitation agissent simultanément, on
applique pour leur détermination la loi de dégression qui consiste a réduire les charges

identiques a chaque étage de 10% jusqu’a 0,5Q.
Q : Charge d’exploitation.

Lorsque le nombre d’étage est supérieur a cinq (n>5) on applique la loi suivante :

QO+—n(Q1+Q2+ ............ +Q,)

Avec :
n : nombre d’étage.
Qo : la structure d’exploitation sur la terrasse.
Q1, Qo,...... ,Qn: les surcharges d’exploitation des planchers respectifs.

> Déqgression des surcharges :

TTableau 11.7.Dégression des surcharges

. >
Niveau des
Surcharge > surcharge surcharge
planchers 2
(KN/m?)
T Q0 20=Qo 1
P8 Q1 21=Qo+Q 2.5
P7 Q2 22=Q0+0,95(Q:+Q>) 3.85
P6 Q3 >3=Qo+0,9(Q1+Q2+Qx3) 5.05
P5 Q4 2.4=Qo+0,85(Q1+Q,+Q5+Qy) 6.1
P4 Q5 Y5=Q0+0,8(Q1+Q,+Q5+Q4+Qx) 7.00
P3 Q6 26=Q0%0,75(Q1+Q2+Q3+Q4+Qs5+Qp) 7.75
P2 Q7 >7=Qo+0,71(Q1+Q,+Q5+Q4+Qs+Qg+ Q) 8.45
P1 Q8 Y6=Q0+0,69(Q1+Q,+Q3+Q4+Qs+Qg+ Q7+Qs) 9.28
RDC Q9 29=Q0+0,66(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Qs+ Q7+Qs+Qo) 11.56
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11.4.Pré dimensionnement des poutres :

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

conditions suivantes :

( b>20cm
h >30cm

D (4cm
b

_ bmax <1,5ht + bl

Selon le B.A.E.L.91, le critére de rigidite :

(L L
T <h, < 0 ht : hauteur totale de la poutre
< 0,3d<b<0,4d Avec b : largeur de la poutre
ht
Y <3 L : la plus grande portée libre entre axes d'appuis
\

d : hauteur utile
On distinguera deux types des poutres:

a- Poutre principale : Lmax=4,70 m
b- Poutre secondaire : Lma= 4,45 m

11.4.1-Sens longitudinal :

11.4.1.1-Poutre principale:

L=470cm . 31.33cm<h, <47 cm
d=0.9h,=36cm 10.80cm <b <14.40cm
D'aprés le R.P.A 99(version 2003)
DY20 CM. oo on prendb=30cm
h)30 CMeee, h,=40cm
% =1.3%4CMuueereeeiieeeeeeeee e Condition Veérifiée .

Donc on prend la section des poutres principales (30x40) cm?
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11.4.2.Sens transversal :

11.4.2.1.Poutre secondaire :

L=445cm N 29,67 cm <h, <44,50cm

d=0.9h, =315cm 9.45cm <b <12.60 cm
D'apres le R.P.A 99(version 2003) :

DY20 CM. e onprendb=30cm

N30 CMLee h,=35cm

% =L1A7¢ACMLiii e e Condition Vérifiée

Donc en prend la section des poutres secondaire (30x35) cm?

11.5- Pré dimensionnement des poteaux :

On a 3 types des coffrages :

* Type 1:R.D.C jusqu'a 2* étage

* Type 2:du3® étage jusqu'a 5°™ étage.

* Type 3:du 6™étage jusqu’a la terrasse.

Le pré dimensionnement s'effectue avec le choix du poteau le plus sollicité.
La section de calcul du poteau est faite de telle facon qu'il ne flambe pas;

La surface afférente est donnée par: $=4.45x3.95=17.57m?

|
l
|
: 445/2

% 445/2

320/2 470/2 |

Figure II.4.La section le plbs sollicité du p'oteau
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On calcul les efforts de compression qui agissant sur les poteaux dus aux charges

permanents suivant le R.P.A 99 (version 2003).

11.5.1 Calcul de Peffort normal (Ny) sollicitant les poteaux :

a) Les efforts de compression dus aux charges permanentes Ng :

e Plancher terrasse : G X S=6,28 X 17,57 =110,34kN
e Plancher R.D.C + 7 étages : n X G X S =8X5,04X17,57 = 708,42kN

n : est le nombre d’étage.
On majore les efforts de 10% : Ng= 1,1 X (110,34 + 708,42) = 900,64kN
Nqe=1,1XQXS=1,1X9,28X17,57 =179,35kN

b) U'effort normal Ny :

Ny = 1,35Ng + 1,5Nq = (1,35 X 900,64) + (1,5 X 179,35) = 1484,89 kN

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

a) Détermination de "'a"" :

a.l.Vérification de flambement :

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

c'est-a-dire A< 50 7 Ls: longueur de flambement =0,5xLs
sk 07, i : rayon de giration

: ! Avec : < )
P \/I B : section des poteaux

B

) : L'élancement mécanique d’une piéce comprimée
B=ab
ba® \ | : moment d'inertie de la section par rapport a un point

12
3 2
_ / ba :\/g —0.28%
12.a.b 12

Ona:Lp=3.24m; Li=0.7 x 3,06 =2,142 = 214,2cm
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214,2
: —a>—"—
i 0,289a 0,289.50

=14,69cm

Onprend: a=45cm

b) Détermination de "'b"" :

Selon les régles du B.A.E.L91, I'effort normal ultime N, doit étre :

N, <a| Drfes o To
Olgybg Ys

B.= (a-2) (b-2) cm?

B,: section réduite de poteau : B,= (45-2)X(b-2) = 43x(b-2) cm?
As=section d'armature longitudinale

As=0, 7% Br..ccocon. .. parce que Zone |

As=0, 7% [43(b-2)] = 0,301(b-2) cm?

a : étant un coefficient fonction de A.

L
A<50=—- _ 2142 =16,47(50
i 0,289.45

o= 0,85/[1+0,2(M/35)°]
a = 0,85/ [1+0,2(16,47/35)°]
a=0,81

fc2s=25MPa ; Fe = 400MPa ; yp=1,5 ; vs=1,15

N, <08 43(b-2).25 N 0,301(b—2).400
0,9.15.10 115.10
b>20,35¢cm

Donc : on prend b = 45cm.
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c¢) Vérification des conditions du R.P.A 99(version 2003):

min (a,b) =45¢cmM > 25CM.....ccccoviiiiiiececece e e, Condition Veérifiée .

min (a,b) =45cm > & = 306 =153CM..ccverrirreinnee. Condition Vérifiée .
20 20

1 a . g

2 < b N R Condition Vérifiée .

11.5.2.Calcul de Peffort normal (N) sollicitant les poteaux :

a) Les efforts de compression dus aux charges permanentes Ng :

e Plancher terrasse : G X S =6,28 X 17,57 =110.34 KN
e Plancher du 3" étage jusqu’a 5 °™ étage:
NXGXS=5X5,04X1757=442,76kN

n : est le nombre d’'étage
On majore les efforts de 10% : Ng= 1,1 X (110,34 +442,76) =608,41kN
Ne=1,1XQXS=1,1X7X17,57 =135,29kN

b) U'effort normal Ny :

Ny = 1,35N; + 1,5Nq = (1,35 X608,41) + (1,5 X 135,29) = 1024,29 KN

a) Détermination de "'a"":

a.l.Vérification de flambement:

On doit faire les mémes étapes:
Lo=3,06 m; Ls =0,7x Lo =0,7x3,06 = 2,142 m =214,2 cm

2142
0,289

A=Li= <50=a=>14,69cm

Onprend: a=40cm.
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b) Détermination de "'b"" :

Selon les régles du B.A.E.L91, I'effort normal ultime N, doit étre :

Nu£a|:

Br 'fc28 + As_f_e
OlQYbe Vs

B,= (a-2) (b-2) cm?

B : section réduite B,= (40-2) x (b-2) = 38x (b-2) cm?

Ag=section d'armature longitudinale

As=0, 7% B

As=0, 7% [38(b-2)] = 0, 266(b-2) cm?

o : étant un coefficient fonction de A.

_ 2182 155050

i 0,289.40

a = 0,85/[1+0,2(M/35)?]

a = 0,85/ [1+0,2(18.52/35)°]

o =0.804
N, < 0.804[
b>16cm.

On prend :

38(b—2)25 _0.266(h—2).400
0,9x1,5%10 1,15.10

b=40cm.

¢) Vérification des conditions du R.P.A 99(version 2003) :

min(a.b) =40cm >25CM......ccccevveinnennen. Condition Vérifiée .
min(a.b) = 40cm > % =153cm.............. Condition Vérifiée .
1/4 < % N Condition Vérifie .

Donc :(a x b) = 40x40cm.
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11.5.3.Calcul de Peffort normal (Ny) sollicitant les poteaux :

a) Les efforts de compression dus aux charges permanentes Ng :

e Plancher terrasse : G X S=6,28 X 17,57 =110.34 KN
e Plancher du 6 étage jusqu’a 8°™ étage :

NnXGXS=2X5,04X1757=177,10 KN

n : est le nombre d’étage.
On majore les efforts de 10% : Ng= 1,1 X (110,34 +177,10) =316,19 KN
Ng=1,1XQXS=1,1X3,85X17,57 =74,40 KN

b) U'effort normal Ny :

Ny = 1,35Ng + 1,5Nq = (1,35 X316,19) + (1,5 X 74,40) = 538,45 KN

a) Détermination de "'a"":

a.l.Vérification de flambement:

On doit faire les mémes étapes:
Lo=3,06; Ls =0,7x Lo =0,7x3,06 = 2,142 m =214,2 cm

2142

h=L,fi =
0,289

<50=a=>14,69 cm

Onprend: a=35cm.

b) Détermination de "'b"" :

Selon les régles du B.A.E.L91, I'effort normal ultime N, doit étre :

N, <af Brfes o T
Olgybg Ys

B.= (a-2) (b-2) cm?

B, : section réduite Br=(35-2) x (b-2) = 33x (b-2) cm?
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Ag=section d'armature longitudinale
As=0,7%B................ Zone |
As=0, 7% [33(b-2)] = 0, 231(b-2) cm?
a : étant un coefficient fonction de A.

L
A s%:%:ﬂ: 21,17(50
i 0,289.35

a = 0,85/[1+0,2(M/35)?]

o= 0,85/ [1+0,2(21,17/35)?]

a=0.82

N, <0.82 33(b—2)25  0.231(b-2).400
0,9x1,5x10 1,15.10

b>950cm

On prend : b=35cm.

¢) Vérification des conditions du R.P.A 99(version 2003) :

min(a.b) =35¢cm >25¢cM.........ccceeeneennen. Condition Vérifiée .
min(a.b) =35cm > % =153CM.....ccccueeee. Condition Vérifiée .
1/4 < % D Condition Vérifiée .

Donc : (axb) =35x35cm.

11.6.Pré dimensionnement des voiles :

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

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

he

—e. h 306

{ eZTnax(zz’lS)m we >t se > se >1390cm
L>4eetey;, =1390cm ,e = 15cm
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Avec:

L : Longueur du voile

e : Epaisseur du voile

h, : Hauteur d’étage

On adopte des voiles d’épaisseur e = 25 cm.

11.7. Tableau récapitulatif :

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

Tableau 11.8:Sections des poteaux, poutres et épaisseur des voiles.

R.D.C. 45X 45 30X40 30X 35 20
01 45X 45 30X40 30X 35 20
02 45X 45 30X 40 30X 35 20
03 40 X 40 30X 40 30X 35 20
04 40X 40 30X 40 30X 35 20
05 40X 40 30X40 30X35 20
06 35X 35 30X40 30X35 20
07 35X35 30X40 30X 35 20

Terrasse 35X35 30X40 30X 35 20
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11 .CALCUL DES PLANCHERS:

I11.1.Introduction :

Les planchers sont des aires planes limitant les étages et supportant les revétements
du sol; ils assurent deux fonctions principales:
= Fonction de résistance : les planchers supportant leur poids propre et
surcharges d'exploitation,
= Fonction d'isolation: ils isolent thermiquement et acoustiquement Iles
différents étages,
Comme notre projet est a usage de bureaux et d'habitation, on adopte un plancher a
COrps Creux.
-le plancher est constitué par des poutrelles en béton armé sur lesquelles reposent les
hourdis en béton.
-les poutrelles sont disposées suivant la petite portée et elles travaillent dans une seule
direction.

111.1.1.Dimensionnement des poutrelles :

Notre construction étant une construction courante a surcharge modérée (Q<5KN/m?).
On a un seul type de planchers a corps creux ht=20cm

16¢cm : corps creux
{ 4cm : dalle de compression

Les poutrelles sont disposés perpendiculaire au sens porteur et espacées de 65cm et sur
lesquelles vient s’appuyer I’hourdis

Hauteur du plancher  h=20cm

Epaisseur de la dalle de compression hy=4cm

Largeur de la nervure bp=12cm
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JOR1C0O0MEOO0N

Figure. 111.1.schéma d'un plancher a corps creux.

a) Calcul de la largeur (b) de la poutrelle :

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

b =2b1+bg..ccviiiiinee (1)

L=445m I =0.65m

b1< (11-by) 12 b1< (65-12)/2 = 26,5cm
b1 = (b-bg)/2 = min < bi<L/10 —= min { b;<445/10 = 44,5cm
6ho< b1<8hg 24 <b;<32cm

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

b) 1°" phase (avant le coulage de la dalle de compression) :

Dans cette phase les poutrelles sont supposées simplement appuyées, elles travaillent
isostatiquement et elles sont soumises a leurs poids propre, aux poids des hourdis et une

surcharge due a I’ouvrier (Q = 1 kN/m? ). Ces charges engendre un moment fléchissant

2
(M, = ql / g ), les poutrelles sont incapable de prendre cette sollicitation, d’ou la nécessité

d’un étaiement a mi travée pour diminuer le moment fléchissant.
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b.1.Evaluation des charges et calcul des combinaisons :

*Charges permanentes :
Poids propre de la poutrelle : 0,12 % 0,04 x 25 = 0,12 kN/m
Poids propre du corps creux : 0,65 x 0,95 = 0,62 kN/m

Donc: G = 0,74 kN/m
e Surcharges d’exploitations :

Une surcharge due a I’ouvrier: Q = 1 kN/m
e Les combinaisons et les efforts :

Le calcul se fait a ’E.L.U et la vérification a ’E.L.S :
EL.U:

X ,Tu= 1,35G +1,5Q = 2,50 kN/m
_ qul® 2,50 x4.45

My =2 5 = 6.18 kN.m
qul 2,50 X 4.45
T,=—=————=556kN.m
2 2
E.LS:
gs=G+Q=174kN/m
qsl? 1,74 X 4.45%
My === = 4,30 kN.m
qul 1,74 X 4.45
Tu=7=#=3.87kN

b.2.Ferraillage de la poutrelle :

Onab=12cm;d =3,6cm;h=4cm; f,, = 14,17 MPa
M, 6.18 x 103

bxd?x fy, 12X 3,65% 14,17

u= =2,80>u,=0392 >4, £0

u > u,. — Ca veut dire que les armatures comprimées sont nécessaire, mais elles sont
difficiles a mettre en place de par la faible épaisseur de la poutrelle, la solution est de
mettre des étaies la poutrelle pour 1’aider a supporter les charges d’avant coulage de la
dalle de compression.

c) 2™ phase (aprés le coulage de la dalle de compression) :

Apres durcissement du béton, la poutrelle forme un corps creux monolithe et continu
avec la table de compression, elle sera donc sur des appuis continus et elle forme un
systéme hyperstatique.
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111.1.2.Méthode de calcul des poutrelles :

Il existe plusieurs méthodes pour le calcul des poutrelles, Le reglement BAEL 91
propose une methode simplifiée dite" méthode forfaitaire”, pour le calcul des moments,
cette méthode s'applique pour les conditions courantes.

111.1.2.1.Méthode forfaitaire :

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

Cette méthode est applicable si les 4 conditions suivantes sont remplies :
1. Lacharge d’exploitation Q <max (2G ; 5KN/m?) ;

2. Les moments d’inertie des sections transversales sont les méme dans les

différentestravées ;
3. Le rapport des portées successives est compris entre 0,8 et 1,25
0,8 <li/li+1 <1,25;

4 lafissuration est considérée comme non prejudiciable.

Principe de calcul :

Il exprime les moments maximaux en travée et sur appuis en fonction des moments

fléchissant isostatiques "My" de la travée indépendante.

Mo My Me
VI A A A A )
Travée isostatique Travée hyperstatique

Figure. 111.2.Schéma explicatif.

Selon le BAEL 91, les valeurs de M,,, M;, M, doivent vérifier les conditions suivantes:
e Mt > max [1,05MO0 ; (1+0,3a) MO]- (Mw+Me)/2
e Mt> (1+0,30) Mg /2 dans une travée intermédiaire
e Mt> (1,2+0,30) Mg /2 dans une travee de rive
Mo : moment maximal dans la travée indépendante

Mt : moment maximal dans la travée étudiée
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Mw : moment sur I’appui gauche de la travée
Me : moment sur I’appui droit de la travée

a : Le rapport des charges d’exploitation Q a la somme des charges permanentes G et les

G
h d’exploitati = —
surcharge d’exploitation Q 0

Les valeurs M,, M,, et M, doivent vérifier les conditions suivantes :

e Travéederive:

M, +M
max[(1 + 0,3a)My; 1,05M,] — WT*"
M, = max 1,2 + 0,3
( 2 )M"
e Travée intermédiaire :
M, +M
max[(1 + 0,30)My; 1,05M,] — WTe
M = max 1403«
( 2 )MO

Valeurs des moments aux appuis:

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

e Cas de deux traveées : 0,6Mg

A A A

e Cas de trois travées : 0,5My 0,5My
AN A AN JAN

e Cas de plus de trois travées: 0,5Mq 0,4M;0,4Mq 0,5M0/

A A VAN JA

Figure. 111.3. Schéma explicatif

Effort tranchant :

L'étude de I'effort tranchant permet de vérifier I'épaisseur de I'ame et de déterminer
les armatures transversales et I'épure d'arrét des armatures longitudinales

Le réglement BAEL 91, prévoit que seul I'état limite ultime est vérifié:
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M, — M l
Ro==tT—t4
_My,-M. 4l

€ l 2

La méthode forfaitaire modifiée :

Cette méthode est applicable, si le rapport des portées de deux travées successives n’est
pas compris entre 0,8 et 1,25. Selon les travées, on distingue deux cas :

1) Cas ou la travée comprise entre deux grandes traveées :

A B C D E
A A A A A

Il suffit de porter sur I’appui (B) la petite des valeurs admissibles pour le moment

sur appuis, soit dans le cas de la figure ci-dessus. 0,5Mg (Mo correspond a la travée (AB)
puis de portée sur ’appui (C) a la petite des valeurs admissibles, c'est-a-dire dans le cas
traité 0,4My (Mg correspond au moment isostatique maximal de travée (CD).

Ayant obtenu la ligne de fermeture des moments sur appuis entre B et C, on devra

porter a partir de cette ligne le moment isostatique maximal de la travée (BC)

0o 0,20
1 lu]
AN g Ji F

Figure.ll1.4.Schéma explicatif.

Les appuis B et C devront avoir une section correspondante au moment résultant

(partie hachuré de la figure ci-dessus) qui peut étre déterminée par la formule suivante :

_ Qx(Lpec — x) X)_x_@ My, — M,

X
M M, (1-—)—M, (=
x 2 * ”( Lbc) C(Lbc 2+Q><Lbc

Les moments en travées des poutrelles (AB) et (BC) sont calculés par la méthode
forfaitaire.
La travée (BC) sera armée a la partie inférieure par un moment correspondant a 0,5M,

Mo : Le moment isostatique maximal de la travée (BC).
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2) cas d’une travée de rive :

0,5Mo

A A A

Figure.ll1.5. Schéma explicatif.

11 suffit de porter sur I’appuis (A) la valeur du moment admissible tenu de I’encastrement
possible, en (B) ou devra porter la valeur du moment admissible, c'est-a-dire 0,6MO0(BC)
s’il y a que deux travées ou 0,5 MO( BC) s’il existe plus de deux travées, il est alors
possible de tracer la ligne de fermeture AB puis de porter a partir de cette ligne le moment
isostatiqgue maximal de ( AB) les prévus en A devront avoir une section correspondante en

moment résultant (partie hachurée de la figure ci-dessus).

Comme précédemment les armatures inférieures de la travée (AB) devront correspondre au
moment 0,5MO0(BC) si la poutrelle est a plus de deux travées et 0,6 MO (AB) s’il n’y a que

deux travées.

111.1.2.2.Méthode des trois moments :

Cette méthode est appliquée pour les poutres a plusieurs appuis.

YYYYYyvv v vy
FAN AN AN

n—1 L, n L,y n+l

<«

Figure.ll1.6. Schéma explicatif.

En isolant deux travées adjacentes de notre poutre, qui sont chargées d’une maniere
quelconque ; On a un systeme statistiguement indéterminé, il est nécessaire de compléter
les équations statiques disponibles par d’autres méthodes basées sur la déformation du

systeme.

Suivant les conditions aux limites et les conditions de continuité ona: 8’ = 9"
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Les moments de flexion pour chacune des travées L,et L,,.., sous les charges connues g et
q’ peuvent étre tracé selon la méthode classique, M,,_,, M,, et M, 1 sont provisoirement

omis.

WW

Figure.ll1.7. Schéma explicatif.

Gnet G, . Les centres de gravité des aires des diagrammes des moments.

an, by, 441 €t by, 1 Les longueurs de part et d’autre du centre de gravité.

Spet Sp.q : Les aires des diagrammes des moments pour les travéesL, et L, 4.
0'=0y, »Ht+ Ow,y +6'(q)

Selon le théoréme des aires des moments, on aura :

Sp X ay Mn_len+Mnan

! — t 6/’
L <El ' 6EI 36l °©
_ Snt1 X bpyr My X Lypyq + M1 X Lyyq
L,y X El 3EI 6EI

0'=0" = (Mp_q X L) +2Mp(Ly + Lpyq) + (Mpyq X Lipyq)
Sn X Ay Sn+1 X bn+1
Ln Ln+1

Cette équation est appelée «équation de Clapeyron », le théoréme des trois

moments est applicable a tous types de chargements.

111.1.3.Calcul des poutrelles des planchers des étages courants:

111.1.3.1.Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :

1- La charge d’exploitation Q < max (2G, SKN/m?)
a- Plancher étage courant : G=5,04 KN/m2, Q=1,5KN/m?2
Q =1,50 KN/m2<2G=10,08KN/mz2.................... Condition Vérifiee.
b- Plancher terrasse : G= 6,28 KN/m2, Q=1KN/m?

=1KN/mM2<2G= 12,56 KN/m2........coevvvvernen... Condition Vérifiée.
Q
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2- Poutrelle a inertie constante (I=cte).................... Condition Vérifiée.

3- Fissuration peu préjudiciable.
Plancher du 1%au 7°™ étage, la fissuration est considérée comme peu préjudiciable.
Pour le plancher terrasse la fissuration est préjudiciable ...................... non vérifié.

Donc dans le cas du plancher terrasse, on applique la méthode de trois moments
4- 0,8 <Li/Li+1<1,25 ... cette condition n’est pas vérifiée

La méthode forfaitaire modifiée est applicable sur les planchers des étages courant.

Les charges par métre linéaire /mL

++ Etage courant:

G =5,04 X 0,65 = 3, 28 KN/mL { Qu=1,35G +1,5Q = 5, 88 KN/mL.
Q=1,50 X 0,65 = 0,97KN/mL Qser= G+Q = 4,25KN/mL.

++ Plancher terrasse:

G = 6,28 X 0,65 =4,08 KN/mL Qu =1, 35G+1,5Q = 6,48KN/mL.
Q =1,00 X 0, 65 = 0,65 KN/MI Qser= G+Q =4,73 KN/mL.

111.1.3.2.Type des poutrelles:

Notre construction comporte trois types de poutrelles; ces poutrelles sont identiques au

niveau de tous les planchers de la construction.

0,2My 0,6My 0,2My
e AN 2
«245m o 4.45m
Type?2:
0,2Mo 0,5Mo 0,4Mo 0,5Mo 0,2Mo
A A JAN A JAN
4,40m 4,45m 4,45m 4,40m
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

0.2M, 0.5M, 0.4M, 0.4My 0.5M; 0.2M;
VAN AN 2,8m A gasm D aa5m 2D 28m Dem D

Type4:
0,2Mo 0,5Mo 0,4Mo 0,5Mo 0,2Mo
A AN A A JAN
2,80m 4,45m 4,45m 2,8m

111.1.3.3.Calcul des sollicitations :

Q. = 5,88 kN /m et Qspr = 4,25 kN /m

M, + M,

p
max[(1 + 0,3a)M,y; 1,05M,] — >

1,2+ 0,3
(=) o @

M, (1)
M; = max <

\

( M, +M
max[(1 + 0,3a)My; 1,05M,] — %Mt (1)
M; = max < 1403«
\ (F5=) Mok, (3)
(140,3a =107 > 1,05
1,2 + 0,3« — 063
Ona:a=02293; 2 -
1+ 0,3
—— =053

111.1.3.3.1 Calcul des sollicitations que subit la poutrelle de type 1 :

a).coefficient forfaitaire de la poutrelle type 1 :

0,2M,p 0,6M,p 0,2Mp,

S 4a5m f—: 445m =

Figure.l11.8. Schéma explicatif.
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

b) Calcul des moments fléchissant et efforts tranchants suivant E.L.U et E.L..S :

= 5,88 kN/m

/
'vvy

v
e, 445 m-
B

vy y
445

A

»
»

C

Figure. 111. 9.Schéma des poutrelles.

Tableau 1 : Les sollicitations gue subit la poutrelle de type 1.

Travée AB BC
L (m) 445 445
G ELU| 1455 | 1455
Mo =g (kN.-m) ST 1052 | 1052
Appui A B C
Coefficient forfaitaire 0,2 0,6 0,2
. ELU| 291 |873] 201
M (Appui) ELS | 210 | 6,31 2.10
ELU| 974 974
M, (D) ELS| 7.05 7.05
ELU| 916 9.16
M, (2)

ELS| 662 | 662
, ELU| 974 | 09,74
M, (Adopt€) ELS| 705 | 7,05
M, —M, gl T, | 11,78 | 11,78

r= o (kN) 0 1412 | 12,04

111.2.3.3.1 Calcul des sollicitations que subit la poutrelle de type 2 :

a) Les coefficient forfaitaire de la poutrelle type 2 :

Max Max
0,2M,5 0,5M,5 (0,4Mpc; 0,4Mcp)(0,5Mcp; 0,5Mp) 0,2Mpp;
o 4.40m‘ﬁ‘4 4,45m ‘QL‘ 4,45m ‘ﬁ:‘ 4,40m ‘%

[
< Ll | Ll | »

Figure.l11.10.Schéma explicatif.
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Tableau.lll.2.Les sollicitations que subit la poutrelle de type 2.

Travée AB BC CD DE
L (m) 4,40 4,45 4,45 4,40
ql? E.LU|1422| 1455 1455 | 14,22
Mo =5 (kN.m) — FE 1 s 9028 | 1052 | 1052 | 1028
Appui A B C D E
Coefficient forfaitaire 0,2 05|10,4| 05 0,2
] ELU| 284 | 727 |582| 7,27 | 2,84
M, (Appui)
E.LS| 205 | 526 [ 4,20 | 5,26 | 2,05
E.L.U | 10,15 9,02 9,02 10,15
M, (1)
ELS | 7,34 6,52 6,52 7,34
E.LU| 8,95 / / 8,95
M, (2)
E.LS | 6,47 / / 6,47
M. (3 E.LU / 7,71 7,71 /
«3) ELS]| / 5,57 5,57 /
) E.L.U | 10,15 9,02 9,02 10,15
M, (Adopté)
ELS | 7,34 6,52 6,52 7,34
M, —-M, ql T, |12,04| 1340 | 12,75 |[14,04
T =——+— (kN)
l 2 T, |-13,77| -12,84 -13,31 |-12,32
111.2.3.3.1 Calcul des sollicitations que subit la poutrelle de type 3:
0,20 0,5M, 0,4M, 0.4Mo 0,4M, 0,5Mp 0.2M,
A 1,6m A 2,8m A 4,45m A 4,45m A 2,8m A 1,6m AN
: §

I11-11 Schéma cas particulaire de la méthode forfaitaire

b) Calcul des moments fléchissant et efforts tranchants suivant E.L.U et E.L.S :

Les travées AB —DE seront calculées avec la méthode forfaitaire, les travées BC —-CD — EF
— FG ne vérifiant pas la condition du rapport des portées successives qui doit étre compris

entre 0,8 et 1,25, sera calculée avec la méthode forfaitaire modifiée.

Q', = 1,35G = 1,35 x 3,28 = 4,43 kN/m
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

e Moment isostatique et moments sur appuis :

( 1, X1? 2
MO s = Q 1:;(1 — 4,43%2,80 — 4’34 kN.m
BC \ MB = O,SmQX(MOAB ; MO BC) = 2,17 kN.m
\ MC = O,ZMO BC — 0,86 kNm
( 1, X1? 2
Mo cp = L% = 222252 = 10,96 kN.m
CD ) MC = 0,5max(M0 BC » MO CD) = 5,48 kN.m
\ MD = O,ZMO cD — 2,19 kN.m
MO o = Qry Xl — 4,43%2,80 — 4’34 kN.m

8
EF ME = O,Smax(Mo DE » MO EF) = 7,27 kN.m
MF = OFZMOEF == 0,86 kNm

1, X2 4,43x%1,602
Ql; = 22000 = 141 kN.m

FG M, = 0,5max(My g ; My pg) = 2,17 kN.m
MG = O,ZMO FG — 0,28 kNm

e Moment en travée particuliére BC :

lgc Mp—Mc 2,80 2,17-0,86

o lee =1,50
2 T Q'u X lgc 2 " 4,43 X 2,80 "
Q'u X (lgc — X) 1-X ul
M¢ mingx) = - 2 — Mp ( l > — Me (l_>
BC BC
_ 4,43 x (2,80 — 1,50) 517 (1 — 1,50) 0.86 (1.50> — 280 kN
= 2 72,80 *\280) 7 AT
e Moment en travée particuliere CD :
lep Mo—M, 445 5,48 —2,19
gl _ =2,39
2 * Q'uXlep 2 " 443 X 4,45 "
Q"X (ep —X) 1-X X
thin(x) =— 2 — M ( l ) ~ Mo (l_>
cD CD
443 x (4,45 —2,39) 5 18 (1 — 2,39) 219 (2,39> — 512 kN
= 2 445 " \aas) T RO EET
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

e Moment en travée particuliere EF :

X _ lEF ME - MF _ 2,80 7,27 - 0,86

2 Quxlgp 2 + 4,43 x 2,80

Q'yu X (Ugr—X) 1-X X
thin(x) == ZEF — Mg ( > - MF( )

=192m

lEF lEF
_ 4,43 x (2,80 —1,92) (1 — 1,92) 0.86 (1,92> — 374 kN
= 2 “\72,80 #2\280) T T

e Moment en travée particuliere FG :

X_lerMF—MG_1,60+2,17—0,28_107
T T Xl 2 aa3x160 T

Q'y X (lpg — X) 1-X X
thin(x) === - MF( ) - MG( >

2 Irg [
4,43 x (1,60 — 1,07) <1 — 1,07

,07
> 160 ) - 0,28 (_1,60) = 1,08 kN.m

e Moment isostatique :

Qx> 443 x 1,60

M = = 1,42 kN.
0 AB 8 8 , kN.m
Qu x> 5,88 x 2,807
MOBC = = = 5,76 kNm
8 8
Qu X1 5,88 x 4,452
Mycp = = = 14,55 kN.m
8 8
Q', % 1> 4,43 x 4,452
My pg = = =10,96 kN.m
8 8
Qu x1? 5,88 x 2,802
MOEF = = =5,76kNm
8 8
Qu X 1? 588x1,602
MOFG = 8 = 8 = 1,88 kNm
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

e Moments sur appuis :

MB = O,Sma.X(MOAB ; MO BC) = 2,88 kN.m
MC = O'ZMOBC = 1,15 kNm

e Moment en travée particuliére BC :

lsc Mz—M: 280 288-115

X =— = =1
2 " Quxlpc 2 T5g8x280 0™
qu(lBC_X) 1-X X
thin(x) = 2 — Mpg ( lpc ) — M (E)
_ 5,88 % (2,80 — 1,50) (1 —~ 1,50) 15 (1.50> — 379 kN
= 2 “PUT2,80 >\2;80) ~ T

e Moments sur appuis :

MC == O,Smax(MO BC » MO CD) == 7,27 kN.m
MD = O'ZMOCD = 2,91 kN.m

e Moment en travée particuliére CD :

yoloo Mc—Mp 445 727-291
=2 T %Xl 2 '588x445 M

Qu*xUep—X) 1-X X
thin(x) == ZCD _MC< )_MD< )

lep lep
B 5,88 x (4,45 — 2,39) 797 (1 - 2,39) 291 (2,39) — 676 kN
- 2 ’ 445 7 \4,45) = S
e Moments sur appuis :
ME = O,SmaX(MODE; MOEF) = 5,48 kN.m
MF = OIZMOEF = 2,91 kNm
e Moment en travée particuliere EF :
lEF ME - MF 2,80 5,4‘8 - 1,15
X =— = = 1,66
2 Yo <1, - 2 '588x280 m
Qu X (lgr — X) 1-X X
thin(x) = 2 - ME( lEF ) — Mg (E)
B 5,88 X (2,80 — 1,66) (1 - 1,66) . (1,66) 396 kN
- 2 ’ 2,80 2280/ = > S
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

e Moments sur appuis :

MF = O,SmaX(MO EF » MOFG) = 2,84‘ kNm
MG = O'ZMOFG = 0,38 kNm

e Moment en travée particuliére FG :

lrg Mg—Mg 160 2,84—0,38

X =— = = 1,06
2 " Quxle 2 ' 588x160 "
Qu X (g — X) 1-X X
M min@x) = 2 - MF( lrc ) ~ Mg (E)
_ 5,88 % (1,60 — 1,06) (1 — 1,06> 38 (1.06> — 144 kN
= 2 ’ 1,60 T \1,60/ -

Donc:

Mg = 2,88 kN.m et My = 5,76 kN.m

{MBC =3,72kN.m
M;=115kN.m

My =728kN.m et My = 14,55 kN.m

{MCD = 6,76 kN.m
My =291 kN.m

Mg =727kN.m  etM,=576kN.m

{MEF = 3,96 kN.m
My = 1,15 kN.m

Mp = 2,84 kN.m et My = 1,88 kN.m

{MFG = 1,44 kN.m
M, = 0,38 kN.m
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

Les résultats trouvés sont notifiés dans le tableau suivant :

Tableau.ll1.3.Les sollicitations que subit la poutrelle de type 3.

Travée AB BC CD DE EF | FG
L (m) 1,60 2,80 4,45 445 | 2,80 1,60
ql? E.LU| 1,88 5,76 14,55 1455 | 5,76 | 1,88
8 E.LS | 1,36 4,17 10,52 10,52 | 4,17 | 1,36
Appui A | B|C D E F | G
Coefficient forfaitaire 02 |[05|0,4 0,4 0,4 05 | 0,2
) E.LU| 0,38 |2,883|582| 582 | 582 |2,82]0,38
M, (Appui)
E.LS | 0,27 | 2,09 |4,21| 421 | 4,21 | 2,09 0,27
M, (1) E.LU| 0,38 1,79 9,74 9,74 | 1,79 | 0,38
t E.LS | 0,28 1,32 7,05 7,05 | 1,32 (0,28
E.LU| 1,18 / / / / 1,18
M, (2)
E.LS | 0,86 / / / / 10,86
E.LU / 3,05 7,71 7,71 1305 /
M, (3)

E.L.S / 2,21 5,57 557 (221 [/

, ELU| 1,18 | 3,05 9,74 9,74 |3,05(1,18
M, (Adopté)

E.L.S| 0,86 2,21 7,05 7,05 | 2,21 | 0,86

M, —M Ty 3,14 | 7,18 13,08 | 13,08 | 9,27 | 6,27

z
==t T )

l T, |-10,55| -8,99 -13,08 |-13,08|-6,11|-3,8

111.2.3.3.2.Calcul des sollicitations que subit la poutrelle de type 4:

a)Les coefficient forfaitaire de la poutrelle type 4 :

Type 4:
0.20Me 0.5Mo 0.4AMe 0.5Mo 0.20s
AN AN A AN JAN

2.80m 445m 4.45m 2.8m

Figure.Ill.13.Schéma explicatif.
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

b) Calcul des moments fléchissant et efforts tranchants suivant E.L.U et E.L.S :
Les travées AB —CD seront calculées avec la méthode forfaitaire, la travée BC-DE ne

verifiant pas la condition du rapport des portées successives qui doit étre compris entre 0,8
et 1,25, sera calculée avec la méthode forfaitaire modifiée.
Q', =135G =1,35% 3,28 = 4,43 kN/m

1) Cas des charges minimales sur la travée BC :

e Moment isostatigue et moments sur appuis :

x [? 4,43 x 2,807
Qu = 4,34kN.m

(M BC = 3
i B—OSmax(MOAB, Mygc) = 7,27 kN.m

M, = 0,2My g = 0,87 kN.m

Q u X P 4,43 x 2,802
3 = 4,34kN.m

MD = 05max(MOCD, Mypg) = 7,27 kN.m
My = 0,2M, pg = 0,87 kN.m

e Moment en travée particuliere BC :

yoloc My —Mc 280 727087
= 0, % lge 2 443 %280 m

Q,ux(lBC_X)_MB(l—X)_M (X)

thin(x) = 2 lBC E
443 (2,80 —1,91) (1 - 1'91) 7 (1'91> = 3,87 kN
= 2 ) 2’80 ’ 2,80 - |

Moment en travée particuliére DE :

X_lDE_I_MD—ME_2,80+7,27—O,87_191
B 0w xlpp 2 ' 443x280

Q’uX(ZDE—X)_MD(l—X)_M (X)

M¢ minex) = 2 lpc lsc
_ 443 x (2,80 —1,91) 797 (1 — 1,91) 0.87 (1,91> — 387 kN
= 2 “"\T280 )7 7 \280) TN
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2) Cas des charges maximales sur la travée BC :

e Moment isostatigue :

Qux 1> 443 x 445

M = = 10,96 kN.
0 AB 3 3 0,96 kN.m
Q, X [? 5,88 x 2,802
MOBC = = = 5,76 kN.m
8 8
Q' xX1* 443X 445>
My cp = = = 10,96kN.m
8 8
Q' X 1> 4,43 x 2,802
MODE: = :5,76kNm

8 8
e Moments sur appuis :

MB = 0,5max(M0AB ; MO BC) = 5,4‘8 kN.m
MC = O,ZMOBC = 1,15 kNm

e Moment en travée particuliére BC :

lBC MB - MC _ 2,80 5,4‘8 - 1,15

X =— = = 1,66
2 Yo xe - 2 tT588x280 m

Mt min(x) =

LD () ()

lBC lBC

5,88 X (2,80 — 1,66) 1-1,66 1,66
= i) s

2 2.80 2,80) =396 kN.m

e Moments sur appuis :

Mp = 0,5max(Moy cp ; Mo pg) = 5,48kN.m
ME = O,ZMO DE = 1,15Nm

e Moment en travée particuliére DE :

[ Mp — Mg 2,80 5,48—1,15
x = B D E _

= + =
2 QuXlpg 2 5,88 x 2,80

1,66 m
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Qu %X (lpg —X) 1-X
thin(x) == ZDE — Mp ( Ing
_ 5,88 x (2,80 — 1,66)
= > —

Donc :

Mg =727 kN.m

{MBC = 3,96 kNm

M; =1,15kN.m

My =727 kN.m
Mg = 1,15kN.m

{MDE = 3,96 kN.m

)= (i)

5 48 (

1-1,66

2,80

) 115 (1,66
’ 2,80

et My = 5,76 kN.m

et My = 5,76 kN.m

Les résultats trouvés sont notifiés dans le tableau suivant :

) =396 kN.m

Tableau.lll.4.Les sollicitations gue subit la poutrelle de type 4.

Travée AB BC CD DE
L (m) 2,80 4.45 4.45 2,80
qlz E.LU| 5,76 14,55 14,55 5,76
Mo=-5 (kN.-m) "o ST 217 | 1052 1052 | 417
Appui A B C D E
Coefficient forfaitaire 0,2 05 | 04 0,5 0,2
] E.LU | 1,15 7,27 | 5,82 1,27 1,15
M, (Appui)
E.LS| 0,83 |5,26]|4,21 5,26 0,83
E.LU| 1,95 9,02 9,02 1,95
M, (1)
E.LS | 142 6,52 6,52 1,42
E.LU | 3,62 / / 3,62
M, (2)
E.LS | 2,62 / / 2,62
E.L.U / 7,71 7,71 /
M, (3)
E.L.S / 5,57 5,57 /
) E.LU | 3,62 9,02 9,02 3,62
M, (Adopté)
ELS | 2,62 6,52 6,52 2,62
M. —M l T. 6,04 13,40 12,75 10,41
T=—2" e T gy Y
l 2 T, -10,41 -12,75 -13,40 -6,04
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Mt max = 10,15kN.m
Mrive max — 2,91 kN.m
Minter max = 8,73 kN.m

Tmax = 14,38 kN

E.L.U E.L.S

thax = 7,34 kNm
Mrive max — 2,10 kN.m
Minter max = 6,31 kN.m

111.2. Plancher terrasse:

On a les mémes types de poutrelles définies précédemment.
Méthode de calcul:

Vu que la 3°™ condition de la méthode forfaitaire n'est pas vérifiée c.a.d. la fissuration

est préjudiciable ou tres préjudiciable (cas du plancher terrasse), on propose pour le calcul

des moments sur appuis la méthode des trois moments.

Principe de calcul de la méthode des trois moments:

Pour les poutres continues a plusieurs appuis,

I\/In I\/|n+1
Mo e M1 M2
| I e IR RN
0A 1A n-1 A n n+1 n+2 A
Li o, Loa L, Lost Los

Figure.ll1.14.Schéma explicatif.

Isolant deux travées adjacentes, elles sont chargées d'une maniéere quelconque; c'est un
systeme statiquement indéterminé, il est nécessaire de compléter les équations statiques

disponibles par d'autres méthodes basées sur les déformations du systéme.

(Mn-l) q (Mn) ql (Mn+l)

IR ERNERRRRRRRY

(D L Le 09

[l
<« L ] »

I
Mn-j_ } Mn Mn qI Mn+l

/):VH‘HO‘HI\ /T¢m/¢¢¢¢1\
Rost Ro R, 4 Rost

Ln I—n+l

»
»
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Mn , Mn1, Mpsa @ les moments de flexion sur appuis (n), (n-1), (n+1), il sont supposes
positifs, suivant les conditions aux limites et les condition de continuite, (6 '=6")...... (1)
Les moments de flexion pour chacune des travées L, L,+1 Sous les charges connues q,q'

peuvent étre tracer selon la méthode classique. My, Mp.1, Mn+1 sont provisoirement omis.

dn+1 n+l

|
Gn , Gn+1 :les centresd'inertie des Aires de diagramme des moments.

an ,bn , an+1 ,bn+1 :sONt la signification indiquésur la figure.

Sh et Sp+1 @ les Aires des diagrammes des moments pour les travéesL, et Ln+;
6 =6 '(Mn.1)+ 6 '(Mn)+ 6 '(0)

Selonlethéoréme des Aires des moments, on aura :

S a M L M L
n"n _ n-1"n nn

"L E 6E, = BE
nl 'I Il
ey.zsn +1'bn+1Jr IVln'l‘n+1+Mn +1'Ln +1

L E 3.EI 6.E

n+1-1 I

L L

S a S l.b 1
0'=0"=>M L_+2M (l_ +L )+|v| L - N N, N+l N+
n-1"n n\n n+1 n+1 "n+1 1
n n-+

C'estle théoreme des trois moments et sous cetteformegeneralistapplicable a tous les
types de chargement.cette équationestappelée équationde CLAPEYRON.
Avant de définir les types de poutrelles, on doit déterminer les combinaisons de charges
par métre linéaire du plancher terrasse :
G=628kN/m*> _(Q, =998 X 0,65 = 6,48 kN/m?
{Q = 1,00 kN /m? = {Qm = 7,28 X 0,65 = 4,97 kN /m?>

Exemple de calcul:

On prend comme exemple de calcul le 1% type de poutrelle (avec 3 travées)

Q.= 6,28 KN/ml
YYVYIIIYY VY H#HA

440 m % 445 m C
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Lecalculse fait selon la formule:

L L

S a S 1.b 1
M .L_ +2M (L +L )+|v| L 6N N, N+l N+
n-1n n\—n n+1 n+1-n+1_ 1
n n+

En isolantDeuxtravéesadjacentes,on prendA-B et B-C

Q=6,28
=M, 1) (Mg=Mp) (Mc= Mn+1)
/ﬁ' Hr¢¢¢¢¢¢¢i¢¢“r1\

Ln=4,40 m % Lo =445m —C

[
L} Ll

A

Partie AB:

Moag= QI%/8 = 15,68 KN.m
an=bp=2,2m

Sn=2/3.L. Moag = 2/3.4,40.15,68 = 46 m?
Partie BC:

Mosc = QI%/8 = 16,04 KN.m

an+1 = b1 = 2,225 m

Sn+1=2/3.Ln+1 . Mogc =2/3.4,45.16,04= 47,59 m?

Donc (1)= 4,4AMa+2(4,4+4,45).Mg+4,45Mc= -6[(46.2,2/4,4)+(47,59.2,225/4,45)]
Avec:Ma=-0,2.Mgag=-3,14 KN.m

Mc=-0,2.Mpgc=-3,21 KN.m

17,7Mg=-252,579

Mg=-14,27 KN.m

- Les moments sur appuis sont:

Ma-=-3,14 KN.m
Mg - -14,27 KN.m
Mc--3,21 KN.m
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L’effort tranchant:

e Travée (AB):

Tw=(-3,14+14,27)/4,4+6,28.4,4/12= 16,78 KN
Te=(-3,14+14,27)/4,4-6,28.4,4/2= -11,72 KN

e Travée (BC):

Tw= (-14,27+3,21)/4,45+6,28.4,45/2 = 11,93KN
Te=(-14,27+3,21)/4,45-6,28.4,45/2 = -16,90KN

Les moments en travée:

Mtag=Ma+Mg /2 +Mgag =6,98KN.m

Mtag = 6,98 KN.m
Mtgc = 7,3 KN.m
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Tableau.lll.5. récapitulatif des résultats obtenus :

Pour le plancher terrasse, les mémes étapes de calcul définies précédemment sont a

suivre
Type de , E.L.U
Poutrelle Ulgwss | i) MO Mt Mw Me Tw Te
A-B 445 | 16,04 | 6,82 | -3,21 | -15,24 | 17,12 | -11,71
01

B-C 445 | 16,04 | 6,82 | -15,24 | -3,21 | 11,71 | -17,12

A-B 44 |1568| 6,98 | -3,14 | -14,27| 16,78 | -11,72
B-C 445 | 16,04 6,82 | -3,21 | -15,24 | 17,12 | -11,71

02 C-D | 445 ]16,04] 6,82 | -321 |-1524 | 17,12 | -11,71
D-E 44 |1568| 6,98 | -14,27 | -3,14 | 11,71 | -16,78
A-B 16 | 2,07 |-0,29| -041 | -431 | 7,62 -2,75
B-C 28 | 635 | 35 | 431 | -1,27 | 7,98 | -10,15
C-D | 445 |16,04] 6,82 | -3,21 | -1524 ] 17,12 | -11,71
03 D-E 445 | 16,04 | 6,82 | -15,24 | -3,21 | 11,71 | -17,12

E-F 28 | 6,35 | 356 | -1,27 | -431 | 10,15 | -7,98

F-G 16 | 2,07 | -029| -4,31 | -0,41 | 2,75 -7,62
0,19 |-1,27 |-11,05 |12,56 |-5,58

A-B 28 | 635

B-C | 4,45 | 16,04 | 6,82 3,21 -15,24 | 17,12 | -11,71

04 - - _
cD | 445 | 1604 | 680 | 1524 |327 |1L71 |-17.12

0,19 |-11,05 |-1,27 |558 |-12,56

D-E 28 | 635

Pour les autres types de poutrelles (E.L.U):

Les sollicitations maximales de calcul sont:
Mtravéemax =6,98 KN.m

Mappuimax =15,24 KN.m
Tmax =17,12 KN
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

111.3.Calcul du ferraillage des poutrelles (a PELU) :

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

Pour le calcul du ferraillage des poutrelles on prend le cas le plus défavorable.

Les poutrelles sont des sections en "T" dont les dimensions sont données comme suit

65cm

///;/// '/ 4D4cm

16cm

- RN

12 cm

Données : La section de calcul
e Largeur de la poutrelle b=65cm.
e Largeur de la section bp=12cm.
e Hauteur de la section h{ =20 cm.
e Hauteur de la section hp=4 cm.
e Hauteur utile des aciers tendus d=0,9h=18cm
Etona:
e contrainte des aciers utilises fe=400 Mpa
e contrainte du béton a 28 jours f.2s=25 Mpa
e Contrainte limite de traction du béton ft,s=2,1Mpa.
e Fissuration peu préjudiciable

111.3.1.Plancher RDC et étage courant :

Pour le calcul de ferraillage, on prend les sollicitations maximales suivantes:

thax = 10,15 kN.m

Mrive max — 2,91 kN.m

Ml’nter max — 8,73 kN.m
Tmax = 14,38 kN

E.L.U E.L.S

M; max = 7,34 kN.m
Mrive max = 2,104’ kN.m
Minter max — 6,31 kN.m
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

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

< En travée (armatures inférieurs) :

Dans I’étude d’une section en T il est nécessaire de savoir si la partie comprimée
intéresse la table de compression ou si elle intéresse également la nervure

On calcule le moment équilibreé par la table
Mt=bhofbc(d-ho/2) = 65x4x14,17(18-4/2) x10 = 58,95KN.m
Mtmax =10,15 KN.m<58,95 KN.m

Donc I'axe neutre tombe dans la table de compression, la section en T sera calculée en
flexion simple comme unesection rectangulaire de dimension (bxht)= (65 x20) cm?

soumise a Mtmax =10,15 KN.m

ANAMN-L _<D_.hg._,_

ht

M, _ 10,15.10°
f,.d2b  14,17.182. 65
n=0039 p=098

_fe 400

0y =—=——=348MPa
5, 1,15

M, 1015.10°
B.dos 0,98.18.348

Le choix: 3T12=3,39 cm?2

W, =0,039<0,392 > A's=0

As =1,65 cm?

Condition de non fragilité :

A, min >0,23xbxd fﬁ
fe

) 2,1

A, min >0,23x0,65x0,18.—

400

A min 2L4%..e, Condition Veérifiée .
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

Sur appuis (armatures supérieures) intermédiaire :

La section de calcul est une section rectangulaire de dimension (boxh)=(12x 20) cm?

3
p—_—Ma___ 87XI0° ;5590302 5As=0
f,.d2b,  14,17.(18)2.65

pn=0,029 "k _,3_ 00985

o, =18 _400 _si8mpa
5, 1,15
3
s Ma _ 873x10° . o

" B.dog  0,985.18.348
Le choix: 2T10 =1,57 cm2

Condition de non fragilité:

A, min > 0,23x Dby x d.f;ﬁ
€

21
400
A MiN 20,260, Condition Vérifiée .

A, min > 0,23x0,12x 0,18.

111.3.1.2. Vérification des contraintes a PE.L.S :

En travée :

Puisque la fissuration est peut nuisible et I’acier utilise est le FeE400, alors la vérification

des contraintes a ELS sera simplifiée comme suit :

Yy—1 c Mu
o < 1 L avec : Y =
2 100 Mser
1287 38
V= 931
- 138-1 2
_1’421+25as’38 N 5:0’44
2 100 2 100
aA=0,039<0,44. ... Condition Vérifiée .
En appuis :
Mu 5
,Y: _ 1075 _ 138
Mser 7,34
138-1 25 . Y pes
%er: 0,44 a=017<044........ccccoviiiiii... Condition Vérifiée .
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

111.3.1.3.Vérification au cisaillement :

L'effort tranchant maximal T=14 ,38 KN.

- _T 14,38.10°
" b,d 012018

=0,67MPa

0,2.fc28

Pour Fissuration peu préjudiciable: t, = min ( b ; 5 MPa)

t,=0,67MPa< 1, =3,33MPa.................. Condition \férifiée .

111.3.1.3.Calcul Les armatures transversales :

®, <min (h/35; b,/10; @, )
Diametre @, < min (200/35; 120/10; 10) = 5,71mm.
on adopte: @, =6mm.

Calcul des espacements :

St <min (0,9d ; 40cm)
St < min (16,20 ; 40cm) ] St < 16,20cm Zone courante : St=15 cm

111.3.1.4.\Vérification de la fleche :

D’aprés BAEL91 modifee99, il faut que les conditions qui suivantes soient vérifiées :

L , .
f < faam = ;’(l)‘g"avec . Lmar :La portée maximale des poutrelles .

Dans notre cas ,ona: L, = 4,45m

5 _
500 oM

bh3 h
lo==>+15 Au (5 -d") 2

_0,65.0,203

0,20
lo= =" +15.3,39.10~% (
12

——-0,020) 2 [car: d’=0,1h =0,02m]
10=4,66.10"*m*

A 3,39.10~%
=X """ =-0,015
bod  0,12.0,18
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

0,05.fr28 _ 00521  _
A = boy,  (2+3%%2)0,015 3,13
2+30)p 0’65) ,
1,75.
u=1- & = 0,818
(4.p.65¢)+ ft28
1,11 1,1.4,66.10"% .
pim———— = =1,44.10"m*
(14+2A;.1) (1+3,13.0,818)
Mgy L2 7,34.1073.4,452 i
f=—"t—= =3,13.10°m

10E;lp;  10. 32164,2.1,44.10~%
Avec :E;= 11000( fo5)"° =32164,2MPa

Donc : f=3,13.103<f aqm=0,8. '\ eeeooeeeeeoeee Condition \érifiée .

111.3.2.Plancher Terrasse:

Pour le calcul de ferraillage on prend les sollicitations maximales suivantes:
Mtravéema=09KN.m

E.L.U Mappuimax =12,19KN.m
Tmax = 16,68KN

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

«+ En travée(armatures inferieures) :

Dans I’étude d’une section en T il est nécessaire de savoir si la partie comprimée
intéresse la table de compression ou si elle intéresse également la nervure.

On calcul le moment équilibre par la table
Mt=bhofbc (d-ho/2)= 65x4x14, 17(18-4/2) x1073= 58,95KN.m
Mtmax = 09KN.m< 58,95 KN.m

Donc I'axe neutre tombe dans la table de compression, la section en T sera calculée en
flexion simple comme une section rectangulaire de dimension (bxht)= (65 x20) cm?

soumise & Mtmax = 09KN.m
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

Mt 9.10°

f,.02b  14,17.(18)265

n=0,03—2 8 _0,984
_fe 400

6g =— =—— =348MPa
5, 1,15

S

=0,03<0,392 > A's=0

i

3
As= Mt = 9.10 =1,46 cm?
B.d.os 0,984.18.348

Le choix: 3T12 =3,39 cm?

Condition de non fragilité :

A, min >0,23xbx d.ftﬁ
fe

: 2,1

A, min >0,23x0,65x0,18.—
400

AgMin 2LA4% i, Condition Vérifiee .

sur appuis (armatures supérieures) intermédiaire :

La section de calcul est une section rectangulaire de dimension (bo xh)=(12x 20) cm?

_ Ma _ 12,19.10°
f,.d2.b, 14,17.(18)2.12
=022k 30,988

o _fe_400 _sismpa
5, 1,15

S

3
As— Ma _ 12,19.10 _1.97cn?
B.d.og 0,988.18.348

Le choix: 2T12=2,26 cm?2.

=0,22<0,392 > A's=0

w

Condition de non fragilité:

A, min >0,23xb, xd.ffﬂ
€

A min >0,23x012x018.-2
400

A MiN 20,26, ConditionV érifiée.
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

111.3.1.2.. Vérification des contraintes a PE.L.S :

En travée :

Puisque la fissuration est peut nuisible et ’acier utilise est le FeE400, alors la veérification

des contraintes a ELS sera simplifiée comme suit :

Y_1 c Mu
o0 <=+ L2850 Y=
2 ' 100

12,87
V=531 = 1,38

Mser

o« < 1,42-1 n 25 o Sl’38_1+ 25 ~0.44
2 100 2 100

a=0,042 <0,84. ... Condition \érifiée .

En appuis :

Mu 12,87
V= =——=138
Mser 9,31

e
2100

a=015<0,44. ... Condition Vérifiée .

111.3.1.3.Vérification au cisaillement :

L'effort tranchant maximal Tma=13,53KN.

o _ T, _135310°
" pd 012018

=0,63MPa

. : e — . 0,2.fcog |
Pour Fissuration peu prejudiciable: T, = min (T ; 5 MPa)
1,=0,63MPa< 1, =3,33MPa.................. Condition Vrifiée .

111.3.1.3.Calcul Les armatures transversales :

®, <min(h/35; b,/10; ® )
Diametre @, < min(200/35; 120/10; 10) = 5,7Imm.
on adopte: @, =6mm.

Calcul des espacements :

Zone nodale : St=10 cm
St <min (0,9d ; 40cm)

St<min (16,20 ; 40cm) ] St<16,20 cm Zone courante : St=15 cm

60



Chapitre 111 : Calcul des planchers

111.3.1.4.Vérification de la fleche :

D’aprés BAEL91 modifee99, il faut que les conditions qui suivantes soient vérifiées :

L . .
[ < faam = Srr(‘)‘gxavec . Lmax -La portée maximale des poutrelles .

Dans notre cas ,ona: L, = 4,15m
415

% = 0,83m

_ bh3 h o 2
|0— ?+15Aut (E -d )

0,65.0,203 0,20
lg= ————+15.339.107* (= -0,020)° [car: d'=0,1h =0,02m]
10=4,66.10"m"*
A 3,39.10~%
= U= =0,015
bod 0,12.0,18
0,05.f; 0,05.2,1
A = T =3,13
(2+37°)p (2+3;.2)0,015
1,75.
u=1- fzs 14
(4.p.65t)+ft28
1,11, 1,1.4,66.10™% 4 4
Fi= = =1,44.10".m
(14+2;.0) (143,13.0,818)
M 12,87 .1073.4,152
=Ll =4,78.10%m

10E.Ip; 10. 32164,2.1,44.10~4%
Avec :Ei= 11000( f.25)"® =32164,2MPa
Donc : f=4,78.102 cm < f agn=0,8CM........vvvveeeeeernnii Condition \rifiée .
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

111.4.Calcul le ferraillage de la dalle de compression :

La dalle doit avoir une épaisseur minimale de 4 cm, elle est armée d’un quadrillage des
barres, les dimensions de la maille ne doivent pas dépasser :
20cm (5.par m) pour les armatures perpendiculaire aux poutrelles.

33cm (3.par m) pour les armatures parallele aux poutrelles.

¢+ section minimale des armatures perpendiculaire aux poutrelles :

AL

\%

200/fe  (cm?#ml) si l< 50cm

AL

v

4l/fe (cm?ml) si 50cm < I< 80cm

Avec | : I’écartement entre axe des nervures
++ section minimale des armatures paralléles aux poutrelles

All> AL2

L=0,65m

Fe = 225 Mpa
50cm < I=65cm< 80 cm —  AL> 4x65/225 = 1,15 cm?/ml
Onprend AL=5¢6 =1, 41 cm¥ml
A,> 1,41/2=0,71 cm*ml on prend A /=3¢ 6=0,85cmm

On prend un quadrillage de section TS ¢ 6avec un espacement de 15 cm

’:T' ESARRIAND /ﬁ

4—/ Les axes des poutrelles

Figure.ll1.15.Ferraillage de la dalle de compression.
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

Dessin de ferraillage des poutrelles

1T12 (filante)

1T12 (filante)

Appui intermidiare

08 étage
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

111.5.Etude de la dalle pleine:
111.5.1.Dalle au niveau du R.D.C :

Condition de résistance a la flexion

0,5Mx

1 0,5Mgx

Epaisseur mini:nale requise ho: > A
hy> =% Si a<04
25
| 0,85 Moy
hy 2—= Si a>04
40
| N 4
AVec : (04 :I—X 0,5Mgy <
y
Lx : Petit coté du panneau de dalle 0.5Mo I
Ly : Grand coté du panneau de dalle
Panneau 1 : panneau de rive
a= 445 0.98 |, Ix=445cm 1,-455cm
455
Chargement :
Charge permanente :
G=5,04KN/m?
Charge d’exploitation :
Q=3,5KN/m?
Charge ultime :
Qu=(1,35G+1,5Q) 1= 12,05 KN/m
Sollicitations :
|, 445 L
o= I—= 255 0.98> 0,4 la dalle travaille suivant les deux sens
y

0= 0,98— {Fx = 0,384
y= 0,954

Moment isostatique :

Sens ly:
Mox= pxql%= 0,384.12,05. (4,45)% = 9,16 KN.m

Sens ly:
Moy=Hy . Mo=0,954.9,16= 8,741 KN.m
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

Moments en travée et sur appuis :

My= 0,85. Mo,= 7,786KN.m
My= 0,85. Mo,= 7,43KN.m

Ma rive = 0,5. Mox= 4,58KN.m
Ma iner = 0,5. Mox= 4,58KN.m

111.5.2.Calcul de ferraillage:

APVE.L.U :
1)Dalle RDC :

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

% Les armatures inférieures (en travée) :

o Senslx:
My =7,786KN.m.
3
woMt 1786107 (030 40,392 > A's =0

f,.d2b  14,17.(135)2.100
u=0,030—2 _,3—-0,985

O =f—e=ﬂ=348MPa.
o6, 1,15
3
ASX = Mt = 7,786.10 =1,68 cm?/ml.
B.d.og 0,985.13,5.348

e SenslLy:

My =7,43 KN.m
3

u Mt 7,43.10 =0,028<0,392 > A's=0

TF,.d2b  14,17.(13,5)2.100
uw=0,028—2_,8—0,986

Mt  743.10°
B.do, 0,986.13,5.348

Asy = =1,60 cm?/ml .

% Les armatures supérieures (sur appui):

e Appuiderive:

Ma rive = 4,58 KNm
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~ Ma _ 45810°
f,..d2.b 14,17.(13,5)2.100
n=0,017 —2_,3-0,993
Ma 4,58.10 3

Aarive = = =0,98cm?/ml .
B.d.og 0,993.13,5.348

=0,017<0,392 > A's=0

1

e Appui intermédiaire :

Mainter = 4,58 KNm

Mt 45810°
f.d2b  14,17.(13,5)2.100

w=0,017 Tk _ 50993

Mt 458.10°
B.dogs 0,993.13,5.348

=0,017<0,392 > A's=0

n

Aainter = =0,98 cm2/ml

Pourcentage minimal des armatures :

e SenslLy:

Ay min (cm?/ml) = 8.hy  (feE400)

e SenslLx:
_ 3-a . _ _
Ay min (cm2/ml) = Ay min. 5 ;o =4,45/4,55 =0,98
A min = 1,2. 3-098 =121cm2/ ml
= [Entravée:

A = max (Axmin ,Asx ) = max (1,21 ; 1,68) =1,68 cm3/ml

Aty = max (Aymin , Asy ) = max (1,20 ; 1,60 ) =1,60 cm?/ml

»  Surappui:

Aarive = Max (Ax min, Aarive) = Max (1,21 ; 0,98) = 1,21 cm2/mll
Azinter = MaX (Ay min, Aainter) = Mmax (1,20 ; 0,98) = 1,2 cm?/ml

Choix des aciers:

Diameétre :¢< (hy /10)
D’ou : ¢< 150 /10
Et puis : ¢< 15 mm
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Espacement des armatures (fissuration peu préjudiciable)

e SenslLx:
S<min (3.15. 33 cm)
S 33¢cm

e SenslLy:

Syy< min (4.hg; 45 cm)
Syy< min (4.15. 45 cm)

Sy<45cm

Le choix des aciers :

En travée :
e SenslLx:
A =1,68 cm?ml = 6T12 P.m =6,79 cm2/ml
S x<33¢cm St=17cm
e SenslLy:
Ay =1,60 cm?/ml = 5T10 P.m =3,93 cm?/ml
Sy<45cm Sty =17cm
Sur appui :

e Appuiderive :

St=20cm

Agive = 1,21 cm?/ml = 5Q8 P.m = 2,51 cm?/ml
{ S ariveg 33 cm

e Appui intermédiaire :
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St=20cm

Nécessité de disposer des armatures transversales :

Acinter = 1,20 cm?ml = | 5Q8 P.m = 2,51 cm?/ml
S ainterg 45 cm

1) on suppose que la dalle est bétonnée sans reprise dans son épaisseur.
2) I'épaisseur de la dalle est de 15 cm

3) on Vérifier I'effort tranchant :

.
05040 [vy=qul 1 _[1205445) 1 | ;00
2 .« 2 0,98
1+— 1+
{ 2 2
|, 12,05.4,45
V= QU =220 17 87KN
L W= Quy 3

Vmax= max (Vyx; Vy)
V max = 17,99 KN

3
oV 1790000 o
bd _ 1000.135
— 0071z _ 0,07.3 _1,17 Mpa

b 1

T =0,13<7 =117 MPa..cvosreerrrerrerererrenn. condition vérifiée.

Armatures finales :

Suivant Ly : A=6,79 cm?/ml soit 6T12 /mL avec S;=17cm
Suivant Ly : A= 3,93 cm?/ml soit 5T10 /mL avec S=17cm
Aurive= 2,51 cm?/ml soit 5Q8 /mL  avec S=20 cm
Ainter= 2,51 cm?/ml soit 5Q8 /mL  avec Si=20 cm
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Ly=4,55m |

0 6T12/ml
5T10/ml

Lx=4,45m

Figure.l11.16.Dessin Ferraillage Supérieur du panneau de la dalle pleine.

—— 5Q8/ml

5Q8/ml

Figure.l11.17.Dessin Ferraillage Inférieur du panneau de la dalle pleine.
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Chapitre 1V : Calcul des éléments non structuraux

1.Acrotére :
1V.1.1.Introduction :

L'acrotére est couronnement placé a la périphérie d'une terrasse, il assure la sécurité en
formant un écran pour toute chute Il est assimilé a une console au niveau de sa base au
plancher terrasse soumise a son poids propre et aux charges horizontales qui sont dues a une
main courante et au séisme qui créent un moment de renversement.

1VV.1.2.Dimensions :

La hauteur h=60cm
L’épaisseur ep = 10 cm

Le calcul se fera sur une bande de 1m linéaire d’acrotére, cet élément eSt exposé aux
intempéries ce qui peut entrainer des fissures ainsi que des déformations importantes
(fissuration préjudiciable)

1VV.1.3.Calcul des sollicitations :

1VV.1.3.1.poids propre :

. [0,02.0,1 +(01x0,6)+ (0,07 0,1)} =0,0685m?

G =Sxy,=0,0685x25=171KN /ml
G =171KN /ml

60cm

Q.

-—

 Figure.lV.1.Représentation des actions agissantes sur
Pacrotére.
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Chapitre 1V : Calcul des éléments non structuraux

1VV.1.3.2.Surcharge :

Une surcharge due a I’application d'une main courante Q=1,00KN/m
N,=135G=1,35x 1,71 = 2,31KN/ml

Nser= 1,71 KN/ml

My=15.Qh=15x1x0,6=0,9KN.m

Mer=Q.h= 1x0,6 =0,6 KN.m

La section d’encastrement sera soumise a la flexion composée

Enrobage :

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

L’excentricité: e = w = % =0,389m
Nu 2,31

ep/2=0,10/2=0,05 m < 0,389 m
Le centre de pression se trouve en dehors de la zone limitée par les armatures.

1V.1.4.Vérification si la section est Partiellement ou entierement comprimeée:

Mu:Nu(e+n—cj
2

M, = 2,31(0,389 +% - 0,02) =0,97KN.m

(d-c")N,-M, £(0,337h-0,81c") f,. xbxh

(d-c")N,-M, =(0,09-0,02)2,31-0,97 =—-0,74KN.m

(0,337h-0,81c") f,, xbxh = (0,337x0,1-0,81x 0,02)14,17 x10° x 0,1x 1 = 24,7905KN.m
—0,74KN.m < 24,80KN.m

Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait pour une section rectangulaire
bxh= (100x10) cm?

I\VV.1.5.Calcul du ferraillage E. L. U. R :

My =0,9 KN.m
= My /bd2f,. = 0,9 10° / 100 x 92x14,17 = 0,0078

1VV.1.5.1.vérification de I'éxistence des armatures comprimée A' :

u1=0.8¢,(1-0,4¢,)

35 35 f, 400

a = - = 0,668, avec: 1000, = - =174
35+1000s, 35+1,74 Exs, 2x10°x115
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nl=0,8.0,668(1-0,4 x 0,668)=0.392> u=0,008= A'=0
n=0,008 = B=0,996

on calcul:

Ass: section d'armatures en flexion simple.

Asc: section d'armatures en flexion composée.

M, _  090x10°

A, = = = 0,288 cm?
osxfxd 348x0,996x9
3
A=A, ——Nu 028823110 5n1eme
100.0, 100.348

S

1VV.1.5.2.section minimale des armatures en flexion composée pour une section

rectanqulaire:

dxbxf,q y e—0,45d
fe e—0,185d

e=Mser/Nser=0,6/1,71=0,35m=35cm

d=0,9ht=9cm ; b=100cm

As =max(A,; Ay; A, ) =101cm?/ml

On adopte 6T8 p.m; As =3,02cm#ml ; St=15cm

Les armatures de répartition:

Asmin = x0,23=1,01cm2/ml

Ar=As/4=3,02/4=0,76 cm3/ml
On adopte: As=1,41cm?/ml soit 4T8p.m
1V.1.6.Vérification des contraintes (E. L. S):

Mser=Nser(e-c+h/2)
Mser=1,71(0,35 -0,02+0,1/2)=0,478 KN.m

Position de I'axe neutre:

b
Eylz -nA(d-y,)=0
50y +30,15y, —271,35=0=>y, = 2,04cm

Moment d'inertie :

3
%usx 2,01(9 - 2,04)2

b
| =§y13+77A5(d —Y)?=
| =1743,50 cm*
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a.Ditérmination des contraintes dans le béton comprimé ohc :

_ Mser 478

o, =——y, = x 2,04 =0,56MPa
| 1743,50

,. =0,6.fc28 =15Mpa
0., =056MPa < o,, =15MPa................ Condition Vrifiée.

b.Détermination des contraintes dans |'acier tendue ost :

-— .12
O st = mln{g fe;1104/nf }Fissuration préjudiciable
Avec 7 : coefficient de fissuration pour HA ¢ >6mm; 7 =16

0 « =Mmin(267;202) = 202MPa

Mser 478
=p——(d-y,)=15 9-2,04) = 28,62MPa
To =11 (d-y) 17 43,50( )
o, =28,62Mpa < o, = 202Mpa......cccerrrrrirrrirnnen, Condition Vérifiée.

c-Contrainte de cisaillement :

T
T, =
bxd
T=15Q=15KN
15
T, = =16,67KN/m2=0,017MPa
0,09x1

1, = min(0,1f s ;4MPa) Fissuration préjudiciable.

7, =min(2,5MPa4MPa) = 2,5MPa
1, =0,017MPa< 1, =2,5MPa...cocrvecrerrrrennne. Condition Vérifiée.

d-Vérification du ferraillage vis-a-vis au séisme:

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

vérifiés aux forces horizontales selon la formule suivante:

Fp=4.Cp. A. Wp @

A: coefficient d'accélération de zone A = 0,15
Cp: facteur de force horizontal Cp=0,8
Wp: poids propre de I'acrotére Wp = 1,637 KN
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Fp: force horizontale pour les éléments secondaires des structures

Il faut verifier que: Fp < 1,5Q

Fp=4x0,1x1,71x0,8=0,55 KN

Fp=055KN<1,5Q=1,5KN ...........cceeviniin condition Vérifiée.

T10 %150 e=15
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Chapitre 1V : Calcul des éléments non structuraux

2.Balcon:
1v.2.1.1.Introduction:

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

Le calcul se fait pour une bande de 1m de largeur.
L'épaisseur des dalles pleines résulte des conditions suivantes:
- Reésistance a la flexion

- Sécurité en matiére d'incendie e =11cm pour 2 heures de coupe feu.

Donc on adopte e =15cm

Dans notre étude, les différents types des balcons sont les suivantes :

= 1,10
e Type 1 :(Balcon) = $ 015
EA 1,75 R
= 1,10
e Type 2 : (séchoir) =
= $o1s
= 1,35

< »
< »

Figure. 1V.3.Schéma repreésente les types des balcons.

Le calcul se fera a la flexion simple pour une bonde d’un meétre linéaire.

On adopte pour les balcons, les séchoirs une épaisseur de 15cm .
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1V.2.1.2.Descente de charge:

Revétement horizontal ( carrelage+sable+ Mortier de pose) : —— 1,14 kKN/m?

Enduit en ciment (2 cm) : 2 X 0,18 — 0,36 KN/m?
poids propre de la dalle (e=15cm) :25x0,15 — 3,75 KN/ m?
Cloison Brique 10 cm —> 0,9 KN/ m?
G = 6,15 KN/m?
P = 3,50 KN/m?

Calcul de la charge concentrée:

Le balcon supporte deux charges concentrees différentes ; pour le calcul des
sollicitations, on prend la charge maximale entre les deux.

Poids propre du mur en brigue perforée(Q) :

Pour= 0Xbxhx1=13x1,1x0,1x1=143 KN/m?2
Pmur=1,35x 1,43 = 1,93 KN/m?

Penduit =18 x 0,02 x 1,1 x Im x 1,35 = 0,534 KN/m2
Py = Pmur + Penguit = 1,93 40,534 = 2,46 KN

Pser = Prmur + Penauit =1,43 + 0,396 = 1,826 KN

b.Evaluation des moments:

2
M, =—(Q, IE+ P,1) =—25,05 KN.m

2.3.Calcul du ferraillage:
1.ELU:

La section a calculé (100x15)
Mu = 25,05 KN.m d=0,9.h=0,9.15=13,5cm

— M —
M= P dZobe . 009
B= 0,94
M 25,05 x1000
Al L= =5,672 cm?

" pxdxo, 094x135x348
Acal= 5,672cma2/ml

Conditions de non fragilité:

Anin = (0,23.b.d.f.25)/fe = 1,63 cm?
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AS :maX(Aca| ,Am|n):5,6720m2/m|
Le choix =5T14 = 7,70 cm?
2.ELS:

Ms =17,97 KN.m

*Vérification des contraintes :

1-la contrainte limite du béton : ¢,=0,6.f;2s=15MPA

2-1a contrainte limite de I’acier : os =201,63MPA

= Centre de gravite :

2l

y=4,55 cm

= |nertie

3
| :gy3 +15A, (d_y)z=%+15x7,70(13,5—4,55)2

| =12391,72cm?

Détermination de contrainte dans le béton comprimé che :

B Msery _17,97x10°
I 12391,72x10*

o s =15.K(d-y)=15.0,086(135- 45,5) =115,45 MPA
6,, =6,53MPa<o,_=201,63MPa

Gbc

x45,5=6,53MPa

.................. condition vérifiée
Donc les armatures calculées a L’ELU sont maintenues.

e Armatures de répartitions :

AT=As/4 = 7,70/4 = 1,92 cm?/ml

Le choix: 4T10  — 3,14cm’/ml — e=25cm

e Verification de la Contrainte de cisaillement:

Tmax=Qu X | + Pu
Tmax= (13,55 x 1,75) + 2,46 = 26,17 KN

Yoo _ 26,17 x10°

" bxd 1000x135
E =min(0,15 f /7, ;4MPa) = 2,5M Pa..(fissuration.préjudiciable)
1)t, =0,19 MPa<t, =2,5MPa

=0,19 MPa

..................... condition.vérifiée
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2) Il n'y a pas de reprise de bétonnage,
Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

4.3.Contrainte d’adhérence :

. T, _ 26,17 x10°

¥ 09xdxnxp  0,9x13,5%22x10°
n =5:nombre.d'armatures longitudinales tendues
w=22cm: périmetre d'armatures tendues

1, =Y xF s =15%x21=3,15MPa
1, = 0,979MPa < E =3,15MPa.....ccccvriin. Condition Veérifiée.

=0,979Mpa

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

Qser=G+Q=9,65KN.ml et Pser=1,826KN
Mser=-17,97KN.m

Détermination de la position de I'axe neutre:

by2/2-15As(d —y)=0
50y2+115,5y -1559,25= 0 = y =4,55 cm (position de I'axe neutre /a la fibre la plus
comprimée)

Détermination du moment d'inertie:

~ 100(4,55)°
3

|- %yf FnAsd-y,)? +15x7,7(13,5— 4,55)2

| =12391,72cm*

1) Détermination de contrainte dans le béton comprimé ohe :

_ Mser  17,97x10°

G, = y, = x 4,55 =6,53 MPa
I 12391,72

c,, = 0,6.fc28 =15Mpa

6,. =6,53MPa<c,, =15MPa.........ccoomrrrrvrrrnns condition. vérifiée.

2) Détermination des contraintes dans I'acier tendue ost :

Ost = min{% fe;110,/nf ,, }Fissuration préjudiciable

Avec 7 : coefficient de fissuration pour HA ¢ >6mm; 7 =16
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0 s =Min(267;202) = 202MPa

M ser ><17,97><1O3

0y =N —(d-y;) =15x=2 - (13,5-4,55) =194,64 MPa

o6, =194.64 Mpa< o, =202 Mpa............... Condition Vérifiée.
1V.2.2.4.Vérification de la fléeche :

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

QL

F=F+F, avec: F, = TTIMR fleche due a la charge repartie.
PL’ : : .
F, = T TIR fleche due a la charge concentrée.

Détermination du centre de graviteé :

B > A XY, _ bxhxh/2+nxAsxd

Y. =
¢ ZAi bxh+mnxAs
_ 100x15x7,5+15x7,7x13,5 7 93em
¢ 100 x 15 +15x7,7 ’

Y, =Y; =7,93cm
Y, = h —Ye=7,07cm.

Calcul du moment d’inertie :

3 3
= bzl +b%+nA(d—Y1)2
~100(7,3)° N 100x (7,07)°
3 3

- Lj{% . E}

EIL 8 3

B (1,75)° x10? [9,65x1,75 N 1,826

32164,2x10°° x 31985,73 8 3
F=0,14cm
F,, = L/250 =175/250 = 0,7cm
F.=014cm<F, =0,7CM....cccccorniinnnnn. Condition Vérifiée.

| +15x7,7x (13,5 7,93)2 = 31985,73cm"*

} =0,14cm
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IV.2.2.PORTE A FAUX:

1V.2.2.1.Introduction:

Un porte-a-faux est une dalle pleine continue travaillant a la flexion simple.
Le calcul se fait pour une bande de 1m de largeur.
L'épaisseur des dalles pleines résulte des conditions suivantes:

- Reésistance a la flexion

- Isolation acoustique e >12cm

- Sécurité en matiere d'incendie e =11cm pour 2 heures de coup feu.
Donc on adopte e = 15cm.

Dans notre étude, les différents types des PORTES-A-FAUX sont les suivantes :

= 0.60
o ITypel: = Yois
= 1,75 .
= 0,60
o Type2: E
= Yois
= 1,35

& »
<% |

Figure. 1V.4.Schéma repreésente les types des portes a faux.
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Tableau.lV.1.Descente de charge:

N° Désignation Epaisseur | pengitg KN Poids KN
(m) m? m?

1 Protection en gravillons 0,05 17,00 0,80

2 Etanchéité multicouche 0,02 6,00 0,12

3 | Forme de pente en béton léger 0,1 22,00 2,2

4 Isolation thermique en liége 0,04 4 0,16

5 Poids propre de la dalle 0,15 25,00 3,75

6 Enduit en platre 0,02 18,00 0,36

Poids propre G= 7,39 KN/m?

La charger d’exploitation (charge repartie) Q= 1KN/m?
Qu=1,35G +1,5Q =11,47 KN/m?

Pu=1,35P=1,38 KN

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

Qu =11,47 x1 =11,47KN/ml

Pu=1,38 x1 = 1,38 KN/ml

Calcul du moment Max et de I'effort tranchant max:

Q,1?
M g = =4 —P,1 = ~19,97KN.m =
m ==, "R, 0 =11 47KN/m P=1,38 KN

VVVVVVVVVYVVYVYVYY

Tmax =Qu.I+Pu=21,45 KN
d=0,9h=135cm < 1,75m
1V.2.2.3.Ferraillage:

AN

v

Tableau.lV.2.Ferraillage portes a faux.

M 1 Aado te — Aado te
KNm) | M B A Aca cmeiml) | ATAA cmami
6T12 Pm 4T10
19,97 0,077 0,959 0,0 4,47 A; =6,79 1,69cm? | As=3,14
St=16cm st=28 cm

1\v.2.2.4.Vérifications :

4.1.Condition de non fraqilité :

Anmin = 0,23hd fipg /fe =1,63 cm2/ml
Amin >A=1,63cm>/ml ..o Condition Vérifiée.
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4.2.Contrainte de cisaillement:

o _ T, _2145x10
" pxd 13,5x100

E =min(0,10 x f ,4;4M Pa) = 2,5 M Pa..(fissuration.préjudiciabl e)
1)t, =0,15MPa<t, =25MPa....cccorrveeen..... Condition \érifiée.

=0,15MPa

2) 1l n'y a pas de reprise de bétonnage,
Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

4.3.Contrainte d’adhérence :

> 3
fee o,9xdTux nxp o,9xfsl,’:i 2;?6><102 =0.786Mpa
u=22,6cm : périmetre d'armatures tendues
1, =y, xfp =1,5x2,1=315MPa
1., =0,78 MPa< 1, =3,15MPa......ccooorrrrrrrrcen. Condition Vérifiée.

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

Qser=G+Q=8,39 KN.ml et Pser=1,027 KN
Mser=-14,63 KN.m

Détermination de la position de I'axe neutre:

by2/2-15As(d —y)=0
50y?2+101,85y -1374,79= 0 = y =4,32 cm (position de I'axe neutre /a la fibre la plus
comprimée)

Détermination du moment d'inertie:

3
- % +15x6,79 (13,5 - 4,32)?

b
I =§yf +nAs(d-y,)?
| =11270,53cm*

1) Détermination de contrainte dans le béton comprimé ohe :

M ser 14,63x10°
G, = Y. =
| 11270,53

x 4,32 =5,60 MPa

G, =0,6.fc28 =15Mpa

6y, =560 MPa<o,, =15MPa....cc.......ccrmr.. condition. vérifiée.
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2) Détermination des contraintes dans I'acier tendue ost :

Ot = min{g fe;110,/nf,,q }Fissuration préjudiciable
3
Avec 7 : coefficient de fissuration pour HA ¢ >6mm; 7 =16

o « =Min(267;202) = 202MPa

M ser 14,63x10°
=n——(d-y,)=15x———"-(13,5-4,32) =178.75MPa
Ox =N (d-y,)=15x 1127053 ( )
6, =178.75Mpa=< o, =202Mpa........c....... Condition Vérifiée.

1VV.2.2.4 \/érification de la fléche :

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

4
F=Fi+F; avec: F, = glE_I ................ fleche due a la charge repartie.
PL® . . ,
F, = T fleche due a la charge concentrée.

Détermination du centre de gravité :

v _ZAiin _bxhxh/2+nxAsxd

c ZAi - bxh+mnxAs
~100x15%x7,5+15x5,65x13,5 _782cm
¢ 100 x 15 + 15x5,65 ’

Y, =Y, =7,82cm
Y, = h —YG =7,18 cm.

Calcul du moment d’inertie :

| 3 +NAd-Y,)?

_ 100(7,88)° N 100x (7,18)°
3
Fe E{%J}
EIL 8 3
_ (1,75)* x10° {8,39><1,75+1,027
32164,2x107° x31558,47 8
F=0,11cm
F, = L/250 =175/250 = 0,7cm
Fu=01lcm<F, =0,7CM. ...ccccoiniiinnnn. Condition Vérifiee.

| +15x6,79x (13,5 7,82)2 = 31558,47cm”

}: 0,11cm
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Tableau VI.3- récapitulatif des armatures des différents types des balcons :

Type 01 02
M, (KN .m) -25,05 -19,97
Ty (KN) 26,17 21 ,45
M e (KN .m) -17,97 14,63
v 0,096 0,077
A 0,126 0,1
A ca (cm?/ml) 5,672 447
Anmin (cm?/ml) 1,63 1,63
Choix d’acier (p .m) 5T14 6T12
A adopte (cm?/ml) 7.7 6,79
A, (cm?ml) 1,92 1,69
Choix d’acier (p .m) 4T10 4T10
o, (Mpa) 6,53 5,60
b (Mpa) 15 15
7, (Mpa) 0,12 0,15
74 (Mpa) 2,5 2,5
Fléche (cm) 0,14 0,11
F agm(cm) 0,7 0,7

l— 4T10
& & & & i_‘ﬁ‘ I 15cm

oT14

Figure 1V. 4.a : Schéma de ferraillage du balcon (étage courant)
4T10

15cm

6T12

Figure IV. 4.b : Schéma de ferraillage du porte a faux (terrasse)
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3.Escaliers:

1VV.3.Introduction:

Les escaliers sont des éléments constitués d'une succession de gradins permettant le
passage a pied entre les différents niveaux d'un immeuble comme il constitue une issue des
secours importante en cas d'incendie.

1VV.3.1. Therminologie :

Un escalier se compose d'un nombre de marches, on appelle emmarchement la longueur
de ces marches, la largeur d'une marche "g" s'appelle le giron, est la hauteur d'une marche "h",
le mur qui limite I'escalier s'appelle le mur déchiffre.

Le plafond qui monte sous les marches s'appelle paillasse, la partie verticale d'une marche
s'appelle la contre marche, la cage est le volume se situe l'escalier, les marches peuvent
prendre appui sur une poutre droite ou courbe dans lequel qu'on appelle le limon.

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

Palier
Marche \ <
7 |

Contre marche

emmarchement

Figure 1VV.5.schéma d'un escalier

1VV.3.2.Dimensions des escaliers:

Pour les dimensions des marches "g" et contre marches "h",on utilise généralement la
formule de BLONDEL.:
59 < 2N+ < 66CM....ccoveerreennee. @
Avec :
h : hauteur de la marche (contre marche),
g : largeur de la marche,
On prend 2h+g=64cm

85



Chapitre 1V : Calcul des éléments non structuraux

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

n : nombre de contre marches

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

1VV.3.3.Etude d'un escalier & deux volées (étage courant):

Y 20m 2.40m | 1.40m

2.20m 2.40m 1,40m

Figure 1.6 Etude d'un escalier a deux volées et deux paliers

3.1.Dimensionement des marches et contre marches :

H=nxh=h=H/n
L= (n-1).g = g=L/(n-1)

H
+2x—=m
(n-1) n

D'aprés BLONDEL on a:

Et puis : m n2-(m+ L +2H) n+2H=0 .... (2)

Avec : m=64 et H=306/2=153 cm et L=240cm
Donc I'équation (2) devient : 64n2- 610n+306 =0
La solution de I'équation est : n=9 contre marches

Donc le nombre de marche n-1=8 marches

Puis: h:E:@:N cm
n 9
g:L:@:B’O cm
n-1 8

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

tgo = % =0,6 = a =30,96° = cosa = 0,86
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3.2.Epaisseur de la paillasse (ep):

Lsepsl<:> L <ep< L
30 20 30cosa 20cosa.

240 240
& <ep<———
30x0,86 20x0,86

3.3.Epaisseur de palier (ep):

@ _ 12 _1395em

ev = =
cosaa 0,86

On prend : ep=15 cm.

3.4.Evaluation des charges et des surcharges :

a)Paillasse :

< 9,30 <ep <13,95cm , en prend: ep =12cm

Tableau VI.4.Evaluation des charges et des surcharges Paillasse

. o _ Ep densité poids
= Designation
(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 x22x h/g 0,02 20,00 0,23
5 Mortier de ciment vertical epx20x h/g 0,02 20,00 0,23
6 Poids propre de la paillasse  epx25/cosa 0,12 25,00 3,22
7 Poids propre des marches% x 22 / 22,00 1,87
8 Garde- corps / / 0,10
9 Enduit en platre 0,02 10,00 0,20

-charge permanente : G=7,01KN/m?
-Surcharge : Q=2,5KN/m?
Qui= (1,35G;+1,5Q1).1m =13,21KN/ml
Qser1= (G+Q).1m=9,51KN/ml
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b) Palier :
Tableau VI.5.Evaluation des charges et des surcharges Palier
=0 Désignation ep (m) | Densité (KN/m®) | Poids KN/m*
1 Poids propre du palier epx 25 0,12 25,00 03
2 Carrelage 0,02 20,00 0,40
3 Mortier de pose 0,02 0,20 0,40
4 Lit de sable 0,02 18,00 0,36
5 Enduit de platre 0,02 0,10 0,20
- charge permanente : G2=4,36KN/m?
- surcharge d'exploitation : Q,=2,5KN/m?
Qu2= (1,35 G,+1,5Q2).1m = 9,64KN/ml
Qser2= (G+Q).1m = 6,86 KM/ml
Schéma statigue
qz e 8z
L¢L¢L¢l¢l¢1i¢“‘lr'¢‘lr1f"1!l'1!l'1!'1l"l!'1l"ll'1 l!F!F!F¢Ll¢l¢1¢¢L¢lL!F
AL B
1.40m

2.20m 2.40m

Figure 1VV.7.Schéma statique des charges et surcharges (paillasse, palier)

3.5.Calcul du moment maximal en travee a L.E.L.U:

ZF/y:OS Ra+Rg= 66,408 KN
2,2

> M/B=0=> [6R, -(9,64x 2,2(7+3,8j |- (13,21 2,4)[2—;1+1,4j -(9,64+1,4)7

Ra=32,63 KN et Rg=33,78 KN
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Chapitre 1V : Calcul des éléments non structuraux

Distance Schéma statique Effort tranchant (T) Moment fléchissant (M)
M M(x)=32,63.x- 4,82.x*
T(x)=-9,64x+23,63
¢ M (0)=0
0< x<2,2m N l X=0=T(x)= 23,63 KN
< / M (2,2)=48,45 KN.m
RA X X=2,2=T(x)=11,42 KN (2.2)
M(x)=-6,605.x° +40,48x -
T(x)=-13,21.x+40,48 8,69
q2 M
22<x<hfm | YYPPEIyyy ¢ T0O=0= X=3.064m | x=22= M=48,45 KN.m
o t. i A | ] %722 = T(x)=1142 KN | x=3 06— M=5338KN.m
: x=4,6 = T=-2029KN | x=4 6= M=37,81KN.m
M M(x)=33,78.x-4,82.x°
- 1 T(x)=9,64x-33,78
3 : M (0)=0
0<x<1,4m T ! X=0=T(x)=-33,78 KN
M (1,4)=37,84 KN.m
< X >Ry | X=1,4=T(x)=-20,28KN (L.4)
E.LU:

Donc: Mxmax=53,38 KN.m
D’ou : M1 =0,85.53,38=45,37 KN.m
Ma= 0,40.53,38=21,35 KN.m

3.6.Calcul du moment maximal en travée a L.E.L.S :

Y Fly=0= Ra+tRp= 47,52 KN

Ra=23,34 KN et Rg=24,18 KN
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Effort tranchant (T)

Moment fléchissant (M)

T(x)=-6,86x+23,34
X=0=>T(x)= 23,34 KN
X=(2,2) = T(x)=8,27 KN

M(x)=23,34.x-3,43.X2
M (0)=0
M (2,2)=34,75 KN.m

T(x)=-9,51.x+29,17
T(X)=0= X=3,064 m
x=2,2 = T(x)=8,25 KN
x=4,6 => T=-14,58 KN

M(X)=-4,77 x° +29,17x -
6,49

X=2,2= M=34,67 KN.m
X=3,06= M=38,25KN.m
X=4,6=> M=27,07 KN.m

T(x)=-6,86x+24,18
X=0=>T(x)= -24,18 KN
X=2,2=T(X)= -14,58
KN

M(x)=24,18.x-3,43.x>
M (0)=0
M (1,4)=27,03 KN.m

Distance Schema statique
M
/
0< X<2,2m N l
/
RA & X
q2 Q1 Vi
2,2< x<4,6m ¢ YYYYYYYY
= %
T .
M
5 17
0< x<1,4m K l l l l
< i =X RB
E.LS:

Donc: Mxmax=38,25 KN.m
D’ou : Mteer =0,85.38,25=32,51 KN.m
Mager = 0,40.38,25=15,30 KN.m
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3.7.Ferraillage:

Tableau VI.6.Ferraillage d'un escalier.

Caractéristique | htravee=12cm _ Dtravee=0,9.h=10,8cm
= = =348M ’ ’
happui:15cm b=100cm | Fe=400 s 348 pa Dappui:0,9.h213,5cm
/ M(KN.m) t B Acailcm?)/ml | Agaem)/iml | Ai=Aadld | Ar adoptee
_ﬁlofm:lz 4T12/ml
Travée 45,37 0,27 0,83 14,54 ol 4,02 =4,52cm?
St=10cm "
St=25cm
5T12/ml 4T10/ml
Appuis 21,35 0,08 0,95 4,78 =5,65cm? 1,41 | =236cm?
St=20cm St=25cm
Tableau VI.7.Vérifications d'un escalier.
Condition Vérification
En travée A=16,08cm’
Condition de non fragilité o _ 2 A>Anin
Anin=0,23b.d.fis/Fe=1,23cm Veérifice
T 25,40
Justification visa visde | 7= =-—-—>-—-x10=0,23Mpa 1, <7,
I'effort tranchant b.c_i 100x10.8 Vérifiée
T, =min (0,13fcs,5Mpa)=3,25Mpa
Ao 115 (Vu + Ma)
Vérification au niveau des e 08 A:3,93cm§
-3
appuis A> 2 (2360x10% + 244107y 3 470me A>3,47¢m
400 0,9x0,108 Vérifiee
A>3,47cm?

1) Vérification des contraintes a I'E.L.S:

En travée :

Mtser=32,51 KN.m ; As=16,08 cm2/ml

Position de I'axe neutre:

by?

5 —-15x As(d-y)=0

50y2 +241,2y —2604,96=0=>y=5,19cm
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Détermination du moment d'inertie:

3

| =%+15As(d—y)z —~12251,01cm*

3
6y, = Mar 32107 191377 Mpa
! 12251,01

0 5o = 0,6xfc,, =15Mpa
6,, =13,77Mpa< o s =15Mpa......Condition Vérifiée.
Sur appui:

Maser=15,30 KN.m, As=5,65 cmz/ml

Position de I'axe neutre:

2
%—15><As(d—y):0
50y + 84,75y —1744,12 =0 =y = 4,01cm

Détermination du moment d'inertie :

3

l =%+15As(d—y)2 —9781,96cm4

3
o, =M o 153007 ) 01 6 27Mpa
| 9781,96

6 b = 0,6xfc,, =15Mpa
6,, =6,27 Mpa< o »c =15Mpa......Condition \Vérifiée.

2) vérification de La fléche:

Tableau V1.8.vérification de La fleche

Condition Vérification
h/1> % 0,070>0,033 Condition vérifiée
Ad/b.d < 2/f, 0,014>0,010 Condition vérifiée

I1.Etude de La poutre paliére d’étage courant :

La poutre paliere est considérée comme semi encastrée sur les deux extrémités (poteaux).
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1) Dimensionnement:

Selon le BAEL91, le critére de rigidité est:

Lghg£:>4_503hg4_50:>h:35cm
15 10 15

0,3d <b<0,4d = 9,45<b <12,60 = b =30cm

e Vérification des conditions RPA99 (version 2003) :

b > 20cm 30>20..ccciiceannn., Condition Vérifiée.
<h>30cm = <{35>30....cc.cc....... Condition Vérifiée.
% <4 % =1,16<4....... Condition Vérifiée.

Charge supportée par la poutre:

Poids propre de la poutre: 0,3x0,35x25=2,62KN/m
La charge d’exploitation : Q =2,50KN/m

Réaction du palier sur la poutre : Rb=33,78KN/m

Poids du mur : 0,9x 0,15x 1,53 =2,06 KN/m

Ona: y=1,35x(2,62 +2,06)+33,78+1,5x2,5 =43,85 KN/m
g ser =2,62+2,50+2,06+24,18=31,36 KN/m

Calcul des sollicitations:

q, 1
Mo= UT =110,99KN.m

M=0,85.Mp=94,34 KN.m
M,=0,4.Mp=44,40 KN.m.

Le Ferraillage:
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Tableau VI1.9.L e Ferraillage de la poutre paliére.

Caracteéristique h =35cm b =30cm d=0,9h=315cm | os=348Mpa | Fe=400Mpa
/ M(KN-m) M B As (sz) Aadopté (sz)
10,65
En travée 94,34 0,22 0,87 9,89 soit
3T16+3T14
4,62
En appui 44,40 0,105 0,94 4,30 soit 3T14
3 T14 filantes
® ¢ O
=
A Eirier @ 8
o Cad OB
s

‘ ‘ ‘ 3 T14 filantes

b=30cm 3 T1e6 filantes

POUTRE PALIERE
2}(3T12fL= 370 4] asp =10em
i
2 %
5  7x10 |, esp=20cm 10 p,
L 495 95 |
A A
) 265 ]

Figure : 1V -8 .Ferraillage de la poutre paliére
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4 .Vérifications:

4.1.Condition de non fragilité:

Anmin>0,23b.d.fg /fe=1,14cm?
En travée: 9,89>1,14cm?
En appuis: 4,52 >1,14cm?

4.2 Vérification de la contrainte de compression du béton:

Qser= 31,36KN/m

2
Meer= Q8I =79,38KN.m

M.=0,85. 79,38 =67,47 KN.m
M,=0,4. 79,38 =31,75 KN.m

En travée:

Position de I'axe neutre:  As=10,65cm? ; d=31,5¢cm

2
%—15>< As(d —y) =0

15y +159,75y —5032,12 =0 = y = 8,56cm

Détermination du moment d'inertie:

3

| = % +15As(d— y)? = 90339,63cm*

3
o, = Mg, Xy = ng,% =6,39Mpa
| 90339,63

6 e =0,6xfc,, =15Mpa
6,. =6,39Mpa< 6 »c =15Mpa.........Condition Vérifiée.
Les armatures calculées a I'E.L.U conviennent

Sur appui:
As=4,62cm? = y=9,88 cm
1=41335,67 cm*
M vy 31,75x10°

_ ser
G b -

¢ | Y 41335,67

x9,88=7,58 Mpa

6 be =0,6xfc,, =15Mpa

G, = 7,58Mpa< 6 »c =15Mpa......... Condition Vérifiée.
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1) Contrainte de cisaillement:

Tu
T, =
b.d
T= % =70,56KN
~ 70,56x10°°

T, = =0,74Mpa
0,30x0,315

T, =min{0,13f ,,,5Mpa} = 3,25Mpa
1, =0,74Mpa<7, =3,25Mpa............ Condition Vérifiée.
I’ y’a pas risque de cisaillement

4.3.Armatures transversales At:

Diamétre des armatures At:

@< min{l,B,QL =min{10,30,14}
35'10

On prend @=8mm

Espacement S;:

St< min{0,9d.40cm} = min{28,35;40}cm
D'aprés le R.P.A 99 (version 2003)
Zone nodale St< min{15cm, 109, }
Zone courante St<15@, .

Ancrage des armatures tendues:

1, =0,6.y* f; =0,6x1,5" x2,1=2,835Mpa

La longueur de scellement droit Is:

_@f,  14x400

| = —
* 4z, 4x2835

=49,38cm

On prévoit une courbe égale a :r=5,5@=7,7cm
L,=d —(c+%+ rj =315-(3+0,7+7,7) =20,10cm

_L,—-219r-L, 49,38-2,19x7,7-20,10

L= =6,64cm
1,87 1,87
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Calcul de la fleche:

Si les trois conditions sont vérifiées, il est inutile de vérifier la fléche.
Tableau V1.10.Calcul de la fleche

Condition Vérification
h,/L>1/16 35/445=0,078>0,0625 Condition vérifiée
h,/L>M, /10M s | 0,078>26,75/10.31,47=0,075 Condition Vérifiée
A/bd <4,2f, 9,89/30.31,5=0,0103<0,0105 Condition Vérifiée

Donc il est inutile de calculer la fléche.
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T1o e=30cm

Ti2 e=20cm 3 3Tz
+ 4+ 5 T

E'l 'l ' 4 'l ] = 'IH

L] 'I| ‘ L] [3 E] ‘
o0 T2 e=300m / g
15 13 140 o L
Tde=20cm 6o

50
360 Tz e=15cm
30 L=430
T3 e=30cm
Tz ecoem 190 :

W\. y

Figure : IV -9 .Ferraillage d'un escalier
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1VV-5.L"'ascenseur:

1\VV-5.1. Introduction:

Un ascenseur est un appareil mécanique congu pour le but d’assurer une circulation
verticale plus aisée que I’utilisation des escaliers, il est exigé pour les batis ayant une hauteur
au-dela de cing étages.

Son implantation est généralement faite coté-a-coté avec les escaliers en une seule
entité ce qui rend le dégagement vers les différents niveaux plus praticable.

L’ascenseur est constitué de deux entités distinctes ; la premiere sert a une cabine
métallique qui se déplace suivant des glissiéres verticales sur le long de ’immeuble ; dans
laquelle les personnes et les charges sont déplacées, la deuxieme entité est un contrepoids
ayant le role de compenser le poids de la cabine et cela pour qu’un systtme mécanique
(électrique ou vérin hydraulique) ne fournira que I’effort nécessaire pour lever les surcharges

1\VV-5.2. Etude de I'ascenseur :

On a opté pour l'utilisation d'un ascenseur de taille moyenne de dimensions suivantes:

Le contre poids

Figure : 1V.11.Vue en plan de I'ascenseur

— Une largeur de la cabine : 1,4 m

— Une langueur de la cabine: 2,10 m

— Une hauteur de cabine de: 2,2 m

— Une largeur libre de passage de : 1,2m

— Une hauteur libre de passage de : 2,0m

— Une hauteur de course de : 28,05 m

— Une surface latérale S=(2x1,4+2,10)x2,2=12,32 m?

— Epaisseur de la dalle qui supporte I’ascenseur :H=16cm
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Avyant ainsi les caractéristigues suivantes:

— Cabine et contre poids aux extrémités d'un cable en acier porté dans les gorges d'une
poulie lié a un levier électrique.
— Pm «poids mort » : Le poids de la cabine, étrier, accessoire, cables.

— Q: surcharges dans la cabine

— Pp: Le poids de contrepoids tel que Pp = Pm+%

— Une charge nominale de 675 kg pour 9 personnes avec une surface utile de la cabine de
1,96 m2. D’aprés la norme (NFP82-201), dimensionnés selon le (NFP82-22).
a) Tableau 1V-11 Le poids mort :

Poids de la cabines=(2x1.40+2.10)2.20=12,32 m? M1=11.5x12.32x1,4=198,35 kg
Poids de plancher s=1,1x2,1 = 2,94 m? M2=110x2,94 = 323,4 kg
Poids de toit M3=20X2,94= 58,8 kg

Poids de I'arcade M4=60+(80x1.4)=172kg

Poids de parachute M5=40kg

Poids des accessoires M6=80kg

Poids de poulies de mauflage M7=2x30=60kg

Poids de la porte de cabine M8=80+(2,4x25)=140 kg

i=8
— Le poids mort total est : P, = ZMi =1072,55kg

i=1

— Lecontre poids : P, =P, +% :1072,55+6—;5 =1410,05kg

b) Calcul de la charge de rupture :

Selon le (NFP-82-202), la valeur minimale du coefficient de sécurité Cs est de 10. on

prend Pour notre cas Cs=12.a titre créance.

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

gue soit le nombre des tirons , Prenons %: 45et D =550mm =d =12,22 mm

Ona :C;=CsxM ——— (1)
Avec :
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Cs: coefficient de sécurité du céble.
C;: quotient de la charge de la rupture nominale de la nappe du cable.

M : charge statiqgue nominale portée par la nappe.

M=Q +P+Mg )|
dont : My : Poids du cable.
On neglige My devant (Q+Pn) (Mg<<Q+Py) =M=Q+P=675+1072,55=1747,55 kg
onauradonc: Cr =Csx M = Cs.(Q+P)=12(675+1072,55)=20970,60 kg
Celle-ci est la charge de rupture effective, elle doit étre devisee par le coefficient de cablage
«0,85»:

= Cr=24671,29 kg

La charge de rupture pour « n » cable est donc : Cr =Cr(1 cable) x m x n
Avec
m : type de mouflage (2brins, 3brins,.....)
n : nombre des céble
pour un cable de d=12,22mm et m=2 on a : Cr(1 cable)=8152kg

n = Cr/(Cr(1 cable)x m) = 24671,29 /8152x2= 1.51
soit n=2 cébles.

Vu qu'on est sensé de compenser les efforts de tension des cable; Le nombre de cable

doit &tre un nombre pair .

c) Le poids des cables (Mq):

Mg=mxnx|

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

L :Longueur du cable L =27,54 m

n : nombre des cables n =2

Mg=m x n x | =0,515x2x27,54=28,36 kg
(2)=M=Q+Pm+ Mg= 675+1072,55 +28,36=1775,91 kg
Vérifications de Cr :

Cr=CsxM=C = ﬂ = M =1389>12.....cccceee vérifiée

M 177591

Calcul de la charger permanente total G :

G=Pm+ Pp+ P i+ Mg
Le poids de (treuil+le moteur) : P it =1200kg
La charge permanente totale : G=1072,55+1410,05+1200+28,36 =3710,96 kg

Les surcharges : Q=675kg ; Q.=1,35G +1,5Q =6022,29 kg
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1VV-5.3. Vérification de dalle au poinconnement :

Cette Vérification est incontournable car I'appui du moteur (supposé appuyé sur 04
points ) applique une force concentrée sur la dalle de 1’ascenseur ce qui engendre un risque
de poingonnement .

La charge totale ultime : q,= 6022,29 kg
Chaque appui regoit le ; de cette charge q,

soit : go la charge appliquée sur chaque appui , alors:
g 602229

Qo = 4
Selon le BAEL 91 : la condition de non poingonnement a Vérifier est definie tel que :

fGES

¥y

=1505,57Kg

qp = 0,045, u. . hy.

Avec :

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

ho : Epaisseur totale de la dalle.

Uc : Périmétre du contour au niveau du feuillet moyen.

La charge concentrée g est appliquée sur un carré de (10x10) cm?
e =2(U+V); hy = 16cm

U=a+ hy =(10+16) = 26cm

V=b+ hg =(10 + 16) = 26cm

e =2(26 +26) = 104cm

= 10
1,5

25
= 0,045 x 104 x 16 x = 12480 > gy =1505,57kg

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

1V-5.4.Evaluation des moments dus aux charges concentrées :

1 2 3 4
Vi V2 V3 V4
- - + =
+—r 4+—> e
U Uz Us u
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1\V-5.5.Distances des rectangles :

— Rectangle 1
u= 158cm
{1:' = 122cm
— Rectangle 2
u= 40cm S
{1:' = 122cm 1
— Rectangle 3
u= 158cm
{ii' = 70cm 0.264— A—0.26
— Rectangle 4 200
= 40cm
{1:' = 70cm

1VV-5.6 Les moments suivant les deux directions :
M, = (M, +vM,)P

M, =(M, +vM,)P
Avecv : coefficient de Poisson.
ALELU (v=0)
M, =M,P
M, = M,P
P=P'S
La charge surfacique appliquée sur le rectangle A (26x26)cm? est :

p' = o _ 1505,57

= = = 2227174k 2
wv 0,26 X026 T 4kg/m
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Les résultats des moments isostatiques des rectangles 1,2,3 ,4 sont résumés dans le

Rectangle | u v M M, Surface || P’ P=P'S My My
L,o|lL, sm) || Kgm) | Ko) | (Kg.m) || (Kg.m)
1 0,87 || 0,55 || 0,107 || 0,069 || 1,92 22271,74 || 42761,74 || 4575,50 || 2950,56
2 0,22 || 0,551 0,148 || 0,078 || 0,48 22271,74 || 10960,43 || 1582,18 || 833,85
3 0,87 |/ 0,31 0,223 || 0,093 || 1,106 22271,74 || 24632,54 || 3029,80 || 2290,82
4 0,22 10,31 0,274 || 0,122 | 0,28 22271,74 || 6236,08 1085,07 || 760,80

Tableau 1V.12 Ci-dessus : Lx=1,80 m; Ly=2.20m

IV.5.6 Les moments dus aux charges concentrées :

M,=M,—-M,—M_;+ M, =1048,59kg.m
M;.'I = M_-,rl - MJ.:. - M'}_E - M:.-.; =586,69 kg.m

1V.5.7.Moments dus aux charges réparties (poids propre de la dalle):

a) Chargement
Lx =1,8m
Ly=2,20m
h,=16cm

- Poids propre :G = 0,16 x 2500 = 400 Kg/m
- Charges d’exploitation : Q = 100 Kg/m

Charge ultime : g, =1,35G +1,5Q =690 Kg/m
b) Sollicitations :
l 1,8

X

o =— =

I, 22

{Mx’.-‘ = P-’r‘?u-i;x
My, =pu,. M,

_ u, =0,0539 {Mﬂ =120,49 kg.m
a=082= {ﬂ =0,6313 ~ | M,, =76,07kg.m

104

=(,82>> 0,4 = La dalle travaille suivant les deux sens




Chapitre 1V : Calcul des éléments non structuraux

¢) Les moments appliqués a la dalle:

Mﬂx

My, = M, + M,, =586,69+76,07 = 662,76 kg.m

1VV.5.8.Moments retenus:

a- En travée:

M. =075M,, =87681kg.m
M., = 0,75.M,, = 497,07kg.m

b- Sur appuis:

Mg, = M,, =05 M, = 584,54kg.m

= M,, + M, =1048,59+ 120,49 =1169,08kg.m

0,5Mox

L

075Myy

IVV-5.9.Calcul du ferraillage de la dalle:

Le ferraillage se fait sur une bande de (1m) de largeur

Données :

- Largeur de la poutre : b=100 cm

- Hauteur de la section : h=16 cm

— Contrainte des aciers utilisés : fe = 400Mpa, &, = 348Mpa

- Contrainte du béton a 28jours : f.,s = 25Mpa, f,. = 14,17Mpa

— Contrainte limite de traction du béton: f.;; = 2,1Mpa

- Fissuration peu préjudiciable

a)En travée :

Sens Iy:

Le moment ultime : M« = 8768,1 N.m

Le moment réduit

— ”tx
u

8768,1

T bdidy.

tableau
pu =0,029—— = 0,985

100.14.4°.14.17
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La section d'acier (As,):

M, 8768,1
As. = X - L — lf?? f‘ﬁ‘l: ml
“ PB.d.6, 0985.14,4.348 /
Sens Ly:
Le moment ultime : My = 4970,7 N.m
Ty - 29707  _ 016 < pu, =0392— A=0

Le moment réduit ¥ ~ 2. 8y  100.14.4°.14.17

tableau

u=0016——fF =099

La section d'acier (Asy):

e M. 4970,7

= = = 1,00 em?/ml
vy = Ba.6. 09918434  00em/m

Sur appui:
Le moment ultime :

Mg, =M, =05.M, = 58454 N.m
M 5845,4

Gx

— — = — < — —}‘i‘zn
H= b dis,, 100, (1849).1417 019 =#1=0392

tabeau
p=0,392 — g =099

La section d'acier (Asy):

_ M., _ 58454
B.d.5, 099.14,4.348

Aa = 1,17 em?/ml

IVV.5.10.Section minimale des armatures:
Puisque hp=16 cm (12 cm< hp<30 cm)
On peut appliquer la formule suivante:
Sens ly:
Ay,.. =8.hy =8.0,16 = 1,28cm?*/ml
{ At, = 1,77/ml < Ay, = 1,282 At, = Ay, = 177 cm* /ml
Aa, = 1,17/ml < Ay, = 1,28~ 4a, = Ay,,,, = 1,28 cm® /ml
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Sens Ix:

3 3-0,82 .
rqu:n = AV pin (T) =1F??(T] =1,09 ecm~/ml

{jtx =1,00em* /ml < Ax,,;, =1,09 - At, = Ax,,;,, =1,09 cm?/ml
a, = 1,17em* /ml < Ax,,;,, =1,09 = Aa, = Ax,;, =1,17cm* /ml

1VV.5.11.Choix des aciers:
Le diametre : h, = 16cm = 160mm

Oné:@i%ﬁﬁli 1 G,

a)En travée:

Sens Lx:
Aty =1,77 cm?/ml B
St,< min (2ho 25 cm) —— g’tfl_ozpf_;rgw—l 3,93 cm?/ml
Sty <25 cm X =

Sens Ly:
Aty=1,00 cm?/ml B ,
St,< min (4hy 33 cm) ——» g’tl'l_o gsrr;n; 3,93 cm?/ml
St, <25cm y =

b)Sur appuis (chapeaux):

Aa=1,77 cm3/ml

St <25 cm . [ 5T10 =3,93 cm?/ml

St=25cm

IVV.5.12.Nécessité de disposer des armatures transversales

On note toutefois les critéres suivants :

1. La dalle est bétonnée sans reprise
2. T, =T,
Avec

Ty = M: et Eu = 1'}:9 X min(ﬂ’jj f";zs‘-' EMPI:I]
Vumr = {Vx + VL ; SEML"‘

Vieor = {V,, +V, ; SensL,,
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On calcule Vx et Vy:( efforts tranchants dus aux charges reparties):

1.8 1
V, =6022,25X - X —g5,= 384,01 N= 3,84 KN

1,80
V, = 6022,25 X e =3613,37N =3,61 KN
V>,
On calcule V, et V, (efforts tranchants dus aux charges localisées):

v = 4o _  1505,57
Y 2u+v 2X264%

= 19,30 KN

(V, =i<;_; V). e 130557 _ 1930KN
“ 3.u “ 3.26

(u=v=26cm) =V, =V, = 1930 KN

o L'effort total Vie: :

_ Sens b: Veor = Vi + V, = 3,84+19,30 =23,14KN
~ Sensly: Vier = Vy +V, =361 +19,30 = 22,91KN
Donc : Veor = max(vmt:c ;Vm;}-) = 23,14 KN

Ve 23,14x10°

T, = =
“ b.d 1000 x 144

= 0,160 Mpa

h, = 16ecm

10x 0,16
T<T, = Tmin(ﬂ,lﬁ;m; SMpa) =1,73

donc :1<71T, ——— condition vérifie

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.
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1VV-5.13. Les vérifications a L’E.L.S :
8.10.1.Calcul des sollicitations a L’E.L.S :
Charge localisée:

Mg, = (M; + sz]Ps’

g

Mﬂ‘y = [ME—I_ vMI]'Ps’

ar

Avec v=02(E.L.5)

e P

Fser = qsar*s - :":1" -3
Pa 8y .

Qoer = . P,.., = (G+Q).— =1096,49kg
u.v 4

Donc:q,,, = ==~ =16220,26 kg/m’

P, =16220,26 x5

far

Les résultats des moments isostatiques des rectangles 1,2,3, 4 sont résumés dans
LE Tableau 1V.13 Ci-dessus

Rectangle || U/Lx || VILy M; M, S'(m?) P’er=Cser.S' Mox(kg.m) Moy (Kg.m)
1 0,87 |/ 0,55 || 0,107 || 0,069 || 1,92 31142,89 3762,06 1815,31
2 0,22 || 0,55 | 0,148 || 0,078 || 0,48 7785,72 1273,74 837,74

3 0,87 || 0,31 | 0,123 || 0,093 || 1,106 || 17939,60 2540,24 2109,96
4 0,22 || 0,31 | 0,174 || 0,222 || 0,28 4541,67 901,06 712,13

5.13.2.Moment di aux charges localisées :

Moxe = Moxq - Moz - Mogy + Mgy, =849,14 kg.m
My, = Mgy - Mg,o - My, 3 + My, ,=580,01 kg.m
5.13.3.Moment dU aux charges reparties (Poids propre)

Chargement
L.=1,80etL,=2720et
G=0,16 x 2500 =400 kg /m? ;
Q=100 kg/m?

Qser =100+400=500 Kg /m?
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5.13.4.Moment di aux charges réparties (E.L.S):

a=:i20 ,90= 0,4 —la dalle travaille dans les deux sens
¥

0=0,90 ; E.L.S
{jx = (0,0607
y = 0,7381
Donc

Myey = My Qopr 17, =0,0607 x500 x 2,2° =98,33 kg/m

Mgy, = p,. My,,.=0,7381 x 98,33 = 72,58 kg/m

5.13.4.Les moments appliqués au centre de rectangle d'impact du rectangle:
M, =M, +M,, =849,14+98,33 =947,47 kg.m

My, = My, + M,,, =580,01+72,58 =652,59 kg.m

a). Les moments retenus:

En travee :
M., = 075M,, = 0,75 X 947,47 =710,60 kg.m
M., = 0,75M,, = 0,75 X652,59=489,44 kg.m
sur appuis :
M., =M, =05M, =473,88kg.m

b)Vérification des contraintes dans le béton :
Suivant Ly:

En travée :

-
=

M. =7106,0 NNm ;A, =393 T aZo0
: ml
a)Position de I’axe neutre (y) :
Y= by?/24+nd.(y—d)=0
On a }15=IJ setn = 15
D’ou
50y? +59,89y — 862,41=0
Donc : y=5,30 cm
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b)Calcul du moment d’inertie:

| =by?/3+15 4.(d—y )2

I = 100x53%/3 + 15x3,93 (14,4-5.30)°

I =9844,21 em*
c)La contrainte dans le béton o, :
gbc = KF = {MSEI?'f I]F

7106
=—x530=382M
%e = 984421 i
La contrainte admissible du béton oy, :
8,. = 0.6f.,; = 15Mpa

Alors :

8,. =3,82 Mpa < §,_ = 15 Mpa

Donc les armatures calculées a I'E.L.U, ca nous convient.
Sur appuis :

M_,, =234090N.m; A, =393cm’/ml ,LA=0
Position de I’axe neutre (y) :

Y=5,30 cm

a)Moment d’inertie (I):

I =984421cm*

b)La contrainte dans le béton oy :
gbc = K'}F = {Mﬂppffj.}?

4738,8

=|— . =2!55
Ose (9344,21 5’33) Mpa

La contrainte admissible du béton o, :
8,. = 0.6f.,, =15 Mpa
Alors

8,. =2,55 Mpa < &, = 15 Mpa

Donc les armatures calculées a I'E.L.U sont convenables.
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Chapitre 1V : Calcul des éléments non structuraux

Suivant Ly :

En travée :

Mt, =4894,AN.m; A, =3,93cm® /ml ;A=0

a) Position de I’axe neutre (y) :
Y=by2/2+nd;(y —d) =0
Onad.=0 :etn=15
Donc: y=5,30cm
b) Calcul du moment d’inertie:
| =by3/3+15 A, (d -y )?
1 =100x5,303/ 3 + 15x 3,14(13,5- 3,34)2
1 =9844,21 cm*
c) La contrainte dans le béton oy, :
Ope =K.y = (M, /T).y

5 = (4394,4

v = (ogazz 530 ) =263 Mpa

La contrainte admissible du béton o, :
G, = 0.6f .. =15 Mpa
Alors

Oy, =2,63Mpa < o, = 15 Mpa

Donc les armatures calculées a I'E.L.U sont convenables

5.14- Disposition du ferraillage :
5.14.1- Arrét des barres :

véréfie

La longueur de scellement L, est la longueur nécessaire pour assurer un ancrage correct,

Ona: f,400 etf,,, = 25 MPa,
L.= 409 =40 X 1,0 = 40 cm,

5.14.2- Cas des charges uniformes :

Arrét des armatures en travée et des chapeaux par moitié, les aciers traversant le contour sont

ancrés au-dela de celui-ci

5.14.3- Arrét des barres sur appuis :

1 M,
L, = max (L, ; E(u.a + —=) 1, )= max(40 cm; 38,61 cm)= 40cm

My,

L
L, = max (Ls ; ;1) = max (40cm ;20cm)= 40 cm

=
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5.14.4- Arrét des barres en travée dans les deux sens :
Les aciers armant a la flexion, la région centrale d’une dalle sont prolongés jusqu’aux appuis
araison d’un cas contraire, les autres armatures sont arrétées a une distance :

L. 180

—= —— =18cm

10 10 _
5.14.5.Armatures finales :

a)Suivant Ly : A;=3,93 cm?/ ml soit 5T10 /ml  avec S;=20 cm
As=3,93cm?2/ ml soit 5T10 /ml avec Si=20 cm

b)Suivant Ly : A;=3,93 cm?/ ml soit 5T10 /ml avec Si=20cm
A,=3,93 cm2/ ml soit 5T10 /ml avec Si=20cm

IV-5.15.Voile de la cage d’ascenseur :

D’aprés le RPA 99/2003, 1”épaisseur du voile doit étre e,, = 15 cm,

On adopte une epaisseur e, = 25 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 X25 = 2,5 cm® /ml

min

Le voile est ferraillé en deux nappes avec 4T10 / ml soit : Aagop=3,14 cm?/ ml
L’espacement : 5, = 25 ¢m
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Figure : IV-12.Ferraillage du voile et dalle d'ascense

L,=2,20 cm |

5T10 .~ som

Figure IV.13 : Ferraillage supérieur de la dalle de I’ascenseur

Ly=2,20 em ——— 5T10/ml

5T10/ml

L,=180m

Figure 1V.14 : Ferraillage inférieur de la dalle de I’ascenseur
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V.ETUDE SISMIQUE

V.1.Généralités sur les séismes :

Les tremblements de terre, sont trés fréquents: chaque année sur la terre, il se produit en
moyenne un million de séismes soit environ deux par minute. Certains sont violents et
peuvent avoir des conséquences dramatiques. Beaucoup sont bénins et seulement percu
par des appareils d’enregistrement trés perfectionnés. Tous sont des manifestations brutales
de l’activité du globe.

Un tremblement de terre est caractérisé par des secousses plus ou moins violentes dont
la durée ne dépasse pas quelques secondes ou quelques minutes. Les secousses violentes
peuvent avoir pour conseéquence non seulement la destruction ; mais aussi la déformation
de voie de chemins de fer, I’apparition de fractures de sol...en quelques secondes des
paysages peuvent étre modifiés.

Lorsque les secousses se produisent sous la mer le long des cotes, elles propagent dans
I’eau et provoquent des raz de marée. Les vagues peuvent atteindre une hauteur de
plusieurs dizaines de métres.

Tous les seismes ont pour origine une rupture brutale de roches se produisant dans un
endroit situé entre 01 et 700 Km de profondeur appelé foyer du séisme (donc assez
superficiellement par rapport au rayon de la terre). La rupture brutale donne naissance a
des vibrations, autrement dit, & des ondes sismiques, celles-ci se propagent sous forme de
spheére concentriques comparables aux rides qui naissent a la surface de I’eau de la terre est
d’autant plus court que la distance parcourue est plus petite.

On peut mesurer I’intensité d’un séisme en évaluant les dégats causés aux habitations
humaines. L’échelle la plus récente dite M.S.K comporté 12 degrés.

Il est difficile de les prévoir mais on peut diminuer les risques humains en évitant de
construire dans les régions réputées dangereuses. Des régles de construction ont été mises
au point, préconisant I’usage de matériaux dotés d’une certaine élasticité : béton armé et
acier.

Cependant ces normes antisismiques ne sont pas adoptées partout (souvent pour des
raisons économiques), d’ou les récents séismes meurtriers, comme celui de boumerdes le

21 mai 2003.
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V.2.Introduction :

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

Cacluls Sismigue:

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:

o Analyse statigue équivalente: pour les batiments réguliers et

moyennement réguliers, on peut simplifier les calculs en ne considérant que
le premier mode de la structure (mode fondamental). Le calcul statique a
pour but de se substituer au calcul dynamique plus compliqué en ne
s’intéressant qu’a produire des effets identiques.

o Analyse modale spectrale : peut étre utilisée dans tous les cas, et en

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

structure.

V.3.Méthode de calcul :

Pour I'évaluation des forces sismiques, on utilise le logiciel <ETABS 9.6.0» qui contient
différentes méthodes de calcul sismique (Response Spectrum Function; Time History
Function...)

Pour notre cas, on a choisie « Response Spectrum Function» qui est basée sur la
méthode dynamique modale spectrale qui prend en compte la réponse de la structure
suivant les modes déterminés en ce basant sur les hypothéses suivantes:

-Masse supposée concentrée au niveau des nceuds principaux (noeud maitre).
- Seul les déplacements horizontaux sont pris en compte.

-Les planchers et les fondations sont considérés rigides dans leur plan.
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-Le nombre de mode a prendre en compte est tel que la somme des ccefficients de

participation modale soit au moins égale a 90%.

V.4.Evaluation des efforts sismiques :

Pour la ditemination de la fonction du spectre de réponse on utilise le programme «

spectre» qui permet de donner donnent les valeurs du spectre de réponse en fonction des

périodes.

L'action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant :

1,25{1+1(2,5779—1ﬂ si 0<T<T,
T, R
Q :
2,51(1,25A si T,<T<T2
S, R
g QYT,)?
2'577(1’25A)(Ej(?2j si T,<T<3,0sec
%03\
2,57(1,25A T (ij (gj si T>3,0sec
30) \T) (R

Avec : % : Spectre de Réponse de calcul.
g

et:
A : Coefficient d'accélération de zone.

n : Facteur de correction d'amortissement (quant I'amortissement est différent de 5%)
n=A712+&)>07

& : Pourcentage d'amortissement critique

Q : Facteur de qualité.

T, T, : Périodes caractéristiques associées a la catégorie du site.

-Sol meuble = site 3 donc T; = 0,15 sec et T, = 0,5 sec.

D'apres le R.P.A 99 (version 2003), on a :

-Zone sismique |

} = (A =0,10)

-Groupe d'usage 2

‘= 6% {Portique en béton armé.
= 0-
-Remplissage léger.

117



Chapitre V : Etude sismique

n=+7/(2+6)=09354>0,7
R : Coefficient de comportement de la structure.
-Mixte portique/ Voiles : R =5

-Pour avoir la valeur de Pq tout dépend des six critéres de Q.

Criteres :
1-Conditions minimales sur les files de contreventement.
2-Redondance en plan.
3-Régularité en élévation.
4-Régularité en plan
5-Controle de qualité de matériaux.
6-Contrdle de qualité de I'exécution.
Q = 1+XPq = 1+ (0,05+0,00+0,05+0,00+0,00+0,10) = 1,20.

V.5.Calcul des masses de la structure :

La valeur w a prendre en compte est égale a la somme des poids wi calculés a chaque

niveau i de la structure
W=Y) wi avec wi =Gi+ Pi

Gi: Poids du aux charges permanente et a celle des équipements fixés éventuelles
solidaires de la structure.

Pi : Charge d’exploitation.

B : Ceefficient de ponderation fonction de la nature et de la durée de la charge

d’exploitation

Pour notre projet 5=0,2
V.5.1.Détermination des poids (W1t) de la structure :

Prenons comme exemple :
Le niveau RDC:

La surface du plancher : S=569.46 mz.
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Poids de :

- Plancher ... G x S = 0,504x569.46= 287.00t.
- PoteauX ......cccocoiiiiiinne nx b xhxy,x ht=56x(0,45)x(0,45)x2,5x3,57 = 101.20 t.
- poutre principale ............ bxhxy, XZ L= 0,30x0,40x2,5x170.52 =51.15t.
- poutre secondaire.................. bxhxy, XZ L = 0,3x0, 35x2, 5x135.3=35.51 t.
- les murs extérieurs..................0,8.GmxhtXZ L=0,8x0, 262x102,3x3,57= 76.54 t.
- les murs intérieurs .................. O,8.Gmxhtxz L=0,8x0,120x67,3x3,57= 23.06 t.
- lesmurs Voile......ccococooeeeeeceeeenn, epxhixy, X)L :0,25x3,57x2, 5x12.3=27.44 t.
= 1ES ESCALIETS «un e, p = GxS =0,735x9,80 =7.20t.
- Lacrotere ... p=GxS=0,171x49.3 =8.43 1.

G=617.84t
La Surcharge :635.58t (fichier etabs )

p=Q x St (St : la surface totale du plancher)

p=0,15 (569.46) +0,25(9,84)=87.88 t

Le Poids :
Wt=G+ P =617.84 + 0,2x 87.88
W1t=635.41t
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Wy=457.72t
W;g=445.93t
W7=445.93t
We=456.11t
W;5=468.05t
W,=468.05t
W3=487.43 t
W,=535.13 1

W;=635.38 t

Figure V.1.poids de chaque niveau(fichier etabs)

V.5.2.Définition des masses:

On définit chaque masse ou moment d'inertie massique affectée aux nceuds de chaque

niveau (\Voir tableau V-1 ci-apres).
N\ M
D’ou: I, =§(ng +1,4)

Im : inertie massique (t.m?)

M:masse sismique qui égale au rapport W/g
W, le poids de chaque niveau i.

g : l'accélération de pesanteur 9,81.

S : surface du plancher.

Ixg : inertie du plancher suivant I'axe X.

lyg : inertie du plancher suivant I'axe Y.
XG = Xg+o,05LmaX
YG = yg+o,05LmaX
XgetYg: coordonnées de I'excentricité fictive de 5% de la longueur max.

Xg et Yg: coordonnées du centre de gravité.
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ds de chaque

i ffectée aux noceu

1€_massique _a

Tableau. V.1.Masse ou moment d'inert

niveau

¢L /Sy | SL1SY | LE9T | 16°8 120 A 8991 | TT'6 &4 T4)" 95688959 99'9t YA 147
e6'svy | GL9¢cy | LEIT | 168 120 ¢0 8991 | TT'6 &4 A)! §G°688959 Sv'av 90°96€8
€6°'Svy | GL9¢y | LEI9T | 168 120 ¢0 8G9T | TT'6 | ¥'CECITT | SS'6889S Sv'av 90°'96£8
TT°9Sy | GL9¢v | LEI9T | 168 120 ¢0 8G9T | TT6 &4 T4)" 95688959 619V 90°96E8
G089y | GL9¢cv | LEI9T | 168 120 ¢0 8G9T | TT6 &4 4] GG°688959 |WAVA 4 90°96£8
Ggo'gopy | SL'9¢v | LE9T | 168 120 ¢0 8G9T | TT6 &4 4] GG'6885S9 TL' LY 90'96€8
ey /gy | SL9¢v | LE9T | 168 120 ¢0 8G9T | TT6 &4 T4)" GG°688959 89'6Y% 90'96€8
gr'ges | ¥9'sey | LEOT | 168 120 ¢0 8G9T | TT6 &4 4] GG'6885S9 SS'vS L6°0€06
gegeg | ov'eog | L€9T | 168 120 A0 8G9T | TT6 | XAXA)) GG°68895 9.'%9 €8'T0¢8
omcl s |6 Mw_wu JMWO G | 6 | wwea | wwsk m_mw_‘w (u)wy
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V/.5.3.Calcul des coefficients de participation modale :

On doit vérifiée que : > i >90%

ne)

AVEC : i = . —
D W@ > W
K=1 K=1

Le logiciel ETABS peut déterminer directement les valeurs des ceefficients de

participation modale, les valeurs données sont :
W =5102.89T

Ol = 94.4681% >90 % ............ Condition Vérifiée.

a- Sens transversal:

20y = 92.7216%>90% ............... Condition Vérifiée

V/.6.Calcul de Peffort tranchant par la méthode statique équivalant :

AD.Q
R

D : facteur d'amplification dynamique moyen en fonction de la catégorie de site, du facteur

V= W

de correction d'amortissement (1)) et de la période fondamental de la structure.

2,51 Si 0<T<T,
T\
D= 2,577(?2] Si T,<T<3,0sec
% %
2,51 Tz (ﬂj Si T>3,0sec
3,0 T
W : le poids total de la structure :
A=0,10
=1.2
Ou: Q=120
R=5
W = 414343t Ti, T, : période caractéristique associée a la catégorie du site.

-Sol meuble = site 3 donc T, =0,15sec et T, = 0,5 sec.
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V.6.1.Estimation de la période fondamentale de la structure :

h, =28.05m
C, =0,05.

T=C,.h¥ oOu :{
Donc : T = 0,050.(28.05) ¥4 = 0,609 sec
0<T<3.

T, )" 05 \*
= D= 2,577(?2j - 2'5X0’9354(Tj - 2.05

_ A.II;).Q.W _0,10.2,05.1,20

On doit vérifier que la résultante des forces sismiques a la base «Vy» obtenue par

\Y x 4399.73=216.46t

combinaison des valeurs modales ne doit pas étre inférieur a 80% de la résultant des forces
sismiques déterminée par la méthode statique équivalente.

6.2.Sens longitudinal :

Vax = 220.41>80%V = 80%*216.46=173.17t ............. Condition Vérifiée.
V.6.3.Sens transversal :

Vay=197.11>80%Vs; = 80%.%216.46 = 173.17t................ Condition Vérifiée

V.7.Calcul des déplacements :

Sous I'action des forces horizontales ; la structure subira des déformations horizontales.
Pour éviter l'augmentation des contraintes dans les systemes de contreventement, les

déplacements doivent étre calculés pour chaque élément de contreventement, les

déplacements relatifs latéraux d'un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents ne

doivent pas dépasser 1,0% de I'hauteur de I'étage.

A=8y -1 < S avec 8 =R. 5,

R : coefficient de comportement ; R=5

0, - Déplacement du aux forces sismiques F; (y compris I'effort de torsion).

Les deux tableaux suivants resument les déplacements relatifs aux différents niveaux dans

les deux sens longitudinal et transversal.
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Tableau.V.2.les déplacements relatifs aux différents niveaux (Sens longitudinal).

Sens longitudinal
Niveaux 8ex (M) k=R .8ex A=y -8k

9 0.00138 0.0069 /

8 0.00132 0.0066 0.0003
7 0.00121 0.00605 0.00055
6 0.00106 0.0053 0.00075
° 0.00091 0.00455 0.00075
4 0.00072 0.0036 0.00095
3 0.00051 0.00255 0.00105
2 0.00031 0.00155 0.001
! 0.00014 0.0007 0.00085

Tableau.V.3.les déplacemets relatifs aux différents niveaux (Sens transversal).

Sens transversal
Niveaux Oek (M) Ok=R.8ek A=0k -Ok-1

09 0.0007 |  0.0035 /

08 0.00066 |  0.0033 0.0002
o7 0.0006 0.003 0.0003
06 000052 |  0.0026 0.0004
05 000044 |  0.0022 0.0004
04 000034 |  0.0017 0.0005
03 000023 | 0.00115 0.00055
02 0.00014|  0.0007 0.00045
01 0.00006 |  0.0003 0.0004

On remarque que tous les déplacements relatifs ne dépassent pas les 1,0% de la hauteur

d'étage 1,0% h.=0,2805 ; donc la condition est vérifiée.
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Ferraillage des portiques:

1. Ferraillage des poutres :
2) Méthode de calcul :

En général, les poutres sont sollicitées par un moment de flexion, un effort normal
Et un effort tranchant. Par conséquent le calcul doit se faire en flexion composée, mais 1’effort
Normal dans les poutres est tres faible donc on fait le calcul en flexion simple.

Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1% et du 2°™ genre
- Sollicitation du 1* genre : ~ Sp;=1,35G+1,5Q = Moment correspondant Mgy,

Sp,=0,8G + E.
- Sollicitation du 2°™ genre : = Moment correspondant Mgy,
SP,=G+Q =+ E.

> Si Mgp2/Mgp1<1,15 on détermine les armatures sous Sp;
> Si Mgp2/Mgp1>1,15 on détermine les armatures sous Spy.

Dans le calcul relatif au « ELU » on introduit des coefficients de sécurités (ys,7b)
Pour une situation accidentelle :( y =1 = o,=400 Mpa.

{ 7v=1,15 = o0,=18,48 Mpa
Pour une situation courante{ 7s=1,15 = o,=348Mpa.

yb=15 = 0,=14,17 Mpa
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3) Les armatures longitudinales :

Selon le R.P.A 99 (version 2003), on a :

- Section d’armature minimale : Apin=0,5% (bxh)

- Section d’armature maximale: Anax1=4% (bxh) (Zone courante)

Anmax2=6% (bxh) (Zone de recouvrement)

Les valeurs des moments max en appuis et en travées ainsi I’effort tranchant de 1% et 2°™

genre sont résumées dans les tableaux suivants :

Tableau VI.1. Moments max des Poutres principales

Etages Position Moments max (T.m) Rapport || Moments de

M1 M2 M2/M1 calcul (T.m)
06°™ Appuis 5.803 6.90 1.189 6.90
TERF?ASSE Travées 5.337 4.269 0,799 5.337
03°™ Appuis 6.928 9.874 1,425 9.874
oé‘me Travées 4.35 6.311 1,450 6.311
REtC Appuis 6.558 9.573 1,459 9.573
01702 | Trayges 4,501 9.00 1.999 9.00

Tableau VI1.2. Moments max des Chainages

Etages Position Moments max (T.m) Rapport | Moments de

M1 M2 M2/M1 calcul (T.m)
06" Appuis 2.724 5.628 2.066 5.628
TERF\?ASSE Travées 2.569 4.628 1.80 4.628
03" Appuis 2.097 4.858 2.31 4.858
oéme Travées 1.516 3.359 2.21 3.359
ReDtC Appuis 5.386 5.848 1.08 5.386
01702 | Travges 4.302 451 1.04 4.302
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V1.4 : Exemple de calcul (RDC + 1°" 2em ) :

1.1.1.Poutres principales intermédiaires (30x40) cm? :

Armatures longitudinales :

Calculons d’abord les sections min. et max. des aciers qui devraient conditionner la
section a adopter, on a:

Anin = 0,5%(bxh) = 0,5x30x40/100 = 6,00cm? (sur toute la section)

Anax1 = 4%(bxh) = 4x30x40/100 = 48cm?(zone courante)

Amax2 = 6% (bxh) = 6x30x40/100 = 72cm?(zone de recouvrement)

< En travée :

Mt
—P =1,999>1,15 donc le calcul se fait sous (Sp2)

tSPl

Données :

e Largeur de la poutre b=30cm.

e Hauteur de la section h=40cm.

e Hauteur utile des aciers tendus d=0.9xh=36 cm
e Fissuration peu préjudiciable

e Fbc=18,48Mpa

e 5,=400Mpa
4
U= Mt = 9.00.10 =0125<0,392 > A's=0
f,..d2b  30.(36)2.18,48
£ =0,980
g = fe = 400MPa
Vs
4
As Mt 9.00.10 _ 6.37 cm?

" pdo,  0980.36.400

% En appuis :
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a‘sp2
Ma

=1,459>1,15 donc le calcul se fait sous (Sp,)

spl

Données :

e Largeur de la poutre b = 30cm.

e Hauteur de la section h=40cm.

e Hauteur utile des aciers tendus d = 0.9xh; =36 cm
e Fissuration peu préjudiciable

e Fbc=14,17Mpa

e 0,=348Mpa
4
pe_Ma__ 953610° 4405 399, As=0
f_dzb  30.(36)2.1417
£ =045
o5 = fe = 348MPa
2
4
o Ma _ 953610° o

" pdo,  0945.36.348

1.1.2. Chainages intermédiaires (30x35) cm? :

Armature longitudinale :

Anmin =0,5%Db.h=0,5x30x35/100=5.25cm2 (sur toute la section)
Anmax1=4%D.h=4x30x35/100=42cm?(zone courante)
Anmax2=6% b.h=6x30x35/100=63cm?(zone de recouvrement)

< En travée :
(Sp2) = Mt =4.51T.m

t
P2 = 1.04< 1,15 donc le calcul se fait sous (Sp.)

spl
Données :
e Largeur de la poutre b = 30cm.

e Hauteur de la section h;= 35cm.
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e Hauteur utile des aciers tendus d = 0.9xh;=31,5 cm
e Fissuration non préjudiciable
e Fbc=14,17Mpa

e o= 348 Mpa
4
U= Mt = 4.302.10 =0,087<0,392 > A's=0
f,..d2b  35.(315)21417
£ =0,9635
o = fe = 348MPa
Vs
4
As Mt 4.302.10 _ 4.07cm?

" pdo, 09635315348
s Enappuis :

(Sp1) = Magp=5.386T.m
(Sp2) = Magp=5.848T.m

asp2

v =1,08 <1,15 donc le calcul se fait sous (Spy)
a

spl
Données :

e Largeur de la poutre b = 30cm.

e Hauteur de la section h=35cm.

e Hauteur utile des aciers tendus d = 0.9xh;=31,5 cm
e Fissuration non préjudiciable

e Fbc=14,17Mpa

e o= 348 Mpa

4

=M 53810 4169 03005 As=0

f,dzb  35(3L5)2.14,17
4 =0954
o, =€ _348MPa
2

4

po_Ma 5.386.10 15 o

" pdo, 0954315348

Les tableaux représentes ci apres regroupent I'ensemble des résultants des sollicitations de
calcul (Moments de calcul), les sections d'armatures correspondantes et les sections de

ferraillage adoptées pour I'ensemble des niveaux.
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Tableau VI1.3.Récapitulation du ferraillage des poutres principales :

L. Moments de ’ . i
Etages Position calcul (T.m) As(calculé) || AS(min) Choix As
06°™a | Travées 5.337 4.50 3T14 fil + 3T12 chap 6.98
03"™ | Appuis 9.874 8.79 . 3T14 fil + 3T14chap 9.24
a
05™e Travées 6.311 5.38 3T14 fil + 3T14 chap 9.24
RDC | Appuis 9.573 8.05 3T14 fil + 3T14 chap 9.24
et
6
01702™ | Travées 9.00 6.73 3T14 fil + 3T14 chap 9.24
Tableau .VI1.4. Récapitulation du ferraillage des chainages:
L. Moments de 3 . P
Etages Position calcul (T.m) As(calculé) || As(min) Choix As
. 5.25
06°™a [ Travées 4.628 4.41 3T12 fil + 3T12 chapeau | 6.78
03" Appuis 4.858 4.65 3T12 fil + 3T12 chapeau | 6.78
a 5.25
o5™e Travées 3.359 3.15 3T12 fil + 3712 chapeau | 678
RDC | Appuis 5.386 5.15 3T12 fil + 3T12 chapeau | 6.78
o e 5.25 6.78
01702 Travées 4.302 4.07 3T12 fil + 3T12 chapeau

V1.5 : Vérifications:

V1.1 Poutres principales (30x40) cm? :

a)Condition de non fragilité :

Amin = 0,23bxdxft,g/fe = 0,23x30x36x2,1/400 = 1,30 cm?2.

A adoptée™>

Amin .................................................

b)Verification de la contrainte de cisaillement :

condition vérifiée.

{Contrainte tangente : tu =T/(bxd) = 10,09x100/(30x36) = 0,93Mpa
Contrainte tangente admissible : Tu = min(0,13 feg ; 5SMpa) = 3,25 Mpa.

tu = 0,93Mpa<tu = 3,25 Mpa

condition vérifiée.

Il n'y a pas un risque de cisaillement(les cadres seront perpendiculaires a la ligne moyenne

de la poutre).
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c)Calcul les armatures transversales :

Diamétre des armatures transversales :

®t <min (h/35 ;b/10 ; 1)
@t < min (11,43 ;30 ;14)
On adopte : Ot =8 mm

Espacement:

St <min (0,9d ;40cm)
{St < min (32,40 ;40cm)=> St<30cm
Zone nodale : St <min (h/4 ;12®1 ;30cm)
St <min (10 ;16,8 ;30cm)
Zone courante: St<h/2
St<20cm

Section des armatures transversales :

At fe T, —0,3kf,
bst ys  0,9(sino +cosa)

k=1 (flexion simple et fissuration non préjudiciable)
f; =min (2,1; 3,3 Mpa)=2,1 Mpa

(0=90° )= (sina +cos a )= 1

Fe =235 Mpa ; vs=1,15

*)= [ﬂ] > (093~ 0’3'21;’1)'30 = 0,049 CM..ooovvrrrrrrnrri, @)
St Jaal 09.1.5%
115

Pourcentage minimal des armatures transversales :

Atxfe > max (%“; 0,4 Mpa)

bxs,

At x fe

bxs,

> max (0,46; 0,4 Mpa) = 0,46 Mpa

At) _046xb _046x30 _
Tt 235

t

De (1) et (2) (?j >0,059 cm , on prend S;=10cm

t
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D’ou At>0,59cm?2= @ 8=2,01 cmml
S=10 cm

1.2.4.Ancrage des armatures tendues :

s =0,6 ys? ftp3=0,6(1,5)? 2,1=2,84Map

La longueur de scellement droit 1s= ®.fe/4.15

Avec: @ : diamétre d’une barre.

Ls=1,4x400/ (4x2,84)= 49,38cm

Cette longueur dépasse la largeur d’appuis « selon les dimensions des poteaux », donc il
faut courber les barres avec un rayon : r=5,5 ®;=5,5x1,4=7,7 cm

Calcul des crochets :

Crochets courants angle de 90°

L,=d—(c+¢/2+r); Profondeur utile d = 36cm.
L,—219r-L,
12
187
¢, =1,4cm ; L, =25,8cm ; L1=6,17cm
¢, =1,2cm X L, = 25,9cm X L; =6,11cm

La longueur de recouvrement :

Selon le R.P.A 99 (version 2003), la longueur minimale de recouvrement est de 40 @
en zone |

®=1,4cm— |=56cm

®d=1,2cm —» 1=48cm

Vérification des contraintes (ELS) :

Meer= 4.742T.m

A =9.24 cm?

Position de I’axe neutre :

by?/2-n.A (d-y)=0

= 15y?+120,15y-4325,4=0 = y=13,44 cm

Moment d’inertie:

I=by?/3+n.A (d-y)2=57226,32 cm*
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Contrainte maximale dans le béton comprimée op.:

4
ope=K y=MSer 4742107 10 44 211.136Mpa
I 57226,32
G,. =15 Mpa
onc= 11.136<G,,=15Mpa ... condition vérifiée.

Vérification de la fleche ;

As=3.28cm?

h/L>1/16 =0,0897 >0,0625 .........ccccvveiiiiieenn., condition vérifiée
h/L >Mt/10My=>0,0897 >0,080 ..........eevveeeee .. condition vérifiée
As/b.d< 4,2/fe=0,0031<0,0105 .....cccvvvviiiiiannn.. condition vérifiée

Donc le calcul pratique de la fleche n'est pas nécessaire.

Le ferraillage des poutres principales et les chainages et regroupe dan les tableaux

suivantes :
Poutre principale(30x40) cm?
Poutres intermédiaires
Niveau (RDC et 1/2) Niveaux (3...5) Niveau6EME/ Terrasse
......... 3T14fil 3T14 fil ok 3T LA
+3T14chap +3Tl4chap | |7 [ || +3T12chap
3T14 fil+ 3T14 fil+ _
13714 chap i " 3T14 chap &y 3T14fil+
3T12 chap
Poutres de rive
Niveau (RDC et 1/2) Niveaux (3...5) Niveau6EME/ Terrasse
......... 3T14 fil 3T14 fil Lo BT L4
+3T14chap +3Tl4chap | [T [ +3T12chap
3T14 fil+ 3T14 fil+ _
~13T14 chap | @i 3T14 chap & py 3T1AAfil+
3T12 chap
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Poutres secondaires(30x35) cm?

Poutres intermédiaires

Niveau (RDC et 1/2)

......... 3T12fil
+3T12chap

3T12 fil+
—=173T12 chap

Niveau (RDC et 1/2)

......... 3T12 fil
+3T12chap

3T12 fil+
=173T12 chap

Niveaux (3...5)

3T12 fil
+3T12chap

3T12 fil+

~ 3T12 chap

Poutre de rives

Niveaux (3...5)

3T12 fil
+3T12chap

3T12 fil+
3T12 chap

NiveaubEME/ Terrasse

e 3T12fil
+3T12chap

& ST12fil+
3T12 chap

NiveaubEME/ Terrasse

m——1 VA
+3T12chap

.............. 3T12 fil+
3T12 chap

Fig.VI1.1.Dessin de ferraillage des sections des poutres principales et secondaires.
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V1.6 : Ferraillage des poteaux :
V1.7 : Méthode de calcul :

En général, les poteaux sont sollicités par un moment de flexion et un effort normal
et un effort tranchant, le calcul doit se faire en flexion composée.
La section des armatures doit étre égale au maximum des sections données par les

Combinaisons suivantes :

- 1erGenre : 1,35G+1,5Q ......... (Nmax ;Mcorresp) _>A1
-2*™ Genre :| 0,8G+E............. (Nmin ;Mcorresp) —> A
G+Q + 1,2E ........ (Mmax;Ncorresp) _>A3

Dans le calcul relatif aux « ELU », on introduit des ceefficients de sécurité(ys,yp)
Pour situation accidentelle : | =1 = o,= 400 Mpa.
yb =115 = o0,=18,48 Mpa

Pour situation courante 7s=1,15 = o,=348Mpa.

7b=15 = o,=14,17 Mpa
V1.8 :Ferraillage exigé par R.P.A 99(version 2003) :

Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence droites et sans crochets
Le pourcentage minimal des aciers sur toute la longueur sera de 0,7% (zone 1)
Le pourcentage maximal des aciers sur toute la longueur sera de 4% en zone courante, 6%
en zone de recouvrement.
Le diametre minimal est de 12 mm
La longueur minimale de recouvrement est de 40 @ (zone 1)
La distance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25cm en zone
l.

Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible a I’extérieur des zones

nodales.
Poteaux Anin=0,7 %Xs Anmax1=4%0xS Anmax2=6%0XxS
(45x45) cm? 14,17 81,00 121,50
(40x40) cm? 11,2 64,00 96,00
(35x35) cm? 8,57 49,00 73,50

135



Chapitre VI: Ferrailllage des portiques

V1.9 : Exemple de calcul :

2.1.1 Les sollicitations défavorables :

Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du premier genre, 1’unité est de
tm:

Tableau VI.5. Sollicitations du premier genre.

Etages Type 2 (45 x 45 Type 3 (40 x 40 Type 4 (35 x 35
Combinaison cm?) cm?) cm?)
N 185.13 121.89 61.09
A Moy 1.17 0.43 0.422
Nonin 2.18 18.52 4.51
° M.y, 0.234 1.134 1.551
Mo ax 3.72 3.896 4.087
¢ N.or 73.95 36.83 14.10

Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du deuxiéme genre, 1’unité est de

tm:

Tableau V1.6. Sollicitations du deuxiéme genre.

Coiﬁigfson Type 2 (45x 45 cm?) | Type 3 (40 x 40 cm?) | Type 4 (35x 35 cm?)
| Vg 148.83 96.45 46.62
Meor 8.38 7.001 4.831
5 | Mo 12.59 4.25 136
M,,, 1.676 1.919 1.061
c | Mmgx 14.77 9.966 6.658
Neor 351 44.48 26.24

2.1.2 Calcul d’un poteau :

Poteaux RDC (45x45) cm?:
Combinaison de 1°" genre (1,35G+1,5Q) :

Nmax=185.13 T ; Mgy =1.17T.m
Détermination du centre de pression :
e =M/N =0,0063 m = 0.63cm

Mu:Nu(d-% +€)=185.13(0,405-0,45/2+0,0063)=32.15 T.m

Vérification si la section est surabondante:
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N,<0,81fbc.b.h = [ Ny =185.13T<232,42T.....cccevvrrenn vérifiée
{ My <N.d (1-0,514Nu/b.d.fbc) {Mu =32.15T.m<41.44T.m ........... vérifiée
Puisque les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures
ne sont pas nécessaires (A;=0) .
Combinaison de 2°™ genre (0,8G+E):

Nmin:148.83 T , Mcor = 8.38 T.m
Détermination du centre de pression :
e =M/N=0,056 m

M, =Ny (d-%+e) =18.45T.m
Vérification si la section est surabondante:

Nu<0,81fyc.b.h = N, =148.83 T<303,12T.....c.c0ervennne. veérifiée
{ My<N,.d (1-0,514Nu/b.d.fuc) { M, =18.45T.m< 26.78T.Mm................. vérifiée
Puisque les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures
ne sont pas nécessaires (A,=0) .

Calcul du ferraillage:

Le calcul de la section d’armature ce fait & la flexion simple avec :
M, =32.15T.m

Fn.=18,48 Mpa

os= fe/ys = 400Mpa

b =45cm
d= 40,5cm
p=—MU 60460 <0392 - A's =0
f_dzh
3 =0892
4
oMt 321510° oo,

" pdo, 0892405400

Section adoptée :

La section d’armature qu’on doit tenu en compte c’est le max entre les trois sections

calculées et la section minimale exigée par RPA 99 V.2003

Donc :
Aadopté: max (Ag,Az, Amin(RPA))
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Pour une section de béton (45x45) cm?

Anminrp.a= 14,17 cm?

Aadopte= Max (A1,A2,Aminrea)) = max (0,00; 0,00 ; 14,17 ) = 14,17 cm?
On adopte 8T16=16.09 cm?

Vérification de la contrainte de cisaillement :

Contrainte tangente : tu=T/(bxd)= 4.22x10% (45x40,5)=0,23Mpa.

Contrainte tangente admissible : E:min (0,13 fe2g ; 5Mpa)=3,25Mpa.

10=0,23MpPa< T, =3,25MPa........cceeiereeenenn, Condition Vérifiée.

Il n'y' & pas de risque de cisaillement.

Calcul des armatures transversales :

Diamétre des armatures transversales :

ot = Dl/3
Ot=20/3
dt =8 mm

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a l'aide de la formule:

At _p,.V,

st h,.f,

-V, : Effort tranchant de calcul

-h; : hauteur totale de la section brute

-fe : Contrainte limite élastique de I'acier d'armature transversale

-pa : Coefficient correcteur égal a 2,5 si I'élancement géometrique Ay> 5 et a 3,5 dans le
cas contraire.

-St : Espacement des armatures transversales.

Espacement :

D’aprés le R.P.A 99 (version2003) on a :
-En zone nodale :  S; <min (10 @ ; 15cm)=15cm  Soit S;= 10cm.

-En zone courante : St < 150 =30cm Soit S;= 15cm.
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Calcul de I’élancement géométrique A :

A= Li/ b
Avec: Ly Longueur de flambement du poteau.
b : Dimension de la section droite du poteau.
L+=0,7 Lo
A= 0,7.Lo/b =0,7.3,06 /0,45 = 5,04
Ag=504>5 = py=2,5
Sip.-V, 10x25x373
h,.f 45.235

1"7e

Donc: At= =0,09 cm?

Quantité d’armatures transversales minimales :

A/ tben % est donnée comme suit :
2%=5,04>5: = 0,3%
Alors : Zone nodale : A =0,003.10.45= 1,35 cm?
{ A=0,003.15.45 = 2,025 cm?
On adopte aux poteaux de RDC : 8T8 soit S = 4,02 cm?

Zone courante :

Vérification de la section minimale d’armatures transversales :

Acte 5 max(z. 10,4MPa)=04 Mpa

b.S,
Zone courante : 4,02400 = 2,38 Mpa> 0,4 Mpa.......condition vérifiée
45x15
Zone nodale : w =357 Mpa> 0,4 Mpa........... condition vérifiée
X
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Disposition constructive des armatures des nceuds :

Les nceuds dans une construction sont des points critiques, donc selon les regles
parasismiques algériennes au but d’évité 1’éclatement des ces zones on doit prévoir des
cadres traditionnels ou deux U superposés formant un carré ou un rectangle avec un
espacement maximum de 10cm et un nombre minimum de 03 cadres par nceud.

Les sollicitations max et sections d’armatures correspondants aux différents niveaux sont

résumées dans les tableaux suivants :

Tableau VI.7.Ferraillage des poteaux :

ier eme
2

1" genre genre
Niveaux | Combis N, () M, | Agmin | Acat | Nacc | Macc | Ast | Amin A doptee (€M?)
u (t.m) | (cm?) | (cm?) (t) (t.m) | (cm?) | (cm?)

Type 2 A 185.13 | 1.17 148.83 | 8.38 8T16

(45 x 45 B 2.18 | 0.234 12.59 | 1.676 14,17 -16.09
cm?) C 73.95 | 3.72 3.51 14.77 '

Type 3 A 121.89 | 0.43 96.45 | 7.001

(40 x 40 B 18.52 | 1.134 00 00 425 | 1919 | 00 | 11,20 | 6T14+2T16=13.26
cm?) C 36.83 | 3.896 44.48 | 9.966

Type 4 A 61.09 | 0.422 46.62 | 4.831

(35x35 B 451 | 1.551 1.36 | 1.061 8,58 8T14=12.32
cm?) C 14.10 | 4.087 26.24 | 6.658
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Chapitre VI: Ferrailllage des portiques

POTEAUX (45x45) 8T16
| 3T16
2T16

3T16

POTEAUX (40x40) 6T14+2T16
3T14

- 2T16
| 3T14

POTEAUX (35x35) 8T14
3T14

- 2T14
| 3T14

Fig. V1.2.Dessin de ferraillages des sections des poteaux

141




ChapitreVII : Calcul et ferraillage des voiles

VI1I1.1 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, 1’épaisseur doit étre déterminée en
fonction de la hauteur libre d’étage h.et des conditions de rigidité aux extrémités. Pour
cette structure, la hauteur d’étage est de 3,06 m du RDC jusqu’a dernier €étages, a cet effet

I’épaisseur du voile sera prise en appliquant la formule suivante :

e = he/zs = 357/25 = 14.28 c¢m, L’épaisseur des voiles a été prise égale a 20 cm.

Les voiles sont des éléments verticaux ayant deux dimensions grandes par rapport a
I’épaisseur, ainsi tout poteau «allongé » de longueur supérieure a cing fois son épaisseur

est considéré comme un voile.

VI1.2L e systéme de contreventement :

Les systemes de contreventement représentent la partie de la structure qui doit
reprendre les forces horizontales dues aux actions climatiques et géologiques, dans cette
construction, le systeme de contreventement est mixte (voile - portique), il est conseillé en

zone sismiques car il a une capacité de résistance satisfaisante.

Mais ce systeme 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.
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ChapitreVII : Calcul et ferraillage des voiles

a) Conception :

e [l faut que les voiles soient placés de telle sorte qu’il n’y ait pas d’excentricité
(torsion) ;

e Les voiles ne doivent pas étre trop éloignes (flexibilité 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).

b) Calcul :

Dans les calculs, on doit considérer un modele comprenant I’ensemble des ¢léments
structuraux (portique - voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois de
comportement de chaque type de structure.

VI1I1.3Le principe de calcul :

L’étude des voiles consiste a les considérer comme des consoles sollicitées par un
moment fléchissant, un effort normal, et un effort tranchant suivant le cas le plus

défavorable selon les combinaisons suivantes :

e G + Q=+ E; Vérification du béton ;

e 0,8G + E ; Calcul des aciers de flexion.

Le calcul des armatures sera fait a la flexion composée, par la méthode de contraintes
et vérifier selon le reglement 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 5 20 g 4gmp
2T =0T 115 Y 4
Avec :
N : effort normal appliqué ; M : moment fléchissant appliqué ;
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ChapitreVII : Calcul et ferraillage des voiles

A : section du voile ; | : moment d’inertie.

V : distance entre le centre de gravité
du voile et la fibre la plus éloignée ;

On distingue 3 cas :

e Premiercas:

(01 et ;) > 0 ; La section du voile est entierement comprimée « pas de zone tendue ». La

zone courante est armee par le minimum exigé par le RPA 99/2003 : A,,in = 0,15al

e Deuxiéme cas :

(01 et ;) < 0; La section du voile est entiérement tendue « pas de zone comprimeée ». On

calcul le volume des contraintes de traction, d’ou la section des armatures verticales :

A, = Ft/fe ; On compare A, par la section minimale exigée par le RPA 99/2003 :

Si: A, < Apin = 0,15%al, on ferraille avec la section minimale ;

Si: A, > A,in, on ferraille avec A,,.

Troisiéme cas :

(o, et a,)sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc on

calcul le volume des contraintes pour la zone tendue.

b) Armatures verticale :

IIs sont disposés en deux nappes paralléles servant a répondre les contraintes de
flexion composée, le RPA exige un pourcentage minimal égal a 0,15% de la section du

béton. Le ferraillage sera disposé symétriqguement dans le voile en raison du changement
de direction du séisme avec le diametre des barres qui ne doit pas depasser le 1/10de

I’épaisseur du voile.
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ChapitreVII : Calcul et ferraillage des voiles

¢) Armatures horizontales :

Les armatures horizontales paralléles aux faces du mur sont distribuées d’une fagcon
uniforme sur la totalit¢ de la longueur du mur ou de I’¢lément du mur limité par des

ouvertures, les barres horizontales doivent étre disposées vers 1’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 m? au moins dans le cas ou les armatures verticales ont un diameétre
inférieure ou égal a 12 mm. Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec

un espacement au plus égal a 15 fois le diametre des aciers verticaux.

Les armatures transversales peuvent étre des épingles de diamétres de 6 mm lorsque
les barres longitudinales ont un diameétre 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 :

A —11T
vj ’]ce
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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ChapitreVII : Calcul et ferraillage des voiles

VIl.4Ferraillage des voiles : ‘é{% |
A =0.6025m2
X 100 , 45, 100 .
. | 245 .
I =0.85m ! '
V =1.225m
0,8G+EY: Figure VI1I1.1. Schéma du voile + poteaux.
N=119.26t
M=54.175tm
Vu=21.05t
A)Détermination des contraintes :
_ N N MxV _ 119.26 N 54.175 x 1.225 276,01t
AT AT T T 06025 0.85 s
N MxV 119.26 54.175x 1.225
0y =—— = = —119.86¢

A I~ 0.6025 0.85

On est dans le 3éme cas, (g, et g,)sont de signe différent, la section du voile est

partiellement comprimée, donc on calcul le volume des contraintes pour la zone tendue.

b) Position de I’axe neutre :

EX 119.86

%2l = X 2.45 = 0.74
* T lo + oy 119.86 + 275.01 m

¢) Force de traction :

a 0,25
F = |oz| x5 X x = 119.86 X = x 1,65 = 110.87¢
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d) Armature longitudinales :

A, = F_11087 0,002771 m? = 27.72 cm?
* = 5 T 40000 me= el eam
_Ayx A 2772x0.6025 90.27 cr?
LT A4 T To25x074 o ocrem
e) Armatures de couture :
A, = 11T = 111’4V”— 11><1’4X21'05—0000736 2 = 7.36cm?
vj - ) fve - ) f-e - ) 40000 - ) m- = . cm

) Armatures totale :

Av = Al + Av] = 97636'7712
On adopte :

e Poteau : 08T16 (16.09 cm?) ;
e Voile:2x24T16 (96.54 cm?) ;

Soit : 16.09+96.54=112.63 cm?

VI11.5Veérification :

V11.5.1 Vérification a PELS :

a) Condition de non fragilité :

D’apres le RPA 99/2003, on calcul pour une bande de ] metona:
Apin = 0,15% X a X L = 0,15% X 25 X 100 = 3,75 cm?/ml
A, = 97.63 cm? > A = 3,75 cm?/ml = Condition vérifiée

b) L’espacement :

Selon le BAEL 91,0na:S; < min{2a ;33 cm} = min{50 cm ;33 cm} = S, <33 cm
Selon le RPA 99/03 : S; < min{1,5a ;30 cm} = min{37,5cm ;30 cm} = S, <30cm
Donc: Sl’ < mln{St BAEL JSt RPA} = St <30cm

On adopte un espacement de 15 cm
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ChapitreVII : Calcul et ferraillage des voiles

¢) Veérification des contrainte de cisaillement :

e BAELO91:

OV, 2105x10
= xd 25%09 x 375

= 0,249 MPa

T, = min(0,13f,,5 ; 5 MPa) ; Fissuration préjudiciable
T, = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa
T, = 0,249 MPa < 7,, = 3,33 MPa ; Condition Vérifiée

e RPA 99/2003 :

T 1,4x2105x10
“ bxd 25x0,9x 375

Tp = 0,349 MPa

T, = 0,88 MPa < 7, = 0,2f,,3 = 5 MPa ; Condition vérifiée

d) Vérification des contrainte :

B N; B 478.7 x 10
S+ (15xA45) (25 x375) + (15 % 97.63)
= Condition vérifiée

o = 0441 MPa < 0,6f,,5 = 15 MPa
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ChapitreVII : Calcul et ferraillage des voiles

V11.6.Disposition des armatures :

VI11.6.1 Armatures verticales :

e Les arréts, jonctions et enrobage des armatures verticales sont effectues
conformément aux regles de béton armé en vigueur.

e La distance entre axes des armatures verticales d’une méme face ne doit pas
dépasser deux fois 1’épaisseur du mur ni 33 cm, selon le BAEL 91 et ne doit pas
dépasser 1,5 fois 1’épaisseur du mur ni 30 cm, selon le RPA 99/2003.

e A chaque extrémité du voile I’espacement des barres ne doit pas étre réduit de
moitié sur 1/ 10de la largeur du voile. Cet espacement d’extrémité doit étre au plus

égalal5cm:

Se=15cm - L 7,5 cm < 15 cm ; Condition vérifée
Ona: 2

L = _—
330cm—>10 33cm

Figure .\VVI11.2.Disposition de Ferraillage dans les voiles
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ChapitreVII : Calcul et ferraillage des voiles

VI11.6.2.Armatures horizontales :

e Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur
de 106 ;

e Ellesdoiventétre retournées aux extrémités du mur et aux bords libres qui limitent
les ouvertures sur I'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.

VI11.6.3.Armatures transversales :

e Les deux nappes d'armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au métre
carré ;

e Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers I'extérieur.

T A A

\ 4

T12;

I

|

|

/ Esp = 20 cm
|

|

=

T16

TR I A I I

Figure VII .3.La disposition du ferraillage du voile.
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Chapitre V111 : Etude de I'infrastructure

VIII : Calcul des fondations :

VIII.1 : Introduction :

Les fondations d'une construction sont constituees par les parties de I'ouvrages qui sont
en contact avec le sol, auquel elles transmettent les charges de la superstructure, elles
constituent donc la partie essentielle de I'ouvrage puisque de leurs bonne conception et
réalisation découle la bonne tenue de I'ensemble.

Il est important donc pour déterminer les dimensions de connaitre d'une part le poids
total de I'ouvrage entierement achevée, et d'autre part la force portante du sol.

D'aprés le rapport du sol notre terrain a une contrainte admissible de 2,5 bar a un ancrage
de 3,00 m.

- Pour qu'il n'y ait pas de chevauchement entre deux fondations, il faut au minimum

une distance de 40 cm.

- Le béton de propreté prévu pour chaque semelle aura 10 cm d'épaisseur.

- Le calcul des fondations se fait comme suit :

1- Dimensionnement a I' E.L.S Nger = G+Q.
2- Ferraillage 2 I' E.L.U Nu=135G+15Q

Vu la hauteur de la construction et les charges apportées par la superstructure,ainsi que
I'existence de plusieurs voiles dans cette construction, et la faible portance du sol, le
dimensionnement des fondation donne des semelles de grandes dimensions qui se
chevauchent dans I'un ou dans l'autre sens, donc il est préférable de les relier de maniére a
formée un radier général qui constitue un ensemble rigide qui doit remplir les conditions
suivantes:

%+ Assurer I'encastrement de la structure dans le sol

% Transmettre au sol la totalité des efforts

«» Eviter les tassements différentiels.

VII1.2 : Définition :

Le radier c'est une surface d'appui continue (dalles, nervures et poutres) débordant
I'emprise de l'ouvrage, elle permet une répartition uniforme des charges tout en résistant

aux contraintes de sol.
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Calcul du radier:

- Les radiers sont des semelles de trés grandes dimensions supportant toute la
construction.
- Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité
(Réaction de sol = poids total de la structure).

VI11.2.1.Pré dimensionnement du radier :

Poids supporté par le radier.
Superstructure Gt : la charge permanente totale.

Qr: la charge d’exploitation totale.

8

G, =) G, =3239.21t.
i-1

8

Q, =) Q,; =517.34t.

i-1

Combinaison d’actions :

E.LU:Ny =1,35Gr+1,5Q7 = 4372.93+776.01=5148.94t.
E.L.S : Ngr = G7 + Q1 = 3756.55t.
Surface du radier:

: . : N
La surface du radier est donnée par la formule suivante : S <Oy

N = Nger = 3756.55t.
S > N/os,=3756.55/25=150.26m2.
On prend un débord de 60 cm de chaque coté dans les deux directions ce qui hous

donne une surface d’assise S ragier = 669.18m2.

VI111.2.2.Calcul de I’épaisseur du radier :

L’¢épaisseur nécessaire du radier sera déterminée a partir des conditions suivantes :

1°"¢ condition :

T, =V, /bd<0,06.f,.
V, : Effort tranchant ultime : V, = Q.L/2

L : Longueur maximal d’une bande 1m ; L = 4,45m
Qu=Nu/S = 5148.94/669.18=7.69 t/m2.
Par ml: Q,=7.69.1mI=7.69 t/ml.
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Chapitre V111 : Etude de I'infrastructure

V,=7.69.4,45/2=17.12t

Yo 006f,, >d>—u
bd 0,06f,, b

17.12x107?
d>——
0,06 x 25x1

2éme

=0,13m

condition :

Lsd SL .L =445cm
25 20

17.8<d <22.25cm
h=d+c=22,25+5=27,25cm ; onprend: h=35cm ;d =30cm

VI11.2.3.Détermination de la hauteur de la poutre de libage:

Pour pouvoir assimiler le calcul du radier a un plancher infiniment rigide, la hauteur de
la poutre de libage doit vérifier la condition suivante :
L/9<h<L/6=49.44cm<h<74.16cm
Onprend :d=72cm;h=70cm; b=45cm.

VI1.2.4.Verification des contraintes :

En tenant compte du poids propre du radier et de la poutre :
Gradier :Yb[hr XSr + hp X bp XZLi]
G radier = 215[0!35 X 475;85 + 0,8 X 0,45 X 234,4] = 627,33t
E.L.S:N,, =627,33+4241,73=4869,06t.

N, _ 4869,06
S 475,85

=10,23t/m2 <18 t/m2............... Condition Vérifiée.

radier

La lonqueur élastique :

La longueur élastique de la poutre est donnée par :

L :4£
* Kb

Avec: | : Inertie de la poutre : 1=bh*/12 =0,45%(0,8)°/12 =0,019cm*,
E : module d’¢élasticité du béton, E = 3216420 t/m2.
b : largeur de la poutre b=0,35m.
K : coefficient de la raideur de sol k = 500 t/m®.
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L o [4x3216420x0019 )
500 0,35
L =455m< g.Le = 0,60M....ovvrrrecerrene Condition Vérifiée.

L max : la longueur maximale entre nues des poteaux.

VI11.2.5.Evaluation des charges pour le calcul du radier :

Poids unitaire du radier :

Gy =7, XN =2,5%0,35=0,875 t/m2,
Q=0 0, =1311-0,875=12,24 t/me.

Donc la charge en « m2 » a prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est :
Q =12,24t/m2.

VIII.3.Ferraillage du radier :

VII1.3.1.Ferraillage des dalles :

Soit une dalle reposant sur 4 cotés de dimensions entre nus des appuis Ly et Ly avec
Lx<Ly.
Pour le ferraillage des dalles on a deux cas :
1% cas:

Si ta=L,/L,>04 Ladalle portante suivant les deux directions.

Les moments sont données par :

Moy =1, QL5 s My, =H,.M

ox"*

Moment en travée :

M{=085Mqg......cooevvenn... panneau de rive.
M{=0,75Mg....covvvevvnnn.... panneau intermédiaire.

Moment sur appuis :

Ma=02Mo....ovivviniinnnnn. appuis de rive.
Ma=05Mg....coviiniinnnnnn. appuis intermédiaire.
2™ cas :

Si: a=1/L, <04 La dalle se calcule comme une poutre continue dans les sens de la

petite portée.
Pour notre cas, on prend le panneau le plus défavorable (le plus grand)
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1) Exemple de calcul :

a=I,/L, =4.15/4,40=0.94>0,4 : )

La dalle porte dans les deux sens.
4.15

=0. =0,0456:u, =0,7834
a=0.90=pu, =0,0456 M, 0,783 440 ‘ 445
MOX :uxQsz A -
M,, =0,0456 x12,24 x (4.15)2 =9.61t.m il
oy =ty Mo S
MOy =0,7834x9.61=7.53t.m < >
En travée :
Sens X :

M, =0,85M,, =0,85x9.61=28.1685t.m

M,  81685.10°

bde.f,,  100(30)2.14,17
0 =1,20201 - /1= 2,055 )= 0,064
z=d(1-0,4160)=29,18cm

M _ 8.1685.10"
76, 29,18x348

S

N =0,052 <, =0,392= A'=0

=8.04cm2.

Onadopte 9T12/ml , A=10,18 cm?/ml,  Sy=12cm
Sensy:
M y = 0,85x 7.53=6.40t.m

n=0,041;0=0,051;z =29,35cm
A=6.21cm? .

Onadopte 6T12/ml , A=6,79 cm?ml, S;=20 cm
Sur appuis :
Sens x,y:

Max =May = 0,4 Moy = 0,4*9.61 = 3.84t.m
H=0,025;0=0,0301;z=29,61cm
A =3,72cm?

Onadopte 6T10/ml, A=4,71 cm?ml ,S;=20cm les deux sens

On adopte le méme ferraillage pour tous les panneaux du radier.
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VII1.4 :Ferraillage des poutres de libages :

Le rapport a=L,/L >0,4 pour tous les panneaux constituants le radier, donc les

charges transmises par chaque panneau se subdivise en deux charges trapézoidales et deux
charges triangulaires et trapézoidales pour le calcul du ferraillage on prend le cas le plus
défavorable dans chaque sens et on considére des travees isostatiques.

a) Sens Longitudinal (x)

L max = 4,40 m
2,00 040 2,00
B¢

2 2,00} 2450
YYYYYYYYYYY e
. 440m | zﬁf VA

I

45
12,00 0,40 2,00
e 3¢
4.40

Figure VII1.1. Répartition des charges sur les poutres selon
Les lignes de rupture.

Calcul de Q':

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.

2 2
=91 |1 of1- e |1y,
2 3.Ly, 3.Ly,

Avec: Lx;=4.15m

Ly]_ = 4,40m
Lx, = 4.15m
Q =12,24 t/m?
2 2
Q=122 415 05 1o 415 1415|—35.73tm
2 3% 4,40 3% 4,40
Donc :
12 2
M, = Qé'- 313440 _ g6 46tm
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a.l. Calcul du ferraillage :

En travée :

M, =0,85M, = 0,85.86.46 = 73.49t.m, b=45cm, h=70cm, d=0,9.nh=63cm
M, _ 7349.10°
bd’oc, 45.(63)214,17
0 =1,20201 - /1—2,05501)= 0,256
z=d(1-0,4160)=64,33cm
M 73.49.10°
26, 64,33.348
1° lit 4T20
on adopte:< 2°™ lit 4T20 ; A =37,71cm?
3™ lit 4T20

H =0,290 <, =0,392 > A’ =0

=32.82 cm2.

En appuis :

Appuis intermédiaires:

M, =0,5M, = 0,5.*86.46 = 43.23 t.m
i =0,170<w=0,392= (A'=0) ; 0=0,14, z=67,71cm? , As=18.36cm?
On adopte :  (4T20) Fil+ (4T20) chap. ; A =25,12 cm?.

Appuis de rive:

M,=0,2.M=0,2* 86.46 =17.29 t.m
1=0,068<u=0,392= (A'=0);0=0,055; z=70,35; As=7.06 cm?
On adopte : (4T16) A =8,04cm2

b) Sens transversal(y) :

L max=4.15m.
- 2,00 | 5
YYvYvYy vy | %5 1
% 415 % m; 45°
—IE 4,15 E|
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_2
Q'=2Qlx,

Tel que Q=12,24 t/m?
Lx,=4,15

Q' =§.12,24*4.15 =33.86 t/m

M,=Q'L?/8=33.86*(4.15)" /8 ="72.80t.m

b.1.Calcul du ferraillage :

En travée :

M, =0,85M, =0,85*72.80=61.88t.m, b=45cm, h=70cm, d=0,9.h=63cm
M, 6188.10"
bd’c, 45.(63)2.14,17
0 =1,20201 - /1-2,05511)= 0,185
z=d(1-0,4160)=66,47cm
M _6L88*10" o6 75
zo, 6647348
1% lit 3T20
on adopte:< 2°™ lit 3T20 ; A = 28,26cm?
3™ it 3T20

K =0,224<p,=0,392>A'=0

En appuis :
Appuis intermédiaires:

M, = 0,5.M, = 0,5*72.80 = 36.40 t.m

M =0,081<y =0,392= (A'=0) ; 0=0,105 , z = 68,85cm? , As=15.19cm?
On adopte : (4T16) Fil + (4T16) chap ; A =16,08 cmz2.

Appuis de rive:

M, = 0,2.Mo=0,2*72.80 =14.56 t.m
u=0,100<w =0,392= (A'=0); 2 = 0,032 ; z=71,02 ; As = 5.89 cm?
On adopte : (4T14); A =6,16 cm2
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VIII. 5 :Armature de peau :

Puisque h > 60cm il est obligatoire d’ajouter les armatures de peau soit 2T12;
A =2,26cm?2,

Armatures transversales :

@, <min(h/35; ¢, ; b/10)=min(22,86;12; 45)=12 mm

Diametre:
—  onprend ¢, =10 mm

Espacement :

S, = min(%,l&pl j = min(20,14,4)=14,4cm

onprendS, =15cm.
0,8.A,.f, e b (t, —0,3f,4)S,

< e>
b(t, —0,3f ) 0,8A,
fos 45(0,96 - 0,3x 2,1)15 _ 88.67MPa.
0,8x3,14

Donc on utilise des armatures HA, Fe400, soit 4T10 , A=3,14cmz.

A, f

—t¢ > max(t,/2 ;0,4 MPa) = max(0,48; 0,4M Pa) = 0,48MPa
0>t

3,14.400
45.15

=1,86>0,48 MPa......cococvvcveerirnnn. Condition Veérifiée.
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BS

£ 52
Tld4e=15¢cm [ || ]

T14e=15cm

Figure .VV11.2.Disposition Ferraillage de Fondation(Radier+Poutre de libarge)
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Conclusion general

Conclusion :

Ce projet de fin d’études nous a permis d’avoir une vision
sur la responsabilité de ['ingénieur dans [’acte de bdatir,
ainsi que la facon de trouver une harmonie entre [’aspect
technique et économique sans pour autant que cela soit au
détriment de la securité de ['ouvrage construit, ceci d 'une
part.

Et d’autre part ce travail nous a permis d’acquérir
enormement d’informations importantes sur les méthodes
de calcul, [’étude des structures en béton armé, ainsi que
[ utilisation des logiciels.

Ce travail nous a aide aussi a avoir l’esprit d’analyse et
de prendre des décisions concernant le choix d’'un systéeme
de contreventement, est tres important du point de vue
comportement, résistance, architecture et cout de revient.
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