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RESUME

Dans le cadre de la préparation de la soutenance du projet de fin
d’études, nous avons étudié un bdtiment constitué¢ d’un sous- sol et (10)
étages et RES de chaussée a usage multiple. Ce projet est implanté a

relizane, classée en zone (Il a) de moyenne sismicite.

La stabilisation du bdtiment est assurée par un systeme de portiques plus

des voiles de contreventement.

Le choix des différents éléments constituant la structure est fait
conformément aux reglements utilisés actuellement en Algérie (RPA99V2003,

BAELYI ...).

ABSTRACT

As part of the préparation for the Défense of the end of the study Project, we studied a
building for multiple uses consist of an underground, ground floor and 10 stories. This

Project Is located in Relizane which is classified seismic zone I a.
The stabilization of the building is provided by a system frame and bracing walls.

The choice of different constituent’s structure is in accordance with the regulation

currently used in Algeria (RPA99V2003, BAELYI ...).



A : Coefficient d’accélération de zone.

A,.: Armature de répartition.

Ag,: Section d’armature.

a: Position relative de la fibre neutre.

B,.: Section réduite.

B : Coefficient de pondération.

Cp: Facteur de force horizontal.

C; : Coefficient de période.

d: Distance séparent entre la fibre la plus comprimée et les armatures inférieures.
d’: Distance entre les armatures et la fibre neutre.
D : Facteur d’amplification dynamique.

E : Action accidentelle.

fbe: Contrainte de calcul.

fcj: Résistance a la compression.

ftj: Résistance a la traction.

f c28: Résistance caractéristique a 28 jours.
G: action permanente.

Y»p: Coefficient de sécurité béton.

Ys: Coefficient de sécurité d’acier.

I, I,;Moment d’inertie.

Ly, Ly: Rayon de giration.

M : Moment fléchissant.

Uy,: Moment ultime réduit.

n: Facteur de correction d’amortissement.
N : Effort normal.

Q : Action d’exploitation.



Q : Facteur de qualité.

R : Coefficient de comportement global de la structure.
0 Contrainte admissible du béton.
04;:Contrainte admissible d’acier.
opc: Contrainte du béton.

o, Contrainte d’acier.

T : Effort tranchant.

T,,:Contrainte ultime de cisaillement.
T,: Contrainte de cisaillement.
0:Coefticient d’application.

V : Force sismique total.

W : poids total de la structure.

W; : Poids sismique au niveau « i ».

Z : Bras de levier.
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Introduction générale

Dans les pays industrialisés, le développement économique s’accompagne souvent d’une
orientation vers la construction verticale, notamment pour optimiser 1’utilisation de 1’espace
urbain. En Algérie, la croissance démographique rapide et la raréfaction des terrains

constructibles poussent également les autorités a privilégier cette approche architecturale.

C’est dans ce contexte que s’inscrit notre Projet de Fin d’Etudes (PFE), intitulé

« Dimensionnement et calcule d’une tour a usage multiple en (R+10) avec sous-sol
contreventée par des voiles et des portiques implantés a Relizane ». Ce projet représente
I’aboutissement de cinq années de formation, et nous offre 1’opportunité d’appliquer de
maniére concrete les connaissances théoriques acquises, tout en développant notre capacité a

structurer et intégrer ces savoirs dans un projet technique complet.

Nous avons choisi d’utiliser le béton armé comme matériau principal pour la réalisation de
la structure. Ce choix s’explique par ses nombreux avantages, notamment sa compétitivité
économique par rapport a d’autres matériaux comme la charpente métallique ou le bois,

ainsi que ses bonnes performances mécaniques.

L’aspect dynamique de I’étude est d’une importance capitale. En effet, 1’ Algérie se situe
dans une zone de convergence tectonique sujette a une activité sismique significative. Méme
si la ville de Relizane lieu d’implantation du batiment, se trouve en zone de moyenne
sismicité, 1’analyse dynamique reste indispensable pour évaluer le comportement de la

structure face aux sollicitations sismiques éventuelles.

L’ouvrage étudié est un batiment en béton armé, a usage multiple, comportant un sous-sol,
un rez-de-chaussée et neuf étages. Sa conception répond a plusieurs exigences
fondamentales, & savoir :

La sécurité : garantir la stabilité et la résistance de la structure ;

L’¢économie : optimiser les colits de réalisation ;

Le confort des usagers : offrir un cadre d’utilisation fonctionnel ;

L’esthétique : assurer une intégration harmonieuse dans 1’environnement bati
Ce travail constitue ainsi une étape essentielle dans notre parcours, combinant rigueur

scientifique, esprit d’analyse, et capacité de synthése au service d’une réalisation technique
concrete.

Notre travail est constitué de huit chapitres :
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* 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 présente le calcul des ¢léments planchers.
* Le quatriéme 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
I'action sismique et les caractéristiques dynamiques propres de la structure lors de ses

vibrations. L’étude du batiment sera faite par I’analyse du modé¢le de la structure en 3D a

I'aide du logiciel de calcul ETABS 9.7;

* Le sixiéme chapitre se portera sur le ferraillage des éléments principaux.
* Le septieme chapitre consiste au ferraillage des voiles.

« Le huitiéme chapitre consiste a la conception et le calcul des fondations.

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

I.1. Présentation de I’ouvrage

Le projet qui nous a été confi¢ consiste a I’étude d’un bloc en R+8, implanté 8 RELIZANE,
considérée comme un lieu a faible action de vent « zone | » selon les réglements neige et
vent 1999 (D.T.R.C,.4.10). En ce qui concerne le coté sismique la région est classée comme
une zone de moyenne sismicité (zone lla) selon la classification des zones établies par le
réglement parasismique algérien (R.P.A99, Version 2003).

Le projet est composé d’un seul batiment en R+10 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

1.2. Caractéristiques géométriques du batiment

- Longueur totale du batiment .............oooiiiiiiii i e 24.40m.
- Largueur totale du batiment...........ooiiiiiiii e 24.40m.
- Hauteur totale du batiment.......... ..o 34.10m.
- Hauteur RDC du batiment. .........cooouiiiiiiiii e e 3.50m.
- Hauteur du SOUS - SOI .. ..oeiee e 03.00m.
Hauteur d’étage courant du batiment...............cooiiiiiiiiiiiii e 03.06m.

1.3. Caractéristiques géotechniques du sol
Le batiment est implanté dans une région, classé selon les régles parasismiques algériennes
(RPA 99/version 2003) comme une zone de moyenne sismicité (zone I1a).
> Le site est considéré comme un site meuble : S3
> La contrainte admissible du sol: os, = 2.00bars
1.4. 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.
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c. 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.

- 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 éléments 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 deux volées.

e. Ascenseur

C’est un appareil installé dans le batiment, comportant une cabine dont les dimensions
permettant ’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 étanchéité multicouche imperméable évitant la
pénétration des eaux pluviales.

g. Terrasse

Il existe un seul type de terrasse : terrasse inaccessible

h. Isolation

- L’1solation 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
étre posée sur des fondations superficielles de type radier général.

- Capacité portante oo = 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;
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1.5. Caractéristiques mécaniques des materiaux

1.5.1. Béton

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

- Le béton armé est obtenu en introduisant dans le béton des aciers (armatures) disposées de
maniére 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).

- La composition d’une métre cube (m®) de béton courant est comme suit:

- 350Kkg de CIMENL ....ivniiii et e CPA325
-400litres de sable .......ooeiiiii e dg < 5mm
- 800litres de graviers...........oceeeeiiniiiiiiiiineiieiinienieeeeeene . dg < 25mm

- 175litres d’eau de gachage.
La préparation du béton sera faite mécaniquement a 1’aide d’une bétonniere on d’une
centrale a béton.
a. Principaux caracteres et avantages
La réalisation d’un élément d’ouvrage en béton armé, comporte les quatre (04) opérations :

a) Exécution d’un coffrage (moule) en bois ou en métal.

b) La mise en place des armatures dans le coffrage.

c) Le coulage du béton dans le coffrage.

d) Décoffrage ou démoulage aprés durcissement suffisant du béton (a 28 jours).

Les principaux avantages du béton armé sont :

1) Economie : Le béton est plus économique que 1’acier pour la transmission des efforts
de compression et son association avec les armatures en acier qui lui permet de
résister & des efforts de traction.

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

3) Reésistance aux agents atmosphériques : Elle est assurée par un enrobage correct des
armatures et une compacité convenable du béton.

4) 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.
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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 :

_ j
4.76+0.83]

fc28 <40MPa ij fC23.

—>

fcog> 40MPa —> ij :m fcos.

Pour 28jours <j < 60JOUIS........ovvriireriiieeraeenenanennnnn. fej = fcgs.
Pour j > 60JOUTsS. ... fe; = 1.1fcys.
Pour notre étude, on prend : fcog = 25MPa.

f 9 S g <40 MPa
11 /]
— "
f 2 T

/

Jf oz > 40 MPa

28 60 ] (jours)

Figure 1.1: Evolution de la résistance fg; en fonction de I’dge 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 feg = 25MPa fiog = 2.1MPa
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[ (MPa)
5.1 A
47
30
18
60 '
20 40 o0 f,, OPa)

Figure 1.2: Evolution de la résistance a la traction f; en fonction de f;

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-Vvis:
- De sa ruine ou de celle de 1’un de ses ¢léments.
- Du comportement en service susceptible d’affecter gravement sa durabilité, son aspect, ou
encore le confort des usagers.
Les états limites sont classés e deux catégorie :
» Etat limite ultime (ELU)
Il correspond a la perte d’équilibre statique (basculement), a la perte de stabilité¢ de forme
(flambement) et surtout a la perte de résistance (rupture) qui conduit a la ruine de I’ouvrage.
» 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.
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a.1l. Diagramme parabole — rectangle

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

cas.

o (MPa)

A

Diagramunme
e ':.,f Réel da corntrainte
Rectangle ||
a! = Lo
2 %o 3.5 %
Figure 1.3. Diagramme contrainte déformation de calcul a I’ELU

Avec :

&pc . Déformation du béton en compression.

foc : Contrainte de calcul pour 2%o < gpc < 3.5%0

fej - Résistance caractéristique a la compression du béton a « j » jours.

vp : Coefficient de sécurité.

yp= 1.5 cas générale.

vb = 1.15 cas de combinaisons accidentelles.

b. Etat limite de service (CBA93 [ART5.1.4])

La contrainte limite de service en compression est donnée par la formule suivante:
o =0.6 xfes=0.6x25 = 15MPa.

b.1. Diagramme rectangulaire

Utilisé dans le cas ou la section considere est partiellement comprimée en flexion simple.
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® Lhe . * Lhe °

3.5 %o

’

0.8h

Y YT Y EY YY)

#® Axe neutre

Diagramme Parabole Diagramme
Rectangle rectangulaire

Figure 1.4. Diagramme rectangulaire simplifié

e. Contrainte admissible de cisaillement
Tu = min (0.2f /yp ,5MPa) Fissuration peu préjudiciable.
T = min (0.15f; /yp ,4MPa) Fissuration préjudiciable ou trés préjudiciable.
La contrainte ultime de cisaillement dans une pi¢ce en béton définie par rapport a I’effort
tranchant ultime Tu.

Ty =Ty /boxd avec bo: largeur de la piece.

{ 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= 11000(f;;) “; pour fo3 = 25MPa; Eizs =32164.2MPa.
f.2. Module de déformation différée
E\j =3700(fcj) ” -+ pour fc,g=25Mpa ;Ei»s=10818.9Mpa.
La deformation totale vaut environ trois la déformation instantanée.
f.2. Module de déformation transversale
Coefficient de poisson (CBA93 [ART2.1.2.3])
v =(Ad/d)/ (AlN).
Avec :
Ad/d: déformation relative transversale.
Al/1: Déformation relative longitudinale.

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

10



Chapitre I: Présentation de I'ouvrage et hypotheses de calcul

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 a 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, feE500).

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

- Le module d’¢lasticité longitudinal de 1’acier est pris égal a : Es = 200 000MPa.

5.2.1. Diagramme déformation —contrainte de calcul

os = f (€%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
fe -------- {/
(SR g RN C—

A
1
]
1
]
1
]
1
]
1
]
1
1
]
1
Y'
I
1
]
1
1
|
! —
e o
=
w
oy
!
w
o
o
[=]
o
Y
™
w

Figure 1.5. Diagramme de déformations-contraintes.

5.2.2. Contrainte limité de traction des armatures

Fissuration peu préjudiciable .. . pas de limitation
Fissuration préjudiciable........ = mln( fe;110 nxftjj (MPa)
Fissuration trés préjudiciable......... ast =min (0.5 fe;90, /mxf, ) (MPa)

11
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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. Hypothése 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 regles 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 étant 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 & :
€nc = 3.5%o0 en flexion composé.
€nc = 2 %o en compression simple.
L’allongement de 1’acier est limité a : epc=10%0 L les diagrammes déformations contraintes
sont définis pour :
- Le béton en compression.
- L’acier en traction est en compression.
Régles des trois pivots
On fonction des sollicitations normale la rupture d’une section en béton armée peut intervenir:
- 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 1’acier.

12
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- La déformation est représentée par une droite passant 1’un des points A, B ou C

appelés pivots.

Pivot Domaine | Déformation limites du pivot consideré

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 1.1: Régles des trois pivots

Compression
| 2%o0 B 3,5%o

3h/7

-
4

Traction pure limite

N /e

&
Lg]
—
z
P
(=]
~
Compreksio

Figure 1.6: Diagramme des déformations limitées de la section (régles des trois pivots)

1.6.2. Etat limite de service (ELS)

Il consiste a 1’équilibre des sollicitations d’actions réelles (non majorées) et les sollicitations
résistances calculées dépassant des contraintes limites.

Hypotheses de calcul

- Les sections droites restent planes.

Il n’y a pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.
- Le béton tendu est négligé.

- Les contraintes sont proportionnelles aux déformations.

Opc = Ep X €nc; Opc = EsX &

Par convention 1 correspond au rapport du module d’¢lasticité longitudinal de 1’acier et celui
du beton.

n = Es/Ep (coefficient d’équivalence).

13
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1.7. 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 régles parasismiques algériennes ont prévu les combinaisons d’actions suivantes :

G+Q+E G : Charge permanente
avec: Q: Charge d’exploitation ou surcharge d'exploitation
0.8GtE E : Effort sismique

14
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I1.1. Introduction

L’évaluation des différentes sections des éléments de note structure : Poutres, poteau, voiles
et planchers, passe impérativement par un dimensionnement préliminaire, appelé

prédimensionnement.

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 éléments 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.

11.2. Prédimensionnement des planchers

Les planchers sont des plaques minces dont 1’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.
11.2.1. 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 :

he o 1 {ht : hauteur totale du plancher

L = 225 YEC QL. portée maximale de la poutrelle entre nus d'appuis
Nivaux Lmax (M) Lmax/22 .5 | h¢(cm) | Type du plancher
Terrasse et étage courant | 3.06 13.6 20 Corps-creux 16 + 4
RDC 3.06 13.60 20 Corps-creux 16 + 4

Tableau I1.1: Tableau récapitulatif du choix de plancher

[ Dalle de compression - Corps

Poutrelle

16
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Figure 11.1: Configuration d’un plancher corps creux.
11.3. 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) @........covviiiiiniiinin.. 4 x 0.20 = 0.80kN/m?
2) Etanchéité multicouche (2 ¢m) @ ...oooiiiiiiiiiiiii e = 0.12kN/m?
3) Forme de pente en béton 16ger...........oivviiiiiiiiiiii e = 0.90kN/m?.
4) Asphalte coulé sablé (2.5cm) +polystyréne...........cooevvevriiniinininnnn... = 0.66kN/m°.
5) Plancher en corps creux + dalle de compression (16+4)....................... = 2.85kN/m>.
6) Enduit en platre (2Cm)........oooviiiiiii i 0.1 x 2 =0.20kN/m>.
G = 5.48KN/m"
Q = 1.00kN/m?
1
P i _
? P R
T, g +\+\+¥¥‘&?ﬁf\+\+\+ Gl e
4 RRRAEERS i*ifiji:i:i:;:,:,;, <<<<<<<<
—>aadddsas SNMMERANV GO
T R

Figure 11.2: Couple d’un plancher terrasse

b. Plancher étage courant

1) Revétement en carrelage (2cm)...........cooviiviiiiiiiiiiininanaan.. 2x 0.2 = 0.4kN/m”.
2) Mortier de PoSe (2CM).....ueiuitit it 2 x 0.2 = 0.4kN/m?.
3) -Sable fin pour mortier (2¢m)..........coviviiiiiriiiiiii e, 2x 0.17 = 0.34kN/m”.
4) -Plancher en corps creux +dalle de compression (16 +4)..................... =2.80N/m?
5) Enduit en platre (2Cm)........cooviieiiiiiii i 2x 0.1 =0.20kN/m?.
6) Cloisons en brique creux (10Cm)........covviiiiiiiiiiiiii e, = 0.90kN/m>.
G =5.04kN/m”.

Q (R.D.C a usage commercial (boutiques) = 4kN/mz2,
Q (1% au 8™ étages a usage d'habitation) = 1.5kN/m2.

Q ( Sous-sol) = 2.5kN/m?.

17
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Figure 11.3: Coupe d’un plancher étage courant

c. Dalle Pleine « Balcon

1) Revétement en carrelage (2Cm).........ccoovveriiiiiiiniiniinienanennne, 0.2 x 2 =0.4kN/m?
2) mortier de POSE (2CM)....uuiuiiriitit et 0.2 x 2 =0.4kN/m?
3) Sable fin pour mortier (2Cm).........oevueuirieriniiieiieiiaiennn. 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 (2Cm).......c.oovviriiiiiiiiiie e 0.1 x 2=0.20kN/m?
6) Cloison en briques CrEUSES. .. ...ouevererererareneneneneneneneneneneenieneneeneee.= 0.90KN/m?
G = 5.99KN/m#
Q = 3.5kN/m?

\\|HIH||HH\\|HH\\\HHHHHIHHH|HHH|\HH|HHHHHHHHHH\HHNHHHHHH:;

Figure 11.4: Plancher en dalle pleine

d. Murs de facade extérieurs
1) Enduit extérieur en ciment (2CM).........oviiiiniintiiniii et i eeaiaannns = 0.36kN/m?.

2) Paroi en briques creuses (15 cm) ......ooviiiiiiiiiiiii e = 1.30kN/m>.

18
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3) Paroi en brique creuses (10cm) ..........ooviiiiiiiiiiiiii e, = 0.90kN/m>.

4) Enduit intérieur en platre (1.56M) «...vvvneeeeeeeee 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 p porte et des fenétres). On obtient :

G = 2.83 x 80% = 2.83 x 0.80 = 2.26kN/m?.

- T1
LI LI
-

I
LT

I
T T
I T
I T

Eti:l
o

Mur double cloison

Figure I11.5: Murs extérieurs

e. Murs intérieurs

Enduit intérieur en platre (1.5Cm) @ oo, =0.27kN/m?
Briques creuses (10 CM) ..o = 0.90kN/m?
Enduit intérieur en platre (1.5CM) & oo = 0.27kN/m?
G = 1.44kN/m?2
avec une ouverture de 20% : G=144x80% =1.44 x 0.8 = 1.152kN/m?
B8

:
i

Mur simple cloison

Figure 11.6: Murs intérieurs
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11.4. Prédimensionnement des poutres

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

1L—5 <h < 1L—0 h, : hauteur totale de la poutre
0.3d <b <04d

ht _ y avec: b : largeur de la poutre

~ <

I1.4.1Poutres principales - L : portée libre entre nus d'appuis

Lm=433cm
{Lmax N {28.86cm < h; <433 cm Onprend h, = 40cm
d=09 h; 10.80cm < b < 14.40cm

. . Onprend b=30cm
D'apres le R.P.A 99(version 2003) on a :

D=30Cm> 20 CMurrereiiii et eieeaenns Con 2 dition vérifiée.
hy =43.30cm > 30 CM.vieniiiii i Condition vérifice.
h

?t T R Condition vérifiée.

Donc on prend la section des poutres principales (40 x 30) cm?

{37.736m < h; £56.6 cm Onprend h, = 45cm
13.5cm < b < 18cm

D'apres le R.P.A 99 (version 2003) on a : Onprend b= 4cm

D=30Cm> 20 CMu.urerii i Con 2 dition vérifiée.
he =50cm > 30 CM.ivniiii i Condition vérifiée.

h

?t R 7 Condition vérifiée.

Donc on prend la section des poutres principales (40 x 45) cm?
11.4.2. Poutres secondaires :

{L =400 cmj{26.67cm < h; <£40cm
d = 0.9h; 945 cm < b <126

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

Onprend h;=35cm
Onprend b=30cm

D =30CmM = 20 CMnreieeee et e Condition vérifiée.
hy =35cm = 30 cm....cooiiiii Condition vérifiée.
h

?t I T 7 Condition vérifiée.

Donc on prend la section des poutres secondaires (30 x35) cm2.

{L = 300 cm:{20cm < hy <30cm
d = 0.9h; 81cm<bh<10.8

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

Onprend h;=30cm
Onprend b=30cm
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D =30cm = 20 CMlurrriiiii i Condition vérifiée.
hy =30cm = 30 Cm..cciiiiii i Condition vérifice.
h

?t I T Condition vérifiée.

Donc on prend la section des poutres secondaires (30 x 30) cm2.

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 numeérotés a partir du

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

Sous terrasse .........cce cer eeeee ... QO
Sous étage 1 ......cc e e ee e ... QO + Q1.
Sous étage 2 ... v e v Q0 +0,95 (Q1 + Q2).
Sous étage 3 .......c. oo e e v Q0 +0,90 (Q1 + Q2 + Q3).
Sous étage 4 ........ceo e e Q0 4+ 0,85 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4).
3+n
Sous étagen ........oo.....Q0 + 2N (Q1+ Q2+ ..........+Qn) Pourn > 5

Tableau 11.2: Dégression des charges d’exploitation

Niveau Dégression des charges par niveau Charge
(kN/m?)
Terrasse Ngo =1.00 1
09 Ny = q0 + gl 2.5
08 Ng2 =00+ 0.95 (g1 + g2) 3.85
07 Ngz=q0+ 0.9 (q1 + g2 + g3) 5.05
06 Ngs=q0+0.85 (gl + 92 + g3 + g4) 6.1
05 Ngs =q0 + 0.8 (q1 + g2 + g3 + g4 + g5) 7
04 Ngs =q0 +0.75 (g1 + g2 + g3 + g4 + g5 + g6) 7.75
03 Ng7=0q0+0.71 (g1 +92+q3+qg4+095+q6 +q7) 8.46
02 Ng8=q0+0.69(gl+92+093+0g4+95+q6+q7 +q8) 9.28
01 Ng9=q0+0.67(ql +q2+q3+qg4+g5+q6+q7 +q8+g9) 10.04
RDC | Ngl0=9g0+0.65(ql1 +0g2+qg3+0g4+qg5+0g6+q7+0g8+q9+ Q rdc) 12.37
Sous-sol | Ng11=q90+0.64 (g1 +92+qg3+g4+095+q6 +q7 +q8 +q9 + Q rdc 13.80
+q sou sol)
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11.6. Prédimensionnement des poteaux

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

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

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

11.6.1. La surface afférente du poteau

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

S = ((4.33/2) + (3.70/2)) x ((3.05/2) +(4/2))
S=14.18 m? -

i 3.70m

Figure 11.7: Surface afférente du poteau

11.6.2. Exemple de calcul
a. Prédimensionnement des poteaux
a.1. Calcul de I’effort normal sollicitant les poteaux N

a.1.1. Efforts de compression due aux charges permanentes Ng et Surcharge Ng

G terrasse =5.48 x 14.18 = 71.40 KN
GRDC=5.04x10x14.18 =714.672 KN
G (sous soul) =5.99 x 14.18 = 84.938 KN
Q=13.80x14.18 = 204.24 KN

Majoration des efforts : On doit majorer les efforts de 10%
NG=11x(77.70 + 714.672 + 84.938) = 965.04 KN

N Q = 1.1 x 204.24 = 224.66 KN
N U = (1.35 x 965.04) +(1.5 x 224.66) = 1639.794 KN
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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

_ Ly _07L
/1_1'_ i
_ 1
‘= |B
B =ab
I_b.a3
12
o b.a3 B a2_0289
'T |12ap J12 T R

Ona: Lo=360m. Lf=0.7x350=315cm

L 315
= — = =
[ 0.289a —

>_ "2  _9179
4 =10.289x50 cm

Onprend: a=50cm
c. Détermination de b :

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

Br-fc28 fe
N, <ag|——+A4..—
u=e IO,%@ sy

fc28 = 25MPa; Fe = 400MPa; yb=1.5; ys =1,15
Br= (a—2)(b—2)cm2
Br: Section réduite
Br = (50-2) x (b-2) = 48
As = Section d'armature longitudinale
As = 0.8% Br ... ............. Zone (IIa)
As =0.8 [48[ b-2]] = 0.384 (b-2) cm?

o : étant un coefficient fonction de A.

0.85 0.85

o = = == 0,79
1+o,2(%)2 1+0.2(2;':6)2
48(b—2)x25 = 0.384(b—2)x400.] _
N, =0.79 [ 0.9x1.5x10 1.15x10 ]_ 28.62cm
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On prend : b =50 cm

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

1-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

avec: 1

Il
~ |\§‘
Il
©
~
—
o
Il
“ST=

L : longueur de flambement

i :rayon de giration

B : section des poteaux

A: L'élancement du poteau

I: moment d'inertie de la section par rapport & un point passant centre de gravité et
perpendiculaire au plan de flambement par son

B = axb
I—bX3
12
o bxa3 B a2_0289
YT Toxaxb 12 P00 ?

On a: Lo=3.06m; Ly = 0.7 x 3.06 = 2.142m

Ly 2142 2.142
== <50=%a>-——r
i 0.289 0.289x50

Onprend: a=40cm

= 14.82cm

2-Détermination de b :

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

B,.f8 fe
N, <a.|——+A..—
u=«a l0.9yb sy

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

B, : section réduite

B/= (40-2) x (b-2) = 48x (b-2) cm?
As=section d'armature longitudinale
A=0.8% Br............ Zone lla
A=0.8% [48(b-2)] = 0.384 (b-2) cm?
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o : étant un coefficient fonction de A.

1<50m 2 07x306 _ oea g
= i 0.289x50
a=0.85/[1 +0.2(\/35)*] = 0.80

fe2s = 25 MP; Fe = 400 MPa; yp = 1.5; ys= 1.15

1949,61< 0,80{48@ ~2).25_0,384(b 2).40}

0,9.15.10 1,15x10
b >27,01cm

Donc : On prend b = 40cm.

D -Vérification des conditions du R.P.A 99(version 2003) « Article 7.4.1 » :
Min (bs, h;) = min (45cm, 45cm) = 30cm > 25c¢m en zone lia .

Min (bs. h;) = min (45cm, 45cm) = 30cm > he/20 = 408/20 = 20.4cm.

1/4 <by/hy=40/40 = 1<4.

D -1-Vérification des conditions du R.P.A 99(version 2003) :

Min (bs, h;) = min (40cm, 40cm) = 30cm > 25cm en zone lia .

Min (b1 h;) = min (40cm, 40cm) = 30cm > he/20 = 306/20 =15.30cm.

1/4 <bi/h,= 40/40 = 1 <4.

Tableau 11.3: Choix des sections des poteaux rectangulaires

(35x35)
(35x 35)
(35 x 35)
(40 x 40)
(40 x 40)
(40 x 40)
(45x45)
(45x45)
(45x45)
(50x 50)
(50 x50)
(50x 50)
(50x 50)
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e. Détermination du diameétre du Poteau (D)

On doit dimensionner le poteau de sorte qu’il n’y ait pas de flambement, ¢’est-a-dire A < 50.

_axlp 28L, I_B_1T>< D2 I_1TD4
~"Dp b T BT T Tea

mtXD*x 4 — 025D
64 X X D2

-Ona: Ly=3.06 m: L;=0.7 X 306 = 214.2 cm.
Le_2142 _ o 2142
= —=— - — =17.
i 025D = = 0.25 x 50 cm

Onprend : D =45 cm.
_Lg  28L, 8568

= 19.04 < 50;Condition vérifiée.

i D 45
-On a: Lo= 408 m: L = 0.7 X 408 = 285.6 cm.
_Le_2856 0 p s 8% ossgem
770250 = = 0.25x 50

On prend : D =50 cm.
_ Lf_ 2.8L _ 1142.4
i D 50

= 22.848 < 50; Condition vérifiée.

Tableau I1.4: Choix des sections des poteaux circulaires

Niveau Section de poteau (cm)

Sous - sol D =50
RDC D =50
01 D =50
02 D =145
03 D =45
04 D =145
05 D =45
06 D =40
07 D =40
08 D =40
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11-7. Pré dimensionnement des voiles :

L'épaisseur des murs voile (voile périphérique ou de contreventement) se fait selon les régles
(RPA99/2003) « Article 7.7.1 ».

D’ou leur 1'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.

/

/,,./"

Figure 11.8: Coupe de voile en élévation

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 éléments 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 he et des conditions de rigidité aux extrémités indiquées.

a. rez de chaussée

he

e h 408
{ezmax(22,15) m .S i Se > e —e > 18.55cm
L > 4eetey;, = 15cm
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b. Sous-sol

22"

h,

_e. h
{ e = max( 15) cm e e
L>4eetey, =15cm

22

c. Etage courant

= e

v

h
e = max (i ;15) cm he
22

L > 4eeteyi, = 15cm
Avec :
L : Longueur du voile
e : Epaisseur du voile
he : Hauteur d’étage
On adopte des voiles d’épaisseur e =20 cm.
d. Tableau récapitulatif

300
22

306
22

> — —oe >=>— —e =>13.63cm

— >e > — —-e =>21391cm

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

que I’épaisseur des voiles calculés pour les différents niveaux de la construction :

Tableau 11.5: Sections des poteaux, poutres et épaisseur des voiles

Niveau Section de Diamétre Section des poutres | Epaisseur des Section des poutres principales
poteau (cm?) du poteau secondaires (cm2) voiles (cm) (cm?)

S-sol 50%x 50 D(c:m%O 30x 35 20 40 x 45 30 x40
RDC 50x 50 D =50 30x 35 20 40 x 45 30 x40
01 45 x 45 D =50 30x 35 20 40 x 45 30 x40
02 40 x 40 D =45 30x 35 20 40 x 45 30 x40
03 40 x 40 D =45 30x 35 20 40 x 45 30 x40
04 40 x 40 D =45 30 x 35 20 40 x 45 30 x40
305 40 x 40 D =145 30x 35 20 40 x 45 30 x 40
06 35x35 D =40 30 x 35 20 30 x50 30 x40
07 35x35 D =40 30x 35 20 40 x 45 30 x 40
08 35x35 D =40 30 x 35 20 40 x 45 30 x40
Terrasse / / 30x35 / 40 x 45 30 x 40
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I11-1-Introduction :
Le plancher est constitué de corps creux qui est utilisé comme coffrage perdu et
d’une dalle de compression (16+4) reposant sur des poutrelles préfabriquées de

section en T, elles sont disposées suivant la petite portée, distances  de 65cm.
Deux types de planchers existent :

Planchers coulés sur place.

- Planchers préfabriques.
I11-2- Planchers a corps creux :

Les planchers a poutrelles préfabriqués sont des planchers dont I’ossature
porteuse est constituée d’éléments en béton. Ce type de plancher est couramment
employé pour le cas de charges modérées car il peut étre mis en ceuvre avec des
moyens de levage limités. Ce type de plancher est constitué de trois éléments qui

sont :
Les entrevous ou corps creux (appelés aussi Hourdis).

Le hourdis ou dalle de compression.

e Les poutrelles préfabriquées en béton armé.

hourdis en béton dalle de compression
de gravillons

hourdis borgne
a I'extrémiite

Figure 111-1 : les éléments d’un plancher a corps creux.
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Nous avons un plancher & corps creux :

- 16cm corps creux.
- 4cm dalle de compression.

h; = 20cm.
Donc on a des poutrelles de : bo = 12cm. avec b = 65cm.
ho ES 4cm.

I11. 3. Méthode de calcul des poutrelles :
111.3.1. Méthode des trois moments
Vu que la 3°™ condition de la méthode forfaitaire n'est pas vérifiée c.a.d. la

fissuration est préjudiciable ou trés préjudiciable, on propose pour le calcul des
moments sur appuis la méthode des trois moments.
1.2. Principe de calcul de la méthode des trois moments

Pour les poutres continues a plusieurs appuis.

My q M, q ' My 44
yYvvvevvvuy
iy £ JaN
-n—lA L, 'n=< L,sq -n-:l

Figure 111.5: Schéma explicatif

En isolant deux travées adjacentes de notre poutre, qui sont chargées d’une maniére
quelconque ; On a un systéme statistiquement indéterminé, il est nécessaire de compléter les

équations statiques disponibles par d’autres méthodes basées sur la déformation du systeéme.

M, ,q M., M q' M,
/‘1 E’j':%‘\ /‘@‘\
EJ E”
Rp—y L R, R, Losi EBrs1
+—E—» P S

Figure 111.6: Schéma explicatif
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Avec :

M, _,, M, etM_., :Lesmomentsde flexion aux appuis (n-1), (n) et (n+1), Ils supposés

positifs.

Suivant les conditions aux limites et les conditions de continuité ona: &' = 8".

Les moments de flexion pour chacune des travées L et L, ., sous les charges connues q et
q’ peuvent étre tracé selon la méthode classique, M, _,, M, et M_,, sont provisoirement

omis.
L.“. Lr:+1
' . <—><—>

Figure 111.7: Schéma explicatif

G.et G, ., : Les centres de gravité des aires des diagrammes des moments.
a,, b, a,.,eth ., Leslongueurs de part et d’autre du centre de gravité.
S.et S, ., Lesaires des diagrammes des moments pour les travéesL et L, .4
8'= 0By )+ Oy, +6'(q)

Selon le théoréme des aires des moments, on aura :

!

zsnxan Mn—1XLn+Mn>(Ln ete.-.-:sn+1><bn+1 MHXL?:+1+M?:+1XL:~:+1
L. XEI 6EI 3EI L., XEI 3EI 6EI

g'=6"= [:Mn—l X Ln] + 2M, (Ln + JI'r":l'z+1j + (Mn+1 X Ln+1j =

L JI'r";"z+1

!

Cette equation est appelée « équation de Clapeyron », le théoreme des trois moments est

applicable a tous types de chargements.
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111.4. Etude des poutrelles :

111.4.1. Différents types des poutrelles :

Type 01
A 2.7 A 3.65 A
Type 02
A 2.8 A 2.60 A 3.05 A
Type 03
A 2.8 A 2.60 A 3.05 A
Type 04

4.1 VANNEY--AN 2.25 A 4.25 JAN 4.6

¢ —r > —>

111.4.2. Combinaisons des charges

Les charges sur les poutrelles sont évaluées comme suit :
e SOUS-SOUL
E.LU:qu=(1.35G+1.5Q) = (1.35 x5.04) + (1.5 x 2.5) x0.65
qu =6.86 KN/m
E.L.S: gs= (G + Q) x0.65 = (5.04+2.5) x0.65 = 4.90KN/m

e RDC
E.L.U: qu= (1.35G+1.5Q) = (1.35 x5.04) + (1.5 x 4) x0.65
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Qu =8.322 KN/m
E.L.S: gs=(G+ Q) x0.65=(5.04+4) =
Qs =5.876KN/m

e ETAGE COURANT
E.L.U: qu = (1.35G+1.5Q) = (1.35 x5.04) + (1.5 x 1.5) x0.65

Qu=5.88KN/m
E.L.S: gs= (G + Q) x0.65 = (5.04+1.5) x0.65
Qs=4.251KN/m

e TERASSE

E.LU:

Qu=(1.35G+1.5Q) x 0.65

Q u = (1.35x 5.48) +(1.5 x 1) x0.65=5.784 KN/m
ELS:

Qs = (G + Q) x0.65

Qs = (5.48+1) x 0.65=4.212 KN/m
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E.LU : qu =(1.35G+1.5Q) = (1.35 x5.04) + (1.5 x 2.5) x0.65
Qu =6.86 KN/m

E.L.S: gs=(G + Q) x0.65 = (5.04+2.5) x0.65
Qs =4.90KN/m

Type | : Poutre a deux travées (L’ELU).

Q= 6.86KN/m
YV VY vy b v b vy vy v by
A 2.70 A 3.65 A

<
<

[ »
L]

»

Le calcule se fait la formule :

2.7 Ma+ (2 (2.7+43.65) MB +3.65 MC = =% (2.73 + 3.65°%)

2.7 MA+12.70 MB +3.65 MC +115.15=0
MA=0 et MC=0KN.m

On remplace MA et MC dans I'équation (1) : MB=-11.18 KN.m

¢ Moments en travées :
Mt A8 =2.49 KN.m

Mt B¢ = 7.27 KN.M

=>Mt max=7.27 kn.m

Travée AB :

TA — 0+29’.722 6.86 x 2.7 — 1270 KN

TB — 0+9.22 _ 6.86x 2.7 - -584 KN

2.7 2

Travée BC :

TB — —9.22 + 6.86 x 3.65 - 10 KN
3.65 2

TA — —9.22 _ 6.86 x 3.65 — _1505 KN

3.65 2
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Diagramme

&
~ o)
\1 O
NS —_—
-~
o =
Z [h—)
34
A 6.35 [m] ”
A rd
L 6.35 [m] y
A C&T <7 A
=) = E
) = vs)
= < %
M[kNm] — o o 0.00
o ~
-g.48 o
3 El
=7.25
12.68
9.99
E E
L (@)
Q o
V[kN] o <
-5.84
-15.05

Figure 111.8 : Diagramme des moments et efforts tranchants pour poutre a deux travées.
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Type Il : Poutre a doux travées A L’E.L. S :

CA! P 8!5 C;B!f ' :,;CE!;D

2.70.m 3.65m

Le calcule se fait la formule :
4.90
4

2.7 MA +12.70 MB +3.65 MC +83.67 =0

2.7 Ma+ (2 (2.7+3.65) MB + 3.65 MC = (2.7% + 3.653)
MA=0 et MC=0KN.m

On remplace MA et MC dans I'équation (1) : MB=6.59 KN.m

¢ Moments en travées :
Mt B =1.78 KN.m

Mt B¢ = 5.19 KN.M => Mt max=5.19 KN.m

® |’effort tranchant .
Travée AB :

TA = 0+6.59 + 4.90 x 2.7 = 9.06KN
2.7 2

0+6.59 490 x 2.7
B = =

— =-4.17 KN
2.7 2
Travée BC :
TB — —6.56 + 490 x 3.65 - 714 KN
3.65 2
TA — —9.22 _ 6.86 x 3.65 — _1075 KN
3.65 2
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Diagramme ;

x X%

3.65 [m]

l

- ¢§.35,g

K

=) E
= =
~ .
M[kNm] — o
o >
g7e g
3L =N
-5.19
9.06
7.14
= =)
o) >
s )
V[kN] = <
417
=10.75

Free version

Figure 111.9: Diagramme des efforts tranchants a I’E.L.S

Tableau I11.1. Récapitulatif des résultats obtenus

Tw Te Mt

Mt MW Me
248 125 922 1268 -584 178 0.89 6.59

1-2 2.70
2-3 365 725 922 228 10 -1505 519 659 0.89

_ 1-2 105 013 019 234 584 -141 009 012 165




Chapitre II1

2-3 2,70 187 234
3-4 3.65 466 6.83
4-5 2,25 166 6.61

1-2 280 450 134
2-3 260 044 487
3-4 SN S IS
1-2 410 896  2.88
2-3 3.65 390 1215
3-4 225 024  3.65
4-5 425 578 6.91
5-6 460 6.61 1253
6-7 3.05 365 1032

Les sollicitations maximales de calcul sont :

Moment max = 8.34 KN .m
Ma rive = 2.81 KN.m

Ma inter médiane =13.15KN
L’effort tranchant = 15.90 KN

1. Ferraillage des poutrelles :
5-1- Calcul des armatures longitudinales :

< ELU:
1- En travée :
On calcule le moment de résistance de la table :

My = b X ho X op(d =22

Etude des planchers

6.83
6.61
0.87

4.87
5.85
1.60

12.15.

3.65
6.91
12.53
10.32
1.60

10,94
12.46
4.78

11.34
9.30
8.54

17.02

10.19
9.16

15.90

15.29
7.08

-7.58
-12.58
-10,66

-71.87
-8.54
-12.38
-11.10
-14.85
-6.27
-13.26
-16.25
-13.85

Mt ser =6.26 KN .m

Ma = 8.68 KN.m

M,, = 65 X 4 X 14.20 (18 - g) x 103 = 59.07KN.m

Mt(max) = 8.96KN.m < 59.07KN.m
D’onc :

My 8.96x103

p= = =0.029 < y; = 0.392

T fpexd?Xb0  14.20x(182)X65

a =1.25X(1-v1 — 2u ) => 0=0.36

1.33
3.32
1.15

3.18
0.31
3.80
6.37
2.63
0.67
4.19
4.79
2.52

1.65
4.88

4.72

0.62
3.48
4.18
2.06
8.68
2.61
4.93
8.95

7.37

4.88
4.72

0.62

3.48
4.18
1.40
8.68
2.61
4.93
8.95
7.37

1.40
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- [ = 0.986 est tireé du tableau
B=1-0.4 « =0.986

fe _ 400

Og _y_s =1 - 348 Mpa
M, 8.96x103
s=——= = 1.45cm?
ogxdxB  0.986X18x348
Condition de non fragilité :
A = IX ft28
min 0.81xhtxv2xf,
Avec V_(bxhx(ht—% )+(b0Xht—h0X(ht;¢
T (bxh0)+(b0x(ht—ho) )
65x4x 20—3)+(12X(20—4X(20_4))
v =20, z )=13.75m

(65x4)+(12x(20—4)
V =ht-v2 = 20-13.75 = 6.25m
D’aprés la formule on prend : V2
=13,75cm Vi =h—V; =6,
25cm

. bV3 — (b — bo) (V1 — hy)3 n bo(h: — V1)3
B 3

Le )

On prend : I =15486,92 cm*

e Condition de non fragilité (section en Té)

15486.92x2.10
Amin = = 0.37cm?
0.81x20x13.75x400

As = 1.90cm? > Apin = 0.37cm?. ... condition vérifiée.
On adopte : 3T10 : A;=2.36cm?’.

2- Sur appui intermédiaire (armatures supérieure) :

Mg _ 1275x10% _
freXd2xb0 — 14.20x(182)x12 0.230 <y = 0.392

u=

u =0230 B =0.868

M 12.75%103
A, =—2— = = 2.30cm?
aggXdXf 0.868x18x348

Condition de non fragilité (12x20)

Ix 15486.92x2.1
A = —— 28— = = 0.80cm2
0.81xhtxvixf, 0.81x20x6.25x400
A cal = 2.30cm? > Apin = 0.80cm?. ......... condition vérifiée.

On adopte : 1T12(filante)+1T14(chapeau) : A, = 2.67cm?
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3. Appuis de rive :

My ive = 2.88KN.m

B= ablfsgivjbo - 14.22(;i8(>1<;§)3><12 =0.052 <y = 0.392
- [ =0977
.= Marive _ 2.88x103 — 0.470cm?
osXdxB  0.977x18x348
Condition de non fragilité :
A = IX fr28 _ _1548692x21 _ gan oo

0,81xhXVoXfe  0.81x20x6.25x400

A, = 0.470cm? > Ay = 0.80cm?. ......... condition vérifiée.
On adopte : 1T12=1.13cm?

% Vérification des contraintes a ELS :
M (sery = 8.96KN.m

Position de I’axe neutre :

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

bxz—yz+rt><A’(y—C’) —nXxAd-y)=0

b = 65cm;n = 15; A4 = 2.36cm?;d = 18cm; by = 12cm.

32.5y% 4+ 247.4y +13393=0->y=392cm

Y =3.92cm<h0=4cm

Moment d’inertie :

_ bxy?

I; = .

+nd'(y — C') + nA(d — y)?
3
Ig = =2 4+ nA(d — y)?
_ 65 3 2 4
Ig = 2(3.92)° + 15 X 2.36(18 — 3.92)? = 8323.04cm

I; = 8323.04cm*
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Calcul des contraintes :

Contrainte maximale dans béton compriméay,.:

_ Mger _8.95x103
Ig 5867.30

Obe X 3.92 = 4.21MPa

O-—bC = 0'6fC28 = 15MPa

Opec = 4.21MPa < 6, = 15MPa ... ... condition vérifiée.

e Contrainte de cisaillement
Tax = 17.02KN.m

o= Tu _ 17.02x1073
U™ poxd  0.12x0.18

= (0.787MPA

T, =min (0,2 x fawj ; 5 MPa) “’fissuration préjudiciable’” :
T, =min (3.33Mpa :5Mpa)
Tu = 0,787 MPa <ty = 3.33MPa.cceceiiiiiiiiieeeeeene Condition satisfaite.

C.-a-d. pas de risque de cisaillement.

5-2- Calcul des armatures transversales A :

e Lediamétre:
Apres le BAEL 99 (A.5.1.23) :

. (h b
¢: < min (E; 1—8; ¢L) mm.

. (200 120
¢¢ < min (—; —; 10) mm.
357 10

¢ < min(5.71; 12; 10)mm
On prend ¢, = 5.71mm

e Calcul des espacements
S; < min(0.9d; 40cm) — S; < min(16.20; 40cm)

S; < 16.20cm. On prend
On prend st= 15 cm

e | asection des armatures transversales

h
(‘rux = )—(0.3K><ft )
At x fe > (2) J
boXS¢ Vs 0.9(sina+cosa)

_ 1)

K=1 Tux(ﬂ)_boxd

2

a=90° => sina+coso = 1.Fe = 235MPa
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On calcul la valeur de I’effort tranchant T, (g) par la méthode des triangles semblables.

17.02kN T, (E)
2.4 1.4 ‘
+—H >
P 4.1m -

Figure 111-3 : Effort tranchant par la méthode des triangles semblables.

T, _ Tux(ﬁ) h\ _ Tmax[X_(E)]
Bl e G) =T

On calcul la distance « X » :
L M,-M, 41 12.7-251
X=3t—gx1 2 tesoxar M
h 0,20
5= = 0,10 m
Tu (g) — 17'02X(22-;1_411_0'10) = 19.44 KN
h 17.02 x 1073
Fu X (E) = 01zxo018 _ 787MPa
D’apres (1) :
(ﬁ) - (0,787 — (0,3 x 1 x 2,1)) x 12 X 1,15
St) o 0,9 X 235
At
(—) = 0.012cm ..(2)
St cal
d) Pourcentage minimal des armatures transversales :
h
At—xfe>max m ;0,4 MPa I:>At—xfe>max(045MPa-04MPa) =
by X S; 2 by X S; ’ Y

A X
e X Je > 0,45MPa
by X S;

A, 0,47 X by A, 0,45 x 12

(), 22 () 0
St fe St/ min 235

= 0,022CM v et et et e e et et e e e e e e e (3)

min
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On prend le max entre (1) et (2) @(gﬁ) > 0,022 ,onprend S; = 15cm

t’ min

— 2
On trouve : A, = 0,022 X 15 = 0,33 cm? = {26138 = 1.01cm?/ml

S¢ =15cm
e) Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :
Mappui  Mappui 12.75
ho=—, = 09d  09x18,x1072 78.70KN

F,78.70kN > T, = 17.02KN
Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises a un effort de traction.

f) Compression de la bielle d’about :

Vi v,.2"
effort de traction dans la
section d'acier sur appui

Vy
Réaction Ve 112
dappui Compression dans

la bielle de béton

-

Figure 111.11: Schéma de la bielle d’about

La contrainte de compression dans la biellette est de :

. Fb Fb=T\/§ o 2T
b=?;AU€C= S=a_b0 E>O'b=a—bo
V2

Ou : a: La longueur d’appui de la biellette.
f c28

Vb

On doit avoir : 0, < 0.8

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

45°, donc on doit vérifier que :

0,85 x 2T 0,85 x
O__b < fc28 = < f(,‘28 =

)47 abg Vb

2Ty 2x%x17.02x%x 1,5
= =2 a=
0,85 X by X f,28 0,85x12x25x%x10

=0,020m=2,.00cm

a=min(a’;09d); a’ ' =c—c' —2; ¢'=2cm; ¢c=50c
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Avec : ¢’: L’enrobage ; a': La largeur d’appui ; ¢ : La largeur de ’appui du poteau.
a'=50—-2-2=46cm
a = min(46 cm;16.20 cm) = 16.20cm = 16,2 cm > 2,00cm; C.vérifiée
g) Entrainement des armatures

Vérification de la contrainte d’adhérence

Tser = 0.9dxpuxn < Toer = ¥s X fro8

Avec :

Y,: Coefficient de cisaillement.

T : Peffort tranchant maximum.

n : nombre d’armatures longitudinales.

w: Périmetre d’armatures tendu py = mw X ¢ = 3.14 X 1 = 3.14
Y, = 1.5 pour HA; T = 20.25KN;n = 3; u = 3.14cm.

= T _ 17.02x103
Ser T g.9dxuxn  16.2X3.76X3X102

Togr = 1.5 X fopg = 1.5 X 2.1 = 3.15MPa

= 0.928MPa

Tger = 0.928MPa < T, = 3.15MPA ....... Condition vérifiée

= Ancrage des armatures tendues
T = 0.6 X W2 X fip5 = 0.6 X 1.52 X 2.1 = 2.84MPa

L. =& _ X400 _ 35 300
S axty  4x2.84 )

La longueur est dépassé la largeur de la poutre secondaire (b=30cm), est obligés des courber
les armatures d’une valeur « r »

r=55¢p =55%x1=55cm

f) Vérification de la fleche

Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

h 1 20 1 .. L e,

+£>__— 5 " =0.048 > — = 0.044 ... condition vérifiée.

L = 225 410 225

h M 20 9.53 .. o
>, .~ =0.048 > = 0.054... condition vérifiée.
L = 15XMgger 410 15%14.20
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Type | : poutre a deux travées
Qu= 8.322KN/m

yYVYvvvy

A
2.7

<«

YYVYvvy

3.65

I D

y
A

Le calcule se fait la formule :

—8.322

2.7 Ma+ (2 (2.7+3.65) MB + 3.65 MC = — — (2.73 + 3.653)

2.7 MA+12.70 MB +3.65 MC +142.11 =0

MA=0 et MC=0KN.m

On remplace MA et MC dans I'équation (1) : MB=-11.18 KN.m
Moments en travées :

Mt ® =3.02

Mt B¢ = 8.83

L'effort tranchant :

Travée AB :

_0+11.18 8.322x 2.7

TA + =15.37 KN
2.7 2
TB — 0+2117.18 _ 8.322 x 2.7 — 709 KN
Travée BC :
TB — —-11.18 + 8.322 x 3.65 — 12.12 KN
3.65 2
TA — —-11.18 _ 8.322 x 3.65 - -18.25 KN

3.65 2
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Diagramme

Ld1 -

8.32 [kN/m]

N[ €9°E

6.35 [m]
v 6.35[m] __44 4

[N] 6o[>f
I
>
/

/
l/ G
s
%

\

\

\\

TR vz L%&k

E G516
) <
™ s
M[kNm] — ™
o H
202 S
3 El
-8.83
15.3§
1242
E E
) o
C o
V[kN] =) =
7.09
v 3.18 [m] 1420 3.18[m] ¥

=18.25

Figure 111.9: Diagramme des efforts tranchants a | 'E.L.U
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Tableau I11.2. Récapitulatif des résultats obtenus

Mt Mw Me Tw Te Mt Mw M

A-B 270 301 -151 119 1538 -7.09 211 107 7.90
B-C 365 882 -11.19 151 1212 -1825 6.22 790 1.07
A-B 105 016 -022 280 497 -120 011 016 197
B-C 270 225 -280 829 934 -650 159 -1.97 5.85
C-D 365 566 -829 802 1067 -10.78 4.00 -5.85 5.66
D-E 225 19 -802 022 410 -913 137 566 0.16

A-B 280 547 -163 591 1376 -954 384 115 -4.17
B-C 260 050 -591 409 1128 -1036 037 417 -5.02
C-D 305 643 -409 161 1036 -1502 456 502 115
A-B 410 1089 -3.49 1474 2065 -1346 /51 246 1041
B-C 365 476 1474 443 1237 -1801 336 1041 3.13
cb 225 107 -443 838 1111 -760 075 313 592
D-E 425 706 -838 1520 1929 -16.08 495 592 10.74
E-F 460 3.14 -1520 1252 1855 ~-19.72 557 10.74 8.85
F-G 3.05 413 -1252 349 859 -1680 292 835 -246

Les sollicitations maximales de calcul sont :

Moment max = 10.89 KN .m Mtser=7.51 KN .m
M appui = 15.20 KN .m
L’effort tranchant = 20.65 KN Ma=10.74 KN .m
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5-1- Calcul des armatures longitudinales :

% ELU:

En travée :

On calcule le moment de résistance de la table :
ho
Mtb = b X hO X O-bc(d —7)
My, = 65 x 4 x 14.20 (18 — %) x 1073 = 59.07KN.m

M(max) = 10.89KN.m < 59.07KN.m

D’onc

_ M; _ 10.89x10% _
B = xa?xb0 . 14.20x(185)x65 0.036 < p; = 0.392
- [ =0.982

_fe _ 400 _
O = s = T1s 348 Mpa

3

AS — Mg _ 10.89x10 — 177cm2

osxdXB  0.982x18x348

Condition de non fragilité :

_ IX fi28 _ 2

Amin = 0.81xhtxv2xf, 0.37cm
ho (ht—ho)
(bxhx(ht—=-)+(bOXht—hoX~———=
Avec : V= 2 2—)

(bxh0)+(b0x(ht—ho)

(20—4))

4
:(65x4x(20—5 )+(12X(20-4X-—;

(65x4)+(12x(20—4)

V=ht-V2=20-13.75=6.25m

\Y =13.75m

D’aprés la formule on prend :
V2=13,75cm
Vi=h{—V2 =6,25cm

. bV3 — (b — bo) (V1 — hy)3 " bo(h, — V1)3
B 3

Le )

On prend 1=15486,92 cm*
As = 1.77cm? > Apin = 0.37cm?. ......... condition vérifiée.

On adopte : 3T10 : 4,=2.36cm”>.
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Sur appui intermédiaire (armatures supérieure) :

_ Mg __ 15.20x103
T fpexd?xb0  14.20x(182)x12

" =0.275 < y; = 0.392

w =0275 B =0835

Mg 15.20x103

= = 2.90cm?
ogxdxB _ 348 x 18 x 0.835

As =

Condition de non fragilité :

IX ft28 15486.92x2.1  _
Amin = = =0.80cm?
0.81xhtxvlxf, 0.81x20x6.25x400

A cal = 2.90cm? > A, = 0.80cm?. ......... condition vérifiée.
On adopte : 2T14 :1T14(filante)+1T14(chapeau) 4, = 3.08cm?

. Appuis de rive :

Mgy ive = 3.49KN.m

_ Mgrive _ 3.49%x103 _ B
B pexd?xb,  1820x(185)x12 0.063 < pu; = 0.392
- [ =0967

_ Mgrive _ 3.49x103

= 0.57cm?

S 7T gexdxB | 0.967x18x348

Condition de non fragilité :

IXft 15486.92x2.1
Apmin = 28 = =0.80 cm?
0,81xXh XV, Xfe 0.81x20x6.25x400

As = 0.57cm? > Apyin = 0.80cm?. ......... condition vérifiée.
On adopte : 1T12 =1.13cm?.

s Vérification des contraintes a PELS :
Mt(ser) = 751KN m

Position de I’axe neutre :

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

bxz—y2+11><A’(y—C’)—r1xA(d—y) =0

b = 65cm;n = 15;A4 = 2.36cm?;d = 18cm; by = 12cm.
32592 -15%x236%x(18—y) =0 >y = 4.58cm
32.5y% 4+ 2474y +13393=0->y=392cm
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Y =3.92cm <h0=4cm

Moment d’inertie :

_ bxy3

I = .

+nd'(y — C") + nA(d — y)?

65xy3
Ig = = +1A(d — y)?

Ig = 2(3.92) + 15 x 2.36 x (18 — 3.92)? = 8323.04cm*

I; = 8323.04cm*

++ Calcul des contraintes :
Contrainte maximale dans béton compriméay,.:

o = Mser _ 7.51x103
be = 7. 8323.04

O-—bC = 0'6fC28 = 15MPa

X 3.92 = 3.53MPa

0pc = 3.53MPa < 6, = 15MPa ... ... condition vérifiée.
Détermination des contraintes dans I’acier tendue og;:
2
Ot = min [§ fe; 110w/nft28] ; Fissuration préjudiciable

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

=y Mser (d ) = 15 X 7.51 X 107 x (18 — 3.92) = 190.56 MP
%t =N Y= 8323.04 92) = 190, a
o5t = 190.56 MPa < o, = 201,63MPa. Condition vérifiée

e Contrainte de cisaillement
Tax = 20.65KN.m

o= _Tu _ 20.65x1073
U poxd  0.12x0.18

= 0.95MPA

Fissuration préjudiciable :

T, = min(0.13f,,5; 4MPa) = min(3.25MPa; 4MPa)

T, = 3.25MPa

7, = 095MPa < T, = 3.25MPa. ... .....condition vérifiée.

Il n’y pas de risque de cisaillement
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5-2- Calcul des armatures transversales A :

e Lediameétre :
Apreés le BAEL 99 (A.5.1.23) :

. (h by
Smm(—'—' )mm.
¢t 35’ 10’ ¢L
. (200 120
¢ < min (—; —; 10) mm.
357 10

¢, < min(5.71; 12; 10)mm

Onprend ¢, = 6 mm

e Calcul des espacements
S < min(0.9d; 40cm) — S; < min(19.44; 40cm)

S <16.2cm.
On prend st= 15 cm

e Lasection des armatures transversales
h
At % E > (Tux(g))—(o.?)KXftj)

boxSt vs 0.9(sina+cosa)

u(3)

K=1 rux(g)zbo—xd

a=90° => sina+cosa = 1.Fe = 235MPa

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

h
20.65kN T, (§>

0im  1.02m ‘
+“—H >

X=1.72
4.1m

A
v

Figure 111-3 : Effort tranchant par la méthode des triangles semblables.

h h
Tmax Ty X (E) h Tmax[X— (5)]
Y B Tu X\o)=—7—
X x-(3) 2 X
On calcul la distance « X » :
My—Me _ 41 | 3.49-14.74

x=typto e 22 3B _q72m
2 qXL 2 8,322%4.1
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h 0,20
E = = 0,1m

X—=—=-=172-0.10=1.62m

NS N

Tu (E) — 20.65%X1.62 — 19.44 KN

2 1.72

h 19.44x1073
7y (£) = 2 g yp
2 0,12%0,18

D’apres (1) :

(ﬁ) - (09-(03%x1x21))x12x 1,15 (ﬁ)
St/ oy 0,9 x 235 St/

d) Pourcentage minimal des armatures transversales :

cal

h
A_t X Je > max —Tu - (7) ;0,4 MPa | = At—xfe > max (0,45 MPa ;0,4 MPa) =
by X S, 2 by X S¢

Aexfe 5 0 45 MPa
bo XSt

(ﬁ) > 245%bo (ﬂ) a1 L YOI ¢< )

St/ min B fe St/ min o235

On prend le max entre (1) et (2) w(gﬁ) > 0,022 ,onprend S; = 15cm
t"min

— 2
On trouve : A, > 0,022 X 15 = 0,33 cm? = {24’8 = 1.0Lcm®/ml

S¢ =15cm
e) Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :
F, = tepeut - Roppul 1072 _ 66 39K N
u z 0,9d 0,9x18,x10~2 '

E, = 66.29kN > T, = 20.65KN
Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises a un effort de traction.

f) Compression de la bielle d’about :

Va v,.2"
effort de traction dans la
section d'acier sur appui

Vy
Réaction V.. 912
dappu Compression dans

la bielle de béton +

Figure 111.11: Schéma de la bielle d’about

53



Chapitre 111 Etude des planchers

La contrainte de compression dans la biellette est de :

_  Fp Fp=Tv2 5
p = — ; Avec : ab, = 0p = ——
S S:— abg

V2

Ou : a: La longueur d’appui de la biellette.

On doit avoir : o, < %

b
Mais pour tenir compte du fait que I’inclinaison de la biellette est légerement différente de
45°, donc on doit verifier que :

0,8X fc2g 2T 0,8X fc2g

Op S — B o —< 2
Vb abo Vb
2T 2%20.65%X1,5
>__—T1b >——F=0,024m=2,4cm
0,8Xbg X fc2g 0,85X12%25%10

a=min(a’;09d); a' ' =c—c' —2; ¢'=2cm; c=45¢c
Avec : ¢": L’enrobage ; a': La largeur d’appui ; ¢ : La largeur de I’appui du poteau.
a'=50—-2-2=46cm
a = min(46 cm;16.20 cm) = 16.20cm = 16,2cm > 2,4 cm; C.vérifiée
g) Entrainement des armatures

Vérification de la contrainte d’adhérence

T

0.9dxuxn < Toer = ¥ X ft28

Tser =
Avec :
Y,: Coefficient de cisaillement.

T : I’effort tranchant maximum.

n : nombre d’armatures longitudinales.

u: Périmétre d’armatures tendu py = m X ¢p = 3.14 X 1 = 3.14
Y, = 1.5 pour HA; T = 20.25KN;n = 3; u = 3.14cm.

T 20.65x103
Teor = = = 1.13MPa
0.9dxuxn  16.2x3.76X3x102

Toor = 1.5 X f,p5 = 1.5 X 2.1 = 3.15MPa

Tger = 1.13MPa < T4, = 3.15MPA ....... Condition vérifiée

54



Chapitre 111 Etude des planchers

= Ancrage des armatures tendues
T = 0.6 X %2 X f1,4 = 0.6 X 1.52 x 2.1 = 2.84MPa

= $Xfe _ 1X400 _ 35 330

S axts  4x2.84

La longueur est dépassé la largeur de la poutre secondaire (b=30cm), est obligés des courber
les armatures d’une valeur « r »

r=55¢p =55%x1=55m

) Vérification de la fleche

Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

1 20

— - — =0.048 > 1= 0.044 ... condition vérifiée.
L 22.5 410 22.5
h

M 20 7.51
t>_Ser .2 —=0.048 >
L 15XMg ser 410 15%x12.34

= 0.040... condition vérifiée.

As 42 3.39
boxd — f.  12x18

= 0.010 > % = 0.010 ... condition vérifiée.

Plancher étage courant :
Type | : poutre a deux travees

Qu=5.90KN/m

YYVYYYYYy

A
2.7

<«

YYYvvyy

3.65

I Dy

y
A

Le calcule se fait la formule :

2.7 Ma+ (2 (2.7+3.65) MB + 3.65 MC = % (2.73 + 3.653)
2.7 MA +12.70 MB +3.65 MC +100.75=0

MA=0 et MC=0KN.m

On remplace MA et MC dans I’'équation (1) :

MB=-7.93 KN.m

Moments en travées :

Mt % =2.10

Mt BC = 6.25 M max = 6.25 KN.m
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L’effort tranchant :

Travée AB :

TA — 0+27‘.793 5.90 x 2.7 — 1090 KN

TB — 0+7.93 _ 5.90 x 2.7 — 503 KN

2.7 2

Travée BC :

TB — -7.93 5.90 x 3.65 — 859 KN
3.65 2

TA — —-7.93 _ 5.90 x 3.65 — _1294 KN

3.65 2

Le Diagramme :

W6

X %

-0.00

\1_/
=1
<o
= e
—
3 6.35 [Mm]
3 6.35[ml _ o
= (=as
[ —2 1
— R
MkMNM] — e
= e
e 1o =
= =
-6.26
10.90
= =
i =
>3 oo
£FS5.03
F1TO.7 43
=a=Z.pa

Figure 111.9: Diagramme des efforts tranchants a I’'E.L.U
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Tableau I111.3. Récapitulatif des résultats obtenus d’étage courant.

Mt Mw Me Tw Te Mt Mw M

A-B 270 210 1,7 792 1090 -503 152 0.77 573
B-C 365 626 -792 107 859 -1294 452 573 141/
A-B 105 006 016 198 499 -121 0.04 011 143
B-C 270 161 -198 588 941 -652 117 143 424
C-D 365 404 -588 568 10.71 -10.82 169 424 410
D-E 225 143 -568 016 411 -916 103 410 0.53

A-B 280 38 115 419 976 -6.76 280 083 3.02
B-C 260 03 -419 503 798 -737 026 3.02 3.63
CD 305 45 503 137 637 -1061 326 363 083
A-B 410 754 247 1045 1464 -955 544 179 7.54
B-C 365 337 -1045 314 877 -1277 244 754 227
CD 225 07 -314 597 788 -539 055 227 429
D-E 425 477 -594 1077 13.68 -11.40 345 429 7.78
E-F 460 577 -10.77 888 13.15 -1398 4.04 7.78 6.41
F-G 3.05 293 -888 137 6.09 -1191 219 641 179

Les sollicitations maximales de calcul sont :

Moment max = 7.54 KN .m
M appui =10.77 KN .m Mt ser =5.44 KN .m

L’effort tranchant = 14.64 KN Ma=7.78 KN .m
M appui de rive = 2.47 KN/m
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3. Ferraillage des poutrelles :
5-1- Calcul des armatures longitudinales :

< ELU:
3- Entravée:
On calcule le moment de résistance de la table :

h
My = b X ho X 0pc(d =21
M,, = 65 X 4 x 14.20 (18 - %) x 1073 = 59.07KN.m

Mi(maxy = 7-54N.m < 59.07KN.m

D’onc I’axe neutre tombe dans la table de compression

_ M _ 7.54x10% _
B = Xa2xb0  1420x(185)x65 0.025 <y = 0.392

- B =0.987 Tirée du tableau

My 7.54x103

§ = = = 1.21cm?
osxdxf 0.987x18x348

Condition de non fragilité :

_ I1X fi28 _ 2
Amin = 0.81xhtxv2xf, 0.37cm

As =1.21cm? > Apyin = 0.37cm?. ... condition vérifiée.
On adopte : 3T10 =2.36cm?.
Sur appui intermédiaire (armatures supérieure) :

_ M, _ 10.77x103
T fpexd2xb0  14.20x(182)x12

u =0.195 B =0.8905

U = 0.195 < y; = 0.392

M, 10.77x103
A, =—2— = = 1.93cm?
osxdxfB  0.8905x18x348

Condition de non fragilité :

I fir8
Amin = = 0.80 cm?
™ 0.81xhtxvlxf, camn

A; =1.93cm? > Ay, = 0.80. ... condition vérifiée.

On adopte : 2T12 : A; = 2.26cm?(1T12 filante + 1T12 chapeau)
3. Appuis de rive :

Mg rive = KN.m

Mgrive _  2.47x103
OpcXd?xby  14.20%(182)x12

p= = 0.008 < p; = 0.392
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- B =0.996
Mg i 2.47%103
Ay = —orive — “— = (.39cm?
osxdxf 0.967x18%348
Condition de non fraqilité :
1 15486.92x2.1
Ay, = —Jzs 21 — .80 cm?

0,81xhexVzxfe  0.81x20x6.25x400
A; = 0.39cm? > Apyin = 0.80cm?. ......... condition vérifiée.

On adopte : 1T12 =1.13cm?.

+ Vérification des contraintes a ELS :
Mt(ser) = 544KN m

Position de I’axe neutre :

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

beyz+r1><A’(y—C’) —nxXA(d—-y)=0

b = 65cm;n = 15;A4 = 2.36cm?;d = 18cm; by = 12cm.

32.5y% 4+ 2474y +13393=0->y=392cm

Y =3.92cm <4 cm

D’onc I’axe neutre tombe dans la table de compression.

Moment d’inertie :

_ bxy3

I = .

+nA'(y — C') + nA(d — y)?

__ 65xy3

Is = =—+nA(d - y)*

Ig = 2(3.92) + 15 x 2.36 x (18 — 3.92)? = 8323.04cm*

I, = 8323.04cm*

¢ Calcul des contraintes :
Contrainte maximale dans béton compriméoy,,.:

_ Mger _ 5.44x103

Opec X 3.92 = 2,56 MPa
Ig 8323.04

O-—bC == 0'6f628 = 15MPa
Opc = 2.56MPa < 0, = 15MPa ... ... condition vérifiée.

Détermination des contraintes dans ’acier tendue o,:

2
Og = min [§ fo; 110w/nft28] ; Fissuration préjudiciable
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n : Coefficient de fissuration pour HA ® > 6 mm ; n=1,6
0 = min(266,67 Mpa ; 201,63 Mpa) = 201,63 Mpa

Mge, B 5.44 x 103
[ =y = 15X e

05 = 138.04MPa < o, = 201,63MPa ; Condition vérifiee

Ost =1 X (18 —3.92) = 138.04 MPa

e Contrainte de cisaillement
Trax = 14.64KN.m

o= Tu _ 14.64x1073
U™ poxd  0.12x0.18

= 0.67MPA

Fissuration préjudiciable :

T, = min(0.13f,,5; 4MPa) = min(3.25MPa; 4MPa)

T, = 3.25MPa

T, = 0.67MPa < T, = 3.25MPa ... .....condition vérifiée.
5-2- Calcul des armatures transversales A; :

e Lediamétre:
Apres le BAEL 99 (A.5.1.23) :

. (h b
¢: < min (E; 1—8; ¢L) mm.

. (200 120
¢ < min (—; - 10) mm.
35’ 10

¢ < min(5.71; 12; 10)mm
On prend ¢, = 6mm

e Calcul des espacements
S < min(0.9d; 40cm) — S; < min(16.20; 40cm)

St <16.20cm.
On prend st=15 cm.

e Lasection des armatures transversales
h
A o f - (rux(g))—(o.stftj)

s > . (1)
oXSt Vs 9(sina+cosa)
h
T —_
K=1 7,x(3)= ulz)
2 boxd

a=90° => sina-+cosa = 1.Fe = 235MPa
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On calcul la valeur de I’effort tranchant T, (g) par la méthode des triangles semblables.

h
Tmax=1464 T, (E)

0,Im  1.62 ‘
+—H 4—r

4.1m

A
v

Figure 111-3 : Effort tranchant par la méthode des triangles semblables.

T, _ Tux(ﬁ) h\ _ Tmax[X_(E)]
Bl o) =T

On calcul la distance « X » :
L M,-M, 41 247-1045

X W e _ S 172
2T TgxL 2 T Tso0x41 m
h_020
2”2 — o
h 14.64X1.62
T, (E) = OV - 13.78KN
8 (h) _ 13.78 x 1073 064 MP
w\2) T 01z2x018 ¢
D’apres (1) :
(ﬁ) - (09-(03x1x21))x12x 1,15
s,) < 0,9 x 235
cal
A
(—t) e 06X 1073 CT oo oo e e (2)
St cal

d) Pourcentage minimal des armatures transversales :

h
A, X Tu X \5 A, X
X e 5 max ”—(2);0,4Mpa o A X e o 0 0n(0.32 MPa; 0,4 MPa) o
by X S; 2 by X S;
A X
‘ fezoAMPa
by X S;

61



Chapitre 111 Etude des planchers

A 0,4 X b A 0,4 x12
(), = 7= @), ="
Se) . fe 235
= 0,02CM e s s s s s e (3)
On prend le max entre (1) et (2) @(ﬁ) >0,02,0onprend S; =15cm
St/ min

— 2
Ontrouve: 4, > 0,02 X 15 = 0,3 cm? = {2(1)8 = 1,01 em™/ml

S¢ =15cm
e) Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :
Mappui  Mappui 10.77
F, = = = = 66.48 KN
v z 0,9d 0,9 x 18,x 1072

E, = 66.48kN > T, = 14.64KN
Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises a un effort de traction.

f) Compression de la bielle d’about :

Vy V2"
effort de traction dans la
section d'acier sur appui

Vy
Réaction V.. 912
dappu Compression dans

la bielle de béton +

Figure 111.11: Schéma de la bielle d’about

La contrainte de compression dans la biellette est de :

_  Fp Fp=Tv2 5
Jb=?;Avec: _ab -:>Jb=a—bo
V2

Ou : a: La longueur d’appui de la biellette.

On doit avoir : o, < fezo

Yb
Mais pour tenir compte du fait que I’inclinaison de la biellette est légerement différente de
45°, donc on doit Vérifier que :

0,8XfC28 = 2T 0J8XfC28

oy < < k28 o
Yb abo Yb
2T 2X14.64%1,5
>_——Tb >———F—=0,014m=172cm
0,8Xbg X fr2g 0,85X12%x25%10
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a=min(a’;09d) ; a' ' =c—c' —2; ¢'=2cm; c=45c¢
Avec : ¢": L’enrobage ; a': La largeur d’appui ; ¢ : La largeur de ’appui du poteau.
a'=45-2-2=41cm
a =min(41cm;16.20cm) = 16.2cm = 16,2cm > 1.72cm; C.vérifiée

g) Entrainement des armatures

Vérification de la contrainte d’adhérence

T

0.9dxuxn < Toer = s X fro8

Tser =
Avec :
Y,: Coefficient de cisaillement.

T : Peffort tranchant maximum.

n: nombre d’armatures longitudinales.

w: Périmétre d’armatures tendu y = X ¢ = 3.14 x 1 = 3.14
Y, = 1.5 pour HA; T = 20.25KN;n = 3; u = 3.14cm.

T = T _ 14.64x10°
Ser T g.9dxuxn  16.2X3.76X3X102

Togr = 1.5 X fopg = 1.5 X 2.1 = 3.15MPa

= 0.80MPa

Tger = 0.80MPa < T4, = 3.15MPa ....... Condition vérifiée

= Ancrage des armatures tendues
T = 0.6 X W2 X fip5 = 0.6 X 1.52 X 2.1 = 2.84MPa

= $fe _ A0 _ 35.30cm

S axty  4x2.84

La longueur est dépassé la largeur de la poutre secondaire (b=30cm), est obligés des courber
les armatures d’une valeur « r »

r=55¢p =55%x1=55cm

f) Vérification de la fleche

Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

h 1 20 1 .. L e,

+£>__— 5" =0.048 > — = 0.044 ... condition vérifiée.

L 25 410 225

h M 20 7.51 .. o
>, ~_=0.048 > = 0.040... condition vérifiée.
L = 15XMgger 410 15%12.34

A 4.2 3.39
e S —_—
boxd fe 12x18

=0.010 > % = 0.010 ... condition vérifiée.

Les trois conditions sont vérifiées d’onc le calcul de la fleche n’est pas nécessaire.
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4.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.

(1)

S,Xa, S, Xb,.
(M X L) +2M (L, + Logy) + (Mysy XLoyq) = _6[ n}_’, =+ L ” ]
n+l

.
Les combinaisons de charges par meétre linéaire du plancher terrasse :

E.LU:

Qu=(1.35G+1.5Q) x 0.65

Q u=(1.35x 5.48) +(1.5 x 1) x0.65=5.787KN/m
ELS:

Qu=(G+Q)x0.65

Qs =(5.48+1) x 0.65=4.212 KN

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

MOMENT FLEC NT [ kNem 1

9= 10.00m/s2 Unités =m kN, rad , K
I D O U | "

Figure 11I.D.1 Diagramme des Moments a I'E.L.U
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iser Résultats  Optimiser  Outils

e |« J ~[P]TlM]|S]T]=IL

EFFORT TRANCHANT [ kN ]

-1.069E+01

Figure I11.D.1 Diagramme de I'effort tronchant a I'E.L. U
AL’E.L.S

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

CoQ ERENESEEER

MOMENT FLECH NT T skN.em ]

Y

2. BBLE+00

g=1000m/s2 Unités =m kN .rad . K

Figure 111.D.2 Diagramme des Moments a I'E.L. S
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Tableau I11.4. Récapitulatif des résultats obtenus.

Etude des planchers

Les sollicitations maximales de calcul sont :

Moment max = 7.57 KN .m
M appui = 10.24 KN .m
L’effort tranchant = 14.36 KN

Mtser =5.40 KN .m

Ma=753 KN.m

M My M T Te M My M
AB 270 106 778 493 -10.69 0.76 5.62
BC 365 g1q 778 192 1269 -1505 447 566 140
AB [105 096 194 119 -141 0.12 142
BC 270 395 194 576 639 -7.58 142 420
CD 365 576 557 1061 -1258 g0 420 472
DE 225 557 073 898 -10,66 472 053
AB 280 115 411 663 -7.87 0.82 2.99
B-C 260 445 411 494 720 -854 397 299 359
CD 305 494 135 1044 -12.38 350 0.8
AB 410 243 1024. 9.36 -11.10 177 730
B-C 365 1024 308 1252 -1485 649 730 219
CD 225 757 308 58 529 -627 219 415
D-E 425 582 1056 11.18 -13.26 415 7.53
E-F 460 1056 870 13.70 -16.25 753 6.20
F-G  3.05 870 135 1167 -13.85 6.20 0.98
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4. Ferraillage des poutrelles :
5-1- Calcul des armatures longitudinales :

< ELU:
4- En travée :
On calcule le moment de résistance de la table :

h
My = b X ho X 0pc(d =21
M,, = 65 X 4 x 14.20 (18 - %) x 1073 = 59.07KN.m

Mi(maxy = 7-57N.m < 59.07KN.m

D’onc I’axe neutre tombe dans la table de compression

_ M _ 7.57x103
H= Fpexd?xb0 — 14.20x(182)X65

As=0

= 0.025 < p; = 0.392

— B =0.987 Tirée du tableau
a=1.25x (1-V1 — 2u ) => 0=0.032
B=1-0.40=0.987

M, 7.57%103
Ag = A = 1.224cm?
aggXdxf 0.987%x18%348

Condition de non fragilité :

_ IX ft28 _ 2
Amin = 0.81xhtxv2xf, 0.37cm

A; = 1.21cm? > Apyin = 0.37cm?. ... condition vérifiée.
On adopte : 3T10 =2.36cm?.
Sur appui intermédiaire (armatures supérieure) :

_ M, _ 10.56x103
H fpexd?xb0  14.20%x(182)x12

=0.191 < p; = 0.392

u =0.191 B =0893

M, 10.56x103
A, =—2— = = 1.89cm?
osxdxfB  0.8905x18%x348

Condition de non fragilité :

Ix fi2g
Apin = = 0.80 cm?
™ 0.81xhtxvixf, am
As = 1.89cm? > Ay = 0.80. ......... condition vérifiée.

On adopte : 2T12 : A; = 2.26cm?(1T12 filante + 1T12 chapeau)
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+ Vérification des contraintes a PELS :
Mt(ser) = 540KN m

Position de I’axe neutre :

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

DY nx A'(y =€) —nx A(d—y) =0

b = 65cm;n = 15; A4 = 2.36cm?;d = 18cm; by = 12cm.

32.5y% + 35.40y — 669.06 = 0 > y = 3.92cm

D’onc I’axe neutre tombe dans la table de compression.

Moment d’inertie :

_ bxy?

I .

+nd'(y — C') + nA(d — y)?

__ 65xy3

Is ==—+nA(d - y)?
Ig = 2(3.92) + 15 x 2.36 x (18 — 3.92)? = 8323.04cm*

I; = 8323.04cm*

%+ Calcul des contraintes :
Contrainte maximale dans béton compriméay,.:

Mgser __ 5.40x103
Ig 8323.04

Ope = X 3.92 = 2.54MPa

O-_bC = 0'6fC28 = 15MPa

Opc = 2.54MPa < 0, = 15MPa ... ... condition vérifiée.

Détermination des contraintes dans ’acier tendue o, :

05 = min E fo;110 nftzg]; Fissuration préjudiciable
n : Coefficient de fissuration pour HA ® > 6 mm ; n=1,6
0 = min(266,67 Mpa ; 201,63 Mpa) = 201,63 Mpa

5.40% 103
8323.04

Oy =N (d - y) = 15X x (18 — 3.92) = 137.02 MPa

o5 = 137.02MPa < o, = 201,63MPa ; Condition vérifiee

e Contrainte de cisaillement
Tax = 14.36KN.m

_ Ty _ 1436x1073
T boxd ~ 0.12x0.18

= 0.66MPA

Tu

Fissuration préjudiciable :
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T, = min(0.13f,,5; 4MPa) = min(3.25MPa; 4MPa)

7, = 3.25MPa

T, = 0.66MPa < T, = 3.25MPa ... .....condition vérifiée.
5-2- Calcul des armatures transversales A; :

e Lediamétre:
Apreés le BAEL 99 (A.5.1.23) :

. (h b
¢: < min (E; T ¢L) mm.

200 120

¢ < min(35 ey 10) mm.
¢ < min(5.71; 12; 10)mm
On prend ¢, = 6mm

e Calcul des espacements
S: < min(0.9d; 40cm) — S; < min(16.20; 40cm)

S¢ < 16.20cm.
On prend st=15 cm.

e La section des armatures transversales

A Jes (o) -Csor) D
boXSt

Ys 0.9(sina+cosa)

_ 1)

" boxd

K=1 7,%x(3)

2

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

h
14.36 kN T, (§>

1.1m  1.10 ‘
+“—H

4.1m

A
v

Figure 111-3 : Effort tranchant par la méthode des triangles semblables.
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On calcul la distance « X » :
L M,—-M, 41 10.24—(-243)

X=o4—¥ e "= =1.10
2T TgxL 2 T T s7saxal m
h_020_
2= T M
Tu (g) — 14.36><11.1100—0.10 — 1305 KN
y (h) _ 13.05x 1073 — 064 MP
wr\2) T 012x018 4
D’apres (1) :
(ﬁ> - (0,64 —(0,3x1x2,1))x12x 1,15
i/, 0,9 x 235
A
(—t) B T2HL07SCI e e e e e e e (2)
St cal

d) Pourcentage minimal des armatures transversales :

h
A_t X Je > max —Tu - (7) ;04MPa | = At—xfe > max (0,32 MPa ;0,4 MPa) =
by X S, 2 by X S¢
A X fe
= 0,40 MP
by X S, = ¢

A 0,47 X by A, 0,40 x 12
(), 2ot ) sbiee
St min fe St min 235

= 0,020CM .o v ves s e e e e e e (3)

On prend le max entre (1) et (2) w(ﬂ) > 0,022 ,0onprend S; =15cm

St/ min
206 = 0.56 cm?/ml
S¢e =15cm
e) Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :
Mappui _ Mappui _ 10.24
z 0,9d 0,9 x 18,x 102
E, = 63.20kN > T, = 14.36KN
Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises a un effort de traction.

On trouve : A, = 0,020 x 15 = 0,33 cm* = {

F, = = 63.20KN
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f) Compression de la bielle d’about :

Vi v,.2"
effort de traction dans la
section d'acier sur appui

Vy
Réaction Ve o112
dappui Compression dans

la bielle de béton +

Figure 111.11: Schéma de la bielle d’about

La contrainte de compression dans la biellette est de :

b=?;Avec: S=a—b° c>ab=a—bo
V2
Ou : a: La longueur d’appui de la biellette.
fc28

On doit avoir : 7, <
Vb

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

45°, donc on doit verifier que :

0,8 x 2T 0,8 %
O__b < fc28 . < chB .

Yb abg Yb

2Ty, 2x 1436 % 1,5

> >a> = 0,018 m = 1.8
=08 % by X frgg 0,85 x 12 X 25 x 10 m o

a=min(a’;09d); a’ ' =c—c —2; ¢'=2cm; c=35¢c

Avec : c¢": L’enrobage ; a': La largeur d’appui ; c : La largeur de ’appui du poteau.

a'=35—-2—-2=31cm
a =min(41cm;16.20cm) = 16.20cm = 16,2cm > 2,cm; C.vérifiée
g) Entrainement des armatures

Vérification de la contrainte d’adhérence

S T
Ser T 0.9dxuxn

< Tger = W5 X fr28
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Avec :

.. Coefficient de cisaillement.

T : I’effort tranchant maximum.

n: nombre d’armatures longitudinales.

w: Périmétre d’armatures tendu y = m X ¢p = 3.14 X 1 = 3.14
Y, = 1.5pour HA; T = 14.36KN;n = 3; u = 3.14cm.

T 14.64x103

Tor = = = 0.94MPa
SeT " 0.9dxuxn  16.2x3.14x3x102

Teer = 1.5 X frog = 1.5 X 2.1 = 3.15MPa

Tger = 0.94MPa < T4, = 3.15MPa ....... Condition vérifiée

= Ancrage des armatures tendues
Ts = 0.6 X Y2 X fi5 = 0.6 X 1.52 X 2.1 = 2.84MPa

_ xfo _ 1.2X400
T 4xTg  4x2.84

= 42.25cm

N

La longueur est dépassé la largeur de la poutre secondaire (b=30cm), est obligés des courber
les armatures d’une valeur « r »

r=55¢ =55x 12 = 6.6cm

) Vérification de la fleche

Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

h 1 20 1 .. e,
+£>__— 5" =0.048 > — = 0.044 ... condition vérifiée.

L 22. 410 22.5

h M 20 7.53 .. e,
Lt>_r -~ =0.048 > = 0.040... condition vérifiée.
L = 15XMpger 410 15%12.16

A 4.2 2.36 4.2 . (e
—— < — = 0.0109 > — = 0.0105 ... condition non vérifiée.
boxd fe 12x18 400

La troisieme condition et n’est pas vérifier.

Ona:

G = 5.48KN/m?
P=G+ Q=548+ 1.5 = 6.84KN/m?
] =G —1=4.48KN/m?
Pour b= 0.65m
G = 5.48 X 0.65 = 3.562KN /m?

P = 6.48 X 0.65 = 4.212KN /m?
J = 4.48 X 0.65 = 2.912KN /m?
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a- Calcul des moments fléchissant :
2
jMG = 0.85 2L — = 0.85 2222 = 6.35KN.m

M, = 0.852E = 0.85 22241 _ 7 5ok N. m
| 2
M, =o. 85]XL = 0.85 =2 = 5.19KdiN.m

e Module du modéle de déformation longitudinale :
E; = 110003/f.,5 = 11000V25 = 32164.19MPA

E, = 37003%/f.,¢ = 3700325 = 10818.86MPA

b- Deétermination du centre de gravité :

h bo(h—hg)(h—h
Y AY; (b.ho)(h—7°)+[w]+n.As.c+n.A§(h—c’)

Y — iri — 2
Aj (b.hg)+(h—ho)by+n.Ag+n.A%

_ (65x4)(20-4-2)+[1222-0E0-D

(65X4)+(24—4)12+15%3.39+15%0.79

]+015x3.75)x2+15x0.79(20—2)

Y =13.75cm

c- Détermination du moment d’inertie :

3 _ _n 3 —)3
I=b%_(b bo);y ho) +bo(h; y) +15As(d—y)2+15A's(y—C')2

[ = 65%13.75%  (65-12)(13.75—4)3 n 12(20-13.75)3
- 3 3

(15.15 — 2)?

+ 15 X 2.26(18 — 13.75)? + 15 x 0.79 X

I = 41566.33cm*

e Pourcentages des armatures :

p= A4 _ 33 _ 011
boxd ~ 12x218

d- Calcul des contraintes suivant les sollicitations :
Mg _  6.35x10°

956 = 2%z = 236(00x216) 166.10MPa

ggp = b = 75210 _ 196 69MPa
SP ™ Axz T 2.36(0.9x21.6) .

g = L = 51910 _ 435 7511pg
ST 7 axz T 2.36(0.9x21.6) '

e- Calcul de pg; mp; uy:

_ [ 175ft28 ] _ [ 1,75%2,1 ] 0 58
- 4.p.05c+fr2gl 4x0,010x166.10+2,1] ~ ’
1,75 1,75%2,1
f- ‘up _ 1 _ [ ft28 ] — [ ] — 0,63
4-pO'SG+ft28 4x0,015%X196.69+2,1
1,75 1,75%2,1
k:uj _ [ ftzs ] _ [ ] ~ 0,51
4.p.056+fr28 4x0,015X135.75+2,1
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g- 6. Calcul des moments d'inertie fictifs
h- *1 = 2028 _ 57y
1~ - &

bo
(2+372).p
. 2
1- *Av = g/‘ll =11
1,11,

Yy =T

6 _ _Llly _ 11x4156633 _ 4
K Iy, = (1+A.pug)  (142,74%0,58) 17659.10cm
6 _ Ll 11x4156633 _ 4
I va = Miiype) — (Li1x058) 27913.89cm

P _ Ll _ 1,1x41566.33 _ 4
m- I, = (1+A;.up)  (1+2,74%0,63) 16771.68 cm
N [ = Lo _ LIX4156633 _ o0 o0 o4

fi 7 (1+aiy)  (142,74%0,51)

0- 7. Calcul de la fleche (totale et admissible)
_ Mgl* 6.35x103x410°

- fei = = = 0,19cm
P- fai 10.E.I8  10X32164,19X176659.10 ’
_ MgL® 7.52x103x410? _

q- fov = = =0,41cm
10.Ep.If  10Xx10818,86X27913.89
Mp.L? 7.52x103x410?

r- fpi= = = = 0,23cm
10.E.If  10Xx32164,19x16779.68
My.L? 5.19x103x4107

S fi=—t—= = 0,14cm
10l 10x32164,19%X19071.90

t- La fleche totale
u- Afy = (fy, — f1,) + (fo, — f5,) = (0,41 —0,14) + (0,23 — 0,19)
V- Af, = 0.27 + 0.04 = 0,31cm

w- Af, = 0,31cm
I 400
X- Afmax=% = o0 = 0,80

y- Donc Af, = 0,31em < Afax— > condition vérifiées
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I11.5 Dessin de ferraillage des poutrelles :

TS @5 (15X15)

/ 1T12 FILANTE

P P PR ' ¥ 1T10 CHAPEAU
IVanDYWar e
5 s -:;‘—i A\ 3T10 FILANTES

—— 65 2

TS @5 (15X15)
/ | 1T1 FILANTE
D [ q 10 140
13 = o 3T10 FILANTES
——  —
Figure. I11. Ferraillage de poutrelle de sous-sol
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TS @5 (15X15)

1T14 FILANTE
’l = 1T14CHAPEAU

6 . Cad @6

%% ST 3T10 FILANTES

TS @5 (15X15)

/ _ 1T12 FILANTE
D [ ¢ 1IN arli i
A
5003
42 par S 3T10 FILANTES

r—  ——

Figure. I11. Ferraillage de poutrelle de rez de chaussée

TS @5 (15X15)

/ 1T12 FILANTE

I b

6 ., Cad @6

_4 EH_\Q._J(EQ Al

5
i

% %%, 3T10 FILANTES

TS @5 (15X15)
/ _ 1T12 FILANTE
IDVanDat i sines
A
5 1|3
oo par S E 3T10 FILANTES
—— e
Figure. I11. Ferraillage de poutrelle d’étage courant
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TS ;35 (15X15)
1T12 FILANTE
¥  1T12CHAPEAU
\F ( HP\F (ﬂ re _ cad o6
5
) & ST\ 3T10 FILANTES
f_(ﬁ
TS @5 (15X15)
/ _ 1T12 FILANTE
]Dﬁg{ 0 :qﬂ[ o .
A
5|3
13 pare T F 3T10 FILANTES
1%7—4%/
Figure. I11. Ferraillage de poutrelle de terrasse
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Chapitre IV: Etude des éléments non- structuraux

1VV.1. Acrotere

1.1. Définition

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

a. Dimensions

Hauteur h =70cm

Epaisseur e, = 10cm

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

1.2. Charges sollicitant I’acrotere

1.2.1. Charge permanente et charge d’exploitation

a. Charge permanente

Le calcul se fait a la flexion composée, pour une bande de 1m de longueur.

G = 25[(0,7x 0.10) + (0,05x 0.15) + 0.5(0,05 x 0,15)]x1 benm

G = 2,031 KN/m o i[ I
b. Charge d’exploitation
On prend en considération 1’effet de la main courant 70cm
Q = 1x1 = 1KN/ml

Figure 1V.1: Vue de
I'acrotére

1.2.2. Charge aux états limites

a. E.L.U:

Le calcul se fait a la flexion composée, pour une bande de 1 m de longueur.

Nu= 1,35G = 1,35 x 2,031 = 2,742 KN/m

My= 15Qh =15 x 1 x 0,7=1.05KN.m

Tu=15Q =15%x1=15KN

b. E.L.S:
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Ns= G = 2.031KN

Ms= Qh =1 x0,7 = 0,7KN.m

Tu= Q = 1KN

1.3. Enrobage

Vu que la fissuration est préjudiciable, on prend C =C’ =2 cm.

1.4. Excentricité

_My_ 105 o
CT Ny 2742 oM
€p 0,10
7= T=0,05m <0,383m

ep : Epaisseur de I’acrotere.

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

1.5. Calcul du ferraillage (E.L.U.)
1.5.1. Vérification de la compression (partielle ou entiére) de la section

)

0,1
> 0,02] =1,129KN.m

h
M, = Ny [e+ 5= c] = 2.742 [0,383 +

(d—c )Ny — My <(0,337h — (0,81c"))fpc Xbx h

(d—c)Ny — My = ((0,09 —0,02) x 2,742) — 1,129 = —0,937 KN.m

((0,337 xh) — (0,81 xc"))fp,c xbxh

= ((0,337x0,1) — (0,81 x 0,02))14,17 x 103 x 1 X 0,1

= 24,90 KN.m

—0,937 <2490KN.m;

Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait pour une section rectangulaire
(b X'h) = (100 x 10) cm2,

1.5.2. Vérification de P’existence des armatures comprimées A'

My = 1,129 KN.m

My 1129 x 103
e X @ x . 100x 2 x 1417 0098 =001
3,5 3,5 £, 400
% = 3T 10006, 35+ 174 0-688.avec 10008y =g = one s — 174

W = 0,8x0,668(1 — 0,4x0,668) = 0,392 > u = 0,0098 - A' =0
Pas d’armatures de compression.

w=001- B=0995
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1.5.3. Calcule de la section d’armatures
a. Flexion simple
My 1,129 x 103

A= o dx B 348x 0,995 x 9 _ 36 cm?/ml

b. Flexion composée

A= Ap— Y =036 2742 10° 0,28 cm?/ml
1000, 100 x 348

1.5.4. Section minimale des armatures en flexion composée pour une section
rectangulaire

a. Armatures principales

Nger = Ng = 2,742 KN/ml

Mger = Mg = Ng Xxh=1x0,70 =0,70 KN.m

_ Mser _ 0,70 =0,26m = 26
Cser = N T 2742 " oM T cbem

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

A dxb X fig o Cser — 0,45d <023 — 9 x 100 x 2,1 y 26 — 4,05 y
smin f, eqer — 0,185d 7T 400 26 — 1,665

Ag min = 0,98 cm?/ml

0,23

On adopt 46 p.m.; A, = 1,13 cm?/ml ; avec un espacement S; = 20 cm

b. Armatures de répartitions
A = }ﬁ: 1,13

r 4 4
On adopte : A = 1,13 cm?/ml ; Soit : 406 p.m.

= 0,28cm?/ml

1.6. Veérifications complémentaires
1.6.1. Vérification des contraintes (E.L.S)

Moment de service :

h 0.10
Mger = Ngep X (e —c+ 5) = 2,031 x (0,26 - 0,02 + T) = 0,589KN.m
Position de 1’axe neutre :

b, 100
2y - NA;(d-y) =0 - Y + 16,95y — 152,55 =0 - y = 1,59m

Moment d’inertie :
100 x 1,593

b
[ = §y3 + nAg(d- y)? = T_*— (15x 1,13 x (9 —1,59)?) = 1064,68 cm*
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1.6.2. Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy,

Mser>< _ 588,9 %
1 =Y~ 106468

G—bC = OI6fC28 = 15 MPa
op, = 0,879 < Gy = 15 MPa ; Condition vérifiée

Op = 1,59 = 0,879MPa

1.6.3. Détermination des contraintes dans ’acier tendu o,

2
Og; = min (§ fe;1104/m X ftzg) ; Fissuration préjudiciable
Avec :

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

T d—y) = 15x 5889 x (9 —1,59) = 61,47 MPA
I y) = 1064,68 )= 00

og = 61,47MPa < G5 = 201,63MPa ; Condition Vvérifiée

Ost = M

1.6.4. Contrainte de cisaillement

T
TP
T=15Q=15x1=1,50 KN
1,50
T = 730,09 = 1667 KN/m? = 0,017 MPa

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

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

T, = 0,017 MPa < T, = 2,5 MPa ; Condition veérifee

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 C, XxAX W,

Avec :

A : Coefficient d’accélération de zone A = 0,15

C,, : Facteur de force horizontale C, = 0,8

W, : Poids propre de I’acrotére W, = 2,031 kN

F,, : Force horizontale pour les éléments secondaires des structures
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F, =4x0,8x0,15x 2,031 = 0,974kN < 1,5Q = 1,5 kN ; Condition vérifiée

406
i
VAl eAl
4@6\:
o o
406 p.m.

Coupe A-A
406 p.m. / P

Figure 1V.2: Ferraillage de I’acrotere

IVV.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 I’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 1’ensemble de 1’installation n’est pas a 1’aplomb de son point
d’appui.
Dans notre étude, les différents types des balcons sont les suivantes :
IV.2.1.1. Balcon de I'étage courant :

e Typel: (loggia)

e Type 2 : (séchoir)
a. Charges et des sollicitations
G =5,25 KN/m?
Q=3,5 KN/m?

b. Charges surfacique et linéaire
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Qu =1,35G+1,5Q= (1,35x5,25) +(1,5%x3,5) =12.33 KN/m?;

Qu =12,34x1m=12,33KN/ml ; charge linéaire

Qser =G+Q=5,25+3,5=8,75KN/m? ; charge surfacique

Qser =8,75x1m=8,75KN/ml ; charge linéaire

C. calcule la charge concentrée :

Poids propre du mur

Phur = 6Xbxhx1m=13x01x10x1m=13KN
D’ou : By mur = 1,35P,, = 1,35 x 1,3 = 1.3 KN

d. Poids de I’enduit en ciment

Ponguic = 6 XbXxhx1m=18x0,02x1,5x1m = 0,54 KN
D’0U : Py onduic = 1,35Ponguic = 1,35 X 0,54 = 0,73 KN

e. Charges totales

P, = P, yur + Py enauir = 1.75 4+ 0,73 = 2.48 KN

P, = 1.84KN

1V.2.1.2. Calcul du moment max et de I’effort tranchant max

Qul? <12,33 x 1,202

M = — =
max u 2

2
Tax = Qul + P, = (12,33 X 1,20) + 2.48 = 17.27 KN

> — (248 x1,20) = —11.85KN.m

1V.2.1.3. Ferraillage
d=09h=09x%x15=13,50cm

My _ 11.85 x 103
bxd®xo, 100x13,502x 14,17

Donc : A’ n’existe pas et § = 0,976

My 11.85 x 103
Bxdxa, 0976x 13,50 x 348

On adopte 4T12 et Ayqpe = 4,52 cm? et S, = 25 cm

u= = 0,045 > p, = 0,0392

Acql = = 2.58 cm?/ml

4 =25 113 em? et Ay, = 3,14 cm?
r==L13cm et Agap = 3,14 cm
On prend 4T10, ’espacement S; = 25 cm

1VV.2.1.4 vérifications

a. Condition de non fragilité
023X bXdX fig 0,23 %100 x 13,50 x 2,10 )
Amin = = = 1,63 cm?/ml
. 400

Agape = 4,52 cm? > Ay = 1,63 cm?; Condition vérifiée

114



Chapitre IV: Etude des éléments non- structuraux

b. Contrainte de cisaillement
T 17.27 x 10
W= pxd 100x1350  CteMPa
T, = min(0,1f,,g ; 4 MPa) ; Fissuration préjudiciable
T, = min(2,5 MPa ;4 MPa) = 2,5 MPa
1) t, =012 MPa < T, = 2,5 MPa ; Condition vérifiée

2) La reprise de bétonnage n’existe pas donc les armatures transversales ne sont pas
necessaire.

c. Contraintes d’adhérence

~ T ~ 17.27 x 103
Tse = 0oxdxnxu 09x1350x4x3,77 x 102

Avec :

= 0.94MPa

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

u : Périmetre d’armatures tendues ;

uw = 3,77 cm; Tiré du tableau

Tee = Y5 X fr28 = 1,50 X 2,1 = 3,15 MPa

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

{l/)s = 1 - Pour les aciers lisses
Ys = 1,5 = Pour les aciers HA
Tge = 0.94MPa < T4, = 3,15 MPa ; Condition vérifiée
La vérification des contraintes a I’E.L.S. :
12 8,75 x 1,202
- Qsezr = Pyl = — ————— (1.84x12) = —85KN.m

Détermination de la position de 1’axe neutre :

Mo, =

b
Eyz — 1545(d —y) = 50y?+ 67,8y —9153=0 -y =3,65cm

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

Détermination du moment d’inertie :

I= §y3 + nd,(d— y)? = m+3’653 + ((15 x 4,52)(13,50 — 3,65)?)
= 8199,03 cm*
d. Détermination de contrainte dans le béton comprimé o,
M,,, 8.5 x 103

- Xy, = o2 365 =13.78 MP
%c = 77 " Y17 T899 03 a

O——bC = 016fC28 =15 MPa
o, = 4,50 < 7, = 15 MPa ; Condition verifiee
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e. Détermination des contraintes dans ’acier tendue o,
2

05t = min [§ fe; 110,/nft28] ; Fissuration préjudiciable

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

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

Mger 8,5 x 103
(d—y)= 15X 35503

o5 = 153,17 MPa < &, = 201,63MPa ; Condition vérifiée
f. Vérification de la fleche

O = M x (13,50 — 3,65) = 153.17MPA

Pour les éléments supportés en console, la fleche Festégalea: F = F, + F,
Avec :

8EI ’

l4-
J F; = Q ; Fleche due a la charge répartie
3

sz 3E ; Fleche due a la charge concentrée

Détermination du centre de gravité :

h
bxh)5 X Ag xd
O TA X Y <( )2>+ (> 4s )_ (100 x 15 x 7,5) + (15 x 4,52 X 13,50)
T zA, b xh - (100 x 15) + (15 X 4,52)
=7"76cm

Yi=Y;=776cm
Yo=h—Y;=724cm

Calcul du moment d’inertie :

bY?  bY; 5
= T-I_ T‘i‘ T]A(d— Yl)
B 100 x 7,763 N 100 x 7,243
- 3 3
= 30460,25 cm*
Calcul de la fleche :

+ (15 % 4,52 X (13,50 — 7,76)2)I

v 3 [Ql ] 1,203 x 102 8,75x 1,20 1,84 001
= X X =
3 32164,19>< 10-5 x 30460,25 8 3 L em
F o, =-—=_—-=048
adm 250 250 cm

F.op = 0,01 cm < Fu4,m = 0,48 cm ; Condition vérifiée
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Tableau : récapitulatif des armatures de  différents types des balcons

Type 01 02
M,, (KN.m) 11.85 17.59
T, (KN) 17.27 20.97
M,,, (KN.m) 8.75 12.60
Ay (cmml) 2.58 3.87
Ain (cM2/ml) 1.63 1.63
Choix d’acier (p. m) 4T12 4T12
A dopts (cm?/ml) 4.52 4.52
A, (cm?/ml) 1.13 1.13
Choix d’acier (p. m) 4T10 4T10
Ope (Mpa) 3.78 5.60
Gpc (Mpa) 15 15
7, (Mpa) 0.12 0.15
7, (Mpa) 2.5 25
Fléche (cm) 0.01 0.03
Faam (CM) 0.48 0.6
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g. Schéma du ferraillage :

/ 4T12 /25
[ I ] I ]
“ e ﬁl IlOcm

4T10 |

Figure 1V.3: Ferraillage du premier et deuxiéme type de balcon

2.1.2. Porte a faux (Terrasse) :

Les mémes procédures ont été faites pour ferrailler la porte a faux de la terrasse avec toutes
les vérifications nécessaires

et on a obtenue : 4T12 et Aadpt =5,25cm?2 et s;=25cm

Armature de répartitions :

As 2 2
A, = i 1,13 cm” et Agap = 3,14 cm

On prend 4T10, I’espacement S; = 25 cm

1V.3. Ascenseur

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

aménageé en vue du transport des personnes
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Moteur
Appareillage Treuil
de commande 7
Cables ! Guides
. Attache
Cabine
Coffret P
de commande
N
Gaine
\
\
Contre-poids : | 1
&
,! l: Porte paliére
B S : Détecteurs
N de présence
|
| ___— Airbag

Figure 1V.5: Schéma d’un ascenseur

IV.3.1. Calcul du poids des composants de I’ascenseur

L’ascenseur mécanique est constituer de :

- Treuil de levage et sa poulie ;

- Cabine ou bien une benne ;

- Un contre poids.

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

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

Q : La charge en cabine ;

Q

Pp: Le poids de contrepoids tel que : P, = P, +E
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D’apreés la norme (NFP82-201), la charge nominale est de 675kg pour 9 personnes avec une

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

Poids de la cabine : S = 9.24m? P1=11.5x9.24 x 1.40 = 148.80kg
Poids du plancher : S=2.60 x 2.60 =6.76 m®> | P, =Py x S = 110 X 6.76 = 743.60kg
Poids du toit : P3=Po1 X S=20Xx6.76 = 135.20kg
Poids de I’arcade : P, =60+ (80 x 1.4) = 172kg

Poids de parachute : Ps = 40kg

Poids des accessoires : Ps = 80kg

Poids des poulies de mouflage : P; =2 x 30 =60kg

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

Tableau IV.1: Poids des composants de 1’ascenseur

¢ Poids mort total :
n=8
P = Z P=(P+P,+P,+P,+P,+P,+P, +P,)=(148.80+743.60 +135.20 +172 + 40 + 80 + 60 +117.5) = 1497.10kg

i=1

+ Contre poids :

P, =F, +% :1497.10+iz5 =1834.60kg
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1V.3.2. Calcul de la charge total gy
I1\V.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 : diametre de la poulie et d: diamétre du céble), est au minimum égale a 40, quel que
soit le nombre des tirons.

D

d
et

D =500mm=d =12.22mm
Ona:C,=CsxM

Avec :

=45

C s: Coéfficient de sécurité du cable et C; = 12;

C - Quotient de la charge de la rupture nominale de la nappe du céble;

M : Charge statique nominale portée par la nappe.

E:P=Q+PF,+F,

Py: Poids du cable.

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

Donc : Cr = Cs X P = Cs X (Q + Py) = 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
égale a 0.85.

C - 26065.20

. =30664.94kg

La charge de rupture pour « n » cable est : C; = C; (1capley X M X N
Avec :

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

N : Nombre des cables.

Pour un cableded =12.22metm=2o0n:

Cr (1cable) = 8152kg

C,  30664.94

n= L = =1.
C 8152x2

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

1\V.3.2.2. Calcul des poids des cables

Pg=mxnxL
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Avec :

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

N : Nombre des cables, n = 2;

L : Longueur du cable, L = 28.56m
Pg=mxnxL=0.515x 2 x 28.56 = 29.4168 ~ 29.42kg
P=Q+Pn+Pg=675+1497.10 + 29.42 = 2201.52kg

1\VV.3.2.3. Vérification de Cr

Cr = Cr(1cabley X M x N =8152 x 2 x 2 x 0.85 = 27716.80kg

6. —Cxp >, C L 2TTIOR0
p  2201.52

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

On a: Preuit = 1200kg

G = Pm + Pp + Pyreuit + Pg = 1497.10 + 1834.60 + 1200 + 29.42 = 4561.12kg

Q = 675kg

g, =1.35xG+1.5xQ =1.35x456112+1.5x675=6157.51+101250=717001kg

=12.59 =12, condition vérifiée.

1VV.3.2.5.Vérification de la dalle au poinconnement

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

g, =717001kg

=% _TIT001_, 29550
4 4

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

o < (0045)X(UC)X(hO)X[M]

b

Ave :
Qo : La charge de calcul a I’E.L.U;

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

Uc : Périmetre du contour au niveau du feuillet moyen.
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£7.5+—10—7.5+

Figure IV.6: Répartition des charges

La charge concentrée qo est appliquée sur un carré de (10 x 10) cm?
u, =2xU +V)

U =a+h,=10+15=25cm

V =b+h, =10+15=25cm

u, = 2x(U +V) = 2x(25+ 25) = 2x50 =100cm

fezsy _ (0. O45)x(100)x(15)x(25X10

0, < (0.045)x(u,)x(hy)x( ) =11250kg > q, =1792.50kg

Vb

q, =1792.50kg <11250kg

Il ny a pas de risque de poingonnement.

1VV3.2.6. Evaluation des moments dus aux charges concentrées

N\ | (| [
e E e
Wy /R I R Y/

(1) (2 () ()

Figure 1V.7: Schéma expliquant la concentration des charges sur la dalle
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1V.3.3. Distances des Rectangles

— 1,=135m

) /)

L, =135m

C /)

U, =25 U,=85 U; =25

Figure 1V.8: Dessin montrant la concentration des charges

Rectangle (1) Rectangle (2) Rectangle (3) Rectangle (4)
U =135cm U =85cm U =135cm U =85cm
V =135cm V =135cm V =85cm V =85cm

I1\V.3.4. Calcul des moments suivant les deux directions

My = (My + v.My).P et My = (M, + v.M).P

v: le coefficient de Poisson.

ATELU (v=0):

My=M1.PetMy=M,yPetP=P xS

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

o G, _ _7170.01

= = =114720.16kg/m*
uv 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 v Surface | P=P'S
Rectangle L L, M; M, [m?] [ka] My [kg.m] | My [kg.m]
M u=135cm
v=135cm | 0.52 | 0.52 | 0.090 | 0.090 | 1.8225 | 209077.49 | 18816.97 | 18816.97
@ u =385cm
v=135cm | 0.33 | 0.52 | 0.115 | 0.098 | 1.1475 | 131641.38 | 15138.76 | 12900.86
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3 u=135cm
()v=850m 0.52 | 0.33 | 0.098 | 0.115 1.1475 | 131641.38

12900.86

15138.76

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

10692.21

10692.21

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

1V.3.4.1 Moments dus aux charges concentrées

M,=M,—M_,—M_,+M,_, =1881697-1513876-1290086+1069221=146956Kkg.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

Ly =2.60m et Ly = 2.60m et hp = 15cm

Poids propre : G =exy, =0.15x2500=375kg/m

Charge d’exploitation : Q =100kg/m

Charge ultime :

g, =1.35xG+1.5xQ =1.35x375+1.5x100=656.25kg/m
2. Sollicitations

L2080 4. 04

L, 2.60

y

M x2 — zux'qu If

Donc la dalle travaille suivant les deux sens :
M y2 = :uyM X2

Don c:

M, = u,.q,.17 = (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 , =146956+16325=163281kg.m
Mo, =M., + M, =1469.56 +163.25 = 1632.81kg.m
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0,50,
=
0,75 M, |
[~
Q,5M,,
D;SMox N\_‘_ﬂ-ﬂ-/ﬂ D;SMDK
0,75M,y

FigurelV.9: Moments de la dalle.
1V.3.4.3. Moments retenus sont
En travée :
M, =0.75xM,, =0.75x163281=122461kg.m
M,, =0.75xM,, = 0.75x1632.81=1224.61kg.m
Sur appuis:
M,, =0.50xM,, =0.50x163281=816.41kg.m

M,, =0.50xM,, =0.50x1632.81 =816.41kg.m

1V.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; fo = 400MPa; o5 = 348MPa; 14 = 0.392
feos = 25MPa; fy. = 14.2MPa; fiog = 2.1MPa; Fissuration peu préjudiciable.

a. En travée :

Sens Ly:

Le moment ultime : M, =122461kg.m=1224610N.m
Le moment réduit p:

M,  12246.10
# = bxd?xo,,  100x(13.5)2x14.20

=0.0473 <4, =0.392 > A, =0

Ona: u=0.0473 = a =1.25(1— \1- 21) =1.25(1— /1— 2x0.0473) = 0.0606
B=1-0.4xa =1-0.4x0.0606=0.976

La section d’acier :

A - M, 12246.10
* pxdxo, 0.976x(13.5)x348
Sens L :

Le moment ultime : M, =1224.611kg.m =12246.10N.m

=2.67cm?/ml
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Le moment réduit p:

My,  12246.10
bxd?xo,, 100x(13.5)%x14.20
Ona: 1 =0.0473= a =1.25(1—/1-2) =1.25(1—~/1— 2x0.0473) = 0.0606
S =1-0.4xa =1—0.4x0.0606=0.976
La section d’acier :

M 12246.10
pxdxo, 0.976x(13.5)x348

M= =0.0473 < 1, =0.392 > A, =0

=2.67cm?/ml

Ay

b. Sur appuis :
Sens Ly:

Le moment ultime : M_, =816.41kgm =816410N.m
Le moment réduit p:

M 8164.10

ax

bxd?xo,, 100x(13.5)?x14.20

Ona: £=0.0315= a=1.251-+1-2u) =1.25(1-+/1-2x0.0315) = 0.040
L =1-0.4xa =1-0.4x0.040=0.984
La section d’acier :

M 8164.10

o= dxo.  0.984x(13.5)x348

Sens Ly:

Le moment ultime : M, =816.41kg.m =8164.10N.m
Le moment réduit p:

= =0.0315 < g, =0.392 > A, =0

=1.77cm?/ml

M, 8164.10
bxd?xo,, 100x(13.5)%x14.20
Ona: 1 =0.0315= a =1.25(1—1— 2) =1.25(1—~/1— 2x0.0315) = 0.040
B=1-0.4xa =1—0.4x0.040=0.984

La section d’acier :

M 8164.10

Ty
P pxdxo, 0.984x(13.5)x348

= =0.0315 < 14, =0.392 —> A', =0

=1.77cm?/ml

1VV.3.4.5. Section minimale des armatures

Puisque hy = 15cm (12cm < hg < 30cm) et o = 1, on peut appliquer la formule suivante :
Sens Ly:

A, =80, =8x0.15=1.2cm*/ml
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A, =2.67cm*/ml > A . =1.2cm*/ml = onprend : A, =2.67cm*/ml
A, =1.77cm?/ml > A . =1.2cm?/ml = onprend : A, =1.77cm* /ml

Sens Ly:

Aymn( j 1.2x (321] 1.20cm? / ml

A, =267cm’/ml = A . =1.20cm®/ml = onprend: A, =2.67cm*/ml
A, =177cm*/ml > A, =1.20cm*/ml = onprend: A, =1.77cm?/ ml

1VV.3.4.6. Choix des aciers

¢< 150 — =15mm = ¢ <15mm
10
En travée :

Sens Ly:

A, =2.67cm’/ml

5T10/ml =3.93cm?/ml

< min( 3h,,33cm
tx ( 0 ) {Stx _ ZOCm

S,, <33cm

tx —
Sens L:
A, =2.67cm*/ml

5T10/ml =3.93cm? /ml
Sy, < min( 4h,,45¢cm) =
Sy, =20cm

S, <45cm

ty —

Sur appuis (chapeaux):
A, =A, =177cm*/ml
T10/ml = 3. 2 /ml
S, <33cm = 5T10/ml =3.93cm“/m
S, =20cm

IVV.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 epaisseur.

2.7, <1y

V —
Avec:z, =" et 7, =
b.d

=V, +V,; sens Ly

<s,DMPa)

V.

utot
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V

utot

=V, +V,; sens L,

Vy et Vy: sont les efforts tranchants dus aux charges réparties.
V, et V: sont les efforts tranchants dus aux charges localisees.
On calcule Vet V:

g, =1.35xG+1.5xQ =1.35x375+1.5x100=656.25kg/m

Vx :qu.ili
21,
a=1>04= 2
LX
Vy =qu?
V, = 656.25X@xi = 656.25X1.30XL =568.75N = 0.56875kN
2 "1 1.50
2

V, = 656.25x% =568.75N =0.56875kN

On calcul V, et V,:
g, =717001kg=717001x10=7170Q10N

v = 71700.10  _ ge600N = 95.60kN

YT ou+v  2x0.25+0.25

v _ G _ 71700.10
Y 3u  3x0.25

=95600N = 95.60kN

V, =V, parce queu=v

Donc :

Sens Ly:

Ve =V, +V, =0.56875+95.60=96.17kN
Sens Ly:

Vior =V, +V,, =0.56875 +95.60 = 96.17kN
et

Vitor = MBX( V000 Vioy) = 96.17kN
Doncona:

- Vot _ 96.17x10° _ 0.71MPa

“bxd 1000x135
15cm < h, =15cm <30cm;

On vérifié que :
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100 i 0.13xf,, 5MPa) = 2X0-15

T, =

.min( 0.13x25;5MPa) = 0.5x(3.25;5MPa) =
0.5x3.25=1.625MPa = 1.63MPa
r, =0.71MPa < 7, =1.63MPa. La condition est vérifiée.

On en déduit que les armatures transversales ne sont pas necessaires.

IV.3.5. Vérification a ’E.L.S

IV.3.5.1. Calcul des sollicitations sous I’effet des charges concentrées
My, = (M; +v.M,)XP',,

{Moy =(M, +v.M)xP',

avec:v=0.2(E.L.S)

P'ser = qserXS'= Paser XS'

uxv
G = 4561.12kg
Q = 675kg
P = % x(G+Q)= % x(4561.12 + 675)=1309.03kg
Ogor = P _ 180903 _ 20944 .48kg / m?

(w)x(v) © 0.25%0.25
P’ =0, XS'=2094448xS'
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 Surf : M M
Rectangle — | My M lf:ng]ce P'ser [ke] [kg_or)r(w] [kg.0r¥1]

u=135cm
@ 0.52 | 0.52 | 0.090 | 0.090 1.8225 38171.32 | 412250 | 4122.50
v =135cm

u =85cm
(2) 0.33 | 0.52 | 0.115 | 0.098 1.1475 24033.79 | 3234.95 | 2908.09
v =135cm

u=135cm
(3){\/_85Cm 052 | 0.33 | 0.098 | 0.115 | 1.1475 | 24033.79 | 2908.09 | 3234.95

u =85cm
(4){v—85cm 0.33 | 0.33 | 0.129 | 0.129 0.7225 15132.38 | 2342.49 | 2342.49

Tableau IV.3: Résultats des moments isostatiques des rectangles (E.L.S)
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1V.3.5.2. Moments dus aux charges concentrées

My, =My, — Moy, — My s + My, =412250—323495— 290809+ 234249 = 321.95kg.m

Moy = Moy =My, — Mg 5 + Mg, = 4122.50 —2908.09 — 3234.95 + 2342.49 = 321.95kg.m

1VV.3.5.3. Moments dus aux charges réparties (poids propre)
¢ Chargement

Ly =2.60m et Ly = 2.60m et ho = 15cm

Poids propre : G =0.15 x 2500 = 375kg/m

Charge d’exploitation : Q = 100kg/m

Charge ultime : q,,, =G+Q =375+100=475%g/m
1V.3.5.4.Moments dus aux charges réparties (E.L.S)

_ 2
M oxr — /ux'qser 'Ix

Donc la dalle travaille suivant les deux sens :
M Ooyr = :uyM Oxr

B i 260 1
L, 260
{,ux =0.0441
_)
=1.00
v =02(E.LS) Hy
Donc:

M, = 4,0, |2 = (0.0441)x(475)x(2.60)> =141.61kg.m
Mo, = 1, M, =(1.00).(141.61) =141.61kg.m
IV.3.5.5. Moments appliqués au centre d’impact du rectangle

M, =My, +M,, =32195+14161=46356kgm

Oxc Ooxr

My, =My, + Mg, =321.95+141.61 = 463.56kg.m

Oyc oyr
a. Moments retenus sont
En travée :

M, =0.75xM,, =0.75x46356 = 347.67kg.m
M,, = 0.75xM,, = 0.75x463.56 = 347.67kg.m

Sur appuis :
M, =0.50xM,, =0.50x46356=23178kg.m

M,, =0.50xM,, =0.50x463.56 = 231.78kg.m
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b. Vérification des contraintes dans le béton

Suivant Ly:

a. En travée

M,, =347.67kg.m=347670N.m

MU= M, 3476.70 =0.0134 < 1, =0.392 > A, =0

" bxd?xo,, 100x(13.5)?x14.20

Ona: u=0.0134 = o =1.25(1—/1— 21) =1.25(1— +/1— 2x0.0134) = 0.0168
B=1-0.4xa =1-0.4x0.0168=0.993

La section d’acier :

A - M, 3476.70
* pxdxo, 0.993x(13.5)x348
a.l. Position de I’axe neutre

A =3.93cm’/ml; A, =0; 7=15; b=100cm; d =13.5cm

=0.74cm? / ml

g.yz +n.A(y-d)-nA.(d-y)=0= %.yz ~15%3.93(13.5- y) =0 =50.y* + 58.95y — 795.825 =0 — y = 3.44cm
a.2. Moment d’inertie

100

==y’ +n.A.(d-y) =?.(3.44)3 +15x3.93(13.5— 3.44)? = 7322.87cm*

w|oT

a.3. Détermination des contraintes dans le béton comprimé o

M., = 3476.70
O-bc = Ky = y =

| 7 7322.87

x(3.44) =1.63MPa

o,. = 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, =23178kg.m=2317.80N.m

e Ma 231780 _ (0089 < 1 =0.392 - A" =0

" bxd?xo,, 100x(13.5)?x14.20

Ona: u=0.0089 = & =1.25(1—/1— 2) =1.25(1—+/1— 2x0.0089) = 0.0112
B=1-0.4xa =1—0.4x0.0112=0.9955

La section d’acier :

A, Ma, 2317.80 =0.49cm’ /ml

" Prdxo,  0.9955x(13.5)x348
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b.1. Position de I’axe neutre

A, =3.93cm’/ml; A =0; n=15; b=100cm; d =13.5cm

b.2. Moment d’inertie

| = %.ya +n.A.(d-y)* = %.(3.44)3 +15x3.93(13.5-3.44)% = 7322.87cm”*

a.3. Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy

M 2317.80
o — K. — Serx . —
e = Y =Y T oo 87

o, = 0.6xf ,, = 0.6x25 =15MPa
o,, =1.09MPa < o,, =15MPa

x(3.44) =1.09MPa

Donc les armatures calculées dans I’E.L.U conviennent.

Suivant L:
a. En travée :
Mty =347.67kg.m=3476.70N.m

My, 3476.70
bxd?xo,, 100x(13.5)%x14.20
Ona: u=0.0134 = o =1.25(1—/1-24) =1.25(1—/1—2x0.0134) = 0.0168
B =1-0.4xa =1-0.4x0.0168=0.993
La section d’acier :

M, 347670
pxdxo,  0.993x(13.5)x348

= =0.0134 < 1, =0.392 > A', =0

=0.74cm? /ml

Ay

a.l. Position de I’axe neutre

A, =3.93cm’/ml; A =0; n=15; b=100cm; d =13.5cm

b 2 f 100 2 2

SV ALy —d)-nA(d-y) =0=> =7y ~15x393(13.5-y) =0=>50.y" +58.95y ~795.825 =0 > y =3.44cm
a.2. Moment d’inertie

| = g.y3 +n.A.(d-y)’ = %.(3.44)3 +15x3.93(13.5— 3.44)? = 7322.87cm*

a.3. Détermination des contraintes dans le béton comprimeé oy

M, = 3476.70

y= X(3.44) =1.63MPa
| 7322.87

Ope = Ky:

o, = 0.6xf ,, = 0.6x25 =15MPa

o, =1.63MPa < o,, =15MPa ; Condition vérifiée
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Donc les armatures calculées dans I’E.L.U conviennent.

b. Sur appuis :
M,, =231.78kg.m =2317.80N.m

M, 2317.80
bxd?xo,, 100x(13.5)%x14.20
Ona: 1 =0.0089 = o =1.25(1—/1—24) =1.25(1—/1— 2x0.0089) = 0.0112
B=1-0.4xa =1-0.4x0.0112=0.9955

La section d’acier :

= =0.0089 < 1, =0.392 —> A", =0

M., 2317.80

_ = =0.49cm? / ml
pxdxo,  0.9955x(13.5)x348

Ay

a.l. Position de 1’axe neutre :
A, =3.93cm’/ml; A =0; n=15; b=100cm; d =13.5cm

%yz +n.A(y-d)-nA.(d-y)=0= %.yz —15x3.93(13.5— y) =0=50.y* + 58.95y — 795.825 = 0 — y = 3.44cm

a.2. Moment d’inertie
b gy 2200 e sy :
I_3.y +7.A.(d-y) = 3 .(3.44)° +15x3.93(13.5—3.44)" =7322.87cm

a.3. Détermination des contraintes dans le béton comprimé opc

M, = 2317.80

o.=K.y= V=
be =7 7322.87

X(3.44) =1.09MPa

o, = 0.6xf ,, = 0.6x25=15MPa
o,, =1.09MPa < o,, =15MPa

Donc les armatures calculées dans I’E.L.U conviennent.

4.11. Disposition du ferraillage :

11.1. Arrét des barres :

La longueur de scellement L est la longueur nécessaire pour assurer un ancrage correct.
Ona:

fe = 400MPa et fg = 25MPa

Ls=400=40x1=40cm

11.2. Cas des charges uniformes

Arrét des armatures en travée et des chapeaux par moitié, les aciers traversant le contour sont

ancrés au-dela de celui-ci.
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11.3. Arrét des barres sur appuis
M, =M, =228.89kg.m=2288.90N.m

M, =M,, =457.78kg.m = 4577.80N.m

= Mmax ,— | V.o+ . =MmaX cm, —| V.o+ =MmaxX m;oZCm) = oZCm
L:tfos+ Ma | a0cm; L[ 0.3+ 228890 )¢ (40cm;52cm) =52
4 M,, 4 457780

S !

L, = WHX(L 'hj = max(40cm; %) = max( 40cm;26¢cm) = 40cm

11.4.Arrét des barres en travée dans les deux sens
Les aciers armant a la flexion, la région centrale d’une dalle sont prolongés jusqu’aux appuis

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

5—@=260m

10 10
11.5. Armatures finales
Suivant Ly:

A, =3.93cm/ml Soit 5T10/ml, avec : S; = 20cm
A, =3.93cm/ml Soit 5T10/ml, avec : S; = 20cm

Suivant L:
A, =3.93cm/ml Soit 5T10/ml, avec : St =20cm

A, =3.93cm/ml Soit 5T10/ml, avec : S; = 20cm

5T10/ml
rt ==

L, = 2.60m

5T10/ml

Figure 1V.10: Ferraillage supérieur de la dalle de I’ascenseur.
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4.12. Voile de la cage d’ascenseur :
D’apres le R.P.A 99/Version 2003, 1’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 5T10/ml soit : A, =3.93cm/ml ; avec S, =20cm

1VV.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, I’établissement des
escaliers nécessite le respect de certains facteurs, ils doivent étre agréable a I’ceil et
fonctionnelle et aussi facile a monter sans fatigue, ce qui implique une conservation de la
cadence des pas ou une régularité dans son exécution, cet équilibre est réalisé par une relation
entre la hauteur d’une marche et le giron :

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

Trémie

Hauteur de marche |—I

Giron Epaisseur
de la
Nez de marche dalle

Hauteur Echappée

R
de Uy
N " “n,
I'escalier Ory
*®

Pas de foulée Hauteur

so0us
plafond

Reculement

Longueur totale

Figure IV.11 : Coupe descriptive d’un escalier.
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4.2.Dimensionnement des marches et contre marches :
D’apres (1),on a:

H L
h=getg=3-9
Donc d’apres Blondel on a :

m+ L+.3
2H

Avec:m =64 cm,H =153 cmetL =240 cm
Donc I’équation (2) devient : 64n* — 610n + 408 = 0

Et puis : mn® — ( )n +2H=0..........(2)

La solution de I’équation est : n = 9(nombre de contre marche)
Donc : n — 1 = 8(nombre de marche)
h = E=17cmetg= L=30cm
9 n—1
On veérifie avec la formule de Blondel :
59cm < (2%x17)+30<66cm = 59cm < 64cm < 66 cm;Condition vérifiée
L’inégalité vérifiée, on a : 8 marchesavec g = 30 cmet h = 17 cm.

L’angle d’inclinaison est :
17
tana = 30 =0,57 = a =29,54° - cosa = 0,87

a) Epaisseur de la volée (e,,) :

l< <l L o < L 240 e < 240 9.19 <
—_— —_— - _—
30 - %20 30cosa "~ 20cosa  30x087 T 20x087
< 13,79

e, =12cm

b) Epaisseur du palier (e,):
& 1250
= cosa 087 cm

e, = 1ldcm
4.3.Evaluation des charges et surchargesa E.L.Uet E.L.S:
a) Volée :
Revétement en carrelage horizontal (2cm) @ ..., 2X0,20=0,40
KN/m2
Mortier de ciment horizontal (2cm) @ ..o 2X0,20=0,40
KN/m2
Litdesable (2Cm) co.ii i o 2X0,18=0,36
KN/m2
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Revétement en carrelage vertical (ep x 0,20 X S) ..................................... =0,23
kN/m2

Mortier de ciment vertical (ep X 0,20 X g) 2em): =0,23
kN/m2

. . 0,25
Poids propre de la paillasse (e, x .

3,45kN/m?

osa’

Poids propre des marches (0,22 x g) e =1,87
KN/m2

O 1o [T oo o[ PPN =0,10
KN/m?

Enduitenplatre (2Cm) @ ... = (2 X 0,10)/0,87 = 0,23
KN/m?

G = 7,27 kKN/m?2
Q = 2,50 kN/m?

gy = 13,56 kN /m?

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur :{
P J Gser = 9,77 kN /m?

b) Palier :

Revétement en carrelage (2CM) & ..oiiiiiiiiiiii e 2X0,20=0,40
KN/m?

Mortier de ciment horizontal (2Cm) @ .......oooiiiiiiiiie 2X0,20=0,40
KN/m?

Litdesable (2Cm) @ .o 2X0,18=0,36
KN/m?

Enduiten platre (2.Cm) @ ..o 2X0,10=0,20
KN/m2

Poids propre du palier (ep X 0,25) © ..o =3 ,5 KN/m?

G = 4,86 KN/m?

Q =2,50 kN/m2
Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur :
gy = (1,35G + 1,5Q) x 1 = 10,31 kN/m?
Gser = (G + Q) x 1 = 7,36 kN /m?
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4.4. Calculer du moment fléchissant et I’effort tranchant max a PELU et L’ELS :

Q=13,56KN/m
Q=10,31KN/m

A A 4 \ 4 \ 4 {V \ 4 \ 4 \ 4 \ A 4

2.4m 1.65m
-

A
v

Figure 1V.12 : Schéma statique d’un escalier

-Résultats obtenus :

ELU : ELS:

Ra=26.37KN Ra=18.93KN

Rb=23.19KN Rb=16.59KN

T max=26.27KN Trmax =18.93KN

M Opnax=25.63 KN.m omax= 18.35 KN.m
Mt=0.85M0=21.78 KN.m Mt=0.85Mo= 15.60 KN.m
Ma=0.4M0=10.26 KN.m Ma=0.4Mo=7.34K N.m

1.Calcul des moments maximaux en travée a I’E.L.U :

Ona: My, =25.63kN.m
M, = 0,85 X My, = 21.78 kN.m
M, = 0,40 X My, = 10.26 kN.m

4.5 Ferraillage de I’escalier :
a) En travée :

Le moment ultime :
My = 21.78kN.m; h=12cm;d =09h =108cm;b=1m

Le moment réduit u,, :

_ M, B 21.78 x 103
 bxd*x o, 100x10.8%x 14,17

Ona:f = 0,9395

La section d’acier :

u =0131< - A =0

B M, 21.78 x 10°
- Bxdx o, 09395 x 10.8 x 348

A = 6.17cm? / ml
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On adopte 6T12 avec : Aggm = 6.79 cm?® /mlet S, = 16 cm

Aadm

4
On adopte 4T10 avec : Ay, = 3.14cm? /mlet S, = 25 cm

A, = = 1.69 cm? / ml

b) Sur appuis :
Le moment ultime :
M, = 10.26 kN.-m; h =14cm;d =09h =12.6cm;b=1m

Le moment reduit u,, :

M, _ 10.26 x 103
bxd?x g, 100 x 12.6% x 14,17

Ona:p = 0977

La section d’acier :

U= =0045< u; >A' =0

A= M, B 10.26 x 103
ST Bxdx g, 0,985 x 12.6 x 348

On adopte 4T12 avec : Aggym = 4.52 cm?* /mlet S, = 25 cm

= 2.39cm? / ml

A
A, = % = 1.13cm? / ml

On adopte 4T10 avec : Aggy, = 3.14 cm? /mlet S, = 25 cm

4.6 Le vérifications :

a) Condition de non fragilité :
_023XbXdXfng 023x100%12,6Xx2,1

Apin = 7 200 = 1,52 cm?

Ay =617 cm?* /ml> Apin = 1,52 cm? / ml; Condion vérifiée.

b) Justification vis-a-vis de I’effort tranchant :
26.27 x 10
= pxd 0T Toox126
Ty < Ty = min(0,13f,,5 ; 5 MPa) = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa
T, = 0,20MPa < 7T, = 3,25 MPa ; Condition vérifiée.
c) Verification au niveau des appuis :

= 0,20 MPa

10.26 x 1073
0,9 X 12.6 x 1072

~ 1,15( M, ) 1,15

A = - 26.27 x 10-3
min = ¢ 0.9d) — 200 <( )+

> = 3.33 cm?

Agam = 4.52 cm? > A = 3.33 cm? ; Condition vérifiée

4.6.1. Les vérifications des contraintes a I’E.L. S :
M¢ max = 18.35kN.m; Ontenue par RDM

Mtser == 0,85 X thax == 15.60 kN.m
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Mg sor = 0,4 X My gy = 7.34kN.m

e En travée:
As = 4.52 cm?* / ml

a) Détermination de la position de I’axe neutre :
b
Eyz — 1545(d —y) = 50y? + 67.80y + 732.24 =0 >y =456 cm

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

b) Détermination du moment d’inertie :

b 100 x 4.563
I = §y3 + nA,(d — y)? = — (15 x 4.52)(10 — 4.47)? = 5800.60 cm*
c) Détermination de contrainte dans le béton comprime oy, :
= Moer 1560 10° X 4.47 = 12.26 MP
%= T %Y T Tsg0060 T A ¢

O-_bC = O,6f028 == 15 MPa
o, = 12.26MPa < &,, = 15 MPa ; Condition Vérifiée

e Sur appuis :
Ag = 3.14cm? / ml

a) Détermination de la position de 1’axe neutre :
b
Eyz — 1544(d —y) = 50y*+47.1y —593.46 =0 - y =3.98cm

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

b) Détermination du moment d’inertie :

b 100 x 3.983
1= §Y3 + nd,(d — y)? = — (15 x 3.14)(12.6 — 3.98)2 = 5601.23 cm*
c) Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy, :
M., _ 734 x 10°

X 3.98 = 5.21 MPa

= X = -
= T YT T5601.23

O-_b(,‘ == Ol6f(,‘28 == 15 MPa
op = 5.21 < @, = 15 MPa ; Condition Vérifiée

4.6.2 Vérification de la fleche :
On doit vérifier 2 conditions :

h 1 14
T = 30 = 220 = 0,058 > 0,033 ; Condition vérifiée;
A 4.52
<

2
<—-= <
bxd — f, 100x12,6 400

= 0,0038<0,005 ; Condition vérifiée.
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4.7. Etude de la poutre paliére :

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

—L<h<—L I::>—290<h<—2901:>1933 <h<29
.
E="=79 = ="=7, cm=n=<z:sis9cm

Onprend: h =30cmdoncd = 09h =27 cm

03d<bhb<04d =81cm<b <108cm
Onprend: b =30cm
Les vérifications des conditions du R.P.A. 99/2003 :

h =30 cm > 30 cm ; Condition vérifiée ;

b = 30cm > 20 cm ; Condition vérifiée ;

5= 1 < 4;Condition vérifiée.

4.7.2 Charges supportées par la poutre :
Poids propre de la poutre : G, = 0,30 X 0,30 X 25 = 2,25 kN /m
Poids du mur situé sur la poutre : G,, = 9 x 0,15 X 1,53 = 2,07 kN/m
Charge d’exploitation : Q = 2,5 kN/m
G paillasse /2=7.27/2=3,64KN/m.
G palier=4,86KN/m.
Qu = (1,35 X (2.25 + 2,07 + 3,64 + 4,86)) + (1,5 x 2,50) = 21,06kN/m
Qser = 2.25 + 2,07 + 2,50 4+ 8,5 = 15,32 kN/m
4.7.3 Calcul des sollicitations a ’E.L.U :
_QyX 12 21,06 x 1.652

8 8
M, = 0,85M, = 6.094 kN.m

M, = 0,40M,2.87 kN.m

yYev vy
iy

g 1.65cm -
2,87 KN.m I\‘ /1' 2,87kN.m

M, =7.17 kN.m

6.094 KN.m
Figure 1V. 13. Diagramme des moments que subit la poutre paliére.

4.7.4. Calcul du ferraillage a ’E.L.U :
Ona:b=30cm; h=30cm;d =09h =27cm

e Entravée:
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Le moment ultime :
M; = 6.094 kN.m

Le moment réduit u,, :

_ M, 6094 x10°
- bxd*x oy, 30%x272% 14,20

Ona:p = 09905

La section d’acier :

u =0019< u; >A' =0

_ M, 6094 x10°
 BxdX g, 09905 x 27 X 348

On prend comme choix 3T12 avec : Aggm = 3,39 cm? / ml

A = 0.65cm? / ml

e Surappuis:
Le moment ultime :
M, = 2.87 kN.m

Le moment réduit u,, :

B M, _ 2.87x10°
bxd*x g, 30x27%x%14,20

Ona:p = 0,9875

La section d’acier :

U =0,025< u; >A' =0

. M, 2.87 x 103 031 cm? /ml
s Fxdx 0. 09875 x27 x3a8 _ Stem/m
On prend comme choix 3T12 avec : Aggm = 3,39cm? / ml
4.7.5. Les vérifications :
a) Condition de non fragilité :
0,23 X b X d X 0,23 x30x27%x2,1
Amin = ft28 = = 0,98 cm?

£, 400

Ase =2,07cm®* /ml> Apin = 0,98 cm? / ml; Condion vérifiée.

4.7.5.1. Les vérifications des contraintes a ’E.L.S :
Qger = 15,32 kN /m

5.21 kN.m
M, sor = 0,85 X M 443 kN.m
Mg sor = 0,4 X My, 2.08 kKN.m

e Entravée:
As = 3,39cm? / ml
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a) Détermination de la position de I’axe neutre :
b
Eyz — 1544(d —y) = 15y* + 50,85y — 137295 =0 -y =11,41cm

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

b) Détermination du moment d’inertie :

30x 11,41
—s
c) Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy, :

b
I=3y*+ nA(d - y)* = + (15 x 3,39)(27 — 11,41)? = 27213,46 cm*

Mger v = 5.21x 103
1 y= 27213,46

op = %X 11,41 = 2.18MPa
o-_b(,' = 0!6f(,'28 = 15 MPa
o, = 2.18 < 7,. = 15 MPa ; Condition vérifiée

e Surappuis:
A = 3,39 cm? / ml

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

Tu — %l — 15,32X1.65 — 1264 kN
-3
T, = 2 x10= 22219" _ 016 MPa
bxd 0,3%x0,27

Ty < Ty = min(0,13f,,5 ;5 MPa) = min(0,13 X 25;5 MPa) = 3,25 MPa
7, = 0,16 MPa < 7, = 3,25 MPa ;Condition veérifiée.
I n’y a pas de risque de cisaillement.

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

b, < min{% ; 1b—0 ; le} = min{8,57 mm; 30 mm ;10 mm} = &, = 8 mm
b) L’espacement :
S; < min{0,9d ; 40 cm} = min{24,30 cm ; 40 cm}
D’apres le R.P.A 99/2003 :
Zone nodale : S; < min{15 cm ;109®;} = min{15cm;10cm} = S, = 10 cm
Zone courante : Sy < 15@;, = §; = 15cm ;Onprend S; = 15cm

¢) Vérification de la section d’armatures minimale :

Ay X T
S:x Z:Z > max {?u ;0,4 MPa} = max{0,14;0,4} = 0,4 MPa
At>0,3><30_004 .

s, = 235 - 004em ()
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Acxfo __ w—03Kfy; A (016—(03x1x21))x30x115

bxS;xXys 09(sina+cosa) S 0,9 x1x 235
= 0,076 cm (2)
A = 0,045,
On prend le max (1) et (2)  Onprend S, = 15 cm
A, = 0,60 cm?

Donc on prend : A, = 2,01 cm? soit 4T8
d) L’ancrage des armatures tendues :

15 = 0,6¥°f,; = 0,6 x 1,52 x 2,1 = 2,835 MPa
La longueur de scellement droit g :

_Of, 1,4 %400
41, 4x2835

On adopte une courbure égalea: r = 5,5¢;, = 7,7 cm

Ls

)]
L2=d—<c+§+r)=27—(3+O,7+7,7)=15,60cm

Ly —219r—-L, 49,38—-16,86—15,60

1= 187 187 =9,05cm
e) Calcul de la fléche :
h: 1 40 1 . Y ps
—> = ——>—= 0,10 > 0,06 ; Condition vérifiée;

L =16 450~ 16
h, M, oo 30 2.80

> = >
L =10X Mygr 165~ 10 x 5.21

= 0,18 > 0,053 ; Condition vérifiée;

)

> <42f, = < 4,2 %400 = 42 < 1680 ; ition vérifiée.
e d = 2fe 30x27 =4 00 = 0,0042 < 1680 ; Condition vérifiée

Donc il est inutile de calculer la fléche.
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....................................

Figure 1V.11 :ferraillage de I’escalier
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Chapitre V: Etude sismiqu

V.1. Généralités sur les séismes

Les tremblements de terre, sont tres fréquents: chaque année sur la terre, il se produit
en moyenne un million de séismes soit environ deux par minute. Certains sont violents et
peuvent avoir des conséquences dramatiques. Beaucoup sont bénins et seulement percu
par des appareils d’enregistrement trés perfectionnés. Tous sont des manifestations

brutales de I’activité du globe.

Un tremblement de terre est caractérisé par des secousses plus ou moins violentes dont
la durée ne dépasse pas quelques secondes ou quelques minutes. Les secousses violentes
peuvent avoir pour conséquence non seulement la destruction ; mais aussi la déformation
de voie de chemins de fer, 1’apparition de fractures de sol...en quelques secondes des

paysages peuvent étre modifiés.

Lorsque les secousses se produisent sous la mer le long des cotes, elles propagent dans
I’eau et provoquent des raz de marée. Les vagues peuvent atteindre une hauteur de

plusieurs dizaines de métres.

Tous les séismes ont pour origine une rupture brutale de roches se produisant dans un
endroit situé entre 01 et 700 Km de profondeur appelé foyer du se€isme (donc assez
superficiellement par rapport au rayon de la terre). La rupture brutale donne naissance a
des vibrations, autrement dit, a des ondes sismiques, celles-ci se propagent sous forme de
sphére concentriques comparables aux rides qui naissent a la surface de I’eau de la terre

est d’autant plus court que la distance parcourue est plus petite.

On peut mesurer I’intensité d’un séisme en évaluant les dégats causés aux habitations

humaines. L’échelle la plus récente dite M.S.K comporté 12 degrés.

Il est difficile de les prévoir mais on peut diminuer les risques humains en évitant de
construire dans les régions réputées dangereuses. Des régles de construction ont eté
mises au point, préconisant 1’'usage de matériaux dotés d’une certaine élasticité : béton

armé et acier.

Cependant ces normes antisismiques ne sont pas adoptées partout (souvent pour des

raisons économiques), d’ou les récents s€¢ismes meurtriers, comme celui de boumerdes le

21 mai 2003
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V.2. Introduction

I1 est nécessaire d’étudier le comportement ou bien la réponse de la structure sous I’action
sismique pour garantie un degré de protection acceptable a la construction en cas de séisme ou
tremblement de terre, et éviter au maximum les dégats qui pourraient étre provoqués par ce
phénomeéne.
V.3. Calcul sismique

C'est le calcul de la réponse sismique et la répartition des efforts dans les différents
¢léments de la structure. On distingue essentiellement deux méthodes d’analyse:
Analyse statique équivalente: Pour les batiments réguliers et moyennement réguliers, on peut
simplifier les calculs en ne considérant que le premier mode de la structure (mode
fondamental). Le calcul statique a pour but de se substituer au calcul dynamique plus
compliqué en ne s’intéressant qu’a produire des effets identiques.
V.3.1. Analyse modale spectrale

Peut étre utilisée dans tous les cas, et en particulier, dans le cas ou la méthode statique
équivalente n'est pas permise. On utilise directement les spectres de dimensionnement puisque
ce sont surtout les maxima des réponses qui intéressent le concepteur et non la variation
temporelle. Elle permet de simplifier les calculs. On procede alors & une analyse modale en
étudiant un certain nombre de modes propres de la structure.
V.3.2. Méthode du calcul

Pour l'évaluation des forces sismiques, on utilise le logiciel « ETABS (v9.7.0)» qui
contient différentes méthodes de calcul sismique (Réponse Spectrum Fonction; Time History
Fonction...) Pour notre cas, on a choisie « Réponse Spectrum Fonction» qui est basée sur la
méthode dynamique modale spectrale, la méthode prend en compte la réponse de la structure
suivant les modes déterminés en se basant sur les hypothéses suivantes:
- Masse supposée concentrée au niveau des nceuds principaux.
- Seul les déplacements horizontaux sont pris en compte.
- Les planchers et les fondations sont considérés rigides dans leur plan.
- Le nombre de mode a prendre en compte est tel que la somme des coefficients de

participation massique soit au moins égale a 90%.

Y @, = 90%.
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> W,y )’

1
Avec: o, =X

X n
ZWK ¢K2 ZWK
K=1 K=1

W =YW, =38878.76KN

Le logiciel Etabs (v16.0.2) peut déterminer directement les valeurs des ccefficients de
participation massiques.
1) ladistance entre le centre de masse et le centre de rigidité ; cette distance doit étre tres
petite afin d’éviter des efforts de torsion élevés.
V.4. Méthode d’analyse modale spectrale
V.4.1. Principe de la méthode

Le principe de cette méthode est de rechercher, pour chaque mode de vibration, le
maximum des effets qu’engendrent les forces sismiques dans la structure, représentées par un
spectre de réponse de calcul. Ces effets seront combinés pour avoir la réponse de la structure.
La méthode la plus couramment employée pour le calcul dynamique des structures sont
Basées sur I'utilisation de spectre de réponse.
La méthode d’analyse modale spectrale peut étre utilisée dans tous les cas, et en particulier,
dans le cas ou la méthode statique équivalente n’est pas permise.
Pour la détermination de la fonction du spectre de réponse, on utilise le programme « spectre
RPA » qui permet de donner les valeurs du spectre de réponse en fonction des périodes

V.3. Spectre de réponse de calcul RPA99-v2003 (Art:4.3.3)

L’action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant
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}"‘. Paramétres RPASS

Fichier Aide

Graph du spectre I Text I
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012 ",
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0
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{04466 - 0.000 )
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Bite -
i~ 51: Site Rocheux i+ 83: Site Meuble
i~ 82: Site Ferme i 54: Site Trés Meuble

Figure V1.01 ; courbe de spectre de réponse
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FigureV.2 : Modélisation de la structure a ’aide de logiciel « ETABS V9.6 »
V.4.2. Spectre de réponse de calcul

L’action sismique est représenté par le spectre de calcul suivant

(1,254 (1+T11) (25n2-1) 0<T<T,
L |2sna2sa x (%) T,<T<T,
5 2,5n(1,254) (%) (%)2/3 T,<T<30s
| 2,57(1,254) (2—2)2/3 (;)5/3 (%) T>308

V.4.3. 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 :

AXDXQ
R

V= x W

Avec :
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A : Le coefficient d'accélération de zone A est donne par le tableau (4.1) du RPA en fonction
de la zone sismique et le groupe d’usage du batiment. Dans notre cas nous avons une structure

située en Zone (Ila) avec un groupe d’usage 2

Donc A =0,15
- D Le Facteur d’amplification dynamique moyenne D est fonction de la catégorie de site,
du facteur de correction d’amortissement (1) et de la période fondamentale de la structure (T)
selon formule :

(2,51 0<T<T,

2
p =25 (%) T,<T<3s
20 (2) ()

1n: Le facteur de correction d’amortissement « n » est donnée par la formule suivante :

= 4 =>0,7
77— 2+€—1

Remplissage Portiques Voiles oumurs

& : Pourcentage d’amortissement critique en fonction du matériau constitutif du type de

structure et de I’importance des remplissages, il est donné par le tableau (4.2) du RPA 2003.
E=10%

’ 7
= |——=088;6="79
= 1257 §=7%

T : La valeur de la période fondamentale « T » de la structure peut étre estimée a partir de
formules empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques.

La formule empirique & utiliser selon les cas est la suivante :
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hy

T = 0,09
VD

hn : Hauteur mesurée en métres a partir de la base la structure jusqu’au dernier niveau
hn =34.10cm

donc :T1=0.15 sec et To= 0.5 sec
Ona:T,<T<3s5s—0.5<0,806<3

Tdynamique Tstatique 1.3Tstatique Tdynamique <1.3*Tempirique

0,882 0,63 0,806 Condition vérifiée

2 2
3

=D =257(=) =25x088x = 1,60

)

0,806
Q : Facteur de qualité : Q =1 + 25qu

Tableau V.1: Facteur de qualité

Critére q Observé Non
observé

1. Condition minimale sur les files de 0 0.05
contreventement
2. Redondance en plan 0 0.05
3. Régularité en plan 0 0.05
4. Régularité en elevation 0 0.05
5. Contréle de la qualité des matériaux 0 0.05
6. Controle de la qualité de I'exécution 0 0.10

Q=1+(0.05+0.05+0.00+0.05+0.00+0.10)=1.15

R: coefficient de comportement global de la structure, sa valeur unique est donnée par le
(Tableau 4.3) du RPA99/Version 2003 en fonction du systéme de contreventement.

R=4
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V.4.4. Poids total de la structure
Tableau V.2: Poids de la structure

Terrasse
“

O 11—

Sens 4376. 40
RDC
TOTAL 43215.89

V.5. Veérification des forces sismiques (Va > 80% V)

V.5.1. Calcul de la force sismique totale

AXDXQ 0,15 x 1.60 x 1,15
=——xW= X 38878.76 = 2150.131KN

R B 4
AXDXQ 0,15 x 1.510 x 1,15
=—a X W= 7 x 38878.76 = 2025.389KN

e Longitudinale :
Ve = 2045.03KN > 80%V,, = 2150.131KN = Condition nou vérifiée

e Sens transversal :
Vay = 1953.62KN > 80%V, = 2025.398KN = Condition nou vérifiée

vsx 2150.131

Vdx=2045.03<80%Vsx =k = — = 1.052
vdx 2045.03

Vdy=1953.62<80%\Vsy o k = 222925399 _ 4 937
vdy 1953.62

e Longitudinale :
Ve = 2151.37KN > 80%V,, = 2150.131KN = Condition vérifiée
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Sens transversa I:
Vay = 2025.91KN > 80%V,, = 2025.398KN = Condition n vérifiée

V.5.2. Vérification des facteurs de participation massique

Sens longitudinal :

Z a, = 88.3781% < 90% ; Condition vérifée

Sens transversa :

Z a, = 90.0346 < 90% ; Condition vérifée

4.3.4. Nombre de modes a considérer ;
a) Pour les structures représentées par des modeles plans dans deux directions orthogonales,

le nombre de modes de vibration a retenir dans chacune des deux directions d’excitation doit
étre tel que :

- la somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale a 90 % au moins
de la masse totale de la structure.

- ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure a 5% de la masse totale
de la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la structure.

Le minimum de modes a retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée.

b) Dans le cas ou les conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas étre satisfaites a cause de
I’influence importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) a retenir doit

étre tel que :

K>3 ﬂ et Tk<0.20sec (4-14)
Ou: N est le nombre de niveaux au dessus du sol et Ty la période du mode K.

4.3.5; Combinaison des réponses modales

a) Les réponses de deux modes de vibration i et j de periodes T, Tjet d’amortissement & & j

sont considerees comme indépendantes si le rapport r=T;/T; ( Ti < T;) .Vérifie :

r< 10/(10+ % % )

V.5.3. Veérification de la période fondamentale

La valeur de la période du premier mode obtenu apres I’analyse dynamique Tgyn= 0,882 sec
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Taxn= 0,63 sec < 1,30.T=1,3 x 0,63 = 0,806 sec ............ condition vérifiée

Tayn= 0,63 sec < 1,30.T=1,3 x 0,68 = 0,884 sec ............ condition vérifiée

Tableau V.3: Facteur de Participation Massique

Facteur de participation massique (%)

“ Période U, Uy
— 0.882 5.4597 : 58.5333
— 0.793 58.0251 5.3231
— 0.586 0.6156 0.0257
— 0.220 0.148 14.28.02
— 0.199 14.245 3.1144
— 0.140 0.148 0
0.098 1.348 5.051
“ 0.091 4.8412 1.384
“ 0.063 0.0091 2.127
0.0597 00.8484 0.001

Tableau V.4: Déplacement latéral inter-étage

Déplacement (m)

© O 0o o o o o o o o &
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V.9 L’excentricité :

L’excentricité est la distance entre le centre de gravité des masses et le centre de torsion,

donnée par les formules suivant (théorique) : c’est celle calculée précédemment

{ex = Xcm - Xcr
e, =Y, Y

Cl

<

V.9.1L’excentricité prévue par le RPA 99/version 2003 :

Le RPA99/version2003 (article 4.3.7) procedé a une analyse tridimensionnelle, en plus

de I'excentricité théorique calculée, une excentricité accidentelle (additionnelle) égale a

+0.05 L.

(L étant la dimension du plancher perpendiculaire a la direction de I’action sismique)

doit étre appliquée au niveau du plancher considéré et suivant chaque direction

_ 661,90 14,061 15,250 -1,189 1,3275
_ 602,29 14,044 11,339 2,705 1,3275
_ 571,51 14,047 10,895 3,152 1,3275
_ 564,73 14,047 10,941 3,106 1,3275
_ 564,73 14,047 11,175 2,872 1,3275
_ 564,73 14,047 11,468 2,579 1,3275
_ 557,77 14,047 11,768 2,279 1,3275
_ 551,82 14,047 12,041 2,006 1,3275
_ 551,82 14,047 12,285 1,762 1,3275
_ 550,61 14,045 12,479 1,566 1,3275
_ 507,48 14,057 12,623 1,434 1,3275

Tableau V.5 : Vérification de 1’excentricité

V.5.4. Déplacements latéraux inter-etage

Selon le RPA2003 (article5.10) concernant les déplacements latéraux inter-étage la formule
ci-dessous doit étre vérifiée :
Ak <A
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Avec :

A =0,01h,

he : hauteur de 1’étage.

Ak = RAE,

et

A% =RAE,

D=6k, -6

et

A%, =6k, 66"

Ak, : Correspondant déplacement relatif au niveau par rapport au niveau k-1 dans le sens x
5%, : Déplacement horizontale dii aux forcesismique au niveau k dans le sens x (idem dans
sensy, 65,).

R : Coefficient de comportement globale du la structure.

Tableau V.6: Vérification des déplacements latéraux inter-étage
Akx (m)  Aky (m)

STORY11 | 0,017sol 0,020 0,068 0,080 0,007 0,008 0,0306
[STORY10 | 0,015 0,018 0,061 0,072 0,007 0,008 0,0306
STORYS 0,014 0,016 0,054 0,064 0,007 0,009 0,0306
STORY8 | 0,012 0,014 0,047 0,055 0,007 0,008 0,0306
STORYZ 0,010 0,012 0,040 0,047 0,007 0,009 0,0306
STORY6 0,008 0,010 0,033 0,038 0,007 0,008 0,0306
STORYS | 0,007 0,008 0,026 0,030 0,007 0,008 0,0306
STORY4 | 0,005 0,006 0,019 0,022 0,006 0,007 0,0306
STORY3 | 0,003 0,004 0,013 0,015 0,005 0,006 0,0306
STORY2 | 0,002 0,002 0,008 0,009 0,004 0,005 0,0306
STORYL | 0,001 0,001 0,004 0,004 0,003 0,004 0,035
STORY00D 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,03

V.9.2 Vérification de I’effet P-Delta :

Les effets est négligés dans le cas des batiments si la Condition suivante est satisfaite a
tous les niveaux :
_RxA,

Gk—v
< hy

<0,10

Pk : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau«
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............ RPA99/V2003 (Article .4.2.3).

Tableau V.7: Vérification de de I’effet P-Delta :

hk (m)  Akx (m)
3,06
0,0068
3,06
0,0068
3,06
0,0072
3,06
0,0072
3,06
0,0068
3,06
0,0072
3,06
0,0068
3,06
0,0060
3,06
0,0052
3,06
0,0044
3,50
0,0032
3,00
0,0004
< 0.10

Aky (m)

0,0080
0,0084
0,0088
0,0084
0,0088
0,0080
0,0080
0,0068
0,0064
0,0048
0,0036

0,0004

Vkx (t)

389,31
739,46
013,34
239,52
438,14
611,27
761,17
890,65
000,51
087,83
141,61

151,37

VKy (t)

378,09
704,79
956,41
164,74
345,97
503,70
644,09
767,70
872,35
957,60
013,76

025,91

Wk (t)

Pk(cumul)
(

Ok (x)

0,02
0,02
0,02
0,03
0,03
0,03
0,03
0,03
0,03
0,02
0,02

0,00

Ok (x)

0,02
0,02
0,03
0,03
0,04
0,04
0,04
0,03
0,03
0,03
0,02

0,00



Chapitre V: Etude sismiqu

Conclusion :
Aprés avoir effectué toutes les verifications du RPA, toutes les conditions imposées par le
reglement parasismique algérien sont vérifiés donc nous pouvons dire que la variante que
nous avons fixée, apres un calcul adéquat des éléments porteurs, pourra étre satisfaisante

pour résister a ’action sismique D’apres les résultats obtenus et puisque les valeurs des gx
et oy sont inferieur a 0,1 donc la structure étudiée est justifiée vis a vis de l'effet P-4

(Stable).On peut passer au ferraillage des éléments de la structure.
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VII.1. Ferraillage des portiques
1.1. Poutres
a. Méthode de calcul

En général 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 1’effort
normal dans les poutres est trés faible donc on fait le calcul en flexion simple.

Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1% et du 2°™ genre.

1*" genre : Sp1 = 1,35G + 1,5Q = Mgy,
Sp2 = 0,8G + E
{ Sp2=G+Q=E

2°™ genre : = Mgp2

. M p .
Si: =2 < 1,15 = on détermine les armatures sous Sp
sp1
M S
—F2 > 1,15 = On détermine les armatures sous Sp;
sp1

Dans le calcul relatif a I’ELU, on induit des coefficients de sécurités(ys ; y5)

¥s =1 = o, = 400 MPa
vy = 1,15 = g, = 18,48 MPa

ys = 1,15 = o, = 384 MPa
Yy, = 1,5 = g, = 14,17 MPa

Pour la situation accidentelle : {

Pour la situation normale ou durable : {

b. Armatures longitudinales

D’apres le RPA 99/2003 on a :
e Section d’armature minimale : A,,;, = 0,5% X b X h; ;

. . A = 4% X b X h, ; Zone courante
e Section d’armature maximale : { max 1 t

Apmax2 = 6% X b X h; ; Zone de recouvrement

Les valeurs des moments max en appuis et en travées ainsi I’effort tranchant de 1% et 2°™
genre sont résumées dans les tableaux suivants :

Tableau VI1.1. Moments maximums des poutres principales

Tmax
(kN.m)

Appuis 111.5 15.92
Courant Travée 48.1 82.3 1,71 82.3

Terrasse Appuis 58.8 99.0 1,68 99.0 9.25
Travée 42.6 74.9 1,75 74.9

Moment
de calcul

Moment max
Position (kN.m)

Rapport
MSp,/MSp,
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Tableau VI11.1. Moments maximums des poutres secondaires

Moment max Rapport Moment Tmax

Etage Position (kN.m) MSp,/MSp,  de calcul (KN.m)

Etage Appuis
Courant Travée 52.2 58.7 1,12 52.2
Terrasse Appuis 54.8 59.8 1.09 54.8 6.57
Travée 42.7 46.0 1.07 42.7

c. Poutres principales (30 x 40) cm?
c.1. Armatures longitudinales

Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la section a
adopter, Ona:

Anmin= 0,5%(bxh) = 0,5x30x40/100 = 6cm? (sur tout la section).
Amax= 4%(bxh) = 4x30x40/100 = 48cm? (zone courante).
Amax= 6%(bxh) = 6x30x40/100 = 72cm? (zone de recouvrement).

» En appuis
% Etat limite ultime
Mgy, =7.03KN.m Mgy,
{MS,,Z = 1L15KN.m = M,
Données :
e Largeur de la poutre : b =30cm ;

= 1,58 >1,15 = Donc le calcul se fait sous Sy,

e Hauteur de la section : h =40cm ;

e Hauteur utile des aciers tendus : d = 0,9h =36 cm ;

e Contrainte des aciers utilisés : f, = 348 MPa ;

e fo.=1417 MPa ;

e Contrainte limite a la traction du béton : f;,s = 2,1 MPa ;
e Fissuration préjudiciable.

Le moment réduit p :

_ M, 1115 x 10°
- bxd?x op, 30X36%x14.17

Ona:pf = 0,992

K =0020<puy; »A' =0
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La section d’acier :

M, _ 1115x10°
BXxdx g, 0992 X 36 x 348
s Entravée:

Mgy, = 481KN.m Mgy,
{Mspz = 8.23KN.m = M

Agy = = 0.89 cm? / ml

= 1,71 > 1,15 = Donc le calcul se fait sous Sp2

sp1
Le moment réduit u,,:
Mgpr 8.23 x 10° ,
= X @x oy 30x36x1a17 MO <m-oA =0
Ona:pf = 0,993
La section d’acier :
Mgy, 8.23 x 103

X T Bxdx g, 0,993 x 36 x 400 cm” /m

d. Poutres secondaires (30 x 35) cm?
d.1. Armatures longitudinales

Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la section a
adopter, Ona:

Anmin=0,5%(bxh) =0,5x35x40/100=5.25cm? (sur tout la section).
Amax=4%(bxh) =4x35x40/100=42cm? (zone courante).
Anmax=6%(bxh) =6x35x40/100=63cm? (zone de recouvrement).

» En Travée :

«» Etat limite ultime
{Mspl = 5.22KN.m . Mgp;
Mgy, = 5.87KN.m ~ M,

Données :

= 1,12 <1,15 = Donc le calcul se fait sous Sp2

e Largeur de la poutre : b = 30cm ;

e Hauteur de la section: h=35cm;

e Hauteur utile des aciers tendus : d = 0,9h = 31.5 cm;

e Contrainte des aciers utilisés : f, = 400MPa ;

e f,.=1848MPa;

e Contrainte limite a la traction du béton : f;,s = 2,1 MPa ;

e Fissuration peu préjudiciable.
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Le moment réduit p :

B M, _ 522x10°
"~ bxd?*x o, 30x31.5%x18.48

Ona: g = 0995

u =0,009<uy, -A=0

La section d’acier :

A M, 5.22 x 103
¥ Bxdx g, 0,995 x 31.5 x 400
s Enappuis :
{MSm = 6.08KN.m . Mp2
Mpz = 6.78KN.m ~ M,

= 0.42 cm? / ml

= 1,11 < 1,15 = Donc le calcul se fait sous Sp2

Dnnées :
e Largeur de la poutre : b = 30cm ;
e Hauteur de la section: h=35cm;
e Hauteur utile des aciers tendus : d = 0,9h = 33.5cm;
e Contrainte des aciers utilisés : f, = 400 MPa ;
e f,.=1848MPa;
e Contrainte limite a la traction du béton : f;,s = 2,1 MPa ;
e Fissuration peu préjudiciable.
Le moment réduit p,,:

My, 6.08 x 103 011 <u o= 0
= = = —_ =
b bx@x 0,, 30x3152x 1848 1

Ona:p = 0,994

La section d’acier :
Msp1 6.08 x103

A, = = = 0.48 cm? / ml.
Sx Bxdx o 0,994x31.5x400 /

Les tableaux représentés ci-aprées regroupent 1’ensemble des résultants des sollicitations de
calcul (Moments de calcul), les sections d’armatures correspondantes et la section de

ferraillage adopté pour I’ensemble des niveaux.
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Tableau VII.3: Récapitulation du ferraillage des poutres principales

Moment de

Etage Position Calcul

(KN.M)

Etage Appuis 111.5 6 8.08 3T14+3T14
Courant Travée 82.3 5.82 3T14+3T14

Terrasse Appuis 99.0 6 7.10 3T14+3T14
Travée 74.9 5.27 3T14+3T14

Tableau VI1.4: Récapitulation du ferraillage des poutres secondaires

Etage Position Moment As As Choix
de calculé Min Calculé
Etage Appuis 60.8 5.25 7.14 3T12+3T14
Courant Travée 52.2 6.01 3T12+3T14
Terrasse Appuis 54.8 5.25 6.35 3T12+3T14
Travée 42.7 4.82 3T12+3T14

e. Vérification

e.l. Poutres principales (30 x 40) cm?

Condition de non fragilité

023XbxXdXfa  0,23x30%36x2,10

= 1.45 cm?/ml

Agapt > Amin ; Condition vérifiée
Apin = 0,5% X b X h, = 6cm?/ml = Condition vérifiée sur toute la section.

Contrainte de cisaillement

T  1592x 10
~ bxd  30x36

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

= 0,13 MPa

7, = 0,13 MPa < 7, = 3,25 MPa ; Condition vérifiée
Il n’y a pas de risque de cisaillement, les cadres seront perpendiculaires a la ligne moyenne de
la poutre.

e.2. Détermination du diamétre des armatures transversales

®, < '{h-b-
S ETRET R

Espacement des cadres
S; <min{0,9d ; 40 cm} = min{36 cm ; 40 cm}

cbl} = min{11.42 mm; 30 mm ;14 mm} = &, = 8 mm
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D’apres le R.P.A 99/2003 :

Zone nodale : S, < min{h/4; 30 cm ; 12@1} = min{10cm; 30 cm; 16,8 cm} =
St =10 cm

Zone courante : S, < h/z =22cm= S, =20 cm

Vérification de la section d’armatures minimale

A, X T
Si X];e > max {7” ;0,4 MPa} — max{0,065 ; 0,4} = 0,4 MPa
At>0,4><40_0008 "

Acxfo __w—03Kfy; A (013-(03x1x21))x30x115

bxS Xys 09(sina+cosa) S; 0,9 x 1 x 235
De (1) et (2) = (ﬁ) > 0.08 cm
St adoptée
A = 1.2 cm?

) . P — 2
D’ou: {St — 15 cm = Soit: 4¢8 = 2,01 cm

Ancrage des armatures aux niveaux des appuis
T =15.92; My, = 44.19KN.m
Moy 44.19

Z 0,9 x40 x 1072
Les armatures longitudinales ne sont pas soumises a un effort de traction.

= 30.97KN.m > 15.92KN.m

Oy =

Compression de la bielle d’about

La contrainte de compression dans la biellette est de :

ap = ?b ; Avec : = % = 0, = P ; OU a est la longueur d'appuide la biellette.
V2

—_ fc28

On doit avoir : o, <
Vb

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

45°, donc on doit Vérifier que :

U—<O‘8Xf028.:>§<0’8xf028,:>a> 2Ty, g 2x1592x1,5
b= Vb ab — Vb ~0,8Xb X fg ~0,8%x40x25x%x10
= 0,007 MPa
0, = 3,3 MPa
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Chapitre VI: Ferraillage des portiques

a'=b—4=26cm

a = min(a’; 0,9d) =min(26 cm ;40,5cm) = 26 cm..
a > 3,3cm ; Condition vérifiée

Entrainement des armatures

Vérification de la contrainte d’adhérence

T

T =—<T7T = X
ser = 094 x Lxn ser = Ys X fras

Y, Coefficient de cisaillment ; Y = 1,5 pour H. A,

T : L’effort tranchant maximum ; T = 15.92kN ;

n : Nombre de armatures longitudinaux tendus ; n =6 ;

p : Périmétre d’armatures tendue ; ¢ = m® =nx 1,4 =4,40cm

~ T ~ 15.92 x 103
Tser Z00dx uxn_ 0,9 x36x440 X 6 x 102

Teer = 1,5 %X 2,1 = 3,15 MPa
Teer = 0,18MPa < T, = 3,15 MPa ; Condition vérifiée.

= 0,18MPa

Ancrage des armatures tendues

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

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

Tg = 0,6 X P32 X fi8 = 0,6 X 1,52 X 2,1 = 2,83 MPa
_qufe_ 1,4 x 400
ST 4xt, 4x283

= 4947 cm

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre Principale (b = 40 cm), on est obligés de
courber les armatures d’une valeur « r » :r = 55® =55 X 1,4 =7,7cm

Calcul des crochets :

Crochets courant d’angle de 90: L, = d — (c + (D/Z + r) ;

Cs Ls—2,19r—L,
1= 1,87

L, =33.87cm
L; = 0.68m

L, =33.85cm

¢=1zcm = { L, =0.67cm

b =14cm :>{

Longueur de recouvrement

D’apres le RPA 99/2003, la longueur minimale de recouvrement est de 409 en zone I et II :
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Chapitre VI: Ferraillage des portiques

d=1,6cm —> |1=64cm

®=1,4cm — | =56cm

®=12cm —> |1=48cm
Vérification des contraintes a ’ELS
M., = 37.85KN.m ; A = 9.24cm?

Position de I’axe neutre :
b
Eyz +154'(y —¢) —15.A(d —y) =0 - 20y? + 135y —4680 =0

-y =1257cm

Moment d’inertie :
b 3
I=3y + 154(d — y)*?

| _ 30x 1257
- ==

I = 61968.57cm*

+ 15 x 9.24(30 — 12.57)2

Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy,

Ckoxy Mer o 3785X10° o iwp
Obe =82V = ==X Y= 196857 A= a

Ope = 7.71IMPa < oy, = 0,6f.,5 = 15 MPa ; Condition veérifiée

Détermination des contraintes dans I’acier tendue oy
2
05 = min [§ fe; 110,/nft28] ; Fissuration préjudiciable
n : Coefficient de fissuration pour HA ® > 6 mm ; n = 1,6

05 = min(266,67 MPa ; 201,63 MPa) = 201,63 MPa

37.85 x 103
61968.57
05t = 22.89MPa < 6, = 201,63MPa ; Condition Vérifiée

x (36 — 12.57) = 22.89MPa

M
Ose =M ;‘”(d— y) = 1.6 X

V1.1.1. Ferraillage des poutres principales

([ | 3T14 [ ] L 3T14
() @ Ot | 3T14 @ @ Qt |_3T14
® ® P 3T14 o @ .q:STM
@ e e o ® e e

e 3T14 o 3T14
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Chapitre VI: Ferraillage des portiques

(Etages courant) (Terrasse)

1.1. Ferraillage des poutres secondaires :

3T12 3T12

o ° ot:3T14 :_ 0' o't:3T14

o |0 ekl 3712 e o o:]j}ﬁ
@ e e
© o o 3114

(Etages courant) (Terrasse)

V1.1.2. Ferraillage des poteaux
VI1.1.2.1. Methode 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 composeée. La section des armatures doit
étre égale au maximum des sections données par les 6 combinaisons suivantes :

( Nmax ;5 Mcorrespondant = A
Premier genre (1):1,35G + 1,5Q = { Mmax; Ncorrespondant = B

Nmin ) correspondant - C

Nmax Mcorrespondant - A
N

(2):08G+E ,
(3:G+Q+E max”

Deuxieme genre : {
Nmin ; Mcorrespondant - C

correspondant - B

\
Dans le calcul relatif aux ELU, on introduit des coefficients de sécurité ys ; v,

Ys = 1 = o5 = 400 MPa
Yp = 1,15 = o, = 18,48 MPa
Ys = 1,15 = o5 = 348 MPa
Yp = 1,5 = o, = 14,17 MPa

VI1.1.2.2. Ferraillage exigé par le RPA 99/2003

Situation accidentelle : {

Situation normale : {

Les armatures longitudinales doivent étre haute adhérences droites et sans crochet ;

Le pourcentage minimale des aciers sur toute la longueur sera de 0,8% (zone 1la) ;

Le pourcentage minimal des aciers sur toute la longueur sera de 4% en zone courante, 6% en
zone de recouvrement ;

Le diamétre minimum est de 12 mm ;
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Chapitre VI: Ferraillage des portiques

40® en zone l et 11
509 en zone 111

Le distance dans les barres verticales dans une face du poteau no doit pas dépasser 25 cm;

La longueur minimale des recouvrements est de : {

Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible a I’extérieure des zones nodales.

V1.1.2.3. Exemple de calcul

Exemple de calcul
1) Les sollicitations défavorables

Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du premier genre, I’unité est de (t.m) :

(35x35) cm

Nonax[kN] 26511.12 1881.85 1220.45 587.6
Mo, [k. m] 3,74 7.02 75 7.57

Noin[kN] 278.31 306.64 141.58 3.42
Mo, [kn.m] 6.52 13.07 10.58 907
Mo [kn.m] 44.86 56.28 59.95 54,58

Neor[KN] 1142.4 706.20 378.37 89.56

Tableau V1.6 : Sollicitations du premier genre.
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Chapitre VI: Ferraillage des portiques

e tableau suivant donne les sollicitations défavorables du deuxiéme genre, 1’unité est de [t.m]:

(35x35)cm

Npax [K1] 91.57 1557.43 905.93 436.94
M, [Kn. m] 2118.12 31.95 29.11 14.20
Npin[K1] 0.41 6.89 37.19 27.19
M, [Kn.m] 21.95 41.26 5.08 1.51
M,y [Kn.M] 91.57 94.86 92.29 75.59
Ngor[Kn] 2118.12 794.90 86.96 77.22
Tableau V1.7 :Sollicitations du deuxieme genre.
Calcul du poteau :
Poteau (50x50) cmz:
Combinaison de 1°" genre (1,35G+1,5Q) :
a. Détermination du centre de pression
_M_ 3743 0
“N 265112 m
M, = N, (d — 2y e) = 2651.12 (0,45 — 2224 1.40 X 10—3) = 533.93KN.m
b. Vérification si la section est surabondante
N, <0,81f,.-b-h
M, <N d(l 0,514—u )
u-—- ’ b-d- Opc
N, < 0,81 x 14,20 x 0,50 x 0,50 = 28755
= M, < 2651.12x0,45{1 — 0,514 265112 10° = 3895.18k
u = 5oL 200 PiY500 x 450 x 14,2) o ooRm
Ny = 2651.12KN < 28755KN ... i vt v et et et e e ee ee on . CONdIition Vérifiée
M, = 533.93KN.m < 3895.18KN.m ... ... ... cs et et ces vee eue ee oen .. ... CONdition vérifiée
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Chapitre VI: Ferraillage des portiques

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (A1 =A;’=0).

c. Détermination du centre de pression

M 6.62

— — -2
N 27835 " 23x107*m

My =Ny (d -2 +e) =278.35(0,45 - 222 + 23 x 1072) = 62.07KN.m
2 2
d. Vérification si la section est surabondante
N, <0,81f,.-b-h

Ny
M, <N, d (1 - 0,514—)

b-d- Opc
N, < 0,81 x 14,20 x 0,50 x 0,50 = 28755KN
M, < 278.35x0,45|1 - 0,514 278.35x10° + 69.18KN
u = £r0.99%0, 500 x 450 x 14,2 '
N, = 278.35KN < 28755KN ... e et et ce et vt et en e e we oo CONdition vérifiée
M, + 62.07KN.m < 69.18KN.m ... ... ce. e vt et e e ee eee een oo .« .. CONition vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (Az =A2’=0).

> (C) -Mmax=44.86KN Ncorr=1442.40 KN.m
e. Détermination du centre de pression
M 44.86

e=—

_ _ -2
N~ 124220 >1x107m

0,50

My =N, (d =2 +e) = 144240 (0,45 —224+13.1x 1072) = 333.19KN.m

f. Vérification si la section est surabondante
N, < 0,81f,.-b-h

M, <N d(l 0,514 Ny )
u—--u ’ b . d * Opc
N, < 0,81 x 14,20 x 0,50 x 0,50 = 28755
1442.40x 10*

500 x 450 x 14,2

Ny = 1442.40KN < 28755KN ... o e et et e e e e e e o CONitioN VéTifiée
M, = 333.19KN.m < 857.098KN.M ... ... cee s vt et er e eee ee wen e+« - CONAition vérifiée

M, < 1442.40x0,45 (1 - 0,514 ) = 857.098KN.m
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Chapitre VI: Ferraillage des portiques

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (Az =Az’=0).
Combinaison de 2* genre (G+Q+E) : ~

» (@) -Nmax=91.57KN Mcorr=2118.12KN.m
a. Détermination du centre de pression

M 91.57

—_—— = —2
N 211812 w3 x10

e =

)

h
M, = Ny (d — ?t + e) = 2118.12 <0,4-5 — + 4.3 X 10_2) = 514.70KN.m

b. Vérification si la section est surabondante
N, < 0,81f,.-b-h

M, <N d(l 0,514 Ny )
u—="u ’ b'd'()'bc

N, 0,81 x 14,20 x 0,50 X 0,50 = 28755KN. M
2818.12x 10*
500 x 450 x 14,2

N, = 2118.12KN < 28755KN ... coi e cee vt e eee vt e ee e e 2 CONdition vérifiée
M, = 514.70KN.m < 2294.70KN.m ... ... .. ces et cer vev er vee een oo+« oo CONdition vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas

M, < 2118.12x0,40 (1 - 0,514 ) = 2294.70KN.m

nécessaires (A4 =A4’=0).

» (b) -Npmin=0.41KN Mcorr=21.95 KN.m
c. Détermination du centre de pression

M_o041_ o
=—=—= 1.0 X
TN 2195 "

0,50

My =Ny (d—2+e)=2195(045 -2+ 1.8 x 1072) = 479KN.m

d. Vérification si la section est surabondante
N, <0,81f,.-b-h

M. <N d<1 0,514 Ny )
u-—- ’ b'd'GbC

N, <0,81 x 14,20 x 0,50 x 0,50

21.95x10% ) = 9.52KN.m

< . -
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Chapitre VI: Ferraillage des portiques

N, = 21.95KN < 28755KN cer wee et een e ee nee wee o o e CONition Vérifiée

My, =4.79KN.m < 9.52KN.m ... ... s e vt e e ee et e s .« . CONdition vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (As =As’= 0).

e. Détermination du centre de pression

M 91.57

=N 211812

4.3 x 1072

h, 0,50 _
M, = N, (d -5+ e) =2118.12 (0,45 -+ 43 %10 2) = 514.70KN.m

f. Vérification si la section est surabondante
N, < 0,81f,.-b-h

Ny
M, <N, d (1 - 0,514m)
N, < 0,81 x 14,20 X 0,50 X 0,50 = 28755
2118.12x 10%
500 x 450 x 14,2

M, = 2118.12x0,45 (1 - 0,514 > = 2294.70KN.M

N, = 2118.12KN < 28755KN C e et e nee e e e e 1 CcONAition vérifiée
M, = 514.70KN.m < 2294.70KN.m ... ... ce ces et e vee eev e we e .« o CONdition vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (As =As’= 0).

Section adoptée

A adoptée = Max (Ar; Az Az Ags As s As s Aminrra)

A adopee=max (0;0;0,0;0;0; 16,20)

A adoptée = 16,20Cm2

Choix : 4T20+4T16=20,61cm?
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Chapitre VI: Ferraillage des portiques

Niveaux

Type 1
(50x 50)

cm2

Type 2
(45 x 45)

cm?

Type 3
(40 x 40)

cm2

Type 3
(35x 35)

cm

V1.3. Veérifications complémentaires

1" genre

N [ My [tm]

Combi
A 2651.12
B 278.31
C 1142.4
A 1881.85
B 306.64
C 706.20
A 1220.45
B 141.58
C 378.37
A 587.6
B 3.42
C 89.56

3,74
6.52
44.86

7.02

13.07
56.28

7.51

10.58
59.95
7.57
9.07
54.58

Acal

[em?]

o

0
0

3.44
0.66

0

Nyce [t

2118.12
0.41
2118.12

1557.43

6.89
794.90

905.93

396,17
37.19
436.94
27.19
77.22

a. Vérifications de la contrainte de cisaillement

Le poteau le plus sollicité est de type (50 x 50 cm?).

Il ny a pas de risque de cisaillement.

T 8814 x 107

~ bxd = 50x45

= 0,39MPa

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

0,39MPa < T, = 3,33 MPa ; Condition vérifiee
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Zéme

genre
Ag
Mycc °
[cm?
[t.m]
]
91.57 0
21.95 0
91.57 1.47
31.95 0
41.26 3.03
94.86 0
29.11 2.62
1,29 0
5.084 0
14.20 8.71
1.51 0
75.59 0

Amin

[em?]

20

16.20

12.80

9.80

A adoptée

[em?]

AT16+4T20=
20.61

4T12+8T14=
16.84

4T14+8T12=
15.20

AT14+4T12=
10.78



Chapitre VI: Ferraillage des portiques

b. Calcul des armatures transversales

Le calcul des armatures transversales se fait suivant les directives données par ’article
7.4.2.2 du RPA 99/2003.
> Le diamétre des armatures transversales :
@, 20
t=—=—=667mm < 12mm
3 3
On adopte un @ 8.
Les armatures transversales des poteaux sont calculées a 1’aide de la formule :

Ac _ pa X W
St X fe
1, . Effort tranchant de calcul ;

h; : Hauteur totale de la section brute ;

fe : Contrainte limite ¢élastique de I’acier d’armature transversale ;

25504y =5

pq . Coefficient correcteur égale a : {3’75 sidg <5

S, : Espacement des armatures transversales.

» L’espacement:
D’apres le RPA 99/2003 on
_{Zone nodale : S; < min{10®; ;15 cm} = 14 cm - Onprend S; = 10 cm
' Zone courante : S; < 15@;, = 21 cm - Onprend S; = 15cm
» Calcul de I’élancement géométrique :
Ly 0,7L, 0,7 % 3,50

A== 550 90 <5 - p, = 3.75

Donc:

S X pg XV, 15x3.75x881.4

A = _ = 4.22 cm?
T T X/, 50 x 235 cn

¢. Quantité d’armatures transversales minimales

At / (T X b) en % est donné comme suit: 4, > 5 — 0,3%

Zone nodale : Ay = 0,3% x 10 X 50 = 1,50 cm?
Zone courante : A, = 0,3% X 15 x 50 = 2,25 cm?

{At = 808 = 4,02cm?/ml
St =10 cm

Alors : {
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Chapitre VI: Ferraillage des portiques

d. Vérification de la section minimale d’armatures transversales
A; X 04xbxS
e X fe > max{t, ; 0,4 MPa} = 0,4 MPa = A, > ——— "t = 0,85cm?
b xS, fe

< 2,25 cm?; Condition vérifée

e. Détermination de la zone nodale

La zone nodale est constituée par le nceud poutre-poteau proprement dit, et les extrémités des

barres qui y concourent. Les longueurs a prendre en compte pour chaque barre sont
Données dans la figure suivante :

h
{h’=max{€e;b;h;60cm}=max{51cm;50cm;50cm;60m}=60cm
L'=2h =100cm

A 4T14 —T—> 4T12
| L [ [ 4720

8T14

(40x40 - (45x45 . (50x50

L L 47112

L 4T14

(35x35

FigureVI1 : Schéma de ferraillage des poteaux
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Chapitre VII: Ferraillage des voiles

VII.1. Introduction

Le voile ou mur en béton armé est un élément de construction vertical surfacique coulé
dans des coffrages a leur emplacement définitif dans la construction. Ces éléments
comprennent habituellement des armatures de comportement fixées forfaitairement et des

armatures prises en compte dans les calculs.

L’épaisseur minimale est de 15 cm. De plus, I’épaisseur doit étre déterminée en fonction de

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

Les voiles sont des éléments verticaux ayant deux dimensions grandes par rapport a
I’épaisseur, ainsi tout poteau «allongé » de longueur supérieure a cing fois son épaisseur est

considéré comme un voile.
VI1.2. Systeme de contreventement

Les systemes de contreventement représentent la partie de la structure qui doit reprendre
les forces horizontales dues aux actions climatiques et géologiques, dans cette construction, le
systeme de contreventement est mixte (voile - portique), il est conseillé en zone sismiques car

il a une capacité de résistance satisfaisante.

Mais ce systeme structural est en fait un mélange de deux types de structure qui obéissent a
des lois de comportement différentes de 1’interaction portique-voile, naissent des forces qui
peuvent changées de sens aux niveaux les plus hauts et ceci s’explique par le fait qu’a ces
niveaux les portiques bloquent les voiles dans leurs déplacement. Par conséquent une

attention particuliére doit étre observée pour ce type de structure.
a. Conception

o Il faut que les voiles soient placés de telle sorte qu’il n’y ait pas d’excentricité
(torsion);

e Les voiles ne doivent pas étre trop éloignés (flexibilité du plancher);

e L’emplacement des voiles ne doit pas déséquilibrer la structure (il faut que les

rigidités dans les deux directions soient tres proches).
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Chapitre VII: Ferraillage des voiles

b. Calcul

Dans les calculs, on doit considérer un modéle comprenant 1’ensemble des éléments
structuraux (portique - voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois de
comportement de chaque type de structure.

C. Principe de calcul

L’étude des voiles consiste a les considérer comme des consoles sollicitées par un
moment fléchissant, un effort normal, et un effort tranchant suivant le cas le plus défavorable
selon les combinaisons suivantes :

e G + Q=+ E; Vérification du béton ;

e 0,8G + E; Calcul des aciers de flexion.

Le calcul des armatures sera fait a la flexion composée, par la méthode de contraintes et
veérifier selon le reglement RPA 99/2003.

Les murs en béton armé comportent trois catégories d’armature :

e Armatures verticales
e Armatures horizontales (paralleles aux faces des murs) ;
e Armatures transversales.

VI11.3. Méthode de calcul

On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la RDM) :

N MxV _ 085f
01,2 =Zi I SU=T=18,48MPCI

Avec :

N : effort normal appliqué ;

M : moment fléchissan appliqué ;
A : section du voile ;

V: distance entre le centre de gravité du
voile et la fibre la plus eloignée;

I: moment d’inertie.
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Chapitre VII: Ferraillage des voiles

On distingue trois (03) cas :

Premier cas :
(o1 et ;) > 0; La section du voile est entierement comprimée « pas de zone tendue ». La
zone courante est armée par le minimum exigé par le RPA 99/2003 : A,,,;, = 0,15aL

Deuxiéme cas :
(01 et g,) < 0; La section du voile est entierement tendue « pas de zone comprimée ». On

calcul le volume des contraintes de traction, d’ou la section des armatures verticales -

A, = Ft/fe ; On compare A, par la section minimale exigée par le RPA 99/2003 :

-Si: A, < Apmin = 0,15%al, on ferraille avec la section minimale ;

-Si: A, > A, on ferraille avec A,

Troisiéme cas :

(o1 et g,) Sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc
On calcule le volume des contraintes pour la zone tendue.
a. Armatures verticale

Ils sont disposés en deux nappes paralleles servant a répondre les contraintes de flexion
composée, le RPA exige un pourcentage minimal égal a 0,15% de la section du béton. Le
ferraillage sera dispose symétriqguement dans le voile en raison du changement de direction du

séisme avec le diamétre des barres qui ne doit pas dépasser le 1/10 de I’épaisseur du voile.

b. Armatures horizontales

Les armatures horizontales paralleles aux faces du mur sont distribuées d’une fagon
uniforme sur la totalit¢ de la longueur du mur ou de I’élément du mur limité par des

ouvertures, les barres horizontales doivent étre disposées vers 1’extérieure.
Le pourcentage minimum d’armatures horizontales données comme suit :

-Globalement dans la section du voile 0,15% ;

-En zone courante 0,10%.
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c. Armatures transversales

Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont a prévoir d’une
densite de 4 par m2 au moins dans le cas ou les armatures verticales ont un diameétreinférieure
ou égal a 12mm. 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 diamétres de 6mm lorsque les
barres longitudinales ont un diamétreinférieure ou égal a 20mm et de 8mm dans le cas

contraire.

d. Armatures de couture

L’effort tranchant doit étre repris par des aciers de coutures tout au long des joints de
reprise de coulage, leur section est donnée par la formule suivante :

A —11T
vj ) f‘e
T = 1,4V,

1}, : Effort tranchant calculé au niveau considére.

Cette quantité doit s’ajouter a la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les
efforts de traction dus au moment de renversement.

VI11.4. Ferraillage des voiles
VI11.4.1. Exemple de calcul

a. Epaisseur de calcul

h
e="¢/c =306/, =1224cm.

On prend : e = 15cm 0.50 m
+—>
A= (ax3.20)+0,50* x 2 = 0.98 m? [ 020m |
[= aLf _ 015x320% ., 4545 4 | : L o
12 12 ' — 3.20cm R
3,20 ) ]

V:O,5+T:2.1m

A=0.98m2, FigureVIl.1 : Dimensions du voile
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1=2.1313m*.

V=21m

N =422.50KN

M =4166.06KN

Vu =481.60 KN

b. Détermination des contraintes

N MxV 42250 4166.06x2.1

— 2

04 —A+ =098 + > 1313 = 4536.00KN/m
_N_MxV 42250 41660621 ., ..
2TA4T T T oo8 21313 ' /m

On a (o3 et 62)> 0 = la section du voile est entierement comprimée " pas de zone tendue" ;

alors la zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99 (version 2003)

o Position de I'axe neutre :
|02|
X ="
[o1] + 03]
3673.76
x =
4556.00 + 36/5./6

.2.1313 = 1.879m

o Ferraillage du Voile :

)

5
.1.879

a
F=lol;.x  =367376.

F =517.85kn

o Les armatures verticales

F 51785
A‘l‘) —_— —
0, 400

A, =12.946¢cm?> Pour A = 0.98.0,15 = 0,147m

0,98
Av total = 12.946.———— = 45.00cm’?
1.0/9x0U.15
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e Les armatures coutures

1,4V 1,4.4816.0
=1,1.————

, = 18.54cm?
fe 400 cam

Ac =1,1.

o La section d’armature verticale totale
Avt = Av + Ac = 45.00 + 18.54 = 63.55cm
16T16+(2X21T16) +16T16

33.60+47.46+33.60=114.65>63.55.....ccccciiiiiiiiiiiii, cv

c. Calcul des armatures verticales
D'aprés le R.P.A 99 (version 2003), on a :
A in =0,15%.a.L
On calcul le ferraillage pour une bande de 1 métre (L = 1m)
A min =0,15% xe x1m = 0,0015x15x 100 = 2.25cm?/ml
d. Diametre des armatures
& < 1—10 a
® <= 150
@ < 15mm
Onadopte: @ =12mm
e. Espacement des armatures
Selon le BAEL 91,0n a:
St <min {2a, 33cm}
St<min {30, 33CM} = St B0C0Mciiiiiiie e Q)
Selon le R.P.A 99 (version 2003), on a:
St<min {1,5a; 30cm}
SIEMi {22.5,30CM} = St B0CM.cuirervereereeeeeeeeeeeeeseees e eeeseeeseeeeeses s eeee s ees s s ene e )

Donc : St< min {StgaeL: Strp.Ag}
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Si<22.5cm  On adopte un espacement de S¢ = 20 cm.
Le choix de la section des armatures verticales est 5 T 12 ; As = 5,65cm2/ml.
f. Calcul des armatures horizontales

Daprés le R.P.A 99 (version 2003), on adopte le méme ferraillage que les armatures

verticales soit 5 T 12; As = 5,65cm2/ml avec un espacement de 20cm.

g. Calcul des armatures transversales
D'apres le C.B.A.93 et le BAEL 91, dans le cas ou le diametre des aciers verticaux est
inférieur ou égal a 12mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison d'une densité de

4/m?2 au moins ; on prend donc 4¢8 par m2.

h. Vérification des contrainte de cisaillement

BAEL 91 :
V., 481.60x107°
" bxd 15x%0,9 % 3.06

Ty =0,0116 MPa

T, = min(0,13f,,5 ; 5 MPa); Fissuration préjudiciable
T, = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa
T, = 0,015 MPa < T,, = 3,25 MPa; Condition Vvérifiée

RPA 99/2003:
VI1.5. Disposition des armatures

VI1.5.1. Armatures verticales

- Les arréts, jonctions et enrobages des armatures verticales sont effectués conformément aux
régles 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 33cm. Selon le BAEL 91, et ne doit pas dépasser 1,5 de I'épaisseur
du mur nu 30cm 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 &tre au plus égal a 15cm

Ona St=20cm — St/2 =10Cm < 20CM......cccevveiieiieireieeeenns Condition vérifiée.

L =320cm — L/10 = 32cm.
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St/2 St
® [ ® 4
e=15cm
[ ] ® [ ] [ ] v
L

Figure VI11.2: Disposition des armatures verticales dans les voiles.

VI11.5.2. Armatures horizontales

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de 10¢.
Elles doivent étre retournées aux extrémités du mur et aux bords libres qui limitent les

ouvertures sur I'épaisseur du mur.
Les arréts, jonctions et enrobages des armatures horizontales sont effectués conformément

aux regles de béton armé en vigueur St < min (1,5a; 30cm).

-Le diametre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10 de

I'épaisseur du voile.

VI11.5.3. Armatures transversales

Les deux nappes d'armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au métre carré.
Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposees vers I'extérieur

5T12pm —L— !

5T12 p.m
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4T16 2x21T12 4T16
4T16 4716
4T16 50 320 50 4T16

Figure VII. 3: Disposition du ferraillage du voile
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Chapitre VIII
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I11.1. Introduction

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

avec la superstructure, et d'autre part, un bon ancrage au niveau du sol.

VI11.2. Voile périphérique
Afin de donner plus de rigidité a la partie sous-sol de la construction et une capacité de
reprendre les efforts de poussée des terres a ce niveau, il est nécessaire de prévoir un voile

périphérique armé d’un double quadrillage d’armatures.

D’aprés le RPA 99/2003, le voile périphérique doit avoir les caractéristiques minimales

suivants

e [’¢épaisseur = 15cm;
e Les armatures sont constituées de deux nappes ;
e Le pourcentage minimal des armatures est de 0.1% dans les deux sens (horizontal et
vertical) ;
e Un recouvrement de 404 pour le renforcement des angles.
On adopte e = 20cm, la hauteur du voile périphérique h =3.00m et on fait le calcul pour une

bande de 1m de largeur :

e Q: Surcharge d’exploitation Q = 4kN/m?
e [ : Poids volumique de la terre y = 18 kN/m®
e ¢: Angle de frottement interne du sol ¢ = 30;

e K, Coefficient de poussée des terres: Ka = tan? <7T/4 — ¢/2>-2Ctan <7T/4 — ¢/2>

Ona: B=A=0°

Ka
Ka' = ———— = Ka = tan?(45° — 15°) —2x0,2tan(45° — 15°) = 0,102
cos(B—A)

1. Calcul des charges
On prend comme hypothése pour le calcul des voiles, un encastrement parfait au niveau du

massif des fondations et libre a 1’autre coté.
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a. Poussée des terre
b. p, =Kaxyxh=0,102 x 1,8 x 3,= 0,55 t/ml

b. Poussée supplémentaire due a la surcharge

p, =Ka'xqxh=0,102%x 0,4 x3=0,12 t/ml

Le diagramme des pressions correspondant a p, est alors un rectangle de hauteur h et de

base Ka'. ¢ et la résultante p, passe au milieu de la hauteur du mur.

c. Charge pondérée

Q = 1,35p; + 1,5p, = 0,92t/m

0,451 A

h=300m

Figure VI11.1: Coupe explicative des charges que subit le voile périphérique

2. Calcul des sollicitations
L’étude se fait pour le cas d’une dalle uniformément chargée.

{Lx =3-10,50=250m

Ly
Ly=4.45—0,45=4mc>a=L—=O,62>o,4

y

Ce qui veut dire que la dalle qui est appuyée sur 4 cotés travaille dans les deux sens.

{ a = 0,62 {ux = 0,0794
Avec :

v=0(ELU) ~ |u, = 0,3205

{MOx = e X QX 12 {MOx = 0,0550 x 0,92 X 2,507 = 0,45 t.m
MOy = ‘Lly X MOX Moy = 0,3205 X 0,4‘5 = 0,14‘tm

M, = 0,85M,, = 0,38 t.m

Les valeurs des moments en travées sont: {Mty = 0,85M,, = 0,11 t.m

>
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» Vérification :
My
My, = 7 = 0,09t.m > 0,07 t.m
3. Calcul du ferraillage

e Sensx:
M, =038t.m;b=100cm;h=20cm; d =18 cm

e 0,38 x 10* 0,008 < ; = 0,392 { A"=0
= = = = —_
M= X dZxb  1420x 182 x 100 H=0, i = 0,008 - B = 0,996
M 0,38 x 10*
A X = 0,60 cm?

" Bxdxo, 0,996x 18 x 348

e Sens-y:
Mty=0,11t.m;b=100cm;h=20€m; d=18cm

My 0,11 x 10* 0.002 < & — 0.39 { A=0
= = = = —)
b X&xb 1420182 x 100 Ke=5 1 =0,002 - B = 0,999
M 0,11 x 104
A ty = 0,17 cm?

" Bxdxo, 0,999 x 18 x 348

» Condition de non fragilité :
e 3ensLy:
D’apres le RPA 99/2003 :

Ay min = 0,1%b X h = 0,1% x 100 x 20 = 2 cm?/ml

D’aprés le BAEL 91 :

Ay min = 8h =8x0,20 = 1,6 cm*/ml

Donc: Aggoptée = Max{A¢ car ; Amin rpa ; Amin pagL} = 2 cm?/ml
On prend: 5712 — Ay, = 5,65 cm?/ml

o SenslL,:
D’apres le RPA 99/2003 :

Ay min = 0,1%b X h = 0,1% X 100 X 20 = 2 cm?/ml

D’apres le BAEL 91 :

3—«a 3—-0,62 5
Ay min = Ay min (T) =2 (T) = 2,19cm*/ml

. — . . — 2
Donc: Aadoptée - max{At cal » Amin RPA» Amin BAEL} - 2'38 cm /ml
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On prend: 5T12 - A,, = 5,65 cm?/ml

4. Vérifications

a. Vérification de ’effort tranchant

Onaa = 0,62 > 0,4 donc:

( x )
| %:qu—a:0,92Xw:0,87t
4 2 1+7) 2(1+ > )

L )
L%:qu?xSVx:>0,92><—=0,77t<1/;=0,87t

Voar 0,87 X 10*
T, = = ~ = 0,048 MPa
db, 18 x 100 x 10

02X fis 02X 25
145 15

= 3,33 MPa

Tultime =

Ty < Tuirime = La dalle est bétonnée sans reprise dans son épaisseur alors les armatures
transversales ne sont pas nécessaires.

b. Vérification des contraintes a I’E.L. S

{ a = 0,62 {,ux = (0,844
Avec :

v=02(ELS) ~ lu, = 0,4892

Qser = p1 + 02 = 0,67t/ml

{MOx = e X q X Ly {MOx = 0,0844 x 0,67 x 2,50? = 0,35t.m
My, = pty X Mo, M,, = 0,4892 x 0,35 = 0,17 t.m

M,, = 0,85M,, = 0,29 t.m

Les valeurs des moments en travées sont: {Mty = 0,85M,, = 0,14t.m

e Sensx:
a. Position de I’axe neutre

b
Eyz + 154'(y —¢) —15.A(d —y) =0 - 50y% + 84,75 — 1525,5 =0

-y =6,09cm

b. Moment d’inertie
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b
I = §y3 + 15A(d — y)? = 15786,07 cm*

c. Détermination des contraintes dans le béton compriméoy,

Mser 0,29 x 10° 6,09 = 1.11MP
= X = ———— X = 1.
%= 71 " YT 1578607 @

O-—bC = 0'6fC28 = 15 MPa
0pe = 1.11MPa < 7, = 15 MPa Condition vérifiée

d. Détermination des contraintes dans I’acier tendue o,
2
Os = min [§ fe; 110\/nft28]; Fissuration préjudiciable

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

Mser d = 15X 029 x 107 x (18 — 6,09) = 32.81 MP
[ d-y)= 1578607 < ¢ ,09) = 32. @

05 = 32.81MPa < o, = 201,63MPa; Condition vérifiée

Os¢ =1

Donc les armatures calculées a I’ELU conviennent

e Sens-y:
a. Position de 1’axe neutre

b
Eyz +154'(y —¢) —15.A(d—y) =0 - y=6,09cm
b) Moment d’inertie :

b
I = §y3 + 15A(d — y)? = 15786,07cm*

c) Determination des contraintes dans le béton compriméoy,, :

Mser 0,14 x 10*

- X y= —— " %6,09=0,54MP
%c = T %Y= 1578607 @

O-—bC == 0J6f628 = 15 MPa

oy, = 0,54MPa < G, = 15 MPa Condition vérifiée
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d) Détrmination des contraintes dans I’acier tendue o :

Mge, B 0,14 x 10*
[ (= y) = 15X e

Ot =1 X (18 — 6,09) = 15.84MPa

o5 = 15.84 MPa < o,; = 201,63MPa ; Condition vérifiée
Donc les armatures calculées a I’ELU conviennent.

Le voile periphérique sera ferraillé en deux nappes avec 5T12 (As = 5,65cm2/ml) chacune

est avec un espacement S; = 20 cm.

VI111.2. Calcul des fondations
2.1. Introduction
VI11- Introduction :

Des fondations solides sont I’'un des facteurs les plus importants pour garantir la
sécurité et la stabilité du batiment lors d’un tremblement de terre.

Pour concevoir les fondations, des facteurs d’influence doivent étre pris en compte,
tels que les propriétés du sol, les charges sismiques et la forme du batiment. Il existe de
nombreux types de fondations, telles que les fondations en béton armé, les fondations
profondes et les fondations flottantes.

VI1I-1- Le radier général :

Le radier c’est une surface d’appui continue (dalle, nervures) débordant I’emprise de
I’ouvrage, elle permet une répartition uniforme des charges tout en résistant aux contraintes
de sol.

VI1I11-2-calcul du radier :

Les radiers sont des semelles de trés grandes dimensions supportant toute la
construction. Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité
(réaction de sol= poids total de la structure).

Le poids supporteé par le radier est :
Avec :
wg: la charge permanente (poids de la structure).

wy: la charge d'exploitation.
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Combinaison d’actions :
ELU: N, = 1.35G; + 1.5Q; = 69561.37KN
ELS: Ng = G; + Q; = 50783.77KN

Surface du radier :

. , p N
La surface du radier est donnée par la formule suivante: 5 = Osol

N 55> 298 _ 353915m2

Osol 200

S=

On prend un débord de 80cm de chaque c6té dans les deux directions ce qui nous donne une
surface d’assise Syqgier = 377.30

)

Sradier = 377-30 m2

T

e Figure.VI11.2. La section du radier

Calcul de I’épaisseur du radier :
L’¢épaisseur nécessaire du radier sera déterminée a partir des conditions suivantes :

1°" condition :

Vy
Ty = w < 0'O6fC28

. L
V,:l'ef forttranchant ultime:V,, = Q%

L : longueur maximal d’une bande 1m, L=4.45 m
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Ny _ 69561.37

— u — 2
Qu =" =10 = 184.36KN /m

Par ml: Q,, = 184.36 X 1ml = 184.36KN /ml

__184.36%3.20

" - = 387.16KN

Vi -

g S 0:06fc25 = d = ot
387.16x1073

d> = 0.258m

2¢Me condition

L L =

2 = d =5 Avec L= 4.45m

s 20

17.8<d <225 - d=20cm
h=d+c=20+5=35cm,onprend:h = 35cm et d = 30cm
VI11-3- 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 :

<h<--4944cm < h < 74.16¢cm, On prend d = 63cm, h = 70cm, b = 50cm.

O |~
o |~

Vérification des contraintes :

En tenant compte du poids propre du radier et de la poutre :

Gr = ¥p[hr X Sy + hy X by X ¥ L]

G, = 25[0.40 x 377.30 + 0.70 X 0.50 x 113.9] = 4762.71KN

ELS: Ny, = 4769.71 + 50783.77 = 55553.48KN

Nger __ 55553.48
Sradier 377.3

= 147.23 < 200KN/m? - condition vérifiée.

La longueur élastique :

La longueur élastique de la poutre est donnée par :

4| 4E]
Le = \’Kxb
AvVec :

3 3
I: inertie de la poutre et égal I = b:: = 0'5X1(;'70 = 0.0141m*
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E : module d’élasticité du béton, E= 32164200KN/m”.
B : largeur de la poutre b= 0.50m.

K : coefficient de la raideur de sol K= 5000KN/m?®,

414x32164200%x0.041
Le= \/ 5000%0.5 = 14.52m
Limax = 14.52m < g X L, =430m.............. ... ....condition veérifiée.

Linax: la longueur maximale entre nues des poteaux.

Evaluation des charges :

Nger  57164.33 2
=g === = 99.66KN/m
Q max Sy 573.60 /

Oradior =V X h = 25 X 0.40 = 10KN /m?
Omax — Oradier = 134.59 — 10 = 124.59KN /m?

Donc la charge en « m® » & prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est de:
Q= 12459 KN /m?,

V1I1-4- Ferraillage du radier :

VI11-4-1- Ferraillage des dalles :

Soit un dalle reposant sur 4 cotés de dimensions entre nus des appuis Ly et Ly avec L, < L,,.
Pour le ferraillage des dalles on a deux cas :

1% cas :

Sia = i—" > 0.4, la dalle portante suivant les deux directions.
y

Les moments sont donnés par :

Mox = px X q X L5,

Moy = py X Moy.

Moment en travée :

My =085Mg oo panneau de rive.

My =0.75Mg oo, Panneau intermédiaire.

M, =04Mgy ..o, appui de rive.
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Mg =05My ..ccoooviiiiiiiiiiiin. appui intermédiaire.

. L . .
Si:a = L—" < 0.4, la dalle se calcule comme une poutre continue dans les deux sens de la petit

y
portée. Pour notre cas, on prend le panneau le plus défavorable

Exemple de calcul :

Ly _ 433
Ly 445

a =

a = 0.97 > 0.4La dalle porte dans les deux sens.
i, = 0.0392; p, = 0.9322

Mox = px X q X L5,

Mo, = 0.0392 x 184.36 X 4.45% = 143.11KN.m
Moy = py X Moy

My, = 0.9322 X 98.08 = 133.40KN.m

e Entravée:
Sens X :

M,, = 0.85 X My, = 0.85 x 143.11 = 121.46KN.m

Mgy 121.64x10%
b= x@xry. . 100x63°x1417 0.021
- [ =0.9895
3
A = My _ _12164x10% 5.60cm? /ml

Bxdxas  0.9895X63X348

Condition de non fragilité :

g Lx

Aymin = Aymin (%) = 1.01cm?/ml

Agaoptse = Max{Axcar; Axmin} = max{5.60;1.01} = 5.60cm?/ml
On adopte 4T14= 6.16 cm?, et S= 25cm

Sens-y :

M;, = 0.85 X M, = 0.85 X 133.40 = 113.39KN.m
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u= Mty  _ 113.39x103 — 0.020
bxd2xfp.  100x632x14.17 )
- [ =0.990
M; 113.39x103
Asyeqt = 7—p— = = 5.22cm?
Bxdxaos  0.990x63x348

Condition de non fragilité :

Aymin = 8 X épaisseur = 2.8cm?/ml

Agaoprse = Max{Aryca; Aymin} = max{3.80; 2.8} = 3.80cm?/m
On adopte 4T14, A = 6.16cm?, S= 25cm

e Surappui:
Sens x (rive) :

Mg, = 0.4M,, = 0.3 x 143.11. = 57.24KN.m

Mgy _ 57.24x10%

B= DXAZXfpe  100X632x1417 0.010
- f = 0.995
3
A, Max  _ _57.24x10° _ 2.62cm? /ml

T Bxdxgg  0.995X63X348

On adopte 4T12 ; A, = 4.52cm?, S= 25cm
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4T14

Ly

P »
< |

Figure VII1-3 : Armatures supérieures (en travee).

4T12

Ly

v

Figure VI11-4 : Armatures inférieurs (en appui).
VI11-5- Ferraillage des poutres de libages :

Le rapport a =Z—x > 0.4 pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges
y

transmises par chaque panneau se subdivisent 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 longitudinale :
Calcul de Q:

C’est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments :

r=2 1——L§‘1 X L +(1— L?‘Z)XL
Q = 2 3x12, x1 3xL2, x2
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Lyqi: 4.45m =Ly,
Ly,:4.33m

Q= 124.59 KN/m?

Donc :

, __ 184.36 4.45% 4.332 _
Q' =22 (1 - 25) x 445 + (1 - -2) x 433 = 228.26KN /m
M,y = Q' xL? _ 228.26X4.452 — 565.01KN.m

8 8

Calcul du ferraillage :

e Entravée:
Le moment ultime :

M, = 0.85 x M, = 0.85 x 565.01 = 480.25KN.m

Le moment réduit :

_ M, _ 480.25x10% _ ,
B = oxaexrpe ~ soxestxaary 0170 < =0392 = 4, =0

- B =0.906

M, 480.25x103
Ay =——= = 24.10cm?/ml
Bxdxos  0.906Xx63x348

1€7lit 4T16
On adopte {2¢™¢ [it 4T16 — A, = 24.12cm?/ml
3¢me it 4T16

e Surappui:
e M,=04%xM,=226.00KN.m
M 226.00x103 ,
H= bXd2>t<be = 50X632X14.17 = 0.080 < U = 0.392 - AS =0
- f =0.958
3
A = Mg 226x10 _ 10.76cm2/ml

S 7 Bxdxos  0.958X63x348

On adopte :( 3T16 filant + 3T16 chapeau) A= 12.06 cm?2.

Contrainte de cisaillement :
Calcul de ’effort tranchant :
Sens longitudinale :
. T=(Q - Q)
Tmax = 97.67KN

= (228.26-184.36) x 4.45/2
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_ Tmax _ 97.67

T, = = = 0.31MPa
u bxd 0.5%0.63x1000

7, = min(0.1f,,4; 4MPa) = 2.5MPa
T, = 031MPa <7, =25MPa ......................... Condition vérifiée.

e Armature transversales :
Diamétre :

e <min{s; ¢y =} = min{20;20;50 } = 20mm - ¢, = 10mm
Espacement :

Se < min{2;12¢,} = min{17.5;24} = 17.5cm - S, = 17.5cm

Donc on utilise des armatures, Fe400, soit 4T10= 3.14cm?.

Arxfe = max {T—“; O.4MPa}
StXb 2

3.14%x400
15%45

>0.15 — 2.09 > 0.44MPa...... ... ...\ ... .....condition vérifiée.

Schéma de Ferraillage de la poutre de libage
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5

4T16

4T16

Cadre +étrier +T 8

) 3T16

—— 3T16

Figure VI111.8 Ferraillage de la poutre de libage (sens transversale)

3T16

3T16

Figure VI11.9 Ferraillage de la poutre de libage (sens longutidinale)



Conclusion générale



Conclusion générale

Ce projet de fin d’études nous a permis de mettre en ceuvre les différentes méthodes
de calcul et les techniques utilisées dans la conception des batiments, tout en
respectant les réglementations algériennes en vigueur dans le domaine de la
construction.

Il nous a offert 'opportunité d’appliquer concrétement les connaissances acquises
tout au long de notre formation de master en génie civil.

L’utilisation du logiciel ETABS nous a été particulierement utile pour 'analyse et
I'interprétation des résultats, ce qui nous a permis de réaliser le ferraillage des
différents éléments structurels.

Ainsi, ce projet nous a permis d’approfondir notre compréhension du réle de
I'ingénieur civil, qui ne se limite pas uniquement aux calculs de ferraillage, mais
englobe également :

La résolution optimale des problemes en prenant en compte I'économie et la
securité;
La conception et la modélisation ;

La prise en considération de la forme, de la fonction et du comportement des
éléments structuraux.

Au cours de ce travail, nous avons étudié en détail les éléments des structures en
béton armé, tout en surmontant plusieurs difficultés, notamment la maitrise du
logiciel ETABS et 'optimisation de la stabilité de la structure.

Nous espérons que ce travail constituera une base solide pour notre future carriere
professionnelle et qu’il servira également de référence utile pour les prochaines
promotions.

Perspectives :

Il serait intéressant d’approfondir I'étude sur des projets réalisés sur des sols de
mauvaise qualité ou a grande profondeur, afin d’explorer I'utilisation de fondations
spéciales comme les pieux ou les micropieux ;

Etendre les études a d'autres types d’ouvrages, tels que les tunnels, qui nécessitent
la conception de structures en voiles en béton armé.
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