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Résume

Ce projet présent une ¢tude détaillée d’un batiment constitué
d'un Rez de chaussée plus (8) étages avec sous- sol , implanté a la
wilaya de TIARET. Cette région est classée en zone faible sismicité I
selon le RPA99 version 2003. En utilisant reéglements de calcul et
vérifications du béton arm¢ (RPA99V2003 et B.A.E.L91
modifie99),cette ¢tude entame la description générale du projet avec
une présentation de caractéristiques des matériaux , ensuite le pré
dimensionnement de la structure ,la descente des charges .et calcul des
¢léments principaux (poteaux ,poutres et voiles) et secondaires
(poutrelles, balcons ,escaliers, acrotére, planchers) En fin on a une
¢tude dynamique de la structure avec le logiciel ETABS, afin de
determiner les différentes sollicitations dues aux chargements
(charges permanentes, d'exploitation et charge sismique), et on terminer

le travail avec une conclusion générale.



Abstract

This project presents a detailed study of a building for
residential use consisting of a ground floor plus (8) floors with
basement, located at the wilaya of TIARET. This region is
classified as a weak seismicity zone I according to RPA99
version 2003. Using calculation regulations and verification of
reinforced concrete (RPA99V2003 and B.A.E.L91 modified),
this study starts the general description of the project with a
presentation of the characteristics of the materials, then the pre-
size of the structure, the descent of the charges. and calculation
of the main elements (poles, beams and sails) and secondary
clements (beams, balconies, stairs, acrotera, floors) In the end
we have a dynamic study of the structure with the ETABS
software, 1n order to determine the different load loads
(permanent, operating and seismic loads), and we complete the

work with a general conclusion.
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Introduction générale

Le développement économique dans les pays industrialisés privilégie la construction
verticale dans un souci d’économie de I’espace. Avec la croissance démographique assez
rapide en Algérie et I'espace urbain libre se fait de plus en plus rare, les autorités algérienne

commencent a opter pour la construction verticale.

C'est pour ces derniéres causes, on a décidé d'opter pour le théme dont l'intitulé est
« Etude et calcul d’un batiment irrégulier en béton armé R + 08 avec sous-sol a usage
multiple», qui sera notre projet de fin d'é¢tudes en vue de I'obtention du diplome de fin de

cycle.

Ce projet de fin d'études nous permet de mettre en application les connaissances acquises
durant les cinq années de formation, et de faire une évaluation de leur parcours et aussi de

coordonner, d'agencer pour la premiére fois nos connaissances pour en faire un projet réel.

L'ouvrage sera réaliser en béton armé, car ce matériaux présente un grand avantage par
rapport au coté économique, il est peu couteux en comparaison a autres matériaux (charpente

métallique, bois).

L'étude dynamique du batiment est indispensable afin de déterminer le comportement de
la structure pendant les actions sismiques, car 1'Algérie se situe dans une zone de convergence
de plaques tectoniques, c’est pourquoi elle est souvent soumise a une activité sismique

intense.

Dans le cadre de ce projet, nous avons procédé¢ au calcul d’un batiment en béton armé a
usage, multiple implantée a Tiaret dans une zone de faible sismicité, comportant un rez de

chaussée et huit (08) étages avec sous-sol.

Chaque ¢tude d'un ouvrage doit respecter certains criteéres et atteindre des buts pour

assurer une meilleure utilisation de cet ouvrage:
- La sécurité (le critere le plus important): assurer la stabilité de 1’ouvrage;
- L'aspect économique: sert a diminuer les cotits du projet (les dépenses);
- Confort de I'utilisateur;

- Esthétique.



Introduction générale

Notre travail est constitué de huit chapitres:

* Le Premier chapitre consiste a la présentation compléte du batiment, la définition des
différents éléments et le choix des matériaux a utiliser, et la présentation des différentes

hypotheses de calcul

* Le deuxiéme chapitre présente le Pré-dimensionnement des éléments principaux (tel

que les poteaux, les poutres et les voiles...etc.);
* Le troisiéme chapitre présent le calcul des ¢léments planchers;
* Le quatrieme chapitre consiste au calcul et le ferraillage des ¢éléments non structuraux;

* Le cinquieme chapitre se portera sur 1'étude dynamique du batiment, la détermination de
l'action sismique et les caractéristiques dynamiques propres de la structure lors de ses
vibrations. L’étude du batiment sera faite par 1’analyse du mod¢le de la structure en 3D a

l'aide du logiciel de calcul ETABS;
* Le sixieme chapitre se portera sur le ferraillage des €léments principaux;
* Le septieéme chapitre consiste au ferraillage des voiles;
* Le huitieme chapitre consiste a la conception et le calcul d’infrastructure;

On termine notre travail par une conclusion générale.
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Chapitre I: Présentation de I’ouvrage et hypothéses de calcul

I.1. Présentation de ’ouvrage :

Le projet qui nous a été confié consiste a 1’é¢tude d’un bloc en R+8 avec sous sol contreventé
par des voiles et des portiques, implanté a Tiaret (Frenda), considérée comme une zone de faible
séismicité « Zone I » selon le réglement parasismique Algérien (RPA 99 version 2003).

Le projet est composé d’un seul batiment en R+8 avec un sous-sol en béton armé comportant:
- Quatre logements type F3.
Le rez de chaussée a usage commercial (boutiques)
Les étages courants sont a usage habitation
Le sous- sol est aménagé en parking

L.2. Caractéristiques géométriques du batiment

- Longueur totale du batiment ..o e 25.55m.
- Largueur totale du batiment...........c.ooiiiiiiii e 25.55m.
- Hauteur totale du batiment...... ..o 28.56m.
- Hauteur RDC du batiment. ... ....cooeiiiniii e e 04.08m.
- Hauteur du Sous - Sol ... 03.00m.
- Hauteur d’étage courant du batiment...............oviiiiiiiiiii i 03.06m.

I.3. Caractéristiques géotechniques du sol

Le batiment est implanté dans une région, class¢ selon le réglement parasismique algérienne
(RPA 99/version 2003) comme une zone de faible sismicité (Zone I).

Le site est considéré comme un site meuble: S3

La contrainte admissible du sol: 64, = 2.00bars

I.4. Description des différents éléments de la structure

1.4.1. Superstructure

a. Planchers

Les planchers choisis pour notre structure sont :

- Des planchers a corps creux pour le RDC et les étages courants;

- Dalle pleine pour les balcons et la cage d’ascenseur.

b. Ossature

Le systeme de contreventement de notre structure est assuré par des portiques (poteau ; poutre) et
des voiles.

¢. Maconnerie

- Murs extérieurs: Sont réalisés en double parois de briques creuses de 15cm et de 10cm

séparés par une lame d’aire d’épaisseur Scm afin d’assurer une isolation thermique et phonique.
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Chapitre I: Présentation de I’ouvrage et hypothéses de calcul

- Murs intérieurs: Sont constitués par une cloison de 10cm et une double cloison de 30cm
d’épaisseur qui sert a séparer deux logements voisins (une cloison de 10cm d’épaisseur) pour la
face extérieure et intérieure.

d. Escaliers

Ce sont des ¢léments non structuraux qui servent a relier les niveaux successifs et faciliter le
déplacement entre étages. Nous avons pris un seul type d’escalier pour notre structure, c’est un
escalier a trois volées.

e. Ascenseur

C’est un appareil installé dans le batiment, comportant une cabine dont les dimensions
permettant 1’acces des personnes et de matériel.

f. Revétement

- Enduit en platre pour les plafonds

- Enduit en ciment pour les murs extérieurs et intérieurs

- Revétement en carrelage pour les planchers

- Le plancher terrasse sera recouvert par une ¢tanchéité multicouche imperméable évitant la
pénétration des eaux pluviales.

g. Terrasse

II existe un seul type de terrasse: terrasse inaccessible

h. Isolation

- L’isolation acoustique est assurée par la masse du plancher et par le vide d’air des murs
extérieurs.

- L’isolation thermique est assurée par les couches de polystyréne pour le plancher terrasse et par
le vide d’air pour les murs extérieurs.

1.4.2. Infrastructure

Suivant les résultats des essais du laboratoire et des essais in situ, la structure projetée peut tre
posée sur des fondations superficielles de type radier général.

- Capacité portante oy, = 2.00bars pour d’ancrage D = 3.00m
- Angle de frottement interne du sol ¢ =30°et la cohésion ¢ = 0.2 bars

- Site est meuble: S;

L.5. Caractéristiques mécaniques des matériaux

I.5.1. Béton :

- Le béton est un matériau constitué par le mélange de ciment, granulats (sable, graviers) et d’eau

de gachage.
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Chapitre I: Présentation de I’ouvrage et hypothéses de calcul

- Le béton armé est obtenu en introduisant dans le béton des aciers (armatures) disposées de
manicre a équilibrer les efforts de traction.

- Le béton armé utilisé dans notre ouvrage sera conforme aux régales techniques de conception et
de calcul des structures (B.A.E.L91, R.C.P99).

.. \ 3 r :
- La composition d’une métre cube (m”) de béton courant est comme suit:

= 350Kg de CIMENT ....vintiiet it e CPA325
-400litres de sable ......oeiiiiiii dg < 5mm
- 8001itres de graviers.......oovvviieeeeiieeieeeie e eieiieeeiiee e e ee e dg < 25mm

- 175litres d’eau de gachage.
La préparation du béton sera faite mécaniquement a ’aide d’une bétonniére on d’une centrale a
béton.
a. Principaux caractéres et avantages
La réalisation d’un élément d’ouvrage en béton armé, comporte les quatre (04) opérations:
Exécution d’un coffrage (moule) en bois ou en métal.
La mise en place des armatures dans le coffrage.
Le coulage du béton dans le coffrage.
Décoffrage ou démoulage apres durcissement suffisant du béton (a 28 jours).

Les principaux avantages du béton armé sont:
Economie: Le béton est plus économique que I’acier pour la transmission des efforts de
compression et son association avec les armatures en acier qui 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 les sortes de formes.
Résistance aux agents atmosphériques: Elle est assurée par un enrobage correct des armatures et
une compacité convenable du béton.
Résistance au feu: Le béton armé résiste dans les bonnes conditions aux effets des incendies.
En contrepartie, les risques de fissuration constituent un handicap pour le béton armé et que le
retrait et le fluage sont souvent des inconvénients dont il est difficile de palier tous les effets.
b. Résistance mécanique
b.1. Résistance caractéristique a la compression
Le béton est caractérisé par sa bonne a la compression, cette derniere elle est donnée « j » jour en

fonction de la résistance a 28 jours par les formules suivantes :

fc28 <40MPa ~ —>  fo; =———fous.

+.76+0.83j
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Chapitre I: Présentation de I’ouvrage et hypothéses de calcul

fcog > 40MPa _s ij = m fcos.

Pour 28jours <j < 60JOUrS.......o.vveiiiiiniiiiiiiiieaiannnnn. fe; = feog.
Pour j > 60J0Urs. ....ooviiii i fe;=1.1fcos.

Pour notre étude, on prend : fcyg=25MPa.

f Z S s <40 MPa
11 f 28
__...-—'-""'"-—'-—_—
f 22T

28 60 1 (Jours)

Figure I.1: Evolution de la résistance f;; en fonction de ’age du béton

b.2. Résistance caractéristique a la traction
La résistance caractéristique a la traction du béton a « j » jours est conventionnellement définie a

la relation : f; = 0.6 + 0.06f;.

Pour fcgg =25MPa ftgg =2.1MPa
[ (MPa)
5.1 ,f'f:f
42
20
1.8 4
' 60 "
M 40 i f.;l (MPa)

Figure 1.2: Evolution de la résistance a la traction f;; en fonction de f;;
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c. Définition des états limites
Un ouvrage doit étre congu et calculé de maniére a présenter durant toute sa durée
d’exploitation des sécurités appropriées vis-a-vis:
- De sa ruine ou de celle de I’un de ses éléments.
- Du comportement en service susceptible d’affecter gravement sa durabilité, son aspect, ou
encore le confort des usagers.
Les états limites sont classés en deux catégories:

» Etat limite ultime (ELU)
Il correspond a la perte d’équilibre statique (basculement), a la perte de stabilit¢ de forme
(flambement) et surtout a la perte de résistance (rupture) qui conduit a la ruine de 1’ouvrage.

» Etat limite de service (ELS
Au-dela duquel ne sont plus satisfaites les conditions normales d’exploitation et de durabilité
(ouvertures des fissures, déformation excessives des éléments porteurs).
d. Déformation et contraintes de calcul
a. Etats limite de résistance (CBA93 [ART3.3.2.1])
Dans les calculs relatifs a 1’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 déformations - contraintes du béton qui peut étre utilisé dans tous les cas.

. Dhagrarmunms
£ -~ =~-- __..‘7-:'-"_..#/ Riéel de cortrainte

7 0.8571 ..
- - _...-.-r.gy :
: | Ractangle I -
i 1 = & vee)
2 %o 3.5 4%

Figure 1.3. Diagramme contrainte déformation de calcul a ’ELU

Avec : g : Déformation du béton en compression.

fue : Contrainte de calcul pour 2%o < &, < 3.5%o0
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Chapitre I: Présentation de I’ouvrage et hypothéses de calcul

fij : Résistance caractéristique a la compression du béton a «j » jours.

¥b : Coefficient de sécurité.
¥b= 1.5 cas générale.
¥»= 1.15 cas de combinaisons accidentelles.

b. Etat limite de service (CBA93 [ARTS5.1.4])
La contrainte limite de service en compression est donnée par la formule suivante:

g = 0.6 xfos=0.6x25 = 15MPa.

b.1. Diagramme rectangulaire

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

e
*
‘—
.‘—
-.—
-‘—
e—— [0.3h
‘—
i
® Axeneutre
_______________________________ ..,
Diagramme Parabole Diagramire
Reclangle rectangulaire

Figure 1.4. Diagramme rectangulaire simplifié
e. Contrainte admissible de cisaillement
T, = min (0.2f;; /y, ,5MPa) Fissuration peu préjudiciable.
T, = min (0.15f; /yy ,4MPa) Fissuration préjudiciable ou tres préjudiciable.
La contrainte ultime de cisaillement dans une piece en béton définie par rapport a 1’effort
tranchant ultime Tu.
T, =T, /boxd avec bo: largeur de la picce.
{ d: hauteur utile.
f. Module de déformation longitudinale du béton
f.1. Module de déformation instantanée
Sous des contraintes normales d’une durée d’application a 24h :

Eij =1 IOOO(ij) ’ . pour fczg = 25MPa; Eizg =32164.2MPa.
f.2. Module de déformation différée

E,; =3700(fc)) ” pour fc,g=25Mpa ;Eis=10818.9Mpa.

La déformation totale vaut environ trois la déformation instantanée.
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f.2. Module de déformation transversale
Coefficient de poisson (CBA93 [ART2.1.2.3])
v =(Ad/d)/ (Al/1).

Avec :

Ad/d: déformation relative transversale.
Al/1: Déformation relative longitudinale.

Il est pris €gal a 0.2 pour E.L.S (béton non fissuré) a 0 pour E.L.U (béton fissuré)

1.5.2. Les Aciers

L’acier est un alliage (fer + carbone) en faible pourcentage, les aciers pour le béton armé sont
ceux de :

- Nuance pour 0.15 4 0.25% de carbone.

- Nuance mi-dure pour 0.25 a 0.40 % de carbone.

Dans la pratique on utilise les nuances d’aciers suivants:

- Acier naturel (feE215, feE235).

- Acier a haute adhérence (feE400, feES00).

- Treillis soudés de maille (150 x 150) mm? avec ¢3.5mm (T.S.L.feE500)

- Le module d’¢élasticité longitudinal de I’acier est pris égal a : E; = 200 000MPa.

5.2.1. Diagramme déformation —contrainte de calcul

o5 = (£%o).

Dans les calculs relatifs aux états limités, on introduit un coefficient de sécurité ys qui a les

valeurs suivantes:
ys= 1.15 Cas générale.
ys=1.00 Cas des combinaisons accidentelles.

Pour note étude, on utilise des aciers FeE400.

Os _ )
A Diagramme conventionnel
Diagramme de calcul
] EERSEETR
fe Myl -mmot e ]
-10%o0 -fe /Eq
< > c
__________________ < -fe 1y fe/Eg 10%eo0 3
_________ B
v

Figure 1.5. Diagramme de déformations-contraintes.
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Chapitre I: Présentation de I’ouvrage et hypothéses de calcul

5.2.2. Contrainte limité de traction des armatures

Fissuration peu préjudiciable G_St < f, pas de limitation
Fissuration préjudiciable...............0, = mm(g fe;110,/mxf; j (MPa)
Fissuration trés préjudiciable......... a_st = min(O.S 1€;90, /nxf,; ) (MPa)

n : coefficient de fissuration.

n=1 Pour les ronds lisses.
n= 1.6 Pour les hautes adhérence avec ¢ > 6mm.
n=1.3 Pour les hautes adhérence avec ¢ < 6mm.
1.6. Hypothese de calcul
Selon les régales B.A.E.L91, on distingue deux états de calcul:
- Etats limites ultimes de résistance E.L.U.R.
- Etats limites de service E.L.S.
1.6.1. Etat limite ultime de résistance (E.L.U.R)
Il consiste a I’équilibre entre les sollicitations d’actions majorées et les sollicitations résistance
calculées en supposant que les matériaux atteignant les limites de rupture minorée
Ce qui correspond aussi aux régles parasismiques algériennes R.P.A99 (version 2003).
On doit par ailleurs vérifie que I’E.L.U.R n’est pas atteint en notant en notant que les actions
sismique €tant des actions accidentelle.
Hypothéses de calcul
- Les sections planes avant déformations restent apres déformations.
- Pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.
- La résistance du béton a la traction est négligée.
- Le raccourcissement du béton est limité a:

£pc = 3.5%0 en flexion composé.

£pc = 2 %0 €n compression simple.

L’allongement de I’acier est limité a: s, =10%0 L les diagrammes déformations contraintes sont
définis pour:

Le béton en compression.

L’acier en traction est en compression.

Reégles des trois pivots

On fonction des sollicitations normale la rupture d’une section en béton armée peut intervenir:
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Chapitre I: Présentation de I’ouvrage et hypothéses de calcul

Par écrasement du béton comprimé.

Par épuisement de la résistance de I’armature tendue.

Les postions limites que peut prendre le diagramme des déformations sont déterminées a partir
des déformations limites du béton et de I’acier.

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

Pivot Domaine | Déformation limites du pivot considéré
A 1 Allongement unitaire de 1’acier 10%o
B 2 Raccourcissement unitaire du béton 3.5%o
C 3 Raccourcissement unitaire du béton 2%o

Tableau I.1: Regles des trois pivots

| Compression
i 2%o B 3,5%o0
- e S T e e el il FTinkially kil ei »
2
E
'E 3 3h/7
5 "\E\Pivotzi
ol
[} w
ks e V.o | st
sl 2 ! _
s| 8 iCompression
ﬁ E H
4..;%4{ ....................... cf _;. ___________
he 10%0 i
r H

Figure 1.6: Diagramme des déformations limitées de la section (régles des trois pivots)
1.6.2. Etat limite de service (ELS)
I1 consiste a 1I’équilibre des sollicitations d’actions réelles (non majorées) et les sollicitations
résistances calculées dépassant des contraintes limites.
Hypothéses de calcul
- Les sections droites restent planes.
I n’y a pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.
- Le béton tendu est négligé.
- Les contraintes sont proportionnelles aux déformations.
Ope= EpX €pc;  Ope = EsX &
Par convention 1 correspond au rapport du module d’¢lasticité longitudinal de I’acier et celui du
béton.

n =Eg¢/Ey (coefficient d’équivalence).
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L.7. Sollicitation du calcul vis-a-vis des états limites
e Etat limite ultime
Les sollicitations de calcul sont déterminées a partir de la combinaison d’action suivante:
1.35G +1.5Q
e Etat limite de service
Combinaison d’action: G + Q

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

G+QztE G: Charge permanente
avec : Q: Charge d’exploitation ou surcharge d'exploitation
0.8GxE E: Effort sismique
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Chapitre II: Pré-dimensionnement des éléments structuraux

I1.1. Introduction

L’¢évaluation des différentes sections des ¢léments de notre structure : Poutres, poteau, voiles et
planchers, passe impérativement par un dimensionnement préliminaire, appelé pré-

dimensionnement.

Le prédimensionnement est une étape nécessaire dans une étude de projet en béton armé elle a
pour but de déterminer les dimensions provisoires et approximatives des ¢léments de la structure
(poteaux, poutres, dalles, voiles) pour estimer leur poids propre toutes en respectant les regles

générales en vigueur BAEL91 et RPA 99 version 2003.

I1.2. Pré-dimensionnement des planchers

Les planchers sont des plaques minces dont I’épaisseur est faible par rapport aux autres
dimensions et peuvent reposer sur 2, 3, ou 4 appuis. L’épaisseur des dalles dépond le plus
souvent des conditions d’utilisation que des vérifications de résistance. Nous avons choisi deux

types des planchers : Plancher en corps creux et plancher en dalle pleine en béton armé.
I1.2.1. Plancher en corps creux
Pour dimensionner le plancher a corps creux, on utilise la condition de la fleche pour

déterminer 1’épaisseur de plancher il suffit de satisfaire la condition de BAEL
91suivante :

h, N 1 ht : hauteur totale du plancher

—L>——avec

L 225 L : portée maximale de la poutrelle entre nus d'appuis

Nivaux Lmax (M) Lmax/22.5  h¢(cm) Type du plancher
Terrasse et étage courant  4.50 20 21 Corps-creux 16 + 5
RDC 4.50 20 21 Corps-creux 16 +5

Tableau I1.1: Tableau récapitulatif du choix de plancher

—Dalle de compression Corps

— Poutrelle
Figure I1.1. configuration d’un plancher corps creux
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I1.3. Evaluation des charges et des surcharges

Cette étape consiste a évaluer les charges qui influent directement sur la résistance et la
stabilité de notre ouvrage (DTR BC 2.2 Annexe C).

I1.3.1. Charges permanentes et d’exploitation

a. Plancher terrasse inaccessible (corps creux)

1) Protection en gravillon roulé (4 cm) i ....oooveviiiiiiiiiiiiii.. 4 x 0.20 = 0.80kN/m?
2) Etanchéité multicouche (2 ¢m) @.....cooiiiiiii i, = 0.12kN/m?
3) Forme de pente en béton 1€ger...........oooeiiiiiiiiii i = 0.90kN/m”.
4) Asphalte coulé sablé (2.5cm) +polystyrene..........ooevvviiiiiiiinniiiininnn. = 0.66kN/m”.
5) Plancher en corps creux + dalle de compression (16+5)....................... = 2.85kN/m’.
6) Enduit en platre (2CM)........oeereeeeee e 0.1 x 2 =0.20kN/m’.

G = 5.53kN/m’

Q = 1.00kN/m”

Figure I1.2: Coupe d’un plancher terrasse

b. Plancher étage courant

1) Revétement en carrelage (2cm)...........oovviiiiiiiiiiiiiiiiniannn... 2x 0.2 =0.4kN/m”.
2) Mortier de POSe (2CM). .. o.uiuiintii et 2x 0.2 = 0.4kN/m”.
3) -Sable fin pour mortier (2Cm)........ooevviriiiiiiiiiiii e, 2x 0.17 = 0.34kN/m”.
4) -Plancher en corps creux +dalle de compression (16 +5)..................... =2.85kN/m’.
5) Enduit en plAtre (2CM).......ccevuuneeeeee e 2 x 0.1 =0.20kN/m’.
6) Cloisons en brique creux (10Cm)........oovvieiiiiiiiiiiiiiiii i eeenn, = 0.90kN/m’.
G = 5.09kN/m’.

Q (R.D.C a usage commercial (boutiques) = 4kN/m?.
Q (1* au 8°™ étages a usage d'habitation) = 1.5kN/m>.
Q ( Sous-sol) = 2.5kN/m>.
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LR T CEN Ve
ﬂ

Figure I1.3: Coupe d’un plancher étage courant

c. Dalle Pleine « Balcon

1) Revétement en carrelage (2cm).........ccevvviiiiiiiiiiiiiiniiiennn. 0.2 x 2 = 0.4kN/m?
2) mortier de pose (2CM)......ovuiiniiiii e 0.2 x 2 =0.4kN/m?

3) Sable fin pour mortier (2Cm)........oovvviiiiiiiiii i 0.17 x 2 =0.34kN/m?
4) Plancher a dalle pleine en béton armé (15cm)..................... 0.25 x 15 = 3.75kN/m?
5) Enduit en platre (20m)........oviiiiiiiiiii e 0.1 x 2 =0.20kN/m?

6) Cloison en briques CreuSeS. ......oovvvvierieiiirrieienieineeneenneeenneenieennee. = 0.90kN/m?

G = 5.99kN/m*

Q = 3.5kN/m?
d. Murs de facade extérieurs
1) Enduit extérieur en ciment (2CM).........o.viiiiiiiiiii i, = 0.36kN/m’.
2) Paroi en briques creuses (15Cm)........oooviiiiiiiiiiiiiiii e, = 1.30kN/m’.
3) Paroi en brique creuses (10cm).........coooviviiiiiiiiiiiiiiiiai e = 0.90kN/m”.
4) Enduit intérieur en platre (1.56M).........uueeeeieeieee e, = 0.27kN/m’.

G (RDC au 8™ étage) = 2.83kN/m™.
G (Sous-sol) (mur en béton armé) = 0.2 x 25 = 5kN/m?

En enlevant 20% de la charge du mur (ouvertures des portes et des fenétres). On obtient:
G =2.83 x 80% = 2.83 x 0.80 = 2.26kN/m".
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Mur double cloison

Figure I1.5: Murs extérieurs

e. Murs intérieurs

Enduit intérieur en platre (1.5 cm) @ ....oooieiiiiiiiii e, = 0.27kN/m?
Briques creuses (10 Cm) & ..ot = 0.90kN/m?
Enduit intérieur en platre (1.5 cm) @ ....oooieiiiiiiii e = 0.27kN/m?
G = 1.44kN/m?
avec une ouverture de 20% : G=1.44x80%=1.44x0.8=1.152kN/m?
o 10cm

i

Mur simple cloison

Figure 11.6: Murs intérieurs

I1.4. Pré-dimensionnement des poutres

Selon le B.A.E.L.91, le critere de rigidité est comme suit:

L o, L h; : hauteur totale de la poutre

15 ‘710

0.3d <b<0.4d avec : b : largeur de la poutre

ht

s <4 L : portée libre entre nus d'appuis
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I1.4.1Poutres principales :

L. =480m - 32cm < h, <48 cm On prend  h,=40cm
d=0.9h, 12.15cm <b <16.2cm On prend b= 30cm

D'apreés le R.P.A 99(version 2003) on a:

D=30Cm>20CMucuuueeeeeeaeeiiieiiieiieiaini Condition vérifiée.
h, =40cm > 30 Cllceeeiiiice Condition vérifiée.
% =15 Condition vérifiée.

Donc on prend la section des poutres principales (30 x 40) cm?
D'aprés le R.P.A 99 (version 2003) on a:

I1.4.2.Poutres secondaires :

L=4.80m . 32cm < h, < 48cm On prend hy;=35 cm
d=0.9ht 125em<£b<16.2 Onprend b=30cm

D'aprés le R.P.A 99 (version 2003),0n a :

D=30cm 220 Clleeeeeveeeeeeeeeeeeceeeieeeieinan Condition vérifiée.
h, =35cm =30 ...l Condition vérifiée.
h

;’ =117 e Condition vérifiée.

Donc on prend la section des poutres secondaires (30 x 35) cm?
I1.5. Loi de dégression de la surcharge 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.

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

Sous terrasse .. v cee e e vee e e Q0
Sousetagel ..o cee e .. Q0 4+ Q1L
Sousetage2 ... o eve e . QO+ 0,95 (Q1 + Q2).
Sousetage3 ..o e veeee . QO +0,90 (Q1 + Q2 + Q3).
SOUS BtAZE 4 1 ver v o wre i vee e QO + 0,85 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4).
I+nm
SOuS €tagen i e Q0+ 27 (Q14+ Q24 . +Qn) Pourn = 5
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Tableau I1.2: Dégression des charges d’exploitation

Niveau Dégression des charges par niveau Charge (kN/m?)
Terrasse Ngo =1.00 1
07 Ng1 =q0 +ql 2.5
06 Ng=q0+0.95(ql +q2) 3.85
05 Ng3=q0+09(ql +q2+q3) 5.05
04 Ng=q0+0.85(ql +q2+q3 +qg4) 6.1
03 Ngs=q0+0.8(ql +g2+q3+q4+q5) 7
02 Ng=9q0+0.75(ql +q2+q3+q4+q5+q6b) 7.75
01 Ng7=q0+0.71 (ql +q2+q3 +q4+q5+q6 +q7) 8.46
RDC Ng8=q0+0.69(ql +q2+q3+q4+q5+q6+q7+ 11.01
q8)
Sous-sol | Nq9=q0+0.67(ql +q2+q3+q4+q5+ q6 +q7 + 12.39
q8 +q9)

I1.6. Pré-dimensionnement des poteaux

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

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

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

I1.6.1. La surface afférente du poteau

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

S= (4.4/2+4.5/2)x(3.6/2+4.5/2)  S=18.02m> :

Figure I1.7: Surface afférente du poteau
I1.6.2. Exemple de calcul

a. Pré-dimensionnement des poteaux

| 1.8m

a.1. Calcul de I’effort normal sollicitant les poteaux N,

2.20m

2.25m

a.1.1. Efforts de compression due aux charges permanentes Ng et Surcharge No

Gierrasse=5.53x 18.02 = 99.651 KN.

G(roc+E.courante)= 5.09x8x18.02=733.774 KN.
G(Sous -s0l)=5,99x18,02=107.94KN
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0=12.39X18.02=223.27KN

Majoration des efforts: On doit majorer les efforts de 10%
NG=1.1(99.651+733.77+107.94)=1035,497/KN

NQ=1.1x 223.27=245.60 KN.

N,=1,35x 1035,497+1,5x 245,60= 1766,32 KN.

a.2.2. Détermination de la section du poteau (a x b)

b. Détermination de "a"

On doit dimensionnement les poteaux de telle fagon qu'il n’y ait pas de flambement c'est-a-dire A
<50

L, 07L,
i i

i= |2
B
B=a.b

- b.a’

12
3 2

i=| ba :JE:O.289a
12.ab V12

Ona:L;= 408 m; Ly = 0.7x408 = 285.6cm

= <50=ma>—""
1 0.289a 0.289x50

Onprend: a=50cm

Lf_285.6<50 4> 285.6 19 76em

c. Détermination de b

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

N, < a{—(]?;icz; + As.i—e}
7 1o s
fc28 = 25MPa; Fe = 400MPa; yb=15; ys=1,15
Br= (a—2)(b—2) cm2
Br: Section réduite
Br =(50-2) x (b-2)= 48 X(b-2) cm
As = Section d'armature longitudinale

As=0.7%Br........ zone 1 (Tiaret).
As=0.7% [48(b-2)] =0.336 (b-2) cm™.
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ot : étant un coefficient fonction de A.

L.
A<50= L 2 07x408 21.96(50
i 0.289x45
0.&5 .85

o =0,79

:-__95}1

1-|-D,2|:::—'5:}1 1+0.20. =

N <07 9[48(19—2))&5 . 0.336(b —2)x400.

< =26.82 cm
0.9x1.5x10 1.15x10 }

On prend : b=50 cm

Section de poteau de section: (50 x 50) cm

d-Vérification des conditions du R.P.A 99(version 2003) « Article 7.4.1 »:
Min (b; 'h;) =min (50cm, 50cm) = 50cm > 25c¢m en zone 1.

Min (b; 'h;) =min (50cm, 50cm) = 50cm > he/20 = 408/20 = 20.4cm.

1/4 <b;/h; =50/50 = 1<4.

Tableau I1.3: Choix des sections des poteaux rectangulaires

Niveau (axb) cm?
8 (40 x 40)

7 (40 x 40)

6 (40 x 40)

5 (45 x 45)

4 (45 x 45)

3 (45 x 45)

2 (50x 50)

1 (50 x 50)
RDC (50x 50)
Sous-sol (50x 50)

I1-7.Pré dimensionnement des voiles :
L'épaisseur des murs voile (voile périphérique ou de contreventement) se fait selon les regle

(RPA99/2003) « Article 7.7.1 ».
D’ou leur I'épaisseur minimale est de 15 em. De plus, 1'épaisseur doit étre déterminée en fonction

de la hauteur libre d'étage h, et des conditions de rigidité aux extrémités.
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-

=

Figure I1.8: Coupe de voile en ¢lévation

Les voiles servent, d’une part, a contreventer le batiment en reprenant les efforts horizontaux
(séisme et ou vent), et d’autre part, a reprendre les efforts verticaux (charges et surcharges) et les
transmettent aux fondations. D’aprés le (RPA99 version 2003’ article 7.7.1 sont considérés
comme voiles les éléments satisfaisant a la condition: L > 4e. Dans le cas contraire, les éléments
sont considérés comme des ¢léments linéaires.

Avec :

L: Longueur du voile.

e: Epaisseur du voile.

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 indiquées.

a. Rez de chaussée

hE
- h, h 408
[e_max(zz,lfn) m _, EE_;_;,E = - e = 18.55cm
L=4eete ,, =15cm
b. Sous-sol

2 = Mmax E-1.':1 CIT he 300
L=4eete_ . =15cm
c. Etage courant

a = max E'l.‘i cImn hE 306

= 27 e x — —e = — —2g = 1391 cm
L=4eete_;,=15cm 22 2

avec:
L: Longueur du voile

e: Epaisseur du voile
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h.: Hauteur d’étage

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

d. 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 I1.4: Sections des poteaux, poutres et épaisseur des voiles

Niveau Section de Section des poutres | Epaisseur des Section des poutres
ioteau (cm?) secondaires (cm?) voiles (cm) irinciiales (cm?)
RDC 50 x 50 30x 35 20 30x40

| doxss

02 50 x 50 30 x 35 20 30x 40

04 45 x 45 30 x 35 20 30x 40

06 40 x 40 30 x 35 20 30x 40

08 40 x 40 30 x 35 20 30x 40
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I1I.1. Introduction

Les planchers sont des surfaces planes limitant les étages et supportant les revétements du sol,
ils assurent principalement deux fonctions:

La résistance: ils doivent supporter leurs poids propre et les surcharges d’exploitations
appliquées sur eux;

L’isolation: ils isolent thermiquement et acoustiquement les différents étages.

La structure étudiée a un seul type de planchers:

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’apres le pré dimensionnement déja fait on a un plancher a corps creux de 21cm de hauteur
dont:

Hauteur du corps creux de 16cm

Epaisseur de la dalle de compression de Scm
I11.2. Pré-dimensionnement des poutrelles
16 cm : Epaisseur du corps creux.

h =2lecm — ] )
5 cm: Epaisseur de la dalle de cmpression.

Pour la largeur de la nervure on va prendre b, =12 cm

) U110 16D MG

L.

b1 bo b1

Figure III.1. Schéma d'un plancher a corps creux

I11.2.1. Calcul de la largeur (b) de la poutrelle

Le calcul de la largeur «b » se fait a partir des conditions suivantes:
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bt
10

6h, <b <8h

0

b =265cm
b =480/10=4&m
30<bh, <40cm

b;=min(30 ;40 ;48) On prendra donc b, =26.5 cm.
b=2(26,5)+12 =65c¢m Donc on prend dans le calcul b= 65cm.
I11.3. Méthode de calcul des poutrelles
I11.3.1. Plancher étage courant

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 tous les planchers de notre structure.

I11.3.1.1. Méthode forfaitaire
a. Les conditions d’application de la méthode forfaitaire

Cette méthode s’applique quand les conditions suivantes sont vérifiées:

e La surcharge d’exploitation est dite modérée c’est-a-dire @ < max (26 ; SkN/m?);
e Les moments d’inertie sont les méme dans les différentes travées;

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

L
085< = <125

ntl

e Fissuration considérée comme non préjudiciable.
b. 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.

M, ( M. MC

)& AN &.)

M,
AN AN

Travée isostatique Travée hyperstatique

Figure II1.2: Schéma explicatif
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Avec:

M,: Moment max de la travée indépendante;

M.: Moment max de la travée étudiée;

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

M_: Moment sur I’appui droit de la travée.

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

surcharge d’exploitation Q: & = Gi-l-@

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

Travée de rive:

M.
max[(1+ 0.3a)My; 1.05M,] — ———

1,2+ 0.3c
)
2

M, = max

Travée intermédiaire:

M,
max [(1+ 0.3a)My; 1.05M,] — ———

1+0.3x
L

M, = max

2

¢. Les valeurs des moments aux appuis

+M

2

+M

2

Les moments sur appuis doivent avoir les valeurs suivantes:

1. Cas de deux (02) travées:

0.2M, 0.6Mg 0.2M,
i i N

2. Cas de trois (03) travées:

0.2Mg 0.5Mg 0.5M, 0.2M,
AN N £ AN
3. Cas de plus de 3 travées:
O.ZJHD O-SMD 04M|] 0 4M|] O.SME. O.ZMU
iy i\ FA iy iy AN
Figure II1.3: Schémas explicatifs
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d. Effort tranchant
L'étude de 'effort tranchant permet de vérifier I'épaisseur de I'ame et de déterminer les

armatures transversales et 1'épaisseur d'arrét des armatures longitudinales

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

TWHL itk ‘M“‘U-HLH‘J%JUIL

My, —Mg i Tw

_|_

w
My —M

T, =
T, =

E

B[R b |@

h “Te

Figure I11.4: Schémas explicatifs
I1I. 3.2. Plancher Terrasse
I11.3.2.1. Méthode de calcul : ( RDM 6)
RDM est un logiciel destiné a I’enseignement du calcul des structures par la

méthode des éléments finis .
Il comprend les modules suivants : RDM —
Flexion : calcul et optimisation des poutres droites sollicitées en flexion simple.
I11.4. Eude des poutrelles
I11.4.1. Différents types des poutrelles

Type 01

0.4M, 0.6M, 0.4M,

Bas Bas O

Type 02

0.2M, 0.5M, 0.5M, 0.2M,

Type 03 A A A A A

3.15 3.10 3.20 3.20 3.60 4.50 4.40
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I11.4.2. Combinaisons des charges

Les charges sur les poutrelles sont évaluées comme suit:
Sous Sol :
E.L.U:Q=(1.35G +1.5Q) x 0.65=(1.35x5.09+1.5x2.5)x0.65=6.90kN/ml.
E.L.S:Qser =(G+Q)x0.65=(5.53+2.5)x0.65=4.93KN/ml.

e RD.C
E.L.U: Q= (135G + 1.5Q) x 0.65 = (1.35 X 5.09 + 1.5 X 4) X 0.65 = 8.37kN /ml.
E.LS: Qg = (G + Q) X 0.65 = (5.09 + 4) X 0.65 = 5.91kN/ml

° Etage courant
E.L.U:@; = (1.35G + 1.5@) X 0.65 = (1.35 X 5.09 + 1.5 X 1.5) X 0.65 = 5.93kN /ml

E.L.S:Qcer = (G + Q) X 0.65 = (5.09 + 1.5) X 0.65 = 4.28kN/ml

e Terrasse
E.L.U:Q, = (1.356 + 1.5@) X 0.65 = (1.35 X 5.53 + 1.5 X 1) X 0.65 = 5.83kN /ml.

E.L.S:Qser =(G+Q)x0.65=(5.53+1)x0.65=4.24KN/ml.
III.A. Plancher de Sous-sol:

Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire

1. la charge d’exploitation Q < max (2G, SkN/m?)

G =15.09 kN/m? ; Q = 2.5kN/m?
Q=2.5kN/m?<2G =10.18 KN/m.......cc0rererrrerrerns Condition Vérifi¢e

2. le rapport entre les travées successives:

Travée A-B B-C B-C C-D

Portée 4.80 4.50 4.50 4.40

Rapport 1.07 1.02
0.8<Li/Li+1<125 . .cccccciiiiiiiiiiiiiiiniinnnne........Condition Vérifiée

3.Poutrelles a inertie constante (I = Cste)..............c.vvnnnnee. Condition Vérifi¢e

4 Fissuration peu préjudiciable (cas de plancher étage) .........Condition Vérifié¢e

Puisque toutes les conditions d’applicabilité de la méthode sont vérifiées, on
utilise la méthode forfaitaire.
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Sollicitation a ’E.L.U:

" qu=(1.35G + 1.5Q) x 0.65 = 6.90kN/ml
M; > max [1.05My; (1 + 0.30).Mo]- (My, + M¢)/2]
Travée de rive { M;>[(1.2 +0.30)/2]. Mg

M; > max [1.05My; (1 + 0.30).Mo]- (My, + M¢)/2]
Travée intermédiaire
M;>[(1 +0.30)/2].My

a=Q/(G+Q)=2.5/(5.09+2.5)=0.33
e (1+03w)=1.1>1.05
e (1.2+0.3 a)/2=0.65 (travée de rive).

e (1+0.30a)2=0.55 (travée intermédiaire).

/} 6.90kN.m

HHJ,HHH' HHHHHH
A 4.80 50 4.40

P [ »d »
< —pR Ll »

Type 02

Moments isostatique

Moas = Qx L*/8 = 6.90 x (4.80)/8 =19.87kN.m
Mosc = Q(x L*/8 = 6.90 x (4.50)%/8 =17.47 kN.m
MOCD =Q;x L*/8 = 6.90(4.4)* /8 =16.70 KN.m
Moments sur appuis

Ma = 0.2Moap = 3.97kN.m

Mj = 0.5Max (Moas, Mosc) = 9.94kN.m

Mc = 0.5Max (Mosc, Mocp) = 8.74kN.m

Mp = 0.2Mcp = 3.34kN.m
Moment en travée
e Travée de rive (AB)
1) Mt*®>1.10x19.87-(3.97+9.94)/2=14.90KN.m

2IMt*® >0.65xMgap =12.92 KN.m
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e Travée intermédiaire (BC)

1) Mt5€ >1.10x17.47-(9.94+8.74)/2=9.88KN.m
2)Mt®C > 0.55xMopc = 9.61KN.m

e Travée de rive (CD)
1) Mt“P >1.10x16.70-(8.74+3.34)/2=12.33KN.m

21 Mt“>0.65xMocp =10.86KN.m

Effort tranchant
Tw = (Mw— Me)/L+ Qu.L /2
Te = (Mw—Me)/L—Qu .L/2
e Travée (AB)
Tw=15.32 KN
{Te =-17.80 kN
e Travée (BO)
Tw =15.79 kN
{Te =-15.26 kN
e Travée (CD)
Tw =16.41 kN
{Te =-13.95kN

Type 02

Q=4.93kN.m

YYVvvvy

v
440 A

»
|

Y vy bvyyveivily
AN

v
A 4.80 4.50

<
< L

I Dl

Sollicitation a L’E.L.S
Jser = 4.93kN.m

Moments isostatiques

Moag = Qt.L*/8 = 14.20 KN.m
Mogc = Q.L%/8 =12.48kN.m

Mocp= Q.L*/8 = 11.93kN.m

Moments sur appuis
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Ma = 0.2Moap =2.84kN.m
MB =0.5 maX(M()AB,M()Bc) =7.10kN.m

MC =0.5 maX(Mogc, MOCD) = 6.24kN.m

Mp = 0.2Mycp = 2.39kN.m
Moment en travée
e Travée de rive (AB)
1 Mt**>20.65kN

2) Mt**>9.23KN
e Travée intermédiaire (BC)
1) Mt®“>7.06KN
2) Mt>“>6.86KN

e Travée de rive (CD)
1) Mt“>8.81KN

2) Mt“P>7.75KN

Diagramme des moments fléchissant (kN.m) .
9.94 8.74 @

3.97 3.34

AR A
14.9 9.88 12.33 @

Figure II1.5: Diagramme des moments fléchissant a I’E.L.U

Diagramme des efforts tranchant (kN)

15.79
15.32 16.41 @

VAN AN AN \

O

15.26
17.80 13.95

Figure II1.6: Diagramme des efforts tranchants a I’E.L.U
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Tableau III.1. Récapitulatif des résultats obtenus

Type de [ravée L L’E.L.U L’E.L.S
poutrelle (m) | M M M. Ty T, M | My | M

W €
01 A-B | 480 | 11.92 | 795 | 1192 | 15.73 | 1739 | 8.52 | 5.68 | 8.52
B-C | 450 | 976 | 11.92 | 699 | 16.62 | 1443 | 6.97 | 852 | 499

02 A-B | 4.80 | 1490 | 3.97 994 | 1532 | 17.80 | 10.65 | 2.84 | 7.10
B-C | 450 | 9.88 9.94 874 | 15.79 | 1526 | 7.06 | 7.10 | 6.24
C-D | 440 | 1233 | 874 |[3.34 16.41 | 13.95 | 881 | 6.24 | 2.39

03 A-B | 320 | 6.62 1.77 | 4.42 | 10.21 | 11.87 4.73 | 1.26 | 3.16
B-C | 320 | 5.27 442 | 447 | 11.02 | 11.06 | 3.76 | 3.16 | 3.2
C-D | 3.60 | 5.69 | 447 874 | 11.23 | 13.61 | 4.07 | 3.2 | 6.24
D-E | 450 | 13.10 | 8.74 349 | 16.69 | 1436 | 936 | 6.24 | 2.50

04 A-B | 3.15 | 6.42 1.71 4.28 | 10.05 | 11.68 | 4.58 | 1.22 | 3.06
B-C | 3.10 | 5.21 4.28 3.53 | 10.94 | 1045 | 3.72 | 3.06 | 2.52
C-D | 320 | 6.18 3.53 3.53 | 11.04 | 11.04 | 442 | 2.52 | 2.52
D-E | 3.20 | 5.71 3.53 4.47 | 1075 | 11.33 | 4.08 | 2.52 | 3.20
E-F | 3.60 | 657 | 447 | 699 | 11.72 | 13.12 | 4.69 | 3.20 | 499
F-G | 450 | 11.35 | 6.99 874 | 15.14 | 1591 | 8.11 | 4.99 | 6.24
G-H | 440 | 1233 | 874 | 334 | 1641 | 13.95 | 8.81 | 6.24 | 2.39

Mimax=14.90KN.m M, rive =5.68 KN.m
Ma rive = 7.95KN.m Ma intermédiaire = 8.52KN.m
Ma intermédiaire = 11.92KN.m Mimax=10.65KN.m

Tmax= 17.80KN.m

II1.A.4.3. Ferraillage
4.3.1. Calcul des armatures longitudinales
e En travée
Dans I’étude d’une section en T il est nécessaire de savoir si la partie comprimée
intéresse la table de compression ou si elle intéresse également la nervure.
- On calcule le moment équilibré par la table « Mt »

M, =b><h0><0'bcx(d—%}j:65><5x14,20x(18,90—%jx10_3 =14,90kN.m
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M

mae = 14,90KN.m < M, =75,69KN.m
Donc I’axe neutre tombe dans la table de compression, la section en T sera calculée en flexion

simple comme une section rectangulaire de dimension (b x hy) = (65 x 24) cm? soumise a :

M, =14,90kN.m .

M 14,90x10°

t max

“bxdx f, 65x(18,90)?x14,20

P =0,045< 14, =0,392 >4 =0

a=1,25x1—-1-2u) - =0,045— B =1-0,4a — B=0,977.

o =£=ﬂ=348MPa

Yy, LIS

fe Mo _ 14,90x10°

= = =2,32cm?
T Pxdxo, 0,977x18,90x348

4.3.2 Condition de non fragilité (section en Té¢) :

= I fir
0,81 h xV, x f,

Avec :

(65><4><(24—421 +(12x(24—4)x(242_4jj
=16,17cm

(65x4)+(12x(24-4))

sz

V.=h—V,=21-16,17 = 4,83cm

bY; =((b=b,)x (7, _ho)3)+b0><(ht -7)
3 3

65><(4,83)3—((65—12)x(4,83—5)3) 12x(21-4,83)
= 3 + 3 )

I =

1=17099,69cm’

_17099.69 x2,10
" 0,81x21x16,17 % 400

=0,33cm?

Donc:A_,,; =190cm? = A, = 033cm® ... Condition Vérifiée

On prend : 3T10 ; (As=2,36 cm?).
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Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) :

M 11,92x10°

a

= - =0,20< 24, =0,392—> 4. =0
byxd?x0,,  12x18,9°x14,20 ‘

U

a=1,25x(1—-1-2u) > a=0,2818 = S =1-0,4a — #=0,887..

qo M. 11,92x10°
* Pxdxo, 0,887x18,9x348

=2,04cm?

Condition de non fragilité (section en T¢) :

_17099.69 x2,10
" 0,81x21x16,17x 400

=0,33cm?

Donc : 4

s cal

=2,04cm*>> A

min

=0,33cm* ... Condition Vérifiée
On prend : 1T12 (filante) + 1T12 (chapeau) ; (4, =2,26cm?)

Sur appui de rive :

Puisque le béton tendu est négligé dans le calcul, donc La section de calcul est une section

rectangulaire de dimension (12 x 30) cm?.

M 7,95%10°

a

= = =0,13< 14, =0,392—>4 =0
by xd?xc,,  12x18,92x14,20 ‘

U

a=1,25x(1-1-24) = a=0,1747 - B=1-0,4a — =0,930.

M 7,95%10°

a

7 Bxdxo,  0,930x18,90x348

=1,30cm?

IV.7. Condition de non fragilité (section en T¢) :

_17099.69 x2,10
" 0,81x21x16,17x 400

=0,33cm?

Donc : 4

s cal

On prend 4, = 1,30cm®

=1,30cm*< A4, =0,33cm> ... Condition Vérifiée

On prend : 2T10 (filante) ; (4, =1,57 cm?)
Vérification a ’E.L.S :
Le moment dans le plancher Sous-sol est (Mts;=10,65 Kn.m)
e Position de I’axe neutre :
Soit « y » la distance entre le centre de gravité de la section homogene « S » et la fibre la plus

comprimée.
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b=65cm; n=15; A'=0; A=2,32 cm?; d=18,9 cm; by=12cm.

2 2
—bozy +[(b—bo)ho+77(A+A')]y—{(b—bo)%o“?dAJrﬂA'd}:0

12xy°

2
+[(65—12)5+15x(2.36+0)]y—{(65—12)5?+(15><18,9><2.36)+(15><0><0,2)}:O

= 6)” +300.4y-1331.56=0
= y=4.10cm

e Moment d’inertie :
b “h)
1=§y3 —(b—bo)gﬂm (y=d') +n4,(d -y)

65

3
1=?4.103—(65—12)M

+15%0(2.36-0,2)" +15x2.36(18,9 —4.10)°
1=9260.18cm”

e Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :

3
o, = Kxy =", JT8OA0 1 7 88MPa
I 9260.18

0, =0,6f,,=15MPa
0,. =7.88 MPa< 0'_,70 =15MPa ... Condition vérifiée.
wRemarque : pour le cas de fissuration peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la

Contrainte maximale dans l'acier tendu oy

e Contrainte de cisaillement :

T 17.80x10°

T, = = =0,785MPa
b,xd 120x189

¢ Fissuration non préjudiciable

— . [0,2f, —

T, = rmn(@ ;5MPaj 7, =min (3,33 MPa ;5MPa)=3,33MPa
Vb

7, =0,785MPa <7, =3,33MPG ........ccccvvieeeeeiiieeeie, Condition vérifée.

e Les armatures transversales A; :

D’apres le B.A.LE.L 99 (A.5.1.23),on a:

@, <min i;b—o;gzﬁL = @, <min ﬁ;@;lo =6mm
3510 " 35 10
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On adopte : ®, =6mm
e Calcul des espacements :

S < min(0,9d ;400m)

) =S <17,0lcm On Prend: S;= 15cm
S, <min(17,01;40cm)

e La section des armatures transversales :

h
4 XL>(“‘X[2D‘(O’3’”’?>

B 1
byxS, 7, 0.9(sina+cosa) (1)

k =1 (fissuration non préjudiciable)

Sy =2,1MPa ;a =90° = sina +cosa =1; f, =235MPa ;y, =1,15

Dod: . XHZ—
2

byd

On calcul la valeur de ’effort tranchant T, G:] par la méthode des triangles semblables.

Toax= 17,80 f
()=

A
A\ 4

-3
On calcul la distance « X » :
Avec : Thax=21.60 KN
L M,-M, _480 9.94-3.97

Lo _ o) 1, (h) T X[x=(3)]

X==+ + = =0,18m
2 gxL 2 6.90x4.80
L 1—0105m
2
h)_17.80x(0,18-0,105)
— =7.42kN
2 0,18
-3
( j: 17810 _ 4 785MPa
0,12x0,189
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Chapitre I1I: Etude des planchers

0,785—-(0,3x2,1))x12x1,15
D’apres (1) (iJ > ( ( - ))X - =0.010cm (2)
S ). 0,9%x235

e Pourcentage minimal des armatures transversales :

o, x| 2
4, % f. C N2
2

£ > max
by xS,

;0,4 MPa

4 xg? > max(0,040MPa ;0,4 MPa)

by xS,

Ao 5 0.4 MPa

OXSt

4 x£20,4 = 4 =0’4X12=0,020m (3)
S, ) Th, |

S 235

t t /min

On prend le max entre (2) et (3) w(?] = 0,02 cm

t min
On prend 5, = 15 cm

208 = 1,01 cm?/ml

Ontrouve: A, = 0,02 x 15=03cm? = { S, =15 cm

D'apres le RPA 99 (version 2003)
e Espacement dans la zone nodale :

S, <min (10®, ;15¢m)=min(10cm ;15¢cm)=10cm

e Espacement dans la zone courante :

5.<15cm; Onprend 5, = 15 cm

e Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :

Tu=15,30KN
Mappui = 854 KNm
M M .
F _ appui — appul — 994 :5844kN

! z 0,94 0,9%18,9x107
F =58.44kN > T, =17.80kN

Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises a un effort de traction.

e Compression de la bielle d’about :

La contrainte de compression dans la biellette est de :
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_ F,=T2
o, =—2;Avec : ab, = 0,=—,0u

a
\/5 0
a : La longueur d’appui de la biellette.

fezm
¥r

On doit avoir: 7, <

Mais pour tenir compte du fait que I’inclinaison de la biellette est 1égérement différente de 45°

donc on doit vérifier que :

o 085 Sy 2T 085X S 2,
Vs ab, I 0,85xb,x [,
a> 0;;5283;; 510 =0,0209m = 2.09cm
a = min(a'; 0,9d)
a' : La largeur d’appui.
a=c—c'-2
c : La largeur de I’appui du poteau = 50cm.
¢’ : L’enrobage = 2cm.
a' =50-2-2=46cm
a= min(46cm ;17,0lcm) =17,01cm
a=17,01cm > 1,80CH «.ueeeeeieeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeee, Conditionvérifiée.

e Entrainement des armatures :

e V¢érification de la contrainte d’adhérence :

v, : Coefficient decisaillment ;y =1,5 pour H.A .

T : L’effort tranchant max ; T =21.60 KN.
n : Nombre de armatures longitudinaux tendus ; n = 3.

u : Périmétre d’armatures tendue ; p=nd® =nx 1,2=3,77 cm.

3
poo T 994x10 = 0.620MPa
‘ 0,9dx uxn 17,01x3,14x3x10?
7. =1,5x2,1=3,15MPa
7. =0.620MPa <7, =3,15MPQ ...oooooooveeoreeoerrrereeeree.. Condition vérifiée.
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e Ancrage des armatures tendues :

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

La contrainte d’adhérence 1, est supposée constante et égale a la valeur limite ultime.

7, =0,6xy *x f,.=0,6x1,5*x2,1=2,83 MPa

_Dxf 1x400

L = =
" 4xr, 4x2,83

=35,33cm

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre secondaire (b = 30 cm), on est obligés de courber
les armatures d’une valeur «r» : r=15,50 =5,5x1 =5,5 cm.
e Vérification de la fleche :

Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

ﬁ > ! = A =0,044 > 0,04....ccccooiiiiiiii Condition vérifiée
L 22,5 8
i > Mo = 21 =0,044 < _1065 =0,05 .......... Condition vérifiée
L 15xM,_. 80 15%x14.20
A, < 3,6 = _236 =0,010 > 3,60 =0,009 .o Conditionnon vérifiée
bd  f, 12x18,9 400
Donc il faut calcule la fleche :
5  5.91x480 480
= X =10.16, =——=24mm
Jea 384 Sain 200
0.993<24mm

IT1.5.Dessin de ferraillage des poutrelles (Etage de Sous-sol) :

1T10 1T12
J/ _ 1T10 X 1T12
I o
6 $6
3T10 3T10
e 7
Appuis de rive Appuis intermédiaire

Etage sous sol
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III.B.Plancher de rez de chausses:

Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire

1. la charge d’exploitation Q < max (2G, SkN/m?)
G =5.09 kN/m? ; Q = 4kN/m?
Q=4kN/m><2G =10.18 KN/m?.........ccc0eeerrrenn... Condition Vérifiée

2. le rapport entre les travées successives:

Travée A-B B-C B-C C-D
Portée 4.80 4.50 4.50 4.40
Rapport 1.07 1.02
0.8 SLI/LitT S 125 oo, Condition Vérifiée
2-  Poutrelles a inertie constante (I = Cste)...................ccceceeeeuveennee.......Condition Vérifiée
3- Fissuration peu préjudiciable (cas de plancher étage) .......cccccceevuennnenne. Condition Vérifiée

Puisque toutes les conditions d’applicabilité de la méthode sont vérifiées, on utilise

la méthode forfaitaire.

Sollicitation a ’E.L.U:

= (135G + 1.5Q) x 0.65 = 8.37kN/ml

M; > max [1.05My; (1 + 0.30).Mo]- (My, + M¢)/2]
Travée de rive 1 M;>[(1.2 +0.30)/2].M,

M; > max [1.05My; (1 + 0.30).Mp]- My + M,)/2]
Travée intermédiaire <

M; > [(1 + 0.30))/2]. My
a=Q/(G+Q) = 4/(5.05 +4)=0.44

e (1+03a)=1.13>1.05

o (1.2+0.3 a)/2=0.67 (travée de rive).

o (1+0.30)2=0.57 (travée intermédiaire).

Type 02
ﬁ837kN.m
vl HHHHWHHHHHH
A 4.80 4.50 A 4.40
< ot < >
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Moments isostatiques

Moas = Qi x L8 = 8.37 x (4.80)%/8 =24.11kN.m
Mosc = Qi x L?/8 = 8.37 x (4.50)%/8 =21.19 kN.m

MOCD =Q; x L*/8 = 8.37x(4.4)* /8 =20.26 KN.m

Moments sur appuis

MA = 0.2M0OAB = 4.82kN.m
MB = 0.5Max (MOAB, MOBC) = 12.06kN.m
MC = 0.5Max (MOBC, MOCD) = 10.60kN.m

MD = 0.2MOCD = 4.05kN.m

Moment en travée

e Travée de rive (AB)
1) Mt*®>1.13x24.11-(4.82+12.06)/2=18 .8KN.m

2)Mt*® >0.67xMgap =16.15 KN.m

e Travée intermédiaire (BC)
1) Mt®¢ >1.13x21.19-(12.06+10.60)/2=12.6 1 KN.m

2)Mt*C > 0.57xMopc = 12.08KN.m

e Travée de rive (CD)
1) Mt >1.13x20.26-(10.60+4.05)/2=15.57KN.m

2) Mt“P>0.67xMycp =13.57KN.m

Effort tranchant
Tw = (Mw—Me)/L+Qu.L /Z
Te = (Mw—Me)/L—Qu.L/2
e Travée (AB)

Tw =18.58 KN

Te =-21.60 kN
e Travée (BO)

Tw =19.16 kN

Te=-18.51 kN
e Travée (CD)

Tw =19.90 kN

Te=-16.93 Kn
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Chapitre I1I: Etude des planchers

Type 02
Q=5.91kN.m
Y YV VY vy b VYV VLYY b VY
A 480 A 450 A 440 A

Sollicitation a L’E.L.S
Jser = 5.91kN.m

Moments isostatiques
Moag = Qt.L*/8 = 17.02 KN.m
Mocp= Q..L*/8 = 14.30kN.m

Mogc = Q.L%/8 = 14.96kN.m

Moments sur appuis

My = 0.2Moap =3.40kN.m

M3z = 0.5 max(Moas,Mopc) = 8.51kN.m
M¢c = 0.5 max(Mogc, Mocp) = 7.48kN.m

Mp = 0.2Mycp = 2.86kN.m
Moment en travée
e Travée de rive (AB)
1 Mt*">21.79kN

2) Mt**>11.40KN

e Travée intermédiaire (BC)
1) Mt?“>16.39KN

2) Mt°*>8.53KN

e Travée de rive (CD)
1) Mt“P>13.85KN

2) Mt“">9.58KN
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Diagramme des moments fléchissant (Kn.m)

N J

18.80 12.61 15.57 @

Figure II1.7: Diagramme des moments fléchissant a I’E.L.U

Diagramme des efforts tranchant (kIN)

19.16
18.58 19.90 @

yAN AN AN

18.51
21.60 16.93

Figure II1.8: Diagramme des efforts tranchants a I’E.L.U

Tableau II1.2. Récapitulatif des résultats obtenus

Type de Travée | L L’E.L.U L’E.L.S
poutrelle (m) M, M, M. Tw T, M, My, M.
A-B | 480  15.19 @ 9.64 |14.47 19.08 @ -21.09 10.72 @ 6.81 10.21

B-C 450 1247 1447 848 20.16 -1750 881  10.21 598
A-B | 480 1880 | 4.82 12.06  18.58 -21.60 13.28 | 3.40 8.51
02 B-C 450 1261 1206 10.60 19.16 -18.51 8.9l 8.51 7.48
C-D | 440 | 1557 H 10.60  4.05 @ 1990 -16.93 | 10.99 @ 7.48 2.86
A-B 320 835 2.14 536 1239 -1440 5.90 1.51 3.78
B-C | 320 | 6.71 536 | 542 | 1337 -1341 | 4.74 3.78 3.83

01

03 C-D 3.60 731 542 10.60 13.63 -16.50 5.16  3.83 7.48
D-E | 450 | 16.52 | 10.60 @ 4.24 @ 20.26 | -17.42 | 11.67 | 7.48 2.99
04 A-B 315 809 208 519 1220 -14.17 5.71 1.47 3.67
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B-C | 3.10 | 6.62 519 | 428 | 13.27 | -12.68 @ 4.68 3.67 3.02
C-D 320 7.82 428 428 1339 -1339 534 3.02 3.02
D-E | 320 | 7.25 428 542  13.04 -13.75| 5.12 3.02 3.83
E-F  3.60 8.37 542 848 1422 -1592 5091 3.83 5.98
F-G | 450 | 14.40 | 848 10.60| 1836 | -19.30 | 10.17 | 5.98 7.48
G-H 440 1557 10.60 4.05 1990 -1693 10.99 7.48 2.86

Mimax=18.80KN.m M, 1ive =6.81 KN.m
Ma rive = 9.64KN.m Ma intermédiare = 10.21KN.m
Ma intremédiaire = 14.47KN.m Mimax=13.28KN.m

Tmax=21.60KN.m

I11.B.4.3. Ferraillage
4.3.1. Calcul des armatures longitudinales
e En travée

Dans 1’¢tude d’une section en T il est nécessaire de savoir si la partie comprimée
intéresse la table de compression ou si elle intéresse également la nervure.
- On calcule le moment équilibré par la table « Mt »

h

M, =bxh,xa,, x(d —7(]) = 65><5><14,20><(18,90—%j><10"3 =18,80kN.m

M, =18,80KN.m<M,=7569KN.m

Donc I’axe neutre tombe dans la table de compression, la section en T sera calculée en flexion
simple comme une section rectangulaire de dimension (b x hy) = (65 x 24) cm? soumise a :

M, =1880kN.m .

M 18,80x10°

t max

= = =0,057 < 41, =0,392 >4 =0
bxd>x f,,  65x(18,90)2x14,20 ‘

U

a=1,25x1-1-2u) > a =0,073 > f=1-0,4a — $=0,970.

L300 _ 30 vipa

R RT e M 18,80%10°

T Bxdxo. 0,970x18,90x348

=2,95cm?

4.3.2 Condition de non fragilité (section en T¢)

= I fir
0,81 h, xV, x f,
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Avec :

sz

(65><4><(24—4j
2
4

V.=h —V,=21-16,17 = 4,83cm

o ~((b-8,)x (7 —ho)3)+b0><(h, yy
3 3

65><(4,83)3—((65—12)x(4,83—5)3) 12x(21-4,83)
- 3 + 3 :

I =

1=17099,69cm*

_17099.69 x2,10
" 0,81x21x16,17 x 400

=0,33cm?

Donc: A, .., =453em?= A4, ., =033em? ... Condition Verifiée
On prend : 3T12 ; (As=3,39 cm?).
Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) :

M 14,47x10°

a

T b xd?xc,  12x18,92x14,20

Y7 =0,24<,=0,392—>4 =0

a=1,25x(1—/1-24) = a = 0,3486 — f =1-0,4cc — 3 =0,8606.

qo M. 14,47x10’
* Pxdxo, 0,8806x18,9x348

=2,50cm?

Condition de non fragilité (section en T¢) :

_17099.69 x2,10
" 0,81x21x16,17 x 400

=0,33cm?

Donc : 4

s cal

=2,55em?*> A, =0,33cm? ... Condition Vérifiée

On prend : 1T12 (filante) + 1T14 (chapeau) ; (4, = 2,67 cm?)

Sur appui de rive :

Puisque le béton tendu est négligé dans le calcul, donc La section de calcul est une section

rectangulaire de dimension (12 x 30) cm?.
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M 9,64x10°

a

= = =0,158< 14, =0,392—>4, =0
b,xd*xo,, 12x18,9*x14,20

7

a=1,25x(1-1-24) > =0,2162 > B=1-0,40 — S =0,914.

S M, 96410
© Bxdxo, 0,914x18,90x348

=1,60cm?

IV.7. Condition de non fragilité (section en T¢) :

_17099.69 x2,10
" 0,81x21x16,17 x 400

=0,33cm?

Donc : 4

s cal

=1,60cm*< A, =0,33cm> ... Condition Vérifiée

Condition vérifiée.

On prend 4, = 1,60cm?*

On prend : 2T12 (filante) ; (4, =2,26cm?)

e Vérification a PE.L.S :

Le moment dans le plancher rdc est (Mty,=13,28 Kn.m)

. Position de I’axe neutre :

Soit « y » la distance entre le centre de gravité de la section homogeéne « S » et la fibre la plus
comprimée.

b=65cm; n=15; A'=0; A=2,05 cm?; d=18,9 cm; by=12cm.

2 2
bo%{(b_bo)ho+77(A+A’)]y{(b—bo)%mdAmAfd}:0

12xy°
2

=6y° +315.85y-1623.57=0

2
+[(65—12)5+15><(3.39+O)]y—{(65—12)%+(15><18,9><3.39)+(15><O><O,2)}=0

= y=4.72cm

e Moment d’inertie :
b )
I=§y3—(b—bo)g+n,4 (y—d') +n4,(d -y
3
1=%4.723—(65—12)@+15x0(3.39—o,2)2+15><3.39(18,9—4.72)2

1=12502.91cm*
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e Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :

M, . _13.28x10°

ser

y= x4.72=5.01MPa
I 12502.91

0, =Kxy=

0, =0,6f, =15MPa
0,. =5.01MPa< 0'_,w =1SMPa ......cooiiiiii Condition vérifiée.
wRemarque : pour le cas de fissuration peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la

Contrainte maximale dans l'acier tendu o

e Contrainte de cisaillement :

T 21.60x10°
" byxd 120189

=0,952 MPa
e Fissuration non préjudiciable
P 0, 2fczs . — .
7, =min| —= ;5MPa 7, =min (3,33MPa ;SMPa) =3,33MPa
Vb
7, =0,952MPa <7, =3,33MPQ ....vvvvveeeaeeeeiiiiiieee e Condition vérifée.

e Les armatures transversales A; :

D’aprés le B.ALE.L 99 (A.5.1.23),0n a:

D, < min(% ;lb—g ;¢mej =>,< min(% ;% ;10) =6mm
On adopte : @, = 6mm

e Calcul des espacements :

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

. = §,<17,0lcm On Prend: S;= 15cm
S, <min(17,01;40cm)

e La section des armatures transversales :

h
" g (ru X(ZD—(O,%XJ;)

bxS, 7. 0,9(sina +cos )

(1)

k =1 (fissuration non préjudiciable)

J;y =2,1MPa ;0 =90° = sina +cosa =1; f, =235MPa ;y, =1,15

o2

< oo(3)
D’ou: 7, x| — |=——=
2 b,d
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On calcul la valeur de I’effort tranchant T, G) par la méthode des triangles semblables.

Trax= 15,83 (h)
T,\=|=?

A
A\ 4

e T(3)

G

r. (E) _ Dnax X [x-(3)]

2

On calcul la distance « X » :
Avec : Thax=21.60 KN
L M, —-M, 480 . 12.06-4.82

X=—+ =2,58m
2 gxL 2 8.37x4.80
ﬁ: ’21:0,105m
2 2
21.60x(2,58-0,105
T, - “(2 ’ )=20.72kN
2 2,58
-3
rux(ﬁj=—20'72“0 =0,913MPa
2) 0,12x0,189
0,913—-(0,3%x2,1))x12x1,15
D’apres (1) : A Z( ( )) =0.018cm (2)
S, ). 0,9%235

e Pourcentage minimal des armatures transversales :

4 T"X@
fxf"Zmax ;0,4 MPa
b, xS, 2
A xS > max(0,04OMPa ;0,4MPa)
b, xS,
e s 0.4MPa
b, xS,
ECT R P oL (3)
St min bO Sf min 235
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On prend le max entre (2) et (3) I:D(?] = 0,02 cm
t

On prend 5, = 15 cm

208 = 1,01 cm?/ml

Ontrouve: A, = 0,02 x 15=03cm? = { S, =15 cm

D'apres le RPA 99 (version 2003)
e Espacement dans la zone nodale :

S, <min (10®, ;15¢m)=min(10cm ;15¢cm)=10cm

e Espacement dans la zone courante :

5. =15cm; Onprend 5, =15 cm

e Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :

Tu=15,30KN
Mappui = &8.54 KN.m
M M
F o= appui _ T appui _ 12.06 =70.90 kN

u z 0,9d 0,9%18,9x107
F, =70.90kN > T =21.60kN

Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises a un effort de traction.
e Compression de la bielle d’about :
La contrainte de compression dans la biellette est de :

F,=TV2

o, ==L ; dvec : ab, =0, =—,0u:
= — a
\/5 0
a : La longueur d’appui de la biellette.

fezm
¥r

On doit avoir: 7, <

Mais pour tenir compte du fait que 1’inclinaison de la biellette est 1égeérement différente de 45°
donc on doit vérifier que :

a_bgo’gsxfc”: 2T30,85><f628:>a,2 2Ty,
7 ab, Vb 0,85x b, x [

. 2x21.60x1,5
~0,85x12x25x%10

=0,0254m =2.54cm

a = min(a’; 0,9d)

a' : La largeur d’appui.
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a=c—c -2

¢ : La largeur de I’appui du poteau = 50cm.

¢’ : L’enrobage = 2cm.

a'=50—-2-2=46cm

a= min(46cm ;17,01cm) =17,01lcm

a=17,01cm >1,80CH ..uuuvvvviiiiiiiiiieeiieieeeeeeeea, Conditionvérifiéee.

e Entrainement des armatures :

e V¢érification de la contrainte d’adhérence :
T —
I = <7 =y x
ser 0, 9d % ,U X7 ser l//s 128

v, : Coefficient decisaillment ;y =1,5 pour H.A .
T : L’effort tranchant max ; T =21.60 KN.

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

u : Périmeétre d’armatures tendue ; p=nd =n x 1,2=3,77 cm.

3
PP — U L R VTV
‘ 0,9d x uxn 17,01x3,14x3x10?
7. =1,5x2,1=3,15MPa
., =1.348MPa <7, =3,15MPa .....ccoocvvveeveeeeerrrnnn, Condition vérifiée.

e Ancrage des armatures tendues :

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

La contrainte d’adhérence 1, est supposée constante et égale a la valeur limite ultime.
7,=0,6xy 2% f.,.=0,6x1,52x2,1=2,83 MPa

_Dx f,  1x400

L = =
S 4xr, 4x2,83

=35,33¢cm

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre secondaire (b = 30 cm), on est obligés de courber
les armatures d’une valeur «r» : r=15,50 =5,5x1 =5,5 cm.
e  Vérification de la fléche :

Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

56



Chapitre I1I: Etude des planchers

ﬁ > L = A =0,044> 0,04, Condition vérifiée
L 22,5 480
ﬁ > M., = 21 =0,044 < ﬂ =0,052 .......... Condition non vérifiée
L 15xM,, 480 15%17.02
4, < 3,6 = _236 =0,010 > 3,60 =0,009 ...ccvveeere Conditionnon vérifiée
bd f, 12x18,9 400

Donc il faut calcule la fléche :

5 5.91x480 480
= x =10.16, £, =——=24mm
Soa 384 EI Saan 200
0.993<24mm

II1.5.Dessin de ferraillage des poutrelles (Etage de rez de chausses) :

1T12 1T12
/ B ‘ 1T14
_ e —

6 $6
3T12 3T12
7 g r
Appuis de rive Appuis intermédiaire
Etage RDC

II1.C : Plancher d'étage courant

Vérification des conditions d’application de la méthode

forfaitaire

1- la charge d’exploitation Q < max (2G, SKN/m?)

G =5,09 kN/m?; Q= 1,5 kN/m?
Q=1,5kN/m?><2G=10,18 KN/m>......cc.cceevvrerurrnnn.. Condition Vérifiée

2-le rapport entre les travées successives :

Travée A-B B-C B-C C-D
Portée 4.80 4.50 4.50 4.40
Rapport 1.07 1.02

0,8 SLI/Li+T S 1,25 e Condition Vérifiée
4- Poutrelles a inertie constante (/=cte€)...............cc.enune. Condition Vérifiée
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Chapitre I1I: Etude des planchers

5- Fissuration peu préjudiciable (cas de plancher étage) ........ Condition Vérifiée
Puisque toutes les conditions d’applicabilité¢ de la méthode sont vérifiées, on utilise la

méthode forfaitaire.

Plancher étage courant

Sollicitation a ’E.L.U

" qu = (1,35G+1,5Q) x 0.65 = 5,93 KN/ml

Mt > Max [1,05Mj ;(1 +0,30) Mo]- (Mw+Me)/2.
Travée de rive 1

L [(1,240,30)/2]. M

Mt> Max [1,05My;(1 +0,3a) Mo]- (Mw+Me)/2.
Travée intermédiaire <

L [(1+0,30)/2]. My
a=Q/(G+Q) = 1,5/(5,09+1,5) = 0,23

o (1+0,3a) = 1,07 > 1,05

o (1,2+0,3 @)/2 = 0,63 (travée de rive).

o (1+0,3 a)/2 = 0,53 (travée intermédiaire).

Type 02

Q=5.93KN.m
YV Vv b Y vy Vb Vv b Vb vV b bbby
A 4.80 JAY 450 A 440 A

Moments isostatiques

Moag =Qt.L* /8 =5,93(4.80)%/8=17.08kN.m
Mosc = Qt.L*/8 = 5,93 (4.50)2/8 =15.01 KN.m
Mocp= Q.L%/8 = 5.93 ( 4.40) /8 = 14.35KN.m
Moments sur appuis

Ma = 0,2Moap = 3.42 KN.m

M = 0,5 Max (Moag, Mosc) = 8.54 KN.m
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Mc = 0,5 Max (Mogsc, Mocp) = 7.51 KN.m
Mp = 0,2Mocp = 2.87 KN.m
Moment en travée
e Travée de rive (AB)
1y Mt*®>1.07 X 17.08 -(3.42 + 8.54 )/2 = 12.30 kN.m
2IMt*®= 0,63xMoap = 10.76 kN.m
e Travée intermédiaire (BC)
1) Mt?>1.07 X 15.01 <(8.54 + 7.51) /2 =8.04 kN.m
2)Mt*“= 0,53.Mgpc = 7.96 kN.m
e Travée de rive (CD)
1) Mt“P> 1.07 X 14.35- (7.51 +2.87 )/2=10.16 kN.m
22 Mt“°= 0,63 Mcp = 9.04
Effort tranchant
Tw = (Mw— Me)/L+ Qu.L /2
Te = (Mw—Me)/L—Qu.L/2

e Travée (AB)

Tw=13.17 KN
{Te=-15.30 KN
e Travée (BC)
Tw=13.57 KN
{Te-IS.ll KN
e Travée (CD)
Tw=14.10 KN
{Te-11.99 KN
Type 02
Q=4.28KN.m
YY i by vy vy v vv vy vvvvevvy
A 480 A 4.50 A 4.40 A
< ot >« >
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Sollicitation a L’E.L.S
Qser =4.28KN.m

Moments isostatiques
MOAB= Qt.L2/8=12.33KN.m

MOBC = Qt.L2/8 =10.83 KN.m
MOCD = Q..L* /8 =10.36 KN.m

Moments sur appuis
MA =0,2M0AB = 2.47KN.m

MB = 0,5 max (MOAB,MOBC) = 6.17KN.m
MC = 0,5 max (MOBC, MOCD) = 5.42 KN.m
MD = 0,2Mcp = 2.07KN.m
Moment en travée
e Travée de rive (AB)

1) Mt"*®>8.87 kN.m
2) Mt*®> 7.77 KN.m

e Travée intermédiaire (BC)
1) MtBC> 5.79 KN.m

2) Mt*> 5,74 KN.m
e Travée de rive (CD)

L) MtCD> 7.34 KN.m

2) Mt®P> 6.53 KN.m

Diagramme des moments

3.42

Etude des planchers

7.51

12.30

O
10.16

Figure II1.9: Diagramme des moments fléchissant a I’E.L.U
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Diagramme des efforts tranchant
13.57

13.17 14.10 @

VAN AN
: - Nf N\ ©
13.11
15.30 11.99

Figure II1.10: Diagramme des efforts tranchants a ’E.L.U

Tableau II1.3: Récapitulatif des résultats obtenus

Type de Travée L L’E.L.U L’E.L.S
poutrell (m)
e

01 A-B | 480 974 | 683 | 1025 1352 |-1494 7.03 493 740

02 A-B | 480 | 1230 | 3.42 | 854 | 13.17 | -1530| 887 | 247 @ 6.17

10.16 = 7.51 2.87 | 14.10 | -11.99 | 7.34 | 542 | 2.07

430 | 380 | 384 | 948 | -950  3.11 | 274 277

10.81 | 7.51 3.00 | 1434 | -1234  7.79 | 542 217

426  3.68 | 3.04 940 | -899 | 3.07 266 | 2.19

486  3.04 | 348 924 | -974 | 338 219 | 277

9.31 6.00 | 751 | 13.01 | -13.68 | 6.71 | 433 | 542
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L'ELU L'ELS
Mimax=12.30 KN.m M max = 8.87 KN.m
Ma yive = 6.83 KN.m Ma rive = 4.93 KN.m
Tmax= 15.30 KN Ma intremidiare = 7.4
KN.m

Ma intemidiare = 10.25 KN.m

I11.4.3.1Ferraillage
4.3.1 Calcul des armatures longitudinales
e En travée
Dans I’étude d’une section en T il est nécessaire de savoir si la partie comprimée
intéresse la table de compression ou si elle intéresse également la nervure.

- On calcule le moment équilibré par la table « Mt »

M, :bxho><o-hcx(d—%j:65><5><14,20><(18,90—§jx103 =20,30kN.m

M,,,. =20,30KN.m <M, =75,69KN.m

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

simple comme une section rectangulaire de dimension (b x hy) = (65 x 24) cm? soumise a :

M, =1880kN.m .

M 12,30x10°

t max

“bxd’xf,  65%(18,90)?x14,20

P =0,037< 1,=0,392 >4 =0

a=1,25x(1-1-2u) > a=0,047 > B =1-0,4c. — £ =0,981.
_J. _400

g =348 MPa
Yy 115

M

t max

y 12,30x10°

s: = :1.9lcm2
Pxdxo, 0,981x18,90x348

4.3.2 Condition de non fragilité (section en T¢)

= I fio
0,81k, xV, x f,

Avec :
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Chapitre I1I: Etude des planchers

(65X4X(24_;jj+(12X(24_4)X(242_4jj=16,17cm

e (65x4)+(12x(24—4))

V=h—V,=21-16,17 = 4,83cm
o1 (b =b)x(Vi=h)') by (h,-12)
3 3

65><(4,83)3—((65—12)x(4,83—5)3) 12x(21-4,83)
- 3 + 3 :

I=

1=17099,69cm’

_17099.69 x2,10
" 0,81%21x16,17 x 400

=0,33cm?

Donc:A4,.,;,=328cm* > A4, =033cm’ ... Condition Veérifiée

On prend : 3T10 ; (As=2.36 cm?).

Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) :

M 10,25%10°

a

T b xd?xc,  12x18,92x14,20

=0,168< 1, =0,392—>4 =0

7

a=1,25x(1—1-24) = a =0,3486 — S =1- 0,4 — 3 =0,907 .

M 10,25x10°

a

A' = =
* Pxdxo, 0,907x18,9x348

=1,72cm?

Condition de non fragilité (section en T¢) :

_17099.69 x2,10
" 0,81%21x16,17 x 400

=0,33cm?

Donc : 4

s cal

=L72cm>> A4, =0,33cm> ... Condition Veérifiée

On prend : 1T12 (filante) + 1T10 (chapeau) ; (4, =1,92cm?)

Sur appui de rive :

Puisque le béton tendu est négligé dans le calcul, donc La section de calcul est une section

rectangulaire de dimension (12 x 30) cm?.

M 6,83x10°

a

T b xd?xo,  12x18,9°x14,20

P =0,112< 2,=0,392>4 =0

a=1,25x(1-1-241) > =0,1489 — B =1-0,4c — B =0,940.
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oM, 683x10°
" Bxdxo, 0,940x18,90x348

=1,10cm?

IV.7. Condition de non fragilité (section en T¢) :

_17099.69 x2,10
" 0,81%21x16,17 x 400

=0,33cm?

Donc : 4

s cal

=L10cm*< 4,, =0,33cm?> ..., Condition Verifiée
Condition vérifiée.
On prend 4, = 1,10cm?
On prend : 1T12 (filante) ; (4, =1,13cm?)
e Vérification a ’E.L.S :
Le moment dans le plancher courant est (Mts;=8.87 Kn.m)
e Position de I’axe neutre :
Soit « y » la distance entre le centre de gravité de la section homogene « S » et la fibre la plus
comprimée.

b=65cm; n=15; A'=0; A=2,05 cm?; d=18,9 cm; by=12cm.
2 2
bo%{(b_bo)ho +77(A+A')]y—{(b—bo)%oJrndAJrnA’d} =0

12xy°

2
+[(65—12)5+15x(2,36+0)]y—{(65—12)5?+(15><18,9><2,36)+(15><0><0,2)}:O

=6)" +300.4y-1331.56=0
= y=4.10cm

e Moment d’inertie :
b (v—h)
]:§y3 —(b—bo)ToﬂyA'(y—d')z +74,(d -y’

3
I =%4.103 —(65—12)@+15x0(2.36—0,2)2 +15%2,36(18,9 —4.10’

1=9260.18¢cm*

e Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :

M 8.87x10°
Yy

ser

7 7 T 9260.18

o, =Kxy= x4.10 =3,93 MPa

0, =0,6f.,,=15MPa
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Gy =3,93MPa< 0, =15MPa ..., Condition vérifiée.
@ Remarque : pour le cas de fissuration peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la
Contrainte maximale dans l'acier tendu o

e Contrainte de cisaillement :

__ T 15,3010’
“ byxd 120x189

=0,675MPa
¢ Fissuration non préjudiciable
P 0, 2fczs . — .
7, =min ;3MPa T, =m1n(3,33MPa ;5MPa)=3,33MPa
Vb
7, =0,675MPa <7, =3,33MPQ .....oovooeeaeeeeiiiiiiieeeeee Condition vérifée.

o Les armatures transversales A; :

D’aprés le B.ALE.L 99 (A.5.1.23),0na:

D, Smin(i ;b—0 30, j = O, Smin(% ;% ;loj:6mm

On adopte : @, = 6mm
e Calcul des espacements :

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

. = 8, <17,0lcm On Prend: S;= 15cm
S, <min(17,01;40cm)

e La section des armatures transversales :

h
A g (ru x(zjj—(o,%xﬁj)

bxS, 7. 0,9(sina +cosa)

(1)

k =1 (fissuration non préjudiciable)

Sy =2,1MPa ;a0 =90° = sina +cosa =1 f, =235MPa ;y, =1,15

(3]

2)  bd

On calcul la valeur de I’effort tranchant T, G) par la méthode des triangles semblables.
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Tiax= 15,83 (h)
L= ) =7

T..L
=
- 2,58 N ’
< 4.80 >
Tmﬂ:r L (E) = T {_) _ Tmaz % [X B (;)]
“A2 X

k-3

On calcul la distance « X » :
Avec : Thax= 15,30 KN

_L+M -M, 480 8.54-3.42
gxL 2 593><480

=2,58m

,21

-3
7 x (ﬁj _ 1468107 6a70pa
2)0,12%0,189

N | >

=0,105m

=14.68 kN

3

ﬁj_15,30x(2,58—0,105)
>

2,58

0,647—(0,3x2,1 12x1,15
A j 2( ( - ))X - =1x10" cm (2)
cal

D’apres (1) :[—’ 09235

t

e Pourcentage minimal des armatures transversales :

T X| —
“2
T;O,4MPa

AXSe s o

by xS,

: J. >max(0,04OMPa ;0,4MPa)
><

42Je 5 0,4 MPa

b, xS,

4 x£20,4 = 4 =0’4X12=0,020m (3)
) by S ) 235

On prend le max entre (2) et (3) w(?] = 0,02 cm

t min

On prend S5, = 15 cm
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208 = 1,01 cm?/ml

Ontrouve: A, = 0,02 x 15=03cm? = { S, =15 cm

D'apres le RPA 99 (version 2003)
e Espacement dans la zone nodale :

S, <min (10®, ;15¢m)=min (10cm ;15¢cm)=10cm

e Espacement dans la zone courante :

5. =15cm; Onprend 5, =15 cm

e Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :

Tu = 1530KN
Mappui = 8.54 KN.m
M, M,
oMo Moy o 854 5050y

“" z 094 0,9x18,9x107
F =5021kN >T, =15,30kN
Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises a un effort de traction.
e Compression de la bielle d’about :
La contrainte de compression dans la biellette est de :

F,=TV2

o, =—L ; dvec : ab, =0, =—,0u:
= — a
J2 '
a : La longueur d’appui de la biellette.

fezm
¥r

On doit avoir : g, <

Mais pour tenir compte du fait que 1’inclinaison de la biellette est 1égerement différente de 45°
donc on doit vérifier que :

J—b£0,85><f628: 2T£O’85Xf028:>a2 2Ty,
7 ab, 7 0,85x b, x [

4 2x15,30x1,5
~0,85x12x25x%10

=0,0180m =1,80cm

a = min(a’; 0,9d)
a' : La largeur d’appui.

d=c—c-2
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c : La largeur de I’appui du poteau = 50cm.

¢’ : L’enrobage = 2cm.

a'=45-2-2=41cm

a= min(46cm ;17,01cm) =17,01lcm

a=17,01cm > 1,80CH1 ...uuvvvviiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiieeeeen, Conditionvérifiée.
e Entrainement des armatures :

e  V¢érification de la contrainte d’adhérence :

v, : Coefficient decisaillment ;v =1,5 pour H.A .
T : L’effort tranchant max ; T = 15,30 KN.

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

u : Périmétre d’armatures tendue ; p=n® =n x 1,2= 3,77 cm.

3
Tser = d = 15,30X10 :0,955MPG
0,9d xuxn 17,01x3,14x3x10?
7. =1,5x2,1=3,15MPa
7., =0,955MPa <7, =3,15MPQ .....coocovveererererrrrrnnn. Condition vérifiée.

e Ancrage des armatures tendues :
La longueur de scellement droit « L_ » est la longueur qui ne doit pas avoir une barre droite
de diametre @ pour équilibrer une contrainte d’adhérencer..
La contrainte d’adhérence 1, est supposée constante et égale a la valeur limite ultime.
7, =0,6xy *x f,,. =0,6x1,5*x2,1=2,83 MPa

_Dxf 1x400

L = =
" 4xr,  4x2,83

=35,33¢cm

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre secondaire (b = 30 cm), on est obligés de
courber les armatures d’une valeur «r» : r=5,50 =5,5x1 =5,5 cm.
e Vérification de la fléche :

Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :
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ﬁ > L = A =0,044> 0,04, Condition vérifiée
L 22,5 480
ﬁ > M., = 21 =0,044 < ﬂ =0,048 .......... Condition non vérifiée
L 15xM,, 480 15%x12.33
4, < E = i =0,010 >~ 3,60 =0,009 ...uuvveerrinnd Conditionnon vérifiée
bd f, 12x18,9
Donc il faut calcule la fléche :
5 4.28x480 480
= X =9.93, =——=24mm
Jea 384" EI Saan 200
0.993<24mm
I1L.5 Dessin de ferraillage des poutrelles (Etage Courant) :
1T12 1T10
/ ‘ 1T12
N i
6 $6
3T10 3T10
g b3 § _u g
Appuis de rive Appuis intermédiaire

Etages courants

IIL.D. 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.
Sn xa’n 5n+1x'bn+1
L L n+1

n

(My_y X L,) +2M, (L, +L,y) + (My.q XL, )= —6

(1)

les combinaisons de charges par meétre linéaire du plancher terrasse :

{G = 5,53 kN /m? - {Qu = (1,35 X 5,53 + 1,5 X 1,00) X 0,65 = 5,83 kN/ml
Q@ = 1,00 kN/m? Q... = 6,83 X 0,65 = 4,24 kN /ml

La poutrelle de type 1 sera prise comme exemple de calcul détaillé, les autres poutrelles suivent

les méme étapes de calcul.
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=% Flexion d'une poutre droite [ sans nom | - [m} *

ats  Optimiser Outils

NEEEEEDU EEEDEEEER

|m g ¢ E = M _ 4§
Figure I11.D.1 Diagramme des Moments a I’E.L.U
A L’E.L.S

La poutrelle de type 1 sera prise comme exemple de calcul détaillé, les autres poutrelles suivent

les méme étapes de calcul.

=& Flexion d'une poutre droite [ sans nom | — O ®
Résultsts Optimiser Outils

+]e e § ~[P] TIM|F[T]T]=]E

y

Figure II1.D.2 Diagramme des Moments a I’E.L.S
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Tableau II1.4: Récapitulatif des résultats obtenus

Type de
poutrell
e

01

L'ELU: L'ELS:
Mimax = 9.23kN.m M max = 6.71kN.m
Mayiye = 3.36kN.m Maintermidiare = 10.35 KN.m
Maintermidiare =14.23 KN.m Magive = 2.44 KN.m

Tmax= 16.26kN

I11.D.4.3 Ferraillage
4.3.1 Calcul des armatures longitudinales
e En travée

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

- On calcule le moment équilibré par la table « Mt »
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M, :bxho><o-hcx(d—%j:65><5><14,20><(18,90—§jx103 =20,30kN.m

M

t max

=20,30KN.m <M, =75,69KN.m
Donc I’axe neutre tombe dans la table de compression, la section en T sera calculée en flexion
simple comme une section rectangulaire de dimension (b x hy) = (65 x 24) cm? soumise a :

M, =1880kN.m .

M 9,23x10°

t max

“bxd’xf,  65%(18,90)*x14,20

P =0,028< 11, =0,392 >4 =0

a=1,25x(1-1-21) > @ =0,035— B =1-0,40 — S=0,985.

_J. _ 400 _
Oy s RM M, 9,310

T pxdxo, - 0,981x18,90%x348 -

1,43 cm?

4.3.2 Condition de non Fragilité :

o I'x [
" 0,81xh xV, x f,

Avec :

(65x4)+(12x(24-4))
V,=h —V,=21-16,17=4,83cm
bV13—((b—b0)><(V1 —ho)3)+b0><(h, )
3 3

65><(4,83)3—((65—12)x(4,83—5)3) 12x(21-4,83)
- 3 + 3 ’

I=

1=17099,69cm’

17099.69 x2,10

in = =0,33cm?
0,81x21x16,17x400

Donc:A,.,;,=142cm* > A4, =033cm’ ... Condition Verifiée

On prend : 3T10 ; (As=2,36 cm?).
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Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) :

M 14,23x10°

a

T b xd?xc,  12x18,92x14,20

=0,237< 14,=0,392—>4 =0

7

a=1,25x(1-1-24) > a=0,3434 > B=1-0,4a — f=0,865.

qo M. 14,26x10’
* Pxdxo, 0,865x18,9%x348

=2,50cm?

Condition de non fragilité (section en T¢) :

17099.69 x2,10

in = =0,33cm?
0,81x21x16,17x400

Donc : 4

s cal

=2,50cm*>> A4, =0,33cm®> ... Condition Veérifiée
On prend : 1T12 (filante) + 1T14 (chapeau) ; (4, =2,67cm?)

Sur appui de rive :

Puisque le béton tendu est négligé dans le calcul, donc La section de calcul est une section

rectangulaire de dimension (12 x 30) cm?.

M 3,36x10°

a

= = =0,055<,u,:0,392—>/1;:0
b,xd*xo,, 12x18,9*x14,20 ‘

U

a=1,25x(1-1-24) > @ =0,0708 = B =1-0,4a —> $=0,972.

oM, 336x10°
" Pxdxo,  0,972x18,90x348

=0,53cm?

IV.7. Condition de non fragilité (section en T¢) :

_17099.69 x2,10
" 0,81%21x16,17 x 400

=0,33cm?

Donc : 4

s cal

=0,53cm*>< 4, =0,33cm> ... Condition Veérifiée
Condition vérifiée.

On prend 4, = 0,53cm*

On prend : 1T10 (filante) ; (4, =0,79cm?)

e  Vérification a ’E.L.S :

Le moment dans le plancher terrasse est (Mts;=6.71 Kn.m)

Position de I’axe neutre :

Soit « y » la distance entre le centre de gravité de la section homogene « S » et la fibre la plus

comprimée.
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b=65cm; n=15; A'=0; A=2,05 cm?; d=18,9 cm; by=12cm.

2 2
—bozy +[(b—bo)ho+77(A+A')]y—{(b—bo)%o“?dAJrﬂA'd}:0

12xy°

2
+[(65—12)5+15x(2,36+0)]y—{(65—12)%+(15><18,9><2,36)+(15><0><0,2)}:O

= 6y° +300.4y-1331.56 =0
= y=4,10cm

Moment d’inertie :
b “h)
]:§y3 —(b—bo)g+77/1 (y—d') +n4,(d -y’

65

3
1—?4,193—(65—12)M

+15%x0(4,10-0,2)" +15x2,36(18,9 —4,10)’
1=9260.18cm*

Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :

M 6.71x10°
o

ser

7Y T 926018

o, =Kxy= x4,10=2.97 MPa

0, =0,6f, =15MPa
G, =2.9TMPa< G, =15MPa ..., Condition vérifiée.

wRemarque : pour le cas de fissuration peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la
Contrainte maximale dans l'acier tendu oy
Contrainte de cisaillement :

__ T 16.26x10°
“ byxd 120x189

=0,717 MPa
Fissuration non préjudiciable

— . (0,2 _
T, =m1n[ﬂ ;5MPaj 7, =min(3,33MPa ;5MPa)=3,33MPa
Vb

7, =0,717TMPa <7, =3,33MPa .....ooooveaieeeiiiiiiiieeeeee Condition vérifée.

Les armatures transversales A; :
D’aprés le B.A.LE.L 99 (A.5.1.23),0n a:

@, <min i;b—o;géL_ = @, <min &;@;10 =6mm
3510 " 35 10

On adopte : @, = 6mm
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Calcul des espacements :

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

. = §,<17,0lcm On Prend: S;= 15cm
S, Sm1n(17,01;40cm)

La section des armatures transversales :

h
A g (ru x(zjj—(o,%xﬁj)

- 1
by xS, 7, 0,9(Sina+cosa) ( )

k =1 (fissuration non préjudiciable)

Sy =2,1MPa ;a0 =90° = sina +cosa =1 f, =235MPa ;y, =1,15

Dot 7. x[-}—
2

byd

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

T = 18,87 h
()
2

A
A\ 4

Tomas _ .(3) o [h) _ Tonax X x-3)]
u

¥ ox-(3)
On calcul la distance « X » :

Avec : Thax= 18,87 KN

L+M -M, 4.80+14.23—3.36:2 79m

gxL 2 5.83x480

X =

,21

~(3)-
|

=0,105m

N>

_16.26x(2,79-0,105)
2,79

=15.65kN

3
j_ 15.65x10~ —0.690MPa

T 0,12x0,189
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0,690—(0,3x2,1))x12x1,15
D’apres (1) : A > ( ( )) =3.91x10" cm (2)
Si ) 0,9%235
Pourcentage minimal des armatures transversales :
h
A xS i (2)
L—¢ > max| ———= ;0,4 MPa
b, xS, 2
A% e s max(0,345MPa ;0,4 MPa)
by xS,
AXJe 5 0,4MPa
o X9,
A A 0,46x12
—+ x£20,46 =| =+ :L:0,02cm (3)
S, ). b S, ) 235

On prend le max entre (2) et (3) I:D(?) = 0,02 cm

On prend 5§, = 15 cm

268 = 1,01 cm®/ml
Ont CA = = 2 { ’
ntrouve: A, = 0,02 X 15 =03 cm S, =15 cm
D'apres le RPA 99 (version 2003)
e Espacement dans la zone nodale :

S, <min (10®, ;15¢m)=min(10cm ;15¢cm)=10cm

e Espacement dans la zone courante :

5. <£15cm; Onprend 5, =15 cm

Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :
Tu=16.26 KN
Mappui = 14.23 KN.m

F = M i _ M. . 14.23

= =83,66kN
! z 0,9d 0,9x18,9x107*

F, =83.66kN >T =16.26kN

Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises a un effort de traction.
Compression de la bielle d’about :

La contrainte de compression dans la biellette est de :
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F,=T2

osz—”;Avec: _ab, =0, =——
V2
Ou:
a : La longueur d’appui de la biellette.

foze
¥

On doit avoir : G, <

Mais pour tenir compte du fait que I’inclinaison de la biellette est 1égérement différente de 45°
donc on doit vérifier que :

O'_bSO’SSdeg: ZTSO,85Xf628:>a2 2Ty,
e ab, Vs 0,85x by x f5

4 2x16.26x%x1,5
~0,85x12x25%10

=0,0191m =1.91cm

a = min(a’; 0,9d)

a' : La largeur d’appui.

a=c—c -2

c : La largeur de I’appui du poteau = 50cm.

¢’ : L’enrobage = 2cm.

a' =40-2-2=36cm

a= min(46cm ;17,0lcm) =17,01cm

a=17,01cm >1.91cMm ..occcvvevciiiiieiieeeeeeeee, Conditionvérifiée.

Entrainement des armatures :

e V¢érification de la contrainte d’adhérence :
Tser = S ser = l//s x 128

v, : Coefficient decisaillment ;y =1,5 pour H.A .
T : L’effort tranchant max ; T=16.26 KN.
n : Nombre de armatures longitudinaux tendus ; n = 3.

u : Périmeétre d’armatures tendue ; p=nd® =n x 1,2=3,77 cm.

3
. T 1626x10 1015MPa
‘ 0,9dxuxn 17,01x3,14x3x10?
7. =1,5x2,1=3,15MPa
., =1.015MPa <7, =3,15MPa .....ccooovvveererrrrrrnn, Condition vérifiée.
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Ancrage des armatures tendues :

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

La contrainte d’adhérence t, est supposée constante et égale a la valeur limite ultime.

7, =0,6xy *x f,.=0,6x1,5*x2,1=2,83 MPa

_Dx f,  1x400

L= =
" 4xr, 4x2,83

=35,33¢cm

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre secondaire (b = 30 cm), on est obligés de courber
les armatures d’une valeur «r» : r=15,50 =5,5x1 =5,5 cm.
Vérification de la fléche :

Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

ﬁ > L = A =0,044> 0,044 ..o Condition vérifiée
L 22,5 480

ﬁ > M, = 21 =0,044 > i =0,037 .......... Condition vérifiée
L 15xM,, 480 15%x12.21

4, < 3,6 = _236 =0,01< 3,60 =0,009 ............. Condition non vérifiée
bd f, 12x18,9 400

Donc il faut calculer la fléeche.

E=11000x /7, =11000 /25 =32164,195 N.m>

5 0, xL' — L 5 4,24x4,80° —— 480

= x =8 < = = X < = —

Soa 384 EI St 200 Soa 384 EI S 200
Jow =12,76mm <, =24MM .o Condition vérifiée

I11.5 Dessin de ferraillage des poutrelles (Etage Commercial) :

1T10 1T12
/ ‘ 1T14
3 &1 ——
$6 @ $6
3T10 3T10
& | & i |
Appuis de rive Appuis intermédiaire

Etages courants

Figure I1IL5 : Dessin de ferraillage des poutrelles des étages courants.
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IIL.5.Ferraillage de la dalle de compression

Pour le ferraillage de la dalle de compression, les conditions suivantes doivent étre respectées

(BAEL9I) :

1) L’hourdis doit avoir une épaisseur minimale de 5cm, et étre armé d’un quadrillage de
barres (treillis soudés) dont les dimensions des mailles ne doivent pas dépasser :

e 20cm pour les armatures perpendiculaires aux nervures.
e 30cm pour les armatures paralléles aux nervures.
. . . . 2 .
2) Si A 1 estla section des armatures perpendiculaires aux nervures en (cm”/ml) on doit

avoir :
- A1 >200/f, :sil’entre axe des parall¢les L, < 50cm.
- AL>41In/f, :sil’entre axe Ln est : 50 < L, < 80cm.

3) Si A/ estla section des armatures paralléles aux nervures, alors: A // >A1/2 en cm’/ml.
a. Armatures perpendiculaires aux nervures

50 cm < Ln = 65¢m < 80cm.

AL>4Ln/ f. =4 x 65)/520=0,5 cm’.

/. : Limite d’¢élasticité (treillis soudé) ¢ 6 = f, =520 MPa.
Onprend: 5¢6/ml ; AL1=14lem’/ml; st=20cm.

b. Armatures paralléles aux nervures

All2AL12 = All > 1,412 =0,Tcm’/ml —  5¢6/ml.

All= 1,41cm2/ml ;8¢ =20cm.

Donc on adopte un treillis soudé ¢p6 de maille (200 x 200) mm’.
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Chapitre I'V: Etude des éléments non- structuraux

IV.1 Acrotére :
IV.1.1 Définition :

L'acrotere est un ¢lément de sécurité au niveau de la terrasse, il forme une paroi, contre
toute chute, elle est considérée comme une console encastrée soumise a son poids propre et a une
charge qui la main courante. Le calcule se fait en la flexion composée.

IV.1.2 Charges sollicitant I’acrotere :

IV.1.2.1 Charges permanentes et charges d’exploitation :

e Charge permanente

Le calcul se fait a la flexion composée, pour une bande de 1 m de longueur.
G=1,71kN /m

e Charge d’exploitation

On prend en considération 1’effet de la main courant

O0=1x1=1 kN /ml

10cm 10cm —
4+—r<—> !
A 3cm
7 >
cm T
>
—
60 cm >
—»
—
aRANY
ASOCRORORORORORORORNRNNNYNNN
le raoment Efforts tranchant
4

Figure IV. 1 : Acrotére
IV.1.2.2 Charge aux états limites :

Le calcul se fait a la flexion composée, pour une bande de I m de longueur.
e E.L.U

N, =135Gx1=1,35x1,71x1=2,31KN.

M, =1,50h=1,5x1x0,6=0,9 kN .m.

T, =1,50 =1,5x1=1,5kN

e E.LS

N, =1.7125KN.

M, = Qh=1x0,6=0,6kN.m.

T, =0 = lkN
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IV.1.3 Enrobage :

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

M, 0,9

u

N, 231

=0,389m

€ 910 6 05m<0.389m
2 2

e, . Epaisseur de ’acroteére.

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

IV.1.5 Calcul du ferraillage (E.L.U) :

IV.1.5.1 Vérification de la compression (partielle ou entiére) de la section :
M =N, x(e+g—cj

0,10

M, :2,31><(O,389+ —0,02)20,967KN.m

(d—c')xN,-M, <(0,337xh-0,81xc") f,, xbxh
(d—c')xN,-M,=(0,09-0,02)x2,31-0,9=0,739KN.m

(0.337><h—0.81><c')fva xbxh =(0.337><0,10—0,81><0,02)><14,2><103 x0,1x1=24,85KN.m

0,967KN.m <24,85KN.m ; Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait pour

une section rectangulaire (b x h) = (100 x 10) cm?.

——\ D

|
[0cm

100cm

IV.1.5.2 Vérification de I’existence des armatures comprimées A’ :

M, =0,967 KN.m

M,  0,967x10°
H bxdzxfbc 100x9* x14,20

0{=1,25><(‘/1—2,u):1,25(\/1—2><0,0084)=0,0105

f=1-0,4xa =1-(0,4x0,0105)=0,995

=0,0084
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o, =£:ﬂ:348Mpa
~ oy, LIS
M 0,967 %10’

u

=0,31cm’® / ml

A = xdxo  0.995x9x348
Pas d’armatures de compression.
i =0,0084— F=0,996
IV.1.5.3 Calcul de la section d’armatures en :
a) Flexion simple :

M,  0,967x10’

A, = L= =0,31cm’ /' ml
Pxdxo, 0,995x9x348
b) Flexion composée :
3
A, =A,— N _031-2209 0 23en /m
100x o, 100348

IV.1.5.4 Section minimale des armatures pour une section rectangulaire :
a) Les armatures principales :

N, =N.=1712 kN / ml

M= Qh=1x0,6=0,6kN.m.

Mser _ 0’ 60

e, =
N 1,712

ser

=0,35m=35cm

d=0,9h =0,9x10=9cm ;b =100cm

fig € = 0,445

Ag i =0,23xbxd x
| /., ¢—0,185

A i =0,23x100x9 % 21 3570395 o78em?
| 400 35-0,185

On adopte5®8 p.m; As = 2,51cm?/m : avec un espacement St = 20 cm.
b) Les armature de répartitions :

4, 2,51

=0,63cm?/ ml

r 4
On adopt: 4, =0,63cm?/ ml ; Soit :4®6 p.m. St =25 cm.
IV.1.6 Les vérifications :
IV.1.6.1 Vérification des contraintes (E.L.S.) :

e Moment de service :
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0,10

M_ =N, x(e+g—cJ,Ms =1,7125><(0,35+ —0,02j=0,654KN.m

e Position de I’axe neutre :
%yz —nx Ag (d—y) =50y2 +30,15y-271,35=0= y=2,008cm

¢ Moment d’inertie :

I zgf +nx A (d—y) :%x2.0083 +(15%2.51)x(9-2.008)" = 2110.21cm*

IV.1.6.2 Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :

M, 0,654x10’

ser

Oy =

x2,008 = 0,622Mpa
=71 T an0,51 v

G, =0,6f.,, =15Mpa
o,.=0,622 <o, =15Mpa = Condition vérifiée

IV.1.6.3 Détermination des contraintes dans P’acier tendu o, :
— . (1
0, =min (E 1€;904/17 £, j

o, =min (% £, ;904nx flzgj ; Fissuration trés préjudiciable

Avec :

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

o, = min(200 MPa; 164,97 MPa) =164,97 Mpa

M 654
6. =N—%(d-y)=15x —— x(9-2,008)=26,00Mpa
= n(d-y) 210,21~ ) P
o, =26,00MPa<c,=164,97TMPa...............c..c..... Condition vérifiée

IV.1.6.4 Contrainte de cisaillement :

3
T =1,50kN =7, =—o = L2100 4600r
bxd  1000x9

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

1, = 0,167 MPa < E =2,5MPa.......oii Condition vérifée
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IV.1.6.5 Vérification du ferraillage vis-a-vis au séisme :

D’apres le R.P.A. 99/2003, les éléments non structuraux doivent étre vérifiés aux forces

horizontales selon la formule suivante :

Fp =4x Cprx Wp

Avec :
A : Coefficient d’accélération de zone 4 =0,25............. tableau (4.1)
C, : Facteur de force horizontale C, =0,38................ tableau (6.1)

W, : Poids propre de I’acrotére W, =1,712 kN
F, : Force horizontale pour les €léments secondaires des structures
Fp =4x0,8x0,25x1,712=0,37kN <1,50 =1,5kN.......... Condition vérifiée

IV.1.6.6 Disposition du ferraillage :

46 p.

5(1)8p.m.\.u. d
AN

5¢8p.m (st=20cm)

4¢p6p.m (st=25cm)

568p.m(st=20cm)’

Coupe A-A
Figure IV.2. : Ferraillage de I’acrotere

IV.2.Balcons

Une installation est dite en balcon lorsqu’un élément est soutenu par une partie qui est elle-méme
au- dessus du vide, c’est dire sans support immédiat en dessous de 1’élément en « porte-a-
faux ».Dans le langage courant, une installation en porte a faux évoque un risque de déséquilibre
ou de rupture si elle est trop chargée, comme elle repose sur la solidité¢ des supports qui la

retiennent et que I’ensemble de I’installation n’est pas a I’aplomb de son point d’appui.
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IV.2.1. Balcons (Type 1)
Charge Permanente: G =5,99KN /m”.
Surcharge d’exploitation: O =3,5KN /m’.

° Calcul des sollicitations
La hauteur du mur: h=0,90m.

On prend une bande de 1m.
La charge P =2.26KN/m’x0,90mx1,00m =2.03KN

e Les combinaisons d’action:

*ELS:
q.=G+Q=9,49KN / ml.

p.=P=2.03KN.
2 2
M, = [%+ P]j - [%ﬂ.mxo.s} =4.66KN.m

T =(ql+p)=(9.49%0.8)+2.03 =9.62KN.
*ELU:
q,=135G+1,50=(1,35x5,99)+(1,5%3,5) =13,34KN / ml.

p, =1.35P=135x2.03=2.74KN / ml.

2 2
M, :[%+ P[J :[@+2.03x0.8]=5.89]€]\ﬁm

T =(ql+p)=(13,34x0.8)+2.03 = 12.70KN.

2.86KN
Q =13,34/m

I VVVVVVVVVVVYVYY

80cm

W

<
<«

v

e Calcul du ferraillage a ’E.L.U:
On a ¢étudié le balcon le plus sollicité : fissuration peu préjudiciable

On prend :C =2cm ;h = 15cm ;d=0,9xh=13.5cm ; b = Iml

M 589x10°
bxd’x f,, 100x13.5*x14,2

a:1,25><(1—w/1—2,u)=1,25><(1—«/1—(2><0,023))=0,03

B=1-(0,4xa)=1-(0,4x0,03) = 0,988

P =0,023<0,392= 4" =0
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o, _fe 200 348Mpa
v, L15
M 5.89x10°

A =1.27cm* I ml

 pxdxog  0,988x13.5x348
e Vérification:
a) : Vérification a 1’E.L.U:
e  Condition de non fragilité : selon le BAEL 91, Modif 99
A, = O,23xbxdx&= 0,23x100x13.5x% j(’)l)

e

=1.63cm* / ml

e Pourcentage minimal : BAEL91, Modif 99
A, =0,1%bxh=0,001x100x15 = 1,5¢cm?
e Contrainte de cisaillement : BAEL 91,Modif 99

3
T =24,33KN =7, =2 _12.70x10
bxd 1000x135

=0,09Mpa.

e Comme la fissuration est préjudiciable:

T = mn(M;SMpaJ = (0,?;25 ;5MpaJ =3,33MPa.
i

7=3,33Mpa > 1, =0,09Mpa.
Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires
b) Vérification a ’E.L.S :

Tant que la section est rectangulaire soumise a la flexion simple et dont les armatures

sont de type feE 400, la vérification de ob est inutile, si la condition suivante est remplie :

as(—7_1j+ Jouw |y M, 539 o
2 ) (100 M, 4.66

- Comme la condition est vérifiée alors pas de vérification de o,

- Comme la fissuration est peu préjudiciable, alors pas de vérification de s .

- Tant que les deux conditions sont remplies, alors pas de vérification a E.L.S.
Donc :
A =max (Acal ; Amin ; AL) =max (1.27 ; 1,63 ; 1,5) cm?.
4=1.63 cm? ; Onprend: A =5T12 (soit 5,65 cm?)
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— Armature de réparation :

A, 565
4

4 =~ = Yl LL4lcm? ; Onprend: Ar=4TI0 (soit 3.14 cm?)
— Espacement des armatures :

1). armature longitudinal :

-SL <min (3.h ;33 cm) =33 cm.

-SL=100/4=25cm ; Soit : SL =25cm

2). armature de répartition :

- Sr < min (4.h; 45 cm) = min (56¢cm; 45 cm) = 45 cm.
-SL=100/4=25cm ; Soit : Sr=25 cm.

. Calcul de la fleche : BAEL 91(ART : B.6.5.1) :

o1 151

s ) s S 0,18752 10,0625 oo cv
JL 16 80 16

4 420 565 420 6042 <0,0105. cv
Jbxd  fe  100x13.50 400

P My =0 15,0 618752 0.00 cv

L oM, 2016 PI8752 0,00 e

[ J
e Alors les trois conditions sont vérifiées, donc le calcul de la fléche n’impose pas.

e Ferraillage des balcons :

‘ 4T10 P.m. ST12P.m.

o o
| ]
| ]
| ] o
| ] [ |
—q
l—>]
15¢cm

v

Figure IV.3. Ferraillage (Balcon)
1V.2.2 Balcons (Type 2):

Charge Permanente: G =5,99KN /m”.
Surcharge d’exploitation: O =3,5KN /m’.

e Calcul des sollicitations
La hauteur du mur: h=0,90m.

On prend une bande de 1m.

La charge P =226KN/m’x0,90mx1,00m =2.03KN
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e Les combinaisons d’action:
+ELS:

q,=G+0=9,49KN / ml.
p, =P =2.03KN.

A/Moment :

1 =k Flexion d'une poutre droite [ sans nom |
Fichier Unités Afficher Modéliser Resultats Optimiser Outils

NEEIEE E3CICY 5 RN 6 S S Sl S B

Unités =m kN .rad , K

Figure IV.4.A : Moment fléchissant (ELS)
B/ Effort tranchant :

sultats Optimiser  Outils )

1000 BEERSEEED B B

I ANT [ kN ]

mageosBem_

Figure IV .4.B : Effort Tranchant (ELS)
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ELU:
q,=135G+1,50=(1,35x5,99)+(1,5%3,5) =13,34KN / ml.

p, =1.35P=135x2.03=2.74KN / ml.

C/Moment :

| Fichier Unités Afficher Modéliser Résultats Optimiser Outils B

oo o | ~[P[ T[T ]T[=]

Figure IV.4.C : Moment fléchissant (ELU)
D/Effort Tranchant :

mAa oG e« m_L

Figure IV.4.D : Effort Tranchant (ELU)
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Q =13,34/m 226 .

/ ?

— 3 YVYY —

/ /
235 cm

&
<

e Calcul du ferraillage a ’E.L.U:

v

On a étudié le balcon le plus sollicité : fissuration peu préjudiciable

On prend :C =2cm ;h = 15¢m ;d=0,9xh=13.5cm ; b = 1ml.

M 6.80x10°
bxd’x f,, 100x13.5*x14,2

a:1,25><(1—w/1—2,u):1,25><(1—«/1—(2><0,026)):0,033

B=1-(0,4xa)=1-(0,4x0,033) = 0,987

P =0,026<0,392=> 4" =0

o, = Je 400 _ 348Mpa
oy 1,15
M 6.80x10°

=1.47cm* | ml

 fpxdxog  0,987x13.5x348
e Vérification:
a) : Vérification al1’E.L.U:
Condition de non fragilité : selon le BAEL 91, Modif 99
A =0,23xbxdxT2 = 0,23x100x13.5x j(’):)

e

=1.63c¢m* / ml

Pourcentage minimal : BAEL91, Modif 99
A4, =0,1%bxh=0,001x100x15 = 1,5¢cm?
Contrainte de cisaillement : BAEL 91,Modif 99

3
T =2433KN = 7, = —u_ - 16.80x10
bxd 1000x135

=0,12Mpa.

e Comme la fissuration est préjudiciable:

;znﬂn[M;SMpaj =(O’? 225 ;SMpaj ~3,33MPa.
Vb

7=3,33Mpa >, = 0,12Mpa.

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires
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b) Vérification a ’E.L.S :
Tant que la section est rectangulaire soumise a la flexion simple et dont les armatures

sont de type feE 400, la vérification de ob est inutile, si la condition suivante est remplie :

oe[Z20) ) o880
2 100 M, 5.03

- Comme la condition est vérifiée alors pas de vérification de o,

- Comme la fissuration est peu préjudiciable, alors pas de vérification de % .
- Tant que les deux conditions sont remplies, alors pas de vérification a E.L.S.
Donc :

A=max (Acal ; Amin ; AL) =max (1.27 ; 1,63 ; 1,5) cm?.

A4=1.63 cm? ; Onprend: A4=5TI2 (soit 5,65 cm?)
— Armature de réparation :

A 5,65 .

A = T"" == = 1,41 cm®. ;Onprend: Ar=4TI10 (soit 3.14 cm?)
— Espacement des armatures :
1). armature longitudinal :
-SL <min (3.h; 33 cm) =33 cm.
-SL=100/4=25cm ; Soit : SL =25¢cm.
2). armature de répartition :

- Sr < min (4.h; 45 cm) = min (60; 45 cm) =45 cm.

-SL=100/4=25cm ; Soit : Sr=25 cm.
e Calcul de la fleche : BAEL 91(ART : B.6.5.1) :
1 1 1
ﬁ>—:>—5>—:>0,063820,0625 ................................................... cv

L 16 235 16

A _420 565 _420
< = <
bxd "~ fe  100x13.5" 400

h M, =0_ 14 0

> > 250,082 0,00...oo...cooooroeeoeeereeeeeeeee e cv
L~ 10M, 170 16

= 0,0042<0,0105....cccccenvieiinee. crv

e Alors les trois conditions sont vérifiées, donc le calcul de la fleche n’impose pas.
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¢ Ferraillage des balcons :

4T10 P.m. 5T-1/2P.m. ,
—
(&)
w
- S S S 2 2 — -
P 2,35 ,,

Figure IV.5. Ferraillage (Balcon
IV.3. Ascenseur g ge ( )

L’ascenseur est un dispositif ¢lectromécanique, qui est utilisé¢ afin de mouvoir verticalement
des personnes ou des objets a travers les différents niveaux a l’intérieur d’un batiment. Il se
trouve dans les constructions dépassants cinq (05) étages, ou 'usage des escaliers devient
fatiguant. [’ascenseur est installé dans la cage d’ascenseur, ou il y a une glissiére qui sert a
déplacer une cabine. Dans notre projet, I’ascenseur est spécialement aménagé en vue du transport

des personnes

=

Lre il
.

rég ulateur de vitesse

cible de levage

bouton d'appel

Interrupteur de fin de course

cabine d'ascenseur

parachute de cabine

contrepoids

ulde de la cabinea

rail-guide de contrepoids

amortiseeur

poulie de tension du rdgulateur

Figure IV.6.1: Schéma d’un ascenseur
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IV.3.1. Calcul du poids des composants de ’ascenseur

L’ascenseur mécanique est constituer de:

- Treuil de levage et sa poulie;

- Cabine ou bien une benne;

- Un contre poids.

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

Pi: Le poids mort de la cabine, étrier, accessoires, cables;

Q: La charge en cabine;

Py: Le poids de contrepoids tel que: P, = P, +%

D’apres la norme (NFP82-201), la charge nominale est de 675kg pour 9 personnes avec une
surface utile de la cabine de: 1.40 x 1.40 = 1.96m?.

a. Dimensions

Selon (NFP82-22).

- Largeur de la cabine: 1.40m

- Longueur de la cabine: 1.40m

- Hauteur: 2.20m

- La largeur de passage libre: 0.8m

- La hauteur de passage libre: 2.00m

- La hauteur de la course: 28.56m

- La surface latérale: S = (2 x 1.40) + 1.40) x 2.20 = 9.24m”

b. Epaisseur de la dalle

On prend hy = 15¢m, comme épaisseur de la dalle qui supporte 1’ascenseur.

Poids de la cabine: S = 9.24m> P;=11.5x9.24 x 1.40 = 148.80kg
Poids du plancher: S =2.60 x 2.60 = 6.76 m* P, =Py x S=110x 6.76 = 743.60kg

Poids du toit: P3; =Py x S=20x6.76 = 135.20kg
Poids de ’arcade: P4=60+ (80 x 1.4)=172kg

Poids de parachute: Ps =40kg

Poids des accessoires: Ps = 80kg

Poids des poulies de mouflage: P;=2x30=60kg

Poids de la porte de la cabine: Ps=80+(1.76 x 25) =117.5kg

Tableau IV.1: Poids des composants de I’ascenseur
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¢ Poids mort total:
n=8
P :ZP,. =(B+P+P+P+P.+P+P +F)=(148.80+743.60+135.20+172+40+80+60+117.5) =1497.10kg

i=1
¢ Contre poids:

P =P, +% :1497.10+6—;5 =1834.60kg

IV.3.2. Calcul de la charge total q,
1V.3.2.1. Calcul de la charge de rupture

Selon (NFP-82-202), la valeur minimale du coefficient de sécurité¢ Cs est de 10 et le rapport
D/d (D: diamétre de la poulie et d: diamétre du cable), est au minimum égale a 40, quel que soit
le nombre des tirons.

gz 45— D =500mm = d =12.22mm

Ona:C,.=C,xM

Avec:

C,: Coéfficient de sécurité du cable et Cs = 12;

C:: Quotient de la charge de la rupture nominale de la nappe du cable;

M: Charge statique nominale portée par la nappe.

et P=0+PF, +P,

P,: Poids du céble.

On néglige P, devant (Q + P,) donc: (Py << Q +Py) > M=Q + Py

Donc: C,=Csx P=Csx (Q+Pp) =12 x (675 + 1497.10) = 26065.20kg

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

¢gale a 0.85.
~26065.20

. =30664.94kg

La charge de rupture pour « n » céble est: C; = C; (1cabley X m X 1
Avec:

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

n: Nombre des cébles.

Pour un cdbleded = 12.22m et m =2 on a:

Cr (1cable) = 8152kg

C. _ 30664.94 188
8152x2

n=

C

r(lcable)xm
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On prend: n = 2 cables, car le nombre de cables doit étre paire et cela pour compenser les efforts
de tension des cables.
1V.3.2.2. Calcul des poids des cables

P,=mxnxL
Avec:

m: Masse linéaire du cable, m = 0.515kg/m,;

n: Nombre des cables, n = 2;

L: Longueur du cable, L = 28.56m
P,=mxnxL=0515x2x28.56=29.4168 ~29.42kg
P=Q+P,+Pg=675+1497.10 + 29.42 = 2201.52kg

1V.3.2.3. Vérification de Cr

Cr=Cr(lcabley xmxn=8152x2x2x0.85=27716.80kg

C =CxP—>C, = €, 2771680 12.59 12, condition vérifiée.

p  2201.52
1V.3.2.4. Calcul de la charge permanente total G

On a: Py = 1200kg

G =Py + P, + Pyeuit + Py = 1497.10 + 1834.60 + 1200 + 29.42 = 4561.12kg
Q=0675kg

q, =1.35xG +1.5x0 =1.35x4561.12 +1.5x675 = 6157.51+1012.50 = 7170.01kg

IV.3.2.5.Vérification de la dalle au poinconnement
La dalle de ’ascenseur risque de se pioncer sous 1’effet de la force concentrée appliquée par

I’un des appuis du moteur (supposé appuyer sur 4 cotés), donc chaque appui regoit le quart de la

charge.
q, =7170.01kg
0= _TIT0OL_ 1295 s0g

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

gy <(0.045)x(u, ) x(h, )X(MJ

Vb
Avec:
qo: La charge de calcul a I’E.L.U;

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

u.: Périmetre du contour au niveau du feuillet moyen.
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/i O I

| \”"‘

| =

1.5+ —10—F7. 5+

Figure I1V.6.2: Répartition des charges
La charge concentrée qq est appliquée sur un carré de (10 x 10) cm?.
u, =2x(U+V)
U=a+h,=10+15=25cm
V=b+h,=10+15=25cm
u, =2x(U+V)=2x(25+25)=2x50 =100cm

25x10

<(0.045)x(u,)x(h, )x(fczg) (0.045)x(100)x(15)x( s )=11250 kg > q, =1792 .50kg

7

q, =1792 .50kg < 11250 kg

Il n y a pas de risque de poingonnement.

1V3.2.6. Evaluation des moments dus aux charges concentrées

70| || | T lmT;
I’ j-//////+ =]
G | ) Ll L A7

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

Figure 1V.6.3: Schéma expliquant la concentration des charges sur la dalle

IV.3.3. Distances des Rectangles

—L,=1.35m

L,=1.35m

iz Z

Figure I1V.6.4: Dessin montrant la concentration des charges
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Rectangle (1) Rectangle (2) Rectangle (3) Rectangle (4)
U=135cm U =85cm U =135cm U =85cm
V=135cm V =135cm V =85cm V =85cm

IV.3.4. Calcul des moments suivant les deux directions
My =M + v.M,).P et My = (M, + v.M,).P

N: le coefficient de Poisson.

APE.L.U (v=0):
My=M;PetMy=M,PetP=P'x S
La charge surfacique appliquée sur le rectangle (25 x 25) cm? est:

4, __7170.01

= =114720.16kg / m*
uyv 0.25x0.25
Les résultats des moments isostatiques des rectangles (1), (2), (3) et (4) sont résumés dans le

tableau suivant: Ly =2.60m et Ly, = 2.60m.

u

s Surface = P=P'.S
Rectangle L, Ly M; M, [m?] kgl M [kg.m] | My [kg.m]

u=135cm
(1){v:1350m 0.52  0.52  0.090 | 0.090 1.8225 | 209077.49 @ 18816.97 18816.97

u =85cm
(2){v:1350m 0.33 | 0.52 @ 0.115 | 0.098 1.1475 | 131641.38 | 15138.76 | 12900.86

3 u=135cm
()v:850m 0.52 033  0.098 @ 0.115 1.1475 131641.38 12900.86 @ 15138.76

u=85cm
(4){ 85 0.33 | 0.33 | 0.129 | 0.129 0.7225 82885.32 10692.21 10692.21
v=385cm

Tableau IV.2: Les résultats des moments isostatiques des rectangles (E.L.U).

IV.3.4.1 Moments dus aux charges concentrées

M, =M -M_ ,-M_ +M_, =18816.97-15138.76 -12900.86 +10692 .21 =1469.56kg.m
M,=M,-M,-M, +M,, =18816.97-12900.86—-15138.76 +10692.21 =1469.56kg.m
1V.3.4.2. Moments dus aux charges réparties (poids propre)

1. Chargement

L,=2.60metL,=2.60m et hy=15cm
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Poids propre: G =exy, =0.15x2500 =375kg /m
Charge d’exploitation: Q =100kg /m
Charge ultime:

q, =1.35xG +1.5x0Q =1.35x375 +1.5x100 = 656.25kg / m
2. Sollicitations

gL 2200 1 04
L, 2.60
. . Mx2 = lux'qu lj
Donc la dalle travaille suivant les deux sens:
My2 = ﬂy 'MxZ
L. 260
a = = —= 1
L, 2.60
{,ux =0.0368
%
=1.00
v =0(ELU) H

Donc:

M, =pu.q,I> =(0.0368)x(656.25)x(2.60)> =163.25kg.m
M, =u,M,, =(1.00)x(163.25) =163.25kg.m

3. Moments appliqués a la dalle

M, =M +M,,=1469.56 +163.25 =1632.81kg.m
My, =M, +M , =1469.56+163.25 =1632.8 1kg.m

0,5M
7
0,75 M,y [ =
[
0,5Mon
0,5Mex r\"\.__..//l 0,5Mex
0,75M,,

Figure IV.6.5: Moments de la dalle.
1V.3.4.3. Moments retenus sont

En travée:

M, =0.75xM, =0.75x1632.81=1224.61kg.m
M, =0.75xM,, =0.75x1632.81 =1224.6 1kg.m

Sur appuis:

M, =0.50xM,, =0.50x1632.81=816.41kg.m
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M, =0.50xM,, =0.50x1632.81=2816.41kg.m

IV.3.4.4. Calcul du ferraillage de la dalle

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

On a: b=100cm; h = 15cm; d = 13.5cm; f. = 400MPa; o5 = 348MPa; 14 = 0.392
feos = 25MPa; fi,o = 14.2MPa; fips = 2.1MPa; Fissuration peu préjudiciable.

a. En travée:

Sens L,:

Le moment ultime: M, =1224.61kg.m =12246.10N.m
Le moment réduit p:

M, 12246.10
M bxd’xo,  100x(13.5)’x14.20

=0.0473 <1, =0392 > A'.=0

Ona: u=0.0473= a =1.25(1—+/1-21) =1.25(1 - J1-2x0.0473) = 0.0606
S =1-04xa =1-0.4x0.0606 = 0.976

La section d’acier:

4 = M, 12246.10

" Prdxo,  0.976x(13.5)x348
Sens L,:
Le moment ultime: M, =1224.611kg.m =12246.10N.m

Le moment réduit p:

=2.67cm* / ml

M
p=—>7"—= 12246'210 =0.0473<1,=0392>4' =0
bxd xo,, 100x(13.5)"x14.20

Ona: £=0.0473=a=1.25(1-1-2u)=1.25(1-+/1-2x0.0473) = 0.0606
L =1-0.4xa =1-0.4x0.0606 =0.976
La section d’acier:

M, 12246.10

4, = = =2.67cm” I ml
Prdxo,  0.976x(13.5)x348

b. Sur appuis:
Sens L,:

Le moment ultime: M, =816.41kg.m =8164.10N.m

Le moment réduit p:

M, S8 10 _0.0315 <4, =0.392 > 4, =0

M bxd’xo,  100x(13.5)2x14.20
Ona: u=0.0315= a =1.25(1—1=22) =1.25(1=~1=2x0.0315) = 0.040
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P =1-04xa=1-0.4x0.040 =0.984
La section d’acier:

A, = My 8164.10 =1.77cm’* | ml
- Pxdxo,  0.984x(13.5)x348

Sens L,:

Le moment ultime: M, =816.41kg.m =8164.10N.m

Le moment réduit p.:

M,  8164.10
M oxd?xo,  100x(13.5)°x14.20

=0.0315< 14, =0.392 - A", =0

Ona: £u=0.0315=a=125(1-41-2u)=1.25(1-4/1-2x0.0315) = 0.040
L =1-04xa=1-0.4x0.040 = 0.984
La section d’acier:

M 8164.10

ay

4, = = =1.77cm’ I ml
Pxdxo,  0.984x(13.5)x348

IV.3.4.5. Section minimale des armatures
Puisque hp = 15cm (12c¢m < hy < 30cm) et o = 1, on peut appliquer la formule suivante:
Sens L,:

A, =8h =8x0.15=12cm’ / ml

ymin

4, = 2.67cm* / ml - A i = 1.2em” / ml = onprend : A4, = 2.67cm® /ml
4, = 1.77em* /ml = A

ymin

=1.2cm* / ml = onprend : 4, = 1.77cm* I ml

Sens L,:

Axmin = Aymin (3_76() = 12)({%] = 1.200}7’12 /ml

=1.20cm* / ml = onprend : A,, =2.67cm> | ml

A, =17Tcm* /ml = A_, =1.20cm* /ml = onprend : A,, =1.77cm’ / ml

xmin

{A,x =2.67cm* /I ml >~ A

IV.3.4.6. Choix des aciers

¢SE:@:15mm:>¢315mm
10 10
En travée:
Sens L,:
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A, =2.6Tcm>/ml

5710 /ml =3.93em? / ml

S, <min( 34,,33cm ) =
: S, =20cm

S, £33cm

Sens L,:
4, = 2.67cm’ /[ ml

5710/ ml =3.93cm? / ml

S, <min(4h,,45cm) =
’ S, =20cm

S, <45cm

Sur appuis (chapeaux):
A, =4, =1T7Tcm* |/ ml

5710/ ml =3.93cm?* / ml

S, <33cm=
S, =20cm

IV.3.4.7. Armatures transversal
Il y a nécessité de disposer des armatures transversales:

1. La dalle est bétonnée sans reprise de bétonnage dans son épaisseur.

2.7, <1,

avec: 7, =% et 7, = 103'h° xmin(0.13xf,,.;5MPa)

V

utot

7

utot

=V +V,;sens L,

=V, +V,;sens L,

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

q, =135xG +1.5x0Q =1.35x375 +1.5x100 = 656.25kg / m

Vx = QM£ 1
2 .
a=1>04= 2
LX
Vy = C]u?
2.60 1 1
V. =656.25x X— = 656.25x1.30xm =568.75N =0.56875kN
1+— :

2
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V,= 656.25x@ =568.75N =0.56875kN

On calcul V, et V,;:
q, =7170.01kg =7170.01x10 = 71700.10 N

p_ 4, __T1700.10
YT 2u+v 2x0.25+0.25

g, 7170010
“ 3y 3x0.25

=95600N =95.60kN

=95600N =95.60kN

V, =V, parce que u=v
Donc:
Sens L,:

V.. =V.+V,=0.56875+95.60 = 96.17kN

Sens L,:

Vir =V, +V, =0.56875+95.60 = 96.17kN

utot

et

4

utot

= max( Vumtx 5 Vumty

)=96.17kN

Donc on a:

3
Vi _9617X10°_

T =
‘" bxd 1000x135

15¢m < hy =15¢cm <30cm ;

On vérifié que:

o = 10h in(0.13xf . 5MPa) = 10201

.min(0.13x25;5MPa) = 0.5x(3.25;5MPa) =

u

0.5x3.25 =1.625MPa =1.63MPa
z,=0.71MPa <z, =1.63MPa. La condition est vérifiée.

On en déduit que les armatures transversales ne sont pas nécessaires.
IV.3.5. Vérification a ’E.L.S
IV.3.5.1. Calcul des sollicitations sous I’effet des charges concentrées
M, =(M,+v.M,)xP',,
{M o =M, +v.M)xP',
avec:v =0.2(E.L.S)
P =q.,xS'= L xS’
uxv
G =4561.12kg
Q=0675kg
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4

Lo _ 130903 _ 5044 48kg/m?

(u)x(v) 0.25x0.25

qS(?I” =

P', =g, xS'=20944 48xS'

Etude des éléments non- structuraux

:lx(G+Q):ix(4561.12+675)= 1309.03kg

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

tableau suivant: L, =2.60m et L, = 2.60m
{MOX =(M,+v.M,)xP',,

M, =M,+v.M)xP',
avec:v =0.2(E.L.S)

u v
Rectangle L_x L_y M, M,
u=135cm
)] 0.52 | 0.52  0.090 0.090
v=135cm
u=85cm
(2) 0.33 | 0.52 | 0.115 | 0.098
v=135cm
u=135cm
3) 0.52 | 0.33  0.098 0.115
v=85cm
u=85cm
(4) 0.33 | 0.33 | 0.129 | 0.129
v=85cm

Tableau IV.3: Résultats des moments isostatiques des rectangles (E.L.S)

Surfac
e [m?]

1.8225

1.1475

1.1475

0.7225

IV.3.5.2. Moments dus aux charges concentrées

M

Oxc

M

Oyc

P'ser [kg]

38171.32

24033.79

24033.79

15132.38

IV.3.5.3. Moments dus aux charges réparties (poids propre)

¢ Chargement

L,=2.60metL,=2.60m et hy=15cm
Poids propre: G =0.15 x 2500 = 375kg/m
Charge d’exploitation: Q = 100kg/m

Charge ultime: ¢, =G+ Q =375+100=475kg /m

IV.3.5.4.Moments dus aux charges réparties (E.L.S)

Donc la dalle travaille suivant les deux sens:{

103

MOxr = lux 'qser li
MOyr = ﬂy'M0xr

MOx
[kg.m]

4122.50

3234.95

2908.09

2342.49

Moy
[kg.m]

4122.50

2908.09

3234.95

2342.49

=M, —M,,- M, ,+M,., =4122.50—3234.95—2908.09 + 2342.49 = 321.95kg.m

=M, —M,,, — M, +M,, =4122.50—2908.00 —3234.95 +2342.49 = 321.95kg.m
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L 2.60
a = X = = 1
L, 2.60
11, = 0.0441
- 1.00
v =02(E.LS) =

Donc:

M, =pu.q, I =(0.0441)x(475)x(2.60)* =141.61kg.m

M,, =p,M,, =(1.00).(141.61) =141.61kg.m

IV.3.5.5. Moments appliqués au centre d’impact du rectangle

M, =M =321.95+141.61=463.56kg.m

Oxr

+M

Oxc Oxr

M, =M, +M,, =321.95+141.61=463.56kg.m

0ye 0yr
a. Moments retenus sont

En travée:

M, =0.75xM, =0.75x463.56 =347.67kg.m
M, =0.75xM,, = 0.75x463.56 = 347.67kg.m
Sur appuis:

M, =0.50xM,, =0.50x463.56 = 231.78kg.m
M,, =0.50xM,, =0.50x463.56 = 231.78kg.m

b. Vérification des contraintes dans le béton
Suivant L,:
a. En travée

M, =347.67kg.m =3476.70N.m
M 3476.70

ix

M bxd’xo,  100x(13.5)*x14.20

=0.0134 < 2, =0.392 > 4' =0

Ona: =0.0134= a=1251-1-2u)=1.251-1-2x0.0134) = 0.0168
S =1-04xa =1-0.4x0.0168 = 0.993

La section d’acier:

M 3476.70

x

A = =
“ Prdxo, 0.993x(13.5)x348
a.l. Position de I’axe neutre

=0.74cm* | ml

A, =3.93cm*/ml; A',=0; n=15; b=100cm; d =13.5cm

g.yzm.A's.(y—d)—M.(d— y)=0:>1—(2)0.y2 —15:3.9313.5— ) =0=50," + 5895y —795825=0—> y =3.44cm

a.2. Moment d’inertie
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I =§.y3 +n.4.(d-y) =%) .(3.44)’ +15x3.93(13.5-3.44)> =73228Tcni’

a.3. Détermination des contraintes dans le béton comprimé G,

M, 347670
o, =Ky=—"x y=
I 7 732287

x(3.44)=1.63MPa

0,. =0.6xf.,, =0.6x25=15MPa

o, =1.63MPa < o,, =15MPa ; Condition vérifiée

Donc les armatures calculées dans I’E.L.U conviennent.
b. Sur appuis :
M, =231.78kg.m =2317.80N.m

M, 231780 _ 0089 < 1, =0.392 = 4' =0

A oxd’xo,  100x(13.5)°x14.20

Ona: 1=0.0089=> o =1.25(1—-1-2u) =1.25(1—-+/1-2x0.0089) = 0.0112
B =1-04xa =1-0.4x0.0112 = 0.9955

La section d’acier:

M o 2317.80 =0.49¢m* / ml

A = =
“ Prdxo, 0.9955x(13.5)x348

b.1. Position de I’axe neutre
A, =393cm>/ml; A',=0; n=15; b=100cm; d =13.5cm

g.yz+77.A"Y.()/—d)—77.AY.(d— y):O:%).yz ~153.9%135- ) =0=50," + 5895y —795825=0—> y =3.44cm

b.2. Moment d’inertie
_ b 3 _ 2 _ 100 3 _ 2 _ 4
I—g.y +1.4,.(d-y) —T.(3.44) +15x3.93(13.5-3.44)" =732287cm

a.3. Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy

M, 231780
= X

1 YT 732287
o,. =0.6xf ,, =0.6x25=15MPa

o, =1.09MPa <o, =15MPa

o, =Ky= (3.44)=1.09MPa
Donc les armatures calculées dans I’E.L.U conviennent.

Suivant L,:
a. En travée:

M, =347.67kg.m =3476.70N.m
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M
p=—>7"—= 3476';70 =0.0134<4,=0392—> 4" =0
bxd“xo,, 100x(13.5)"x14.20
Ona: £=0.0134= a=1.25(1-1-24)=1251-+/1-2x0.0134) =0.0168

p=1-04xa=1-0.4x0.0168 = 0.993

La section d’acier:

M, 3476.70

A, = = =0.74cm’ / ml
Pxdxo,  0.993x(13.5)x348

a.l. Position de I’axe neutre

A,=3.93cm’ /ml; A',=0; n=15; b=100cm; d =13.5cm

b, 100 , )

E.y +nA4.(y—d)-nA4,.(d-y)=0 :>7.y —15x3.93(13.5-y)=0=50.y" +58.95y —795.825=0—> y =3.44cm

a.2. Moment d’inertie

1
I= %.f +1n.4,.(d-y) = %.(3.44)3 +15x3.93(13.5—3.44)* =7322.87cm’*
a.3. Détermination des contraintes dans le béton comprimé Gy,

M, — 3476.70
I 7 7322.87

o,=K.y= x(3.44) =1.63MPa

0,, =0.6xf ,, =0.6x25=15MPa

o, =1.63MPa < o,, =15MPa ; Condition vérifiée

Donc les armatures calculées dans I’E.L.U conviennent.
b. Sur appuis :
M, = 231.78kg.m =2317.80N.m

M, 231780
M oxd?xo,  100x(13.5)°x14.20
Ona: u=0.0089=> g =1.25(1=/1=241) = 1.25(1 =1 2x0.0089) = 0.0112
B=1-04xa=1-04x0.0112 = 0.9955
La section d’acier:

=0.0089 < 11, =0.392 > A' =0

M, 2317.80

A, = = =0.49cm® / ml
" Prdxo, 0.9955x(13.5)x348

a.l. Position de 1’axe neutre:

A,=3.93cm* /ml; A',=0; n=15; b=100cm; d =13.5cm

1
%.yz +n.4' (y—-d)-1n.4,.(d-y)=0= %.yz —15x3.93(13.5— ) =0 =50.y* +58.95y —795.825 =0 — y = 3.44cm
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a.2. Moment d’inertie :
_é 3 N2 _@ 3 _ 2 _ 4
I—3.y +n.A.(d-y)’ = 3 .(3.44)’ +15x3.93(13.5—3.44)> =7322.87cm

a.3. Détermination des contraintes dans le béton comprimé Gy,

M,  2317.80

o, =K.y= .
e T RET 7322.87

x(3.44) =1.09MPa

0,. =0.6xf.,, =0.6x25=15MPa
o, =1.09MPa <o, =15MPa

Donc les armatures calculées dans I’E.L.U conviennent.

. Disposition du ferraillage :

. Arrét des barres :

La longueur de scellement L est la longueur nécessaire pour assurer un ancrage correct.
On a:

f. = 400MPa et f.o3 = 25MPa

L;=40¢=40x 1=40cm

11.2. Cas des charges uniformes

Arrét des armatures en travée et des chapeaux par moiti€, les aciers traversant le contour sont
ancrés au-dela de celui-ci.

. Arrét des barres sur appuis

M, =M, =228.89kg.m=2288.90N.m

M, =M,, =457.78kg.m = 4577.80N.m

L, = max LS;l 0.3+ M, L, |=max 4Ocm;l(0.3+MJ260 = max(40cm;52cm) = 52cm
4 o 4 4577.80

L, = max[LS;%j = max(400m;%) = max(40cm;26cm) = 40cm

.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, 260

X

—~ =——=26cm
10 10

. Armatures finales
Suivant L,:

A, =3.93¢m/ml Soit 5T10/ml, avec: S; =20cm
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A, =3.93c¢m/ml Soit 5ST10/ml, avec: S; =20cm

Suivant L,:

A, = 3.93cm/ml Soit 5T10/ml, avec: S¢=20cm

A, =3.93cm/ml Soit 5T10/ml, avec: S; =20cm

L, = 2.60m

L
—

5T10/ml i —
; .

L, = 2.60m

5T10/ml = =

Figure I'V.5.6: Ferraillage supérieur de la dalle de I’ascenseur.
. Voile de la cage d’ascenseur :
D’apres le R.P.A 99/Version 2003, I’épaisseur du voile doit étre: e>15cm

On adopte une épaisseur e =15cm
Dans notre cas le voile de la cage d’ascenseur n’est pas un élément porteur, il sera ferraillé par:

A, =0.1%xbxh = 0.1%x100x15 =1.5cm* / ml

Le voile est ferraillé en deux nappes avec 5ST10/ml soit: 4, =3.93cm/ml ; avec S, =20cm

adop

IV.4.Les escaliers :
4.1. Définition :

Les escaliers sont une partie du gros ceuvre qui fait communiquer entre eux les différents
niveaux d’un immeuble. A la différence d’un incliné (rampe de garage, par exemple), I’escalier

est composé de plans horizontaux et verticaux successifs : marches, contremarche et paliers.

Ils constituent une issue de secours importante en cas d’incendie, 1’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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Trémie

Hauteur de marche |—I

Giron Epaisseur
dela
Mez de marche dalle

4o
) Echappée
Hauteur 9("6‘{,/. Pas de foulée
de %, Hauteur
I'escalier "’0,7 Sous
= plafond

Reculement

Longueur totale

IV.4.1 : Coupe descriptive d’un escalier.
4.2. Dimensionnement des marches et contre marches :
D’apres (1),on a:
H L
h=—etg=——
T n—1

Donc d’apres Blondel on a :

L H
m=( —|-2)>{—
n—1 T

Etpuis: mn®— (m+ L+ 2H)n+2H= 0. v e a(2)

Avec:m =64 cm H= 153 cmet L = 240 cm
Donc I’équation (2) devient : 64n” —610n + 408 =0
La solution de I’équation est : n = 9(nombre de contre marche)

Donc : n — 1 = 8(nombre de marche)

153 L
h= —=17cmetg = —— = 30 cm
9 n—1
On vérifie avec la formule de Blondel :

59cm = (2X17)4+30< 66 cm= 59cm = 64 cm = 66 cm ;Condition vérifiée
L’inégalité vérifiée, on a : 8 marches avec g =30 cmet h = 17 cm.

L’angle d’inclinaison est :

17
tana = £= 057 = a=2954° = cosa = 0,87
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a) Epaisseur de la volée (e,) :

l l L L 240 240
—Ete, - ——— =g % - Te, = —— =+ 919<¢,
30 20 30cosa 20cosea 30 x 0,87 20 x 0,87

= 13,79

g, = 12 cm

b) Epaisseur du palier (e,):

=3 12
g, = = =13,79cm
P cosa 0,87
€y = 14 cm

4.3. Evaluation des charges et surcharges a E.L.U et E.L.S :
a) Volée :

Revétement en carrelage horizontal (2 cm):.......oooviiiiiiiiiiiinn..n. 2 X 0,20 =0,40 kN/m?
Mortier de ciment horizontal (2 cm) @ .....coooiiiiiiiiiiii i 2 X 0,20 = 0,40 kN/m?
Litde sable (2 CM) fouviiiii i s e 2 X 0,18=0,36 kN/m?
Revétement en carrelage vertical (ep X 0,20 X E) ..................................... =0,23 kN/m?
g
Mortier de ciment vertical (ep X 0,20 X E] (Z2em) oo =0,23 kN/m?
i)

Poids propre de la paillasse (e, X :;231) s e = 3,45kN/m?
Poids propre des marches (0,22 x 2] e = 1,87 kN/m*
L 0 S0 o1 = 0,10 kN/m?

Enduitenplatre (2cm) @ ..o =(2X0,10)/0,87 = 0,23 kN/m?

G =727 kN/m?
Q = 2,50 kN/m?

g, = 13,56 kN/m*

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur :{ >
Geer = 9,77 kN/m

b) Palier :

Revétement en carrelage (2. Cm) @ ...ooviiiiiiiiiiiiiiiiiii e 2 X 0,20 = 0,40 kN/m?
Mortier de ciment horizontal (2 cm) @ ........cooviiiiiiiiiiii i, 2 X 0,20 = 0,40 kN/m?
Litde sable (2 CM) & oo, 2 X 0,18 =0,36 kN/m?
Enduiten platre (2 cm) @ ....ooiiiiiiii 2 X 0,10=0,20 kN/m?
Poids propre du palier (ep 3 0,25) & ..o i =3,5 kN/m?

G = 4,86 kN/m?
Q =2,50 kN/m>
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IV.A.4.4. Les charges appliquées :

G (KN/m?) Q (KN/m?)

Paillasse 7,27 2,5

Palier 4,86 2,5
- IV.4.5. Combinaisons traction :
Palier (KN/ml) Paillasse (KN/ml)
E.L.U 10,31 13,56
- EL.U: % =135G+1,5Q
Dpaitasse ~ dpatir _ 13,56 710,31 _ 0,31=31%>10% On garde le schéma statique réel.
qpalier 10’ 3 1
Pour I’étage Courant :
Type 01 :
13.56 kn/m

10.3‘19 10.3 ly

) 4 vV V. VvV Y V_V XN V. V. VvV V Vv V Y VvV VvV Y Vv Y A

0,90 m 1,80 m 0,90 m

= (alcul des sollicitations se fait en utilisant ( RDM6 )

— Moments fléchissant :

cer Ricultats Optimicer Outile

EFEIE] EILA0N B i O S8 S Sl ] B

MOMENT FLECHISSANT

IV.4.2 Moments fléchissant (ELU)
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v' Efforts Tranchants.

=k Flesion dure poutre droits - [ sans nom | —~ o *®

Fichier Unités Afficher hodsizer Résultats  Optimiser Ounils

NEE

HE SO0 BEnESESSEES o E

IV.4.3 EFFORT TRANCHANT (ELU)
Moment isostatique : M, =20,65KN.m.

Moments sur appuis : M, =0,4xM, =8,26KN.m
Moments en travée : M, =0,85xM, =17,55KN.m

L’effort tranchant : 7, =21,48KN.
- ELS : %= G+Q
Palier (KN/ml) Paillasse (KN/ml)

E.L.S 7,36 9,77

qpaillasse - qpalier — 9) 77 - 7, 36
qpalier 75 36

=0,32=32%>10% On garde le schéma statique réel.

9.77 kn/m

7.36‘9 7.36 w

Y VvV VvV VvV VY ¥V VvV V V V ¥V V VYV YV VY VYV VYV VYV Y VY X

0,9m 1,80 m 0,90 m

= (alcul des sollicitations se fait en utilisant ( RDM6 )
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— Moments fléchissant :

[ (=] (=T

s

1V.4.4 Moments fléchissant (ELS)
v Efforts Tranchants :

IV.4.5 Efforts Tranchants (ELS)
Moment isostatique : M, =14,85KN.m.

Moments sur appuis : M, =0,4x M, =5,94KN.m
Moments en travée : M, =0,85x M =12,62KN.m

L’effort tranchant : 7, =15,41KN.
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Tableau récapitulatif :

M, (kn.m) M.,=0,4Mo M; = 0,85 M, Ty (Kn)
U.L.U 20,65 8,26 17,55 21,48
U.L.S 14,85 5,94 12,62 15,41

IV.4. 6. Calcul du ferraillage :

12 cm

A

ho

b =100 cm

<
<

v

IV.4.6.1. Armatures longitudinales : (la paillasse).
fe =400 MPa ,o, =348 MPa , f,,=14,2, MPa , pt=0,392 , p<pul A=0

avec:u=#=0,106;I'enrobage:c=2cm se=12cem 3d =10,8cm ;6 =100cm
bxd”x f,
a=1,25x(1=\[1-241) = 0,140 ;  f=(1-0,4xax)=0,944
Mu 17,55%10°

A =4,95cm* / ml

" Bxdxo,  0,944x10,8x348

5
- A
[
= b =100 cm -
IV.4.6.2.Armatures longitudinales : ( le palier ).
avec: =#= 0,037;1'enrobage:c=2cm ; e=14cm ; d=12.6cm ; b=100cm
bxd”x f,,
o =1,25><(1—ﬂ/1—2y) =0,047; 8 =(1-0,4xr) = 0,981
3
A= Mu = 8,26x10 =1,92cm® / ml
Pxdxog 0,981x12,6x348
Mu n o B A cal (cmZ)
Travée 17,55 0,106 0,140 0,944 4,95
Appuis 12,62 0,037 0,047 0,981 1,92

2.EL.S:
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) — y-1
Il faut vérifier: a<a= %4‘% ; avec:y = A{:y
M (KN. —
M (KN .m) ser (KN.m) 4 Jors(Mpa) a a condition
En travée 17,55 12,62 1,39 25 0,140 = 0,445 C.V
En Appuis 8,26 5,94 1,39 25 0,047 @ 0,445 CV

¢ Condition de non fragilité :BAEL 91
A/Palier :
A, = 0,23xbxdx@= 0,23x100x12,6x j’; =1,521cm” / ml

e

B/Palliasse :

Ani = 0.23xbxd 2 20,23x100x10,8x j(’)i)

e

=1,304cm* / ml

¢ Pourcentage minimal :BAEL91
A, =0,1%bxh=0,001x100x14 = 1,4cm’

Travée :

Appuis LA, =0,1%bxh=0,001x100x12 = 1,2em’

Elément | 4,(cm?) A (em®) A, (em?) A, (cm?) A, (cm®)
Travée 4,95 1,304 1,2 4,95 5T12=5.65
Appuis 1,92 1,521 1,4 1,92 4T12=4.52

IV.4.6.3. Les armatures de répartitions :
_ Ay
=Ty
Elément A, ,(cm?) A4, (cm?) 4,,(cm*)
Travée 5.65 1.41 4T10=3.14
appuis 4.52 1.13 4T 10=3,14

IV.7. Espacement entre les armatures : BAEL91

a) Armatures longitudinale :

St <min (3h; 33 cm) =min (3%14 ; 33 cm) =min (42 ; 33) = 33 cm
- Appuis : 100/4=25 cm .

- Travée : 100/5=20 cm.

b) Armatures de répartition :

St < min (4h; 45 cm) = min (4% 14;33 cm) = min (56 ; 45) = 33 cm
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- Appuis : 100/4=25 cm .

- Travée : 100/4=25 cm .
IV.4.8. Vérification de I’effort tranchant :

La contrainte tangente tu : selon le BAEL91,Modif 99. (Art A.5.1, 1)

3

T =21 48KN = 7 = 21:48x10

! “ bxd 1000x126

Les armatures d’ame sont droites et les fissurations peu nuisibles, donc :

- . 102 0,2x25

7 =min M;SMpa = X ;5Mpa |=3,33Mpa.
Vs L5

7=3,33Mpa >, =0,170Mpa.

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires
IV.4.9. vérification de la fleche : BAEL 91,Modif 99.(ART : B.6.5.1) :

ﬁzi:ﬂzizo,mzo,o&s — »CV
L 16 90 16

A _420 452 4,20
bxd ~ fe  100x12,6 400

=0,170Mpa.

2

=0,0036<0,0105 — C.V

e On a les conditions sont non vérifiées, on passe au calcul de la fleche selon les régles de
(BAEL 91)
e Vérifications des contraintes a ’E.L.S. :

Msermax =12,62 kN.m

Mtser= 0,85 X Msermax = 10,73 kN.m

Maser = 0,4 X Msermax = 5,05 kN.m

v En travée : As = At =5,65 cm*>/m

a) Détermination de la position de 1’axe neutre :

%yz —15x Ag(d—y)=50)" +84.75y—91530=0= y =3.51cm

L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée
b) Détermination du moment d’inertie :
1
I :§y3 snx Ay (d-y) :%xs.sf +(155,65)x(10,8—3.51)" = 5945 41cm’

¢) Détermination de contrainte dans le béton comprimé abc :
Mt,, - _12,62x10°

ser

O' =
e =T Y T S0a5 41

o, =0,61.,, =15Mpa

x3.51=7,45Mpa

o,. =7,45< o0, =15Mpa = Condition vérifi¢e
v En appuis : As = At = 4,52 cm? /m.
d) Détermination de la position de I’axe neutre :
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%yz—nxAS(d—y)=50y2+67,8y—854,28=0:>y:3,51cm

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

100

1=§y3 +nx A (d—y) =T><3,513 +(15><4,52)><(12,6—3,51)2 = I =7043,64cm*

f) Détermination de contrainte dans le béton comprimé abc :
Mt,, _594x10°

ser

G’:
e = Y T 043,64

o, =0,61.,, =15Mpa

x3,51=2,96 Mpa

0,. =2,96Mpa < o, =15Mpa = Condition vérifiée

1V.4.9.1 Disposition du Ferraillage:  ATI2pm | 4T10 p.m
2 ' H’t
4
4T12pm Poutre brisé
| 4T 10p.m
v 7 2’1.
_v_l I Représentation du ferraillage de I’escalier .
Poutre structure e |
Figure IV .4.6:
Pour I’étage RDC :
Type 02 :
IV.B.4.4.Les charges appliquées :
G (KN/m?) Q (KN/m?)
Paillasse 7,27 2,5
Palier 4,86 2,5
Palier (KN/ml) Paillasse (KN/ml)
E.L.U 10,31 13,56

- IV.4.5 Combinaisons traction :
- ELU: % =135G+1,5Q
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9puitasse ~ Dpater 13,56 710,31 _ 0,31=31% >10% On garde le schéma statique réel.

10,31
10.31%

Y V V V VvV Vv vV V v V V. VvV VY A 4 A

qpalier

13.56 kn/m

2,70 m 0.90 m

= Calcul des sollicitations se fait en utilisant ( RDM6 )

— Moments fléchissant :

Figure IV.6 EFFORT TRANCHANT
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Moment isostatique : M, =21,31KN.m.

Moments sur appuis : M, =0,4x M, =8,52KN.m
Moments en travée : M, =0,85x M, =18,11KN.m
L’effort tranchant : 7, =24,04KN.

- ELS : %= G+Q

Palier (KN/ml) Paillasse (KN/ml)
E.L.S 7,36 9,77
9 paitasse = Gpatier _ 9,77 = 7,36 _ 0,32=32%>10% On garde le schéma statique réel.
qpalier 7 4 3 6
9.77 kn/m

7.36 y

Y V VvV VvV Y vV V A 4 vV vV VY A 4 A 4 A 4

2, 7m 0,90 m

= Calcul des sollicitations se fait en utilisant ( RDM6 )

v Moments fléchissant :

vid'une poutre droite |5

= | LS
ités  Afficher  Modsf ats  Optimi

MOMENT FLECHISSANT [ kN.m 1

mAa v 8 68 * _

Figure IV.7 Moment Fléchissant
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v' Efforts Tranchants :

Figure IV.8 EFFORT TRANCHANT
Moment isostatique : M, =15,34KN.m.

Moments sur appuis : M, =0,4x M, = 6,14KN.m
Moments en travée : M, =0,85x M =13,04KN.m
L’effort tranchant : 7, =17,31KN.

Tableau récapitulatif :

M, (kn.m) M;=0,4Mo M=0,85 M, T, (Kn)
U.L.U 21,31 8,52 18,11 24,04
U.L.S 15,34 6,14 13,04 17,31

IV.4.6 . Calcul du ferraillage :

12 cm

A

ho

b=100 cm

d
<«

v

IV.4.6.1.Armatures longitudinales : (la paillasse).
fe =400 MPa ,o, =348 MPa , f,, =142, MPa , u=0392 , p<ul A=0

avec:u=#=0,109;I'enrobage:c=2cm se=12cm 3d =10,8cm ;6 =100cm
bxd”x f,,
a:1,25><(1—1/1—2,u):0,145; B=(1-0,4xa)=0,942
3
4 Mu 18,11x10 _5.12en” /mi

"~ Bxdxo, 0,942x10,8x348
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IV.4.6.2.Armatures longitudinales : (le palier).

£
o oEE—
< A
Il I
<, b =100 cm .,
M '
avec: u=——"——=0,038;/"enrobage:c=2cm ; e=14cm ; d=12.6cm ;b=100cm
bxd”x f,,
o =1,25x(1-\1-244)=0,048; f = (1-0,4x) = 0,981
M 2x10°
A= 4 8,52x10 =1,98¢cm> / ml
Pxdxo, 0,981x12,6x348
Mu n a B A cal (cmz)
Travée 18,11 0,109 0,145 0,942 5.12
Appuis 8,52 0,038 0,048 0,981 1,98
2.E.LS:
- o et M
Il faut vérifier: a<a=—+-"= ; cy =
oy 2100 WEET =0
M, (KN.m) M, (KN.m) v fong(Mpa) a a condition
En travée 18.11 13.04 1,39 25 0,145 0.445 (OAY
En Appuis 8.52 6.14 1,39 25 0,048 | 0.445 C.v

¢ Condition de non fragilité :BAEL 91

A/Palier :

Ani = 0.23xbxd <12 20,23x100x12,6x féé

e

=1,521ecm* / ml

B/Palliasse :

A :0’23Xbxd><&=0,23><100><10,8>< j(’)i)

e

=1,304cm* / ml

¢ Pourcentage minimal :BAEL91
A4, =0,1%bxh=0,001x100x14 =1,4cm’

Appuis :

Travée : 4 =0,1%bx/7=0,001x100x12=1,2cm’

Elément A, (cm®) A, (cm?) A, (cm?) A (cm®) A, (cm®)
Travée 5.12 1,304 1,2 5.12 5T 12=15.65
Appuis 1,98 1,521 1,4 1,98 4T12=4.52
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I1V.4.6.3. Les armatures de répartitions :

4, =
Ty
Elément A, ,(cm?) A, (cm?) Ay, (cm®)
Travée 5.65 1.41 4 T10=3.14
appuis 4.52 1.13 4T 10=3,14

IV.4.7. Espacement entre les armatures : BAEL91

¢) Armatures longitudinale :

St <min (3h; 33 cm) =min (3%14 ; 33 cm) =min (42 ; 33) = 33 cm
- Appuis : 100/4=25 cm .

- Travée : 100/5=20 cm.

d) Armatures de répartition :

St <min (4h; 45 cm) = min (4% 14;33 cm) = min (56 ; 45) = 33 cm
- Appuis : 100/4=25 cm .

- Travée : 100/4=25 cm .

IV.4.8. Vérification de I’effort tranchant :
La contrainte tangente tu : selon le BAEL91,Modif 99. (Art A.5.1, 1)

3
T =2148KN =1, = T, 24.04x10

~bxd 1000x126

=0,191Mpa.

Les armatures d’ame sont droites et les fissurations peu nuisibles, donc :

7 =min (%;SMpaJ = (0’ ? 225 ;SMpaJ =3,33Mpa.

Vb

7=3,33Mpa >, = 0,191Mpa.

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires
IV.4.9. vérification de la fleche : BAEL 91,Modif 99.(ART : B.6.5.1) :

. ﬁ2i352i30,1620,0625 —»CV
L 16 90 16

A _4,20 4,52 _4,20

< = < =0,0036<0,0105 —» C.V
bxd ~ fe  100x12,6 400

e On a les conditions sont non vérifiées, on passe au calcul de la fleche selon les régles de

(BAEL 91).

122



Chapitre I'V: Etude des ¢léments non- structuraux

e Vérifications des contraintes a I’E.L.S. :
Msermax = 15.34 kN.m

Mtser= 0,85 X Msermax = 13.04 kN.m
Maser = 0,4 X Mseymax = 6.14 kN.m

v' En travée : As = At =5,65 cm*/m

g) Détermination de la position de I’axe neutre :
%yz —15x 4, (d—y) =50y" +84.75y-915.30=0=> y=3.51cm

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

I :§y3 snx Ay (d-y) :%xs.sf +(155,65)x(10,8—3.51)" = 5045 41cm’

i) Détermination de contrainte dans le béton comprimé abc :

ser

3
Mty o, 130807 51 7 70Mpa

O":
e = Y T 504541

0, =0,6f.,, =15Mpa
o, =1,70 < o, =15Mpa = Condition vérifiée
v En appuis : As = At = 4,52 cm? /m.

j) Détermination de la position de 1’axe neutre :
gyz —nx A4 (d—y) =50)" +67,8y—-854,28=0= y =3,5Icm

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

1=§y3 +pxAs(d-y) =%><3,513 +(15%4,52)x(12,6-3,51)" = I =7043,64cm"

I) Détermination de contrainte dans le béton comprimé abc :

Mt _6.14x10°

ser

O, = x3,51=3.06Mpa

<=7 VT 043,64
o, =0,61.,, =15Mpa

0,. =3.06Mpa < o, =15Mpa = Condition vérifi¢e
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1V.4.9.1 Disposition du Ferraillage:

4T12 p.m 4T10 p.m

Poutre brisé

4T10 p.m
lglll C1 \7.4.9

‘L
z
=
H
O~
w
o
=
=
&
=
=
=
=
=9
=
e
H
H
&
=
=
&
]
o
(=3
o
=
o
w2
e
&
=
o
H

Poutre structure :

IV.5. Pré dimensionnement de la poutre limon (Brisé) :
IV.5.1.a. Détermination de la hauteur :

Selon le BAEL 91 A partir de la condition de la fleche
La hauteur ( h ) de la poutre paliére doit étre :

£ShtS£:>360ShtS360:>24Sht£36
15 10 15 10

On prend : ht =35 cm et b=30 cm.
IV.5.1.b. Vérification :

b>20cm b=30cm > 20CH......uuininiiiiiiiiiiiniinnnns Verifie
ES4 = E=1,2-<4 .......................................... Verifie
b b

ht >30cm ht =35¢m 2 30CH. e Verifie

IV.5.2.Descente des charges :
Poids propre de la poutre :
Réaction du palier sur la poutre = 21,48 KN / ml
Palier =25x0,35x0,30 =2,63KN / ml

25x0,3x0,35

cos29,54°
Réaction des marches en castrés= 13,56 KN / ml

(3,06-0,12)

volée = =3,02KN /ml .

Poids des murs en brique (ep = ISCm) =2,83 =4,16 KN / ml

Palier : Q1=21,48+1,35 (4,16+2,63) =30,65KN/ml.
Volée : Q2=13,56+1,35(3,02+2,63) =21,19 KN/ml.
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IV.5.3.1. Déterminations du moment et I’effort tranchant On utilise la méthode R-D-M
> F/y=0=RA+RB=2(Q1x%0,9)+Q2x1,8 ; RA+RB=93,31 KN/ml
> M/A =0 = RA =RB=46,66 KN.

I1V.5.3.2. Diagramme de moment fléchissant:

MOMENT FLECHISSANT [ kMNam 1

Figure IV 10: Diagramme des moments fléchissant

Le moment est max =38,16 kn.m.

I1V.5.4 diagramme de I’effort tranchant :

EFFORT TRANCHANT [ kN ]

Figure IV 11: Diagramme des efforts tranchants

Calcul de ferraillage:

En travée:

M, =09M_  =0,9x38,16 = M, =34,34kn.m

On prend : C =2cm ;h =35 cm ;d=0,9xh=31,5 cm ; b = 30cm

M, 34,34x10°
bxd*xf,, 30x31,5"x14,2

a=1,25x(1—«/1—2,u):1,25x(1—m):(),104
B=1-(0,4xa)=1-(0,4x0,104) =0,9584

p =0,08<0,392=>(4', =0)
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0V=f6=400=348Mpa
‘ 7 1.15
M, 34,34x10°

— = =3,18cm* / ml
PBxdxog 0,9848x31,5x348

On adopte : (3 HA12) avec : As =3,39 cm’
En appuis :
M,-0,2 M= 38,16x0,2 ; donc M,-7,63 kn.m
M,  17,63x10°
M oxd® < f,  30x3L5 x14,2

a=1,25x(1—«/1—2y):1,25><(1—«/1—(2><0,018))=0,023

B=1-(0,4xa)=1-(0,4%x0,023)=0,9908

=0,018<0,392= 4" =0

o, =28 290 susmpa
oy, L15
M, 7,63x10°

- = =0,70cm* / ml
Bxdxog  0,9908x31,5%x348

on adopte : 3HA12 avec:As = 3,39 cm’.
IV.5.5. Dessin de ferraillage de la poutre limon:

3T 121 . - cadres¢8
-~ 3TI2fil

Figure IV 12: Diagramme des moments
IV.6.Vérifications :

IV.6.1.Condition de non fragilité¢ : BAEL 91

A :0,23><b><al><@:0,23><3O><31,5><j’1 =1,14cm?

e Pour travée : Agdopie= 3,39 cm? > Apin= 1,14 Cm2. e, Vérifie.
e Pour appuis : Agdopte= 3,39 em’> Apin= 1,14 cm® ..., Vérifie.

IV.6.2.Contrainte transversale : BAEL 91

IV.6.2.a. Contrainte de cisaillement :

T 46,60x10°
bxd  300x315

T =46,66KN =7, = —0,493Mpa.
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1V.6.2.b. Comme la fissuration est préjudiciable:

7 =min [0 2% /e 50, j (0 ?XSZS 5MpaJ=3,33Mpa.
Vb

b

r=3,33Mpa>1,=0,493Mpa. ... Veérifie.

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires

IV.6.2.c. Diameétre des armatures transversales O :

ht b
g _min (0 ,—,—)=min (12,10,30
- _min (O, 35 10) min ( )

On choisit@/ _8mm , On adopte 40 8 soit : A=2,01

1V.6.2.d. Calcul de ’espacement :

sze > max(—“ 0,4Mpa)
s

IZ;fe > max(0,37Mpa,0,40Mpa), IZ—fe >0,40Mpa.
S

t =t

s < A.f, 5 < 2,01x400

0,40.b 0,40x30

S, <min(0,9d;40cm) = S, < min(28,35;40cm) = S, < 28,35cm.
Zone nodal : = S, <min(10¢,15cm) = S, <12cm.

Zone courante : = S, <15¢,,15cm) = S, <18cm.

=S, <67cm.

La quantité d’armature transversales minimales est donnée par :
4 2,01
0,003.6 0,003.30

Zone nodal : = 4, =0,003.5,.b= S, < =S, <22,33cm.

On prend S¢ =20 cm
ht
Zone courante : S, < B} =S, <17,50cm.

On prend S¢ =15 cm
IV.6.3. ancrage des barres au niveau des appuis :

La section d’armature doit que : (régle de BAEL 91 page 126)

T_[oﬁéiij 46’66_(0394’33f5j
A4 22l 727000 5 4, 20,13¢em’.

-4 400
Y. L15
A, =2,0lem® > 4, o 0,131 oo vérifié.

Les armatures doivent étre ancrées aude le du bord d’appuis pour équilibrer 1’effort V.

127



Chapitre I'V: Etude des éléments non- structuraux

V=|T- M, .
0,9.d
IV.6.4.a. contrainte d’adhérence :

La contrainte d’adhérence est supposée constante sur la longueur nécessaire pour équilibrer
I’effort axial exercé sur I’armature (longueur d’ancrage).

r,=0,6%f, avec—>¥=15(HA)
., =0,6(0,15)*x2,1= 7, = 2,835Mpa.

IV.6.4.b. contrainte d’adhérence : (précis de calcul B.A page 236).

[ =0fe p _LAXA00 o g

Y47 * 4x2,835

su

L =400, (Valeur forfaitairement pour acier H.A FeE400).
L, =40x1,2=48cm On choisit: L&=50 cm.
On prévoit une courbe égale a : r=5,5¢0 (HA) =r=6,6cm.

IV.6.5. Vérification de la fléeche :
h 1 35 1

> s 2 > 50,092 0,0625: oo eeeeee e eeeeeeen Vérifié
L716 360 16

4 420 318 420 G 0033<0,0105. Veérifié
bxd ~ fe  30x31,50 400

Py My 035 6095 3%3% 60002 0,089 Veérifié
L 10M, 360 10x38,16

Les contraintes préliminaires sont vérifiées, donc le calcul de la fleche est inutile.
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Chapitre V: Etude sismique

V.1. Introduction

L’étude sismique consiste a évaluer les efforts de 1’action accidentelle (séisme) sur le
batiment Ce phénomene naturel peut causer des pertes humaines et matérielles ce qui rond
I'¢tude du comportement de structure sons I'effet des actions dynamique dues au séisme est
obligatoire et doit étre justifié¢ selon les reégles parasismiques algériennes RPA99 /V2003 (Art.
4.1.1).

V.2. Méthode de calcul : proposée pour le RPA99 (Art. 4.1.1)
Le calcul des forces sismiques peut étre mené suivant trois méthodes:

e Par la méthode statique équivalente.

¢ Par la méthode d’analyse modale spectrale.

e Par la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.
La méthode dynamique :

Le calcul dynamique consiste a déterminer les modes propres de vibration de la structure
ainsi que leurs natures (modes de torsion ou de translation) ; les caractéristiques de la structure
sont déterminées par le logiciel ETABS V 9.6 et ceci en adoptant une modélisation par un
modele tridimensionnel encastré a la base et ou les masses sont concentrées au niveau des centre
de gravité des planchers avec trois degrés de liberté (2 translations horizontales et une rotation
d’axe vertical).

V.3. Classification de I’ouvrage selon les RPA99 / Version 2003
e Notre ouvrage est implanté a TIARET donc en Zone .
e Notre batiment a classé dans le Groupe d’usage B2.
e Notre ouvrage, est en présence d’un sol Meuble catégorie S3.
selon I’article (4.1.2.b Zone I ) et groupe d’usage 1B mais elle dépasse 17m) d’ou la méthode
utilisée c’est la méthode d’analyse modale spectrale.

Figure V.1 : Modélisation de la structure a I’aide de logiciel « ETABS V9.6 »
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V.4. Spectre de réponse de calcul RPA99-v2003 (Art:4.3.3)

L’action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant :

Fichier Aide

Graph du spectre l Text ]

0.12
0.11
0.1
0.09
0.08
0.07
0.08
0.05
0.04
0.03| e
0.02

0.1 —_

0 1 2 3 4

R —

tn

(2360 : 0.027)

Zone : Groupe dusage :
=1 { IOA{ DB ¢ IO C 1A 1B =2 (3

Coeff. comportement : |P0rtiques contreventés par des voile -

Facteur de qualité Q : |1.10 Remplissage : |Léger -

Site :
(" 51: Site Rocheux

(" 82: SBite Ferme (" 54: Site Trées Meuble

a) Spectre de réponse de calcul :

L’action sismique est représenté par le spectre de calcul suivant

r T Q
1,25A(1 +—)(z,5:¢——1) 0T =T,
T, R
Q
2,5n(1,254) X (~ T,<T<T,
S, R
i T\ {3
9 | 25n(1,254) (Q) (—) T,<T<30s
R/\T 2
2, 5/
T3 13173 4Q
25n(1,254) (2] (2] (2 T30S
(25 ) (3) (T) (H)

b) Criteéres de classification selon les RPA99/Version 2003

= Régularité en plan et en élévation

Notre structure est classée irréguli¢re en plan
LX

025=—=4
Ly

025 =1 = 4 Condition vérifige
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ﬁEU,lS—} %20,4:-0,15 Condition vérifiée

16,59

ly
—_ —_—
L?‘U'ZE_} 26,03

=0,64>0,25 Condition vérifiée

Notre structure est classée irréguliere en plan.

¢) Calcul de la force sismique totale

La force sismique totale V, appliquée a la base de la structure, doit étre calculée
Successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule 4.1
des RPA99/Version 2003 :

_AXDXQxXW

B R

Avec

- A : coefficient d’accélération de zone, donné par le tableau (4.1) de
RPA99/Version 2003 suivant la zone sismique et le groupe d’usage du batiment.

- D : facteur d’amplification dynamique moyen, fonction de la catégorie de
site, du facteur de correction d’amortissement (h) et de la période fondamentale
de la structure (T).

- R : coefficient de comportement global de la structure, sa valeur unique est
Donnée par le tableau (4.3) des RPA99/Version 2003 en fonction du systeme de
Contreventement.

- Q : facteur de qualité de la structure, est fonction de la redondance et de la géométrie des
¢léments qui la constituent, de la régularité en plan et en ¢élévation et de la qualit¢ du
contrdle de la construction

¢ Coefficient d’accélération de zone (A)

Le coefficient d'accélération de zone A est donne par le tableau (4.1) du RPA en fonction de la
zone sismique et le groupe d’usage du batiment. Dans notre cas nous avons d’aprés les RPA :
Pour une structure située en Zone (I) avec un groupe d’usage 2 on a A = 0,08

¢ Facteur d’amplification dynamique moyen (D)
Le Facteur d’amplification dynamique moyen D est fonction de la catégorie de site, du facteur

de correction d’amortissement (1) et de la période fondamentale de la structure (T) selon

2,57 0<T<T,

formule suivante : D = { 2:21 (L;)E T, =T<3s
= E

2,50 (2) () T<3s

Le facteur de correction d’amortissement « 1 » est donnée par la formule suivante :
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¢ : Pourcentage d’amortissement critique en fonction du matériau constitutif du type de structure

et de 'importance des remplissages, il est donné par le tableau suivant :

Portiques Voiles ou murs
Remplissage
Béton armé = Acier = Béton armé / Magonnerie
Léger 6 4
10
Dense 7 5

Tableau V.1: Pourcentage d’amortissement critique

d) 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 numériques.
La formule empirique a utiliser selon les cas est la suivante : T = C rhﬁ,-af'r*i (n
hy : Hauteur mesurée en métres a partir de la base la structure jusqu’au dernier niveau (N) ;
€. : 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 :T = 0,09 h*‘*/ - an
VD

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 II.

On a un sol meuble = site2 donc T; = 0,15sec et T, = 0,50 sec

Ta=C,[h ]E-}}-U 05x[28 56][3-}-0 62 sec
- Lt N =Wy ) =uly

The {Tx = 0,09 h_n/v'Dx = 0,09 x 28.56,/4/25.55 = 0,51 sec
Ty = 0,09 h_n/+/Dy = 0,09 x 28.56/4/25.55 = 0,51 sec

Tsta =min (Ta, Th)

et _{T&::ﬂ,Siser:
sa= Ty =0,51sec
|7 =07 7 0,88 0.70
ﬂ_lm— 0 I:BT]I_ |m—4 !E_ 'f'l::."
I v
{ on a; In=T=3s
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Q : Facteur de qualité : @ = 1 + X3P,
F, : est la pénalité a retenir selon que le critere de qualité Q est satisfait ou non, sa valeur

est donné par le tableau suivant :

PI'-T
Critére q Observé = Non observé
1. Condition minimales sur les filles de contreventement 0 0,05
2. Redondance en plan 0 0,05
3. Régularité en plan 0 0,05
4. Régularité en ¢lévation 0 0,05
5. Controle de la qualité des matériaux 0 0,05
6. Controle de la qualité de I’exécution 0 0,10

Tableau V.2 : Pénalité a retenir pour le critére de qualité.

Voici les critéres a prendre en compte :

Q@ =1 + (0,00 + 0,00 + 0,00 + 0,00 + 0,00 + 0,10) = 1,1

R : Coefficient de comportement global de la structure
Notre structure est une structure mixte portique /voile avec interaction et par
Conséquent le coefficient de comportement R = 4 (Tableau. 4.3 des RPA99/Version 2003)
= Une premiere constatation vise a placer en plan un nombre suffisant et une meilleure
disposition des voiles de contreventement, pour cela plusieurs tentatives ont été abordées a
commencer par la variante proposée par le BET
Cette mauvaise disposition de voiles tend a provoquer une torsion au mode fondamental de
vibration de notre structure ce qui nous conduit a chercher une deuxiéme variante avec une

meilleure disposition.
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L.

Figure 2 : disposition des voiles contreventement

Etude sismique

Mode Period Ux Uy SumUX  SumUY
1 0.485853  11.7621 | 55.8244  11.7621 | 55.8244
2 0.465233  56.9864 125116 | 68.7485 @ 68.3361
3 0.273171 | 1.0138 1.1507 69.7622 | 69.4868
4 0.114735  7.433 13.2037 | 77.1953  82.6905
5 0.11071 13.4531 | 7.8826 90.6484 | 90.5731
6 0.062713 | 0.4073 0.423 91.0556 | 90.9961
7 0.053566  2.3411 3.2869 93.3968 | 94.283

8 0.05191 3.3908 24711 96.7876 | 96.7541
9 0.034656  0.8507 1.1522 97.6383 | 97.9063
10 0.033699 | 1.1385 0.8553 98.7768 | 98.7617
11 0.029311  0.0624 0.0629 98.8392 | 98.8246
12 0.025918  0.3106 0.4058 99.1498 | 99.2304

Tableau V.3 période et facteurs de participation massique du modéle
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Mode 3 (torsion) : T= 0,27 s.
On remarque qu’il y’a toujours une torsion de la structure au mode 3
Nous proposons alors comme premier critere de contreventer les angles du batiment pour
contrecarrer cette torsion: on passe a la troisiéme variante
Mode 1 : translation T= 0,49 s.
V.5. Chargement de portique
V.5.1 Etude sous les charges verticales
L’¢étude sous charges verticales et horizontales nous permet de déterminer tous les efforts qui

sollicitent les éléments (poteaux, poutres) dans les différents nceuds et travées. Pour

Déterminer les sollicitations on a utilisé le programme ETABS, ETABS ce qui nous a permis de

calculer les portiques.

V.5.2. Le chargement
Pour déterminer le chargement du portique on calcule les charges supportées par les poutres.

Poutre principale (30x40) cm?

Sens longitudinal
Portique de rive :

Niveau Charge Wi (KN) Charge Gp(KN) Surcharge Q(KN)

Acrotére=1,71

Terrasse | Poids propre =0,4x0,35x25=3,5 16,27 1x4 /2=2
Plancher=5,53x4/2=11,06
Plancher=5,09x4/2=10,18
Mur=2,81x2,71x0,8=6,1 19,78 1,5x4/2=3
Poids propre =0,4x0,35x25=3,5

RDC au

8eme

Portique intermédiaire :

Typel :
Niveau Charge Wi (KN) Charge Gr(KN) | Surcharge Q(KN)
Poids propre =0,4x0,35x25=3,5
Terrasse | Plancher=5,53x4=22.12 25,62 1x4=4
Plancher=5,09x4=20.36 23,86
RDC au B
geme | Poids propre =0,4x0,35x25=3,5 1,5x4=6
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Type2:
Niveau Charge Wi (KN) Charge Surcharge Q(KN)
& Gi(KN) &
Poids propre =0,4x0,35x25=3,5
Terrasse 14,56 1x2=2
Plancher=5,53x2=11.06
Plancher=5,09x2=10,18
Rdc au8"° ; 13,68 1,5x2=3
Poids propre =0,4x0,35x25=3,5
Type3 :
Niveau Charge Wi (KN) Charge Gp(KN) Surcharge
' Q(KN)
Poids propre =0,4x0,35x25=3,5
Terrasse 17,05 1x2,45=2,45
Plancher=5,53x2,45=13,55
Plancher=5,09x2,45=12.47 1,5x2,45=3,67
Rdc au8“™ . 15.97
Poids propre =0,4x0,35x25=3,5
Type4 :
Niveau Charge Wi (KN) Charge Gr(KN) Surcharge Q(KN)
Poids propre =0,4x0,35x25=3,5
Terrasse Plancher=5,53x2.5=13.83 17.33 1x2, 5=2,45
Plancher=5,09x2,5=12,73
Rde 16,23 1,5%2,5=3,75
au 8™ | Poids propre =0,4x0,35x25=3,5 ’ DX,
Types :
Niveau Charge Wi (KN) Charge Gr(KN) Surcharge Q(KN)
Poids propre =0,4x0,35x25=3,5
Terrasse 19,81 1x2,95=2,95
Plancher=5,53x2,95=16,31
Rdc au Plancher=5,09x2,95=15,02
. 18,52 1,5x2,95=4,43
e Poids propre =0,4x0,35x25=3,5 x
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Tableau V.4 Chargement des poutres principales (30x40) cm?
Poutre secondaire (30x35) cm?
Portique de rive :
Niveau Charge Wi (KN) Charge Gr(KN)
Terrasse Acrot=0,171 0,48
Poids propre =0,35x0,35x2.5=0,31

Poids propre =0,35x0,35x2.5=0,31

Rdc au 8™ 0,92
Mur=0,281x2,71x0.8=0,61
Portique intermédiaire :
Niveau Charge Wi (KN) Charge Gr(KN)
Terrasse Poids propre =0,35x0,35x2.5=0,31 0,31
Rdc au8°"™° Poids propre =0,35x0,35x2.5=0,31 0,31

Tableau V.5: Chargement des poutres secondaire (30x35) cm?

V.6. Poids total de la structure "W" :

Selon les RPA il faut prendre la totalit¢ des charges permanentes et une fraction p des charges
d’exploitations, d’apres :(le tableau 4.5, RPA99 .V 2003).

WT =X wi Avec Wi=Wgi + Bwqi.

Wegi : poids due aux charges permanente.

Wi : charge d’exploitation.

B: coefficient de pondération (d’aprés RPA99 ; = 0,2).

1. Détermination les poids totales (Wt) de la structure :

Plancher G X = 5,53 x 472,38330 2612,28 KN
Acrotére G X ZLi 0,0685x 25 x 107,8807 184,75 KN
R, . 3.06
Poteaux N}(thXEX}-’b 43 X 0.40° XTKZS 263,16 KN
Poutre principale b X h X yb x ELi 0,35x 0,4 X 25X 140,20 490,70 KN
Poutre secondaire h X bXyb xZILi 0,35 X 0,35 X 25 X 134,76 412,70 KN
. h, 2,71
Murs extérieurs 0,86m X > % ELi 0,8 x 2,81 X o X 99,3807 302,72 KN
. (h, — b) 2,71
Voile e, X yb————ELi 0,2 x — x 25 X 15 101,625 KN
# 2 2
Charge 0XsXp 1x 472,3830,X 0,2 94,48 KN

d’exploitation
4462,42 KN
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Tableau V.6 : détermination ( Wt ) au niveau de la terrasse

Plancher

Poteaux

Balcons
Poutre principale

Poutre secondaire

Murs extérieurs

Voile

Escalier

Charge d’exp

Tableau V.7 : détermination ( W ) au niveau de 8™ et7°™ étage

Plancher
Poteaux

Balcons

Poutre
principale
Poutre
secondaire

Murs extérieurs
Voile
Escalier

Charge d’expl

Xz
NxXbxhxh Xyb
GXE,FXE.S
b X hXyb X ZLi

h X b X yb X ILi

h’t
0,8Gm X —- X ZLi

X wvh x hrsz'
€y X ¥ > i
(G, X5} + (G, Xs)

g xsxf

T ¥ =
Nxbxhxh %Xyb

EP‘(E?,XZS
b X h X yb X ILi
h X b X yb % ILi
hr
0,86m X = X TLi
X vhb X hrsz'
€y X ¥ > i
(G, X5} + (G, Xs)

g xsxf

Etude sismique

5,00 X 4433230
43 x 0.40° X 3,06 X 25
25%0,15% 17.66
0,35 x 0,4 X 25 X 140,20

0,35x 0,35 25 X 134,76

0.8 x 2,81 x 3,06 99,3807

0,2 % 3,06 25X 15

121,37+13,40

1,5 X 443,8230 X 0,2

5,09 x 443,8230

0.45% 0,407
43( +

) 3,06 x 25
2

25%0,15% 17,66
0,35 X 0,4 X 25 X 140,20
0,35 X 0,35 X 25 X 134,76
0.8 % 2,81 X 3,06 %99,3807
0,2 X 3,06 X 25 % 15

121,37+13,40

1,5 X 443,8230X 0,2
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2259,06 KN

526,32 KN

66 ,225KN

490,70 KN

412,70 KN

683,63 KN

299,50 KN

135,36

133,15 KN

4936,66 KN

2259,06 KN

596,23KN

66,225KN
490,7 KN
412,70 KN
683,63 KN
299,50 KN
135,36

133,15 KN

5006,57 KN
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Tableau V.8 : détermination ( W ) au niveau de 6™ étage

i GXs 5,09 X 443,230 2259,06 KN
Poteaux NXbxXhXh,Xyb 43 X 0.45% X 3,06 X 25 666,124 KN
Balcons GXe,X1is 25xX0,15% 17,66 66,225KN

Poutre b X h X yb X 3Li 0,35 X 0,4 X 25 X 140,20 490,7 KN
principale
Honiis h X b X yb X ELi 035X 0,35% 25 X 13476 | 412,70 KN
secondaire
h
Murs extérieurs 0,8Gm X Er ¥ LLi 0.8 X 2,81 X 3,06 X99,3807 | 683,63 KN
h
Voile e, X vbX == X 3Li 0,2 X 3,06 X 25 X 15 299,50 KN
Escalier (G, X5) + (G, X 5) 121,37+13,40 135,36
Charge
® s X 1,5 % 4438230 0,2
d’exploitation @xsxp HELN
5606,46 KN
Tableau V.9 : détermination W au niveau de 5™ et 4™ étage
Plancher GXs 5,09 x 443,8230 2259,06 KN
0.45% 0,507
Poteaux Nxbxhxh, Xyb 43( > + )3,06 X 25 | 744,25 KN
Balcons GXe,XXs 25%0,15% 17,66 66,225KN
Poutre
L. b X hxybxELi 035 x 0,425 x 140,20 490,7 KN
principale
Poutre
i h X bXybxZXLi 035% 035 25 X 13476 412,70 KN
secondaire
Murs extérieurs 0,8Gm X E % TLi 0.8 x 2,81 % 3,06 %99,3807 683,63 KN
2
. h
Voile e, X ybX —£ X ELi 0,2 X 3,06 X 25 X 15 299,50 KN
2
Escalier (G, X5) + (G, Xs) 121,37+13,40 135,36
Charge
QXsXf 1,5 X 443,8230X 0,2 133,15 KN

d’exploitation

5684,59 KN
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Tableau V.10 : détermination ( W ) au niveau de3°" étage

Plancher G Xs 5,09 X 443,8230 2259,06 KN
Poteaux N xbxhxh Xyb 43 X 0.50° X 3,06 X 25 744,25 KN
Balcons G Xe,XZs 25%0,15% 17,66 66,225KN
Poutre b X h X yb X ZLi 0,35 X 0,4 X 25 X 140,20 490,7 KN
principale
Poutre hxbXyh xTLi 0,35 % 0,35 % 25 X 134,76 412,70 KN
secondaire
h
Murs extérieurs 0,8Gm X E‘ X ¥Li 0.8 X 2,81 X 3,06 X99,3807 683,63 KN
h
Voile ep X vh X — X ILi 0,2 X 306X 25x15 299,50 KN
Escalier (G, X 5) + (G, X 5) 121,37+13,40 135,36
Charge
X 5 X 1,5 % 443,8230% 0,2
d’exploitation QxsXp 133,15 KN
5762,72KN
Tableau V.11 : détermination W au niveau de2°™ et 1" étage
B G Xs 5,09 X 443,8230 2259,06 KN
Dofieaing NXbxhxXh Xyb | 43%0.50% X 3,06X 25 744,25 KN
Balcons GXe,XEs 25x%0,15% 17,66 66,225KN
Poutre principale b X hX yb X TLi 0,35 X 0,4 X 25 X 140,20 490,7KN
Do seearahine h X bXyb xZTLi 035X 0,35x 25 x 134,76~ 412,7J0KN
h 0.8 683,63 KN
Murs extérieurs 0,86m X — X ILi
2 X 2,81 X 3,06 %99,3807
h
Voile e, X ybX X TLi | 02X306X25x 15 ZATDIN
Escalier (G, X s) + (G, X s) 121,37+13,40 135,36
Charge 355,06 KN
Qxsxp 4% 443,8230 % 0,2
d’exploitation
6117,78 KN
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Tableau V.12 : détermination w au niveau de RDC

W= 4462.42 kn

W8= 4936.66 kn
W7=4936.66 kn
Wo=5006.57 kn
W5=5606.46 kn
Wi=5606.46 kn
W3=5684.50 kn
W2=15762.72 kn
W1=15762.72 kn
Wi=6117.78 kn

W,

total

=5388,304 t.

2. Définition des masses :

On définit chaque masse ou moment d’inertie massique affectée aux nceuds de chaque niveau
d’ou:

M
I = (Ieg + Iyg)

I, : Inertie massique (t.m?) ;
M : Masse sismique qui est égale au rapport W / g

W : Poids de chaque niveau i ;
g : L’accélération de la pesanteur = 9,81 m/s? ;
S : Surface du plancher ;

[.4 : Inertie du plancher suivant ’axe X ;
Lg: Inertie du plancher suivant ’axe Y ;
xzet v, : Coordonnées du centre de gravite ;

X et ¥, : Coordonnées de I’excentricité fictive de 5% de la longueur max :

X =x, +0,05L, ..
{FG = }Fg + OJGSLmEx
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3. Calcul des coefficients de participation modale
On doit vérifiée que : X &, = 90% avec :

— (Z::l Wk¢KEJE 1
T w,e?
k=1 """k Ki

T
w=1 Wy

W = ZHF;{ = 5357,65¢

Story Diaphragm Mass X (t) Mass Y (t) XCM

STORY1 Dl 47.5274 47.5274 14.018
STORY2 D2 43.1353 43.1353 14.021
STORY3 D3 42.3386 42.3386 14.026
STORY4 D4 41.6425 41.6425 14.031
STORYS D5 41.6425 41.6425 14.031
STORY6 D6 40.9297 40.9297 14.037
STORY7 D7 40.3175 40.3175 14.041
STORYS8 D8 40.3175 40.3175 14.041
STORY9 D9 37.0975 37.0975 14.076

YCM

13.995

13.998

14.003

14.009

14.009

14.014

14.019

14.019

14.057

Le logiciel ETABS peut déterminer directement les valeurs des coefficients de participation

modale, les valeurs données sont :
e Sens longitudinal :
¥ o, =97.64% = 90%; Condition Vérifée
e Sens transversal:
Yo, =97.91% = 90% ; Condition Vérifée

Puisque la condition « a » de ’article 4.3.4 du RPA, on passe a la condition « b » :

K=3/N=3/9=9 ¥ 9modesetT, =0,18 < 0,20 sec,de ce fait Ia

massique est vérifiée dans les deux sens (longitudinal et transversal).

4. Calcul de D’effort :
AXDXQ 008 x 217 x 1.1
VM=—————— W =

R x 2 X 53883.04 = 257238KN
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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 verifié aussi que la période dynamique T, ne doit pas étre supérieur a la majoration de

30% de la période statique fondamentale T :

T 4yn=0.4858 < T>=T+30% T= 1.3x 0.51=0.663 sec.

et T=0.4858 < T,=0.66 sec

e Sens longitudinale :

V,, = 23214t > 80%V,, = 2057,90 = Condition vérifiée

e Sens transversal :

Vg, = 2308.8t = 80%V,, = 2057,90KN = Condition vérifiée

<> Evaluation des excentricités :

Story
STORY1

STORY2
STORY3
STORY4
STORYS
STORY6
STORY7

STORYS

V.7. Calcul des déplacements :

Mass
X

47.5274

43.1353

42.3386

41.6425

41.6425

40.9297

40.3175

40.3175

Mass 'Y

47.5274

43.1353

42.3386

41.6425

41.6425

40.9297

40.3175

40.3175

XCM

14.018

14.021

14.026

14.031

14.031

14.037

14.041

14.041

XCR

11.735

11.508

11.392

11.35

11.353

11.376

11.401

11.421

EX 15% LX

2.283

2.513

2.634

2.681

2.678

2.661

2.64

2.62

$=0.51 sec

3.8325

3.8325

3.8325

3.8325

3.8325

3.8325

3.8325

3.8325

YCM

13.995

13.998

14.003

14.009

14.009

14.014

14.019

14.019

YCR

11.735

11.564

11.507

11.516

11.566

11.629

11.682

11.725

EY
2.26

2.434

2.496

2.493

2.443

2.385

2.391

2.294

15% LY
3.8325

3.8325
3.8325
3.8325
3.8325
3.8325
3.8325

3.8325

Sous I’action des forces horizontales, la structure subira des déformations horizontales. Pour

éviter ’augmentation des contraintes dans les systémes de contreventement, les déplacements

doivent étre calculés pour chaque ¢lément de contreventement, les déplacements relatifs latéraux

d’un étage par rapport aux €tages qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur

de I’étage.
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A, =8, — 0,4 Eﬁ_k avec: &, = R4,
e R : Coefficient de comportement ; R =4
e & : Déplacement du aux forces sismiques F; (y compris I’effort de torsion)
e §;:Déplacement admissible (égale a 1%h.)

Les deux tableaux suivants résument les déplacements relatifs aux différents niveaux dans les

deux sens, longitudinal et transversal.

Sens x-x Sens y-y
Niveau Hauteur B % 0 A, B8 i d A, 5 |2 <5
(cm) (cm) (cm) (cm) (cm) (cm) (cm)
8 306 0.0068 = 0,027 0,003 @ 0.0071 ' 0,028 0,003 | 3,06 Vérifié
7 306 0.0059 ' 0,024 0,004 0.0062 0,025 0,004 3,06 Vérifié
6 306 0.005 ' 0,02 @ 0,004 00052 0021 0004 3,06 Vérifié
5 306 0.0041 ' 0,016 0,003 = 0.0043 ' 0017 0,004 3,06 Vérifié
4 306 0.0032 ' 0,013 0,004 0.0033 0,013 0,004 3,06 Vérifié
3 306 0.0023 ' 0,009 0,003 0.0024 ' 0,009 0,003 3,06 Vérifié
2 306 0.0016 ' 0,006 0,002 0.0016 = 0,006 0,002 3,06 Vérifié
1 306 0.0009 = 0,004 0,002 @ 0.0009 ' 0,004 0,002 3,06 Vérifié
RDC 408 0.0004 ' 0,0016 0,0016 @ 0.0004 ' 0,002 0,002 | 4,08 Vérifié

Tableau V.13 : les déplacements relatifs aux différents niveaux dans les deux sens
Les déplacements relatifs inter-étages sont vérifiés et par conséquent le critere de
Justification de la sécurité de 1’article 5.10 du RPA 99/2003 est vérifice.
V.8 Vérification de I’effet P-Delta : 6, = P"XTA" <0,10
k k
Py : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau
«K».

b= Z(Wci + W, i)
i=k
V. : effort tranchant d’étage au niveau « k »

R=F+YF

i=k

F, : Force concentrée au sommet de la structure donnée par la formule suivante :
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F =0,7XT XV ..occceuuen.... SiT > 0,7 sec
F =0, SiT <0,7sec

Dans notre structure (F; = 0) puisque : T = 0,4858 Sec< 0.7 Sec.
Les forces F; sont distribuées sur la hauteur de la structure selon la formule suivante :

(V-F)
N Wk,

i
j=1

Avec :

F, : Effort horizontal revenant au niveau i.

h; : Niveau du plancher ou s’exerce la force i.

h; : Niveau d’un plancher quelconque.

W, ; W;: Poids revenant au plancher i j.

A, : Déplacement relatif du niveau « K » par rapport au niveau « k-1 » ;

h, : Hauteur de I’étage « k ».

O, <0, 1. = Effet (P — A) peut étre négliger.
§i70,1<6, 0,2 s = Amplifiant les effets de
Yk
O, >0,2. = structure instable et doit étre redimensionnée.
P xA
Sens -X : ¢, =—4+—*
Vixh,

Niveau W, (kN) B, (kN) Ay, (m) Vi (kN) h; (m) 0 <0,10

Terrasse 475.274 475.274 0,003 5235 3,06 0.00089
7 431.353 906.627 0,004 958.2 3,06 0.00124
6 423.386 1330.013 0,004 1294.2 3,06 0.00134
5 416.425 1746.438 0,003 1568.7 3,06 0.0011
4 416.425 2162.863 0,004 1796.7 3,06 0.00157
3 409.297 2572.16 0,003 1982.8 3,06 0.00127
2 403.175 2975.335 0,002 21324 3,06 0.00091
1 403.175 3378.51 0,002 22449 3,06 0.00098
RDC 370.975 3749.485 0,0016 23214 4,08 0.00063

Tableau.14 : Justification vis-a-vis de I’effet P-A (sens x)
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Sens-Y : 0, = ﬁ
V., xh,

Niveaw =~ W, (KN) = B (N) A (m) Vi (kN)  h(m)  0<0,0
Terrasse 475.274 475.274 0,003 523 3,06 0.00089
7 431.353 906.627 0,004 955.9 3,06 0.00124

6 423.386 1330.013 0,004 1289.9 3,06 0.00135

5 416.425 1746.483 0,004 1562.2 3,06 0.00146

4 416.425 2162.863 0,004 1788.3 3,06 0.00158

3 409.297 2572.16 0,003 1972.8 3,06 0.00128

2 403.175 2975.335 0,002 2121.2 3,06 0.00092

1 403.175 3378.51 0,002 2232.8 3,06 0.00099
RDC 370.975 3749.485 0,002 2308.8 4,08 0.00080

Tableau.15: Justification vis-a-vis de ’effet P-A (sens y)

£ = 0.10 — Donc Deffet P-A est négligeable pour les deux directions transversal et

longitudinale.
Conclusion :

(6 <0.10) dans les deux sens. Les effets du deuxiéme ordre peuvent étre négligés pour
notre cas. Apres ces résultats obtenus dans notre étude dynamique, on peut dire que la structure
peut éventuellement résister a charges extérieures (de nature sismique). Pour cela, nous allons
continuer les calculs avec les efforts développés et qui sont déduits du logiciel de modélisation

(ETABS).
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Chapitre VI: Ferraillage des portiques

VI.1. Introduction

L’¢étude sous charge verticales et horizontales, nous permet de déterminer tous les efforts qui
sollicitent les éléments (poteaux et poutres) dans les différents nceuds et travées. Le logiciel
Etapes 2014 a été utilis€ pour déterminer les sollicitations, ce qui permettra le calcul des
portiques.
VI.2. Les combinaisons de calcul

Les combinaisons des actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont donnée
ci-dessous, les ¢léments de la structure doivent étre ferraillés par les combinaisons des charges

sur la base des réglements BAEL 91 et RPA 99/2003.
Sollicitations du lier genre (BAEL 91) : 1,35G + 1,5Q

e Poutres : o . (088G tE
Sollicitations du 2éme genre (RPA 99/2003) : {G O+ E
{ Sollicitations du lier genre (BAEL 91) : 1,35G + 1,5Q
e Poteaux :
Sollicitations du 2éme genre (RPA 99/2003) : {G+ Q + E
Avec :

G : Charges permanentes ;
Q : Charges d’exploitation ;
E : Effort sismique.
VI1.3. Ferraillage des poutres
a) 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 tres faible, donc on fait le calcul en flexion simple.
Le ferraillage se fera a I’ELU, car la fissuration est jugée peu préjudiciable.
Héme

Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1" et du genre :

Sollicitations du 1" genre (BAEL 91) : Sp1 = 1,35G + 1,5Q = Moment correspondant M,

Sollicitations du 2°™ genre (RPA 99/2003) :

{spz =086 +E

Spy=G+Q+E = Moment correspondant Mg,,

I{Mspz
Mspl

< 1,15; On détermine les armatures sous Sp1
Si:

sp2 , .
L P> 1,15; On determine les armatures sous Sy,
spl

Dans le calcul relatif a ’ELU, on induit des coefficients de sécurités (ys ; ¥p)-

147



Chapitre VI: Ferraillage des portiques

ys =1 = g, = 400 MPa
yp = 1,15 = g, = 18,48 MPa

¥s = 1,15 = g, = 348 MPa
Yp = 1,5 = 0p = 14,17 MPa

Pour la situation accidentelle : {

Pour la situation normale ou durable : {

b) Recommandations du DTR pour les armatures longitudinales
D’aprés le RPA 99/2003 (article 7.4.2) on a
e Section d’armature minimale : A,;;;, = 0,7% X b X h; ;

i - A = 4% X b X h; ; Zone courante
e Section d’armature maximale : { max1 t

5
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.
¢) Exemple de calcul

Une seule poutre sera calculée en détail, les résultats des autres poutres seront résumés dans
un tableau.
1. Ferraillage d’une poutre

L’exemple ci-dessous sera fait sur une poutre principale intermédiaire(Terrasse), les moments
Mgy, et Mg,, sont tirés a partir du logiciel Etabs.
a) Ferraillage sur appuis

On . {Mspl = 70.89KN.m o MSPZ
Mgy, = 63.52KN.m = M,

= 0,90 < 1,15 = Donc le calcul se fait sous Sp1
Données :

e Largeur de la poutre : b=30 cm ;

e Hauteur de la section : h=40 cm ;

e Hauteur utile des aciers tendus : d =0,9n =36 cm ;

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.
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e Le moment réduit y,, :

My, 7089%x10° o I
= = = e d =
e bxd’x oy, 30x36°x 1417 -

Ona:pB = 0.930

La section d’acier :

- Mgy 70,89 x10°
¥ Bxdx g, 0,930 x 36 x 348

Donc on prend : 3T12+3T12 (A =6,79 cm?)

= 6,08 cm? / ml

b) Ferraillage en travée :
MSpl = 42,47KN. m MSpZ

Ona: {Mspz — 32,19KN.m = ? = 0,76 < 1,15 = Donc le calcul se fait sous Sp1
Le moment réduit y,, :

Mgy 42,47 x 103 ,
u= = =0077< uyy A =20

- bxd?’x o, 30x362x14.17
Ona:f = 0959
La section d’acier :

Mgy 42,47 x10°
~ Bxdx o, 0,959 %36 x 348

Donc on prend : 3T12+3T12 ( A =6,79 cm?)

ASX

= 3,35cm? / ml

2. Vérification du ferraillage de la poutre :

a) Condition de non fragilité :

0,23 XbXxXdXfzg 0,23%x30x36x2,10
Amin = = = 1,30cm2/ml
fe 400

Agapt > Amin ; Condition vérifiée
Apin = 0,5% X b X hy = 6cm?/ml = Condition vérifiée sur toute la section.

b) Contrainte de cisaillement :

T 9330 x 10
~ bxd  30x36

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

Ty = 0,864 MPa

7, = 0,864 MPa < 7, = 3,33 MPa ; Condition vérifiée
Il n y a pas de risque de cisaillement, les cadres seront perpendiculaire a la ligne moyenne de la

poutre.
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¢) Détermination du diamétre des armatures transversal :

. (h b
fthmm{

35 ; 10 ; ¢’l} = min{11,4 mm; 30mm ;14 mm} = ¢, = 8 mm

d) L’espacement :

S; <minf{0,9d ; 40 cm} = min{32,4 cm ; 40 cm}

D’apres le R.P.A 99/2003 :

Zone nodale : S, < min{h/4 230 cm 12@1} = min{10c;30 cm; 16,8 cm} = S, = 10 cm
Zone courante : S; < h/z =20cm = S; = 15cm

d) Vérification de la section d’armatures minimale :

A X T

Stt bee > max {_Zu ;0,4 MPa} = max{0,43;0,4} = 0,4 MPa
At>0,43><30_0055 1

s> 235 opeem (D

At X fe = Tu - 0’3Kft]
bxS; Xy, 09(sina + cosa)

A, (086—(03x1x21))%x30x 1,15
> ==

= 0,038 2
S, 0,0 x 1 x 235 em - (2)
De (1) et (2) = (ﬁ) > 0.06 cm
St adoptée
. + . {A¢=0,06 cm? . _ )
Dou.{ S, = 15 cm = Soit : 468 = 2,01 cm

e) Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :
T =90,30; My, = 63,52KN.m

Moy 63,52
Z  0,9x%x30x10"2

Les armatures longitudinales ne sont pas soumises a un effort de traction.

6y = = 235,26KN.m > 90,30KN.m

f) Compression de la bielle d’about :

La contrainte de compression dans la biellette est de :

Fb = T\/E
o, = ?b ; Avec : ¢ = % =0y = - ; O a est la longueur d'appuide la biellette.
V2
— chS

On doit avoir : 03, <
Vb

Mais pour tenir compte du fait que I’inclinaison de la biellette est 1égerement différente de

45°, donc on doit vérifier que :
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0,8 x 2T 0,8 x 2T
o < ) fe2s L fe2s >a> Yb
14’ ab Vb 0,8X b X feog

__2x9030x15
4= 0.8%x30x25x 10

a=b—4=26cm

= =0,035m=3,5cm

a = min(a’; 0,9d) = min(26 cm ;32,4 cm) = 26 cm ;a > 3,5cm ; Condition vérifiée.
g) Entrainement des armatures :

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

T

Teor = ———————— S Tgor = X
ser O,9d><y><n ser ws ft28

Y : Coefficient de cisaillment ; Y, = 1,5 pour H. A ;

T : L’effort tranchant maximum ; T = 90,30 kN ;

n : Nombre de armatures longitudinaux tendus ; n = 6;

u : Périmétre d’armatures tendue ; 4 = n® =nx 1,4 =5,024 cm

~ T 90,30 x 10?
Tser T09d x uxn 32,4 X 4,40 X 6 x 10°

Teer = 1,5% 2,1 =3,15 MPa
Teer = 0,06 MPa < T, = 3,15 MPa ; Condition vérifiée.

= 1,06 MPa

g.2) Ancrage des armatures tendues :

La longueur de scellement droit « L » est la longueur qui ne doit pas avoir une barre droite de
diametre ® pour équilibrer une contrainte d’adhérence ;.
La contrainte d’adhérence 74 est supposée constante et €gale a la valeur limite ultime.

7o = 0,6 X P> X fig = 0,6 X 1,52 % 2,1 = 2,83 MPa
_DXf,  1,4x400
ST 4xT1, 4x%283

=4947 cm

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre secondaire (b = 35 cm), on est obligés de courber
les armatures d’une valeur «r» : ¥ =55 =5,5%x1,4=7,7cm
g.3) Calcul des crochets :

Crochets courant d’angle de 90° :
Ly=d—(c+®/y )i Ly =(L s-2,19r-L 2)1,87

L, =19,30cm

®=12cm = { L, = 4,58cm

L, =18,10cm

®=14cm = { L, = 7,70cm
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g.4) La longueur de recouvrement :
D’apres le RPA 99/2003, la longueur minimale de recouvrement est de :

®=14cm =1=56cm
P@=12cm =1=48cm
P=16cm =1l=64cm

h) Vérification des contraintes a ’ELS :

M, = 4,89KN.m ;A = 8,06 cm’

409 en zone I et 11
50® en zone 111

h.1) Position de I’axe neutre :

b
Eyz— nA(d-y)=0 - 17,5y>+ 121,65y —4379,4 =0 - y =12,72cm

h.2) Moment d’inertie :

b
=35>+ n4s(d - y)*

35 x 12,723

3 + (15 x 8,06 x (36 — 12,72)?) = 89533,65 cm*
h.3) Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :

Mo _ 489 % 10°
I~ Y7 8953365

0pc = 0,15MPa < 03, = 0,6f.,5 = 15 MPa ; Condition vérifié¢e

Ope =K Xy= X 2,72 = 0,15 MPa

h.4) Détermination des contraintes dans I’acier tendue oy, :
Ot = min [§ fe; 110 T]ftzs] ; Fissuration préjudiciable
n : Coefficient de fissuration pour HA ® > 6 mm ; n = 1,6.

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

4,89x 103
89533,65

O =M= (d — y) = 15X x (36 — 10,81) = 20,64 MPa

os = 20,64 MPa < o, = 201,63MPa ; Condition vérifiée

(he s L 20 0078 > 0,062 Condition vérific

—_ —_ 0 — = .

7216 510 , , ; Condition vérifice
h M 40 25,52

Jt> BT o = 0,078 > ——
L =10 X Mygr 510 10 x 7,78

A, 42 806

4,2
< e _ _ _ - g
| pxd~ T, = 30 X 36 0,006 < 700 0,0105 ; Condition verifiee

= 0,032 ; Condition vérifiee

Les résultats obtenus sont notés dans le tableau suivant

Sens longitudinal : « poutres principales (30 x 40) cm” »
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Poutre de rive :

Niveau | section Moment (tm) Moment de Ami;, Acazl A adopter
M1 Mgpo calcul (cm”) (cm”) (cm”)
Etages appuis = 3,798 | 3,632 3,789 6 3,46 | 6T12=6,79
courants travée 2,739 1,947 2,739 2,47  6T12=6,79
Terrasse appuis 4,502 | 6,328 6,328 6 441  6T12=6,79
travée 1,963 3,141 3,141 2,14 6T12=6,79

Tableau VI.1 : Armatures adoptées pour les poutres principales de rive
Poutre intermédiaire :

Moment (tm)  Moment = A, Acal

Niveau section A em>
Mei | Mez | de caleul | (em?) | (em?) | 2 *dorter (1)

Etages appuis 6,903 @ 5,626 6,903 6 6,49 6T12=6,79
courants travée 5,398 3,839 5,398 5 6T12=6,79
appuis 7,089 | 6,352 7,089 6,68 6T12=6,79

Terrasse 6
travée 4247 3,219 4,247 3,89 6T12=6,79

Tableau V1.2 : Armatures adoptées pour les poutres principales intermédiaires

Sens transversal : « poutres secondaires (30 x 35) cm’ »
Armatures longitudinales :
Poutre de rive :

Moment (t. m) = Moment | Anin Acal A adopter
Niveau | section 5 5 5
Mp1 My,  decaleul (em”) (cm”) (cm”)
Etages appuis =~ 0,874 1,769 1,769 1,38 5T12=5,65
5,25
courants = travée 0,371 1,487 1,487 1,16 5T12=5,65
appuis =~ 2,276 4,409 4,409 3,53 5T12=5,65
Terrasse 5,25
travée 1,384 3,361 3,361 2,67 5T12=5,65

Tableau VL.3 : Armatures adoptées pour les poutres secondaires de rive

Poutre intermédiaire :

Moment (t. m) = Moment Anmnin Acal A adopter
Niveau @ section ) 5 5
M;pi Mg,,  de calcul (em”) (cm”) (cm”)

Etages Appuis | 1,027 1,489 1,489 5 1,16 5T12=5,65
5,25

courants  Travée 0,689 1,184 1,184 0,92 5T12=5,65

Terrasse | Appuis 3,439 3,679 | 3,439 3,65 5T12=5,65
5,25

Travée 2,812 2,930 2,812 2,96 5T12=5,65

Tableau V1.4 : Armatures adoptées pour les poutres secondaire intermédiaire
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FERRAILLAGE DES POUTRES

POUTRES SECONDAIRES (30X35) CM?: (Poutres de Rive)

E. Courante E. commercial

POUTRES SECONDAIRES (30X35) CM?: (Poutres Intermédiaires) w

E. Terrasse E. Terrasse

POUTRES PRINCIPALES (30X40) CM’: (Poutres de Rive)

E. Terrasse E. Courant

POUTRES PRINCIPALES (30X40) CM?: (Poutres Intermédiaires) w

E. Terrasse E. Courant E. Commercial

Figure VI.1: Dessin de ferraillage des sections des poutres principales
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VI.2. 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 €gale au

maximum des sections données par les 6 combinaisons suivantes :

( Nax 5 Mcorrespondant - Ay

Premier genre : 1,35G + 1,5Q = { Nmin; Mcorrespondant = Az
Mopax ; Ncorrespondant - Az
08G +E Nax 5 Mcorrespondant - Ay
Deuxieme genre : { T = <{ Npin; M - A
g G+Q+12E min » Mcorrespondant 5

\ Minax 5 Ncorrespondant - Ag

Dans le calcul relatif aux ELU, on introduit des coefficients de sécurité ys ; v, :

Ys =1 = g, =400 MPa
¥y, = 1,15 = g, = 18,48 MPa
¥y, = 1,15 = g, = 348 MPa
Y, = 1,5 = g, = 14,17 MPa

b) Ferraillage exigé par le RPA 99/2003 :

Situation accidentelle : {

Situation normale : {

e Les armatures longitudinales doivent étre haute adhérences droites et sans crochet ;

e Le pourcentage minimale des aciers sur toute la longueur sera de 0,7% (zonell) ;

e Le pourcentage minimale des aciers sur toute la longueur sera de 0,4% en zone courante,
0,6% en zone de recouvrement ;

e [e diameétre minimum est de 12 mm ;

409 en zone Il et 11
50® en zone 111

e Le distance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25

e Lalongueur minimale des recouvrements est de : {

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 :
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Type de poteaux Amin =0,7% X | Amax1 Anax2
S[cm?] = 4% X S[cm?] = 6% x S[cm?]
Type 1(45 x 45) cm? 14,18 81 121,5
Type 2(40 x 40) cm? 11,2 64 96
Type 3(35 x 35) cm? 8,58 49 73,5

Tableau VL5 : Armatures minimales pour les poteaux.
¢) Exemple de calcul
1) Les sollicitations défavorables

Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du premier genre, I’unité est de (t.m) :

Etages Type 1 Type 2 Type 3
Combinaison (50 x 50)cm? (45 x 45) cm? (40 x 40)cm?

A Npaxlt] 190,87 118,75 58,23
M, [t. m] 0,625 1,163 1,104

B Npinlt] 26,85 12,3 1,38
Mo [t.m] 0,098 0,062 0,07

C Mo, [t.m] 4,943 3,59 4,376
Neor[t] 90,4 4,419 9,19

Tableau VL.6 : Sollicitations du premier genre.

Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du deuxiéme genre, 1I’unité est de [t.m]:

Etages Type 1 Type 2 Type 3
Combinaison (50 x 50)cm? (45 x 45) cm? (40 x40)cm?

Nonax[t] 140,2 87,58 42.89

A M, [t. m] 1,86 2,296 2.124
Npin[t] 6,58 0,16 0.01

’ M, [t.m] 0,067 0,548 0.136

My [t.m] 4,148 3,982 4.139

¢ Neor[t] 69,62 47,99 12.06

Tableau V1.7 : Sollicitations du deuxiéme genre.
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2) Calcul d’un poteau
a) Méthode de calcul :
Pour cet exemple le calcul se fera a ’aide des combinaisons de premier genre.

1. On détermine le centre de pression puis le moment :

€=N

hy
Mu =Nu(d—?+e>
2. On vérifie si la section est surabondante :

N, <081f,. XbXh
M. < N. % d x (1 — 0,514Nu>
oo bxdXfy
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= =7
bxd XO—bC

M,
A= ———
14 B xdx o

N.
L Asles_o__:

4. On calcul la section des armatures minimale, puis on choisit la plus grande section
calculée précédemment :
Apin = 0,5% X b X h;
{Aadoptée =max{Ay; Ay ; ...; Amin}

Un seul poteau de type 1 sera calculé en détail, les résultats des autres poteaux seront notés
dans un tableau.
Poteau ( RDC,1%,2 “™ étages ) : (50X50) cm>  Données :
e Enrobage:c=4,5cm;
e Hauteur utile des aciers tendus : d=h —c¢;
e Contrainte des aciers utilisés : f, = 400 MPa ;
e Contrainte du béton a 28 jours : f.,g = 25 MPa ;
e Contrainte limite du béton : f;,5 = 2,1 MPa ;
e Fissuration peu préjudiciable.
<> Combinaison de 1° genre
a) Npax=190, 87 t. Mcor = 0,625 t m.
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Détermination du centre de pression :

M_ 0625 o o
= —_— = = X .
°TN " 19087~ m
M, = Nu(d—%+e) = 190,87(0455 — 222 43,27 x 10 ) = 39,75 t m.

Vérification si la section est surabondante :

N, < 0,81f,.-b-h

< - -
Mu_Nud<1 0514+ Gbc)

N, <0,81 x 14,20 x 0,50 x 0,50

= 1M, < 190,87 x 0455 [ 1 — 0,514 2087 X 10°
X —_—
v ’ ’ ’ 500 x 455 x 14,2
{Nu = 190,87t < 287,55t ...t et ser vv ev v e e e cONdition Vérifiée.
M, =39,75t.m < 60,47 t.m...... .. e et er oo .. ... cOndition vérifice.

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont

pas nécessaires (A} =A;’=0).

b) Npin =26,85t. m Mcor = 0,098t. m.
Détermination du centre de pression :
M o208 365 x 10
=== X .
*TN" 2685 m
M, = Nu(d—%+e) = 26,85 (0455—0—50+365>< 10~ )= 5,60 t m
Vérification si la section est surabondante :
< 0,81f,.-b-h
N, { N, = 232,92t
M, < N, d -0 514—) M, =11,69t.
b-d
{ = 26,85t < 287,55t ...t et e et e e e CONdition vérifice
=560 tm<11,69t.m. v eer vee wee e e o cOndition vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (A, =A;’=0).
b) Neor=90,4t Mpmax = 4,943 t. m

Détermination du centre de pression :

0,50

M, =Ny (d—2+e) = 90,40 (0,455 - 222 + 0,055) = 23,50 t.m
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Vérification si la section est surabondante :

N, < 0,81f,.-b-h

N { N, = 287,55t
M, <N,d (1 - 0,514—“) M, = 35,22t.
b ' d * Opc
{Nu =90,40 t < 287,55t ... it iii it e e e e condition vérifiée
M, = 23,50t m < 35,22 t.m ... ... ce ces ver eev wevv v o e CONdition vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (Az =A3’=0).
2éme

<> Combinaison de
a) Npa= 140,20 t Mceor = 1,86 t. m

genre

Détermination du centre de pression :

Mo 013
CTNT 102 0™

0,50

M, =Ny (d—2+e) = 140,20 (0,455 — %24 0,013) = 30,56 t.m

Vérification si la section est surabondante :

N, < 0,81f,.-b-h

N { N, = 287,55t
M, <N,d (1 — 0,514—“) M, = 49,56t.
b - d * Opc
{Nu = 140,20t < 287,55t et et ver vee er er e e cONdition vérifiée
M, = 30,56t m < 49,56t m.............. ce. sur on... ... cOndition vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas

nécessaires (A4 =A4’=0).

b) Npin = 6,58 t Mcor = 0,067 t. m
Détermination du centre de pression :
e=M=w=102X10_2m

N 6,58 ’

0,50
2

M, =Ny (d—2+e)=658(0455 - 22+ 1,02x 107) = 1,42t m

Vérification si la section est surabondante :

N, < 0,81f,.-b-h

N { N, = 287,55t
M, <N,d (1 — 0,514—“) M, = 2,96t.
b-d- Opc
{Nu = 6,58t < 287,55t .ceeii i iei s vt e e e cONdition vérifice
M, =142tm <296tm........cce cev et wer er e .. ... cONdition vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (As; =As’=0).

€) Neor=69,62t Mmax = 4,148 t. m
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=% = 0,060m

Détermination du centre de pression : e = N = 2902

My =Ny (d—2+e)=6962(0455 22+ 0,06) = 1845 t.m

Vérification si la section est surabondante :

N, < 0,81f,.-b-h

N { N, = 287,55t
M, <N, d (1 — 0,514—“) M, = 28,17t.
b - d * Opc
{Nu =69,62t<28755¢t .....c.iiei i it e er o coOndition vérifiée
M, =10,38t m < 28,17t m...... ... ce. o et ver wuev. ... cONdition vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (Ag =A¢’= 0).
Section adoptée : A yqopiee = Max (A1; Az ; Az A As; Ag; Aminrra)
A agopee= max (0;0;0;0;0;0;14,18) A adopee = 14,18 cm?
Choix : 2T16 + 1T14/face
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Les résultats obtenus sont notés dans le tableau suivant :

Niveaux

Combi

Type 1
(50x 50)

cm?

Type 3
(40 x 40)

cm?

A adoptée [cmzl

17,5

A 58,23 10,13 0 42,89 8,79 0,02
C 9,19 5,84 0,31 12,06 5,97 0,24

4T16+4T20=20,61

8T14=12,31

Tableau V1.8 : Ferraillage des poteaux
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3. Vérifications
e Vérifications de la contrainte de cisaillement
Le poteau le plus sollicité est de type 1 (50 x 50 cm?).

T 2,79x% 107
~ bxd  50x45,5

T, = 0,123 MPa

T, = min(0,13f,.,5 ; 5 MPa) ; Fissuration préjudiciable

T, = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa

T, = 0,123 MPa < 7, = 3,33 MPa ; Condition vérifiée

Il n y a pas de risque de cisaillement.

2. Calcul des armatures transversales

Le calcul des armatures transversales se fait suivant les directives données par 1’article 7.4.2.2 du
RPA 99/2003.

a) Le diamétre des armatures transversales :

P 16 5 33
tT3 T o e
Les armatures transversales des poteaux sont calculées a 1’aide de la formule :
Ar _ pa XYy
St hXfe

V,, : Effort tranchant de calcul ;
h, : Hauteur totale de la section brute ;

fe : Contrainte limite élastique de I’acier d’armature transversale ;

2,550 15 =5

Pa : Coefficient correcteur égale a : {3’75 Sidy <5

S; : Espacement des armatures transversales.
b) L’espacement :
D’apres le RPA 99/2003 on

. _{Zone nodale : S; < min{10®; ;15 cm} =16 cm — Onprend S; = 10 cm
’ Zone courante : Sy < 15®; = 24 cm — Onprend S; = 15 cm

¢) Calcul de I’élancement géométrique :
Ly 0,7L, 0,7 x 4,08

2 =2 —571>5 =25
9= = 0,50 =7 Pa
Donc :
S, X pg XV, 15x%2,5x% 279
= = = 0’89 2
ST XL 50 x 235 cam
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d) Quantité d’armatures transversales minimales :

At/T « | en Yo est donn¢ comme suit: A, > 5 — 0,3%

Zone nodale : Ay = 0,3% X 10 X 45 = 1,35 cm? {At = 1098 = 5,03 cm?/ml

Alors : {Zone courante : Ay = 0,3% X 15 X 45 = 2,03 cm? S¢=10cm

e) Vérification de la section minimale d’armatures transversales :

A X f, 0,4 X b X S;
> max{t, ;0,4 MPa} = 0,4 MPa = A, > —— = 0,68 cm?
b x S, fe

< 2,48 cm?; Condition verifée

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 {Ze ;b h; 60 cm} = max{68 cm ;50 cm ;50 cm ; 60cm} = 68cm
L'=2h=100cm

Figure V1.2 : La zone nodale V I h
Y,

hl
Poteaux Poteaux Poteaux
6°...8™) étages (3™ ...5°™) étages (S.Sol... 2°™) étages
l l 4720
40x40 45x45 50x50

Figure VL.3: Ferraillages des poteaux
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Chapitre VII Etude des voiles de contreventement

VII.1.Introduction :

Le voile ou le mur en béton armé est un ¢lément de construction vertical surfacique coulé
dans des coffrages a leur emplacement définitif dans la construction. Ces ¢léments comprennent
habituellement des armatures de comportement fixées forfaitairement et des armatures prises en
compte dans les calculs.

On utilise les voiles dans tous les batiments quelle que soit leurs destination (d'habitations,
de bureaux, scolaires, hospitaliers, industriels,...).

Les systemes de contreventement représentent la partie de la structure qui doit reprendre les
forces horizontales dues aux vents "action climatique" ou aux sé€ismes (action géologique). Dans
notre construction, le systéme de contreventement est mixte (voiles - portiques) ; ce systeme de
contreventement est conseillé en zone sismiques car il a une capacité de résistance satisfaisante.

Mais ce systéme structural est en fait un mélange de deux types de structures qui obéissent a
des lois de comportement différentes de l'interaction portique — voiles, naissent des forces qui
peuvent changer de sens aux niveaux les plus hauts et ceci s'explique par le fait qu'a ces niveaux
les portiques bloquent les voiles dans leurs déplacements. Par conséquent une attention
particuliere doit étre observée pour ce type de structure :

VIIL.1.1.Conception :

- 1l faut que les voiles soient placés de telle sorte qu'il n'y ait pas de (Torsion).

- Les voiles ne doivent pas étre trop éloignés (flexibilité du plancher).

- L'emplacement des voiles ne doit pas déséquilibrer la structure (il faut que les rigidités

dans les deux directions soient trés proches).

VII.1.2.Calcul :
Dans les calculs, on doit considérer un modeéle comprenant 1'ensemble des ¢léments structuraux
(portiques-voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois de comportement de
chaque type de structure.
VII.2. 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 :

G+Q+E (Vérification du béton).
0.8G+Q+E (Calcul des aciers de flexion).
Le calcul des armatures sera fait a la flexion composée, par la méthode des contraintes et
vérifier selon le réglement R.P.A 99(Version 2003).
Les murs en béton armé comportent trois catégories d'armatures :
- Armatures verticales
- Armatures horizontales (paralleles aux faces des murs)
- Armatures transversales.
VIIL.3.La méthode de calcul :

On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la R.D.M) :

o, =N MV o 085/ 13 4gmpa
“ A 1 1,15
Avec :

N : Effort normal appliqué.
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M : Moment fléchissant appliqué.
A : Section du voile.
V : Distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée.
I : Moment d'inertie.
On distingue 3 cas :
1 cas :
Si : (o7 et 63)> 0 = la section du voile est entierement comprimée " pas de zone tendue ".
La zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99/ (Version 2003).
Amin = 0,15%.a.L
2°™ cas :
Si : (o7 et 63) <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 :

Ft
Ay = E
On compare A, par la section minimale exigée par le R.P.A 99 (version 2003).
Si: A< Anin=0,15% a.L, On ferraille avec la section minimale.
Si:Ay> Anin,  On ferraille avec A,.
3" cas :

Si: (ol et 62) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée,
Donc on calcule le volume des contraintes pour la zone tendue.

VIL.3.1 Les armatures verticales :

Ils sont disposés on deux nappes paralleles servant a répondre les contraintes de flexion
composée, le R.P.A 99 (version 2003) exige un pourcentage minimal égal a 0,15% de
la section du béton.

Le ferraillage sera dispos¢ symétriquement dans le voile en raison du changement de
direction du séisme avec le diamétre des barres qui ne doit pas dépasser le 1/10 de 1'épaisseur
du voile.

VIIL.3.2 Armatures horizontales :

Les armatures horizontales paralleles aux faces du mur sont distribuées d'une facon
uniforme sur la totalité¢ de la longueur du mur ou de I'élément de mur limité par des ouvertures ;
les barres horizontales doivent étre disposé vers l'extérieure.

Le pourcentage minimum d'armatures horizontales donné comme suit :

Globalement dans la section du voile 0,15%
En zone courante 0,10 %.
VIIL.3.3 Armatures transversales :

Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont a prévoir d'une
densité de 4 par m? au moins dans le cas ou les armatures verticales ont un diametre inférieure ou
égal a 12 mm Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec un espacement au
plus égal a 15 fois le diamétre des aciers verticaux.

Les armatures transversales peuvent étre des épingles de diamétre 6 mm lorsque les
barres longitudinales ont un diamétre inférieure ou égal a 20 mm, et de 8 mm dans le cas
contraire.
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4.30m

v

A

VI1.4 Ferraillage des voiles :
VII1.4.1 Exemple de calcul :

|

0.20 m

Voile de rive :
A= (0.502 x 2)+ 0.2 x 4.30 =1.36 m?

IO.SOrn

T

Figure :VIIL.1 Voile Type 1 }

. 0.50m
= (0.2%4.307/12 = 1.33 m4 «—>
V=215m
N =86.4 KN
M=15.4KN.m
T=8.7KN
Détermination des contraintes :

N MV 86.4x107° 15.4x2.15x107
6, =—+———>0, =

A1 1.36 1.33

N MV 86.4x10° 15.4x2.15x107
6, =—————>0, = -

A 1 1.36 1.33

On a (o] et 57) > 0 ; la section du voile est entierement comprimée " pas de zone tendue ".

La zone courante est armée par le minimum exigé par
Amin =0,15%.a.L

On calcule le ferraillage pour une bande de Im :

A, =0,15%aL =0,0015x20x100=3 cm?>/ml

Le diamétre « D » :
la
lO(mm)

On prend D=12 mm.
Donc on prend : 5T12 p.m. =5.65 cm*/m
L'espacement « St » :
Selon le BAEL 91, 0n a:
St <min {2.a; 33 cm}
St <min {40; 33 cm} = St<33 cm
- Selon le R.P.A 99 (version 2003) on a :
St <min {1,5.a; 30 cm}
St <min {30; 30 cm} = St<30 cm
Donc : St <min {St gagL91; St RpA 99}
St<30cm
On adopte :St=20 cm
Vérification de la contrainte de cisaillement « Ty, » :

< 1x200

=DX<
10

=20 mm

=0.09 MPa

=0.04 MPa

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

La vérification de la résistance des voiles au cisaillement se fait avec la valeur de
L’effort tranchant trouvé a la base du voile majoré de 40% (Art 7.2.2 RPA 99/V2003).

T
b,d

-La contrainte de cisaillement : ¢, =1,4

Avec :
T : Peffort tranchant a la base du voile.

166



Chapitre VII Etude des voiles de contreventement

by : épaisseur de voile.
d : hauteur utile.(d=09 x h).
h : hauteur totale de la section brute.

la contrainte limite est : T=0,2.f ,; =5MPa

Il faut vérifier la condition suivante : T, <7

-3
t =14 —14x—310 " _(617mpa
b,.d 0.2x(0.9x4.08)
T,=012Mpa<T=5 MpPa.....ininineneenas Condition Veérifiée

Disposition des armatures :
Armatures verticales :

Les arréts, jonctions et enrobages des armatures verticales sont effectués conformément
aux regles de béton armé en vigueur. La distance entre axes des armatures verticales d'une méme
face ne doit pas dépasser deux fois I'épaisseur du mur ni 33 cm. Selon le BAEL 91, étre doit pas
dépasser 1,5 de I'épaisseur du mur ni 30 cm selon le R.P.A 99 (version 2003).

A chaque extrémité du voile I'espacement des barres doit étre réduit de moitié sur 1/10
de la largeur du voile. Cet espacement d'extrémité doit étre au plus égal a 15 cm.
Ona:

S, =20cm =S, /2=10ecm <15CM.......ccccccecvviiniiniiiniine Condition Vérifiée
L=430 cm=L/10=43.0cm

Armatures horizontales :

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de
100.

Elles doivent étre retournées aux extrémités du mur et aux bords libres qui limitent les
ouvertures sur 1'épaisseur du mur.

Les arréts, jonctions et enrobages des armatures horizontales sont effectués
Conformément aux regles de béton armé en vigueur St < min (1,5.a; 30 cm)

Le diamétre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10
de I'épaisseur du voile.

D'aprés le R.P.A 99 (version 2003), on adopte le méme ferraillage que les armatures
verticales soit T12 avec un espacement de 20 cm
Armatures transversales :

Les deux nappes d'armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au metre carré.
Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers l'extérieur.

Poteau
e e o 5TI2P.m STI2 P.m e _®
L/ e oo 0o e e<c o o o e o o ofece oo o 4
4 . b S L) L '
i ® o0 @ @ o eqo® 0 @ e © o e goeo 00 o i
e o | L/10 L/10 (& & @

Figure VII.3 : Disposition des armatures des Voiles
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Chapitre VIII: Etude d’infrastructure

VIII.1 Calcul des fondations :
VIIIL.1.1 Introduction :

Les fondations d'une construction sont constituées par les parties de 1’ouvrage qui sont
en contact avec le sol, au quelles elles transmettent les charges de la superstructure, elles
constituent donc la partie essentielle de I’ouvrage, la bonne conception et réalisation découle
la bonne tenue de 1'ensemble.

11 est important donc pour déterminer les dimensions de connaitre d'une part le poids
total de l'ouvrage entiérement achevée, et d'autre part la force portante du sol.

D'apres le rapport du sol notre terrain a une contrainte admissible de 2,0 bar a un
ancrage de 2,00 m.

Le béton de propreté prévu pour chaque semelle aura d’une épaisseur de 10 cm.

Vu la hauteur de la construction et les charges apportées par la superstructure, ainsi que
l'existence des voiles dans cette construction, et la moyenne portance du sol, le
dimensionnement des fondations donne des semelles de grandes dimensions qui se
chevauchent dans 1'un ou dans l'autre sens, donc il est préférable de les relier de maniére a
former un radier général qui constitue un ensemble rigide qui doit remplir les conditions
suivantes :

Assurer l'encastrement de la structure dans le sol

Transmettre au sol la totalité des efforts

Eviter les tassements différentiels.

VIII.1.2 Définition :

Le radier c'est une surface d'appui continue (dalles, nervures) débordant I'emprise
de I'ouvrage, elle permet une répartition uniforme des charges a transmises tout en en résistant
aux contraintes de sol.

VIIIL.2 Calcul du radier :

Un radier ¢’est une semelle unique de trés grande dimension commun entre tous les
poteaux et voiles supportant toute la construction.

Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité (Réaction de

sol = poids total de la structure).

Poteau

Radier RR

reionaus — AT A A TA T T IR T

Figure. VIIIL.1 : Schéma du Radier

|
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VIII.2.1 Pré dimensionnement du radier :
Le radier général supporte la somme des charges permanentes est charges d’exploitations

dues a la Superstructure :
5

zztﬂ==3?45TKN

Gr

m
1]
[y

Qr Q. = 6451,9 KN

i=1

Avec :
Gr: la charge permanente totale.
Qr: la charge d’exploitation totale.

Combinaison d’actions :

AL’ELU:N; =1,35G, +1,5Q, = 60244,60 KN

ALELS: Ny =G, +Q, =43908 9KN

Ser
Surface minimale du radier :
La surface du radier est donnée par la formule suivante :

~S> N, _ 43908,29
o} 2x10

=219,54 m>

N

—<o0
S sol
sol

On prend un débord de 80 cm de chaque coté dans les deux directions ce qui nous donne une

surface d’assise S_,  =484,70m>

radier

VIII.2.2 Calcul de I’épaisseur de la dalle du radier :

L’épaisseur du radier doit satisfaire les conditions suivantes :

1" Condition :
T, = Vu < 0306'fc28 =d> L

b.d 0,06f_,..b
Avec :

L
V, : Peffort tranchant ultime ; V, = 9 “2
L : Longueur maximal d’une bande 1m ; L=4,80 m
QLl = Nu :w: 124,29KN/m2
S 484,70

Pour une bande de 1 meétre linéaire :

Q, =124,29x1Iml =124,29KN/m
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_Q,L 1mx124,29x4,80

\A =298,30KN
2 2
-3
> 298,3x10° _ 1 9om,
0,06x25x1
2¢me Condition :
Loa<ct
25 20=19,20cm<d <24 cm
L=4,80m

Donc : h=2d+c=20+5=25cm
Soit : d=20cm, h=30 cm
VIIL.3 Détermination de la hauteur de la poutre de libage :
Pour pouvoir assimiler le calcul du radier a un plancher infiniment rigide, la hauteur de
la poutre de libage doit vérifier la condition suivante :
L L
Eshsg:53,33cmshﬁ80 cm
h= 70cm , d=63cm.

On prend comme dimension :
b= 50cm.

VIIL.3.1 Vérification des contraintes du sol :
On doit vérifier la de sol sous radier a L’ELS sous ’action de la superstructure ainsi
son poids propre et compris les poutres de libage.

Poids propre du radier :
Gradier = YBA'(hr 'Sr + hp bszl )

G oiier = 25.((0,30x484,7) +(0,70x0,40x 99,43) = 4331,26KN

radier

N.. =G +N =4331,26 +43908,9 = 48240,16 KN

radier ser superstructure

Donc on va vérifier la condition suivante :

N <200KN /m?
radier
N, _ 48240,16

s =99,53KN/m* <200KN /m*................ Condition Vérifiée
S 484,70

radier
VIIL.3.2 La longueur élastique :

La longueur ¢lastique de la poutre de libage est donnée par :

L :4@
* VKb
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3 3
bh :0,5><0,70 ~0,014m" |

Avec : | : Inertie de la poutre : I =

E : module d’élasticité du béton, E=3216420t/m” .
b : largeur de la poutre : b =0,50 m

K : coefficient de la raideur de sol k =500t/ m’

4x3216420x0,014
. = 4 == 5,18m
500%0,50
L =518m< gx L, =8, 13M.cccceoeeeereeeeernreneereeeeeees Condition Vérifiée

Limax : la longueur maximale entre nues des poteaux.

Donc on peut considérer que le radier est infiniment rigide.
VII1.4 Evaluation des charges pour le calcul du radier :
VII1.4.1 Poids unitaire du radier :

N, _ 48240,16
4847

Omax = N

=99,53KN/m’

radier
O =V Xh=25%x0,30=7,5 KN/ m?

Q=0 —0. 4 =99,53-7,5=92,03 KN/ m?

Donc la charge en « m? » a prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est de :
Q=124,29 Sia=L /L <0,4:

VIILS Ferraillage du radier :

VIIL.S5.1 Ferraillage des dalles :

Soit une dalle reposant sur 4 c6tés de dimensions entre nus des appuis Ly et Ly avec Ly< L.
Pour le ferraillage des dalles on a deux cas :

1% cas :

Sia = L,/L, = 0,4 : La dalle porte suivant les deux directions.

Les moments sont donnés par :

M, =p, QL
{Moy =u, .M,
Moment en travée :
M=0,85Mg........iill. panneau de rive.
Mi=0,75Mg................. panneau intermédiaire.
Moment sur appuis :

Ma=04Mg..ooiiniiiinnnnn appuis de rive.
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Ma=0,5Mg..ooivniiiniannnne. appuis intermédiaire

: L . .
Sia= LX < 0,4 : La dalle se calcule comme une poutre continue dans les sens de la petite
y

portée. Pour notre cas, on prend le panneau le plus défavorable.

4,50
4 50

A
A 4

Donc La dalle porte dans les deux sens.

0.99 u, =0,0368
0=0,99=
p, =1,0000
M, =p, QL > M,  =0,0368x124,29x4,50°
M,, =92,62KN.m
M, =p, M, - M, =1,0000x92,62
M,, =92,62KN.m

En travée :
Sens x :

M, =0,85M,, =0,85x92,62 =78,73KN.m

3
u= My _ 78’732X10 =0,014<p,=0,392 > A =0
bxd*xf,, 100x63"x14,17
B =0,993
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Ao M 78,73x10°
© Bxdxo, 0,993x63x348

=3,62cm?/ ml

On adopte 4T12/ ml ; As = 4,52 cm’/ml ; St=25cm
Sens y:
M, =0,85M,, =0,85%x92,62 =78,73KN.m

M : ,
pe—w o BI04 20,302 5 A =0
bxd*xf,, 100x63"x14,17
B=0,993

M,  7873x10°

= = =3,62 cm?/ ml
Bxdxo, 0,993x63x348

On adopte 4T12/ ml ; As =4,52 cm?/ml ; St=25cm

Sur appuis :
Appui de rive :
M, .. =0,3M,, =0,3x92,62=27,79KN.m
M, , 2 10° :
n= 2 = 7’79;( 0 =0,005<p,=0,392 > A =0
bxd*xf,, 100x63"x14,17
B=0,998
3
A M, .. 27,79x10 ~1.27 em?/ml

T Bxdxo,  0,998x63x348
On adopte 4T12 / ml ; As =4,52 cm?/ml ; St=25cm

Appui intermédiaire :

M, e = 0,5M,, =0,5%92,62 = 46,31 KN.m
"= bﬁfinf}bc B 10§5%33t111(j,17 =0,008<, =0,392 > A, =0
B = 0,996

A = Mina 46,31x10’ 212 cm? /il

" Bxdxo,  0,996x63x348

On adopte 4T12 / ml ; As =4,52 cm?*/ml ; St=25cm
VIIL.5.2 Vérification de I’espacement :

Dans le sens le plus sollicité :
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S <min{3h ;33
{ < minf S Condition vérifée

S, <33cm
VIIL.5.3 Disposition du ferraillage :
Arrét des barres :

La longueur de scellement L _ est la longueur nécessaire pour assurer un ancrage correct.

Ona . f.400 etf . =25 MPa

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.

Arrét des barres sur appuis :

L,

° 4thu
7, =0,6x¥x f, > 1, =0,6x(1,5) x2,1=2,84 MPa

[ _L2x400

s = =42,25 cm
4x2,84

L, =max{L;0,2L } — L, =max {42,25;90} =90 cm

Arrét des barres en travée dans les deux sens :
Les aciers armant a la flexion, la région centrale d’une dalle sont prolongés jusqu’aux appuis
araison d’un cas contraire, les autres armatures sont arrétées a une distance :

Lx/10=450/10=45 cm

2T12p.m
2T12 p.m filantes
2T12 p.m 2T12 p.m filantes
) 45¢m ; ;
.
; 4.5 m
45cm b ::‘» 4 ....... >.
: Y . U5cm
| 4
v \/
45m 45¢m

Figure VIIL.3 : Armatures supérieures (en travée)

174



Chapitre VIII: Etude d’infrastructure
2T1IZ P
42.25em r 90 cm t
42.25 cm v 4225 em
4.5 m
90 cm s 90 cm
4225cm * 190 cm
; ' \
'l Yo
2T12 21T12
4.5m

\

<

Figure VII1.4 : Armatures inférieures (sur appuis)

VIIL.6 Ferraillage des poutres de libage :

Le rapport @= L,/L, = 0,4 pour tous les panneaux constituants le radier,

donc les charges transmises par chaque panneau se subdivise en deux charges trapézoidales et

deux charges triangulaires pour le calcul du ferraillage on prend le cas le plus défavorable

dans chaque sens et on considere des travées isostatiques.

Sens longitudinal (y) :

Q

\'
Ll

4,50

A
v

___________________ 2.’_2_5._._4_1_4_._2_’2_0_
y Y < > : <>
i
) 4 i +—
A ;
1
r e
1
< ¥ |
1
1 < |
|
1
i
i e _54_._ _________ -

Figure VIILS : Répartition des charges sur les poutres selon les lignes de rupture.
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Calcul de Q’ :

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.

2 2
Q,:9 1= szl L+ 1_# Lo
2 3L, L,

Avec :
Lx;=Ly;=4,50 m
Lx;=44m
0=92,03KN / m’’
Donc :

Q,:92303 1— (4.5) = 4,5+ 1—% 4,4 |=146,94KN.m
2 3.(4,5) (4.5)

QL’ 146,94x4,5°
8

M, = =371,94KN.m

Calcul du ferraillage :

En travée :

M, =0,85M,, =0,85x371,94=316,15 KN.m

M,  316,15x10°

n= = - =0,112<p,=0,392 > A =0
bxd*xf,, 50x63" x14,17
B = 0,940
M,  316,15x10°

= = =15,34 cm?/ ml
Bxdxo, 0,940x63x348

1* 1it3T16

On adopte : {2 1it 3T16 = 4 =18,10cm’
3 1§t 3T16

En appuis :

M, =0,4M,, =0,4x371,94 =148, 78KN.m

3
po— e BTV 646 20,3925 AT =0
bxd*xf, 50x63>x14,17
B=0,911
3
Ao Mo 8T8

' Bxdxo,  0,911x63x348
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On adopte : 3T14 (Fil) + 3T14 (chap) ; A =9,24 cm?

b. Sens transversal(x) : ; !

U i

v

4,50

A

v

Figure VIIL.6 : Répartition des charges sur les poutres selon les

Calcul de Q’ :

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.
2 2
Q =§><Q><LXl :§x92,03x4,5 =276,09 KN/m

_Q'xIP_276,09x4,5
= -
8

Calcul du ferraillage :

M

= 698,85 KN.m

En travée :

M, =0,85M, =0,85x 698,85 = 594,02 KN.m

3
W= M, _ 59402x10 =0,211<p, =0,392 > A =0
bxd*x f,. 50x63>x14,17
B=0,910
M,  594,02x10°

t

T Bxdxo, 0,881x63x348

=30,75 cm?/ml

1 1it4T20
On adopte :{2°™  1it4T20 = 4 =33,17cm’
37" 1it4T16

En appuis :
M, =0,4M,, =0,4x698,85=279,54 KN.m

3
pe— M 2P0 09 20,392 5 AL =0
brxdixf_  50x63x1417
B = 0,948

177



Chapitre VIII: Etude d’infrastructure

Ao M. 279,54x10°
* PBxdxo, 0,948x63x348

13,45 cm?/ ml

On adopte : 5T20 Soit (A =15,71 cm?).
VIII.6.1 Contraint de cisaillement :
Calcul de P’effort tranchant :

Sens longitudinal :

guied | FURLNTS [N PR
2 2L, 2L,
4,4

2 2x4,5 2x4,5

Sens transversal :

=21 =228, 45-207,07kN
2 2

Timax =207,07 KN

T 20707 v
bd  0,5x0,63x1000

T, = min(0,10f028;4MPa) = min(2,5 ;4MPa) =2,5 Mpa

1, =0,66Mpa <T =2,5Mpa.....cccccceveuenueucne. Condition Verifiée
Diamétre :

¢, <min(h/35;¢,;b/10)=min(20;20;50) =20 mm

on prend ¢, =10 mm

Espacement :

S, < min(%;lZ(pljz min(l7,5 ;24)=17,50 cm

On prend S,=12cm

0,8.A,.f1.
Cb(r, —0.3/.,)
. b(t, —0.37.4)S, (0,66—0.3x2,1)50x12 _

> = 0,06
0,8.1. 0,8% 400

Donc on utilise des armatures HA, Fe400, soit 4T10, A=3.14cm?/m.

f:l'se > max (t, /2;0,4 MPa) = max (0,33;0,4 MPa) = 0,4
o

t
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Mzz,w>0,40Mpa..................

ceerreeeeeinnne e WCondition Verifiée

Ly

4T12

P [
« »

Figures VIIL7 : Disposition des armatures dans le radier par métre linéaire

T10

T10

Figure VIIL.9 Ferraillage de la poutre de libage (sens longitudinal)
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VIIL.2 ETUDE DU VOILLE PERIPHERIQUE :
L’infrastructure doit constituer un ensemble rigide capable de remplier les fondations
suivantes :

Réaliser I’encastrement de la structure dans le terrain :

Assurent la liaison avec le sol et repartissent les efforts
Elles jouent un réle d’appuis.
Limitée les tassements différentielle a une valeur acceptable.
Remarque : on remarque du plan de la coupe que les fondations ne seront pas encarrées a la
profondeur recommandé¢ par le bureau géotechnique ( un ancrage de2.5 m) pour avoir 2 bars
de capacité portante). Alors, on propose d’ajouter un sous sol de 3 m de hauteur pour attendre

le bon sol.

Dimensionnement :
On adopte une épaisseur e=15 cm, la longueur L=4.80 m, la hauteur H=3 m.

Caractéristique du sol :

Poids spécifique : ¥ =17kn/m’
Angle de frottement : ¢ =30°
Une cohésion : C =0 kn/m.

Evaluation des charges et surcharges :
Le voile périphérique est soumis a :

a) Poussée des terres :
G = hxyxtgz(%—%)j G = 3x17><tg2(%—%)= 3.27kn/m?
b) Charge due a la surcharge :
2 20, TP 2
=10 kn/m>q =10 kn/m" —>Q=gxig (Z—E):Q=O.64kn/m

Ferraillage du voile :

Le voile périphériques se calcul comme un panneau de dalle sur quatre appuis,
uniformément chargé encastré en chaque coté. Il est soumis a la poussée des terres, et une
surcharge d’exploitation estimée a 10kn/m”.

> AL’ELU :
pour le ferraillage du mur on prend le panneau le plus défavorable.

Lx=3.15m,Ly=4.80 m, B=1 m, h=15 cm.
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a= E =0.66 > 0.4 = La dalle travaille dans les deux sens.

Ly

Opin =1.5%x0=0.96kn/m*,c,, =135xG+1.50 = 0, =5.37kn/m’

_ 3 X Gmax + O-min

qy = Oy = s =4.27kn/m’
0.96
g + _ kn/m’
_’
0.96 > 427 5.37
kn/m’ R kn/m> kn/m’

Figure VIII.10: schéma de chargement du mur de soutenement.

U, =0.0737}

a=0.66= ELU :
p, =0.3753

M, = u qx.L > M, =u,M,,
M, =3.12xm—>;M, =1.17xm.

Les moments sollicitant :

M, =0.85xM, =2.65kn/m’
M, =0.85xM, =0.9%n/m*
M, =050xM, =1.56kn/m*

Sens Mu (kn.m) A A min A adoptée
Travée 2.65 0.61 1.5 5.50
X-X :
Appuis 1.56 0.36 1.5 5.50
Travée 0.99 0.23 1.5 5.50
Y-Y .
Appuis 1.56 0.36 1.5 5.50

Tableau VIII.1: Résumé des résultats ferraillage.

» Vérification a PELU :
avec A min=0.1%x15x100/100=1.5 cm>
> Les espacements :

o Armature // L_: St <min(3e:33cm)=33cm.
o Armature |/ L, : St <min(4e:45cm)=45cm.

> Vérification de ’effort tranchant :
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T
En doit vérifier que : v, = bil <(0.1f ,s;4MPA) = 2.5Mpa  Fissuration nuisible.

x [
y, = L,
1+—
1+2)
x [
ona V, =q”3 r _A2TXAE_ ¢ 83km.

7,=0.196Mpa <t, =2.5Mpa.......... Condition Vérifiée.
» Vérification a PELS :
0. =0=0.64kn/m’;0,, =G+Q=39lkn/m’.

qu :Gmax = 3xo-ma2+o-min :309kn/m2

ELS:pzix:0.66:>{

y

1, =0.0737
4, =0.3753

> Les moments sollicitant :

M, =2.26kn/m* —; M, =0.85kn/m’.
M, =1.92kn/ m* — M, =0.72kn/ m’.
M =1.13kn/m’.

ap
> Vérification des contraintes :
e Dans le béton :

o, :%xyﬁabc =0.61 ., =15Mpa.

C

o, :ISX%(d—y)SGS =min2f /3.110\/n.f,,, =201,63.

e Dans P’acier : la fissuration est considérer nuisible.

Sens Meer (kn.m) O, O, Vérification
Travée 1.92 0.512 38.87 Vérifier
X-X
Appuis 1.13 0.301 22.88 Vérifier
Travée 0.72 0.192 14.58 Vérifier
Y-Y
Appuis 1.13 0.301 22.88 Vérifier

Tableau Figure VIIL.2 : Résumé des résultats (vérification des contraintes).
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Ferraillages du Voile Peériphérique

0000
g b
1 » 2TIO EsplSom
10 1 T
25 &
i 4 o 2T10 Esp1Scm
'l
A0 i1
1 * Erder O6
& =
o
(3 q B
- J_E_i L] L]
4 —..i'.l:'-;,"f

Figure VIIL.11 Ferraillage du voile périphérique
Conclusion :

Les fondations ont pour réle de transmettre les charges au sol .Elle sont choisies selon

les criteres suivants :
e La capacité portante du sol.
e Ladistance entre axes des poteaux.
e Laprofondeur d’ancrage.

Pour connaitre le type de fondation qui convient a notre structure, nous avons procédé a
un calcul avec semelles isolées. Ces derniéres ne convenaient pas a cause du chevauchement
qu’elles engendraient. Le méme calcul a été mené avec des semelles filantes. Ces derniéres
ne convenaient pas non plus pour les mémes raisons.

Nous sommes ensuite passé a un calcul avec fondation sur radier nervuré .Ce dernier a
¢té calculé comme un plancher renversé .Le ferraillage adopté a été vérifier et satisfaisant.

Le calcul du voile périphérique a aussi fait I’objet de ce chapitre. le voile périphérique

est en fait un mur qui reprend comme charges uniquement les poussées des terres.
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CONCLUSION GENERALE

Conclusion générale

Notre projet de fin d’étude nous a permis d’assimiler les différentes méthodes de calculs et
techniques employées dans les batiments, en utilisant les réglementations algériennes
régissant les principes de conception et de calcul des ouvrages dans le domaine de la
construction.

Ce projet de fin d’étude, nous a beaucoup aidés a mettre en pratique toutes nos
connaissances acquises durant notre cycle de formation de master.

Nous avons utilisé le logiciel « ETABS » afin d’interpréter les résultats qui nous ont
permis d’aboutir au ferraillage des différentes éléments de construction.

De ce fait, Le projet nous a permis de mieux apprécier le domaine du génie civil et rdle le
du spécialise en génie civil dans la réalisation des structure qui ne se limite pas simplement au
calcul du ferraillage mais encore:

- Les solutions des problémes existants de la meilleure fagon possible en tenant compte de
I’économie et de la sécurité;

- La conception;

- La forme de I’élément et sa fonction.

Nous avons appris a étudier tous les éléments concernant les constructions en béton armé
on passants par plusieurs difficultés comme 1’utilisation du logiciel « ETABS » et la
stabilisation de notre structure.

Nous espérons que ce travail constitue un point de départ pour d’autres dans notre vie
professionnelle et qu’il sera un bon guide pour les futures promotions.

- En perspective, il est important d'étudier d'autres projets sur des sols présentant des
caractéristiques médiocres et a des profondeurs importantes pour pouvoir adopter d'autres
types de fondations tels que les pieux ou les micro pieux;

- Etudier d'autres projets tels que les ouvrages tunnels (structure en voiles en béton arme).
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Logiciel:

» F logiciel ETABS version 9.6 pour la modélisation.
» F logiciel Socotec pour calcul la section ferraillage.
» F logiciel RDM 6 pour calcul des moments et des efforts tranchants.
» F logiciel mathtype
» Excel pour le calcul

» Word pour écrire les textes
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