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RESUME

Dans le cadre de la préparation de la soutenance du projet du fin d’étude, on a étudié un
batiment constitué d’un RDC et six (06) étages a usage d’habitation .ce projet est implanté a

la Wilaya de Tiaret qui est classée en zone I.

La stabilisation du batiment est assuré par un systeme de portique auto stable plus voiles de

contreventement.

Le choix des différents éléments constituants la structure est faite conformément aux
réglements utilisés actuellement en Algérie (RPA99V2003, BAELII...).

ABSTRACT

As part of the preparation for the defense of the end of the study project, we studied a building
consists of a ground floor and six (06) stories for habitation use .This project is located in

Tiaret which is classified as seismic zone I.
The stabilization of the building is provided by a system of stable self and bracing sails.

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

used in Algeria (RPA99V2003, BAELO91...).
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1. Introduction

Le génie civil est un ensemble de disciplines alliant diverses techniques; dont la mission
fondamentale et de permettre la conception et par la suite la réalisation d’ouvrages, de nos jours, la
construction connait un grand essor dans la plu part des pays et trés nombreux sont les
professionnelles qui se livrent & I'activité de batir dans le domaine du batiment ou travaux publics, les
ingénieurs civils s’occupent de la conception, la réalisation, I’exploitation et la réhabilitation
d’ouvrages de construction et d’infrastructures urbaines dont ils assurent la gestion afin de répondre

aux besoins de la société, tout en assurant la sécurité des usagers et la protection de 1’environnement.

La construction parasismique est la moyenne le plus sire de prévention du risque sismique, elle
exige le respect préalable des regles normales de bonne construction, mais repose également sur des
principes spécifiques, dus a la nature particuliere des charges sismiques. Ces principes et leur mode
d’application sont généralement réunis, avec plus ou moins de détails, dans les codes (regles)
parasismiques. L’ Algérie en posséde un code de calcul sous la dénomination: Régles parasismiques

algériennes RPA99/Version 2003.

Afin de mettre en application les connaissances acquises durant notre formation d’ingénieur, il est
prévu de procéder a 1’étude génie civil d’un ouvrage en béton armée prenant en compte les aspects et

le réglement parasismiques régissant la région de I’implantation de cet ouvrage.

Pour ce faire, nous avons choisi I’étude d’un batiment en (R+6) avec ossature en béton armé celui-ci
sera soumis a des variations sismiques pour évaluer sa capacité de résistance. L’étude que nous

avons entreprise a deux objectifs:

- D’une part, le calcul d’un batiment en béton armé en respectant les nouvelles régles parasismiques
algériennes RPA99/Version 2003;

- D’autre part, 1’évaluation de la vulnérabilité au séisme du batiment vis-a-vis des conditions de

sécurité exigeée par regles parasismiques algériennes RPA99/Version 2003.

Ce projet de fin d’études nous a permis d’avoir une large vision sur la responsabilité de 1I’ingénieur
dans I’acte de batir, ainsi que la fagon de trouver un compromis entre l’aspect technique et
économique sans pour autant que cela soit au détriment de la sécurité de 1’ouvrage construit (la
sécurité de habitants). Chaque étude de projet du batiment en béton armée a des buts:

- La sécurité (le plus important): assurer la stabilité de I’ouvrage.
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- Economie: sert & diminuer les co(its du projet

- Confort

- Esthétique.

Le présent projet comporte les chapitres suivants:

Le premier chapitre est consacré a une présentation du projet étudié et les caractéristiques des
materiaux et méthodes de calcul utilises;

Le second chapitre est consacré au calcul des éléments non structuraux tels que: les planchers,
acrotére, balcons et escaliers;

Le troisieme chapitre est consacré au calcul sismique en utilisant un programme de calcul des
structures;

Le chapitre quatre est consacré au ferraillage des poteaux, poutres principales et secondaires, les
voiles;

Le chapitre cing est consacré aux ferraillages des fondations ainsi que les voiles périphériques.

Ce travail est cléturé par une conclusion générale et des prospectives.
2. Description du batiment a étudier

Ce batiment est un bloc angle composé d’un rez-de-chaussée destiné au commerce suivi de six étages
pour habitation, chaque étage contient deux appartements F3 et un F4.

La structure est contreventée par un system de contreventement mixte assuré par des voiles et des
portiques et présentent une régularité en €lévation et une irrégularité en plan. L’acces aux étages

supérieurs s’effectue au moyen d’un ascenseur et une cage d’escalier.

3. Données du site

Notre ouvrage est implanté a Tiaret, une zone classée comme une zone de faible sismicité (zone 1)
d’apres le reglement parasismique algérienne (R.P.A.99 modifiée en 2003).
I appartient au groupe d’usage 2 (Ouvrages courants ou d’ importance moyenne).

Le site est considéré comme un site meuble

La contrainte admissible du sol: o = 1.50 bar
La profondeur d’ancrage: D =2.00m
Le poids spécifique du sol: v = 1.8/m®

L’angle de frottement interne du sol: ¢ = 35
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4. Caractéristiques géometriques du batiment

Tableau 1: Caractéristiques géométriques des blocs

Longueur en plan 25.95m
Largeur en plan 19.65m
Hauteur d’étage courant 3.06m
Hauteur de sous sol 5.10m
Hauteur totale 23.45m

5. Description des différents éléments de la structure

a. Ossature

Le contreventement de notre structure est assuré par un systéme de contreventement mixte portique
(poteaux, poutres) et voile.

b. Plancher

C’est une aire plane destinée a séparer entre les niveaux, on distingue:

-Plancher en dalle pleine.

-Plancher en corps creux.

Pour notre batiment, nous avons adopté un plancher a corps pour R.D.C et les étages courants.

c. Les escaliers

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

d. Maconnerie

e Murs extérieurs: realises en double parois de brique creuse 15cm et de 10cm, séparés par une lame
d’air d’épaisseur Scm afin d’assurer une isolation thermique et phonique.

e Murs intérieurs: constitués par une cloison de 10cm d’épaisseur qui sert a séparer deux services et
une double cloison de 25cm d’épaisseur qui sert a séparer deux logements voisins (une cloison de
10cm d’épaisseur pour la face externe et interne).

e. Revétements

Enduit en ciment pour les faces extérieures des murs, et en platre pour les faces intérieures des murs.
Enduit en platre pour les plafonds des planchers sauf les salles d’eau.

Revétement en plaque pour les escaliers (Marche et contre marche).

Revétement en carrelage pour les planchers.
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Le plancher terrasse sera recouvert par une étanchéité multicouche imperméable évitant la
pénétration des eaux pluviales.

f. Isolation

L'isolation acoustique est assurée par la masse du plancher et par le vide d'air des murs extérieurs.
L'isolation thermique est assuréee par les couches de polystyrene pour les planchers terrasses; et par le
vide d'air pour les murs extérieurs.

6. Caractéristiques mécaniques des matériaux

e Béton

Le béton est un matériau constitué par le mélange de ciment, granulats (sables, gravillons) et d'eau de
gachage. Le béton armé est obtenu en introduisant dans le béton des aciers (armatures) disposés de
maniere a compenser la faible résistance du béton seul a la traction.

Le béton de ciment présente une résistance a la compression assez élevée, de 1’ordre de 25 a 40MPa,
mais sa résistance a la traction est faible, de I’ordre de 1/10 de sa résistance en compression.

a. Avantages du béton armé

- Economie: le béton est plus économique que l'acier pour la transmission des efforts de
compression, et son association avec les armatures en acier lui permet de résister a des efforts de
traction.

- Souplesse des formes: elle résulte de la mise en ceuvre du béton dans les coffrages auxquels on
peut donner toutes les formes.

- Résistance aux agents atmosphériques: elle est assurée par un enrobage correct des armatures et
une compacité convenable du béton.

- Résistance au feu: le béton armé résiste dans les bonnes conditions aux effets des incendies.

b. Inconveénients

Les risques de fissurations constituent un handicap pour le béton armé, et que le retrait et le fluage
sont souvent des inconvenients dont il est difficile de palier a tous les effets.

c. Composition du béton

- Ciment

Le ciment joue le réle entre produits employés dans la construction.

La qualité du ciment et ses particularités dépendent des proportions de calcaire et d’argile ou de
bauxite et la température de cuisson du mélange.

- Granulats

Les granulats comprennent les sables et les pierrailles (gravillon).

- Sables
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Les sables sont constitués par des grains provenant de la désagrégation des roches, la grosseur de ces
grains est généralement inférieure a 5mm. Un bon sable contient des grains de tout calibre mais doit
avoir d’avantage de gros grains que de petits.
- Pierraille
Elles sont constituées par des grains rocheux dont la grosseur est généralement comprise entre 5 et
25 a 30mm Elles doivent étre dures, propres et non gélives. Elles peuvent étre extraites du lit de
riviere (matériaux roulés) ou obtenues par concassage de roches dures (Matériaux concassés)
- Eau de gachage
Met en réaction le ciment en provoguant son hydratation, elle doit étre propre et dépourvue de tous
produits pouvant nuire aux caractéristiques mécaniques du béton.
d. Dosage de béton

Le béton armé utilisé dans la construction de I'ouvrage sera conformé aux regles techniques
de conception et de calcul des structures (B.A.E.L.91 et R.P.A 99).

La composition d'un métre cube (m®) de béton courant est comme suit :

350 Kgdeciment .........cooovviiiiiiiiiiiiinnnnn.. CPA 325
400 Ldesable.......cccovvviiiiiiiiiiiiii e, dg <5 mm
800 L de gravillons.............coovviiiiininnnnn dg <25 mm
175L d'eau de gachage.

La préparation du béton sera faite mécaniquement a I'aide d'une bétonniére ou d'une centrale a

béton.

e-Résistance mecanique du béton

J Résistance a la compression

La resistance caracteristique a la compression du béton f; a j jours d’age est déterminée a partir
d’essais sur des éprouvettes 16cm x 32cm.

On utilise le plus souvent la valeur a 28 jours de maturité : fes. Pour des calculs en phase de
réalisation, on adoptera les valeurs a j jours, définies a partir de fc,g, par:

- Pour des résistances fc28 < 40MPa :

J . .
foj= ———f si j <60 jours
97 476+083] e
fj=1,1fcos si j > 60 jours

- Pour des résistances f.ogs > 40MPa :
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o e
fo= — o Sl ] < 28 jours
4 1.40+0.95 . J
fej = feos si j > 28 jours
fcj S g <40 MPa
1.1 fczg_h
—
fczs T /
chS = —IO hmﬂ
23 60 1 (Jours)
Figurel: Evolution de la résistance fg;
en fonction de 1’age du béton
. Résistance a la traction

La résistance caractéristique a la traction du béton a j jours, notée fy, est conventionnellement définie
par les relations :

ftj =0,6 + 0,06ij Si feog < 60Mpa.

fj = 0,275(f;) ** i feos > 60Mpa.

[ OIPa)
5.1
42
3,0
1.8
50 40 60 20 1., (MP)

Figure 2 : Evolution de la résistance a la traction
fij en fonction de celle a la compression f;
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f- Essais de rupture

o Essai de rupture par compression sous charge instantanée
La résistance a la compression est mesurée par écrasement de cylindre droite de révolution de 16
cm de diamétre et de 32 cm de hauteur, dont 1’aire de la section droite est : B =200 cm? .
Ainsi si p est la charge de rupture de 1’éprouvette (MN) on a pour une éprouvette agee de « j »
jours : F¢j=p/B = p/0.02 MPa.
o Essai de rupture par traction
La résistance a la traction et déduite d’essai effectuée selon deux modes opératoires :
1/ flexion d’éprouvette prismatique non armée de coté 7.06 cm et de section 50cm?
2/ fendage diamétrale d’un éprouvette cylindrique (essai dit « brésilien »).
g-Contrainte de calcul du béton comprimé
. Etat Limite Ultime de Résistance (E.L.U.R)
a- Diagramme contrainte — déformation
Pour les calculs ‘a ’ELU, le comportement réel du béton est modélisé par la loi parabole-rectangle
sur un diagramme contraintes- déformations donné sur la Figure ci-apres, avec :
Epel = 2 %o
€1 = 3,5 %o st fcj <40Mpa.
epar= (4,5;0,025f;) %0 si  fg; > 40Mpa.

- la valeur de calcul de la résistance en compression du béton “be est donnée par :

0.85.1_,4
O-bc =
0.y,
. &nc - Déformation du béton en compression
° Obe . Contrainte de calcul pour 2 %o < &pc < 3,5 %o
o fej : Resistance caractéristique a la compression du bétona ™ j ** jours
. b : Coefficient de sécurité :

Yo =15  cas générale
{yb =1,15 cas de combinaisons accidentelles.
o Le coefficient de minoration 0,85 tient compte de l'influence deéfavorable de la durée
d'application des charges et des conditions de bétonnage vis-a-vis des résistances caractéristiques
obtenues par essaies sur éprouvettes.
. 0 : est un coefficient qui tient compte de la durée d’application des charges :

o 0 = 1 si la durée est supérieure a 24h
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o 0 = 0,9 si la durée est comprise entre 1h et 24h et
o) 0 = 0,85 si la durée est inférieure a 1 h.
. {MIPa)
-
. i "SI
£ |- -~~~ LTFOTEL 1_(" Réﬁrdg cortrainte

mmmm
i

i i Ll LT
2 %o 3.5 oho

Figure 3 : Diagramme contrainte déformation de calcul a ’ELU

b- Diagramme rectangulaire simplifie

Lorsque la section droite n’est pas entierement comprimée, on peut utiliser un diagramme

rectangulaire simplifié, defini ci-apres, dans lequel y, représente la distance de 1’axe neutre a la fibre

la plus tendue.

fbc f bC

3,5
A A
N
~~
S
>
15
2%o0
N . ___
A
2
3
>
P2
______ Y _ Y e 4

0.8y,

Diagramme des contraintes

Para bole - Rectangle

Diagramme des contraints

Rectangle simplifier

Figure 4: diagramme rectangulaire simplifié
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. Etat Limite de Service

Les déformations nécessaires pour atteindre I’ELS sont relativement faibles et on suppose donc que
le béton reste dans le domaine ¢lastique. On adopte donc la loi de Hooke de 1’¢lasticité pour d’écrire
le comportement du béton a I’ELS, avec pour des charges de longue durée E, = E\jet v =0,2. La
résistance mécanique du béton tendu est négligée. De plus, on adopte en général une valeur

forfaitaire pour le module de Young du béton égale a 1/15 de celle de I’acier.

Obc(Mpa)

A

Obc

»Epc Y00

Figure 5 : Diagramme contrainte déformation de calcul a I’ELS.
La

Ty = EEJ:: AVec : EE::: = ﬂ'ﬁchB

a-Contrainte admissible de cisaillement

7y =min(0-2%¢; 775, 5MPA) i ration peu préjudiciable.

7y =min(0.151; 7, ,4Mpa) Fissuration préjudiciable ou trés préjudiciable.

La contrainte ultime de cisaillement dans une piece en béton définie par rapport
a I'effort tranchant ultime T, .
T, =Tu/bo.d avec: bo : largeur de la piéce.
d : hauteur utile.

b-Coefficients de poisson

AL " - .
£ = déformation relative transversale

t
Al al r . . . g
s, Al =7 :déformation relative longitidinale

Le coefficient de poisson sera pris égal & v=0 pour un calcul de sollicitations a I’ELU

v = 0,2 pour un calcul de déformations a I’ELS.

10
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c-Modules de déformation longitudinale
On distingue les modules de Young instantane E;; et différé E,;. Le module instantané est utilisé pour
les calculs sous chargement instantané de durée inférieure a 24 heures. Pour des chargements de
longue duree (cas courant), on utilisera le module différé, qui prend en compte artificiellement les
déformations de fluage du béton.
Celles-ci représentant approximativement deux fois les déformations instantanées, le module différé
est pris égal a trois fois le module instantané:

Eij- = BEFJ-

3.
E; = 11000’ [f,,

Le module de Young différé du béton dépend de la résistance caractéristique a la compression du
E,=37003/f, si f.3 < 60MPa

béton: E,; = 4400%/f,; si f.,g > 60MPa sans fumée de silice
E,= 6100[}’:,}-) 51 f,.g = 60MPaavec fumée de silice
E ;2 Pa)
25 000 + T
i avec fumeée |
20 0004 i de silice
sans hunee
15000+ de silice |
| |
10 000+ i
. . i
20 40 60 80 fPa

Figure 6 : Evolution du module de Young différée Evj en fonction de la résistance
Caracteéristique a la compression du béton f;

d-Module d’élasticité

C’est le rapport entre la contrainte appliquée et la déformation relative il n’est définissable que dans
la phase élastique ou il y a : proportionnalité des contraintes et des formations.

e-Module de déformation transversal

La valeur du module d’¢lasticité transversal G est donnée par :

11
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E

G= =G =0417E
2(1+v)

f-Fluage

Le fluage est une déformation du béton de longue durée, il dépend de certains parameétres :
Résistance de béton, la charge appliquée, 1’age du béton au moment de 1’application de la charge,
I’humidité relative, la due d’ I’application de la charge, les dimensions de la section...

Dans les calculs relatifs aux états-limites de service, la déformation de fluage a I’instant « t » d’un

béton soumis a I’4ge j=t1-tp a une contrainte constante (£g;) est exprimée sous la forme
En = & ky(tl —t0)f(t—t1)

t,: date du bétonnage
t, : date de mise en charge

g = 1. estla déformation conventionnelle

1c
128
instantanée sousl effet de la contrainte [J;

kj:estle coefetion de fluage qui dépend notament de 'age(tl— t0)
du béton ou moment au il sébit la contrainte O , et f(t — t1)une
fonction de la durée de chargement (t — t1)expriméeen jeurs qui varie de
04 1 gquand cette durée varié de 0al'infini

On peut également métre € sous la forme : €, = €,. O(t1 — £0).f(t — t1)

Ou: g; : la déformation réel instantané.

U : Le rapport entre la déformation finale de fluage et la déformation réel instantané :
0= l;ﬂTEB‘l Dans les cas courant, on peut prendre €; = :E_?f(t —t1)

La loi d’évaluation de fluage f(t — 1) est donne par la formule : f(t —¢1) = ”__:::511__
g-Retrait

Le retrait est le raccourcissement instantané du béton dii au départ de I’eau libre interne ; il est

d’autant plus important que la piece est de grandes dimensions.

12



Introduction general

La valeur Du retrait =,.(t) en fonction du temps peut étre exprimée sous la forme :

£,.(t) = .47 (t) Avec: &,.(t): retrait final du béton

r(t) : une fonction du temps : de 0 a 1 quand t varie de 0 a I’infini.

A défaut de résultats expérimentaux la loi d’évolution du retrait est donnée par :

t: 'age du béton en jours

9
T(tj = Avec . .s __ airde section du piéce
t+9ry, r,, :rayon moyen de la piéce =

perimetre du piece

h-Dilatation

A défaut de résultats expérimentaux le Coefficient de dilatation thermique ( A ) est pris égal & 10 par
degré C (identique a celui de I’acier).

4.2. L’Acier

L’acier présente une trés bonne résistance & la traction (et aussi a la compression pour des
¢lancements faibles), de 1’ordre de S00MPa, mais si aucun traitement n’est réalis¢, il subit les effets
de la corrosion. De plus, son comportement est ductile, avec des déformations tres importantes avant
rupture (de ’ordre de la dizaine de %).

a-Caractéristiqgues mécaniques

On notera qu’un seul mod¢le est utilis€¢ pour décrire les caractéristique mécaniques des différents

types d’acier, ce modé¢le étant fonction de la limite d’¢lasticité garantie fe.

Type Nuance fe (MPa) | Emploi
Emploi courant.
Ronds lisses FeE22 215 Epingles de levage des piéces
F.E24 235 AR
préfabriquées
Barres HA F.E40 400 Emploi courant
Type 1 et 2 F.E50 500 P '
Flls;rzflles FeTE40 400 Emploi sous forme de barres droites ou
F.TE50 500 de treillis.
Type 3
F'ITi;rSZTeS TL50 ®>6mm 500 Treillis soudés uniquement emploi
TL50 @ < 6mm 520 courant
Type 4

Tableau 2 : Valeurs de la limite d’élasticité garantie, fe.

13
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b-Contrainte limite des Aciers

Les caractéristiques mécaniques des aciers d’armature sont données de fagon empirique a partir des
essais de traction, en déterminant la relation entre o et la déformation relative e.

c-Etat limite ultime

Le comportement des aciers pour les calculs a ’ELU vérifie une loi de type élasto-plastique parfait,

comme décrit sur le diagramme contrainte -déformation.

-3 . '
-10x<10 E . Allongement |

" ' 2
Raccourcissement 10x<10 €.

'
5

Figure 7 : Diagramme contrainte déformation de calcul de I’acier "a ’ELU.

" _— F_E e 3
Avec : % = et g T L
Es : module d’¢lasticité / Es =200000 MPa.
vs - coefficient de securité (ys =1 cas situation accidentelles; 1.15 cas générale)
o5 : contrainte limite de 1’acier

d-Etat limite de service

On ne limite pas de la contrainte de l'acier sauf en état d'ouverture des fissures :

o Fissuration peu nuisible : pas de limitation de contraintes
. Fissuration préjudiciable : o, < &,, = min (gFe ; 110, /nf,;)
. Fissuration tres préjudiciable : o,, < &,, = min (0.5Fe ;90,/nf,;)

n : coefficient de fissuration

1 = 1 pour les barres ronds lisses

1n = 1.6 pour les barres hautes adh€rences

n = 1.6 pour lesfiles hautes adh€rences ¢ = 6mm
1n = 1.3 pour lesfiles hautes adh€rences ¢ < 6mm

14
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e-Poids volumique

o -Béton armé.......... ......... vp=25 KN/m?
o -Béton non armé............... vp=22 KN/m?
o SACICT. . vp =78,5 KN/m®

5. Etats limites

Selon les régles 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

2. E.L.UR

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 reglements parasismique algériennes R.P.A 99 (version 2003).

On doit par ailleurs vérifie que I'E.L.U.R n'est pas atteint en notant que les actions sismiques étant
des actions accidentelles.

a-Hypothéses de calcul

o les sections planes avant déformation restent planes apres déformation.
o pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.

. la résistance du béton a la traction est negligée.

o le raccourcissement du béton est limite a:

epc = 3,5%0 en flexion composé.

epc= 2%o0 en compression simple.

. l'allongement de l'acier est limite a : epc=10%o

o les diagrammes déformations contraintes sont définis pour:
Le béton en compression.
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

o Par écrasement du béton comprimé.
o Par épuisement de la résistance de I'armature tendue.
o Les positions limites que peut prendre le diagramme des déformations sont déterminées a

partir des déformations limites du béton et de I'acier.

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

15
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Compression

_ 2 *Pivot C
_,ﬂﬁg_._._tpaguon. ............. RVARY/Y S S SRR
o
£
(@]

Figure 8 : Diagramme des déformations limitées de la section
- Regles des trois pivots —

Tableau 3 : Valeurs de la limite d’élasticité garantie, fe.

° s Pivot | Domaine Déformations limites du pivot considéré
2. A 1 Allongement unitaire de I'acier 10%go
ELS |B 2 Raccourcissement unitaire du béton 3,5%0
Il C 3 Raccourcissement unitaire du béton 2%/
consist

e a I'équilibre des sollicitations d'actions réelles (non majorées) et les sollicitations résistances
calculées dépassant des contraintes limites.

A-Hypotheses de calcul

o Les sections droites restent planes
o Il n'y a pas de glissement relatif entre les armatures et le béton
o le béton tendu est néglige
o Les contraintes sont proportionnalités aux déformations.
o,. =Eyx&, . o,=E xg,
o Pour convention n correspond au rapport du module d'élasticité longitudinale de I'acier a celui

béton. n = Es/Eb=15 «coefficient d'équivalence ».

b-Sollicitations du calcul vis-a-vis des états limites

16
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. Etat limite ultime
Les sollicitations de calcul sont déterminées a partir de la combinaison d'action suivante :
1,35G+1,5Q

. Etat limite de service

Les sollicitations de calcul sont déterminées a partir de la combinaison d'action suivante :

G+Q
. RPA
Les regles parasismiques algériennes ont prévu les combinaisons d'actions suivantes:
o Pour les poutres :

G+Q zE G : charge permanente.

0,8G zE Avec: Q : charge d'exploitation.

E : effort de séisme.

o Pour les poteaux :

G+Q+E

0,8G zE

17



Chapitre I
Pré dimensionnement




Chapitre | pré dimensionnement des éléments de la structure

I.1. Introduction

L’évaluation des différentes sections des éléments de notre structure: poutres, poteaux, voiles et planchers,
passe impérativement par un dimensionnement préliminaire, appelé pré-dimensionnement. Ces dimensions
doivent satisfaire les conditions du béton armé aux états limites (BAEL) ainsi que le réglement parasismique
algérien (RPA 99 version 2003).

1.2. Pré dimensionnement des planchers

Les planchers sont des plaques minces dont 1’épaisseur est faible par rapport aux autres dimensions et
peuvent reposer sur 2,3 ou 4 appuis. L’épaisseur des dalles dépend le plus souvent des conditions
d’utilisation que des vérifications de résistance. Nous avons choisi un seul type de plancher : Plancher en
COrps Creux.

a-Plancher en corps creux

Pour dimensionner le plancher a corps creux, on utilise la condition de rigidité suivante :

h, o1 vec ht : hauteur totale du plancher
L 225 L : portéemaximale de la poutrelleentre nus d'appuis
L max = 4.50m
h > L 40 =20cm, on adopte un plancher de 21cm (16+5)
225 225

1.3. Evaluation des charges et des surcharges

e Charges permanentes

a-Plancher terrasse inaccessible (corps creux)

1

2 h%ﬂ+\_\++ % e T e
1r:-:-:-:-:-:->

Sy

33— +\x+ S
&&%&E‘E‘t\ﬂhﬂbﬂi‘b \\\‘h‘b‘\r‘ﬁ a% G

Figure 1.1: Plancher terrasse
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1- Protection en gravillons roulé (4cm) @ ..., 0,2x5 = 1 KN/m?

2- Etanchéité multicouche (2CM) ......ooveeeeeiee e = 0,12 KN/m?
3- Forme de pente en béton 1éger (5m).......c.oooviiiiiiiiiieieeee = 0.9 KN/m?
4- Asphalte coulé sablé (2,5cm) + polystyrene .............coeviiiiiiiiiinnn.. =0.66 KN/m?

5- Plancher a corps creux +dalle de compression (16+5)cm ................... = 2,80 KN/m?

6- Enduit en PIAtre (20M) .. .eeeeeiee e 0.1x2= 0,20 KN/m?

G=5.68 KN/m?

b-Plancher étage courant (corps creux) :

3 —

i
AN

L 1 [ L1 1 [
5
Figure 1.2: Plancher étages courants

1- Revétement en carrelage (2CMm.........ccoovviriiiiiiiiiiiieeeeea 2x0.2 = 0,40 KN/m?
2- Mortier de POSE (2CM) .....vveee e 2x0.22= 0,44 KN/m?
3- Sable fin pour mortier (2CM) .......c.oviiriiii e 2x0.18= 0,36 KN/m?
4- Plancher a corps Creux (16+5CM).......coviriiiiiii e = 2,80 KN/m?
5- ENAUit €N PIALIE (2CM)...eve ettt e, 2x0.1 = 0,20 KN/m?
6-Cloison en briques creuses (10 CM).......ooeiuiiiiiiiii e, = 0,90 KN/m?

c-Murs de facade extérieurs G =51 KN/m?

1 2 Vide 3 4

11 1 1 11 1 1 e
11 1 1 1 1 1 s B
L1 1 1 L 1 1 )
1 L1 11 L1 1 1
L1 1 1 | I |
1 | N N N (Y N NN NN N ks
L1 1 1
||||| = 2
L1 1 1 L1 1 1 |
T T T 1 L T T T 1 | B |
L1 1 1 L1 1 1 ey
1 L1 1] L 1 11
L1 1 1 1 1 1 — 3
s e R I I A | ‘ B
lllllllll [ 4 |
| - L1 1 1 I |
L T T T T T T T 1 =5 o |
Illlllll lllllllll ‘ 1 1
11 1 1 1 ‘ | o |
> et :
Mur double cloison Mur simple cloison

Figure 1.3: Murs de facade
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- Enduit extérieur en ciment (2CmM).........cooiniiiiiiiii e = 0,36 KN/m?
- Paroi en briques creuses (15CMm)........c.oiiriiiiiiiiiie e = 1,30 KN/m?
- Paroi en briques creuses (10CMm)........ooviiriiiiiii e = 0,90 KN/m?
- Enduit intérieur en platre (1,5CmM)........coooiiiiiii i =0,27 KN/m?

Gm=2.83 KN/m?
En enlevant 20% de la charge du mur (ouvertures des portes et fenétres) on obtient :
Gm=2,63 KN/m’

e Charges d’exploitations
- Surcharge du plancher terrasse inaccessible :..............coooviiiiiiiiiiine.. Q =1,00 KN/m?
- Surcharge des planchers a corps-creux (habitations).............................. Q =1,50 KN/m2
I.4. Loi de dégression de la surcharge d’exploitation

Puisque il est rare que toutes les charges d’exploitation agissent simultanément, on
applique pour leur détermination la loi de dégression qui consiste a réduire les charges identiques
a chaque étage de 10% jusqu’a 0,5Q de bas vers le haut
D’ou Q : Charge d’exploitation.

Ce quidonne: 32+n” (©, +Q, +......+ o) Selon les régles de “BAEL 91 modifi¢ 99"

Avec :

n : Nombre d’étage.

Qo : La charge d’exploitation sur la terrasse.

Q1, Qa,...... , Qn: Les charges d’exploitation des planchers courants respectivement de haut vers
le bas selon le tableau suivant:

Tableau 1.1: loi de dégression de la surcharge d’exploitation

Niveau Dégression des charges par niveau La charge
(KN/m2)
Terrasse Nq0=1,00 1
06 Ngl=g0+qgl 2,5
05 Ng2=q0+0,95 (q1+q2) 3,85
04 Ng3=g0+0,9 (q1+q2+q3) 5,05
03 Ng4=q0+0,85 (g1+g2+q3+qg4) 6,1
02 Ng5=g0+0,8 (q1+gq2+q3+q4+q5) 7
01 N@g6=00+0,75 (g1+q2+g3+q4+g5+q6) 8,5
R.D.C Ng7=q0+0,71 (q1+q293+qg4+q5+q6+q7) 10,65
S.sol Nq8=q0+0,69 (g1+q2+q3+q4+q5+96+q7+q8) 13,075
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1.5. Pré dimensionnement des poutres

Nous avons deux types de poutres :
Poutre principale : Lyax=5.00 m

Poutre secondaire : Lypax=4.90 m

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

% <h, < % ht : hauteur totale de la poutre
03d <b<04d Avec: b : largeur de la poutre

ht _ 3 L : portée libre entre nus d'appuis
e

d : hauteur utile
Et selon le R.P.A 99(version 2003) on a:

b> 20 cm..
h, > 30 cm..

h,

— <4

N

“

a-Poutres principales

{Lmax =500 cm - {33,33 cm <h, <50 cm On prend h = 45cm

d= 0,9 ht 12,15 cm<b< 16,20 cm On prend b = 30cm

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

b=30CmM> 20 CM..eeevcreeiieccee e Condition vérifiée.
h, =450mM > 30 CM..coovviiiiccce Condition vérifiee.
% =15 <, Condition vérifiée.

Donc on prend la section des poutres principales (30x45) cm?
b-Poutres secondaires
{L =490 cm {32,66 cm<h <49cm  Onprend he= 35cm
d =0,9h, 9,45cm<b<126 Onprend b=30cm
Donc on prend la section des poutres secondaires (30x35) cm?

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

b=30cm >20CM..cccciiiiiiiiiiii e Condition vérifiée.
h, =35cm>30CM...cciiiiiiiiii, Condition verifiée.
% =1166 <4uuoeiiiiiieee s Condition vérifiée.
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Donc on prend la section des poutres secondaires (30x35) cm?

1.6 Pré dimensionnement des poteaux

Le pré dimensionnement s’effectue avec le choix du poteau le plus sollicite (poteau centrale).

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

On utilise un calcul basé sur la descente de charge tous en appliquant la loi de dégression des
charges d’exploitation.

6 eme

Ona un seul types de poteaux : R.D.C jusqu’au étage.

La surface afférente est donnée par S= (1.75+ 1.75) x (2.41 + 2.40) = 16.853 m*

2.41

B %_____

2.40

Figure 1.4 : La surface afférente
a-Calcul de I'effort normal sollicitant les poteaux
Gi: G xS =5.68x16.835=95.62 KN
Gc:nx G x S=(7x5.1x16.835) = 601.00 KN
Avec n= le nombre de niveaux au-dessus du poteau
b-Majoration des efforts
On doit majorer les efforts de 10 %
NG= 1.1 x( 95.6228+601.00) = 766.295 KN
NQ=1.1x 13.075 x 16.835 = 242.222 KN
Nu= (1.35x766.295) + (1.5x242.222)= 1397.83 KN
c-Détermination de a
On doit dimensionnement les poteaux de telle facon qu'il n y ait pas de flambement c'est-a-dire :
A< 50

X:izo’Y—_Lo avec: iz\/I
I I B

L : longueur de flambement
24
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i :rayon de giration

B : section des poteaux

A : L'élancement du poteau

I : moment dinertie de la section par rapport a un point passant centre de gravité et
perpendiculaire au plan de flambement par son

B=ab

_ba’
12

3 2
ba = |2 —0,289a
12.a.b 12
Ona:Ly=5,1m; L¢=0,7x5,1=3,57m

i 375 £50:>a2—375
I 0,289 0,289.50

= 24.705cm

Onprend: a=45cm
d-Détermination de b
Selon les régles du B.A.E.L 91, I'effort normal ultime N, doit étre :

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

B:: section réduite

B/= (40-2) x (b-2) = 38x (b-2) cm?
As=section d'armature longitudinale
A=0,7%B................ Zone |
As=0.7% [38(b-2)] = 0,266 (b-2) cm?

o : étant un coefficient fonction de A.

L
zsso:4=l=30,882<50
i 0,289x50
o= 0,85/[1+0,2(M/40)%] a=0,75

a = 0,85/ [1+0,2(30,882/40)?]
f25=25 MP ; Fe = 400 MP ; y,=1,5 ; vs=1,15

N, < 0,735{ 43(b—2).25  0,266(b 2).4001

0,9.15.10 115.10
b > 22.98cm Donc :onprend b =45cm.
Vérification des conditions du R.P.A 99(version 2003):
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min (a,b) =40CmM > 25 CM.... ..cooverieeeicee e e Condition vérifiée.
min (a,b)=40cm>—= = 510 =255CM. i Condition vérifiée.

20 20
1 a . s
" <= =0,25<] s Condition vérifiee.

Donc: a=b=45cm

e-Conclusion

On adopte une section de (40x40) cm2 pour les types des poteaux pour des raisons sécuritaires.

1.7 Pré dimensionnement des voiles
Les voiles sont des éléments rigides en béton armée destinés a reprendre une partie des charges verticales
mais aussi principalement d’assuré la stabilité de 1’ouvrage sous 1’effet des charges horizontales dues au

vent et au séisme.
Le R.P.A. 99/2003 considére comme voile de contreventement les voiles satisfaisant les conditions

suivantes :

7.1-Pré-dimensionnement :

1. a-Pour Sous-sol :

h’EI
] h 510
[ezmm(—zz,l.ﬁ)m Se > — 3ege=— —2e =255¢cm

L=4eete,, =15cm 22 22

On adopte des voiles d’épaisseur e = 30 cm.

1. b-Pour RDC et le reste des étages

h
g = max (ﬁ : 15) CH h‘a 306
22 22

=e = — 23 2 — e =1530cm

L =z4eete,;, =15cm
On adopte des voiles d’épaisseur e = 20 cm.

1.8 -Tableau récapitulatif :
Le tableau suivant résume les sections des poutres (principales et secondaires), poteaux ainsi que 1’épaisseur

des voiles calculés pour les différents niveaux de la construction :
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Tableau 1.2: Sections des poteaux, poutres et épaisseur des voiles

. Section de Section de poutre Section de poutre Epaisseur des
Niveau poteau . , . , . ,
(cm?) principale (cm?) secondaire (cm?) voiles (cm?)
Sous-sol 45 X 45 30 X 45 30 X 35 30
R.D.C. 45 X 45 30 X 45 30 X 35 20
01 40 X 40 30 X 45 30 X 35 20
02 40 X 40 30 X 45 30 X 35 20
03 40 X 40 30 X 45 30 X 35 20
04 35X 35 30 X 45 30 X 35 20
05 35X 35 30 X 45 30 X 35 20
06 35X 35 30 X 45 30 X 35 20
Terrasse / 30 X 45 30 X35 /
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Chapitre |1 Calcul des planchers

11.1 Introduction
Les planchers sont des surfaces planes limitant les étages et supportant les revétements du sol,
ils assurent principalement 2 fonctions :

e La résistance : ils doivent supporter leurs poids propre et les surcharges d’exploitations
appliquées sur eux.
e L’isolation : ils isolent thermiquement et acoustiquement les différents étages.

Type de plancher a étudier :

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

D’apres le pré dimensionnement déja fait on a un plancher a corps creux de 24 cm de hauteur
dont :

Hauteur du corps creux = 16cm.

Epaisseur de la dalle de compression =5 cm.

11.2 Calcul du plancher a corps creux

11.2.1 Pré dimensionnement des poutrelles
Les poutrelles sont disposés perpendiculairement au sens porteur et espacées de 65 cm et sur
les quelles viennent s’appuyer 1’hourdis sachant que :

e Hauteur du plancher : h, = 16 cm
e Epaisseur de la nervure : hy =5 cm
e Largeur de lanervure : by =12 cm

Le calcul des poutrelles se fait en 2 phases (avant et aprés le coulage de la dalle de
compression).

a-Calcul de la largeur (b) de la poutrelle
Le calcul de la largeur (b) se fait a partir de la condition suivante : b = 2b, + b, (1)
Ona:L=366m;l;, =0,65m

b—b I,—b L
=%=min(b1£(12—uj; blﬂiﬁ; ﬁhuﬂblﬂﬁhu)=

b, <
min (b, < 255 cm; by £ 366 cm ;30 cm < b, < 40 cm)
Onprend: by = 26,5 cmetd’aprés (1) ona: b = 65 cm

b-1"" phase (avant le coulage de la dalle de compression)

Dans cette phase les poutrelles sont supposées simplement appuyées, elles travaillent iso
statiguement et elles sont soumises a leurs poids propre, aux poids des hourdis et une surcharge
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2
due a louvrier (@ = 1 kN/m?). Ces charges engendre un moment fléchissant (M, = ql ;’S), les

poutrelles sont incapable de prendre cette sollicitation, d’ou la nécessité d’un étaiement a mi
travée pour diminuer le moment fléchissant.

b.1-Evaluation des charges et calcul des combinaisons

e Charges permanentes :
Poids propre de la poutrelle : 0,2 x 0,05 X 25 = 0,15 kN/m

Poids propre du corps creux : 0,65 x 0,95 = 0,61 kN/m
Donc: G = 0,77 kN/m

e Surcharges d’exploitations :

Une surcharge due a ’ouvrier : @ = 1 kN/m

e Les combinaisons et les efforts :
Le calcul se fait a I’E.L.U et la vérification a I’E.L.S :

E.LU: E.LS:
q, = (1,35G + 1,5Q)0,65 = 1,65 kN/m q.= (G +@)0,65 = 1,15 kN/m
g,l* 1,65X 3,667 g, * 1,15x 3,66%
M, = = = 2,67 kN.m M, = = = 1,92 kN.m
8 8 8 8
gl 1,65 X 3,66 g, 1,15 X 3,66

b.2-Ferraillage de la poutrelle
Ona:b=12cm;d=45cm;h=5cm; f,, = 14,17 MPa

M 2,76 % 10°

w

Cbxdxf,, 12%45%X14,17

M =0,80> u, =0,392 = AL #0

u > p,. — Ca veut dire que les armatures comprimées sont nécessaire, mais

elles sont difficiles a mettre en place de par la faible épaisseur de la poutrelle, la
solution est de mettre des étaies la poutrelle pour ’aider a supporter les charges
d’avant coulage de la dalle de compression.

c- 2eme phase (apreés le coulage de la dalle de compression)

Aprés durcissement du béton, la poutrelle forme un corps creux monolithe
et continu avec la table de compression, elle sera donc sur des appuis continus et
elle forme un systeme hyperstatique.
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Tableau 1.1 : Combinaison des charges.

G (KN/ml) Q (KN/ml) | B,(KN/ml) | E,(kN/ml)
Plancher S.sol 3,315 1,625 6,91 4,94
Plancher RDC
et Plancher étage courant 3,315 3,25 5,959 6,565

11.2.2 Méthode de calcul des poutrelles

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

11.2.2.1 Méthode forfaitaire

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

e La surcharge d’exploitation est dite modérée c’est-a-dire
Q = max (26 ;5kN/m?)
e Les moments d’inertie sont les méme dans les différentes travées
e Les portés successives des travées sont dans un rapport compris entre :

(-

0,85 =

=< 1,25
ntl

e Fissuration considérée comme non préjudiciable.
a-Principe de calcul des moments

Il exprime les maximaux des moments en travée et sur appuis en fonction
des moments fléchissant isostatiques M de la travée indépendante.

g~ (
MI}
),f_\ iy N )
AN AN
Traveée isostatique Travee hyperstatique
Figure 11.1 : 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 ;
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M_ : Moment sur 1’appui droit de la travée.

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

G +0Q

et les surcharge d’exploitation Q : & =

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

e Travée de rive:

MW + ME
max[(1+ 0,3a)M,; 1,05M,] — —
M, 2 max 1,2 + 0,3«
(=)™
2
e Travée intermédiaire :
MW + ME
max[(1+ 0,3a)My; 1,05M,] — —
M, = max 1+ 03a
()
2
Les moments sur appuis doivent avoir les valeurs suivantes :
1. Casde 2 travées :
0,2M, 0,6M, 0,2M,
£ PN AN
2. Casde 3travées:
O,ZMD 015M|} O,SMD O’ZME'
AN £ N £
3. Cas de plus de 3 travées :
0,2M, 0,5M, 0,4M, 0,4M, 0,5M, 0,2M,
2 £ A £ iy AN

Figure 11.2 : Schémas explicatifs.
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b-Principe de calcul de I’effort tranchant

M, —M, gl
Tt
M, —-M, ql
S 2

Figure 11.3 :_Schéma explicatif.

c-La méthode forfaitaire modifiee
Cette méthode est applicable, si le rapport des portées de deux travées

successives n’est pas compris entre 0,8 et 1,25. Selon les travées, on distingue

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

A B C D E
A A A A A

Il suffit de porter sur I’appui (B) la petite des valeurs admissibles pour le

moment sur appuis, soit dans le cas de la figure ci-dessus. 0,5My (Mg correspond a

la travée (AB) puis de portée sur I’appui (C) a la petite des valeurs admissibles,
c'est-a-dire dans le cas traité 0,4Mg (Mo correspond au moment isostatiqgue maximal

de travée (CD).
Ayant obtenu la ligne de fermeture des moments sur appuis entre B et C, on

devra porter a partir de cette ligne le moment isostatique maximal de la travée (BC)

0:5Mo 0,2M
) 0
A—%ﬂ AN

Figure 11.4 : Schéma explicatif.
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Les appuis B et C devront avoir une section correspondante au moment
résultant (partie hachuré de la figure ci-dessus) qui peut étre déterminée par la

formule suivante :

L, —=x x x L M, — M
M;,;ZM-FMb(l——)—MC(_):x:j-F#
2 Lbc Lbc 2 Q:’(Lbc

Les moments en travees des poutrelles (AB) et (BC) sont calculés par la
méthode forfaitaire.
La travée (BC) sera armée a la partie inférieure par un moment correspondant a
0,5Mg
Mo : Le moment isostatique maximal de la travée (BC).

c.2-cas d’une travée de rive
0,5Mq

0,2Ms
E%A Ay Ay

Figure 11.5 : Schéma explicatif.

Il suffit de porter sur 1’appuis (A) la valeur du moment admissible tenu de
I’encastrement possible, en (B) ou devra porter la valeur du moment admissible,
c'est-a-dire 0,6My(BC) s’il y a que deux travées ou 0,5 My( BC) s’il existe plus de
deux travées, il est alors possible de tracer la ligne de fermeture AB puis de porter a
partir de cette ligne le moment isostatique maximal de ( AB) les prévus en A
devront avoir une section correspondante en moment résultant (partie hachurée de
la figure ci-dessus).

Comme précédemment les armatures inférieures de la travée (AB) devront
correspondre au moment 0,5M(BC) si la poutrelle est a plus de deux travées et 0,6

Mo (AB) s’il n’y a que deux travées.

11.2.2.2 Méthode des trois moments

Cette méthode est appliquée pour les poutres a plusieurs appuis.
M., q M q' Me+1

n

YYYYyyvvvuy
YN iy AN

n—1L, n L, nt+l

P »

< Ll ] »

Figure 11.6 : Schéma explicatif.
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En isolant deux travées adjacentes de notre poutre, qui sont chargées d’une
maniere quelconque; On a un systeme statistiguement indéterminé, il est
nécessaire de compléter les équations statiques disponibles par d’autres méthodes

basées sur la déformation du systeme.

ﬂJn—l q ﬂdn jjg q“ Adnti\
EJ B”
R?‘!—l < £ - Q?‘! R?‘! L?‘H’i R?‘H’l

Figure 1.7 : Schéma explicatif.

Avec .
M,_ ., M, et M, ., Les moments de flexion aux appuis (n-1), (n) et (n+1), lls
supposeés positifs.

Suivant les conditions aux limites et les conditions de continuité on a:
e'=g"
Les moments de flexion pour chacune des travées L,etL,., sous les charges
connues q et q’ peuvent étre tracé selon la méthode classique, M,,_4, M, et M, .4

sont provisoirement omis.

Ln JI'r":'z+1
a b
el b —ail _pe—nil 5

Figure 11.8 : Schéma explicatif.

G.et G, .4 : Les centres de gravité des aires des diagrammes des moments.

Q. b,,a,., eth, ., Leslongueurs de part et d’autre du centre de gravité.
S5,et 5,4 Les aires des diagrammes des moments pour les travées L et L, ..
6" = EEMH_._} + EEMH} +6'(q)

Selon le théoréme des aires des moments, on aura :
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_SaXay My XL, M,XL,

r_ et 5”
L, X EI 6El 3ET
— 5n+1 X IE:':vz+1 Mn X JI'r":l'z+1 M:rz+1 X JI'r":l'z+1
L. XEI 3EI 6EI

e'=6"= (Mn—i X Lnj + EM?‘!(L?‘! + JI'r":"z+1] + (Mn+1 X JI:":'2+1j
=_6 |:5n X ay + 5n+1 X IE}':l'z+1
L JI'r";"z+1

T

Cette equation est appelée « équation de Clapeyron », le théoréme des trois
moments est applicable a tous types de chargements.

11.2.3 Calcul des poutrelles des planchers Sous sol, RDC, les étages
courants

11.2.3.1 Vérification des conditions de la méthode forfaitaire

1. La surcharge d’exploitation :

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

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

2. Poutres a inerties transversales constantes ; Condition vérifiée.

3. Iie [0,8:1,25];

i+1 3.50

3.50

= 1 ; Condition non vérifiée.

4. Fissuration peu préjudiciable :

La méthode forfaitaire modifiée est applicable sur les planchers des étages courant.
11.2.3.2 Les type de poutrelles

Avant de définir les types de poutrelles, on doit déterminer les

combinaisons de charges par metre linéaire du plancher d’étage courant :
G = 5,1 0,65= 3,315 kN/m Donc: @, = 6,91 kN/m
{ Q@ =25 x0,65=1,625kN/m { Qoer = 4,94kN /m

Q 3,25
a == ==
Q+G 325+ 3315

=0,49

Notre construction comporte 7 types des poutrelles :
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1. Typel: Q.

Jrevesvev ey

~ 35m % 3.5m
A B C
Type 2 Q.

/

YYYYY VYAV Y v Y yv v v vy
LN &

,& 2
A 35m B 35m C 200m D

Type 3:
Qu

/

IR RETRRNETRRE TR RY YR

4—»
A 165m B 35m C 3.5m D 2.00 m E

Type 4 :
Qu

/

JYIVY YV IV YISV A YV YISty IrYY Yy

>

A 490m B Le5m © 35m '[3 35m E 2.00m 'F
Type5:
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Type 6:
vy HH¢
ﬂ; L
A 351m B 206m C
Type 7:
Q.
YV VY Y YV VY Y Y YAV Y Y by
S ogmm & 4-16m‘ﬁ‘3.02m &
A 0 > b

Figure 11.9 : Schéma des poutrelles.

11.2.3.3 Calcul des sollicitations

Q, = 6,91 kN/met Q. = 494 kN/m

f M, + M

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

k EERLEL PR

' M, +M

max[(1+ 0,3a)M,;1,05M,] — % M, (1)
M, = max 4 1+ 0,3

k ()M Mo

1+03x=1066>=>1,05
1,2+ 0,3 = 1,266

Ona:a=022; 1 +0,3a

¥
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11.2.3.3.1 Calcul des sollicitations que subit la poutrelle de type 3

a-Les coefficient forfaitaire de la poutrelle type 3

Max Max

0,4M_ ;040 0,5M.,;05M
GJEMAE ':I,SMAE( BC I'__.D:] ( chD .DE:] G’ZMDE
S 1esm D 3s5m 2 3s5m 2 20m 2

Figure 11.10 : Schéma explicatif.
b-Calcul des moments fléchissant et efforts tranchants suivant E.L.U et E.L.S

Les travées AB — BC —CD seront calculées avec la méthode forfaitaire, la travée
DE ne vérifiant pas la condition du rapport des portées successives qui doit étre

compris entre 0,8 et 1,25, sera calculée avec la méthode forfaitaire modifiée.

Q', = 1,356 = 1,35 % 3,315 = 4,47 kN/m

1. Cas des charges minimales sur la travée AB :

Q. = 6,91 kN/m Q', = 4,47 kN/m
Q', = 4,47 kN/m
/77 /77 /71 /
) 1.65m 9 3.5m o 3.5m 2.00m
A B c D "

Figure 11.11 : Schéma cas particulier de la méthode forfaitaire.
e Moment isostatique et moments sur appuis :

Q' X1 447 x1,65%
Mg ap Pa 5 =1,52 kN.m

Mg = 0,5max(Mg 5 ; Myz.) = 5,29 kN.m
M, = 0,2M, ,; = 0,304kN.m

e Moment en travée particuliere AB :

I, M,—M; 165 0,304—529
X =24 =+ =0,14m
2 Q' XLy 2  454x165
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Q", X X(Lz — X) X X
M mingz) = = _Mﬂ(l_;) — M, (_)

4,54 X 0,14 X (1,65 — 0,14) 0,14 0,14
- -0304(1-~=)-529(=")
2 1,65 1,65
= —0,246 kN.m

2. Cas des charges maximales sur la travée AB :

= 691kN /m
Cu / Q', = 691 kN /m

3,5m 2m

» < [
» €

Y VY
777 / /71 A/ /

A B C D E

Figure 11.12 : Schéma cas particulier de la méthode forfaitaire.

e Moment isostatique :

@, x1* 6,911,657

Moas == 5 2 = 2,35 kN.m
Q' xI* 447 x35°
Myg, =My p = = = 6,85 kN.m
8 8
Q, XI1* 454x265°
Mype = = = 6,85 kN.m

8 8

e Moments sur appuis :

M, = 0,5min(M, . ; Mype) = 1,175kN.m
M, =0,2M, ,, = 0,47 kN.m

e Moment en travée particuliere DE :

g lan Mi—Ms 165 047-1175
2 Qg Xl 2 6 X 1,65

=0,76m
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Q, XX % (lz — X) X X
Mimini =~y = Mg (1= ) = M, ()
AR AR
_ 6% 0,76 X (1,65 — 1,06) o (1 III,?E.) (D,?ﬁ)
- 2 ’ , ’ 1,65
= 1,542 kN.m

Donc:

M ., = 1,542 kN.m
Mg = 1,175kN.m et M, = 2,35 kN.m
M, = 0,47 kN.m

c) Les diagrammes des moments fléchissant et des efforts tranchants :

5,29 0.69
5,29 4,23

0,47

\

AN \/AvA\/ |

A B C D E
6,83 2,27

1,54 6,83 , ’

Figure 11.13 : Diagramme des moments fléchissant a I’E.L.U.

12,39
11,39
5'27 7,41
yaN AN VAN N AN
6,12 6,39
11,79
12,39

Figure 11.14 : Diagramme des efforts tranchants a I’E.L.U

Les résultats trouvés sont notifiés dans les tableaux suivant :
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Tableau I1.2 : Les sollicitations que subit la poutrelle de type 1.

E.L.U E.L.S
Travée | L(m)
Mo Mt | Mw Me Tw | Te() | Mo Mt Mw Me
AB | 35 | 1058 | 7.36|2.116 | 6.348 | 10.88 | 13.30 | 7.56 | 5.261 | 1.512 | 4.536
. 6.348 | 2.116 ) 7.56 | 5.261 | 4.536 | 1.512
B-C 3.5 | 10.58 | 7.36 13.30 | 10.88
Tableau 11.3 : Les sollicitations que subit la poutrelle de type 2
L(m)
e M, Mt [ Mw [ Me | Tw | Te(-) | Mo Mt Mw | Me
A-B 35 1%'5 8.43 2'611 5.29 1;1 12.9 765 6.025 1';31 3.08
Type 9
de
Pofe”e' B-C | 35 1%'5 6.84 | 5.29 | 5.20 12'0 12.0 765 489 | 3.78 | 3.78
02 9
i |22 02 44 1 051
Mi| 223 1 002} g 1044 o9 | 205 | 101099 376 | 033
n 7 5 7 3 5 2
C-D |2
Ma | 3.45 | 226 | 1.72 | 0.69 | 7.42 ) 2.4 1.23 | 0.49
X 5 6 7 1 8 6'59 7 162 5 4
Tableau 1.4 : Les sollicitations que subit la poutrelle de type 3
Trav E.L.U E.L.S
ée L(m)
Type Mo Mt Mw | Me Tw | Te(-) | Mg Mt Mw | Me
o Mi 0.30 112 . _ 1022
| - . - . .
Poutrel ) . ) ) .
OLIJeI’e o 1.52 0.24 4 5.29 | 0.67 071 3 Oi? 5 3.78
3 | AB 156
Ma |35 1541 047 ¥ 15271 612 168 | 120 933 0,84
X 5 3 3 6
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B-C

3.5

10.5

6.83

5.29

4.23

12.3

7.56

4.88

3.78

3.02

C-D

3.5

10.5

6.83

4.23

5.29

11.3

7.56

4.88

3.02

3.78

D-E

Mi

2.23

0.02

5.29

0.44

6.89

1.65

0.02

3.78

0.33

Ma

3.45

2.27

1.72

0.69

7.41

2.47

1.63

1.23

0.49

Tableau I1.5

:_Les sollicitations que subit la poutrelle de type 4

Type
de

Poutrel
le

04

Trav
ée

L(m)

E.LU

E.L.S

Mo

Mt

Mw

Me

Tw

Te(-)

Mt

Mw

A-B

4.9

20.3

154

441

10.3

15.6

18.1

14.8

11.0

2.96

741

B-C

1.6

Mi

1.52

4.23

10.3

4.23

7.40

1.12

3.01

7.41

3.02

Ma

2.35

1.29

1.17

0.94

5.84

1.68

0.92

0.84

0.67

C-D

3.5

10.5

7.36

4.23

4.23

12.0

756

5.26

3.02

3.02

D-E

3.5

10.5

6.83

4.23

5.29

11.7

7.56

4.88

3.02

3.78

E-F

Mi

2.23

0.02

5.29

0.44

6.89

1.65

0.05

3.78

0.33

Ma

3.45

2.26

1.72

0.69

7.42

2.47

1.62

1.23

0.49
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Tableau I1.6 : Les sollicitations que subit les poutrelles des types 5 ;6 ;7

Type de | Travé E.LU E.LS
L(m)
Poutrell e Mo | Mt [Mw | Me | Tw | Te | Mo | Mt | Mw | Me
e
05 1131916 | 227 | 227 | 125 | | 813|650 | 1.62 | 1.62
A-B 3.63 12.5
8 4 8 8 4 ) 6 8 7 7
Type de 10.6 2.12 109 |
A-B 3.51 7.40 6.38 13.3 | 7.60 | 528 | 1.52 | 4.56
Poutrell 4 8 1 3
e
06 2.9 151 [ 118 | - 1.08
B-C 7.56 | 4.89 | 6.38 5.41 | 2.69 | 4.56
6 2 |7 8.58 9
10.6 2.12 )
A-B 3.51 ) 6.89 ; 747 | 106 | 136 | 760 | 489 | 1.52 | 5.34
Type de 4
Poutrell 149 143 | 106
B-C 4.16 8.90 | 7.47 | 7.47 14.3 5.85 | 5.34 | 5.34
e 4 7 , 8
07 _ 1.36 1.01 ; 1.08 0.75
Min | 5.09 7.47 8.88 3.77 5.34
3.0 3 8 4.61 1 4
c-D
2 [ Ma 393 | 1.57 | 11.2 281 | 1.12
7.87 | 5.17 965 | 5.63 | 3.7
X 5 4 1 2 6
M = 15,46 kN.m
e A kN M, .. =11,05kN.m
rive max ¥ . M. =296 kN.m
M. = 10,36 kN.m rive max ’
tRter Mmax ¥ . — ';,r 41 kNm
T e — 15_,66 kN Inter max ¥

11.2.3.4 Calcul du ferraillage

Les moments max en travée tendent a comprimer les fibres supérieures et a

44

tendre les fibres inférieures, de ce fait les armatures longitudinales seront disposées
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en bas pour reprendre [’effort de traction. Pour le calcul du ferraillage des

poutrelles, on prend le cas le plus défavorable.

Les poutrelles sont des sections en T comme le montre le schéma suivant :

B 65 cm .
Donnée : D "
e Largeur de la poutrelle (table) : b =65 cm; 4 ¢5 o
e Largeur de la poutrelle (nervure) : by =12 cm ;
e La hauteur de la poutrelle (table) : ho =5cm; 21cm
e La hauteur de la poutrelle (nervure) : hy = 21cm;
e Hauteur utile: d=0,9h=18,9cm; v P
e fe =400 Mpa; f3 =25 Mpa ; fips = 2,1 Mpa ; 12 cm

e Fissuration peu préjudiciable.

Figure 11.15 : Géométrie de la

poutrelle.
11.2.3.4.1 Calcul des armatures longitudinales

1. Entravée :

On doit calculer le moment d’équilibre de la table My, pour déterminer la
position de I’axe neutre.

¥

o 18
)=65><5><14,1?><(T

Mr=b><h[,><fbc><( )xlu‘3=32kw.m

M = 1546KN.m < M, = 32 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 21) cm?2 soumise a :

M = 15,46 kN.m,

tmaex

_ M,,... _  1546x10°
Cbxd?’xf,, 65x1892x 14,17

m =0,046 <y, = 0392 - AL =0

u=0046 — [ =0,976;p est tirée du tableau.

400
g, =— = 5=34BMF‘¢1
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M 1546 % 10%
, = Lmex = = 2,40 cm®
Brdxe,  0,9576x18,9%348

e Condition de non fragilité (section en Te) :

A — IxftEB
™ 081X h. XV, X fe

Avec :

- x5
(b X hg) + (b X (h — hy))

(55 x5x (21— g])+ (12>< (21— 5) x (212— 5))

sz

= = 14,25cm
(65x5)+(12 x (21—15))
V, =h,—V, =20—14,25=6,75cm
. bV — ((b—by) X (V, — hy)?) N by X (R —V,)®
3 3
_ (65%6,75%) —((65—12) x (6,75 —5)?) . 12 % (21 — 6,75)3
B 3 3
= 6568,83 + 11574,56 = 18143,39cm*
18143.39 X 2,10 5
A = = 0,29cm
0,81 X 21 X 18,9 X 400
Donc: 4, .o; = 2,40 cm® = A4, = 0,29cm® ; Condition vérifiée
Onprend: 3T12; A, = 3,39 em®
2. Sur appui intermeédiaire (armatures supérieurs) :
M, 10.36 X 10° ,
=0,031 <y, =0392 - AL =0

B b x&xf,, 65x189%x 1417
pu=0031 —- f=0,9845; [ est tirée du tableau.

4 M, 10,36 X 103
* Bxdxo, 0,9845Xx 189 X 348

= 1,59 cm?

e Condition de non fragilité (section en Té) :
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A = I X firg _ 18143,39 X 2,10
mn 081X h, XV, X fe 081X 21X 6.75 X 400

= 0,29cm?

Donc: A, ., =159 cm®> A_, = 0,29 cm? ; Condition vérifiée
Onprend: 2T12; A, = 2,26 em®
3. Sur appui de rive :

La section calculée est une section rectangulaire de dimension (65 x 18,9) cm2.

M 4,41 % 10°

L)

Cbxd’xf,, 65x1892x% 14,17

m =0,0016 < g, =0,392 - A =0

p=00016 - §=0,992; B est tirée du tableau.

M 4,41 x 10°

Z

A = =
® fxdxg, 0992x189 x 348

= 0,81 em?

e Condition de non fragilité (section en Té) :

I X firg _ 18143,39 X 2,10

A = = = 0,82 cm?
™ 081xh, XV, Xfe 081x21xX6,75X 400

Donc: A4, ., =081 ecm® = A_.. = 0,82 cm?® ; Condition vérifiée ,

Onprend : 2T10; 4, = 1,37 em®

11.2.3.4.2 Vérification a ’E.L.S
a-Position de I’axe neutre
b
EFZ +nA'(y-c)— nA(d- y) =0 — 325y + 342y —760,9 =0
— ¥y =410 cm
¥y =410cm > hy, =5 cm = On utilise la formule suivante :

b h?
5V + (b —b)hy + 15(4+ A)]y — |(b—by) >+ 15(4d + A'c) [ =0

— 32,5y% + 300,25y — 10383425 =0 — y = 2,15¢cm
b-Moment d’inertie

b . . 65 X 2,15° )
I= 37 + nA (d- y):= TJF (15 x 2,15 % (18,9 — 2,15)%)

=9263,47 cm*
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c-Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy,

M, 11,05 x 103
X y= ————— X 2,15 =2,56 MPa
1 9263,47

g, =K Xy=
Ty = 0,6f.;5 =15 MPa

g,, = 2,56 MPa < a,. = 15 MPa ; Condition vérifiée

c

d-Vérification de la fleche

500
bhy P
I= - + bhy? ;Théoréme de Huygens G2
X v G0
Gl
G, 0,325 0,08

G, 0,325 0,185

Figure 11.16 : C.d.G de la poutrelle.

bh3 b,H3
I=—"+ ((bho) X G,G3) + ( f{;) +((boH) X G,G3)

12
0,12 x 0,213
+ ((—) +((0,12 x 0,21) % ﬂ,1a53))

0,65 X 0,05
= (— + ((0,65 x 0,05) x 0,3252))

12
= (0,000955+ 0,00614 = 7,09 ¥ 10~ m*

E =11000yf

c

.z = 32164,19 MPa;M__= 11,05 kN.m

M, xI* 11,05 x 107% x 4,90
9,6E1 9,6 X 32164,19 X 3,53 X 10~*

f,= = 0,0024 m = 0,24 cm

I 490
ff=——=——=098cm
500 500

f. < f;; Condition vérifiée.

e-Contrainte de cisaillement
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T 15,66 % 1073
T, = = = 0,69 MPa
b, xd 0,12X0,189

=
Il

. = min(0,13f,.; : 5 MPa) ; Fissuration peu préjudiciable

T, = min(3,25 MPa;5 MPa) = 3,25 MPa

1, = 0,69 MPa < T, = 3,25 MPa ; Condition vérifée

11.2.3.4.3 Les armatures transversales A;

D’apres le B ALEL 99 (A.5.1.23),0ona:

h b
¢, < min (E, 1—; ; tﬁ_) =min(6;12;10) ;On trouve ®, = 6 mm

On adopte : #, = 6 mm

a-Calcul des espacements

5, < min(0,9d ; 40 cm) = min(17,01 ¢m ;40 cm) = 17,01cm
S, =15 cm

b-La section des armatures transversales

A f (ru X (g)) —(03k x£.,)

—f xf=
by XS, v 0,9(sina + cosa)

(1)

k=1;fr}-=2,1MPa; a=90°=sina+cosa=1; f, =400 MPa; y,
=1,15

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

semblables.

h
1566 kN T, (E)

=

0,12 m ‘
>

P
<«

4,90

<
<

v
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Figure 11.17: Effort tranchant par la méthode des triangles semblables.

h h
Ty _ Lu () . (ﬁ) _ Tmax X x-3)]
X S_h M2 X
2

On calcul la distance « X » :

L M,—M, 490 296-741
X=— = =217 m

2 g x L 2 3,315 % 4,90
h 0,21
- = = 0,105 m
2

by 15,66 X (2,17 — 0,105)
T, (—) = = 14,90 kN

2 2,17

_ 1490 % 1073

wx(t)

D’apres (1) :

=——— = 0,66MPa
0,12 ¥ 0,189

_ (065—(03x2,1))x12x 1,15

cal 0,9 X 400

=7,66%X107% cm

)

(2)

c-Pourcentage minimal des armatures transversales

h
A X . X3 A, X
Ae X e - max “—(2) .04 MPa | > 22Xl max(0,325 MPa ;0,4 MPa)
by X S, 2 by X S,
A, X
= 4 XJs = 0,4 MPa
by X S,
A, 04Xb, (A, 04X 12
(—) >0 (—) =" —0012 cm (3)
s/ f. s.) 400
THRIT THRIT

On prend le max entre (2) et (3) w(?)

min

Ontrouve : A, = 0,012 X 15 = 0,18 cm® = {

e Espacement dans la zone nodale :

= 0,012, onprend 5, = 15 cm

2¢8 = 1 cm®/ml
§,=15cm

5, = min(10%, ; 15 em) = min(10 em ; 15 cm) = 5 em
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e Espacement dans la zone courante :

S5, <15cm; Onprend 5, =10 cm

d-Ancrage des armatures aux niveaux des appuis

F, = Mazpus _ Mappus _ T = 43,56 kN
u z 0,94 0,9 x 18,9 x 1072 !

F,= 4356 kN =T, = 16,96 kN ; Les armatures longitudinales inférieures ne
sont pas soumises a un effort de traction.

e-Compression de la bielle d’about

172

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

Vy
Réaction V.2 12
dappui Compression dans

la bielle de béton

-

Figure 11.18 : Schéma de la bielle d’about.

La contrainte de compression dans la biellette est de :

F F,=TV2 oT
J_b=—b;f1vec: ab, = o, = —
5 5=— ﬂ,bl}

V2

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

fezs
¥a

On doit avoir : o, <
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Mais pour tenir compte du fait que I’inclinaison de la biellette est 1égérement

differente de 45°, donc on doit vérifiee que :

o <

08X f., 2T 0,8x f., 2T 2x1490x 1,5
fozs . < foos o g ¥a o

=0,0186m =186 cm
a=min(a’;0,9d) ;a' =c—c' —2;c' =5cm;a =4%em5 —2=38cm

a’ : La largeur d’appui ; a

a = a =
Y5 ab, ¥s 0,8 %X by X fa 08x12x25x 10

= min(38 cm ;17,01 cm)

c:Lal de I"appui du poteau ;
a largeur de I’appui du poteau =17,01cm;a

¢’ : L’enrobage.

F-Entrainement des armatures

F.1-Vérification de la contrainte d’adhérence

T
T, K6 =—
FTo09dXuXn

5 Tear = 11&3 X f:‘:ES

i, : Coef ficient de cisaillment ; i, = 1,5 pour H. A4 ;
T : L’effort tranchant maximum ; T = 14.90 kKN ;

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

u : Périmétre d’armatures tendue ; p =nd® =nx 1 =3,14 cm

T 14,90 x 103
T = =
®T09dxpuxn 17,01x3,14x 3 x 10%

=092 MPa

T..— 1,5%x21=3,15 MPa

ST

T, = 092 MPa < T___ = 3,15 MPa ; Condition vérifiée.

ser
F.2-Ancrage des armatures tendues

La longueur de scellement droit « L » est la longueur qui ne doit pas avoir une

barre droite de diametre @ pour équilibrer une contrainte d’adhérencert,.

La contrainte d’adhérence T, est supposée constante et égale a la valeur limite

ultime.

T, =06X1Y>X f.e =0,6x15*%x21=283MPa
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_@Xf,  1X400
S 4axt, 4x283

= 3533 cm

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

obligés de courber les armatures d’une valeur « I » :

r=55#¢=55Xx1=55cm

F.3-Vérification de la fleche

Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

r h, 1 21 o
—= = —— = 0,042 = 0,044 ; Condition vérifiée
L 225 490

h, M, 20 11,05

veer 165 T15x 7,41
A, 36 1.13
=

L
\ byd ~ f, 12x189

11.2.4 Calcul des poutrelles du plancher les étages courants et RDC

Tableau I1.7 : Les sollicitations que subit la poutrelle de type 1.

= = =0,127 = —— = 0,099 ; Condition vérifiée

2,35
= 00,0049 < 200 = 0,0058 ; Condition vérifiée

ee ) M, Mt [ Mw | Me | Tw | Te() | Mo | Mt | Mw Me
143 | 106 | 2.8 | 85 | 31.0 17_ 9 28 | 7, | 2.00 | 6.02
Typede | A-B . .
35 1 9 6 8 9 6 5 9 7
Poutrelle 9
01
143 | 106 | 85| 2.8 | 17.9 31- 0 28 | 7, | 6.02 | 2.00
B-C | 35 .
1 9 8 6 9 6 5 7 9
9
Tableau 11.8 : Les sollicitations que subit la poutrelle de type 2
Trav ELU E.L.S
, L(m)

Type de ee Mo Mt | Mw Me Tw | Te() Mo Mt | Mw Me
Poutrell 143 |11 | 286 | 7.15 | 15.1 | - 100 | 8.0 | 2.00 | 5.02
e AB _ . . . . . . . . . .

02 35 1 40 2 5 3 175 45 | 06 9 2

8
B-C 3.5 143 | 9.2 | 7.15| 7.15 | 16.3 16: 3 10.0 | 6.4 | 5.02 | 5.02
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1 5 5 5 6 6 45 9 2 2
'i\r/1| 2'523 0.3 7'515 O';M 782 | 1.11 | 1.65 | 0.1 5';)2 0.33
c-D | 2 02 6 9
M| 467 | 1.8 10.0 - 2.6 0.65
ax 5 1 2.33 | 0.93 4 8.65 3.28 6 1.64 5
Tableau 1.9 : Les sollicitations que subit la poutrelle de type 3
) L(m)
ee Mg | Mt | Mw | Me | Tw [ Te() | My | Mt | Mw | Me
Mi 0.30 | 7.15 - - 1.12 0.22
1521 .02
A 161 n > 33 4 5 ]046|783| 8 5 >0
5 | Ma 3.18 208|044 111} 7.13 - 593 146 044 | 1.11
X ' 6 6 5 6 [829| 5 6 5
Type }
de 14.3 7.15]5.72 | 15.0 10.0 4.01
B- . . . .
Poutre C 3.5 1 9.97 5 4 5 17.6 45 7 | 5.02 5
lle 6
o 14.3 5721715176 | .~ | 100 401
C-D 3.5 1 9.97 4 5 |6 155.0 45 7 5 5.02
Mi1 223|555 | 7191044 2801 111 1.65 | 1,15 | 5.02| 0.33
n 5 5 7
D-E | 2 6
Ma | 4.67 093|100 | - 0.65
N 5 3.05 | 2.33 5 4 | 865 3.28 | 215 | 1.64 3
Tableau I1.10 : Les sollicitations que subit la poutrelle de type 4
de ce Mg | Mt | Mw | Me | Tw | Te(-) | My Mt | Mw | Me
Poutre 2800131521140 211 - 19.6 | 15.6 | 3.93
A-B | 4. 84
lle ) 6 | 8| 6|3 | 8 |us| 8|86 |8
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04 25
M 1.52 14.015.72 8.72 | 1.34 112 3.92 | 9.84 401
161 n 5.50 8 8
B-C | 6
Ma 3.18 | 1.76 | 1.59 L2 790 | -7.52 | 2.23 12211111089
X 9 5 2
14.3]10.6 | 5.72 | 5.72 | 16.3 10.0 4.01]4.01
C-D . . .
35 1 6 16.3 45 7.5 g g
14.3 572 7.15| 15.9 10.0 4.01 | 5.02
D-E | 35 1 9.97 16.7 45 7.01 8 5
Mi | 2.23 0.30 7.15]0.44 | 7.82 111 | 165 | 058 5.02 | 0.82
n 5 2 5
E-F | 2 6
I\:I(a 3.28 | 5.30 2:3310.93] 10.0 -8.64 | 3.28 | 3.98 | 1.64 0'25
Tableau I1.11 : Les sollicitations que subit les poutrelle des types 5 ;6 ;7
Type E.L.U E.L.S
Trav
de , L(m) M M
ee Mo | Mt Me | Tw | Te | My | Mt Me
Poutrel w w
le
05 12.45 | 3.11 10.8
A-B 3.63 15.57 3.114 | 16.97 8.64 | 2.16 | 2.16
6 4 1697 | 0
Type
2.87 10.1
de A-B 3.51 14.39 | 10.47 8.634 | 14.76 4.19 | 2.02 | 6.06
8 1804 | 0
Poutrel
le
2.9 8.63 1.43
06 B-C 5 10.24 | 6.40 ) 2.048 | 16.06 | 11.61 | 7.18 | 4.48 | 6.06 5
3
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14.39 2.87 - 10.1 7.09
A-B 3.51 10.01 10.11 | 14.34 7.02 | 2.02
Type 9 8 1846 | 0 5
de -
10.0 19.44 14.1 7.09 | 7.09
B-C 4.16 20.22 | 13.08 10.01 19.44 0.18
Poutrel 1 8 o 9 5 5
le
Mi 10.0 | 1.019 379 [092] 7.00 [ 0.75
07 5.096 | 0.493 9.75 | -3.73
30 n 1 2 9 6 5 5
Cc-D
2 [ Ma 358 | 1.49
1065 | 7.23 | 483 | 213 | 7.25 | -8.43 | 7.47 | 5.15 ; .
X

Dessin de ferraillage des poutrelles du plancher sous sol et les étages courants

1T10 (filante)

" 1T10 (chapeau)

1T12 (filante)

' 1T12 (chapeau)

Appui de
rive

1T10 (filante)

7 1T10 (chapeau)

Appui intermediaire

1T12 (filante)

7 1T12 (chapeau)

Appui de
rive
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Figure 11.19 : Dessin de ferraillage des poutrelles des étages courants.

11.2.5 Calcul des poutrelles du plancher terrasse

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

vocation a étre accessible.

[Mn—l X Ln:] + EMn(Ln + Ln+1) + (Mn+1 X JI'r";"z+1:]
_ |:5:~z X g + 5n+1 X IE"".'~:+1
L JI'r":*z+1

(4

(1)

11.2.5.1 Les type de poutrelles

Avant de définir les types de poutrelles, on doit déterminer les combinaisons de

charges par métre linéaire du plancher terrasse :

{G = 5,68 kN /m? - { Q, = 595 kN/m*
Q = 1kN/m? Q..r = 434 kN/m*

Notre plancher terrasse comporte 4 types de poutrelles :

Type @, =595 kN/m
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TR RN RN TIN RN

4.90 m E‘ 1.65m ‘E‘ 3.5m 3.5m P 2.00m

»
L ] L] »

B C

Figure_11.20 : Schéma des poutrelles.

% >

E F

> 4 [

11.2.5.2 Calcul des moments fléchissant

La poutrelle de type 5 sera prise comme exemple de calcul détaillé, les autres

poutrelles suivent les méme étapes de calcul.

e Onisole les deux premieres travées adjacentes AB et BC :

L =5,95 kN/m
Mn+1

@mmuuh

= 49m L., =165pn

?!

A B C
1. Partie AB : 2.Partie BC :
12 5,95 x 4,92 L 1,65
My ap = Q; = 3 = 17,58 kN. Qpsq = bpyq = ?;1 = = 0,825
L 49 2
=b?! =??‘!= > = 2’45m 5n+1=§[1,65>( 1,22:]
2 2 5 = 1,34m*
= E[Ln X My 5) = 5(4,9 %X 17,58) =58,33m
= Q,l° _ 595x 1,657
0EBC — 2 - 2
=122kN.m

58



Chapitre 11 Calcul des planchers

1. Détermination de 1’équation :

(1) = 13,1M; + 1,65M. = —161,42 (1)
e Onisole les deux premiéres travées adjacentes et CD :

Q, = 595kN/m

v

s e rrrany il
N AN

£
L,=165mL,_ ., =35m
B c D
1. Partie BC : 2.Partie CD :
Q,* 595X 1,65° _ Ly 35
My 4 = ; = = =2,024 kN.m  Qpyq = Dby = ”’2 =— =175m
_p Ln_165_ S .. =2(35%912)
a, = n—E— 2 —0,5251“?‘! n+l 3 » ’
2 2 , =21,28m°
5, = E[Lﬂ X My ,5) = 5[1’65 X 2,024) =2,229m
Q,1* 59x35°
M = =
0 BC 2 2
=9,12kN.m
On peut maintenant déterminer I’équation :
(1) = 1,65My + 10,3M + 3,5M, = —70,527 (11
e Onisole les deux premiéres travées adjacentes CD et DE :
. =15,95kN/m

M,_, rv M, Al
I EEETEERTY)
iy AN

iy
L,=35m L.,;=35m

» &
‘ Ll § g

C D E
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1. PartieCD:
Q.7 2. Partie DE :
L1
L 35 Mypg = Q; =9,12kN.m
a,=b, =—=—=1,75m
2 2

Apyy = bpyq = 1,75 m

2 2
Sn = g [Lﬂ. X IIII"i'I]I.E'I‘.'] = g [:3’5 % 9’12] - 21!28 m§n+1 = 21,281‘?’12

3. Détermination de 1’équation :

(1) = 3,5M, + 14Mp, + 3,5M; = —127,68 (111)

e Onisole les deux premiéres travées adjacentes DE et EF :

Q, = 5,95 kN/m

- s
mumum

iy
L,=35m L,,H_ —Em

n

C D E
4. Partie DE :
Q.* 5. Partie EF:
My = =9,12 kN.m
Mype = %l _ 2,975kN
L, 35 0DE T g T~ % -
a, =b, =—= =175m
Qpyy = by =1m
2 2
= (L, X Mopc) =5 (35%9,12) = 21,28 S, = 3,96m?
6. Détermination de 1’équation :
(1) = 3,5M, + 11M, = —45,053 (V)

e Détermination des moments aux appuis et en travées :

1. Sur appuis :
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Il suffit de faire la résolution des trois équations trouvées précédemment :

13,1M, + 1,65M, = —178,91
1,65M; + 10,3M, + 3,5M, = —70,527
3,5M, + 14M, + 3,5M, = —127,68
3,5M, + 11M; = —45,053

Etdonona:
M, = —3,57 kN.m M, = —1,45 kN.m
Mg =—13,47 kN.m M; = —0,595 kN.m

M_=-177 kN.m

5__

M, = —8,315 kN.m

2. Entravée:
M_ + M, —3,57 — 13,43

M, g = — + My,p = 5 +17,88 = 9,38 kN.m
M, + M, —-13,43 — 1,77

Mg = — +Myp = 5 + 2,027 = —5,57 kN.m
M_+ M, —1,77 — 8,315

M, cp =T+Mm, = 5 +9,12 = 4,027 kN.m
M+ M, —8,315— 1,45

tDE — — 5 Mypg = > 49,12 =423kN.m
M, + M, —1,45 — 0,595
Mgr = — +Mygr = 5 + 2,97 = 1,94 kN.m

11.2.5.3 Calcul des efforts tranchant :

M, + M, I 3,57— 13,43 49
T o=—2 0 "= —+(5,95 x—) = 12,56 kN
Travée AB : t 2 +9 2
: __M.—M, I 357-1343 ( 95x4,9)_ 1658 kN
g E- @ﬂ. 2 - 4’9 ! - ’
13,43 — 1,77 1,65
Ty ="t ( .95 % ) =11,97 kN
Travée BC : ’
ravee 13,43 — 1,77 1,65
TE=——( 95 X )=—1,14kN
31 2
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1,77 — 8,315 3,5
T,=———"89H——+ (5,95 X ) = 8,83 kN
Travee CD : 3,5 2
' T _ME—ME, [ _1,??—8,315 ( 9 3,5)_ 1228 kN
g I Qu 5 - 3’5 ’ - D
8,315—-145 .
T,=——""H-H——+ (5,95 X ) = 12,39kN
Travée DE : 3,2 2
ravee oL | 8,315 — 1,45 3,5
T, =——( ,95 X )=—B,45 kN
3.5 2
1,45 — 0,595 2
L, =————+ (5,95 X —) = 10,84 kN
Travée EF : 2 2
' 1,45 — 0,595 2
r=—— (5,95 ot —) = —571kN
3,7 2
11.2.5.4 Tableau récapitulatif
Tableau 11.12 : Récapitulatif des résultats trouvés.
Travée L (m)
Mt MW ME Tw TE

ELU 9,38 -3,58
AB 49 13,43 | 12,56 | -16,58

ELS 6,38 -2,6 | -9,78

ELU -5,57 -1,77
Type de poutrelle | ¢ 1,65 13,43 11,97 | -1,14

1 ELS -4,215 | -9,78 | -1,59

ELU | 40775 |-1,77
CD 3,5 8,315 8,83 | -12,28

ELS -0,39 -1,59 | -5,44

ELU 4723 -1.45
DE 3,5 8,315 12,39 | -8,45

ELS 2,32 -5,44 | -3,2
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ELU| 1,04 |-145]
0,595
EF 2 10,84 | -5,71
ELS| 0353 | 32|
0,434
Dessin de ferraillage des poutrelles du plancher terrasse
1T10 (filante) 1T12 (filante)
* 1T10 (chapeau) < 1T12 (chapeau)
“ Cadre @ 6 " Cadre @ 6
3T10 3T10

Appui de Appui intermédiaire
rive

Fig 11.21: Dessin de ferraillage des poutrelles de terrasse.
11.2.6 Calcul du ferraillage de la dalle de compression
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Ce calcul est valable pour tous les planchers a corps creux de la construction, la
dalle doit avoir une épaisseur minimale de 4 cm, elle est armée d’un quadrillage de

barres en treillis soudés, les dimensions de la maille ne doivent pas dépasser :

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

e 33 cm (3 par métre) pour les armatures parallele aux poutrelles.

AL\ AJ
T T T T T W] T T 1 T T 1
[ I I | I [ I
RERREPE Rl

[ R B B [ ¢ L1 N O P Les axes des poutrelles
RERY- ~‘*'I|I_/'/
Lt L |
BEEA ol 11 ]
B _;“*||||
A r'|‘r|||
BEEER s
N I
NN [N A N N Y Y Y O O

Fi
gure 11.22 : Ferraillage de la dalle de compression.
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Chapitre 111 Etude des éléments non-structuraux

111.1 Acrotere

L'acrotére est placé a la périphérie d'une terrasse, il assure la sécurité en formant un
écran pour toute chute .1l est assimilé a une console au niveau de sa base au plancher
terrasse, soumis a son poids propre et aux charges horizontales qui sont dues a une main
courante qui crée un moment de renversement.

a-Dimensions
Hauteur h=70cm
Epaisseur e, = 10 cm
Le calcul se fera sur une bande de 1m linéaire d’acrotére, cet élément est exposé aux
intempéries ce qui peut entrainer des fissures ainsi que des déformations importantes

(fissuration préjudiciable)
10cm10cm
_><—
2cm¥ 4
8cm¢

70

Figure 111.1: Acrotére

b-Calcul des sollicitations G
) Q
e Poids propre
S = {w +(01x0,6) + (0,07 x 0,2)} —0,0785m?2
G = Sx 7, =0,0785x 25 =1,9625KN /ml M
G =19625KN /ml T
S N \4
e Surcharge ~

Une surcharge due a I’application d'une main courante Q=1,00KN/m
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Ny =1,35G =1,35x 1,9625 = 2,6493KN/ml
My=15.Qh=15x1x0,7=1,05 KN.m
La section d’encastrement sera soumise a la flexion composée
e Enrobage
Vu que la fissuration est préjudiciable
On prend C=C’ =2cm
L’excentricité: €= m = & =4,
Nu 2.6493

e,/2=0,10/2=0,05m < 0,39 m

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

c-Vérification si la section est Partiellement ou entierement comprimée

M, = Nu(e+n—cj
2

M, = 2,6493(0,39 + % — 0,0Z) =1.11KN.m

(d—c')N, —M, <(0,337h—0,81c") f,, xbxh

(d—c )N, —M, = (0,09 —0,02)2,6493—1.11=—0.924KN.m

(0,337h—0,81c") f,, xbxh = (0,337 x0,1—0,81x 0,02)14,17 x10° x 0,1x1 = 24,7905 KN.m
—0,924KN.m < 24,7905 KN.m

Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait pour une section
rectangulaire

bxh= (100x10) cm?

I11.1.1. Calcul du ferraillage a I’E. L.U

M, =1.11KN.m
M,  11110°

u

Tbd.f, 100921417

P 0,0096

a-Vérification de I'existence des armatures comprimées A’
4 =08, (1+0,4¢,))

35 35
35+1000s, 35+1,74

f, 400

= =174
E x &, 2x10° x115

=0,668  Avec: 1000 ¢, =

1I=0,8x0,668[(1-(0,4x0,668)]=0.392 > u=0,008= A'=0
H=0,008 = P=0,996

On calcul:
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Ags: section d'armatures en flexion simple.

Agc: section d'armatures en flexion composée.

M : :
A, = o LIDADT g agsme
o xfxd 348x0,996x9
Ao =A, ——Nu__0355 _ 26498107 _ ; »7g0me
100.0, 100.348

b-Section minimale des armatures en flexion composée pour une section rectangulaire
- _dxbxfy, y e—0,45d

m fe e—0,185d

e=Meer/Nser=1,9625/0,7=2,80m=280cm

d=0,9ht =9 cm ; b=100cm

As =max(A,,; A, Ayp) =101 cm?/ml

On adopt: 4¢6 p.m; As=1,13cm#ml ; St=25cm

As x0,23=1,01cm2/ml

c. Armatures de répartition
Ar=As/4=1,13/4=0,2825cm?/ml

On adopte :As=1,13cm?/ml soit 4¢ 6p.m

111.1.2 Vérification des contraintes (E. L. YS)
Mser=Nser(e-c+h/2)

Mser=1,9625(0,35 -0,02+0,1/2)=0,7457 KN.m

a-Position de I'axe neutre

b

Eyf —nA(d-y,)=0

50y, +16,95y, —152,55=0= Yy, =159 cm
b-Moment d'inertie

3
_ —100(13;59) +15x113(9—159)?

b
| =§>’f +nAs(d -y, )?
| =1064,68 cm*

c-Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy,

~ Mser 745,75

o, = y, = x1,59 =1.11MPa
| 1064,68

o,. =0,6.fc,, =15MPa

o,, =111MPa < ¢, =15 MPa.......... condition verifiée.
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d-Détermination des contraintes dans I'acier tendue o

Pour une Fissuration préjudiciable, on a

— |2

Ost = mm{g fe ;110,/nf }

Avec ": coefficient de fissuration pour HA ¢ =6mm;n =16
0« =min(267;202) = 202 MPa

Mser 745,75
Oy = UT(d -y,)=15

(9-1,59) = 77.85MPa

1064,68
o, =17,85MPa< o, =202 MPa........... condition vérifiée
e-Contrainte de cisaillement
T

Tu =

bxd
T=150=15KN
T, = 1.5 =16,67 KN/m2=0,017 MPa

0,09x1

Pour une fissuration préjudiciable on a:

7, =min(01f_,,;4 MPa)

., = Min(2,5 MPa;4MPa)=2,5MPa
t, =0,017 MPa<t, =2,5MPa

t Condition vérifiée.

v — 1 <3

e l\A*s . Al
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446p.m(st=25cm) , l lf!
: L > L 10‘;@
446p.m (sg=25cm) ' |
Coupe A-A

Figure 111.2: Schéma du ferraillage de I’acrotére

I11.2 Les escaliers
Les escaliers sont des éléments constitués d’une succession de gradins permettant
le passage entre les différents niveaux d’un batiment, dans notre cas on distingue un seul

type d’escalier, c’est un escalier a deux volées, la seule différence est dans la hauteur

d’étage.
Palier
Marche < \
Contre marche \{ — |
Emmarchement N Paillasse
) 4
.~ <SS
il GIton

Figure 111.3 : Schéma d'un escalier

111.2.1 Exemple de calcul

a-Dimensionnement des escaliers
H=nxh=h=H/n
L= (n-1)xp= g=L/(n-1)
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L H
+2x—=m
D'aprées BLONDEL on a: (n-1) n

Et puis : m n2- (m+ [ +2H) n+2H=0 .... (2)

Avec : m=64 et H=306/2=153cm et I=240cm

Donc I'équation (2) devient : 64n2-610n+306=0

La solution de I'équation est : n=9 contre marches
Donc le membre des marches n-1=8 marches

Puis: h:E =@= 17 cm
n 9

240

= =-""-30cm
9 8

L
n-1
D'aprés la formule de BLONDEL on a:
59<2h+g <66

2x17+30=64 et59 <64 <66

L'inégalité verifiée, on a 8 marches ( g=30cm) et 9contre marches (h=17cm).
tgo = % =0,56 = a =29,54° = cosa = 0,87

b-Epaisseur de la paillasse (ev)

LSevsl<:> L <ev< L
30 20 30cosa 20cosa

240 240
S———SeVS———
30x0,87 200,87

<9,20cm <ev <13,79cm

on prend: ev =12 cm
c-Epaisseur de palier (ep)
ep - :£ =13.79 cm
cosa 0,87

On prend : ep=15cm

d-Evaluation des charges et surcharges

e Paillasse
) ] Poids
Désignation )
(KN/m?)
Revétement en carrelage horizontal (2x0,22) 0,44
Mortier de ciment horizontal (2x0,2) 0,4

71




Chapitre 111 Etude des éléments non-structuraux

Lit de sable fin (2x0,18) 0,36
Revétement en carrelage vertical :ep x0,22x h/g=2x0,22x0,6 0,26
Mortier de ciment vertical : ep x0,20x h/g =2x0,2x0,6 0,24
Poids propre de la paillasse : ev x 25/cos & =0,12x0,25/0,87 3,45
Poids propre des marches: h/2x0,22=17/2x0,22 1,87

Garde-corps 01
Enduit en platre 1,5x0,1/0,87 0,17
Gt= 7,29

2,5

Q:

La charge totale pour une bande de 1m :
Qu=(1,35x7,29)+(1,5x2,5)x1=13,59KN/ml
Qs=(7,29+2,5)x1=9,79KN/ml

o Pallier

Désignation Poids(KN/m?)
Poids propre du palier (15x0,25) 3,75
Revétement en carrelage horizontal (2x0,22) 0,44
Mortier de pose (2x0,2) 0,4
Lit de sable (2x0,17) 0,34
Enduit en platre (1,5x0,1) 0,15

Gt= 5,08

La charge totale pour une bande de 1m :
Qu=(1,35x5,08)+(1,5x2,5)x1=10,6 LKN/ml
Qs=(5,08+2,5)x1=7,58 KN/ml

e-Détermination des sollicitations

Schéma statique (KN/ml) :
q,=13,59 KN/ ml

gu= 10,61 KN/ml g, =10,61KN/ ml

LL_l—l v y l_l_vLL
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1]/ /1]

‘—— 2,10 4\7 2,40 4'7 1,55 —\

Effort tranchant (KN/ml) :
22,95 16,44

‘N7 . [ e

Moments corrigés (KN.m) : 31,95
0,40My : en appuis 9,92KN.m
0,85M : en travée M
[ ] I
21,08KN

Figure 111.4 : schéma des moments fléchissant et des efforts tranchants

111.2.2 Résultats obtenus

E.L.U E.L.S
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Ra = 22,95KN /m Ra =16,45KN /m
Rb = 48,39KN /m Rb =34,72KN /m
T . =3195KN T . =22,97KN

M, = 0,85M, = 21,08KN.m M, = 0,85M, =1516KN.m
M, =0,4M, =9,92 KN.m M, =0,4M, =713 KN.m

111.2.3 Ferraillage
a- En appuis : (les paliers) Ma=9,92 KN.m

avec : d=13,5cm

3
oM 992107 4448 0399, A5
f._d2b  100.(135)214,17
£ =081
S,
y. 115
3
po Ma 99210° 10,

" Bdo, 0981.135.348

e Condition de non fragilité
Anmin=0,23b.d.fi2s/Fe=0,23x100x13,5x2,1/400=1,63cm?’
Acal > Amin eeeeeeeiiiiiina.. condition vérifier

Donc on adopte :4T10/ml (S=3,14 cm?)

b-En travée : (volée) Mt=21,08 KN.m avec : d=10,8cm
3

e Mt 210810 =0,127<0,392 > A's=0

f,..d2b 100.(10,8)2.14,17
£=0,9315
oo =€ - 40 _348mPa
ye 115

3

As Mt 21,08.10 6.02 cm?

" pdo, 09315108348
Donc on adopte :6T12/ml (5=6,79cm?)

e Condition de non fragilite

Anmin=0,23b.d.fps/Fe=0,23x100x10.8x2,1/400=1,30cm’
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Acal > Amin eeeeennnannn. condition vérifier
e Justification vis a vis de I'effort tranchant
T=31.95 KN

3
T _ 319510 __0,29 Mpa
b.d (100.10,8)10

T =

Tu = min (0,13f.s, 5Mpa) = 3,25Mpa

7=0,29Mpa <7, =3,25Mpa.........ccouuvrerne. condition veérifier

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

e Armatures de répartitions

Ar=Ap/4=6,79/4=1,69cm? ; soit 4T10/ml (5=3,14 cm?)

111.2.4 Vérification des contraintes a I'E.L.S

a-En travée
Mi.ser=15,16
3
U= M = 1516.10 =0,091<0,392 > A's=0
f...d2b 100.(10,8)2.14,17
S =0,9525
o5 = E :4—00 =348MPa
7 115
3
As Mt 1.16.10 _4.230m?

" pdo, 0952518348

Donc on adopte :4T12/ml (S=4,52cm?)

e Position de I'axe neutre :
y=3,21 cm

e Détermination du moment d’inertie :

3
| = b;’ +15As(d—y ) = 5008,37 cm*
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e Contrainte maximale dans le béton comprimé oy, :

6
My o 151610 551 1029.72Mpa

| ~ 5008,37 x10*
6o =0,6xfc,, =15Mpa

o, =9,72Mpa< o uc =15Mpa......... condition vérifiée
b-En appuis

Ma-ser = 7,13KN.m
e Position de I'axe neutre

2
b32’ —15x As(d—y)=0

y =3,13cm

e Détermination du moment d'inertie

3

| :%+15As(d—y)2 — 608713

e Contrainte maximale dans le béton comprimé o,

M., 713x10°
Ope =

. xy = ~x313.10 = 3,66Mpa
| 6087,13x10

G be =0,6xfc,; =15Mpa
Gpe = 3,66Mpa=< o oc =15Mpa......... condition vérifiée

e Vérification de La fleche

h 1 15 1

> 2o 220,032 =0,03 oo ition vérifier.
L 30 490 30 condition vérifier
As 2 3,14 2 N ‘

S = ——-=0002=s—=0,005 ... condition vérifier.

<—= =0,002<—=0,005
bxd fe 100x135 400

111.2.5.Etude de la poutre paliére :

111.2.5.1 Dimensionnement :

Selon le B.A.E.L 91/1999, le critere de rigidité est :
L 490

490
—<hs—=—=h< —=3266cm=h=<49cm
15 10 15 10

Onprend: h = 45 cm doncd = 0,9h = 40,5 cm
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03d=b=04d=12,15cm=b =< 16,2 cm
Onprend : b = 30 cm

Les vérifications des conditions du R.P.A. 99/2003 :
h =45 cm > 30 em ; Condition vérifiée ;

b = 30cm > 20 cm ; Condition vérifiée;

5 = 1,5 < 4 ; Condition vérifiée.

111.2.5.2 Charges supportées par la poutre :

Poids propre de la poutre : G, = 0,45 X 0,30 X 25 = 3,37 kN/m
Réaction du palier : Ry, = 48,39kN/m

Q. = (1,35 x3,37)+48,39 =52,93

Q... = 3,37 + 48,39 = 51,76 kN/m

111.2.5.3 Calcul des sollicitations a E.L.U :

_Q,xI* 5293x4,90°
o~ g 8

M, = 0,85M, = 135,02 kN.m

= 158,85 kN.m

M_ = 0,40M, = 63,54 kN.m

yyvvoey
FAN

y
490 cm ;ﬁ‘
A

63.54 KN.m & 63.54 KN.m

135.02

Figure 111.5 : Diagramme des moments que subit la poutre paliére.

111.2.5.4 Calcul du ferraillage a ’E.L.U :
Ona:b=30cm; h=45cm;d =09h = 40,5 cm
e En travée :

Le moment ultime :
M, = 135,02 kN.m

Le moment réduit p,, :
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B M, _ 135,02 x 10°
T bxd®X o,, 30X405%x 14,17

u =0,193<pu, 2A"= 0

Ona:ff= 08915
La section d’acier :

Lo M 13502X 10%
* Bxdxo, 0,8915Xx40,5Xx 348

= 10,74 cm? / ml

On prend comme choix 3T16+3T16 avec : A_,.. = 12,06 cm?® [ ml
e Surappuis:

Le moment ultime :

M, = 6354kN.m

Le moment réduit p,, :
M 63,54 x 10°

[

o bxd®x g,, 30x405%x 14,17
Ona:f = 0,9525

u =0,091<pu, 24" = 0

La section d’acier :

M 63,54 x 10°

i

A: =
® Bxdx o, 0953x405X348

= 473 cm?® /ml
On prend comme choix 3T14+3T12 avec : A_,.. = 8,01 cm® / ml

111.2.5.5 Les vérifications :

a) Condition de non fraqilité :
X 023 xbxdXf, 023xX30x405x%21
min f; - 400

= 1,46cm>

A, =1206cm? fml=A_. = 1,46 cm® / ml; Condion vérifiée.

A =801em* /ml>A_,. = 1,46 cm® / ml;Condion vérifiée.

111.2.6 Les vérifications des contraintes a E.L.S :

Qser=51,76KN/m

Mser =155,34KN/m

M ser=0.85 X Mser =132,03 KN/m
Mo ser =0.4 X Mser =62,13 KN.m

En travée :

A, =12,06 cm® [/ ml
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a) Détermination de la position de I’axe neutre :
b
EFZ —154.(d—y) = 15y* + 1809y — 732645 =0 — y = 16,87 cm

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

b . , 30x16,87° .
I'=32y'+ nA (d— y)* = — (15 X% 12,06)(40,5 — 16,87)%
= 149021,87 cm*

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

M, 132,03 x 10°
g, = X y= ——————— X 16,87 = 1494MPa
I 149021,87

5. = 0,6f.,; = 15 MPa

g, = 14,94MPa <, = 15 MPa ; Condition vérifiee
e Sur appuis :
A, =679 cm® [ ml
a) Détermination de la position de I’axe neutre :
b
E}Tz — 15A.(d—y) = 15y* + 101,85y —4124,925=0 — y = 13,53 cm

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

b) Détermination du moment d’inertie :

30x% 13,533

3 + (15 % 6,79)(40,5 — 13,53 )?

b -5
I= g}fa + nA.(d— y)* =
= 98851,358 cm*
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c) Détermination de contrainte dans le béton comprimé g, :

M 62,13 % 103
X y= —————— % 13,53 = 8,50 MPa
I 98851,88

5. = 0,6f.,; = 15 MPa

a, = 850MPa < 7,_ = 15 MPa ; Condition veérifiée
d) Justification vis-a-vis de I’effort tranchant :
T — QL _ 51,76 x 49

" = 126,81kN
2 2
T, 126,81 x 1073
T, = X 10 = = 0,93MPa
X 3 X0,
bxd 0,3 X 0,45

1, < T, = min(0,13f.,; ;5 MPa) = min(0,13 X 25 ;5 MPa) = 3,25 MPa
1, = 093 MPa <71, = 3,25 MPa ;Condition vérifiée.

I n’y a pas de risque de cisaillement.

111.2.7 Ferraillage des armatures transversales :

a) Détermination du diamétre des armatures transversal :

h b
#, = min {E rE *;PE} = min{12,85mm ; 30 mm; 10 mm} = ¢, = 8 mm

b) L’espacement :

5, = min{0,9d ;40 em} = min{36,45 cm ;40 cm}

D’apres le R.P.A 99/2003 :

Zone nodale : S, < min{15 cm ;10¢,} = min{15 em ;10 em} = 5, = 10 cm
Zone courante : 5, = 15¢,=+ 5, = 15cm;Onprend 5, = 15 cm

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

A X T
t}( ;F; = max {?ﬂ ;0,4 MPa} = max{0,46 ;04} = 0,46 MPa
o

SE

A, 0,46 X 30
—_ :2 —_—
5, 235

=0,058cm (1)

A.Xf, T, —03Kf, LA (0,93 —(0,3x1x21))x30x 1,15

bx5 Xy, 09(sina+cosa) S5, 0,9x1x235
=0,048cm  (2)

A, = 0,058S,
On prend le max (1) et (2) Onprend S, = 15 cm ;
A, =087 cm®

Donc on prend : A, = 2,01 cm? soit 4T8
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d) L’ancrage des armatures tendues :

T, = 0,69°f,; = 0,6 X 1,57 x 2,1 = 2,835 MPa

La longueur de scellement droit I :
_ . f. 1,4 X400
T 41, 4x12835

[ = 49,38 cm

On adopte une courbure égale a: + = 5,5¢, = 7,7 cm

&
L,= d—(c +E+T‘) =405—-(3407+77)=291cm

L, —219r—L, 4938-16,86—-29,1

L, = =182 cm
1,87 1,87
e) Calcul de la fleche :

h, 1 45 1 o

— = —=—>>—=0,09 > 0,06 ; Condition vérifiée;

L 16 490 16
h, M, .. 45 132,03 i i
— = = = 0,09 = 0,08 ; Condition vérifiée ;
L~ 10xM,_, 490 10 x 155,34

A 12,06
= < 4,2f, = ———— =< 4,2 X 400 = 0,0099 < 1680 ; Condition vérifiée.
bxd 30 X 40,5

Donc il est inutile de calculer la fleche.

3TI2 — ariz K //_ 3T14

N
||I_‘_

iataty i piakd =

|

I_//
3T16

-
-

Al
=,
< J——

=
[}

v

4.90m
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/77— 3T14 /77— 3T14

— 2112
3112 ¢
3116
21 J
AR 3116 NN N 7
Coupe A-A Coupe B-B

Figure 111.6 : Ferraillage de la poutre paliere.

111.3 La cage d’ascenseur :

L’ascenseur est un dispositif électromécanique, qui est utilisé afin de mouvoir verticalement
des personnes ou des objets a travers les différents niveaux a I’intérieur d’un batiment. 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, I'ascenseur est spécialement aménagé en vue du transport des personnes.

Moteur

Appareillage Treuil
de commande

Cables

Guides
Attache
Cabine )
Coffret ] PN
de commande

Gaine

Contre-poids

Porte paliére

Détecteurs
de présence

Airbag

Figure 111.7 : Schéma d’un ascenseur.
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111.3.1 Calcul du poids des composants de ’ascenseur :

L’ascenseur mécanique est constituer de :
e Treuil de levage et sa poulie ;

e Cabine ou bien une benne ;
e Un contre poids.

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

E_. : Le poids mort de la cabine, étrier, accessoire, cables ;

Q : La charge en cabine ;

. . Q
E, : Le poids de contre poids tel que : Pp =P + >

D’aprés la norme (NFP82-201), la charge nominale est de 675 kg pour 9 personnes avec une
surface utile de la cabine de 1,96 m2. Ses dimensions selon (NFP82-22).
Largeur de la cabine : 1,30 m
Langueur de la cabine : 1,51 m
Hauteur : 2,20 m
La largeur de passage libre : 0,8 m
La hauteur de passage libre : 2,00 m
La hauteur de la course : 36,72 m
La surface latérale : § = ((2 X 1,51) + 1,3) X 2,20 = 9,5 m%,

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

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

Poids de la cabine : § = 9,5 m? M;=115x95x 1,30 = 142,02 kg
Poids du plancher : § = 2 x 1,70 = 3,4 m? M, =M;x5=110x34 =374 kg
Poids du toit : M;=M;; x5=20x34=68kg
Poids de I’arcade : M; =60+ (80X 1,30) =164 kg
Poids de parachute : M; =50kg

Poids des accessoires : M, =80kg

Poids des poulies de mouflage : M; =2X30=60kg

Poids de la porte de la cabine : Mg =80+ (1,6 X25)=120 kg
§=02x08=16m

e Poids mort total : B,, = X2 M, = 1058,02 kg
e Contre poids : B, = B, + = = 1058,02 + 675/, = 1395,52 kg
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111.3.2 Calcul des la charge total q,, :

111.3.2.1 Calcul de la charge de rupture:
Selon (NFP-82-202), la valeur minimale du coefficient de sécurité C, est de 10 et le rapport
Dfd (D : diametre de la poulie et d : diameétre du cable), est au minimum égale a 40, quel que soit le

nombre des tirons.
D
E=45 etD = 550mm —d = 12,22 mm

Ona:C,.= C, XM

Avec :

C. : Ceefficient de sécurité du cableet C, =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 cable.

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

Donc:C,= C.xM= C_x(Q+ B,)=12x (675 + 1058,02) = 20796,24 kg

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

0.85.

20796,24

C,= ——— = 24466,16 kg
0,85

La charge de rupture pour « n » cable est: €. = Cp(q papiey XM X 1
Avec :
m : Type de mouflage (2 brins, 3 brins, ...) ;
n : Nombres des cébles.
Pour un cable de d=12,22m et m=2 on a: C, (1 ca1s) = 8152 kg

C 24466,16

T
ﬂ == == =
C?"Iil cable) X m 3152 x 2

¥

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

tension des céables.

111.3.2.2 Calcul des poids des cables :

Mg =mxnxL

Avec .

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

n : Nombre des cables, n = 4 ;

L : Longueur du céble, L = 36,72 m

M, =mXnXL=0515X4X3672=7564kg

M=@Q+ F,+ M, =675+1058,02 + 75,64 = 1808,66 kg
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111.3.2.3 Vérification de C,. :
€, = Crp1omie) XmXn=28152xX 2 x4X0,85=55433,6 kg
C,  24466,16

C,=C,XM—- C,= —=

—— = 13,53 = 12 ; Condition vérifée
M 1808,66

111.3.2.4 Calcul de la charge permanente total G :

Ona:P,,.,; = 1200 kg

G=P,+P+P + M, = 1058,02+ 1395,52 + 1200 + 75,64 = 3729,18 kg
Q =675 kg

g, = 1,35G + 1,5Q = 6046,89 kg

treuil

111.3.3 Vérification de la dalle au poingonnement :

La dalle de I’ascenseur risque de se pioncer sous 1’effet de la force concentrée appliquée par
I’un des appuis du moteur (supposé appuyer sur 4 cotés), donc chaque appui regoit le quart de la
charge g, = 6046,89 kg.

q, 6046,89
Go= 4 =—F — =151172 kg/m

Selon le B.A.E.L 91/99 (A.5.2, 42), on doit vérifier la condition de non poingonnement qui suit :
gp < 0,045u, X hy X

c23

¥
Avec :

q, : La charge de calcul a’E.L.U ;
hg : Epaisseur totale de la dalle, hy = 15 cm ;

. : Périmeétre du contour au niveau du feuillet do

moyen.

La charge concentrée g, est appliquée sur un } p a4

carré de (10 x 10) cm2, h/2 . // \\4 \ PR I

p, =2(U+V) # 4 ‘ ] } —-—-o
U=a+ hy =10+ 15=25cm b2 A I TR TR NS
V=b+ hy=10+ 15=25cm { 7 N e N J

p, =2(25+ 25) = 100 cm
Figure 7 : Répartition des charges.

Fo 25 x 10
qo < 0,0454_X hy X = 0,045X 100X 15 X ——— =11250 kg > q = 1511.72kg

Tb ]
Il ny a pas de risque de poingonnement.

~7.5-+—10—7.5~

111.3.4 Evaluation des moments dus aux charges concentreées :

i) - P

7 7
0 @) 3) @)

Figure 111.8 : Schéma expliquant la concentration des charges sur la dalle.

L1 11
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Chapitre III Etude des éléments non-structuraux

a) Distances des rectangles : L. _=22m
1) Rectangle (1) :
{ U=120cm

A
v

H
o
S
e
bR

V =120 cm

"
bty

o2
e
.

Eo
£ ch
o+

e

2) Rectangle (2) :
{ U=70cm

L.=22m
V =120 cm ¥

<

I 20 0 A
-

+
i
o e
+++.+++++++++
oh o o o o
b

3) Rectangle (3) :
{ U=120cm

cheh

o
2o

o

i
&
s
¥
5]
¥
5
i
¥

o
R
o
S

o+
o+
e

b
o
2%

et

V=70cm

4) Rectangle (4) :
U=70cm
V=70cm

Figure 111. 9 : Dessin montrant la concentration des charges.

b) Calcul des moments suivant les deux directions :

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

v : le coefficient de Poisson.

ATELU(v=0): M, = M;XPetM,= M;XPetP=P' X5

La charge surfacique appliqué sur le rectangle A (25 X 25) cm?2 est :
L 4y 1511,72

P = = >

U X 0,25-

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

suivant: L, =22metL, =2,2m

= 24187,52 kg / m*

Tableau I11.2 : Les résultats des moments isostatiques des rectangles.

(X
Rectangle L% L_} My M, | Surface (m?) | P=P".S (kg) | M, (kg.m) | M, (kg.m)
1 0,55 | 0,55 | 0,083 | 0,083 1,44 34830,029 | 2890,89 2890,89
2 0,32 10,55 | 0,111 | 0,093 0,84 20317,517 2255,24 1889,53
3 0,550,321 0,093 | 0,111 0,84 20317,517 1889,53 | 2255,24
4 0,32 0,32 | 0,129 | 0,129 0.49 11851,885 | 1528,89 1528.89
0,5M,,
¢) Les moments dus aux charg

1 0,5M,

0,75Mq,
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e Poids propre: G = 0,15 X 2500 =375 kg /m
e Charge d’exploitation : @ = 100 kg / m
Charge ultime : g, = 1,356 + 1,5¢Q = 656,25 kg / m

d.2) Sollicitations : Figure 111.10 : Moments de la dalle.
L, 22
a = — = = 1
L., 22

¥
Donc la dalle travaille suivant les deux sens : {Mif __'u;‘ X quX Iy
¥z = Hy X M.xﬂ
a=1-=p =00368etp, =1
Donc: M, = 116,886 kg.m et M,, = 116,886 kg.m
d.3) Les moments appliqués a la dalle :
My, = M+ M_, = 275,012+ 116,886 = 391,898kg .m
My, = M, + M, = 275,012+ 116,886 = 391,898 kg .m
Les moments retenus sont :
En travée :
M, = 0,75M,, = 293,924kg.m
=0 ?SMD}_ = 293,924kg.m
Sur appuis :
M, =M, = 050M,, =19594%%g /m

111.3.5 Calcul du ferraillage de la dalle :
Le ferraillage se fait sur une bande de 1 m de largeur.
Ona:b=100cm;h=15cm;d=13,5cm; f,=400 MPa ; o.= 348 ; i; = 0,392
fe2e=25 MPa ; f,.= 14,17 Mpa ; f.22= 2,1 MPa ; Fissuration peu préjudiciable.
a) En travée :

o Sensck,:
Le moment ultime :

M, = 293924kg .m = 293924 N.m

Le moment réduit g, :
M, 2939,24

bxd®x o,, 100X 13,52 X 14,17
Ona:ff = 0,9945
La section d’acier :

= =0,011< p, » A = 0

M,, 2939,24 )
A = = =063 cm” / ml
fxdXx a, 0,9945 x 13,5 x 348
e Sensl,:
Le moment ultime :
M:y = 293924 kg /fm = 2939,24 N.m
Le moment réduit g, :
Dy 295522 0,011 < A'=0
= = =0, — =
BT bxd®x o,, 100X 13,52 x 14,17 Ha
Ona: ff = 0,9945
La section d’acier :
M:;,— 2939,24 2
A= = =063 cm” /ml
i fxdXx o, 0,9945 x 13,5 X 348
b) Sur appuis :
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Le moment ultime :
M, =M, =195949 kg.m = 1959,49 N.m
Le moment réduit p,, :

M 1959,49

_ 2 —
BT b x & x g,. 100X 13,5% X 14,17
Ona: ff = 0,9965
La section d’acier :

M, 1959,49 )
a4, = = =042 cm* / ml

fXdX o, 0,9965 % 13,5 X 348

c) Section minimale des armatures :
Puisque hy =15 cm (12 em £ hy < 30 cm) et @ = 1, on peut appliquer la formule suivante :

e SensL,:

=0007< p, 2 A =0

Ay min = 8hy =8X0,15= 1,2 cm® /ml
A,, = 0,63 em?® /ml < Ay min = 1,2 cem® [/ ml = on prend : Ay = A, in = 1,2 em? / ml
{Aﬂy = 042cm® /ml < Ay min = 1,2 cem® /ml = on prend : Agy = Ay i = 1.2 cem? / ml
e Sensl,:
3—a 3—1
Apmin = Ay min (T) =12 (T) =1,2 cm® [ ml
{Am =063cm?*/ml < A, =12cm* /ml 2 onprend: A4, = A, .. = 12cm? /ml
A, =042cem? /ml < A, . =12cm® fml=>onprend: A_, = A, .. =12cm® [ ml

d) Choix des aciers :

hy
$ =L — = & <15 mm
10

En travée :
o Sensck,:

Ay =12 cm? /fml 2
4T10 p.m = 3,14 !
Stximin{Ehu;EEcrm]:b{ p;” em” [ m

5..,=33cm B
e SensLl,:

=25 em

A, =12cm* [ml
5,y = min (4h, ;45 cm) = {
5.y =45 cm
Sur appuis (chapeaux) :
{AE =12 em? /ml - {4?10 p.m = 3,14 cm?® [ ml
5.y =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:

= Vu
*  bxd
Vitor = Vo 1+ V,;5ens L,
Vior = V, + V,:Sens L,
V. et V,, : sont les efforts tranchants dus aux charges réparties.

4T10 p.m = 3,14 ecm? / ml
5., = 25cm

__ 10k,
etT, = Tmin (0,13f,,5 ;5 MPa)

ot
[x]
-4
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Chapitre III Etude des éléments non-structuraux

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

L, 1
p;, = 4y o
21 + =
a>=04 = 2, V.=V
—_ L'x
W= g
201
V.= 6562,5X —— =48125 N =481 kN
1+ 1
2
2,2
V, = 6562,5 X =5 = 4812,5N = 4,81 kN
v, <V,
e Oncalcul Vet ¥, :
Q. 1511,72
V, = = = 2015,62 N = 20,16 kN
Zu+v (2x0,25)+ 0,25
g, 1511,72
V, =—= = 2015,62 N = 20,16 kN

¥ 3u  3X025
V, =V,parce que u = v

Donc :
Vitor = Vot V, = 481 + 20,16 = 24,97 kN ;Sens L_
Vieor = V, + V, = 4,81 + 20,16 = 24,97 kN ;Sens L,
Et 1V, cor = max(V, cor s s Va tory) = 2497 kN
Doncona:
V, 24,97 x 10°
= = = 0,18 MPa

Tu bxd 1000 x 135

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

__ 10h, 10X 0,15

T, = Tmm{ﬂ,iEf;zB ;5 MPa) = Tmm{ﬂ,lE ¥ 25;5 MPa)=1,62 MPa
17, = 0,18 MPa < T, = 1,62 MPa ;Condition vérifiée

On en déduit que les armatures transversal ne sont pas nécessaires.

111.3.6 Vérification a PE.L.S :

a) Calcul des sollicitations sous I’effet des charges concentrées :
M, = (M,+ vM,)E!
{ ox = (My 2Vser et v= 0 (E.L.S)

Ml}y = (ME + VMles;r
PS'rEI'?‘ = QSsrxsr = ﬁxsr
1 1
Per = (G + Q]E =(3729,18 + ETSJZ = 1101,04 kg
P 1101,04
Qsor = ux; = gz = 1761672 kg J m?
Pl = 1761672 X 5’

Far

Les résultats des moments isostatiques des rectangles (1), (2), (3) et (4) sont résumés dans le tableau
suivant: L, =22met L, = 2,2 m,
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Tableau I11.3 : Les résultats des moments isostatiques des rectangles.

Rectangle | ™ | ¥ | M, M, | Surface (m?) p;w (kg / m?) | Moy (kg.m) | My, (kg.m)
L, | L,
1 0,55 | 0,550,083 | 0,083 | 1,44 25368,078 2105,55 2105,55
2 0,320,555 0,111 | 0,093 | 0,84 14798,044 1641,58 1376,21
3 0,55|0,32 | 0,093 | 0,111 | 0,84 14798,044 1376,21 1641,58
4 0,32 0,32 | 0,129 | 0,129 | 0.49 8632,192 1113,55 1113,55

b) Les moments dus aux charges concentrées :

Mye = Moy — Mgy — Mgs + My, = 201,31 kg.m

My, = Mg,y — My, — My o + My, = 201,31 kg.m

¢) Moments dus aux charges réparties (poids propre) :
c.1) Chargement :

L. = 1,?l]met£.y=2methl} =15 ecm

Poids propre : G = 0,15 X 2500 =375 kg / m
Charge d’exploitation : @ = 100 kg / m

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

c.2) Moments dus au charges réparties (E.L.S) :
L, 22

0= — = =
Ly 2,2

MD.x*r = Ky X car X ii
M[!ly?" = ﬂ}' X MD.x'r
a=1= p,=00368etu, =1;Tiréede l'abagues de Pigeaud

Donc : My, = 84,603 kg.m et M;,, = 84,603 kg.m
c.3) Les moments appliqués au centre d’impact du rectangle :

My, = My, + My, = 284,905 kg.m
My, = My, + My, = 284,905kg /m
Les moments retenus sont :
e Entravee:

= 0,75M,, = 213,679 kg / m
oy = 0,75My, = 213,679 /m

e Surappuis:

Mg, =M., = 0,50M,, =142,453 kg /m

Donc la dalle travaille suivant les deux sens :{

tx

M
M

111.3.7 Vérification des contraintes dans le béton :
e Suivant Iyetly

a) En travée :
M,, = 213679 N.m ; A, =3,14cm? /ml;A'=0; n=15;d=135cm
a.1) Position de I’axe neutre :

b
E}r2+nﬂf[}r— d)— nA(d- y)=0 - 50y + 47,1y — 635,85 =0 - y=3,12cm
a.2) Moment d’inertie :
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b . 100 x 3,12° ) .
I= g},a + nA(d - y): = — + (15 % 3,14 x (13,5 — 3,12)%*) = 6087,14 cm

a.3) Détermination des contraintes dans le béton comprimé e, :
2136,79

Xy= —

B 6087,14

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

g,. = 1,1 < @, = 15 MPa ; Condition vérifiée

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

b) Sur appuis :

M,=142453 N /m ;A =314cm® fml ;A" =0
b.1) Position de 1’axe neutre :

Fa87r

o, =KXy= x 3,12 = 1,1 MPa

b
—yv*+nA'(y-d)— nA(d- y) = 050y*+ 47,10y — 63585 =0 — y=3,12cm

5
b.2) Moment d’inertie :
b . , 100 x 3,12° , .
I= 3Y + nA.(d - y)* = T_F (15 % 3,14 x (13,5 —3,12)°) = 6087,14 cm
b.3) Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :
1424,53

ST

0y =KXy = x 3,12 = 0,730 MPa

Ky=s ———
- 6087,14

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

g,. = 0,730 < &,_ = 15 MPa ; Condition vérifiée

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

111.3.8 Disposition du ferraillage :

a) Arrét des barres :

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

L,=40¢=40x08=32cm.

b) Cas des charges uniformes :

Arrét des armatures en travée et des chapeaux par moitié, les aciers traversant le contour sont
ancres au dela de celui-ci.
c) Arrét des barres sur appuis :

1 M,
L, =max|(L_;—-(03+ L. |=max(32 cm;44 cm) = 44 cm
1 K 4 M X

0x
L
L,= max(Ls; El) =max(32cm;22cm) =32 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, 220
— = —=22cm
10 10 ]
e) Armatures finales :

e SuivantL et L,:

A =314 cm® /ml Soit 4T10 p.m avec S, = 25 cm
A, =314cm* /ml Soit4T10 p.m avec 5, =25 cm
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A 4T10/ mL
4T10 / mL

L.=22mm

ERRSERERRRRRRRRRRE

Figure 111.11 :_Ferraillage inférieur de la dalle de I’ascenseur.

I11.3.9 Voile de la cage d’ascenseur :

D’apres le R.P.A 99/2003, 1’épaisseur du voile doit étre = 15 cm,

On adopte une épaisseur e, = 20 cm.,

Dans notre cas le voile de la cage d’ascenseur n’est pas un élément porteur, il sera ferraillé par :
Apin = 0,1% X b X h, = 0,1% X 100 X 20 = 2 cm® / ml

Le voile est ferraillé en deux nappes avec 5T10 / ml soit : A4, = 3.93 em? fml
L’espacement : 5, = 20 cm

I11.4 Balcon
111.4.1 Introduction

Le balcon est un élément d’architecture consistant en une dalle pleine encastrée dans la poutre et
entourée d’une rampe ou d’un mur de protection, elle est considérée comme étant une console qui

dépasse de la facade d’un batiment et communique avec I’intérieur par une porte ou une fenétre.

1.50m

2.20mm
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Ona:

L,:La longueur suivant l'encastrement a la poutre ; L, = 2,20m

L,:La longueur suivant l'encastrement aux deux consoles; L, = 1,5 m

L 1,5
L—x = 220 = 0,68 = 0,4 = La dalle travail dans les deux sens (suivant L, et Ly)
y ¥

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

e Résistance a la flexion :
L 150

e>—==——=15¢cm
10 10

Isolation acoustique : e = 12 cm ;
Sécurité en matiére d’incendie : e > 11 cm pour 2 heures de coup feu.
On adopte : e =15 cm.

111.4.2 Etude des charges et des sollicitations

a) Décente des charges :
Tableau I11.4:charge permanente du balcon

Carrelage (2cm) 0,40 KN/m?
Mortier de pose(2cm) 0,40 KN/m?
Lit de sable 0,36 KN/m?
Dalle pleine (15cm) 3,75 KN/m?
Enduit en ciment (15cm) 0,2 KN/m*
G = 5,11 KN/m?
Q = 3,5 KN/m?

b) Charge surfacique et linéaire :
Q, = 1,35G+1,5Q = (1,35 x 5,11) + (1,5 x 3,50) = 12,15 kN/m? ; Charge surfacique.
Q. = 12,15 X 1 m = 12,15 kN/ml ; Charge linéaire.
Q... = G+Q =511+ 3,50= 8,61 kN/m? Charge surfacique.
Q. = 8,61 X 1 m = 8,61 kN/ml; Charge linéaire.
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111.4.2.1 Calcul de la charge concentrée :
Le balcon supporte la charge d’un mur en brique perforé de 1,1 m de hauteur et de 10 cm

d’épaisseur. Sa longueur est de 4 m.
a) Poids propre du mur
P.=6XxbxhXx1m=13x0,1X11X1m=143kN

m

Dou:P, .. = 1,35P . =1,35X 1,43 = 1,93 kN
b) Poids de I’enduit en ciment

P = §XbXhxXx1m=18x002x1,1x1m=04kN

enduit

Dot P, poguie = L35P, 4 = 1,35 X 0,4 = 0,54 kN

nduit
c) Charges totales
P, =P + P, onduic = 1,93 + 0,54 = 2,47 kN

u mur

F

Ear

= Pmur + Pendult =143+04 = 11831{}1

Q =12,15KN/m P=2,47KN

VVVVVVVVVVYVYVYYVY

1,50m

AN

v

Figure 111.12 : Schéma statique montrant les charges que subit le balcon

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

12 12,15 ¥ 1,5°
M___ = _ Pl= — (—

max 2 L'I_ E

) — (247%15)= —17,37kN.m

T_..= Qul+ B, = (12,15 X 1,5) + 2,47 = 20,70 kN

111.4.3 Ferraillage
d=0,9nh=0,9%15=13,50 cm

B My B 17,37 x 10°
" bxd’xo,, 100X 13,502 14,17

n = 0,067 > p, = 0,0392

Donc : A’ n’existe pas et p = 0,9655
My 17,37 x 10°
sl T Bxdxo, 0,9655x 13,50 X 348

A = 3,82 cm?

On adopte 5T12 et A_; . = 5,65 cm® et S, = 20 cm

94



Chapitre III Etude des éléments non-structuraux

A === = 1,41 cm?

On prend 5T10, et A_;, = 3,93cm” ’espacement S, = 20 cm

111.4.4 Vérifications
a) Condition de non fragilité

023Xbxdxf, 023X 100X 13,50X 2,10 ,
min = ; = 200 = 1,63 cm*/ml

e

A gpe = 5,65 cm” > A = 1,63 cm® ;Condition vérifiée

b) Contrainte de cisaillement
T 20,70 X 10

T, = = = 0,15MPa
“ bxd 100 % 13,50

T, = min(0,13f_,, ;4 MPa) ; Fissuration préjudiciable

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

1) T, = 0,15MPa < T, = 3,25 MPa; Condition Vérifiée

La reprise de bétonnage n’existe pas donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.
¢) Contraintes d’adhérence

T 20,70 X 10°
T = = —
= 09xdxXnxp 09x1350x5x3,14x 10°

Avec :

=1,09MPa

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

u =3,14cm Périmetre d’armatures tendues

T = ¥, X fi,e = 1,50 X 2,1 = 3,15 MPa

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

{ws, = 1 — Pourlesacierslisses
. = 1,5 =+ PourlesaciersHA

1., = 1,09 MPa < T, = 3,15 MPa ; Condition vérifiée

d) La vérification des contraintes a I’E.L.S.

"

Mo - _QSE,.?,*_P - 861X 15°

F8r 2 S8 2

— (143x15)= —11,83 kN.m
e) Détermination de la position de I’axe neutre

b , ,

2¥ - 154;(d —y) = 50y% + 84,75y — 1144,125=0 — y, = 4,01 em

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

f) Détermination du moment d’inertie
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100 x 4,012
3

g) Détermination de contrainte dans le béton comprime e,

b 2 P
I = EFE + A (d—- v)*= + ((15 x 5,65)(13,50— 4,01)%) = 978197 cm*

M 11,83 x 10°
X y, = —————— X 4,01 = 4,85 MPa
9781,97

5. = 0,6f.,; = 15 MPa

o, = 4,85 < 7, = 15 MPa ; Condition vérifiée
h) Détermination des contraintes dans ’acier tendue o,

)

2 —
. == min g)‘; ;1104 m"rzs] ; Fissuration préjudiciable

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

M. 11,83 x 103
T = T;T(d — }Fj = 15 % W X (13,5']- "-1-,']1] = 172,15 MPA

o, = 172,15MPa < @_, = 201,63MPa ; Condition vérifiée

St

i) Vérification de la fleche
Pour les éléments supportés en console, la fleche Fest égalea : F = F; + F,

Avec :

4
F, = 3EI ;Fléchedue a lachargerépartie

pI®
F, = 351 ; Fléechedue a lachargeconcentrée

s

i.1) Détermination du centre de gravité
(h:s{h;]E + (px A_xd)
y oo TAXY 2 s _ (100 x15x 7,5) + (15 5,65 X 13,50)

G TA, (bx k) + (px A,) (100 X 15) + (15 X 5,65)
=7,82cm

Vi=¥.=782ecm
YV, =h—-Y¥,=718cm
1.2) Calcul du moment d’inertie

b

I="24 25 4 na(d— v,)? =

100 x 7,82% 100x 7,18° ) .
= 3 + 3 + (15 % 5,65) X (13,50 —7,82)*) = 31012,84 cm

i.3) Calcul de la fleche :
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*rgl P 1,5% x 102 861%x15 1,43
= —[— —] = * + =0,071lem
EIlg 3 32164,19 x 1075 x 31012,84 8
L 150
F, =—=—=06cm
250 250

F,,, = 0071 cm< F,,, = 0,6 cm; Condition vérifié

/ 5T10 5T12

5T12

Figure 111.13 : ferraillage du balcon.
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Chapitre IV Etude sismique

1V.1-Généralités sur les séismes

Un séisme ou un tremblement de terre se traduit en surface par des vibrations du sol. 1l
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.
Lacro(teterrestreestconstituéedeplusieursgrandesplaquesquiévoluentlesunespar 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 plagues.

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 étude pour essayer de mettre en exergue le comportement dynamique de

I’ouvrage.

1VV.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

phénomeéne.

IVV.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.

IVV.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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Chapitre IV Etude sismique

ce sont surtout les maxima des réponses qui intéressent le concepteur et non la variation
temporelle. Elle permet de simplifier les calculs. On procede alors & une analyse modale en

étudiant un certain nombre de modes propres de la structure.

1V.3.2-Méthode du calcul

Pour l'évaluation des forces sismiques, on utilise le logiciel « ETABS» qui contient
différentes methodes de calcul sismique (Reponse Spectrum Function; Time History
Fonction). Pour notre cas, on a choisi « Response Spectrum Fonction» qui est basee 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%.

1VV.3.3-Conditions a vérifier

Dans cette ¢tude dynamique on doit s’assurer que:
1) la periode dynamique T 4,,, ne doit pas étre supérieur a la majoration de 30% de la période
statique fondamentale T ,,:

T

dyn = 113 Tsrrz

2) la résultante des forces sismiques a la base ¥, 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 1’étage:

A, =8, —6,_, = 8.avec: §, = RS,

R: Coefficient de comportement
8.;, - Déplacement du aux forces sismiques F.(y compris 1’effort de torsion)

&, : Déplacement admissible (égale a 1% he)
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4) Justification vis-a-vis de I’effet P-A:

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 & « K-1 ».

h;, : Hauteur de I’étage « K » :

Sio,10 < 8, < 0,20, les effets P-A peuvent étre pris en compte de maniére approximative en

amplifiant les effets de ’action calculés au moyen d’une analyse élastique du 1 ordre par le

.1 .
facteur: /4 —8,
Si 8, = 0,20, la structure est partiellement instable et doit étre redimensionnée.

5) le facteur de participation massique dépasse 90%: Zai >909%:

n 2
(zvacDKij
= Kil % -
Swel W,
K=1 K=1

Le logiciel Etabs peut déterminer directement les valeurs des coefficients de participation

massiques.
6) la distance entre le centre de masse et le centre de rigidité; cette distance doit étre tres petite

afin d’éviter des efforts de torsion élevés.

1V.4-Méthode d’analyse modale spectrale
IV.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 meéthode la plus couramment employee pour le calcul dynamique des structures sont
basées sur l'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.

101



Chapitre IV Etude sismique

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.

I1V.4.2-Spectre de réponse de calcul

L’action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant:

s T Q
Lzm%1+—)@jn——1) 0<T<T,
T, R
Q
3 2,5n(1,25A)% (= |T,<T<T,
Ja _ 2,
T,y 3
& 2,511(1,2511)(%)(?2) T,<T<3.0s
27 57
T\ /3 3\ /3 /Q
2,5n(1,25A (—2) (—) (ﬁ) T>305
(2. 5n( N3 T

I1V.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:

_ AxDxQxwW
R

\

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 (I) avec un groupe d’usage 2

Donc A=0,10

D: Facteur d’amplification dynamique moyenne D est fonction de la catégorie de site, du
facteur de correction d’amortissement (n) et de la période fondamentale de la structure (T)

selon formule:

2,510 0=T=T,
2
ZS(Z)ET <T<3
D= LT At
2 5
T,\3 (33
2,51](—) (—) T=3s
3/ \T

N: Le facteur de correction d’amortissement « 1 » est donnée par la formule suivante:
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n= ! >0,7
V2+§

& 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=T%

Donc: = /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 & 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

h, =23,45m

C,: Coefficient en fonction du systeme de contreventement et du type de remplissage, il est
donné par le tableau (4.6) du RPA 2003.

C,=0,05

T =C,.(hy)** =0,050%(23,45)** = 0,53sec

(T1, T2): Période caractéristique associé la catégorie du sol (Tableau 4.7)

On a un sol meuble = site 3 donc: T, = 0,15sec et T» = 0,50sec

2
: T, )3 0.50)3
On a: T2 = 0,503 <T= 0,533 < 303 — D= 2,577 ? = 2,5X(O,88)X @ = 2,16

5
Q: Facteur de qualité: Q =1+>"P,
1

Tableau IV.1: Facteur de qualité

Critéreq 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 elévation 0 0,05
5. Contréle de la qualité des matériaux 0 0,05
6. Controle de la qualité de I’exécution 0 0,10
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Q=1+(0,05+0,00+0,00+0,00+0,00+0,10=115

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 systéeme de contreventement.

R=4

IVV.4.4-Poids total de la structure

Tableau 1V.2: Poids de la structure

Niveau W(t)

6 314,44

5 337,16

4 337,16

3 341,09

2 345,80

1 393,38
RDC 448,70
TOTAL 2517,73

IVV.4.5-Calcul de la force sismique totale

_ AxDxQxW  0,10x2,16x1,15x2517,73

st =156,35t
R 4

IV.5-Variante 1 proposée

Les valeurs de la force sismique obtenue aprés 1’analyse dynamique de 1I’Etabs:

Tableau 1V.3: Valeurs de la force sismique totale

Vx (t) de (t)

| Forces sismiques 134,25 131,45

IV.5.1-Vérification des forces sismiques (V,, > 80%V,, )

Vax = 134,25t > 80%Vst = 125.08t... oo, condition vérifiée
Vay = 131,45t > 80%Vs = 125.08t....cceoviniiiiiiiiiiiis condition vérifiée

IVV.5.2-Vérification de la période fondamentale

La valeur de la période du premier mode obtenu aprés I’analyse dynamique: T, = 0,88sec

T

dyn

=0,88s >1,3xT,, =1,3x(0,53) =0,69S8€C ......ceveririinnininn. condition non vérifiée
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I1VV.5.3-Vérification des facteurs de participation massique

Tableau IV.4: Facteur de participation massique

Facteur de participation massique (%)

Mode Période UX Uy uz >UX >UY 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

Zay = 81,40% < 90%.......

Sens longitudinal
oy = 86,18% < 90%

IV.5.4-Déplacements latéraux inter-étage

<........condition non vérifiée

condition non vérifiée

Tableau IV.5: les déplacements latéraux inter-étage

Déplacement maximal (cm)

Niveau Sens x Sensy
6 1,385101 1,259786
5 1,245847 1,145797
4 1,156485 1,025473
3 0,946347 0,978453
2 0,734871 0,764873
1 0,495678 0,521547
RDC 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:

<x
IN

> >
IN
D>l B>l
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Avec: A =0.01xh,_, et he: la hauteur de I’étage.
N =RA et A =RA,
Ny =0y -0 et AL =58 —08"

Aix : Déplacement relatif au niveau k par rapport au niveau k-1 dans le sens x

5ekx: Déplacement horizontal dd aux forces sismiques au niveau k dans le sens x (idem dans le

sens'y, 5eky).

R: coefficient de comportement global de la structure R = 4

Tableau 1V.6: Veérifications des déplacements latéraux inter-étage

Niveau | A, (cm) | Ag(cm) | A, (cm) A, (cm) A (cm)
5 0,139 0,114 0,556 0,456 3,06 verifiée
4 0,090 0,116 0,360 1,440 3,06 verifiee
3 0,206 0,052 0,824 0,208 3,06 verifiée
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 vérifiee
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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IV.6-Variante 2 proposée

Les valeurs de la force sismique obtenue apres 1’analyse dynamique de 1’Etabs:

Tableau 1V.7: Valeurs de la force sismique totale

Vx (t) Vdv (t)
| Forces sismiques 128,10 127,75
IV.6.1-Vérification des forces sismiques (V,, >~ 80%V,, )
Vax =128,10t > 80%Vst = 127,42t 0. oo, condition vérifiée
Vay = 127,75t > 80%Vs = 127,42t .o condition vérifiée

IV.6.2-Vérification de la période fondamentale

La valeur de la période du premier mode obtenu aprés I’analyse dynamique: Ty, =0,53sec

T

dyn

=0,56s <1,3xT,, =1,3x(0.53) =0,69S€C .....cevveririrerninnnn condition vérifiée

1V.6.3-Vérification des facteurs de participation massique

Tableau IV.8: Facteur de participation massique

Facteur de participation massique (%)

Mode | Période UX Uy uz YUX 2UY 2UZ
1 0,562308 | 5,8587 | 69,8011 0 5,8587 | 69,8011 0
2 0,484534 | 64,2187 | 7,2332 0 70,0774 | 77,0342 0
3 0,390388 | 4,0961 0,5125 0 74,1735 | 77,5467 0
4 0,217850 | 0,7339 | 10,4415 0 74,9075 | 87,9882 0
5 0,194791 | 5,1755 0,7903 0 80,0829 | 88,7785 0
6 0,158084 | 6,6955 0,1543 0 86,7784 | 88,9329 0
7 0,143607 | 2,1102 0,0175 0 88,8886 | 88,9504 0
8 0,096806 | 0,0809 4,0371 0 88,9695 | 92,9875 0
9 0,072919 | 3,7040 0,1492 0 92,6735 | 93,1367 0
10 0,063481 | 0,9204 0,1755 0 93,5938 | 93,3122 0
11 0,060096 | 0,0054 1,7400 0 93,5992 | 95,0522 0
12 0,057028 | 0,1133 0,1685 0 93,7125 | 95,2207 0

Sens transversal

Zay =95,22% > 90%......

Sens longitudinal
Yoy = 93,71% > 90%

«vv.......condition vérifiée

condition vérifiée
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1V.6.4-Déplacements latéraux inter-étage
Tableau 1V.9: Déplacements latéraux inter-étage

Déplacement maximum (cm)
Niveau Sens X Sensy
6 1,358901 1,204912
5 1,189474 1,086666
4 1,009545 0,953104
3 0,820790 0,803530
2 0,629774 0,642767
1 0,442794 0,452035
RDC 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:

AC<A
A <A
Avec:
A =0.01h, et he: la hauteur de I’étage.
A =RA, et A =RAY,

k ok k-1 kK _ ok k-1
Aex - 5ex - 5ex et Aey - 5ey N 5ey
k . : : :
A, : Déplacement relatif au niveau k par rapport au niveau k-1 dans le sens x
k . . ~ . . . .
0., - Déplacement horizontal di aux forces sismiques au niveau k dans le sens x (idem dans le

sens'y, 5eky).

R: coefficient de comportement global de la structure (R = 4)

Tableau 1VV.10: Vérifications des déplacements latéraux inter-étage

Niveau | A (cm) | Ag(em) | Acm) | A,(cm) A (cm)
6 0,169 0,118 0,676 0,472 3,06 Veérifiée
5 0,179 0,133 0,716 0,532 3,06 Veérifiée
4 0,188 0,149 0,752 0,596 3,06 Veérifiee
3 0,191 0,160 0,764 0,640 3,06 Veérifiée
2 0,185 0,190 0,740 0,760 3,06 Veérifiée
1 0,270 0,257 1,080 1,028 3,06 Veérifiee
RDC 0,170 0,194 0,680 0,776 3.00 Veérifiée
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Chapitre V Etude des portiques

V.1 Introduction :

L’étude sous charge verticales et horizontales, nous permet de déterminer tous les efforts qui
sollicitent les éléments (poteaux et poutres) dans les différents nceuds et travées. Le logiciel
ETABS a été utilise pour déterminer les sollicitations, ce qui permettra le calcul des portiques.

V.1.1 Les combinaisons de calcul :

Les combinaisons des actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont donnee
ci-dessous, les eléments de la structure doivent étre ferraillés par les combinaisons des
charges sur la base des reglements BAEL 91 et RPA 99/2003.

Sollicitations du lier genre (BAEL 91):1,35G + 1,5Q

Poutres : L i 08G+E
Sollicitations du 2éme genre (RPA 99/2003) : {G +Q+E
Sollicitations du lier genre (BAEL 91): 1,356 + 1,5Q

Poteaux : G+Q+12E

Sollicitations du 2éme genre (RPA99/2003) : { G+Q+E

Avec:
G : Charges permanentes ;
Q : Charges d’exploitation ;

E : Effort sismique.
V.2 Ferraillage des poutres :

V.2.1 Méthode de calcul :

En cas générale, les poutres sont sollicitées par un moment de flexion et un effort normal et
un effort tranchant. Par conséquent, le calcul doit se faire en flexion composée, mais I’effort
normal dans les poutres est trés faible, donc on fait le calcul en flexion simple.

Le ferraillage se fera a I’ELU, car la fissuration est jugée peu préjudiciable.
Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1 et du 2°™ genre :

Sollicitations du 1" genre (BAEL 91) :

5?:1 = 1,356 + 1,5Q@ = Moment correspondant M_ﬂ,i

Sollicitations du 2°™ genre (RPA 99/2003) :
{5?,2 =08G+E

Eb <+
S,=G+Q+E Moment correspondant M_,,
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M1

= 1,15 ; On détermine les armatures sous Sp2

-

Si: B

—=rl - 1,15 : On détermine les armatures sous S5p1

-

SpL
Dans le calcul relatif a ’ELU, on induit des coefficients de sécurités(¥; ; ¥).

¥, =1=g, = 400 MPa

Pour la situation accidentelle : {}’b = 1,15 = g, = 1848 MPa

N (y.=115= ¢, = 348 MPa
Pour la situation normale ou durable : {h =150, = 14,17 MPa

V.2.2 Recommandations du DTR pour les armatures longitudinales :
D’aprés le RPA 99/2003 (article 7.4.2) on a :

Section d’armature minimale : 4,,;,, = 0,5% X b X h, ;

A = 404 X b X h, ; Zone courante

max 1 ~

Section d’armature maximale : {A

max 2 = 0% X b X h, ; Zone de recouvrement

V.2.3 Exemple de calcul :
Une seule poutre sera calculée, les résultats de 1’autre poutre seront notés dans des tableaux.

Poutres principales intermédiaires (30x45) cm?

e Armatures longitudinales
Calculons d’abord les sections min et max des aciers exigé par le R.P.A et qui

devraient conditionner la section & adopter, on a :

Anin = 0,5%(b x h) = 0,5x30x45/100 = 6,75cm2 (sur toute la section)
Anax1 = 4%(b x h) = 4x30x45/100 = 54 cm? (zone courante)

Amaxz = 6% (b x h) = 6x30x45/100 = 81 cm? (zone de recouvrement)

a. Entravée
(MSp1) = Mtgp1= 53,4 KN.m

Mt
2 =1.30> 1,15 donc le calcul se fait sous (MSp1)

sp2

Données :

-Largeur de la poutre b = 30cm.

-Hauteur de la section ht= 45cm.

-Hauteur utile des aciers tendus d = 0.9xh; = 40,5cm
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-Fissuration non préjudiciable
-Fp.=18,48 MPa

-6s=400 MPa
3
g M 584107 5803925 A's=0
f,.d2b  30.(40,5)2.18,48
£ =0,970
o, = _ 400 MPa
2
3
oMt 53,4.10 3 3002

" Bdo, 0970405400

On adopte 3T14 As=4,62cm?

b. En appuis
(Sp1) = Magy = 88,6KN.m

(Sp2) = Magp=92,2 KN.m

M1 _0.06 i
=0,96< 1,15 donc le calcul se fait sous (Sp>)
Ma,,
3
u=—Ma__  886610° 4,57 0392 5 As=0
f,..d2b  30.(40,5)2.14,17
B =0,931
o = e _348 MPa
s
3
As Ma 88,66.10° 6.75 cm?

" pd.o, 0.931.40,5.348

On adopte 3T12+3T14 As:8,01cm2

e Vérifications

a. Condition de non fragilité
Amin = 0,23bxdxfpg/fe = 0,23x30x40,5x2,1/400 = 1,46 cm?2.

A adoptée> Amin ................................................. COIldlthIl Vérifiée

b. Vérification de la contrainte de cisaillement
Contrainte tangente : Tu =T/(b x d) = 94x10/(30x40,5) = 0.77MPa

Contrainte tangente admissible :
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7, = min(0,13fc,, ;5 MPa) = (3.25,5)
1, =0.77MPa< 1, =3,25MPa....cccrreernr...... condition vérifige

Il n'y a pas un risque de cisaillement (les cadres seront perpendiculaires a la ligne
moyenne

de la poutre).

c. Diamétre des armatures transversales
@: <min (h/35 ;b/10 ; @)

@ < min (12,85; 30;12)
On adopte : @¢=8 mm

d. Espacement
{ St <min (0,9d; 40cm)

St<min (40,5 ;40cm) => S;<40cm

Zone nodale: S;< min ({/4 ;120 1;30cm)

S<min (11,25 ;16,8 ;30 cm)

Donc:S;=10cm
Zone courante: St< h/2
Si<22,5¢cm

Donc:St=15cm

e. Vérification de la section d’armatures minimale

A, X T,
: X Je = max {—"l ;0,4 MPa} = max{0,38;0,4} = 0,4 MPa
S.Xb 2
A, 04x30
—=2———=005cm (1)
s, = 235

AXf, _ _ 7,—03Kf,
bx5 Xy, 09(sina+ cosa)
=0,0228cm (2

(077 — (0,3 x 1 x 2,1)) X 30 X 1,15
=
B 0,9 X 1 X235

A
o 2t
5{'
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A, = 0,02285,
On prend le max (1) et (2)4 On prend 5, = 15 cm
A = 0,342 cm?®

f. Vérification des contraintes d’adhérence
TUser=T/0,9d.1.N < T yger =Y. flog
ys: coefficient de scellement ys=1,5pour H.A
T : Effort tranchant max T=94 KN
n : Nombre des armatures longitudinaux tendus
M : Périmetre d’armature tendu p=m.4= 3,14 x1,2 =3,76 cm

TUser=94 x10/0,9x40,5x3.76x6= 1,14 MPa
Tuser =1,14%2,1=2,39MPa

TUser=1,14 MPa < 7,4 =2,39 MPa............... condition vérifiée.

g. Ancrage des armatures tendues

s =0,6 ys? ftp3=0,6(1,5)? 2,1=2,835 MPa

La longueur de scellement droit Ls=@ fe/4r

Avec @ : diamétre d’une barre

Ls=1,2x400/ (4x2,835)=42,32 cm

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre « 30 cm » donc il faut courber les
barres avec un rayon : r =5,5@,=5,5x1,2=6.6 cm

h. Calcul des crochets

Crochets courants angle de 90°

L,=d—(c+¢/2+r); Profondeur utile d = 40,5¢cm.
L, —219r —L
> S 1 2
L= 1,87
¢ =12cm ;  L,=28,3cm . L1=12,81 cm
$=14cm ;  L,=27,1cm L, =18,10 cm
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La longueur de recouvrement

D’apres le R.P.A 99 (version 2003), la longueur minimale de recouvrement est de

40¢ en zone |
d=14cm— |=56cm
@=1,2cm = |=48cm

e Vérification des contraintes (ELS)
ser= 64,6 KN.m ; A=4,62cm?

a-Position de I’axe neutre
by?/2- n.A (d-y)=0
= 15y2+27,72y —1122,66 = 0 =y =7,77cm

b-Moment d’inertie
I=by*/3+ n.A (d-y)2 = 34386,10cm*

c-Contrainte maximale dans le béton comprimée oy,

_ Mser _ 646x10°

o, =K.y y= «7,77 =14,59 MPa
I, 34386,10
bco,, =15 MPa
o, =1459 <, =15 MPa.....cc.corsrnvenn... condition vériffiée

d-Vérification de la fleche
Mismax= 64,6 KN.m, Moy= (G+Q) 12/8 =( 5,68+1.5).4,92/8: 21,54 KN.m (a

I’E.L.S)
As=4,62
h/L>1/16 =0,62> 0,0625 ...ociieeeeeiee e, condition vérifiée.
h/L >Mt/10My =0,08>0.018 ........eeveiiiiian. .. condition vérifiée.
As/b.d< 4,2/f, =0.0038<0,0105 ........c.evvvinnnnnnn. condition vérifiée.

Donc le calcul pratique de la fleche n'est pas nécessaire.
Les valeurs des moments max en appuis et en travees ler et 2eme genre sont

résumées dans les tableaux suivants :
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Tableau V.1 : Moments max des poutres principales intermédiaire

N Moments max (KN.m) Rapport Moments de
Etages Position
Mspl Msp2 Msp;/Msp, | calcul (KN/m)
Appuis 88,6 92,2 0,96 88,61
Terrasse
Travées 53,4 40,9 1.30 53,4
Etage courants Appuis 98,1 101,3 0,96 98,17
RDC Travées 58,2 45,8 1,27 58,2
Tableau V.2 :Moments max des poutres principales de rive
N Moments max (KN.m) Rapport Moments de
Etages Position
Mspl Msp2 Msp:/Msp, | calcul (KN/m)
Appuis 34,4 61,7 0,55 52,82
Terrasse
Travées 37,9 28,8 1,31 37,95
Appuis 68,7 72 0,95 68,78
RDC
Etage courants
Travées 37,1 31,7 1,17 37,16
Tableau V.3 : Moments max des poutres secondaires de rive
Moments max (KN.m) Moments de
. Rapport
Etages Position calcul
Mspl Msp2 Mspi/Msp;
(KN.m)
Appuis 30,2 38,3 0,78 12,01
Terrasse
Travées 12 25,3 0,47 30,24
RDC Appuis 35,8 46,1 0,77 17,28
Etages
courants Travées 17,2 30,1 0,5 35,82
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Tableau V.4:Moments max des poutres secondaires intermédiaires

Moments max (KN.m) Moments de
- Rapport
Etages Position Meol Msp2 Mo, /M calcul
S S S S
p p P1/IVISP2 (KN.m)
Appuis 24,9 42 0,59 24,92
Terrasse
Travees 24,1 31,3 0,76 24,11
Appuis 27,4 443 0,61 27,47
RDC.6
Travees 22,3 35,5 0,62 22,33
Tableau V.5: Récapitulation du ferraillage des poutres principales de rive
Moments
Etages Position de AS calculs) Choix As
calcul
(KN.m) A
Appuis 52,82 4,62 6,75 3T14+3T12 8.00
Terrasse
Travées 37,95 3,39 6,75 3T14+3T12 8.00
RDC Appuis 68,78 8,01 6,75 3T14+3T12 8.01
Etages ] 6,75 8.00
Travées 37,16 4,62 3T14+3T12
courant
Tableau V.6: Récapitulation du ferraillage des poutres principales intermédiaires
Moments
Etages Position de AS calcute) Choix As
calcul
(KN.m) Anin
Appuis 88,61 6,98 6,75 3T14+3T12 | 8,01
Terrasse
Travées 53,4 3,39 6,75 3T14+3T12 | 8,01
RDC_Etages | Appuis 98,17 7,53 6,75 3T14+3T12 | 8,01
courant Travées 58,2 4,62 6,75 3T14+3T12 | 8,01
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Tableau V.7: Récapitulation du ferraillage des poutres secondaires de rive

Moments
Etages Position de AS calcuté) Choix As
calcul
(KN.m) Anvin
Appuis 12,01 1,13 5.25 3T14+2T12 6.87
Terrasse
Travées 30,24 2,26 5.25 | 3T14+2T12 6.87
RDC.Etages | Appuis 17,28 | 1,57 5.25 | 3T14+2T12 6.87
courant Travées 35,82 3,39 5.25 | 3T14+2T12 6.87
Tableau V.8: Récapitulation du ferraillage des poutres secondaires intermédiaire
Moments de
Etages Position | calcul AS(calculs) Choix As
(KN.m)
Amin
Appuis 24,92 2,36 5.25 3T14+2T12 6.87
Terrasse
Travées 24,11 2,36 5.25 3T14+2T12 6.87
RDC_Etages | Appuis 27,47 2,36 5.25 3T14+2T12 6.87
courant Travées 22,33 2,36 5.25 3T14+42T12 6.87

V.3 Ferraillage des poteaux
Meéthode 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 arm
au maximum des sections données par les 6 combinaisons suivantes :

i Nmrzx ; Mcﬂ-rras‘pondﬂnr _}Hl

Premier genre: 1,356 + 1,5Q@ = { Npin ; Meorrespondan: — A2

) Mmrzx ; Ncorrsspﬂndﬂnt - AE
08G+E Nmrzx i Mcarrﬂspondﬂnr - JLL}
Deuxieme genre | . % 04 128 = ) Nowin i Meorrasponsane — As
\ o Mmﬂx ; NEE‘?"?“ES‘,‘!JE'?!dE?‘!t - AE
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Dans le calcul relatif aux ELU, on introduit des coefficients de sécurité y, ; y, :

Y. = 1= g, = 400 MPa
¥, = 1,15 = g, = 18,48 MPa
Y. =1,15 = g, = 348 MPa
¥y = 15 =g, = 14,17 MPa

Situation accidentelle : {

Situation normale : {

b)Ferraillage exigé par le RPA 99/2003 :

Les armatures longitudinales doivent étre haute adhérences droites et sans crochet ;
Le pourcentage minimale des aciers sur toute la longueur sera de 0,7% (zonell) ;

Le pourcentage minimale des aciers sur toute la longueur sera de 0,4% en zone
courante, 0,6% en zone de recouvrement ;

Le diamétre minimum est de 12 mm ;
40¢ en zone [ et I1

50¢ en zone 11

Le distance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25
cm;

Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible a I’extérieure des zones
nodales.

La longueur minimale des recouvrements est de : {

On fait un seul exemple de calcul, pour un seul niveau et les résultats des calculs des autres
niveaux donnes dans des tableaux.

Le tableau suivant donne les sections minimale et maximale imposée par le RPA 99/2003 :

Tableau V .9:les sections min. et max. imposée par le R.P.A 99(version 2003)

Famille de Amin=0,7 %b.ht Amax1=4%b.ht Amax2=6%Db.ht
poteaux

(45x45) cm? 14,17cm? 81cm? 121,5cm?
(40x40) cm? 11,2cm? 64cm? 96 cm?

(35x35) cm? 8,57cm? 49cm? 73,5cm?

V.3.2 Exemple de calcul :

V.3.2.1 Les sollicitations défavorables :
Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du premier genre, I’unité est de t.m :
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Tableau V.10 : Sollicitations du premier genre.

COEL??\Z?SOH Type 105:1125 ” 45) Type ZCET?? g 40) Type 3 (35 X 35) cm?
A N ooz [t] 148,56 94,54 56,53
M, [t.m] 0,24 0,36 0,42
B Nomin[t] 5,29 18,31 1,25
Mo [t.m] 2,29 2,15 1,42
c o — ] 4,37 6,25 3,92
N or[t] 0,08 5,32 3,85

Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du deuxiéme genre, 1’unité est de

[t.m]:

Tableau V.11 : Sollicitations du deuxiéme genre.

Etages Type 1 (45 x 45) Type 2 (40 x 40) )
Combinaison cm?2 cm?2 Type 3 (35X 35) cm
N mac [£] 132,67 77,01 4346
A
M. [t.m] 1,87 1,18 3,98
8 N omin[t] 65,93 0,69 2,01
M_..[t.m] 0,41 0,43 1,43
C Mmrzx [t' I]’l:l 6,68 6,25 4
N or[t] 65,93 4,64 3,63

V.3.3 Calcul d’un poteau :
Un seul poteau de type 1 sera calculé en détail, les résultats des autres poteaux seront notés

dans un tableau.

Données :

Enrobage:c=2,5cm;
Hauteur utile des aciers tendus : d = h —c;
Contrainte des aciers utilisés : f, = 400 MPa ;

Contrainte du béton & 28 jours : f.,s = 25 MPa
Contrainte limite du béton : f,,s = 2,1 MPa;
Fissuration peu préjudiciable.

Méthode de calcul :
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Pour cet exemple le calcul se fera a 1’aide
des combinaisons de premier genre.

On détermine le centre de
pression puis le moment :

e=—
N

M —N(d h*+)
w ~ u 2 e

On vérifie si la section est
surabondante :

N, <081f, XbXh
1— 0,514.%)

M, <N xax (A O5LAN
“ “ 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 :

4 M
M

= u
bXd*X o,
M

d =
T Bxdx g,

N,
Ay =A, ——

L
L a,

On calcul la section des armatures
minimale, puis on choisit la plus
grande section calculée
précédemment :

TN

{ A .= 05%XbXh,
A =max{f-11;f-12 Pl A

adoptés m:’n}

A_..est tirée du logiciel SOCOTEC.
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Les résultats obtenus sont notés dans le tableau suivant :

Tableau V.12: Ferraillage des poteaux.

Combi 1" genre 2°™ genre
Niveaux N, [1] M, Acar Nyce | Mpee | Ay Anin Azdoptée [cM?]
i [tm] | [cm?] [f] | [tm] | [cm?] | [cm?]
Type 1 A |14856| 024 | 0 1372’6 187 | 0 AT20/face
@5x45)cm? | B | 529 | 229 | 008 | 6593 | 041 | o || * g (133 =
C | 008 | 437 | 031 | 6593 | 668 | O !
A | 9454 | 036 | 0 | 7701118 0
: 401y28)20m2 B [ 1831 | 215 | 0 | 069 | 043 | 002 | 112 | 100
C | 532 | 625 | 042 | 464 | 6,25 | 043 !
Tvoe 3 A | 5653 | 042 | 0 | 4346 398 | 0
(35Xy§5) oo | B | 125 | 142 | 041 | 201 [143 | 01 | 8,57 |8T14=9,05
C | 385 | 392 | 031 | 363 | 4 | 032

V.3.4 Vérifications de la contrainte de cisaillement :

Le poteau le plus sollicité est de type 1 (45 x 45 cm?).

T —

1,29 X 100

T yxd

45 X 42,5

= 0,067 MPa

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

T, = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa

T, = 0,067 MPa < T, = 3,25 MPa; Condition vérifiée

Il ny a pas de risque de cisaillement.

V.3.5Calcul des armatures transversales :

Le calcul des armatures transversales se fait suivant les directives données par 1’article 7.4.2.2
du RPA 99/2003.

a) Le diameétre des armatures transversales :

20
P, =—‘=?=6,6?mm

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a 1’aide de la formule :

A _pa XV,
S, mXf
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v, : Effort tranchant de calcul ;
h, : Hauteur totale de la section brute ;

f . : Contrainte limite élastique de I’acier d’armature transversale ;

25sid, =5

P, . Coefficient correcteur égale a : {3’?5 sid, <5

5, : Espacement des armatures transversales.

b) L’espacement :

D’apres le RPA 99/2003 on
3 _{Zane nodale : S, < min{10®, ;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

A g O%7Lo _07X5 777 =5 2,5
= = = = =/, — = 4,
R b 0.45 Pa
Donc :
S, Xp, XV, 15x25x12 0042 e
= = = ¥ C‘m
g h, X f, 45 X 235

d) Quantité d’armatures transversales minimales :

A*f;n % pEN % est donné comme suit : 4, = 5 — 0,3%

Zone nodale: A, = 0,3% X 10 X 45 =1,35 em?
Zone courante : 4, = 0,3% X 15 X 45 = 2,03 em?
- {At = 1098 = 5,03 em?*/ml
5., =10 cm

Alors: {

E) Vérification de la section minimale d’armatures transversales :

A, XL, 04XbXS5,

=max{t, ;04 MPal=04 MPa= 4, = = 0,76 em®
b xS, (7 } £ £,

< 2,03 cm? ; Condition vérifée
F) Détermination de la zone nodale :

La zone nodale est constituée par le nceud poutre-poteau proprement dit, et les extrémites des
barres qui y concourent. Les longueurs a prendre en compte pour chaque barre sont donnees
dans la figure suivante :
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h
[h“ =max{f :b:h:60 cm}=ma:c{83,33c:m;45cm;45c?m;6l]m}= 83,33 cm

L'=2h=90

CI

Figure V.1 : La zone nodale.
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3T14

B 3T12
s A
: /
T = 3
| _ |
’ ﬂ + L
LA |
3T14 A’ B
aT12 3T14

A\ N\

- B N 3T12
$s
\ \ \ 3T14

3T14

Coupe A-A' Coupe B-B'

Figure V.2 : Ferraillage des poutres
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Chapitre VI calcul et ferraillage des voiles

V1.1 Introduction :

Le voile ou mur en béton armé est un élément de construction vertical surfacique coulé
dans des coffrages a leur emplacement définitif dans la construction. Ces eéléments
comprennent habituellement des armatures de comportement fixées forfaitairement et des
armatures prises en compte dans les calculs.

L’épaisseur minimale est de 15 cm. 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 5,10 m du sous-sol , puis de 3,06 m pour le reste des étages, a cet effet

I’épaisseur du  voile sera prise en appliquant la  formule  suivante :

e = hEXES =306/, . = 12,24 cm, I’épaisseur des voiles a été prise égale a 20 cm.

Les voiles sont des éléments verticaux ayant deux dimensions grandes par rapport a
I’épaisseur, ainsi tout poteau «allongé » de longueur supérieure a cing fois son épaisseur est
considéré comme un voile.

V1.2 Le systeme de contreventement :

Les systemes de contreventement représentent la partie de la structure qui doit
reprendre les forces horizontales dues aux actions climatiques et géologiques, dans cette
construction, le systeme de contreventement est mixte (voile - portique), il est conseillé en
zone sismiques car il a une capacité de résistance satisfaisante.

Mais ce systeme structural est en fait un mélange de deux types de structure qui obéissent a
des lois de comportement différentes de 1’interaction portique-voile, naissent des forces qui
peuvent changées de sens aux niveaux les plus hauts et ceci s’explique par le fait qu’a ces
niveaux les portiques bloquent les voiles dans leurs déplacement. Par conséquent une
attention particuliére doit étre observée pour ce type de structure.
a) Conception :

e || faut que les voiles soient placés de telle sorte qu’il n’y ait pas d’excentricité

(torsion) ;
e Les voiles ne doivent pas étre trop eloignés (flexibilité du plancher) ;
e 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.
V1.3 Le principe de calcul :

L’étude des voiles consiste a les considérer comme des consoles sollicitées par un moment
fléchissant, un effort normal, et un effort tranchant suivant le cas le plus défavorable selon les
combinaisons suivantes :

e G + @ *E; Veérification du béton ;
e 0,8G + E; Calcul des aciers de flexion.
Le calcul des armatures sera fait a la flexion composee, par la méthode de contraintes et

verifier selon le reglement RPA 99/2003.

Les murs en béton armé comportent trois catégories d’armature :
e Armatures verticales ;
e Armatures horizontales (paralléles aux faces des murs) ;
e Armatures transversales.

a) La méthode de calcul :

On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la RDM) :

N MxXV _ 085f.
gy, =—=T —=g=——"—=1848 MPa
= A I 1,15
Avec :
N : effort normal appliqué ; V : distance entre le centre de gravité du
M : moment fléchissant appliqueé ; voile et la fibre la plus éloignée ;
A : section du voile ; | : moment d’inertie.

On distingue 3 cas :

e Premier cas:

(o, et @,) = 0 ; La section du voile est entierement comprimée « pas de zone tendue ». La
zone courante est armée par le minimum exigé par le RPA 99/2003 : 4,,;, = 0,15 X a X L

e Deuxieme cas :

(o, et o,) < 0 ; La section du voile est entierement tendue « pas de zone comprimée ». On

calcule le volume des contraintes de traction, d’ou la section des armatures verticales :
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A, = Ff,ff ; On compare 4,par la section minimale exigee par le RPA 99/2003 :

e Si:A, <A, =015% X a X L,on ferraille avec la section minimale ;

o Si:A, = A, onferraille avec 4,.

e Troisieme cas :

(o, et g,)Sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc on

calcule le volume des contraintes pour la zone tendue.

b) Armatures verticale :

IIs sont disposés en deux nappes paralléles servant a répondre les contraintes de flexion
composée, le RPA exige un pourcentage minimal égal a 0,15% de la section du béton. Le

ferraillage sera disposé symétriqguement dans le voile en raison du changement de direction du

séisme avec le diametre des barres qui ne doit pas dépasser le 1,’ 1gde I’épaisseur du voile.

¢) Armatures horizontales :
Les armatures horizontales parall¢les aux faces du mur sont distribuées d’une fagcon 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 :

e Globalement dans la section du voile 0,15% ;

e En zone courante 0,10%.
d) Armatures transversales :
Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont a prévoir d’une densité
de 4 par m2 au moins dans le cas ou les armatures verticales ont un diametre inférieure ou égal
a 12 mm Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec un espacement au
plus égal a 15 fois le diamétre des aciers verticaux.
Les armatures transversales peuvent étre des épingles de diametres de 6 mm lorsque les barres
longitudinales ont un diamétre inférieure ou égal a 20 mm et de 8 mm dans le cas contraire.
e) Armatures de coutures :
L’effort tranchant doit &tre repris par des aciers de coutures tout au long des joints de reprise

de coulage, leur section est donnée par la formule suivante :
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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.

V1.4 Ferraillage des voiles :

A=2,01m?
| =2,09m* )

- e

I 0,20 m

V =2,5m S L
0,8G +EY : < 1,55 >
N=122,21t
M =1,13t.m Figure V1.1 : Schéma du voile + poteaux.
Vu= 1,2t

a) Détermination des contraintes :
. N MXV . 122,21 1,13 x 2,5

g, = = = 62,15t/m"
14 + 1 2,01 + 2,09 /
N MxV 12221 1,13x25 )
Ty =— — = — = 58,25 t/m
2 A I 2,01 1,11

On est dans le 1°7 cas, (o; et g,)> 0,La section du voile est entierement comprimée « pas de

zone tendue ». La zone courante est armée par le minimum exigé par le RPA 99/2003 :

A =015XaXxL.

m
b) Calcul des armatures verticales :

D’apres le RPA99 (version 2003) on a :

A min=0,15%.a.L

On calcule le ferraillage pour une bande de 1m:

A =015%xXaX1m=A4__ = 0,15% X 20 X 100 = 3cm? /ml

e Lediamétre

1::-(11"]:}!} =D = 20mm

D<1a/10 (mm)D < == (mm)=D <

On adopte : D= 12 mm
Donc : on prend : 5T10p.ml = 3,93 cm?
c) Armatures de couture :

T 14V, 1,4%x1,2

A, =11—=11 1,1 X ————— = 0,0000462 m® = 0,462 cm?®
i f. f. 40000
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d) Armatures totale :

A, = A, t4,; =3462cm’

Donc : on prend : 5T12 p.ml = 5,65 cm?

e) L’espacement :

Selon le BAEL 91,0na: 5, < min{2a ;33 em} = min{40 em;33 cm} = 5, <33 cm
V1.5 Vérification a ’ELS :

a)L’espacement :

Selon le RPA 99/03 : S, = min{1,5a ;30 cm} = min{30 ¢m ;30 cm} = 5, < 30 cm
Donc: S, < min{S, gaz; :S;rpa) = S, =30 cm

On adopte un espacement de 5, = 15 cm

b) Veérification des contrainte de cisaillement :

e BAELOL:
v, 1,2 X 10

" Thxd 20x0,9x (500 45)

= 0,00146 MPa

T, = min(0,13f,,5 ; 5 MPa) ; Fissuration préjudiciable
T, = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa
T, = 0,0025 MPa <7, = 3,25 MPa; Condition vérifiée

e RPA 99/2003:

T 1,4X1,2X 10
‘I_' = =
P bxd 20x0,9X(500—45)

=020 MPa

T, = 0,20 MPa < 7, = 0,2f.,; = 5 MPa; Condition vérifiée
Donc pas de risque de cisaillement
V1.6 Disposition des armatures :
V1.6.1 Armatures verticales :
e Les arréts, jonctions et enrobage des armatures verticales sont effectués conformément
aux regles de béton armé en vigueur.
e La distance entre axes des armatures verticales d’'une méme face ne doit pas dépasser
deux fois I’épaisseur du mur ni 33 cm, selon le BAEL 91 et ne doit pas dépasser 1,5
fois 1’épaisseur du mur ni 30 cm, selon le RPA 99/2003.

A chaque extrémité du voile I’espacement des barres ne doit pas étre réduit de moitié sur

1;’ 1oDe la largeur du voile. Cet espacement d’extrémité€ doit €tre au plus égal 4 15 cm :
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5.,= 15cm— i = 7,5 cm < 15 cm ; Condition vérifée
Ona: 2 L
L=500cm —+—=50cm
V1.6.2 Armatures horizontales :
e Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de
10¢ ;
e Elles doivent étre retournées aux extrémités du mur et aux bords libres qui limitent les
ouvertures sur I'épaisseur du mur ;
e Les arréts, jonctions et enrobages des armatures horizontales sont effectués

conformément aux regles de béton armé en vigueur : 5,< min{1,5¢ ; 30 cm} ;

e Le diameétre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10
de I'épaisseur du voile.
V1.6.3 Armatures transversales :
e Les deux nappes d'armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au metre
carré ;

e Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers l'extérieur.

1IT12

Figure V1.2 : La disposition du ferraillage du voile.
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Chapitre VII Etude de Pinfrastructure

VIl.1lIntroduction :

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

VI11.2 Le voile périphérique :

Afin de donner plus de rigidité a la partie ancrée dans le sol de la construction et une
capacité de reprendre les efforts de poussée des terres a ce niveau, il est nécessaire de prévoir
un voile périphérique armé d’un double quadrillage d’armatures.

D’apres le RPA 99/2003, le voile périphérique doit avoir les caractéristiques minimales
suivantes :

e L’¢paisseur = 15cm;

e Les armatures sont constituées de deux nappes ;

e Le pourcentage minimal des armatures est de 0,1% dans les deux sens (horizontal et
vertical) ;

e Un recouvrement de 40® pour le renforcement des angles.

On adopte e = 20 cm, la hauteur du voile périphérique = 5,10 m et on fait le calcul pour une
bande de 1 m de largeur :

e Q :surcharge d’exploitation = 5 KN/m?;
e v : poids volumique de la terre = 17 kN/m* ;
e @ :angle de frottement interne du sol = 35° ;

Ka : coefficient de poussée des terres : Ka = tan®(7/, — ¥ /,)

Ona: f=4A=10°

Ka

Ka' = cos(f — A)

= Ka = tan®(45°— 17,5°) = 0,271

VI11.2.1 Calcul des charges :
On prend comme hypothese pour le calcul des voiles, un encastrement parfait au
niveau du massif des fondations et libre a I’autre coté.

a) Poussée des terres :

p, =KaXyXh=0,271X 1,7 X 5,1 = 2,34 t/ml

b) Poussée supplémentaire due a la surcharge :
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p, =Ka' xqxh=10271x%0,5%51= 0,69 t/ml

Le diagramme des pressions correspondant a p,est alors un rectangle de hauteur h et
de base Ka'. @ et la résultante p, passe au milieu de la hauteur du mur.

c) la charge pondérée :

Q@ = 1,35p, + 1,5p, = 4,19 t/ml

pyoua

A
45
cm I \J,
P

5,10 m .

Sol
v [ i |

tot 1 3

Figure VI11.1 : Coupe explicative des charges que subit le voile périphérique.

VI11.2.2 Calcul des sollicitations :
L’étude se fait pour le cas d’une dalle uniformément chargée.

X

L,=510—-045=465m L
{ =102 =04

L,=5-045=455m ~ 7
¥
Ce qui veut dire que la dalle qui est appuyée sur 4 cotés travaille dans les deux sens.

=1 =0,0363
Avec : { @ { *

v=0(ELU) T my=1

{Mﬁx =pu, XqXxL%, - {Mﬁx = 0,0368 X 2,5 X 4,657 = 1,98 t.m
Mg, = p, X Mg, My, =1xX198=198tm

M, = 0,85M, = 1,68 t.m

Les valeurs des moments en travées sont : {sz — 0,85M,, = 1,68t.m

e \érification :

M,

::-M*:‘:wazz =
}._T B t.m—D,42 t.m

VI11.2.3 Calcul du ferraillage :
e Sensx:

M,=168tm;b=100cm;h=20cm; d = 18 cm
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M, _ 168x10*
foeXd?%xb 14,17 X 182 X 100

A'=0
= 0,036 =+ = 0,982

= = 0,036 < u, = 0,392 - {P

4= Me 1,68 x 10*
S Bxdxag, 0982x18x 348

= 351em?

e Sensy:

Mr}_=1,ﬁﬂt.m;b=1ﬂﬂcm;h=20t.‘m; d =18 cm

Mey 1,68 X 107 0,036 < u, = 0,392 A'=0
= = = » = » —+
a foeXd?xb 14,17 x 182 x 100 i = 0,036 = f = 0,982
M 1,68 x 10*

ty

A= = = 3,51 cm?
® BfxXxdxg, 0982x 18X 348

e Condition de non fragilité :
e SensL,:

D’aprées le RPA 99/2003 :

A = 0,1%b X h = 0,1% X 100 X 20 = 2 cm?/ml

v Tmin
D’apres le BAEL 91 :

A =8h=8x0,20= 1,6 cm*/ml

¥ mmin
Donc : A g0pees = max{A, ca1 i Amin rpa ; Amin pagL) = 2 cm®/ml
Onprend : 4T12 — A, = 4,52 cm®/ml

e SenskL,:

D’apres le RPA 99/2003 :

A =0,1%b X h = 0,1% X 100 X 20 = 2 cm?®/ml

D’apres le BAEL 91 :

3—1

— 3—ay _ — 2
Axmiﬂ_ﬂymin( 2 )_E(T)_E':Tm"f'h"ﬂn1

DonC : Aﬂdﬂptés = mﬂx{‘qt cal ;Amin RPA } Amin E‘AEL} =2 szfrmi
Onprend: 4T12 - A, = 4,52 cm?/ml

VI11.2.4 Les vérifications :
a) Veérification de I’effort tranchant :
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Onaa=17= 04 donc:

L ,
V,=QuX———=<=25X—F— =387t
2(1+%) 2(1+3)
L, 4,65
P;=@ux?51r;=:~z,5x =387t<V, =387t
V.=V, =387t
Ve 3,87 X 10*

_ "max
T.

= = = 0,215 MPa
* db, 18x100x 10°

_02Xf, 02x25

ultime ~ 1,

¥

T =333 MPa

T, < Tumme —La dalle est bétonnée sans reprise dans son epaisseur alors les armatures
transversales ne sont pas necessaires.
b) Vérification des contraintes a I’E.L.S :

vec :
v =0 (ELS) p, =1
Q.or =P, +p; = 3,03 t/ml

M, =u XgxL, (M, =0,0441X2,5X4,65=0,51t.m
{Muy =, X My, { My, =1X0,51=051tm

= 0,85M,, =0,433t.m
= 0,85My, = 0,433t.m

rx

Les valeurs des moments en travées sont : { M

Lty
e Sensx:

A, 4,52 X 100 abaque
= = =0,25—— K =58,53; f=0,932
bxd 100x18

P

M 0,433 x 10*

87

ﬂ': =
T fxdxA, 0932x18x4,52

= 57,10 MPa

2
g, = min (gfs ;11047 X fﬂg) ; Fissuration préjudiciable

&

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

&, = min(266,67 MPa; 201,63 MPa) = 201,63 Mpa
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g, = 57,10 MPa < &_, = 201,63 Mpa ; Condition vérifiée

O,

57,10
ﬂ' T e— T
b 5853

= 0,97 MPa < g,_ = 0,6f_;5 = 15 MPa ; Condition vérifée

Donc les armatures calculées a ’ELU conviennent.

e Sensy:

1513 452 x 100 abague
= = =0,25—— K =5853; f§=0,932
bxd 100 x 18

p

M 0,433 x 10*

87

ﬂ': =
T fxdxA, 0932x18x4,52

= 57,10 MPa

2 ——
g, = min (E‘fﬂ ; 1104/ X fr:s) ; 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

g, = 57,10 MPa < &g = 201,63 Mpa ; Condition vérifiée

g, 37,10

5
J = —_— =
bk 5853

= 0,97 MPa < g, = 0,6f.;5 = 15 MPa ; Condition vérifée

Donc les armatures calculées a ’ELU conviennent.

Le voile périphérique sera ferraillé en deux nappes avec 4T12 = 4,52 cm2/ml chacune et avec
un espacement de 25 cm.

V1.3 Etude des fondations :

La fondation est la partie d’un ouvrage qui sert exclusivement a transmettre au sol
naturel le poids de cet ouvrage, elle doit étre telle que la construction dans son ensemble soit
stable.

I1 est important donc pour déterminer les dimensions de connaitre d’une part le poids
total de I’ouvrage entierement achevé et d’autre part la force portante du sol.

D’apres le rapport du sol notre terrain a une contrainte admissible de 1,5 bar & un ancrage
de2m.
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e Pour qu’il n’y a pas chevauchement entre deux fondations, il faut au minimum une
distance de 40 cm ;

e Le béton de propreté prévu pour chaque semelle aura 10 cm d’épaisseur ;

e Le calcul des fondations se fait comme suit :

1. Dimensionnement a I’ELS ;

2. Ferraillage a ’ELU

Le choix du type des fondations dépend de :

e Type d’ouvrage a construire ;

e La nature et I’homogénéité du bon sol ;

e La capacité portante du terrain de fondation ;
e La raison économique ;

o La facilité de réalisation.

V11.3.1 Choix du type de fondations :
Avec une capacité portante du terrain égale a 1,5 bar, 1l y a lieu de projeter a priori, des
fondations superficielles de type :

e Semelles filantes ou ;
e Radier général.

Commencant par la semelle filante, pour cella on procede a une premiére vérification qui
est: la surface des semelles doit étre inférieure a 50% de la surface totale du batiment

5 .
( s8me azfsbarimﬂnr = 5']%)-

La surface de la semelle est donnée par : S = N;’gm,

Avec :
S : la surface totale de la semelle ;

o, = 1,5 bar = 15 t/m?

{N N,=4349t= 5 =289,93m?
or = 317339t =5 = 211,55 m*

VI11.3.1.1 Vérification du chevauchement :
La surface du batiment est de ; § = 355,64 m*

5 -
=TEF =81,52% = 50% ; Condition non vérifiée

batiment

La surface totale de la semelle dépasse 50% de la surface d’emprise du batiment, ce qui
induit le chevauchement de ces semelles. Vu la hauteur de la construction et les charges

137



Chapitre VII Etude de Pinfrastructure

apportées par la superstructure, ainsi que I’existence de plusieurs voiles dans cette
construction et la faible portance du sol, un radier général a été opte comme type de
fondation, ce type de fondation présente plusieurs avantages qui sont :

e [’augmentation de la surface de la semelle qui minimise la forte pression apportée par
la structure ;

e La réduction des tassements différentiels ;

e [.a facilité d’exécution ;

V11.3.2 Définition du radier :

Le radier est une semelle de tres grande dimension supportant toute la construction et
qui a une surface d’appui continue (dalles, nervures et poutres) débordant I’emprise de
I’ouvrage, elle permet une répartition uniforme des charges tout en résistant aux contraintes
de sol.

Un radier général qui constitue un ensemble rigide qui doit remplir les conditions suivantes :

e Assurer ’encastrement de la structure dans le sol ;
e Transmettre au sol la totalité des efforts ;
e Eviter les tassements différentiels.

Un radier est calcule comme un plancher renversé mais fortement sollicité (réaction de sol
= poids total de la structure

V11.3.3Pré dimensionnement du radier :
L’épaisseur du radier doit satisfaire les conditions suivantes :

a) Condition forfaitaire :

d =25 cm
h=d+ec=25+2=27cm

L L
EidiﬁwaDcmidEEEcmw&{

L =500m
b) Condition de cisaillement :
D’apres le BAEL 91 :
I, : Valeur de calcul de I’effort tranchant a ’ELU ;

b : Désigne la largeur.

o Y 007fi
“ bxd~ Ys Ehuzﬁxf.mxx 1 ir_:n,n?f;:s
V_QuXLmﬂx_Nu Lmrzx 5 2 bxﬂ,gd '}-’b
WET T X

2 5 2
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L NuXLpaeX¥, _ 4349 X500X 115
T 0,9 Xx25%0,07f,, 0,9X2x35564X0,07X25

=22,32 cm — On prend

h =40 cm

¢) Choix final :

L’épaisseur qui satisfait aux trois conditions citées ci-avant, nous amene a choisir une
hauteur totale du radier égale a 40 cm, h, = 40 cm

e.1) Calcul du débordement :
h
D Emax{i ;30 cm}=3l]cm—>ﬂnpr9ﬂdﬂ= 50 cm

Et de ce fait, la surface du radier est : 5, = 399,94 m*

d) Détermination de la hauteur de la poutre de libage :

Pour pouvoir assimiler le calcul du radier a un plancher infiniment rigide, la hauteur de
la poutre de libage doit vérifier la condition suivante :

L L
[aﬂhigcb 5555em< h<8333cm—o0Onprendh=70cm;d=63cm;b=50cm

L : la longueur maximal d'unepoutre de libage,L = 5,00 m

e) Vérification des contraintes du sol sous la charge vertical :

La contrainte du sol sous le radier ne doit pas dépasser la contrainte admissible du sol,
le calcul sera fait en tenant compte du poids propre du radier et de la poutre :

Gragier = Vs [[h, X5.)+ (hp X b, X Z L:‘)]
= 2,5[(0,40 X 399,94) + (0,7 X 0,5 X 169,5)] = 438,24t
N..,. = 4349 + 548,25 = 4897,25¢

t

m

2ar

= 12,24

t
< 15— ;Condition vérifiée
m2

-
=

"

f) La longueur élastique :

4
La longueur élastique de la poutre est donnée par : L, = H|'4EIXK < b
. . 3
| : inertie de la poutre : I = bh flz = 0,014m* ;

K : Coefficient de raideur du sol K =500 t/m® ;
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s ||4 ¥ 3216419 X 0,014

e | 500% 0,5
\

=518m

T
Lope="518m= 3 ¥ L= 9,00 m;Condition vérifée

L

L,... - Longueur maximale entre nues des poteaux.

Donc on peut considérer que le radier est infiniment rigide.

g) Evaluation des charges pour le calcul du radier :

N, 489725

o = = =12,24 t/m?
max s 300,04 / 2> Q =0,,, —OC

radiar
=y, X h =1,00 t/m*

= 11,24t /m*

"

ﬂrrzriz'ar

Donc la charge en « m2 » a prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est de :
Q =11,24t/m?

h) Vérifications diverses :

h.1) Vérification de I’effet de surpression :

On Vérifié que la structure ne doit pas avoir de soulevement, pour ce faire on doit
satisfaire I’inégalité suivante : N, =y, X f, X S X Z

¥, :Densité de I’eau ;

Z : Hauteur de la partie immergée = 2,00 m ;

f. :Coefficient de sécurité vis-a-vis du risque de soulevement = 1,5.
Yo X XS5 XZI=1x15x%39994x2,00=1199,82¢t

N, = 1199,82 t; Condition vérifiée

V11.3.4 Ferraillage du radier :

Le radier fonctionne comme un plancher renversé dont les appuis sont constitués par
les voiles qui est soumis a une pression uniforme provenant du poids propre de I’ouvrage et
des surcharges. Donc on peut se rapporter aux méthodes données par le BAEL 91.

La fissuration est considérée préjudiciable, vu que le radier peut-étre alternativement
noyé et émergé en eau douce.
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VI11.3.4.1 Méthode de calcul :

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

e Dans le sens de grande portée : My, = u, X q X I%,
 Dans le sens de petite portée : M, =pu, X M,

Tel que :

. et p,: sont des coefficients fonction de o et v (prend 0 a ’ELS et I’ELU) (cours béton
arme BAEL 91).

Pour le calcul, on suppose que les panneaux sont partiellement encastrés aux
niveaux des appuis d’ou on déduit les moments en travée et les moments Sur appulis. :

M, = 0.85 X M, — Panneau de rive
M, = 0.75 X M, = Panneau intermédiaire

M, = 0.35 X M, = Panneau de rive

il
M_ = 0.5 X M, = Panneau intermédiaire

e Moment en travée :{

e Moment sur appuis :{

V11.3.4.2 Evaluation des charges :
N, 4349

i

== = 10,87 t/ml
Tu ™5 " 39994 /
N., 317339 793¢ /ml
= = = » m
Teer = 75 399,94

T

V11.3.4.3 Calcul du ferraillage :
a) Détermination des efforts :

Tableau VII1.1 : Les moments fléchissant suivant les 2 sens.

Les effortsa PELU v =0

Sens x Sensy
ol L | Mo | M. | M. |, M, | M, | M,
(m) (m) * (t.m) (t.m) (t.m) Y1 (tm) (t.m) (t.m)
465 | 455 0,0368 | 8,64 7,34 3,024 8,64 7,34 3,024
Les effortsa ’ELS v =0

Sens x Sensy
L (m) | Ly (m) u, | Mg (tm) | M, (tm) | Mo (tm) | &, | Mo (tm) | M, (tm) | M, (tm)
465 | 455 0,0441 | 7,56 6,42 2,64 1| 756 6,42 2,64
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b) Calcul des armatures :

e SuivantL, =L,
1. Entravée:

M, _ 734x10*
T bxd?xf,, 100Xx45%x 14,17

M =0,02<p,=0392 - A, =0

p =002 = £=0,990;pesttirée du tableau.

4= Mee 7,34 x 10*
S Bxdxa, 0,990x 45X 348

= 4,73cm?®/ml

On adopte : 4T14= 6,16 cm?, avec un espacement de 10 cm.

2. Sur appuis :
M 3,024 x 10*

ax

T bxd?xf,, 100Xx45%x 14,17

m =0,010<py,=0392 - A, =0

p=0,010— f=0,995; p est tirée du tableau.

M 3,024 x 10*

ax

A, = = = 1,94 cm?/ml
® fxXdxa, 0,995x45x348 /

On adopte : 4T10 = 3,14 cm?, avec un espacement de 25 cm.

c) Condition de non fragilité :
Pour une dalle travaillant dans les deux sens, la condition de non fragilité est la suivante :
e Sensy:

A, =473 em? = Ay min =8B X épaisseur = 3,2 cm ; Pour Fe400 ; Condition vérifée

e Sensx:

A =473em*=A__. = Ay min = 3,16 cm ; Condition vérifée

d) Vérification de I’espacement :

S, = min{3h ;33 cm}

icité : : Condition vérifée
Dans le sens le plus sollicité : { S, <33 cm f

142



Chapitre VII Etude de Pinfrastructure

V11.3.4.4 Ferraillage des poutres de libages :

Le rapport a = L:‘/L pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges
¥

transmises par chaque panneau se subdivise en deux charges trapézoidales et deux charges
triangulaires pour le calcul du ferraillage on prend le cas le plus défavorable dans chaque sens
et on considere des travées isostatiques.

a) Sens longitudinale :
a.1) Calcul de Q’ :
Q : Elle est tirée du chargement de la poutre.

C’est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments :

Q L*., L, 11,24
) | Ty Ll Ry L]
¥ ¥

= 20,24 t/m
Q' %12 20,24 x5°?
0= = 2 = 63,25 t.m

a.2) Calcul du ferraillage :

e Entravée:

M, = 0.85X M, = 53,76t.m

M. 53,76 X 10° 0,191 0,392 - 4'=0— £=0,893
= = =10, = u, =0, —* = — =u,
# bxd*xf,, 50x63°x1417 H :
M, _  5376x10°

A = = = 27,45 em*/ml
T Bxdxg, 0893x63x348 /

1i7 it : 4T 20
On adopte : 2€me i+ . AT16 — A= 27,39 cm?®
38Me [t : 2T12 + 4T 14
e Sur appui:

Tableau VI1.2 : Ferraillage de la poutre sur appui suivant le sens longitudinale.

Intermédiaire Rive
M, (t.mj 05xM,=3162 035 xM,=22,13
u—=p 0,112+ 0,940 0,078—+ 0,959
A; (em?) 15,34 10,52
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Apdoneee (€m2) | 4T20(fil) + 4T14 (chap) =18,73 | 4T14 (fil) + 4T12 (chap) =10,68

b) Sens transversale:
b.1) Calcul de Q’ :

C’est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments :

2 2
Q' :g X QX Ln:g}( 11,24 x 2,27 = 17t/m

_@'xPP 17x5?

0 =53,12t.m
8 8
b.2) Calcul du ferraillage :
e Entravée:
M, = 0.85 X M, = 45,15 t.m
M. 45,15 X 10° 0,160 0,392 - A'=0- £=0,912
= = =10, = i, = ’ — = — =10,
a bxd*xf,, 50x63*x1417 H :
M, 45,15 x 10* .
A = = = 22,58 cm?/ml
Bxdxa, 0912x63x348
1%7 lit : 4T16
On adopte : {28 [it : 4T16 = A = 24,13 cm®
38ms it : 4T'16
e Sur appui :

Tableau VI1.3 : Ferraillage de la poutre sur appui suivant le sens transversale.

Intermédiaire Rive
M, (t.m) 05 XM, = 26,56 0.35 x M, = 18,59
p—p 0,094 — 0,951 0,066— 0,966
A; (em?) 12,73 8,77
Adopees (6m?) | 4T16 (fil) + 4T14 (chap) = 14,20 | 4T14 (fil) + 4T12 (chap) = 10,68

VI11.3.4.5 Les armatures de peau :
Selon le BAEL 91 la hauteur de I'ame de la poutre : h, = 2(80 — 0,1f,) = 80 cm

Dans notre cas h,=80 cm (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
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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 tres recommandable d'en prévoir également
lorsque la fissuration peu préjudiciable; leur section est d'au moins 3 cm? par meétre de
longueur de paroi, pour ces armatures, les barres a haute adhérence sont plus efficaces que les
ronds lisses.

Donc pour une poutre de section (0,5 x 0,7) m2on a:

= == = ? b
A, =3x2(b+h) =3x2(05+07)=72cm Barres de montage —

On prend : 4T16 = 8,04 cm?

I
Armatures de peau

v

Armatures principales

Figure VII. 2 : Schéma représentant les armatures de peau.

a) Contrainte de cisaillement :

T 28,1x 10 0.089 MP
T, = = = A el
Y bxd 50 % 63

T, = min[ﬂ,lE,ﬂ:B 15 MPE:L:] = min(E,ES MPa:5 M.Prx:] = 3,25 MPa
T, = 0,089 MPa < 7, = 3,33 MPa;Condition vérifiée

b) Diametre :
h b
¢, < min {E N E}=miﬂ,{2lﬁl ;12;50} =12 mm — ¢, = 10 mm

c) Espacement :

h
5, = min {Z ; 12#’:} =min{17,4; 1440} = 1440 cm = 5, = 14 cm
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Donc on utilise des armatures, Fe235, soit 4T10 = 3,14 cm?

A, X f, T, e e
S %b = max {E ;0,4 MPa} = 1,03 MPa = 0,4 MPa ;Condition vérifée
t

146



Conclusion

générale




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 problemes existants de la meilleure fagon 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 1’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’¢laborer 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 I'effet de température pour compléter et étendre ce travail, on peut

mentionner les points suivants:

¢ 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 1’effet
de la température en période d’été et I’augmentation de cette température en période hivernale

et par conséquent une diminution de la consommation de I’énergie électrique.



e L’utilisation du corps ceux en polystyréne permettra aussi une diminution de la charge
permanente au niveau des planchers, de plus ce matériaux constitue donc un bon isolant

thermique et phonique.

e Il parait important d’utiliser des matériaux 1égers pour les revétements, de plus 1’utilisation
des matériaux €cologiques pour les murs fagades tels que le verre et le bois et d’autres

matériaux composites.



NOTATIONS ET SYMBOLES

Symboles Signification
ELS Etat Limite De Service
E.LU Etat Limite Ultime
Cte Valeur Constance
A Section D’aciers
Ay Section D’aciers Comprimés
Amax ’ Amin Section D’acier Maximale Et Minimale
AN Axe Neutre

Armatures Supérieures

Section D’un Cours D’armatures Transversales

Section Réduite

Section Homogéne Totale

Module D’élasticité

Résultante Des Efforts De Compression Dans Le Béton

Action Permanente

Moment D’inertie De La Section Totale Homogéne

Moment Sur Appui.

Moment Fléchissant A L’E.L.S

Moment Fléchissant A L’E.L.U

Moment Fléchissant Au Centre D’un Panneau De Dalle Articulé

Moment Fléchissant Au Centre D’un Panneau De Dalle Articulé Pour Une
Bande De Largeur Unité Parallele A | ,

Effort Normal De Service

Effort Normal Ultime

Charge Concentrée Appliquée A L’E.L.S

Charge Concentrée Appliquée A L’E.L.U

Effort Tranchant A L’.L.U

Plus Petite Dimension D’une Section Transversale

Dimensions En Plans D’un Poteau

Largeur D’une Table De Compression

Largeur D’une Section Rectangulaire Ou De La Nervure D’une Section En
T




Largeur d’une aile de tension en 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 j

C28
Limite d’¢lasticité de I’acier
e
Résistance conventionnelle & la traction du béton a
tj
Résistance conventionnelle a la traction du béton a 28
128
h Hauteur totale d’une section
ho Hauteur d’une table de compression
i rayon de giration
| Portée d’ancrage
a
| . hauteur de flambement
| Portée de travee
I
ongueur de recouvremen
) Long d t
ongueur de scellemen
| Long d Il t
S
ongueur fictive
| Long fict
(0]
n=15 ceefficient d’équivalence
spacement des armatures transversales
S, E td tures t [
Ene Raccourcissement relatif maximal du béton comprimé
c Allongement relatif des aciers tendus
S
c Raccourcissement relatif des aciers comprimé
sC
& Allongement relatif des aciers tendus lorsque leur contrainte atteint la
sl
résistance de calcul (  / y )
e S
T Coefficient de fissuration
P Elancement géométrique
oefficient de frottement acier /béton
Coeff t de frott t /bét
14 Coefficient de poisson ; effort normal réduit
o Contrainte de compression du béton
be
O Contrainte limite du béton comprimé a L’E.L.S
be

Contrainte de traction de I’acier




Tsu

Contrainte d’adhérence limite

Tu

Contrainte tangentielle conventionnelle

Diamétre d’une barre

Diamétre d’une barre longitudinale

RSN IR SYEASE

Diamétre d’une barre transversale

%

Coefficient pour calculer 1’ancrage des courbes

Coefficient de scellement
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