REPUBLIQUE ALGERIENNE DEMOCRATIQUE ET POPULAIRE
MINISTERE DE L’ENSEIGNEMENT SUPERIEUR ET DE LA RECHERCHE SCIENTIFIQUE

UNIVERSITE IBN KHALDOUN DE TIARET

P~
I 7
HA e
S

FACULTE DES SCIENCES APPLIQUEES

DEPARTEMENT DE GENIE CIVIL

Mémoire de fin d’études en vue de I'obtention du g¢ildome de Master
Spécialité: Génie Civil

Option: Structures

Présenté par:
THABET Ahmed

Sujet du mémoire

Etude et calcul d’un batiment en (R+5)
a usage multiple: Influence du
contreventement par des voiles

Soutenu publiqguement le 27/09/2020 devant le jonyposeé de:

M. RABAHI Abderezak Président
M. KRIM Abdallah Rapporteur
M. KERROUM Nadir Examinateur
M. DJEBLI Benyagoub Examinateur

Promotion: 2019-2020




Remerciement

Je tiens a remercier en premier lieu “DIEU” qui m a donné
la force afin de poursuivre mes études ainsi que toutes personnes
qui ont veillé a ma formation et tous qui m’ont aidé de prés ou de
loin a élaboré ce modeste travail dans les meilleurs conditions en

particulier, monsieur, KRIM Abdallah

J'exprime mes profondes gratitudes a mon encadreur
Mr : KRIM Abdallah de sa bonne communication, collaboration, de

sa patience et son aide scientifique.

Je remercie aussi Mr : KADARI HADJ et Mr : DAOUD
MOHAMMED du CTC pour m’avoir aidé.

AHMED THABET




Dédicaces

Je dédie ce mémoire A :

- Mes chers parents :Lakhdar et khedidja

-Ma grand-mere : Baghded halima

-Mes oncles : Allel, Bénali, Mohamed et Baghded

- Mes freres :Mahi, Daoud , Noureddine , Mokhtar, Hichem

-Mon épouse : Hafidha

-Mes enfants : Abderrahmane, Maroua , Lakhdar, Youcef et Razane

-Mes sceurs : Fadhila et Zineb

- Mes nieces et mes neveux

- Mes cousins et cousines

A tous les maitres et professeur qui m’ont suivi de maternelle aux
études supérieures, en signe de reconnaissances pour toutes leurs
aides et efforts qu’ils ont apportés pour faire de moi un cadre de
la nation.

Et a mes amis : Mahmoudi khatir , Khemilet Rabah , Khechera
Mohammed , Madene Mohammed , Sabkhaoui Aek et Tarfaoui

Mokhtar .

AHMED THABET




Sommaire

Sommaire

RESUME..... ...,
ADSEEACE. ...
Liste des figures..............ooi
Liste des tableauxX.................oo e,
Liste des notations et symboles........................... e
Introduction générale............................

Chapitre 1: Présentation du projet......................iiiiiiiiiiiiiii,

R 622 (o 6 L 1o T s P
1.2. Présentation de I"OUVIaZe. ......ouuieiit it
1.3. Caractéristiques GEOMELIIQUES ... ... vt ittt eanteteit e eet e et ete et e ete et et eeean e eenaneaeane
1.3.1. DIimension n €leVation. ... ......ovutintitiii i
1.3.2. DIMension €N Plan..........ouieiiniiiii e
1.3.3. DONNEES QU STEC. .. ettt ettt ettt et et et e e et e e e e aaeeaas
1.4. Différents éléments de la Structure.............ooeviiiiiii i e
L4, 1. SUPEISIIUCEUIE. . .ttt ettt e et et et et e et e e eee e
| i 1] 1 4 o110
1.5. Caractéristiques des MAatErIaUX. .. ....ueueentett et et et et et e te et eeeaeeeeeenaeanans
0T R = 70 oV
1.5.2. RESIStaNce MECANMIQUE. .. .ttt tin et et et ite et et et eeeee e et et eeeeee e ennns

1.5.2.1. Résistance caractéristique a 1a COmMPresSIONn. ........ovuveuiiiiiiiiiiiiiiieeieeeanannn.
1.5.2.2. Résistance caractéristique & 1a traction..............oovviiiiiiiiiiiiiii e,
1.5.2.3. Définition des €tats MIteS. ........oouiineiitii it

1.6. Contraintes et déformation de calcul..............oooiiiiiiiiiiii e,
1.7. Contrainte admissible de cisaillement...................cooiiiiiiiii ..

1.8. Modules de déformation longitudinale du béton....................oooooiii.

1.9. Module de déformation transversale..............ccooiiiiiiiiiiiiiiin i,

1.10. Hypothése de calcul...........ooiiiiiii e

1.11. Sollicitation du calcul vis-a-vis des états Hmites.......ooveeeeeeeeeeeieiei e,

W & A W DN

11
13
13

13
13
13
13
13
13
13
14
14
15
15
15
15
15
16
17
18
18
20
22



Sommaire

Chapitre 2: Prédimensionnement des éléments de la structure.......
2.1. Prédimensionnement des planchers..................ooiiiiiiiiiiiiii
2.2. Détermination de 1’épaisseur des planchers................oooiiiiiiiii.
2.3. Descente de charges des planchers. ...
2.3.1. Charge Permanente. .........ouueurtententeett et et et ete et et eate et eeanneaneenss
2.3.2. Charge d'exploitation. ...........ovuieiiieii e
2.4. Pré dimensionnement des €1éments pOTteurs. ..........ccovviiiinieiiinnieiennannnns
2.4.1. Prédimensionnement des POULIES. .......o.veutinriintiieie et eeaiieananns.
2.4.2. Prédimensionnement des POteaUX.........vuueriintitinnieeanieaeaieaneeneannn.
2.4.3. Calcul de la section du poteau. ..........overiiniitiiiiiiia i eeaaes
2.5. Vérification suivant RPAOD..... .. .o i
2.5.1. Effort normal ultime Pu.............ooi
2.6. Vérification du RPAOGD.... ..o i
2.6.1. Poteaux circulaires (RDC et les étages courants).............coevveiinninnnn..
2.7. Vérification des poteaux au flambement..................cooviiiiiiiiiiiiiiiinn...
2.7.1. Poteaux rectangulaires. .........oouiiuiiniiiieit et
2.7.2. POteAUX CIFCULAIIeS. . ... ue ettt
2.8. Prédimensionnement des VOIleS..........oo.viiiiiiiiiiiiiiiiii e

Chapitre 3: Calcul des éléments non structuraux.......................

B ACTOLETE . . ettt
3 L1 INtrOdUCHION. ...t
3.1.2. Calcul des sollicitations (enrobage et eXcentricite).............c.eevevenneennnnn..
3.1.3. Vérification de la compression (partielle ou entiére) de la section..............
3.1.4. Calcul du ferraillage (E.L.U)......oooiiiiiiiii e

3.1.4.1. Vérification de I’existence des armatures comprimée A’......................

3.1.4.2. Section minimale des armatures en flexion composée pour une

TECTANGUIAITE. ...ttt et e
3.1.5. Vérification des contraintes (E.L.S)............c.ooiiiiiiiiii e
3.1.5.1. Détermination des contraintes dans le béton comprimeé Gpe........cvvuvennn.n.
3.1.5.2. Détermination des contraintes dans I’acier tendu Gg.....ovvvvnvvnniennennnn...
3.1.5.3. Contrainte de cisaillement..................oooiiiiiiiiiiii e
3.1.6. Vérification du ferraillage vis-a-vis au s€iSMe............ooeviviiiiiiienninnnnn...
3.2, BalCon. .. e

R B 15 700 1011510 ) s D

........

23

23
23
24
24
25
25
25
26
28
29
29
30
30
36
36
36
36
38
38
38
38
39
39
39

40
40
41
41
41
41
42
42



Sommaire

3.2.2. Etude des charges et des SOIlCItations. ..........ovviiuiiiiitiiii e,

3.2.2.1. Calcul de la charge concentrée

3.2.3. Ferraillage..........................

324, VAIIICAtIONS . . . oottt

3.3. ASCENSEUr......euviiiiiiiiinnene
3.3.1. Calcul du poids des composants
3.3.2. Calcul de la charge total qy.......
3.3.2.1. Calcul de la charge de rupture.
3.3.2.2. Calcul des poids des cables....

de P aSCENSEUT . ...,

3.3.2.3. VErfication de Cp. .. ettt

3.3.2.4. Calcul de la charge permanente total G..............oooiiiiiiiiiiiiiii e,

3.3.3. Vérification de la dalle au poingonnement. ...............ooeviiiiiiiiiiiiiiiiiiinieanennn,

3.3.4. Evaluation des moments dus aux charges concentrées................coovveeieennnnnn...

3.3.5. Calcul du ferraillage de ladalle............coooiiiiiiiiii e

3.3.6. Vérificationa ’'E.L.S.............

3.3.7. Vérification des contraintes dans 1& btON. .........vvvrriiiiiiii e

3.3.8. Disposition du ferraillage............cooooiuiiii i

3.3.9. Voile de la cage d’ascenseur.....

34 . Lesescaliers.....ooveveeeeeieiiaann...

I B 15 40 Yo 10 To1 510 ) s P

3.4.2 Dimensions des escaliers..........
3.4.3. Etude d’un escalier a deux volée
3.4.4. Evaluation des charges et surcha
3.4.5. Calcul du moment fléchissant et
3.4.5.1. Calcul des sollicitations........

3.4.6. Ferraillage de I’escalier...........

347, VEIIICAtIONS. . .o oottt

3.4.7.1. Vérifications des contraintes a

A

rgesa EL.UetELS........o
effort tranchant max al’E.L.U.........................

PE LS.

3.4.7.2. Vérification de La fléche:(selonle BAELOL).....ccoooiiiiiiiiiiiiiii,

3.4.8. Etude de la poutre pali€re. ... .....oouiiniiiiii i

3.4.8.1. Dimensionnement...............

3.4.8.2. Charges supportées par la pout

L i e s

3.4.8.3. Calcul des sollicitations @ PE.L.U. ... i

3.4.8.4. Calcul du ferraillage a ’E.L.U

43
43
44
45
48
48
49
49
50
51
51
51
52
54
57
59
60
61
62
62
63
63
64
65
65
67
68
68
70
70
70
70
71
71



Sommaire

3.4.8.5. VErifications NECESSAIIES ... . uuututtent ettt ettt et et ettt e et ettt etenaeneenens 72
3.4.8.6. Vérifications des contraintes a PE.L.S...........o 72
3.4.8.7. Ferraillage des armatures transversales. ............oooviiiiiiiiiiiiiiiii e, 73
Chapitre 4: Calcul des planchers....................iiiiiiii i 75
O I 13 (016 1017510 1 P 75
4.2. Calcul du ferraillage de la dalle de compression. .............coevuiiuiniiiiiniiniiinnenn.. 75
4.3. Pré dimensionnement des poutrelles. ...........ooiuiiiiiiiiiiii i 75
4.4. Méthode de calcul des poutrelles. .........oouvviiiiiiiii i 76
4.4.1. Méthode forfaitaire. .........o.oiuiiiii e 76
4.4.2. MEthode de CaqUot. . ... ..ouenieit it 78
4.4.3. Evaluation des MOMENLS. .......c.uitiitineittitiit et 80
4.5. Calcul des poutrelles. ......o.eneie e 80
4.5.1. Evaluation des Charges. ............oouuueeee et e, 80
4.5.2. Plancher R.D.C et Etage courant..............cooovuiiioiiiiniiiiiiit i aeeaenans 81
4.6. Ferraillages des poutrelles. . ......o.ovuieiiiii i 87
4.6.1. Calcul des armatures longitudinales. ... 87
4.6.2. Vérification & PE.L.S. ... o 88
4.6.3. Vérification de la contrainte de cisaillement. ... 89
4.6.4. Armatures transversales. ... .. ..oouiii it 89
4.6.5. Compression de la bielle d’about............cooiiiiiiiiii 91
4.7. Vérificationde la fleche....... ... 92
4.8. Calcul des poutrelles du plancher terrasse. ..........oeviieiiiiiiiiiiiiiiiiiiee 95
4.8.1. Exemple de calcul........ ..o 95
4.8.2. Ferraillage. .. ....ouvineii it 97
4.8.3. Vérification a PE.L.S. ... . 99
4.8.4. Vérification de la fleche. ... ... 99
4.8.5. Armatures transversales Aq.........o.eiuiiuiiti i 103
4.8.6. Ferraillage de la dalle de cOmMPIesSion. ........vvueeitiiiiiiiiiitiieae e, 103
Chapitre S: Etude sismique. ..o, 105
5.1. GEnéralités SUT 1eS SEISIMES. .. . uuuuitititit ettt ettt et 105
5.2, INEOAUCHION. . ..ttt e et e 105
5.3, CalCUl SISIIIQUE. ... vttt et 105
5.3.1. Analyse modale spectrale.............cooiiiiiiiiii i 105

5.3.2. MEthOde du CalCUL. ... .o 106



Sommaire

5.3.3. Conditions & VETIFICT. ......oueieit it
5.4. Méthode d’analyse modale spectrale...............cooiiiiiiiiiiiiii
5.4.1. Principe de la mé€thode...........oooiiiiiii i
5.4.2. Spectre de réponse de calcul..... ..ot
5.4.3. Calcul de la force sismique totale.............oevieiiiiiiiiii e,
5.4.4. Poids total de 1a StruCture. ... .......ovuiniii i
5.4.5. Calcul de la force sismique totale............ooevieiiiiiiiiii e,
5.5.VArIANte 1 PrOPOSEE. ....uuinei ettt ettt et

5.5.1. Vérification des forces sismiques (¥, =80%V, )......oooviiiiiiiiiii,

5.5.2. Vérification de la période fondamentale..................coooiiiiiiiiiiiiiiiii
5.5.3. Vérification des facteurs de participation massiqUe...........ovueeeenrenneeeennennennnn.
5.5.4. Déplacements 1atéraux iNter-Etage.........oouvriiuiiitiiit i
5.6. Variante 2 PrOPOSEE. ... .uuuutnt ettt et ettt et et et et e e et et et e et et ate e naaaas

5.6.1. Vérification des forces sismiques (¥, =80%V, )......coooiiiiiiiiiiii,

5.6.2. Vérification de la période fondamentale..................cooiiiiiiiiiiiiiii
5.6.3 Vérification des facteurs de participation MasSIQUE. ........ooveueeneenienreeneennannennns

5.6.4. Déplacements 1atéraux iNter-€tage. .........ouvvriiniiitiiit i
Chapitre 6: Ferraillage des portiques......................ooooiiiiiiiii...

6.1 INtrodUCHION. ....oe e
6.2. Combinaisons de calcul...... ..o
6.3. Ferraillage des POULTES. .....outinit ittt e e
6.4. Recommandations du DTR pour les armatures longitudinales..............................
6.5. Ferraillage des pOteauX........oouiiuiiiiti it
6.5.1. Exemple de calcul........ ...
6.5.1.1. Sollicitations défavorables.............oooiiiiiiii
6.5.1.2. Calcul A Un POteAU. .....nei ittt
6.5.1.3. Vérifications de la contrainte de cisaillement......................coooiiiiiiL.

6.5.1.4. Calcul des armatures tranSVerSAlES. ... ...t e

Chapitre 7: Ferraillage des voiles de contreventement........................
T L INEOAUCHION. . ..ot e
7.2. Systéme de CONtIEVENTEIMENL. ... .eutintttt ettt et et et et ettt et eete e eeenne e
7.3. Principe de calcul. ... ..o

7.4. Ferraillage des VOIleS. ......o.oiniiii i e



Sommaire

7.5. DiSposition des arMatUrES. ... ..ueententtententete et ete et et eete et ete e eeeneeaneeneenns 139
7.5.1. Armatures VEItiCales. ... ..oououuiniit it 139
7.5.2. Armatures horizontales. ...........oouiiii i, 139
7.5.3. Armatures transverSales. ... ....ouuie it 140
Chapitre 8: Etude de Pinfrastructure...........................ooiiii. 141
8.1. Calcul des fondations. ...........oeiniit it 141
e O R 013 (0 4 L o1 o F 141
8.1.2. Choix du type de fondations............oouiiiiiniiiiii e 141
8.2, Btude du TadIer. .. ..ottt 142
8.2. 1. DEFNIHION. ..ottt 142
8.2.2. Prédimensionnement du radier...........couoeiniiiiiiiiiii e 142
8.2.3. Calcul de I’épaisseur du radier..........ooeiiuiiniiii e 143
8.2.4. Détermination de la hauteur de la poutre de libage.................cooiiiiiiiiiinn.. 144
8.2.5. Vérification des CONIAINEES. . .. .ouuineintit ittt ettt 144
8.2.6. Evaluation des charges pour le calcul duradier...................ooiiiiiiiiiiiin, 145
8.2.6.1. Poids unitaire du radier............ooouiitiiti i 145
8.2.7. Ferraillage du radier...........ooiiiiiiii e 146
8.2.7.1. Ferraillage des dalles............coooeiiiiiiii e 146
8.3. Ferraillage des poutres de lIbage..........c.ooviiniiiiiiii e 148
8.3.1. Calcul du ferraillage. .........coeiniiii e 151
8.3.2. Armature d€ PEALL. ... ...ttt ittt e 151
8.3.3. Contrainte de cisaillement.............oooiiiiiiiii 152
8.3.4. Armatures transversales. ... .....o.ovuiiuiniitii e 152
8.3.4.1. ESPACEIMENL. .. ...ttt 152
8.4. Croquets du ferraillage. ........oooouiii i 153
8.4.1. Schéma du ferraillage du radier..............ooiiiiiiiii e 153
8.5. Voile PeripheTiqUE. ... .eet ittt 154
8.5.1. Calcul des Charges. .. ...ouviniiii e 154
8.5.2. Calcul des SOIICIEATIONS. .. ... euutntent ettt ettt et eaae e 155
8.5.3. Calcul du ferraillage. .........ooeiniii i e 156
B.5.4. VATHHICATIONS . ...ttt ettt e 157
Conclusion générale et perspectives. ... 160

Références bibliographiques..................cccooooiiiii e 162



o all (o disSia Gl 3 L 5 lalaZ0wY) 5avele 5 lae Ll Liaf g R0 5 S50 Zikilial sl b/ 4
L’)M MMAJ’ L_I.Lumu.u 45)/}.: a;«l_i'.! ra-l;lu JIAJ‘y’ /.lé UJJ..LVJ d.l’}A 4_“.4; ‘;_‘.ajiy’ d.!(.é.” ,L;..ICIJJ/ j"‘;bu.”
I Cieal) 15 0 150 Aiaia)

Aaduwdl G jaadly il le ol g Gine 5 ) sariae Dbl /il

Sial g Jserd Guilsdl 5 pleall b e Dbl ASE) sl Cilide s
(RPA99V2003,BAELYI ...)




Résumé

Résume

Dans le cadre de la préparation de la soutenance du projet de fin d’études, nous avons étudié
un batiment constitué d’un sous- sol et cinq (05) étages a usage multiple. Ce projet est

implanté a Tissemssilt, classée en zone Ila de moyenne sismicité.

La stabilisation du batiment est assurée par un systéeme de portiques plus des voiles de

contreventement.

Le choix des différents éléments constituant la structure est faite conformément  aux

réglements utilisés actuellement en Algérie (RPA99V2003, BAELOIL...).




Abstract

Abstract

As part of the preparation for the defense of the end of the study project, we studied a building
for multiple uses consist of an underground, ground floor and five (05) stories. This project is

located in Tissemsilt which is classified seismic zone Ila.
The stabilization of the building is provided by a system frame and bracing walls.

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

used in Algeria (RPA99V2003, BAELO1...).
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Symboles Signification
E.L.S [Etat limite de service
E.L.U [Etat limite ultime
Cte Valeur constante
Ag Section d’aciers
Ay Section d’aciers comprimés
A A Section d’acier maximale et minimale
AN  |Axe neutre

IArmatures supérieures

Section d’un cours d’armatures transversales

Section réduite

Section homogene totale

Module d’élasticité

Résultante des efforts de compression dans le béton

/Action permanente

Moment d’inertie de la section totale homogene

Moment sur Appui.

Moment fléchissant a 1’état limite de service

Moment fléchissant a 1’état limite de service

Moment fléchissant au centre d’un panneau de la dalle articulée

Moment fléchissant au centre d’un panneau de la dalle articulée]
pour une bande de largeur unité parallele a | .

Effort normal de service

Effort normal ultime

Charge concentrée appliquée a 1’état limite de service

Charge concentrée appliquée a 1’état limite de service

Effort tranchant a I’état limite de service

a Plus petite dimension d’une section transversale
a-b Dimensions en plan d’un poteau
B Largeur d’une table de compression

Largeur d’une section rectangulaire ou de la nervure d’une

sectionen T
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Largeur d’une aile de tensionen T

Hauteur utile d’une section

Excentricité par rapport au centre de gravité du béton

Résistance caractéristique du béton a la compression a j jours

Résistance caractéristique du béton a la compression a 28 jours

Limite d’élasticité de 1’acier

Résistance conventionnelle a la traction du béton a j jours

Résistance conventionnelle a la traction du béton a 28 j

Hauteur totale d’une section

h, [Hauteur d’une table de compression
i |[Rayon de giration
[, [Portée d’ancrage
l_ , Hauteur de flambement
L Portée de la travée
[, |[Longueur de recouvrement
[, |Longueur de scellement
[, |[Longueur fictive
n=15 |Ceefficient d’équivalence
S, Espacement des armatures transversales
En Raccourcissement relatif maximal du béton comprimé
g5 IAllongement relatif des aciers tendus
S Raccourcissement relatif des aciers comprimés
Eq Allongement relatif des aciers tendus lorsque leur contrainte atteint la résistance de
calcul (fe/ys)
n  |Coefficient de fissuration
A |[Elancement géométrique
H  |Coefficient de frottement acier-béton
v |Coefficient de poisson
O Contrainte de compression du béton
O Contrainte limite du béton comprimé a L’E.L.S
Os Contrainte de traction de 1’acier
Tow Contrainte d’adhérence limite
Ty Contrainte tangentielle conventionnelle
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Diameétre d’une barre

Diameétre d’une barre longitudinale

Diameétre d’une barre transversale

Coefficient pour calculer I’ancrage des courbes

Coefficient de scellement
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Introduction générale

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

commencent a opter pour la construction verticale.

C'est pour ces dernieres causes, on a décidé d'opter pour le theme dont l'intitulé est « Etude et
calcul d’un batiment & usage multiple en béton armé en (R +5) avec sous-sol», qui sera notre

projet de fin d'études en vue de I'obtention du dipléme de fin de cycle.

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

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

L'ouvrage sera réaliser en béton armé, car ce matériaux présente un grand avantage par
rapport au c6té économique, il est peu couteux en comparaison a autres matériaux (charpente

métallique, bois).

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

intense.

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

chaussée et huit (05) étages avec sous-sol.

Chaque étude d'un ouvrage doit respecter certains critéres et atteindre des buts pour assurer

une meilleure utilisation de cet ouvrage:

- La sécurité (le critere le plus important): assurer la stabilité de I’ouvrage;
- L'aspect économique: sert a diminuer les co(ts du projet (les dépenses);
- Confort de I'utilisateur;

- Esthétique.

Notre travail est constitué de huit chapitres:
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» Le premier chapitre consiste & la présentation compléte du batiment, la définition des
differents éléments et le choix des matériaux a utiliser, et la présentation des différentes

hypothéses de calcul

* Le deuxieme chapitre présente le prédimensionnement des éléments principaux (tel que les

poteaux, les poutres et les voiles...etc.);
* Le troisieme chapitre présente le calcul des planchers;
* Le quatrieme chapitre consiste au calcul et le ferraillage des éléments non structuraux;

* Le cinquieme chapitre se portera sur I'étude sismique du béatiment, la détermination de
I'action sismique et les caractéristiques dynamiques propres de la structure lors de ses
vibrations. L’étude du batiment sera faite par I’analyse du modéle de la structure en 3D a
I'aide du logiciel de calcul ETABS 9.7;

* Le sixieme chapitre se portera sur le ferraillage des portiques éléments principaux;
* Le septieme chapitre consiste au ferraillage des voiles de contreventement;
* Le huitieme chapitre consiste a I'étude de I'infrastructure.

On termine notre travail par une conclusion générale.
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Chapitre 1: Présentation du projet

1.1. Introduction

Parmi les catastrophes naturelles affectant la surface de la terre, les secousses sismiques sont sans
doute celles qui ont le plus d’effets destructeurs dans les zones urbanisées. Il est malheureusement
certain que les séismes continueront a surprendre ’homme. La seule chose que nous puissions
prédire avec certitude, c’est que plus nous nous ¢éloignons du dernier séisme, plus nous sommes
proches du suivant. Face a ce risque et a I’impossibilité de le prévoir, la seule prévision valable est
la construction parasismique. Cela signifie construire de manicre telle que les batiments méme

endommages ne s’effondrent pas.

1.2. Présentation de ’ouvrage

Le projet qui nous a été confié consiste a un batiment a usage d’habitation, composé d’un Rez -de
chaussée plus cinq étages et un sous sol, ce projet est implanté dans la ville de Tissemssilt, donné

comme Zone de moyenne sismicité (Zone Ila) d’aprés le réglement parasismique algérienne (RPA
99 version 2003).
1.3. Caractéristiques géométriques

Les caractéristiques géométriques de batiment sont :

1.3.1. Dimension en élévation

Hauteur du RDC........oooiiiii 3,06m.
Hauteur dusous sol........coovvviiiiiiiiiiiiiinn, 3,00m.
Hauteur des étages courants.......................... 3,06m.
Hauteur totale du batiment......................... 18.30m.

1.3.2. Dimension en plan

Longueur enplan...............cooeeviiiiiininnn... 26,03m.
Largeurenplan...............cooiiiiiiiiiiiinnn.n. 26,03 m.
1.3.3. Données du site

Le site est considéré comme meuble (S3).

Contrainte admissible du sol oy, = 2,0 bars.
1.4. Différents éléments de la structure

1.4.1. Superstructure
a. Planchers
Un plancher est une aire généralement plane, destinée a limiter les étages et a supporter les

revétements de sols, dont les deux fonctions principales sont:
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- Facilité de réalisation.

- Réduction de la masse du plancher et par conséquence 1’effet sismique.

- Il fait fonction d’isolation acoustique et thermique.

- Economie dans le colit de coffrage.

b. Ossature

La stabilité de I’ossature est assurée dans les directions par systéme structurel mixte des portiques et
des voiles en béton armé capable de reprendre la totalité des charges verticales et horizontales.

¢. Maconneries
Ils se composent d’une enveloppe extérieure isolant de ’humidité et du bruit.

- Les murs extérieurs sont réalisés en doubles parois de brique creuse de 15cm et delOcm
d’épaisseur.

- Les murs intérieurs sont des cloisons de distribution en brique creuse del0 cm d’épaisseur.

d. Escalier

eme

La cage d’escalier permet ’accés du sous sol jusqu’au 5 étages. Elle est constituée a chaque
niveau de deux volées et d’un palier intermédiaire.
e. Ascenseur

L’ascenseur est un appareil élévateur permettant le déplacement vertical et acces aux différents

niveaux du batiment, il est composé essentiellement de la cabine et de sa machinerie.
f. Revétement

- Enduit en ciment pour le sous plafond.

- Enduit en ciment pour les faces extérieures des murs de facade, et en platre pour les murs
Intérieurs.

- Carrelage pour les planchers et les escaliers.

1.4.2. Infrastructure

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

- Capacité portante du sol: o5, = 2,0 bars pour d’ancrage D = 3.00m

- Le sol est argileux, le site est de nature meuble (S3).
1.5. Caractéristiques des matériaux

Notre batiment sera construit en béton armé, matériau composé de béton et de barres d’acier.

14



Chapitre 1: Présentation du projet

1.5.1. Béton

On appelle béton une pate malléable constituée par un mélange dans des proportions convenables
de ciment, sable, granulas et eau de gachage .Le béton utilisé est dosé a 350kg/m’de ciment CEM I
32,5 (CPA325). Les compositions retenues par m’ sont:

- Ciment: 350kg de CPA325.

- Gravier: 800litres de 15/25mm.

- Sable: 400litres de 0/5mm.

- Eau: 175litres d’eau de gachage

1.5.2. Résistance mécanique

1.5.2.1. Résistance caractéristique a la compression

Le béton est caractérisé par sa bonne résistance a la compression, cette dernieére est donnée a "j"
jour en fonction de la résistance a 28 jours par les formules suivantes :

[ g S40MPa = f .= mxfﬂs

J
—_— .
1.40 + 0.95j feas

LFE:E = 40 MPa —‘f:; =
Pour 28 jours < j < 60 jours, on prend :f_; = f,z¢

Pour j > 60 jours, on prend f.; = 1,1f.,s; (2 condition que le béton ne soit pas traité
thermiquement).
Pour notre étude, on prend : f..s = 25 MPa

1.5.2.2. 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 :
fi; = 0,6 + 0,06f.,5 = 2,1 MPa; Pourf.,; = 25 MPa.

1.5.2.3. Définition des états limites

Un ouvrage doit étre congue et calculé de maniére a présenter durant toute sa durée d'exploitation
des sécurités appropriées vis-a-vis :

- De sa ruine ou de celle de 1'un de ses ¢léments.

- Du comportement en service susceptible d'affecter gravement sa durabilité, son aspect ou encore
le confort des usagers.

Les états limites sont classés en deux catégories:
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a. Etat limite ultime

Il correspond a la perte d'équilibre statique (basculement), a la perte de stabilit¢ de forme

(flambement) et surtout a la perte de résistance (rupture) qui conduit a la ruine de 1'ouvrage.
b. 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 ¢léments porteurs).

1.6. Contraintes et déformation 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.l. Diagramme parabole — rectangle:

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

A&

oa (IVIPa)

Hectangle

.
3.5 2 (6d)
Figure 1.1: Diagramme parabole-rectangle.

Obc: la contrainte de compression du béton

La contrainte du béton comprimé:

( 0,85 x f;;

Ope = —————

be P K Vs
0,85 %25
= —= 142 N — l snéral
One 1% 150 14,2 MPa — Pour le cas générale
0,85 %25 , , . ) .

OTpe = TIx 115 = 18,48 MPa — Pour le cas des combinaisons accidentelles
e r

Avec:

£, - Déformation du béton en compression ;

;. : Contrainte de calcul pour 2 %o <e€n< 3,5 %o ;
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fe; - Résistance caractéristique a la compression du bétona " j " jours ;

¥, = 1,5 — Cas général

¥ - fficient Scurité : .
v, . Coefficient de sécurité avec {h’ — 115 — Cas accidentelles

Le coefficient de minoration 0,85 tient compte de l'influence défavorable de la durée d'application
des charges et des conditions de bétonnage vis-a-vis des résistances caractéristiques obtenues par
essaies sur éprouvettes.

b. Etat limite de service

La contrainte limite de service en compression est donnée par la formule suivante :

e = 0,6 X f.2a = 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.

0,8 ou 0,85 f;/ By
Yo 35% 0851/ PR
4
AN
i R e e e +
Diagramme des Diagramme des Diagramme des contraites
déformations contraintes rectangulaire simplifiée
parabole rectangle
Figure 1.2: Diagramme rectangulaire.
1.7. Contrainte admissible de cisaillement:
0.2 fe; .
T, = min Vb =5 MPa) ; Pour une fissuration peu prejudiciable ;

0,15 X f.;
Iru = r‘nin(ﬁf—hr‘;I = MFa) : Pour une fissuration préjudiciable ou trés préjudiciable
La contrainte ultime de cisaillement dans une pi¢ce en béton définie par rapport a I'effort tranchant

ultime t.
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Tu
T., =
“ b0 x d
Avec - {b,}: ‘-rargeur de la ;f:.:ece
d : hauteur utile
_ {0,2%25 o _
T, = mm(W :5 .‘lfPa] = min(3,34;5 Mpa) = 3,34 MPa; Fissuration peu préjudiciable
MEELE Y ) = min(25; 4 MPa)
T, =MmMinj———— %! ad)=Mmin Lo, ¢l a
. L 1,50

= 2,5 MPa; Fissuration préjudiciable ou trés préjudiciable

1.8. 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 €gal a :

E,; = 11000%/f = 11000V25 = 32164,19 MPa
b. Module de déformation différée

E,; =3700"|f,; = 3700%25 = 10818,86 MPa
N 7

La déformation totale vaut environ trois fois la déformation instantanée.

1.9. Module de déformation transversale

a. 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 déformation transversale est donnée par

E

I’expression suivante: G = ———
2x(1+v)

Ouw:v est le coefficient de poisson
v = 0; Pour le calcul des sollicitations (dans E.L.U.) > G =16082.10MPa
v =0,2; Pour le calcul des déformations (dans E.L.S.) - G =13401.75MPa

b. 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;
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- Barres a haute adhérence obtenue par laminage a chaud d’un acier naturellement dur;

- Fils a haute adhérence obtenue par laminage a chaud suivi d’un écrouissage par tréfilage et/ou
laminage a froid;

- Treillis soudés formés par assemblages de barres ou de fils lisses ou a haute adhérence.

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

Le poids volumique de I’acier est de: y, = 78,5kN/m’ et son module d’élasticité longitudinal est
de:Es =200000MPa

c. Diagramme contraintes-déformations

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 ys qui a les valeurs
suivantes:o,=f, /.

l’ ¥, = 1,15 ;Cas geénérale,on a g, = 348 MPa
l'.-fg = 1,00 ; Cas des combinaison accidentelles,on ag, = 400 MPa

Raccourcissement Allongement

Figure 1.3: Diagramme contraintes-déformations.
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d. Contraintes limites de traction des armatures
. = f,; (Pasde limitation) — Fissurationpréjudiciable
0. = min fg X fe:110x \/n X f;; MPa

7= = min {E x 400; 110 x 16 x 21 — Fissurationpréjudiciable
5. = 201,63 MPa

Oe = min (% X fe:90% \nXf; MPa
.. <min (> x400;90 x L6 x 2,1 — Fissurationtrés préjudiciable
o.. = 165 MPa

n: Coefficient de fissuration;
## =1 = Pourrondlisse;
n = 1,6 — Pour haute adhérences avec € = 6 mm;
1 = 1,3 — Pour haute adhérences avec € < 6 mm.

fi: Résistance caractéristique a la traction du béton ;

f.: Limite d’élasticité des aciers.
1.10. Hypothese de calcul

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

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

- Etats limites de service E.L.S

a. EL.U.R

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 minorée, ce qui
correspond aussi aux réglements parasismique algériennes R.P.A 99 (version 2003). On doit par
ailleurs vérifier que I'E.L.U.R n'est pas atteint en notant que les actions sismiques étant des actions
accidentelles.

- Les sections planes avant déformation restent planes apreés déformation ;

- Pas de glissement relatif entre les armatures et le béton ;

- La résistance du béton a la traction est négligée ;

£y = 3,5%0 — Flexion composée

- Le raccourcissement du béton est limité a : { — o ) .
£y = 2%0 — Compression simple

- L'allongement de l'acier est limité a : £, = 1090 ;

- Les diagrammes déformations contraintes sont définis pour :

- Le béton en compression ;
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- L'acier en traction et en compression.

b. Régles des trois pivots

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

- Par écrasement du béton comprimé.

- Par épuisement de la résistance de I'armature tendue.

- Les positions limites que peut prendre le diagramme des déformations sont déterminées a partir
des déformations limites du béton et de l'acier.

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

Pivot | Domaine | Déformation limites du pivot considéré
A 1 Allongement unitaire de 1’acier 10%go
B 2 Raccourcissement unitaire du béton 3,5%0
C 3 Raccourcissement unitaire du béton 2%

Tableau 1.1: Déformations limites des pivots.

Compression
20 5%0 &
........................... 0__ 2% 3.3 Yoo by
B
————— 37
=
ss | [#——— {
|
=
47
"M Pyot C
__________________ _hé._ |
10%o Traction &
s
______________________ 80_____X

Figure 1.4: Diagramme des déformations limitées de la section.

c. E.L.S
Il consiste a 1'équilibre des sollicitations d'actions réelles (non majorées) et les sollicitations

résistantes calculées dépassant des contraintes limites.
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- Les sections droites restent planes.
- Il n'y a pas de glissement relatif entre les armatures et le béton ;
- le béton tendu est néglige ;

- Les contraintes sont proportionnelles aux déformations.

Opc = Ep X €pc
o, =E; X &
AL
g= —
L

Par convention n correspond au rapport du module d'¢lasticité longitudinale de 1'acier a celui de
béton.

Ey

n= = 15 ; Coef ficient d'équivalance

1.11. Sollicitation du calcul vis-a-vis des états limites

a. Etat limite ultime

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

b. Etat limite de service

Combinaison d'action : G + Q

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

G : charge permanente
Q : charge d'exploitation
E: effort duséisme

{G-t-QiE
086G tE
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Chapitre 2: Prédimensionnement des éléments de la structure

2.1. Prédimensionnement des planchers

Le plancher est une séparation entre les niveaux qui transmet les charges et les surcharges qui lui
sont directement appliquées aux éléments porteurs tout en assurant des fonctions de confort comme
I’isolation phonique, thermique et I’étanchéité des niveaux extrémes. Dans notre structure, on utilise

de types de planchers.

Figure 2.1: Coupe d'un plancher a corps creux

h: L’épaisseur totale du plancher.

L: La plus grande portée entre nus d’appuis des poutrelles.

2.2. Détermination de I’épaisseur des planchers

L’épaisseur du plancher est déterminée a partir de la condition de fleche:
3 > L =h = L
L 225 22.5

L: La portée maximale entre nus d’appuis;

hi: Hauteur totale du plancher.

L= rnin[Lmax (sensx); L, .. (Sensy)] =L= min[5.10;3.80]m =3.80m
h, ZL:ht Zﬁzmcm
22.5 22.5

On adopte un plancher d’une épaisseur de:
h, =20cm
16¢cm: Epaisseur du corps creux

4cm: Epaisseur de la dalle de compression
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Chapitre 2: Prédimensionnement des éléments de la structure

2.3. Descente de charges des planchers
2.3.1. Charge Permanente

a.l. Plancher terrasse inaccessible

Plancher P (KN/m?)
Protection en gravions roulé (e=5cm) 0,12
Etanchéité multicouche (2cm) 0,16
Forme de pente en béton (10cm) 2,2
Isolation thermique a liége (e=4cm) 0,16
Plancher en corps creux (ep = 16+4) cm 2,80
Enduit en platre(e=2cm) 0,2
G=6.48

Tableau 2.1: Charge permanente de plancher terrasse

a.2. Plancher RDC et étage courant

Plancher P (KN/m®)
Cloison légére 1,00
Carrelage (2cm) 0.44
Mortier de pose (2cm) 0.4
Plancher en corps creux (ep = 16+4) cm 2,80
Enduit en platre (ep =2cm) 0,28
Lit de sable (2cm) 0.36

Ge =5,28

Tableau 2.2: Charge permanente des planchers RDC et étage courant

a.3. Murs de facade
Plancher P (KN/m®)
Brique Creuse (10 cm) 0,9
Brique Creuse (15 cm) 1,35
Enduit extérieure en ciment (2 cm) 0,36
Enduit intérieure en platre (2 cm) 0,2
G.=2,81

Tableau 2.3: Murs de fagade




Chapitre 2: Prédimensionnement des éléments de la structure

2.3.2. Charge D'exploitation

- Terrasse inaccessible: Q= 1.00 KN/m®

- Etage courant: Q= 1.5 KN/m®

2.4. Pré dimensionnement des éléments porteurs

2.4.1. Pré dimensionnement des poutres

En construction, les poutres doivent avoir des sections réguliéres soit rectangulaires ou carrées. Ces
sections sont obtenues en satisfaisant aux conditions suivantes.
¢ Critére de rigidité.

¢ Condition du R.P.A 99.

a. Pré dimensionnement des poutres principales [p.p]

a.l. Criteére de rigidité

Lepel

15 10
0,3d <b<0,4d
Avec:
h: Hauteur de la poutre.
b: Largeur de la poutre.
L: Portée de la poutre.
Pour:

32,66<h<42 — h=40cm.

L=490cm =
1215<5<16,20 — b=35cm.

a.2. Condition du R.P.A 99

h>30cm h=40>30cm
b>20cm = <b=35220cm
(h/b)< 4 (45/30)=1,5<4

................... Vérifiée

Donc la section adoptée pour les poutres principales est (35 x 40) cm’

b. Prédimensionnement des poutres secondaire [P.S]
b.1.Critere de rigidité

Loped
15 10

03d <b<0,4d

Pour:
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Chapitre 2: Prédimensionnement des éléments de la structure

2d4<h<36 — h=35cm

L=360cm =
9,45<b<12,6 — b=35m

h>30cm h=35>30cm
b>20ecm = <b=35225cm
(b/n)< 4 (h/b)=0,85<4

............... vérifiée

Donc la section adoptée pour les poutres secondaires est (35 x 35) cm”

2.4.2. Prédimensionnement des poteaux

Le calcul est bas¢ 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 et circulaire. La surface afférente du poteau rectangulaire est
donnée par la surface afférente du poteau rectangulaire:

S =4,60+4,00=18m?

La surface afférente du poteau circulaire est donnée par: S = 4,25+2+5,2=11,45m?

PP:poutre principale
PS:Poutre secondaire

2,6m

{
|
n PH 4.6m

Zm ‘ J
1 I

2,6

Figure 2.2: Section afférente du poteau circulaire

a. Dégression des Surcharges d’exploitation

Sous terrasse ............coeeennnn.. Qo.

Sous étage 1 .......ccevvvvivniinnn.n QoTQ:.

Sous étage 2 ........cceviiiiiniini. Qo 10,95 (Q:1 + Qy).

Sous étage 3 ........ccoiiiiiiiiiini. Qo +0,90 (Q; + Q2 + Q3).

Sous étage 4 .........cooeiiiiiiiini. Qo+ 0,85(Q1 +Q2+ Q3+ Q).

Sousétage n ..........oooevvviinnnnn Qo+ 32+nn (Q1+Qateeennn.... +Qp,) Pour n>5.
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Chapitre 2: Prédimensionnement des éléments de la structure

Niveau La loi de dégression (kN/m?) La charge (kN/m?)
Terrasse NQo = 1KN/m? 1
05 NQ; =Qo+ Q 2,5
04 NQ2= Qo+ 0,95(Q; + Q) 3,85
03 NQ3; = Qo+ 0,90(Q; + Q>+ Q3) 5,05
02 NQs=Qp+ 0,85(Q; + Q2+ Q3 + Qu) 6,10
01 NQs = Qo+ 0,80(Q; + Q2+ Qs + Qs+ Qs) 7,00
RDC NQs = Qo+ 0,75(Q1 + Q2+ Qs + Qs+ Qs + Qp) 7,75
S/Sol NQ;=Qo+0,71(Q; + Q: + Q3 + Qs+ Qs + Qg + Qy) 8,45

Tableau 2.4: Dégression des surcharges d’exploitation

b. Méthode de calcul
Leur pré dimensionnement doit respecter les trois conditions suivantes:
a. Condition de résistance
b. Condition imposée par le RPA99
c. Condition de stabilité
c. Condition de résistance

On sait que:

B> K-B-N,

{e : (0%9) +0,85 (%j : cs}

A
D’aprés BAEL 91, on prend : = 1%=0.01

Avec:

B;: Section nette du béton; [B; = (a-0,02) x (b-0,02) m?]

0: facteur de durée d’application des charges (6 = 1)

K: Facteur correcteur pour la durée d’application des charges K =1, les charges étant appliquée
généralement apres 90jours

Gbve: Résistance de calcul du béton en compression a I’état ultime.

Ny = 1.35N,+1.5N,

Ng: Effort normal du aux charges permanentes

Ng: Effort normal du aux charges d’exploitations

Il se calcul en appliquant la loi de digression des charges d’exploitations
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Chapitre 2: Prédimensionnement des éléments de la structure

B: coefficient qui dépend de I’élancement du poteaux.
B=1+0,2(A/ 35)*> avec A<35

Pour toutes les armatures participe on prend A= 35 --> f=1,2

o, = Je _ 348MPa : Résistance de calcul des aciers a L’ELU

7s

La formule (*) est simplifiée et devient :

14,20
B.>(2-N, ).10/ K 0’90J+0,85-(%00)-348}

Donc B, > 0, 64xNu

d. Conditions imposées par le RPA99
Pour zone: on a

1- Min (by, h1) >225cm en zones lla
3- Min (by, hy) =2h/20

1/4 <bj/h; < 4

Avec:

h: la hauteur libre d’étage

2.4.3. Calcul de la section du poteau
a. Poteau rectangulaire

al.Exemples de calcul

a2. Calcul de la section du poteau

éme

a3. poteau de (5" "etage)

a4. Effort normal ultime P, :

P, =N, (plancher ) Sy (Prancher) + N (P~P)' Loy (ppy+ Ns (P~S)X Loy (p.s)

u

, G =648 KN/m".
5‘™etage —> {Q L00 KN//mZ = Nipuancher) =135G +1.50
=1, m.

= Nl(Plancher) = 10’73 KN/m2
Nyppy=1,35(25-0,35-0,40)= 4,73 KN /m ]

N5y =1,35(25-0,35-0,35)= 4,13 KN /m.

m =1 Etage

Donc:
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Chapitre 2: Prédimensionnement des éléments de la structure

P =10,73x18,4+4,73x4,6 +4,00x4,13

P =23571KN

N, =L15 P, =115%x235,71=271,07KN

On sait bien que : B, > 0,64 N, = B, >173,48 cm”.

a=,/B, +0.02 a=13.19
Donc on prend : B= (35><35)

2.5. Vérification suivant RPA99

min (h, , b, )> 25 cm min (35, 35)> 25 cm

min (4, , b, )> ;10 = min(35,35)2%:18 ...... Condition vérifiée.
lgb—1§4 l§£=1<4

4 h 4 35

a. Poteau: (5™ etage)

2.5.1. Effort normal ultime Pu

u

P, = N, (plancher)- S ot (Prancher) T N2 (P.P)- Lyt Ns (P.S)x L(ps)t szoteau(Sé’"e etage)x L,

G =528 KN/m?.

Nypor =1.35G +1.50
0 =2,5KN/m". Hencher)

5'™etage —> {

= N\(ptancher) = 10,88 KN/ m”
Noyppy = 1,35x(25x0,35x0,40 )x2- = 9,45 KN /m.]
Ns(ps) = 1.35x(25x0,35x0,35 )x2- = 8,27 KN /m.]
m="2 Etages
N poreq = 1,35x(25x0,35x0,35) = 4,13 KN /m.l
Donc: P, =10,88x18,4+9,45x 4,6+ 827 x 4,00+ 4,13x3,06
P, =289,38KN
N, =115P, =1,15%x289,38=332,79KN
B, >0,64 N, = B, >212,98cm’

a= \/B_r+ 0.02 a=14.6lcm Donc on prend: B =(35><35)
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Chapitre 2:

Prédimensionnement des éléments de la structure

2.6. Vérification du RPA99

min (h, , b, )> 25 cm

min (35 ,35)> 25 cm

306

min (&, ,b,)> = smin (35,35)> —-=15.3
20 20
Lebioy L34y
4 h, 4 35
Q G Nu (P.P) | Nu (P.S) Nu
N Br
KN) | (N | RN | (RN Potcaux | (Plancer | PU @) \NUON | oy | sy
(kN))

2:;6 3,85 17,04 17,18 12,4 8,27 28,78 683,49 786,01 503,05 35x35
2:;6 5,05 22,32 18,9 16,54 12,4 37,71 884,91 1017,64 | 651,29 35x35
zf:;e 6,1 27,6 23,63 20,67 17,8 46,41 1099,79 | 1264,76 | 809,45 40x40
éztznglee 7 32,88 28,35 24,81 23,2 54,89 1310,62 | 1507,21 | 964,61 40x40
étl.f;e 7,45 38,16 33,08 28,94 28,6 62,69 1508,94 | 1735,28 | 1110,58 40x40
RDC 8,45 43,44 37,8 33,08 35,43 71,32 1726,90 | 1985,94 | 1271,00 45x45
S/Sol 9,28 48,72 42,53 37,21 42,27 79,69 1940,12 | 2231,14 | 1427,93 45x45

Tableau 2.5: Tableau récapitulatif des sections des poteaux rectangulaires des différents étages.

2.6.1. Poteaux circulaires (RDC et les étages courants)

a. Calcul de la section du poteau du RDC

S =11.45cm?

b. Effort normal ultime P

P =N, (plancher)- S o (Plancher) T NV (P.P)-LW(PAP) + N, (P.S)x Ly (ps)+ Nypoteaux L,

RDH{

G =4872KN/m”.
0 =9,28KN/m”.

= Nl(Plancher) = 79>69 I<]V/n/l2

Nl(Plancher) = 135 G + 1 5Q

N,y = 1,35x(25x0,35x0,40 x9 = 42,53 KN /m.1
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Chapitre 2: Prédimensionnement des éléments de la structure

Ni(ps) = 1,35x(25x0,35x0,35)x9 = 37,21 KN /m.]

NpoTeau = 1,35[(0,35 % 0,35) x 3 + (0,40 X 0,40)3 + (0,45 X 0,45)2] X 25 = 42,27KN
m = 1 étage

Donc:

P,=79.69 x 11.45 + 42,53 x 5.66 + 37,21 x 4 +42.27 x 3.06

P,= 1431.36KN

Nu = 1.15Pu

Nu = 1646.06KN

On sait bien que : B, > 0,64 N, = B, >1053,48cm”.

D =0.02+2x B,
T

D =36.64cm

Donc on prend: D = 50cm
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Chapitre 2: Prédimensionnement des éléments de la structure
Q G Nu (Poutre Nu (Poutre Nu
Nu Pu (kg) Nu=1,15xPu | Br =0,6§xNu b
(kN) (kN) | Principal (kN)) | Secondaire (kN)) | POt€aux | plancher (kN) (kN) (cm)

57 étage 3,85 17,04 17,18 12,4 8,27 28,78 501,68 576,93 369,23 40
4 étage 505 | 2232 18,9 16,54 12,4 37,71 642,86 739,29 473,14 40
3% étage 6,1 27,6 23,63 20,67 17,8 46,41 802,29 922,63 590,48 45
2™ étage 7 32,88 28,35 24,81 23,2 54,89 959,18 1103,06 705,96 45
19 étage | 7,45 | 38,16 33,08 28,94 28,6 62,69 1108,31 1274,56 815,72 45
RDC 8,45 | 4344 37,8 33,08 35,43 71,32 1271,30 | 1461,99 935,68 50
S/Sol 928 | 4872 42,53 37,21 42,27 79,69 1431,36 | 1646,06 1053,48 50

Tableau 2.6: Tableau récapitulatif des sections des poteaux circulaires des différents étages
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Chapitre 2: Prédimensionnement des éléments de la structure

2.7. Vérification des poteaux au flambement

2.7.1. Poteaux rectangulaires

L/,
A=—-<35
i
3
i=JZ ot [=24
B 12
:'=~::u’1.,ﬁ

I: Moment d’inertie de la section du poteau

B: section du béton

A :I’élancement L—f
bi
Lf=0,7L0
= ] =346 X u.._;u
Niveau (a,b)cm’ ly(m) | a(cm) I, =0,71,(m) A
S/Sol et RDC (45x45) 3,06 45 2,14 23,53
Etage 1, 2, 3 (40x40) 3,06 40 2,14 26,47
Etage 4, 5 (35x35) 3,06 35 2,14 30,25

Tableau 2.7: Tableau de vérification des poteaux rectangulaires au flambement

2.7.2. Poteaux circulaire

A=4Lf/D =35

Lf = 0,7LC
Niveau l,(m) D (cm) l,=0,71,(m) Y
S/Sol et RDC 3,06 50 2,14 17 ,12
Etage 1, 2, 3 3,06 45 2,14 19,02
Etage 4, 5 3,06 40 2,14 21,40

Tableau 2.8: Tableau de vérification des poteaux circulaires au flambement

Toutes les conditions sont vérifiées pour les deux types des poteaux
2.8. Pré dimensionnement des voiles
Sont considérés comme voiles les éléments satisfaisants a la condition L > 4a

a: Epaisseur du voile
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Chapitre 2: Prédimensionnement des éléments de la structure

L: Largeur du voile

L’épaisseur de voile doit satisfaire la condition imposée par RPA99:

azh,/20
a> h, :azﬁzlimcm
20 20

Donc, on prend pour: a =20 cm

Figure 2.3: Coupe en ¢lévation du voile
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Chapitre 3: Calcul des éléments non structuraux

3.1. Acrotere
3.1.1. Introduction

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

Il est réalisé en béton armé et est soumis a son poids propre et a une surcharge horizontale due a
une main courante (Ng = Q = 1 kN/m) ainsi qu’ai séisme qui crée un moment de renversement. 11
est considéré comme étant une console encastrée au plancher terrasse.

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

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

importantes (fissuration préjudiciable).

Eiﬁl)cm

Na €=:=‘

\rr

E o

Figure 3.1: Dimensions de ’acrotére.

3.1.2. Calcul des sollicitations (enrobage et excentricité)

Le calcul se fait pour une bande de 1m

a. Poids propre

0,03 X 0,1
- 2

G=5X y, =00685x 25 = 1,71 kN/m

+ (0,1 x0,6) + (0,07 X 0,1) = 0,0685m°

@=1kN/m
b. Effort normal
_-"JU =1,356 =1,35x 1,71 = 2,31 kN/ml

N,,, = Nz =171 kN/ml

&
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Chapitre 3: Calcul des éléments non structuraux

c. Moment de flexion
M,=15Xx NQ ¥ h=150x1x0,60=0090kN.m

M_. =M

or o= NgXh=1x060=060kN.m

¢
d. Effort tranchant
V= Ny =1kN.m
Vy =15V = 1,50 kN.m
Vier =V =1kN.m
e. Enrobage

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

f. Excentricité

M, 090
e= —=—=1039m
N, 31
e, 0,10
- -5 = 0,05m < 0,39 m

ep: Epaisseur de I’acrotére.

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

3.1.3. Vérification de la compression (partielle ou entiére) de la section

M, = N, [e +2- c] = 2,31[(}.39 + 2 u,c-z] = 0,97 kN.m

(d—c"IN, — My < (0337h —(0,81c"))f,. X bx h(d —c" )N, — M,
=((0,09 —0,02) x 2,31)— 097 = —0,81 kN.m

((0,337xh) — (0,81 x¢c"))fy,. XbXh
= ((0,337x0,1) —(0,81x 0,02))14,17 X 10% X 1 X 0,1 = 24,80 kN.m

— 0,81 < 24,80 kN.m.

Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait pour une section rectangulaire (b x
h) = (100 x 10) cm?.
3.1.4. Calcul du ferraillage (E.L.U.)

3 M,  097x10°
bxd®xf,, 100x 9% x 14,17

7 = 0,0084

3.1.4.1. Vérification de ’existence des armatures comprimée A’
i, = 0,8a, X (1-(0,4a,))

3,5 3,5 i fe 400
o, = - = 0,668 ;Avec e, = - =
© 35+1000s,; 35+1,74 " EXy, 2x10°X1,15

= 0,00174
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Chapitre 3: Calcul des éléments non structuraux

U, =08x0668x(1-(04 x 0668))= 0,392 > u=00084 -4 =0
u=0,0084 = B =0996

On calcul:

A, - Section d’armatures en flexion simple;

A, Section d’armatures en flexion composee.

M, 0,97 x 10°

A, = = = 0,31 cm®/ml
f* g, xdx B 348%X0996X9 /
Ny 2,31x 10° .
A, = A — =031— ———— = 0,24 cm*/ml
100a, 100 x 348

3.1.4.2. Section minimale des armatures en flexion composée pour une section rectangulaire
a. Armatures principales

N, = N.=171kN/mi

M,,= My= N, Xh=1x0,60=0,60kN.m

s8T

M., 060
€ = —— = ——=035m=35cm
N}'l?’ 1’?1

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

A _ dXPX feng % fpor — 045d % 023 = 100X 2.1 35 =405

&R fe 8gpr — 0,185d ! 200 35 - 1,665

X 0,23 = 1,01
ml

On adopte 406/ml; A, = 1,13 em®/ml; 5, = 25 cm

b. Armature de répartition

A 1,13

A, =F=--=028 em® /ml
On adopte: 4, = 1,13 em™ /ml ; Soit: 406 p.m.

3.1.5. Vérification des contraintes (E.L.S.)

a. Moment de service

0,10

M, =N, x(e—c+3)=171x(035- 002+ =%) = 0,65 kN.m

b. Position de I’axe neutre

-

b 1
2V

— nA,(d-y) =0 =50y — 21,15y — 190,35 =0 —» y = 1,58 cm
¢. Moment d’inertie

100 x 1,58

2 - i
I= 23-3 +nA,(d-vy) = + (15x 1,13 x (9 —1,58)%) = 1064,68 cm*
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Chapitre 3: Calcul des éléments non structuraux

3.1.5.1. Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy,

M., 650

= X y= —— % 1,58 = 0,96 MP
%= 77 Y7 To6468 “

G,. = 0,6f..c =15 MPa

g, = 0,96 < G,_ = 15 MPa,; Condition vérifiée

3.1.5.2. Détermination des contraintes dans I’acier tendu o
2 -

o, = min (gf_, ;11040 X f—:‘e) ; Fissuration préjudiciable

Avec :

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

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

M__. 650
g, = n%[d— y) = 15X oeres < (9 —1,58) = 67,95 MPA

o
I

= 67,95 MPa < G_ = 201,63MPz; Condition vérifiée

3.1.5.3. Contrainte de cisaillement

Tu = pxa

T=15Q=15x1=150kN

_ 150 2 —
T, = o= = 16,67 kN/m® = 0,01667 MPa

3
I

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

--i
Il

0,01667 MPa < T_ = 2,5 MPa ; Condition vérifié¢e

u u
3.1.6. Vérification du ferraillage vis-a-vis au séisme
D’apres le R.P.A. 99/2003, les éléments non structuraux doivent étre vérifiés aux forces
horizontales selon la formule suivante:
Fp=4x C;,XAX Wp
Avec:
A: Coefficient d’accélération de zone A = 0,08
C,: Facteur de force horizontale €, = 0,8
W,,: Poids propre de I'acrotere W, = 1,71 kN
F, : Force horizontale pour les ¢léments secondaires des structures

Fp =4x08x0,08x171=0,44 kN < 1,5Q = 1,5 kN ; Condition vérifiée
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446

Figure 3.2: Ferraillage de 1’acrotere.
3.2. Balcon
3.2.1. Introduction
Le balcon est un ¢lément 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.

1,10m

3,45m
On a:

L,:La longueur suivant 'encastrement a la poutre ; L, =345m

L :La longueur suivant l'encastrement aux deux consoles; L, =1,1m

L 1,1
L_x = 345 = 0,32 < 0,4 = La dalle travail dans un seul sens (suivant L)

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

» Résistance a la flexion

Isolation acoustique: e = 12cm;
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Sécurité en matiere d’incendie: e > 11cm pour 2 heures de coupe feu.

On adopte: e = 15cm.

3.2.2. Etude des charges et des sollicitations

a. Décente de charges

Désignation (KN/m’)
1. Carrelage (2cm) 0,4
2. Mortier de pose 0,4
3. Dalle plaine (ep =15) cm 3,75
4. Enduit en platre (ep = 2cm) 0,2
5. Lit de sable 0,36
G =5,11

Tableau 3.1: Charge permanente du balcon

G =5,11 KN/m’

Q =3,5 KN/m’

b. Charge surfacique et linéaire

Q,=1,356+15Q =(1,35x511) + (1,5 X 3,50) = 12,15 kN/m* ; Charge surfacique.

Q.
Q... =G+ Q=511+ 3,50 = 8,61 kN/m"; Charge surfacique.

12,15 x 1 m = 12,15 kN/ml ; Charge linéaire.

Q... =861x1m=28,61kN/ml;Charge linéaire.

3.2.2.1. Calcul de la charge concentrée

Le balcon supporte la charge d’un mur en brique perforé de 1,1m de hauteur et de 10cm
d’épaisseur. Sa longueur est de 4m.
a. Poids propre du mur

P .,=0xXxbxhx1m=13x01x11Xx1m=143kN

s

D'ow: P, = 135P__ =1,35X 1,43 = 1,93 kN

mur
b. Poids de I’enduit en ciment

P O0XbXhXx1m=18x002x 11X 1m= 04kN

enduit ~

D’ou: P, =1,35P, .. = 1,35 X 0,4 = 0,54 kN

enduit
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c. Charges totales

F, + P, =193+054= 247 kN

u mur uenduit

P, =
'PS'E'J" = 'P

m

ur + Panduir = 1-'43 + ﬂ:'q' = 1:43kN

P 24708

i
Qu =12,15KNm

Figure 3.3: Schéma statique montrant les charges subissant le balcon

d. Calcul du moment max et de ’effort tranchant max

12 12,15 x 1,1°
M__. = — Q; - Bl=— (f) —(247x11)= —10,07 kN.m

Thax = @yl+ B, =(12,15x1,1) + 2,47 = 1584 kN

3.2.3. Ferraillage

d=09 =09X15=1350cm

B My, 10,07 x10°
T bxd*xo,, 100x1350%X 14,2

i = 0,038 > p, = 0,0392

Donc: A’ n’existe pas et f = 0,981

M, 10,07 x 10°

L= = = 2,18 -
cal = B dxa, 0,981X 13,50 X 348 o

A

On adopte 5T12 et Az, = 5,65 cm” et 5, = 20 cm

A 5,65
A = —S=

r =3 =141cm*

On prend: 5T8, et A, = 2,51cm® IPespacement S, = 20 cm
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3.2.4. Vérifications
a. Condition de non fragilité

_023xbXdXf,s 0,23X100X 13,50 X 2,10

A = 1,63 ecm?®/ml
min f; 200 em= /m

Aggpe = 452 cm® > A, = 1,63 cm? ; Condition vérifiée

b. Contrainte de cisaillement

T 1584 X 10
“ T pxd 100 X 13,50

= 0,12MPa

3
I

min(0,13f,,; ; 4 MPa) ; Fissuration préjudiciable

=

min(3,25 MPa;4 MPa) = 3,25 MPa

u
1)z, =0,12 MPa < T, = 3,25 MPa; Condition vérifiée
La reprise de bétonnage n’existe pas donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

c. Contraintes d’adhérence

T 15,83 x 10°

T, = = = = 1,38 MPa
09XdXnXp 09%x1350X5Xx1,885x 10°

Avec:

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

w: Périmétre d’armatures tendues 5T12=18,85;

To = ¥, X fie = 1,50 X 2,1 = 3,15 MPa

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

{u!:s =1 — Pour les aciers lisses
Y. = 1,5 = Pour les aciers HA

T, = 1,38 MPa< T__ = 3,15 MPa, Condition vérifiée

L)

d. Vérification des contraintes a ’E.L.S
Mo = Quer® b ol— _ 8,61 x1,1°

SFgr -2 sar <>

-

— (143x11) = —8,19 kN.m
e. Détermination de la position de I’axe neutre

b , .
Sy - 154.(d —y) = 50y° 4+ 84,75y —1144,125=0 = y, = 4,01 cm

-

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

f. Détermination du moment d’inertie

100 x 4,013

2 + ((15 x 5,65)(13,50 — 4,01)*) = 978197 cm*

b 5
1=y + na,(d- y)* =
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g. Détermination de contrainte dans le béton comprimé o,

M“’x —8’19X1G3K4D1—336MF’
;YT Tg7g197 T PET Y a

Tpe = 0,6f.26 = 15 MPa

Oy =

o, = 3,36 < §,_ = 15 MPa; Condition vérifiée
h. Détermination des contraintes dans Pacier tendue o,

2 —_—
g, == min Ef' ; 1104/ nf ;g |; Fissuration préjudiciable

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

It

M... 9,18 x 10°
T = T]T"[d— }’} = 15X m K{13,50—4,U1} = 119,18 MFA

o, = 119,18 MPa < @, = 201,63MPa; Condition vérifi¢e

i. Vérification de la fleche

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

Avec:
F, = T ; Fléche due i la charge répartie

3

F,

2 = 357 ; Fleche due a la char ge concentrée

i.1. Détermination du centre de gravité

~ R
_SAXY, ((E’ X hJ;] + (X A, xXd) (100 15 x 7,5) + (15 X 5,65 X 13,50)
¢ za (bxh)+(nx A4) (100 X 15) + (15 X 5,65)
= 7,82 cm

Y,=Y.=782cm

Y, =h— Y, =718¢cm

i.2. Calcul du moment d’inertie
N e

I = 3+ ; - nA(d = Y,)

100x 7,82° 100x 7,18°

= 3 + 3 + (15 x 5,65) x (13,50 — 7,82)%) = 31012,84 cm*
i.3. Calcul de la fleche

_ *fer, B] __ 1.1% x 107 g61x11 |, 143]
F= E[? - ;] T 32164,15x 10%x 3101284 g T 3|~ 0022Zem
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L 110
Fogm = E— ﬁ = 0,44 cm
F..,= 0022 cm< F_,, = 044 cm; Condition vérifié
L 100 cm N
| g
5 HA 08 % % 5 % 9
S HAI2

Dessin de ferraillage (balcon)

15¢cm

Figure 3.4: Dessin du ferraillage du balcon
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3.3. Ascenseur

L’ascenseur est un dispositif électromécanique, qui est utilisé¢ afin de mouvoir verticalement des
personnes ou des objets a travers les différents niveaux a I’intérieur d’un batiment. Il se trouve dans
les constructions dépassants les 5 étages, ou 1’'usage des escaliers devient fatiguant. L’ascenseur est
installé dans la cage d’ascenseur, ou il y a une glissiére qui sert a déplacer une cabine. Dans notre

projet, 'ascenseur est spécialement aménagé en vue du transport des personnes

tre ull
il

régulateﬁr de vitesse

cable de levage

bouton d'appel

interrupteur de fin de course

cabine d'ascenseur

parachute de cabine

contrepoids

rall-guide de contrepoids

amaortisseur

poulie de tension du régulateur

Figure 3.5: Schéma d’un ascenseur
3.3.1. Calcul du poids des composants de I’ascenseur
L’ascenseur mécanique est constituer de:
- Treuil de levage et sa poulie;
- Cabine ou bien une benne;
- Un contre poids.
La cabine et le contre poids sont aux extrémités du cable d’acier qui porte dans les gorges de la

poulie soit:
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F,.: Le poids mort de la cabine, étrier, accessoire, cables;

Q: La charge en cabine;

P,: Le poids de contrepoids tel que: £, = F,, +

(SR

D’apres la norme (NFP82-201), la charge nominale est de 675kg pour 9 personnes avec une surface
utile de la cabine de 1,96m?. Ses dimensions selon (NFP82-22).

- Largeur de la cabine: 1,40m

- Langueur de la cabine: 1,4m

- Hauteur: 2,20m

- La largeur de passage libre: 0,8m

- La hauteur de passage libre: 2,00m

- La hauteur de la course: 18.30m

- La surface latérale: 5 = [[2 % 1,4)+ 1.4) X 2,2 = 9,24 m?

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

Poids de la cabine: § = 9,24 m* M; =115 X 9,24 X 1,4 = 148,8kg
Poids du plancher: § = 2,9 x 2,16 = 6,26 m* M,=M;X5=110x% 6,26 = 689 kg
Poids du toit: M;=M,, xX5=20x624=125kg
Poids de I’arcade: M,=60+(80x1,4)=172kg
Poids de parachute: M:.=40kg

Poids des accessoires: M¢ =80 kg

Poids des poulies de mouflage: M,=2x30=60kg

Poids de la porte de la cabine: Mg =80+ (1,76 X 25) = 117,5 kg

Tableau 3.2: Poids des composants de 1’ascenseur

(I |1]

¢ Poids mort total: P,, = TLZ{M, = 14323 kg

¢ Contre poids: P, = B, +

(=R ]

=14323+ 675/, = 1769,8 kg

3.3.2. Calcul de la charge total q,
3.3.2.1. Calcul de la charge de rupture

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

le nombre des tirons.
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D
E: 45etD = 500mm = d = 12,22 mm

Ona:C,= C, XM
Avec :

C,: Ceefficient de sécurité du cableet €, = 12 ;
C,.: Quotient de la charge de la rupture nominale de la nappe du cable ;

M : Charge statique nominale portée par la nappe.

Et:M=Q+ B, + M,

M : Poids du céble.

On néglige M devant(Q + F,)donc: (M, «< @+ F,) = M=Q+ F,

Donc:C,= C.XM= C_x(Q+ B,) =12x(675+1432,3) = 25287,6 kg

C’est la charge de rupture effective, elle doit étre devisée par le coefficient de cablage qui est égale
a0.85.

_ 25287,6

c. = 2975012 k
’ 0,85 g

La charge de rupture pour « n» céble est : €, = C, 4 cappe) XM X 1

Avec:
m : Type de mouflage (2 brins, 3 brins, ...) ;
n : Nombres des cables.

Pour un cable de d=12,22m et m=2 on a : C, (4 c5p1.) = 8152 kg

C 29750,12

r

7= = =

Cri1capiey Xm 8152 X2

Fi=r=)

On prend: n = 2 cébles, car le nombre de cables doit étre paire et cela pour compenser les efforts de
tension des cables.
3.3.2.2. Calcul des poids des cables
M,=mXnXL
Avec : m : La masse linéaire du cable, m = 0,515 kg / m ;
n : Nombre des cables, n = 2 ;

L : Longueur du cable, L = 24,01m

Mg=m><n><L=ﬂ,515><2><24,ﬁl=25 kg

M=Q+ P, + M,=675+14323 +25= 21323 kg
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3.3.2.3. Vérification de Cp
Cr = Cr(1eampiey XmXn=8152X2X2X0,85=27716,8 kg

r

C, 277168 e
C,=C. XM= C,= —= ———=1299 = 13 ;Condition vérifée
; M 21323
3.3.2.4. Calcul de la charge permanente total G
Ona: P,,,.; = 1200 kg

G= P, + P+ Poyyy + M, = 14323+ 1769,8 + 1200 + 25 = 4427,1 kg
Q =675 kg
g, = 1,35G + 1,5Q = 6989,09 kg
3.3.3. Vérification de la dalle au poingconnement

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

q, = 6989,09 kg.

g, 6989,09
o = T= 2 = 174727 kg/ m

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

gy < 0,045u, X hy X feze

Yo
Avec :
qy: La charge de calcul a ’E.L.U ;
h, : Epaisseur totale de la dalle, hy; = 15 em ;

i, : Périmetre du contour au niveau du feuillet moyen.

9,
h/2 “/,é/ 4 j d\}\'}\‘\ . .

4 7 /S / / | \ ‘\'\.\ q 5 ! (To
- fe———— - —— -
h /2 7 | | 4 r+ L}!I q‘i §

{ | ° I A A |

Figure 3.6: Répartition des charges

La charge concentrée g, est appliquée sur un carré de (10 x 10) cm?.
He = Z[U L T”Ij

U=a+ hy =10+ 15 =25 cm
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V=b+ hy=10+ 15 = 25 cm
i, = 2(25 + 25) = 100 cm

fire 25X 1
G < 0,045u_ % hy X =22 = 0,045 % 100 X 15 X

TEJ 1 »
Il n y a pas de risque de poingonnement.

0
= 11250 kg > q, = 1747,27 kg

3.3.4. Evaluation des moments dus aux charges concentrées

7 27/%] i [n] i [nn ] R
% _ *//* W S T

(1) (2) (3) (4)
Figure 3.7: Schéma expliquant la concentration des charges sur la dalle

a) Distances des rectangles:

1) Rectangle (1): 2) Rectangle (2): 3) Rectangle (3): 4) Rectangle (4):
U =170cm U =120cm U =170cm U =120cm
V =133cm V =83cm V =83cm V =83cm
L, =216 m

4
4

¥, = 0,25 5
1]
V: = 0,83 po
3

Figure 3.8: Dessin montrant la concentration des charges

b) Calcul des moments suivant les deux directions :

M.k‘ = [Mi L VM;)P et M., = (M: -+ lejP

v : le coefficient de Poisson.
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ATE.LU (v=0):
M,= M;XPetM,= M,XPetP=P'X5

La charge surfacique appliqué sur le rectangle A (25 X 25) cm? est :

pr=du - 000 _ 182544k :
T uxv 0,252 a - g/m

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

suivant: L, =29m etL, = 2,16 m.

u v
Rectangle | 7 | 7~ | M; M, | Surface [m?] | P=P".S [kg] | M, [kgm] | M, [kg.m]

X

1 0,58 | 0,62 | 0,097 | 0,049 2,26 25272549 | 24514,37 | 12383,55
2 0,41 | 0,62 | 0,115 | 0,054 1,60 178920,70 | 20575,88 9661,72
3 0,58 | 0,38 | 0,108 | 0,068 1,41 157673,87 17028,78 | 10721,82
4 0,41 | 0,38 | 0,151 | 0,076 0,99 110707,19 | 16716,79 8413,75

Tableau 3.3: Résultats des moments isostatiques des rectangles (E.L.U).

c) Les moments dus aux charges concentrées :

M= M, ,—M_,— M_+ M, = 36265 kg.m

x1

My = My, — My, — M3+ My, = 413,76 kg.m

d) Moments dus aux charges réparties (poids propre) :

d.1) Chargement :

L,=216metl,=29met hy=15cm
Poids propre : G = 0,15 x 2500 = 375 kg / m
Charge d’exploitation : @ = 100 kg /m
Charge ultime :
q,=1356+15Q =65625kg /m

d.2) Sollicitations :
2,16

ﬂ':—_

L, 29

=0,74

'Mxi = Hx X qy X 33

Donc la dalle travaille suivant les deux sens : { M, = u, X M,

a= 074 = u, = 0,0633et u, = 0,4938

Donc : M_, = 193,81 kg.m et M_, = 95,70 kg.m
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d.3) Les moments appliqués a la dalle :

My, = M+ M_ = 941,8 + 193,81 = 113561 kg /m

x

My, = My, + M, = 120,33+ 95,70 = 216,04 kg / m

0,5M,,
7
0,75 Mo | =
=
0,5M,.
-+ >
0,5M,, O _ A 0,5M,,
0,75M,,

Figure 3.9: Moments de la dalle.
Les moments retenus sont :
En travée :

M,, = 0,75M,,

tx

851,71 kg /m

M., = 0,75M,, =12152kg / m

Sur appuis :

M, = Ma;.- = 0,50M,. =56781kg /m

3.3.5. Calcul du ferraillage de la dalle
Le ferraillage se fait sur une bande de 1 m de largeur.
Ona:b=100cm; h=15cm;d= 13,5 cm; f,=400 MPa ; ¢.= 348 ; 4y, = 0,392
fo2e= 25 MPa; f, .= 14,2 Mpa ; f.-z= 2,1 MPa ; Fissuration peu préjudiciable.
a) En travée :
= SenslL,:

Le moment ultime :

M. =85171 kg /m = 5816,6 N.m

Le moment réduit g, :

B M, 8517,1
~ bXd®X g,, 100X 13,5%X 14,2

u =0032< u,=»A'=0

Ona: f = 0984
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La section d’acier :

M, 8517,1

A = =
¥ Bxdxeo, 0984x135x348

=184 cm® / ml

= Sens L:__:

Le moment ultime :

M. = 121,52kg /m = 12152 N.m

ty
Le moment réduit u,, :

M., 1215,2 ,
= - = . =0,004< pu,=-A'=0
bxd X g, 100X135°X 142

u

Ona: f = 0,998 La section d’acier :

M., 1215,2
A, = = =026 cm® /ml
¥ Bxdx o, 0998x135x348

b) Sur appuis :

Le moment ultime :

M, =M, =56781kg/m =56781 N.m

Le moment réduit u,, :

Mo . 0,022 < A=0
= = = i —_ =
B bxd?x o,, 100x 135 x 14,2 #1

Ona: f = 0,989

La section d’acier :
M 5678,1

ax

A4 = = = 1,22 em* [/ ml
@~ Bxdx o, 0989X13,5 X348 em” [ m

c) Section minimale des armatures :

Puisque hy = 15em (12 em < h, < 30 cm) et @ = 0,74, on peut appliquer la formule suivante :

= Sens L:__:

Ay min = 8hy =8X0,15= 1,2 cm? /ml

=12cm* /ml = onprend: A, = A = 1,2em® /ml

A, =0,26em® /ml < A, ., v min
Ay =012cem? fml < A, =12cem* /ml=onprend: A, = A, ., =12cm* [ ml
* SenslL,:
3—-a 3-0,74 .,
Ay min = Ay min ( ) = 1,2 (—) =136cm~ /ml
‘ : 2 2
{j“ = 184cm®’ /ml < A, .., =136cm® /ml 2 onprend: A,; = Ay iy = 1,36cm” /ml
e =012cm? /ml < A, =136cm®/ml=2onprend: A_, = A, . =136cm®/mi
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d) Choix des aciers :

hgo
< — = P < 15mm
10

En travée :
= SenslL,:

Agx — 1,36 C'm: rf mi B ,
Sex < min (3hy ;33 om) = {4?’10 F";“ 3,14 em® / ml

ey = 2D CM
S.. =33 cm o

=  Sens LJ, :

A, =12 em® [ ml 4T 10 314 o2 y
5., < min (4h, ;45 om) :>{ pm =3 e /m

5:}, = 45 em iy
Sur appuis (chapeaux) :
[Aa =1,36 cm* /ml - {4?10 p.m = 3,14 cm* / ml
Sey 33 cm 5.=25cm
e) Armatures transversal :

Il y a nécessité de disposer des armatures transversales :

1) La dalle est bétonnée sans reprise de bétonnage dans son épaisseur.

2)T, =T, avec:

V. cor 10h
7, = bu:é etT, = — min (0,13f..¢ ;5 MPa)
Vieor = Vot V,;5ens L,
Vu 4-14 = VJ + Uu ;5&?’13 LJ'

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

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

* Oncalcule V etV :

L 1
x_ qu—xx o
2 142
a>04 = 2 ; V>V,
v, = gy
Dy 3
V, = 656,25 X — X ——= = 517,33N = 0,517kN
PR

-

v,

2,6
656,25 X 3 = 656,25 N = 0,656kN
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V, <V,

¥ x
* Oncalcul Vet V, :
Qu 6989,09
" 2u+v (2x025)+ 025

g, 6989,09
¥ 3y 3x0,25

= 93,18 kN

=93,18 kN

V, =V,parcequeu=v

Donc :
Vieor = Vo + V, =517+ 93,18 =93 35 kN ;Sens L,
V

u tet

=V, + V, =656+ 93,18 = 99,74 kN;Sens L,

Bt:V, e = max(V, coe 5 Vi tor ) = 99.74 kN

Doncona:
~ Vieor 9974 x 10°

““ pxd 1000 x 135

T = 0,74 MPa

15em = hy = 15 em = 30 em; On vérifié que :

__ 10h, 10 X 0,15
T, = Tmm(ﬂ.ﬁfﬂg ;5 MPa) = Tmm(ﬂ,ﬂ X 25;5 MPa) = 1,63 MPa

17, = 0,079 MPa < T, = 1,63 MPa ;Condition vérifiée

On en déduit que les armatures transversales ne sont pas nécessaires.
3.3.6. Vérification a ’E.L.S

a) Calcul des sollicitations sous I’effet des charges concentrées :
{Mux = (My+ vM,)PF,

ar

. avec: v=02 (E.L.5
MD}* = (ME + VMI}P:” ( )

P

P, = Xx§'= =_xS5'
sar qsﬂr ’U.XL‘

1 1
Paser = (6 + Q)7 = (44271 +675) = 127553 kg

P 1275,53 ,
q.,= —"= — = 20408,48 kg / m®
uxv  025°

P/ = 20408,48 x5’

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

suivant: L, = 22metL, = 2,4m.
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u
Rectangle | 7~ | 7 | My | M; | Surface [m?] | P’ser [kg/m?] | Mg, [kgm] | Mg, [kg.m]

1 0,73 1 0,75 | 0,58 | 0,62 2,26 46123,16 4925,95 3154,82
2 0,50 | 0,75 | 0,41 | 0,62 1,59 32571,93 4097,55 2508,03
3 0,73 | 0,54 | 0,58 | 0,38 1,41 28796,37 3501,64 2580,15
4 0,50 | 0,54 | 0,41 | 0,38 0,99 20326,85 3378,32 3154,82

Tableau 3.4: Résultats des moments isostatiques des rectangles (E.L.S).

b) Les moments dus aux charges concentrées :

Moee = Mogy — Moga — Mgz + Mg,y = 705,08 kg.m
Moy, = Mg,y — My, — My + Mg, = 22534kg.m
¢) Moments dus aux charges réparties (poids propre) :
c.1) Chargement :

L,=220metl,=240meth, =15cm

e Poids propre : ¢ = 0,15 x 2500 =375 kg /m
e Charge d’exploitation: ¢ = 100 kg / m

Charge ultime : q,,, = G + Q@ = 475 kg / m

c.2) Moments dus au charges réparties (E.L.S) :

2,16
a= %= =0,74
. 29

. . M,,, = X x 12
Donc la dalle travaille suivant les deux sens :{‘ 1’}” _ﬂx Daer *
My, = p, X M

Oxr

a= 074 = pu,=0,0696 et u, =0,6315 ;Tirée de l'abaques de Pigeaud

oxr

Donc : My, = 154,24 kg.met My, = 9741 kg.m

c.3) Les moments appliqués au centre d’impact du rectangle :

My, = My, + M

hxe

= 85932kg/m

Oxr

Mo, = Mg, + M, = 322,75kg /m

M,
Les moments retenus sont :

e Entravée:
M, = 0,75M,, = 644,49 kg / m

M., = 0,75M,, = 242,06 kg / m

ty

58



Chapitre 3: Calcul des éléments non structuraux

e Sur appuis :
M., =M, = 050M, = 429,66kg / m
3.3.7. Vérification des contraintes dans le béton

e Suivant L :

a) En travée :
M, = 64449 N /m ;Arx=3.93cm:f-m!;14' =0;n=15;d=135cm

a.1) Position de ’axe neutre :
b 5
Sy + nA'(v-d)— nA(d- v)=0 — 50y"+ 58,95y — 795,825 =0 - y=3,44¢cm

a.2) Moment d’inertie :

b . 100 x 3,44° )
I= E_v?‘ + nA.(d-y)= — (15 x 3,93 x (13,5 — 3,44)%) = 7322,87cm*

a.3) Détermination des contraintes dans le béton comprimé e, :

=K _M _ 54449 344 = 3,03 MP
Toe = A XY= XY= F355a7 <4 =303 MPa

Gye = 0,6f.5 = 15 MPa?
g,. = 3,03 < 5,_ = 15 MPa ; Condition vérifiée
Donc les armatures calculées dans I’E.L.U conviennent.
b) Sur appuis :

M, =42966 N/m;A, =393cm®>/ml;A" =0

b.1) Position de I’axe neutre :
b , )
Sy + nA'(yv-d)— nA(d- y)=0 — 50y°+ 58,95y — 795,825 =0 — y=3,44cm

b.2) Moment d’inertie :

b 100 x 3,44° , .
I= E'Ta + nA(d-v)?= — % (15 x 3,93 x (13,5 — 3,44)%) = 7322,87cm*

b.3) Détermination des contraintes dans le béton comprimé e, :

M 4296,6

Gpe = KXy ==X V= sy

% 3,44 = 2,02 MPa

Gye = 0,6f.25 = 15 MPa
g,. = 202 < @,. = 15 MPa ; Condition vérifiée

Donc les armatures calculées dans ’E.L.U conviennent.
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e Suivant L o

a) En travée :

M., = 2420,63N /m; A, =314cm* /ml;A'=0; n=15;d=135cm

a.1) Position de ’axe neutre :

b - ~
5V +nA'"(v-d)— nA(d- y)=0 = 50y"+ 47,10y — 63585 =0 = y=3,13cm
a.2) Moment d’inertie :
b ., 100 x 3,13° , ,
I= 5_1'3 + nA(d-y) = — 1 (15x 3,14 x (13,5 —3,13)°) = 6087,13 cm*
a.3) Détermination des contraintes dans le béton comprimé e, :
] M, 2420,63
o, =KXy=—Lx y= ——x3,13= 1,24 MPa
! 6087,13

G5 = 0,6f.,5 = 15 MPa
o,. = 1,24 < 7,_ = 15 MPa ; Condition vérifi¢e
Donc les armatures calculées dans I’E.L.U conviennent.

3.3.8. Disposition du ferraillage
a) Arrét des barres :

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

Ona: f,400 et f.,, = 25 MPa.

L. =402 =40X1=40cm.
b) Cas des charges uniformes :

Arrét des armatures en travée et des chapeaux par moitié, les aciers traversant le contour
sont ancrés au-dela de celui-ci.

c) Arrét des barres sur appuis :

M,

L, =max(L,;7(03+ )L, ) = max(40 cm ;44 cm) = 44 om

Moy

L
L,= max(L,; ?1] = max(40 cm ;22 cm) = 40 cm

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

Les aciers armant a la flexion, la région centrale d’une dalle sont prolongés jusqu’aux appuis a

raison d’un cas contraire, les autres armatures sont arrétées a une distance :
L 216

— = — = 21,6cm
10 10
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e) Armatures finales :

e Suivant L_:

A, =393 cm® /ml Soit 5T10 p.m avec S, = 20 cm

A, =393 cm? /ml Soit 5T10 p.m avec S, = 20 cm

e Suivant L y'

A, =3,14 em® /ml Soit 4T10 p.m avec S, = 25 cm

A, =393 cm® / ml Soit 5T10 p.m avec S, = 20 cm

L,=29m

1 5T10 /mL -

5T10 /mL

Lx =216m

Figure 3.10: Ferraillage supérieur de la dalle de 1’ascenseur.

3.3.9. Voile de la cage d’ascenseur
D’apres le R.P.A 99/2003, I’épaisseur du voile doit étre = 15 cm.

On adopte une épaisseur e, = 15 cm.

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

Amzn = ﬂ;lofh X b x h: = Drlﬂ;h W 1ﬂﬂ % 15 — 1)5 C;nz }’.nli
Le voile est ferraillé en deux nappes avec 5T10 / ml soit : A g4,., = 3,93 cm® / ml

L’espacement : 5, = 20 cm
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3.4. Les escaliers

3.4.1. Introduction

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

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

etle giron: 2h+ g =p;avecp: ! amplitude du pas.

Trémie

&
$ Hauteur de marche l-—‘—.]

Giron Epaisseur
- de la
Nez de marche dalle

Echappée
Hauteur Yo, * Pas de foulée i i

Reculement -

Longueur totale

Figure 3.11: Coupe d’un escalier.

Volée Palier

Emmarchement

Le jour

| L
Cage

Contre marche

Collet

Marche

Ligne de foulée

Giron

Figure 3.12: Terminologie de I’escalier a deux volées.
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3.4.2 Dimensions des escaliers

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 :

S9cm < 2h+ g < 66 cm; Avec:

h : La hauteur de la marche (contre marche) ;
g : La largeur de la marche.

Onprend: 2h - g = 64 cm

On a aussi c¢’est deux formules :
h

e

H=nxh= 5 etL=(n—1)g ... .(l)

Avec :
H : Hauteur entre les faces supérieurs des deux paliers successifs d’étage ;
n : Le nombre de contre marche :
L : La projection horizontale de la longueur total de la volée.
3.4.3. Etude d’un escalier a deux volées

a) Dimensionnement des marches et contre marches :

D’apres (1), ona:

H L
h=—etg=
n n—1

Donc d’apres Blondel on a :

L H
m=( —z)x—
n—1 i

Etpuis: mn* —(m+ L+ 2Hn+2H =0 ... e e .. (2)

Avec:m =64 cm,H = 153cmet L = 240 cm

Donc I’équation (2) devient : 64n° — 610n + 306 = 0

La solution de I’équation est : n = 10 (nombre de contre marche)

Donc :n — 1 = 9 (nombre de marche)

153 240
h = T=1?mtetg= T=3Dc‘m

On vérifie avec la formule de Blondel :

59cm £ (2X17)+30=< 66 cm= 59 cm < 64 cm < 66 cm ; Condition vérifiée
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L’inégalité vérifiée, on a : 10 marches avec g = 30 cmet h = 17 cm.

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

b) Epaisseur de paillasse () :

[ 1 L ) ~ L 270
— e, =—— e, = o
30 N 20cosa 30 x 0,87

Iy

Fi

—
¥ 20 30cosa ~
9.19 < e, < 13.79

e, =12 cm

c) Epaisseur du palier (e,):

% 12 13.79 15
e = = oa— . CIm e. = cm
P cosa 087 P

3.4.4 Evaluation des charges et surcharges a E.L.U et E.L.S

a) Paillasse:

e

270
ST
¥ = 20x 0,87

Désignation Poids (KN/m®)
1. Revétement en carrelage horizontal (2cm) 0,44
2. Mortier de ciment horizontal (2cm) 0,40
3. Revétement en carrelage vertical Cyxh/g 0,25
4. Mortier de ciment vertical :My.h /g 0,23
5. Poids propre de la paillasse  evx 25/cosa 3,45
6. Poids propre des marches 22.h/2 1,87
7. Enduit en platre (0,2) 0,23
8. Lit de sable (2cm) 0,36
9. Gard corps 0,10

S G=17,33

Tableau 3.5:Evaluation des charges et surcharges

Surcharge Q = 2,50 KN /m’

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

Qu=(1,35.G +1,50.Q) xI = 13 ,65kN/ml

Qs = (G+Q) x1 =9,83KN/ml
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b) Palier :
Désignation Poids KN/m’
1. Poids propre du palier epx25 3,75
2. Carrelage (2cm) 1,36
3. Enduit en platre (2cm) 0,23
4. Lite de sable (2cm) 0,34
5. Mortier de pose 0,4
G=5,16

Tableau 3.6: Evaluation des charges et surcharges
Le calcul suivant se fait pour une bande de 1m de largeur
0, =(1,35.G+1,50.0)x1 =10,62kN / ml

Q, =(G+Q)x1=7.51kN /ml

3.4.5. Calcul du moment fléchissant et effort tranchant max a PE.L.U

13,65KN/m

/“ 10,72KN/m -
FJ
FEIPEIPIEEET Y
A
24m 13m ) 4m 13m

—
—

Figure 3.13: Schéma statique d’une volée et un palier.

3.4.5.1. Calcul des sollicitations

On applique la méthode RDM

JFx=0=R_,+ R, —qgq, X13 —qg,Xx 24 =10

=R, + R, = 13.34 X 24 + 1062 X 1.3

=R, + R, = 4669 KN/ m°

My = 0=>R, Xx3.7=q, X 24 X 25 + q,1.3x 13/2
R, = 2458KN ; R, = 22,11KN

a
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Section 1-1: (0<x<2,4)

YFy = 0=R_,-gx =T
=Tx = 24,58- 13.65x
=T(0) =0 =x = 18
ZMD =0 =R_x — qx*/2

=Mx = 24,58x — 13,65x% /2

{ x = 0=T(0)= 2458 KN
x = 24=T(24)= —818KN

{M(D}=G

M (24) = 156KN.m

Section2-2: (0<x<1,3)

Fa l .l.h

2Fy=0=t(x) = —Rb + gx

=Tx = —2211+10.72 x

TM, = 0=>Mx =R, x— qx°/2

=Mx =22,11x — 10,72X%/2

{ x =0=T(0)= —22,11 KN
x = 143=T(13)= — 817 KN

:::M{ M(0)= 0

Mmax = 22,13KN .m

M(1,3) = 19,68 KN.m
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24,58KN

8,17xN

Rs|

22,11KN |

Figure 3.14: Diagramme des moments fléchissants et effort tranchants de ’escalier.

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

Mt = 0,85 M0=Mt = 0.85x 22,13 = 1881KN.m

b) Moment en appuis :

Ma = 04 M0 =Ma= 04x 22,13 = 885 KN.m

3.4.6. Ferraillage de I’escalier
a) En Travée

Mt = 1881 KN.m

B M, _1881x10° 0114 < o =
B bxd®x o,, 100x1082x142 = —H
On a: $=0,939

La section d’acier :

Lo M. 1881X 10°
" BxdxXo, 0939x108Xx348

=533 cm® /ml

On adopte 7 T12 avec: A, = 7,92 cm® / mletS, = 14 cm
Acdm 2

A = T‘= 1,98 em™ / mi

On adopte 4T12 avec : A, = 4,52 em?® /ml ,St=25 cm.

b) Sur appuis :

Le moment ultime :

M,=885m; h=15em;d=09h=35cm;b=1m

a
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Le moment réduit g, :

M 8,85 % 10° 0,034 < A'=0
= = = =0, — =
B Pxd®x 0,, 100x135°x 14,2 “
Ona:f = 0,983.
La section d’acier :
p M, 8,85 x 10° 192 cm? /ml
— — - f m
*T BxdXa, 0,983 135X 348 e
On adopte5T12 avec : A_,,. = 5,65 cm® / ml
A
A = ":”‘ =141 cm? /ml
On adopte 5T10 avec : A_,,,, = 2,51em® / ml, St=20 cm.
3.4.7. Vérifications
a) Condition de non fragilité :
023 XbXdX f 023 xXx100Xx 126 X 2,1 -
A, = 28 = = 1,52 cm®

f, 400

A.=192cem® /ml>A_, = 152cm® / ml;Condionvérifiée.

b) Justification vis-a-vis de 1’effort tranchant :

T < 10 2458 X 10 023 yp
W= pxd T 100x108 @

1, < T, = min(0,13f.,c ;5 MPa) = min(3,25 MPa ;S MPa) = 3,25 MPa

T, = 0,23 MPa <T_, = 3,25 MPa ;Conditionvérifiée.

¢) Vérification au niveau des appuis :

1,15 M, 1,15 _ 8,85% 1073 N
A = _( + ) = (2458x1073%) + = | = 275 em”
; £, 0,9d 400 09 x135x107°
Agam = 7,92em* > A, = 2,75cm” ; Conditionvérifiée

3.4.7.1. Vérifications des contraintes a ’E.L.S

Mpger = 15,92 kN.m ; Ontenue par RDM

M

M

““aszer

teser 0,85 % Mag“ =13,53 kN.m

=04 xXM = 6,37 kN.m

tmax
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= En travée :

A, =1792cm* [ ml

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

b . .
Sy - 15A.(d —y) = 50y*+ 1188y — 1283,04=0 - y=4,02cm

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

100 x 4,023
3

b , ,
I= —3-;.-3 + n4,(d— y) = + (15 % 6,78)(10,8 — 4,02)* = 6840,48 cm*

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

M., 13,53 x 10°
g, = X y= ———— X 4,02 =795 MPa
1 6840,48

g,. = 0,6f... =15 MPa

g, =795 <5, _=15MPa;................. Condition vérifiée.
= Sur appuis :

A, =5,65cm® / ml

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

b, ,
—y* —154.(d—y) =0 = 50y +84,75y —1144,13 =0 = y = 4,01 cm
2

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

b) Détermination du moment d’inertie :

b .,
I= EYg + nA.(d — y)* = 9781,96cm4

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

= Moor o o 837X L0° X 4,01 = 2,61 MP
%= "7 YT T9781.96 mET e .

a-_bf - ﬂ;ﬁf::g —_ 15 .II"IPG
g, = 2,61Mpa <&,_ = 15 MPa ; Condition vérifice

Vérification de la fléche :

On doit vérifier 2 conditions :

h 1 15
7 > 0 = 37 = 0,041 = 0,0625 ; Condition vérifiée;
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A, _ 42

bxd~ f.

= 0,0059 = 0,0105 ; Condition vérifiée

3.4.7.2. Vérification de La fleche:( selon le B.A.E.L 91)

Condition Vérification
ﬁ S i 0,041>0,0625 Condition vérifiée
[ 30
Ayb.d>4,2/f, 0,0059>0,0105 Condition vérifiée

Tableau 3.7: Vérification de la fléeche

3.4.8. Etude de la poutre paliere
3.4.8.1. Dimensionnement

Selon le B.A.E.L 91/1999, le critere de rigidité est :

L L 340

—<h<

< —=
15 10 15

< i.;’

= 22,66cm = h = 34 cm

Onprend: h =30cm;d =0,9h = 27cm
03d <b<04d=945cm=b < 12,6 cm
Onprend : b = 30 cm

Les vérifications des conditions du R.P.A. 99/2003 :

h =30 cm = 30 cm ; Condition vérifiée ;

b = 30cm > 20 cm ; Condition vérifiée ;

—=1,17 < 4 ; Condition vérifiee.

b

3.4.8.2. Charges supportées par la poutre
Poids propre de la poutre : G, = 0,35 % 0,30 X 25 = 2,63 kN/m

Poids du mur situé sur la poutre : G,, =9 % 0,15 X 1,53 = 2,1 kN/m
Charge d’exploitation : @ = 2,5 kN/m

Réaction du palier : R, = 22,11kN /m

Q, = (1,35 x (2,63 + 2,1 4+ 22,11)) = 28,50 kN/m

Q... = (2,63 +2,1) + 15,86 = 20,59 kN/m
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3.4.8.3. Calcul des sollicitations a PE.L.U

-

g, xI°
_E = 41,18 kN.m

M, =

M, = 0,85M, = 35 kN.m
M, = 0,40M, = 16,47 kN.m
3.4.8.4. Calcul du ferraillage a ’E.L.U

En travée

Le moment ultime :
M, = 35kN.m
Le moment réduit g, :

M 35 X 10° 0,034 < A'=10
— ~ — = 0, — =
bxd*x g,, 100X 27°x 14,2 1

u

Ona: g = 0,983

La section d’acier :

M, 35 x 10°

A = = = 3,79cm* [/ ml
= Fxdx o 0983x27x3a8 o /m

On prend comme choix 3T14avec : A_.. = 4,62 cm® [/ ml

adm

° Sur appuis :

Le moment ultime :

M_= 1647 kN.m

a

Le moment réduit y, :

M, 16,47 x 10° 0016 < A=
— — —] —] L — —
HZ bXd®x a,, 100% 272 x 14,2 Hy

Ona: g = 0,992

La section d’acier :

A= Ma _ 1647X 10°
* pxdx o, 0,992x27Xx348

= 1,78 em® / ml

On prend comme choix 3T12 avec: A_. = 3,93 em? / ml
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3.4.8.5. Vérifications nécessaires

a) Condition de non fragilité :

4 D,23Xb}(d>(f;_,:3 0,23 X100 10,8 X 2,1
min f. - 400

= 1,30 cm®

A, =462cem* /ml> A, = 1,30 cm® / ml;Condion vérifiée,
A,.=393cem® /ml> A, = 1,30 cm® /ml;Condion vérifiée,

3.4.8.6. Vérifications des contraintes a ’E.L.S

Q... = 20,59kN/m

M., =29,75kN.m

M., =085xM_, = 2529kN.m
Mor =04 XM, =119 kN.m
° En travée :

A, =4,62cm® [ ml

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

b -
Sy - 154.(d—y) = 50y + 69,3y —1871,1=0 =y = 5,46cm

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

b) Détermination du moment d’inertie :

b . 30x546° . i
1= E:"a + nA.(d- y)* = — + (15 x 4,62)(27 — 5,46)° = 33772,02 cm*

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

25,29 x 10°
6, = —~ X y= ——————— X 5,46 = 4,09 MPa
I 33772,02

Gpe = 0,6f.,5 = 15 MPa
g, = 4,09 < §,_ = 15 MPa ; Condition vérifiée.

° Sur appuis :
A, =393 cm® /ml

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

b -
Sy - 154.(d = y) = 50y° + 50,85y —1591,65=0 = y = 5,16 cm
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L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée.
b) Détermination du moment d’inertie :

b, ,_ 30x393°3 _ , .
1= 37 + nA.(d— y)* = —s +(15x 3,93)(27 — 5,16 ) = 28725,29 cm*

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

M 11,9 x 10° ]
X y= ————— X516 = 2,14 MPa
I - 28725,29

G5 = 0,6f.,4 = 15 MPa
g, = 2,14 < 5,_= 15 MPa; Condition vérifiée

d) Justification vis-a-vis de effort tranchant :
QI _2850x34

T, = 48,45 kN
2 2
= Txyq10= 22X 07 0,59MP
“Tpxd T To03xo027 ¢
T, < T, = min(0,13f,,5 ;5 MPa) = min(0,13 X 25 ;5 MPa) = 3,25 MPa
T, = 0,59 MPa < T, = 3,25 MPa ;Condition vérifiée.

Il n’y a pas de risque de cisaillement.

3.4.8.7. Ferraillage des armatures transversales

a) Détermination du diamétre des armatures transversal :

@, < min i;i,(b, = min @;ﬂ,wmm :rrlin{10mm;30;10mm}:>¢,:8mm
35°10 35 10

b) L’espacement :

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

D’apres le R.P.A 99/2003 :
Zone nodale : 5, < min{15 cm ;10®,} = min{15 cm ;10 cm} = S5, = 10 cm

Zone courante : 5, < 15¢,= 5, = 15 cm; Onprend 5, = 15 cm

c) Vérification de la section d’armatures minimale :
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c¢) Calcul de la fléche :

On doit vérifier ces conditions

h. 1 35 1 e g

— > —=—>>—=0,103 > 0,0625 ;Condition vérifiée

L 16 340 16

h M: sar =2 35 = 25,29 = 0,103 > 0,085 ; Conditi erifié
L =10xM,,, 340  10x2975 085 ; Condition verifide
A, 4,62 s s

=42f, = ——<4,2x400= 0,0057 < 1680 ; Condition verifiée
bxd 30x 27

Donc il est inutile de calculer la fléche.

& |

i

: ¥ 3T14 0o

L ; 1

]

|
|

30cm X
3714 =
-Poutre paliére- -Coupe A-A-

Figure 3.15: Ferraillage de la poutre palicre.
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Chapitre 4: Calcul des planchers

4.1. Introduction

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

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

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

La structure étudiée a un seul type de planchers :

Planchers a corps creux : qui est constitu¢ par des poutrelles en béton armé sur lesquelles reposent
les hourdis en béton ; les poutrelles sont des poutres de section en T et disposées suivant la petite
portée et elles travaillent dans une seule direction.

D’apres le pré dimensionnement déja fait on a un plancher a corps creux de 20 cm de hauteur dont :
Hauteur du corps creux de 16cm

Epaisseur de la dalle de compression de 4cm

4.2. Calcul du ferraillage de la dalle de compression

Ce calcul est valable pour tous les planchers a corps creux de la construction, la dalle doit avoir une
¢paisseur minimale de 4 cm, elle est armée d’un quadrillage de barres en treillis soudés, les
dimensions de la maille ne doivent pas dépasser :

20 cm (5 par metre) pour les armatures perpendiculaire aux poutrelles :

33 cm (3 par metre) pour les armatures paralléle aux poutrelles.

4.3. Pré dimensionnement des poutrelles

16 cm : Epaisseur du corps creux.

h, =20cm —
4 cm : Epaisseur de la dalle de cmpression.

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

| | Poutrelle Corps creux |

Figure 4.1: Schéma d'un plancher a corps creux
Selon le B.A.E.L 83
Ln — bo
2
Bk
10
6h,<b <8h,

b <
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Avec :L: La portée entre nus d'appui de la travée considérée.

L ,: La distance entre axes des nervures.

Suivant les normes Algériennes (DTR.B.C.), la distance L, est prise généralement égale a 65 cm.
Donc pour L, =65cm et L =380 cm
b, <24 cm.
b < 380_ 38 cm.
10

24<b, <32

b, =min(24;38;32) On prendra donc b, =26,5 cm.

b=2b+b,=65cm.

Les poutrelles étudiées dans notre structure auront les dimensions suivantes (figurel).

65cm

d
|

[ 1T 4

20

26,5 1

]

26,5

—4-

Figure 4.2: Dimensionnement de la poutrelle
4.4. Méthode de calcul des poutrelles :
Il existe plusieurs méthodes pour le calcul des poutrelles, le B.A.E.L 91/99 propose une méthode
simplifiée dite « méthode forfaitaire » pour le calcul des moments fléchissant et efforts tranchants
concernant tous les planchers de notre structure.
4.4.1. Méthode forfaitaire
Cette méthode s’applique quand les conditions suivantes sont vérifiées :

La surcharge d’exploitation est dite modérée c’est-a-dire @ < max (26 ; 5kN/m?) ;

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

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

n

0,85 =

=125

n+l

Fissuration considérée comme non préjudiciable.
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a) Principe de calcul des moments:

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

isostatiques M, de la travée indépendante.

M,
M, (Mw : M, (
)& 5 £ )
AN AN
Travée isostatique Travée hyperstatique

Figure 4.3: Schéma explicatif.
Avec :

M, : Moment max de la travée indépendante ;
M., : Moment max de la travée étudiée ;

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

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

“exploitati =
d’exploitation Q c+0

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

° Travée de rive :

. M\.‘.' T 'ME
max[(1+ 0,3a)M,; 1,05M,] — —

M = r =
M, = max 12 + 0.3«
(—) M,
2
° Travée intermédiaire :
) Mw T+ ;WE
max[(1+ 0,3a)My; 1,05M,] — T
M, = max 1+ 03
(—) M,

-

Les moments sur appuis doivent avoir les valeurs suivantes :

1. Cas de 2 travées :
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0,2—”,: 0,61"'![_\ 0,2.”,:

£ S i

2. Cas de 3 travées :

0,2-‘wc O,S:WE O’SMC 0’2MC

Vi Vi i Vi

3. Cas de plus de 3 travées :

0,2.’”,: 055'1{(: 0’4MC 0,4—”,: 0,51"’[,:. 0,2MC
25 i N 25 i P

Figure 4.4: Schémas explicatifs.

b) Principe de calcul de P’effort tranchant :
(7, =t , &
W 5
|7, = terte
g 2

Figure 4.5: Schémas explicatifs.

4.4.2. Méthode de Caquot
a) Méthode de calcul des poutrelles :

Dans le cas ou la méthode forfaitaire ne peut pas étre applicable et on a Q <2G ou
q<500daN/m2, on applique la méthode de CAQUOT en multipliant la part des moments sur appui
provenant des seules charges permanentes par un coefficient variant entre 1 et 2/3. (Généralement
on fixe le coefficient multiplicateur par 2/3)

b) Méthode de Caquot minorée
Cette méthode est dérivée du théoréme des trois moments, mais avec certains ajustements,propre

aux Poutres en béton armé.

78



Chapitre 4: Calcul des planchers

] Principe de la méthode :

La méthode de Caquot consiste a calculer le moment sur chaque appui d'une poutre continue. La
poutre continue est assimilée, pour le calcul des moments sur appuis, a une succession de poutres a
deux travées de part et d'autre de I'appui étudie.

Dans ce schéma, il n'y a pas de moments sur les appuis en amont et en aval de I'appui étudie, ce qui
n'est pas conforme aux hypotheses de la continuité.

La méthode de CAQUOT tient compte de cela en remplagant les portées réelles par des portées
fictives /".

< Moments sur appuis : (Poutres 8 moments d’inertie égaux dans les différentes travées et
non solidaires des poteaux)

< Hypothéses :

Pour le calcul des moments sur appui Ma, on fait les hypothéses suivantes :

. Seules les charges sur les travées voisines de I’appui considéré sont prises en compte,

. On adopte des longueurs de portées fictives L’, telles que :

L, : longueur réelle (pour les travées de rive sans porte a faux)

L’ : longueur fictifs (pour les travées intermédiaires)

L’=L,+0.8

° Principe de calcul des moments:

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

isostatiques M, de la travée indépendante.

:'Irfc ( M, e

)& i &)

=
="

AN AN

Travée isostatique Travée hyperstatique
Figure 4.6: Schéma explicatif.
Avec :

M, : Moment max de la travée indépendante ;
M, : Moment max de la travée étudiée ;
M. : Moment sur I’appui gauche de la travée ;

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

#
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1. Cas d’une seule travée
AL A
2 Cas de 2 travées :
2 i iy
« LO Ll | LO >
3. Cas de plus de 3 travées :
£ L 7y L’ S0 T i L T
«— e = — e———— >

Figure 4.7: Schémas explicatifs.

4.4.3. Evaluation des moments

o Moment sur appuis :
_ giw® +gle’
Mapp= 8.5% (lw+le)
o Moment en travée:
gl Mw=Me  (Mw=Me}¥
Mtravz?_ 2 T L;Q:: .
a) Principe de calcul de effort tranchant :
M,—M, gl
T, = — 1 3
r’!ffw - ﬂr‘fa q‘f
e 2

4.5. Calcul des poutrelles

4.5.1. Evaluation des charges

Les charges sur les poutrelles sont évaluées comme suit :
a. Terrasse :

E.L.U:Q, = (1,356 + 1,5Q) X 0,65 = (1.35 X 6,48 + 1,5 X 1) X 0,65 = 6,66KN/ml.

E.LS: Qcor = (G + Q) X 0,65 = (648 + 1) X 0,65 = 4,86KN /ml
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b. Ktage courant et RD C:

E.L.U: Q, = (1,356 + 1,5Q) X 0,65 = (1.35 X 5,28 + 1,5 X 1) X 0,65 = 5,51KN/ml.

E.LS: Qger = (G + Q) X 0,65 = (5,28 + 1,5) X 0,65 = 4,40KN/ml

Types de poutrelles :
Notre construction comporte 3 types de poutrelles :

Typel
M n g % R B g o %
"ﬂ,:' 4m E' dm f,:
Type 2
A B C D
A 3m L 29m g 3m F
Type 3
IIIIITL] 'I"’H‘H"LZL
% 3m B
Figure 4.8: Schéma des poutrelles
° Vérification des conditions de la méthode forfaitaire

La surcharge d’exploitation :

Plancher étage courant : G = 5,28kN/m*; Q = 1,50 kN/m?

kN 10,56kN ) .
Q@ = 1,50— < 26 =———; Condition vérifiée.
m? m*

Plancher terrasse: G = 648KN/m?; 0 = 1KN/m°®
Q = 1kN/m* < 26 = 12,96kN/m* ;Condition vérifiée

Poutres a inerties transversales constantes ; Condition vérifiée.

—"'- e [0,8;1,25] ;% = 1 ; Condition vérifiée.
b4z ’

Fissuration peu préjudiciable

La méthode forfaitaire est applicable sur tous les planchers
Exemple de calcul

4.5.2. Plancher R.D.C et Etage courant

J Calcul des sollicitations

Qyu = 7.76KN/ml; Qsor = 548KN /ml
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15 1+ 03a= 1,06 > 1,05
G+Q 528+15 17+0.3a

= 0,63 Travée de rive

HE'M = 0,53 Travée intermediaire
a) Moment isostatique :
Qu-12z 6,09 x 47
M§® = MG¢ = == = ———— = 12,18KN.m
b) Moment sur appuis:

M, =02M§% =0,2x 12,18 = 2,44 KN.m
Mg = 0,6M§° =0,5x 12,18 = 7,30 KN.m
M, =02 Max(M3%; M§®)= 0,2M{°=0,5x% 12,18 = 2,44 KN.m

c) Moments en travée

Travée de rive

M“’ + ME’
max[(1+ ﬂ.3ct}Mﬂ; 1.DEM@] e — M, (1)
M, = max =

1,2 + 0,3«
(=—

-

)Mo M, (2)
Travée AB :

M3® = ME€ = 1,13 x M§® — 2272 > g04KN.m

- M?‘E = 8,04KN.m
M4$E = 0,63 X M§® = 7,67 KN.m

Travée BC:
M3 = 8,04KN.m

7,3KN.m
2,44KN.m A 2,44KN.m
A = 2L X% . ﬁ
A ~ —~ B s ) C
8,04 8,04
am 4m
“ - »

Figure 4.9: Diagramme des moments fléchissant, M [KN.m]

d) Calcul de I’effort tranchant T :

- L’effort tranchant est donnée par :

gl M,—M,
=L e e
e )

gl M,.—M,

I, = _T+—I f_kN}
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° Travée AB :

l M,—-M 609 x4 2,44-730
=4, A" 5 = 10,97KN
2 Ls 2 4
[ M,—M 609 x4 2,44-7,30
T, =—J48, 4”75 _ ~ = —13,40KN
2 Lis 2 4
° Travée BC :
[ M.—-M 6,09 x4 740-—2,44
Al B + = 13,40KN
2 loc 2
Te=-— + = - - = —10,97KN
2 lse 2 4
10,97 13,-510
P e AT\ =
10,97
13,40
dm dm
Figure 4.10: Diagramme des efforts tranchant [KN]
Les résultats trouvés sont notifiés dans le tableau suivant :
Travée AB BC
L (m) 4 4
_ql” K E.LU | 12,18 12,18
Mo =g~ (kN.m) ELS | 88 8,8
Appui A B C
Coefficient forfaitaire 0,2 0,6 0,2
M, (Appui) ELU | 244 | 730 2,44
ELS | 1,76 | 5,28 1,76
M, (Traveée) E.L.U 8,04 8,04
E.L.S 5,81 5,81
M,—M, T, 10, 13,40
r- M —M, { k) 0,79
l T, -10,79 -13,40

Tableau 4.8: Récapitulatif des résultats des moments et efforts tranchants des poutrelles type 1

2¢éme

type
—'- € [0,8;1,25]; ,E =1,034 ~$ = 0,966 ; Condition vérifiée.
1. Fissuration peu préjudiciable

La méthode forfaitaire est applicable sur tous les planchers
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° Calcul des sollicitations
Qu=776KN/ml; Qcpr = 548KN /ml
Q 1,5 1+ 0,3 = 1,06 = 1,05
“= - 28 5=ﬂ‘221 12+0.3a
G+Q 528+1, —— = 0,63 travee de rive
1t03a _ 0,53 travee intermediaire

a) Moment isostatique :

A 6,09 x 3°
mae = ype = w8 _ = 6,85KN.m

8 8

A2 6,09 % 2,97

MEP = Q“B = = = 6,40KN.m
b) Moment sur appuis:

M, =02M7® =0,2x6,85= 137 KN.m
Mg = 05MF¢ = 0,5x 6,85 = 3,43 KN.m

MC =05 Max(M{®; M§®) = 05M5® =05 x 6,85 = 3,43KN.m

M, =0,2M5® =0,2 X 6,85 = 1,37 KN.m

c) Moments en travée

Travée de rive

M
max[(1+0,3a)My; 1,05M,] - ———

M, = max

(1,2 +0,3a

-

° Travée AB :

MAE > 1,06 x M5 — 22128

M45 = 0,63 X MA® = 4,32 KN.m

° Travée CD :

MEP = 1,06M50 —
MEP = 0,63M5° = 432KN.m

3,43+1.37

Travées intermédiaires

# > 486KN.m

= 4,86KN.m

+ M,

. )Mu M, (2)

M$% = 4,86 KN.m

;M?D = 4,86KN.m

M.+ M
max[(1+ 0,3a)M,y; 1,05M,] — % M, (1)
M; 2 max 1+0,3a
(=M m(3)
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. Travée BC:
MEC = 1,06 x M5¢ - 283 5, 383
: M3 = 3,83KN.m
MEC = 0,53ME°¢ = 3,63
1,37KN.m T3 B 3'/|“-°"‘”"" 1,37KMN.m
2 % VA SRR AN . AN
3,83
4,86 4,86
y. 3m P 2.9m Y. 3m -
»” F - Ll

Tp =

T-=

Ty =

Figure 4.11: Diagramme des moments fléchissant, M [KN.m]

Calcul de I’effort tranchant T :

L’effort tranchant est donnée par :
gl M, —M

—+ 2 (kN
2 i (kN)
I M, —M
L e —= (kN)
Travée AB :
l M,—-M; 609x3 137—343
r, =348  Ta g = + = 8,45KN
2 Lis 2
_ qI‘qg N M, — Mg - _ 6,09 x 3 N 1,37 — 343 — —982KN
2 Lis 2 3 o
Travée BC :
l M, — M. 6,09x29 343—343
Ty =8 B "c_ + = 8,83KN
2 loc 2 2,9
2 lgc 2 29 '
Travée CD :
l M.—M, 609x3 343-1,37
%o, "c” p_ + = 9,82KN
2 leo 2 3
_glep M —Mp  609x3 343-137 _ Caackn
2 lep 2 3 '

85



Chapitre 4: Calcul des planchers

9,82 9,82
im 2,9m ‘ Im

Figure 4.12: Diagramme des efforts tranchant [KN]

Les résultats trouvés sont notifiés dans le tableau suivant :

Travée AB BC CD
L (m) 3 2,9 3
ql® E.LU 6,85 6,40 6,85
Mo = -5~ (kN.m) ELS 4,95 4,63 4,95
Appui A B C D
Coefficient forfaitaire 0,2 0,5 0,5 0,2
M (Appui) E.LU 1,37 3,43 3,43 1,37
E.L.S 1,00 2,48 2,48 1,00
M, (1) E.LU 4,86 3,83 4,36
E.L.S 3,51 2,43 3,51
M, (2) E.LU 4,32 / 432
E.L.S 3,12 / 2,91
M, (3) E.LU / 3,63 /
E.L.S / 2,62 /
M. (Adopté) E.LU 4,86 3,83 4,86
E.L.S 3,51 2,62 3,51
M,—-M, ql T, 8,45 8,83 9,82
r= l =2 (kN) T, 9,82 -8.,83 -8.,45

Tableau 4.9: Récapitulatif des résultats des moments et efforts tranchants des poutrelles type 2

Type de poutrelle Travée Longueur (m) Sollicitation a I’E.L.U
M, | M, | M, T, T,
1 AB 4 8,04 | 244 | 730 | 2,44 -13 ,40
BC 4 8,04 | 7,30 | 2,44 | 13,40 -2,44
AB 3 4,86 | 1,37 | 3,43 8,45 -9,82
2 BC 2,9 3,83 | 343 | 1,37 8,83 -8,83
CD 3 4,86 | 3,98 | 498 | 9,82 -8,45

Tableau 4.10: Récapitulatif des résultats trouvés des poutrelles d’étage courant
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4.6. Ferraillages des poutrelles
4.6.1. Calcul des armatures longitudinales

° En travée

0

1
M,=bXhyXf, X = 65X 4 X142 X X 1073 = 59,07 kN.m
t (1] be

M = 8,04 kN.m < M, = 59,07 kN.m

tmax

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

M = 8,04 kN.m

tmax

T max

M 8,04 x 10°
" bxd®xf,, 65x18%x14;2

" = 0,026 <y, =0392 - A, =0

= 0,026 = [ = 0,987 ; B est tirée du tableau.

f, 400
o, =2 =—— =348 MPa
Y, 1,15
M, 8,04 x 10° .
A, = tmax  _ =1,3 em?
fxdxao, 0987 X18Xx 348
<> Condition de non fragilité (section en Té) :

I'X fiag

Apin =
™R 081X h, XV, X fe

Avec :

. (*IJ X hy X (h _%)) + (ba X (h— he) X [h_zh“))
V, = (b X hy) + (by x (h— hy)) )

(55 x4x(20- i))+ (13 x (20 — 4) X (ﬂ))
} (65x4)+(12x (20— 4))

= 13,75 cm

V,=h,—V, =20-13,75=625cm

be — ((E" — bu} X {.Fl - hu)a) " E‘n X (h - V1)3 .
3 3 -

I =

_ (65x6,25%) — ((65 — 12) x (6,25 — 4)*) . 12 % (20 — 6,25)°

= 15486,91 cm*
3 3
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15486,91 X 2,1

L= = 0,36 cm”
min = 587 % 20 X 13,75 X 400 m

A

Donc A_,., =13 em® = A = 0,36 cm® ; Condition vérifée

5 cal

Onprend : 3T10; A, = 2,35 cm®

° Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) :

M 7,3 % 103

a

Tbhxd xf, 65x18°x 142

u =0,024 <, =0392 - A, =0

w=0024 = f = 0988; P est tirée du tableau.

M, 7,3 x 10°

A = = = 1,20 cm®
Bxdxa, 0932x18Xx 348

Condition de non fragilité (section en T¢) :

I X fiag 1548691 x 2,1 ,

A:n'.“ = = - = 0,80 cm~
o 081xh, XV, Xfe 081x20x6,25x400

Donc: A, .., =117 em® = A . = 0,80 cm?; Condition vérifice
On prend : 1T10 (filante) + 1T10 (chapeau) ; A. = 1,56 cm®

4.6.2. Vérification a ’E.L.S

a) Position de I’axe neutre :

By 154(y—¢c) —15.A(d—v) =0 — 325y2+ 32,25y — 6345 =0 — y = 391 cm

b) Moment d’inertie :

b , 65 x 3,95° , .
I= 37 + 15A(d—-y)* = T+ 15 x 2,35(18 — 3.95)° = 8293,27 cm
(9] Détermination des contraintes dans le béton comprimé o, _:

= KXy = oer —8‘“1ﬂax391—415up
Toe TRV T TR YT Tgae37 T T MO

Tpe = 0,6f.25 = 15 MPa
g,. = 4,15 MPa < @,_ = 15 MPa Condition vérifi¢e

Lorsque la fissuration est peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la contrainte maximale

dans l'acier tendu o ..
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4.6.3. Vérification de la contrainte de cisaillement

L'effort tranchant maximale Tmax=13,40 KN

T 13,40 x 1073

y = = 0,62 MPa
by X d 0,12 x 0,18

T, < T, = min(0,13f.,5 ;5 MPa) = min(0,13 X 25 ;5 MPa) = 3,25 MPa
T, = 0,52MPa <7, = 3,25 MPa ;Conditionveérifiée
Il n’y a pas de risque de cisaillement.

4.6.4. Armatures transversales

a) Détermination du diamétre des armatures transversal :

¢, < min i;i,(b, = min &;@,IOmm = min {5.41mm;12;10mm} => ¢, = 6mm
35°10 35 10

b) L’espacement :

S, < min{0,9d ;40 cm} = min{16,20 cm ;40 cm}

D’apres le R.P.A 99/2003 :
Zone nodale : 5, < min{15 em ;10¢,} = min{15cm ;10 em} = 5, = 10 cm

Zone courante: 5, < 15¢,= 5, = 15 cm ; OnprendS, = 15 cm

¢) La section des armatures transversales :

1 (X () -030x£)

by XS5, v, 0,9(sina + cosa)

(1)

.Ic=l;fn.=2,1MPa;a=90°—»sina+cosa= 1; f,=235MPa;y. =115

T, X (E) - T G]

2) ~ byd

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

Figure 4.13: Effort tranchant par la méthode des triangles semblables

PRS0

X_X_E 2

On calcul la distance « X » :

L M, -M, 4 730-244

= =219m
2 gxL 2 609x4
R 020
—=——=10,10m
2 2
h 13,40 x 2,09
T, (—) =~ =12,78kN
2 2,19
hy 12,78 x107°
T, X (—) = ————=0,71 MPa
2 0,10 x 0,18
D’apres (1) :
A, (0,71 - (0,3x1x2,1)) Xx12X 1,15 s
(—] = =522x 107" cm
s/, 0,9 X 235
d) Pourcentage minimal des armatures transversales :
R

A, X fs Ty X (E)
——z2max| ———— ;04 MPa
b, X 5, 2

AL X A x
= — f;"ﬁﬁm[ﬂ,SSMPa;ﬂAMPa}:b e X fo > 0,4 MPa

by X S, by X 5,

= 0,02 cm

A, 0,4 % b,} A, 04x12
() thel) 22
1 ’F“' 5‘ min 235

On prend le max entre (2) et (3) = (%‘) = 0,02,onprend 5, = 15 cm

t" min

(3)
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Ontrouve : A, = 0,02 %X 15 = 0,3 em” = {NE = 0,56 cm”/ml

5.,=15¢cm
e) Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :
M_.... M___ . 7,30
F, = —ggeui _ _eppul _ — = 45,06 kN
- 0,9d 09 %18 x 107¢

F, = 45,06kN =T, = 13,40 kN ; Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises a

un effort de traction.

4.6.5. Compression de la bielle d’about

12
Vu V.2
effort de traction dans la w 2
section d'acier sur appui

Vy
Réaction Vu‘21!2
dappu Compression dans

la bielle de béton

Figure 4.14: Schéma de la bielle d’about.

La contrainte de compression dans la biellette est de :

__h Fb:T;:}_ 2T
a, = — ; Avec . a o, = —
s Ss=—= ° ab
v2
Ou:
a : La longueur d’appui de la biellette.
On doit avoir : G, < feze
Yo

Mais pour tenir compte du faite que I’inclinaison de la biellette est 1égerement différente de 45°,
donc on doit vérifiée que :

08X fs 2T _08Xf., 2Ty
U'_bi: -F‘;:,._Sz:> < f::._B;,} rh

a =
¥a ab, ¥y 0,8 X by X f08

L. _2X1380x15
@=08x12x25x10 o mTwEem

a=min(a’;09d); a=c—¢" —2; ¢'=2cm; c=40cm
¢’ : L’enrobage.

a’ : La largeur d’appui ;

c : La largeur de I’appui du poteau ;

a=40—2—2=36cm

a =min(36 ecm ;16,2 cm) = 16,2 cm
16,2 cm > 2,10 cm ; Condition vérifiée
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4.7. Vérification de la fleche
D'apres les regles B.A.E.L 91, Nous montrons qu'il n'est pas nécessaire de calculer la fleche d'une
poutre ou d'une poutrelle si cette derniére est associée a un hourdis et si toutes les inégalités

suivantes sont vérifiées:

hy 1

a) L 16

1 t service

h
1710 M
b) a service

A 4,2
<

by-d f,

Avec : L: La portée de la travée entre nus d'appui.

c)

& : La hauteur totale de la section droite.
d : La hauteur utile de la section droite.

by : La largeur de la nervure.

M iorvice - Le moment en travée maximal a E.L.S.

M ,sorvice - Le moment en appui maximal a E.L.S.

A : La section des armatures tendue.

f. : La limite élastique de l'acier utilisé (en MPa).

a) Verification des conditions :

h 1

- — —=0,05<—=0.062 C.N.V

[ 10 400
h 1 M, . 20 8,8
-2 —. =005<—.—=05 C.N.V
1 =10 My..,pee 400 1,76

A 2

__2%5 _ 0,0108 = 42 _ 0,0105C.N.V
b.d 12x18 400

Ces trois conditions ne sont pas vérifiées, donc le calcul de la fleche est nécessaire.
J : Charge permanente avant la mise en place des cloisons.

G : Charge permanente apres la mise en place des cloisons.

P : Charge Totale (P = G + charge d'exploitation).

Ona:
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G = 5,28/m?
P=G+(Q=528+15=6,78 KN/m®
J]=6G—1=428KN/m*

Pour b=0.65
G =528x0,65=343 KN/ml
P =6,78%0,65=441KN/ml
] =428 x0,65= 278KN/ml

b) Calcul des moments fléchissant :
( GL? 3,43 x 4° )
Mg = ﬂ,?1?= 071 x s =487KN.m
PL? 4,41 x 4
\Mp = ﬂ,?l? =071 KT = 65,26KN.m
12 2,78 x 4° )
LM} = ﬂ.?.’l? =0,71 XT = 3,95KN.m

¢) Module du modele de déformation longitudinale :

E, =11000-3/ /., =11000-3/25 =3216419 MPa

E, =3700-3/f.,, =3700-325 =1081886 MPa

d) Détermination du centre de gravité :

_TAY, _(b.hu)(h—:‘—:h—hﬂ);5[m1+mﬂrr

== (b.hg) + (h— hy)bg + 7. A,

12{z0-4){20 "4:']

_[65><4)G—2ﬂ—4)—[ +15x 2,35 X 2

> =12,90
(65x4)+ (20—-4)12+15x 2,35
e) Détermination du moment d'inertie :
3 _ _h 3 h _ 3
Ig:b};G _(b bO)(.Z:G 0) +b0( t yG) +15As(d_yG)2
3 _ _ 3 _ 3
I = 65.(12,9)° (65-12).(12,9-4) N 12.(20-12,9) 115.2,35.(18—12.9)°
¢ 3 3 3
I, =36405,6425cm*
f) Pourcentages des armatures &
A 2,35

== = = 0,011 = f + 0,877
P bed 12x18 g

g) Calcul des contraintes suivant les sollicitations &
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(Mg  487x10°N.m 131271
%¢ T A.B,.d 235x0877 x18 o oTPe
) _ My _ 626X10°N.m _ pp—,
%P T AB,.d 235%x0877 x18 o onPe
M,  395x10°N.m _ 10647 M
%/ T A4.p,.d 235X 0,877 X 18 S
h) Calcul de *'z* Hro H
( [ 1,75fig 1 - 1,75 X 2,1 -
pe=1-— = =1- =046
4.p.0cz + fung 4 X 0,011 X 131,27 + 2,1
1,75fig - 1,75 X 2,1 '
4.ua=1— - =1_’ =0139
4. p. 0o + fing 4% 0,011 X 168,75 + 2,1
r 1,75fig - 1,75 X 2,1 -
pe =1-— : =1- , = 0,54
A 4. 9.0 + fing! 4 X 0,011 X 106,47 + 2,1.
1) Calcul des moments d'inertie fictifs ¢
P
f 1+ Ap)
0,05 0,05x 2,1
Ay = ‘:;:E - 12 = 3,75
(2+3%).p (2+ 3;;) X 0,011
2
.JI.L. = 'g.j. =15
oo Ml 11 X 3640564 14695 BScm®
fi (1 +A.u;) (1+375%x046) osem
6 = 1,11, 11X 3640564 23695 9Bem®
fo 1+ A,pg) (1+ 15X 0,46) seem
R 1,1.1, 1,1 X 36405,64 .
P = = = 1626241cm
i (L+A.up) (1+3,75%0,39)
i 1,1.1, 1,1 X 36405,64 .
= = 1323841cm

I = =
i (1+4.p) (1+375x054)

1) Calcul de fléche (total et admissible)

_ Mgl 4,87 X 10° X 400°
Joi = 10.E,.I° 10 X 32164,19 X 14695,85

= 0,165cm

M..L* 4,87 x 10° x 400
va = =

= = =0,331
10.E,.I¢€ ~ 10 X 10818,86 X 21764,24 o
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f M,.L* 6,26 X 10% x 400° 0191

L= = = U, T

PiT10.E.17 10X 32164,19 X 16265,72 o
M,.L* 3,95 x 10° x 400°

fri = = 0,148cm

T10.E.7 10X 3216419 X 13242,79

k) La fléche totale

of, =1, — 1, )+ fy = £, )=(0,331-0,148)+(0,2-0,165)
A, =0,218cm

1 _400_
500 500

Afnax= 0,80

Donc : Af, =0,218cm < Af,,. =0,80 cm —— > condition vérifiée

4.8. Calcul des poutrelles du plancher terrasse

Ces planchers ont été calculés avec la méthode Caquot, les résultats sont donnés directement :
4.8.1. Exemple de calcul

. Calcul des sollicitations :

Q=1,00 KN G=6,48 KN

q= (;;[1,355) +1,5Q)0,65 4,76 KN.m

a) Moment sur appuis:

My =~ s aexe = TH96 KNm
M, =M. = —1,11KN.m

b) Moment en travée :

MAE =8 MatMe 4 el — 557 KN.m

MEC =T — Mt 4 ':”‘;‘;:;‘93'; 5,57 KN.m
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1,11KN.m 1,11KHN.m|
A\ . . | 4\

A " _..- s N B ) - " e c
5,57TKN.m 5.57TKN.m
am am -
.- - -

Figure 4.15: Diagramme des moments fléchissant, M [KN.m]

Calcul de I’effort tranchant T :

— Mw - Me ql
wIT1 T
T, = .*-1“.1-.*-:,,_. _q_:l

° Travée AB :

Travée BC :

My =M, , gl _ M, —M 1
Tﬂ=%+7—7,56 Ts _w e E___i: 11,48
B 2
ro=Me—M_al_ o M, —M
B ] 2 ‘ To=—2—2_ % _ 756
Les moments fléchissant et efforts tranchants trouvées :
Travée AB BC
longueur réelle L, 4 4
2 E.LU 4,76 4,76
M, = 5(1. 35G)+1,50Q
E.L.S 6,92 6,92
Appui A B C
M, (Appui)= E.LU 1,11 8,96 1,11
_ gxL; +gqxL} ELS 0,81 6,51 0,81
8.5 X (L + L)
M, (Travée)= ELU 5,57 5,57
Myt M, | Myt M) EL.S 4,05 4,05
2 2Q1°
M, — M,  ql Ty 7,56 11,48
=iy ()
T, -7,56 -7,56

Tableau 4.11: Résultats des moments et efforts tranchants des poutrelles type 1de terrasse.
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Travée AB BC CD
longueur réel L, 3 2,9 3
) E.L.U 4,76 4,76 4,76
M; =- (1,35G) + 1.5Q{]r‘d~'.’. m)
. E.L.S 6,92 6,92 6,92
Appui A B C D
M, (Appui)= E.L.U 1 4,88 4,88 1
I::KL'-‘-'E*-;-X.'tE EL
—m .L.S 0,71 3,56 3,56 0,71
M. (Travée)= EL.U 433 4,12 4,33
gl M, + Mg (M, +Mg)?
B 2 + 20 E.L.S 2,77 3,14 2,77
My =M, al T 5,85 6.9 6,9
B 1 —2 : T, -8,43 -6,9 -5,85

Tableau 4.12: Résultats des moments et efforts tranchants des poutrelles type 2 de terrasse.

Type de poutrelle | Travée Sollicitation a ’E.L.U
Longueur (m) M. [ M, | M, T T,
1 AB 4 557 | 1,11 | 896 | 7,56 | 11,48
BC 4 5,57 | 8,96 | 1,11 | -7,56 | 7,56
AB 3 4,33 1 4,88 | 5,85 | -8,43
2 BC 2,9 4,12 | 4,88 | 4,88 | 6,9 -6,9
CD 3 4,33 | 4,88 1 6,9 | -5,85

Tableau 4.13: Récapitulatif des résultats trouvés des poutrelles d’étage Terrasse

4.8.2. Ferraillage
a. Calcul des armatures longitudinales

En travée

hy

1
)=55><4><14,2 x(

M,=bXhy X f,, x( ] X 1073 = 59,07 kN.m

M = 8,04 kN.m < M, = 59,07 kN.m

tmax

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

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

M =

rmax

M

T max

557 kN.m

557 x 10°

u

" bxd®xf,. 65x18%x14,2

= 0,026 = £ = 0,991 ; P est tirée du tableau.

= 0,018 <y, =0392 - A, =0
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400
g, = E = = 348 MPa
A 1,15
M, __. 5,57 x 10°

A = 0,90 cm?

* T Bxdxo, 0991 x18x 348

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

_ I'X fize
T 081X h, XV, X fe

Avec :

(b X hy X (h —5:&)) + (bﬂ X (h— hy) X (h-ho))

.
=

8= (b X ko) + (o X (h— hy))

(55 X 4 X (ZD—E))+ (12 X (20 — 4) x (“_"*))

= = 13,75 cm
(65x4) + (12 x (20— 4))

V, = h,—V, =20-1375=625cm

bV — ((b—by) X (V; —hy)®) by X (h=1;)*

I =
3 3

_ (65 x6,25%) — ((65 — 12) x (6,25 — 4)%) . 12 % (20 — 6,25)°

= 15486,91 cm*
3 3

15486,91 X 2,1

L= = 0,36 cm*
min = 587 % 20 X 13,75 X 400 e

A

Donc A___, = 0,90 em® = A___ = 0,36 cm® ; Condition vérifée
Onprend : 3T10; A, = 2,35 cm®

Sur appui :
M 8,96 x 103

a

=bxd3xfbc=12x133x14,2

" =0,126 <y, =0392 - A, =0

w=0126 = f = 0911; P est tirée du tableau.

M, 8,96 x 103

A = =
 BxXdxXo, 0911X18X 348

= 1,57 cm?

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

I X fie 1548691 X 2,1

A= = = 0,80 cm?
081x h, XV, X fe 0,81X 20X 6,25 X 400
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Donc: A, .., = 1,57 em® = A, = 0,80 cm®; Condition vérifi¢e
Onprend : 2T12; A, = 2,26 cm®

4.8.3. Vérification a ’E.L.S

a) Position de 1’axe neutre :

-

y*+154"(y—¢) —15.A(d—v) =0 = 32,5y* + 32,25y — 6345 =0—=y =391 cm

b |

b) Moment d’inertie :

b . e )2 ., 65 x 391° R
1= 2y'+ 154"9=¢" L 154(d — v)* = —3— t 15X 2,35(18 — 3.91)°

= 8293,27 em*
C) Détermination des contraintes dans le béton comprimé g, :
) M., 6,92 x 10° _
O, =K Xy= Xy=—X391=3,26 MPa
I 8293,27

g,. = 0,6f... =15 MPa

= 3,26 MPa < &, = 15 MPa Condition vérifiée

4.8.4. Vérification de la fleche

D'apres les regles B.A.E.L 91, Nous montrons qu'il n'est pas nécessaire de calculer la fleche d'une
poutre ou d'une poutrelle si cette derni¢re est associée a un hourdis et si toutes les inégalités
suivantes sont vérifiées :

hy, 1

a) L 16

1 t service

h
L1710 M
b) a service

Avec :

L : La portée de la travée entre nus d'appui.
h: La hauteur totale de la section droite.

d : La hauteur utile de la section droite.

by : La largeur de la nervure.

M sorvice - Le moment en travée maximal a E.L.S.
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M ,sorvice - Le moment en appui maximal a E.L.S.

A : La section des armatures tendue.

/. : La limite élastique de 'acier utilisé (en MPa).

1) Vérification des conditions :

h, 1

s 20 . y pes

I 16 200 =0,05<0,0625.......cccevvrunnn condition vérifiée

L > L &190,05<0,058. i condition non vérifiée

L 10M .. .

) 0M 0,0108 = 0,0105....cciiiiiiieiiiiiiiiiiiiid condition non vérifiée
o 4,2

bd f.

Ces trois conditions ne sont pas vérifiées, donc le calcul de la fleche est nécessaire.
G : Charge permanente aprés mise en place des cloisons.

P : Charge Totale (P = G + charge d'exploitation).

J : Charge permanente avant la mise en place des cloisons.

Ona:

G = 6,48/m*
P=G+Q=648+1=748 KN/m®
] =G —1=548KN/m*

Pour b=0.65

G = 6,48 X 0,65 = 3,43 KN/ml
P = (6,48 + 1) X 0,65 = 4,86KN/ml
J = (6,48 — 1) X 0,65 = 3,56KN/ml

m) Calcul des moments fléchissant

( GL* 4,12 % 4°
M. =10,71 Y =0,71X —a = 5,85KN.m
PL* 4,86 X 4°
M = 071— =071 X ———— = 6,90KN.m
JL? 3,56 x 4°
M,=071—=0,71 X ——— = 5,06KN.m
\ J 8 8
n) Module du modéle de déformation longitudinale :

E, =11000-3/ /., =11000-3/25 =3216419 MPa

E, =3700-3/ f.,, =3700-325 =1081886 MPa
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0) Détermination du centre de gravité :

zay, (h)(E+h—ho)+s[HERERI 4y

== (b.hg) + (h— hy)bg + 7. A,

12(20-4){20-4)

(65x4)(§v20—4)v[ : ]v15x2,35><2

= 12,90
(65 x 4) + (20 — 4)12 + 15 x 2,35

P) Détermination du moment d'inertie :

3 _ _ 3 _ 3
e _bbeh)! Yol 5 gy,

L 3 3
3 _ _ A3 _ 3
I, = 65.(12,9)" (65-12).(12,9-4) +12.(20 12,9) +152.35.(18-12.9)?
3 3 3
I, =36405,6425cm*
q) Pourcentages des armatures :
- A 23 0,011 = 8 + 0,877
# bed 12x18 e
r) Calcul des contraintes suivant les sollicitations ¢
( Mg 5,85 X 10°N.m 153 660
Gom = = = , I
¢ A.f.d  235%1620 Y
M, 6,90 X 10°N.m 181240
4 = = = ’
%P T Ap.d  235X1620 eapd
M, 506 X10°N.m _ 13291 M
%) T A B,.d  235x1620 oo hpd
S) Calcul de 2> Hro H
r [ 1,75fi2s ] [ 1,75 x 2,1 T
pe=1- =1- : =0,58
4.p.0cz + fung 4% 0,011 X 153,66 + 2,1
1,75f0 r 1,75 X 2,1 -
1lua=1— - =1- - =0,63
4.p.0. + fire 4 X 0,011 X 181,24 + 2,1
—1 [ 175fi 1 _ A [ 1,75 X 2,1 1. 0.54
e ™ " T a o + fal 0 laxo011x13291+21)
f) Calcul des moments d'inertie fictifs ¢
L L
f (1+ip

101



Chapitre 4:

Calcul des planchers

Lo _O05fa _ _ 005x21 ___.
: (2+3"$).p (2+3§)xu,ﬂ11 ’

e L1l 1,1 X 36405,64 .
If = = = 12636,06cm
(" (L +A.pg) (1+375%058)
oo MLl _11x3640564 .o
T (It A,pe) (1+15x058) oo
o Lll _ 11x3640564 oo,
fi T (1+A.1) (1+3,75x0,63) suan
; 1,1.1, 1,1 X 36405,64 .
= = = 13262,09cm*

i (1+2.4;) (1+375%054)

7) Calcul de fléche (total et admissible)
Mg.L* 5,85 x10° x 400°

= - =023
foi = 10..1° ~ 10 x 3216419 x 12636,06 o
M..L? 5,85 x 10° x 400° 0.40
foo =10.E.1° ~ T0x 1081886 x 2141508 20e™
M,.L* 6,90 X 10% X 400°
foi = 7 =0,29cm
10.E.17 10X 32164,19 X 11932,01
M,.L? 5,06 X 10° x 4007
fy = = = 0,19cm

- 10.E.1/ T 10 X 32164,19 X 13262,09

g) La fleche totale

o, =1, £, )+ = £, )=(0,40-0,19)+ (0,29~ 0,23) = 0,27cm

I 400
Af,  =—— = — = 0,80
500 500

Donc : Af, =027 cm< Af,,, =0,80cm ——— condition vérifiées

e) Contrainte de cisaillement :

T 11,48 x 1073 017 MP
T pxd  o012xo018 o 0ra

T, = min(0,13f_,. ; 5 MPa) ; Fissuration peu préjudiciable
T, = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa
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1, = 0,17MPa < T, = 3,25 MPa ; Condition vérifée

B u

4.8.5. Armatures transversales A
D’aprées le B.ALE.L 99 (A.5.1.23),0on a:

h b
¢, < min (E, ﬁ : qbl) =min(5,71;12;10) ;On trouve ¥, = 571 mm

On adopte : &, = 6 mm

Choix : 206 ———» A4 =0,56 cm®

a) Calcul des espacements :

5. < min(0,9d ; 40 cm) = min(16,20 cm ;40 em) = 16,20 cm

1T10 filante M2
?ﬁlﬂﬂ(chapeau} ?%(

< Cadre ® 6 + Cadred 6

5.,=15¢cm

3T10 3T10

/N / /
& |t ¥ ¢ Lt ¥

Etage courant Terrasse

Figure 4.16: Ferraillage des poutrelles
4.8.6. Ferraillage de la dalle de compression
La dalle de compression doit avoir une épaisseur minimale de 4 cm, elle est 1égerement armée par
un quadrillage des barres, les dimensions de la maille ne doivent pas dépasser :
20cm (soit 5 barres par metre) pour les armatures perpendiculaire aux poutrelles.
33cm (soit 3 barres par metre) pour les armatures paralléle aux poutrelles.
Section minimale des armatures
Perpendiculaire aux poutrelles :
A1z 200/fe  (cm*ml) sils< 50cm
A1z 4l/fe (ecm?/ml) si 50cm = 1= 80cm

Avec | ;: I’écartement entre axe des nervures
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Section minimale des armatures paralleles aux poutrelles

A= AL/2

L=0,65m

Fe =400 Mpa

50cm £ L=65cm < 80 cm

A1> 4x65/400 = 0,65 cm*/ml

Onprend AL=6¢5=1,18 cm*ml

Ay > 1,18/2=0,59 cm*ml

On prend un quadrillage en$ 5 avec des mailles de 15x15 cm de telle sorte que la disposition de la

grande dimension soit paralléle a I’axe des poutrelles.

/ As//
As L

— T
i 8 I I

Figure 4.17: Ferraillage de la dalle de compression

104



Chapitre 5:

Etude sismique




Chapitre 5: Etude sismique

5.1. Généralités sur les séismes

Un séisme ou un tremblement de terre se traduit en surface par des vibrations du sol Il
provient de la fracturation des roches en profondeur. Cette fracturation est due a une grande
accumulation d'énergie qui se libére, en créant ou en faisant rejouer des failles, au moment ou
les eu il de rupture mécanique des roches est atteint.
Lacrotteterrestreestconstituéedeplusieursgrandesplaquesquiévoluentlesunespar rapport aux
autres: certaines s'écartent, d'autres convergent, et d'autres coulissent. Environ 90% des
séismes sont localisés au voisinage des limites de ces plaques.

Lors quels contraintes dépassent un certain seuil, une rupture d’équilibre se produit et donne
naissance aux on des sismiques qui se propagent dans toutes les directions et atteignent la
surface du sol. Ces mouvements du sol excitent les ouvrages par déplacement de leurs appuis
et sont plus ou moins amplifiés dans la structure. Le niveau d’amplification dépend
essentiellement de la période de la structure et de la nature du sol. Ce qui implique de bien
faire et ou tenue ¢tude pour essayer de mettre en exergue le comportement dynamique de

I’ouvrage.

5.2. 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 ou
tremblement de terre, et éviter au maximum les dégats qui pourraient étre provoqués par ce

phénomene.

5.3. Calcul sismique

C'est le calcul de la réponse sismique et la répartition des efforts dans les différents éléments
de la structure. On distingue essentiellement deux méthodes d’analyse:

Analyse statique équivalente: Pour les batiments réguliers et moyennement réguliers, on peut
simplifier les calculs en ne considérant que le premier mode de la structure (mode
fondamental). Le calcul statique a pour but de se substituer au calcul dynamique plus

compliqué en ne s’intéressant qu’a produire des effets identiques.

5.3.1. Analyse Modale Spectrale

Peut étre utilisée dans tous les cas, et en particulier, dans le cas ou la méthode statique

équivalente n'est pas permise. On utilise directement les spectres de dimensionnement puisque
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ce sont surtout les maxima des réponses qui intéressent le concepteur et non la variation
temporelle. Elle permet de simplifier les calculs. On procede alors a une analyse modale en

¢tudiant un certain nombre de modes propres de la structure.

5.3.2. Méthode du calcul

Pour I'évaluation des forces sismiques, on utilise le logiciel « ETABS» qui contient
différentes méthodes de calcul sismique (Reponse Spectrum Function; Time History
Fonction). Pour notre cas, on a choisi « Response Spectrum Fonction» qui est basée sur la
méthode dynamique modale spectrale, la méthode prend en compte la réponse de la structure
suivant les modes déterminés en se basant sur les hypothéses suivantes:

-Masse supposée concentrée au niveau des nceuds principaux (nceud maitre).

- Seul les déplacements horizontaux sont pris en compte.

-Les planchers et les fondations sont considérés rigides dans leur plan.

-Le nombre de mode a prendre en compte est tel que la somme des coefficients de

participation massique soit au moins égale a 90%.

5.3.3. Conditions a vérifier

Dans cette étude dynamique on doit s’assurer que:
1) la période dynamique T 4,,, ne doit pas €tre supérieur a la majoration de 30% de la période
statique fondamentale T,

T

iy < 1,3 Torg

2) la résultante des forces sismiques a la base V¥, obtenue par combinaison des valeurs
modales ne doit pas étre inférieure a 80% de la résultante de la force sismique déterminée par
la méthode statique équivalente:

Vy > 80% V,,

Vg, >80%V,,
3) les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents
ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur de I’étage:

A, =8, —8,_, <b,.avec: §,=Ré_,

k=1 — k

R: Coefficient de comportement
6, : Déplacement du aux forces sismiques F,(y compris I’effort de torsion)

[ =

8, : Déplacement admissible (égale a 1% h.)
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4) Justification vis-a-vis de I’effet P-A:

P, X A,

=———<0,10
Vi, X h,

P, : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au dessus du niveau
«K»:

V. : Effort tranchant d’étage au niveau « K »

4, : Déplacement relatif du niveau « K » par rapport a « K-1 ».

h,, : Hauteur de I’étage « K » :

S10,10 < 8, < 0,20, les effets P-A peuvent étre pris en compte de maniére approximative en

amplifiant les effets de 1’action calculés au moyen d’une analyse élastique du 1 ordre par le

.1 .
facteur: */; _ 6, >
Si 8, = 0,20, la structure est particllement instable et doit étre redimensionnée.

5) le facteur de participation massique dépasse 90%: ZE,- >90Y9%:
. 2
(Z WKCI)KiJ
K=1

X
2@y D Wy
K=1 K=1

Le logiciel Etabs peut déterminer directement les valeurs des coefficients de participation

i =

massiques.
6) la distance entre le centre de masse et le centre de rigidité; cette distance doit étre trés petite

afin d’éviter des efforts de torsion élevés.

5.4. Méthode d’analyse modale spectrale
5.4.1. Principe de la méthode

Le principe de cette méthode est de rechercher, pour chaque mode de vibration, le maximum
des effets qu’engendrent les forces sismiques dans la structure, représentées par un spectre de
réponse de calcul. Ces effets seront combinés pour avoir la réponse de la structure.

La méthode la plus couramment employée pour le calcul dynamique des structures sont
basées sur I'utilisation de spectre de réponse. La méthode d’analyse modale spectrale peut
étre utilisée dans tous les cas, et en particulier, dans le cas ou la méthode statique équivalente

n’est pas permise.
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Pour la détermination de la fonction du spectre de réponse, on utilise le programme « spectre

RPA » qui permet de donner les valeurs du spectre de réponse en fonction des périodes.

5.4.2. Spectre de réponse de calcul

L’action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant:

;. T Q
1,253(1*—)(2,511——1) 0<T<T,
T, R
2,5n(1,254) X (2) T,<T<T,
Sa R
_ s
g 2.5:1[1.253}(%) (?') T,<T<3.0s
Z 5/
T,y /3 3 /3
\2,51](1.25}1}(;2) (;) (EJ T>305

5.4.3. Calcul de la force sismique totale

La force sismique totale V, appliquée a la base de la structure, doit étre calculée
successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule 4.1 des
RPA99/Version 2003:

_ AxDxOxW
R

v

Avec:

A: Coefficient d'accélération de zone A est donne par le tableau (4.1) du RPA en fonction de
la zone sismique et le groupe d’usage du batiment. Dans notre cas nous avons une structure
située en Zone (Ila) avec un groupe d’usage 2

Donc A =0,15

D: Facteur d’amplification dynamique moyenne D est fonction de la catégorie de site, du
facteur de correction d’amortissement (1) et de la période fondamentale de la structure (T)

selon formule:

2,51 0<T=T,
2,5n (=2 §'r <T<3
D= ’"(T[‘-) 2= TS 08
2 5
T,\3 /3\3
2,5n (—-'-) (—) T=<3s
3/ 1\t
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n: Le facteur de correction d’amortissement « 1 » est donnée par la formule suivante:

n:/ ! >0,7
2+¢&

& Pourcentage d’amortissement critique en fonction du matériau constitutif du type de

structure et de I'importance des remplissages, il est donné par le tableau (4.2) du RPA 2003.
E=T7%

Donc: 1 = /ﬁ =0,88
+

T: La valeur de la période fondamentale « T » de la structure peut étre estimée a partir de
formules empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques.

La formule empirique a utiliser selon les cas est la suivante:

T=C,.(h,)"*

h,, : Hauteur mesurée en métres a partir de la base la structure jusqu’au dernier niveau

hy =18,30m

C,: Coefficient en fonction du systéme de contreventement et du type de remplissage, il est

donné par le tableau (4.6) du RPA 2003.

C =0,05

T =C,.(h,)"" =0,050x(18.30)** = 0,44 sec

(T, T2): Période caractéristique associ€ la catégorie du sol (Tableau 4.7)

On a un sol meuble = site 3 donc: T; = 0,15sec et T, = 0,50sec

Ona: 7, =0,15s <7 =0,445s < T, =0,505s - D =2,5xn = 2,5x(0,88) =2.2
5

Q: Facteur de qualité: Q=1+ ZPq
1

Tableau 5.1: Facteur de qualité

Critere q Observé | Non observé
1. Condition minimales sur les filles de contreventement 0 0,05
2. Redondance en plan 0 0,05
3. Régularité en plan 0 0,05
4. Régularité en ¢lévation 0 0,05
5. Contrdle de la qualité des matériaux 0 0,05
6. Contrdle de la qualité de ’exécution 0 0,10
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0 =1+(0,004+0,05+0,00+0,05+0,05+0,10=1,25

R: coefficient de comportement global de la structure, sa valeur unique est donnée par le
(Tableau 4.3) des RPA99/Version 2003 en fonction du systéme de contreventement.

R=4

5.4.4. Poids total de la structure

Tableau 5.2: Poids de la structure

Niveau W(t)
5 432,32
4 437,48
3 437.48
2 443.34
1 511.19
RDC 511.19
S/Sol 37142
TOTAL 3144.42

5.4.5. Calcul de la force sismique totale

y _ AxDxQxIW _ 0,15x2,2x1,25x3144.42

g =324.27t
| R 4

5.5. Variante 1 proposée

Les valeurs de la force sismique obtenue apres 1’analyse dynamique de 1’Etabs:

Tableau 5.3: Valeurs de la force sismique totale

Vax (V) Vay (8)

| Forces sismiques 357,20 356,48

5.5.1. Vérification des forces sismiques (7, > 80%V,)

Vax = 357,20t > 80% Ve = 25942t oo, condition vérifiée
Viay = 356,48t > 80% Vs =259.42t. ..ot condition vérifiée

5.5.2. Vérification de la période fondamentale

La valeur de la période du premier mode obtenu apres ’analyse dynamique: 7, , = 0,88sec

yn

=1,3x(0,44)=0,57S€C ...oovvviiiiiiiiannnnn. condition non vérifiée

sta

T, =0,88s>1,3xT,
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5.5.3. Vérification des facteurs de participation massique

Tableau 5.4: Facteur de participation massique

Facteur de participation massique (%)

Mode | Période UX UY UZ Y UX YUY 2UZ
1 0,88152 | 4,7890 | 65,7412 0 4,7890 | 65,7412 0
2 0,78521 58,325 5,4253 0 63,1140 [ 71,1665 0
3 0,67124 | 3,1452 0,4652 0 66,2592 | 71,6317 0
4 0,32764 | 0,6485 8,1544 0 66,9077 | 79,7861 0
5 0,27367 | 4,2547 0,6972 0 71,1624 | 80,4833 0
6 0,21789 | 4,4578 0,1375 0 75,6202 | 80,6208 0
7 0,17647 1,9870 0,0156 0 77,6072 | 80,6364 0
8 0,12478 | 0,0698 3,4571 0 77,6770 | 84,0935 0
9 0,10891 2,8410 0,1329 0 80,5180 | 84,2264 0
10 0,09548 [ 0,7863 0,1576 0 81,3043 | 84,3840 0
11 0,07312 | 0,00478 1,6570 0 81,3091 | 86,0410 0
12 0,06789 | 0,09787 | 0,1465 0 81,4070 | 86,1875 0

Sens transversal

2ay = 81,40% < 90%.......

Sens longitudinal

2oy = 86,18% < 90%........

5.5.4. Déplacements latéraux inter-étage

<........condition non vérifiée

........condition non vérifiée

Tableau 5.5: Déplacements latéraux inter-étage

Déplacement maximal (cm)

Niveau Sens x Sens y
5 1,385101 1,259786
4 1,245847 1,145797
3 1,156485 1,025473
2 0,946347 0,978453
1 0,734871 0,764873
RDC 0,495678 0,521547
S/sol 0,194789 0,245695

Selon le RPA 99/2003 (I’article 5.10), concernant les déplacements latéraux inter étages. La

formule ci-dessous doit étre vérifiée:

5B
IA A
> >

Avec: A = 0.01xh,, et he: la hauteur de I’étage.
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N =RAX, et A =RAY

M=ol -ola A =55

Akex : Déplacement relatif au niveau k par rapport au niveau k-1 dans le sens x

5:;: Déplacement horizontal dii aux forces sismiques au niveau k dans le sens x (idem dans le
sens y, 5:;).

R: coefficient de comportement global de la structure R =4

Tableau 5.6: Déplacements latéraux inter-étage

Niveau | A, (em) | A, (ecm) | A(em) | A (cm) A (cm)
5 0,139 0,114 0,556 0,456 3,06 vérifiée
4 0,090 0,116 0,360 1,440 3,06 vérifiée
3 0,206 0,052 0,824 0,208 3,06 vérifiée
2 0,211 0,213 0,844 3,376 3,06 Non vérifiée
1 0,239 0,243 0,956 3,824 3,06 Non vérifiée
RDC 0,301 0,276 1.204 4,816 3,06 Non vérifiée
S/Sol 0,195 0,246 0.780 3,12 3.00 Non vérifiée
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5.6. Variante 2 proposée

Les valeurs de la force sismique obtenue apres 1’analyse dynamique de 1’Etabs:

Tableau 5.7: Valeurs de la force sismique totale

Vax (t) VdV (t)

| Forces sismiques 285,76 267,36

5.6.1. Vérification des forces sismiques (7, > 80%V,)

Vax = 285,76t > 80%V = 259,42t
Vay =267,36t > 80%V = 259,42t

5.6.2. Vérification de la période fondamentale

La valeur de la période du premier mode obtenu apres 1’analyse dynamique: 7,

T, =0,53s <1,3xT,

5.6.3 Vérification des facteurs de participation massique

sta

=1,3x(0.44) = 0,57 sec

Tableau 5.8: Facteur de participation massique

condition vérifiée

condition vérifiée

yn

condition vérifiée

=0,53sec

Facteur de participation massique (%)

Mode | Période UX UY UZ Y UX YUY 2UZ
1 0,532308 | 7,8587 | 69,8011 0 7,8587 | 69,8011 0
2 0,484534 | 66,2187 | 7,2332 0 74,0774 | 77,0342 0
3 0,390388 | 4,0961 0,5125 0 78,1735 | 77,5467 0
4 0,217850 | 0,7339 12,4415 0 78,9075 | 89,9882 0
5 0,194791 | 5,1755 0,7903 0 84,0829 | 90,7785 0
6 0,158084 | 6,6955 0,1543 0 90,7784 | 90,9329 0
7 0,143607 | 2,1102 0,0175 0 92,8886 | 90,9504 0
8 0,096806 [ 0,0809 6,0371 0 92,9695 [ 96,9875 0
9 0,072919 | 3,7040 0,1492 0 96,6735 | 97,1367 0
10 0,063481 [ 0,9204 0,1755 0 97,5938 | 97,3122 0
11 0,060096 [ 0,0054 1,7400 0 97,5992 | 97,0522 0
12 0,057028 | 0,1133 0,1685 0 97,7125 | 97,2207 0

Sens transversal

2oy =97.71% > 90%.......

Sens longitudinal

2oy =97,22% > 90%........

<........condition vérifiée

........condition vérifiée
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5.6.4. Déplacements latéraux inter-étage

Tableau 5.9: Déplacements latéraux inter-étage

Déplacement maximum (cm)
Niveau Sens x Sens y
5 1,358901 1,204912
4 1,189474 1,086666
3 1,009545 0,953104
2 0,820790 0,803530
1 0,629774 0,642767
RDC 0,442794 0,452035
S/sol 0,172113 0,194887

Selon le RPA99/2003 (I’article 5.10), concernant les déplacements latéraux inter étages. La

formule ci-dessous doit étre vérifiée:

IA A
> B>

Ak
k

Ay

Avec:

A =0.01h,, et h: la hauteur de I’étage.

SN =RA et AL =RAY
ko ok gkl ko_ gk gkl

Aex _58)6 5ex et Aey - 5ey 5ey

Akex : Déplacement relatif au niveau k par rapport au niveau k-1 dans le sens x

5:;: Déplacement horizontal dii aux forces sismiques au niveau k dans le sens x (idem dans le

sens y, 5:;).

R: coefficient de comportement global de la structure (R = 4)

Tableau 5.10: Déplacements latéraux inter-étage

Niveau A, (em) | A, (cm) A (cm) A, (cm) A (cm)
5 0,169 0,118 0,676 0,472 3,06 Vérifiée
4 0,179 0,133 0,716 0,532 3,06 Vérifiée
3 0,188 0,149 0,752 0,596 3,06 Vérifiée
2 0,191 0,160 0,764 0,640 3,06 Vérifiée
1 0,185 0,190 0,740 0,760 3,06 Vérifiée
RDC 0,270 0,257 1,080 1,028 3,06 Vérifiée
S/Sol 0,170 0,194 0,680 0,776 3.00 Vérifiée
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Chapitre 6: Ferraillage des portiques

6.1. Introduction

L’étude sous charges 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.
6.2. Combinaisons de calcul

Les combinaisons des actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont donnée
ci-dessous, les éléments de la structure doivent étre ferraillés par les combinaisons des charges
sur la base des réglements BAEL 91 et RPA 99/2003.

Poutres:
Sollicitations du 1¥ genre (BAEL 91): 1,35G + 1,5Q
0,8GtE

Sollicitations du 2°™ genre (RPA 99/2003):
G+QOzxE

Poteaux:
Sollicitations du 1¥ genre (BAEL 91): 1,35G + 1,5Q
0,8GtE

Sollicitations du 2°™ genre (RPA 99/2003):
G+QOzxE

Avec:
G: Charges permanentes;

Q: Charges d’exploitation;

E: Effort sismique.

6.3. Ferraillage des poutres

a. Méthode de calcul

Les poutres sont sollicitées par un moment de flexion et un effort normal et un effort tranchant.
Par conséquent, le calcul doit se faire en flexion composée, mais I’effort normal dans les poutres
est trés faible, donc on fait le calcul en flexion simple.

Le ferraillage se fera a I’ELU, car la fissuration est jugée peu préjudiciable.

Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1 et du 2™ genre:
Sollicitations du 1** genre (BAEL 91):

5,1 = 1,356 + 1,5Q = Moment correspondant M_,,

Sollicitations du 2™ genre (RPA 99/2003):

S,,=08G+E
{Sp: —G+Q+E = Moment correspondant M,
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M

spl
M_ .

- 2p2

Si: M

Mep1

M,

sp2

< 1,15 ;:On détermine les armatures sous Sp2

> 1,15 ;On détermine les armatures sous S,

Dans le calcul relatif & ’ELU, on induit des coefficients de sécurités (¥, ; ¥, ).

¥. = 1= 0, = 400 MPa

Pour la situation accidentelle : {},b = 1,15 = g, = 18,48 MPa

¥, = L15 =0, = 384 MPa

5

Pour la situation normale ou durable : {}’b = 1520, = 1417 MPa
6.4. Recommandations du DTR pour les armatures longitudinales

D’apres le RPA 99/2003 (article 7.4.2) on a :

- Section d’armature minimale : A, = 0,8% X b X h_;

A = 40p X b X h, ; Zone courante

, =6% X bXh,; Zonede recnuvi‘emem;

- Section d’armature maximale : { max 1

- Le diamétre minimum est de 12 mm;
- La longueur minimale des recouvrements est de:
40¢ en zone I et I1a

50¢ en zone IIb et III

Les armatures longitudinales supérieures et inférieures doivent étre coudées a 90°.

Dans ce cas, le ferraillage se fera sur les poutres les plus sollicitées, et il se fera pour une
situation accidentelle (le cas le plus défavorable).

Les poutres en travées seront ferraillées pour une situation durable et sur appuis pour une
situation accidentelle.

¢. Exemple de calcul

Une seule poutre sera calculée en détail, les résultats des autres poutres seront résumés dans un
tableau.

d. Ferraillage d’une poutre

L’exemple ci-dessous sera fait sur une poutre principale intermédiaire (Terrasse), les moments

M_,, et M_,, sont tirés a partir du logiciel Etabs.

Ferraillage sur appuis

M., = 128,5KN.m M, . ] leul
: = — = 2« 1,15 = [ -
Ona {Mﬂ,: = 1253KN.m anz 1,0 1,15 Donc le calcul se fait sous .':Tp_

Données :
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- Largeur de la poutre : b=35cm ;
- Hauteur de la section : h=40 cm ;
- Hauteur utile des aciers tendus : d=0,9n=36 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 réduit g, :

M, 1253 x 10° 0194 A =0
= = = < =
K Pxd®x 0, 35%x362x142 fa

Ona: fi = 0,891

La section d’acier :

M, 125,3 X 10° ,
A, = — = =11,22 em* / ml
BxdXa, 0891X36X348

Donc on prend : 3T16+3T16 (A = 12,06 cm?)

Ferraillage en travée
M.,; = 66,01KN.m _ M.,
M, = 502KN.m  M_,

Ona: [ = 1,31 > 1,15 = Donc le calcul se fait sous S,

Le moment réduit ., :

3
y = M, 66,01 X 10

" bxd’X g,, 35x36°x1848

=0078< p, = A = 0

Ona: fi = 0,959
La section d’acier :
66,01 x 103

M 2
A, = 2= = 4,78cm® [ ml
BxdXxa, 0959X36X400

Donc on prend : 3T14+3T12 (A = 8,01cm?)
e. Vérification du ferraillage de la poutre
Condition de non fragilité
_023XbXdXf,s 023xX35xX36X210

= = 1,52cm*/ml

A
i £ 400

Aggpe = A Condition vérifiée

min

A, =0.5%xbxh, =0.5%x35x40 = 7cm® = Condition vérifiée sur toute la section.
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Contrainte de cisaillement
T _ 102,23 x 10
“ bxd = 35x36

= 0,811 MPa

A
[

min(0,13f.., ;: 5 MPa) ; Fissuration préjudiciable

7|
I

min (3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa
7, = 0,811 MPa < T, = 3,33 MPa; Condition vérifiée

Il n y a pas de risque de cisaillement, les cadres seront perpendiculaire a la ligne moyenne de la
poutre.

Détermination du diameétre des armatures transversales

h b
¢, < min {E ; o ; ‘#;} =min{11,4 mm ; 35mm ;14 mm} = ¢, =8 mm

d) Espacement des cadres

S. < min{0,9d ;40 cm} = min{32,4 cm ;40 cm}

D’apres le R.P.A 99/2003 :

Zone nodale : S, < mfn{hj4; 30 cm; 12¢:} = min{10c ;30 cm;16,8 cm} = S, = 10 cm
Zone courante : S, < hf"z = 20cm = S, = 15cm

e) Vérification de la section d’armatures minimale

A, X T
: XJo - max {—; .0,4 M.Da} = max{0,41;0,4} = 0,4 MPa

S.Xb
A, _041x35_ .
5, > 235 ovetem (1)

A Xf, _  1,—03Kf,
==
bXxS5. Xy, 09(sina+ cosa)

A (0,81 — (0,3x1x21))x35x%x1,15
S, ~ 0,9 X 1% 235

=0,034cm  (2)

4

De (1) et (2) = (E) = 0.06 cm

adoptée

, = 0,06 cm® , .
D’ou: [A‘ = Soit: 4¢8 = 2,01 cm"
. =15cm

f) Ancrage des armatures aux niveaux des appuis

T'=10223; M,, = 6601KN.m

M,, 66,01 ]
5, = = — = 203,73KN.m > 102,23KN.m
Z  09x36x10°2
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Chapitre 6: Ferraillage des portiques

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

F, =TV2

2T
0, = — ;Avec: B ﬁ =0, = P ; O a est la longueur d'appuide la biellette.

I Fb
5 —
v2

J*::EE

¥u

On doit avoir : o, <

Mais pour tenir compte du fait que ’inclinaison de la biellette est légérement différente de 45°,

donc on doit vérifier que :

08X f. 2T 08X f., 2T
g—bgﬁﬁ_gﬁﬁaz—ﬁ
¥s ab ¥s 08X b X f.e
2xX10223 1,5

> =0,051m= 51
@ =0,8%35x25x 10 m em

a =b—4=31cm
a =min(a’;0,9d) =min(31em ;32,4 em) = 31 em;a = 5,1cm ;Condition vérifiée.

h) Entrainement des armatures

h.1) Vérification de la contrainte d’adhérence
T
TSQ?‘ =
09d X uXn

i: rssr = lps X ﬁ.‘ZB

Y, : Coefficient de cisaillment ; Y, = 1,5 pour H.A;

T : L’effort tranchant maximum ; T = 102,23 kN ;

n : Nombre de armatures longitudinaux tendus ; n = 6;

i : Périmetre d’armatures tendue ; p = 7®=nx 1,4=15,024 cm

B T ~ 102,23 x10°
°r T 09d X puXn 32,4 X440 X6 X 10°

T = 1,20 MPa

T..—15X2,1=315MPa

Iér

T 0,79 MPa< T

&

er - = 3,15 MPa ; Condition vérifiée.

h.2) Ancrage des armatures tendues

La longueur de scellement droit «Lg» est la longueur qui ne doit pas avoir une barre droite de
diamétre ¢ pour équilibrer une contrainte d’adhérence Ts.

La contrainte d’adhérence 15 est supposée constante et égale a la valeur limite ultime.
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1. =06 XY, > X fi,g =06x%X15"x21=283MPa
_#Xf, 14X400
T 4xt, 4x283

= 4947 cm

g

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre secondaire (b = 35cm), on est obligés de courber

les armatures d’une valeur «r» : r=5.5¢ =5.5x1.4="7.7cm

h.3) Calcul des crochets

Crochets courant d’angle de 90:

L, =d—[c+ ¢ j,
247

, _L-219r-1,

1 1.87
L, =19.30cm
$p=12cm=>
L, =4.58cm
L, =18.10cm
p=14cm=>
L, =7.70cm

h.4) Longueur de recouvrement

D’apres le RPA 99/2003, la longueur minimale de recouvrement est de:
40¢ en zone I et I1a

50¢ en zones I1b et 111
¢p=12cm=1=48cm
En zone lla: [ =40¢ = ¢ =1.4cm = [ =56cm
¢ =1.6cm=1=64cm

i) Vérification des contraintes a ’ELS

M., =489KN.m;A = 8,06 cm*

i.1) Position de ’axe neutre

b _ )
Sy - nd(d - v) =0 = 17,5v" + 121,65y — 43794 =0 = y=12,72cm

i.2) Moment d’inertie

b, _ , 35 x1272% .2 .
1= 3y"+ nA,(d-y)*= ————+ (15X 8,06 X (36 — 12,72)7) = 89533,65 cm*

i.3) Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy,

X —4'89“03x2?2—ﬂ15w
Y= 953365 e T e ira

0,. = 0,15MPa < ,, = 0,6f.,; = 15 MPa ; Condition vérifiée

i<

T sar

Ope = K Xy =
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i.4) Détermination des contraintes dans ’acier tendue Gy

2
g.. = min EFE ; 1104/ nf ¢ | ; Fissuration préjudiciable

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

X (36 —10,81) = 20,64 MPa

= 0,032 ; Condition vérifiée

G.. = min(266,67 MPa ; 201,63 MPa) = 201,63 MPa
M,,. . _ 4,89 x 10°
0, =1—(d— y)= 15X —————
- I 89533,65
g, = 20,64 MPa < &_ = 201,63MPa; Condition vérifiée
rh, 1 40 o
— 2> —=——= 0,078 > 0,062 ; Condition vérifiée
L 16 510
h, M. .. 40 25,52
{=*= : < —=0,078 > —————
L~ 10xM,.,, 510 10x 7,78
A, 4,2 8,06 4,2 ) .
= — = - = 0,006 < — = 0,0105 ; Condition vérifiée
\ bxd™ f, 35x36 400

Les résultats obtenus sont notés dans le tableau suivant:

Sens longitudinal : « poutres principales (35 x 40) cm® »
Poutre de rive

Moment 5
) ) Moment Amin (cm”) Acal 5
Niveau | section (t. m) 5 A adopter (€m)
de calcul (cm?)
Mspl Msp2 RPA BAEL

Etages | appuis | 10,67 | 11,99 11,99 7 1,69 | 10,71 | 3T16fil+3T16chp=12,06
courants | travée | 4,35 3,80 3,80 7 1,69 3,14 3T12=3,39

appuis | 4,32 9,01 9,01 7 1,69 7,79 3T16+2T12=8,29
Terrasse

travée | 8,10 3,60 4,32 7 1,69 3,08 3T12

Tableau 6.1: Armatures adoptées pour les poutres principales de rive

Poutre intermédiaire

Moment 5
) ) Moment Amin (cm”) Acal 5
Niveau | section (t. m) 5 A adopter (€m)
de calcul (cm?)
Mspl Msp2 RPA BAEL
Etages | appuis | 20,49 19,13 19,13 7 1, 69 18,52 6T20=18,85
courants | travée 9,32 7,08 9,32 7 1,69 7,92 | 3T14+3T12=8,01
appuis | 12,85 12,53 12,53 7 1,69 11,22 6T16=12,06
Terrasse
travée 6,6 5,02 6,6 7 1,69 4,78 6T12=6,78

Tableau 6.2: Armatures adoptées pour les poutres principales intermédiaires
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Sens transversal : « poutres secondaires (35 x 35) cm® »

Armatures longitudinales :

Poutre de rive

Moment 5
) ) Moment Apin (cm”) Acal 5
Niveau | section (t. m) 5 A adopter (€m)
de calcul (cm)
Mspl Msp2 RPA BAEL
Etages | appuis 5,34 8,26 8,26 6,12 1,47 8,30 | 3T14+3T14=9,24
courants | travée 3,97 6,53 6,53 6,12 1, 47 6,41 3T14+2T12=6,88
appuis 4,62 6,99 6,99 6,12 1,47 6,91 3T14+2T12=6,88
Terrasse
travée 2,68 4,51 4,51 6,12 1,47 4,14 3T14=4,62

Tableau 6.3: Armatures adoptées pour les poutres secondaires de rive

Poutre intermédiaire

Moment 5
) ) Moment Apin (cm”) Acal 5
Niveau | section (t. m) 5 A adopter (€m)
de calcul (cm)
Mspl Msp2 RPA BAEL

Etages | appuis 3,61 5,19 5,19 6,12 1,47 5,01 3T14+3T12=8,01
courants | travée 2,44 4,28 4,28 6,12 1,47 4,10 3T14=4,62

appuis 2,70 3,72 3,72 6,12 1,47 3,54 3T14=4,62
Terrasse

travée 1,05 2,20 2,20 6,12 1,47 2,06 3T12=3,39

Tableau 6.4: Armatures adoptées pour les poutres secondaires intermédiaires

6.5. 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:

Poteaux:

Sollicitations du 1¥ genre (BAEL 91): 1,35G +1,5Q =< N,

min °

. 0,8
Sollicitations du 2°™ genre (RPA 99/2003): {

GxE

G+QOzxE

N .Mcor_)Al

max

M

max

N,

M

max
=N,

min °

max ?

M., — 4,
M, — 4
M., > 4,
M., — As
M, — A4
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Dans le calcul relatif aux ELU, on introduit des coefficients de sécurité ys et yp:

Situati identelle : { V. = 1= 0, = 400 MPa
Ltuation accraencelie - rb - 1’15 = l:f_;; = 1_843 _-‘l.-fPa

¥, = 115 = g, = 348 MPa

Situation normale : {
¥y = 1L5=0, =14,17 MPa

b. Ferraillage exigé par le RPA 99/2003

- Les armatures longitudinales doivent étre haute adhérence droites et sans crochet;

- Le pourcentage minimal des aciers sur toute la longueur sera de 0,8% (zone Ila);

- 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 est de 12mm;

- La longueur minimale des recouvrements est de:

40¢ en zone I et I1a

50¢ en zone IIb et III.

- La distance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25cm,;

- Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible a I’extérieure des zones nodales.
On fait un seul exemple de calcul, pour un seul niveau et les résultats des calculs des autres
niveaux donnés dans des tableaux.

Le tableau suivant donne les sections minimale et maximale imposée par le RPA 99/2003:

Type de poteaux | 4. =0,8%xS[cm’] A =4%xS[cm’] A, =6%xS[cm’]
Type 1 (45 x 45) cm? 16.20 81 121.5
Type 2 (40 x 40) cn? 12.80 64 96
Type 3 (35 x 35) cm? 9.80 49 73.5
Type 4 (50cm) 15.71 78.55 117.83
Type 5 (45¢m) 12.72 63.60 95.40
Type 6 (40cm) 10.05 50.25 75.37

Tableau 6.5: Armatures minimales pour les poteaux.
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6.5.1. Exemple de calcul

6.5.1.1. Sollicitations défavorables

Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du premier genre, I'unité est de (t.m):

Etages Type 1 Type 2 Type 3 Type 4 Type 5 Type 6
Combinaison | (45x45)cm? | (40 x 40) cm? (35 x35) cm? (50cm) (45cm) (40cm)
N max[t] 277,7 179,94 87,09 163.4 106,21 55,26
A
M., [t.m] 1,76 0,37 0,35 0,18 0,001 0,018
N oin(t] 9,79 4,62 0,63 72,23 40,22 9,29
B
M. [tm] 0,046 0,018 0,005 0,049 0,026 0,016
M o[t m] 4,18 0,72 3,5 0,22 0,072 0,15
C
N, .[] 64,77 21,82 4,95 99,09 62,24 25,02

Tableau 6.6: Sollicitations du premier genre

Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du deuxieme genre, ['unité est de [t.m]:

Etages Type 1 Type 2 Type 3 Type 4 Type 5 Type 6
Combinaison | (45x45)cm? | (40 x 40) cm? | (35 x35)cm? | (50cm) (45cm) (40cm)
Nopex[t] 260,38 141,93 68,54 134,49 88,98 43,8
: M., [tm] 1,16 0,067 0,22 0,02 0,076 0,055
Npmin [t] 184,18 76,48 13,42 40,84 23,24 5,38
? M_or[t.m] 1,17 0,33 0,042 0,039 0,064 0,087
M, [t.m] 4,42 0,84 2,75 1,18 0,26 0,16
¢ Neo,lt] 33,49 20,05 3,57 66,5 43,7 12,63

Tableau 6.7: Sollicitations du deuxieme genre.

6.5.1.2 Calcul d’un poteau
Méthode de calcul

Pour cet exemple le calcul se fera a I’aide des combinaisons de premier genre.

- On détermine le centre de pression puis le moment:

- On vérifie si la section est surabondante:
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( N, <081f, XbXxh
1-0,5 HN“J

M,<N,xdX (—
1 : . bxdXf,,

Si les conditions sont vérifiées, alors la section est surabondante et les armatures ne sont pas
nécessaires (A=A’ =0)

- Sinon, on calcul la section des armatures:

s M,
ﬂ:z—“
bxd X g,,
A M.
4 = —_—
T BxdX o,
N:J.
L ":1:'! :"':lx_u__

5

- On calcul la section des armatures minimale, puis on choisit la plus grande section calculée
précédemment:

Apin = 0,5% X b X h,
{Aaa'apréa =max{A;; Ay ;i Apin)
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.

Poteau (Sous sol, RDC, 1" et 2°™ étage): (45X45) cnr
Données:

- Enrobage: ¢ = 2,5cm;
- Hauteur utile des aciers tendus : d=h—c¢;

- Contrainte des aciers utilisés : f, = 400 MPa ;

- Contrainte du béton a 28 jours : f.,g = 25 MPa;
- Contrainte limite du béton : f.,e = 2,1 MPa;

- Fissuration peu préjudiciable.

Combinaison du 1" genre

Nimnax = 227,72t

Mcor = 1,76t.m
Détermination du centre de pression
M 1,76 s
e=—=—=274x10"m
N 227,72

0.45

M, =N, (d-2+e)=22772(0405 - 22+ 772x107%) = 42,75 tm
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Vérification si la section est surabondante

N, = 0,81f,. b h N, = 0,81 x 14,20 x 0,45 x 0,45
N = 227,72 x 104
M,=<N,d|1-0514 —“) M, <227,72x0405|1—0,514 - )
u =N ( b-d-op u . ( 450 x 405 x 14,2
{Nu =227,72t < 23292t .ovt e e sinsee sen e e - CONitiOnN vérifiée.
M, = 42,75tm < 50,51 .M ... e vev ws ver ver e v o oo CONdition  vérifiée.

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (A} =A'; = 0).
Nmin = 9,8t
Mcor = 0,046t.m
Détermination du centre de pression
M 0,046 .
e=—=——=4§89 x 107" m.
N 9.8

045

o

M,=N,(d-2+e)=98(0405-22+469x107%) = 181tm

Vérification si la section est surabondante

N, < 081f,.-b-h

N { N, = 232,92t

u — _

M, <N, d (1 - o,smm) M, = 3,89t.

[Nu =98t<232921F .ot iieiir cvn e ue e v oo CONAILEION VETifiée
M, =181 t.m < 3,89 .M .0 coever wre var ar coee s oo CONdition vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas

nécessaires (A, =A', = 0).

Neor = 64,77t
Mpax = 4,18t.m
Détermination du centre de pression
M 418
=—= = 0,064 m
N 64,77

0,45

M, =N, (d—Z+e)=6477(0405 - 22+ 0,064) = 1580 t.m

-
- -

Vérification si la section est surabondante

N, <081f,.-b-h

N _ { N, = 232,92t

M, <N_,d (1 - 0,514—“) M, = 22,56t
“ = b‘d'ﬂh{.
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{Nu = 64,77 t < 232,92F it et et e e s ve e e o cOndition vérifiée
M, = 1580t.m < 22,56 t.1M ... ex vex wosses 10 20e 00 o 1o CONdition vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (Az =A'; = 0).
Combinaison du 2°™ genre

Nmax= 114,71t

Mcor = 0,55t.m
Détermination du centre de pression
M 116
e=—=—=0,045m
N 26,04

M, =N, (d—#* e) = 114,?1(9;405 - D:‘s

+ n,n45] =2581tm
Vérification si la section est surabondante

N, <081f,,-b-h

N, = 232,92t.
M, <N, d (1— osmL) = | M, =3587t
v ! b:-d- o, " '
{Nu = 114,71t < 23292 £ oenr veevee vee reenen eee e e CONdition vérifiée
M, = 2581t.m < 3587 t M ....c. cc. ceeet cer wer ueeo .. CONdition vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas

nécessaires (As =A'4 = 0).

Nmin = 90,68t
Mcor = 0,27t.m
Détermination du centre de pression
M 1,17 B
e=—=——=635x10"m
N 184,2

0,45

-
=

M, =N, (d-2+e)=1842(0405- 22+ 635x107) = 3433t m

Vérification si la section est surabondante

N, < 0,81f,_-b-h
B be { N, = 232,92t.

N
M,=N, d (1 - n,514—“) M, = 47,31t
u u b . l:l . ch u
[Nu = 184,28 << 232,92 £ e veevn eor ces eur see e e e o CONAitioN vérifiée
M, =3433tm < 47,31 tMm....c..crmr s vs wneve wne o - o CONdition vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (As =A's = 0).

Neor = 33.49t
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Mpax = 4,42t.m

Détermination du centre de pression
M 442

e=—= =0,13m
N 3349

0,45

2

M, =N, (d—2+e)=3349(0405-

+ D,lSJ = 10,38 t.m
Vérification si la section est surabondante

‘.-": ¥ N
N, <081f,.b-h { N, = 232,92t
—1

N
M, <N, d (1 - 0,514—“) M, = 25,67t
b-d- Ohe
{Nu = 33,49t <I232,92¢ .ot iie e sn e snn e e e e CONdition vérifiée
M, = 10,38 tm < 25,67 tm ... o cee ver e+ eu e oe o - o CONdition vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (Ag =A’¢ = 0).

Section adoptée:
A adoptée = max (Ala A29 A39 A49 ASa A69 Amin RPA)

A adoptée™ MaAX (0, 0, O, 0, 0, 0, 1620)
A adoptée = 16.20cm’
Choix: 4T120 + 4T16 (As = 20.61cm?)
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Les résultats obtenus sont notés dans le tableau suivant:

1" genre 2" genre
Niveaux comb! N Moltm) | A lom] | Naccld |2 | Ao A st Len]
[t.m] Apin [c?]
Type | A 227,7 117 0 26,04 1,16 0
(45x 45) B 9.8 0,046 0 184, 1,17 0 14,18 | 4T20+4T16=20.61
em* C 64,77 4,18 0 33,49 442 0
Type 2 A 179,5 0,37 0 14,19 0,067 0
(40 x 40) B 4,62 0,018 0 76,48 0,33 0 11,2 4T16+4T14=14.20
om? C 64,78 4,18 0 20,05 0,84 0
Type 3 A 87,09 0,35 0 68,54 0,22 0
(35 x 35) B 0,63 0,05 0 13,42 0,042 0 8,58 8T14=12.32
cm C 4,95 3,58 1,85 3,57 2,75 1,49
Type 4 A 163,4 0,19 0 13,45 0,02 0
(50 cm) B 72,23 0,049 0 40,84 0,39 0 13,74 8T16=16.09
C 99,09 0,22 0 66,5 1,17 0
Type 5 A 106,21 0,01 0 88,98 0,08 0
(45 cm) B 40,22 0,03 0 23,24 0,06 0 11,13 9T14=13.85
C 62,24 0,07 0 43,7 0,26 0
Type 6 A 52,26 0,018 0 438 0,06 0
(40 em) B 9,29 0,016 0 5,38 0,09 0 8,80 7T14=10.78
C 25,02 0,15 0 12,63 0,16 0

Tableau 6.8: Ferraillage des poteaux
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6.5.1.3 Vérifications de la contrainte de cisaillement
Le poteau le plus sollicité est de type 1 (45 x 45 cm?).

T 1,30 x 10°
T, = = = 0,071 MPa
bxd 45 % 40,5

min(0,13f,,; ; 5 MPa) ; Fissuration préjudiciable

,.,'1
Il

T, = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa

1, = 0,071 MPa < T = 3,33 MPa; Condition vérifiée

Il n y a pas de risque de cisaillement.

6.5.1.4. Calcul des armatures transversales

Le calcul des armatures transversales se fait suivant les directives données par I’article 7.4.2.2
du RPA 99/2003.

a. Diamétre des armatures transversales

§ 20

¢ = 3" 3 6.66mm = Soit: ¢, =8mm

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a I’aide de la formule:
A, p, XV,

S hXf,

V., : Effort tranchant de calcul,;

h, : Hauteur totale de la section brute;

S

- : Contrainte limite élastique de I’acier d’armature transversale;

- 3=
_..ESIAE;'“S

P, : Coefficient correcteur égale a: {1?5 Sidy <5

5, : Espacement des armatures transversales.

b. Espacement des cadres
D’apres le RPA 99/2003 on a:

{Zm:e nodale : 5, < min{109, ;15 cm} = 16 cm — Onprend S, = 10 cm
Zone courante : 5, £ 15®, =24 cm — Onprend 5, =15 cm

c. Calcul de I’élancement géométrique
L, 07L, 07X51

P —793>55p =25
S AR b 0,45 Pa

Donc:
S.Xp XV, 15x25x130

= 0,46 cm”
Ry X [, 45 x 235 o
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d. Quantité d’armatures transversales minimales

g = 5—=03%

AffT « pen % est donné comme suit: A
Zone nodale: A, = 0,3% X 10 X 45 = 1,35 cm’
Zone courante : A, = 0,3% X 15 X 45 = 2,03 em?
- {A, = 1098 = 5,03 cm®/ml

. =10 cm

Alors: {

e. Vérification de la section minimale d’armatures transversales

A X f, 04 xbxS5s. .
- = max{ru ;0,4 MPa} = 0,4 MPa = A, z——=068cm"

b XS, 7.
< 2,48 cm? ; Condition vérifée

f. Détermination de la zone nodale
La zone nodale est constituée par le nceud poteau-poutre proprement dit, et les extrémités des
barres qui y concourent. Les longueurs a prendre en compte pour chaque barre sont données

dans la figure suivante:

h
{h' = max {E‘ :bh:h:60 r:m] = max{51 cm ; 45 cm ; 45 cm ;60cm} = 60cm
L'=2h=90cm

Figure 6.1: Zone nodale
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Chapitre 7: Ferraillage des voiles de contreventement

7.1. 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 15cm. De plus, 1’épaisseur doit étre déterminée en fonction de la
hauteur libre d’étage h. et des conditions de rigidité aux extrémités. Pour cette structure, la
hauteur d’étage est de 3,06m pour tous les étages, a cet effet 1’épaisseur du voile sera prise en

appliquant la formule suivante:

e=h,/25=306/25=12.24cm

L’épaisseur des voiles a été prise égale a 20cm.
Les voiles sont des ¢léments verticaux ayant deux dimensions grandes par rapport a
I’épaisseur, ainsi tout poteau «allongé » de longueur supérieure a cinq fois son épaisseur est

considéré comme un voile.

7.2. Systéme de contreventement

Les systémes de contreventement représentent la partie de la structure qui doit reprendre les
forces horizontales dues aux actions climatiques et géologiques, dans cette construction, le
systéme de contreventement est mixte (voile - portique), il est conseillé en zone sismiques car
il a une capacité de résistance satisfaisante. Mais ce systeme structural est en fait un mélange
de deux types de structure qui obéissent a des lois de comportement différentes de
I’interaction portique-voile, naissent des forces qui peuvent changées de sens aux niveaux les
plus hauts et ceci s’explique par le fait qu’a ces niveaux les portiques bloquent les voiles dans
leurs déplacement. Par conséquent une attention particuliére doit étre observée pour ce type

de structure.

a. Conception

- Il faut que les voiles soient placés de telle sorte qu’il n’y ait pas d’excentricité (torsion);
- Les voiles ne doivent pas étre trop ¢loignés (flexibilité¢ du plancher);
- L’emplacement des voiles ne doit pas déséquilibrer la structure (il faut que les rigidités dans

les deux directions soient trés proches).
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b. Calcul

Dans les calculs, on doit considérer un modele comprenant I’ensemble des éléments
structuraux (portique - voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois de

comportement de chaque type de structure.

7.3. Principe de calcul

L’étude des voiles consiste a les considérer comme des consoles sollicitées par un moment
fléchissant, un effort normal, et un effort tranchant suivant le cas le plus défavorable selon les
combinaisons suivantes:

G+ Q+ E: Vérification du béton;

0.8G * 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 :

- Armatures verticales ;

- Armatures horizontales (paralleles aux faces des murs) ;

- Armatures transversales.

a. Méthode de calcul

On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la RDM) :

N MXV __ 085f
s <g=—————=18,48 MPa
1,15

|

Avec :

N : effort normal appliqué ;

M : moment fléchissant appliqué ;

A : section du voile ;

V : distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée ;
I : moment d’inertie.

On distingue trois (03) cas:

- Premier cas

(o, et 0,) = 0; La section du voile est entiérement comprimée « pas de zone tendue ». La

zone courante est armée par le minimum exigé par le RPA 99/2003: 4 . =0.15xaxL

min
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- Deuxiéme cas

(o, et g,) << 0; La section du voile est entiérement tendue « pas de zone comprimée ». On

calcul le volume des contraintes de traction, d’ou la section des armatures verticales :

A, = f: / £ On compare A,, par la section minimale exigée par le RPA 99/2003 :

L

-Si: A, < A = 0,15%al, on ferraille avec la section minimale ;

min

-Si: A, = A, on ferraille avec A_.

min’

- Troisieme cas

(o, et o,) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc on

calcul le volume des contraintes pour la zone tendue.

b. Armatures verticale

Ils sont disposés en deux nappes paralleles servant a répondre les contraintes de flexion
composée, le RPA exige un pourcentage minimal ¢gal 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 diameétre des barres qui ne doit pas dépasser le 1;’ 10 de I'épaisseur du voile.

c. Armatures horizontales

Les armatures horizontales parall¢les aux faces du mur sont distribuées d’une fagon uniforme
sur la totalité¢ de la longueur du mur ou de I’élément du mur limité par des ouvertures, les
barres horizontales doivent étre disposées vers I’extérieure.

Le pourcentage minimum d’armatures horizontales données comme suit :

- Globalement dans la section du voile 0,15% ;

- En zone courante 0,10%.

d. Armatures transversales

Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont a prévoir d’une densité
de 4 par m* au moins dans le cas ou les armatures verticales ont un diamétre inférieure ou égal
a 12 mm. Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec un espacement au
plus égal a 15 fois le diametre des aciers verticaux.

Les armatures transversales peuvent étre des épingles de diamétres de 6 mm lorsque les barres

longitudinales ont un diameétre inférieure ou égal a 20 mm et de 8 mm dans le cas contraire.
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e. Armatures de coutures

L’effort tranchant doit étre repris par des aciers de coutures tout au long des joints de reprise

de coulage leur section est donnée par la formule suivante :

T
1 -
V, : Effort tranchant calculé au niveau considéré.

Cette quantité doit s’ajouter a la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les efforts

de traction dus au moment de renversement.

7.4. Ferraillage des voiles

0,45m

} 0.20m 0,45 m

&
¥

Figure 7.1: Schéma du voile et du poteau

N = 158,84t
M =258t
Vu=1,29t

A= (ax71)+045°=162m"

al?® 0.2x8* 4
[ = = = 1,07 m
12 12

V=(045+045)+ T =445 m
a. Détermination des contraintes

N MXV 15884 2,58x1,29

g, =—+ = + = 101,15 t/m*
A I 1,62 1,07

N MXxV 15884 2,58X1,29 5

Oy = —— = - =9493 t/m"
° A 1 1,62 1,07
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On a (o) et 62)> 0 = la section du voile est entierement comprimée " pas de zone tendue" ;
alors la zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99 (version 2003)

b. Calcul des armatures verticales

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

Amin=0.15%.a.L

On calcul le ferraillage pour une bande de 1 métre (L = Im)

A nin =0,15% xax1 m=0,0015x20x 100 = 3,00 cm?*/ml

c. Diameétre des barres

a
¢< E(mm)

@< %(200) =20mm

¢ <20mm

On adopte: ¢ = 12mm

d. Espacement des barres
Selon le BAEL 91, on a:

S, <min(2a;33cm)

S, <min(40;33cm) = S, <33cm
Selon le R.P.A 99 (version 2003), on a:
S, <min(1.5a;30cm)

S, <min(30;30cm) = S, <30cm
Donc:

Si<min {SigarL ; Srp.A99}

S¢< 30cm. On adopte un espacement de S¢ = 20cm

Le choix de la section des armatures verticales est 5 T 12/ml (As = 5,65 cm?/ml)
e. Calcul des armatures transversales

D'apres le C.B.A.93 et le BAEL 91, dans le cas ou le diamétre des aciers verticaux est
inférieur ou égal a 12mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison d'une densité de

4/m? au moins; on prend donc 4¢ 6 par m?.
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d. Vérification des contraintes de cisaillement
- BAEL 91

v, 1293x1077
“Thxd 20x09x8

= 0,089 MPa

7|
I

min(0,13f..5 ; 5 MPa) ; Fissuration préjudiciable

T, = min(3,25 MPa;5 MPa) = 3,25 MPa

1, = 0,089 MPa < T = 3,33 MPa; Condition vérifiée

- RPA 99/2003
T 1,4 %1293 x 1072
T, = = =0,13 MPa
bxd 0,2x09x8

T, = 0,13 MPa < 7, = 0,2f,,¢ = 5 MPa; Condition vérifiée

7.5. Disposition des armatures
7.5.1. Armatures verticales

- Les arréts, jonctions et enrobage 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 33cm, selon le BAEL 91 et ne doit pas dépasser 1,5 fois 1’épaisseur
du mur ni 30cm, selon le RPA 99/2003.

- A chaque extrémité du voile I’espacement des barres ne doit pas étre réduit de moitié sur

1/10de la largeur du voile. Cet espacement d’extrémité doit étre au plus égal a 15cm:

S.
5.=20cm— — =7,5 cm < 15 cm ;Condition vérifée
Ona: 2 L
L=800cm—=—=80cm
10

7.5.2. Armatures horizontales

- Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de 10¢ ;
Elles doivent étre retournées aux extrémités du mur et aux bords libres qui limitent les
ouvertures sur I'épaisseur du mur ;

- Les arréts, jonctions et enrobages des armatures horizontales sont effectués conformément

aux régles de béton armé en vigueur: S, < min{1,5¢ ; 30 cm};
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- Le diamétre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10 de
I'épaisseur du voile.

7.5.3. Armatures transversales

- Les deux nappes d'armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au metre carré ;

- Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers l'extérieur.

4t - -+ - — 4+ -+
| ]

5T12 ' !
(St =20cm) N

5T12

- (St = 20cm)

L
S T A A R e

Figure 7.2: Disposition du ferraillage du voile
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8.1. Calcul des fondations
8.1.1. Introduction

Les fondations d’une construction sont constituées par les parties de I’ouvrage qui sont en
contact avec le sol, auquel elles transmettent les charges de la superstructure, elles constituent
donc la partie essentielle de I’ouvrage puisque de son bonne conception et réalisation découle
la bonne tenue de 1’ensemble.

Il est important donc pour déterminer les dimensions de connaitre d’une part le poids total
de 'ouvrage entierement achevée, et d’autre part la force portante du sol. D’apres le rapport
géotechnique du sol, notre terrain a une contrainte admissible de 2,0 bars et un ancrage de
4,00m. Pour qu'il n'y ait pas de chevauchement entre deux fondations, il faut au minimum une
distance de 40cm.

Le béton de propreté prévu pour chaque semelle aura 10cm d'épaisseur.
Le calcul des fondations se fait comme suit:

1. Dimensionnement a I' E.L.S Neer =G+ Q.

2. Ferraillage a I' E.L.U Ne=135G+1,5Q

Vu la hauteur de la construction et les charges apportées par la superstructure, ainsi que
l'existence de plusieurs voiles dans cette construction, et la faible portance du sol, le
dimensionnement des fondation donne des semelles de grandes dimensions qui se
chevauchent dans I'un ou dans l'autre sens, donc il est préférable de les relier de maniere a
formée un radier général qui constitue un ensemble rigide qui doit remplir les conditions
suivantes:
¢ Assurer l'encastrement de la structure dans le sol
¢ Transmettre au sol la totalité des efforts

¢ Eviter les tassements différentiels.

8.1.2. Choix du type de fondations

Le choix de 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.

Avec un taux de travail admissible du sol d’assise qui égale a 2,0 bars, il ya lieu de projeter a

priori, des fondations superficielles de type:
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¢ Semelle filante.

¢ Radier général.

Nous proposons en premier lieu des semelles filantes pour cela, nous allons procéder a une
petite vérification telle que:

La surface des semelles doit étre inférieure a 50% de la surface totale du batiment

Ssema: e = 0
( "lfsb?i::"mn: =90 ﬂ).

La surface de la semelle est donnée par:
Ss > N/oo

Nser = Gr + Qr =4838,37t.

Osol = 2,0bars =20t/ m>.

¢ Surface totale du batiment: 330,45m?.

¢ Surface totale de la semelle: 353,08m>.

S, 33045

S, 35308

=0,94=94%<50%

La surface totale des semelles dépasse 50%de la surface d’emprise du batiment ce qui
induit le chevauchement de ces semelles. Ce qui effet, cela nous conduit & adopter pour un
mode de fondation dont la modalité d’exécution du coffrage et du ferraillage est facile a

réaliser: c’est le radier général.

8.2. Etude du radier
8.2.1. Définition

Le radier c'est une surface d'appui continue (dalles, nervures et poutres) débordant
I'emprise de l'ouvrage, elle permet une répartition uniforme des charges tout en résistant aux

contraintes de sol.

Calcul du radier
Les radiers sont des semelles de trés grandes dimensions supportant toute la construction.
Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité (Réaction de sol =

poids total de la structure).

8.2.2. Prédimensionnement du radier
Poids supporté par le radier.

Superstructure Gr: la charge permanente totale.
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Qr: la charge d’exploitation totale.

8
G, =Y G, =4323,24t.

i-1
8

Q, =Y Q =51513t
i-1

Combinaison d’actions
E.L.U: Ny = 1,35Gr+1,5Qr = 6609,07 t.
E.L.S: Ny = Gr + Qr = 4838,37 t.
Surface du radier
La surface du radier est donnée par la formule suivante: % <o
N = Nger = 4838,37 t.
S > N/osi=4838,37 /20 =330,45 m>.
On prend un débord de 80 cm de chaque coté dans les deux directions ce qui nous donne

une surface d’assise S;aq = 454,473 m>.

8.2.3. Calcul de I’épaisseur du radier

L’épaisseur nécessaire du radier sera déterminée a partir des conditions suivantes :
1" condition
T, =V, /bd<0,06f .

V. : Effort tranchant ultime : V, = Q.L/2

L : Longueur maximal d’une bande Im ; L = 5,66 m
Qu=Nu/S =6609,07/454,47 = 14,54 t/m>.

Par ml: Q,=14,54.1ml=14,51 t/ml

V.=14,54.5,66 /2 =41,15t

\Y v
—<0,06.f,, >d>———
b.d 0,06f ,,.b
)
> LSO _ oy
0,06x25x1
2fme ¢ondition
L L

—<d<— .L=5,66cm
25 20

22,64<d<28,30cm
h=d+c=283+5=333cm ; onprend:h =45cm ;d =0,9xh =40.5cm
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8.2.4. Détermination de la hauteur de la poutre de libage

Pour pouvoir assimiler le calcul du radier a un plancher infiniment rigide, la hauteur de la
poutre de libage doit vérifier la condition suivante :

L/9<h<L/6= 62,89cm <h<94,33cm
On prend: d=81cm; h = 90cm; b = 50cm.

8.2.5. Vérification des contraintes

En tenant compte du poids propre du radier et de la poutre:
Grger = |1, xS, +h, xb x 3L

G,y =2,500,35%454,473+0,9%0,5x 258 88] = 688,901
E.L.S:N_, =6889+4838,37=5527,271t.

N, 552727

L — =1216t/m?>< 20 t/m>.............. conditionverifiée.
S 454,47

radier

Inerties du radier:
I = 19682,3Om4
L= 19633,50m4

Longueur élastique:
s , 4EI
La longueur ¢lastique de la poutre est donnée par: L, =4 Kb

Avec:
I: Inertie de la poutre: 1=bh*/12=0,50x(0,9)'/12 =0,03cm’.
E: module d’¢élasticité du béton, E = 3216420 t/m>.

b: largeur de la poutre b=0,5m.
K: coefficient de la raideur de sol k = 500 t/m’.

L= 4x3216420<0,03 —627m
500x0,5
L . =526m< g.Lc =9,83M..cciiiiiiiiis conditia vérifiée.

L max: la longueur maximale entre nu des poteaux.
a. Vérification de ’effet de sous pression

On vérifier que la structure ne doit pas avoir de soulévement, pour ce faire on doit
satisfaire I’inégalité suivante: N, =y, X f, X S X Z

¥,.: Densité de I’eau ; Z : Hauteur de la partie immergée= 4,08m,;
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f. : Coefficient de sécurité vis-a-vis du risque de soulévement égal 1,5.
¥, X f, XS XZ=1X15X 454,473 X 4,08 = 2781,37t
= N, = 2781,37t

La condition est vérifiée, il n’y a pas donc de risque de soulévement.

b. Vérification de I’excentricité

CEIltIE CI‘E gIa' lté :]ES masses :ILI IEldlaI (lllﬁElStI LI:I:LII:)' { ¢ — ] 3 aqi,n
}; d

. Xz =13,02m
Centre de gravité des masses du batiment (superstructure): {yG: 13 02m
g ,,02

e.=0,76m

L’excentricité: {e}_ = 0,82m
c. Vérification au non poinconnement

D’apres les regles BAEL91, la vérification au poingonnement doit se faire sous voile le plus
sollicité. Dans notre cas, le voile le plus sollicité est le voile de longueur 8,00m. On doit
vérifier la relation suivante:

N = 0,045n,..f..5.h,

Avec :

i, . Périmeétre de la surface d’impact projetée sur le plan moyen.

h: Epaisseur du radier.

N: Charge de calcul obtenue par la combinaison (G + Q + E)

u,=2(L+b+2.h,)

L; b: dimensions du voile.

u, =2(8.00 + 0,20 + 2 X 0,45) = 18.2m

0,045u,.f..s. h, = 0,045 X 18,2 X 25 X 0,45 = 9,21MN

N = 9,21MN = donc la condition est vérifiée.

8.2.6. Evaluation des charges pour le calcul du radier

8.2.6.1. Poids unitaire du radier

G..q=7Y, xh=2,5x0,35=0,875t/m>
Q=0,,—0,.,=1216-0,875=11,285t/m>
Donc la charge en « m? » a prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est:

Q = 11,285t/m?.
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8.2.7. Ferraillage du radier
8.2.7.1. Ferraillage des dalles

Soit une dalle reposant sur 4 cotés de dimensions entre nus des appuis Ly et Ly avec Ly<L,.

Pour le ferraillage des dalles on a deux cas:

Premier cas

Si ra=L, /L, 20,4 La dalle portante suivant les deux directions.
Les moments sont données par

M, =p, gL} s M, =p M.

Moment en travée:

Mi=0,85Mo...oovviiiiiinninnnn. panneau de rive.

Mi=0,75Mo...oovviiiiiiinnin. panneau intermédiaire.

Ma=0,35Mg..evviiiiiiininnnn. appuis de rive.
Ma=0,5Mg..ooviiniiiinnann... appuis intermédiaire.

Deuxiéme cas

Si: a=1,/L, <0,4 La dalle se calcule comme une poutre continue dans les sens de la petite

portée. Pour notre cas, on prend le panneau le plus défavorable.

Exemple de calcul

o= IX/Ly =3,6/4,85=0,74>0,4. Donc la dalle porte dans les deux sens.
L =3,6m

Sens x:

p=0,74=pn =0,0633;n =0,4938
M,, =, .Q.L X
M, =0,0633x14,54x(3,6)° =11,93t.m 4,85

M, =p,.-M,, 3,6 5,2
M,, =0,4938x11,93=5,89t.m

A

En travée
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M, =0,85M,, =0,85x11,93=10,14t.m

pe M 101100 oo 03005 A= 0
bdf,  100.(40,57.14.2
B =0.978cm
M 10,14x10*

7.36cm?>.

T Bxdxo. 0978x40,5x348
On adopte: 7T12/ml, A =7,92 cm*/ml (s, = 15cm)

Sens y
M, =0,85M,, =0,85x5,89=5,05t.m

M
My SO0 n < = 03925 A= 0
bdf,,  100.(40,57.14,2

B =0,989cm

u

My 5,05.10°*

A: =
* Bxdxo, 0989x40,5x348

=3,62cm?.

On adopte: 5T12/ml, A = 5,65cm*/ml (s; = 20cm)

Sur appuis
Sens Xx, y:
Max =May = 0,5 Mo = 0,5 .11,93 = 5,96 t.m
W= M, = 5,96.1¢ =0,026<p, =0,392=A'=0
bd>.f,, 100.(40,5%.14,2
B =0,987cm
4
A M 5,96x10 _ 428>,

T Bxdxo, 0987x405x348
On adopte: 5T12/ml, A = 5,65 cm*/ml (s, = 20cm).

L =4,85m

p=0,74=p, =0,0633p, =0,4938 ] N
M,, =1, QL
M, =0,0633x14,54x (4,85)" =21,65t.m 4,85
My, =, .M, PREAY R 5,2
M,, =0,4938x21,65=10,70tm
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En travée
Sens x
M, =0,85M , =0,85x21,65=18,40 t.m
U= M, = 18,40.10 =0,078<p, =0,392=A'=0
bd.f,, 100.(40,5%.14,2
B =0,959cm
4
A M 18,40x10 136 len?.

" Bxdxc, 0959x40,5%348
On adopte: 7T16/ml, A = 14,07cm’/ml (s, = 15cm)

Sens y
M, =0,85M,, =0,85x10,70=9,095t.m
M
pn= ¥ = 9,095.10 =0,04=<p,=0,392=A'=0
b.d>f,, 100.(40,5%.14,2
B =0,980cm

M 9,095x10°
* Bxdxo, 0,980x40,5x348

=6,58cm?.

On adopte: 6T12/ml, A = 6,78 cm*/ml (s; = 15¢m)

Sur appuis
Sens X, y
Max =M,y = 0,5 Mo = 0,5 x 21,65 = 10,825 t.m
pn= M., = 10,825.1¢f =0,046<p,=0,392=A'=0
b.d>f,, 100.(40,5%.14,2
B =0,976cm
M, 10,825x10*

A = = =7,86cm>.
Bxdxo, 0976x40,5x348

On adopte: 7T12/ml, A =7,92 cm*/ml (s = 15¢m) pour les deux sens.

8.3. Ferraillage des poutres de libages
Le rapport a =L, /L > 0,4 pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges
transmises par chaque panneau se subdivise en deux charges trapézoidales et deux charges

triangulaires et trapézoidales pour le calcul du ferraillage on prend le cas le plus défavorable

dans chaque sens et on considere des travées isostatiques.
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a. Sens longitudinal (x)

L o = 4,85m 18 125 18

45%
VYYVYYVYY

YYYYYY vy Yy —
. 485m | i 18—¢_ /—

45"

1,8 1,25 1,8

4,85

Figure 8.1: Répartition des charges sur les poutres selon les lignes de rupture

b. Détermination des chargements

Poids propre pp: Pp=7.h.b=2,5x0,9x0,5= 1,125 t/m
Q=11,285t/m?

Calcul de qu: qu=0,,, — p,=11,285-1.125= 10,16t/ml

Calcul de Q: C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.

L 2 L 2
Q': g ( _LQJ'LXI +(1— X 3 J.LX2
2 3.Ly, 3.Ly,

Avec:
Lx;=3,6m
Ly;=4,85m
Lx, =3,6m
Q=10,16t/m?

Donc:

5 2
Q': 10,16 1— 3,6 . 3,6+ 1_L2 3,6 :29,86t/m
3 3% 4,85 3x4,85

Q. 2986x4,85
8

M, =87,80 t.m
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a.l. Calcul du ferraillage

En travée
M, =74,62tm, b=50cm, h=90cm, d=0,9h=8lcm
4
pe M TR0 gy 203925420
b.d®.c,, 50x(81)*x14,2
; =0.921
4
= M = 74,63x10 =28,75 cm?
Pxdxog  0,921x81x348
21it 4T20
on adopte:s 5
11it 4T16 donc A=31,28 cm
En appuis

Appuis intermédiaires
M,=0,5M,=0,5.87,8=439tm
u=0,094<1=0,392= (A'=0) ; B = 0,951, As=16,38cm?
On adopte: 4T16 (Fil)+ 4T20 (Chap); A = 20,6 cm?.
Appuis de rive

M,=0,2.My=0,2. 87,8 =17,56t.m

u=0038<=0,392= (A'=0) 5 B =0981, 4s=6,35cm?
On adopte: 4T16, A =8,04 cm?>.

b. Sens transversal (y)

L max — 3,6 m. 4_18;><_18_>

Q' 1.8 i | 45°
TF | | g
3.6m e EENE

| | . 145°

Ir
|

\
I
<
>
<
o
/

1,6 04 16|,
3.6

Figure 8.2: Répartition des charges sur les poutres selon les lignes de rupture

Calcul de q
) . 2
C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments: q'= 3 .q.Lx,

Tel que: q =10,16 t/m? et L max=3,6m
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'
q=548t/m donc M, = qg ~88,88 t.m
8.3.1. Calcul du ferraillage
En travée
M, =75,54tm, b=50cm, h=90cm, d=0,9.h=8lcm
4
pe M TS0 6 20392 5 A =0
b.d®.o,, 50x(81)*x14,2
p=0911
4
A= M _ T30 5609 ene
Pfxdxog  0,911x81x348
21it 4T20
on adopte:s ,
11it 4T16 donc A=31,28 cm
En appuis

Appuis intermédiaires

M, = 0,5M, = 0,5.88,88 = 44,44t.m
p = 0,096<u=0,392= (A'=0) ; S =0,949, As=16,61cm?
On adopte: 4T16 (Fil) + 4T20 (Chap); A = 20,6 cm>.

Appuis de rive

M,=0,2.M(=0,2x88,88 =17,78t.m
p = 0,038<w=0,392= (A'=0); B =0,981, As=6,42cm?
On adopte: 4T16, A =8,04 cm?.

8.3.2. Armature de peau

Selon le BAEL 91 la hauteur de 1'ame de la poutre: h,> 2 (80 - 0,1 ¢) =80 cm. Dans notre
cas h,=90 cm (vérifiée), donc notre poutre est de grande hauteur, dans ce cas il devient
nécessaire d'ajouter des armatures supplémentaires sur les parois de la poutre (armatures de
peau).

En effet, les armatures déterminées par le calcul et placées a la partie inférieure de la
poutre n'empéchent pas la fissuration que dans leur voisinage et les fissures risquent
d'apparaitre dans la zone de béton tendue. Ces armatures, qui doivent étre placées le long de la
paroi de chaque coté de la nervure, elles sont obligatoires lorsque la fissuration est

préjudiciable ou trés préjudiciable, mais il semble trés recommandable d'en prévoir également
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lorsque la fissuration peu préjudiciable; leur section est d'au moins 3 cm? par metre de
longueur de paroi; pour ces armatures, les barres a haute adhérence sont plus efficaces que les
ronds lisses.

Donc pour une poutre de section (h x bg) = (0.9 x 0.5) m?, on a:

Agp =3x2 (byth) [en??] Ay =3x2(0.5+0.9) = 8.4 cn?

On adopte 2T20 +2T16 ; A=10.3 cm

8.3.3. Contrainte de cisaillement

T =6514t
T 65,14

max

’[u = = == 1.61MP3..
b.d 0,5.0,81.100

T4 =min(0,10f,, ;4MPa)=2,50MPa.
1, =1.6IMPa<1, =2,50MPa..................... conditionvérifiée.

8.3.4. Armatures transversales
¢, <min(h/35;¢,;b/10)=min(25.71 ;12 ;50)=12 mm

onprend ¢, =10 mm

8.3.4.1. Espacement
_(h :
S, = mm(z , 12@1] =min(22,5 ; 14,4)=14,4cm

onprendS, =15cm.
< 08Af o> b(t, —0,3f,,)S,

= (Vi
‘b (t, —0,3f5) 0,8A,
fos 50(1.61-0,3x2,1)15 _ 295.60MPa.
0,8x3,14

Donc on utilise des armatures a haute adhérence (H.A), Fe400, soit 4T10, A=3,14cm?.

Ak 5 ax(t,/2:0.4MPa) = max(0,81; 0,4MPa) = 0.8 IMPa
0>t
3,14.400

=1,67>0,16 MPa................... conditpn vérifiée.
50x15
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8.4. Croquets du ferraillage

8.4.1. Schéma du ferraillage du radier

15c¢cm P,Z
35ch 4*—: LI/ i r 80cm
” p | — >
7T16 15cm \ 6T12 50 cm

5 ChaiseT12 (st = 20cm)

Armatures filantes

| i

~A
___________ AN -
Armatures filantes armatures de renforcement
Figure 8.3: Coupe longitudinale du radier
4T16— 4T16
A
47120
4T10
4T16 ~ 8"[& — 4T20
™~ 47120
En appui en travée

Figure 8.4: Coupe transversale de la nervure
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8.5. Voile périphérique
Afin de donner plus de rigidité a la partie sous-sol de la construction et une capacité de
reprendre les efforts de poussée des terres a ce niveau, il est nécessaire de prévoir un voile

périphérique armé d’un double quadrillage d’armatures.

D’aprés le RPA 99/2003, le voile périphérique doit avoir les caractéristiques minimales

suivantes:

L’épaisseur > 15cm;

Les armatures sont constitué¢es de deux nappes;

Le pourcentage minimal des armatures est de 0.1% dans les deux sens (horizontal et vertical);
Un recouvrement de 40¢ pour le renforcement des angles.

On adopte e = 20cm, la hauteur du voile périphérique h =3.00m et on fait le calcul pour une

bande de 1m de largeur:

Q: Surcharge d’exploitation Q = 4kN/m?;
y: Poids volumique de la terre y = 18 kN/m’;
d: Angle de frottement interne du sol ¢ = 30 et ¢ = 0.02kN/m’

K.: Coefficient de poussée des terres:

K, = tan® [E —QJ - 2.c.tan[£ —QJ
4 2 4 2

Ona: f=4=0°

cos(f —4)=cos(0°) =1

K', __ Ra tan 2(45°—15°)—2x0.2 tan(45°-15°) = 0.102
cos(f—1)

8.5.1. Calcul des charges

On prend comme hypothése pour le calcul des voiles, un encastrement parfait au niveau du
massif des fondations et libre a 1’autre coté.
a. Poussée des terres

p, =K xych=0.102x1.8x3 = 0.55¢/ ml

b. Poussée supplémentaire due a la surcharge

p, =K', xgxh=0.102x0.40x3 = 0.12¢/ ml

Le diagramme des pressions correspondant a p, est alors un rectangle de hauteur h et de base

k',.¢ etlarésultante p, passe au milieu de la hauteur du mur.
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c. Charge pondérée

0. =135p +1.5p, =1.35(0.55)+1.5(0.12) = 0.92¢ / ml

0.50m

h =3.00m

Figure 8.5: Coupe explicative des charges que subit le voile périphérique
8.5.2. Calcul des sollicitations

L’étude se fait pour le cas d’une dalle uniformément chargée.

L, =3-0.50=2.50m L 250
Sa="2=22"_063-04
L, =4.55-0.60=3.95m L 395

Ce qui veut dire que la dalle qui est appuyée sur 4 cotés travaille dans les deux sens.

{a =0.61 {ux =0.0849
Avec:

-
v=0(ELU)  |u, =0435

M, = u.xqxL’ =0.0849x0.92x(2.50)* = 0.49t.m
M, =uxM, =0.435x0.49=0.21z.m

M, =0.85xM,, =0.85x0.49 = 0.42¢t.m

Les valeurs des moments en travées sont:
He : {M,y —0.85xM,, =0.85x0.21=0.18¢m

Vérification:

M, 0.
M, =0.18t.m>T'X=¥=0.11z.m
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8.5.3. Calcul du ferraillage
Sens x:

M =0.42tm; b=1.00cm, h=20cm, d=0.9xh=0.9x20=18cm

4 A's=0
M= M"‘z = 0'42)61(2) =0.0091< 1, =0.392 = *
freX(d) xb 14.20x(18)"x100 S =0.995
4
A = M, __ 04210 =0.67cm’ /ml
© Pxdxo,  0.995x(18)x348
Sens-y:

M =0.18tm; b=1.00cm, h=20cm, d=0.9xh=0.9 x20=18cm

4 A's=0
n= M'XZ = 0'18XI(2) =0.0039< 1, =0.392 = s
foox(d) xb  14.20x(18)"x100 £ =0.998
4
A M, 0.18x10 =0.29cm* / ml

" Brdvo. 0.998x(18)x348

Condition de non fragilité:

Sens L,:

D’apres le RPA 99/2003:
A =0.1%xbxh = 0.1%x100x20 = 2cm* / ml

ymin
D’apres le BAEL 91:

Aymin = 8xh =8 x 0.20 = 1.6 cm’/ml
Donc: Aadop,ée

On prend: 5T12/ml = A4, = 5.65cm* / ml

= maX(A ; Amin RPA > Amin BAEL) = Zcmz / ml

tcal

Sens L,:

D’apres le RPA 99/2003:

A =0.1%xbxh = 0.1%x100x20 = 2cm* / ml

xmin

D’apres le BAEL 91:

Axmin = Aymin [%Taj = 2)(:[3 _;)61j = 2-39cm2 /ml
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= maX(A ; Amin RPA > Amin BAEL) = 2.390"’12 / ml

tcal >

Donc: 4

adoptée

On prend: 5T12/ml = A, =5.65cm® / ml

8.5.4. Vérifications

a. Vérification de ’effort tranchant
Ona a=0.61> 0.4 donc:

V.=0 )CL = 0.92xL =0.88¢

2(1 +“j 2(1 +0'61j
2 2

L .
V=0 <V = 0.92x? =0.77t <V, =0.88

V.o=V_ =088t

X

4
r o= O80T 0o rpa

‘" dxb, 18x100x10°

_02xf,  0.2x25

ultime —
Vb

=3.33MPa

7, =0.049MPa <7, . =3.33MPa La dalle est bétonnée sans reprise dans son épaisseur alors

les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

ultime

b. Vérification des contraintes a I’E.L.S

{a =0.61 {ux =0.0870
Avec:

=
v=0.2(ELS) ~ |p,=0.4672
Q. =p +p,=055+0.12=0.67t/ml

M, = p xqxL’ =0.0870x0.67x(2.50)* = 0.36t.m
M,, =puxM, =04672x0.36=0.17t.m

M, =0.85xM,, =0.85x0.36=0.31t.m

Les valeurs des moments en travées sont:
M, =0.85xM,, =0.85x0.17 = 0.14t.m

Sens x:

a. Position de 1’axe neutre
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%yz +154' (y—c)—15xA,x(d—y)=0 :%yz —15x5.65(18-y)=0

50y> —84.75y+1525.5=0= y =6.09cm

b. Moment d’inertie

1 =§xy3 +15xA.x(d — y)* =%(6.09)3 +15x5.65x(18 —6.09)* =15786.07cm*

c. Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy,
M _ 0.31x10*

ser

x6.09 =1.19MPa

G = . =
e = Y T 15786.07

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

o, =1.19MPa < o, =15MPa Condition vérifiée

d. Détermination des contraintes dans 1’acier tendue cg:

(2 : C g
o, = mm[gfe;l 10\n. 12 j; fissuration préjudiciable

n: Coefficient de fissuration pour HA, ¢ > 6 mm; n = 1.6

o, = mm[% 400;1104/1.6x2. 1} = min (266.67;201.63)=201.63MPa

0.31x10"

o :nx&(d—y):ISx x(18—-6.09) =35.08MPa
1 15786.07

st

o, =35.08MPa < O'_S[ =201.63MPa ; Condition vérifiée

Donc les armatures calculées a ’ELU conviennent

Sens-y:
a. Position de 1’axe neutre

%yz +154" (y—c)—15xA,x(d—y)=0 :%yz —15x5.65(18-y)=0

50y> —84.75y+1525.5=0= y =6.09cm
b) Moment d’inertie:

b , 100 3 2 4
Izgxy +15xA4 x(d - y) =T(6.09) +15x5.65x(18—-6.09)" =15786.07cm

c¢) Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy

M,  0.14x10*

ser

x6.09 =0.54MPa

G = . =
e = Y T 5786.07

o, =0.6xf ,, =0.6x25=15MPa
o,. =0.54MPa < O'_bc =15MPa ; Condition vérifiée
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d) Détermination des contraintes dans 1’acier tendue oy

4
0.14x10° 18— 6.09)=15.84MPa
15786.07

st

M
o :nxT‘“)’(d—y):ISx

o, =15.84MPa < o, = 201.63MPa ; Condition vérifiée

Donc les armatures calculées a ’ELU conviennent.
Le voile périphérique sera ferraillé en deux nappes avec 5T12/ml (A = 5.65cm?) chacune est

avec un espacement S¢=20cm.

159



Conclusion générale

et perspectives




Conclusion générale et perspectives

Conclusion générale et perspectives

L’étude que nous avons menée, nous a permis de faire le lien entre les connaissances
acquises durant notre promotion et de compléter celle-ci par des nouvelles théories et

I’application dans un cas pratique.

De ce fait, de projet nous a permis de mieux apprécier le métier de technicien d’état en
génie civil et son rdle dans la réalisation des structures qui ne se limite pas simplement au
calcul du ferraillage mais encore:

- Les solutions des problémes existants de la meilleure facon possible en tenant compte de
I’économie et de la sécurité;
- La conception;

- La forme de I’élément et comment travaillé.

Nous avons appris a étudier tous les éléments concernant les constructions en béton
armé on passants par plusieurs difficultés comme [’utilisation du logiciel ETABS et la

stabilisation de notre structure...etc.

Nous souhaitons que le modeste travail représente pour nous une bonne base dans le
domaine du batiment et que cela nous permettre d’élaborer dans notre future vie

professionnelle avec moins de difficultés.

Perspectives

Pour ce qui est des perspectives de cette étude qu’il pourrait étre intéressant d’introduire un
autre parametre tel que Ieffet de température pour compléter et étendre ce travail, on peut

mentionner les points suivants:

e Etant donné I’importance des effets de température sur le comportement et la résistance de
la structure, il sera sans doute important de mettre entre les murs extérieurs des matériaux
isolants tels que du polystyréne ou des déchets de cartons compressés afin de diminuer I’effet
de la température en période d’été et ’augmentation de cette température en période hivernale

et par conséquent une diminution de la consommation de 1’énergie électrique.
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e L’utilisation du corps ceux en polystyréne permettra aussi une diminution de la charge
permanente au niveau des planchers, de plus ces matériaux constituent donc un bon isolant

thermique et phonique.

e 11 parait important d’utiliser des matériaux légers pour les revétements, de plus 1’utilisation
des matériaux écologiques pour les murs facades tels que le verre et le bois et d’autres

matériaux composites.
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	Dans le cadre de ce projet, nous avons procédé au calcul d’un bâtiment en béton armé à usage, Multiple implantée à Tissemssilt dans une zone de moyenne sismicité, comportant un rez de chaussée et huit (05) étages avec sous-sol.
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	• Le cinquième chapitre se portera sur l'étude sismique du bâtiment, la détermination de l'action sismique et les caractéristiques dynamiques propres de la structure lors de ses vibrations. L’étude du bâtiment sera faite par l’analyse du modèle de la ...
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