REPUBLIQUE ALGERIENNE DEMOCRATIQUE ET |
POPULAIRE

MINISTERE DE L’ENSEIGNEMENT SUPERIEUR ET DE LA
RECHERCHE SCIENTIFIQUE

UNIVERSITE IBN KHALDOUN DE TIARET

FACULTE DES SCIENCES APPLIQUEES
DEPARTEMENT GENIE CIVIL
Spécialité : Génie Civil
Option : Structures

Mémoire de fin d’études en vue de ’obtention du diplome de Master
Réalise par :
KHARROUBI NACERA

GUELTA IKRAM

Sujet du mémoire

Etude d’un bétiment en béton armé (R+8) a usage multiple

Implanté a Tiaret

Soutenu publiquement le 24/06/2025 Devant le jury composé de :

Mr.A. BENYAMINA Président
Mr.l. KLOUCHE D. Encadrant
Mr. M. MIMOUNI Examinateur
Mr. G. ABADA Examinateur

Mme. L. KHARROUBI Examinateur

Promotion: 2025







@@mmmm

En premier lieu, On remercie ALLAH le tout-puissant, qui nous accordé la force,
laPatience et la persévérance nécessaire pour mener a bien ce travail.

Nous adressons nos sincéres remerciement a notre encadrant Mr. Kfouche D.1I.
pour son accompagnement, ses conseils et sa disponibilité tout au long de ce
projet.

Nous ne saurons oublier de remercier les honorables Membres du Jury qui nous
Ont fait ['immense honneur de Présider et d’examiner ce Modeste travail.
Nous tenons également da remercier ['ensemble des enseignants du génie civil
pour la qualité de leur engagement au cours de notre parcours universitaire.
Enfin, nous remercions nos familles et nos proches pour leur soutien moral et
leur encouragement constant, qui ont été une source essentielle de motivation et

de force durant notre parcours.

Nacéra et Ikram



Aoy bl dllia gl Jille ) e gdlal) 5 Sl Loga cul€ il 1 s o lasle OIS (e )

SR ) Wl a AT e 555 O J o) s ) ) La a0 ) g s ) RSBl

‘53.\:\.\31_}‘5\3\%) Aﬂ:\]\é}ﬂ\&ydggé_)ﬁ;\&\

clodl g &l jae 8 Al 2al 3 3 gallg ) alie duaily 1l Lttt g Liall slie e (e by o a5 i Ly L)
Adlall y daall 66

dle )5 ellaia §aall Galiall #YI bl a5 8l 58
G )5ty Aaaad Al G s i) (S A1
B RN E T i
bl dla g5 oliglai e o JSET 6 S0l 4l Maeli i) 5 Mg sd Busal” il )
8 yala s b ae 4y il oda (e Cilaa Al
23 Jlag 5 ddaall IS (2l W ¢ Cranay gias 3 el ) pald (ads g

el 5 JiaY) A ol 5 g Lasan oI

Ikram guelta



s
caillals aidie 5 4ga s IMal iy Lo 158 5 ¥ 5l daal)
o5 (b 8 sladll 634 Cucl A S 5 Alinih
sleall s eul) 488 ) 5 (liad) ai cdyaal) ol )

(S g 938 ¢ jall gall g )

Cpgiina 5 pgasdy AR LR | IS Gl ¢ a5 58] )
el o LaiiVly Al i) Mg pd Adile 1 ey U ilile )
Aghall @l 5 )5 el glad e @l Sl 3 Sl il dlac ] (8 S 50 Mal St S8 il )
Jandl 138 eled) e a5l cu B e Sand 00 IS )
st sy palad & Jumd Al OIS (g IS5 LT )
(Ayide dudia jiule 400N Al dady o) 3e V) ) s
cOhial 5 S8 (5 e caudal siall Jasdl 128 sal

Tl s IS ol el iy s cpdill 4 Jamy G ) (0 Al

Nacéra Kharroubi




Résumé

Ce projet présente une étude détaillée d’un batiment & usage d’habitation et commercial
constitué d'un Rez-de-chaussée plus (08) étages, implanté a la wilaya de —TIARET —. Cette
région est classée en zone sismique (1) selon le RPA99 version 2003. En utilisant les
nouveaux reglements de calcul et vérifications du béton armé (RPA99V2003 et B.A.E.L91
modifié99), cette étude se compose de quatre parties :

La premiére entame la description genérale du projet avec une présentation de caractéristiques
des matériaux, ensuite le pré dimensionnement de la structure et enfin la descente des charges.
La deuxieme partie a pour objectif I'étude des éléments secondaires (escaliers, acrotere,
ascenseur, et dalle pleine). L'étude dynamique de la structure a été entamée dans la troisieme
partie par logiciel ETABS afin de déterminer les différentes sollicitations dues aux
chargements (charges permanentes, d'exploitation et charge sismique). En fin, I’é¢tude des
éléments résistants de la structure (poteaux, poutres, voiles, fondation, ...) sera calculée dans
la derniére partie.

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

This project presents a detailed study of a building residential and commercial consists of a
basement and a ground floor addition (08) floors, located in wilaya of TIARET.

This region is classified as seismic zone | according to the RPA99 version 2003. Using the
new rules of calculation and verification of reinforced concrete (RPA99 2003 version,
BAEL91 modifié99), this study consists of four parts: The first starts the general description
of the project with a presentation of material properties, then the Pre-design of the structure
and finally the descent of the load. The second part aims to study secondary elements (beams,
stairs, parapet, balcony, elevator, and full slab). The dynamic study of the structure was begun
in the third part software ETABS to determine the various stresses due to loads (permanent
loads, operational and seismic loading). At the end, the reinforcement of structural elements
(columns, beams, walls sails, and foundation) will be calculated in the last part.

Keywords: Building. Reinforced concrete ETABS, RPA 99 modified 2003, BAEL 91
modified 99.



NOTATIONS ET SYMBOLES

G : Action permanente
Q : Action d’exploitation
E : Action accidentelle

obc : Contrainte admissible du béton
E: Contrainte admissible d’acier

tu : Contrainte ultime de cisaillement
cbc : Contrainte du béton

ost : Contrainte d’acier

tu : Contrainte de cisaillement

fbc : Contrainte de calcul

fcj : Résistance a la compression

ftj : Résistance a la traction

fc28 : Résistance caractéristique a 28 jours
Ast : Section d’armature

Ar :Armature de répartition

yp - Coefficient de sécurité béton

ys : Coefficient de sécurité d’acier

0 : Coefficient d’application

1 : Facteur de correction d’amortissement
IX,1y : Moment d’inertie

ix,iy : Rayon de giration

pu : Moment ultime réduit

o : Position relative de la fibre neutre

z : Bras de levier

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

d’ : Distance entre les armatures et la fibre

neutre

Cp : Facteur de force horizontal
Br : Section réduite

M : Moment fléchissant

T : Effort tranchant

: Effort normal

: Coefficient d’accélération de zone

o >» Z

: Facteur d’amplification dynamique
R : Coefficient de comportement global de
la structure

Q : Facteur de qualité

W : Poids total de la structure

V : Force sismique total

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

i3 : Coefficient de pondération

E.L.S: Etat limite de Service,

E.L.U : Etat limite Ultime,

N .., . Effort Normal De Service

Nu _Effort Normal Ultime,
P.. . Charge Concentrée Appliquée A

L’E.LS,

P, . Charge Concentrée Appliquée A

L’E.L.U,

V , . Effort Tranchant A L’E.L.U.

M, . Moment Fléchissant A L’E.L.U.

M .. . Moment Fléchissant A L’E.L.S.



Cte : Valeur constance,
A:s - Section D’aciers,
As’ : Section D’aciers Comprimés,

Amax , Am.n _Section D’acier Maximale Et Minimale,

€ . Excentricité,

St . Espacement des armatures transversales,

Ee - Raccourcissement relatif maximal du béton comprimé
Es . Allongement relatif des aciers tendus,

Esc . Raccourcissement relatif des aciers comprimé

¢ . Diametre d’une barre,

¢| : Diametre d’une barre longitudinale

¢t : Diametre d’une barre transversale,

E . . Module D’élastici
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Introduction Générale :

Introduction Générale :

L’essor économique des pays industrialisés favorise la construction verticale afin d’optimiser
I’utilisation de 1’espace. L’Algérie, située dans une zone de convergence des plaques
tectoniques, est particuliérement exposée aux risques sismiques. L’activité sismique intense
qui y prévaut impose une attention particuliére a la conception des batiments, notamment en
matiere de résistance aux séismes.

L’expérience du séisme de Boumerdeés du 21 mai 2003 a révelé que de nombreux batiments
endommagés n’avaient pas été congus selon les normes parasismiques en vigueur. Cela
souligne Il'importance du respect strict des réglementations parasismiques, garantissant ainsi
une meilleure solidité des structures et limitant les risques en cas de tremblement de terre.
Toute étude de batiment doit répondre a plusieurs objectifs fondamentaux :

& Sécurité : Assurer la stabilité et la résistance de la structure.

& Optimisation économique : Réduire les colts de construction tout en respectant les

normes de qualité.

& Confort : Offrir des espaces fonctionnels et agréables a vivre.

& Esthétique : Concevoir un batiment harmonieux et intégré a son environnement.
L’utilisation du béton armé (B.A) dans la construction constitue un avantage économique
notable. Ce matériau, en plus d’étre moins coliteux, offre plusieurs atouts tels que la souplesse
d’utilisation, la durabilité et une excellente résistance au feu.

Le génie civil étant un domaine vaste, 1’ingénieur civil est amené a concevoir, étudier et
réaliser divers ouvrages en batiment, travaux publics et hydraulique. Dans toutes ses
interventions, deux facteurs essentiels sont a prendre en compte : la sécurité et 1’économie.
Objectif du projet

Ce projet de fin d’études a pour objectif d’appliquer les connaissances acquises afin d’étudier
un cas réel. Il s’agit d’une étude technique portant sur un batiment en béton armé a usage
mixte, composé d’un rez-de-chaussee et de huit (8) étages, contreventé par voiles et portiques.
L’étude vise a dimensionner les éléments résistants de la structure porteuse du batiment, tout
en respectant les exigences de sécurité imposées par les reglements BAEL 91 modifié 99 et
RPA 99 version 2003. Pour cela, le logiciel ETABS V 9.6 sera utilisé afin d’analyser les
différentes sollicitations et de dimensionner les eléments de la structure, y compris le calcul

des fleches.
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Organisation du projet :

Cette ¢tude s’articule autour des étapes suivantes :

vEtude des charges et pré dimensionnement des éléments horizontaux (planchers et poutres)

ainsi que des éléments verticaux (poteaux et voiles).

v/Calcul détaillé des éléments non structuraux, tels que l'acrotére, les balcons, les escaliers et

la cage d’ascenseur.

vAnalyse de la rigidité et de la résistance sismique du batiment.
v Dimensionnement des éléments structuraux (poutres, poteaux et voiles).

vEtude des composants de I’infrastructure.

Ce travail a pour finalité de garantir un batiment sir, économique et conforme aux
réglementations en vigueur, tout en mettant en application les principes fondamentaux du

génie civil.
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Chapitre I: Généralités et hypothéses de calcul

Présentation de ’ouvrage
Cette étude concerne le calcul de résistance des éléments d’une tour en béton armé de huit

(08) étages, destinée a un usage mixte (commercial et résidentiel). Elle est située a Tiaret qui
est classée en zone de faible sismicité (zone 1), appartenant au groupe d’usage 2,
conformément au reglement parasismique algérien (RPA 99 modifié 2003).

Situation géométrique de notre ouvrage :

La wilaya de Tiaret est située au nord-ouest de I’ Algérie dans la région des hauts plateaux. Se

trouve environ 300 km au sud-ouest d’ Alger.
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Figurel.l : Situation géométrique de notre ouvrage.

Caractéristiques géométriques de batiment :
Notre batiment construire du rez-de chausse et 8 étages
Le batiment a une forme rectangulaire avec :
Dimension en plan
Longueur totale de 1a StrUCLUIe & ........ooe e e 34,63 m
Largeur totale de 1a STrUCIUIE = ...oceoeviieieieee e e 30,50 m

Dimensions en élévation :

Hauteur du R.D.C......ee et et e e 340m
HAULEUT de I Etage......uvveiiiiie ittt sttt aaeeteeenae e 3,10 m
Hauteur totale de 1a SITUCIUIE & ...ocvviie e 282 m
Hauteur de IaCrotere ... ..iiiiiiee et rr e aen e 0.70m
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Figure.l.3 : Vue en plan étage courant
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En élévation : le batiment a une hauteur totale de 28.2m avec une hauteur d’étage de 3,1m
et hauteur de RDC 3.4m.

BE A BE R BE B BA [l BB B
BE A BE QBB B BIA I AlE B
H]Eing‘H;ILJHEB | Blg gim 3
BE A EFY A BB B BA i B E B
BE B EFIE BE B mllg i gllm A
BE A EBE R BE i 88 iy A8 8
BB A EE @ BE A oBEA i /e &
2 . B BE | A6
HHEHHQB]EB &JBB | | i
B @0 @y B B i g8 UL gUn aaIA| Y (AN daD din
Figure 1.4: facade principale Figure 1.5: facade postérieure

1.1.20ssature et systeme constructif pris :

Ossature : la stabilité de la structure est assurée par un systeme structurel mixte en béton armé
(poteaux — poutres - murs voile).

Planchers : les planchers adoptés pour le batiment sont des planchers a corps creux et dalle
pleine

Escalier : ¢c’est un escalier droit a deux volées.

Magconnerie : les murs extérieurs sont realisés en double cloison de briques de 15 cm et de 10
cm d’épaisseur séparées par une lame d’air de 5 cm, quant aux cloisons de séparations, elles
sont réalisées en simple cloisons de 10 cm d’épaisseur.

Cage d’ascenseur : I’ascenseur est un appareil ¢lévateur permettant le déplacement vertical et
I’acces aux différents niveaux du batiment, il se constitue principalement de la cabine et de sa
machinerie, elles sont confinées dans un noyau ouvert nommé cage d’ascenseur.

Revétement : enduit en platre pour les plafonds, enduit en ciment pour les locaux humides

(WC, S.D.B. et cuisine) ainsi qu’aux murs extérieurs et intérieurs, un revétement en carrelage



Chapitre I: Généralités et hypothéses de calcul

pour les planchers et une étanchéité multicouche (pour I’imperméabilité et I’isolation
thermique) sur le plancher terrasse.
Isolation : I’isolation acoustique est assurée par la masse du plancher ainsi que par le vide
d’air entre les deux cloisons extérieures.
L’isolation thermique est assurée par les couches d’isolant (Liege) pour les planchers terrasse
ainsi que par le vide d’air entre les deux cloisons extérieures.
1.1.3 Caractéristiques géotechniques du sol : selon le rapport géotechnique,
Le sol d’assise présente les propriétés suivantes :

e La contrainte du sol est : 6501 = 2.5 bars pour un ancrage D =3.00 m ;

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

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

e Lacohésion C =0 (sol pulvérulent) ;

e Le site est de nature meuble donc classe selon le RPA de type S3
1.1.4. Caractéristiques mécanique des matériaux:

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

1.2.1 Le béton :

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

La composition d’un métre cube (1 m3) de béton du cet ouvrage est de :
e 350 kg de ciment (CPA 325) ;
e 455 Kg de sable (dg = 3.00 mm) ;
e 281 kg de sable (dg=1.00mm) ;
e 742 kg de gravier (dg = 8/15 mm) ;
e 348 kg de gravier (dg=3/8 mm) ;
e 135kgd’eau de gachage ;

La préparation du béton se fait mécaniquement a 1’aide d’une bétonni¢re ou d’une
centrale & béton. La réalisation d'un élément d'ouvrage en béton armé, comporte quatre
opérations :

e Exécution d'un coffrage (moule) en bois ou en métal ;

e Lamise en place des armatures dans le coffrage ;

9
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e Le coulage du béton dans le coffrage ;

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

Bétonarmé : y, = 25 kN /m?

Son poids volumigque est :{
P a Bétonnonarmé : y, = 22 kN /m?

1.2.1.1 Résistance mécanique :
a) Résistance caractéristique a la compression :
Le béton est caractérisé par sa bonne résistance a la compression, cette derniére est

donnée a "j" jour en fonction de la résistance a 28 jours par les formules suivantes :

j
{(fCZS <40 MPa - f ;= 476 + 083 X fe2s
j

kfczs =40 MPa - f.; = X fe2s

1.40 + 0.95]

Pour 28 jours < j < 60 jours, on prend :f¢; = fi28
Pour j > 60 jours, on prend f.; = 1,1f.,g; (a condition que le béton ne soit pas traité
thermiguement).

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

10
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Tableaul.1: Resistance f,; du bétona 7, 14 et 90 jours.

feg(MPa) | 16 20 22 25 30 35 40
7 jours 1,06 132 14,6 16,5 199 232 |265
14 jours 13,7 179 |188 |214 |256 |299 | 342
90 jours 176 |22 242 | 275 |33 385 |44

b) Résistance caractéristique a la traction:

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

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

c.1) Etat limite ultime:

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

c.2) Etat limite de service:

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

a) Etat limite de résistance :

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

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

les cas.

11
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Ty.: La contrainte de compression du béton
r

Parzabole

Recangle
-
>

2%0 3,5 %o Ehe {E’Eu:l}
Figure 1.6: Diagramme parabole — rectangle.

La contrainte du béton comprimeé:

( 0,85 Xfcj
Ibc = “p v
X ¥b
. 085 X25 _ 1417 MPa - Pour 1 énéral
—_— _—— %
Ope Tx 150 , a our le cas générale
0,85 x 25
(b = Ix 115 18,48 MPa — Pour le cas des combinaisons accidentelles

Avec:

£pc - Déformation du béton en compression ;

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

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

¥p» = 1,5 — Cas général
¥ = 1,15 - Cas accidentelles

Y : Coefficient de sécurité avec :{
Le coefficient de minoration 0,85 tient compte de I'influence défavorable de la durée
d'application des charges et des conditions de bétonnage vis-a-vis des résistances
caractéristiques obtenues par essaies sur éprouvettes.
b) Etat limite de service :
La contrainte limite de service en compression est donnée par la formule suivante :
Ope = 0,6 X fg = 0,6 X 25 =15 MPa.
b.1) Diagramme rectangulaire :
Utilisé dans le cas ou la section considérée est partiellement comprimée ou en flexion

simple.
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fi. ) £

WTh
]
3 L
0,8h

:7/ Axe neutre
__________________________________________________________________ »
Diagramme Parabole Diagramme
Rectangle rectangulaire

Figure 1.7: Diagramme rectangulaire.
1.2.1.3 Contrainte admissible de cisaillement:

|
\

. 0:2 X fcj . . /s . .
7, = min y—b ;5 MPa | ; Pour une fissuration peu préjudiciable ;

0,15 X f,;
T, = min <y—bfcj ;4 MPa) ; Pour une fissuration préjudiciable ou tres préjudiciable.

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

I'effort tranchant ultimez,,.
_ Tu
- b0Oxd

Tu

Avec - {bo: largeur de la plece

d : hauteur utile

0,2 X 25
T, = min (— ;5 MPa) = min(3,34 ;5 Mpa)

1,50
= 3,34 MPa ; Fissuration peu préjudiciable
- 70,15 x 25 ]

T, = min (W 14 MPa) = min(2,5;4 MPa)

= 2,5 MPa ; Fissuration préjudiciable ou tres préjudiciable
1.2.1.4 Modules de déformation longitudinale du béton :
a) Module de déformation instantanée :
Sous des contraintes normales d'une durée d'application inférieure a 24h, le module de

déformation instantanée E;;du béton age de j jour égal a :

Ej = 110003/ij = 11000325 = 32164,19 MPa

b) Module de déformation différée :

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

13
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La déformation totale vaut environ trois fois la déformation instantanée.
1.2.1.5 Module de déformation transversale :
Coefficient de poisson:

Le coefficient de Poisson permet de caractériser la contraction de la matiére
perpendiculairement a la direction de I'effort appliqué. La valeur de ce module de déeformation
transversale est donnée par I’expression suivante:

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

Tableau I .2 : les caractéristiques du béton

Poids Poids par unité de volume 02.5t/m3
a la compression feos =25 MPA
Résistance | 3 |a traction fus= 2,1 MPA
Situation durable {y, =15 6=1} fou =14.17 MPA

Contrainte | ELU [ sjtyation accidentelle {y;, = 1,15,6 = 0,85} | fy, =21.7 MPA
admissible

ELS frs =15 MPA

Module de déformation instantané Eizg =32164,19 MPA

1.2.2 Les Aciers :
Les aciers utilisés en béton armé se distinguent suivant leur nuance et leur état de
surface (ronds lisses ou barres a haute adhérence) et sont classés de la fagon suivante :
¢ Ronds lisses bruts obtenue par laminage ;
e Barres a haute adhérence obtenue par laminage a chaud d’un acier naturellement dur ;
e Fils a haute adhérence obtenue par laminage a chaud suivi d’un écrouissage par
tréfilage et/ou laminage a froid ;
e Treillis soudés formés par assemblages de barres ou de fils lisses ou a haute

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

Le poids volumique de Dacier est de: 78,5 KN/m3t son module d’élasticité
longitudinal est de :E= 200000MPa.
1.2.2.1Diagramme déformation - contrainte :

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

qui a les valeurs suivantes:

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

Os , ,
4 /Dag-zammgeocuem—@naa
fe ________
fe/ysf-— >~ ...
< '10%0 'fe /ES o
_______________________ fe /V fe / Es 10%o0 &
_________ _fe

Figurel.8 : Diagramme de déformation — contraintes.

1.2.2.2 Contraintes limites de traction des armatures :

Os: < f,; (Pasde limitation) — Fissurationpréjudiciable

G <min Gx £,3;110 X /X f;; MPa

1 G5 < min (g x 400 ;110 x V1,6 x 21 — Fissuration préjudiciable

\ 05t = 201,63 MPa

(05 <min X f,390 X [ X f; MPa

1 0 < min (l % 400 :90 X V1.6 x 21 — Fissuration tres préjudiciable
) 2 ) ) )

\ o5t = 165 MPa

n . Coefficient de fissuration;
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n =1 - Pour rond lisse ;
n = 1,6 = Pour haute adhérences avec ® = 6 mm ;
n = 1,3 - Pour haute adhérences avec ® < 6 mm.

f¢j - Résistance caractéristique a la traction du béton ;

fe : Limite d’élasticité des aciers

Barres : haute adhérence Fe E400: f, = 400MPa /rondes lisses Fe E24: f, = 235MPa
Tableau I .3: les caractéristiques d’acier

Situation durable {y, = 1,15} o, =348 MPa
_
W 3| Situation accidentelle{y, = 1,0} | o, =400 MPa

L g

g 'fz Fissuration peu nuisible 0,=348 MPa

£ E . . TR —

S < g Fissuration préjudiciable g, = min{; f;, 110 [nf s} =201.6MPa

Fissuration tres préjudiciable o, = min{%fe, 90,/1f .25} =165 MPa

1.3 Hypotheése de calcul:
Selon les regles B.A.E.L 91, on distingue deux etats de calcul :

e Etats limites ultimes de résistance E.L.U.R

e Etats limites de service E.L.S
Il consiste a I'équilibre entre les sollicitations d'actions majorées et les sollicitations résistantes
calculées en supposant que les matériaux atteignant les limites de rupture minoree, ce qui
correspond aussi aux reglements parasismiques algériennes R.P.A 99 (version 2003).
On doit par ailleurs vérifier que I'E.L.U.R. n'est pas atteint en notant que les actions sismiques

étant des actions accidentelles.

1.3.1.1 Hypothéses de calcul:
e Les sections planes avant déformation restent planes apres déformation ;
e Pasde glissement relatif entre les armatures et le béton ;

e Larésistance du béton a la traction est négligée ;

e Le raccourcissement du béton est limité a:{e”c = 3:5%0 = Flexionc.omPOSée
Epe = 2%0 — Compressionsimple
e L'allongement de l'acier est limité a : &,. = 10%o ;
e Les diagrammes déformations contraintes sont définis pour:
1- Le beton en compression;

2- L'acier en traction et en compression.
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1.3.1.2 Régles des trois pivots :
En fonction des sollicitations normales la rupture d'une section en béton arme peut
intervenir :
e Par écrasement du béton comprimé ;
e Par épuisement de la résistance de I'armature tendue ;
e Les positions limites que peut prendre le diagramme des déformations sont
déterminées a partir des déformations limites du béton et de l'acier ;
e La déformation est représentée par une droite passant par l'un des points A, B ou C
appelés pivots.

Tableau 1.4: Les déformations limitent du pivot.

Pivot Domaine Déformation limites du pivot considéré
A 1 Allongement unitaire de I’acier 10%go
B 2 Raccourcissement unitaire du béton 3,5%
@ 3 Raccourcissement unitaire du béton 2%

Compression
2% g 3.5%

-.-._._._._..._._..._..I._._._ — e

>

0,167

3W/7

rachion excentEe

U e

Traction pure limite

Zpe 10%0 traction
r

Compreksiody
1
1
i
i
i
i
1

Figurel .9 : Diagramme des déformations limitées de la section.Régles des trois pivots -
I.3.2E.LS.:
IL consiste a I'équilibre des sollicitations d'actions réelles (non majorées) et les
sollicitations résistantes calculées depassant des contraintes limites.
1.3.2.1 Hypothéses de calcul :
e Les sections droites restent planes ;
e lln'ya pas de glissement relatif entre les armatures et le béton ;

e Le béton tendu est négligé ;
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e Les contraintes sont proportionnelles aux déformations.

Ope = Ep X €pc
0s = Eg X &
AL
£E= —
L
Par convention n correspond au rapport du module d'élasticité longitudinale de l'acier

a celui de béton.

E
n= E—; = 15; Coefficient d'équivalance.

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

Les sollicitations de calcul sont déterminées a partir de la combinaison d'action suivante :
% Etat limite ultime :

1,35G + 1,5Q
& Etat limite de service :

G+0Q

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

G+Q+E G : charge permanente
— < Q : charge d'exploitation
0,8G +E E : effort du séisme
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Chapitre II: Prédimensionnement des éléments de la structure

I1.1. Pré dimensionnement des planchers :
11.1.1. Détermination de I’épaisseur du plancher :

Pour déterminer 1’épaisseur du plancher ht on utilise la condition de fléche
1 )
f > 275 (BAEL) Avec : L : la portée la plus grande dans le sens des poutrelles.

Pour notre cason a : Lmax =4,20 md’ou : h; > % = 18.66 cm

- On adopte alors un plancher a corps creux de hauteur totale h= 20 cm

16cm corps creux

- Onadopter un plancher de type (16+4) cm :{4cm dalledecompression

[F77777777777777777777 Ty R R, 4cm

CCIODRICCIODRIECICID, | er

Figure.l11.1 : Coupe d’un plancher a corps creux

11.1.2. Descente de charge:
Les charges permanantes :
Plancher terrasse inaccessible :

Tableau I1.1 : Charge permanente & surcharge d’exploitation Plancher terrasseinaccessible

Désignation de la charge Valeur en KN/m?
Gravillon de protection de 1’étanchéité (e=4cm) 20%0.04 0.8
Complexed’étanchéité multicouche (2 cm) 20x0.02 0.10
Forme de pente en béton (10cm) 22x0.1 2.20
Isolation thermique a liege (e=4cm) 0.04x4 0.16
Plancher a corps creux +dalle de compression (16 +4) 2.8 2.80
Enduit en platre (e=2cm) 0.10x2 0.20
La charge permanente G=) Gi 6.32

Plancher étage courant a usage d’habitation :
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Tableau 11.2 : Charge permanente & surcharge d’exploitation Plancher EC

Désignation de la charge Valeur en KN/m?
Revétement en carrelage (2 cm) 2x0.22 0.44
Mortier de pose (2cm) 2 x0.2 0.40
Sable fin pour mortier (2cm) 18x0.025 0.45
Plancher a corps creux (16+4) 2.80 2.80
Enduit en platre (2cm) 0.1x2 0.26
Cloison en briques creuses 1.15 1.15
La charge permanente G=55

Murs de facade (extérieur) :

Tableau I1.3 : Charge permanente des Murs extérieur

Désignation de la charge Valeur en KN/m?

Enduit extérieur en ciment (e=2cm) 2x0.18 0.27
Parois en brique creuse extérieur(e=15cm) 9x0.15 1.35
Parois en brique creuse intérieur(e=10cm) 9x0.10 0.90
Enduit intérieur en ciment(e=1.5cm) 1.50%0.18 0.36
G=)Gi 2.85

Remarque
Les murs peuvent étre avec ou sans ouvertures donc il est nécessit¢ d’opter des

coefficients selon le pourcentage d’ouvertures :
% Murs avec portes (90%G).
% Murs avec fenétres (80%G).
Pour noutre cas : G=2.88 x 0.80 = 2.28 KN/m?

Surcharge d'exploitation :
— Surcharge d'exploitation du plancher (du RDC au 8™ étages) habitations Q=1.5 KN/m2
— Surcharge d'exploitation du plancher terrasse inaccessible Q=1 KN/m?
— RDC (commerce)Q=5 KN/m?
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Utilisation de la loi de dégression de la surcharge d'exploitation :
Dégression des Surcharges d’exploitation :

Sous terrasse ..........cc. cocer e QO
Sous étage 1 ..o v v e e e .. Q0 + Q1.
Sous étage 2 ... e v vee e .. Q0 4+ 0,95 (Q1 + Q2).
Sous étage 3 ... e ceiee e .. Q0 +0,90 (Q1 + Q2 + Q3).
Sous étage 4 ... ... e e e e ... Q0 + 0,85 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4).

3+n

Sous étagen ... ..... ... Q0 + ?(Ql +Q2+-..........+Qn)Pourn = 5.

Tableau I1.4 : La loi de dégression

Niveau La loi de dégression La charge KN /m2
Terrasse Nq0=1,00 1,00
8 Ngl=q0+ql 2,5
7 Ng2=g0+0,95 (q1+q2) 3,85
6 Ng3=q0+0,9 (g1+g2+q3) 5,05
5 Ng4=q0+0,85 (q1+g2+q3+qg4) 6,10
4 Ng5=00+0,8 (g1+g2+qg3+qg4+0g5) 7,00
3 Ng6=q0+0,75 (q1+g2+q3+q4+q5+q6) 7,75
2 NQg7=g0+0,71 (q1+q2+q3+q4+q5+q6+q7) 8,5
1 Ng8=q0+0,69 (ql+g2+qg3+q4+05+g6+q7+q8) 9.25
RDC Ng9=g0+0,67(g1+g2+g3+g4+g5+06+q7+g8+Qq9) 10.00

11.2. Prédimensionnement des poutres :

D’apres le RPA.99 Révisées en 2003 articles 7.5.1, les dimensions des poutres doivent
b > 20 cm

satisfaire les conditions suivantes : E = 30 cm
L < 4

L

Selon le BAEL.91, le critére de rigidité est le suivant {% <h < o

— hy:hauteur totale de la poutre

— b : largeur de la poutre

L: la plus grande portée libre entre axes d'appuis

Deux types de poutres:

Poutres principales : Lmax= 480cm ;Poutres secondaires : Lmax= 420cm
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11.2.1. Prédimensionnement des poutres principales :

.. 480 480
Poutre principale : Lmax= 480cm = = = h < To

32 cm< h, <48 cm ;0n prend :hy = 45 cm
{d = 0,9h, = 0,9 x 45 = 40.5m
= {10,8cm <b < 14,4 cm ; On prend: b = 30cm
D'apres le RPA.99 Révisées en 2003 article 7.5.1 :

— b=30cm>20CM..ceeeeernnneeannns Condition vérifiée
— hy=45cm > 30 cM..uevenenenennnn Condition vérifiée
— %z 1,5 <4uiiiiiiniiinannns Condition vérifiée

On prend la section des poutres principales :(30 x 45) cm?
11.2.2. Prédimensionnement des poutres secondaires :

Poutre principale : Lmax= 470 cm
20y 420
15 = "7 10
28 cm < hy £ 42 cm ;0n prend :hy = 40 cm

{d =0,9h =0,9x 40 =36m = {9,45 cm <b < 12,6 cm;Onprend:b =30 cm

D'apres le RPA.99 Révisées en 2003 article 7.5.1:

— b=30cm > 20CM.ceteeierrreennnn. Condition Vvérifiée
— hy =40cm = 30Cm..cuinenieinnnnee Condition Vérifiée
— %z 1.33 < 4uveernrnennnnnerennnnnens Condition vérifiée

On prend la section des poutres secondaires : (40 x 35) cm?
11.3.Prédimensionnement des poteaux:
Le calcul est basé en premier lieu sur la section du poteau le plus sollicité (central), la section
afférente est la section résultante de la moitié des panneaux entourant le poteau. On a deux
sections différentes des poteaux :Rectangulaire, Circulaire.
Rectangulaire :
Les dimensions des poteaux doivent respecter les conditions suivantes :
On a choisi 3 types de coffrage (section) :
— Type 1:du RDC jusqu'au 1®étage
—  Type 2 : du 2™ jusqu'au 3¢meétage
—  Type 3 : du 4°™ jusqu’au 5°™ étage
—  Type 4 : du 6™ jusqu'au 8™ étage
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S : La surface afférente est donnée par :
<4,8 + 3.85) (4,2 + 3,8
s = X
2 2

) = 17.3m?

3.8/2

4.2/2

4.8/2

|
|
!
| 3.85/2
|

Figure 11.2 : La section la plus sollicitée du

poteau rectangulaire

I1.3.1. Calcul de I’effort normal sollicitant les poteaux :
a. Efforts de compression dus aux charges permanentes Ng :
-Ny =1.35 N + 1.5 Ng
Avec:n = 8
Gterrasse = 6.32 KN/m?
Gétage courant — 5,5KN/m?
Gp principale = (2.4 +1.925) X 0,3 X 0,45 X 25 x 9 = 393.187KN/ml
Gp.secondaire = (2.1 +1.9) X 0,3 X 0,40 X 25 x 9 = 108 KN/ml
G = (Gt+ GEC) x s
G =[6,32 + 8(5.5)] x 17.3 = 870.536 KN
NG = PPL+ PPP + PPS = 870.536+ 393.187 + 108 = 1371.723 KN
b. Efforts de compression dus aux charges d'exploitation N, :
NQ=QtxS=10x173 =173 KN
Majoration des efforts : On doit majorer les efforts de 10 %
L’ELU :
N, = [(1,35%x1371.723) + (1,5%x 173)] = 2111.326KN
N,=11xG=1,1x%x2111.326 =2322.46 KN
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11.3.2. Détermination de la section du poteau (axb) :

Détermination de a:

Vérification de flambement :

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

A <50
L Lo,
i i
T
i=.=
B
1023,4m
I=0,7x 3,4 = 2.38 m = 238 cm
A > 50 p>ir_ 238 < 50
- — =
= =31707289
5 238 > 15.01
—ﬁ .
4=0289 x50 < cm
B=ab
_ba®

12
3 2

= ba = |2 —0,280a
12.ab 12

On prend : a= 45 cm

Détermination de b:

Avec :

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 rapporte a
passant par son centre de gravité et perpendiculaire au

plan de flambement

Selon les regles BAEL.91, I’effort normal ultime N,

Br X fc28 x fi
S

0,9\(b Yo
Br = (a_z)(b_z)’

NuSaxl

B, =(45—-2)(b—2) =43(b—-2)
As = 0,7%/ (zone I) Selon RPA.99 version 2003
A =0,007[43(b—2)] =0,0.301(b — 2)

Avec:
— B, :section réduite

— « : coffictiont fonction de A

— A,:section d'armature logitudinales

- a=7?
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Chapitre II: Prédimensionnement des éléments de la structure

Ona:
A= 50
I 238
A= == <50
i 0,289a
238 <50 16.68 < 50
S — = 16.
0,289 x 45 — -
A= 16.68
0,85 0,85 0813
o= = 16.68), ’
1+o,2<i)2 1+0.2(%7)
35
oa=0,82
B, X f f
Ny < ax IF—CZB+AS xil
0'9Yb Yo

fe;s = 25Mpa; f, = 400 Mpa; v, = 1,5; v, = 1,15.
43(b — 2) x 25 0.301(b — 2) x 400
0813 x1x15x10 1.15 x 10

43(b —2) x 25 N 0.301(b — 2) x 400
0813 x1x15x10 1.15 x 10

Ny < 0.80[

2322.46 < 0.80[ l =>b = 31.44cm

b = 26.94 cm
Donc on prend : b = 45¢m Donc :Br = (43 x 43)cm?
Donc les poteaux ont la section suivante : du RDC au 1°" étage (45 x 45) cm?

e Vérification des conditions du RPA.99 Révisées en 2003 article 7.5.1 :

( min(a;b) =45 cm > 25 cm ... ... ... ... conditionvérifiée
| he 340 " "
min(a;b) =45cm > —=——=17 cm.... ....... ... condition vérifiée
20 20
| 1<a 1<1 ditionvérific
— = =
k 2<1=1 conditionvérifiée
Circulaires :

1. Détermination du diamétre D :
Pour les poteaux circulaires, le diamétre D devra satisfaire les conditions ci-dessous (PRA
99/V2003):

( D >=25cm enzonel
D > 30cm enzonella
D > 35cm enzonellb et 111

| D>£
\ =15
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Chapitre II: Prédimensionnement des éléments de la structure

L L 0.7L 2.8L
/1 = 4—f = —f = 0 = 0
D i i D

Avec D : le diametre du poteau

L : La longueur du flambement

D nD?/4 16 4

i= |== |=5—= | =—=025D
B |mD%?/64 |D®* D
f

1 L < 50 0.7L, <50 5D > 0.7 x 340 19.04
=—= > — = — =109,
i =" 70250 = 0.25 x 50 o
On adopte D = 40cm
he ’
D= =15 " 22.66cm c est verifier

Choix de la section des poteaux (Rive, Angle, centrale) :

Tableau. 11.05: Choix des sections des poteaux

Type Niveau (axb)cm?

Type 1 RDC jusqu'au 2 ®™étage (45x45)

Type 2 2¢me jusqu'au 3¢™ étage (40x40)

Type 3 4¢me jusqu'au 5™ étage (35x35)

Type 4 6°M jusqu’au 8™ étage (30 x 30)

Type 5 RDC jusqu'au 1¢"étage T X 402
4

11.4. Prédimensionnement des voiles de contreventement :

Les voiles sont des éléments qui résistent aux charges horizontales, dues au vent et au séisme

Figure 11.3 : schéma du voile
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Chapitre II: Prédimensionnement des éléments de la structure

Le RPA.99 (version2003) considere comme voiles de contreventement les voiles satisfaisant

la condition suivante :

Etage courant : emin = 16 cm

{eZmax(EﬂS)cm {ezﬂ—wz@—wzm.o‘am
22 = 22 22
L>4e= L >4%x20=80cm

RDC: emin = 16 cm

{eZmax(Z—Z;lS)ch{eZz—gﬁez%—w > 1545cm
L>4e=L>4%x20=80cm

Avec:

L: Longueur du voile

e : Epaisseur du voile

h, : Hauteur d’étage

On adopte des voiles d’épaisseur e = 20 cm

Tableau I1.6. des dimensions des différents éléments porteurs :

Niveau Section de poteau | Section de poutre | Section de poutre | Epaisseur des
(cm?) principale (cm?) secondaire (cm?) voiles (cm)

RDC 45 x 45 30 x 45 30 x 40 20
1% étage 45 x 45 30 x 45 30 x 40 20
ofme étage 45 x 45 30 x 45 30 x 40 20
3™ étage 40 x 40 30 x 45 30 x 40 15
A étage 40 x 40 30 x 45 30 x 40 15
5™ étage 35x 35 30 x 45 30 x40 15
6™ étage 35x 35 30 x 45 30 x 40 15
Z°me étage 30 x 30 30 x 45 30 x 40 15
8™ etage 30 x 30 30 x 45 30 x 40 15
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Chapitre III : Calcul des planchers

I11.1. Introduction :
Un plancher est un élément de structure généralement de surface plane, destiné a

limiter les étages et supporter les revétements de sols, ses fonctions principales sont:
Supporter son poids propre et les surcharges d’exploitations
Transmettre les charges aux éléments porteurs (poteaux, murs, voiles)

Assurer l'isolation thermique(en particulier pour les locaux situés sous la terrasse ou
ceux situés sur vide sanitaire) et acoustique (étanchéité au bruit) entre les différents étages
Rigidifier la structure et participer a la résistance (répartition des efforts horizontaux)

On peut distinguer deux grandes classes de planchers:

Les planchers coulés sur place ou planchers << dits traditionnels >>

Les planchers préfabriqués, la préfabrication pouvant étre totale ou partielle.
111.2. Planches a corps creux:

Le plancher a corps creux est utilise dans tous dans les batiments et particulierement
ceux de d'habitation (surcharges modérées)

Le plancher est composé de corps creux, de poutrelles et d'une dalle de compression
en béton armé de faible épaisseur (4 a 6 cm). Les corps creux ou hourdis sont généralement en
béton (il existe des corps creux en produits rouges), ils sont disposés entre les poutrelles et
servent de coffrage a la dalle coulée sur toute la surface du plancher.

Les poutrelles en béton armé (coulées sur place ou préfabriquées) ont la forme en<<
Té >> renversé, les armatures sont entiérement enrobées dans le béton.

La dalle de compression est armée d’un simple quadrillage d'armatures de
compression (treillis soudé)

Nous avons un plancher a corps creux :
— 16 cm : Corps creux
— 04 cm : Dalle de compression

111.2.1. Dimensionnement des poutrelles :

A A A P S AT A I AT A A SIS

A CIC D)1 CIC O],

- P

1o

f?m

Figure. I11.1 : Plancher a corps creux
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Chapitre III : Calcul des planchers

b = 65cm, by = 12cm, hy = 4cm, hy =20 cm
111.2.2 Méthode de calcul des poutrelles :
111.2.2.1 Méthode forfaitaire :

Il existe plusieurs méthodes pour le calcul des poutrelles, le réglement BAEL.91
propose une methode "Méthode Forfaitaire”, pour le calcul des moments, cette méthode
s'applique dans le cas des constructions courantes.

Les conditions d'application de la méthode forfaitaire :

Cette méthode n'est pas applicable que si les conditions suivantes sont remplies :

— Lacharge d’exploitationQ < max(2G; 5 KN/m?)

- Les moments d'inertie des sections transversales sont les mémes dans les différentes
travées.

- Le rapport des portées successives est compris entre 0,8 et 1,25 (0,8 < L_Lil < 1,25)

- La fissuration est considérée comme non préjudiciable.
Les moments maximaux en travees et sur appuis sont fonction des moments

fléchissant isostatiques "Mo"de la travée indépendante.

Avec : Mo Le Moment maximal dans la travée indépendante.
Mt Le Moment maximale dans la travée étudiée.
Mw  Le Moment sur I’appui gauche de la travée.
Me Le Moment sur 1’appui droit de la travée.
o Le rapport suivant : ¢ =Q / (G+ Q)

Les moments sur appuis doivent avoir les valeurs suivantes :

1. Casde 2 travées :

0.2Mp 0.6Mao 0.2Mg
FaN i AN

2. Cas de 3 traveées :

0.2Mp 0.5Mo 0.5My 0.2Mg
FaN A A AN

3. Cas de plus de 3 travées :

0.20, 0.5Mp 0.4Mp 0.4y 0_5Mg 0.2

JAN AN AN A AN Ja

Figure. 111.2 : Schémas explicatifs (méthode forfaitaire)
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Chapitre III : Calcul des planchers

b) Principe de calcul de I’effort tranchant :

L'étude de I'effort tranchant permet de vérifier I'épaisseur de I'ame et de déterminer les
armatures transversales et I'épure d'arrét des armatures longitudinales. Le reglement BAEL.91

prévoit que seul 1’état limite ultime est vérifié.

M,, — M 1
7 - Mw—Me dl
c 2

111.2.2.2 Méthode des trois moments :

Cette méthode est appliquée pour les poutres a plusieurs appuis.

My—1 g M, & Mpvq
YY VY VY ¥ YY Y Y VY
FAN R AN

n—1 L, n Loy nt1l
— " e - »

Figure 111 .3.Schéma explicatif (Méthode des 3 moments) (1)

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

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

M:lz—l Mu Mu M:lz+1
~+ q +, P q’ -,
i 6;;; 8"
b7t t E t

R, L, R, R, n+l R.:
[ .

Figure : 111 .4.Schéma explicatif (Méthode des 3 moments) (2)
Avec :
M,_1, M, et M, ,; : Les moments de flexion aux appuis (n-1), (n) et (n+1), Ils supposes
positifs.
Suivant les conditions aux limites et les conditions de continuité ona : 6 = 0",
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.
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" Lﬂ. - " L'I"l+1 o
. bﬂ b+ Ib1-1+1
‘-t -t

Figure .11l .5.Schéma explicatif (Méthode des 3 moments) (3)

G, et G4 : Les centres de gravité des aires des diagrammes des moments.

A, ; by ap4q etbyyq @ Leslongueurs de part et d’autre du centre de gravité.
S, et S, 41 : Lesaires des diagrammes des moments pour les travéesL, et L,
© =0w,_y + O, +0(a

Selon le théoréme des aires des moments, on aura :

L Sn X ap Mn—l X Ln + Mn X Ln et e” _ Sn+1 X bn+1 lv[n X Ln+1 + Mn+1 X Ln+1
L, X EI 6EI 3El L,.1 X EI 3EI 6EI

0 =0"= (M,_; X L) + 2M (L, + Lyyq) + Mpyq X Liyq)
Sn Xan | Sp+1 X bpyg
Ln Ln+1

Cette équation est appelée « équation de Clapeyron », le théoréme des trois moments est
applicable a tous types de chargements.
111.2.3 Calcul des poutrelles de plancher RDC et étages courants et plancher terrasse :
% Type de poutrelles :
— Plancher RDC et étage courants

Dans notre cas, on a trois types de poutrelles :

1"Type :
A B C
ﬁ 4.2m A 3.8m A
2°"Type :
A B C D E F
A A A AN A
4.2m 3.8m 3.2m 3.2m 3.8m
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3™ Type :
A B C D E F G
& 4.2m A 3.8m A 3.2m A 3.2m A 3.8m A 4.2m A
2. Les combinaisons de charges :
— Plancher étage courant :
G=5,5%0,65=3.575KN/ml
Q=15x%x0,65=097 KN/ml
{Qu =1,35x G+ 1,5 x Q = 6.28KN/ml
Qser = G+ Q = 4,54KN/ml
3. Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :
a -La charge d'exploitations Q < max(2G; 5KN/m?)
a- Plancher étage courant :
Q=097KN/m? <2xG =11KN/m? ............ condition vérifée
b - Plancher terrasse:
Q =0,65KN/m? < 2 X G = 12,64 KN/m? ............. condition vérifé
b - Poutrelle a inertie cONStante .....ceeeeeeeeneeene. condition vérifée
¢ - Le rapport0,8 < —— < 1,25 :
Li+1
- 1Type:
0,8 < g < 1,255 0,8<1.1< 1,250 00eccreeerennens condition vérifée
- 2™Type:
0,8< g <1,2550,8<1.1<1,250000eeeecuereenn, condition vérifée
08<2<125508<118< 125 ccerrerrruren condition vérifée
0,8< % <1,2550,8<1< 1,25 ceeeureeeeerernneann, condition vérifée
0,8 < g < 1,255 0,8<0.84 < 1,25 cvereerernnnn condition vérifée
- 2°™Type:
0,8 < ‘3‘—2 <1,2550,8<1.1< 1,250 000ueeeereneeeann. condition vérifée
0,8 < 2 <1,2550,8<1.18 < 1,25 veeeeevureennnn. condition vérifée
0,8 < % <1,25-508<1<1,25 cciiiiiiinnennnennee condition vérifée
08 < g < 1,252 0,8< 0.84 < 1,25 eeeeeevreennnn. condition vérifée
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0,8 < g < 1,255 0,8 < 0.90 < 1,25 eeveevvreeenn condition vérifée

d- Fissuration considérée comme étant préjudiciable.
4. Exemple de calcul :
Les poutrelles de type 1 et 2 seront prises comme exemple de calcul détaillé, les autres

poutrelles suivent les mémes étapes de calcul.

» 1%Type:
6.288KN/m
/“
YY Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y YYYYYYYYYY
A 4.2m __B‘ 3.8m __c
= Calcul des moments isostatiques :
Travée AB :
X Lyg?  6.288 x (4.2)?
mps =T 248 42" _ 1386 KkN.m
8 8
Travée BC :
X Lgc?  6.288 x (3.8)?
mpe = e = 2BC B8 1135 KN.m

8 8
= Calcul des moments sur appuis :

M, =0.2x M8 =02x13.86 =2.772 KN.m
Mg = 0.6 x max{M{'?; M5} = 0.6 x M@ = 0.6 x 13.86 = 8.316 KN.m
Mg = 0.2 x ME¢ =0.2x 11.35 = 227 KN.m

= Calcul des moments en travées :

Calcule du coefficient a :

Q

= = - =0.214
G+0Q 55415

a

Travée (AB) :(travéederive)

M, + M
max[(1 + 0,3a)M4? ; 1,05M4B] — % = 14.533 kN.m

M{® > max (1,2 +0,3a

> )MOAB =8.76 kN.m

= M2B = 14.533kN.m
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Travée (BC) :(travéederive)

Mg + M
max[(1 + 0,3a)ME; 1,05ME¢] — —2——C = 11.91 kN.m
MBC > 2
e =maxy 12403«
(T) MEC = 7.17 kN.m

= MB¢ =11.91kN.m

e Calcul des efforts tranchants :

Les valeurs des efforts tranchants de chaque travée étant calculées selon la formule suivante :

L My, — M
TW=q—+(W E)

2 L
_qL (My — Mg)
Te = 7t L
Travée AB :
6.288 x 4.2 N 2.772 — 8.316 1188 KN
4T 2 4.2 -
6.288 x 4.2 N 2.772 — 8.316 14.52 KN
B 2 4.2 -
Travée (BC) :
_ 6.288 x 3.8 N 8.316 — 2.27 — 13.54 KN
B~ 2 3.8 T
6.288 x 3.8 8.316 — 2.27
T, = — > + 38 = —10.36 KN

MOMENT FLECHISSANT [ KN.m 1

-1.267E+01 ‘
1

«Iml= Q.00
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EFFORT TRANCHANT [ kN 1]

1.622E+01

L] LT L

Figure. 111.6 : Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchants

% Pour ce plancher les mémes étapes de calcul définies précédemment sont a suivre
pour les autres types de poutrelles I’'E.L.U. et 'E.L.S. :

Tableau. 111.1: Tableau récapitulatif des résultats obtenus(M en KN.m et T en KN) Plancher
étage courant ELU :

Type Travée | L(m) ELU (KN. M) ;(KN)
Mo Mt Mw Me Tw Te
Typel AB 4.2 13.86 14533 | 2772 | 831 | 11.88 | -14.52
BC 3.8 11.35 11.91 8316 | 227 | 1354 | -10.36
AB 4.2 13.86 14533 | 2772 | 693 | 11.88 | -14.52
BC 3.8 11.35 11.91 6.93 | 454 | 1257 | -11.31
CD 3.2 8.05 8.45 454 | 322 | 1047 -9.65
Type2 DE 3.2 8.05 8.45 322 | 567 | 9.29 -10.82
EF 3.8 11.35 11.91 567 | 227 | 1284 | -11.05
AB 4.2 13.86 14533 | 2772 | 6.93 | 11.88 | -14.52
Type3 BC 3.8 11.35 11.91 6.93 | 454 | 1257 | -11.31
CD 3.2 8.05 8.45 454 | 322 | 1047 -9.65
DE 3.2 8.05 8.45 322 | 454 | 964 -10.47
EF 3.8 11.35 11.91 454 | 693 | 11.32 | -1257
FG 4.2 13.86 14.533 6.93 | 2772 | 1419 | -12.21
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Tableau. 111.2 : Tableau récapitulatif des résultats obtenus(M en KN.m) Plancher étage
courant ELS:

Type Travée L(m) ELS(KN. m)
Mo Mt Mw Me
Typel AB 42| 10.03 10.53 2.006 6.018
BC 3.8 8.21 8.62 6.018 1.642
Type2 | AB 42| 10.03 10.53 2.006 5.015
BC 3.8 8.21 8.62 5.015 3.284
CD 3.2 5.82 6.11 3.284 2.328
DE 3.2 5.82 6.11 2.328 4.105
EF 38| 8.21 8.62 4.105 1.642
Type3| AB 42| 10.03 10.53 2.006 5.015
BC 3.8 8.21 8.62 5.015 3.284
CD 3.2 5.82 6.11 3.284 2.33
DE 3.2 5.82 6.11 2.33 3.284
EF 3.8 8.21 8.62 3.284 5.015
FG 42| 10.03 10.53 5.015 2.006

Les sollicitations maximales de calcul sont:
M; pmax = 14.533KN.m

ELU Mintermax = 2.772KN.m ) 05 cm .
Mriv max — 8316KN m il >
Tax = —14.52KN  4em I
M¢ max = 10.53KN.m
ELS Mintermax = 2.006KN.m 20cm
M, iy max = 6.02KN.m
Tmax = —10.51KN
¥
12 em
-+
Figure 111.7 : Coupe transversale de poutrelle
Données:

— Largeur de la poutrelle b=65 cm
— bo=12cm

— Haute de la section h= 20 cm
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— Epaisseur de la table de compression ho=4 cm

— Hauteur utile d=0,9h= 18 cm

— Contrainte aciers longitudinaux utilisés fe= 400 MPa
— Contrainte aciers transversaux utilisés fe= 235 MPa
— Contrant du béton a 28jours fc2s= 25 MPa

— Contrainte limite de traction du béton fis= 2.1 MPa

400

— Fissuration non préjudiciable o, = 14.20 MPa ; o, = i 348 MPa

5. Calcul du ferraillage des poutrelles :

5.1 Calcul des armatures longitudinales :

e L’E.L.U.:
1. En travée:

Le moment de résistance de la table
M, =0y X ho X bx (d —2)=>14.17 x 4 x 65 x (18 = 3) x 1073

M, = 59.07KN.m

(M; =59.07KN.m > M., = 14.533KN.m) —L’axe neutre tombe dans la table, et le
calcul sera fait pour une section rectangulaire (b x h) = (65 x 20)cm?

Mimar 14533 x 10°

= = = 0.048
b b xd?x 0, 65x18 x 14.17
u=0.048 < u, = 0.392 A'#A
Voir tableauona: g =0.975
M 14.533 x 103
Ay = —1a% = 2.38 cm?
Bxdxa, 0.975x 18 x 348
Section minimale d’armatures:
Apin =023 X b X d « Jiz8
fe
2.1 ,
Amin = 0.23 X 65 X 18 X - = 1.41em
A; =238 cm? > Apin = 141ecm?............ condition vérifiée.

Tableau des sections — 3T12 (As= 3.39cm?)
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Sur appuis :
Mappuis < 0 =Le béton tendu est néglige, le calcul sera fait pour une section rectangulaire
(bg X h) = (12 x 20)cm?

a) Appui intermédiaire : Mg j,; = 8.316KN.m

Mgy 8316 x10°
C bxd?®xo, 12 x18%x14.17

u=0.151 <y, =0.392A4'2
A partir de tableau:g = 0.9175
M, int 8.316 x 10°

= 0.151

u

A, = = = 1.447cm?

@t pxdxog 09175 x 18 x 348
Section minimale d’armatures:
Apin =023 X b X d « Jiz8

e
2.1 ,
Amin = 023 X 12 X 18 X 75 = 0.26cm
As = 1.447cm? > Apin = 0.26cm?............ condition vérifiée.

A partir tableau de sections —2T10 (As=1.57cm?)
b) Appuiderive: M, ipe = 2.772KN.m

. My 2772x10°
 bxd*xop. 12 x18%x14.17

u=0.050 < u, =0.392 4’2
A partir de tableau:g = 0.974
M e 2.772 x 103

u = 0.050

ariv = g dx g, 0.974 x 18 x 348 cm
Section minimale d’armatures:
Apin =023 X b X d « Jiz8
fe
2.1 ,
Amin = 023 X 12 X 18 X - = 0.26cm
A = 0.45cm? > Ay, = 0.26cm>........ ... condition vérifiée.

A partir tableau de sections — 1T10 (As= 0.79cm?)
e Verification des contraintes a 1.E.L.S :M; (s = 10.53KN.m
Position de I’axe neutre:
Soit « y » la distance entre le centre de gravité de section homogeéne «s» et la fibre la plus

comprimée.
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2

X ’ 1-
Y +nxXA(y—-c)—-nxAd-y)=0

b=65cm,n=15,A =3.39cm? d = 18cm , b, = 12cm ,A' =0
325924+ 15x 0(y —c¢)—15%3.39(18 —y) =0 -y =4.58cm

y = 4.58cm L’axe neutre tombe dans la nervure (section T)

Moment d’inertie:

b x y? , , 65 X 4.58°
I = > +nxA(y—c)+nxA(d—y)2=T

I; = 12280.24cm*

+ 15 x 3.39(18 — 4.58)?

Calcule des contraintes :

a) Détermination des contraintes dans le béton comprimé o, :
M,,, 10.53 x 107 458 — 3921
= = x 4.58 = 3.
Tbe =T Y17 T 12280.24 pa

a'_bc = 0.6 X fC28 == 0-6 X 25 == 15Mpa

Opc = 3.92Mpa < o, = 15Mpa ... .....condition vérifice
La fissuration non préjudiciable, il n’est pas nécessaire de vérifier la contrainte maximale
dans I’acier.

b) Contrainte de cisaillement :

T
= pyxd

14.52 x 1073
= G12xo018 _ 67Mpa

Fissuration préjudiciable:
T, = min{0.13f.,5; 4Mpa} = T, = min{0.13 X 25; 4Mpa}
= T, = min{3.25; 4Mpa} = 3.25Mpa
T, = 0.67Mpa < T, = 3.25Mpa.......... condition vérifiée.
Calcul des armatures transversales A;:
* Le diamétre : D’aprés le BAEL 99

i (. bo, . (200 120
¢ < min (35,10,¢L)mm—><;bt < mm(35 1o ,10)mm
b, < min(5.71;12; 10)mm

¢, = 5.71mmonadoptep, = 6mm
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= Calcul des espacements
S; <min(0.9d; 40cm) - S; < min(16.2;40cm) - S, < 16.2cm

= | asection des armatures transversales

A fe_ (ru X (2)) ~ (0.3K x f;)

by X S, y_s - 0.9(sina + cosa)

(D)

K=1 fissuration non préjudiciable

2

o ()=

" hoxd

Par la méthode des triangles semblables, on a calcul la valeur de I’effort tranchantT,, X (g)

F Y
L J

4.2m

Figure. 111.8 : Effort tranchant par la méthode des triangles semblables

T ax _ T, X (g)

¥ ox-()

b i)

T, Xx|—=]=
_’"<2 X

= Calcul la distance X

xoL, Mv= M
2 qxl
42 6.93-2.772
=—+———=2.26m
2 6.288 x 4.2
h _ 0.20 — 0.10
5 = 5 = 0. m
h 14.52[2.26 — 0.10]
T, (—) = = 13.87KN
2 2.26
h 13.87 x 1073
7 (—) = = 0.64Mpa
2 0.12 x 0.18
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Chapitre III : Calcul des planchers

D’aprés formule (1)

A (0.64 — (0.3 x2.1)) x (12 x 1.15)

> =6.52%x107*cm ........ (2
s, 0.9 x 235 cmn )
Pourcentage minimal des armatures transversales:
h
A T, X (=
A ey max u—(Z) ;0.4Mpa
by xXS: Vs 2
A 0.64
L% f—e > max (— ; O.4Mpa>
by X Sy s 2
A A
£ Je > max(0.32 ; 0.4Mpa) > —— x fe > 0.4Mpa
bO X St Vs bO X St Vs
A 0.4 xby (A 0.4 x12
(—) = - (—) >———=0.02cm ... .....(3)
St min fe St min 400
On prend le max entre 2 et 3 — (ﬁ) > 0.02cm ; on prend St =15cm

" min
En trouve A; = 0.02 x 15 = 0.3cm?

{2(].’)6 = 0.57cm?
S¢ = 15cm

»= Zone nodale: S; < min(10¢;; 15cm) - S; < min(10; 15cm)

St < 12cm ; doncS; = 10cm
= Zone courante: S; < 15¢cm ; doncS; = 15cm

{ St = 10cmZonenodal
S¢ = 15cmZonecourante

= Encrage des armatures aux niveaux des appuis:
Tay = 14.52KN
Mgppui = 8.316KN.m
M

E = appui _ Mappui _ 8.316
“ Z 097 0.9 x 18 x 102

F, = 51.33KN > T, = 14.52KN

= 51.33KN

Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises a un effort de traction.
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Chapitre III : Calcul des planchers

Compression de la bielle d’about:

Vu V,.2"
effort de traction dans la
section d'acier sur appui

Vu
Réaction Ve 212
dappui ‘Compression dans

la bielle de béton +

Figure. 111.9 : Schéma de la bielle d’about

La contrainte de compression dans la biellette est de:

LI " T><\/bE P
= — a e =
O-b S ¢ S = 0 O-b a X bO
V2
Avec a: la longueur d’appui de la biellette
O__b< f028
Vb

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

0.8 x 2T 0.8 x 2T x
o < fczs_) < fczs_)a2 Vb

b a X by b 0.8 X by X fe2g

2Xx14.52x1.5

a=
0.8x12 x 25 x 10

a=min(a;09d);a =c—c —2; ¢ =2cm;c=45cm

= 0.018m = 1.8cm

a’: La largeur d’appui

c: La largeur de I’appui du poteau
c:L’enrobage a =45 —2—2=41cm
a = min(41;16.2) = 16.2cm

16.2cm = 2.5cm ......c.v
Entrainement des armatures:

Vérification de la contrainte d’adhérence :

T .
Tser = 09dxpuxn < Tser = Y5 X fr2s
Avec:
1 Coefficient de cisaillement.

T: ’effort tranchant maximum.
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Chapitre III : Calcul des planchers

n:nombre d’armatures longitudinales tendues.
u: Périmetre d’armatures tendu p=nt X ¢ = 3.14 x 1 = 3.14
Ys = 1.5pourHA ;T = 14.52KN ;n = 3; u = 3.14cm

T 14.52 x 107

= = = 0.95M
Tser T 09d xuxn 162 % 3.14 x 3 x 10° pa
Toom = ¥y X fipg = 1.5 X 2.1 = 3.15Mpa
Tser = 0.95Mpa < T, = 3.15Mpa ....... Condition vérifi¢e

Ancrage des armatures tendues :
Tg = P2 X fipg = 1.52 x 2.1 = 2.84Mpa
_¢Xf,  1x400

L.= =
S 4xT, 4x284

= 35.21cm

La longueur a dépasseé la largeur de la poutre secondaire (b=30cm), est oblige de courber les
armatures d’une valeur « r »:

r=55¢p =55%x1=55cm
Vérification de la fleche:

Les conditions suivantes doivent étre vérifiées:

h; 1 20 N -
{_ = =——2>0.047 - 0.047 = 0.44 conditionvérifiée

L 22.5 420
{ht > Mser 20 > 602 0 05 > O 04 d . y s
—ts _ > 005> 0. t

L 15X My, 420 15x10.03 conditionvérifiée

A, 3.6 3.39 3.6
{ — 0.047 < 0.009 conditionnonvérifiée

< - <
b.d™ f, 4x187 400
Lorsque les deux premiéres conditions ne sont pas Vvérifiées, il faut calculer la fleche
M; x 12 M, x L2
Fi=or B = Tor 1o
10E; X I, 10E, X IFv
F; : Fléche due aux charges de faible durée d'application.

F,, : Fleche due aux charges de longue durée d'application ; avec :

E; = 110003/ f,,5 = 32164.2Mpa 1.1 x 1,

I, = ——2
v 1+ A,.u
E, = 37003/f., = 10818.86Mpa (1+20-110)

L 1axlg
A+ A)

I, - Moment d'inertie fictif pour les déformations instantanées
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Chapitre III : Calcul des planchers

I, :Moment d'inertie fictif pour les déformations de longue durée
c) Détermination du centre de graviteé:
SAgxY, (Bxh)+2+(hxA;xd) (65x20) + 2+ (20 x 3.93 x 18)
o= S A T T Gxh+mxA) (65 x20) + (15 x 3.39)
Yo = 12.92cm

Détermination du moment d’inertie :
b , (b —bo) (v — h0)3+ bo(h: — y6)’

1 =3V 3 3 +1.45(d — y¢)
b, (65-12)(12.92—4)° 12(20—12.92)°
I = 3Vé - 3 + + 15 x 3.39(18 — 12.92)
I = 48045cm*

Charges prises en comptes :

1-charge avant mise de revétement : j = 3.575KN /m?

2-charge apres mise de revétement: g = 2.99KN /m?

3-chargetotal a I'E.L.S: q = (g + @)0.65 = (5.5 + 2.5)0.65 = 4.55KN /m?

Calcul des moments correspondants :

Jjx 12 3.575 x 4.22

M; = 0.85 X = 0.85 x — 5 - 6.7KN.m
gxr 2.99 x 4.2

M, = 0.85 X g = 0.85 x — 5 - 5.604KN.m
qXx? 4.55 x 4.22

M, = 0.85 X = 0.85 x — 5 - 8.528KN.m

Calcul des contraintes:

M; 6.7 x 107
0sj = = = 122.008Mpa
Ay x0.9d  3.39 x 16.2
M, 5.604 x 107
Osg = = = 102.043Mpa
Ay x09d  3.39 x 16.2
M, 8.528 x 10° 155 2830
%47 4 %09d 339x 162 Oeonpa
Calcul des coefficients: f; 1;etA,,
(1 - 0.05 X frag 0.05 x 2.1 oot
fo 4s 339 _ 0_047:){ " (2+3bo/b).f  (2+3x4/65) x0.047
boxd 4x18 2 2
k AU=§X/‘{i=§X 1.021 = 0.408
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Chapitre III : Calcul des planchers

Calcul des coefficients (u;) :

1 1.75 X fi28
H (4% f X 05) + frae
1.75 X 1.75 x 2.1
wi=1- Jos  _ 4 _ = 0.755
(4 X f X 05;) + fras (4 X 0.047 x 122.008) + 2.1
1.75 X 1.75 x 2.1
pg=1- Jos = 0.715
(4 X f X 055) + fras (4 x 0.047 x 102.043) + 2.1
1.75 X 1.75x 2.1
Uy = fros  _ = 0.802

— — 1 —
(4 X f X 05q) + fras (4 x 0.047 x 155.283) + 2.1

Calcul des moments d'inertie apres fissuration :
1.1 x I,

Ipj=———7"7———,I, =1
U@+ xp) "

g
Avec: I = b'l_’23_|_ 15 [As (g—d”)z o (g_ d)]

avec: d"=h— (¢ +¢c) =20 —(0.10 + 2) = 17.9cm

65.203 20 2 20
Iy = +153.39 (— - 17.9) +0 (— - d) = 16036cm*
12 2 2
. 1.1x1 1.1 x 16036 10197 e
T+ A xp)  (1+1.021%x0755) o
Lo axp o 11x16036 o,
PO+ a xpg) (A+1021x0715) -
, 1.1x1 1.1 x 16036 ——
PS4 xpuy) (+1021x0802) "
1.1x1 1.1 x 16036
Ip, = = = 13483cm*
(1+2, xp,) (140408 x0.715)
Calcul de la fleche :
o MixL2
"7 10E; X I,
M; x 12 6.7 X 4.2 x 107
Fij = = = 030cm
10E; X Ip, 10 x 32164.2 X 10197
M, X L2 5.604 X 4.2> X 107
= = = 0.37cm

F. = =
‘Y 10E; x IFg 10 X 32164.2 X 9962

oo Mgx12  8528x42x107
“ T 10E x I, 10 x321642x9701

47



Chapitre III : Calcul des planchers

Mg X L? 5.604 X 4.2%> x 107
F;y, = = = 0.81cm
10E, X Iz, 10 x 10818.86 x 13483
Fiotal =E;g_Fij +Fiq - F
Fiotar = 0.81 —0.30 + 0.48 — 0.73
Fiotar = 0.62cm
Il faut: Fiorar < Faam
F L 240 0.84
adm =500 - 500
Donc: Fiptqr = 0.62 < Fpym = 0.84 ... ... ... Condition vérifiée
1T10 . 1T10 (ﬁ]ant_f_)
1T10
| ®6 | @6 (chapean)
| 3T12
@ i 2 @ ® 0
Appui rive Appui intermédiaire

Figure. 111.10 : Dessin de ferraillage des poutrelles des étages courants

111.2.4. Calcul des poutrelles du plancher terrasse :
— Les combinaisons de charges:
G=6.32%x0,65=4.108KN/ml
Q=1,00x%x0,65=0,65KN/ml

{Qu =135XxG+1,5%xQ= 652KN/ml
Qser =G+Q = 4,75 KN/m

Ce plancher, situer au dernier étage de la construction est exposé a 1’extérieur, donc il
ne satisfait pas la condition de fissuration peu préjudiciable pour pouvoir appliquer la
méthode forfaitaire. C’est pour cela que la méthode des trois moments est la plus adaptée pour
le calcul des poutrelles de ce plancher. Sa surcharge d’exploitation n’est pas trés importante,

parce que ce plancher n’a pas vocation a étre accessible.

Sn X ap + Sn+1 X bn+1

(Mn—l X Ln) + 2Mn(]-‘n + Ln+1) + (Mn+1 X Ln+1) = -6
Ln Ln+1
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Chapitre III : Calcul des planchers

1. Les types des poutrelles :
Avant de définir les types de poutrelles, on doit déterminer les combinaisons de

charges par meétre linéaire du plancher terrasse :

Notre plancher terrasse comporte 2 types de poutrelles :

Typel:
G.SEK‘\';m\
XJ'H‘J_XH‘J“L&
A 4.2 m B 3.8m C
Type 2:
Tepert 6.52 IL\';'m\...__-\\
ilialillflli‘ilil‘iiiii
A 42m B 38m < 32m D 32m E 3.8m F

1- Calcul des moments fléchissant :

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

- Onisole les deux premiéres travées adjacentes AB et BC :

NIA NEB NE MNC

C L b ¢$IDCL¢¢¢¢¢LD
? 42Zm ? %\: 3.8m g&

On a deux travées donc il y a une seule équation

- Partie AB :
I? 6.52x%x4.2%
My48 = T e 14376kn.m
8 8
4 _Ln_4.20_21
an, =b, = > Ty T m

2 2
S, = §(Ln x MyB) = §(2.1 x 14.376) = 20.13 m?
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Chapitre III : Calcul des planchers

- PartieBC:
12 6,32 x 3,8
MEC = WE_ =11.41kN.m
8 8
Loy, 3,8
an+1 = bpyr = 112 = 2 =19m

2 sey | 2
Sn1 =3 (Lpsr x MEC) = 5(3,8 x 11.41) = 28.90 m?

On peut maintenant déterminer I’équation :
M, = —0,2 M5B = —2.87 KN.m
M, = —0,2 M5¢ = —2.28 KN.m

= 4.2M, + 3.8M. + 16M}, = —210.204KN. m..... (1)

On remplace M et M. dans I'équation (1):

=> 16My = —210.204 — 18.564 — 13.756

=> M, = —15.157KN.m

- Détermination des moments aux appuis et en travées :

a. Surappuis:

Il suffit de faire la résolution d’équation trouvée précédemment :
16M,, + 3,8M, + 210.26 = 0
M, = 2.875 KN.m

Donc :{Mp, = 11.83 KN.m
M. = 2.35KN.m

b.En travée :
M, + M)+ M 2.875—-11.83) + 14.37
M ap = (Ma + M) + Moss _ ) — 7.03KN.m
2 2
M, + M) + M —11.83—2.34)+ 11.41
M, e = o ¥ Mo+ Moge _ ) — 468 KN.m
2 2
2- Calcul des efforts tranchant :
M - Md q l
T=-"2—"+"
l -2

Tableau. 111.3 : Tableau des résultats obtenus(T en KN)

Position T, T,* Tg~ Tg* T¢ T:"
Effort 0.00 11.53 -15.84 14.88 -9.89 0.00
tranchant
(KN)
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EFFORT TRANCHANT [ M 1

Figure. 111.11 : Diagramme des moments et efforts tranchants pour poutre a deux travées

Type 11 : Poutre a Cinque (5) travées

6.52 KN/m,
Type IT \ —
kliib\ll‘llLl‘llll‘lllli
A 4Im B 3.8m < 3.2m D 3.2m E 3.83m F

On isolant deux travées adjacentes
Travée AB et BC :
4.2MA + 16MB + 3.8MC + 210.20 = 0 .o oo e vee et e et e e e e vve v e e e een (1)
Avec: MA = 0 KN.m
Travée BC et CD :

3.8MB + 14MC + 3.2MD + 142.853 = 0 i ccecee e e e e e e e e e eeeeenn - (2)
Travée CD et DE :
3.2MC + 12.8MD + 3,2ME 4+ 106.823 = 0 .oceeevv vev et e e e vveeine e evven e enn (3)
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Calcul des planchers

Travée DE et EF :
3.2MD + 14ME + 3.8MF + 142.853 = 0 oo cescer et et e e e e e e e e ee e = (4)
apres la résolution des équations; on trouve :
a. Surappuis:
My, = 2.88 kn.m Mp = 4.68 kn.m
Mg = 1092 kn.m Mg =85kn.m
My =6.17 kn.m Mg = 235 kn.m
b.En travée :
Mr,, = 748 kn.m Mz, = 176 kn.m
Mg, . = 3.22 kn.m Mz, . = 6.34 kn.m
My, =292 kn.m
Tableau. I11.4 : Tableau des résultats obtenus(T en KN)
Effort T, Tp Tg Tc Tc Tp Tp Tg Tg Tr
tranchant (kn)
Reésultat 11.78 | 13.64 | 15.61 | 10.90 - 9.24 - 14.01 - -
11.14 9.97 11.63 | 10.77

Pour ce plancher les mémes étapes de calcul définies précédemment sont a suivre pour les
autres types de poutrelles I'E.L.U et I'E.L.S

Tableau. 111.5. Tableau récapitulatif des résultats obtenus(M en KN.m et T en KN) Plancher

terrasse
Type ELU ELS
M travée M appui max T max M travée M max
max
Type 1 7.03 11.83 15.82 5.13 8.63
Type 2 7.48 10.92 15.61 7.83 12.09

Les sollicitations maximales de calcul sont:
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E.L.U:

— Mirevée (max) = 5-88 KN.m

— Mappui (max) = 6.96 KN.m

— Tpax = 11.60 KN

E.L.S:

~ Mravée (max) = 4-30 KN.m

— Mappui (max) = 5.08 KN.m

Remarque:

- ELU : pour le ferraillage ;

- ELS: Vérification.

2. Calcul du ferraillage des poutrelles :

2.1 Calcul des armatures longitudinales :
< L’E.L.U:

1. En travée:

On calcule le moment de résistance de la table:

My, = b X hy X o1 X (d—%) =65 X 4 X 14.17 x (18 —;)10—3

Mi(max) = 5.88 KN.m < 59.07 KN.m

Donc I'axe neutre tombe dans la table de compression, la section en T sera calculée en flexion
simple comme une section rectangulaire (b x h,) = (65 X 20) cm? soumise a

Me(max) = 5.88 KN.m

_ Mimay | 5.88x10°
b e X d2x b 14,20 x (18)2 x 65

u=0,024 = B = 0,988 ; P est tirée du tableau

=0,024<0,392= A, =0

fe _ 200 348 MP
sy T 115 :
M 5.88 x 103
Agog = — 22— = 1.35 cm?
Bxdxos 0,988 x 18 x 348
Condition de non fragilité:
A o T
™o 0,81xhtx\V fe
o 15486 8 2,1 —0.33cm
0,81x20x5.88 400
Agca = 1.35cm? > Apip = 0,33 cm?...aeeennenee. Condition vérifiée
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Le choix :1T10 filante + 1T12 chapeau ;A = 1,92 cm?
2. Sur appuis:(La section calculée est une section rectangulaire de dimension (12 x 20) cm?)
a. Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) :
~ M, B 6.96 x 103
b xd*xfy. 12 x (18)?x 14,20
u=0,126 = B = 0,932 ; B est tirée du tableau.
M, 6.96 x 103

m =0,0.126 <, = 0,392 = A= 0

A = = = 1.192 cm?

scal = B dx o, 0,932 x 18 x 348 cm
Condition de non fragilité (section en Té) :
A . :;Xfﬂ

™Mo 0,81lxhtxV fe

o 14925,60 8 2,1 — 0,35cm

0,81x20x13,75 400

Agca = 1.192 cm? > Apin = 0,35cm?.ueeinnncnnnnnnee. Condition vérifiée

Le choix:1T10(filante) + 1T10 (chapeau) =1.58 cm?

1T10
— | 1T10 (filante)
@ L 1T10 ( 1T12
| D6 | ®6 (chapeau)
3T12
@ s 2 @ ® 1 50
Appw rive Appui intermédiaire

Figure. 111.12 : Dessin de ferraillage des poutrelles du plancher terrasse
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Calcule les potrelle du (Plancher RDC) :
Typel:

qQu=7.26<4K T /111

Allllf/l/llL
L

3.45m _|

Type 2 :
qu=7.264EN/m
-
A L v L 1
s 345m  E 4.Im ¢ 38m p 320m E 32m F 380m G 420m H 345m

La méthode forfaire est applique quand les conditions suivantes sont vérifiées
Qg < max(2G;5KN/m?

1.5KN/m?< 2 X 55KN/m>>2.5KN/m?>< 11 KN/MCN  comp

Les moments d’inertie sont les méme dans les différentes travées ;

Les portés successifs des travées sont dans un rapport compris entre :

0.85 < % <125 =  0.85<082<125CN.V

La Fissuration est considérée comme peu préjudiciable .C.V

Les portés successifs des travées ne sont pas vérifiés dans ce cas on a utilise RDM6

Méthode de logiciel RDM 6 :

Ce logiciel donne les diagrammes de moment et les diagrammes des efforts tranchants et pour

calculer les moments en appuis rive en utiliser les formules suivantes :

2 2
ELU: MgP = hxtan _ T2XCAS. _ 10 80KN. m

M = 0.2M§B = 2.16KN.m

appul
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MOMENT FLECHISSANT [ kMN.m ]

1.296E+01

0. 0DOE+0O

1.253E+01

-1.253E+01

7.236E+00
]

=1, 144E+01

|
J
3 5
11.45 14.85 17.85

|
|
A

1.B647E+01

-1.B47E+01

4 3 G 7
x(m)= . . o 11,45 14,65 17.85 21.85

Figure 111.14 Diagrammes des moments et I’effort tranchant
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ELS:
M = T >;wa _ 5.2 X 23.45)2 I ——
Mappui = 0.2M§'® = 1.55KN.m
mpe = XBLABZ _32 X8(4'2)2 = 11.46KN.m
Mappui = 0.2M{" = 2.29KN.m

x(ml=  0.00

EFFORT TRAMCHANT [ kN ]

-8.970E+00 ]
1

ximd= 0,00

Figure 111.15Diagrammes des moments et 1’effort tranchant

MOMENT FLEC

5. 1B2E+00
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Calcul des planchers

EFFORT TRANCHAR kM]

A A LA LUAL AL A

Figure 111.16 Diagrammes des moments et 1’effort tranchant

Tableau. 111.6: Tableau Récapitulatif des Résultats Obtenus (Plancher RDC)

Type ELU ELS
Miravée Mint Mirive Trmax Miravée Mint Mirive

Type 1 12.96 / 2.16 1253 9.28 / 1.55
Type 2 7.24 11.44 2.16 16.47 5.18 8.19 1.55

Les sollicitations maximales de calcul sont :

M max = 12.96KN.m
Minter max = 11.44KN. m
M, iy max = 2.16KN.m
Tmax = 16.47KN

Calcul du ferraillage Des Poutrelles :(a ’ELU) :

M; max = 9.28KN.m
ELS!M;ncer max = 8.19KN.m
M,y max = 1.55KN.m

ELU

Calcul Des Armatures Longitudinales a (I'E.L.U) :
En travée :

Dans I’étude d’une section en T il est nécessaire de savoir si la partie comprimée
— _ho _ 4 -3
Mt—abcxhoxbx( 2)=~14.17><4><65><(18 2)><10
M; = 59.07KN.m
(M; =59.07KN.m > M0, = 12. 96 KN. m)—L’axe neutre tombe dans la table, et le

calcul sera fait pour une section rectangulaire (b X h) = (65 X 20)cm?
. Muypey 1296 X 10°
 bxd?xo,. 65x182x 14.17

p= 0043 < p, = 0.392 A'A
Voir tableauona: B = 0.9785

I = 0.043
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400
Og = fe = —— = 347.826 = 348 MPa
ys  1.15
Mo 12.96 x 10°

= 2.11 cm?

A. = =
* Bxdxog, 0.9785 x 18 x 348
1VV.4.3 Condition de non fragilité (section en Té) :

A - I'X fi28
™ 0,81 X hy X Vy X f,

AVeC :

(b o x (e =22)) + (bo x (e — o) x (*5))
(b x hg) + (bg x (hy — hy))

(65 X 4 X (20 —%)) + (12 x (20 — 4) x (?))
(65 x 4) + (4 x (20 — 4))

V2:

= 13.75cm

V2=

i
>

7 AN V¥

llt

bg Ot

Figure 111.17: Condition de non fragilité (section en T¢é)

V, = h, =V, = 20 — 13,75 = 6,25cm

[ = bV3 — ((b —bo) x (V4 — h0)3) + by x (hy —V;)*
B 3 3

,_ 65%625 ~ ((65 —4) x (6.25 — 4)7) LA (20 — 6.25)°
- 3 3

I =15486.91cm*

p _ 15486.91 x 2.1
™I 0,81 x 20 x 13.75 X 400
Donc: Ageq; = 2.11ecm? > Ay = 0.3650m? cavneinieininnnnn Condition vérifiée.

Enprend —3T12; (As=3.39cm?)

= 0.365cm?
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Sur appuis :
Mappuis < 0 =Le béton tendu est néglige, le calcul sera fait pour une section rectangulaire

(by X h) = (12 x 20)cm?
c) Appui intermédiaires (armatures supérieurs) :
Mg ne = 11.44KN.m

Mgy 1144x10°
C bxd?’x o, 12x18?x 14.17

p=0202 < p, =0392A4

A partir de tableau: g = 0.882

Mg ine 11.44 x 10°
A.. .= =
ant T B xdxo, 0.882x 18 x 348

= 0.202

u

= 2.07cm?

Section minimale d’armatures:

fees

e

Apin = 023 X b X d X

2.1
=0.23 X 12X 18 X — = 0.26cm?
400

As = 2.07cm? > A = 0.26cm?............ condition vérifiée.
On prend : 1T12 (filante) + 1T12 (chapeau) ; (As= 2.26cm?)
a) Appuiderive:
Mg, ive = 2.16KN.m

My ipe 2.16 x 10°
Cbxd?’Xop, 12x182x14.17

p= 0039 < p, =0.392 A"A
A partir de tableau: g = 0.980

M, e 2.16 x 103
Ao = =
Y Bxdxa, 0.980 x 18 x 348

u = 0.039

= 0.35cm?

Section minimale d’armatures:

ft28

e

2.1
Amin = 023 X b X d X === 023 X 12 X 18 X - = 0.26cm”

A; = 0.35em? > A = 0.26cm?.. ... ... condition vérifiée.

A partir tableau de sections —1T10 (As= 0.79cm?)

Vérification des contraintes a ’ELS:

My(sery = 9.28KN.m

Position de I’axe neutre: Soit « y » la distance entre le centre de gravité de la section

homogene « S » et la fibre la pluscomprimée.
b x y?

+nxAly—c)—-nxAd-y)=0

60



Chapitre III : Calcul des planchers

b =65cm,n=15,A =3.39cm?d = 18cm ,b, = 12cm ,A' =0
32592+ 15x 0(y —¢)—15%x3.05(18—y) =0 —y =4.61cm

y = 4.61cm L’axe neutre tombe dans la nervure (section T)

Moment d’inertie:

Xy’ : : 65 X 4.61°
+nxA(y—c)+nxA(d—y)2=T+15><3.39(18—4.61)2

IG:

Iz = 11236cm*
Calcule des contraintes :

d) Détermination des contraintes dans le béton comprimé o, :

M, 928 x 10°
%c =TT T 1236
G5 = 0.6 X fopg = 0.6 X 25 = 15Mpa

X 4.61 = 3.81Mpa

Opc = 3.81Mpa < 6, = 15Mpa ... ..... condition vérifiée
La fissuration non préjudiciable, il n’est pas nécessaire de vérifier la contrainte maximale
dans ’acierog;.

e) Contrainte de cisaillement :

T
Ty xd
16.47 x 1073
T, = ——— — _ —0.76Mpa
0.12 % 0.18

Fissuration préjudiciable:
T, = min{0.13f.,g; 4Mpa} = T, = min{0.13 X 25;4Mpa}
= T, = min{3.25; 4Mpa} = 3.25Mpa
7, = 0.76 Mpa < T, = 3.25Mpa.......... condition vérifiée.
Calcul des armatures transversalesA;:
= Le diamétre
D’apres le B.A.E.L 99 (A.5.1.23),0na:
_(h by
¢ < min <£;E; (],’)L)mm
- 7200 120
¢ < min (E‘E;
¢, < min(5.71;12; 10) = 5.71mm
On adopte :¢p; = 6mm

10) mm

= Calcul des espacements
S; <min(0.9d; 40cm) - S; < min(16.20;40cm) — S; < 16.20cm
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On Prend :St = 15¢cm

= | asection des armatures transversales

A o (ru x (g)) — (03K x f;;)

by X S; y_s - 0.9(sina + cosa)

(D
K=1 fissuration peu préjudiciable
ftj = 2.1Mpa ,a = 90° = sina + cosa = 1, f, = 235Mpa,ys = 1.15

by x d

h

Db+ 7 x (3) =
ou : Ty >

Par la méthode des triangles semblables, on a calcul la valeur de I’effort tranchantT,, X (g)

Tmax=16.47KN r (”‘) -

1.725m
3.45m

-~

A
L J
¥ /

Tax _ Ty % (2)
o=

On calcul la distance « X » :

LT, x (2) _ Tmax [’; -(3)]

Avec :Tnax = 16.47KN
L M,—-M,
- 2 + q Xl
345 2.16-2.16
=2 7264 x345
h 0.20
2

X

= 1.725m

=——=10.10m
2

hy  16.47[1.725 — 0.10]
u (E) - 1.725

hy 15.51x 1073
u (E) ~0.12x0.18
D’apres (1) :
A (0.72 = (0.3 x 2.1)) x (12 x 1.15)
S, 0.9 x 235

= 15.51KN

= 0.72Mpa

=587x103cm ........ (2)
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Pourcentage minimal des armatures transversales:

h
A T, X (=
—txf—QZmax u—(2);0.4Mpa
by X S Vs 2

A 0.72
L« f—e = max (T ; 0.4Mpa)

bO X St Vs
A A
N f—e > max(0.36 ;0.4Mpa) — L x E > 0.4Mpa
bO X St Vs bO X St Vs
A 0.4 X b A 0.4 x12
(—) z— (—) >———=0.02cm ........(3)
St min fe St min 400
On prend le max entre (2) et (3) w(ﬁ) > 0.02cm
St/ min

On prend : St =15cm

2¢8 = 1.01cm?/ml
St = 15cm

Ontrouve :4; = 0.02 X 15 = 0.36m2—>{
D'apres le RPA 99 (version 2003)
Espacement dans la zone nodale :

S; < min(10¢;; 15cm) - S; < min(10cm; 15¢m)

doncS; = 10cm
Espacement dans la zone courante :
S; < 15c¢m ; doncS; = 15cm

Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :

Toax = 16.47KN

Mappui = 11.44KN.m
_ M appui _ Mappui — 11.44 = 70.62KN
u Z 09h ~ 0.9 x 18 x 102 '

F, = 70.62KN > T, = 16.47KN
Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises a un effort de traction.
=  Compression de la bielle d’about:

La contrainte de compression dans la biellette est de:

0, = —et aXby— o, =
O—b Se S: \/EO O-b aXbO
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Ou : a: Lalongueur d’appui de la biellette.

N f028

Ub<

Vb

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

on doit Vérifier que:

085X fog 2T 0.8 X f.28 2T Xy
op < - < - az
Vb a X by Vb 0.8 X by X fe2g
2xX1647 X 1.5

=0.019m = 1.9cm

a=
0.85x 12 x 25 x 10

a=min(a;09d);a =c—c —2; ¢ =2cm;c=45cm

a’: La largeur d’appui a=45-2-2=41cm
c: La largeur de ’appui du poteau a = min(41;16.2) = 16.2cm
¢ L’enrobage 16.2cm > 2.5cm ... ...c.v

Entrainement des armatures :

Vérification de la contrainte d’adhérence :

T _
0.9quXnSTser=lpSXft28

Tser =
Avec:
Y, Coefficient de cisaillement.
T:I’effort tranchant maximum.
n:nombre d’armatures longitudinales tendues.
w: Périmétre d’armatures tendu p=n X ¢ =3.14 X 1 = 3.14
Yy = 1.5pourHA ;T = 14.52KN ;n = 3; u = 3.14cm

T 16.47 x 107
Tser T 09d x uxn 162 % 3.14 x 3 x 10

Toor = Ps X frog = 1.5 X 2.1 = 3.15Mpa

= 1.08Mpa

Tser = 1.08Mpa < Tg,r = 3.15Mpa ....... Condition vérifi¢e
= Ancrage des armatures tendues :

T, = Y2 X frpg = 1.5% x 2.1 = 2.84Mpa

¢ X[, 1x400

= - =35.21cm
4xT, 4x284

Ls

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

r=55¢ =55x%x1=55cm
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Vérification de la fleche :

Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

h 1 20

{ ‘ >—=—2>0.047 - 0.047 = 0.44 conditionveérifier

L — 225 420

{ht S Mg, 20 - 8.19 0.047 > 0.047 diti L,
— = . )

L = 15X Myzr 420 15x 11.46 - = condition vérifiée

As 3.6 3.39 3.6
{ — 0.015 = 0.009 condition vérifiée

bd>F ~12x18 " 200
Lorsque les derniéres conditions ne sont pas Vérifiées, il faut calculer la fleche
& On adopte les mémes étapes que dans I'exemple précédent afin d’éviter toute
redondance

Calcul de la fléche :

Mi X L2
F=—r
10E; X Ip,
Fij = 0.30cm Fiq = 0.56cm
Fig = 0.37cm F;, = 0.81cm

Fiotal =E;g_Fij +Fiq - F
Fiotar = 0.81 — 0.30 + 0.56 — 0.73
Ftotal = 0.70C’m,

Il faut: Frorqr < Faam

F L 240 0.84

am =500 =500

Donc : Fiptqr = 0.70 < Fygm = 0.84 ... ... ... condition vérifi¢e
— | 1T12 (filante)

1T12
D6 | @6 (chapeau)
3T12
@ @ @ O 72
Appui rive Appui intermédiatre

Figurelll.18.Ferraillage des poutrelles des RDC
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Chapitre IV : Eléments non structuraux

IV.1. Acrotére :
Introduction :

L’acrotere est un élément structural contournant le batiment congu pour la protection

de I’étanchéité et la forme de pente contre I’infiltration des eaux pluviales.
Il est assimilé a une console encastrée au plancher terrasse.
L’acrotere est soumis a son poids propre (G) qui donne un effort normal N vertical et
unecharge d’exploitation horizontale non pondérée estimée a 1000 N/ml provoquant un
moment deflexion.
Donc le calcul s’effectue pour une bande de 1 ml en flexion composée (M, N)
Soit une section de :

—La hauteur h=70 cm

—L'épaisseur ep= 15 cm
IV.1.1 Calcul des sollicitations, enrobage et excentricite :

Calcul des efforts :

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

0.04 x 0.15

$ =(0,7x0,15) + (0,09 x 0,15) + ( 5

) = 0.1223m?

Gacroter = Pp = 0,1223 X 25 = 1,73 KN/ml

Picrotére =S X ¥ga X 1m = 0.1223 x 25 X 1 = 3.056 KN /ml

G =3.056 KN /ml

P = [70+15+9+15+57 + ({42 + 152 )] = 181.52cm = 1,815 m

Ponauit = (0,18 X 2) X 1.815 = 0,653 KN /ml

G = Pyerotére + Penauit = 3-056 + 0,653 = 3.709KN

Une surcharge due a I’application d'une main courante Q = 1.00kN /ml
b) Effort normal :

Ny = 1.35G = 1.35 X 3.709 = 5.007KN

Ngor = N = 3.709KN

¢) Moment de flexion :

M, =15%XxQxH=15%x1x%x0.7=105KN.m

Mser =My =Q XH =1x0.7=0.7KN.m

c) Effort tranchant :
V =N, = 1KN

V,=15xV =15x%x1=15KN

Veer =V = 1KN
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La section d’encastrement sera soumise a la flexion composée
e)Enrobage :
Vu que la fissuration est préjudiciable on prend C = C’ = 2cm

f) Excentricite :

Mu 1.05
e =W=W= 0.209m
e R _015 ) 075m < 0.200m
2 2 2

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

l3cm 15cm
[ 3cm G N
Ocm
I Q r
—
T0cm
—
M%F
S
= P TR
My

Figure 1VV.1: Acrotére en béton armé

IV.1.2 Vérification de la compression (partielle ou entiere) de la section :
d=h—-c=15-2=13cm
d=09xh=09x%x15=13.5cm = 0.135m

h 0.15
Mu = Nu X (e + E — c) = Mu = 5.007 X (0.209 + T — 0.02) = 1.322KN.m

(d— ' )XNu— Mu < (0337 xh— 081 Xc")XfreX b Xh

(d— ¢")x Nu) — Mu = ((0,135 — 0.02) x 5.007) — 1.05 = —0.474KN.m

(0337 xh— 0,81 X)X fpe X b Xh

— (0.337 x 0.15 — 0.81 x 0.02) x 14.17 x 10®> x 1 X 0.15 = 73.01KN.m
—0.474KN.m < 73.01KN.mDonc la section est partiellement comprimée et le calcul se
fait pour une section rectangulaire

Pour une bande de 1m (b.h) = (100 X 15) cm?.

IVV.1.3. Calcul du ferraillage (E.L.U) :
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d=09x%xh=0.135m , Mu= 1.05KN.m

B M, B 1.05 x 103
 bxd*xo, 100 x 13.52 x 14.17

I = 0.004 <y, =0.392 A'%

IV.1.3.1. Vérification de I’existence des armatures comprimée A’ :
Ui = 0.8 x al(l - 0.4(11)
3.5 fe 400

= 1000 = = =1.74
T35 % 1000e, ¢ S T Exa, 2x105x 1.15
32 0.668
M T35 %174

u; = 0.8 x0.668(1 — 0.4 X 0.668) = 0.3920,392 > 0,0084 = A’ = 0
w = 0.004 = (3 =0.998

On calcul :

Ags © Section d’armatures en flexion simple

Agc : Section d’armatures en flexion composée

M, 1.05 x 103

A, = - = 0.223 cm?
s = B d.o, 0.998 x 13.5 x 348 em”/m

o o M e (B007X10NY
fe =45 T 10000, 348 x 1000) ™

1V.1.3.2. Section minimale des armatures en flexion composee pour une section
rectangulaire :

a) Les armatures principales :

d X b X fizg 2.1
Apin =023 X ——=10.23 x13.5x 100 X ——.... (IV.9)
fe 400

Remplace les valeurs deb ; d; fis et fe dans la formule (1V.9)
On prend :A ,,;, = 1.63cm?

On adopte :4¢p8p.m ;A; = 2.01cm?/ml; S; = 25cm

b) Les armature de répartitions :

A 2.01
r— ZT=T=0.50cm2/ml
On adopte :4¢p8 p.m ;Ag = 2.01cm?/ml ; S; = 25cm

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

a) Moment de service :

h 0.15
Mgy = Ngpy X (e —c+ E) = M,,, = 3.709 X (0.209 —0.02 + T) = 0.98KN.m
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b) Position de 1’axe neutre :

b
Eyf —1.4,(d—y;) = 0= 50y? — 15 x 2.01(13.5 —y,) = 0 = y; = 2.567cm

c)Moment d’inertie :n =15 selon I’hypothése [BAEL91]

b, , 100 ,
391 —mAd —y1)? = 1 =——x2567° + 15 x 2.01(13.5 - 2.567)* = 4167.18cm"

IV.1.4.1. Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :

My _ 980
be =1 M1 T 4167.18

X 2.567 = 0.60Mpa

Ope = 0.6 X fp5 = 0.6 X 25 = 15Mpa
opc = 0.60Mpa < o, = 15Mpa ... .....condition vérifiée

IV.1.4.2. Détermination des contraintes dans I’acier tendu oy :

2
04 = min {gfei 110,/nft28} = Fissuration préjudiciable.

Avec :

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

2
Os¢ = min {5 x 400;110V1.6 x 2.1} = 05 = min{266.67; 201.63 } = 201.63Mpa

Mser(d ) =15 980 (13.5 — 2.567) = 38.56M
] Y1) = 16718 00 T 40P T eo0ipd

o5t = 38.56 Mpa < oy = 201.63Mpa.......... condition verifiée.

Ot =1

1VV.1.4.3. Contrainte de cisaillement :

T
T hxd
T=15Q =15x1 T =15KN
1.5
Tu = m =11.11 KN/mZ = 0.0llMpCl

T, = min{0.1f,,5; 4Mpa } = Fissuration préjudiciable.

T, = min{0.1 X 25;4Mpa } = T, = min{2.5;4Mpa } = 2.5Mpa

7, =0.011 Mpa < T, = 2.5Mpa....... condition vérifiée.

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

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

E,=4X C, XxAX W,
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Avec:

A: Coefficient d’accélération de zone A = 0,1 (zonel, groupe2)
C, : Facteur de force horizontale C, = 0,8

W, : Poids propre de I’acrotere W, = 1,71 kN

E, : Force horizontale pour les eléments secondaires des structures

E,=4x%x0,8x0,1x171=0,55kN < 1,5Q = 1,5 kN ; Condition verifiée

=T o

—o—"

4T6

70cm

|

Figure IV.2 : Ferraillage de 1’acrotere

1V.2. Balcons :
Le balcon est un élément d’architecture consistant en une dalle pleine encastrée dans la poutre

et entourée d’une rampe ou d’un mur de protection, elle est considérée comme étant une
console qui dépasse de la fagade d’un batiment et communique avec I’intérieur par une porte
ou une fenétre.

Un balcon est une plateforme en saillie sur la facade d’un batiment, qui permet de
communiquer avec les parties intérieures d’une construction.

Le balcon est soumis a une charge permanente G (poids propre), charge concentrée a
I’extrémité libre P (poids propre des murs), et une charge d’exploitation Q.

IVV.2.1. Balcon étages courants :

On a:

Ly: La longueur de | 'encastrement a la poutre ; Ly = 5.21m ; 4.35m

Lx : La longueur de 1 'encastrement aux deux consoles ; L, = 1.45m ; 1.4m
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Ly
L, 145
7257:0'27<0'4
{ LY 1 4 — La dalle travaille dans un seul sens (suivant L,.)
| = 752 =032 <04
Ly 435

Calcul se fera a la flexion simple pour une bande d’un meétre linéairede largeur.

L’épaisseur de la dalle pleine dépend de la
L 145 140

GZE 6’2%;%827.25cm;7cm

Qu Pu Qu Pu

[ EEEEXRERX [ TR E R 'R XXX

.3

SN NN
. N N . N

N
v

1.45m 1,40 m

Figure 1V.3: schéma statique de balcon

Isolation acoustique : e = 12cm
Sécurité en matiére d’incendie : e > 11cmpour 2 heures de coup feu
On prend 1’épaisseur de la dalle pleine de balcon est: e = 15cm
v" Pour faire le calcul on prend le cas (1, 45m pour 1ml)
IV.2.1.1. Les charges et les sollicitations :
La descente de charge du balcon:
& Revétement en carrelage : 0.4 KN/m2
% Mortier de pose : 0.4 KN/m2
% Lit de sable : 0.36 KN/m?
& Dalle pleine en béton armé (15cm) :3.75 KN/m?
% Enduit en ciment : 0.45 KN/m?
Charge permanente G : 5.36 KN /m?
Charge d’exploitation Q : 3.5 KN /m?
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e Charge surfacique et linéaire :
Q. = (1.35G+ 1.5Q) = 1.35(5.36) + 1.5(3.5) = 12.49 KN /m?*(Charge surfacique)
Qu = 1249 X 1m = 12.49 KN /ml(Charge linéaire)
Qser = (G+ Q) = (5.36) + (3.5) = 8.86 KN/m?(Charge surfacique)
Qser = 8.86 X 1m = 8.86 KN /ml(Charge linéaire)
Charge concentrée du mur au balcon :
e Poids propre du mur :
Le balcon supporte la charge d’un mur en brique creuse de 1,20m de hauteur et de 10cm
d’épaisseur son poids propre est calculé de la maniere suivante:
Pm=ymXbXhxXx1lm=09x0.1x120x1=1.08KN
e Enduit en ciment :
Penduit ext =V X b X h x 1m = 18 x 0.025 x 1.20 x 1 = 0.54KN
Penduic int =¥ X b X A x 1m = 0.18 x 0.015 x 1.20 X 1 = 0.324KN
PEnduit Tor = 0.54 + 0.324 = 0.864KN
e Charges totales:
ProraL mur = Pm t Penauit ror = 1.08 + 0.864 = 1.94KN
pu = 1.35 X DroraL mur = 1.35 X 1.94 = 2.62KN

e Calcul du moment maximal et de ’effort tranchant :

qulz 12.49 x 1.42
ELU: Mmax=T+puXL=f+2.62X1.4=15.90KN.m
Thmax =qQu X L+p, =1249 x 1.4+ 2.62 = 20.11 KN
qserlz 8.86 x 1.42
ELS: Mpax = > +p, XL = f +2.62%x14=1235KN.m

Triax = Gser X L +p, = 8.86 x 1.4 + 2.62 = 15.024 KN
IV.2.1.2. Ferraillage :

Tableau 1V.1. Détail Ferraillage du balcon :

M u B d Acal Aadopt A, = é Aadopt
(KN.m) (em) | (cm?) *
(em?)
15.90 0.061 | 0.9685 | 13.5 3.49 | 4T12 /ml=4.52cm? 1.13 4¢8 /Iml=2.01cm?
St=25cm St=25cm
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1VV.2.1.3. Vérifications :

e Condition de non fragilite :

ft28

e

Donc: Aagpt = 4.52cm? 2 Ay =163 cm? ... Condition Vérifiée.

Apin =023 X b X d X

2.1
=023 X 100 X 13.5 X == Apin = 1.63cm’ /m

e Contrainte de cisaillement :

r__20a1x10
T d T 100 x 135 P

e Fissuration préjudiciable :
T, = min{0.1f,,5; 4Mpa } = T, = min{0.1 X 25; 4Mpa }
T, = min{2.5; 4Mpa } = 2.5Mpa

7, = 0.15 Mpa <7, =2.5Mpa........ condition vérifiée.
Il n’ya pas de risque de bétonnage, donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

{Mmax =12.35KN.m
Tonax = 15.024KN

1. Position de I’axe neutre :

b x y?
2}’ —15x A(d —y) =50y2 + 15 x 0(y — ¢') — 15 x 4.52(13.5 —y) > y = 3.6cm
e Moment d’inertie :
b x y? , 100 x3.6° )
Ig = 5 +nxA(d—y)? = — + 15 x 4.52(13.5 — 3.6)? = 8977.87cm*

e Détermination des contraintes dans le béton comprimé g, :
M,,, 12.35 x 103

b =T T Tg977.87
Gpe = 0.6 X fopg = 0.6 X 25 = 15Mpa

X 3.6 = 4.95Mpa

opc = 4.95Mpa < o, = 15Mpa ... .....condition vérifiée

e Vérification de la fleche :

h 1 15
{z = E = m = E - 0.1 > 0.06 condition vérifiée
{Asmax _42 452 A2 o o
— - 0. :
b.d ~ f, 100 x 135 ~ 400 < 0.01 condition verifice
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IV.2.3. Schéma de ferraillage :

‘ 4T3 4T12

AN
v

‘ 1.45cm

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

e Vérification de la contrainte d’adhérence :

T .
Toer = 09d xpxn < Toer = Ys X fr28

Avec: 1,: Coefficient de cisaillement.
T:l'effort tranchant maximum.
n:nombre d’armatures longitudinales tendues.
w: Périmetre d’armatures tendu p =t X ¢ = 3.14 x 1 = 3.14
Ys = 1L.5pour HA ;T = 14.52KN ;n = 3; u = 3.14cm
T 15.024 x 103

= = = 0.95M
Tser T 09d x uxn 1215 x 3.14 x 4 x 10° pa
Toom = Py X frze = 1.5 X 2.1 = 3.15Mpa
Tser = 0.95Mpa < T, = 3.15Mpa ....... Condition vérifi¢e

1VV.3. Escaliers :
Introduction :

L’escalier : Ouvrage constitué d’une suite réguliére de plans horizontaux (marches et paliers)
permettant, dans une construction, de passer a pied d’un étage a un autre.
Les éléments principaux sont :
e Emmarchement (E) : largeur utile entre murs ou limons.
e Hauteur de marche (H) : distance verticale entre deux marches successives (en
général 17 2 20 cm).
e Giron (G) : distance horizontale entre les nez de deux marches consécutives (environ

27 a 32 cm).
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e Contremarche : partie verticale entre deux marches ou élément qui ferme cet espace.

e Marche : surface plane sur laquelle on pose le pied, pouvant aussi désigner
I’ensemble marche + contremarche, surtout en béton.

Il existe deux types de marches :

& Marche droite : de forme rectangulaire.

& Marche balancée : de forme trapézoidale, utilisée pour les changements de direction
dans les escaliers.

e Lepalier : est une plateforme (en béton, bois ou métal) située a I’extrémité d’unevolée
d’escalier. On distingue deux types principaux :

% Palier d’arrivée (ou palier d’étage) : prolonge le plancher d’un étage et
permetl’acces aux pieces.

& Palier intermédiaire (ou de repos) : placé entre deux volées d’escalier, il ne dessert
aucun local. 11 est utilisé lorsque le nombre de marches est trop élevé pour une seule

volée ou lorsque les deux volées ne sont pas alignées

Marche

Emmarchement

Contre marche

Palier d’arrivée

Poutre paliére

Paillasse

Palier de départ

Figure 1V.5.Coupe verticale de I’escalier.

Notre batiment dispose un seul type d’escalier :

Escalier droit comportant deux volées parallélesséparées par un palier

1V.3.1. Dimensions de ’escalier :

Si « g » est la distance horizontale entre deux nez de marche successifs et « h » la hauteur de
la marche, la relation linéaire suivante, dite « formule de Blondel », vérifie la constatation
empirique suivante :

59cm <2h+g<66Ccm
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Avec :
h : La hauteur de la marche (contre marche)
g : La largeur de la marche

On prend :2h + g = 64 cm

. h
On a aussi c’est deux formules :H =n X h = fetL =(m-1g

Avec :

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

L : La projection horizontale de la longueur totale de la volée

IVV.3.2. Etude du I’ escalier:

a) Dimensionnement des marches et contre marches :

e Pour RDC:
He 3,4
=—= =1,7cm =170m
2 2
On va prend :

h=17cm;g= 30cm

Donc d’aprés Blondel on a :

59cm < (2%x17)+30<66cm = 59cm < 64 cm < 66 cm.....condition Vvérifiée
H H 170

h=—=n=—=——= 10 contre marches
n h 17

= le nombre des marches est : n — 1 = 9 marches

L’angle d’inclinaison :

17
tan o = % =0,57 = o =29,54° - cosa = 0,87

b) Epaisseur de la paillasse (ey) :

1 1 L L 240 240
nSeySo e —— =<6, < = <ey=--"rao
30 20  30cosa 20cosa 30x 0,87 20 x 0,87

= 919<e,<1379>e,=12cm

c) Epaisseur du palier (ep) :
ey 12
ep = = ——=13,79 cm
cosaa 0,87

En prend :e, = 15 cm

e Pour étage courant :Les mémes étapes de premier exemple
Onva prend :
h= 17cm;g= 30cm
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n = 9 contre marches

= le nombre des marches est : n — 1 = 8 marches

o = 29,54° - cosa = 0,87

ey =12cm;e, =15cm

I1V.3.3. Evaluation des charges et surcharges a E.L.Uet E.L.S:
a) Paillasse :

Tableau 1'V.2. Charges est surcharges de paillasse

Désignation Ep | Densit¢ KN/m® | Poids KN/m?
(m)
Revétement en carrelage horizontal 0,02 | 20,00 0,4
Mortier de ciment horizontal 0,02 | 20,00 04
Lit de sable 0,02 | 18,00 0,36
Revétement en carrelage vertical epx20x h/g | 0,02 | 20,00 0,23
Mortier de ciment vertical epx20x h/g 0,02 | 20,00 0,23
Poids propre de la paillasse 0,12 | 25,00 3.45
Poids propre des marches g 25%17/2 / 22,00 1.87
Garde- corps / / 0,10
Enduit en platre 0,2 |10,00/ cosa 0,23
Charge permanente G G=7,27 KN/m?
Surcharge Q Q=2,5KN/m?

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

ELU : q, = [1.35G +1.5Q 1 x 1m =gq, = 13.56 KN/ml
ELS : Gser =[G+ Q] X 1m = gz = 9.77 KN/ml
b)Palier :
Tableau 1'V.3. Charges est surcharges de palier
Désignation ep (m) | Densité (KN/m?) Poids KN/m?
Poids propre du palier ep x 25 0,15 25,00 3.75
Carrelage 0,02 20,00 0,40
Mortier de pose 0,02 0,20 0,40
Lit de sable 0,02 18,00 0,36
Enduit de platre 0,02 10 0.2
Charge permanente G 511
Surcharge Q 2.5
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Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur :

ELU : qy = [1.35G6 + 1.5Q | x1m = q, = 10.65 KN/ml
ELS : Gser =[G+ Q] X 1m = qgr = 7.61 KN/ml

1VV.3.4. Calcul du moment fléchissant et effort tranchant max a PE.L.U. :

13.56KN/m

/ l.?SSKNJ’m

1.7m
Y Y Y Y YYYYYTYYYYYY iilllLllLi*‘
< ol >
) 2.4m o 1.3m
Ry Rs
Figure 1V.7. Schéma statique d’une volée + palier
a) Détermination des réactions :Pour calcule en utilise la méthode de RDM
i - i 13.56 — 10.65
qpalllase Qpaller _ = 27.320% > 10%
qpalier 10.65
Donc on garde le schéma statique réel
R, + R, = (13,56 x 2.4) 4+ (10,65 x 1,3) = 46.39 kN
Z M, = (Rp X 3,7) — (10,65 x 1,3 X 3.05) — (13,56 x 2.4 X 1.2) = 0
= Rg = 21.96 kN
= R, = 24.42 kN
b) Détermination du moment fléchissant et effort tranchant :
Tableau : 1V.4. Evaluation des moments et efforts tranchants
Distance Schéma statique Effort tranchant Moment fléchissant
13.56KN/m — 0> —T— _ 1356x*
S M ZFV 0= —T—13,56x ZM_OaMX+ S —Rx=0
Cas 01 : ‘ |& ' +2442=0
IR T M(x) = —6.78x2 + 24.42x
0<x<24 g L It = T(x)= —13.56x +24.42 | x=0= M(0) = 0OKN.m
Ra x=0=T(0) = 24.42 kN
X =24= M(2.4) =19.55KN.m
x=24=T(2.4) =—8.124KN
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M(x")

10.65KN/m

Cas02: Cﬂ <

L .

0Sx'<13 |  quf

X'
“——TRE]

ZFV=O

= T(x") = 10.65x — 21.9
X' =0=T(0)=2196KN
x' =13 =T(1.3) = —8.12KN

ZMZO:

M(x") = —5.325x"% + 21.96x'
x'=0= M(0)=0KN.m
X' = 2.4= M(2.4) = 19.55KN.m

c) Le moment fléchissant maximal :

T (Xmax) = 0 = —13.56x + 24.42 = 0-X,pq, = 1.8m

Mpar = M(1.8) = 21.98KN.m

2 19TE+01

ANT [ KNom ]

FigurelV.8. Diagramme des moments fléchissant et efforts tranchants de 1’escalier

e) Calcul des moments maximaux en travée a I’E.L.U. :

Ona:

Mpay = 21.98 kN.m = {

IVV.3.5. Ferraillage (E.L.U) :

e Entravée:Pa

lliasse

M, = 0,85 X My = 18.68 kN.m
M, = 0,40 X M., = 8.79 kN.m

M; = 18.68KN.m ,h=12cm,d =09.h =09 x 12 =10.8cm,b = 1.0m
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B M, 1868 x10°
T bxd?xop. 100X 10.82 x 14,17

p=0,113 — B =0,9395

w =0113 <y - A =0

A= My 18.68 x 103
ST Bxdx o5 0,9395 x 10.8 x 348

On adopte :6T12 p.m( As = 6.79 cm?/m) S, = 15¢cm

= 5.29 cm?/ml

> Armatures de répartition :

A h=12cm
Ar:é:@: 1.70 cm?/m E
4 4 =1otem
On adopte :4T10 p.m ( Ar = 3.14 cm?/m) S, = 25cm
> Condition de non fragilité :
Amin = 0,23 X b x d X frzs _ 0,23 X 100 X 10.8 X 21 _ 1,30 cm? /ml
fe 400
As =529 cm?/ml > Ay = 1,30 cm?/mleeeeennennnn... Condition Vérifiée
e Sur appuis :Palier
M, = 18.68KN.m ,h =12cm ,d = 09.h =09 x 12 = 10.8cm ,b = 1.0m
M, 8.79 x 103
b= X @ xon 100X 1352 x 1417~ 0034 <He = 0392472
u= 0,034 — =0,983
qo_ M BT 10° 19 em?
ST Bxdxo, 0983x13.5 x 348
On adopte : 4T10 p.m( As = 3.14 cm?/m) S, = 25cm
» Armatures de répartition :
r=%=#=0.79cmz/m — A

On adopte :4T8 p.m ( Ar = 2.01 cm*/m) S, = 25¢cm

» Condition de non fragilité :

fiog 2,1 2
Amin = 0,23 X b X d X == 0,23 X 100 X 10.8 X 770 = 1,304cm
Ag=6.79cm?> Amin=1.304 ........... Conditionvérifiée

1VV.3.6. Vérifications :

I1VV.3.6.1. Justification vis a vis de I'effort tranchant :
T 24.42 x 10
“bxd 100x10.8
T, = min(0,13 x f,5 ; 5 MPA) = 3,25 MPA
tu = 0,226 < T, = 3,25 MPA ... ..... verifiée
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1VV.3.6.2. Verification au niveau des appuis :

A s 1.15 (V M, )
- X
= fe WM 0.9d

8.79 x 1073
0.9 X 13.5 X 102

5
Apin = ——(24.42 x 1073 x
min 400 <

> - Apin = 2.78cm?

Aadopte = 3.14cm? > Ay = 2.78cm? ... ..... verifiée

1V.3.6.3. Les vérifications des contraintes a ’E.L.S. :
M max = 15.81 KN.m(Déterminé par la méthode des sections RDM)

_ {Mt ser = 0,85 X My pax = 13.44 kN.m
M, ser = 0,4 X M ax = 6.324 kN.m

e Entravée : A; = 6.79cm?/ml

a) Détermination de la position de 1’axe neutre :

b
EY12 —1.As(d — y1) = 0 = 50y% + 101.85y — 1099.98 = 0 = y, = 3.78cm

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

b) Détermination du moment d’inertie :

b 5 100 2
3V~ n.As(d—-y)) =1= = X 3.78% + 15 x 6.79(10.8 — 3.78)* = I = 6819.54cm*

c) Détermination de contrainte dans le béton compriméoy,, :
M., 13.44 x 10°
b =T T 681954

X 3.78 = 7.44Mpa

Oy = 7.44Mpa < 0, = 15Mpa ... .....condition vérifié¢e
e Sur appui: A = 3.14cm?/ml
a)Détermination de la position de 1’axe neutre :

50y2 + 47.1y — 635.85 = 0 = y, = 3.126cm

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

b) Détermination du moment d’inertie :

b
I= §y3 + nAg(d— y)% = I = 6087.125¢cm*

c) Détermination de contrainte dans le béton compriméoy,.. :

Mg 6324 x10°
%c = T Y17 6087125

x 3.126 = 3.25Mpa

0y = 3.25Mpa < 0, = 15Mpa ........condition vérifiée
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1V.3.6.4. Vérification de la fleche :
On doit vérifier 2 conditions :
(ht - 1 ( 15 1

S _
{ L —30:{ 240 ~ 30 { 0.05 > 0.03........CV
4 _2 314 _ 2 0.0023 < 0.005 ...... ... cv
b.d=f \100(135) ~ 200
4TS 4T10 |
r e N
Z | [[]
6T12
4T10
4T10 6T12
4T10
-

Figure IV.9 : Ferraillage de 1’escalier

1VV.3.8. Etude de la poutre paliere :
Introduction :

La poutre paliére est prévue pour étre un support d’escalier le calcul de cette poutre sera mené
comme si elle est horizontale et bi-encastrée a ses deux extremités dans les poteaux de
I’ossature porteuse.

V.3.8.1. Dimensionnement :

Selon le BAEL :
L L
| ——=<hs—
403315<b<014(31 480<h<480
A 15 = 7 10 '
I h<3 »)&/‘
k b~

32cm < h < 48cm
h=40cm, d =09xh=0.9 X4 =36cm Figure 1V.10.Schéma de la poutre paliére
0.3x36<b<0.

10.8cm <b <14.4cm=b = 30cm
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h =40cm

On prend : {b — 30cm

D’apres le RPA/version 2003. Les dimensions doivent vérifier les conditions suivantes :

h = 30cm h =40cm = 30cm
b % 20cm -, bh= 34%”” = 20cmcondition satisfaites
-<4 -=—=13<4
b b 30
Charge supportée par la poutre :

— Poids propre de la poutre BA :G, = b X h X ygs = 0.4 X 0.3 X 25 = 3KN/m

— Poids du mur supporté par la poutre :G;, = 9 x 0.15 X (% —40) =2.29KN/m

Cette mure contient une ouverture donc G, = 2.29 X 80% = 1.83 KN/m

— L’effet de I’escalier sur la poutre paliére :R = 21.96KN /m (linéaire)
Qu = 1.35G + 1.5Q - 1.35(3 + 1.83 + 21.96) + 1.5(2.5) = qu = 39.91KN /m?

Qser =G+ Q = (3+1.83+21.96) + (2.5) = gser = 29.29 KN /m?

A B
4.80m -

Figure 1V.11. Schéma statique de la poutre paliere

Calcul des sollicitations a E.L.U :
qgx1?> 3991 x4.8°
MO = =
8 8
M, = 0.85M, =0.85x 116.72 = 97.69KN.m
M, = 0.4M,=0.4%x 116.72 = 45.97KN.m

= 114.94KN.m

Le Ferraillage :

Tableau I'V.5. Ferraillagede la poutre paliére

Caractéristique | h=40cm b=30cm | d=0,9h=36cm | cs=348MPa Fe=400MPa
/ M(KN-m) I3 B Acal(cmz) Aadopt(cmz)
En Travée 97.69 0.177 0.9015 8.64 | 6T14 /ml
=9.24cm
Appuis 45.97 0.083 0.9565 3.83 | 3T12 /ml=4.62cm?
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Verifications :
e Condition de non fragilité :

ft28

e

Apin =023 X b X d X

2.1
=023 X 100 X 13.5 X 5= Apin = 1.63cm’ /m

En travée : 8.64 cm?>1,06cm?
En appuis : 3.83 cm2>1, 06cm2Donc: Condition Vérifiée

e Vérification de la contrainte de compression du béton :
Qser = 29.29 KN/m?

g x 12 2929 x 4.8
T = - = 84.35KN.m

M, o = 0.85Myg, = 0.85 X 84.35 = 71.70KN.m
My gor = 0.4Mo,,, = 0.4 X 84.35 = 33.74KN.m
% En travée:
e Position de ’axe neutre :4A;, = 9.24cm?/ml; d = 36cm

Myger =

b X y?
Y XA (y—c)—nxA(d—y) = 0= 15y2 + 138.6y — 4989.6 = 0
y = 14.16cm
e Moment d’inertie:
b x y? , 30x14.16°
I; = +n X A(d —y)* = — 15 x 9.24(36 — 14.16)?

I, = 108697.59cm*
e Détermination des contraintes dans le béton comprimeé o, :M; o = 71.70KN.m

My 7170 % 10°
%c = Y1 T 108697.59
G5 = 0.6 X fupg = 0.6 X 25 = 15Mpa

X 14.16 = 9.34Mpa

Opc = 9.34Mpa < 6, = 15Mpa ........condition vérifiée
Les armatures calculées a I’ELU conviennent :
< Sur appui : A; = 4.62cm?*/ml
15y% 4+ 69.3y —2494.8=0 —p y = 10.77cm ;1; = 62851.76cm*
Mg ger = 33.74KN.m
0y = 5.78Mpa < 0, = 15Mpa .......condition vérifiée

e Contrainte de cisaillement :

gl 39.41x48
T = ==————=9458KN

T 94,58 x 1073
" bxd 0.30x0.36

Ty = 0.87Mpa
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T, = min{0.13f.,5; 4Mpa } = T, = min{0.1 X 25; 4Mpa }
T, = min{3.25; 4Mpa } = 3.25Mpa
7, = 0.87 Mpa < T, =3.25Mpa.......... condition vérifiée.

Il n’ya pas risque de cisaillement

e Vérification la fléche :
1

40
=——2>0.06 - 0.08 > 0.06 condition vérifiée
16 480

hy

L

h, Mg, 40 71.70
~ _

AS

v

v

= > — 0.08 = 0.056 condition vérifiée
10 X Myg.r 480 — 15 x 84.35

4.2 9.24 4.2

<—- <
b.d fe 30 x36 400

Calcul Armatures transversales(Av) :

—0.008 < 0.010 condution vérifier

Diametre des armatures At:

h b
()bt < min (g ;qbt min rE) [mm]

¢ < min (% ;10 mm ;31—000):>¢t < min(11.42 mm ;10 mm ; 30mm)

¢ < 10 mm Donc : on adopte ¢, = 10mm

Espacement des S;:

D'aprés le R.P.A 99 (version 2003) :

S; < min(0.9d ;40 cm)[cm]

S; <min(09x36;40cm) = S, <min(32.4cm ;40 cm)
= S;=324cm

En zone nodaleS; < min (%; 30cm ; ¢>lmm) = min(10cm ; 30cm; 10cm)S; = 10cm
En zone courante S, < h/2 = 20cm on prond S; = 20cm

Disposition de ferraillage :
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Cadres + étriers (10

3T14
A A
3T14 0 3 4

Cadre $10
; e Etrier 10
ME=S N | #eem 3T14 chap
A 4.8cm | v LT—T—T] 314

O \‘h 1 e

/ i |
%3T14 chap

/ 3T14fi
Figure 1V.12. Ferraillage de la poutre paliére

1V.4. L’ascenseur :
Introduction :

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

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

L’ascenseur est constitué de deux entités distinctes ; la premiére sert & une cabine
métallique qui se déplace suivant des glissieres verticales sur le long de I’'immeuble ; dans
laguelle les personnes et les charges sont déplacées, la deuxieme entité est un contrepoids
ayant le role de compenser le poids de la cabine et cela pour qu’un systéme mécanique

(électrique ou vérin hydraulique) ne fournira que 1’effort nécessaire pour lever les surcharges.
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Moteur

Appareillage Treuil

de commande

Gébles Guides

Attache
Cabine

Coffret
de commande

Gaine

Contre-poids

Porte paliére

: Détecteurs
AT de présence

P Airbag

Figure 1VV.12. Schéma d’un ascenseur

Les caractéristiques :

La cabine et le contre poids sont aux extrémités du cable d’acier qui porte dans les gorges de
la poulie soit :
B,,: Le poids mort de la cabine, étrier, accessoire, cables;
Q : La charge en cabine ;
P, : Le poids de contrepoids tel que : B, = B, +§
D’aprés la norme (NFP82-201), la charge nominale est de 675 kg pour 6 personnes avec
une surface utile de la cabine de 1,96 m2.
IV.4.1 Calcul du poids des composants de ’ascenseur :
On a opté pour l'utilisation d’un ascenseur de taille moyenne de dimensions suivantes :
— Une largeur de la cabine : 1,3 m
— Une langueur de la cabine : 1,51 m
— Une hauteur de cabine de : 2,20 m
— Une largeur libre de passage de : 0,8 m
— Une hauteur libre de passage de : 2,00 m
— Une hauteur de course de :36.72 m
— Une surface latérale S=[(2 x1,51) +1,3] x 2,2=9,5 m?

— Epaisseur de la dalle qui supporte 1’ascenseur : H =15 cm
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PG

Figure 1V.13.Vue en plan de I’ascenseur

Descente des charges :

a) Charges d'exploitation: 675 kg = pour 09 personnes

b) Charges permanentes :

» Masse de la cabine : est composeé de la somme des masses suivantes :

Masse des cOtés :

La masse de la surface des cotés, augmentée de10% a raison dell.5kg m?
Sy =(L.+2P)H, = (1.3 x 2 x 1.51) x 2.2 = 9.504k g/m?
M;=11.5%x9.504 x1.3 = 142.08kg
Masse du plancher :
S, =22X%X2=44kg/m?
M, = 4.4 x 110 = 484 kg

Masse du toite :

S3 =L, P, =13x151=1.963kg/m?
M; =20 x 1.963 = 39.26 kg

Masse de l'arcade :

M, = 60 + (80 + 1.3) = 164kg

Masse du parachute : 50 kg

Poidsdesaccessoires : 80kg
Poidsdespouliesdemouflage : 30 X 2 = 60 kg
Poids de la porte de la cabine: S = 2 x 0.8 = 1.6 m?, M = 80 + (1.6 x 25) = 120kg

Poids morttotal :B,, = Y, M; = 1139.34 kg

Contre poids :B, = By + % = 1139.34 + °2= = 1476.84kg
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IV.4.2 Calcul de la charge total qu :
1V.4.2.1 Calcul de la charge de rupture :

Selon (NFP-82-202), la valeur minimale du coefficient de sécurité est de 10 et

D
Le rapport q ; (D : diamétre de poulie et d: diamétre du cable) est au moins de 40

qu’elleque soit le nombre des tirons

D—1222
g 12 mm

Cs =12 : coefficient de sécurité du cable.

C: : quotient de la charge de la rupture nominale de la nappe du cable.

M : charge statique nominale portée par la nappe. M = Q + P,, + M,...... )

Myg: Poids du cable.

On négligeMg devant (Q + By,)

Donc :C, = C; X (Q + P,,) = 12 X (675 + 1476.84) = 25822.08Kg

Celle-ci est la charge de rupture effective, elle doit étre devisée par le coefficient de cablage
« 0,85 » :=Cr = 25822.08/0,85 = 30378.917 kg

La charge de rupture pour « n » cable est donc :C; = C, ) XM X1
Avec :m : type de moulage (2brins, 3brins,...)

n : nombre des cables

Pour un cable de d=12,22mm et m=2 on a :C, = 8152 kg

(1cable)

n =Cr/C xm = 30378.917/8152 x 2 = 1.8632Soit n= 2 cables

T(1cable)
Vu qu'on est sensé de compenser les efforts de tension des cables. Le nombre de cable doit
étre un nombre pair.
IV.4.2.2 Le poids des cables (Mg) :
Mg=mxnx|
m : la masse linéaire du cable : m =0,515 kg
L : Longueur du céble : L = 28.22 m
n : nombre des cables : n=2

M, = 0.515 x 2 x 28.22 = 29.06 kg
(2)=>M=0Q+Pm+ Mg =675+ 1139.34 + 29.06 = 1843.4 kg

1VV.4.2.3 Vérifications de Cr :

Cr = Cropape XM X 1= 8152 % 0515 X 2 x 0.85 = 27716.8 kg
C, 277168

Cr:CsXM=>Cs=M_ 1843 4

=15.03>12................condition vérifiée
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1V.4.2.4 Calcul de la charger permanente total G :
G = Pm + Pp + Ptreuil + Mg
Le poids de (treuil+le moteur) : Pyypi; = 1200 kg
La charge permanente totale :G = 1139.34 + 1476.84 + 1200 + 29.06
Les surcharges :Q = 675 kg
gy = 1.35G + 1.5Q = 6203.57 kg

I1V.4.3. Vérification de dalle au poinconnement :
Cette vérification est incontournable car I'appui du moteur (supposé appuyé sur 04
points) applique une force concentrée sur la dalle de I’ascenseur ce qui engendre un risque de
poingonnement.

La charge totale ultime :q, = 6203.57 kg
Chaque appui recoit le i de cette charge qu

Soit : qo la charge appliquée sur chaque appui, alors:
6203.57
= Q2T 1550.89kg
4 4

Selon le BAEL 91 : la condition de non poingonnement a veérifier est définie tel que :

do

f
qo < 0,045. pi . hy. 22
Tp

Avec :

¢ : charge de calcul a I'E.L.U.

ho : Epaisseur totale de la dalle.

Mc : Périmétre du contour au niveau du feuillet moyen.

La charge concentrée g, est appliquée sur un carré de (10x10) cm?
e =2(U+V); hy =15cm

U =a+ hy =(10+15) =25 cm

V=b+ hy, =(10+15) = 25cm

e = 2(25+ 25) =100 cm

25 x10
1,5
Ce résultat est interprété en absence d'un risque de poingonnement.

= 0,045 x 100 x 15 X

=qo = 11250 kg < 1550.89
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1 2 3 4
Vi1 V2 V3 V4
- - + =
+—r “«—> 4+—> e d
Ui uz Uus Us

Figure 1V.13. Schéma expliquant la concentration des charges sur la dalle

Evaluation des moments dus aux charges concentrées :

1. Distances des rectangles :

— Rectangle 1 — Rectangle 3
{u = 108 cm {u = 108 cm
v =115 cm v =65 cm

— Rectangle 2 — Rectangle 4
{u=58cm {u=58cm
v =115 cm v =65cm

2. Les moments suivant les deux directions :

M, =(M, +vM,)P
M, =(M, +VvM,)P
Avec:v: coefficient de Poisson
ALEL.U. (v=0)
{MX =M,P
M, =M,P
P=P'S
La charge surfacique appliquée sur le rectangle A (25 x25) cm2est :

r_ do

P = 24814.24 kg/m?
\%

Les résultats des moments isostatiques des rectangles 1, 2, 3, 4 sont résumes dans le tableau

Ci-dessus :
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Tableau 1'V.6. Les résultats des moments isostatiques des rectangles (E.L.U) (E.L.S)

Tableaux ELU ELS
de Pigeaud
Rectangle | ., - Mi| Mgz | surface| P=P.S | M, M, P= M., My,
L. | Ly (m?) (kg) (kg.m) | (kg.m) | P’.S (kg.m) | (kg.m)
(kg)
1 052|053 | 0,09 | 0,09 1,242 | 30819,356 | 2773,74 | 2773,74 | 2245655 | 2425.307 | 2425.307
2 0,28 | 0,53 | 0,115 | 0,098 | 0,667 | 16551,135| 1903,38 | 1622,01 | 12060,00 | 1623.276 1459.26
3 0,52 ]0,30]| 0,098 | 0,115| 0,702 | 17419,636 | 1707,12 | 2003,26 | 12692,83 | 1535.832 1708.45
4 0,28 | 0,30 | 0,129 | 0,129 | 0,377 9354,990 | 1206,79 | 1206,79 | 6816,52 1055.197 | 1055.197

3. Les moments dus aux charges concentrées :

ELU MXl = MXl - sz - MX3 + MX4— = 370031 kg m
Myl = Myl - Myz - My3 + My4 = 355266 kg m

ELS: M,; = M,; — My, — Mys + M,, = 269.623 kg.m

M My1 - My2 - My3 + My4 = 258865 kg m

y1 =
4. Moments dus aux charges réparties (poids propre de la dalle):
a) Chargement :

Lx=2.08 m

Ly=2.15m

ho =15 cm

- Poids propre : G = 0,15 x 2500 = 375 kg/m

- Charges d’exploitation :Q = 100 kg/m

- Charge ultime : qu = 1,35G + 1,5Q = 656,25 kg/m

b) Sollicitations :
I, 2.08

o=—=—
,  2.15

= 0,97 > 0,4 = La dalle travaille suivant les deux sens

My, = My Qu- 1)2(
MyZ = My- My,

c) Les moments appliqués a la dalle :
Moy = My, + My, = 370.031 + 111.297 = 468,22 kg. m
Moy = My, + My, = 355.266 + 103.751 = 459.017 kg. m

5. Moments retenus :

a-En travée :
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My = 0,75. Mgy = 360.996 kg. m
My = 0,75.Mgy = 344.263 kg.m

b- Sur appuis :

Max = Muy = 0,5. Mgy = 240.664 kg. m
My = 0,75. Mgy = 116,69 kg.m

b- Sur appuis :

Max = My, = 0,5. Mgy = 240.664 kg. m

H"n
7 < ‘-lq
X 4
a9 a P '
4 q
. S 4 a
A <
ﬂ'*'\{ /l 2 k]
' 4
< 4 .
4 4 4 < X
4 a
g e .
<
a
4 <
l 4 4 <
1ch g
AINGx 0,5Mix 0,5Mox
0,75Moy

Figure 1V.14. Les moments appliqués a la dalle

IV.4.5. Calcul du ferraillage de la dalle :

Le ferraillage se fait sur une bande de (1m) de largeur
Données :

— Largeur de la poutre : b = 100 cm

— Hauteur de lasection:h =15cm ; d=0,9h=13,5 cm

— Contrainte des aciers utilisés : fe = 400 Mpa; &5 = 348 Mpa

— Contrainte du béton a 28jours : f.,g = 25 Mpa; f,. = 14,20 Mpa

— Contrainte limite de traction du béton :f.,g = 2,1 Mpa

— Fissuration peu préjudiciable

a) Entravée :
Sens Ix:
Le moment ultime : My = 3609.96N.m

Le moment réduit
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M,, 3609.96
o=

= : = . =0.00139 < p; = 0,392 > A =0
bxd Xop. 100x13.5° x14.17

tableau
p=0,013—— 3 =0,9935

La section d'acier (Asx) :

Asy = Mex = 360996 = 0,77 cm?/ml
B.d.5s  0,9935 x 13,5 x 348
SensLy:
Le moment ultime :M, = 2626.36 N.m
My 2626.36

Le moment réduit :p = =0,010<p, =0392->A=0

b.d28p.  100x13,5?x14,20

tableau

= 0,010 — B = 0,995
La section d'acier (Asx) :

My 2626.36
Y B.d.8g 0,995 x 13,5 x 348

As = 0,56 cm?/ml

a) Sur appui:
Le moment ultime :
Max = Mgy = 0,5. Mg, = 2406.64 N.m
Le moment réduit :

o May 2406.64
© b.d2 8. 100 x 13,52 x 14,20

i =0,009 <p, =0,392->A=0

tabeau
L=0,116 — B = 0,9955
La section d'acier (Asx) :

My 2406.64
~ B.d.8g  0,9955 x 13,5 x 348

Section minimale des armatures :

Aa

= 0,51 cm?/ml

Puisque : hp=15 cm (12 cm< ho<30 cm)

On peut appliquer la formule suivante :

Sens ly:

Ay min = 8.hp =8 x 0,15 = 1,2 cm?/ml

{Aty = 1.069/ml < Aypin = 1,2 = Aty = Aypmin = 1,20 cm? /ml
Aay = 0,50/ml < Aypin = 1,2 = Aay = Ay, = 1,20 cm?/ml
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Sens Ix:

3—a 3—-0,83
AXmin = AYmin <T) =12 (T) = 1,3 cm’/ml
{Atx = 2.65 sz/ml > AXmin =142 - AtX = AXmin = 2.65 sz/ml
Aa, = 1.54 cm?/ml > Axi, = 1,42 - Aa, = AXyip = 1.54 cm?/ml
Choix des aciers :

Le diametre : hy = 15 cm = 150 mm
Ona:p <% ¢ < 15mm

a) Entraveée:

Sens Ix:

Aty =2.65 cm?/ml
4T12 p.m =4.52 cm?/mll

S (2h )
< min (2hg; 33 cm
b ° tS¢x=25cm
Six<33 cm
Sens Ly :
Aty=0.22.65 cm?/ml
4710 p.m =3.14 cm?/ml
—_

S¢y< min (4ho; 45 cm) St, = 25 cm
=

St,<45cm

b) Sur appuis (chapeaux):

Aa =1.54 cm?/ml

4710 =3,14 cm?/ml
St<33 cm

St=25cm

Nécessité de disposer des armatures transversales :
On note toutefois les critéres suivants :

1. Ladalle est bétonnée sans reprise
2. T, <1y

— 10.h

\% . .
Avec 1, = t‘)‘“’t jetT, = — ¢ x min (0,13 f,

,e> O Mpa)
Vitot = Vx +Vy ; Sens Ly
Vu tot — Vy + Vll H SenS Ly
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Vy et Vy : sont les efforts tranchants dus aux charges réparties
V, et V, : sont les efforts tranchants dus aux charges localisées

On calcule Vx et Vy :

( L, 1
IVX = qu? 1 n a
o> 04 = 2 ; V>V,
| V. = Ly
| Ty
2.08
V, = 656.25 x 2% — 459595 N = 0.4595 Kn
2(1+%7

2.08
V,=656.25% ~=— = 455 N = 0455 Kn

v, <V
On calcule Vv et Vu :
. L 1550.89 20.67 KN
V7 2u+v 2x025+25 O
qo  1550.89
V, = = = 20.678 KN
3.u 3x0.25

(u=v=25cm) =V, =V, =30,29 KN
e L’effort total Viot :
— Sens Ix: Vigr = Vy + V, = 0.459 + 20.678 = 21.137 Kn
— Sensly: Vyor =V, + V,, = 0.455 + 20.678 = 21.133 Kn
Donc : Vior = max(Vigrx ; Viory) = 21.137 KN
_ Vioe 21137 x 10°

= = = 0,156MP
"= b.d” 1000 x 135 a
hy, = 15 cm
_ 10h, 10X 0,15
Ty = 3 min(0,13f.,5 ; 5 MPa) =Tmm(0,13 X 25;5MPa) = 1,62
DONC 1Ty < Tyeereeeeoesasess condition vérifiée

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

IV.4.6. Les vérifications a L’E.L.S. :
1. Calcul des sollicitations a L’E.L.S. :
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Charge localisée :
Mox = (M; + VMZ)P;er
Mgy = (M + VM, )Pge Avec : v = 0,2 (E.L.S)

' " P ser

P.. = .S = .S
ser qser Wwv

Pa ser

1 1
Qser = W, Pyger = (G+ Q)Z = (4520.24 + 675)2 = 1130.06 kg

_ 1130.06

DONC: qser = =y 5o = 18080.96 kg/m?

P, = 18080.96 x S’
2. Moment dd aux charges localisées :
Moxe = Mox1 — Mox2 — Mox3 + Moxsa = 321.396 kg. m
Moye = Moy1 — Moyz — Moys + Moys = 312.794kg. m
3. Moment da aux charges réparties (Poids propre) :
» Chargement :
Ly =2.08 m;L,=2,15met ho=15cm
e G =0,15x2500 =375 kg/m?
e Q=100 kg/m2
Qger = 100 + 375 = 475 kg/m?

4. Moment dd aux charges réparties (E.L.S) :

Iy

== 0,976> 0.4 — la dalle travaille dans les deux sens
y
= 0,0392 My, = 80.55 kg.
o=064= “X_ :>{ Oxr — & m
by, = 0,9322 Moyr = 75.09kg. m
Donc :

Moxr = Ky Qser- 12 = 0,0392 x 475 x 2.08% = 80.55kg/m
Moyr = 1, X Moy = 0,9322 X 80.55 = 75.09 kg/m

5. Les moments appliqués au centre d'impact du rectangle :
Mox = Moxe + Moxr = 321.396 + 80.55 = 401.946 kg . m
Moy = Mgy + Mgyr = 312.794 + 75.09 = 387.884 kg . m

a) Les moments retenus :
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e Entravée:
My = 0,75Mg, = 0,75 X 401.946 = 341.654 kg. m
My = 0,75Mgy = 0,75 x 387.884 = 329.701 kg. m

e Sur appuis:
My = Myy = 0,5Mp, = 200.973kg . m

IVV.4.7 Vérification des contraintes dans le béton :
Suivant Lx:
e Entravée:
M = 341.654 N.m ; A = 5.65 cm?/ml ; A=0; n=15; d=13,5cm

a) Position de I’axe neutre (y) :

b ’
Eyz +nA(y-d) —nA(d-y) =0 - 50y* + 84.75y — 1144.125 = 0 => y = 3.68 cm

b) Calcul du moment d’inertie :
b

[ = §y3 +nA(d- y)? = 9792.86cm*
c) La contrainte dans le béton comprimé oy, :
Opc = KXy = (Mger/ Dy

4019.46
9792.86
La contrainte admissible du bétonacy,. :

Opc = 0'6fC28 = 15 MPa

Cbc X 3.68 = 1.51 Mpa

Alors :

ope = 1,51 MPa < Gp. = 15 MPa..ciceeninnnnnnn. condition vérifiée

Donc les armatures calculées a I'E.L.U. conviennent.

e Sur appuis :

M.y, = 4019.46 N.m; A, = 5.65cm?>/ml ; A =0

app

a) Position de I’axe neutre (y) :

b !
§y2 +mA(y-d) —mA(d-y) =0 — 50y? + 84.75y — 1144.125 = 0 => y = 3.68 cm

b) Moment d’inertie (I) :

b
[ = §y3 +nA(d - y)? = 9792.86cm*

c) La contrainte dans le béton oy, :
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Opc = KXy = (Mger/ Dy
4019.46
"~ 9792.86

La contrainte admissible du bétoncy, :
m = 0'6fC28 = 15 MPa

Obc X 3.68 = 1.51 Mpa

Alors :
ope = 0,51 MPa < Gp. = 15 MPa..ceeeeninnnnnnnne Condition verifiée
Donc les armatures calculées a I'E.L.U. sont convenables.
Suivant Ly:
e Entravée:

'

M.pp = 4019.46 N.m; A, = 5.65cm?/ml ; A'=0

b) Position de I’axe neutre (y) :
b ’
§y2 +mA(y-d) —mA(d-y) =0 - 50y* + 84.75y — 1144.125 =0 => y = 3.68 cm
b) Moment d’inertie (I) :
b 3 2 4

[ = 3y +nAg(d - y)* = 9792.86cm
c) La contrainte dans le béton oy, :
Ope = KXy = (Mger/ Dy

4019.46
9792.86
La contrainte admissible du bétoncy, :

m = 0'6fC28 = 15 MPa

Obc X 3.68 = 1.51 Mpa

Alors :

ope = 0,51 MPa < 6, = 15 MPa....cvueeeenennnn. Condition vérifiée

Donc les armatures calculées a I'E.L.U. sont convenables.

1VV.4.8 Disposition du ferraillage :

a) Arrét des barres :

La longueur de scellement Lg est la longueur nécessaire pour assurer un ancrage correct,
Ona :f,400 et f.,g = 25 MPa

L =400 =40 x 1,0 =40 cm

b) Cas des charges uniformes :
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Arrét des armatures en travée et des chapeaux par moitie, les aciers traversant le contour sont
ancres au-dela de celui-ci.

c) Arrét des barres sur appuis :
_0fe

47y,

Ls

Tsu = O-6lp2ftj

Ty = 0.6 X 1.5% x 2.1 = 2.84Mpa
1 X400

Ly=——r
4 x 2.84

L, = max{L; 0.2L,}

L, = max{35.21; 41.6} = 41.6cm

= 35.21cm

Ly
L, = max = max {LS;7}

L, = max{35.21; 20.8} = 35.21cm = 35cm

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

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

L _ 208 _
10 10 _“vem

d) Armatures finales :

e Suivant Lx:

At=4,52cm?/ml soit 4T12p.mavecSt=25cm
Ag=3,14 cm?/ml soit 4T10p.mavecSt=25cm

e SuivantLy:
At=3,14 cm?/ml soit 4T10p.mavecSt=25cm

Ag=3,14 cm?/ml soit 4T10p.mavecSt=25cm

IV.4.9 Voile de la cage d’ascenseur :

D’apres le RPA 99/2003, I’épaisseur du voile doit €tre e, = 15 cm
On adopte une épaisseur e, = 20 cm

Dans notre cas le voile de la cage d’ascenseur n’est pas un élément porteur, il sera ferraillé

par :
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Anin = 0,1% X b xh, = 0,1% x 100 X 20 = 2,00 cm?/ml
Le voile est ferraillé en deux nappes avec 4T10/ml soit :A,40p = 3,14 cm?/ml

L’espacement :S; = 25 cm

Ly=215m

L

4T10p.m | Ly=215m |
Z 1 INNAANNNINNN
T T
Leroe |10/l 1| [Lxe208m
T 4T10/ml T
“i‘mria T
L
4T12 p.m_//
Figure 1V.15: Armatures inférieures Figure 1V.16: Armatures supérieures
(en travee) (sur appuis)
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Chapitre V: L'étude sismique du batiment

V.1. Introduction :
Il est nécessaire d’étudier le comportement ou bien la réponse de la structure sous 1’action

sismique pour garantie un degré de protection acceptable a la construction en cas de séisme et
d’éviter au maximum les dégats qui pourraient étre provoqués par ce phénomene.

V.2 Présentation du logiciel ETABS :

ETABS représente un logiciel de modélisation et d'analyse structurale, utilisé dansl'ingénierie
civile et la conception des batiments. Le nom "ETABS" est une abréviation de"Extended
Three Dimensional Analysis of Building Systems" traduit littéralement par"Analyse
Tridimensionnelle Etendue des Systémes de Batiments" en francais. Fondée en 19753
I'Université de Berkeley, en Californie (Etats-Unis). Ce logiciel permet aux ingénieurs
demodéliser et d'analyser la réponse structurale des batiments sous diverses charges telles
queles charges gravitationnelles, sismiques, éoliennes, .....etc. Il est largement utilisé pour
laconception de structures résistantes aux séismes, aux vents et a d'autres forces naturelles,

ainsique pour I'analyse de la stabilité et de la performance des batiments.

Figure V.1 : Modélisation de la structure a 1’aide de logiciel ETABS

104



Chapitre V: L'étude sismique du batiment

V.3 Méthode de calcul :
Deux méthodes principales sont utilisées pour analyser la réponse sismique d’une structure :
I’analyse statique équivalente et ’analyse modale spectrale. Dans ce projet, [’analyse modale
spectrale a été choisie, via la méthode Response Spectrum Function intégrée au logiciel
ETABS. Cette méthode dynamique permet de considérer la réponse de la structure selon ses
modes propres, en s’appuyant sur plusieurs hypothéses :

% Les masses sont concentrées aux nceuds principaux ;

& Seuls les déplacements horizontaux sont pris en compte ;

& Les planchers et fondations sont considérés rigides dans leur plan ;

& Le nombre de modes retenus doit couvrir au moins 90 % de la participation modale
V.4 Méthode d’analyse modale spectrale :
V.4.1 Principe de la méthode :
La méthode modale spectrale consiste a analyser, pour chaque mode de vibration, les effets
maximaux induits par les forces sismiques a partir d’un spectre de réponse. Ces effets sont
ensuite combinés pour obtenir la réponse globale de la structure. Tres utilisée en calcul
dynamique, cette méthode est particulierement appropriée lorsque I’analyse statique
équivalente n’est pas applicable. Le programme *'spectre RPA™ est utilisé pour déterminer
la fonction du spectre de réponse en fonction des périodes de vibration

1. Spectre de réponse de calcul :Le RPA99/version 2003 (art.4.13) impose un spectre

de réponse de calcul défini par la fonction suivante :

( T Q
1,254 (1 + —) (2,577 < 1) 0<T<T,
T, R
2,57 (1,254) x (9) T,<T<T,
Sa _ R 2
g Q\ (T /3
251(1,254) () () T><T <305
T, %l3 137\"/3 Q
2snazs0 () ()4 (Q) 10
| 2,57( ) 3 T R s

3 .
Avec : ;“spectre de réponse de calcul.

A: Coefficient d’accélération de zone.

Les valeurs du coefficient d’accélération de zone « A » sont révisées comme suit :
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! parametres RPASS Version 2003 = 22|

Fichier  Aide

Graph du spectre | |es valeurs

0.14
012
0.10
0.08
0.0e
0.04
0.02

0.00
0

Spactra: Salg [mi=?|

|

l_\

~N

.00 1.00

200 300 400 500
Péricde: T (Sec)

Zone: Group d'usage:

[che |: Sismicite faible vl [2: Ouvrages courants ou dimporta V]
Site: Matériau constitutif:

’53: Site meuble vl [Portiques: Béton armeé (Léger) V]

1.20

Facteur de qualité:

Systéme de contrevertement:

Changer [Béton amé: Mide portiques/voiles v]

Figure V.2: Diagramme de Spectre de réponse

Tableau V-1: Coefficient d’accélération de zone « A ».

Zone
Groupe 1 IIa IIb I
1A 0.15 0.25 30 40
1B 0.12 0.20 25 30
2 0.10 0.15 20 25
3 0.07 0.10 14 18

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

Zone sismique |
Groupe d'usage?

g : Accélération de la pesanteur ; g=9,81m/s?

o (A=0.1)

1: Facteur de correction d'amortissement (quand l'amortissement est différent de 5%)

donnéespar la formulen = /7/(2 + &) = 0.7

&: Pourcentage d’amortissement critique, il est donné par le tableau suivant :
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Tableau V-2 : Pourcentage d’amortissement critique.

Remplissage Portiques Voiles ou murs
Béton armé Acier Béton armé /
Maconnerie
Léger 6 4 10
Dense 7 5

R: Coefficient de comportement global de la structure, sa valeur est fonction du systeme
decontreventement. [RPA99/V2003-Tableau 4.3]

T1, T2: Périodes caractéristiques associées a la catégorie du site.

Tableau V-3 : Valeursde Tlet T2,

Site S4 S, S3 Ss
T 1(sec) 0.15 0.15 0.15 0.15
Ty (sec) 0.3 04 05 0.7

. (T; =0.15s
Sol meuble= Site 3 , donc: {Tz — 0.50s

Q:Facteur de qualité : Q =1+ X5 P,
P est la pénalité a retenir selon que le critere de qualité Q est satisfait ou non, sa valeur

estdonnée par le tableau suivant :

Tableau V-4 : Pénalité a retenir pour le critére de qualité

Pq
Critéres « g» Observé Non observé

Conditions minimales sur les files de contreventement 0 0.05
Redondance en plan 0 0
Reégularité en plan 0 0
Régularité en élevation 0 0

Contrdle de la qualité des matériaux 0 0.05

Controle de la qualité de I’exécution 0 0.10

Les criteres a prendre en compte :
Q,=14+(0.054+0+0+0+0.054+0.1) > Q, =1.20
Q,=1+(0.05+0+0+0+0.05+0.1)-Q, =1.20
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Byt e \ '
T Rl
- nil

Figure V.3 : Vue en 3D Mixte portiqus / voiles

Veérification de la période : [RPA99 (version 2003) /4.2.4.4] :

La période fondamentale correspond a la plus petite valeur obtenue par les formules (4-6)
et(4-7) du RPA99.

T : période fondamentale de la structure donnée par la formule suivante :

3/4 0.09 X h, 0.09 X hn>

T = min (Cthn ; \/D_ ; \/D_
X y

Avec :

h,,: Hauteur mesurée en metres a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau N.
h, = 28.2m

C; : Coefficient fonction du systéme de contreventement, du type de remplissage est donné

par le [RPA99/V2003-tableau 4-6].

C, = 0.05 ; (Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en béton

arme)

C, = 0.05
h, = 28.2m

Donc:T = 0.05 x 28.23/4 = 0.611s

3/4
n

T =Cih d'ou:{
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DX = 26.5m ;DY = 22.4m

_0.09 xh, 0.09x28.2

= = 0.49s
! JDx V22.4
| 009 xhy 009x282
= = . S
k /D, V224

T, = min (cth,i/ ., 0'3‘?

. 3/4. 0.09xh
T, = min (Cthn =/,

V.6. Les vérifications vis-a-vis du RPA99/2003 :
V.6.1 Mixte portiques/voiles :

”) = T, = min(0.611s;0.49s) = 0.49s-T, = 0.49s

") = T, = min(0.611s ;053s) = 0.53s-T), = 0.53s

Calcul du facteur d’amplification dynamique moyen D :

D: Facteur d’amplification dynamique moyen, fonction de la catégorie de site, du facteur

decorrection d’amortissement (n)) et de la période fondamentale de la structure (T).

(251 0<T<T,
T,\3
D= 2,5TI<?) T,<T<3s
2 5
T,\3 /3\3
250(2) () r<is

T,: Période caractéristique associée a la catégorie du site donnée par le tableau
;[RPA99/VV2003-Tableau 4.7]

Site 3= T, = 0.50s, T, =0.15s

T, = 0.49sDonc: 0 < T, <T,— D, =25x7n =25x0.76 = 1.9
2

) —25><076><(050

T, = 0.53sDonc : T, < Ty, < 3sec - D,, = 2.57 X (;_z =

y

) ~1.83

Coefficient de correction d’amortissement 1) :

Le coefficient d’amortissement est donné par la formule :

, 7
- |——>07
= 125¢

&=10% ; (\Voiles ou murs en Béton armé / emplissage en Maconnerie)[RPA99/V2003
Tableau 4.2]
Dans notre cas £=10% ; Donc 1= 0,76
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Coefficient d’accélération de zone A : [RPA99/V2003-Tableau 4.1]

Dans notre cas A= 0,1

Coefficient de comportement R : [RPA99/V2003-Tableau 4.3]portique / voiles aves
interaction(R =5)

Calcul de poids total de la structure t W :

W: poids de la structure qui est égal a la somme des poids Wi calculés a chaque niveau (i) par

la formule :
n
W = ZWL ,avec Wi = WGi + BWQL'

=1

Wy, : Poids d0 aux charges permanentes et & celles des équipements fixes éventuels, solidaire
de la structure;

W, : Charges d’exploitation ;

B : Coefficient de pondération, il est en fonction de la nature et de la durée de la charge

d’exploitation et donnée par le tableau suivant :

Tableau VI1.5: Coefficient de pondération.

Cas Type d’ouvrage B

1 Batiments d’habitation, bureaux ou assimilés | 0,20

Batiments recevant du public temporairement :

2 Salles d’exposition, ...
0,30

Salles de classes, ...
0,40
3 Entrepdts, hangars | 0,50

4 | Archive, bibliothéques, réservoirs et ouvrage assimilés | 1,00

5 Autres locaux non visés ci-dessus | 0,60
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Figure V.3: Disposition des voiles de contreventement

Pour un batiment d'habitation : p = 0.20

Dans ce cas, le poids a été tiré directement du logiciel ETABS :
Poids total du batiment : W = 52414.068 KN

Calcul de Peffort tranchant : on a :

AXDXxXQ
V=—r-—"7-—
R
Donc:

%
X R

A XDy X
_AxDyxQ

R

A X Dx X
:—QX

0,1x1,9x1,20

W= - % 52414.068 = 2390.08KN
,1x1, 1,2
_o1x 853 X120 52414.068 = 2302.026KN
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Tableau V.6:I'effort tranchant a la base

Vt (KN) V (KN) 80%V Vt>0.8V
Sens X 2225.73 2390.08 1912.065 vérifie
SensY 2042.36 2302.026 1841.62 vérifie

Vérification de participation massique :

Pour les structures représentées par des modeles plans dans deux directions orthogonales,

lenombre de modes de vibration a retenir dans chacune des deux directions d’excitation

doitétre tel que : - La somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale

a 90 % au moinsde la masse totale de la structure.

- Ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure a 5% de la masse

totalede 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.

Dans le cas ou les conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas étre satisfaites a cause

del’influence importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) a retenir

doitétre tel que : K > 3v/Net T, < 0,20 sec(4-14)

Ou : N est le nombre de niveaux au-dessus du sol et T;, la période du mode K.

Tableau V.7 : Périodes et facteurs de participation massique du modele (Mixte portique /

voiles aves interaction)

Mode Period SumUx SumUy
1 0.574695 2.7424 63.115
2 0.523998 7.9108 63.5251
3 0.483867 68.0303 65.8393
4 0.18249 68.457 65.8572
5 0.181303 68.4573 66.8699
6 0.170975 68.4662 66.8699
7 0.133678 73.7431 80.9732
8 0.128841 76.7041 83.1991
9 0.124517 88.2573 86.5251
10 0.095228 88.2573 86.5251
11 0.09222 88.3446 86.5827
12 0.089063 88.3478 86.6565
13 0.072919 88.4656 86.6951
14 0.068789 88.5767 86.9585
15 0.062972 93.9839 87.7349
16 0.058707 94.306 93.2143
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La structure est dissipee plus de 90% de 1’énergie stocke aul6éme mode
a- Sens longitudinal:} a,, = 93.9839% > 90% ; Condition vérifée

b- Sens transversal:} a, = 93.2143% > 90% ; Condition vérifée
V.6.1.2 Vérification de comportement des trois premiers modes :

Avant ajoute les voiles :
T otaps = 1.18s

T, = 0495 X 1.3 = 0.635 < T otqps = 1.18s pas vérifier

T, =0.535 X 1.3 =0.685 <T gqps = 1.18s  pasvérifier

Tableau V.8 : trois premiers modes

Mode 1 : Translation suivant Mode2 : rotation suivant Mode3 : rotation suivant
1 aXC(YY) l’axe (ZZ) l’aXC (ZZ)

5
%
_O
&
-®
-
-®
-©
-©
-©
I

SR A A

Apreés ajout les voiles :
Tableau V.9 : Vérification de période

Sens (S)TRPA Tetabs 1.3 x TRPA Tetabs
< 1.3 X Trpy
X 0.49 0.57 0.63 C vérifier
Y 0.53 0.57 0.68 C vérifier

Tableau V.10 : trois premiers modes
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Mode 1
Translation
(YY)

T=0.574sec

UY=63.115>50

Mode2 :
rotation
(Z2)

T=0.523sec

Mode 3
Translation
(XX)

T=0.483sec

R
|

"
~ =

L.

1
|
|
|
|
|
|
|

RZ=60.33>50

UX=68.03>50
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V.6.1.3. Vérification des déplacements inter étages :

Sous ’action des forces horizontales, la structure subira des déformations horizontales. Pour
éviter I’augmentation des contraintes dans les systémes de contreventement, les déplacements
doivent étre calculés pour chaque élément de contreventement, les déplacements relatifs
latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1%
de la hauteur de 1’¢tage.

On note, pour chaque niveau Kk :

Le déplacement relatif au niveau "k" par rapport au niveau "k-1" est égal a :

Ak = 6k — 8k—1 < S_kavec : 6k = R6ek

e R : Coefficient de comportement; R=5

o J, : Déplacement du aux forces sismiques F;(y compris 1’effort de torsion)

e &, : Déplacement admissible (égale a 1%hy)
Le tableau suivant résume les déplacements relatifs aux différents niveaux dans les deux sens,
longitudinal et transversal.

Tableau V.11: Les déplacements relatifs aux différents niveaux dans les deux sens(X et Y)

Story | Diaphragm | Load dek o0k=R.dek | Ak=dk-6k-1 | 0.01*he | Observation
ETAGE8 DT EX 0.00470744 | 0.0235372 | 0.003141127 | _ 0.031 (oRY)
ETAGE7 D7 EX 0.00407922 | 0.02039608 | 0.003039523 | _ 0.031 CV
ETAGE6 D6 EX 0.00347131 | 0.01735655 | 0.003627025 | 0.031 (ORY)
ETAGES D5 EX 0.00274591 | 0.01372953 | 0.003040751 | 0.031 (oRY)
ETAGE4 D4 EX 0.00213776 | 0.01068878 | 0.00304025 <0.031 cV
ETAGE3 D3 EX | 0.00152971 | 0.00764853 | 0.00254951 | (031 cv
ETAGE2 D2 EX 0.0010198 | 0.00509902 | 0.00254951 <0.031 cV
ETAGE1 D1 EX 0.0005099 | 0.00254951 | 0.00154951 | (031 cv

RDC DRDC EX 0.0002 0.001 0.001 <0.034 cv

Story Diaphragm Load dek 0k=R.dek | Ak=0k-0k-1 | 0.01*he | Observation
ETAGE8 DT EY 0.00588558 | 0.02942788 | 0.004026106 | .31 (OAY)
ETAGE7 D7 EY 0.00508035 | 0.02540177 | 0.004605137 | 0.031 CcV
ETAGE6 D6 EY | 0.00415933 | 0.02079663 | 0.004026125 | (031 Cv
ETAGES D5 EY 0.0033541 | 0.01677051 | 0.004111521 <0.031 CcV
ETAGE4 D4 EY 0.0025318 | 0.01265899 | 0.004027651 | 0.031 CV
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ETAGE3 D3 EY 0.00172627 | 0.00863134 | 0.003041168 | 31 (OAY)
ETAGE2 D2 EY 0.00111803 | 0.00559017 | 0.002548789 | .31 Cv
ETAGE1 D1 EY 0.00060828 | 0.00304138 | 0.002041381 | .31 Cv

RDC DRDC EY 0.0002 0.001 0.001 <0.034 Cv

V.4.1.4 Justification vis a vis de Peffet P-A:

Les effets du second ordre dus aux forces de gravité peuvent étre négligés si, a chaqueniveau

(n), la condition suivante est satisfaite :
Py X Ay
Vi X hy

Px : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au dessus du niveau k

n
Py = z(WGi + BWe;)
i=K

Vk: effort tranchant d’étage au niveauk

A k: déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 »

hk: hauteur de 1’étage « k »

Les résultats sont présentés dans les tableaux suivants :

Tableau V.12: I’effet P-Aaux différents niveaux dans les deux sens : (X et Y)

Story | Diaphragm | MassX Pk Ak Vk hk 0k Observation
ETAGES DT 798.998 | 7838.17038 | 0.00314113 | 711.08722 | 3.1 | 0.011169 CV
ETAGE7 D7 537.7551 | 5275.37753 | 0.00303952 | 1063.0895 | 3.1 | 0.00486 CV
ETAGE6 D6 538.4056 | 5281.75894 | 0.00362702 | 1339.1820 | 3.1 | 0.004614 CV
ETAGES D5 544.3331 | 5339.90771 | 0.00304075 | 1570.4345 | 3.1 | 0.003335 CV
ETAGE4 D4 551.2678 | 5407.93712 | 0.00304025 | 1763.2175 | 3.1 | 0.003007 CV
ETAGE3 D3 557.8125 | 5472.14063 | 0.00254951 | 1921.7086 | 3.1 | 0.002341 CV
ETAGE2 D2 576.1865 | 5652.38957 | 0.00254951 | 2048.0181 | 3.1 | 0.002269 CV
ETAGE1 D1 594.1417 | 5828.53008 | 0.00154951 | 2153.7492 | 3.1 | 0.001352 CV

RDC DRDC 644.0239 | 6317.87446 0.001 2225.7327 | 3.4 | 0.000834 CcVv

Story | Diaphragm | MassY Pk AK VK hk 0k Observation
ETAGES DT 798.998 | 7838.1703 | 0.00402611 | 678.3631 3.1 | 0.015006 CV
ETAGE7 D7 537.7551 | 5275.3775 | 0.00460514 | 991.925783 | 3.1 | 0.007900 CV
ETAGE6 D6 538.4056 | 5281.7589 | 0.00402612 | 1237.39596 | 3.1 | 0.005543 CcvV
ETAGES D5 544.3331 | 5339.9077 | 0.00411152 | 1445.37547 | 3.1 | 0.004899 CcvV
ETAGE4 D4 551.2678 | 5407.9371 | 0.00402765 | 1617.65344 | 3.1 | 0.004343 CV
ETAGE3 D3 557.8125 | 5472.1406 | 0.00304117 | 1758.28613 | 3.1 | 0.003053 CV
ETAGE2 D2 576.1865 | 5652.3895 | 0.00254879 | 1870.27816 | 3.1 | 0.002484 CcvV
ETAGE1 D1 594.1417 | 5828.5300 | 0.00204138 | 1970.63692 | 3.1 | 0.001947 CV

RDC DRDC 644.0239 | 6317.8744 0.001 2042.3595 | 3.4 | 0.000909 CV
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(6<0,10) dans les deux sens. Les effets P-delta peuvent étre négligés pour notre cas.

V.6.1.5. Vérification I’excentricité accidentelle

Tableau V.13 : calcul de I’excentricité

Sens X Story MassX XCM XCR ex 5%LX
ETAGE1 594.1417 16.685 16.582 0.103 1.325
ETAGE8 798.998 16.351 16.501 0.15 1.325
ETAGE7 537.7551 16.69 16.503 0.187 1.325
ETAGE6 538.4056 16.678 16.504 0.174 1.325
ETAGES 544.3331 16.687 16.504 0.183 1.325
ETAGE4 551.2678 16.688 16.507 0.181 1.325
ETAGE3 557.8125 16.688 16.516 0.172 1.325
ETAGE2 576.1865 16.686 16.536 0.15 1.325
RDC 644.0239 16.685 16.656 0.029 1.325
SensY Story MassY YCM YCR ey 15%LY
ETAGE1 | 594.1417 14.508 15.109 0.601 3.36
ETAGES 798.998 15.171 15.299 0.128 3.36
ETAGE7 537.7551 14.476 15.309 0.833 3.36
ETAGE6 538.4056 14.483 15.295 0.812 3.36
ETAGES 544.3331 14.492 15.268 0.776 3.36
ETAGE4 551.2678 14.494 15.234 0.74 3.36
ETAGE3 557.8125 14.496 15.193 0.697 3.36
ETAGE2 576.1865 14.502 15.15 0.648 3.36
RDC 644.0239 14.461 15.064 0.603 3.36
Conclusion :

Les valeurs d’excentricité ex et ey restent inférieures aux limites autorisées (5 % de Lx et
15 % de Ly). La distribution des masses et des rigidités est réguliére dans les deux directions,

ce qui indique un risque de torsion faible et un comportement sismique satisfaisant
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Chapitre VI: Ferraillage des portiques

VI.1. Introduction :
L’ ¢tude sous charge verticales et horizontales, nous permet de déterminer tous les

efforts qui sollicitent les éléments (poteaux et poutres) dans les différents nceuds et travées. Le
logiciel ETABS a été utilisé pour déterminer les sollicitations, ce qui permettra le calcul des

portiques.

VI.1.1. Les combinaisons de calcul :

Les combinaisons des actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont
données ci-dessous, les éléments de la structure doivent étre ferraillés par les combinaisons
des charges sur la base des reglements BAEL 91 et RPA 99/2003.

Sollicitations du 1°F genre (BAEL 91) : 1,35G + 1,5Q
0,8G + E

— Poutres :{
G+Q+E

Sollicitations du 2°™€ genre (RPA 99/2003) : {

Sollicitations du 1¢" genre (BAEL 91) : 1,35G + 1,5Q
- : . +
Poteaux { Sollicitations du 2°™¢ genre (1221;1329) : {G(-;I--I(_Q%-_EE
Avec :

G : Charges permanentes

Q : Charges d’exploitation

E : Effort sismique
VI.2. Ferraillage des poutres :

VI1.2.1. Méthode de calcul :

En cas 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 I’effort normal dans les poutres est tres faible, donc on fait le calcul en flexion simple.
Le ferraillage se fera a I’ELU, car la fissuration est jugée peu préjudiciable.

Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1'" et du 2¢™
genre :

Sollicitations du 1°" genre (BAEL 91):
Sp1 = 1,35G + 1,5Q = Moment correspondant Mg,
Sollicitations du 2¢™ genre (RPA 99/2003):

{spz =08G+E

Sp =G+Q%E = Moment correspondant Mg,
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Istpl
Si:

< 1,15 ; Ondéterminelesarmaturessous sz
sp2

Mgp1
Ik LN 1,15;OndéterminelesarmaturessousSp1
sp2

Dans le caleul relatifa "ELU, on induit des coefficients de sécurités(y_ ; v, )

Sour Ia situat ontalle - [T = 1= 0s = 400 MPa
our la situation accldentelle : Yb _ 1'15 = oy = 18,48 MPa

Pour la situation normale ou durable : {YS =1L15= 0, = 384 MPa
Y, = 1.5 = o, = 14,17 MPa
V1.2.2. Recommandations du DTR pour les armatures longitudinales :
On présente un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des autres
niveauxseront donnés dans un tableau.
D’apres le RPA 99/2003 (article 7.4.2) on a:
Les poutres

Tableau VI .1.Section minimal et maximal des poutres principales etsecondaires.

Poutres principales b (cm) h (cm) Section (cm?)
Anmin=0.5%Db.ht 30 45 6.75
Amaxi = 4%b.ht 30 45 54
(Zone courante)

Amaxz = 6%b.ht 30 45 81

(Zone de recouvrement)

Poutressecondaires b (cm) h (cm) Section (cm?)
Amin= 0.5%b.ht 30 40 6
Amax1 = 4%b.ht 30 40 48
(Zone courante)

Amax2 = 6%b.ht 30 40 72

(Zone de recouvrement)

% Le diamétre minimum est de 12 mm

40® en zone I et I1
50® en zone III

& Les armatures longitudinales supérieures et inférieures doivent étre coudées a 90°

& La longueur minimale des recouvrements est de:{
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% Dans ce cas, le ferraillage se fera sur les poutres les plus sollicitées, et il se fera

pourune situation accidentelle (le cas le plus défavorable)
VI1.2.3. Exemple de calcul:

Une seule poutre sera calculée en détail, les résultats des autres poutres seront résumés
dans un tableau.
VI1.2.3.1. Ferraillage d’une poutre :
L’exemple ci-dessous sera fait sur une poutre principale de rive (terrasse) (30x45) cm?, les
moments M, et Mgp,sont tirés a partir du logiciel ETABS

Ferraillage sur appuis: ELU

M, = —83.361 KN.m Mgy,
Mgpz = —60.679 KN.m — M_

Ona: { = 0.73 < 1.1 = DonclecalculsefaitsousSy,

Données :
— Largeur de la poutre : b=30cm
- Hauteur de la section : h =45 cm
- Hauteur utile des aciers tendus : d = 0,9h = 40.5 cm
- Contrainte des aciers utilisés : f, = 400 MPa
- Contrainte du béton a 28 jours :f.,g = 25 MPa
- Contrainte limite du béton : f,,g = 2,1 MPa
— Fissuration peu préjudiciable.
Le moment réduity,

_ M;sp1 _ 83.361 x 103
bx d>Xop. 30x40.5%2%x 14.17

La section d’acier :

A= Mgp1 _ 83.361 x 103
S Bxdxog, 0,936 x 36 x 348

u =0,120<p, =A = 0-p= 0936

= 6.32 cm?

Donc on prend :5T14 ce qui nous donne A =7.70 cm?
Verification a ELS:Ona : Mg, = —60.679 KN.m

Opc = 7.95Mpa < G, = 15Mpa ........ Condition vérifiée
os = 220.38Mpa = 65 = 201.63Mpa ...... Condition non vérifiée
o's = 177.60Mpa < 65 = 201.63Mpa  ....... Condition vérifiée

Donc :calcule ferraillage a PELS
A = 10.09 cm? > 6.32c¢m?
Donc on prend :6T14+1T12ce qui nous donne A = 10.37 cm?

b) Ferraillage en travée :
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Moy = 60.928 KN.m _ Mgy,
Mgy, = 44.851KN.m ~ My,

Ona: { =074<11= DonclecalculsefaitsousSp1

Le moment réduituu :

Msps 00928 X10° __ 187 < = A = 0 B= 0,954
= = = — = - =
b b xdxop. 30x405 x 1417 M ’

La section d’acier :

A = Mspl _ 60.928 x 103
ST Bxdxog 0,954 x 40.5 x 348

= 4.53 cm?

Donc on prend: 3T14 + 2T12 ce qui nous donneA4 = 6.88 cm?
Vérification aELS :Ona : Mg, = 44.404 KN. m

Opc = 6.99Mpa < 6, = 15Mpa ........ Condition vérifiée
05 = 262.27Mpa > 65 = 201.63Mpa ...... Condition non vérifiée
o's = 177.60Mpa < 6, = 201.63Mpa  ........ Condition vérifiée

Donc: calcule ferraillage a PELS

A, = 7.85cm? > 6.88cm?

Donc on prend: 5T14 ce qui nous donne A = 7.70 cm2< 7.85cm? avecA= 2% < 3%
VI1.2.3.2. Vérification du ferraillage de la poutre :

a) Condition de non fragilité:
0,23 xbxdxXf,s 0,23x30x405x%2,1
Apin = =
fe 400

= 1.46 cm?

Aagpt = 6.88 cm? > Ay = 1.46 cm........eeee, Condition vérifiée

Apin = 0.5% X b x h = 6.75 cm?> =Condition vérifiée sur toute la section.

b)Contrainte de cisaillement:T = 57.15KN

T  5715x10
"~ bxd 30x405

T, = min(0,13f,g ; 5 MPa) ; Fissuration préjudiciable
T, = min(3.25 MPa ; 5 MPa) = 3.25 MPa
1, = 0.47 MPa < 1, = 3,25 MPa............... Condition vérifiée

Ty = 0.47 MPa

Il nya pas de risque de cisaillement, les cadres seront perpendiculaire a la ligne moyenne de
la poutre.
c) Détermination du diamétre des armatures transversales :

h b
@, < min {g ; 10 ; @1} = min{11.42 mm; 30 mm ; 14 mm} = ®, = 10 mm
d)L’espacement :S; < min{0,9d ; 40 cm} = min{36.45 cm; 40 cm}
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D’aprés le RPA 99/2003 :
-Zone nodale :S; < min{h/4 ;30 cm; 12(1)1} = min{15;30cm;16,8cm} = S, = 10 cm
-Zone courante :S; < h/z =225cm = S; =15 cm

e) Vérification de la section d’armatures minimale :

Ay x £, Ty
> max {2 ;0,4 MPa} = max{0.235 ; 0.4} = 0,4 MPa
S¢ X b 2
A > 2239 _ 0,05 cm.... (1)
S 235
A¢xfeo > ru.—o,3Kftj N A > (0,47—(0,3x1x2,1))x30x1,15 — 0.026 cm.... 2)
bxS¢xyg — 0,9(sina+cosa) St 0,9%x1x235
A, = 0,05S;
On prend le max (1) et (2) :{ On prend: S¢ = 15 cm
A = 0.75 cm?

f) Ancrage des armatures aux niveaux des appuis:T = 57.15 KN ; M,, = 75.89 KN.m

M, 83.361
5. = —P _
4 Z 0,9 x 40.5 x 102

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

= 228.69 KN > 57.15 KN

g) Compression de la bielle d’about :

La contrainte de compression dans la biellette est de:

Fp, = TV2
Gp = F?b ; Avec : _ab = Gp = g ; Ou a est longueur d’appui de la biellette
V2

fC28

On doit avoir :6, < ”
b

Mais pour tenir compte du fait que I’inclinaison de la biellette est légérement

différente de 45°, donc on doit vérifier que :

08xfng 2T 0,8 Xf.g 2Ty, 2x57.15x 1.5
— s < — > ——— =3 >
Ty ab Yy 0,8 X b X f.5 0.8 x30 x25x10

Op <

=0.028 m = 2.8cm
a=b—-4=30-4=26cm
a = min(a;0.9d) =min(26 cm ;36.45 cm) = 26 cm;a > 2.8cm ......... Condition vérifiée

h) Entrainement des armatures :

e Vérification de la contrainte d’adhérence :

T _
09d xpxn < Tser = Vg X fiag

Tser —

vy, :Coefficient de cisaillement ;y_ = 1,5 pour H.A

T : L’effort tranchant maximum ; T = 57.15 KN
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n : Nombre de armatures longitudinaux tendus ; n =7
u : Périmétre d’armatures tendue ; u=nd®=nx 1.4 =4.40 cm

T 57.15 x 103

- - = 0.51 MP

Tser T 09dx puxn 3645 x 4,40 x 7 x 10 a

T =1,5x 2,1 = 3,15 MPa

Tser = 0.51 MPa < 7o = 3,15 MPa............ Condition vérifiée

e 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’adhérencetg
La contrainte d’adhérence T, €St supposée constante et égale a la valeur limite ultime.
13 = 0,6 X y > X fipg = 0,6 X 1,5 X 2,1 = 2.83 MPa

_Oxf,  1,4x400 _Oxf,  1,2x400
C4xt,  4x283 S 4xt,  4x283

= 49,47 cm Lg =42.40 cm

S

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

r=550=55x14=77cm r=550=55x12=6.6cm

e Calcul des crochets :Crochets courant d’angle de 90°:
L,=d—(c+¢/2+r)
L, > Ly —2.19r — L,/1.87

L, =283 cm
L; =19.87 cm

L, =27.1cm

€I>=1.2cm:>{ L, = 18.10 cm

®=14cm= {
e Lalongueur de recouvrement :
D’aprés le RPA 99/2003, la longueur minimale de recouvrement est

q _{40(13 en zone | et II {CD= 1,4cm = 1=56 cm
"(50® en zone 111 ®=12cm=1=48cm

1) Vérification des contraintes a I’ELS:

Moy = 60.679 KN.m; A = 10.09 cm?

e Position de 1’axe neutre :

b
Eyz — nA(d-y) = 0= 15y?>+ 70.63y — 2860.515=0=y =15.79 cm
e Moment d’inertie :

30 x 13.603
3

o Détermination des contraintes dans le béton compriméoy,.. :

b
[=3y° + nAs(d-y)? = + 15 x 10.09 X (40.5 — 15.79)% = 131.780 cm*
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Mger 60.679 x 103

X =
131.780

Ope = 7.27 MPa < 6 = 0,6f.55 = 15 MPa..ceiveeninnnnnns Condition verifiée

X 15.79 = 7.27MPa

GbC=KXy=

Les résultats obtenus sont notés dans les tableaux suivants:

a) Sens longitudinal : « poutre principale (30x 45) cm? »

TableauV1.2: Ferraillage et coffrage poutre principale (30x45) cm?

Rive | Niveau | Section | Moments (KN.m) A Amin A adoptées (cm?)

cm? cm?2
My, M,,» (cm?) (cm?)

RDC — | Appui | 20.443 14.859 1.47 6.75 3T14 + 3T12 =8.01 cm?

8émegtage
Travée | 28.385 20.7 2.06 6.75 3T14 + 2T12 = 6.88 cm?

Terrasse | Appui | 83.361 60.679 10.09 6.75 6T14 +1T12 =10.37 cm?

Travée | 60.928 44.851 7.85 6.75 5T14 =7.70 cm?
Inter | Niveau | Section | Moments (KN.m) Ag Amin A adoptées (cm2)
Mg M,,; (cm?) (cm?)

RDC — | Appui | 14.764 10.765 1.47 6.75 3T14 + 3T12 = 8.01 cm?

8émegtage
Travée | 8.803 6.356 1.47 6.75 3T14 +2T12 =6.88 cm?

Terrasse | Appui 43.72 39.975 3.21 6.75 3T14 + 3T12 = 8.01 cm?

Travée | 32.02 24.831 2.33 6.75 3T14 + 2T12 = 6.88 cm?

b) Sens transversal : « poutre secondaire (30x40) cm? »
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Tableau VI1.3: Ferraillage et coffrage poutre secondaire (30x40) cm?

Rive | Niveau | Section | Moments (KN.m) Ag Amin A adoptées (cm?)
Mspl Msp2 (sz) (sz)
RDC — | Appui | 21.447 15.589 1.75 6 3T14 + 3T12 =8.01 cm?
8émeétage
Travée | 15481 | 11.252 1.30 6 3T14 + 2T12 = 6.88 cm?
Terrasse | Appui | 51.787 | 39.495 7.38 6 5T14 =7.70 cm?
Travée | 22.877 17.045 1.87 6 3T14 + 2T12 = 6.88 cm?
Inter | Niveau | Section | Moments (KN.m) A Amin A adoptées (cm?)
My, My,» (cm?) (cm?)
RDC — | Appui | 47931 | 38.661 4.01 6 3T14 +3T12 =8.01 cm?
8émegtage
Travée | 35.344 29.57 2.92 6 3T14 + 2T12 = 6.88 cm?
Terrasse | Appui | 60.33 44.64 6.98 6 5T14 = 7.70cm?
Travée | 41.89 31.00 471 6 3T14 + 2T12 = 6.88 cm?

Poutre principale (30x45) cmz:

TableauV1.3 :Dessin de ferraillage des sections des poutres principales
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6HA14
3JHA14
N ‘ | | (chapeau) ‘ ‘ | (chapeau)
1HA14 ' 3HA12
(filante) ~ (filante)
08
08
45cm
2HA14
2HA14
v * *
‘ | ‘ — 3HAI14
€—— 30m ——> —3HA14
Terrasse inaccessible (rive) Terrasse inaccessible (intermédiaire)
3HA14 3HA14
| ‘ | (chapeau) | | | (chapeau)
' 3HA12 ' 3HA12
" (filante) ~ (filante)
08 (613
2HA14 2HA14
| ‘ ‘ — 3HA14 | | ‘ —3HA14

Etage courant (rive)

Etage courant (intermédiaire)

Poutre secondaire (30x40) cm?:

TableauV1.4 :Dessin de ferraillage des sections des poutres secondaires
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3HA14

3HA14
(chapeau) (chapeau)
' 2HA14 2HA14
~ (filante) ~ (filante)
o8 o8
2HA12 2HA12
—3HA14 — 3HA14
Terrasse inaccessible (rive) Terrasse inaccessible (intermédiaire)
3HA14 3HAL4
- (chapeaw) " (chapeau)
F F l’ 3JHA12 F F @ 3HA12
~ (filante) ~ (filante)
08 08
2HA14 ZHAL2
) . S o+ $
—3HA14
—3HA14

Etage courant (rive)

Etage courant (intermédiaire)

V1.3. Ferraillage des poteaux :
a) Méthode de calcul :

En général, les poteaux sont sollicités par un moment de flexion, un effort normal et

un effort tranchant, le calcul doit se faire en flexion composée. La section des armatures doit

étre égale au maximum des sections données par les 6 combinaisons suivantes :

t

0,8G+ E N
G+Q+E

Nmin ,

Deuxieme genre : {
\
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Nmax ; Mcorrespondant - Ay
Premier genre : 1,35G + 1,5Q = { Nmin; Mcorrespondant = A2
) Mmax ; l\Icorresponclant - Az
Nmax Mcorrespondant - Ay
Mcorrespondant - A5

Mmax Ncorrespondant - Ag
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Dans le calcul relatif aux ELU, on introduit des coefficients de securité y_;y, :

|
\

Situation accidentelle : {

Situation normale :

Vs

= 1= o5 = 400 MPa
Y, = 1,15 = o, = 18,48 MPa

v, = 1,15 = o, = 348 MPa
'Yb = 1’5 = O0p = 14‘,17 MPa

b) Ferraillage exigé par le RPA 99/2003 :

Les armatures longitudinales doivent étre ahauteadhérence droites et sans crochet.

Le pourcentage minimal des aciers sur toute la longueur sera de 0,7% (zone I)

Le pourcentage minimal des aciers sur toute la longueur sera de 0,4% en zone courante

0,6% en zone de recouvrement.

Le diamétre minimum

La longueur minimale des recouvrements est de :{

en zone |

- Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible a 1’extérieure des zones

nodales.

On fait un seul exemple de calcul, pour un seul niveau et les résultats des calculs des

est de 12 mm

autres niveaux donnés dans des tableaux.

40 en zone I et 11
50® en zone III

La distance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm

Le tableau suivant donne les sections minimale et maximale imposée par le RPA 99/2003:

TableauV1.6: Armatures minimales pour les poteaux rectangulaires

Typede poteaux | A, =0.7% XS | Apaxs = 4% XS Az = 6% %S
Type 1 (45245 em?) 1417 em® 81 cm® 121.5 em?®
Type 2 (40 = 40 cm?) 11.2 em? 64 cm® 06 cm®
Type 3 (3535 em?) 8.57 em® 49 cm* 73.5 cm®
Type 4 (30 =30 cm?) 6.3 cm® 36cm® 54 cm®

TableauV1.7 : Armatures minimales pour les poteaux circulaires

Type de poteaux

=0.7%XmX12A min

=4%X I erAmaxl

=6%X ™ erAmaxz

Typel (40cm)

8.79cm?

50.26cm?

75.39¢cm?
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V1.3.1. Exemple de calcul :

VI1.3.1.1. Les sollicitations défavorables :

Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du premier genre, 1’unité est de KN.m

Tableau V1.8: Sollicitations du premier genre du poteaux rectangulaires

Etages Type 1 Type 2 Type 3 Type 4
Combinaison (45x%45) cm? (40 x 40) cm? | (35 x 35) cm? (30 x 30) cm?
A (KN)N pnax 1787.94 1433.66 1023.07 620.8
(KN.m)M_, 6.346 4.066 6.365 7.879
B | (KN)Npin 66.81 174.23 116.23 45.87
(KN.m)M_,, 4.231 0.534 8.684 7.986
(KN)M,,,ax 15.493 22.099 25.581 23.834
@
(KN.m)N¢or 1727.2 564.79 414.24 248.78
Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du deuxiéme genre.
Tableau VI1.9: Sollicitations du deuxieme genre du poteaux rectangulaires
Etages Type 1 Type 2 Type 3 Type 4
Combinaison (45%45) cm? (40 x 40) cm2 | (35 x 35) cm? (30 x 30) cm?
A (KN)Nax 1300.92 1042.7 744.35 452.02
(KN.m)M_, 4.694 3.168 4.816 5.877
B (KN)Npin 48.27 122.11 79.65 30.24
(KN.m)M_,; 3.23 0.372 5.88 5.411
(KN)M,,ax 11.32 16.059 18.552 17.297
C [ (KNmM)No. 1255.96 4122 301.69 181.26

Tableau VI1.10: Sollicitations du premier genredu poteau circulaire

Combinaison

A

Type 1 (40 cm)
(KN)N pax 600.7
(KN.m)M_,, 75
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B (KN)Nyin 108.8
(KN.m)M_,, 18

C (KN)M 119.32
(KN.M)Nor 20

Tableau VI1.11: Sollicitations du deuxiéme genre du poteaux circulaires

Combinaison Type 1 (40 cm)
A (KN)Nypax 990.02
(KN.m)M_q, 24.8
B (KN)Npyin 48.6
(KN.m)M_,, 22
C (KN)Mpax 18.53
(KN.M)N,or 40.21

VI1.3.1.2. Calcul d’un poteau :

Un seul poteau de type 1 sera calculé en détail, les résultats des autres poteaux seront

notés dans un tableau.

Données :

-~ Enrobage:c=25cm

— Hauteur utile des acierstendus : d=h—-c

- Contrainte des aciers utilisés :f, = 400 MPa

- Contrainte du béton a 28 jours :f.,g = 25 MPa

- Contrainte limite du béton : f,g = 2.1 MPa

— Fissuration peu préjudiciable.

Méthode de calcul :

Pour cet exemple le calcul se fera a ’aide des combinaisons de premier genre.

1. On détermine le centre de pression puis le moment :

M
e=—
N

hy
Mu=Nu(d—7+e)

2. On vérifie si la section est surabondante :
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N, <0,81f,c XxbXx h

MuSNuxdx<

1-0,514N,
b x d X f,,

)

Si les conditions sont vérifiées, alors la section est surabondante et les armatures ne sont pas

nécessaires (A=A’ =0)

3. Sinon, on calcul la section des armatures :

(. _ My
H b X d* X o,
A M
(A= —————
* BxdXog
N
Asl:As__u
\ Os

4. On calcul la section des armatures minimale, puis on choisit la plus grande section

calculée précédemment :
0,7% X b X h;

Amin =

{Aadoptée = Imax {Al ) AZ ) s
Les résultats obtenus sont notés dans le tableau suivant :

) Amin}

Tableau VI1.12 : Ferraillage des poteaux rectangulaires

Niveau | cas 1€ genre 2¢me genre Anmin | Aadoptée (CM2)
X Nu Mu Acal NAcc MAcc Acal (sz)
(KN) (KN.m) | (cm?) (KN) (KN.m) | (cm?)
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Typel | A | 1787.94 6.346 0 1300.92 4.694 0 1418 | 4T16 +4T14 =
45x | B | 6681 | 4231 | 22 | 4827 | 3.3 2.2 14.20
45)cm? | C 1727.2 15.493 0 1255.96 11.32 0
Type2 | A | 1433.66 4.066 0 1042.7 3.168 0 11.2 8T14=12.32
(40 x B 174.23 0.534 0 122.11 0.372 0
40)cm? | C 564.79 22.099 0 412.2 16.095 1.74
Type3 | A | 1023.07 6.365 0 744.35 4.816 0 8.58 8T12=09.05
(35 x B 116.23 8.684 1.33 79.65 5.88 1.33
3B)cm? | C 41424 | 25.581 2.4 301.69 | 18.552 1.49
Typed | A 620.8 7.879 0 452.02 5.877 0 6.3 6T12=6.79
(30 x B 45.87 7.986 0.98 30.24 5411 0.98
30)cm? | C 248.78 23.834 2.64 181.26 | 17.297 1.64
Tableau VI1.13 : Ferraillage des poteaux circulaires
Niveau | cas 1€ genre 2¢me genre Anmin | Aadoptée (CM2)
X N, M, Acal Nace Mjcc Aca | M)
(KN) (KN.m) | (cm?) (KN) (KN.m) | (cm?)
Type 1 600.7 7.5 0 990.02 24.8 0 8.79 6T14 =9.24
40 cm B 108.8 18 Anmin 48.6 22 Anmin
119.32 20 0 18.53 40.21 0

V1.3.1.3. Vérifications de la contrainte de cisaillement :

Le poteau le plus sollicité est de type 1 (45 x 45) cm2 Tmax=13.8KN

Contrainte tangente :

— T —
" bxd 45x 405

Ty

13.8 x 10?

T, = min(0,13f.,g; 5 MPa)
T, = min(3,25 MPa ; 5 MPa) = 3,25 MPa

= 0,85 MPa

T, = 0,85 MPa < 7, = 3,25 MPa ...cceeveveenn. C.V.Pas de risque de cisaillement

V1.3.1.4. Calcul des armatures transversales :

Le calcul des armatures transversales se fait suivant les directives données par 1’article

7.4.2.2 du RPA 99/2003.

a) Le diametre des armatures transversales :
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O, = % = 1?6 = 5.33 mmDonc le choix adopté est :®8

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a I’aide de la formule :
& _ pa X Vu
St hl X fe

V, : Effort tranchant de calcul
h; : Hauteur totale de la section brute

fe : Contrainte limite élastique de ’acier d’armature transversale

2,5 si Xg >5

p, - Coefficient correcteur égale a:{?”75 sy <5

S; : Espacement des armatures transversales
b) L’espacement :

D’apres le RPA 99/2003 on a:

{Zone nodale : S; < min{10®; ;15 cm} = 15cm = Onprend : S; = 10 cm
Zone courante : S; < 15®; = 24 cm = Onprend : S; = 15 cm

¢) Calcul de I’¢lancement geométrique:dg, = %
Avec:

Lf: Longueur de flambement du béton.

B: dimension de la section droite du poteau.Lf = 0,7L,
_0,7Ly 0.7 x 3.4

A =528>5= =2.5
§- T p 0.45 Pa
Donc:A, = St;piivu = 15X2£;12'2§xm = 0.48 cm?
1*1e

d) Quantité¢ d’armatures transversales minimales:

At/T « b : EN % est donné comme suit:4; > 5 donc 0.3%4, <5 donc 0.8%

Zone nodale : A = 0.3% X 10 x 45 = 1.35 cm?
Zone courante : A; = 0,3% X 15 X 45 = 2.025 cm?
{At = 908 = 4.52 cm?/ml
S =10 cm

Alors : {

e) Vérification de la section minimale d’armatures transversales:
Ay x £,
b X S;

Tu

> max{— . 0,4 MPa} — 0,425 MPa

0,4XbxSy  0,4X45X15

- e 1.15cm? < 4.52cm?>............... Condition vérifiée

ﬁAtZ

) Détermination de la zone nodale:
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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{f;b;h;60cm}=max{56.6cm; 45cm; 45 cm; 60 m} = 60 cm
L = 2h = 2(45) = 90 cm

Figure VI.2: La zone nodale

Dessin de ferraillages des sections des poteaux carré et circulaire :

Tableau VI1.14:Ferraillage des sections des poteaux
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/! 4T16
/ /
e o dL
| — it e b
® o
e o o

4T1

/ . 4T14
! f
® o o
I r $ s
® ®
® ? ®
4T14

Poteau(45 x 45)cm?

Poteau(40 x 40)cm?

RDC—1°" étage 2¢me étage —3°Me ftage
/ ; aT12 / 7 ;f,r 3T12
6 o & [ ﬂ
! .  — @ig ! — : B8
® @
e ¢ o ® ¢ o
4T12 3T12

Poteau(35 x 35)cm?
4éme étage —5°Me étage

Poteau(30 x 30)cm?
6éme étage —8°Me étage

6T14

08

Poteau(40cm) RDC—1°" etage
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Chapitre VII : Calcul 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. Pour cette
structure, la hauteur d’étage est de 3.1 m du 1°" au 8™ étage, et la hauteur de RDC est de

3.4m a cet effet 1’épaisseur du voile sera prise en appliquant la formule suivante :
e= he/25 = 310/25 = 12.4cm, L’épaisseur des voiles a été prise égale a 15 cm.

e= hRDC/ZS = 340/25 = 13.6¢cm, L épaisseur des voiles a été prise égale a 20 cm

Les voiles sont des éléments verticaux ayant deux dimensions grandes par rapport a
I’épaisseur, ainsi tout poteau «allongé » de longueur supérieure a cing fois son épaisseur est
considérée comme un voile.

VII.2. Le systéme de contreventement :

Les systemes de contreventement représentent la partie de la structure qui doit
reprendre les forces horizontales dues aux actions climatiques et géologiques, dans cette
construction, le systeme de contreventement se sont juste des voiles, il est conseillé en zone
sismiques car il a une capacité de résistance satisfaisante ainsi la structure est considéré d’un
systéme tunnel.

Donc le voile est sollicité par un effort normal N et un effort tranchant Vu et un
moment fléchissant qui est maximum dans la section d’encastrement ce qui implique que les
voiles seront calculés en flexion composée et au cisaillement, leurs ferraillages sont composés
d’armatures verticales et d’armatures horizontales et d’armatures transversales.

Procédés de calcul :

Le calcul des sections d’aciers des voiles a 1’aide du logiciel ETABS suit les étapes

suivantes :

edétermination d’effort normal maximum de traction N, dans une section du voile.

etant que I’effort N est donné par métre lin€aires, la section calculée ¢’est en métre
linéaire aussi.

ecalcul de la section minimale pour une bande de 1 métre linéaire.

eaprés on détermine la section d’armatures pour un seul élément du voile, en multipliant

la section calculée par la longueur d’élément.
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VI1.3 Le principe de calcul :

L’¢étude des voiles consiste a les considérer comme des consoles sollicitées par un
moment fléchissant, un effort normal, et un effort tranchant suivant le cas le plus défavorable
selon les combinaisons suivantes :

e G + Q% E; Vérification du béton ;
e 0,8G + E ; Calcul des aciers de flexion.

Le calcul des armatures sera fait a la flexion composée, par la méthode des contraintes
et vérifier selon le réglement RPA 99/2003.

Les murs en béton armé comportent trois catégories d’armature :
e Armatures verticales ;
e Armatures horizontales (paralléles aux faces des murs) ;
e Armatures transversales.

a) La méthode de calcul :

On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la RDM) :

N MxV _ 085fs
01, =—= <o0=——7——=18,48 MPa
’ A 1 1,15
Avec :
N : effort normal appliqué ; V : distance entre le centre de gravité du
M : moment fléchissant appliqué ; voile et la fibre la plus éloignée ;
A : section du voile ; | : moment d’inertie.

» On distingue 3 cas :
1% cas :
Si:(c1eto2) >0 =la section du voile est entierement comprimée " pas de zone tendue ™
La zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99 (version 2003)
A nmin=0.15 x a xL
2°M€ cas :
Si:(o1 et 62)<0 = la section du voile est entierement tendue " pas de zone comprimee”
On calcule le volume des contraintes de traction, d’ou la section des armatures verticales :
Av = Ft / fe ; on compare Av par la section minimale exigee par le RPA.99 (version 2003)
-Si: AV < Anin=0.15 % a xL, on ferraille avec la section minimale.
-Si: AV > A min, on ferraille avec Av

3¢mMe cas:
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Si : (o1 et 62) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc on
calcule le volume des contraintes pour la zone tendue.
3.2. Armatures verticales :
Elles sont disposées on deux nappes paralleles servant a répondre les contraintes de flexion
composée, le RPA.99 (version 2003) exige un pourcentage minimal égal a 0.15% de la
section du béton.
Le ferraillage sera disposé symétriquement dans le voile en raison du changement de direction
du séisme avec le diamétre des barres qui ne doit pas dépasser le 1/10 de I'épaisseur du voile.
3.3. Armatures horizontales :
Les armatures horizontales paralléles aux faces du mur sont distribuées d'une fagcon uniforme
sur la totalité de la longueur du mur ou de I'élément de mur limité par des ouvertures ; les
barres horizontales doivent étre disposées vers l'extérieur.
Le pourcentage minimum d'armatures horizontales donné comme suit :
- Globalement dans la section du voile 0.15%
- En zone courante 0.10%
3.4. Armatures transversales :
Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont a prévoir d'une densité
de 4 par m2 au moins dans le cas ou les armatures verticales ont un diametre inférieur ou égal
a 12 mm. Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec un espacement au
plus égal a 15 fois le diamétre des aciers verticaux.
Les armatures transversales peuvent étre des épingles de diamétre 6 mm lorsque les barres
longitudinales ont un diamétre inférieur ou égal a 20 mm, et de 8 mm dans le cas contraire.
VI1.4. Ferraillage des voiles de 20 cm d’épaisseur :

Type 1: RDC
Tableau VII.1:Analyse du voile

0.45m

(I.-l.‘.‘lll:ll 0.2m

»
L}

Caractéristiques e(m) L(m) A (m?) I(m) V(m)
géométriques 0.20 3.7 0.74 0.844 1.85
Sollicitation N(KN) M(KN.m) Vu(KN) Vu’(KN)

-422.6 1.02 -0.46 1.4Vu
Matériaux (Mpa) £, (Mpa)f.25
400 25
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a. Détermination des contraintes :
_ N MXxV _ —422.6 1.02 x1.85

- = — —568.84 kN /m’
=gt 074 T 0844 /m
N MxV_ 4226 102x185 _ ...
2TYT T T o4 0.844 ' /m

(g,eto,) < 0 ; La section du voile est entierement tendue « pas de zone comprimée ». On
calcule le volume des contraintes de traction, d’ou la section des armatures verticales :

Calculer la contrainte moyenneao,,:

_01+0;, 56884 +57331
2 2

b. Calculer la force de traction totale : F, = g,, X 4

Om = 571.075kN /m?

Ou :A = surface de la section du voile (en m?)

A=exb=02x1=0.2m?

F, = 571.075 X 0.2 = 114.215KN
114.215 x 103

_Fe, — 2
A, = /fe = 200 = 2.85cm

La section minimale exigée par le RPA 99/2003 :

On calcule le ferraillage pour une bande de 1 métre (L=1m).
Apmin = 0,15% x a X L = 0.15% x 20 x 100 = 3cm?/ml
% Epaisseur du voile
% Largeur du mur

Donc : 4, = 2.85cm?/ml < A,,;, = 3cm?/ml =on ferraille avec la section minimale

Onprend (5T12) p.m A, = 5.65cm?/ml

c. Détermination des armatures horizontale :

2 2
Ay =—-A, = - X 5.65 = 3.76cm?
3 3
L’espacement:
& Selon le BAEL 91, on a:St < min{2 X a; 33cm}
St < min{2 x 20;33cm} =33cm ......... (D
% Selon le RPA 99/2003: St < min{1.5 X a; 30cm}
St < min{1.5 x 20 ; 30cm} = 30cm ... .......(2)

Donc: St < min{St. BAEL; St. RPA99}
St < min{33cm; 30cm}

St < 30cmOnadopteunespacementde25cm.

d. Lesarmatures de coutures (horizontale):
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2 2
Ac = § (Avchoisi) = § X 5.65 = 3-7Cm2/ml

Amin = 0,15% X a X L = 0.15% X 20 x 100 = 3cm?/ml

Donc : A. = 3.7cm?*/ml > A,,;, = 3cm? /ml =on ferraille avec la sectionA,

On prend (5T12) p.m A, = 5.65cm?/ml

Type2: RDC

Tableau VI1.2:Analyse du voile

0.45m 1.5
.
0.45m ']2[[[

Caractéristiques e(m) L(m) A (m?) I(m) V(m)
géomeétriques 0.20 1.5 0.3 0.056 0.75
Sollicitation N(KN) M(KN.m) VU(KN) Vu’(KN)

-399.63 0.89 -0.39 1.4Vu
Matériaux (Mpa) f, (Mpa) f-28
400 25
a.Détermination des contraintes :
N N MxV -399.63 0.89x0.75 1320.233 kN /m?
ATEATTT T T 03 0.056 ' /m

N MxV -399.63 0.89x0.75

%2=Y I

0.3

0.056

= —1343.967 kN/m?

(o1eta,) < 0 ; La section du voile est entierement tendue « pas de zone comprimée ». On

calcule le volume des contraintes de traction, d’ou la section des armatures verticales :

Tableau VI1.3:ferraillage du voile

Om Ft Av Amin Aadopt A”/ Ac Aadopt
kN /m? KN cm? | em?/ml 2 | ommi
1332.1 266.42 | 6.66 3 6T12 3.33 4.52 5T12
=6.79cm2/ml =5.65cm2/ml

VI1.4.1. Disposition des armatures :
VI1.4.1.1. Armatures verticales :
Les arréts, jonctions et enrobages des armatures verticales sont effectués conformément aux

regles de béton armé en vigueur.
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-La distance entre axes des armatures verticales d'une méme face ne doit pas dépasser deux
fois I'épaisseur du mur ni 33 cm. Selon le BAEL.91, et ne doit pas depasser 1.5 de I'épaisseur
du mur ni 30 cm selon le R.P.A 99 (version 2003)

- A chaque extrémité du voile, I'espacement des barres doit étre réduit de moitié sur 1/10 de la
largeur du voile. Cet espacement d'extrémité doit étre au plus égal a 15 cm

Ona:St=30cm —> St/2=15cM <20 CM «eevvuvrnrnnnnnnnen Condition vérifiée

Typel: L=370cm — L/10 =37 cm

Type2: L =150cm — L/10 = 15cm

5T12 p.m
|“ "1 |"‘:‘—:"| yd 7 m‘l
 EE { d( ssew |
E [ N W ] z ” [ N N N | e o
L1 Lo *

Figure VII.1 : Disposition des armatures verticales dans les voiles (e = 20 cm)

VI1.4.1.2. Armatures horizontales :

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de 109
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 régles de béton armé en vigueur St< min (1.5a ; 30 cm)

-Le diameétre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10 de
I'épaisseur du voile.

VI1.4.1.3. 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 disposées vers I'extérieur
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Figure VI1.2 : Disposition du ferraillage dans les voiles (e = 20 cm)

VIL5. Ferraillage des voiles de 15 cm d’épaisseur :
Type 3 : étage courant

Tableau VII.4:Analyse du voile

0.40m
—_—
U.:IUmJ; 0.15m
Caractéristiques e(m) L(m) A (m?) I(m) V(m)
géométriques 0.15 3.7 0.555 0.633 1.85
Sollicitation N(KN) M(KN.m) Vu(KN) Vu’(KN)
-281.4 2.79 -1.67 1.4Vu
Matériaux (Mpa) f, (Mpa) f.2s
400 25

a.Détermination des contraintes :

N MxV -2814 2.79x1.85

01 =

+
A

I

~ 0.555 +

0.633

N MxV -2814 2.79x1.85

= —498.875 kN /m?

o, = = —515.179 kN /m?*

A I 0555 0.633
(o1eta;) < 0 ; La section du voile est entierement tendue « pas de zone comprimée ». On

calcule le volume des contraintes de traction, d’ou la section des armatures verticales :

Tableau VII.5 :ferraillage du voil

Om Ft Av Amin Aadopt Av/z Ac Aadopt
kN /m? KN cm?® | em?/ml cm?/ml
507.027 | 76.045| 1.90 2.25 5T12 0.95 452 5T12
=5.65cm2/mi =5.65cm2/ml
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Type 4 : étage courant

Tableau VI1.6:Analyse du voile

0.40m 1.5m .
0.40m 0.15m ]

Caractéristiques e(m) L(m) A (m?) I(m) V(m)
géométriques 0.15 1.5 0.225 0.042 0.75
Sollicitation N(KN) M(KN.m) Vu(KN) Vu’(KN)

-296.29 1.29 -0.78 1.4Vu
Matériaux (Mpa) £, (Mpa)  fos
400 25
a.Détermination des contraintes :
N N MxV —=296.29 N 1.29 x 0.75 1293.911 kN /m?
AEATTT T To2zs 0.042 ' /m
N MxV -—-296.29 1.29 x0.75
0, = —— = — = —1339.778 kN /m?
A I 0.225 0.042

(01 et a;) < 0; Lasection du voile est entierement tendue « pas de zone comprimée ». On
calcule le volume des contraintes de traction, d’ou la section des armatures verticales :

Tableau VII.7:ferraillage du voile

Om Ft Av Amin Aadopt Av/z Ac Aadopt
kN /m? KN cm?® | em?/ml cm?/ml
1316.84 | 197.53| 4.93 2.25 5T12 2.46 3.76 5T12
=5.65cm2/ml =5.65cm2/ml

VI1.5.1. Disposition des armatures :
VI1.5.1.1. Armatures verticales :
-Les arréts, jonctions et enrobages des armatures verticales sont effectués conformément aux
regles de béton armé en vigueur.
-La distance entre axes des armatures verticales d'une méme face ne doit pas dépasser deux
fois I'épaisseur du mur ni 33 cm. Selon le BAEL.91, et ne doit pas dépasser 1.5 de I'épaisseur
du mur ni 30 cm selon le R.P.A 99 (version 2003)
- A chaque extrémité du voile, I'espacement des barres doit étre réduit de moitié sur 1/10 de la
largeur du voile. Cet espacement d'extrémité doit étre au plus égal a 15 cm
Ona:St=30cm > St/2=15cm <20 CM ceevvurnernrennnnns Condition vérifiée
Voile derive: L=370cm — L/10 = 37.0cm

Voile intermédiaire : L = 150cm — L/10=15cm
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" _ 5T12 p.
e By Sy [T+ ®
3 P = e I
— D8
« s @ [ N N [ ] ...... s ®
L/10 LI

L

Figure VI1.3 : Disposition des armatures verticales dans les voiles (e = 15 cm)

VI1.5.1.2. Armatures horizontales :

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de 109
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 conformeément
aux régles de béton armé en vigueur St< min (1.5a ; 30 cm)

-Le diamétre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10 de
I'épaisseur du voile.

VI1.5.2.3 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 disposées vers I'extérieur.

5T12 p.m

STL2 pan

N
s

Figure VI1.4 : Disposition du ferraillage dans les voiles (e = 15 cm)
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Etude des fondations :
VII1.1. Introduction :

Une fondation est un organe de transmission des charges de la superstructure au sol,elle ne
peut étre calculée que si 1’on connait la superstructure et ses charges, d’une part et les
caractéristiques du sol d’autre part.
La répartition des contraintes dans le sol est supposée étre généralement linéaire(uniforme,
trapézoidale ou triangulaire).
Les fondations doivent assurer deux fonctions essentielles :

& Reprendre les charges et les surcharges supportées par la structure ;

& Transmettre les charges et les surcharges au sol dans de bonnes conditions, de fagon a

assurer la stabilité de I’ouvrage.

Le dimensionnement de la fondation doit étre compatible avec la capacité portanteadmissible
du sol.
VIIIL.2. Importance de I’étude des fondations :
Le sol étant I’élément de base d’une construction, I’étude des fondations est depremiére
importance.
La connaissance du sol de fondation doit précéder toute étude de structure quelle qu’ellesoit.
En effet, le sol est une donnée alors que la structure est a définir et pour une bonnepartie, la
conception de celle-ci sera fonction des caracteristiques du sol de fondation.
VII11.3. EIément de base a déterminer :
Au premier stade de 1’étude des fondations, I’ensemble des charges que 1’on a afaire porter
par le sol est indépendant du type de structure mais en fonction de la finalitéde 1’ ouvrage.
Aussi en méme temps que 1’on démarrera 1’étude des sols on devra faire une descente de
charges qui donnera un premier élément du probléme sur les conditionsfutures du travail du
sol et orientera le programme de reconnaissance.
L’importance des batiments trés souvent ne justifie pas une approche duprobleme en deux
étapes.
VI11.4. Choix du Type de fondation :
Le choix du type de fondation dépend de :

& Type d’ouvrage a construire.
La nature et I’homogénéité du bon sol.
La capacité portante du terrain de fondation.
La raison économique.

La facilité de réalisation.

& & & &
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& La distance entre axes des poteaux.
Avec un taux de travail admissible du sol d’assise qui est égal a 2,5 bars. Il y a lieu de projeter
apriori, des fondations superficielles de type :

e Semelle isolée.

o Semelle filante sous voile.
Le choix des semelles se fait en fonction desconditions suivantes :

(Ssemelle < 50%)

Sbétiment

VI1.5. Surface nécessaire pour édifier ce batiment :
On veut voir une idée générale sur la surface d’un radier général s’il est possible de lemettre

ou non :
& Lasurface de la semelle est donnée par:S > N/csol
Avec:
e S:lasurface totale de la semelle

® Gy = 2.5bar = 250 KN/m?

Donc _{Nu = 80282.708 KN = S = 321.131 m?
"INger = 58606.777KN = S = 234.43 m?
VI11.6. Vérification du chevauchement :La surface du batiment est de:S = 645.93 m?

Ssemelle _ 234.43
Sbﬁtiment 645.93

=0.36 =36% < 50%...cceur.... Condition vérifiée

Vu que les semelles occupent moins de 50 % de la surface du sol d’assise, on adopte choix
d’une semelle isolée sous le poteau circulaire et semelle filante sous voile et poteau
rectangulaire.
Donc on n’a pas besoin de prévoir un radier général

o Semelles filantes sous voiles

o Semelles filantes sous poteaux

a) Semelles filantes :
Choisissons une semelle filante, de largeur B et de longueur L située entre deux

poteaux et un voile.
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Fondation superficielle : D/B< 2 ou 3

= o] <

s Semelle isolée : B=L
avecBetL<2m
Semelle filante : L/B>5 ou 10

Cas des semelles carrées
ou circulaires

Figure VIII-1 :Types des fondations superficielles.

Les chargements sur la structure concedent des moments faibles a la base des
poteauxauniveau de leurs encastrements- et avec la présence des longrines qui absorbent
unpourcentage important de ces moments, on les faillit pour la facilité du calcul. Touts

lesefforts normaux maximaux sont obtenus par la combinaison G+Q.

Figure VII1.2 : vue en plan des poteaux et voiles.
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VII1.7. Prédimensionnement des semelles:

Tableau VII1.7.1: les sollicitations des poteaux et des voiles appliquées sur les semelles sous

mur voile
Semelle | Combinaison Poteaux
P1 P2 P3 Pa Ps Pe P7 Ps
N (KN) | 45597 | 81.78 | 464.94 | 308.11 | 287.66 | 288.72 | 298.8 /
S ELS | M(KN.m) | 2.26 437 | 2.23 2.79 -0.15 | -0.224 | 2.83 /
(File B) N (KN) | 62361 | 111.38 | 635.38 | 419.92 | 393 | 393.43 | 408.51 /
ELU [ M(KN.m)| 3.08 595 | 3.04 | 382 | -0.219 | -0.309 | 3.87 /
N (KN) | 1267.04 | 422 | 408.74 | 4437 | 1281.13| 1277.45| 123063 | /
S2 ELS | M(KN.m) | 1.93 | -0.099 | -0.191 | -0.632 | 0.744 | -4.886 | -0.259 /
(File E) N (KN) | 1737.74 | 57439 | 557 | 605.96 | 1759.44 | 1756.1 | 1693.62 | /
ELU | M(KN.m)| 2.65 | -0.143 | -0.231 | -0.881 | 1.01 -6.59 | -0.327 /
N (KN) | 81.75 | 406.09 | 404.67 | 408.74 | 387.65 | 389.63 | 397.85 | 81.78
S3 ELS M(KN.m) | -432 | -0.165| -0.15 | -0.191 | -0.137 | -0.188 | -0.181 | -2.707
(File 5) N (KN) | 111.32 | 554.74 | 552.21 | 557 | 530.14 | 532.18 | 542.76 | 111.38
ELU| MKNm)| 575 |-0.228 | -0.208 | -0.263 | -0.19 | -0.26 -0.25 | -3.691
Ss N (KN) | 382.92 | 610.06 | 1088.0 | 1228.26 | 1230.63 | 1088.9 | 617.84 | 287.66
(File 2) | ELS | M(KN.m) | 0.197 | -6.94 | 2502 | -0.301 | -0.259 | 1.327 7.359 | -0.156
N (KN) | 394.23 | 837.16 | 1498.4 | 1690.83 | 1693.62 | 1499.7 | 847.64| 393
ELU | M(KN.m) | 0.197 | -955 | 343 | -0.398 | -0.327 | 1.817 | 10.124 | -0.216
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Semelle Combinaison Voiles
Vi \Z Vs \Z
S1 N (KN) 298.55 / / 308.13
(FileB) | ELS | M(KN.m) 0.75 / / 0.74
N (KN) 408.33 / / 420.07
ELU | M(KN.m) 1.02 / / 101
So N (KN) / 414.78 416.81 /
(FileE) | ELS | M(KN.m) / 0.21 0.2 /
N (KN) / 566.82 571.22 /
ELU | M(KN.m) / 0.29 0.28 /
Ss N (KN) 392 400.45 411.67 408.93
ELS | M(KN.m) 0.04 0.01 0.1 0
(File 5) N (KN) 535.56 546.44 561.09 558.76
ELU " M(KN.m) 0.05 0.01 0.14 0
S4 N (KN) 289.83 / / 292.48
(File2)| ELS | M(KN.m) 0.25 / / -0.5
N (KN) 395.9 / / 393.64
ELU | M(KN.m) -0.68 / / -0.69

L A titre d’exemple on va faire le calcul de la semelle S1

Figure VI11.3: Schémas d’une semelle filante sous mur voile.
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VI11.3.3.1.1. Dimensionnement:
N, = Z N; = 4906.95KN = 490.695 t

L=265m
» Largeur:

N, 490.695
B> =
Log 265 X 25

=0.741m

On adopte: B =100 cm

» Longueur élastique :

4|4 Byl
I, = k—§=582.2 cm

i
> X 1le = 914.6cm

lax = 480 cm < g xlo = 914.6 cm

» Patin:
e=6P+6cm e =15
®pin = 12 mm €min = 1> CM

» Hauteur moyenne :

h+e (50+15)
hmoy = 2 = )

=32.5cm

> Condition de raideur :

s[2L .\ 3k
hpin :\](—Trtnax> Xa

= 0.148 cm

On prend: h =50 cm
0.5 <k <12[kgcm?] on prend: k = 4 kg/cm?

............ semelle rigide

» Calcul des poids de la semelle, le remblai et du mur voile :

Py = hpoy " vy B-L=17.225t

Py = (h — hmoy) (B ‘L—9b.a—eyq - Z Lvoi) Peol = 86.985 t

P,=vp-e-(h— hmoy)ZL =22.6013t

> Vérification des contraintes :

Gimoy = %(1 + 3e—L°)

Combinaison N (t) M, (t.m) (me = ot (m)E Gmoy Osol
Np 6
(t/m?) (t/m?)
G+Q 490.695 0.819 0.002 441 2.25 25
135G +15Q 569.358 1.628 0.003 3.49
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On adopte:

B =100 cm
€min = 15 cm
hmoy = 32.5 cm
h, =50 cm

VI11.3.3.1.2. Calcul des armatures:
Vu la présence du mur voile périphérique, la semelle va travailler que dans un seul sens celui de

la largeur B et elle sera calculé par la méthode des consoles:

«+ Suivant la largeur :
Pour une bande de 1 m:

q= Omoy X 1m
q=349x1 =349 KN/ml

M= P L x=o = 0.5
= avec : x—2_ 5m
349 x 0.52
=———— =4362KN.m
M,
= —b dzo-b =0.015 = n= 0.015 < Hultime = 0392 = B = 0.992
C
M
A 0 _281cm?

“ B d Oacier

e Condition de non fragilité :A,;, = 0.23Bd % = 5.43 cm?

e

4T14 = 6.16 cm?/ml
Si =25cm

4T12 = 4.52 cm?/ml
St =25cm

e Armatures finales : A = max(A,; Anin) = 5.43cm? = Soit{

e Armature de répartition :A,= % = %z 154 cm? = Soit{
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Tableau VII11.7.2: le dimensionnement et les vérifications des semelles continues sous murs voile

Combinaison Nt (t) Mr | e L Omoy | Osol B h hmoy gle [
M
tm | =X, | M | t/m* |t (cm) | (cm) | (cm) (cm)
/m? (cm)
(m)
Sz G+Q 588.483 | 0.07 0 224 | 234 | 25 | 150 | 50 | 325 | 865.1| 4.20
(FileB) | 1.35G +1.5 | 982.229 | -0.39 0 37.2
Q
Ss G+Q 279.266 | 1.559 | 0.006 | 224 | 215 | 25 | 100 | 50 | 325 | 865.1| 4.20
(FileE) | 1.35G +1.5 | 381.363 | 2.126 | 0.006 29.1
Q
S4 G+Q 711.67 | 0.12 0 26.4 | 24.0
(File2) T1356+15 | 964.42 | 0371 0 324| 25 | 150 | 50 | 325 | 8651 | 48
Q
Tableau VI11.7.3: ferraillage des semelles continues sous murs voiles
Q M [ B Ay Amin Aadpt A= Ar
(t/ml) | (t.m) (cm¥ml) | (cm?) cmZml) | Aaape/4 | (cm?/ml)
(cm’)
S1 349 | 4362 | 0.015 | 0.992 2.81 5.43 6T14 2.31 4T12
(FileB) A= A =452
9.24cm? cm?
S2| 3184 | 8962 | 0.031 | 0.984 5.82 5.43 6T14 2.31 4T12
(File B) A= A =452
9.24cm? cny?
Ss 29.1 | 3.637 | 0.013 | 0.994 2.34 5.43 6T14 2.31 4T12
(File E) A= A=452
9.24cm? cny?
S4 324 | 9.113| 0.021 | 0.989 5.89 8.15 6T14 2.31 4T12
(File 2) A=924 A =452
cm? cm?

Calcul de la poutre de libage:

Dimensionnement:

La hauteur h de la poutre de libage doit satisfaire la condition suivante:

L
6

L<h<
9 =

AVeC: L, = 4.80m la longueur de la poutre
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430 430

9
Donc on prend :h = 60cm

Ferraillage de la poutre:
Omoy = 23.4t/m?
Qu = Omoy XB=1234x15=351t/m

Les moments:

_Qu? 351x4.22

—ShSTﬁ 47.7<h <716

d =54cm b =40

M
0 8

M, = 0.4M, = 0.40 X 77.39 =30.95t m
M; = 0.85M, = 0.85 x 77.39 = 65.78t.m
Ferraillage sur appuis:

— a
b dZGbC

k= 0.072 < Pyitime = 0.392 = B = 0.963

m =0.072

M,
— =20.54 cm?
B d Oacier

Choix : 3T20+6T16; As=21.49cm?

Aapp =

8

Tableau VI111.7.4: ferraillage de la poutre de libage

=7739tm

Ferraillage en travée:

=% dzoy,

M
———— =10.153

i =0.153 < pyjtime = 0,392 = B = 0.917

Atravé

= _ M = 45.85 cm?
Bd Oacier

Choix:6T25+6T20; As=48.30cm?

semelle 0'moy Q MO Aapp Aadapté Atrav Aadapté
tmd) | Uml) | &m) | (cm) (cm?) (cm?) (cm?)

S1 225 225 64.8 17.38 AT16+6T14 39.43 AT25+6T20
(FileB) A= 17.28 cm? A = 38.48cm?2
S 234 35.1 77.39 20.54 6T16+3T20 4585 6T25+6T20

(File B) A=21.49 cm? A =48.3 cm?
Ss3 215 215 47.401 12.54 4T14+43T16 27.86 6T16+5T20
(File E) A =12.19 cnv A =27.77 cn?

Ss 24 36 103.68 2791 6T16+5T20 63.68 10T25 +5T20 =
(File 2) A =27.77 cm? 64.8 cm?

156




Chapitre VIII Etude de l'infrastructure

VII11.7.2. Semelle continue sous poteaux (semelle filante):

Tableau VI11.7.5: les sollicitations appliquées sur les semelles sous poteaux

Semelle Combinaison Poteaux
P P, Ps P4 Ps Ps P7 Ps
S G+Q N (KN) 1029.02 | 816.77 | 406.09 818.4 1031.21 | 617.84 | 577.08 /
(File C)
M (KN.m) 2.84 1.46 0.165 1.43 2.83 7.35 4.66 /

135G +1,5Q | N (KN) 141233 | 1119.32 | 554.74 | 1121.6 | 1415.13 | 847.64 | 790.22 /

M (KN.m) 3.907 2.013 -0.228 1.978 3.905 10.124 | 6.431 /
Ss3 G+Q N (KN) 1029.02 | 1214.74 | 1267.0 | 1267.35 | 1216.77 | 1024.7 | 299.2 298.8
(File 3) 4 5

M (KN.m) 2.84 0.635 1.935 -1.31 -0.446 -2.61 | -2.621 2.83

135G +1,5Q | N (KN) 1412.33 | 1667.66 | 1737.7 | 1737.07 | 1670.32 | 1406.1 | 409.25 | 408.51

M (KN.m) 3.9 0.863 2.65 -1.755 -0.607 | -3.599 | -3.589 3.87

On prend la semelle S; comme exemple de calcul détaillé et les autres semelles seront
résumeées dans un tableau.

Figure VII1.4: Schéma d’une semelle filante sous poteaux
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VI111.3.3.2.1. Dimensionnement:

N 529.641 = I =
B>_5 _ — 0946 m Lmax = 4.20 < . le =9.631 = Semelle
Loso 224 x 25

On prend: B =150 cm

rigide (répartition linéaire des contraintes)
» Patin:

> Rigidité :
1 1 {e26<1>+6cm=>e_ — 15cm
§<h<g=>46.7<h<70 ®pin = 12 mm min
> Hauteur moyenne :
Qn prend : = 60em h+e 60+ 15
> Longueur élastique : hmoy = ——=—-—=375cm

4[4 Bl » Poids propre de la semelle et du
le = kB remblai :

Py = hmoy " ¥p-B-L =3150t

Avec
( B h}oy Pr = (h—hpoy)(BL — 6 b?)pso = 147.39
[=———=0.0065.92 m3
12 Donc :
k = 4 Kg/cm?
=150 cm = 1.5m Qser = Ns+ Ps+ Pr =529.641+ 31.5+ 147.39 =
( E, = 32164.2 MPa 0853t
=1, =6132m

» Type de répartition :

M= Z M; + Z N;x;
= 2.0735 4+ [(102.902 x 0.284) + (81.677 x 0.146) + (40.609 x 0.0165) + (81.84 x 0.143)
+ (103.121 x 0.283) + (61.784 x 0.735) + (57.708 X 0.466)]

M = 157.08t
Type de répartition :
ey = % = 0.04 cm L
2 s = e, =0.04dcm <-=3.73cm ...... Répartition trapézoidale
= =22=373cm 6
6
» Vérification des contraintes :
e
O3/4 = B&L(l + 3%’) = 21.4t/m?* < Ogo] = 25t/m* ... .. ... Condition vérifiée

VI111.3.3.2.2. Calcul des armatures:

e Senstransversal : on utilise la méthode des bielles

_ NB-b)
B 8 dbcs
Avec
e
N; = N (1 + 3§°)
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Niy = 529.64

N —52964(1+30'04)—53006t
teae 150/ T

Donc :
A _ 33006 10*(150 — 45)
B 7800 x (60 — 0.05) x 348

Soit:7T25; A= 34.36 cm? ; Espacement = 15cm
e Sens longitudinal :

= 33.35 cm?

La semelle est calculée comme une poutre renversée chargée par la contrainte moyenne du sol.

U ﬂ | ]
: I | | I
‘i‘ ‘:‘ | = | IQutmli
ﬂW
il B' .

I

]
|
- | - L4 p-l-d |

Figure VI11.5: Exemple de chargement de la semelle

Avec:

= NT(1+3e°)— 22964 (1+30'04)—1585t 2
Omoy = B, L) T 15x224 224) = 1585 Ym

Ferraillage de la poutre de libage:
Qu = Omoy X B =15.85 x 1.5 = 23.77 t/m

Les Moments:

_Qul? 2377 x 4.22
8 8
M, = 0.4M, = 0.40 X 52.41 = 20.96 t. m

M, = 0.85M, = 0.85 x 52.41 = 44.55t.m
Ferraillage sur appuis :

M, =5241tm

M - Z .
"= 2 _0.049 Ferraillage en travée:
b dZGbC Mt
= =0.104
1= 0.049 < pyime = 0.392 = B = 0.975 = b oy,

Aoy = 2\ 1373 e w=0.104 < pyitime = 0,392 = B = 0.945
B d Oacier A Mt 30.11 2
;6 = ——— . m
Choix : 9T14; As=13.85cm? TAVE T B d Oagier c

Choix :10T20; As=31.42cm?
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Pour les autres cas les résultats sont résumés sur le tableau suivant:

Tableau VI11.7.6: le dimensionnement et les vérifications des semelles continues sous poteaux

comb NT Mt a= & L B h [ El hmoy Ms Qser 03/4
N 2°
(t) (t.m) (m) | (cm) | (cm) | (cm) (cm) | (tm) | (1) t/m?
(m) (m) S
Ss ELS | 761.76 | -0.16 0.002
(File 3)
ELU| 1045 | 017 | 0002 | 25| 150 | 70 | 480 | 10.579 | 42.5 | 1314 | 966.964 | 243
Tableau VII1.7.7.Ferraillage des semelles continues sous poteaux
Semelle Nu Ni Ap Aadapté Aapr Aadapté
Q) ® (cm’) (cm?) (cm?) (cm?)
Sz 529.641 530.06 33.35 7725 8.59 5T16
(File C) A =34.36cm? =
10.05cm?
Ss 761.76 761.79 41.05 9T25 11.04 6T16
(File 3) A =44.18cm? A=12.06
cm?
TableauV111.7.8: ferraillage de la poutre de libage
Semelle Gmoy Q MO Aapp Aadapté Atrav Aadapté
Wm) | (ml) (t.m) (cm?) (c?) (cm?) (cm?)
S2 13.85 23.77 5241 13.73 9T14 30.11 10T20
sz Cm2
Ss 24.3 51.32 147.798 2798 | 6T16+5T20 | 62.27 | 10T25+5T20
(File 3) A=27.77 A=64.8
cm? cm?
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T T T 7 Tlera
08 I
10T25
ST14 |I ! II h=60cm
{ ® 6 0 06 ¢ o '—'—}
s | [ ] ] | T ]
B=150cm
Figure VII1.7. Ferraillage de semelle continue sous murs voiles
T T T 7 TTera
4T16 | ||
A
4T25
6T14 h=50cm
{ 6T20
2o o o o }
4T12 | | | | | |

Figure VII1.8. Ferraillage de semelle continue sous poteaux
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B) lasemelle isolée sous poteau circulaire :

VI11.8. Dimensionnement de la semelle:

Calcul de la section du poteau circulaire :

d
S=mx (E) 2 =314 x (0.2)2 = 0.125m>?

Calcul de la charge ultime Nu :
Nser = (ser = 497.1KN; Mser = 2.6 KN.m
osol = 2.5 bar = 250 KN

4971
~ 250

On adopte : S =200 cm
A=B=+VS=141m = 141cm

Redimensionner :(150x150) cm
B—D 15040

= 1.9m?

a=b= 5= > =55cm
Puisque A =B - dp
La hauteur utiled : dp = %

150 — 40
da>——=275cm - d=30cm

Poids propre de la semelle et du remblai :

Py = himoy * b " AZ = 25 X 1.50% x 0.25 = 14.06KN

Alors:h=d+C
Avec C>3 cm;onprendC=5cm.

h=30+4+5=35cm
Le patine:

e=>60 4+ 6cm
= epin = 15 cm

Din = 12 mm
Hauteur moyenne :

h+e 35+15

himoy = > > =25cm

P = (D — hpey ) (A2 — D?)pgo; = (2 — 0.25)(1.502 — 0.42) x 17 = 62.18KN

Donc :

Qser = Ns+ Pst+ Pr =497.1+ 14.06+ 62.18
Qser = 573.34KN

Type de répartition :

Mg _ 2.06x10°
Ng 497.1

150
:T: 25 cm

€ = =0.52 cm

B
6
> Vérification des contraintes :

= ¢y = 0.52cm < E(Répartition trapézoidale)
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Avec i0; = %(1 +%) 0, =

wl=z
VS
—_
|
:>|§
N——
(¢v)
1]
Z|=

Oou:

N : effort vertical (ici Ns=497.1 KN)
M : moment (ici Ms=2.6 KN.m)

S: surface de la semelle (en m?)

A: dimension de la semelle dans la direction du moment (en m)
e Ogo - pression admissible du sol a I’ELS (en KN/m?)
6, = 222KN/m, 0, = 217KN/m
Omoy = 219.5KN/m < 055 = 250 KN /m.....cuuuunnennee. Condition vérifiée
On adopte : Coffrage 150x150x35

Ferraillage :
Calcul des armatures:(a L’ELU) :
Avec : Mu=3.5 KN.m ; Nu=680.4 KN

Mg _ 350
€0 =N, " 6802 0.51cm B, .. o
D = e, =0.5cm < E(Repartltlon trapézoidale)
E = ? = 6.67 cm

A —ﬂ=6.25cm

24 24

eo = 0.65 cm B o
{ = ey =65cm < Z(Repartltlon trapézoidale)
On utilise la méthode des bielles
La premiére direction : Lit inférieur (Aall B).
Deuxieme direction : Lit supérieur(Asll A).
Les semelles carrées donc Aa=Ag

N,(B—D) 680.4x 103(150 — 40)
" 8xdpxo;  8x30x348 x 102

On adopte : 8T12 = (9,05cm?), Espacement : 20cm

= 8.96¢cm?

AA=AB
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ST12 h=35cm

[Q’.’..Q"}

B=150cm

8§T12

Figure VII1.9. Ferraillage de semelle isolé

VI11.9. Etude des Longrines :

A) -Introduction : Le réle de longrine est de relier les points d’appuis du batiment, a tout
dispositif équivalant tendant a s’opposer au déplacement relatif de ces points d’appuis dans le
plan horizontal.

B) -Dimensionnement de longrine: Les dimensions minimales de la section transversale des
longrines dans notre cas sont:

e Site de catégorie S3— (30 cmx30 cm) Donc la section de la longrine est:

(Bxh) = (30x30) cm?2 Le choix de notre fondation nous oblige a utiliser les longrines pour la
construction et assuré un chainage de base permettant la rigidité de I’ensemble des fondations.
Le type de site est (meuble), donc pour résister a la traction sous 1’action d’une force égale a:
F=(N/a) > 20 KN (d’aprés RPA 99 / version 2003) et comme notre zone est la zone
sismique I d’ou = 15 avec N présente la valeur maximale des charges verticales de gravité
apportées par les points d’appuis solidaires a : C’est le coefficient fonction de la zone

sismique et de la catégorie site considérée
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Selon le RPA99/2003 on a:

Site meuble (S3) = min (bx h) = (25% 30) cm?
On prend: (bx h) = (30x 30) cm?

VI11.3.4.2. Ferraillage:

e F=N/a>=> 20 KN
e a=15 (Zonel;S3)
N =1737.74KN

o
S
)

F=N/a= % =115.84 > 20KN....... Condition vérifiée.

A—F—11584><10—332 2
WE o . 3ag -~ 332cm

Amin = 0.6%b X h = 5.4 cm?
As =max (A, ; Apin) = 5.40 cm?
On adopte: 4T14 ;A; = 6.16 cm?

Condition de non fragilité:

Apmin = 0,23 X (%)x bxd

e

2.1
Amin = 0,23 X (W) 30 x 27 = 0.97cm?

As = 6.16cm? > Apin = 0.97cm> ... Condition vérifiée.

L’espacement des cadres:
L’espacement est inférieur a la min (20 cm, 15@) d’aprés RPA 99 / version 2003.

S; < min (20 cm, 15@) = min (20 cm,21cm) < 20cm

Donc: S; = 15cm

Les armatures transversales:

On choisit forfaitairement: ¢, = 8 mm.

Condition des armatures transversales:

1
o 2§¢1—’?

8 mm > 5mm.....Condition vérifiée.
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Schéma de ferraillage:

/

4T14

N

R

$8

Figure VI11.10. Ferraillage de longrine

166



Conclusion générale



Conclusion

La réalisation de ce projet de fin d’études a représenté une opportunité concréte de mobiliser
I’ensemble des compétences théoriques et pratiques acquises tout au long de notre formation.
Elle nous a permis non seulement de consolider nos connaissances en conception et calcul des
structures, mais aussi d'approfondir notre maitrise des normes techniques et réglementaires en
vigueur.

L’évolution des outils numériques et la puissance croissante des logiciels de calcul ont
profondément transformé les approches traditionnelles, en offrant une précision et une
efficacité accrues dans la modélisation des structures complexes. L’usage de ces outils s’est
révélé essentiel dans notre étude, notamment dans [’analyse sismique qui a conduit a
I’adoption d’un systéme de contreventement mixte (voiles et portiques), garantissant une
meilleure stabilité de 1’ouvrage face aux sollicitations dynamiques.

Par ailleurs, ce travail a mis en évidence I'importance d'une collaboration étroite entre les
différents acteurs du projet, notamment 1’ingénieur civil et I’architecte, dés les phases initiales
de conception. Cette synergie est indispensable pour concilier les impératifs techniques, les
contraintes économiques et les exigences de sécurité, en particulier dans les zones a risque
sismique.

En définitive, cette étude nous a permis de prendre conscience des enjeux réels liés a la
conception d’un batiment de grande hauteur a usage mixte, et de proposer une solution
structurelle a la fois fiable, optimisée et réaliste, répondant pleinement aux attentes

fonctionnelles, sécuritaires et architecturales du projet.
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