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Ce projet présente une étude détaillée d’un batiment a usage d’habitation et commercial

constitué deux sous-sol et d'un Rez-de-chaussée plus (10) étages, implanté a la la wilaya de
Oran . Cette région est classée en zone sismique (I11a) selon le RPA99 version 2003.

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

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

descente des charges.

La deuxiéme partie a pour objectif d'étude des éléments secondaires (poutrelles,

escaliers, acrotere, balcon, ascenseur, et dalle pleine).

L'étude dynamique de la structure a été entamée dans la troisieme partie par logiciel
ETABS afin de déterminer les différentes sollicitations dues aux chargements (charges

permanentes, d'exploitation et charge sismique).

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

Mots clés : Batiment, Béton armé, ETABS, RPA99 modifié 2003, BAEL91 modifié 99.
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This project presents a detailed study of a building used for residential and commercial consists

of two basement and a ground floor addition (10) floors, located in wilaya of Oran. This region is
classified as seismic zone( Ila)according to the RPA99 version 2003.

Using the new rules of calculation and verification of reinforced concrete (RPA99 2003 version,
BAEL91 modifié99), this study consists of four parts:

The first starts the general description of the project with a presentation of material properties,
then the Pre-design of the structure and finally the descent of the load. The second part aims to
study secondary elements (beams, stairs, parapet, balcony, elevator, and full slab).

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

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

Key words: Building. Reinforced concrete ETABS, RPA 99 modified 2003, BAEL 91 modified 99.
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Notations

G : Action permanente

Q : Action d’exploitation

E : Action accidentelle

‘obe : Contrainte admissible du béton
‘ost : Contrainte admissible d’acier

Tu : Contrainte ultime de cisaillement
obc : Contrainte du béton

ost : Contrainte d’acier

Tu : Contrainte de cisaillement

fbe : Contrainte de calcul

fcj : Résistance & la compression

ftj : Résistance & la traction

fc2s : Résistance caractéristique a 28 jours
At : Section d’armature

Ar : Armature de répartition

vb : Coefficient de sécurité béton

vs : Coefficient de sécurité d’acier

0 : Coefficient d’application

M : Facteur de correction d’amortissement
Ix,ly : Moment d’inertie

Ix,ly : Rayon de giration

pu : Moment ultime réduit

a. : Position relative de la fibre neutre
Z : Bras de levier

d : Distance séparant entre la fibre la plus
comprimée et les armatures inférieures
d’ : Distance entre les armatures et la fibre

neutre

Cp : Facteur de force horizontal

Br : Section réduite

M : Moment fléchissant

T : Effort tranchant

N : Effort normal

A\ : Coefficient d’accélération de zone
D : Facteur d’amplification dynamique
R : Coefficient de comportement global de
la structure

Q : Facteur de qualité

W : Poids total de la structure

V : Force sismique total

Wi : Poids sismique au niveau « i »
CrT : Coefficient de période

B : Coefficient de pondération



Introduction

Notre projet consiste a realiser d’un I’étude d’un batiment en béton armé
composé d’un rez-de-chaussée plus 10 etages a usage d’habitation qui sera
implanté dans la wilaya d’Oran, notre site est classée en zone sismique ill. sur la
carte sismique établi par I’'RPA version 2003 (reglement parasismique
Algérien).

Touts les calculs de notre projet sont entrepris conformément aux
BAEL91 ,RPA99.....

Dans le cadre de ce projet en a entamée les chapitre suivant

Dans les chapitrel ; chapitre Il ; présentation du projet et le redimensionnement
des éléments structuraux quel sont les plancher la poutre, les poteaux et les
voiles ;

Premiérementle plancher ;
Le redimensionnement doit respecter la condition de la fléché
Deuxiéemementla poutre ;

Le redimensionnement doit respecter la condition de la fléché et la condition
imposée par RPA

Pour les poteaux leur redimensionnement est dicté en respectant les trois criteres
suivant ;

-criteres de résistance

-condition impose par I’ARPA99

-criteres stabilité de forme

Le 3*™chapitre : étude de I’élément indépendant :
- L’acrotere

- Les balcons

- L’ascenseur



- Les escaliers

Le 4°™chapiter traite le calcule des planchers qui sont des éléments plan
horizontaux destinées a limitée les étages et a supportée les charges permanent
et variable.

Le 5*™chapiter étude sismique et modalisation de la structure selon le régle de
RAP99 VERSION 2003 et on utilisant le Etapes pour modalisation

Le6®™ chapitre ferraillage des portiques 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.

Le 7°™chapitre : calcule et ferraillage des voiles

Le voile ou mur en béton armé est un élement 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.

Le 8°™ chapitre : étude infrastructure

L'instabilité des constructions lors d'un séisme majeur est souvent causée par le
sou-dimensionnement des fondations. Celles-ci doivent transmettre au sol, les
charges verticales et les charges sismiques horizontales. Cela exige d'une part
une liaison efficace des fondations avec la superstructure, et d'autre part, un bon

ancrage au niveau du sol.



Méthodologie

Ce projet présente une étude detaillée d’un batiment de forme Réguliere a usage
courant constituer d’un sous-sol rez- de- chaussée +10étage, implanté dans la
wilaya d’Oran cette étude se compose de quatre parties.

-la premiére partie : c’est la description général du projet avec une présentation
de I’aspect architectural des éléments du batiment, ensuit le pré
dimensionnement de la structure et enfin la le pré dimensionnement la structure
et enfin la descente de charge.

-la deuxiéme partie : a été consacrée aux éléments secondaires
(I’escalierpoutrelles, dalles pleines et I’acrotere)l’étude dynamique de la
structure a éte entamée dans la

-Troisiemes partie par SAP 2000 afin de déterminer la différente sollicitation
dueaux chargements (charge permanente, exploitation et charge sismique)

La derniére partie : comprend de ferraillage des sismique

-la derniere partie : comprend le ferraillage des différents élements résistance de
la structure (fondation, poteaux, poutre).

Cecl, en tenant comptedes recommandations du BAEL91, modifiée 99et des
reglements parasismique algériennes RPA99/2003 mot clés : batiment, béton,
SAP2000, RPA99/2003 ? BAEL91



Plan de travail

CHAPITRE I :
Hypothése de calcul

Ce projet consiste a I’étudier d’un batiment (R+10) étage en béton armé, ce
batiment est implanté Oran zone sismique Ilad’apres RPA 11 version 3002

Lastabilité au batiment est assurée par un systeme

Mixte de portique auto stable et

Viol en béton armée dans les deux sens.

CHAPITRE Il :

Pré dimensionnement de I’élément structural de la structure

On va voire dans ce chapitre le pré dimensionnee de I’élément de la structure :
les plancher poutres, poteaux et voile ces elements doivent résistera la déférente
sollicitation :

-sollitations verticales concernant les charges permanentes et les surcharges
d’exploitation

-sollicitation horizontales concernant le cas du séisme, le calcul de
redimensionnement de tous les élément de I’ossature ce fait par des regles en
vigueur RPA 99,CBA93 et BAEL 91

CHAPITRE Il :

Etude des plancher les plancher sont des aires, géenéralement horizontale qui
supportes les charges verticales associée a un systeme de poutre formant des
nervures (poutrelles), ils sont composées de corps creux de 16cm , une dalles de
compression 4 cm

Pour déterminer des moments fléchissant et les efforts tranchant il ya trois
Méthode de calcul :

-Méthode forfaitaire

-Méthode RDM (trois moment)

-Méthode Caquot



Verticalement associée a un systeme de poutre formant des nervures (poutrelles)
, ils sont composée de corps creux de 16 cm, une dalles de compression 4 cm

Pour déterminer des moments fléchissant et les efforttranchant il ya trois
méthodes calcul ;

-Méthode forfaitaire

-Méthode RDM (trois moment)

-Méthode Caquot

Le calcule dans notre projet ce fait par la Méthode forfaitaire BAEL91 [3]
CHAPITRE IV :

Etude de I’élement non structural dans ce chapitre on va étudier les éléments
non structuraux

-I’acrotére
-I’escalier

-les balcons
CHAPTRE V :
Etude sismique

Le séisme est un phénomene naturel qui provoque des secousses qui Se
propagent sous formed’onde qui a leur tour engendrent un mouvement du sol.

CHAPITRE VI :
Etude de la fondation

Les fondation d’un construction sont constituées par les parties de I’ouvrage qui
sont en contact avec le sol au quel elles la transmettent les charges de la
superstructure, elles constituent donc la partie essentielles de I’ouvrage puisque
de leurs bonnes conception et réalisation découle la bonne tenue de I’ensemble
.une fondation sert a :

-types d’ouvrage construire

-réaliser I’encastrement de la structure



-la bonne réparation des charges

Transmettent les charges de la superstructure, elles constituent donc la partie
essentielle de ouvrage puisque de leurs bonnes conception et realisation découle
la bonne tenue de I’ensemble .un e fondation sert a :

-Type de ouvrage construire.

-réaliser I’encastrement de la structure.
-la bonne répartition des charges.
-limiter les tassements du sol.

-la raison économique.

-la facilité de réalisation.



CHAPITRE I

GENERALITES ET
HYPOTHESES DE CALCUL




Chapitre I Généralités et hypotheses de calcul

| .1Introduction :
Le présent Projet du mémoire de Fin d’Etude consiste a I’étude technique d’un batiment en
béton armé R+10 avec 02 sous-sol qui sont utilises comme un Parking des véhicules, le rez-
de-chaussée jusqu’a 10°™ étage sont a usage d’habitation. La structure du présent batiment est
contreventée par un systeme mixte (murs voiles et portiques).
Les éléments structuraux du batiment sont dimensionnés et ferraillés afin de résister aux
diverses sollicitations (statiques et dynamiques) exercées sur eux, tout en tenant compte du
c6té économique.
Le présent mémoire est structuré de la sorte :
e Etude des charges et du pré dimensionnement des éléments horizontaux (planchers et
poutres) et des éléments verticaux (poteaux et murs voiles) ;
e Calcul detaillé des différents eléments non structuraux (acrotere, balcons, escaliers et
cage d’ascenseur) ;
e Etude de larigidité, de la résistance face au séisme ;
e Calcul des éléments structuraux ;
e Etude des différents éléments qui composent I’infrastructure.
I.2 Présentation de I’ouvrage :

La présente étude porte sur le calcul de résistance des éléments d’une tour de dix (10)
niveaux en béton armé et a usage d’habitation située a ORAN, qui est classée en zone de
moyenne sismicité (zone Ila), groupe d’usage 2 d’apres le reglement parasismique Algérien
(RPA 99 modifie 2003).

1.2.1 Caractéristiques géometriques :

a) Géométrie du batiment :

Hauteur totale du batimen............c.oo i H=39,9m
Hauteur de 1%S0US-SOl ©.....uvvviveeieieiieeiie e eeeeeeeee e v eeeeee e a2 Ngg =2,44 M
Hauteur de 2°M80US-SOl .....uvvrivs et e et et e e e e hs =2,44m
Hauteur dUu RDC ... .o e e e e e e hrpc=3,11 m
Hauteur des étages courants (1™ — 10°™): ............cccccceveeeeeiiieiee oo g =3,11 M
Longueur en Plan ©.. ..o e e e e L= 24,3 M
Largeur enplan @.........oooiiiii i e Ly y = 19,2 M

b) La régularité de la structure :
D’aprés le RPA 99/2003 (3.5.1.b), la structure présente une régularité en élévation.

Pour la régularité en plan (3.5.1.a) :
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ex _ 1175 o s
E = 243 = 0,48 < 0,25 - Condition non vérifiée
{ e ﬁ = 0,21 < 0,25 - Condition vérifiée
L, 19,2 ’ ’
Ly . .
0,25 < —==1,27 < 4 - Condition vérifiée

y

Une des conditions n’est pas Vérifiée, donc la structure est irréguliére en plan.

Figure 1. 1 : Vue en plan de la structure.

1.2.2 Ossature et systeme constructif pris :

Ossature : la stabilité de la structure est assurée par un systéme structurel mixte en béton armeé
(portiques et murs voile).

Planchers : les planchers adoptés pour le batiment sont des planchers a corps creux.

Escaliers :les escaliers sont deuxtypes ; le premier escalier console assurant I’acces aux 02
s/sol tandis que le deuxiéme qui est composeé du palier + une paillasse, formant ainsi un
escalier a 2 volées, accede aux étages courants.

Magconnerie : les murs extérieurs sont réalises en double cloison de briques de 15 cm et de 10
cm d’épaisseur séparées par une lame d’air de 5 cm, quantaux cloisons de séparations, elles

sont réalisees en simple cloisons de 10 cm d’épaisseur.
8
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Cage d’ascenseur : I’ascenseur est un appareil élévateur permettant le déplacement vertical et
I’acces aux différents niveaux du batiment, il se constitue principalement de la cabine et de sa
machinerie, elles sont confinées dans un noyau ouvert nommé cage d’ascenseur.
Revétement : enduit en platre pour les plafonds, enduit en ciment pour les locaux humides
(WC, S.D.B. et cuisine) ainsi qu’aux murs extérieurs et intérieurs, un revétement en carrelage
pour les planchers et une étanchéité multicouche (pour I’imperméabilité et I’isolation
thermique) sur le plancher terrasse.
Isolation : I’isolation acoustique est assurée par la masse du plancher ainsi que par le vide
d’air entre les deux cloisons extérieures.
L’isolation thermique est assurée par les couches d’isolant (polystyréne) pour les planchers
terrasse ainsi que par le vide d’air entre les deux cloisons extérieurs.
1.2.3 Caractéristiques géotechniques du sol : selon le rapport géotechnique,
Le sol d’assise présente les propriétés suivantes :

e La contrainte du sol est : 65, = 2 bars pour un ancrage D =4.88 m ;

e Le poids spécifique du sol : y=1,7 t/m>;

e [’angle de frottement interne du sol ¢ =35°;

e La cohésion C =0 (sol pulvérulent) ;

e Le site est de nature meuble donc classé selon le RPA de type S3
|.3Caractéristiques mécanique des matériaux :

Le béton et I’acier utilisés dans la construction de cet ouvrage seront choisis
conformément aux regles techniques de conception, et de calcul des ouvrages en béton armé
B.A.E.L 91/1999, ainsi que le reglement parasismique Algérien RPA 99/2003.

1.3.1 Le béton :

Le béton est un terme générique qui désigne un matériau composeé par du ciment, des
granulats (sable et gravier ou gravillon) et de I’eau de gachage. Le béton armé est obtenu en
injectant de I’acier dans du béton disposé de maniére a résister aux efforts de traction.

La composition d’un métre cube (1 m®) de béton ordinaire est de :
e 350 kg de ciment (CPA 325) ;
e 400 | de sable (dg <5 mm) ;
e 800 I de gravillon (dg <25 mm) ;
e 1751 d’eau de gachage.
La préparation du béton se fait mécaniquement a I’aide d’une bétonniére ou d’une centrale a

béton. La réalisation d'un élément d'ouvrage en béton armé, comporte quatre opérations :
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e Exécution d'un coffrage (moule) en bois ou en métal ;

e Lamise en place des armatures dans le coffrage ;

e Le coulage du béton dans le coffrage ;

e Décoffrage ou démoulage aprés durcissement suffisant du béton.
Les principaux avantages du béton armé sont:
Economie: le béton est plus économique que l'acier pour la transmission des efforts de
compression, et son association avec les armatures en acier lui permet de résister a des efforts
de traction.
Souplesse des formes: elle résulte de la mise en ceuvre du béton dans les coffrages auxquels
on peut donner toutes sortes de formes.
Résistance aux agents atmosphériques: elle est assurée par un enrobage correct des armatures
et une compacité convenable du béton.
Reésistance au feu : le béton armé résiste dans les bonnes conditions aux effets des incendies.
En contrepartie, les risques de fissurations constituent un handicap pour le béton armé, et le
retrait et le fluage sont souvent des inconvénients dont il est difficile de palier tous les effets.

] ] ( Bétonarmé:y, = 25kN/m?
Son poids volumique est { , Lo .
Bétonnonarmé:y, =22 kN/m
I .3.1.1 Résistance mécanique :
a) Résistance caractéristique a la compression :
Le béton est caractérisé par sa bonne résistance a la compression, cette derniére est donnée a
"j" jour en fonction de la résistance a 28 jours par les formules suivantes :
J

176 + 083 e

_ J
= 140 + 095; < /e

(fc28 <40 MPa - fC]. =

kfczg > 40 MPa - f
Pour 28 jours < j <60 jours, on prend :f.; = fc28
Pour j > 60 jours, on prend f,; = 1,1f,5 ; (a condition que le béton ne soit pas traité

thermiquement).

Pour notre étude, on prend :f.,g = 25 MPa

Tableau 1.1 : Résistance f; du béton a 7, 14 et 90 jours.

feos(MPa) | 16 | 20 | 22 | 25 | 30 | 35 | 40
7jours |1,06|13,2|14,6|16,5| 19,9232 26,5

10
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14 jours | 13,7|17,9|18,8|21,4 256|299 | 34,2
Qjours | 17,6 22 |242|275| 33 | 385 44

b) Résistance caractéristique a la traction :

La résistance caractéristique a la traction du béton a « j » jours est déduite de celle a la
compression par la relation suivante :
fij = 0,6 + 0,06f.,5 = 2,1 MPa; Pourf,,g = 25 MPa.

c) Définition des états limites :
Un ouvrage doit étre congue et calculé de maniére a présenter durant toute sa durée
d'exploitation des sécurités appropriées vis-a-vis :
e De saruine ou de celle de I'un de ses eléments.
e Du comportement en service susceptible d'affecter gravement sa durabilité, son aspect
ou encore le confort des usagers.
Les états limites sont classés en deux catégories:

c.1) Etat limite ultime:

Il correspond a la perte d'équilibre statique (basculement), a la perte de stabilité de
forme (flambement) et surtout a la perte de résistance (rupture) qui conduit a la ruine de
I'ouvrage.

c.2) Etat limite de service:

Au-dela duquel ne sont plus satisfaites les conditions normales d'exploitation et de
durabilité (ouvertures des fissures ou déformations excessives des éléments porteurs).
1.3.1.2 Déformation et contraintes de calcul :

a) Etat limite de résistance :

Dans les calculs relatifs a I'état limite ultime de résistance, on utilise pour le béton un
diagramme conventionnel dit "Parabole — rectangle™ et dans certains cas par mesure de
simplification un diagramme rectangulaire.

a.1) Diagramme parabole — rectangle :
C’est un diagramme deformations — contraintes du béton qui peut étre utilisé dans tous les

cas.

Oye:La contrainte de compression du béton
&

Parabole Recangle
' >

2% 3,5 b Ebc {%n}
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Figure I. 2 : Diagramme parabole — rectangle.

La contrainte du béton comprime :

0,85 X f;
Opc = ® X b
3 085 x 25 14,17 MP Pourl snéral
= — _)
Opc 1x 150 . a our le cas geneéra

(b = % = 18,48 MPa — Pour le cas des combinaisons accidentelles
Avec:

&p. . Déformation du béton en compression ;

o - Contrainte de calcul pour 2 %o <epc< 3,5 %o ;

f¢j - Résistance caractéristique a la compression du bétona ™ j " jours ;

Y, = 1,5 — Cas général

¥ - Coefficient de sécurité avec :{yb — 115 — Cas accidentelles

Le coefficient de minoration 0,85 tient compte de l'influence défavorable de la durée
d'application des charges et des conditions de bétonnage vis-a-vis des résistances
caractéristiques obtenues par essaies sur éprouvettes.
b) Etat limite de service :
La contrainte limite de service en compression est donnée par la formule suivante :
0pe = 0,6 X frg = 0,6 X 25 =15 MPa.

b.1) Diagramme rectangulaire :
Utilisé dans le cas ou la section considerée est partiellement comprimée ou en flexion simple.
fi. i

3,5 % - N -

=
-
i
2%

0, 8h

T YNy

AXe neutre

Diagramme Parabole Diagramme
Rectangle rectangulaire

Figure 1.3 : Diagramme rectangulaire.
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1.3.1.3 Contrainte admissible de cisaillement:

( . 0'2 X fcj . . ;. ..
7, = min y—b ;5 MPa |; Pour une fissuration peu préjudiciable ;
{ (015X fcj . . L g \ L g
k‘[u = min Y—b ;4 MPa |; Pour une fissuration préjudiciable ou trés préjudiciable.

La contrainte ultime de cisaillement dans une piéce en béton définie par rapport a

I'effort tranchant ultimet,,.

_ Tu
= hoxd
by: largeur de la piéece
Avec:{70
vec { d : hauteur utile
(02X 25 . . . e
T, = min (W ;5 MPa) = min(3,34;5 Mpa) = 3,34 MPa ; Fissuration peu préjudiciable
~ 70,15 x 25 )
T, = min (W ;4 MPa) = min(2,5;4 MPa)

= 2,5 MPa ; Fissuration préjudiciable ou trés préjudiciable

1.3.1.4 Modules de déformation longitudinale du béton :
a) Module de déformation instantanée :
Sous des contraintes normales d'une durée d'application inférieure a 24h, le module de

deformation instantanée E; jdu béton ageé de j jour égal a :
E;j = 110003/ij = 11000325 = 32164,19 MPa

b) Module de déformation différée :

E,j = 37003/ij = 3700325 = 10818,86 MPa

La déformation totale vaut environ trois fois la déformation instantanée.
1.3.1.5 Module de déformation transversale :
Coefficient de poisson:
Le coefficient de Poisson permet de caractériser la contraction de la matiere
perpendiculairement a la direction de I'effort appliqué. La valeur de ce module de déformation

transversale est donnée par I’expression suivante :

o E
T 2x(14v)

Ou : v est le coefficient de poisson
v =0 ; Pour le calcul des sollicitations (dans E.L.U.et E.L.S) - G = 16082,1
v =0,2 ; Pour le calcul des déformations (dans E.L.U.et E.L.S) - G = 13401,75

13


http://www.futura-sciences.com/magazines/nature/infos/dico/d/zoologie-poisson-10415/
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1.3.2 Les Aciers :
Les aciers utilisés en béton armé se distinguent suivant leur nuance et leur état de surface
(ronds lisses ou barres a haute adhérence) et sont classés de la fagon suivante :

e Ronds lisses bruts obtenue par laminage ;

e Barres a haute adhérence obtenue par laminage a chaud d’un acier naturellement dur ;

e Fils a haute adhérence obtenue par laminage a chaud suivi d’un écrouissage par

tréfilage et/ou laminagea froid ;

e Treillis soudés formés par assemblages de barres ou de fils lisses ou a haute

adhérence.

Les barres utilisées sont caractérisées par leur diametre nominal (). Sauf accord préalable
avec le fournisseur, la longueur développée des barres n’excédera pas 12m(longueur
commerciale courante).

Le poids volumique de I"acier est de : 78,5 KN/m’et son module d’élasticité longitudinal
est de : E= 200000MPa.
1.3.2.1 Diagramme déformation - contrainte :

Pour cette étude, on utilise des aciers longitudinaux (feE400) et des aciers transversaux
(feE235).Dans les calculs relatifs aux états limites, on introduit un coefficient de sécurité vy

qui a les valeurs suivantes:

o f
T s
{ Ys = 1,15 ; Cas générale,on a o, = 348 MPa
Ys = 1,00 ; Cas des combinaison accidentelles,on a g, = 400 MPa

Os . :
A /D.xa.g.mne_mmmma
fet------— /
fe fysf-- "1 A
< '10%0 'fe /Eq >
_______________________ -fe /vsfe / ES 10%o0 &
________ _fe
v

Figure 1.4 : Diagramme de déformation — contraintes.

1.3.2.2 Contraintes limites de traction des armatures :

05t < f,; (Pasde limitation) — Fissuration peu préjudiciable

14



Chapitre I Généralités et hypotheses de calcul

G <min G X f,;110 X /1 X f; MPa

< 7o < min (g x 400:110 x VIigx21 Fissuration préjudiciable
o = 201,63 MPa

(0; < min (% X fe;90 X \/n X fi; MPa

1 0 < min (l %X 400:90 X V1.6 x 2.1 — Fissuration tres préjudiciable
—_— 2 ) ) )

o = 165 MPa

n : Coefficient de fissuration ;

n =1 — Pourrond lisse ;
n = 1,6 — Pour haute adhérences avec ® > 6 mm ;
n = 1,3 — Pour haute adhérences avec ® < 6 mm.

ft; - Résistance caractéristique a la traction du béton ;
f. : Limite d’élasticité des aciers.
|.4Hypothese de calcul:
Selon les régles B.A.E.L 91, on distingue deux états de calcul :
o Etats limites ultimes de résistance E.L.U.R
o Etats limites de service E.L.S
.41 E.L.UR:
Il consiste a I'équilibre entre les sollicitations d'actions majorees et les sollicitations résistantes
calculées en supposant que les matériaux atteignant les limites de rupture minorée, ce qui
correspond aussi aux reglements parasismique algériennes R.P.A 99 (version 2003).
On doit par ailleurs vérifier que I'E.L.U.R n'est pas atteint en notant que les actions sismiques
étant des actions accidentelles.
1.4.1.1 Hypotheses de calcul:
e Les sections planes avant déformation restent planes aprés déformation ;
e Pas de glissement relatif entre les armatures et le béton ;
e La résistance du béton a la traction est négligée ;

e Le raccourcissement du béton est limité

a_{sbc = 3,5%0 — Flexion simple et composée
' Epe = 2%0 — Compression simple

e L'allongement de I'acier est limité a : &, = 10%o ;
e Les diagrammes déformations contraintes sont définis pour:
Le béton en compression ; L’acier en traction et en compression.
1.4.1.2 Regles des trois pivots :

En fonction des sollicitations normales la rupture d'une section en béton armé peut

intervenir :

15
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e Par écrasement du béton comprimé ;

e Par épuisement de la résistance de I'armature tendue ;

e Les positions limites que peut prendre le diagramme des déformations sont
déterminees a partir des déformations limites du béton et de l'acier ;

e La déformation est représentée par une droite passant par l'un des points A, B ou C
appelés pivots.

Tableau 1.2 : Les déformations limitent du pivot.

Pivot | Domaine | Déformation limites du pivot considéré
A 1 Allongement unitaire de I’acier 10
B 2 Raccourcissement unitaire du béton 3,5%qo
C 3 Raccourcissement unitaire du béton 2°%/o

Compression
2% g 3.5%

I P mrm e — -

3h/7

Pivot B

Traction pure limite

raction excente

LN

gy 10%0 traction

Figure 1.5 : Diagramme des déformations limitées de la section.
- Regles des trois pivots -

1142E.L.S:
Il consiste a I'équilibre des sollicitations d'actions reelles (non majorées) et les sollicitations
résistantes calculées dépassant des contraintes limites.
1.4.2.1 Hypotheéses de calcul :

e Les sections droites restent planes ;

e 1l n'y apas de glissement relatif entre les armatures et le béton ;

e |e béton tendu est négligé ;

e Les contraintes sont proportionnelles aux déformations.

16
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Opc = Ep X €p¢
os = E; X &

AL

T

E =

Par convention 1 correspond au rapport du module d'élasticité longitudinale de 1'acier a celui

de béton.

n= E—S = 15; Coef ficient d'équivalence.
b

1.4.2.2 Sollicitation du calcul vis-a-vis des états limites :

oEtat limite ultime :

Les sollicitations de calcul sont déterminées a partir de la combinaison d'action suivante :
1,35.G6+1,5.Q

» Etat limite de service :

Combinaison d'action : G+Q

Les regles parasismiques algériennes ont prévu les combinaisons d'actions suivantes:

G+Q+E G : charge permanente
G+ Q+*E —-<Q:chargedexploitation
08G +E E : effort du séisme

17
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Chapitre II Pré dimensionnement des éléments de la structure

11.1 Pré dimensionnement des planchers :

11.1.1 Détermination de I’épaisseur des planchers :

Epaisseur du plancher a corps creux :

L’épaisseur du plancher est déterminee a partir de la condition de fléche :
hes 1 s
L — 22,5 — 22,5

L : La portée maximale entre nus d’appuis ;

h; : Hauteur totale du plancher.

Vu la portée importante des poutres au milieu du méme plancher on a adopté deux hauteurs
différentes

e Premiére catégorie

On adopte un plancher d’une épaisseur de :

16 cm : épaisseur du crops creux

he = 20cm : {4 cm : épaisseur de la dalle de compression

Figure. I11.1 : Plancher a corps creux.

e Deuxiéme catégorie :
he , 1 ht > L5 24,22
— - = =
L = 225 = 225 225 pescm

On adopte un plancher d’une épaisseur de :

20 cm : épaisseur du crops creux

hy =25cm: {5 cm : épaisseur de la dalle de compression

18
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11.1.2 Descente de charges des planchers :

a) Plancher terrasse inaccessible :
Protection en gravillon roulé (5 cm) : 5 X 0.20 = 1 KN/m2
Etanchéité multicouche (2 cm) : 0,12 KN/m?2
Forme de pente en béton léger (10 cm) : 10 X 0,22 = 2,20 KN/m?2
Isolation thermique en polystyrene (4 cm) : 4 X 0,04 = 0,16 KN/m?
Plancher a corps creux + dalle de compression (16+ 4 cm) : 2,80KN/m?
Plancher a corps creux + dalle de compression (20+ 5 cm) : 3,80KN/m?
Enduit en platre (2 cm) : 2 X 0,10 = 0,20kN/m?

Premiére catégorie G = 6,48KN/m?

Deuxiéme catégorie G =7,48KN/m

b) Plancher R.D.C étage courant :

Revétement en carrelage (2 cm) : 2 X 0,20 = 0,40 KN/m?
Mortier de pose (2 cm) : 2 X 0,22 = 0,44KN/m?

Sable fin pour mortier (2 cm) : 2 X 0,18 = 0,36KN/m?
Plancher a corps creux (16+4 cm) : 2,80KN/m?2

Plancher a corps creux (20+5 cm) : 3,80KN/m?2

Enduit en platre (2 cm) : 2 X 0,10 = 0,20KN/m?

Cloison en brique creuse (10 cm) : 0,90kN/m?

Premiere catégorie G =5,10kN/m?2

Deuxiéme catégorie G = 6,10kN/m

¢) plancher sous —sol 1:

Carrelage (3cm) :0,03x20=0,60 KN/m?

Mortier de ciment (3cm) :0,03x20=0,60KN/m?

Lit de sable fin (1cm) :0,01x20=0,2KN/m?

Plancher de dalle pleine 0,16x 25= 4KN/m?

Enduit en ciment (3cm) :0,03x18=0,54KN/m?
G=5,7KN/m?

11.3.2 Charges d'exploitations :
19
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1- surcharge du plancher terrasse inaccessible @......................ceeeeeeen. Q=1,00 KN/m?2
2- surcharge des planchers étages (habitations): .................................Q=1,50 KN/m?
3 - surcharge du R.D.C(habitation)..........ccccevveveiiieiiieie e e e Q=1,50KN/m?2
4- surcharge du SOUS SOIL.......ccooiiiiiiiiiice e e e . Q=DKIN/M2

d) Murs de facade :

Brigues creuses extérieur (15 cm) : 1,35kN/m?2

Briques creuses intérieur (10 cm) : 0,90 kN/m2

Enduit extérieur en ciment ou mortier (1,5 cm) : 1,5 X 0,18 = 0,27 kN/m?

Enduit intérieur en platre (1,5 cm) : 1,5 X 0,1 = 0,15 kN/m2
G = 2,67kN/m?2

Avec une ouverture de 20% : G =0,8 X 2,67 X 3,11= 6.64kN/m?
G=0,8X2,67 X 2,44=5.21 KN/m2

| Dajle de compression (kem)
i;f'g:n‘;‘;';‘;‘l‘:f:"

I & cm
AT SN NN NN O SV f.em
T TR 1 s ouzo

1em

Figure.ll.2 : Coupe d’un plancher a corps creux.
11.2Pré dimensionnement des poutres:

Selon le R.P.A. 99/2003, les dimensions des poutres doivent satisfaire les conditions
suivantes :

b>20cm
h>30cm

h<4
E_ cm

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

—<h <— h; : hauteur de la poutre
15 10 b : largeur de la poutre
0,3d < b <0,4d Avec : ,
h d : hauteur utile
?t <3 L : la plus grande portée entre nus

Premiére catégorie :
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Poutre principale : L = 5,45 m

On trouvera deux types de poutres :{ Poutre secondaire : L = 3,95 m

11.2.1 Sens longitudinal:

Celui des poutres principales, d’aprés le B AE.L91ona:

{ L=545cm o {36.33 cm < hy < 54.5cm ;Onprend hy = 45cm
d=09h; =09 x%x45=40.5m 12.15cm < b <£16.2cm;onprend b = 30

D’apres le R.P.A 99/2003, on a :

b>20cm = b=30cm = 20 cm;Condition vérifée
h>30cm = h=45cm = 30 cm ; Condition vérifée

h
5 <4cm= 1,5 <4 cm;Condition vérifée

Donc on prend (30 X 45) cm? comme section des poutres principales.

11.2.2Sens transversal :

{ L =395cm N {23,367!1 < h; <£39,5cm;0Onprend hy = 45cm
d=09h; =09%x35=315m 9,45cm <b < 12,6 cm;onprend b = 30

D’aprés le R.P.A 99/2003, on a :
b>20cm = b=30cm = 20 cm;Condition vérifée
h>30cm = h=40cm = 30 cm ; Condition vérifée

h
5 <4cm = 1,16 < 4 cm; Condition vérifée

Donc on prend (30 X 45) cm2 comme section des poutres secondaires.
2°™ catégorie :
11.2.3 Sens longitudinal :

Poutre principale : L = 630 m

On trouvera deux types de poutres :{ Poutre secondaire : L = 545m

Celui des poutres principales, d’aprés le B AE.L91ona:

{ L =630cm o {42 cm < hy < 63cm; Onprend hy = 45cm
d =09h; =09%x45=40,5m 12,15cm < b < 16,2cm; on prend b = 30

D’apres le R.P.A 99/2003, on a :

b>20cm = b=30cm = 20 cm;Condition vérifée
h>30cm = h=45cm = 30 cm ; Condition vérifée

h
5 <4cm= 1,5 <4 cm;Condition vérifée
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Donc on prend (30 X 45) cm? comme section des poutres principales.

11.2.4 Sens transversal :

{ L =545cm o {36,33 cm < hy < 54,5cm ;Onprend hy = 45cm
d=09h; =09%x45=40,5m 12,15cm < b < 16,2 cm;onprend b = 30

D’aprés le R.P.A 99/2003, on a :
b>20cm = b=30cm = 20 cm;Condition vérifée
h>30cm = h=45cm = 30 cm ; Condition vérifée

h
5 <4cm= 1,5 <4 cm;Condition vérifée

Donc on prend (30 X 45) cm2 comme section des poutres secondaires.

11.3Pré dimensionnement des poteaux :
Le pré dimensionnement s’effectue avec le choix du poteau le plus sollicité (poteau central),

la section de calcul du poteau est faite de telle fagon qu’il ne flambe pas.

1.725

3.15

2.725 |

Figure.l1.3 : La section la plus sollicitée du poteau rectangulaire.

IOn a une section de poteaux: rectangulaire
La surface afférente du poteau rectangulaire est donnée par :
S =1(2,725+ 2,725) x (3,15 + 1,725) = 26,56 m?
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11.3.1 Pré dimensionnement des poteaux de type 1 :

On 4 types des coffrages :
-Type 1 : sous —sol 2 jusqu'a le R.D.C.

-Type 2 :1°™ étage jusqu'a le 3éme étage.

-Type 3 : 4°™ étage jusqu'a le 6éme étage.

-Type 4 : 7°™ étage jusqu'a la terrasse.

11.3.1.1 Calcul de I’effort normal (Ny) sollicitant les poteaux :

1. Carré :

1.a) Les efforts de compression dus aux charges permanentes N :

7,48 6,48

e Plancher terrasse : G X S = (T + T)x 26,56 = 185 39kN/m?

e Plancher, R.D.C et 10étages: n X G X S = (11x(% + %)) X26,56= 1636,1KN/ m?2

e Plancher sous sol : G X S =5,7 X 26,56= 151,39 kN/m?

n : est le nombre d’étage.
-poutre principale : Gpy =fp(b.h)L=(0.3%0,45)x5,45x25=18,39KN
-poutre secondaire : Gps=fp(b.h)L=(0,3%0,45)%4,875%25=16,40KN
-poteau : Gpot = fn(0b.h)L=(0,3%0,3)x3,11%25=6,997KN

(G=185,39+1636,1 +151,39+11x% [18,39+16,4+6,997]= 2432,54KN
On majore les efforts de 10% :

Ng=1,1xG=1,1x 2432,54= 2675,79kN
1.b) Les efforts de compression dus aux surcharges d’exploitation :
On utilise la méthode de dégression des surcharges d’exploitation en fonction du
nombre d’étages.
Soit Qo la surcharge d’exploitation sur la terrasse du batiment et Q1, Q2, Q3, ... . Qn les
surcharges d’exploitation relatives aux planchers 1, 2, ..., n qui sont numérotés a partir du

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

Sous terrasse Qo

Sous dernier étage (étage 1) Qo+ Q1

Sous étage (2) Qo+ 0,95(Q1 + Q2)

Sous étage (3) Qo +0,90(Q1 + Q2 + Qs)
Sous étage (4) Qo +0,85(Q1 + Q2 + Qs + Qq)

3+n
Sous étage (n)Q, + BT X(Q:1+Q, + Q3+ ... + Q)

n
Le coefficient étant valable pourn > 5.

n
Les résultats sont notés dans le tableau suivant :

Tableau I1.1 : Dégression en fonction du nombre d’étage.

Niveau La loi de dégression [kN/mZ] La charge
[KN/m?]
Terrasse NQo=1 1,00
10 NQ1=Qp + Q1 2,50
09 NQ2 = Qo + 0,95(Q1 + Q2) 3,85
08 NQs = Qo +0,90(Q1 + Q2 + Q) 5,05
07 NQs = Qo +0,85(Q1 + Q2 + Q3 + Qu) 6,10
06 NQs = Qo + 0,80(Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Qs) 7,00
05 NQs = Qo + 0,75(Q1 + Q2 + Q3 + Q4+ Qs + Qg) 7,75
04 NQ7=Qo +0,71(Q1+ Q2+ Q3+ Qs+ Qs + Qg + Q) 8,46
03 NQs = Qo + 0,69(Q1 + Q2 + Qs + Qs+ Qs + Qs + Q7 + Qs) 9,28
02 NQo=Qo +0,67(Q1+ Q2+ Q3+ Qs+ Qs + Qs + Q7+ Qg+ Qo) 10,05
01 NQ1o = Qo + 0,65(Q1 + Q2 + Q3 + Q4+ Qs + Qs + Q7+ Qg + Qo + Q10) 10,75
R.D.C | NQi1=Qo+0,64(Q1+ Q2+ Qs+ Qs+ Qs+ Qs + Q7+ Qg+ Qg+ Qo+ 11,56
Qu1)
S.SOL | NQ12=Qo +0,63(Q1 + Q2 + Q3 + Q4+ Qs + Qg + Q7+ Qg + Qg + Q1o 14,55
01 + Q11+Q12)

Par application de la loi de dégression des surcharges on a : Q = 14,55kN/m?
No=1,1XQXS=1,1X14,55X26,56 = 425,09 KN/m?
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1.c) L’effort normal Ny :

Ny = 1,35Ng + 1,5Ng = (1,35 X 2675,79) + (1,5 X 425,09) = 4249,95 kN/m?

11.3.1.2 Détermination de la section du Poteau (a X b) :

a) Détermination de « a » :

On doit dimensionner le poteau de sorte qu’il n’y ait pas de flambement, c’est-a-direA<50non

flambement.

Le  0,7Ly . I b x a3
A= —= — = |=:B=axb;l=

i i B 12
o b x a3 B 612_0289
T T2xaxp 127 %

Ona:Ly=3.11m; L,=0,7 X 311=217.7 cm.
B L¢ B 217.7 217.7

= < >~
T 0289 =" 72 25289 x50

= 15,06 cm

On prend : a = 50cm.

= E _ 0,7L, _ 217.7
i i 14,45

b) Détermination de « b » :

= 15.06 < 50 ;Condition vérifiée.

Selon les régles du B.A.E.L 91, I’effort normal ultime Ny doit étre :

Br-fc28 fe
N, < — 4+ A..=
U= 00y, Ay,

Avec:
B, : Section réduite du poteau ; B, = (a — 2)(b — 2)cm?
A : Section d’armature longitudinale ; A, = 0,7% B, ; Parce que Zone lla
o, : Facteur réducteur de Ny, il est en fonction de A ;
0,85
T 02y
35
fo2e = 25 MPa; f, = 400 MPa; y, = 1,50; y, = 1,15;
Application numeérique :
B, = (50 —2)(b—2) =48(b—2) cm?
A; =0,7% X B, = 0,7% x [48(b - 2)] = 0,336(b — 2)cm?
0,85

15,06 2

[1+0,2(=59)7]

a= 0.81
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424995 < 0,81[48(b —2) x 25 N 0,336(b — 2) x 400
0,9 x1,50x 10 1,15 x 10

b >252cm

On prend : b = 50cm

c) Vérification des conditions du R.P.A 99/2003 :

min(a;b) = 50 cm > 25 cm ; Condition vérifiée
h 311
Jmin(a ;b) =50cm > i =5 = 15,55c¢m ; Condition vérifée
| 1 a .. Y pes
k 2 < 5 = 0,25 < 1; Condition vérifiée

Donc le poteau rectangulaire type 1 a une section de (50 X 50) cm2,
On prend une section carrée de (50X50) cm?

Donc :
Type 01: (Sous — soL jusqu’alaR.D.C — (50 X 50)cm?
Type 02: (1étage jusqu’a le 3éme étage) — (45 X 45)cm?
Type 03: (4 ™€ étage jusqu’a le 6éme étage) — (40 x 40)cm?

Type 04: (7 €™ étage jusqu’a la terrasse ) = (35 X 35)cm?

11.4 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.

Figure 11.4 : schéma du voile.
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Le R.P.A. 99/2003 considére comme voile de contreventement les voiles satisfaisant les

conditions suivantes :

> .15 : > = > 376 > 17,09
— — ﬁ _ﬁ
e_max(zz, )cm {6’_22 e 2 —--—e 21709cm
emin = 20 cm

L>4e =L >24%x20=80cm
Avec :

L : Longueur du voile
e : Epaisseur du voile

h. : Hauteur d’étage On adopte des voiles d’épaisseur e = 20 cm.

11.5 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 11.2 : Sections des poteaux, poutres et épaisseur des voiles.

Section de 3
] ] o Section de poutre | Epaisseur des
Niveau poteau [cm?] Section de poutre principale [cm?] ] ]
_ secondaire [cmZ] voiles [cm?]
Carre

Sous-

50X50 30 X 45 30 X 45 20
sol.2
Sous

50 X 50 30 X 45 30 X 45 20
sol.1.

R.D.C 50 X 50 30 X 45 30 X 45 20
01 45X 45 30 X 45 30 X 45 20
02 45 X 45 30 X 45 30 X 45 20
03 45 X 45 30X 45 30 X 45 20
04 40 X 40 30 X 45 30 X 45 20
05 40X 40 30 X 45 30 X 45 20
06 40X 40 30 X 45 30 X 45 20
07 35X 35 30 X 45 30 X 45 20
08 35X 35 30X 45 30 X 45 20
09 35X 35 30 X 45 30 X 45 20

Terrasse 35%35 30x45 30x45 20
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-111.1 Acroteére :

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

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

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

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

déformations importantes (fissuration préjudiciable).

acrotére

relevé d'étanchéite — |

protection —

etancheité —

forme — |

Figure.l11.1 : Acrotére en béton armé.

I11.1.1 Calcul des sollicitations, enrobage et excentricité :

a) Poids propre :

0,03x0,1
S = — + (0,1 x0,6) + (0,07 X 0,1) = 0,0685 m?
G=SXy,=00685x%x25=171kN/m
Q=1kN/m

b) Effort normal :
Ny =1,356 =1,35%x 1,71 = 2,31 kN /ml
Ny, = N; = 1,71 kN/ml

¢) Moment de flexion :

My =15%X Ny xh=150x%x1x0,60=090kN.m

Mger = Mg = Ny X h=1x0,60=0,60kN.m
d) Effort tranchant :
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V=Ny,=1kN.m
V, = 1,5V = 1,50 kN.m
Veer =V = 1kN.m

50 cm

Mo

SR SR

Figure.l11.2 : Dimensions de I’acrotére.
e) Enrobage :
Vu que la fissuration est préjudiciable, on prend ¢ =c¢’= 2 cm. f)

Excentricité :

My 0,90
e = N—U= m=0,39m
Sp_ —0’10=0,05m <0,39m
2 2 ’

e, . Epaisseur de I’acrotere.
Donc le centre de pression se trouve en dehors de la zone limitée par les armatures.

111.1.2 Vérification de la compression (partielle ou entiére) de la section :
h 0,1
M, = Ny [e +35- C] = 2,31 [0,39 + = - o,oz] = 0,97 kN.m

(d—c)Ny — My <(0,337h —(0,81c"))fpe X b X h
(d—c)Ny — My = ((0,09 —0,02) x 2,31) — 0,97 = —0,81 kN.m
((0,337 xh) — (0,81 X ¢"))fpe Xb X h
= ((0,337x0,1) — (0,81 x 0,02))14,17 x 103 x 1 x 0,1
= 24,80 kN.m
— 0,81 < 24,80 kN.m ; Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait pour
une section rectangulaire (b X h) = (100 x 10) cmz2.

111.1.3 Calcul du ferraillage (E.L.U.) :

_ My  097x 10
C bxd®Xxf,, 100x 92 x 14,17

u = 0,0084
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111.1.3.1 Vérification de I’existence des armatures comprimée A’ :
H = O,8al X (1 - (0,4(11))
3,5 3,5 £ 400

- - = 0,668; A - -
M= 35411000e, 35+ 1,74 VeI T Ex v, 2x 105 x 1,15

= 0,00174
t; =0,8x0,668x% (1-(0,4 X 0,668)) = 0,392 > u=10,0084 >4 =0
©=0,0084 - B =0,996
On calcul :

Ay« Section d’armatures en flexion simple ;

Ay, - Section d’armatures en flexion composeée.

My 0g7x10
s G xdx B 348x0996x9 _ vStem/m
Ao = A N 31 2’31X103—024 2 /ml
re = 4T 1000, 100 x 348 _ O24em/m

111.1.3.2 Section minimale des armatures en flexion composée pour une section
rectangulaire :
a) Les armatures principales :
Ny, = N; =1,71 kN/ml
Mger = Mg = Ny X h=1x0,60 = 0,60 kN.m

_ Mser _ 060 _ 0,35m = 35
Cser = N T 471 M T oM

d=09h =09%x10=9cm;b=100cm

| dXbX fps  eser— 045d . 9x100x 21 35 — 405
.= X X , = X X
s min £, e.or — 0,185d 400 35- 1,665
cm?
= 1,01 —
ml

On adopter 406 p.m. ;A; = 1,13 cm?*/ml; S, = 25 cm

b) Les armature de répartitions :
1,13
A, = —= = 0,28 cm?/ml

On adopte : A; = 1,13 cm?/ml ; Soit : 406 p.m.
111.1.4 Vérification des contraintes (E.L.S) :
a) Moment de service :

h 0,10
Mser = Ngop X <e —c+ E) = 1,71 x <0,35 - 0,02 + T) = 0,65kN.m
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b) Position de I’axe neutre :

b
5¥* = n4s(d-y) =0 > 50y* - 21,15y —190,35 =0 - y = 1,58 cm

¢) Moment d’inertie :

b 100 x 1,583
1= §y3 + nAg(d - y)? = — (15 x 1,13 X (9 — 1,58)%) = 1064,68 cm*
111.1.4.1 Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :
M,,, 650

oy = x 1,58 = 0,96 MPa

X y= ———

I * Y7 106468
O——bC = 0’6f028 = 15 MPa

o, = 0,96 <07, = 15 MPa ; Condition vérifiée

111.1.4.2 Détermination des contraintes dans I’acier tendu o; :
2
O = min (gfe ; 1104/ X ftzs) ; Fissuration préjudiciable

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

0. = min(266,67 MPa; 201,63 MPa) = 201,63 Mpa

Mser 650
I (d — )/) = 15 x m X (9 — 1,58) = 67,95 MPA

o5 = 67,95 MPa < o, = 201,63MPa ; Condition veérifiée

Os¢ =1

111.1.4.3 Contrainte de cisaillement :

T
= psd
T =150 = 1,5 x 1 = 1,50 kN
1,50
T = 3o = 1667 kN/m? = 001667 MPa

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

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

7, = 0,01667 MPa < T, = 2,5 MPa ; Condition vérifée

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

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

E,=4x CyxAxX W,

Avec :

A : Coefficient d’accélération de zone A = 0,08 (zonel, groupe2)
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C, : Facteur de force horizontale C, = 0,8
W, : Poids propre de I’acrotére W, = 1,71 kN
E, : Force horizontale pour les éléments secondaires des structures

FE,=4x%x0,8x0,08x%x1,71=0,44 kN < 1,5Q = 1,5 kN ; Condition vérifiée
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Figure 111.3 : Ferraillage de I’acroteére.
111.2 Balcon :
Le balcon est un élément d’architecture consistant en une dalle pleine encastrée dans la poutre
et entourée d’une rampe ou d’un mur de protection, elle est considéréee comme étant une
console qui dépasse de la facade d’un batiment et communique avec I’intérieur par une porte ou

une fenétre.

Ona:
Ly:La longueur suivant l'encastrement a la poutre ; L, =5,2m
Ly: La longueur suivant l'encastrement aux deux consoles ; L, = 1,45m
L, 1,45 . .
E = 3 = 0,28 < 0,4 = Ladalle travaille dans un seul sens (suivant L,.)

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

e Résistance a la flexion :
e>L—x=£=01OSCm
— 30 30 ’
e Isolation acoustique : € > 12 cm ;
e Sécurité en matiére d’incendie : e > 11 cm pour 2 heures de coup feu.

On adopte : e =15cm.

NN
L W

NN

1.45m

Schéma statique du balcon
111.2.1 Etude des charges et des sollicitations :
a) Décente des charges :
Revétement en carrelage (2 cm) : 2 X 0,20 = 0,40 KN/m?
Mortier de pose (2 cm) : 2 X 0,20 = 0,40 kN/m?
Sable fin pour mortier (1,5 cm) : 1,5 X 0,19 = 0,29 KN/m?
Enduit en ciment (1,5cm) : 1,5 X 0,18 = 0,27 kN/m?
Dalle Pleine (15 cm) : 15 X 0,25 = 3,75kN/m?
G =5,11kN/m?
Q = 3,50 kN/m2
b) Charge surfacique et linéaire :
Q. = 1,35G + 1,50 = (1,35 x 5,11) + (1,5 x 3,50) = 12,15 kN/m? ; Charge surfacique.
Q, =12,15x 1m = 12,15 kN /ml ; Charge linéaire.
Qser =G+ Q = 5,11+ 3,50 = 8,61 kN /m?; Charge surfacique.
Qser = 8,61 X 1 m = 8,61 kN /ml ; Charge linéaire.

111.2.1.1 Calcul de la charge concentrée :
Le balcon supporte la charge d’un mur en brique perforé de 1,9 m de hauteur et de 10 cm
d’épaisseur. Sa longueur est de 3.15 m.

a) Poids propre du mur :
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Phur = 6 XbXhx1m=13%x0,1x190x1m = 2,47 kN
D’00 : P, pur = 1,35 X Py = 1,35 X 2,47 = 3.33 kN
b) Poids de I’enduit en ciment :
Popguit = 6 Xbxhx1m=18x0,02%1,9x 1m = 0,68kN
D’0U : Py onguit = 1,35 X Popguic = 1,35 X 0,4 = 0,92kN
¢) Charges totales :
P, =P, mur + Py enauic = 3,33 + 0,92 = 4,25 kN
Poor = Pour + Ponguic = 2,47 + 0,68 = 3,15kN

Pe=3,15K

Pu=4.25
qu=12.15KN/ml . g5 =8.61 Kifmi - 5
| )
1.45m 1.45m
Figure 111.4 : Schéma statique montrant les charges que subit le balcon
d) Calcul du moment max et de I’effort tranchant max :
Qyl? 12,15 x 1,452

Mgy = ———= Pl= — > — (4,25 x 1,45) = —15,78 kN.m

Les moments au niveau d’appui et travée suivant les deux sens
ELU :M,,,, = —15,78 kN.m

ELS: M, = —6,83 kN.m

a)-Calcul a ELU:

Tmax = Qul+ B, = (12,15 x 1,45) + 2,47 = 20,09kN
111.2.1.2 Ferraillage :
d=09r=09x%x15=1350cm

a) En travée :
Sens L, :

opc = 14,17Mpa
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400
O =£=—= 348 MPa
ys 1,15
Me max 15,78x103

= 0,061

Opexd2xb  14,17%(13,5)2Xx100
u=0,061 - f =0,968; P est tirée du tableau.

M max 2,22 x 103
A, = = = 3,4‘7 2 l
= B dxa, 0,996 x 13,5 x 348 em”/m

Sens L, : Armatures de répartition

Aey =2 = 0,87cm?m

Section minimale des armatures par la CNF :
Anmin=1,63 cm?/ml

Choix des aciers :

En travée :

SensL, :

Aiy =3,47cm?m

® <12mm

Sty <33 cm

={As,:5T10 p.m = 3,93cm?ml ; S, =20 cm
SensL,, :

Ay =0,87 cm?/m

® <12mm

Sty <45 cm

>{A¢y :4T10 p.m = 3,14 cm?/m >A, i, St =25CM

Un ferraillage similaire est pose sur la partie inférieure de la dalle du fait de la vibration du
balcon lors d’un séisme
111.2.1.3 Vérifications :
a) Condition de non fragilité :
_ 0,23 X b X d X fi28 _ 0,23 x100 x 13,50 x 2,10

min = 7 200 = 1,63 cm*/ml

Agape = 3,14 cm? > Ay = 1,63 cm?; Condition vérifiée
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b) Contrainte de cisaillement :

T 20,09 x 10
~ bxd 100 x 13,50

Ty = 0,15MPa

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

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

1)1, =019 MPa < 7, = 2,5 MPa ; Condition vérifiée

La reprise de bétonnage n’existe pas donc les armatures transversales ne sont pas nécessaire.
c) Contraintes d’adhérence :

B T ~ 20,09 x 103
Tse = 09xdxnxp 09x13,50x 3,77 x5 x 102

= 0,87 MPa

Avec :

n : Nombre d’armatures longitudinales tendues ; n =5

u : Périmeétre d’armatures tendues ; u= 3,77 cm; tirée du tableau

Too = P X fizg = 1,50 x 2,1 = 3,15 MPa

1 : Coefficient de scellement relatif a I’acier selon sa nature lisse ou HA

{I/Js =1 - Pour les aciers lisses
Ys = 1,5 = Pour les aciers HA

Tge = 0,87 MPa < T,z = 3,15 MPa ; Condition Vérifiée
d) La vérification des contraintes a I’E.L.S. :

Qsorl? 8,61 x 1,452
T T helm T
e) Détermination de la position de I’axe neutre :

Mg, =

— (3,15 x 1,45) = —6,83 kN.m

b
Eyz —1545(d—y) =0 >y =3,44cm

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

f) Détermination du moment d’inertie :
b
I = §y3 + nAs(d — y)? = 7323 cm*

g) Détermination de contrainte dans le béton comprimé gy, :

Mser
I

O——bC = 016fC28 =15 MPa

o = 3,21 <0, = 15 MPa ; Condition vérifiée

op = X y; = 3,21 MPa

h) Détermination des contraintes dans I’acier tendue o; :
2
05 = min [§ fo; 110,/nft28] ; Fissuration préjudiciable
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n : Coefficient de fissuration pour HA ® >7 mm ;n = 1,6
05 = min(266,67 MPa ; 201,63 MPa) = 201,63 Mpa

M
;er (d — y) = 140,70 MPa

o = 140,70 MPa < oy = 201,63MPa ; Condition vérifiée

Os¢ =1

i) Verification de la fleche :
Pour les éléments supportés en console, la fleche Festégalea: F = F; + F,

Avec :

8EI
3

sz = 3% ; Fleche due a la charge concentrée

i.1) Détermination du centre de gravité :

l4
J F, = Q— ; Fleche due a la charge répartie

o ZAX Y ((b X hl%) + (% Asxd) _ (100 x15 x 7,5) + (15 x 3,14 X 13,50)
G JA; (bx h) + (n x A) (100 x 15) + (15 x 3,14)
=7,68cm
Y,=Y;=768cm
Y,=h—-Y;=732cm
1.2) Calcul du moment d’inertie :
I = le/13+ le/23+ nA(d — Yy)?
_ 100 x 7,683 N 100 x 7,323
3 3
= 16925,63 cm*
i.3) Calcul de la fleche :

+ (15 x 3,14) x (13,50 — 7,68)2)

Brol P 1,45% x 102 8,61x 1,45 1,83
F= E[?J“ 5] =~ 32164,19 x 105 x 16925,63 | g T 3 |=0lzm
L 145
Fogm = 520 = 520 = 0,58 cm

F.q; = 0,12 cm < F 4., = 0,58 cm ; Condition vérifiée
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111.2.1.4 Schéma du ferraillage :

SHAL0/ml(ST=25cm) 4HA10/ml(ST=25cm)

wlC o .

145cm

Figure 111.5 : Ferraillage du balcon.

Pour les autres types de balcon : Les mémes étapes ont été suivies, les résultats sont les
mémes.
I11.3 La cage d’ascenseur :

L’ascenseur est un dispositif électromécanique, qui est utilisé afin de mouvoir
verticalement des personnes ou des objets a travers les différents niveaux a I’intérieur d’un
batiment. 1l se trouve dans les constructions dépassants les 5 étages, ou I’usage des escaliers
devient fatiguant.

L’ascenseur est installé dans la cage d’ascenseur, ou il y a une glissiere qui sert a
déplacer une cabine.

Dans notre projet, l'ascenseur est specialement aménagé en vue du transport des

personnes.
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-
rdgulateur de vitesse

cable de levage
Bauten &%appel

interrupteur de fin de course

cabine d'ascenseur

parachule de cabing

rail-guide de conbnepoids

Amortisseur

poulie de tension du régulateur

Figure 111.6 : Schéma d’un ascenseur.

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

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

D’apres la norme (NFP82-201), la charge nominale est de 675kg pour 9 personnes avec une
surface utile de la cabine de 2,24 m2. Ses dimensions selon (NFP82-22).

Largeur de la cabine : 1,4 m

Langueur de la cabine : 1,6m

Hauteur : 2,35m
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La largeur de passage libre : 0,8m

La hauteur de passage libre : 2,20m

La hauteur de la course : 39,09m

La surface latérale : S = 2 x (1,6 + 1,4) x 2,35 = 14,1m>.

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

Tableau I11.1 : Poids des composants de I’ascenseur.

Poids de la cabine : S = 14.1 m? M; =11,5%x14.1%x 2 =3243 kg

Poids du plancher : S = 2,2 X 2,35 = 5,17 m? M, =M, xS =110 x 5,17 = 568,7 kg
Poids du toit : My =My, XS =20x%517=103,4 kg
Poids de I’arcade : M, =60+ (80 x 2) = 220 kg
Poids de parachute : Mg =50 kg

Poids des accessoires : M¢ =80 kg

Poids des poulies de moulage : M, =2x%x30=060kg

Poids de la porte de la cabine : Mg =80+ (1,76 X 25) = 124 kg
§=22x%x08=176m?

e Poids mort total : P,, = Y!=8M; = 1530,4 kg
e Contre poids: B, = P, + = =1530,4+ 675/, = 18679 kg

111.3.2 Calcul dela charge total q,, :
111.3.2.1 Calcul de la charge de rupture :
Selon (NFP-82-202), la valeur minimale du coefficient de sécurité C est de 10 et le rapport

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

soit le nombre des tirons.

D
E=45etD = 550 mm - d = 12,22 mm

Ona:C,= C; XM

Avec :

C, : Ceefficient de sécurité du cable etC; = 12

C,: Quotient de la charge de la rupture nominale de la nappe du céble ;
M : Charge statique nominale portée par la nappe.

Et:M=Q+ P, + M,

M ,: Poids du cable.
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On neglige M devant(Q + Pp)donc: (My; K Q+ Pp,) > M =Q+ B,
Donc:C, = Cs XM= Cy x (Q+ Pp) =12 x (675 + 1530,4) = 26464,8 kg

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

égale a 0.85.
C. = 26464,8 = 31135,06 k
T 7085 PO Rg

La charge de rupture pour « n » cable est: C, = Cy (1 capley X m X1

Avec:

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

n : Nombres des cables.

Pour un cable de d=12,22m et m=2 on a: C; (1 capie) = 8152 kg

C, _ 31135,06
Cr1caviey Xm  8152%x2

n= 1,91

On prend : n = 4cables, car le nombre de cébles doit étre paire et cela pour compenser les
efforts de tension des cébles.

111.3.2.2 Calcul des poids des cables :

M

gzmxnxL

Avec :

m : La masse linéaire du cable, m = 0,515 kg / m ;

n : Nombre des cables, n = 4 ;

L : Longueur du céble, L = 39,09 m

Mgz =mxnXxL=0,515X4Xx39,09 = 80,53 kg
M=Q+ B,+ My =675+ 1530,4 + 80,53 = 2285,93 kg

111.3.2.3 Vérification de C,. :
Cr = Cr(1caniey Xm X n = 8152 x 2 x 4 X 0,85 = 55433,6 kg

C, 554336 e
C,r=CiXM—> Cs = U 7285903 24,25 > 12 ; Condition vérifée

111.3.2.4 Calcul de la charge permanente total G :

Ona: Pyeyit = 1200 kg

G= Pn+ P+ Preuis + My = 1530,4 + 1867,9 + 1200 + 80,53 = 4678,83 kg
Q =675kg

qu = 1,35G + 1,5Q = 7328,92 kg
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111.3.3 Vérification de la dalle au poingonnement :

La dalle de I’ascenseur risque de se pioncer sous I’effet de la force concentrée appliquée
par I’un des appuis du moteur (supposé appuyer sur 4 cotés), donc chaque appui recoit le quart
de la chargeq, = 7328,92 kg.

qu 732892
Qo= —= ———=1832,23 kg/ m
4 4
Selon le B.A.E.L 91/99 (A.5.2, 42), on doit vérifier la condition de non poingconnement qui
suit :
go < 0,045u, X hg X Jezs
Vb
Avec :
q, : Lacharge de calcul a’'E.L.U ;
h, : Epaisseur totale de la dalle,hy = 15 cm ;
U, - Périmetre du contour au niveau du feuillet moyen.
q.’l
T /, 2.:"-" P
4 A \ \". A\ \‘3‘\.
h2 : NN I
4 | . « |.\\ o
h/2 a tod NG,
{ | s | i

#757+-10 +757

Figure.ll11.7 : Reépartition des charges.
La charge concentrée q, est appliquée sur un carré de (10 x 10) cmz.
pe =2(U+V)
U=a+ hy=10+15=25cm
V=b+ hy=10+15=25cm
. = 2(25 + 25) = 100 cm

25 x 10
f;zs = 0,045 x 100 x 15 X
b )

= 1832,23 kg

Il ny a pas de risque de poingonnement.

Go < 0,045u, X hy X

= 11250 kg > q,
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111.3.4 Evaluation des moments dus aux charges concentrées :

2 |l o

-1 N7 7774k |

G i ] L] NN
(1) (2) (3) (4)

A1

Figure.l11.8 : Schéma expliquant la concentration des charges sur la dalle

a) Distances des rectangles :

F 3

Lx=1.40m

L

1) Rectangle (1) :

{ U =100cm 0,30 :
V =120 cm
1, = 0,25
2) Rectangle (2) :
V =120cm
3) Rectangle (3) : Vs = D,EEI
{ U =100 cm 030 4

V=70cm
4) Rectangle (4) :

{/U =50 cm
=70cm

Figure 111.9 : Dessin montrant la concentration des charges.

S2'0

b) Calcul des moments suivant les deux directions :

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

v : le coefficient de Poisson.

AVELU (v=0):M, = M; X PetM,, = M, X PetP = P' X S

La charge surfacique appliqué sur le rectangle A (25 x 25) cm2 est :

Q. 7328.92
0,252

P’ = 117262,72 kg / m?

UXv

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

tableau suivant : L, = 1,4m et L, = 1,6 m.

Tableau 111.2 : Les résultats des moments isostatiques des rectangles (E.L.U).
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u v
Rectangle | M, M, | Surface [m?] | P=P’.S [kq] | M,[kg.m] | M, [kg.m]
X y

0,71 | 0,75 | 0,067 | 0,052 1,20 23038,243 1548,56 | 1197,99

0,36 | 0,75 | 0,092 | 0,066 0,60 11519,122 1059,76 | 760,26

1
2
3 0,710,441 0,075 | 0,074 0,70 13438,975 1007,92 | 994,48
4 0,36 | 0,44 | 0,118 | 0,098 0,35 6719,488 792,90 658,51

c¢) Les moments dus aux charges concentreées :
Mxl = Mxl - sz - ng + MX4 = 268,780 kg.m
Myl = Myl - Myz - My3 + My4_ = 101,752 kgm

d) Moments dus aux charges réparties (poids propre) :
d.1) Chargement :
Ly=140metL, =1,60methy =15cm
e Poids propre: G = 0,15 x 2500 =375 kg / m

e Charge d’exploitation: Q = 100 kg / m DJSM%
Charge ultime : g, = 1,35G + 1,5Q = 656,25kg / m
d.2) Sollicitations : 0,75 M, [ -
a= L—x = ﬂ = 0,88

L, 160 -

0,50, [
Donc la dalle travaille suivant les deux \;//
sens :{sz = U X qy X [} 075y
My, = py X My,

Figure 111.10 : Moments de la dalle.

a= 0,88 - u, =0,0476et u, = 0,7438
Donc : M,, = 61,226 kg.m et M,,, = 45,540kg.m

d.3) Les moments appliqués a la dalle :
Mgy = My, + M,, = 268,780 + 61,226 = 330,005kg / m
Moy = My, + My, = 101,752 + 45,540 = 147,292kg / m
Les moments retenus sont :

En travée :
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M,, = 0,75M,, = 247,504 kg / m

M, = 0,75M,, = 110,469 kg / m

Sur appuis :

Mgy = Mgy, = 0,50M, = 165,003kg / m

111.3.5 Calcul du ferraillage de la dalle :

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

Ona:b=100cm; h=15cm;d=13,5cm ;f,=400 MPa ; g,= 348 ;u, = 0,392

fe28=25 MPa; f,,.= 14,17 Mpa ; f;,5= 2,1 MPa ; Fissuration peu préjudiciable.
a) Entravée:
e SenslL,:

Le moment ultime :

M., = 247,504kg / m = 2475,04N.m

Le moment réduit u,, :

My 2475,04
bXd?X ope  100x13,52x14,17

Ona:p = 0,995
La section d’acier :

My 2475,04
- Bxdx o, 0995x 13,5 x 348

U= = 0.0095 < u; » A" = 0.0096

ASX

= 0,529 cm? / ml

e SensLy:
Le moment ultime :
M, = 110,469kg / m = 1104,69 N.m
Le moment réduit u,, :

~ My, B 1104,69
 bxd*x g,, 100 x 13,52 x 14,17

Ona:f = 0,998

u =0,0043 <y, - A =0

La section d’acier :
4 = My  _ 1104,69

Y Bxdx o, 0,998 x 13,5 x 348
b) Sur appuis :

= 0,238 cm? / ml

Le moment ultime :
Mgax = Mgy, = 165,003 kg /m = 1650.03N.m

Le moment réduit p,, :
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Mg 1650,03
bxd*x o, 100 x 13,5%x 14,17

Ona: B = 0,997

La section d’acier :

A = Moy 1650,03
7 Bxdx g, 0,997 x 13,5 x 348

u =0.0064 <y, A =0

= 0,35 cm? / ml

¢) Section minimale des armatures :
Puisque hy = 15cm (12cm < hy < 30 cm)et a = 0,88, on peut appliquer la formule
suivante :
e SenslLy:
Ay min =8hy =8x0,15 = 1,2cm? / ml
{Aty = 0.238cm?/ml <Aypin =1,2cm? /ml = onprend : Ay = Ay in = 1,2cm? / ml
Agy = 0,35cm?/ml <Aypin =1,2cm? /ml = onprend : Agy = Aymin = 1,2 cm? / ml

e SenslL,:
3—a 3-0,88 ,
Ay min = Ay min (T) = 1,2 <T) =1,28cm*” / ml
{Atx = 0.529 cm?/ ml < Ay pmin = 1,28cm?® /ml = onprend : Aix = Ax min = 1,28 cm?* / ml
Aoy = 0,35cm?/ ml < Ay ppin = 1,28cm? /ml = onprend : Agy = Axmin = 1,28 cm? / ml
d) Choix des aciers :

<D<h0 d <15
—
=70 = mm

En travée :
e Sensl,:

Ay = 1,28 cm? / ml
Stx < min(3hy ;33 cm) =

{4T10 p.m = 3,14 cm?* / ml
Sty <33 cm

Stx =25 cm

e SenslL,:
Ay =1,2cm? [ ml
Sty < min(4hy ;45 cm) = {
Sty <45cm

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

Sur appuis (chapeaux) :

{Aa = 1,28 cm?* / ml N {4T10 p.m = 3,14 cm? / ml
Sty <33 cm St =25cm
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e) Armatures transversales :

Il'y a nécessité de disposer des armatures transversales :

1) La dalle est bétonnée sans reprise de bétonnage dans son epaisseur.
2) T, < T,avec:

V, 10h
L o, = e % min(0,13f.,5 ; 5 MPa)

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

e Oncalcule Vy etV :

Ly 1
x — qu_x a
2 a
a>04 = L1+2:Vx>Vy
| W= @y
) 1
V., = 6562,5 X — X == = 3195,65N = 3,20 kN
1+ =
2
1.4
V, = 6562,5 X < = 3062,5 N = 3,06 kN
Vy <V
e Oncalcul V,etV, :
yo= e 732892 =9771,89 N = 9,77kN
V7 2u4+v  (2x0,25) + 0,25 ’ o

_ qu 732892

Vu = 3u = m = 9771,89N = 9,77 kN

V, =V, parcequeu =v

Vieor = Ve + V, = 3,20 + 9,77 = 12,97 kN ; Sens L,
Vitor = Vy+ Vi, = 3,06 + 9,77 = 12,83 kN ; Sens L,
Et: Vytor = Mmax(Vy tor x5 Vitory) = 12,97 kN
Doncona:

Ve _ 1297 103
““ pxd 1000 x 135

15cm < hy = 15 cm < 30 cm ; On Vérifié que :

= 0,096 MPa
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Ohy 10 x 0,15
min(0,13f.,5 ;5 MPa) = —————

T, = min(0,13 X 25;5 MPa) = 1,63 MPa

7, = 0,096 MPa <7, = 1,63 MPa ;Condition vérifiée
On en deduit que les armatures transversal ne sont pas nécessaires.

111.3.6 Vérification a I’E.L.S :

a) Calcul des sollicitations sous I’effet des charges concentrees :

My, = (M; + VMZ)Ps,er
) avec: v=0,2(E.L.S
{MOy = (My + VM,)PLy (E-L.5)
P
Ps’er = (ser X S’ = ua;e; xS’

1 1
Prser = (G + Q)Z = (4678,83 + 675) 1= 1338,46 kg

1338,46
0,252
P., = 2141532 % S’

Fa ser _
uxv

= 21415,32 kg / m?

Gser =

Les résultats des moments isostatiques des rectangles (1), (2), (3) et (4) sont résumés dans le
tableau suivant: L, = 1,4m et L, = 1,6 m.

Tableau I11.3 : Les résultats des moments isostatiques des rectangles (E.L.S).

u 1% Surface P’ser Mo, M,
Rectangle | — .| M M,
Ly y [m?] [kg/m?] [kg.m] [kg.m]
1 0,71 | 0,75 | 0,067 | 0,052 1,2 16852,032 | 1129,086 876,306
2 0,36 | 0,75 | 0,092 | 0,066 0,6 8426,016 775,139 556,117
3 0,71 0,44 | 0,075 | 0,074 0,7 9830,352 737,276 727,446
4 0,36 | 0,44 | 0,118 | 0,098 0,35 4915,176 579,991 481,687

b) Les moments dus aux charges concentrées :
Moxe = Moxy — Moxz — Moxs + Moxs = 196,607 kg.m
Moye = Moy — Mgyz — Moys + Moy, = 74,430 kg.m
¢) Moments dus aux charges réparties (poids propre) :
c.1) Chargement :
Ly=140metL, =1,60methy =15cm
e Poids propre: G = 0,15 x 2500 =375kg /m
e Charge d’exploitation: Q = 100 kg / m
Charge ultime : g = G+ Q =475kg / m

c.2) Moments dus au charges réparties (E.L.S) :
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L, 1,4
a=—=—=10,88
y 1,6
Moyr = Uy X Qser X lazc
Moyr = Hy X Moxr

a= 0,88 = u, =0,0476 et u, = 0,7438; Tirée de l'abaques de Pigeaud

Donc la dalle travaille suivant les deux sens :{

Donc : My, = 44.316 kg.m et M,,,,, = 32,962 kg.m
c.3) Les moments appliqués au centre d’impact du rectangle :
Moy = Moye + My, = 240,923 kg / m
Moy = Moye + Moy, = 107,392 kg / m
Les moments retenus sont :
e Entravée:
M,, = 0,75M,, = 180,69kg / m
M, = 0,75M,, = 80,544 kg / m
e Surappuis:
Mgy = Mg, = 0,50My, = 120,46 kg / m
111.3.7 Vérification des contraintes dans le béton :
e SuivantL,:
a) En travée :
M, = 1806,69N /m ; Ax = 0,39cm2/ml ;A'=0;n=15;d=13,5¢cm

a.1) Position de I’axe neutre :

b
§y2+nA’(y—d)— nA(d-y)=0 - 50y*’+6y —79=0 - y=12cm

a.2) Moment d’inertie :

b 100 x 1,23
I= §y3 + nd,(d - y)? = — (15 x 0,39 x (13,5 — 1,2)%) = 942,65cm*
a.3) Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :
K Mser 180669 1,2 = 2,20mp
= X = X = ———— X —
Obe Y= T YT Tgage5 © e T M

Gpe = 0,6f-5 = 15 MPa?

Ope = 2,291 < 73, = 15 MPa ; Condition vérifiée
Donc les armatures calculées dans I’E.L.U conviennent.
b) Sur appuis :

M, =1204,6N /m;A, = 026cm?/ml; A" =0

b.1) Position de I’axe neutre :

49



b
ZV*+nA'(y - d) = nA(d - y) =0 - 50y* +39y —52,65 =0 - y =099 cm

b.2) Moment d’inertie :

b 100 x 0,993
I= §y3 + nAs(d - y)? = — (15 x 0,26 X (13,5 — 0,99)?) = 642,69cm*
b.3) Détermination des contraintes dans le béton comprimé o, :
M., 1204,6

Ope = KXy = X 0,99 = 1,85MPa

I 7Y 642,69
Tpe = 0,6f-0g = 15 MPa
ope = 1.85 < 7, = 15 MPa ; Condition vérifiée
Donc les armatures calculées dans I’E.L.U conviennent.
e Suivant L, :
a) En travée :
M;, = 805,44N /m ; Ay = 0,17cm? /ml;A'=0; n=15;d = 13,5cm

a.1) Position de I’axe neutre :
b
§y2+nA’(;v— d)— nA(d-y)=0 - 50y*+ 3y —34,43 =0 - y=0,8cm

a.2) Moment d’inertie :

b 100 x 0,8
I= §y3 + nAs(d - y)? = ——5——+ (15017 x (135 - 0,8)2) = 437,95cm*
a.3) Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :
M,,, 805,44

Ope =K Xy= X 0,8 = 1,35 MPa

YT 47395
Tpe = 0,6f-0g = 15 MPa
oy = 1.35 < 7, = 15 MPa ; Condition Vérifiée
Donc les armatures calculées dans I’E.L.U conviennent.
111.3.8 Disposition du ferraillage :
a) Arrét des barres :
La longueur de scellement L est la longueur nécessaire pour assurer un ancrage correct.
Ona:.f,400 etf.,g = 25 MPa.
L; =400 =40 X 1 =40 cm.
b) Cas des charges uniformes :
Arrét des armatures en travée et des chapeaux par moitié, les aciers traversant le contour
sont ancrés au-dela de celui-ci.

c) Arrét des barres sur appuis :
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1 M
L; = max (Ls; Z(O,3 + M—a> Lx> = max(40 cm ;30 cm) = 40 cm
0x

L
L, = max (Ls ; ?1) = max(40 cm;15cm) =40 cm

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

Les aciers armant a la flexion, la région centrale d’une dalle sont prolongés jusqu’aux appuis a
raison d’un cas contraire, les autres armatures sont arrétées a une distance :

L, 1,40
10 10
e) Armatures finales :

=14 cm

e SuivantL, :
A, = 3,14 cm? / ml, On adopte :4T10 = 3,14cm? avec S, = 25 cm
A, = 3,14 cm?* / ml, On adopte : 4T10 = 3,14cm? avec S, = 25 cm
e Suivant L, :
A; = 3,14 ¢cm® / ml,On adopte : 4T10 = 3.14cm? avec S, = 25 cm
A, = 3,14 cm?* /ml , On adopte : 4T10 = 3.14cm? avec S; = 25 cm

| Ly=1.60m |
I 1
L e e
IRIRIRIRINIRIEARIRIN
T 4710 fmL —
1= Lx=1.40m
4710 fmL 1
| | | | | | | | | I
RERRERRRRRRRRRRRRR

Figure 111.11 : Ferraillage supérieur de la dalle de I’ascenseur.
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Ly=1.60m

4T 10/ml

Lx=1.40m 4T 10/ml

Figure 111.12 : Ferraillage inférieure de la dalle de I’ascenseur.

111.3.9 Voile de la cage d’ascenseur :

D’apres le R.P.A 99/2003, I’épaisseur du voile doit é&tre> 15 cm.

On adopte une épaisseur e, = 15 cm.

Dans notre cas le voile de la cage d’ascenseur n’est pas un élément porteur, il sera ferraillé par :
Apin = 0,1% X b X hy = 0,1% x 100 X 15 = 1,5 cm? / ml

Le voile est ferraillé en deux nappes avec 5T10 / ml soit : Agq,, = 3,93 cm? / ml
L’espacement : S; = 20 cm

I11.4 Les escaliers :

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

Ils constituent une issue de secours importante en cas d’incendie, I’établissement des
escaliers nécessite le respect de certains facteurs, ils doivent étre agréable a I’ceil et
fonctionnelle et aussi facile a monter sans fatigue, ce qui implique une conservation de la
cadence des pas ou une régularité dans son exécution, cet équilibre est réalisé par une relation
entre la hauteur d’une marche et le giron :

2h + g = p;avecp : 'amplitude du pas.
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La structure a deux types d’escalier : un escalier a paillasse a 2 volées & un escalier console

Trémie

Hauteur de marche I——I

Giron Epaisseur
de la
Nez de marche dalle

Echappée

Hauteur Vg Pas de foulée
de d"’/.«' Hauteur
l'escalier sy Sous
* plafond

Reculement

Longueur totale

Figure 111.13 : Coupe descriptive d’un escalier.

111.4.1 Dimensions des escaliers :

Type 01 :

1.40 2.40

—
—
—N

1.20

2.80
.40 ]

1.20

Figure 111.14 Vue en plan de I’escalier

Si «g» est la distance horizontale entre deux nez de marche successifs et «h» la
hauteur de la marche, la relation linéaire suivante, dite « formule de Blondel », Vérifie la
constatation empirique suivante :
59cm <2h+g <66cm; Avec:

h : La hauteur de la marche (contre marche) ;
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g : La largeur de la marche.
Onprend:2h+ g =64cm

On a aussi c’est deux formules :

h
H=nXh-= 76etL=(n—1)g...............(1)

Avec :

H : Hauteur entre les faces supérieurs des deux paliers successifs d’étage ;
n : Le nombre de contre marche :

L : La projection horizontale de la longueur total de la volée.

111.4.2 Etude d’un escalier a deux volets :

a) Dimensionnement des marches et contre marches :

D’apres (1),ona:

h—H tg= L
_neg_n—l

Donc d’apres Blondel on a :

L H
m=(—+ 2)><—

n—1 n
Etpuis:mn*—(m+L+2H)n+2H=0....c......(2)
Avec:m=64cm H = %=%= 1,56 cmetL =2,4cm

Donc I’équation (2) devient : 64n* — 616n + 312 = 0
La solution de I’équation est : n = 9 (nombre de contre marche)

Donc : n — 1 = 8 (nombre de marche)

h—156—17 tg= L = 30
=5 =17cmetg=—7=30cm

On vérifie avec la formule de Blondel :
59cm < (2%x17)+30<66cm = 59cm < 65cm < 66 cm;Condition vérifiée
L’inégalité vérifiee, ona: 8 marchesavec g =30 cmet h = 17 cm.

L angle d’inclinaison est :

17
tana = —=0,57 = a = 29,54° - cosa = 0,87

30
b) Epaisseur de la volée (e,) :
L<e <L—>—L <e, < L - 240 <e <—24’0 - 92<e
307 V720 30cosa” Y 20cosa 30x0,87 Y~ 20x0,87 o
< 13,79
e, =12cm
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¢) Epaisseur du palier (ey):

e 12
P cosa 0,87

111.4.3 Evaluation des charges et surchargesa E.L.UetE.L.S:

e =13,79cm ep = 14 cm

a) Volee :

Revétement en carrelage horizontal (2¢cm) @ ...ccoviviiiiiiiiiiine e, 2 X 0,20 = 0,40 kN/m2
Mortier de ciment horizontal (2¢cm) @ .....ooeiiiiiiiiiiiii 2 X 0,20 = 0,40 kN/m?
Litdesable (2cm) ..o, 2 X 0,18 = 0,36 kN/m?

Revétement en carrelage vertical (ep x 0,20 X g) 2cm):....... 2X0,20X % = 0,23 kN/m?
Mortier de ciment vertical (ep X 0,20 X g) @cm): . 2 X0,20 X % = 0,23 kN/m?
Poids propre de la paillasse (e, x %) e 3,45kN/m2

Poids propre des marches (0,22 x g) e e e e e e e 1,87 KN/m?
=T [= R o] /01 0,10 KN/m?
Enduiten platre (2.Cm) @ ..o (2 X0,10)/0,87 = 0,23 KN/m?

Q=250kN/m2 - G =7,27kN/m2

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de

largeur :{qu = (1,356 + 1,5Q) x 1 = 13,56 kNZ/mz
Qser = (G+Q) X 1= 9,77 kN/m

b) Palier :

Revétement en carrelage (2Cm) @ ....oeoieiiiiii i 2 X 0,20 = 0,40 kN/m?

Mortier de ciment horizontal (2Cm) @ ..o, 2 X 0,20 = 0,40 kKN/m?

Litdesable (2Cm) @ .o e e e 2 X00,18 = 0,36 KN/M2

Enduitenplatre (2¢cm) @ ..ooooiiiiii e e e 2 X00,10 = 0,20 KN/M2

Poids propre du palier (ep X 0,25) @ ..oeviiiiiiiiiiiiiie i e ee e 3,DKN/M2
G = 4,86kN/m?
Q =2,50 KN/m2

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur :
g, = (1,35G + 1,5Q) x 1 = 10,31 kN /m?
Gser = (G+ Q)X 1= 7,36 kN/m2
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111.4.4 Calcul du moment fléchissant et effort tranchant max a I’'E.L.U :

13.56KN
10.31KN

1.35m 2.40m, 1.35m | 2.40m
|

Figur
e 111.15 : Schéma statique d’une volée + paliers.
a) Détermination des réactions :
R, + R, = (13,56 x 2,40) + (10,31 x 1,35) = 46,46kN

Z M, = (R, X 3,75) — (10,31 x 1,35 x 0,675) — (13,56 X 2,4 X 2,55) = 0 = R,

= 24,635 kN
R, + 24,635 = 46,46kN = R, = 21,827 KN

b) Détermination du moment fléchissant et effort tranchant :

Cas: 01 Distance : Schéma statique :

0 S X S 1.35m ‘_\.\L{

Cas: 02 1.35 < x < 3.75m

X

vy ¥y ¥ ¥ ¥y ¥y ¥y ¥yrrT¥yrx '“'\
L

-
Figure 111.16 : Schéma statique de la volée et le palier.
b.1) Cas 1(0 < x < 1.35):
b.1.1) Effort tranchant :

ZF” — 0o —T—10,31x + 21,827 =0 b.1.2) Moment fléchissant :

Qx?
= T = —10,31x + 21,827 ZM0=OE>Mx+T—Rax=O:>Mx
x=0 To = 21,827kN 10.31x2
=— + 21,827
x =135 o Ty35 = 7,91 kN 2 x
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x=0M,=0 x =1,35 = M, 55 = 20,071kN.m

b.2)Cas2 (1,35 <x < 3,75):

b.2.1) Effort tranchant : Z My=0= M, + (Q; x 1,35

><< 1,35)
T

x (x —1,35)%?
LI D

ZF,, =0=-T-(10,31 x 1,35)

— (13,56 x (x — 1,35))
+21,827=0=T
= —13,56x + 26,21 — 0o M,
x =135 T, 35 = 7,91kN
x =3,75 = T35 = —24,64 kN

= —6,78x2% + 26,21x
- 2,96
X = 1,35 = M1'35 S 20,07 kN.m

b.2.2) Moment fléchissant : x =375 Ms05 = 0 kN.m

c) Le moment fléchissant maximal :

dMy  d(= —6,78x* 4 26,21x — 2,96)
I I = —13,56x + 26,21 =0 = x = 1,93m

Mgy = 22,38kN.m

d) Les diagrammes :

21.827KN

24.64KN

Figure 111.17 : Diagramme des moments fléchissant et effort tranchants de I’escalier.
e) Calcul des moments maximaux en travée a I’E.L.U :

Ona: M, =22,38kN.m
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M, = 0,85 X M,,q, = 19,02 kN.m

M, = 0,40 X M,,,,, = 8,95 kN.m

111.4.5 Ferraillage de I’escalier :

a) En travée :

Le moment ultime :

M; = 19,02 kNNm; h=12cm;d =09hr=108cm;b=1m
Le moment réduit y,, :

_ M, _ 19,02 x 103
~ bxd*x g, 100x10,8%x 14,17

Ona: B = 0,938
La section d’acier :

B M,  19,02x10°
- Bxdx o, 0938x10,8x 348

On adopte 4T14 avec : Aggm = 6,16 cm* /ml et S, = 25 cm

u =0115<u; »A'=0

Ay = 5,39cm? / ml

Aadm

4
On adopte 4T12 avec : Aggm = 4,52 cm?® /mlet S, = 25 cm

A, = = 1,54 cm® / ml

b) Sur appuis :

Le moment ultime : /*

M, = 895kN.m; h=14cm;d =09h =126 cm;b=1m
Le moment réduit y,, :

_ M, _ 8,95 x 103
- bxd*x g, 100x12,6%x 14,17

Ona: B = 0,979
La section d’acier :

B My 8,95 x 10°
- Bxdx o, 0979 x 12,6 x 348

On adoptedT12 avec : Aggm = 4,52 cm? /mlet S, = 25 cm

I =0,040<pu;, »A' =0

Ay = 2,08 cm® / ml

Aadm

4
On adoptedT12 avec : Aygm = 4,52cm?* /mlet S, = 25 cm

A, = = 1,13 cm® / ml

Type 02 et type 03 :
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1.15

4.70
251

1.12

-
2.40

g | =
'[L 2.12 {L [:El

Figure 111.18 Vue en plan de I’escalier
a) Données:
= Lesdimensions:
- Largeur des marches : g=30cm
- Hauteur des marches :h=17cm

Epaisseur de la paillasse : épailiasse=4Ccm

= Les charges
Charge permanentes (les revétements sont négligés).

Charge d’exploitation : 150 Kgf/marche.

= Caractéristiques des matériaux
Acier : HA FeE400, ,s=1,15

- Beton : f5=25 MPa,,=1,5

a. Section de calcul :

h — ai4+Qay — (h+a2)+a2 — (h+2a2) :E+a
a2 2 2 2 2
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heq:E +€pailla55€ =£ +i =13,15 cm
2 2 2 0.86
(tana. = -~ =0,607) = (ot =31,34 et cos 0=0,85)

La section de calcul (g xheg)

| 30 |

b. Les Charges :

-le poids de (la marche +la paillasse) :yagXgxheq = 25%0,3x0,1315 = 0,99kN/n
Donc :

G=0,99kN/m

Al ‘ELU : q,=1,35G+1,5Q

Qmarche = 150 kgf/m =1,5 KN/m

qu=1,35%0,99+1,5x1,5=3 59kN/m

QeLs= 0,99+1,5=2,49 kN/m

A type 02 :

c. Moment de flexion :

2,7 KN/m v

1.15

3.59%(1,15)?

ELU . Mmaszencastrz ql;lz = ='2,35kN.m
ELS : Munay=Mencasy =222 = -222X 25 =1 65kN.m

d. Le Ferraillage :
_ Mencastr _ 2,35 X 10°
- bxd?x og,, 30x11,842 x 14,17

u =0039<yu - A =
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Ona:fg = 0,980
La section d’acier :

_ Mencastr 2,35 x 103
~ pxdx o, 0,980 x 11,84 x 348

A = 0,58 cm?*/marche

On adopte2HA10 (soit 1,57 cm?/marche)

A type 03 :

c. Moment de flexion :

2.7 KN/m ¥

1.30

'Y
|

ELU . Mmaszencastr ='3,03kN.m
ELS . Mmaszencastr ='2,lOkN.m

d. Le Ferraillage

u= 0050 - pB= 0974 > A, =0,79 cm?/marche
On adopte 2HA10 (soit 1,57 cm?/marche)

111.4.6 vérifications :
Type 01 : escalier a paillasse

a) Condition de non fragilité :
_023XbxdXfps 023x100x108x2,1

Amin - fe 200 = 1,30 sz

A, = 6,16 cm?* / ml > Ain = 1,52 cm? / ml; Condion vérifiée.

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

_ T 2182710
W= pd = 100x 126

Ty < T, = min(0,13f.,5; 5 MPa) = min(3,25 MPa ; 5 MPa) = 3,25 MPa
T, = 0,17MPa <7, = 3,25 MPa ; Condition vérifiée.

= 0,17 MPa

c) Vérification au niveau des appuis :
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A o = 1’15(T+ M“)— 1’15><10>< (21827)+8’95><102 = 2,90 cm?
min = ¢ 0,9d) ~ 400 ' 09x126) <M

Agam = 4,52 cm? > Apin = 2,90 cm? ; Condition vérifiée
Type 02 : escalier consol
0,23 X b xdx
= fizs _ 0,43 cm?

min ﬁ?

A; = 1,57 cm?® > Apin = 0,43 cm? ; Condion vérifiée.

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

= x 10 = 3'59X10—011MP
W= pd ~30x118 @

Ty < T, = min(0,13f.,5 ;5 MPa) = min(3,25 MPa ; 5 MPa) = 3,25 MPa
T, = 0,11MPa <7, = 3,25 MPa ; Condition vérifiée.
c) Vérification au niveau des appuis :

2,1 x 102
0.9 x11,8

—1’15( + M“)— LIS 10 x ([ (3.59) +
min = 0,9d/ ~ 400 '

Agam = 0,66 cm?* > Ain = 2,90 cm? ; Condition vérifiée

) = 0,66 cm?

111.4.6.1 Les vérifications des contraintes al’E.L.S :
Type 01 : escalier a paillasse

M 0x = 16.17 kKN.m ; Obtenu par RDM

M, sor = 0,85 X My gy = 13,74 kN.m

My oor = 0,4 X My gy = 6,47kN.m

=  Entravée :
As = 6,16cm?/ ml

a) Détermination de la position de I’axe neutre :
b
Eyz —1545(d —y) = 50y* + 92,4y — 997,92 =0 - y = 3,63cm

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

100 x 3,363
3

c) Détermination de contrainte dans le béton comprimé gy, :

b
I=3y*+ nAd - y) = + (15 % 6,16)(10,8 — 3,36)% = 6379,11 cm*
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Myr  13,74x 10°
7 YT T 637911

O-—bC = 0’6f028 = 15 MPa
o, = 7.88 < g, = 15 MPa ; Condition vérifiée

X 3,63 = 7.88 MPa

= Surappuis:
As = 4,52 cm? / ml
a) Détermination de la position de I’axe neutre :

b
7)/2 —154,(d—y)= 0 »y=321cm
L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimee.

b) Détermination du moment d’inertie :

b
I= §Y3 + nAs(d — y)?> = 5008 cm*

c) Détermination de contrainte dans le béton comprimé a;,. :

ser

op = X y= 4,14 MPa

Ope = 0,6f0g = 15 MPa

o, = 4,14 <7, = 15 MPa ; Condition vérifiée
111.4.6.2 Vérification de la fleche :

On doit vérifier 2 conditions :

h 1 12
L RN ) . s
7230 = 157 0,076 > 0,033 ; Condition vérifiée ;

A, 2 6,16

=>— = >
bxd™— f, 100x12,6 400

= 0,005 = 0,005 ; Condition vérifiée.

Type 02& 03 : escalier consol
M 0x = 2,10 kN.m ;
A; = 1,57cm?

a) Détermination de la position de I’axe neutre :
b
7)/2 —1545(d—y) = 0 >y =3,47cm

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

100 x 3,363

3 + (15 x 6,16)(10,8 — 3,36)* = 2101 cm*

b
I= §y3 + nAs(d — y)* =
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c) Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy, :

MSET

op = TX y = 3,47 MPa

G—I)C = O’6fC28 = 15 MPa
o, = 3,47 < G, = 15 MPa ; Condition vérifiée
111.4.6.2 Vérification de la fleche :

On doit vérifier 2 conditions :

h 1 14
_>> — _— . i+7 AriFido -«
7230 = 157 0,089 > 0,033 ; Condition vérifiée ;

A, 2 1,57

> >
bxd~f _ 100x 11,8~ 400

= 0,005 = 0,005 ; Condition vérifiée.

TypeO1 :
4T12 e=25
E }’ E‘% — 4T14 =25
y %\‘5, ] -
4T12 e=25 S
L 7
NN
O\ b
.r.\l‘. -\..,,_-:._:.:.‘. —
N
M2e2sL=120 [ N O\, ]
\\\‘-\ Ll
\E:’\
\ *‘E !
Type02 et Type03 :
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N
I ‘A—I
E marche 208
g / i
‘\\/,-’ fl 52 " 6/20cm
A 2 0820cm
@6,/ 20cm ’_1 /20 cm
Coupe A-A

Figure 111.18 :schéma de ferraillage des escaliers

111.4.7. Etude de la poutre paliére :
111.4.7.1.Dimensionnement :
Selon le B.A.E.L 91/1999, le critére de rigidité est :

Lo, L 330 _ 330 .
5="=70"715 ="=T10 m=n=sscm

Onprend: h =30 cmdoncd = 0,9h = 27cm
03d<b<04d =>81cm<b<10,8cm
Onprend: b =30cm

Les vérifications des conditions du R.P.A. 99/2003 :
h =30 cm > 30 cm ; Condition vérifiée ;

b = 30cm > 20 cm ; Condition vérifiée ;

5 =1 < 4; Condition vérifiée.

1114.7.2.Charges supportées par la poutre :

= Poids propre de la poutre : G, = 0,30 x 0,30 X 25 = 2,25kN /m

= Poids du mur situé sur la poutre : G,,, = 2,67 X 1,55 = 4,14 kN /m
Charge d’exploitation : Q = 2,5kN/m
= Réaction du palier : R, = 21,83 kN/m

Qu = (1,35 x (2,25 + 4,14)) + 21,83 + (1,5 X 2,5) = 34,21 kN/m
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Qser = 2,25 + 4,11 + 2,5 + 21,83 = 30,69kN /m

111.4.7.3.Calcul des sollicitations a I’E.L.U :
_ Qux1%  3421x3,30?
o™ g 8
M, = 0,85M, = 37,25kN.m

= 46,57 kN.m

M, = 0,40M, = 18,63kN.m

111.4.7.4.Calcul du ferraillage a ’E.L.U :
Onab=30cm; h=30cm;d =09h =27cm

= Entravée:
Le moment ultime : M; = 37,25 kN.m

3
Le moment réduit p, u = — —= 303:'227522:17 =0,120 < p,; =0,392 5 A4’ = 0

Ona:fp = 0936

My  37,25x103
LxdX og 0,936X27%X348

La section d’acier :4; = = 4,24 cm?

On prend comme choix 3T14: Ay gm = 4,62 cm?

= Sur appuis :

Le moment ultime :
M, = 18,63 kN.m
Le moment réduit p,, :

_ M, 18,63 x10°
 bxd*x g, 30x272x 14,17

u =0,060<p, - A =0

Ona: g = 0969
La section d’acier :

s M, 1863 x10°
ST Bxdx g, 0,969 x 27 x 348

= 2,05 cm?

On prend comme choix 3T10 avec : Aygm = 2,36 cm?

111.4.7.5. Les vérifications :

a) Condition de non fragilité :
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023 xXbxdXfg 023x30x27%x2,1 5
min = 3 = 200 = 0,98 cm

Agp = 4,62cm? > Apin = 0,98 cm?; Condion vérifiée.

Agq = 2,36 cm?* > Apin = 0,98 cm? ; Condion vérifiée.

111.4.7.6. Les vérifications des contraintes a I’'E.L.S :
Qser = 2,25+ 4,11 + 2,5 + 21,83 = 30,69kN/m

111.4.7.3.Calcul des sollicitationsa I’E.L.U :

_Qux 12 30,69 x 3,307

M
0 8 8

= 41,777 kN.m

Mt = 0,85M0 = 35,510kN.m

M, = 0,40M, = 16,711kN.m

» Entravée :
As¢ = 4,62cm?A, , = 2,36 cm?
a) Détermination de la position de I’axe neutre :

b
Eyz —1544(d —y) = 0 -y =8,51cm
b) Détermination du moment d’inertie :

b 3 2 4
I = 3V + nAs(d — y)* = 30930 cm

c) Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy, :

ser

I

op = X y=9,77 MPa

O-—bC = 0’6f028 = 15 MPa
o, = 9,77 < o, = 15 MPa ; Condition veérifiee

= Sur appuis :
Ase = 2,36cm?A 4 = 4,62 cm?

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

b
Eyz —1545(d—y) =0 >y =598cm
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b) Détermination du moment d’inertie :
b
I= §y3 + nAs(d — y)? = 18395 cm*

c)Détermination de contrainte dans le béton comprimé a;,.. :

ser

I
m = O'6f(,'28 S 15 MPa,

op = X y = 5,44MPa

0, = 5,44 < 7, = 15 MPa ; Condition verifiee
Justification vis-a-vis de I’effort tranchant :

[ 34,21x33
p, = QL3421 %33

= 65,45kN
u=T 2
Tu gL 6545x1070
= X = =
W= pd 0.3 %027 ’ a

Ty < T, = min(0,13f.,5 ;5 MPa) = min(0,13 X 25;5 MPa) = 3,25 MPa
7, = 0,70 MPa <7, = 3,25 MPa ; Condition vérifiée.

Il n’y a pas de risque de cisaillement.

111.4.7.7.Ferraillage des armatures transversales :

a) Détermination du diametre des armatures transversal :

@, < min {% ; % ; Cbl} = min{8,57mm; 30 mm ;10 mm} = &, = 8 mm
b) L’espacement

S; < min{0,9d ; 40 cm} = min{24,3 cm ; 40 cm}

D’apres le R.P.A 99/2003 :

Zone nodale : S; < min{15 cm ;10®;} = min{15cm ;14 cm} = S; = 10 cm
Zone courante : S; < 15¢;, = S§; < 15x1,4cm ;Onprend S; = 15cm

c) Vérification de la section d’armatures minimale :

AtXer
S¢ X b

T
max {7” :0,4 MPa} = max{0,35;0,4} = 0,4 MPa
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111.4.7.8.Vérification de la section des armatures minimales:

b, xS, 2
462x235 _ 5 61MPa > 0.4MPa...verifiee
30x10

d) L’ancrage des armatures tendues :

5 = 0,69°f,; = 0,6 x I*1,5% x 2,1 = 2,835 MPa
La longueur de scellement droit [, :

® 1.4 x 400
_ e _ = 49,38 cm

l = =
ST 4ty 4x2835

On adopte une courbure égale a : r = 5,5¢, = 7,7 cm
o
L, =d—(c+§+r) =27-3+07+77)=156cm

_Lg—219r—L, 49,38—-16,86—15,6
1= 1,87 - 1,87

=057cm

e) Calcul de la fleche :

ht>1 30>1 0,054 > 0,06 ; Conditi
— —_ 0 — — . .
7276 7550 16 , ,06 ; Condition vérifiée ;

h, M, gor 30 35,51
—~> = >
L =10 X Mygr 550~ 10 x 41,78

= 0,084 > 0,085 ; Condition vérifiée ;

)

< 42f =
2fe 30 x 27

bxd™

< 4,2 X 400 = 0.0057 < 1680 ; Condition vérifiée.

Donc il est inutile de calculer la fleche

aTi4 AT10
sl 7
30em ﬂ e
- -
" Jﬂcmm\—\\-_h_. ;ﬂ _ otk \ \ 3T14
En appui En travée

Figure 111.18 : Ferraillage de la poutre paliere.
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CHAPITRE IV.

CALCUL DES PLANCHERS




Chapitre IV Calcul des planchers.

V.1 Introduction :
Les planchers sont des surfaces planes limitant les étages et supportant les revétements du
sol, ils assurent principalement 2 fonctions :
e La résistance: ils doivent supporter leurs poids propres et les surcharges
d’exploitations appliquées sur eux ;
e L’isolation : ils isolent thermiquement et acoustiquement les différents étages.
La structure etudiée a 02types de planchers :
e Planchers a corps creux : qui est constitué par des poutrelles en béton armé sur
lesquelles reposent les hourdis en béton ; les poutrelles sont des poutres de section en
T et disposées suivant la petite portée et elles travaillent dans une seule direction.
D’aprées le pré dimensionnement déja fait on a un plancher a corps creux de 16
cm&20cm de hauteur dont :
Hauteur du corps creux = 16 cm&20cm
Epaisseur de la dalle de compression = 4 cm&5cm
e Plancher a dalle pleine :
V.2 Calcul du plancher a corps creux :
1V.2.1 Pré dimensionnement des poutrelles :
Les poutrelles sont disposées perpendiculairement au sens porteur et espacées de 65 cm et
sur les quelles viennent s’appuyer I’hourdis sachant que :
e Hauteur du plancher : h; = 16cm&20cm
e Epaisseur de la nervure : hy = 4 cm&5cm
e Largeurde lanervure: by, =12 cm
Le calcul des poutrelles se fait en 2 phases (avant et apres le coulage de la dalle de
compression).

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

Le calcul de la largeur (b) se fait a partir de la condition suivante : b = 2b; + by ... .. «.. ... (1)
Ona:L=535m;l;, =065m
b—b LL—»b L
bl :(Z—O)Zmln (bl S(lz—O), bl SE, 6h0 Sbl S8h0> =min(b1

<265cm; by <53.5cm;24cm < by <32cm)

Onprend: b; = 26,5cmetd’aprés (1) ona: b = 65cm

b) 1" phase (avant le coulage de la dalle de compression) :
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Chapitre IV Calcul des planchers.

Dans cette phase les poutrelles sont supposees simplement appuyées, elles travaillent
iso statiquement 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 engendrent un moment fléchissant

2
M, = ql /8), les poutrelles sont incapables de prendre cette sollicitation, d’ou la nécessité

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

e Charges permanentes :
Poids propre de la poutrelle : 0,12 x 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 I’E.L.U. et la vérification a I’E.L.S. :

E.LU: E.LS:
qu = 1,35G + 1,5Q = 2,50 kN /m qs=G+Q=174kN/m
b = @l® 250538 by o Gl _174x535%
u - 8 - 8 - 0O .m s — 8 - 8 — 0. .m
gl 2,50 % 5,35
T, = =——5——=668kN.m

b.2) Ferraillage de la poutrelle :
Onab=12cm;d =3,6cm;h=4cm; f,, = 14,17 MPa

~ M, _ 894x10°
Cbxd®xf,, 120x36%x 14,17

u = 0.0041 < y; = 0,392 = A, = 0

u < p; —»Ca veut dire que les armatures comprimées ne sontpasnecessaires, mais il
faut mettre en place des étaies pour aider la poutrelle a supporter les charges d’avant coulage
de la dalle de compression.

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

Aprés 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 systéeme

hyperstatique.
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Chapitre IV Calcul des planchers.

Tableau IV.1 : Combinaison des charges.

P
G [kN/ml] Q u °
[KN/mI] | [kN/mI] | [KN/ml]
Plancher étage courant (16+4) 5,10 1,50 9,14 6,6
Partie du Plancher étage courant (20+5) 6,10 1,50 10,49 | 7,60

La poutrelle sera calculée respectivement sous une charge uniformément répartie de
9,14kN/ml&10,49kN/ml
I1VV.2.2 Méthode de calcul des poutrelles :

Il existe plusieurs méthodes pour le calcul des poutrelles, le B.A.E.L 91/99 propose
une méthode simplifiée dite « méthode forfaitaire » pour le calcul des moments fléchissant et
efforts tranchants concernant les planchers des étages courant, pour le plancher terrasse on
utilisera la méthode des trois moments car il ne Vérifié pas I’une des 4 conditions et pour le
plancher haut du premier étage, la méthode de Caquot est utilisée.
1VV.2.2.1 Méthode forfaitaire :

Cette méthode s’applique quand les conditions suivantes sont vérifiées :
e La surcharge d’exploitation est dite modérée c’est-a-dire Q < max(2G ; 5kN /m?) ;
e Les moments d’inertie sont les méme dans les différentes travées ;

e Les portées successives des travées sont dans un rapport compris entre :

Ly

0,85 <

<125

n+1l
e Fissuration considérée comme non préjudiciable.
a) Principe de calcul des moments :
Il exprime les maximaux des moments en travée et sur appuis en fonction des moments

fléchissant isostatiques M, de la travée indépendante.

Mu (2w M (
-~ 7 i Pay 2
Travée isostatique Travée hyperstatique

Figure 1V.1 : Principe de calcul des moments.
Avec :
M, : Moment max de la travée indépendante ;

M, : Moment max de la travee étudiée ;
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Chapitre IV

Calcul des planchers.

M,, : Moment sur I’appui gauche de la travée ;

M, : Moment sur I’appui droit de la travée.

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

surcharge d’exploitation Q : ¢ = 2

G +Q
Les valeurs M,, M,, et M, doivent vérifier les conditions suivantes :

e Travée de rive:

M, + M
max[(1 + 0,3a)My; 1,05M,] — %
M; = max 1,2 4+ 03«
( 2 )MO
e Travée intermédiaire :
M, + M,

max[(1 + 0,3a)My; 1,05M,] — >
M; = max

14 0,3«
( 2 )MO

Les moments sur appuis doivent avoir les valeurs suivantes :
1. Cas de 2 travées :

0,2M, 0,60 0,2M
£ £ N

2. Cas de 3 travées:

DJEMU DJSMD DJSMD DJEMD

£ N N N
3. Cas de plus de 3 travées :
0,2M, 0,5M; 0,4M, 0,4M, 0,5M, 0,2M;
AN iy AN A N )

Figure 1V.2 : Schémas explicatifs (méthode forfaitaire).

b) Principe de calcul de I’effort tranchant :
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Chapitre IV Calcul des planchers.

(_/'11
Tiv vy vyyr,
FAN ; AN
‘-
Figure 1VV.3 : Principe de calcul de I’effort tranchant.

c¢) 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 travees, on distingue deux cas :

c.1) Cas ou la travée comprise entre deux grandes travées :

A, B C D E
A i A i 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 I’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).

0,5Mg

E 0,245

A A A A

Figure IV. 4 : valeurs admissibles (travee intermédiaire).
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 :
M, =M+Mb<1_i)_,wc(i) o = Loe My — Me
2 Lpc Lpc 2 QXLp
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 & 0,5My
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Chapitre IV Calcul des planchers.

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

0,5M g

0, EMM&

Figure IV.5 : valeurs admissibles (travée de rive).

O O

Il 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 0,6My(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 isostatique
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 0,5M(BC) si la poutrelle est a plus de deux travees et 0,6 My (AB) s’il n’y a que
deux travées.

1VV.2.2.3 Méthode des trois moments :
Cette méthode est appliquée pour les poutres a plusieurs appuis.
Mﬂ—l & Mﬂ qa Mﬂ."‘l

yYY v vYyvvy vy
VAN AN AN

n—1 L, Loyq mn+1
“«— g -

Figure 1V.6 : Schéma expliquant la méthode des trois moments (1).
En isolant deux travées adjacentes de notre poutre, qui sont chargées d’une maniére
guelcongue ; On a un systéeme statistiguement indéterminé, il est nécessaire de compléter les

équations statiques disponibles par d’autres méthodes basées sur la déformation du systeme.
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M hﬂl qf J1II"fﬂ+1

-1 M,
ST S .
L, R

Rﬂ—l Rﬂ ﬂT Lﬂ+1 TRﬂ+1

Figure 1V.7 : Schéma expliquant la méthode des trois moments (2).

Avec :

M, _1, M, et M,,,, : Les moments de flexion aux appuis (n-1), (n) et (n+1), Ils supposés
positifs.

Suivant les conditions aux limites et les conditions de continuité ona: 6’ = 6"

Les moments de flexion pour chacune des travées L,et L, Sous les charges connues q et q’

peuvent étre tracé selon la méthode classique, M,,_;, M,, et M,,.; sont provisoirement omis.

Lﬂ Lﬂ+1
[ J | |
Gﬂ_ Gﬂ."‘l
iy bﬂ Gy +1 Ii5'-r1+1
-t ‘-t

Figure 1.8 : Schéma expliquant la méthode des trois moments (3).

Gnet G,4q - Les centres de gravité des aires des diagrammes des moments.

Ay, by, anyq et byyq o Les longueurs de part et d’autre du centre de gravite.
Spet S, - Les aires des diagrammes des moments pour les travées Let L, 1.
0" =0, )t O, +0'(Q)

Selon le théoréme des aires des moments, on aura :

_ SpXan M1 XLy + M, X Ly ot 0" = Sn1 X bpy1r | My X Lyyg + M1 X Lipyq
L, X EI 6E1 3E1 Lpyq X EI 3EI 6E1
0'=0" = (Mp_1 X L) + 2Mp(Ly + Lpy1) + (Mpyq X Lipyq)
Sn X ap Sn+1 X bn+1
Ly L1

!
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Chapitre IV Calcul des planchers.

Cette équation est appelée « équation de Clapeyron », le théoréme des trois moments est
applicable a tous types de chargements.
I1VV.2.3 Calcul des poutrelles des planchers des étages courants :

On se contente d’étudier en premier lieu en detail la poutrelle la plus répandue dont G = 5,10
kN/mz2, la poutrelle posée dans la partie du plancher (20+5) dont G = 6,10 KN/m? fait I’objet
d’un calcul a part.

IV.2.3.1 Vérification des conditions de la méthode forfaitaire :
1. La surcharge d’exploitation :

Plancher étage courant : G = 5,10kN/m2; Q = 1,50 kN/m

Q =1,50 kN/m2 < 2G = 10,2kN/m2 ; Condition vérifiée.

1. Poutres a inerties transversales constantes ; Condition vérifiée.

2. 1 ¢[08;1,25];08< 222 = 0.981 < 1,25 ; Condition non vérifice.

+1

3. Fissuration peu préjudiciable :
La méthode forfaitaire modifiée est applicable sur les planchers des étages courant.
IV.2.3.2 Les type de poutrelles :
Avant de definir les types de poutrelles, on doit déterminer les combinaisons de
charges par métre linéaire du plancher d’étage courant :
{ G =5,10 x 0,65 = 3,32 kN/m { Q, = 5,94 kN/m
Q = 1,50 X 0,65 = 0,975 kN/m Qser = 4,30 kN/m
Q150
Q+G 150451

Donc:

a = 0,227

Etude des poutrelles :
e Les typesdes poutrelles
1. Typel:

A Fal Fa¥ Fa Fa

o

-
E
'

Type 2:

48 i 48 i %18 i
i v *

Type 3:
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Chapitre IV Calcul des planchers.

} 108 4 148

Type 4 :

% 6.30 %

Figure 1.9 : Schéma statique des poutrelles.

IV.2.3.3 Calcul des sollicitations :

Q, = 594 kN/met Qy,r = 4,30 kN/m

( M,, + M
max[(1 + 0,3a)My; 1,05M,] — %Mt (1)
My = max 1,2 + 0,3a

M, > (T) MyM,(2)(travée de rive)

( M, +M
ma x[(1 + 0,30)M,; 1,05M,] — %Mt (1)

M, = max <

1+0,3a
kMt > <T) MM, (3)(travée intermédiare)
1+ 0,3a=1,068 > 1,05

12+03a

Ona:a=0227; = 0,63405 (travée de rive)

I
1+03a 30(
= 0,53405 (travée intermédiare)

1V.2.3.3.1Calcul des sollicitations que subit la poutrelle de type 1 :

qu=5.10KN

RNy
ﬁ 5,35 Q 5.45 8 545 S 535 e

e Moment isostatique et moments sur appuis :

0,12 510 x 5.352
Mg 45 = - = 2127 KN.m
8 8
_QuxI? _510x 5.452
MO BC — 8 3 = 22.07KN.m
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Chapitre IV Calcul des planchers.

Q, X 1?> 5,10 x 5.452
{Mocn === =

= 22.07KN.
8 8 m
Q, X1? 5,10 x 5.352
MODE = 8 = 8 = 2127 KNm

e Moments sur appuis :
M, = 0,2(My 45) = 0,2 X 21.27 = 4,25kN.m
My = 0,5max(Moas; Mypc) = 0,5max(21.27; 22.07) = 11.04 kN.m
M. = 0,4max(Mosc; My cp) = 0,4max(22.07 ; 22.07) = 8.83 kN.m
Mp = 0,5max(Mocp; My pg) = 0,5max(22.07; 21.27) = 11.04 kN.m
Mgz = 0,2(Mypg) = 0,2 X 21.27 = 4,25kN.m
e Moments En travées :

My > 1.068 X My 45 — 2B — 15 07KN.m

My > 0.63405 X My 45 = 13.49kN.m

M, >1.068 X M MB+MC—1364KN
Travée(B—C){ r = LUOS X Mope ————— = 1> -m

My > 0.53405 X My ¢ = 11.36kN.m

M, > 1.068 X M, —MC+MD—934KN
Travée(C—D){ T =" X Mocp — - -m

Travée(A — B){ = My, = 15.07 KN.m
= MTBC = 1364’knm

2 = MTBC = 13.64kN.m
My > 0.53405 x My cp = 11.36kN.m

Mp+Mg
Travée(D — E) {MT = 1.068 X My pg > 15.85KN.m

= MTDE = 1507 kNm
My > 0.63405 X My pr = 13.49kN.m

Efforts tranchants :
Ty =24+ 59422 = 1463 KN
Travée (A-B) o
T, = 425100 504555 _ 1717 kN
Tp === 4594 22 = 16.60 KN
Travée (B-C) Z
= 11047883 5.942% - _1579 KN
5.45 2
Te=22—-+59422 = 1579 KN
Travée (C-D) -
Tp =22~ 59422 = ~16.60 KN
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Chapitre IV

Travée (D-E)

_11.70-4.51

E =

5.35
_11.70-4.51

5.35

+ 6.3% — 17.17KN

_ 6.35'215 — —14.63 KN

c) Diagramme des moments fléchissant M [KN.m ]:

4.2

15.07

535

13.46
545

13.46

545

+

15.04

535

11.04 8.38 11.04
5 /\ /_\ /_\ 4.25
8 : Z
Sy agt B WA B R O &

d) Diagramme des efforts tranchants T[kN ] :

Calcul des planchers.

17.70 -15.79 -16.60 -14.63
Tableau IV.2 : Les sollicitations que subit la poutrelle
Niv | Typede | Travé L E.L.U E.L.S
poutrelle el (m) Mo M Muw M. Tw | Te Mo Mi| Mw| M
RDC AB |5.35|21.27|15.07 | 4.25[11.04|14.63 |-17.70 | 15.37 | 10.89 | 3.07 | 7.97
au o1 BC |5.45|22.07 | 13.64 | 11.04 | 8.38 | 16.60 |-15.79 | 15.95 | 9.86 | 7.97 | 6.38
10 CD | 5.45 | 22.07 | 13.64 | 8.38 | 11.04 | 15.79 | -16.60 | 15.95 | 9.86 | 6.38 | 7.97
Elage DE |5.35]21.27 | 15.07 | 11.04 | 4.25| 17.17 | -14.63 | 15.37 | 10.89 | 7.97 | 3.07
AB |5.45|22.07|15.85| 4.41|11.04| 14.98|-17.41|15.95 | 11.45 | 3.19 | 7.97
02 BC |5.45]22.07 | 12.54 | 11.04 | 11.04 | 16.20 | -17.41 | 15.95| 9.06 | 7.97 | 7.97
CD |5.35[21.27|15.07 | 11.04 | 4.25] 17.17 | -14.63 | 15.37 | 10.89 | 7.97 | 3.07
AB [395|1159| 7.75| 2.32| 6.96| 1057 | -12.91| 8.38| 5.60 | 1.68 | 5.03
03 BC [345| 848 561| 6.96| 1.77| 11.76 | -8.75| 6.39| 4.05[5.03|1.28
04 AB [6.30 | 33.86[29.09| 6.76| 6.76 | 21.50 | -21.50 | 24.54 | 21.08 | 4.91 | 4.91
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M, max = 15.85 kN.m
£ L ud Mrivemax = 11.04 kN.m
) Minter max = 11.04 kN.m

Tax = 17.17 kN.m

M, max = 11.45kN.m
E.L.U! Myipo max = 7.97kN.m
Minter max = 7.97 kN.m

IV.2.4Calcul des poutrelles du plancher terrasse :

Ce plancher, situer au dernier étage de la construction est exposé a I’extérieur, donc il
ne satisfait pas la condition de fissuration peu préjudiciable pour pouvoir appliquer la
méthode forfaitaire. C’est pour cela que la méthode des trois moments est la plus adaptée pour
le calcul des poutrelles de ce plancher. Sa surcharge d’exploitation n’est pas trés importante,
parce que ce plancher n’a pas vocation a étre accessible.

(Mp_1 X L) + 2Mp (L + Lpg1) + (Mpyq X Lipyq)

Sn X ap Sn+1 X bn+1

=6 + (1)
Ly, Lyptq

IV.2.4.1 Les type de poutrelles :
Avant de définir les types de poutrelles, on doit déterminer les combinaisons de charges par
meétre lineaire du plancher terrasse :

{G =648 kN/m* _ {Qu = 1,356 + 1,5Q = 10,25 kN/m?>
Q = 1,00 kN /m? Qsor = G + Q = 7,48kN /m?

o {Qu = 10,25 x 0,65 = 6,66 kN /m?
Qser = 7,48 x 0,65 = 4,86 kN/‘I’n2

Notre plancher terrasse comporte 3 types de poutrelles :

Type 01 :
A Fa Fa Fa Fa
i 'EJ_::'G 3 ] i _f,_ﬂ"'_ 3 ] 4
Type02 :
L Fi JAY A
545 i 545 %15 F
Type 03 :
A 4 A
108 § 1.4%
Type 04 :
% FA
: 6.30 B

Figure V.10 : Schema statique des poutrelles du plancher terrasse.
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Chapitre IV Calcul des planchers.

IV.2.4.2 Calcul des moments fléchissant :
La poutrelle de type 1 sera prise comme exemple de calcul détaillé, les autres poutrelles
suivent les mémes étapes de calcul.

On isole les deux premieres travees adjacentes AB et BC :

gqu=b.66KN

T
B 8 o ©

My =My,_1; Mp = My et Mc = My 44

1.Partie AB : 1. Partie BC:
Iy B Q% _ 6,66 X 5.452
Q" 6,66 x5.45
= 24,73 kN.m Mo pc = 8 8
L 5,45 = 24.73kN.
a,=b, =2=2"_2725m m
2 2 Ly, 5.45
2 An+1 = bn+1 = ) = T = 2.725m

Sp = §(Ln X MOAB)

2
2 Sn+1 = 3 (Ln+1 X Mg pc)
= 5 (5,45 x 24.73)

2

= 89.86

2. Détermination de I’équation :
MA = _02M0 AB:'0.2x24.73:'4.95

(1) = 21.8Mp + 5.45M, + 544.14 = 0 )
e Onisole les deux premieres travées adjacentes BC et CD :
qu=>6.66KN
IERRRNERE
AN A L
B 545 C 515 ,D
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Qul® _ 6.66 X 5.452

3 3 = 24.73 kN.m

My gc =

Ly

5.45
an—?—T—2.725m

2 2
Sn =5 (Ln X Mo gc) = 5 (5.45 x 24.73) = 89.86m’

Qul? _ 6.66 % 5.352

3 3 = 23.83kN.m

My cp =

L .
an+1 S bn+1 = nz+1 = T = 2,675 m

2 2
Spt1 = §(Ln+1 X Mycp) = 5(5.35 x 23.83) = 85.00 m*

MD = _O.ZMOCD:'O.2x23.83:'4.77

On peut maintenant déterminer I’équation :
(1) ® 5.45Mp + 21.6M, + 527.11 =0 )
e Détermination des moments aux appuis et en travées :
1. Surappuis:
Il suffit de faire la résolution des trois équations trouvées précédemment :

{ 21.8Mp + 5.45M, + 544.14 = 0
5.45Mp + 21.6M, + 527.11 = 0

Etdonona:
M, = —495KN.m Mg = —1891kN.m M, = —18.33kN.m M, = —4.77KN.m

2. Entravée:
My + Mg —495 —18.91
MtAB =T+M0AB = 2 + 24‘73 = 1280 kNm
Mg + M, —18.91 — 18.33
MthzT-I_MOBC: 2 +24‘73= 611kNm
Mq + M —18.33 — 4.77
Mt cD - T + MO cD = 2 + 2383 = 1228 kNm
1V.2.4.3 Calcul des efforts tranchant :
My, — Mg [ —495+18.91 5,45
T,=-A_"TB g, = + (6.66 x —) — 15.59kN
Travée AB : L 2 545 2
. My, — Mg l B —4.95 + 18.91 ( 66 x 5,45) — —20.71kN
e l v 5.45 ' 2 ) '
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Chapitre IV Calcul des planchers.
T, = =222 4 (666 x 2°) = 18.26kN
Travée BC : '
T, = 22288 (6,66 x 2°) = —18.05 kN
; _T1833+477 (6 - 5.35) 20.35KN
W= 66 x — | = 20.
Travée CD : >.35 2
. _ 1833 +477 (6 - 5,35> 15 28N
= —16.66 x —) = —15.
e 5.35 2

Diagramme des moments fléchissant M [KN.m]:

4.95

18.91

18.33

a.77

v/
&\/i’_\

12.80

Diagramme des efforts tranchants T [KN]

6.11

L

12.28

20.35

-20.71

-18.05

N

-15.28

Tableau IV. 3 : Récapitulatif des résultats trouvés du plancher terrasse.

Type de | travée L E.L.U E.L.S
poutrelle (m) Mo M My Me Tw Te Mo M My Me
AB | 535 | 23.83| 11.68| 4.77 | 19.54 | 15.06 | -20.58 | 17.40 | 9.23| 3.48| 12.85
01 BC | 545| 24.73| 7.0 1954 | 14.12| 19.15|-17.16 | 18.05 | 6.02| 12.85| 11.21
CD | 545 | 2473| 7561412 2022 | 17.03|-19.27 | 1805 | 5.18| 11.21| 1453
DE | 535| 23.83| 11.34 | 2022 | 477 | 11.34|-1493 | 17.40 | 8.39| 1453| 3.48
AB | 545| 2473 | 12.80| 4.95| 1891 | 1559 | -20.71| 18.05 | 9.46| 3.61 | 1357
02 BC | 545| 2473| 6.11|18.91| 18.33 | 18.26 | -18.05 | 18.05 | 4.11| 1357 | 14.30
CD | 535| 2383 1228|1833 | 477 | 20.35|-15.28 | 17.40 | 850 | 14.30 | 3.48
AB | 395| 12.99| 6.49| 26| 1040| 11.18 | -1513| 9.48| 4.74| 190| 7.59
03 BC | 345| 991| 3.72(1040| 1.98| 1393 | -9.05| 7.23| 272| 759| 1.45
04 | AB | 6.3 | 3740|2992 | 7.48 | 7.48 | 23.75 |23.75 | 27.35 | 21.88|547 |5.47
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Mi max = 12.80 KN.m
Myive max = 20.22 KN.m
Minter max = 20.22 KN.m

Thax = 2035 KN.m

M, o = 9.46 KN.m
E.L.S! Myive max = 14.53KN.m
Minter max = 14.53KN.m

E.L.U

111.4.5 Ferraillage des poutrelles :
111.4.5.1Exemple de calcul :

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

Moment équilibré par la table « Mt »
Mt=b.h,.f},-(d-h0/2)

d =09 =09 x 20 = 18

Avec foe = (’Si% = 14.17
hy = 4cm b = 65 cm
65cm

| o

A N\

|
12cm|

Figure V.11 : Géométrie de la poutrelle.

2
M, max = 15.85 KN.m < M, = 58.95 KN.m

2

ho

1
M, = b X hy X fp, X >=65><4><14,17><(

/N

) x 1073 = 58.95KN.m

Donc I’axe neutre tombe dans la table de compression, la section en T sera calculée en

flexion simple comme une section rectangulairede dimension (b x hy) = (65 x 20) cm?2 soumise

a:
M, oy = 15.85KN.m.
M 15.85 x 103
u Lmax  — =0,053 <y =0392 > A, =0

T hxd®Xfy, 65x 18 x 14,17
u=0,038 - B =0,972; 3 est tirée du tableau.

£, 400
=2 = =348 MP
%=y T 115 .
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Mimax 1585 x 103

Ay = = = 2.6 cm?
ST Bxdxo, 0972 x 18 x 348 cn

e Condition de non fragilité (section en Tée) :

A = I X fiz8
0,81 X he XV, X fe

Avec :

_boh?+(b—bg)h§ _ 12(20)%+(65-12)42
2"2[boh+(b—bg)h] 2[12%20+(65—12)%4]

= 6.25cm

Vl == ht - VZ == 20 - 6.25 - 13.75 cm
[ = bV3 — ((b —by) x (V1 — ho)g) + by x (h — V)3
3 3
(65 x13.75%) — ((65 — 12) x (13.75 — 4)?) N 12 x (20 — 13.75)3
B 3 3

= 15474.42 cm*

o 15474.42 x 2,10
min 0,81 x 20 X 13.75 X 400

Donc : Ag oq; = 2.6 cm? > Apin = 0,365 cm? ; Condition vérifée
Onprend: 2T10 + 1T12; A, = 2.70cm?

= 0,365 cm?

Surappui :

Puisque le béton tendu est négligé dans le calcul, donc la section de calcul est une section
rectangulaire de dimension (bo.h) = (12x20) cm? :

Mappai-inter =11.04 KN.m

M, 11.04 x 103
Mszdzxfb5=12><182>(14«,17= 0.200 <‘Lll=0,392 - A;=0
p=0.200 - g =0.887; B est tirée du tableau.

M,  11.04x10°

A. = =
 Bxdxa, 0887 x18x348

= 1.99cm?

e Condition de non fragilité (section en Té) :

I X fi28 1547442 x 2,10
0,81 x h, XV, X fe 0,81 x 20 X 6.25 X 400

Amin -

= 0.8 cm?

Donc : A q; = 1.99 cm? > A, = 0.8 cm? ; Condition vérifiée ;
Onprend: 2T12 ; A, = 2,26 cm*1T12 fil + 1T12 chapeau

Tableau 111-4 Résume de ferraillage des poutrelles
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Ag calculé (cm?) Ag; choisie (cm?)
Travee | Appui Travee appui
Type01 (16+4) 2.70 2.26 (2T12)
Du 2.6 1.99 | (2T10 +1T12)
RDC au
Etages Type02 (20+5) 3.80 1.13
courants 3.84 1.00 | (2T12+1T 14) (1T12)
Type01(16+4) 3.05 4.21
2.09 4.26 (2T12+1T10) | (2T14+1T 12)
Terrasse
Type02(20+5) 4.21 1.13
3.95 100 | (2T14+1T7 12) (1T12)

IV.4.5.2 Vérificationa ’E.L.S. :

a) Position de I’axe neutre :

b

Eyz +nA'(y-c")— nA(d-y) =0 - 32,5y% + 50,85y —915.3 =0 > y =4,26cm
y=426cm > hy=4cm

b) Moment d’inertie :

2
I=2y*+ nAy(d-y) =10399cm*
c) Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :

ser

Opc =K Xy= X y = 3.88 MPa

O-_bcz 0’6f028 = 15 MPa
0pe = 3,88 MPa < g3, = 15 MPa ; Condition vérifiee

c) Détermination des contraintes dans I’acier tendue o, :
2
Og; = min [§ fo;110 nftzg] ; Fissuration préjudiciable

n : Coefficient de fissuration pour HA ® > 7 mm ;n=1,6
05 = min(266,67 MPa ; 201,63 MPa) = 201,63 Mpa
Ost =M @(d — y) = 187,48MPa

05 =187,48 MPa < oy = 201,63MPa ; Condition verifiée

d) Vérification de la fléche :

D’aprés BAEL91 modifié 99, il faut que
Les conditions qui suivantes soient vérifiées :
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max

f < faam =00

65cm

-
*

avec : L4, . La portée maximale des poutrelles. |:;>GI <| I Acm

20cm

i
L]

6l | G
Figure IV.12 : C.d.G de la poutrelle €46

12cm
Dans notre cas,ona: L, = 5,45m

l
=550
3

[= E + bhy? ; ThéorémedeHuygens

G1:X=0,06/Y=0,1
G2 :X=0,325/Y=0,02.

I:% + ((bho) X GZGZ) + (boHo) + ((boH) X GOGZ) =15 486 9 Cm

E =110003/f.,5 = 32164,19 MPa ; M,, = 11,96 kN.m

f_Mser x1? 11,96 x 1073 x 5,22 00056 m = 056
eTT96El 96 x3216419 x 1,87 x 10-% >0 M T Bobam

et osem==22 4 05=1045
"= 71000 ‘M =71000 cm

fe < fi; Condition vérifiee.
e) Contrainte de cisaillement :
T 15,18 x 1073

= = = 0,58 MP
= d T 0,12%0.216 ¢

T, = min(0,13f,,5 ; 5 MPa) ; Fissuration peu préjudiciable
T, = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa

7, = 0,58 MPa < 7,; = 3,25 MPa ; Condition vérifée
1V.2.3.4.3Les armatures transversales A :

D’aprés le B.ALE.L 99 (A5.1.23),0na:
@ (h Bo cp) (240-120-10)— in(6,86;12;10) ;
¢ < min 350 100 & min 35 10 = min(6,86;12; ;

On trouve @, = 6,86 mm
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Chapitre IV Calcul des planchers.

On adopte : @, = 6 mm
a) Calcul des espacements :
S; < min(0,9d ; 40 cm) = min(19,44 cm ;40 cm) = 19,44 cm
Se =15cm

b) La section des armatures transversales :
h
4 £ (ru x (E)) —(0,3k x f;;) 1
—_—TX >
by X S: Vs 0,9(sina + cos a) @
k=1; fij=21MPa; a =90° > sina+cosa =1; f, =235 MPa; y; = 1,15

2) ~ bod

. x (h) _ N )

On calcul la valeur de I’effort tranchant T, (%) par la méthode des triangles semblables.

F 3
 J

&
v

Figure 1V.13 : Effort tranchant par la méthode des triangles semblables.

e -
2

On calcul la distance « X » :
L M,-M, 52 426—1277

X ——= = 2,34
2t TgxL 2 T 63x52 m
h_024_
2= T T oem
hy 1518 x (2 —0,12)
T, (—) - = 14,26 kN
2 2
hy 14,26 x 1073
T“X(E): 012 x 0216 _ >>MPa
D’apres (1) :
(At) - (0,55—-(0,3x21))x12x 1,15 5 27 % 10-3 ,
— - X
Se) ., = 0,9 X 235 ’ o @)
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c) Pourcentage minimal des armatures transversales :

h
A X Tu X\ A, X A X
A} e & max u—(Z) 04 MPa | o 2 5 1ax(0,034 MPa ; 0.4 MPa) = 2T
by X S; 2 by X S; by X S;
> 0,4 MPa

(At) - 0,4 X b, (At> - 0,4 %12 0.02 3)

-0 = = | = =z =0, cm

St min fe St min 235

On prend le max entre (2) et (3) w(gﬁ) >0,02,0onprend S; = 15cm
)

min

206 = 0,57 cm?/ml
S =15cm

Ontrouve: A, > 0,02 X 15 = 0,3 cm?* = {
e Espacement dans la zone nodale :
S; <min(10®;; 15c¢m) = min(10cm ;15¢cm) =S, < 10cm - S; = 5cm
e Espacement dans la zone courante :
St <15cm; Onprend S; = 10 cm
d) Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :
M ppui _ M ppui _ 6,3
z 0,9d 0,9 x 21,6 X 1072
FE, = 32,41 kN > T,, = 15,18 kN ; Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas

E, = = 32,41 kN

soumises a un effort de traction.

e) Compression de la bielle d’about :

U .2”’2 .

w v, "u'ru.21 2
effort de traclion dans la
section d'acker sur appui

f
WV } x/;:’
Réaction ' "
Vi/'n dappui | | 0 V2

.I._FF_{Cnmpfesﬁ.inn dans a 2
" Ia béelle de béton *—f{i
Vin

Figure V.14 : Schema de la bielle d’about.

La contrainte de compression dans la biellette est de :

bz?;Avec: S:a_bo r:.'>ab=a—bo
V2

Ou:
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a : La longueur d’appui de la biellette.
f(:28
Vb
Mais pour tenir compte du fait que I’inclinaison de la biellette est Iégerement différente de

On doit avoir : o, <

45°, donc on doit veérifier que :
0,8 x 2T 0,8 2T 2x15,18%x 1,5
o < f(:28:> < ]Cc28|::>a2 14 NS
Vb ab, b 0,8 X by X frrg 0,8 x 12 x 25 x 10

=0,019m=19cm

a =min(a’;09d) ;a'=c—c"-2; ¢’ ¢’ : L’enrobage.
=25cm; c=45cm
a’ : La largeur d’appui ; a'=45-25-2=405cm
c : Lalargeur de I’appui du poteau ;
a=min [(40,5cm ;19,44 cm) = 19,44cm; a > 1,5 cm ; Condition vérifiée. )
f) Entrainement des armatures :

f.1) Vérification de la contrainte d’adhérence :

Tser :ngzlpsxﬂzs

Y, : Coef ficient de cisaillment ; g = 1,5 pour H. A ;

T : L’effort tranchant maximum ; T = 15,18kN ;

n : Nombre de armatures longitudinaux tendus ; n=3;

u : Périmetre d’armatures tendue ; p = tx® =z x 1= 3,14 cm

~ T - 15,18 x 103
tser T09d x uxn 19,44 x 3,14 x 3 x 102

Teer = 1,5 X 2,1 = 3,15 MPa
Tser = 0,82 MPa < T4, = 3,15 MPa ; Condition vérifiée.

= 0,82 MPa

f.2) Ancrage des armatures tendues :

La longueur de scellement droit « Lg » est la longueur qui ne doit pas avoir une barre droite de
diameétre @ pour équilibrer une contrainte d’adhérencer,.

La contrainte d’adhérence 7, est supposée constante et égale a la valeur limite ultime.

7o = 0,6 X Y% X frpg = 0,6 X 1,52 X 2,1 = 2,83 MPa

L _ P xf, 1x400
ST 4x1, 4x283

= 35,33 cm

Cette longueur depasse la largeur de la poutre secondaire (b = 30 cm), on est obligés de

courber les armatures d’une valeur «r » :
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r=550=55x1=55cm
f.3) Vérification de la fleche :

Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

( he, L 2 0,06 > 0,045 : Condition vérific
- 0 — = .
. = 22‘5 200 B ) , Londition verlflee
fe o Mser 2 006> ——2% 005 Condition vérifié
— |:> ol = .
VL 2 T5xmy o, 300 00> T5x 15,41 - 005 Condition verifice
4, 36 158 0,006 < 300 0,009 ; Condition vérifié
—_— |:|'> = = .
| byd = 12 %216 , = 200 , ; Condition vérifiée
Niveau Les Travée Appui
types
HAIl2 1T12 +1T12
I 246
(16+4) ’ ‘
RDC + \ \ . 2HAIL0 \ N N 2HAILO
Etage 1HAL2 1HAL2
Courant HAL2 | HALY
206 2¢96
(20+5) < ‘ ‘
3 X
\ 3\ \ 2HAR \ \ T 2HAD
\ 1HAl14 \ 1HAl4
1HA12 1T12 +2T14
| 296 2¢6
(16+4) ‘ ’ ‘
A\ \ Y 2HAL2 \ Y 2HAI2
\_ 1HA10 \_ 1HA10
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Terrasse 1HAIL2 | 1HAI2
H 2¢6 2¢6
(20+5) ‘ ‘
3\ A N\ 2HAl4 \ AY N\ 2HAl4
1HAI2 1HAL2

Figure 1V.15 : ferraillage des poutrelles

IV.5 Calcul du plancher a dalle pleine :
1VV.5.1 Méthode de calcul :

Ce plancher comporte des panneaux de dalle appuyés sur 4 cotés soumis a une charge
uniformément répartie. Les moments dans les dalles se calculent pour une bande de largeur
unité (Iml) et ont pour valeurs :

e Dans le sens de grande portée : My, = u, X q X 1%,

o Dans le sens de petite portée : My, = u, X M,

Tel que :

Uy et iy sont des coefficients fonction de o etv=0 a ’"ELU&a I’ELS pour le calcul des
sollicitations, v =0,2a I’lELU &a I’ELSpour le calcul des déformations.

Pour le calcul, on suppose que les panneaux sont partiellement encastrés aux niveaux des

appuis d’ou on déduit les moments en travée et les moments sur appuis :

M; = 0.85 X M, - Panneau de rive

e Moment en travee : : i
{Mt = 0.75 X M, =» Panneau intermédiaire

M, = 0.35 X M, = Panneau de rive

e Moment sur IS : . L
oment surapputs {Ma = 0.5 X My - Panneau intermédiaire

IV.52 Evaluation des charges :

{G =57kN/m* {Qu = 1,356 + 1,5Q = 14,91 kN/m?>
Q = 5,00 kN /m? Qsor = G + Q = 10,7kN /m?

1V.5.3Calcul du ferraillage :

a) Détermination des efforts :
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Tableau V1.6 : Les moments fléchissant suivant les 2 sens.

Les effortsa ’ELUv =0

Sens x Sensy
Lx Ly
a M, M, M, M, M, M,
m) | (m) e ey
(tm) | (tm) | (tm) (tm) | (tm) | (tm)

545| 6,30 | 0,87 |0,0488 | 21,61 | 1621 | 10,81 | 0,7244 | 1565| 11,73 7,83

Les effortsa I’ELSv =0

Sens x Sensy
Lx Ly
a
(m) (m) i, MO Mt Ma l,l,y MO Mt Ma
(t.m) (t.m) (t.m) (t.m) (t.m) (t.m)

545| 6,30|0,87|0,0368 | 11,70 | 8,78 585 |0,7244| 8,48 6,36 4,24

b) Calcul des armatures :
e SuivantL, :
1. Entravée:

My, 1621x10°
 bxd?xf,, 100x153%x 14,17

u=0,063 - B =0,975;p est tirée du tableau.

A - My  1621x10°
ST Bxdxo; 0975x 15,3 x 348

=0,049 <y =0392 > A, =0

U

= 3,12 cm*/ml

On adopte : 4T12= 4,52 cm?, avec un espacement de 25cm.
2. Surappuis:

Mg 10,81x10°
 bxd?xf,, 100x1532x 14,17

u=0,033 - f =0,983; B est tirée du tableau.

A - Mg 10,81x10°
ST Bxdxo; 0983 x15.3 x 348

u =0,033 <y =0392 > A, =0

= 2,07 cm?*/ml

On adopte : 4T10= 3,14 cm?, avec un espacement de25 cm.
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c) Condition de non fragilité :
Pour une dalle travaillant dans les deux sens, la condition de non fragilité est la suivante :
e Sensy:

Ay, = 4,52 cm? = Ay yin = 8 X épaisseur = 1,3 ¢cm? ; Pour Fe400 ; Condition vérifée
o Sensx:

Ay =452 cm?® 2 Ay in = Ay min = 1,065 cm?; Condition vérifée

e Suivant Ly:
1. Entravée :

My  11,73x10°
 bxd*xf,, 100 x 15,3%x 14,17

u=0,035 - B =0,982; 3 est tirée du tableau.

M,  11,73x10°
- Bxdxo, 0982x 15,3 x 348

I =0,035<y;,=0392 > A, =0

A

= 2,21 cm?/ml

On adopte : 4T10= 3,14 cm?, avec un espacement de 25cm.
2. Sur appuis :

My 7,83 x 103
 bxd*xf,, 100 x 15.32x 14,17

u= 0,024 - B =0,988; B est tirée du tableau.

W Mey 73X
ST Bxdxo, 0988x153x348  rem/m

On adopte : 4T10= 3,14 cm?, avec un espacement de 25 cm.

I =0,024 <y, =0392 > A, =0

c) Condition de non fragilité :
Pour une dalle travaillant dans les deux sens, la condition de non fragilité est la suivante :
e Sensy:

Ay = 3,14 cm? = Ay, pin = 8 X épaisseur = 1,3 ¢cm?; Pour Fe400 ; Condition vérifée

2

e Sensx:

Ay =3,14cm? = Ay pmin = Ay min = 1,065 cm?; Condition vérifée

d) Verification de I’espacement :

S; < min{3h ;33 cm}

: Condition vérifée
S <33cm f

Dans le sens le plus sollicité : {
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\ Ly=630m . A

I L N
NN

NN INIBIENRIRIRIRIRIRININID

1 4T10 fmL :r

[ E——— Lx=545m 410

4T0 /mt 1

Ol e e b b b b b bl

CTTHETTTTEPTfrfr it
Sur appui En travée

Figure 1V.16: ferraillage de la dalle pleine
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Chapitre V L’étude sismique du batiment

V.1 Introduction :

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

V.2 Présentation du logiciel ETABS :

ETABS est un logiciel de calcul congu exclusivement pour le calcul des béatiments.
Il permet de modéliser facilement et rapidement tous types de batiments grace a une interface
graphique unique. Il offre de nombreuses possibilités pour I’analyse statique et dynamique.
Ce logiciel permet la prise en compte des propriétés non-linéaires des matériaux, ainsi que le
calcul et le dimensionnement des éléments structuraux suivant différentes réglementations en
vigueur a travers le monde (Euro code, UBC, ACI...Etc.).

De plus de par sa spécificité pour le calcul des batiments, ETABS offre un
avantage certain par rapport aux codes de calcul a utilisation plus étendue. En effet,
grace a ces diverses fonctions il permet une descente de charge automatique et rapide,
un calcul automatique du centre des masses et des rigidités, ainsi que la prise en compte
implicite d’une éventuelle excentricité accidentelle. De plus, ce logiciel utilise une
terminologie propre au domaine du batiment (plancher, dalle, trumeau, linteau etc.).

La modélisation des éléments structuraux est effectuée comme suit :

e Les voiles ont été modélisés par des élements « SHELL » a quatre nceuds.

e Les dalles ont été modélisées par des éléments « SHELL » (dalles pleines).

La masse des planchers est calculée de maniére a inclure la quantité BQ selon
RPA99/version 2003 (dans notre cas $=0,2) correspondant a la surcharge d’exploitation. La
masse des élements modélisés est introduite de facon implicite, par la prise en compte du

poids volumique correspondant & celui du béton armé & savoir 2,5 t/m°.
V.3 Méthode de calcul :

Le calcul de la réponse sismique et la répartition des efforts dans les différents élements
de la structure, on distingue principalement deux méthodes d’analyse :

1. Méthode d’analyse statique équivalente ;

2. Meéthode d’analyse modale spectrale.

Pour I’évaluation des forces sismiques, on utilise le logiciel ETABS qui peut les calculer

suivant différentes méthodes : Réponse Spectrum fonction, Time HistoryFunction, ...
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Réponse Spectrum Fonction a été choisi parce qu’elle est basée sur la méthode dynamique
modale spectrale et qui prend en compte la réponse de la structure suivant les modes
détermines en se basant sur les hypothéses suivantes :

e Masse supposée concentrée au niveau des nceuds principaux (nceud maitre) ;

e Seul les déplacements horizontaux sont pris en compte ;

e Les planchers et les fondations sont considérés rigides dans leur plan ;

e Le nombre de mode a prendre en compte est tel que la somme des coefficients de

participation modale soit au moins égale a 90%.
V.4 Méthode d’analyse modale spectrale :
V.4.1 Principe de la méthode :

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

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

Pour la détermination de la fonction du spectre de réponse, on utilise le programme
« spectre RPA » qui permet de donner les valeurs du spectre de réponse en fonction des
périodes.

V.4.2 Spectre de réponse de calcul :
L’action sismique est représenté par le spectre de calcul suivant :

r125A(1+1)<25 2—1) 0<T<T
) Tl ) nR —_ — 11
2,5n(1,254) x (2) T,<T<T,
Sa_ | R
— = 2
g Q\ (To\ /3
25n(1254) (5) (%) T.<T=<30s
2 5
T\ 7313\ 73 (Q
2,5m(1,254) <?> (?) (E) T>30S

V.4.3 Nombre de mode & considérer :
D’apres le RPA 99/2003 (article 4.3.4 -a) :
1. Pour les structures représentées par des modeles plans dans deux directions
orthogonales, le nombre de mode de vibration & retenir dans chacune des deux

directions d’excitation doit étre tel que :
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La somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale a 90 % au
moins de la masse totale de la structure.

Ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure a 5% de la masse
totale de la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la
structure. Le minimum de modes a retenir est de trois (03) dans chaque direction
considéreée.

Dans le cas ou les conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas étre satisfaites a cause
de I’influence importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) a

retenir doit étre tel que : K > 3v/N et T}, < 0,20 sec

N : nombre de niveau au-dessus du sol etT, : la période du mode K.

V.5 Calcul sismique :

V.5.1 Définition des masses :

On definit chaque masse ou moment d’inertie massique affectée aux nceuds de chaque

niveau d’ou :
M
I, = ?(ng + Iyg)
I, : Inertie massique (t.m2) ; xgety, : Coordonnées du centre de
M : Masse sismicue qui est égale au gravite ;
X et Y : Coordonnées de I’excentricité
rapport W/g ; ¢ ¢

fictive de 5% de la longueur max :

W : Poids de chaque niveau i ;

g : L’accelération de la pesanteur =

Xg = %5 + 0,05Lynqy
{YG =y, + 0,05Lpax

9,81 m/s?;
S : Surface du plancher ; Le logiciel ETABS calcul
I,.g - Inertie du plancher suivant I"axe X ; automatiquement I’inertie massique.

1,4 : Inertie du plancher suivant I'axe Y ;
V.5.2 Calcul des coefficients de participation modale :

On doit vérifier que : ), a, = 90% avec :

7= (Tk=1 Wi Pki)° o 1
D Y (1 k=1 Wk

W= Z W, 5495,27¢

Le logiciel ETABS peut determiner directement les valeurs des coefficients de

participation modale, les valeurs données sont :
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e Sens longitudinal :

z a, = 83,72% < 90% ; Condition non vérifée
e Sens transversal:

z a, = 84,91% < 90% ; Condition non verifée

Puisque la condition « a » de I’article 4.3.4 du RPA, on passe a la condition « b » :

K = 3v/N = 3V11 = 9,94 =~ 10 modes et T}, < 0,20 sec, de ce fait la participation atteint
les 90% au K=10 : nombre minimal de modesa retenir.

V.6Calcul de I’effort sismique a la base :

V.6.1 Principe de la méthode équivalente statique:

Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont remplacées
parun systeme de forces statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents a ceux de
I’action sismique.

Le mouvement du sol peut se faire dans une direction quelconque dans le plan
horizontal. Les forces sismiques horizontales équivalentes seront appliquées successivement
suivant deux directions orthogonales caractéristiques choisies par le projeteur. Dans le cas
géneral, ces deux directions sont les axes principaux du plan horizontal de la structure. 1l faut
souligner toutefois que les forces et les déformations obtenues pour I’élément a partir des
méthodes d’analyse statiques pour les charges de conception recommandées sont inférieures
aux forces et aux déformations qui seraient observées sur la structure sous les effets d’un
séisme majeur pour lequel les charges ont été specifiées. Ce dépassement des forces est
équilibré par le comportement ductile qui est fourni par les détails de construction de
I’élément.

C’est pourquoi I’utilisation de cette méthode ne peut étre dissociée de I’application
rigoureuse des dispositions constructives garantissant a la structure :
e Une ductilité suffisante ;
e La capacité de dissiper I’énergie vibratoire des secousses sismiques majeures.
V.6.2 Calcul de la force sismique totale :
La force sismique totale « V » est appliqué a la base de la structure et doit étre calculée

successivement dans deux directions horizontales et orthogonales, selon la formule :
AXDXQ

=—

A : Coefficient d’accélération de zone, il est tiré a partir du tableau 4.1 (RPA 2003) ;

X W
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Tableau V.1 : Coefficient d’accélération de zone.

Coefficient d’accélération de zone A
ZONE
Groupe | lla Ib Il
1A 0,15 0,25 0,3 0,4
1B 0,12 0,2 0,25 0,3
2 0,1 0,15 0,2 0,25
3 0,07 0,10 0,14 0,18

Dans ce cas, A=0,15;
Q : Facteur de qualité : Q = 1+ Y P,
P, : est la pénalité a retenir selon que le critére de qualité Q est satisfait ou non, sa valeur est

donné par le tableau suivant

Tableau V.2 : Pénalité a retenir pour le critere de qualité.

Fy
Critere q Observé | Non observeé
1. Condition minimales sur les filles de contreventement 0 0,05
2. Redondance en plan 0 0,05
3. Régularité en plan 0 0,05
4. Régularité en elévation 0 0,05
5. Contr6le de la qualité des matériaux 0 0,05
6. Controle de la qualité de I’exécution 0 0,10

Voici les critéres a prendre en compte :

Q, =1+ (0,00+ 0,00+ 0,00 + 0,00 + 0,05+ 0,10) = 1,15

Q, =1+ (0,05+ 0,00 + 0,00 + 0,00 + 0,05 + 0,10) = 1,20
R : Coefficient de comportement global de la structure, sa valeur unique est donnée par le
tableau 4.3 du RPA 2003 en fonction du systéme de contreventement, en cas d’utilisation de
systemes de contreventement differents dans les deux directions considérée, il y a lieu
d’adopter pour les coefficient R la valeur la plus petite, dans ce casR =5
W : Poids totale du batiment, W est égal a la somme des poids W;calculés a chaque niveau
(i) :
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n
W=ZWi ;avec Wy = W + Wy,

i=1
W, : Poids di aux charges permanentes et a celles des équipements fixes éventuels, solidaire
de la structure ;
W i : Charges d’exploitation ;
B : Coefficient de pondération, il est en fonction de la nature et de la durée de la charge
d’exploitation et donnée par le tableau suivant :

Tableau V.3 : Coefficient de pondération.

Cas Type d’ouvrage B

1 | Batiments d’habitation, bureaux ou assimilés 0,20

Batiments recevant du public temporairement :

2 | Salles d’exposition, ...

0,30

Salles de classes, ...
0,40
3 | Entrepbts, hangars 0,50

4 | Archive, bibliotheques, réservoirs et ouvrage assimilés | 1,00

5 | Autre locaux non visés ci-dessus 0,60

Dans ce cas, le poids a été tiré directement du logiciel ETABS :

n
W = Z W; = 42360,52 kN

=1
D : Facteur d’amplification dynamique moyen, il est en fonction de la catégorie du site, du
facteur de correction d’amortissement «n » et de la période fondamentale de la structure
«T ».

( 2,51 0<T<T,
2
2.5 TZET <T<3
D= S1(7) <1 <3s
2 5
: T,\G (3\3 3
\2’"(3)(T) r<3s

Tiet T, : Périodes caractéristiques associées a la catégorie de site, leurs valeurs sont donné
par le tableau suivant :

Tableau V.4 : Périodes associées a la catégorie de site.

Site [ S, [ S, | S5 | S,
T, | 0,15]0,15 [ 0,15 | 0,15
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T, [ 030|040 050]0,70

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

, 7
L _>07
= l24¢=

& : Pourcentage d’amortissement critique en fonction du matériau constitutif du type de

structure et de I’importance des remplissages, il est donné par le tableau suivant :

Tableau V.5 : Pourcentage d’amortissement critique.

] Portiques Voiles ou murs
Remplissage i i
Béton armé | Acier | Béton armé / Magonnerie
Léger 6 4
10
Dense 7 5

a) Estimation de la période fondamentale de la structure :
La valeur de la période fondamentale « T » de la structure peut étre estimée a partir de

formules empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numeriques.

L . 3
La formule empirique a utiliser selon les cas est la suivante : T = C;hy /4 @))
hy : Hauteur mesurée en metres a partir de la base la structure jusqu’au dernier niveau (N) ;

C, : Coefficient en fonction du systéme de contreventement et du type de remplissage, il est
donné par le tableau 4.6 du RPA 2003.
Si on est dans le cas n° 3 ou 4, on peut également utiliser la formule:
h
T =0,09"V 11

w
D : Dimension du batiment mesurée a sa base dans la direction de calcul considérée.
Dans ce cas de figure, il y a lieu de retenir dans chaque directions considérée la plus petite des
deux valeurs donnée respectivement par I et 11.

On a un sol meuble = site 3donc T; = 0,15secet T, = 0,5 sec

3 3
T = C,hy+ = 0,05 X 31,1+ = 0,66 sec

T = min 009 h,, 009 31,1 05 =T = 0,57 sec
T =009—=0,09 x = 0,57sec
VL V243
7 7
n= |—==207=2n= =0,76;¢ = 10%
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2

T, <T<3s=D=25 (—T2)3 25X076X<—0’5)3 1,75
= = =
2=1 =95 1 T ’ ’ 0,57 ’

b) Calcul de I’effort :
AXDXQ 0,15 % 1,75 x 1,20
=—=r *"= 5

x 42360,52 = 2668,71 kN

On doit vérifier que la résultante des forces sismiques a la base V; obtenue par combinaison
des valeurs modales ne doit pas étre inférieure a 80% de la résultante de la force sismique
déterminée par la méthode statique équivalente.

On doit vérifier aussi que la période dynamique Ty, ne doit pas étre supérieure a la
majoration de 30% de la période statique fondamentale T :

Tayn = 1,35sec > T + 30%T = 1,3 x 0,57 = 0,74 sec
et = onprendraT = 0,74sec
T =0,74sec > T, =0,57sec

e Sens longitudinal :
Var = 1643,75 kKN > 80%V,; =2135kN = Condition non vérifiée

e Sens transversal :
Vay = 1388,45 kN > 80%V,, =2135 kN = Condition non vérifiée

La condition ci-dessus n’est pas Vérifiée il faudra donc augmenter tous les parameétres de la

réponse (forces, déplacements, moments,) en les multipliant par le rapport : O'SVZVS
(Multiplier donc ce rapport dans ETABS a la rubrique parg) : O'SV’;VS X g

Tableau V.6 : les valeurs de la période pour chaque mode (Tire du I’ETABS).

mode Période[s]

=

1,353189
1,069219
0,852605
0,373697
0,25502
0,214172
0,161465
0,107838
0,095895

O NP~ [W[DN
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Remarque :

Aprés avoir analysé la structure, elle ne représente pas des rotations en mode 01 et 02.

10 0,087597
11 0,065675
12 0,064878

V.7Calcul des déplacements :

Sous I’action des forces horizontales, la structure subira des déformations horizontales. Pour

éviter I’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%

de la hauteur de I’étage.

Ak = 5/( - 51(—1 < 5_]( avec - 61( = R(Sek

R : Coefficient de comportement ; R =5

6.1 . Déplacement du aux forces sismiques F;(y compris I’effort de torsion)

&, . Déplacement admissible (égale a 1%he)

Le tableau suivant résume les déplacements relatifs aux différents niveaux dans les deux sens,

longitudinal et transversal.

Tableau V.7 : deplacements relatifs aux différents niveaux dans les deux sens,

longitudinal et transversal.

Sens x-X Sens y-y
Niveau | Hauteur [cm] | 8y [cm] | 8, [cm] | Axlem] | Sqlcm] | S [cm] | Axlem] | 6, | Ak < 6k
10 311 0,12 0,60 0,1 0,26 1,3 0,15 3,11 | Vérifié
9 311 0,1 0,5 0,1 0,23 1,15 0,2 3,11 | Vérifié
8 311 0,08 04 0,1 0,19 0,95 0,15 3,11 | Veérifié
7 311 0,07 0,35 0,05 0,16 0,8 0,1 3,11 | Veérifié
6 311 0,05 0,25 0,1 0,14 0,7 0,15 3,11 | Veérifié
5 311 0,04 0,2 0,05 0,11 0,55 0,01 3,11 | Veérifié
4 311 0,03 0,15 0,05 0,09 0,45 0,15 3,11 | Vérifié
3 311 0,02 0,1 0,00 0,06 0,3 0,1 3,11 | Vérifié
2 311 0,02 0,1 0,05 0,04 0,2 0,1 3,11 | Vérifié
1 311 0,01 0,05 0,00 0,02 0,1 0,05 3,11 | Veérifié
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RDC

311

0,01

0,05

0,00

0,01

0,05

0,00

3,11

Verifie

Les déplacements relatifs inter-étages sont vérifiés et par conséquent le critére de justification

de la sécurité de I’article 5.10 du RPA 99/2003 est vérifié.
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Chapitre VI Ferraillage des portiques

V1.1 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 eéléments
comprennent habituellement des armatures de comportement fixées forfaitairement et des
armatures prises en compte dans les calculs.

V1.1.1 Les combinaisons de calcul :

Les combinaisons des actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont
donnée ci-dessous, les éléments de la structure doivent étre ferraillés par les combinaisons des
charges sur la base des reglements BAEL 91 et RPA 99/2003.

Sollicitations du lier genre (BAEL 91) : 1,35G + 1,5Q

e Poutres: +
Sollicitations du 2éme genre (RPA 99/2003) : {C?'EGQ__I_EE
Sollicitations du lier genre (BAEL 91) : 1,35G + 1,5Q
e Poteaux :
Sollicitations du 2éme genre (RPA 99/2003) : {%-IE;GQ-I—iE}?
Avec :

G : Charges permanentes ;
Q : Charges d’exploitation ;
E : Effort sismique.

V1.2 Ferraillage des poutres :

V1.2.1 Méthode de calcul :

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

Le ferraillage se fera a I’ELU, car la fissuration est jugée peu préjudiciable.

Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1" et du 2°™
Sollicitations du 1" genre (BAEL 91) :

Sp1 = 1,35G + 1,5Q = Moment correspondant Mgy,

Sollicitations du 2™ genre (RPA 99/2003) :

{Sp2=0,8GiE
Sp2=G+Q+E

genre :

= Moment correspondant Mg,,

(Mgpq

|
M
Si: Sp2

< 1,15 ; On détermine les armatures sous Sp2

spl , .
l LN 1,15 ; On détermine les armatures sous Sy,
sp2
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Dans le calcul relatif & I’ELU, on induit des coefficients de sécurités(ys ; vp).

Ys =1 = g, =400 MPa
vy = 1,15 = 0, = 18,48 MPa

¥ys = 1,15 = g, = 348 MPa
Yp = 1,5 = 0p = 14,17 MPa

Pour la situation accidentelle : {

Pour la situation normale ou durable : {

V1.2.2Recommandations du DTR pour les armatures longitudinales :
D’apres le RPA 99/2003 (article 7.4.2) on a:
e Section d’armature minimale : A,,;;, = 0,5% X b X h; ;

i i A = 4% X b X h; ; Zone courante
e Section d’armature maximale : { max1 t

Amax2 = 6% X b X h; ; Zone de recouvrement '

e Le diamétre minimum est de 12 mm ;

409 en zone I et 11
509 en zone 111

e Les armatures longitudinales supérieures et inférieures doivent étre coudées a 90°.

e Lalongueur minimale des recouvrements est de : {

Dans ce cas, le ferraillage se fera sur les poutres les plus sollicitées, et il se fera pour une
situation accidentelle (le cas le plus défavorable).
Les poutres en travées seront ferraillées pour une situation durable et sur appuis pour une
situation accidentelle.
V1.2.3 Exemple de calcul :
Une seule poutre sera calculée en détail, les résultats des autres poutres seront résumés
dans un tableau.
V1.2.3.1 Ferraillage d’une poutre :
L’exemple ci-dessous sera fait sur une poutre principale de rive, les moments
M, et Mgy,sont tirés a partir du logiciel ETABS.
a) Ferraillage sur appuis :
Données :
e Largeur de lapoutre: b=30cm;
e Hauteur de lasection:h=45cm;
e Hauteur utile des aciers tendus : d = 0,9h = 40,5cm ;
e Contrainte des aciers utilisés : f, = 400 MPa ;
e Contrainte du béton a 28 jours : f.,g = 25 MPa ;
e Contrainte limite du béton : f;,g = 2,1 MPa ;
e Fissuration peu préjudiciable.

Le moment réduit p,, :
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My, 46,79 x 10° 0067 <1 o = O
e = = - =
b bxd®x o,, 30x4052x 1848 =
Ona:f =0,965

La section d’acier :

Mg, 46.79 x 103
A, = p _
¥ Bxdx o, 0,974 x 40,5 x 400

Donc on prend : 3T14 ce qui nous donne A = 4,62 cm?

= 3,44 cm?

b) Ferraillage en travée :
Le moment réduit y,, :
Mgy 38,54 x 103 ,
h X dx oy 30x4052x 1848 20 <A =0
Ona: B = 0,972
La section d’acier :

oo My 3854x10°
CT Bxdx g, 0,972x40,5x400 o0

Donc on prend : 3T12 ce qui nous donne A = 3,39 cm?

V1.2.3.2 Vérification du ferraillage de la poutre :
a) Condition de non fragilité :
_023xbxdXfg 0,23 x30x40,5x2,10

min — ﬁ? 200 = 1,47 sz

Agapt > Amin ; Condition vérifiee
Apin = 0,5% X b X h, = 6,75 cm? = Condition vérifiée sur toute la section.

b) Contrainte de cisaillement :

T 6138 x10
"~ bxd  30x40,5

Ty = 0,51MPa

T, = min(0,13f,,g ; 5 MPa) ; Fissuration préjudiciable

T, = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa

7, = 0.51 MPa < 7,, = 3,25 MPa ; Condition Vérifiée.

Il ny a pas de risque de cisaillement, les cadres seront perpendiculaire a la ligne moyenne de
la poutre.

c) Détermination du diametre des armatures transversal :

. b .
35" 10"
d) L’espacement :

@, < min{ Cbl} = min{15mm ; 30 mm ;12 mm} = &, = 8 mm
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S, <min{0,9d ; 40 cm} = min{36,45 cm ; 40 cm}

D’apres le R.P.A 99/2003 :

Zone nodale : S, < min{h/4; 30 cm ; 12qbl} = min{11,25:30 cm ;14,4 cm} = S, =
10 cm

Zone courante : S, < h/2 =225cm =S, =15cm

e) Vérification de la section d’armatures minimale :

Ay X T
six];eZmax{iu;0,4MPa}=max{0,255:0:4}=0'40 MPa
Ac_040x30 .

so° 235 oveem ()

A X f, o Tu= 0,3Kf; - A (0,51 —(0,3x1x21))%x30x1,15

bxS;Xys 09(sina+cosa) S, 0,9 x1x 235
=—0,019cm (2)
Ay 20,06 S,
On prend le max (1) et (2) Onprend S; = 15cm

A, = 49 8 = 2.01 cm? > 0,9 cm?
f) Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :
T =61,38KN ; My, = 46,79 KN.m

M, 46,79
5§ = _
u Z 0,9 X 40,5 x 102

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

= 128,37 KN > 61,38 KN

g) Compression de la bielle d’about :

La contrainte de compression dans la biellette est de :

F Fb = T\/E
op = ?b ; Avec : = ab = o, = T Ou a est la longueur d'appuide la biellette.
V2

— f028

On doit avoir : 0, <
Vb

Mais pour tenir compte du fait que I’inclinaison de la biellette est Iégérement différente de

45°, donc on doit veérifier que :

__O08Xfas 2T _O08Xfos  __ 2Tyy __ 2%6138x15
b=""y ab= v, =08XbXfos  —08x30x25x10

=0,030m = 3,07cm
a' =b—4=26cm

a = min(a’; 0,9d) =min(26 cm ;36,45cm) = 26 cm ;a > 3,07 cm ; Condition vérifiée.
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h) Entrainement des armatures :
h.1) Vérification de la contrainte d’adhérence :

T

=m£@=¢sxﬁzs

TS@T
Y, : Coef ficient de cisaillment ; s = 1,5 pour H. A ;

T : L’effort tranchant maximum ; T =61,38 kN ;

n : Nombre de armatures longitudinaux tendus ; n =6 ;

u : Périmétre d’armatures tendue ; u=nd=nx 1,2=4,8 cm

~ T 61,38 x10°
tser T09dx uxn _ 3645Xx48 X 6 X 10°

Teor = 1,5 X 2,1 = 3,15 MPa
Teer = 0,58MPa < T, = 3,15 MPa ; Condition vérifiée.
h.2) Ancrage des armatures tendues :

= 0,58 MPa

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

7o = 0,6 X Y32 X fig = 0,6 X 1,52 x 2,1 = 2,83 MPa
_DXf,  1,4%x400
C4xT, 4x283

=4946 cm

N

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre secondaire (b = 30 cm), on est obligés
de courber les armatures d’une valeur «r» ;r = 5,5¢ =55x%x 1,2 = 6,6 cm
h.3) Calcul des crochets :
Crochets courant d’angle de 90°: L, = d — (¢ + ¢’/2 N - Ls =297 = L2/1 g7

L, =28,3cm
L =1281cm

b =1,2cm = {
h.4) La longueur de recouvrement :
D’apres le RPA 99/2003, la longueur minimale de recouvrement est de :

{40615 enzonel etll
509 en zone 111

i) Vérification des contraintes a I’ELS :
M,,, = 28,09KN.m; A = 4,62 cm?

>{d=12cm =1=48cm

1.1) Position de I’axe neutre :

b
Eyz —nA(d-y)=0 - y=11,56cm
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i.2) Moment d’inertie :

I=2y%+ nA,(d-y) = 2x11,56° + 15 x 4,62 x (40,5 - 11,56) =73 488cm*

i.3) Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :
M., 28,09 x 103
Xy=——7———o
I 73 488
Ope = 4,42 MPa < 7;,; = 0,6f,,3 = 15 MPa ; Condition Vérifiée

Ope = K Xy = x 11,56 = 4,42 MPa

i.4) Détermination des contraintes dans I’acier tendueo;:
Os; = min [§ fe; 110,/nft28] ; Fissuration préjudiciable

n : Coefficient de fissuration pour HA ® > 6 mm ; n=1,5.
o5 = min(266,67 MPa ; 201,63 MPa) = 201,63 Mpa

Mser
Ost =N (d—y)= 15X

28,09% 103
73488

X (40.5 —11,56) = 165,91 MPa

05 =165,91MPa < g,; = 201,63 MPa ; Condition vérifiée

a) Vérification des fleches a I’ELS :

( he s 1 2 0072 > 0,062 Conditionvérifice
L 16 630 ’ ’ ’
3 E > Meser = 45 =0,072 > ﬂ = 0,085 ; Conditionvérifiée
L — 10X My 630 ' 10 x 33,05 ’ ’
As < 2 = i = 0,004 < ﬁ = 0,0105; Conditionvérifiée
\ bxd™ f, 30x40.5 ’ 400 ' ’

Les résultats obtenus sont notés dans le tableau ci-dessous

Sens longitudinal : « poutre principale (30x45) cm?2 »

Poutre intermédiaire :
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Tableau V1.1 : récapitulatif du ferraillage des différents niveaux
Niveau . Moments (KN.m) A min | Acalculé .
section A adopté (cm?
Mspl Mspz (sz) (sz) P ( )
Sous Appuis 46,792 6,75 3,44 3T14+3T14=9,24
sol Travée 31,633 6,75 2,82 3T14+3T14=9,24
RDC....au Appui 213,566 | 155,099 6,75 15,26 6T14+3T16=15,27
10°™ Travée 136,971 | 99,457 6,75 9,21 6T14=9,24
Terrasse Appuis 164,781 120,427 6,75 11,31 5T14+2T16=6,79
Travée 165, 482 120,995 6,75 13,62 | 5T14+3T16=13,73

2-Sens transversal : « poutre secondaire (30x45) cm2 »

Armature longitudinale :

Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la section a

adopteron a:

Anin =0,5% X b X h;=0,5x30x40/100=6cm?2(sur toute la section)

Poutre intermédiaire :

Niveau . Moments (KN.m) A min | Acalculé .
section A adopté (cm?
Mspl | Mspz (sz) (sz) P ( )
Sous Appuis 46,79 6,75 6,75 3T14+3T14=9,24
sol Travée 38,54 6,75 6,75 3T14+3T14=9,24
RDC....au Appui 213,566 155,099 6,75 15,26 6T14+3T16=15,27
10°™ Travée 136,971 | 99,457 6,75 9,21 6T14=9,24
Terrasse Appuis 164,781 120,427 6,75 11,31 3T16+3T16=12,06
Travée 165, 482 120,995 6,75 13,62 5T14+3T16=13,73
poutre secondaire (30x45) cm?
3T14 filantes AT16 filantes
3T14 filantes y -
-~ 7~ > ;- 3 3T14 chapeaun , ‘/ ;
3T14 chapeau f 316 chapoan
Cad 48 | 3T16 chapean Cad ¢82T14 N
Cad g8 | || ; = chapeay
k_l_i Q\ (\t . 5T14+3T16
—_ 6T14 N\ 6T14 :

Sous sol

R.D.C...10 étage
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Figure V1.1 : dessin de ferraillage des sections des poutres principales.
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poutre secondaire (30x45) cm?

3T14 filantes 3T16 filantes
3T14 filantes '

3T14 chapeaun 3T16 chapeau

Cad $8
2T14 chapeay

3T14 chapeaun
Cad $8

3T16 chapean

Cad 48

]
B

v
.
”Y

>\ ST14+3T16

—< 6T14 =Y . 6T14

Sous sol R.D.C..10 étage Terrasse

Figure V1.2 : dessin de ferraillage des sections des poutres secondaire.

V1.3 Ferraillage des poteaux :
a) Méthode de calcul :

En général, les poteaux sont sollicités par un moment de flexion, un effort normal et
un effort tranchant, le calcul doit se faire en flexion composée. La section des armatures doit

étre égale au maximum des sections données par les 6 combinaisons suivantes :

( Nmax ) Mcorrespondant - Al
Premier genre : 1,35G + 1,5Q = { Nmin; Mcorrespondant = A2
Mmax ) Ncorrespondant - A3
086G +E Nmax ) Mcorrespondant - A4
Deuxiéme genre : T = <{ Npin s M, - A
g G + Q i 1,2E min » correspondant 5

\ Mmax ; Ncorrespondant - A6

Dans le calcul relatif aux ELU, on introduit des coefficients de sécurité y; ; v, :

Ys =1 = o, =400 MPa
yp, = 1,15 = g, = 18,48 MPa
¥s = 1,15 = g, = 348 MPa
yp, = 1,5 = g, = 14,17 MPa

Situation accidentelle : {

Situation normale : {

b) Ferraillage exigé par le RPA 99/2003 :
e Les armatures longitudinales doivent étre haute adhérences droites et sans crochet ;
e Le pourcentage minimale des aciers sur toute la longueur sera de 0,8% (zonella) ;
e Le pourcentage maximale des aciers sur toute la longueur sera de 4% en zone
courante, 6% en zone de recouvrement ;

e Le diamétre minimum est de 12 mm ;

409 en zone I et 11

e Lalongueur minimale des recouvrements est de : { S0® en zone 111
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e Le distance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25

cm,

e Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible a I’extérieure des zones

nodales.

On fait un seul exemple de calcul, pour un seul niveau et les résultats des calculs des

autres niveaux donnés dans des tableaux.

Le tableau suivant donne les sections minimale et maximale imposée par le RPA 99/2003 :

Tableau V1.2 : Armatures minimales et maximales pour les poteaux.

Type de poteaux | Apin = 0,8% X S[cm?]

Amax 1

= 4% x S[cm?]

AmaXZ
= 6% % S[cm?]

Type 1 (50 x 50) cm? 20,00 100 150
Type 2 (45 x 45) cm? 16,20 81 1215
Type3 (40x40) cm’ 12,80 64 96
Type4 (35x35) cm’ 9,80 49 73,5

V1.3.1 Exemple de calcul :

V1.3.1.1 Les sollicitations défavorables :

Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du premier genre, I’unité est de t.m :

Tableau V1.3 : Sollicitations du premier genre.

Cor::i:son Type 1 (50x 50) cm? | Type 2 (45 x 45) cm? | Type 3 (40 x 40) cm? | Type 4 (35 x 35) cm?
Npax[KN] 3461,34 2769,26 1911,32 1107,38
A M,y [KN.m] 1,627 81,224 83,333 75,909
5 Npin[KN] 1,85 233,46 61,13 8,06
M., [KN.M] 3,217 6,248 4,777 28,607
. Momax[KN.mM] 118,881 119,346 60,918 137,13
Nor[KN] 3074,3 1914,44 193,27 282,71

Tableau V1.4 : Sollicitations du deuxieme genre.
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Etages Type 2 (45 x 45)
Type 1 (50 x 50) cm? Type 3 (40 x 40) cm2 | Type 4 (35 x 35) cm?
Combinaison cm?
Nax[KN] 2521,38 2016,51 105,06 807,31
M, [KN.M] 1,182 58,939 4,41 55,087
Niin[KN] 1,31 119,43 14,18 3,64
Mo [KN.M] 2,348 3,195 1,87 0,188
Mo [KN. m] 86,256 86,672 14,97 99,988
Noor [KN] 2238,53 1394,23 54,8 207,47

V1.3.1.2 Calcul d’un poteau :

Un seul poteau de type 1 sera calculé en détail, les résultats des autres poteaux seront

notés dans un tableau.

Données :

Enrobage:c=25cm;

Hauteur utile des aciers tendus : d = h —c;
Contrainte des aciers utilisés : f, = 400 MPa ;
Contrainte du béton a 28 jours : f,.,g = 25 MPa ;
Contrainte limite du béton: f ;,5 = 2,1 MPa;

e Fissuration peu préjudiciable.
Méthode de calcul :
Pour cet exemple le calcul se fera a I’aide
des combinaisons de premier genre.

1. On

pression puis le moment :

détermine le centre de

ezﬁ

he
Mu=Nu(d—?+e>

2. On vérifie si la section est
surabondante :

N, <081f,. XbXh
1- 0,514Nu)

<
M”_N”de<bxdxfbc
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Si les conditions sont vérifiées, alors la
section est surabondante et les armatures
ne sont pas nécessaires (A = A’ =0)

3. Sinon, on calcul la section des

armatures :

( M,
U= ———>5-
b X d* X oy,

M
<AS=—u
pXdXx og
Ny
Ag =A, ——
L sl s o5

4. On calcul la section des armatures

minimale, puis on choisit la plus
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grande section calculée Aqestcalculéed partir du logiciel.

précédemment :
Apin = 0,5% X b X h;
{Aadoptée =max{A;; Ay; ...; Amin}
Les résultats obtenus sont notés dans le tableau suivant :

Tableau V1.5 : Ferraillage des poteaux.

1" genre 2°™ genre
] Combi
Niveaux Nu [kN] Mu Acal NACC MACC ASl Amin A adoptée [sz]
[KN.m] | [cm?] [KN] [KN.m] | [cmZ?]
[cm?]

A | 346134 | 1627 | 0 | 252138 | 1.182 | 0

Type 1 4T20
B 185 | 3217 | 015 | 131 | 2348 | 0 | 200

(50 x 50) cm? +4T16 = 20,61

C | 30743 | 118881 | 0 | 223853 | 86.256 | 0

e A | 276026 | 81224 | 0 | 201651 | 58939 | 0

e
us yis) | B | 23346 | 6248 | 0 | 11943 | 3195 | 0 | 1620 | 8T16=142
X cm

C | 101444 | 119346 | 0 | 139423 | 86,672 | 0

Type3 A | 191132 | 83333 | 0 | 10506 | 441 0 T16eaT1ae
B 6143 | 4777 | 0 1418 | 187 0 | 12,80 12.57

(40 x 40) cm?

C | 19327 | 60918 | 0 548 1497 | 0
A | 1107 32| 75909 | 0 | 807.31 | 55087 | 0

Type 4 B 806 | 28607 | 246 | 364 | o1iss | o | 280 4T1fg‘é;12=

2 .
(35x35) cm C | 28271 | 13713 | 6.90 | 20747 | 99.988 | 3.49

V1.3.1.3 Vérifications de la contrainte de cisaillement :

Le poteau le plus sollicité est de type 1 (50 x 50 cm?).

T 114,34 x 10
bxd  50x45

min(0,13f.,5; 5 MPa) ; Fissuration préjudiciable
T, = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa

= 0,508 MPa

~
<
I

T, = 0,508 MPa < T,, = 3,25MPa ; Condition vérifiée

Il ny a pas de risque de cisaillement.
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V1.3.1.4 Calcul des armatures transversales :
Le calcul des armatures transversales se fait suivant les directives données par I’article 7.4.2.2
du RPA 99/2003.

a) Le diameétre des armatures transversales :

&, 20 666
=—=—=0, mm
7373
Les armatures transversales des poteaux sont calculées a I’aide de la formule :
Ar _ pa XYy
S hiXfe

V., : Effort tranchant de calcul ;
h, : Hauteur totale de la section brute ;
fe : Contrainte limite élastique de I’acier d’armature transversale ;
2,5sid; =5
3,75siAg <5
S, : Espacement des armatures transversales.
b) L’espacement :
D’apres le RPA 99/2003 on
2 _{Zone nodale : S; < min{10®; ;15 cm} =16 cm — Onprend S; = 10 cm
' Zone courante : S; < 15@;, =24 cm - Onprend S; = 15cm
c) Calcul de I’élancement geométrique :
L Ly _07L, _07x311
9 b b 050

P . Coefficient correcteur égale a : {

= 4,354 >5 - p, =3,75

Donc :
Se X pg XV, 15x%x3,75x 114,34
A = hxf, 50 x 235
d) Quantité d’armatures transversales minimales :

= 0,547 cm?

At/T « pen % est donné comme suit : 4; > 5 - 0,3%

{ Zone nodale : A, = 0,3% X 10 X 50 = 1,50 cm? {At = 1098 = 5,03 cm?

Alors : , =

Zone courante : A; = 0,3% X 15 X 50 = 2,25cm St =10 cm

e) Verification de la section minimale d’armatures transversales :

A X f, 0,508 X b X S; 5

XS > max{t, = 0,508;0,4 MPa} = 0,508 MPa = A, > 7 =0,635cm
t e

< 2,25 cm?; Condition vérifée
f) Détermination de la zone nodale :
La zone nodale est constituée par le nceud poutre-poteau proprement dit, et les extrémités des
barres qui y concourent. Les longueurs a prendre en compte pour chaque barre sont données
dans la figure suivante :

h
{h’ = max {ge ;b;h; 60 cm} = max{51,83 cm ;50 cm ;50cm ;60 m} = 60 cm
L'=2h=100cm
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Figure VI1I-4 Ferraillages des poteaux
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Chapitre VII Calcul et ferraillage des voiles

VI1.1 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 eéléments
comprennent habituellement des armatures de comportement fixées forfaitairement et des
armatures prises en compte dans les calculs.

L’épaisseur minimale est de 15 cm. De plus, I’épaisseur doit étre déterminée en fonction de la
hauteur libre d’étage h et des conditions de rigidité aux extrémités. Pour cette structure, la

hauteur d’étage est de 4,08 m du sous-sol au 1 étage, puis de 3,06 m pour le reste des étages,

a cet effet I’épaisseur du voile sera prise en appliquant la formule suivante : e = he/zs =

311/, = 12,44 cm, I’épaisseur des voiles a été prise égale & 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.

VI11.2 Le systéeme 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 particuliére doit étre observée pour ce type de structure.
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 rigidites

dans les deux directions soient trés proches).
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b) Calcul :

Dans les calculs, on doit considérer un modele comprenant I’ensemble des éléments
structuraux (portique - voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois de
comportement de chaque type de structure.

VI11.3 Le 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 (paralléles aux faces des murs) ;

e Armatures transversales.

a) La méthode de calcul :

On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la RDM) :

N MxV _ 085f
O'l,zzzi 7 ga:LT=18,48MPa
Avec :
N : effort normal appliqué ; V : distance entre le centre de gravité du
M : moment fléchissant appliqué ; voile et la fibre la plus éloignée ;
A : section du voile ; I : moment d’inertie.

On distingue 3 cas :

e Premier cas:
(o1 et g,) > 0 ; La section du voile est entierement comprimée « pas de zone tendue ». La
zone courante est armée par le minimum exigé par le RPA 99/2003 : A,,;, = 0,15 X a X L

e Deuxiéme cas:
(01 et 0,) < 0 ; La section du voile est entierement tendue « pas de zone comprimée ». On

calcule le volume des contraintes de traction, d’ou la section des armatures verticales :
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A, = Ft/fe ; On compare A, par la section minimale exigée par le RPA 99/2003 :

o Si:A, <Anin=0,15% X a X L, on ferraille avec la section minimale ;

e Si:A, > Anin on ferraille avec A,,.

e Troisiéme cas :
(o, et 0,)Sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc on
calcule le volume des contraintes pour la zone tendue.
b) Armatures verticale :
Ils sont disposés en deux nappes paralleles servant a répondre les contraintes de flexion
composée, le RPA exige un pourcentage minimal égal a 0,15% de la section du béton. Le

ferraillage sera disposé symétriqguement dans le voile en raison du changement de direction du
séisme avec le diametre des barres qui ne doit pas dépasser le 1/10de I’épaisseur du voile.

c) Armatures horizontales :
Les armatures horizontales paralléles aux faces du mur sont distribuées d’une fagon uniforme
sur la totalité de la longueur du mur ou de I’élément du mur limité par des ouvertures, les
barres horizontales doivent étre disposees vers I’extérieure.
Le pourcentage minimum d’armatures horizontales données comme sulit :

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 m2 au moins dans le cas ou les armatures verticales ont un diamétre inférieure ou égal
a 12 mm Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec un espacement au
plus égal a 15 fois le diamétre des aciers verticaux.
Les armatures transversales peuvent étre des epingles de diametres de 6 mm lorsque les barres
longitudinales ont un diamétre inférieure ou égal a 20 mm et de 8 mm dans le cas contraire.
e) Armatures de coutures :
L’effort tranchant doit étre repris par des aciers de coutures tout au long des joints de reprise

de coulage, leur section est donnée par la formule suivante :

A —11T
vj ’]ce
T = 1,4V,

V., : Effort tranchant calculé au niveau considére.
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Cette quantité doit s’ajouter a la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les efforts
de traction dus au moment de renversement.

V1.4 Ferraillage des voiles :

A =0,996 m?

_ 4
1 =1,878m 9_45
V=2,415m | . —
0,8G+EY: - 0.20m 0.45m

N =3574,75KN
M =37,9KN.m 4.83m

Figure VI1.1 : Schéma du voile + poteaux.
Vu= 17,74 KN

a) Détermination des contraintes :

(L _N MxV_357475 379x2415_ . oo
T AT T T 7099 1878 ’ /m

_N_MXV 357475 379x2415 oo
2T YT T T T099% 1878 ’ /m

On est dans le 1¢" cas, (o, et g,)>0,La section du voile est entierement comprimée « pas de
zone tendue ». La zone courante est armee par le minimum exige par le RPA 99/2003 :
Apin = 0,15 X a X L.
b) Calcul des armatures verticales :
D’aprés le RPA99 (version 2003) on a :
A min =0,15%.a.L
On calcule le ferraillage pour une bande de 1m:
Apin = 0,15% X a X 1m = Ay = 0,15% x 20 X 100 = 3cm?/ml

e Lediamétre

1x200

=D < 20 mm
10

D<1.a/10 (mm)D < 2% (mm)=D <
10

On adopte : D=12 mm

¢) Armatures de couture :

A 1,1 r 1,1 LAV, 1,1 14 x17,74 0,0068 m? = 6,8cm?
j — L = ) = ) X———— = ) = )
vj £, £, 40000 m cm

d) Armatures totale :
Ay = Amin +Ay; =3+68=98cm?
Donc : on prend : 7T14 p.ml = 10,78 cm?
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e) L espacement :

Selon le BAEL 91,0na: S; < min{2a ;33 cm} = min{40 cm ;33 cm} = S; <33 cm
VIL.5 Vérification a I’ELS :

a)L’espacement :

Selon le RPA 99/03 : S, < min{1,5a ;30 cm} = min{30cm ;30 cm} = S; <30 cm
Donc : S; < min{S; gagL ; St rpa} = S; <30 cm

On adopte un espacement de S; = 15 cm

b) Vérification des contrainte de cisaillement :

e BAELO91:

Ve 17,74 x 10
~ bxd 20x0,9x (483 —90)

Ty = 0,025 MPa

T, = min(0,13f,,g ; 5 MPa) ; Fissuration préjudiciable

T, = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa

T, = 0,037 MPa < 7, = 3,25 MPa ; Condition vérifiée
e RPA 99/2003:

T 14x1774x10
T xd T 20 % 0,9 x (483 — 90)

= 0,035 MPa

T, = 0,051 MPa < 7, = 0,2f.,5 = 5 MPa ; Condition vérifiée

Donc pas de risque de cisaillement

V11.6 Disposition des armatures :
VI11.6.1 Armatures verticales :
e Les arréts, jonctions et enrobage des armatures verticales sont effectués 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 I’épaisseur du mur ni 33 cm, selon le BAEL 91 et ne doit pas depasser 1,5
fois I’épaisseur du mur ni 30 cm, selon le RPA 99/2003.
A chaque extrémité du voile I’espacement des barres ne doit pas étre réduit de moitié sur

1/10De la largeur du voile. Cet espacement d’extrémité doit étre au plus égal a 15 cm :

S
S¢=15cm - ?t = 7,5cm < 15 cm ; Condition vérifée
Ona: L
L=4830m—>E=48,30m
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I"SEE'l St |
e e & e+ asabdimme
L/10 | L/10
L

Figure VII-2 Disposition des armatures verticales dans les voiles
V11.6.2 Armatures horizontales :
e Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de
10¢ ;
e Elles doivent étre retournées aux extremités 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 regles de béton armé en vigueur : S, < min{1,5e¢; 30 cm};

e Le diametre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas depasser 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 metre
carré ;

e Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers I'extérieur.

-+

| |
7T14 _I_', | esp =14 cm
| 7T14

i

| |

| |

| |

| f

+—+—t+—+—F+—+—+—+-+

Figure VI1.3 : La disposition du ferraillage du voile.
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Chapitre VIII Etude de l'infrastructure

VIll.1Introduction :

L'instabilité des constructions lors d'un séisme majeur est souvent causée par le sou-
dimensionnement des fondations. Celles-ci doivent transmettre au sol, les charges verticales et
les charges sismiques horizontales. Cela exige d'une part une liaison efficace des fondations
avec la superstructure, et d'autre part, un bon ancrage au niveau du sol.

VI11.2. Le voile périphérique :

Afin de donner plus de rigidité a la partie sous-sol de la construction et une capacité
de reprendre les efforts de poussée des terres a ce niveau, il est nécessaire de prévoir un voile
périphérique armé d’un double quadrillage d’armatures.

D’apres le RPA 99/2003, le voile périphérique doit avoir les caractéristiques minimales
suivantes :

e | ’épaisseur > 15cm;

e Les armatures sont constituées de deux nappes ;

e Le pourcentage minimal des armatures est de 0,1% dans les deux sens (horizontal et

vertical) ;

e Un recouvrement de 40® pour le renforcement des angles.
On adopte e = 20 cm, la hauteur du voile périphérique = 2,44m et on fait le calcul pour une
bande de 1 m de largeur :

e Q :surcharge d’exploitation = 5kN/m2 ;

e v :poids volumique de la terre = 17 kN/m* ;

e @ : angle de frottement interne du sol = 35°;
e Ka: coefficient de poussée des terres : Ka = tan?("/, — ¥/,)

Ona: f=1=0°

_ Ka

~ cos(B— 1)
VI111.2.2 Calcul des charges :

On prend comme hypothese pour le calcul des voiles, un encastrement parfait au

Ka' = Ka = tan®(45° — 17,5°) = 0,271

niveau du massif des fondations et libre a I’autre cote.
a) Poussee des terres :
p1=Kaxyxh=0,271x17 X 2,44 = 11,24 KN/ml
b) Poussée supplémentaire due a la surcharge :
p, =Ka' xqxh=0271x5x 2,44 = 3,31KN /ml
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Le diagramme des pressions correspondant a p,est alors un rectangle de hauteur h et de base
Ka'. ® et la résultante p,passe au milieu de la hauteur du mur.
c) la charge pondérée :

Q = 1,35p; + 1,5p, = 20,14 KN /ml

Q

f_/
vY vy

&

45cm :

:
1—
‘_

P;

Figure VII1.1 : Coupe explicative des charges que subit le voile périphérigue.

VI111.2.3 Calcul des sollicitations :
L’étude se fait pour le cas d’une dalle uniformément chargée.

Ly=244-045=199m Ly _ .. .
{Ly=4,83—0,5=4,33mc>“—§— 46 >0,

Ce qui veut dire que la dalle qui est appuyée sur 4 cotés travaille dans les deux sens.

a =046 {ux = 0,1022

Avec : {v = 0 (ELU) = iy = 0,2500

{M(,x = e X g X L2y {M(,x =0,1022 x 20,14 x 2,442 = 12,25 KN.m
Mgy = 1y X Mo, My, = 0,2500 x 12,25 = 3,06 KN.m

Les valeurs d i< on travé . (Mex = 0,85My, = 10,41 KN.m
€S valeurs aes moments en travees sont . { Mty _ 0,85M0y _ 2,6KN.m

e Vérification :
My _
M;, = e =226 KNm=26KN.m
VI1I1.2.4 Calcul du ferraillage :

e Sensx:
M, = 1041 KN.m;b=100cm;h=20cm; d =09Xx h=18cm
M,, 10,41 x 103 A =0
h= e @ xb 1417 x 182 x 100 023 <m=0392- {u = 0,023 > = 0,989
M, 10,41 x 103

= 1,68 cm?

A = =

$ Bxdxa, 0989 x 18 x 348
e Sensy:

My, = 2,6KN.m;b =100cm;h=20cm; d =09 xh =18 cm
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My 26 X 10° 0,006 < ; = 0,392 { 4'=0
= = = = e d
B Xdxb 1417 x182x 100 =5 u = 0,006 - B = 0,997
M 2,6 x 103
Aq 24 = 0,42 cm?

" Bxdxo, 0997 x 18 x 348
e Condition de non fragilité :
o SenslLy:
D’apres le RPA 99/2003 :
Ay min = 0,1%b X h = 0,1% x 100 x 20 = 2 cm?/ml
D’aprés le BAEL 91 :
Ay min = 8h =8x0,20 = 1,6 cm?/ml
Donc : Aggoptée = Max{Ay cai; Amin rpa 3 Amin pagL} = 2 cm?/ml
Onprend : 4T10 — Ay, = 3,14 cm?/ml
e SenslL,:
D’apres le RPA 99/2003 :
Ay min = 0,1%b X h = 0,1% x 100 X 20 = 2 cm?/ml
D’aprés le BAEL 91 :

3—«a 3-046 5
Ax min = Ay min (T) =2 (T) =2,54cm /ml

Donc : Agaoptee = Max{A¢ car ; Amin rP4 ; Amin papL} = 2,54 cm?/ml
On prend : 4T10 - A, = 3,14 cm?/ml

VII11.2.5 Les veérifications :

a) Vérification de I’effort tranchant :

Onaa=0,46 > 0,4 donc :

L, ,

V., =Q, X o 20,24 x o046\ 16,38KN
2(1+3) 2(1+25)
L 1,99
(= Qu X5 <V 20,24 x —o— = 1343KN <V, = 1638 KN

V, = Vipar = 16,38 KN

. = Vinax _ 16,38 x 103
u db, 18 X 100 x 102
0,18 X f.,g 0,18 x 25
Tultime = Vo == 15 =3 MPa

Ty < Turime = La dalle est bétonnée sans reprise dans son épaisseur alors les armatures

= 0,11 MPa

transversales ne sont pas nécessaires.
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b) Vérification des contraintes a I’'E.L.S :

a=046 {ux =0,1022
v=0 (ELS) = lw, = 0,2500

Qser = P1 + Pp = 11,24 + 3,31 = 14,55 KN /ml

Moy =ty Xq X Ly (Myy = 0,1022 X 14,55 X 1,99 = 2,96 KN.m
{ Moy = iy X Moy = { My, = 0,2500 x 2,95 = 0,74 KN.m

Avec : {

M,, = 0,85M,, = 2,52 KN.m

Les valeurs des moments en travées sont : {Mty — 0,85M0y = 0,63 KN.m

e Sensx:
As 3,14 x 100 abaque
p:bxd: 100 < 18 =0,17—— K =58,53; f =0,932
M., 2,52 x 103

_ - — 47,84 MP
% T B xdxA, 0932x 18 x 3,14 ¢

2
O = min (gfe ; 1104/ X ftzg) ; Fissuration préjudiciable

Avec :
1 : coefficient de fissuration pour HA ® > 6 mm ; n = 1,6
0 = min(266,67 MPa; 201,63 MPa) = 201,63 Mpa
os = 47,84 MPa < o5 = 201,63 Mpa ; Condition vérifiée
o, 47,84 _ " .
Ope = T 5853 = 0,81MPa < 03, = 0,6f.,5 = 15 MPa ; Condition vérifée

Donc les armatures calculées a I’ELU conviennent.

e Sens-y:
As 3,14 x 100 abaque
P=ra=Gooxig = V17— K=5853; 5 =0932
Mo, 0,63 x 103

- - = 11,96 MP
% T B xdxA, 0932x18x 3,14 ¢

2
O = min (gfe ; 1104/ X ftzs) ; Fissuration préjudiciable

Avec :

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

os, = 11,96 MPa < a5 = 201,63 Mpa ; Condition vérifiée

o, 11,96
Ope = f = zg53 = 020 MPa <Gy = 0,6fczg = 15 MPa ; Condition vérifée

Donc les armatures calculées a I’ELU conviennent.
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Le voile périphérique sera ferraillé en deux nappes avec 4T10 = 3,14 cm#ml chacune et avec
un espacement de 25 cm.
VI11.3. Etude des fondations :

La fondation est la partie d’un ouvrage qui sert exclusivement a transmettre au sol
naturel le poids de cet ouvrage, elle doit étre telle que la construction dans son ensemble soit
stable.

Il est important donc pour déterminer les dimensions de connaitre d’une part le poids total de
I’ouvrage entierement acheve et d’autre part la force portante du sol.
D’apres le rapport du sol notre terrain a une contrainte admissible de 2bars a un ancrage de3,5
m.

e Pour qu’il n’y a pas chevauchement entre deux fondations, il faut au minimum une

distance de 40 cm ;

e Le béton de propreté prévu pour chaque semelle aura 10 cm d’épaisseur ;

e Le calcul des fondations se fait comme suit :

1. Dimensionnement a I’ELS ;

2. Ferraillage a ’ELU.
Le choix du type des fondations dépend de :

e Type d’ouvrage a construire ;

e La nature et I’lhnomogénéité du bon sol ;

e La capacité portante du terrain de fondation ;

e Laraison économique ;

e La facilité de réalisation.
VI111.3.1 Choix du type de fondations :

Avec une capacité portante du terrain égale a 2 bars, Il y a lieu de projeter a priori, des
fondations superficielles de type :

e Semelles filantes ;

e Radier général.
Commencant par la semelle filante, pour cella on procéde a une premiére vérification qui est :

la surface des semelles doit étre inférieure a 50% de la surface totale du béatiment

S
( Seme”e/Sbﬁtiment < 50%).

La surface de la semelle est donnée par : S > N/gsol

Avec :
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S : la surface totale de la semelle ;
Oso1 = 2 bar = 200 KN /m?

{Nu = 63900,30 KN = S = 319,50 m?
Ngor = 46727,09 KN = S = 233,64m?

VI111.3.1.1 Vérification du chevauchement :
La surface du batiment est de : S = 484,50 m?

S
—semelle. _ 7094 > 50% ; Condition non vérifiée
Sbétiment

La surface totale de la semelle dépasse 50% de la surface d’emprise du batiment, ce qui
induit le chevauchement de ces semelles. Vu la hauteur de la construction et les charges
apportées par la superstructure, ainsi que I’existence de plusieurs voiles dans cette
construction et la faible portance du sol, un radier genéral a été opter comme type de
fondation, ce type de fondation présente plusieurs avantages qui sont :

e L’augmentation de la surface de la semelle qui minimise la forte pression apportée par

la structure ;

e Laréduction des tassements différentiels ;

e La facilité d’exécution ;

VI111.3.2 Définition du radier :

Le radier est une semelle de trés grande dimension supportant toute la construction et
qui a une surface d’appui continue (dalles, nervures et poutres) débordant I’emprise de
I’ouvrage, elle permet une repartition uniforme des charges tout en résistant aux contraintes
de sol.

Un radier général qui constitue un ensemble rigide qui doit remplir les conditions suivantes :

e Assurer I’encastrement de la structure dans le sol ;

e Transmettre au sol la totalité des efforts ;

e Eviter les tassements différentiels.

Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité (réaction de sol
= poids total de la structure).

V111.3.3Pré dimensionnement du radier :

a)Calcul du debordement :
h
D > max{i ;30 cm} =30cm —» Onprend D = 50 cm

Et de ce fait, la surface du radier est : S, = 511,06 m?

L’épaisseur du radier doit satisfaire les conditions suivantes :
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b) Condition de cisaillement :

L<d< d=315cm
—<d<— - =31,
zi_63Tr210:>25,2cm_dS31,5cm:>{h=d+cz31’5+5236’5cm

c) Condition forfaitaire :
D’aprés le BAEL 91 :

V., : Valeur de calcul de I’effort tranchant a ’ELU ;

b : Désigne la largeur.

(7, = — < T=0,07f, >d>—

“ bxd~ ez ~ 0,07f28 X b

=quXLmax
5 2 200 % 6,30
< . N, _ 6390030 KN i >V, = ————= 630 KN
u="g" = 731950
G20 X 1 = 200 KN.m
g5 6830x10%° o

\ ~0,07x25x1 ’

d) Choix final :

L’épaisseur qui satisfait aux trois conditions citées ci-avant, nous amene a choisir une hauteur
totale du radier égale a 40 cm ,h; = 40 cm.

e) Détermination de la hauteur de la poutre de libage :

Pour pouvoir assimiler le calcul du radier & un plancher infiniment rigide, la hauteur de la

poutre de libage doit vérifier la condition suivante :

L L
5Sh£g:’>7OcmShS1050m—>0n'prendh=856m;d=76,50m;b=SOcm

L : la longueur maximal d'une poutre de libage,L = 6,30 m

f) Veérification des contraintes du sol sous la charge verticale :
La contrainte du sol sous le radier ne doit pas dépasser la contrainte admissible du sol, le

calcul sera fait en tenant compte du poids propre du radier et de la poutre :

Gradier =7Vp [(hr X Sr) + (hp X bp X Z Li)]
= 25[(0,40 x 511,06) + (0,8 X 0,5 X 264,6)] = 7756,6KN
Ngorr = 7756,6 + 46727,09 = 54483,69 KN

N KN
T = 106,61 KN/m? < 200

—-; Condition vérifiée
S, m2’

g) La longueur élastique :
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La longueur élastique de la poutre est donnée par : L, = 4’4E1/K < b

I : inertie de la poutre : [ = bh3/12 = 0,021 m*

K : Coefficient de raideur du sol K = 5000KN/m? :

_+[4x 32164200 x 0,021 _
e = 5000 x 0,50 = >/em

/[
Lpax =63m< 0 X L, = 9,00 m; Condition vérifée

Lnax - LONgueur maximale entre nues des poteaux.
Donc on peut considérer que le radier est infiniment rigide.
h) Evaluation des charges pour le calcul du radier :

Ny, 54483,69

— = = 106,61 KN /m?
Imax = "¢ = T511,06 /m

Oradier = Vp X h = 25 % 0,4 = 10 KN /m?
Donc la charge en « m2 » a prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est de :
Q = 96,61KN/m?

= Q = Omax — Oradier = 96,61KN /m?

i) Veérifications diverses :
i.1) Vérification de I’effet de surpression :
On vérifié que la structure ne doit pas avoir de soulevement, pour ce faire on doit satisfaire
I’inégalité suivante : N, = ¥, X fs X S X Z.
Yw :Densité de I’eau ;
Z : Hauteur de la partie immergee = 3,76 m ;
f s :Coefficient de seécurité vis-a-vis du risque de soulévement = 1,5.

Yw X fe XS XZ=10x%x1,5%x511,06 X 3,76 = 28823,78KN - N, = 54483,69KN

> 28823,78 KN ; Condition vérifiée

i.2) Vérification de I’excentricité :

c J 6 d p i ] Xy = 15,5m
entre de gravité des masses du radier (infra): {Yg ~857m
c p 6 d du bAti Xy = 15m
entre de gravité des masses du bati (super) {Yg —807m

e, =05m

, s
L'excentricité : {ey = 0.5m
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Les valeurs du centre des masses de la superstructure et celle relative au radier sont treés
proches, I’effet de I’excentricité est donc négligeable, ce qui conduit en effet a une réaction du
sol bien uniforme.

VI11.3.4Ferraillage du radier :

Le radier fonctionne comme un plancher renversé dont les appuis sont constitués par
les voiles qui est soumis a une pression uniforme provenant du poids propre de I’ouvrage et
des surcharges. Donc on peut se rapporter aux méthodes données par le BAEL 91.

La fissuration est considérée préjudiciable, vu que le radier peut-étre alternativement noyé et
émergeé en eau douce.
VI111.3.4.1 Méthode de calcul :

Ce radier comporte des panneaux de dalle appuyés sur 4 cotés soumis a une charge
uniformément répartie. Les moments dans les dalles se calculent pour une bande de largeur
unité (1ml) et ont pour valeurs :

e Dans le sens de grande portée : My, = u, X q X [%,

o Dans le sens de petite portée : My, = u, X M,

Tel que :

Iy et py,: sont des coefficients fonction de o et v (prend 0 a I’ELS, 0,2 a I’ELU) (cours béton
arme BAEL 91).

Pour le calcul, on suppose que les panneaux sont partiellement encastrés aux niveauxdes

appuis d’ou on déduit les moments en travée et les moments sur appuis :

M; = 0.85 X M, - Panneau de rive

e Moment en travee : . i
{Mt = 0.75 X M, =» Panneau intermédiaire

M, = 0.35 X My - Panneau de rive

*  Moment sur appuis '{Ma = 0.5 X My — Panneau intermédiaire

VIIL.3.4.2 Evaluation des charges:

( N, 63900,30 5
r ’

Nyer  46727,09

= ser = 91,43 KN /m?
Gser =75 ™= 511,06 /m
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VI111.3.4.3Calcul du ferraillage :
a) Détermination des efforts :
Tableau VII11.1 : Les moments fléchissant suivant les 2 sens.

Les effortsa ’'ELUv =0

Sens x Sensy

Lx Ly
a M, M, M, M, M, M,

m | m o (t.m) (tm) | (tm) o (tm) | (tm) | (tm)

545 6,30 | 0,87 | 0,0488 | 181,23 | 13592 | 90,62 | 0,7244 | 131,28 | 98,46 65,64

Les effortsa ’ELSv =0

Sens x Sensy

Lx Ly
a M, M, M, M, M, M,

(m| o tm) | (tm) | (tm) o (tm) | (tm) | (tm)

545 [630 |087]0,0368 | 132,53 99,40 66,27 | 0,7244 | 96,00 | 72,00 | 48,00

b) Calcul des armatures :
e Suivant L,:
1. Entravée:

M, 13592x10°
 bxd?xf,, 100x36%x 14,17

u=0,074 - B =0,962;p est tirée du tableau.

My, 13592 x10°
 Bxdxo, 0962 x 36X 348

On adopte : 8T14 = 12,32 cm?, avec un espacement de 13 cm.

u = 0,074 < p; =0,392 - A, =0

A = 11,29 cm?/ml

2. Sur appuis :

Mg 90,62%10°
 bxd?®xf,, 100x36%x 14,17

u=0,030 - B =0,975; B est tirée du tableau.

4 Mg 90,62 x10°
ST Bxdxo, 0,975 x 36 X 348

On adopte : 5T14= 7,70 cm?, avec un espacement de 20 cm.

u = 0,049 < ; = 0,392 - A, =0

= 7,43 cm?/ml

c) Condition de non fragilité :

Pour une dalle travaillant dans les deux sens, la condition de non fragilité est la suivante :

e Sensy:
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Ay, = 11,29 cm? = Ay i = 8 X épaisseur = 3,2 cm? ; Pour Fe400 ; Condition vérifée

2

e Sensx:

Ay = 11,29 em? = Ay nin = Ay min = 3,41 cm?; Condition vérifée

e Suivant Ly:
1. Entravée:

My, 98,46 x 10°
Cbxd*xf,, 100 x 36%x 14,17

u=0,054 - B =0,972;p est tirée du tableau.

s My, 98,46 % 10°
ST Bxdxo, 0972 x 36 x 348

I = 0,054 < y; =0,392 > A, =0

= 8,09 cm?*/ml

On adopte : 4T14= 9,24 cm?, avec un espacement de 16¢cm.
2. Surappuis:

Mg, 65,64 x10°
Cbxd*xf,, 100 x 36%x 14,17

u=0,054 - B =0,972; P est tirée du tableau.

4 Mg, 65,64 x10°
ST Bxdxo, 0,972 x 36X 348

I = 0,054 < y; =0,392 > A, =0

= 8,09 cm?/ml

On adopte : 4T14= 9,24 cm?, avec un espacement de 16¢cm.

c) Condition de non fragilité :
Pour une dalle travaillant dans les deux sens, la condition de non fragilité est la suivante :
e Sensy:

A, = 8,09 cm? = Ay iy = 8 X épaisseur = 3,2 ¢cm? ; Pour Fe400 ; Condition vérifée
o Sensx:

Ay =8,09cm?® = Ay pmin = Ay min = 3,41 cm?; Condition vérifée

d) Verification de I’espacement :

S; <min{3h ;33 cm}

: Condition vérifée
S <33 cm f

Dans le sens le plus sollicité : {
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, Ly=6.30 m , —4T14
b | {
INNNRNNnNnnnne
T
- 4T14/ml - 8T14
Je—="" Lx=5.45m
ST14 /ml -
el e b b b b b b b T_‘“__
FPEETTP ) rpreprpr]l
En appui En travee

Figure VII11.2 : Ferraillage du radier
VI111.3.4.4 Ferraillage des poutres de libages :

Le rapport a = Lx/L pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges
y

transmises par chaque panneau se subdivise en deux charges trapézoidales et deux charges
triangulaires pour le calcul du ferraillage on prend le cas le plus défavorable dans chaque sens

et on considere des travées isostatiques.

2.725
—.T P3Pk
la !
/Q 2.725 i S yvwvww\|,
!VV\V!\ YYVYY = | y x :
i L 4 4 i
27253 | /1
| 6.30cm , 435 088 273
! 5
E 6.30 :

Figure VI11.3 :Répartition des charges sur les poutres selon Les lignes de rupture (6,30m)

a) Sens longitudinal :
a.l) Calcul de Q’ :
Q : Elle est tirée du chargement de la poutre.
C’est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments :
fQ' =2[<1 —ﬁ>L + (1 —ﬁ>L l _ 2061 K1 LI >545 + <1 54 )545]
2 312,,) 312,,) 2 3x632)" 3%x632)"
Q' = 395,181KN /m

o QX1 246,84 % 6,37
o7 8 8
a.2) Calcul du ferraillage :

= 1960,591 KN.m
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e Entravée:
M, = 0.85 x M, = 1666,502KN.m
Ifu= M. _ 1666502 x10° _ 0,454 < y; = 0,392 > A, =0- B = 0,652
4 bxd?xf,, 50x72?2x14,17 ’ S ’
l A = M, _ 1666,502 x 103 = 102.07cm?
$ Bxdxa, 0,652x72x348 ’
17 it : 6T25
On adopte : g:z: Zi 2;;2 - A =117,81cm?
4¢me Ji¢ : 6T25
e Surappui:
Tableau VI11.2 : Ferraillage de la poutre sur appui suivant le sens longitudinale.
Intermédiaire Rive
M, (t.m) | =0.5xM, = 833,25 = 0.35 x M, = 532,28
u-p 0,224—- 0,871 0,145- 0,921
A, (cm?) 37,73 23,07
Agaopree(cm?) | 6T20 +4T25=38,48 | 4T20 (fil) +4T20 (chap) = 25,13

b) Sens transversal:

Q ) .
BILII¥LILLY = ; e
’% 5.45m ’9 3.15 | e TW

Figure VI11.4: Répartition des charges sur les poutres selon Les lignes de rupture (5.45 m).
b.1) Calcul de Q’ :

C’est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments :

2 2
Q' =3%Q XLy =3%9661 X545 = 351,016 KN/m

_Q'xI* 351,016 x 5,45
o7 8 8
b.2) Calcul du ferraillage :

= 1303,258 KN.m

e Entravée:
M, = 0.85 x M, = 1107,769 KN.m
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M, 1107,769 x 103
uszdzxfbc=50x722X14'17=0,302<y,=o,392 - A.=0- B =0815
M, 1107,769 x 103
L A= oo~ 0815 x 72 x 348 — >H28 em’/ml
17 Lit = 4T20
On adopte : gzzz Z; i;;g — A = 56,55cm?
4°me it : 6T20
e Surappui:
Tableau VII1. 3 : Ferraillage de la poutre sur appui suivant le sens transversale.
Intermédiaire Rive
M, (t.m) = 0.5 X M, = 553,88 = 0.35 X M, = 387,72
©-B 0,151- 0,918 0,106— 0,944
As (cm?) 24,10 16,40
Agaoprse(cm?) | 4T16 (fil) +6T20 (chap) = 26,86 | 4T16 (fil) + 4T16 (chap) = 16,08

VI111.3.4.5 Les armatures de peau :
Selon le BAEL 91 la hauteur de I'ame de la poutre : h, = 2(80 — 0,1f,) = 80 cm
Dans notre cas h,=80 cm (Vvérifiée), donc notre poutre est de grande hauteur, dans ce cas il
devient nécessaire d'ajouter des armatures supplémentaires sur les parois de la poutre
(armatures de peau). En effet, les armatures déterminées par le calcul et placées a la partie
inférieure de la poutre n'empéchent pas la fissuration que dans leur voisinage et les fissures
risquent d'apparaitre dans la zone de béton tendue. Ces armatures, qui doivent étre placées le
long de la paroi de chaque c6té de la nervure, elles sont obligatoires lorsque la fissuration est
préjudiciable ou trés préjudiciable, mais il semble tres recommandable d'en prévoir également
lorsque la fissuration peu préjudiciable; leur section est d'au moins 3 cm? par metre de
longueur de paroi, pour ces armatures, les barres a haute adhérence sont plus efficaces que les
ronds lisses.
Donc pour une poutre de section (0,8 x 0,5) m2on a:
A =3x2(b+h)=3x%x2(05+08)=78 cm?
Onprend : 4T16 = 8,04 cm?
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Barres de montage

Armatures principales/

Armatures de peau

0.50

Figure VI11.5: Schéma représentant la poutre de libage.
a) Contrainte de cisaillement :

_gxl_12503x63
o2 2

T 4375%x 10 1094 MP
T pxd” Tsox72 ¢
T, = min(0,13f,,5; 5 MPa) = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa
T, = 1,094 MPa < 7, = 3,25 MPa ; Condition vérifiée

= 393,85 KN

b) Diametre :
h b
&, < min {g ; Dy E} =min{22,85;12;50} = 12mm - &, = 10 mm
c) Espacement :
h
S, = min {Z ; 12Cbl} = min{20; 14,4} = 14,4 cm - S; = 14 cm

Donc on utilise des armatures, Fe235, soit 4T10 = 3,14 cm?
Tu

Ay X
e X Je > max {— ;0,4 MPa} = 1,05MPa > 0,4 MPa ; Condition vérifée
S¢ X b 2
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Sens Y-Y Sens X-X
24T25 18T20
[T T 1
Travée 4116 e
Cadre 08 L Cadre 98
r 4T25+2T20 r 6T20
| [ | I
H_!_* 4T20 L 1 1 1 4T16
4T20 4T16
[ T I T I 1 1 I
i| i i ! 4T25 +2T20
_ 4T16 L 6120
Appu_l _ - Cadre ©8 4T16
Intermédiaire Cadre @8
24T25
18T20
4T20 4T16
I
4T20 4T16
Appui 4T16 4T16
rive Cadre 08 Cadre @8
[ [ 24125 18T20

Figure VI11.6 Ferraillage des poutres de libages
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