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Rosumo

Ce projet présente une étude détaillée d’un batiment a usage d’habitation constitué d'un
Rez-de-chaussée plus (7) étages, implanté a la wilaya de Oran. Cette région est classee en

zone sismique (1la) selon le RPA99 version 2003.

En utilisant les nouveaux reglements de calcul et vérifications du béton armé
(RPA99/V2003 et B.A.E.L91 modifié99), cette étude se compose de quatre parties :

La premiere entame la description générale du projet avec une présentation de
caractéristiques des matériaux, ensuite le pré dimensionnement de la structure et enfin la

descente des charges.

La deuxiéme partie a pour objectif d'étude des éléments secondaires (poutrelles,

escaliers, acrotére, balcon, ascenseur).

L'étude dynamique de la structure a été entamée dans la troisieme partie par logiciel
ETABS afin de déterminer les différentes sollicitations dues aux chargements (charges

permanentes, d'exploitation et charge sismique).

En fin, I’étude des éléments résistants de la structure (poteaux, poutres, voiles, radier

général) sera calculé dans la derniére partie.

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



HbsbhGroch

This project presents a detailed study of a residential building consisting of a ground floor
plus (7) floors, located in the Wilaya of Oran. This region is classified as seismic zone (11a)
according to RPA99 version 2003.

Using the new rules for the calculation and verification of reinforced concrete
(RPA99V2003 and modified B.A.E. L91 99), this study consists of four parts :

The first starts the general description of the project with a presentation of material

characteristics, then the pre-dimensioning of the structure and finally the descent of the loads.

The second part aims to study secondary elements (beams, stairs, acroterium, balcony,

elevator).

The dynamic study of the structure was started in the third part by ETABS software in
order to determine the different loads due to loads (permanent load, operating load and

seismic load).

In the end, the study of the resistant elements of the structure (posts, beams, sails,

cancel general) will be calculated in the last part.

Key words : Building, Reinforced concrete, ETABS, modified RPA99 2003, modified
BAEL91 99.
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Notation

A : Coefficient d’accélération de zone

Ast : Section d’armature
Ar : Armature de répartition
B : Coefficient de pondeération

Br : Section réduite
Cp : Facteur de force horizontal

CT : Coefficient de péeriode

D : Facteur d’amplification dynamique

d : Distance separant entre la fibre la plus comprimée et les armatures inférieures
d’: Distance entre les armatures et la fibre neutre

E : Action accidentelle

fbc : Contrainte de calcul

fcj : Résistance a la compression

ftj : Résistance a la traction

fc28 : Résistance caractéristique a 28 jours

IX, 1y : Moment d’inertie
ix,ly : Rayon de giration

G : Action permanente
M : Moment fléchissant
N : Effort normal

: Action d’exploitation
: Facteur de qualité

. Coefficient de comportement global de la structure

- T O O

: Effort tranchant

pu : Moment ultime réduit



V : Force sismique total
W : Poids total de la structure
Wi : Poids sismique au niveau « i »

Z : Bras de levier

©bc : Contrainte admissible du béton
-sst- Contrainte admissible d’acier
Tu : Contrainte ultime de cisaillement
cbc : Contrainte du béton

ost : Contrainte d’acier

Tu : Contrainte de cisaillement

vb : Coefficient de sécurité béton

vs : Coefficient de sécurité d’acier

0 : Coefficient d’application

1 : Facteur de correction d’amortissement

a : Position relative de la fibre neutre



INTRODUCTION
GENERALE



INTRODUCTION GENERALE

.1 Introduction générale

La construction des batiments a connu un développement rapide, surtout apres la
seconde guerre mondiale. L’homme doit toujours suivre le progres et apprendre les nouvelles
techniques de construction, pour améliorer le comportement des structures des batiments,
surtout celle de grande hauteur qui offrent une grande surface aux forces du séisme.
L’expansion démographique et le manque du foncier a fait que I’homme doit toujours
construire plus haut pour des surfaces en plan réduites.

La construction dans une zone sismique nécessite des normes spéciales pour assurer la
stabilité et la durabilité de batiment, pour cela il faut appliquer des regles parasismiques
specifiques pour chaque zone sismique.

C'est pour ces dernieres causes, on a décidé d'opter pour le theme dont I'intitulé est

« Etude d’un batiment (R+7) contreventé par un systeme mixte (voiles-portiques) implanté a
Oran », qui sera notre projet de fin d'études en vue de I'obtention du dipléme de fin de cycle.

Ce projet de fin d'études nous permet de mettre en application les connaissances
acquises durant les cing années de formation, et de faire une évaluation de leur parcours et
aussi de coordonner, d'agencer pour la premiere fois nos connaissances pour en faire un projet
réel.

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

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

Dans le cadre de ce projet, nous avons procédé au calcul d’un batiment contreventé par
un systéme mixte (voiles-portiques) a usage d’habitation, implanté a (Oran) dans une zone de
moyenne sismicité (zone Ila), comportant un RDC et 7 étages.

Chaque étude d'un ouvrage doit respecter certains critéres et atteindre des buts pour assurer
une meilleure utilisation de cet ouvrage :

La sécurité (le critére le plus important) : assurer la stabilité de I’ouvrage.

L'aspect économique : sert a diminuer les colts du projet (les dépenses).

Confort de I'utilisateur.

Esthetique.
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Notre travail est constitué de (08) chapitres :

Le Premier chapitre : consiste a la présentation compléte du batiment, la définition des
differents éléments et le choix des matériaux a utiliser, et la présentation des différentes
hypotheses de calcul.

Le deuxiéme : chapitre présente le pré-dimensionnement des éléments principaux (tel que les
poteaux, les poutres et les voiles...etc.).

Le troisiéme : chapitre présente le calcul des planchers.
Le quatriéme : chapitre consiste au calcul et le ferraillage des éléments non structuraux.
Le cinquieme : chapitre se portera sur I'étude dynamique du batiment, la détermination de

I'action sismique et les caractéristiques dynamiques propres de la structure lors de ses

vibrations. L’étude du batiment sera faite par ’analyse du modé¢le de la structure en 3D a
I'aide du logiciel de calcul ETABS version 9.6.0.

Le sixieme : chapitre se portera sur le ferraillage des élements principaux.
Le septiéme : chapitre consiste a 1’étude des voiles de contreventement.
Le dernier chapitre : consiste a la conception et le calcul des fondations.

On termine notre travail par une conclusion générale.
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Chapitre | : PRESENTATION DE L’OUVRAGE ET HYPOTHESES DE CALCUL

1.1 Introduction :

Ce chapitre présente d’une maniére générale le contexte de travail et les objectifs de notre
projet de fin d’études.

1.2 Présentation de I’ouvrage :

Le projet consiste a 1’étude et le calcul des éléments résistants d’un batiment (R+7) a
usage d’habitation constitué de :

Un rez-de-chaussée (RDC) au 7¢me étage a usage d’habitation.

Le batiment sera implanté a Oran classé comme une zone de moyenne sismicité (zone l1a)
d’apres le réglement parasismique algériennes (RPA 99) modifi¢ en 2003.

Dans le cadre de cette étude, on a utilisé le logiciel de calcul par éléments finis ETABS
V.9.6.0 pour faire le calcul statique et dynamique des éléments structuraux. Les efforts
engendrés dans le batiment, sont utilisés pour ferrailler les éléments résistants suivant les
combinaisons et les dispositions constructives exigées par le BAEL 91, Le document
technique reglementaire, RNV 1999 et RPA99/version 2003.

1.2.1 Caractéristiques géométriques :

Les caractéristiques géométriques de batiment sont :

Longueur en plan--------------=-----emmcmeemee- 23.85 m.
Largeur en plan--------=-=-=-=-m-mmmmmmmm e 19,00 m.
Hauteur du RDC-------=-==-=-mmmmmmmmmemem e 3,06 m.
Hauteur étage courant --------------=-=----=----- 3,06 m.
Hauteur totale ------------=-=--=-=mmmem e 24,48 m.
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Fig. I. 2 vue en plan
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1.2.2 Données du site :

Le batiment est implanté dans une zone classée par le RPA 99/version 2003 comme
zone de moyenne sismicité (zone lla)

Le sol d’assise présente les propriétés suivantes :

. La contrainte du sol est : 650 = 1.4 bars pour un ancrage D =3 m ;
. Le poids spécifique du sol : y=1,7 t/m>;

. L’angle de frottement interne du sol ¢ =30°;

. La cohésion C = 0 (sol pulvérulent) ;

. Le site est de nature meuble donc classé selon le RPA de type S3

1.2.3 Différents éléments de la structure :

1. Planchers :

Un plancher est une aire généralement plane, destinée a limiter les étages et a
supporter les revétements de sols, dont les deux fonctions principales sont :
Une fonction de résistance : il doit supporter son poids propre et les surcharges.

Une fonction d’isolation acoustique et thermique. Il y a deux types de Plancher dans notre
batiment :

Plancher a corps creux pour RDC et les étages courants.
Plancher en dalle pleine pour la dalle de 1’ascenseur et le balcon.

2. Les contreventements :

L’ouvrage en question rentre dans le cadre de 1’application du RPA 99 (version 2003). Et
puisqu’il ne répond pas aux conditions de l'article 1-b du RPA99/version 2003, et qu’il
dépasse deux niveaux (8m), on adopte pour un contreventement mixte portique - voile. Pour
ce genre de contreventement il y a lieu également de vérifier un certain nombre de
conditions :

. Les voiles de contreventement ne doivent pas reprendre plus de 20% des
sollicitations des aux charges verticales.
. Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les portiques

proportionnellement a leurs rigidités relatives ainsi qu’aux sollicitations résultant de leur
interaction a tous les niveaux.

. Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales,
au moins 25% de ’effort tranchant de 1’¢étage.



Chapitre | : PRESENTATION DE L’OUVRAGE ET HYPOTHESES DE CALCUL

3. Maconneries :

Les murs de notre structure seront exécutés en brique creuse :

Murs extérieurs : lls sont constitués d’une double =7 A 7 T
cloison de 30 cm d’épaisseur. Brique creuse de 15

cm d’épaisseur pour les parois externes du mur,

- L _ Face —> <«<— Face
Lame d’air c.le Scmd epalsseur. e_t brique creuse de Extérieur Intérieur
10 cm d’épaisseur pour les parois internes du mur. /
WZAILZA .
Murs intérieurs : Ils sont constitués par une Fig. 1.3 Coupéﬁ?&ﬁ@vcrsalc d’un mur de fagade

Cloison de 10 cm d’épaisseur qui sert a séparer deux services.

4. Escalier :

Ils servent a relier les niveaux successifs et a faciliter les déplacements inter étages.

Notre structure comporte un seul type d’escaliers, c’est un escalier a 2 volées droit
perpendiculaires entre elles.
5. Ascenseur :

C’est un appareil automatique élévateur installé, comportant une cabine dont les
dimensions et la constitution permettant 1’acces des personnes et de matériels.
6. Revétement :

Enduit en ciment pour le sous plafond.

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

Carrelage pour les planchers et les escaliers.
7. Terrasse :
Il existe un seul type de terrasses : Terrasse inaccessible.

8. L’infrastructure :

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

Capacité portante o5 = 1,4 bars pour un ancrage D = 3.00 m.

L'angle de frottement interne du sol $=30°.

Le site est de nature meuble donc S3.



Chapitre | : PRESENTATION DE L’OUVRAGE ET HYPOTHESES DE CALCUL

1.3 Caractéristique des matériaux :

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

1.3.1 Béton :
Le béton est un mélange compose de :

Ciment, eau, granulats et souvent des adjuvants pour constituer un melange homogeéne. Le
mélange du béton doit respecter des rapports bien définis :

Ces matériaux résistent bien a la compression mais n’assure pas une bonne résistance a la
traction ou au cisaillement.

La composition d’un métre cube de béton est la suivante :

350 kg de ciment CM1/11 A 42 5

400kg de sable Cg < 5mm.

800kg de gravillons3/8 et 15/25.

e 175L d’eau de gachage.

La masse volumique de béton armé est de 2,50t/m*

1. Résistances mécaniques du béton :

a) Résistance a la compression :

La résistance caractéristique a la compression du béton fcj a jours d’age est déterminée
a partir des essais sur des éprouvettes normalisées de 16 cm de diamétre et de 32cm de
hauteur.
1. Pour des résistances fc28 < 40MPa :
J
fe2s < 28 MPa — f¢; = 476 + 083 X fe28
J
—_— X
1.40 + 0.95j Jeas
2. Pour des résistances fc28 > 40MPa :
j
1,4 + 0.95j

fe2s = 28MPa — fcj = feos

fe2s 2 28 MPa _>fcj =

fe2s < 28MPa - f; = X fe2s
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b) Résistance a la traction :

La résistance caractéristique a la traction du béton a n jours, notée ftj, est
conventionnellement définie par les relations :
ftj = 0,6 + 0,06fcj si fc28 <60Mpa
ftj = 0,275(fcj)*"si fc28 >60Mpa

2. Contrainte limite :
a) Etat limite ultime (ELU) :

Diagramme qui peut étre utilisé dans tous les cas et le diagramme de calcul dit Les
parabole rectangle.

oa: (MPa)

Rectangle

s ssesney

3 rﬁk (%6)

Fig. 1. 4 Diagramme parabole rectangle des Contraintes Déformations du béton.

Déformations du béton sont :

0,85 Xfcj

oy, -Contrainte ultime du béton en compression g, = oy
b

y - Coefficient de sécurité du béton, il vaut 1.5 pour les combinaisons normales et 1.15 pour
les combinaisons accidentelles.

0 : coefficient qui dépend de la durée d'application du chargement. Il est fixé a :

. 1 lorsque la durée probable d’application de la combinaison d’actions considérée est
supérieure a 24 h.

. 0.9 lorsque cette durée est comprise entre 1 h et 24 h.
. 0.85 lorsqu’elle est inférieure a 1 h.

10
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b) Etat limite de service (ELS) :
T 1 (IVIP a)
A

b —————— ——

1% (%60)

Fig. I. 5 Diagramme contrainte déformation du béton de calcul a ’ELS

La contrainte limite de service en compression du béton est limitée par :
obc< obc

Avec :0pc=0.6 f¢28 =15 Mpa
Modules de déformation longitudinale :

Le module de Young différé du béton dépend de la résistance caractéristique a la
compression du béton :

1

E,j=3700 (f¢3) si fc28 = 60Mpa,

Evj =4 400 (fcj%) si fc28 >60 Mpa sans fumée de silice
1

Evj=6100 (f¢3) si  fc28 >60 Mpa avec fumeée de silice

4. Coefficients de poisson :

Le coefficient de poisson sera pris égal a :

e YV =0 pour un calcul des sollicitations a I’Etat Limite Ultime (ELU).
e VYV =0,2 pour un calcul de déformations a I’Etat Limite Service (ELS).

1.3.2 Acier :

L’acier est un alliage du fer et du carbone en faible pourcentage, leur rdle est de
résister les efforts de traction, de cisaillement et de torsion.

11
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5. Contrainte limite :

a) Etat limite ultime :

Pour le calcul on utilise le digramme contrainte- déformation

os 4

fe e
-10%o0 i Allongement

- fe 1

Fig. I. 6 Diagramme contrainte-déformation d’acier

vs R : Coefficient de sécurité.
vs R=1 — Cas de situations accidentelles.

vs R =1.15 — Cas de situations durable ou transitoire.

b) Etat limite de service :

On ne limite pas la contrainte de ’acier sauf en état limite d’ouverture des fissures :
Fissuration peu préjudiciable : pas de limitation.

T <min GX£,;110 X /X f; MPa
) Tt <min (X 400;110 X VL6 X 21
Fissuration préjudiciable

(0 <min X f.;90 X \fnx f; MPa

) O <min G x400;90 X VI6X 21
\ Fissuration trés préjudiciable

Avev :
n : Coefficient de fissuration avec

n =1 Pour les ronds lisses (RL).
n = 1.6 Pour les armatures a hautes adhérence (HA).

ost=felys

12
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1.4 Les hypothéses de calcul :

. Les sections planes avant déformation restent planes aprés déformation ;

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

. La résistance du béton a la traction est négligée ;

. Le raccourcissement du béton est limité a :ebc = 3,5%0 — Flexion composée

€pc = 2%0 — Compression simple

. L'allongement de I'acier est limité & : epc= 10%o ;
. Les diagrammes déformations contraintes sont définis pour :
-Le béton en compression

-L'acier en traction et en compression.

1.5 Les données adoptées pour cette étude sont :

. a résistance a la compression du béton a 28 jours est : f¢28 = 25 Mpa.
. La résistance a la traction du béton est : t28 = 2.1 Mpa.

. Le module d'élasticite difféeré de béton est : E; = 10818.865 Mpa.

. Le module d'élasticité instantané de béton est : E = 32164.19Mpa.

. Pour les armatures de 1’acier :

o Longitudinales : on a choisi le : « feE400 » H. A fe = 400MPa.
0 Transversales : on a choisi le : «feE235 » R. L.
o0 Treillis soudés (de la dalle de compression) : «feE500 » H. A fe = 500MPa.

13
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CHAPITRE Il : PRE DIMENSIONNEMENT ET DESCENT DE CHARGES

11.1 Pré dimensionnement des poutres :
« Selon le R.P.A. 99/2003, les dimensions des poutres doivent satisfaire les conditions

suivantes :
b > 20cm
h > 30cm

h<4
E_ cm

« Etselon le B.A.E.L. 91, le critére de rigidité :

Ls <h < % h;: hauteur de la poutre
0.3d < b < 0.4d Avec: b: ladr;ghe;:tgz :‘;Z,‘l’:m
h .
f =3 l:la plus grande portée entre nus

Poutre principale: L = 5.30m

On trouvera deux types de poutres : { Poutre secondaire: L = 510

11.1.1 Sens longitudinal :

{lmax = 530cm : {35.330m < h; <53 {12.15cm <b<16.20cm

a) Vérification des conditions de I’RPA :

b = 20cm - b =30 = 20 - condition verifiée
h = 30cm —» h =45 > 30 — condition verifiée

h h
3 <4cm - 5= 1.5 < 4 - condition verifiée

Donc on prend (30X 45) cm? comme section des poutres principales

11.1.2 Sens transversal :

{lmax =510cm {34cm < h; <51lcm {10.80m < b <14.4cm
d =09, mm) h:—40cm b=12cm

b >20cm — b =30 = 20 — condition verifiée
h > 30cm —» h = 40 = 30 - condition verifiée

h h e s
5= 4cm - 5= 1.33 < 4 — condition verifiée

Donc on prend (30 X 40) cm? comme section des poutres secondaires

15
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11.2 Pré dimensionnement des planchers :

11.2.1 Détermination de I’épaisseur des planchers :

11.2.1.1 Epaisseur du plancher a corps creux :
L’épaisseur du plancher est déterminée a partir de la condition de fleche :

he 1 < Zhpp

= - Ny =2
I=b,, — 22.5 22.5

L : La portée maximal entre nus d’appuis ;

h:: Hauteur totale du plancher;

L = min [Lmax(sens x) ; Lmax(sens y)] = L = min[5,30 ;5.10] m = 5,10m
he 1 [ — by, 510 —30

>——h >

S = 21.
[— by, ~ 225 22.5 22.5 33em

On adopte un plancher d’une épaisseur de :

e =24 o { 20cm: épaisseur du crops creux
cm: 7z . Il
4cm: épaisseur de la dalle de compression

Hourdis

Fig. 11. 1 Plancher a corps creux

16
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11.3 Evaluation des charges et surcharges :

La descente de charges a pour but de déterminer les charges et les surcharges revenant a
chaque élément porteur au niveau de chaque plancher

11.3.1 Les planchers :

11.3.1.1 Plancher terrasse inaccessible :

Ry -
e |
S
o

Tab. Il 1 Charges et surcharge du porte a faux (terrasse)

11.3.1.2 Plancher étage courants :

Revétement en 0,02 0,40
carrelage
Sable fin pour 0,02 0,34
mortier

Plancher a corps 20+4 3,20
creux
Enduit en platre ‘ 0,02 0,20
Cloison en 0,1 0,90
briques creuses
5,44
15

Tab 11 2 Charges et surcharge des étages courants

17
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11.3.2 Mur extérieur (double cloison) :

Brique creuses ’ 0,10 0,90

mortier de ciment extérieur ’ 0,015 0,27

Enduit intérieur en platre ’ 0015] 0,15
G (RDC, 1 au 7) ’ 2,22

Tab. 11 3 Charges et surcharge du mur extérieur

11.3.3 Remarque :
Le mur de la facade contient ouvertures (portes, fenétres) donc il est nécessité d’opter un
coefficient de pourcentage d’ouvertures :

Murs avec portes et fenétres (70%G)
G =0,7 x 2,22 = 1,554 Kn/m?

| Dajle de compression (eem)

1 6cm
b ‘ fem
1 t{‘ Ouo

2cm

| J5¢a ¢5Cm 4]
Fig. I1. 2 Coupe d’un plancher a corps creux

11.3.4 Pré dimensionnement des poteaux :
Le pré dimensionnement s’effectue avec le choix du poteau le plus sollicité (poteau central),
la section de calcul du poteau est faite de telle fagon qu’il ne flambe pas

On a une section de poteaux : rectangulaire
La surface afférente du poteau rectangulaire est donnée par :

_(5.10-0.3 3.9-0.3 3.6—0.3 5.30-0.3
S—(2+2)x(2+2) — = Z
€
PR Sy fpdiair don o S
S=17.43m2 t:::::::::: :::::::::::: i
2 ] 7/ — T Z
ORI ICRENE 53 IEREIE DO, €
[ —— - - - m
I%2)
% &
36 m 5.30 m

18
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On a 3 types de coffrage des poteaux rectangulaire :
« Typel:R.D.C.et2em™ étage.
Type 2 : du 3°™ étage jusqu’au 5°™ étage.
*  Type 3: du 6°™ étage jusqu’a la terrasse.

11.3.5 Pré dimensionnement des poteaux de type 1 :

11.3.5.1 - Loi de dégression de la surcharge d’exploitation :
On utilise la méthode de dégression des surcharges d’exploitation en fonction du nombre d’étages.

Soit QO la surcharge d’exploitation sur la terrasse du batiment et Q1, Q2, Q3, ... . Qn les surcharges
d’exploitation relatives aux planchers 1, 2, ... , n qui sont numérotés a partir du sommet du
batiment.

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

Sous terrasse ... ... ... ... ............ QO

Sousétagel .........................-Q0+ Q1

Sous étage?2 ........................ Q0 +0,95(Q1 + Q2),

Sous étage3 ........................Q0 +0,90(Q1 + Q2 + @3),

Sous étage 4 ... ... ... oo ...... Q0 +0,85(Q1 + Q2 + Q3 + Q4),

Sous étagen ... ... ... ...............-Q0 + QU+ Q2 A .+Qn) Pour n=5

2n

La charge
(KN/m2)

0
-‘ NG2=90+0,95 (q1+2) 3,85

Niveau Dégression des charges par niveau

NQg3=q0+0,9 (g1+g2+q3) 5,05

‘ Ng4=g0+0,85 (q1+q2+q3+q4) 6,1
‘ Ng5=g0+0,8 (q1+q2+q3+q4+q5) 7
-‘ Nq6=q0+0,75 (g1+q2+q3+q4+q5+06) 7,75

R.D. C ‘ Ng7=00+0,71 (q1+q2q3+q4+q5+q6+q7) 8.455

Tab. II. 4 Dégression en fonction du nombre d’étage.
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11.3.5.2 Les efforts de compression due aux charges permanentes NG :

Gy principale = ( + ﬂ) x 0.30 X 0.45 X 25 = 15.02 KN

Gp.secondaire = (w n ) % 0.30 X 0.40 X 25 = 13.5 KN

Grerrasse = (6.71) X 17.43 = 116.95 KN
G(RDC,E.courant) =(5.44) x 17.43 = 94.82 KN
Grotar = (15.02 + 13.5 + 94.82) X 7 + 116.95 = 980.33 KN

Q =8.455x 17.43 = 147.37 KN

Majoration des efforts : On doit majorer les efforts de 10 %
NG =1,1 x980.33 = 1078.36 KN

NQ =1.1x147.37 = 162.11 KN

Nu = (1,35 x1078.36) + (1,5 x162.11 ) = 1698.95 KN

Détermination de la section du Poteau (a x b) :

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

Ao _07 T Xb_l_bXa3
I T BT T T
be’ _ = 0.289a

12ab

Ona:ly =3.06m; lf =0.7%3.06 = 2.149m = 214cm

1=L= 20 cs0az 14.80

= = = N e .
i 0.289a ¢ =0.289 x50 cm

On prend : a=50cm
27 2 4g0<50 Condition vérific
T 1445 - *© vt et e e e CONdition vérifiée

o Détermination de « b » :
Selon les regles du B.A.E.L 91, I’effort normal ultime NU doit étre :

B, fC28 fe
< e
N, <a 097, + A ”
Avec :
B : Section réduite du poteau ; B, = (a — 2)(b — 2)cm?
As : Section d’armature longitudinale ;As =0,8% Br ... ... ... ... ... . Zone (I1a)

A : Facteur réducteur de Ny, il est en fonction de A ;
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i - () |

fes=25MPa ; fe=400 MPa ; y»=150; ys=1,15;
. Application numérique :

o=

Br= (50 —2)(b — 2) = 48(b — 2) cm?

As =0, 8% [48(b — 2)] = 0, 384(b — 2) cm2

1<50= 7 214 14.80 < 50
=1=—=14
= i 0289-50

085 0.85 ~
“= AN 14.80\% 0.82

1402 (ﬁ) 1402 (T)
48(b—2)-25 | 0.384(b—2)-400] _

N, = 0.82 [ 0.9-1.5-10 1.15-10 ] = 22.26cm
b>22.26cm

On prend : b =50cm
o Vérification des conditions du R.P.A 99/2003 :

min(a,b) = 50cm > 25cm ... .. e e cev vv v e o cOndition vérifiée

h 306
min(a,b) = 50cm > ﬁ =50 = 15.30cm ... ... ... ... ....condition vérifiée
7 < 5= 1 <4 e et e e e e e e e e e CONAitION VETif T

Donc le poteau rectangulaire type 1 a une section de (50 X 50) cm2.
On prend une section carrée de (50X50) cm?

Donc : Type 01: (R. D. C + 2®¢étage) — (50 x 50)cm?

Type 02: (3°™¢tage ... 5°™étage) — (45 x 45)cm?
Type 03: (6°™étage ... 7°Métage) — (35 x 35)cm?
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11.3.5.3 Choix de la section des poteaux (Rive, Angle, centrale)
(ax b) cm?

@b
(35 x 35)
(45 x 45)
(45 x 45)
(45 x 45)
(50 x 50)
(50 x 50)
(50 x 50)

Tab. 11. 5 Choix des sections des poteaux

11.4 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 I’effet des
charges horizontales dues au vent et au séisme.

Fig. I1. 4 schéma du voile.

Le R.P.A. 99/2003 considére comme voile de contreventement les voiles satisfaisant les conditions
suivantes :
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» Pour le reste des étages :

{ e Zmax(:—g;15)cm

Sse>25e>3, 0> 1390cm
[l > 4eetey, =15cm 2 22
Avec :

L : Longueur du voile
e : Epaisseur du voile

he : Hauteur d’étage

On adopte des voiles d’épaisseur e = 20 cm
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11.5 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 :

Section de | Section de poutre Section de poutre| Epaisseur des
poteau principale (cm?) secondaire (cm2) voiles (cm?)

(cm?)

50 X 50

‘ 50 X 50
‘ 50 X 50 30 X45 30 X 40 20
‘ 45 X 45 30 X45 30 X 40 20
‘ 45 X 45 30 X45 30 X 40 20

‘ 45 X 45 30 X45 30 X 40 20

“‘ 35 X 35 30 X45 30 X 40 20
‘ 35 X 35 30 X45 30 X 40 20

‘ / 30 X45 30 X 40 /

Tab. 1. 6 Sections des poteaux, poutres et epaisseur des voiles
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CHAPITRE 11 : CALCUL DES PLANCHERS

I11.1. Introduction :

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

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

La structure étudiée a 1 type de planchers :

. Planchers a corps creux : qui est constitué par des poutrelles en béton armé sur lesquelles
reposent les hourdis en béton ; les poutrelles sont des poutres de section en T et disposées suivant la
petite portée et elles travaillent dans une seule direction. D’aprés le pré dimensionnement déja fait
on a un plancher a corps creux de 24 cm de hauteur dont :

Hauteur du corps creux = 20 cm

Epaisseur de la dalle de compression =4 cm
111.2. Calcul du plancher a corps creux :

111.2.1. Pré dimensionnement des poutrelles :

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

. Hauteur du plancher : he = 24cm
. Epaisseur de la nervure : ho = 4 cm
. Largeur de la nervure : by = 12 cm

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

111.2.1.1. Calcul de la largeur (b) de la poutrelle :

Le calcul de la largeur (b) se fait & partir de la condition suivante :b = 2b; + bg ... e.. .. ... (1)
L=42m;l, =0,65m
b—b l,—b L
by =2 = min (b < 25 by < 6y < by < Bho) = min(hy
Ona: <265cm; b, <42cm;24cm < by < 32cm)

Onprend : by = 26,5 cm et d’aprés (1) ona: b = 65 cm

111.2.2. Méthode de calcul des poutrelles :

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

111.2.2.1Méthode forfaitaire :

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

« La surcharge d’exploitation est dite modérée c’est-a-dire @ < max(2G ; 5kN/m?) ;

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

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

085 <

n

<1,25

n+1

« 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 Mo de la travée indépendante.

My
AN AN

Travée isostatique

M, M, M,

)A Fa®

Travée hyperstatique

Fig. 111 1 Principe de calcul des moments

Avec :

My : Moment max de la travée indépendante ;

M, : Moment max de la travée étudiée :

My, : Moment sur I’appui gauche de la travée
Me . Moment sur I’appui droit de la travée.

- __G
o Lerapportde a = Gr0

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

e Travée derive:

A

v vT.

Fig. 1113 Principe de calcul de ’effort tranchant.
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c)La méthode forfaitaire modifiée :

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 :

1) Cas ou la travée comprise entre deux grandes travees :
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. 0,5Mg (Mg correspond a la travée (AB) puis de portée
sur I’appui (C) a la petite des valeurs admissibles, ¢’est-a-dire dans le cas traité 0,4Mg
(Mo correspond au moment isostatique 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).

0,5Mg T
7] )

A A A A

Fig. 111 4 valeurs admissibles (travée intermédiaire).

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 :
:Qx(Lbc_x) x)_Mc(x);x:Lbc+Mb_Mc

2 Lbc Lbc 2 Q X Lbc
Les moments en travées 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 Mg : Le
moment isostatique maximal de la travée (BC).

M, +Mb(1—

2) Cas d’une travée de rive :

0,5Mg

0, QMJ;W///

JAY A A

Fig. 111 5 valeurs admissibles (travée de rive).
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Il suffit de porter sur I’appuis (A) la valeur du moment admissible tenu de 1’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
0,5My(BC) si la poutrelle est a plus de deux travées et 0,6 My (AB) s’il n’y a que deux travées.

111.2.2.3- Méthode des trois moments :
Cette méthode est appliquée pour les poutres a plusieurs appuis.

Mﬂ—l g Mﬂ qf Mﬂ+1

yYYvYvyvvvuy
iy iy AN

n— 1 Lﬂ_ Lﬂ+1 n + 1
-—

Figurelll.09 : Schéma expliquant la méthode des trois moments (1).
En isolant deux travées adjacentes de notre poutre, qui sont chargées d’une maniére quelconque ;
On a un systeme statistiqguement indéterminé, il est nécessaire de compléter les équations statiques
disponibles par d’autres méthodes basées sur la déformation du systéme.

M Mﬂ qf Mﬂ+1

-1 M,
e e A .
L R

Ra_1 R, ol Loet TRﬂ+1
‘- ‘+-——

Figurelll.10 : Schéma expliquant la méthode des trois moments (2).
Avec :
M, _,, M, etM, _ , : Les moments de flexion aux appuis (n-1), (n) et (n+1), lls supposés positifs.
Suivant les conditions aux limites et les conditions de continuitt ona: 8’ = 8"
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,,_, M,,etM,, ., sont provisoirement omis.

Lﬂ. Lﬂ.+1
[ I | |
Gﬂ G'|1'1+1
Ry bﬂ_ B+l Bav1
+— et

Figure 111.11 : Schéma expliquant la méthode des trois moments (3).
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G,etG, . : Les centres de gravité des aires des diagrammes des moments.
a, b, a,,eth,. : Les longueurs de part et d’autre du centre de gravité.
SpetS, .1 Les aires des diagrammes des moments pour les travéesL,etL, 1.
' =0, t Om, +0'(@

Selon le théoreme des aires des moments, on aura :

 SpyXay My qXL, M,XxL,

!

- L, XEI 6EI 3EI
6,, — Sn+1 X bn+1 Mn X Ln+1 + Mn+1 X Ln+1
L,.1 X EI 3EI 6EI

Sn X an Sn+1 X bn+1

Ln Ln+1
Cette équation est appelée «équation de Clapeyron », le théoréme des trois moments est
applicable a tous types de chargements.

0' =0" = (My_1 X Ly) +2My(Ly + Lpy1) + (Mpyq X Lyyq) = —6

111.2.3Calcul des poutrelles des planchers des étages courants :

111.2.3.1Vérification des conditions de la méthode forfaitaire :

1) La surcharge d’exploitation :

Plancher étage courant :
G =5,50 kN/m2; Q = 1,50 KN/m?
Q =1,50 kN/m2 < 2G = 10,2 kN/m? ; Condition vérifiée.

2) Poutres a inerties transversales constantes ; Condition vérifiée.
li 4.98
—¢[0,8;1,25]; 08 <—=1,58<1,25
i+1 3.15
3) Fissuration peu préjudiciable :

La méthode forfaitaire modifiée est applicable sur les planchers des étages courant.

111.2.3.2. Le 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 = 5,44x0,65 = 3, 54 KN/ml Qt=1,35G +1,5Q = 6.24 KN/ml.
Q = 1.5%0,65 = 0.975 KN/ml Qg = 1,35G = 4,76 KN/ml

Q 1,50
a = 0,2142

“Q+G 150+55
Les types des poutrelles :

Notre construction comporte 04 types de poutrelles :
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iy B C

B z5511 M azom A

o,
| e

A B C (5] E A
A o5 M zz:0m F N 25am M 255m M asom M
-,
A B cC D
L, %54m ~ 355m = 480m
A B
rS 3,55 m -\

Fig. 1116 Schéma statique des poutrelles.

4)Sollicitation a’E.L. U :

Qu = (1,35G+1 ,5Q).0,65 = 6.24 KN/ml

a = Q/(G+Q) = 1.5/(3,536+1.5) = 0,29

(1+0,3a) = 1,08 >1,05 donc on doit tenir compte de 1,08

(1,2+0,3 a) /2 = 0,612 (travée de rive).

(1+0,3 a) /2 = 0,543 (travée intermédiaire).
« Travéederive:

Mt > Max [1,05MO0 ;(1+0,3c) MO]-[(Mw+Me)/2]. [(1,2+0,3a) /2].MO
* Travée intermédiaire :

Mt > Max [1,05MO0 ;(1+0,30) MO] - [(Mw+Me) /2]. [(1+0,3a) /2].MO
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I11.3Calcul des Plancher R.D.C 1° 7°™ étages :
I11.3.1Le calcul se faita ’E.L. U :

Exemple de calcule de type 01 :

111.3.1.1 calcule du moment minimal de la travée BC :

6,24 KN. 4,76 KN.m

N

,\ T.Llu
= 355m =480m=

A B &

Schéma statique

1) Moments isostatiques :
My"B= q,L?%/8 = 6.24 (3.55) 2/8 = 9,82 KN.m

MoC= qg. L%/8 = 4,76 (4.80) 2/8 = 13,77 KN.m
2) Moments sur appuis :
Map = 0,2 Moag = 1,97 KN.m

Mg = 0,6 max (MOAB| MOBC) = 8,26 KN.m

M =0,2 Mogc = 2,75 KN.m

3) Moment en travée particuliere BC:(Mt nin)

X_ch_I_MB—MC_4,80+8,26—2,75_24O
T2 T Xl 2 "a78x4ago T

Q' x (lgc — X). X 1-X X
thin(x) === BZC - MB ( ) - MC (_)

lBC lBC
x 2,40 — 8,26 (1‘1"’0) — 2,75 (1'°°) = 8,40 kN.m

4,78%(4,80—2,40)
4,80 4,80

M; min(x) =
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111.3.1.2 calcule du moment maximal de la travée BC :

477 m 6,24 m
i

e aslbl

=355m =480m =
A B C

Schéma statique

1) Moments isostatiques :
Mo"B= q7.L%/8 = 4,77 (3.55)%/8 = 7,51KN.m

Mo5¢= qc.L%/8 = 6.24 (4.80)2/8 = 17,97KN.m

2) Moments sur appuis :
Ma =0,2 Mgag = 1,51 KN.m

Mg = 0,6 max (MOAB| Mogc) =10,78 KN.m

M. = 0,2 Mogc = 3,59 KN.m

3) Moment en travée particuliere BC:(Mt max)
l Mg — M, 4,80 10,78 —3,95
x=24 Lt
2 Quxlge 2 ' 624x480

Qu %X (g —X).X 1-X X
thax(x) == = - MB( ) — M¢ <_)

=2,53m

2 lpc lpc
6,24 X (4,80 — 1,43) 1-1,43 1,00
M, max(x) = > x 1,43 — 10,78 (W) — 3,95 (4 80) =10,94 kN.m
° Détermination de ’effort tranchant :

Pour le calcul des efforts tranchants on utilise les formules suivantes :

Tw : effort tranchant a droit T, = (%) + (@)
Te : effort tranchant a gauche T,=— (%) + (@)
o Travées (AB) :
T —= 6,24%3,55 1,97-8,26 — 9,31
TW_ E (6,224><3,5)5) _E (1?,",9575—8,2)6)_ 1284
e = 2 355 ) O

o Travées (BCnin) :

TW — (4,76;(4,80) (8,2:;(2),75)= 16,39
Te — _ (4,76;(4,80) (8,2:;375): _13,55
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o Travéees (BCma) :

(6,24><4,80) + (10,78—3,59): 12,57
2 4,80

_ (6,24)(4,80) + (10,78—3,59): _10137

Ty, =
T, =
e 2 4,80

Figure 111.13 : Diagramme des efforts tranchant [KN] Type 01.

10,78 KIN.1m

!"1_,9_.-" EIN _m 2. 26KIN .m 359 KN .m
,&. ‘%2_}'5 EMN.m
B 40KETN.
5.213 KN .m
10 24 KN
16 39 KN

12 84 KIN -I3. 55 KN

Figure 111.14: Diagramme des moments fléchissant [KN.m] Type 01

34



CHAPITRE 11 : CALCUL DES PLANCHERS

48011371 540 | 826 | 275 | 16,39 | 13,55 | 8.782 | 4,301 | 3% [ 430
B-C min 7 1 1
48011791 10,04 | 107 | 359 | 12557 | 10,37 | 1299 | 11821 2401 4 o

max | 7 8 4 1 2
‘ AB | 2,95|6,79 | 4,849 | 1,36 | 3,30 | 843 | 9,790 | 4,908 | 3,634 0138 2,;15
2.30 —5 i
L | 3,16 | 176 | 339 | 154 | 6327 | 4667 | 2016 | - | 77|
2301 413 092 | 2560 | 1,92 | 7.471 | 6,881 | 2.983 | 1,624 | 140 | 123
Max 2 0
‘ CD | 254 5’23 2,678 | 1,54 | 3,01 | 7,35 | 849 | 3,639 | 1,984 1’981 2’;34
‘ DE | 355|753 5230|301 898|939 | 1275 | 7,108 | 3875 2’54 6’;‘9
17,9 | 12,83 16,09 | 13,85 | 12,99 6,49 | 2,59
‘ EF | 480 | 07 [T [8es |3 | T | T T [ eean | T %
2 6 8 | 2
355 | 53| 1,376 | 3,76 | 8,98 | 6,74 | 10,22 | 4,804 | 0,572 | 240 | 049
BC Min 2 7
355 | 9,82 192 | 6.87 133135
T ez | 7| V)| s | 1243 | 7108 | 4763 | 707 |
cp |ag0| 1701283 | 508|350 | 16,00 | 13,85 | 129 | 9,621 | 049 | 29
AB | 355 °0° 6531|197 197 | 07| 10T 7,008 | 4007 [ 157 | 420

Tab 111 03 :Résultats obtenus R.D.C et 7 émé étages
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Les sollicitations maximales de calcul sont :

Pour le calcul de ferraillage, on prend les sollicitations maximales suivantes :

Mt max = 12,839 kn.m (20 + 4)
E.LU Myive max = 3,59 kN.m E.L.S
L Minter max = 10,78 kN.m
Thax = 16,39 KN

Mi max = 11,821 kn.m (20 + 4)
My ive max = 4,265 kN.m
Minter max — 6,497 kN.m

111.3.2Calcul du ferraillage :

Les moments max en travée tendent a comprimer les fibres supérieures et a tendre les fibres
inférieures, de ce fait les armatures longitudinales seront disposées en bas pour reprendre I’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 :

Donnée :

. Largeur de la poutrelle (table) : b =65 cm;

. Largeur de la poutrelle (nervure) : bg =12 cm;

. La hauteur de la poutrelle (table) : hp=4cm;

. La hauteur de la poutrelle (nervure) : hy =24 cm;

. Hauteur utile : d =0,9hy=21,6 cm ;
. Fe =400 Mpa ; fes = 25 Mpa ; fig = 2,1 Mpa ;

. Fissuration peu préjudiciable.
65 cm
d aem
24 cm
12 ctm
—>

Fig. 111 9 Géométrie de la poutrelle
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1) Calcul des armatures longitudinales a (I’E.L. U) :
e Entraveée :

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

On calcule le moment equilibré par la table

Mt = bh 0 Ogc(d—h 0 /2) = 65x4x14,17(21,6 —4/2) x10~ — 3 = 72,21 KN.m
Mmax = 12,839 kN.m < M, = 72,193 kN.m

Donc I'axe neutre tombe dans la table de compression, la section en T sera calculée en flexion
simple comme une section rectangulaire de dimension (bxh¢) = (65 x24) cm? soumise &

Mimax =12,839 KN.m

b
= =
AT | LT ho
bt
-_——
bo
Section de calcule
Mmax 12,839 x 103

= = = 0,030 <y, = 0,392 = A, =0
B xd®xf,, 65x2L62x 14,17 H 7 As

u=0,030 - f =0,985; P est tirée du tableau.

—fe = 400 = 348 MP
O = T 115 4
Mimax 12,839 x 103

A = = = 1,74 cm?

ST Bxdxo, 00988 x 21,6 x 348 cn
Condition de non fragilité :
Agt min = 0,23.19.d.ft28

e
2,1

Ase min 2 0,23 X 65 X 21,6 X 70 = 1,69 cm?

Le choix : 3T12 = 3,39 cmz2.
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e Sur appuis intermédiaire :

La section de calcul est une section rectangulaire de dimension (bo x h) = (12 x 24) cm?

M, _ 10,78 x10°
bxd®xfy, 12x21,6%x 14,17
u=0,125 - B = 0,927 ; B est tirée du tableau.

M, 10,78 x 103
Bxdxo, 0927 x21.6x 348

p= =0,136 <y, =0,392 > A, =0

= 1,55 cm?

s —

Condition de non fragilité :

ft28

Astmm = 0 23. bO f
e

2,1
Agtmin = 023 X 12 X 21,6 X 755 = 031 cm?

Le choix : 2T10 = 1.57 cm=.

e Sur appuis de rive :

La section de calcul est une section rectangulaire de dimension (by x h) = (12 x 24) cm?

M, B 3,59 x 103
bxd*xf,, 12x21,6%x 14,17
u=0,045 - [ = 0,977 ; B est tirée du tableau.

M, 3,59 x 103

A, = = = 0,49 cm?
ST Bxdxa, 0977 x 21,6 x 348 o

p= = 0,045 <y, = 0,392 > A, =0

Condition de non fragilité :

ft28
e

Astmm = 0 23. bO

2,1
X X X——
Astmin 2 0,23 X 12 X 21,6 X 755 = 031 cm?

Le choix : 1T10 = 0.785cmz2.
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2) Vérification d la contrainte de cisaillement :
La contrainte tangente :

T 1639x 10
T pNdT 12x216

= 0,632 MPa

Fissuration peu préjudiciable

.= {min0,2({,—;j) ;5 MPa}

1,= 0,632 Mpa <t, = 3,33MPa.................. condition vérifiée

3) Diamétres minimales ¢t :
¢t < min (ht/35;b0/10 ;¢t ). (¢t le diametre d’armatures longitudinal).
¢t <min (6,85 ; 12 ; 10)=6,85 mm.

Soit ¢t =8 mm. Donc on adopte les armatures de $8 de nuance FeE 235.
On prend 1$8. At.==0.5cm?

4) Calcul des espacements :
St <min (0,9d ; 40cm)

St <min (19,44 ; 40Cm)} St<19cm
On prend St=15 cm

5) Zone nodale :

St <min (10®y,; 15cm)

St < 10cm

St=10cm  Zone nodal.
On Adopte

St=15cm Zone courante.

6) Vérification des contraintes a I’E.L. S :

Y
-1 (o
o < —2 4 Lezs
2 100 Avec :
_ Mu
v Mser
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En travée :

ser= 11,821KN.m M, = 12,839KN.m

a=0,1362

12,839
Y =182 08

1,086 —1 25 o L
a < > + 100 - a <0293 ............condition verifiée
Sur appuis :

Mser = 6,497KN.m M, = 10,78 KN.m

a=0,0362
- 1078 _ 1 659
V=56497
1,659 -1 25 o o
a < > + 100 - a<0,579.............condition verifiée

7) Verification de la fléche :
D’aprés BAEL 91 modifi¢e 99 : f < fadm

_ Lmax SL
AveC :Fygm 500 ™aX- 1a portée maximal

Dans notre cas, ona: Lmax =4,80m

Fogm = % = 0,0096 m
_ bR® ho o
lp = =5 +15 4, (G~ d)? > d'= 0,1k
0,65.0,243 0,24
lp = ——5— + 15.3,39(——— 0,024)?

I, = 4,69.10 — 1 m4

Ay 339107

= =—=10,013
bod 0,12.0,216
0,05ft 0,05.2,1
No=tne oo =3,16
(2+3)p  (243555)0,013
* 1,75ft28 1,75%2,1
=1- =1- =0,818
U (4p Gst)+ft28 (4p 6st)+ft,28
11l 1,1%4,69%1077 —0.14
IFi (+AiUu*) (1+3,16%0,818) " ma
MyL? 11,821 x 1073 x 4,82 5
f= = = 6,04.10"°¢c

"~ 10E;Ir;; 10 x 32164,2 x 0,14
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Avec :Ei = 11000(fc,5)1/3 = 32164,2MPa

Donc: f =6,04.103cm < fyem =0,96cm...........c.coa.l. condition vérifiée
8) La section des armatures transversales :
h
A f (ru X (7)) —(0,3k x f,;)
———x= 1
by XS, Vs 0,9(sin @ + cos a) 1

k=1; f;; =21MPa; a =90° - sina+cosa =1; f, =235 MPa; y, = 1,15

h
y (h) ()
w*\2) T Thyd
T. (%) , .
On calcul la valeur de I’effort tranchant "% \2/ par la méthode des triangles semblables.

Tnax _ T (%)E”, (E):mex[){—(g)]
Xy _ho\2 X
2

a) On calcul la distance « X » :

M, —M, 480 826—2,75

gxL 2 T624x480

2t 012
2 oem

(h) _ 16,39 x (2-10,12)
2) 2

L = 2,58
_2 =2, m

NS >

o3

= 15,406 KN

h 15,406 x 1073
ru( ) = = 0,58 MPa

2] 0,12x0,216

D’apres (1) :
A, (0,58 —(0,3%x2,1))x12x 1,15
i > = — 3, -3
(St)caz > 0.9 X 235 3.22x10 cm (2)
9) Pourcentage minimal des armatures transversales :
h
Atxfe> Tux(f A X [, Ag X f,

nx(3) AXS, |
by XS, = max 5 ;0,4 MPa | = b XS, = max(0,034 MPa ;0,4 MPa) = by xS,

> 0,4 MPa

(At) _ 04X by (At) _04x12_ ;
- = | — _—
Se)in s.) =235 vecm 3

min f; min

=(5) 0,02
On prend le max entre (2) et (3) ¢/ min ,on prend St = 15 ¢cm
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266 = 0,57 cm?*/ml

= X = 2 {
A, 2002%x15=03cm*“ = S, = 15 cm

On trouve :

» Espacement dans la zone nodale :
S; < min(109;; 15cm) = min(10 cm;15¢cm) =5, <10cm — S, = 15¢m
» Espacement dans la zone courante :

S; <15cm; Onprend S, = 10 cm

10)  Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :

Mappui _ Mappui _ 10:78
z 0,9d 0,9 X 21,6 X 102

F, = = 55,45 KN

E, = 5545 KN > T, = 16,39 KN ; Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas

soumises a un effort de traction.

11)  Compression de la bielle d’about :

'
effort de traction dans la
section d'acier sur appui

Ve 47 /
ReawonU S/ V2"

{Compression dans
fa bielle de béton

-+

Fig. 111 10 Schéma de 1a bielle d’about.

La contrainte de compression dans la biellette est de :

Jb:?;Avec: S_ab0 :bab:a—bo
2

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

J— fCZB

On doit avoir : g, <
Vb

Mais pour tenir compte du fait que 1’inclinaison de la biellette est 1égérement différente de 45°,
donc on doit vérifier que :
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08X frog 2T 08X fg 2Tyg 2x16,39x1,5
op < - < - a= -az=
Vb ab, Vb 0,8 X by X fe28 0,8x12x25x10
=0,020m=2cm

a = min(a’;0,9d) ;

a=c—c -2
a'=45—-25-2=46cm
¢'=25cm;c=45cm

¢’ : L’enrobage

a’ : La largeur d’appui ;

c : La largeur de I’appui du poteau ;

a=min [(40,5cm;19,44 cm) = 19,44cm; a > 1,5 cm ; Conditionvérifiée.)
12) Entrainement des armatures :

a) Vérification de la contrainte d’adhérence :
T

=msfser=¢sxﬂ28

Ys : Coefficient de cisaillment ; 1, = 1,5 pour H. A -

TSE?”

T : L’effort tranchant maximum ; T = 16.39kN ;

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

p : Périmetre d’armatures tendue ; p=nd® =nx 1 =3,14 cm
_ T _ 16,39 x 10°

Tser = 09d x pxn 19,44 x 3,14 x 3 x 10

Teer = 1,5%X 2,1 = 3,15 MPa

Teer = 1,058MPa < T, = 3,15 MPa ; Conditionvérifiée.

B )Ancrage des armatures tendues :

= 1,058MPa

La longueur de scellement droit « Ls » est la longueur qui ne doit pas avoir une barre droite de
diameétre @ pour équilibrer une contrainte d’adhérences.
La contrainte d’adhérence Ts est supposée constante et égale a la valeur limite ultime.
7o = 0,6 X % X frpg = 0,6 X 1,52 X 2,1 = 2,83 MPa
) ®xf, 1x400
S 4xt, 4x283
Cette longueur dépasse la largeur de la poutre secondaire (b = 30 cm), on est obligés de courber les
armatures d’une valeur « r» :

= 35,33 cm

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

Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

( E > ! = ﬁ = 0,05 > 0,045 ; Conditionvérifiée
L — 22,5 480 ’ ' ’
) he > Mser = 24 _ 0,05 > _1isal 0,048 ; Conditionvérifiée
L 15X My, 480 T T 15%x12,994 7 '
As < ﬁ = 1'—57 = 0,006 < ﬁ = 0,009 ; Conditionvérifiée
\  bod ™ f, 12x21,6 ’ 400 ' ’

111.4 Calcul des poutrelles du plancher terrasse :

111.2.2.3- Méthode des trois moments :
Cette méthode est appliquée pour les poutres a plusieurs appuis.

Mﬂ—l & Mﬂ qf Mﬂ+1

yYYvYvyvvvuy
i iy AN

D e
n— 1 Lﬂ_ Lﬂ+1 n + 1
-—

Figurelll.09 : Schéma expliquant la méthode des trois moments (1).

En isolant deux travées adjacentes de notre poutre, qui sont chargées d’une maniére quelconque ;
On a un systeme statistiquement indéterming, il est nécessaire de compléter les équations statiques
disponibles par d’autres méthodes basées sur la déformation du systeme.

Mﬂ—l M, I‘.'g"I Mﬂ+1

M,
o S -
L R R

JEfﬂ—l n ﬂT Ln+1 TRﬂ"'l

Figure 111.10 : Schéma expliquant la méthode des trois moments (2).

Avec :

M, _,, M, etM, 4 : Les moments de flexion aux appuis (n-1), (n) et (n+1), lls supposés positifs.
Suivant les conditions aux limites et les conditions de continuité ona: 8’ = 0",

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,,_, M,,etM,, ., sont provisoirement omis.
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Lﬂ. Lﬂ."‘l
[ I | |
G'ﬂ G'|1'1+1
y bﬂ Bn+l Ii2;'1'1+1
P - —

Figure 111.11 : Schéma expliquant la méthode des trois moments (3).

G,.etG,, 1 : Les centres de gravité des aires des diagrammes des moments.
a, b, a,,1eth, 1 : Les longueurs de part et d’autre du centre de gravité.

SnetS, .1 Lesaires des diagrammes des moments pour les travéesL,etL,, 1.
6' =0y, t Owm, t+0'(@

Selon le théoréme des aires des moments, on aura :

r Sn X Ay Mn—l X Ln Mn X Ln " Sn+1 X bn+1 Mn X Ln+1 + Mn+1 X Ln+1

= t =
L, x EI 6EI ' 3EI © L,.4 X EI T 38 6EI
SpaXa, S,.1Xb
0' = 0" = (My_y X Ly) + 2Mp(Ly + Lys1) + (M1 X Lnyy) = —6 | ="+ =0 —
n n+1

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

111.2.4. Calcul des poutrelles des planchers Terrasse inaccessible :

Vu que la 3éme condition de la méthode forfaitaire n'est pas vérifiée c.a.d. la fissuration est
préjudiciable ou trés préjudiciable (cas du plancher terrasse), on propose pour le calcul des
moments sur appuis la méthode des trois moments.

111.2.4.1. Les type de poutrelles :
Dans le sens des poutrelles on a identifie 04 type :
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iy B C

B z55m B a1z0m B

-
- -l

A B C D E A
A cssm A 2zo0m F N 254am M 255m M ss0m M
-t L - -} = -
A B C D
_ 254m _~ 355m _  480m
A B
'y 3,55 m F-\

Figure 111.18 : Les types des poutrelles de Terrasse inaccessible .

{G = 671kN/m* _ {Qu = 1,356 + 1,50 = 10,558 kN /m?
Q = 1,00 kN /m? Qser = G+ Q = 7.71 kN /m?

Q, = 10,558 x 0,65 = 6,86 kN /m>

{Qser = 7,71 % 0,65 = 5,01 kN /m?>

% Exemple de calcul :
& En isolant deus travées adjacentes, on prend A-B et B-C :

e Partie AB :
Q. 6,86 x 3,552
My 45 = 3 = 3 = 10,806 kN.m
L, 3,55
an=bn=7=T= 1,775m
2 2
Sn = 3 (Ln X Mo 45) = 3 (3,55 x 10,806) = 25,56 m’
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e Partie BC:
Qul2 6,86 X 4,807
My e = 3 = 8 = 19,75 kN.m
Lyer 4,80
an+1:bn+1:nT+: 2 =24m

2 2
Sns1 =5 (Lt X Mo pc) = 5 (4,80 x 19,75) = 63,2m?

e Détermination de I’équation :
My = —0.2M, 45 =-2,16
My = —0.2Mygc =-3,95
= —7,668 + 16,7Mp — 18,96 = —266,28

¢ Les momentsaux appuis et en travées :
» Sur appuis :

16,7Mg = —239,65

M, _-2,16 KN.m

My _ -14,35 KN.m

M. - -3,95 KN.m

> En travée :
My, + Mg —-2,16 — 14,35
MtAB = T + MOAB = 2 + 10,80 = 2,54KNm

MB + MC _14‘,35 - 3,95
Mepe = ————+ Mo pc = > +19,75 = 10,60kN.m

« Calcul des efforts tranchant :

( M, — Mg [ —-2,16 +14,35 3,55

Ty =————+Qu== ( ,86><—)= 15,61kN
TravéeAB : < l 2 3,55 2

_— My, —Mp l B —2,16 + 14,35 ( 6 x 3,55) — _874kN

e l Quy = 3,55 ’ 2 )7

( —14,35 + 3,95 4,80

T, = + (6,86 X —) = 14,29kN
TravéeB(C : < 4,80 2

_— —14,35 + 3,95 ( 6 x 4,80) — —1863kN

S 4,80 ’ 2 ) ’
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Tableau 111 . 11 : Récapitulatif des résultats trouvés du plancher terrasse.

«+ Sollicitations de calcul:

M; max = 10,80 kn.m M; max = 7,89 kn.m
E.L. U{ M, ive max = 5,40 kn.m E.L.S{ Myive max = 3,94 kn.m
Minter max = 17,61 Kn.m Minter max = 10,48 Kn.m

Tmax = 18,70 Kn.m

< Calcul du ferraillage L’ELU :
» Entravée:

ho
Mtb=b><h0xm,cx(d—7)

4
My, = 65 X 4 X 14,17 X (21,6 — E) x 1073 = 72,19 KN.m

Mi(max) = 10,80 KN.m < 72,19 KN.m

Donc l'axe neutre tombe dans la table de compression, la section en T sera calculée en flexion
simple comme une section rectangulaire (b X h;) = (65 X 24)soumise a :
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Mt(max) = 10,80KNm
My 10,80 x 103
- - = 0,025 < 0,392 = A4'; = 0
Koo xd2xb 1417 x (21,6)% 65 s

u=0,025 - = 0,987 ; B est tirée du tableau.

400
og = f—e = = 348 MPa
ye 1,15
Mimax 10,80 x 103

As =

- - = 1,46cm?
Bxdxa, 0987 x21,6x 348 cn

» Condition de non fragilité (section en Té) :

Ao = I'X fizg
™ 0,81 X hy XV, X fe

(30 (=) (b0 x (h ) x (52)

(b X ho) + (bo X (h — hy))
(65 X 4 X (24 - g)) + (12 x (24 — 4) x (242—““))

V2:

= =16,2cm
(65 % 4) + (12 x (24— 4))
Vi=h,—V, =24-162=7,2cm
bV — ((b —bo) x (V; — ho)B) by x (h —Vy)?
I = 3 + 3
65 % 7,23) — ((65 —12) x (7,2 — 4)3 12 x (24 —7,2)3
=( ) (( 3 ) x( ))+ ( 3 ) = 263179 cm*

L __ 263179 X210 ..,
min = 081 x 24 x 16,2 X 400 ™
Donc : Ageqr = 1,46 cm? > A,y = 0,44cm? Condition vérifiée

On prend 2T12 =2,26 cm?

» Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) :

Le béton tendu est négligé dans le calcul.

Mintmax =17,61 KN

M, 17,61 x 103

bxd?Xfy,, 12x21,6%x 14,17
u=0,041 - = 0,979 ; B est tirée du tableau.
A = 2,39 cm?
Donc : Ageq; = 2,39 cm? > Ay = 0,44 cm?  Condition vérifiée
On prend 2T8 (fillante) + 1T16 (chapeau) =2,51 cm?

§= =0,041<p; =0392 5 A, =0
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» Sur appui de rive :

My ivemax =5,40 KN.m

M, B 5,40 x 103

bxd®xf,, 12x21,6%x 14,17
u=0,013 - [ = 0,994 ; B est tirée du tableau.
As = 0,72 cm?
Donc : Ageq; = 0,72 cm? > A,in = 0,44cm? Condition vérifiée
On prend 2T10 =1,57 cm?

§= =0,013<u,=0392 >4, =0

+ Vérification a PE.L.S :

e Position de I’axe neutre :

b
Eyz +nA'(y-c') —nA(d-y) =0 - 32,5y> + 33,9y — 732,24 =0
y=4,25cm

e Moment d’inertie :
65 X 4,253

b
— _.3 _)2 —
I = 3 + nA(d-y) 3

+ (15 x 2,26 X (21,6 — 4,25)?) = 11567,91 cm*

e Calcul des contraintes :
o Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :
M, 7,89 x 103
Ope = 7 Xy = mx4,2520,17MPa
O-_bC: 0'6f628 = 15 MPa

ope = 0,17 MPa < 0, = 15 MPa ; Condition vérifiée

o Contrainte maximale dans I'acier tendue og;:

o5 = 1 x 2T = 15 5 103 x 2B _ 450 Mpa
I 11867,91

- 2
0., =min (§ X f2;90 fnftjMpa) fissurationpréjudiciable.

05t = 150 MPa < Est = 165Mpaconditionvérifiée.

o Contrainte de cisaillement :(effort tranchant) :
L'effort tranchant maximal Tma=18,70kN:
T 18,70 x 10

“bxd 12x216
T, = min(0,1f,,g ; 4 MPa) ; Fissuration préjudiciable
T, = min(2,5 MPa ; 4 MPa) = 2,5 MPa

1)1, =072 MPa < T, = 2,5 MPa; Condition vérifiée

T, = 0,72 MPa
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Donc il n’y a pas de risque de cisaillement.

e Calcul des armatures transversales A :
o Le diamétre:
D’aprés le B.A.LE.L 99 (A.5.1.23),0ona:

< mi (h[ ]_bo
@; < min 3T mm,10

o (240[ ]_120[ ]_14>
@; < min 35 mml; 10 mml;

¢, <min(6,85;12;14) = 6mme, = 6 mm

from; o)

o Calcule des espacements:
s¢ < min(0,9d; 40cm)
S¢ <(19,44; 40cm)

o Lasection des armatures transversales:
K=1 (fissuration non préjudiciable).

h
At fe - (Tu X (E)) - (O,3k X ftj)
bo XS, Vs 0,9(sina + cos a)

} s < 19,44cm

(D

k=1;ftj=2,1MPa;a=90°—>sina+cosa=1;fe=400MPa;yS=1,15

h
wx(l) -5

o Calcule de valeur de I'effort tranchant Tu(h/2) par la méthode des triangles semblables :
Tmax _ Tu X (h/2) h) _ Tnax[X — (h/2)]

X _X—(h/Z):)TuX<§ X

Tom=18. 70 KN Tu(h/2)?

2=012
X
4 80 m
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o Calcul la distance X :

L M,—-M,
X=-c+—2
2 * qXxL
_480 1471-395
~72 T480x686 T
h_024_ (h> _1870x(272-012) _ oy
2= 2 eM™Mu\z) T 2,72 -
(h) 17,87 x 1073 0 68MP
X z|=———=
w?\2) T 012x0216 OO
h
Ty (E) = 0,68MPa.
h *
A (3) - 03K x f,
by X st Xy~ 0,9 X (sina + cosa)
D’apres (1) :
A, (0,68 —(0,3x21))x12x1,15
) > =3,210"* 2
(St)cal = 0,9 x 235 o @)
o Calcul minimal des armatures transversales :
h
At—xfe > max m ;0,4 MPa | = M > max(0,31MPa ;0,4 MPa)
by X S; = 2 by X S, =
A X f,
= > 0,4 MP
bo X S, — .
(At> - 0,4 X b, (At) - 0,4 x12 0.02 3)
—_— = = | — =z =0, cm
St min fe St min 235
On prend le max entre (2) et (3) w(ﬂ) >0,02,onprend S; =15cm
St/ min

2
Ontrouve : A, = 0,02 X 15 = 0,3 cm? = lechoix : 206 = 0,57%

o Espacement dans la zone nodale :
S; <min(109;; 15cm) = min(14cm;15cm) =S5, < 14cm - S; = 5cm

o Espacement dans la zone courante :
St <15 cm; OnprendS; = 15 cm
o Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :
P M appui _ M appui _ 17,61
u z 0,9d 0,9 x 21,6 x 1072
E, =90,58 kN > T,, = 18,70 kN ; Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises a
un effort de traction.

= 90,58 kN
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CHAPITRE Il : CALCUL DES PLANCHERS

o La contrainte de compression dans la biellette est de :

R F, =TV2 _or
bz?;Avec: 5=a_b° I:>ab=a—b0
V2
Ou:
a : La longueur d’appui de la biellette.
— chS

Ondoitavoir : o, <
Vb

Mais pour tenir compte du fait que 1’inclinaison de la biellette est 1égérement différente de 45°,
donc on doit vérifier que :
0,8 X f,2g - 2T < 0,8 X f,2g

Yb abgy Vb
2Ty 2x%x18,70 x 1,5

= =az=
0,8 X by X f,23 0,8x12x25x10
a = min(a’;0,9d) ;
a =c—c —-2;
¢'=25cm; c=45cm
a’ : La largeur d’appui .
c : La largeur de I’appui du poteau .
¢’ : L’enrobage.
a=min [(40,40 cm; 19,44 cm) = 19,44cm ;
a > 2,3 cm; Condition vérifiée. |

o5 <

= a =0,023m=23cm

e Entrainement des armatures :
o Vérification de la contrainte d’adhérence :

Toor = ———————— < Toor = Ps X
ser O,9d><u><n ser lps ft28

Y, : Coef ficientdecisaillment ; s = 1,5 pourH. A .

T : L’effort tranchant maximum ; T = 18,70kN .

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

p : Périmétre d’armatures tendue ; p=n® =n x 1= 3,14 cm
T 18,70 x 103

Tser Z00dx uxn 19,44 x 4,14 x 3 x 10°

Teer = 1,5 X 2,1 =3,15 MPa

Tger = 1,02 MPa < Tg,, = 3,15 MPa ; Conditionvérifiée.

= 1,02 MPa

o Ancrage des armatures tendues :
La longueur de scellement droit « Lg » est la longueur qui ne doit pas avoir une barre droite de
diametre @ pour équilibrer une contrainte d’adhérencers.
La contrainte d’adhérence 7, est supposée constante et égale a la valeur limite ultime.
7o = 0,6 X P2 X fig = 0,6 X 1,5 x 2,1 = 2,83 MPa
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CHAPITRE Il : CALCUL DES PLANCHERS

®xf, 1x400

ST 4xt, 4x283

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre secondaire (b = 35 cm), on est obligés de courber les
armatures d’une valeur « r » :

= 35,33 cm

r=550=55%x14=7,7cm
o Vérification de la fleche :
Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

( ﬁ > L = —4 = 0,05 = 0,045 ; Conditionvérifiée
L — 22,5 480 e ’
4 he > Mser = 24 _ 0,05 > _78 0,049 ; Conditionvérifiée
L ~15x My,,, 480 >~ 15%x789
45 < 3,6 = _251 = 0,009 < 3,6 = 0,009 ; Conditionvérifiée
\ boed ~ f, 12x216 400 7
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CHAPITRE Il : CALCUL DES PLANCHERS

Dessin de ferraillage des poutrelles

1T10 (chapeau) 1T10 (chapeau)

Appui de rive Appui intermédiaire

RDC .......... 7" étage

I'T10 (chapeau) I'T10 (chapeau)

Appui intermédiaire

A i riv Terrasse

Fig. I11 16 Dessin ferraillage des poutrelles.
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CHAPITRE 11 : CALCUL DES PLANCHERS

111.3. La dalle de compression :

La dalle de compression doit avoir une épaisseur minimale de 4 cm, elle est légerement armee
par un quadrillage des barres, les dimensions de la maille ne doivent pas dépasser :
-20cm (soit 5 barres par métre) pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles.
-33cm (soit 3 barres par métre) pour les armatures paralléles aux poutrelles.
e Section minimale des armatures Perpendiculaire aux poutrelles :
-AL> 200/fe  (cm#ml) siI< 50cm
-AL> 4l/fe (cm#ml) si 50cm <1< 80cm
Avec | : I’écartement entre axe des nervures
e Section minimale des armatures paralléles aux poutrelles :
All> AL
L=0,65m
Fe =215 MPa
50cm < L=65cm < 80cm
A-L2 4x65/215 = 1,21 cm?/mll
On prend Al=35 @6 =141 cm/ml
A/ > 1,41/2=0,705 cm?/ml
On prend un quadrillage de section 5¢ 6 avec un espacementde20 cm

Les axes des poutrelles

7

T

Figure.l11.21 : Ferraillage de la dalle de compression.

56



Q)

V.

&

V

RE [

i

'y

PIT;

¢

r///
y )

Tl—

1

112

Ch




CHAPITRE IV : FERRAILLAGE DES ELEMENT NON STRUCTURAUX

1V.1- L’acroteére :

1V.1.1 Définition :

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

W,

E

WAL

M,

Schéma statique

10cm ] Jem

L]
l:m: -
Zcomy
T

60 cm

Fig.1V.1. Acrotere
IV.1.2 Charges sollicitants I’acrotére :
IV.1.2.1 Charge permanente et charge d’exploitation :

Charge permanente :

Le calcul se fait a la flexion composée, pour une bande de 1 m de longueur.
G = 25[(0,5 x 0.10) + (0,08 x 0.1) + 0.5(0,02 x 0,1)] x1
G=1,71 Knlm

Charge d’exploitation :
On prend en considération I’effet de la main courant

Q=1x1=1Kn/ml
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CHAPITRE IV : FERRAILLAGE DES ELEMENT NON STRUCTURAUX

1VV.1.2.2 Charge aux états limites :

E.LU:

Le calcul se fait a la flexion composée, pour une bande de 1 m de longueur.
NU=1356G=135x1,71=231 Kn/m
MU=15Qh=15%x1%x0,6=097 Kn.m
TU=15Q=15x1=15kN

ELS:

NS=G=171KN
MS=Qh=1x0,6=0,6kN.m
TU=Q=1kN

1V.1.2.3 Enrobage :

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

1VV.1.2.4 Excentricité :

_MU_ 0,9 — 039

¢S N, T 232”0

€p

Y=<

> e

ep 0,10

7= T=O,05m <0,39m

ep . Epaisseur de I’acrotére.

Donc le centre de pression se trouve en dehors de la zone limitée par les armatures.
I1VV.1.3 Calcul du ferraillage (E.L.U.) :

I1V.1.3.1 Vérification de la compression (partielle ou entiere) de la section :

)

1
> 0,02] = 0,97 kN.m

h
M, = Ny [e +5- C] = 2,32[0,39 +
(d - c")Ny — My < (0337h —(0,81c))f, x hx h
(d — )Ny — pm,= ((0,09 —0,02) x2,31) — 0,97 = —0,80 kN ,,,
((0337 xh) = (081X C))fxbxh

= ((0,337 x0,1) — (0,81 x 0,02))14,17 x 10® x 1 x 0,1
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CHAPITRE IV : FERRAILLAGE DES ELEMENT NON STRUCTURAUX

= 24,79 kN.m
- 0,80 <24, 79kN. m;

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

1VV.1.3.2 Vérification de I’existence des armatures comprimées A’ :

My=0,97 KN.m

__ My 097x10
B oxdxf,, 100x 92 x 1417
= > = _opes;
M= 35 41000e, 35+ 1,74 007
Avec :
400
Je = 0,00174

&7 Fx Ve 2x105x 1,15
u; = 0,8 % 0,668 x (1 -(04 x 0,668)) = 0,392 > 4 =0,0084 - A' =
Pas d’armatures de compression.

u=0,0084 - g =0,996

1VV.1.3.3 Calcule de la section d’armatures en :

Flexion simple :

My 0,97 X 103

A = =
IS ™ 6,.d.B~ 348 x9 x 0,996

= 0,31 cm?*/ml

Flexion composeée :
Ny 2,32 x 103

Arg— —— =0,31— ————— = 0,24 cm?/ml
s~ 1000, 100 x 348 cm”/m

AfC =

I1V.1.3.4 Section minimale des armatures en flexion composée pour une section rectangulaire :

Les armatures principales :
Nser=Ng= 1,71 kN/ml

Mser=Mo=Ngx h=1x 0,60 =0,60 kN. m

Mg, 0,60
Csor = N, = 172 =0,35m=35cm

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

4 _dbfog o eer—045d . 9x100x 21 35405 .
smin = ecer — 0,185d ~ 7T T 400 35 — 1,665
= 1,01 cm?/ml
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CHAPITRE IV : FERRAILLAGE DES ELEMENT NON STRUCTURAUX

On adopte 5O6 p.m. ; As=1,41 cm?/ml ;
Avec un espacement S¢= 20 cm

Armatures de répartition :

A—AS—1'41—035 2 /ml
r=7="72 =0 cm”/m

On adopte : As=1,41 cm?/ml ; Soit : 506 p.m.
1V.1.4 Les vérifications :

IVV.1.4.1 Vérification des contraintes (E.L.S.) :

Moment de service :

0.10

Mger = Neer (e —c+2 ) =1,72x (0,35 - 0,02+ =2) = 0,65 kN.m
Position de I’axe neutre :

b, 100
LA nAs(d-y) =0 >y + 21,15y —190,35=0 - y =1,75cm

Moment d’inertie :
b 2
I=2y*+ n4(d-y)

3
T 4 (15X 1,41 % (9 — 1,75)2) = 1290,34 cm*

| =
1V.1.4.2 Détermination des contraintes dans le béton comprimé o :

Mer 0,65 x 10°
I 7T 7129034

be = 0,628 = 15 MPa

op = X 1,75 = 0,88 MPa

op=0,88 <0pc=15MPa ......... Condition vérifiée

1V.1.4.3 Détermination des contraintes dans ’acier tendu o: :

2
—f,;110/n x ) i
3fe N X fzs ; Fissuration préjudiciable

Ost = min (
Avec :
n : coefficient de fissuration pour HA ® > 6 mm ; = 1,6

"0t = Min (266,67 MPa ; 201,63 MPa) = 201,63 Mpa

0,65x103
1290,34

O = N (d — y) = 15 X x (9 — 1,75) = 54,78 MPA

0st= 54,78 MPa < g5 = 201,63MPa ....... Condition vérifiée
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CHAPITRE IV : FERRAILLAGE DES ELEMENT NON STRUCTURAUX

1V.1.4.4 Contrainte de cisaillement :

T
Ty = m
T=15Q=15%x1=150kN
150 ,
Ty, = 1><—0,09 = 16,67 kN/m* = 0,017 MPa
Tu=min (0,1fc28; 4 MPQ) ............... Fissuration préjudiciable

Ty =min (2,5 MPa ; 4 MPa) = 2,5 MPa
7,= 0,017 MPa<t,=25MPa ........... Condition vérifiée
IV.1.4.5 Vérification du ferraillage vis-a-vis au séisme :

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

Fp=4%xCprx AxW,
Avec :
A : Coefficient d’accélération de zone A = 0,15

Cp : Facteur de force horizontale C,=0,8
W : Poids propre de I’acrotere W, = 1,71 kN

F) : Force horizontale pour les éléments secondaires des structures

Fp=4%x08x0,15%171=082kN<15Q=15kN ...... Condition vérifiée

S5®6 p.m.

o
[ ad ] [ © ]

Coupe A-
506 p.m.

Fig. IV. 2 Ferraillage de I’acrotere.
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CHAPITRE IV : FERRAILLAGE DES ELEMENT NON STRUCTURAUX

1V.2- Balcons :

Une installation est dite en balcon lorsqu'un élément est soutenu par une partie qui est elle-
méme au-dessus du vide, c'est-a-dire sans support immédiat en dessous de I'élément en «
porte-a-faux ». Dans le langage courant, une installation en porte a faux évoque un risque de
désequilibre ou de rupture si elle est trop chargée, comme elle repose sur la solidité des
supports qui la retiennent et que 1'ensemble de I'installation n'est pas a I’aplomb de son point
d’appui.

ANNAN
Y24
1.10 mm

NONNNNN
SIS S

NONCNNNNNANUNN AW NNNANNN NN NN W

5,35 mm
1V.2.1 Balcon étages courants :

IVV.2.1.1 Les charges et des sollicitations :
G = 5,25 Kn/m?
Q =3,5 Knim®

Charge surfacique et linéaire :

Qu=1,35G + 1,50 = (1,35 x 5,25) + (1,5 x 3,5) = 12,33 kN/m? ;

Qu=12,33x1m=12,33 kN/ml ;
Qser=G +Q =5,25+ 3,50 = 8,75 kN/m?;
Qser: 8,75 x1lm= 8,75 kN/ml ;

Poids propre du mur :

La porte a faux supporte la charge d’un mur en brique a double cloison de 3.06 m
de hauteur.
Prur=6%bxhx1m=156kN

D’ou : Pumur = 1,35Pmur = 1,35 x 1.56 = 2.106 kN
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Poids de I’enduit (intérieur et extérieur) :
(Couche de 1.5cm) :
Penduit=60xbxhx1m=18x0.02x1.2x1m=0.432 kN

D,Otl . Pu enduit = 1,35Penduit = 1,35 X 0.432 = 0.583 kN

Charges totales :
Pu = Pu mur + Pu enduit = 2.106 + 0.583 = 2.689 kN

Pser: Pmur+ Penduit: 1.56 + 0.432 = 1.992 kN

1VV.2.1.2 Calcul du moment max et de ’effort tranchant max :

2,68%1,102 % ( 1,10

2
My, = Z2x (L, —2) +PL} = 535 — 22%) + 2,68 X 1,10° = 6,94 KN.m

_ PL% _ 2,68x1,10?

’ = 0,13 KN.m
24 24

M= 0,85. M= 0,85x6,94= 5,89 KN. m.
M, =0, 85. M= 0,85x 0,13= 0,11 KN. m.

My, =My = 05M,, = 0,5 X 5,89= 2,94 KN.m

1V.2.2 Ferraillage :
1IV.2.2.1sens X :

En travée :
d=09hr=0,9x%x15=13,50 cm
M =5.89 kN. m

My _ 5,89x103

= = = 0,023
H OpcXd2Xb  14,17x(13,5)2x100 !

Donc : A’ n’existe pas et § =0,988

_ Mimax 5,89x103

— = = 1.27 cm?/
Bxdxos 0,998 x13,5x348

On adopte : 4T10 et Aadpt=3.14 cm?et S;=25cm
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Sur appuis :
Max=2,94 kKN. m

Mg _ 2,94x103
OpcXd?xb  14,17x(13,5)2x100

p= = 0,011

Donc : A’ n’existe pas et § =0,994

A= Mgmax 2,94 x 103
T Bxdxo, 0994 x 13,5 x 348

= 0,63 cm?
On adopte 4T10 et Agape = 3.14 cm? et St=25cm

IV.2.2.2sensy:

En travée :
d=09h=0,9%x15=13,50 cm
Mty=0.11 kN. m

My 0,11x103

= = = 0,000
H OpcXd?Xb  14,17x(13,5)2x100 ’
Donc : A’ n’existe pas et § =1,00
M 0,11x10%
Agy = —1max = = 0,02 cm?
Bxdxog 1X13,5X348

On adopte 3T10 et Aqap: = 2.36 cm? et S =33.33 cm

1VV.2.3 Vérifications :

1VV.2.3.1 Condition de non fragilité :
023X bXxXdXfag 0,23 x100x 13,50 x 2,10

Apin = =1 2

min 3 200 ,63 cm*/ml
Agape = 3,14 ¢cm? > Apin = 1,63 cm? ... ... ... ... ... Condition vérifiée
I1VV.2.3.2 Contrainte de cisaillement :

Trax = Qu.l+ P, = (1233 x 1,1) + 1,992 = 16,65kN

_ T _1665x10 .,

= pxd 100x1350 4

Tu=min (0,1fc28; 4 MPQ) ................ Fissuration préjudiciable
Ty =min (2,5 MPa ; 4 MPa) = 2,5 MPa

w=0,12 MPa<1,=25MPa ................. Condition Vvérifiée

La reprise de bétonnage n’existe pas donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires,
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1VV.2.3.3 Contraintes d’adhérence :

B T B 20,43 x 103
T 09xdxnxp 09x13,50 %4 x 3,77 x 102

Tse = 1,11 MPa

Avec :

n=4 : Nombre d’armatures longitudinales tendues

u : Périmétre d’armatures tendues ; u = 3,77 cm; tirée du tableau
Tse = Ps X frog=1,50 x 2,1 = 3,15 MPa

Y, . Coefficient de scellement relatif a 1’acier selon sa nature lisse ou HA
Ys =1 — Pour les aciers lisses
Ys=1,5 — Pour les aciers HA

Tee=111 MPa<tsc=3,15MPa............ Condition vérifiée

1VV.2.3.4 La vérification des contraintes a I’E.L.S. :

Détermination de la position de I’axe neutre :

A, = 3.14 cm?
D =0,9h =0,9x15 =13,5cm

b

Eyz — 1545(d —y) = 50y?> +47,1-63585=0 -y =3,1cm
L’axe neutre se trouve a la fibre le plus comprimé

Détermination du moment d’inertie :
100 x 3,13

3
Détermination de contrainte dans le béton comprimé op. :

b
I = §y3 + nAs(d — y)? = + ((15 x 3,14)(13,50 — 3,1)?) = 6087,36 cm*

Mg, 5,61 x 103

X V1= —Fooma—
I 6087,36
b = 0,6fc28= 15 MPa

op = x 3,1 = 2,85 MPa

o,=285<0p.=15MPa .......... Condition vérifiée

Détermination des contraintes dans ’acier tendue os; :

2
= min [=f. ; 110/nf, . : e
min I3 € 28| . Fissuration préjudiciable

Ost

n : Coefficient de fissuration pour HA® > 6 mm ;n=1,6
ost = min(266,67 MPa ; 201,63 MPa) = 202 Mpa
M 561 % 103

ser
- = 15X ————— x (1 -31) = MPA
0 d—y) 5 6087 36 (13,50 — 3,1) = 83,77

Os¢ =1

0s:=83.77T MPa<os:=202MPa.............. Condition vérifiée.
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1VV.2.3.5 Vérification de la fleche :

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

14
{ F, = 8QEI Fleche due a la charge répartie

3

F, = ; Fleche due a la charge concentrée

3El’
Détermination du centre de gravité :

h
SA; X Y, <(b X h)’?> T X AsXd) 00 %15 x 7,5) + (15 x 3,14 x 13,50)
«TzA (bxh)+ (1 x A B (100 x 15) + (15 x 3,14)
=7,68cm
Y =Ys=768cm

Yo=h—-Ys=753cm

Calcul du moment d’inertie :
I =bY13+ bY23+ (d—Y1)2
100x7,683 100x% 7,533

= ——+ ==+ (15x 3,14) x (13,50 - 7,68)*) = 30926,81 cm*

Calcul de la fleche :

v I3 [Ql ] 1,103 x 102 12.33x 1,1 N 1,99
= X
3 32164-,19 X 10~5 x 30926,81 8 3

= 0,033 cm

Fo = -
adm = 555 550 = 06 cm

Foq1 = 0,03 cm < Fuy,, = 0,44 cm ; Condition vérifiee

1VV.2.4 Disposition du ferraillage :

a) Arrét des barres :

La longueur de scellement L est la longueur nécessaire pour assurer un ancrage correct.
Ona: fe400 et fcps=25 MPa.

L _ 9k _ 400 x 1 o
ST ar,, 4x(06xL,1Zx21) 0

b) Cas des charges uniformes :

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

Li=max (Ls ; %(0,3 + ;:—(:{) Lx) =max (35 cm ; 33 cm)
Li1=35cm

Ly=max (Ls ; Lz—l) =max (35 cm ; 17,5 cm)
L,=35cm

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

Les aciers armant a la flexion, la région centrale d’une dalle sont prolongés jusqu’aux appuis
araison d’un cas contraire, les autres armatures sont arrétées a une distance :

Lx/10 =110/10=11 cm

4T 10

/
T 5-f51<r|

1.10
3T10

Fig. 1V.3 :schéma de ferraillage du balcon
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2T \ /;"'1'1[" [1.0n

[ &
e 1
o ™
x_ x_
2T hipam b -2 ZThipm
o 4_-|.| |4—p s
S I
Py I = 1z .H“‘-a
Tienm '_'{ al }:;T |‘_" 1) pm
»
o .
TTipm 7 |"‘= I pam
3,5am

/_*mp.m.
110 ' 21,

TIlpm.

+ 3

Fig, IV, Heraillaze die L dalle kaloon
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CHAPITRE IV : FERRAILLAGE DES ELEMENT NON STRUCTURAUX

- Les escaliers :

1VV.3.1 Définition :

L’escalier est une construction architecturale constituée d'une suite réguliére de marches,
permettant d'accéder a un étage, de passer d'un niveau a un autre en montant et descendant,

Ils constituent une issue de secours importante en cas d’incendie, 1’établissement des
escaliers nécessite le respect de certains facteurs, ils doivent étre agréable a I’ceil et

fonctionnelle et aussi facile a monter.

| Trémie
1 N =i Bt _
Murc d'échiffre Giron /
-———— \\\
% Palier intermedioire
a
& £
.E Profondeur
T de marche
Houteur
de morche
Limon
Crémoillere
Contremorche
Volée de morches &

Marche

Nez de morche

Fig. IV. 5 Schéma descriptif d’un escalier
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* Escalier a 2 volées se trouve au niveau du RDC jusqu’a la Terrasse :

* E

4,25 m
v 27 m
Fig. IV. 6 Vus en plan de ’escalier
5 i 4,35 m

4 \i

< 7
< ><—>
2,1m 14m 2,Tm 1,4m

Fig. IV. 7 Schéma statique
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Pour arriver a faire le calcul d’un escalier il faut se baser sur les formules suivantes :
Formule de Blondel :
S9cm<2h+g<64cm

Avec : h: Lahauteur de la marche (contre marche) g : La largeur de la marche.
On prend : 2h + g = 64 cm (usage publiques)
On a aussi c¢’est deux formules :

H=nxh=%etL=(n+1)

Avec :

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

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

1VV.3.2 Dimensionnement des marches et contre marches :

D'aprés BLONDEL on a :

L H
m=(Z+2)x }
Et puis :

mn2-(m+ 1 +2H) n+2H=0 .... (2)

Avec :

m=64
H=306/2=153cm
[=270cm

Donc I'équation (2) devient : 64n2-640-n+306=0
La solution de I'équation est : n=9 contre marches.
Donc les membres de marche n-1=8 marches.

Puis: h= 1753=17cm
2h+ g =64 donc: g =30cm
S99 ecm<2h+g<66cm

On vérifie avec la formule de Blondel :
59cm < (2x17)+30<66cm = 59cm < 65cm < 66 cm; Condition vérifiée
L'inégalité vérifiée, on a 5 marches avec g=30cm et h=17cm.

tan o« = g =057 - a=2957° - cosa = 0,87
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CHAPITRE IV : FERRAILLAGE DES ELEMENT NON STRUCTURAUX

1VV.3.2.1 Epaisseur de la paillasse (ev) :

L L L L 270 270
—<e, <—> <e, < <ey S —m——
30 20 30cosa ZOCosa 30 x0,87 — 20 x 0,87

- 10,34 < e, < 15,51

enprend: e, = 12 cm

1V.3.2.2 Epaisseur de palier (ep) :

e,
cosa 0,87

e, = = 13,71 c¢m onprend: e, =14 cm
1VV.3.3 Descente de charges
1vV.3.3.1

Volée :

Désignation densite

Revétement en carrelage horizontal 0,02

Mortier de ciment horizontal 0,02

Lit de sable fin 0,02 18,00 0,36

Revétement en carrelage vertical ep x 20 x h/g 0 02 20,00 0,23

Poids propre de la paillasse ep=25 cosa ‘ 0,14 25,00 4,02

Poids propre des marches h ,= 22 l 22,00 1,87
e RN
Enduit en platre ep/cos a ’ 0,02 10,00 0,23

Tab. V. 1 Descente de charge (volée)

Charge permanente : G=7,61 KN/m?.

Surcharge d'exploitation : Q=2,5 KN/m?.
Qu volee= (1,35G;1+1,5Q1).1 m =14,02 KN/ml.
Oser votge = (G+Q).1 m= 10,11 KN/ml.
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CHAPITRE IV : FERRAILLAGE DES ELEMENT NON STRUCTURAUX

1VV.3.3.2 Palier :

Désignation Densité (KN/m®) | Poids KN/m?

Poids propre du palier ep 0,14

Revétement en carrelage 0,02

Lit de sable fin ‘ 0,02 18,00 0,36

enduit de platre 0,02 10,00 0,2

Tab. IV. 2 Descente de charge (palier)

Charge permanente : G=4,86 KN/mz.
Surcharge d'exploitation : Q=2,5 KN/mz.

Qu patier= (1,35 G2+1,5 Q2).1m = 10,31KN/ml.
Oser patier = (G+Q).1m = 7.36 KM/ml.

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

Qpaillasse — Ypalier _ 14,02 - 10,31

= = 0,36 > 10%
CIpalier 10,31
On garde le schéma statique réel.
1V.3.4.1 Les réactions d’appuis :
2,7
(10,31 x 1,4 %X 0,7) + (14,02 x 2,7 X (T+ 1,4)
R, = = 27,85 Kn
4,1
1,4
(14,02 x 2,7 x 1,35) + (10, 31X14X(T+2 7)
R, = i1 =24,43 Kn
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10,31 kN/m \/ 14,02kN/m
\/
UL
o Iy ’ > %7’85 )

Fig. 1V . 8 Schéma statique de I’escalier

1VV.3.4.2 Effort tranchant et moment fléchissant :

. 0<x<14 0 M
1
Ty = Ry — q1x v
N X2
Mey=Rax —q:1 > i
{T(O) = 24,43 KN { T(1,4) = 9,996 KN A T
M(0) = 0 KN.m M(1,4) = 24,09 KN.m 727
X
RA l—)

e  l4<x<4l 0 M
Ty = Ry — 1,4, — q2(x — 1,4) J) -
3 1,4) _ (x—1,4)? J J J
A

Meo-Rax — 14q; (x — 22 22 g, j
A Y

{ T(1,4) = 9,996 KN {T(4,1) = —27,85KN 7 l T
M(1,4) = 24,09 KN.m M(4,1) = 0KN.m 74>7 y

Mmax= 24,09 kN. m R,k N

1VV.3.5 Calcul des moments maximaux en travée a ’E.L. U :

Ona: Mmax=24,09 kN. m

a) Moment en travée :
M:=0,85 %X Max= 20,47 kN. m

b) Moment en appuis :

Mq=0,40 X Mmax= 9,636 kN. m
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Réaction Effort Moment T max | M max | Moment sur Moment en

(KN) tranchant fléchissant  (KN) (KN.m) appuis travée

(KN) (Ma=0.4Mp) | (M=0.8Mo)

(KN.m)

.‘ 27.85 -27.85 0

Tab. 1V. 3 Effort tranchant et moment fléchissant (E.L.U)

1VV.3.6 Calcul dus moments maximaux en travée a PE.L. S :
Ona: Mmex=17,32 kN. m
Mt: 0,85 X Mmax: 14,72 kN m

Mq=0,40 X Mmax=6,92kN. m.

Réaction Effort Moment Moment sur Moment en
(KN) tranchant | g« piccant appuis travee

- (Mt:OSM )
(KN) TR (Ma=0.4Mo) 0

n 17,53 17,53 0 20,07 [17,32 6,92 14,72
‘ 7,226 17,32
u‘ 20,06 -20,07 0

Tab. 1V. 4 Effort tranchant et moment fléchissant (E.L.S)
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CHAPITRE IV : FERRAILLAGE DES ELEMENT NON STRUCTURAUX

1V.3.7 Ferraillage de I’escalier :
IV.3.7.1 En travée paillasse :

Le moment ultime :

M:=20,47 kN.m;
h=12cm;
d=09hr=108 cm;
b=1m
Le moment réduit uy :
M, 20,47 x 103
Ope X d2 X b 14,17 x 10,82 x 100

n= =0,124 <y, = A,:=0

w=10124 = B = 0,934,

_ M 20,47 x 103

_ _ 2
A= S dx B 348 x108 x093a _ >o4em’/ml

On adopte 4T14 avec : Aeam=6,16 cm?/ mlet St=25cm

Aadm
4

A, = = 1,54 cm? /ml

On adopte 4T10 avec : Aeam= 3,14 cm2/ mlet St=25cm

1VV.3.7.2 Sur appuis palier :
Ms=963kN.m:h=14cm;d=09r=126cm:b=1m

Moment réduit uy :
M, 3 9,63 x 103
Ope X d2 x b 14,17 x 12,62 x 100

w= =0,043 < = A =0

n=20,043= = 0978,

M, 9,63 x 103

= = 2,25cm?/ml
o, xd x B 348 x 12,6 x 0,978 cm®/m

Age =

On adopte 4T10 avec : Aeam= 3,12 cm?/ mlet St=25cm

Aadm

4y ==

= 0,825 cm?/ml

On adopte 4T8 avec : Aaam=4,01 cm?/ mlet S:=25cm
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CHAPITRE IV : FERRAILLAGE DES ELEMENT NON STRUCTURAUX

1VV.3.8 Vérifications ;

1V.3.8.1 Condition de non fragilité :

0,23 xbxdxf,s 0,23x100x10,8x2,1
min = = =1,3cm?/ml
£, 400

As=6,16 cm?/ ml> Apin=13cm?/ml ............... Condion veérifiée.

1VV.3.8.2 Justification vis-a-vis de ’effort tranchant :
T, = 27,85 KN

T, _ 27,85 x 10

= bxd_ 100x10g ~ »Z°MPa

Ty

Ty = min(0,13f.,5; 5 MPa) = min(3,25 MPa; 5 MPa) = 3,25 MPa
T, = 0,25 MPa < T, = 3,25 MPa; Condition vérifiée
I n’y a pas de risque de cisaillement.

1V.3.8.3 Vérification au niveau des appuis :

4 1,15( L Ma ) L1s . (27.85) + 9,63 x 107 309 em?
L= = X X —_— | =

min = g 0,9d) ~ 400 ’ 09x126) > M

Aaam=3.12cm2> Amin=3,09cm? .............. Condition vérifiée

1V.3.8.4 Les vérifications des contraintes a ’E.L. S :
M max= 6,92 kN, m ; determiné par methode des coupures (RDM)
Mt ser =0,85 x Mt max =5,88kN, m

Ma ser =0,4 x Mt max = 2,768kN, m

En travée :

As=6,16 cm?2/ ml

Détermination de la position de I’axe neutre :

b
5¥> = 15A,(d —y) = 0=>50y” + 92,4y — 997,92 = 0=y = 3,63 cm

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

Détermination du moment d’inertie :
100 x 3,633

b
[ = §y3 +nA(d—-y)? = — +15 % 6,16(12,5 — 3,63)% = 8864,15 cm*
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CHAPITRE IV : FERRAILLAGE DES ELEMENT NON STRUCTURAUX

Détermination de contrainte dans le béton comprimé o :

Mg 692x10°
%bc = 1Y = T3864.15

3,63 = 2,83MPa

“Obc = 0,6fc28=15 MPa

0p=2,83MpPa<cpc =15 MPQ ... Condition vérifiée

Sur appuis :

As=3.12 cm?/ ml

Détermination de la position de I’axe neutre :

b
Eyz — 15A4(d — y) = 0 =50y? + 46,8y — 589,68 = 0 =y = 2,99 cm

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

Détermination du moment d’inertie :
100 x 2,993

3 + 15 % 3,12(12,5 — 2,99)? = 5213,10 cm*

b
I= §Y3 +nAg(d—y)? =

Détermination de contrainte dans le béton comprimé . :

Mg 14,72 % 10°
%bc =TTV T 7521310

2,99 = 8,44 MPa

e = 0,6fc8= 15 MPa

op=844Mpa<opc=15MPa ... .................. ... ... ... ... ... Condition vérifiée

1VV.3.8.5 Vérification de la fleche :

he 1
Tt = 30 330 0,04 > 0,033 ; condition vérifiée
A, 2
> > = 0,0057 > 0,005; condition vérifiée
b.d~ f,

Il n’est nécessaire de calculer la fléche
1VV.3.9 Etude de la poutre paliere :

1VV.3.9.1 Dimensionnement :

Selon le B.A.E.L 91/1999, le critere de rigidité est :
L 435 435

—<h<—o>—<h<— <h<
15_h_10—> 1c <h< 10 -29cm<h<435cm
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CHAPITRE IV : FERRAILLAGE DES ELEMENT NON STRUCTURAUX

Onprend: h =35cmdoncd=09h =315cm
03d<b<04d=945cm<b < 12,6 cm

Onprend : b = 30cm

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

h=35cm>30cm ................... Condition vérifiée ;
b=30cm>20cm ................... Condition vérifiée ;
D= 116 <4 oo, Condition vérifiée,

1VV.3.9.2 Charges supportées par la poutre :

Poids propre de la poutre : G, =0,35 % 0,30 x 25 = 2,62 kN/m
Poids du mur situé sur la poutre (enduit y compris) (25 cm) : Gm= 3,06 x 2,00 = 6,12 kN/m

Réaction du palier : (Elu) = 27,85 kN/ml

(Els) = 20,80 kN/ml
Qu= (1,35 x (2,65 + 6,12)) + 27,85 =39,689 kN/m
Q_ser =2,62 + 6,12 + 20,06 = 28.80 kN/m

1V.3.9.3 Calcul des sollicitations a ’E.L. U :

_ QuxL* _ 39,689x4,35%
8 8

M¢=0,85Mq=79,78 kN.m
Mq.=0,40My= 37,548 kN. m

Libirrbdbiidbbidiid

4,35m

< »
< »

37.54 KN.ﬂk - A 37.?4 KN.m

+

M,

=93,87 KN.m

79.78 KN.m

Fig. IV. 12 Schéma statique de la poutre pali¢re de ’escalier
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CHAPITRE IV : FERRAILLAGE DES ELEMENT NON STRUCTURAUX

1VV.3.9.4 Calcul du ferraillage a ’E.L. U :
Ona:

b=30cm;

h=35cm;

d=09r=315cm

En travée :

Le moment ultime :
M:=79,78 kN, m

Moment réduit uy :
M, 3 79,78 x 103
Ope X d2 x b 14,17 x 31,52 x 30

L= =0,189 <p. = A, =0

n=0189 = = 0,894,

M 79,78 x 103

At = 5 TXd x B 348 x 31,5 X 0,894

= 8,14 cm?/ml

On adopte 8T12 avec : Agam= 9,04 cm2/ ml

Sur appuis :

Le moment ultime :
My.=3754 kN, m

Le moment réduit p, :

M,  3754x 10°
Ope X d2 x b 14,17 x 31,52 x 30

w= =0,089 < p, = A, =0
w=0,089 = B= 0953,

M, _ 37,54x 10°
osxd x B 348 x 31,5 % 0,953

Ag = = 3,59 cm?/ml

-On prend comme choix 4T12 avec : Aaam = 4,52 cm?/ ml
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1VV.3.9.5 Les vérifications :

Condition de non Anmin = 1,14 cm? A=9,04 cm?
fragilité (travée)

A>Amin
Condition vérifiée
condition de non Amin = 1,14 cm? A =452 cm?
fragilité (appui
gilite (appui) ASA

Condition vérifiée

Vérification des Mser
contraintes a L’ELS op=___XYy L
(travée) i 0p=4,20 < 0opc
_0'_bc=: 0 6fc‘28 =15 MPa Condition Vérifiée
Vérification des Mser
contraintes a L’ELS op=___ Xy 0=2,14 <opc
(appui) ! Condition vérifiée
_O'_bc=: O,chzs =15 MPa
Justification vis a vis T
de I'effort tranchant Tu :k; 4= 069 MPa < 7o

- B Condition vérifiée
T =min(0,13fc,5,5Mpa)=3,25 Mpa

1V.3.9.6 Ferraillage des armatures transversales :

Détermination du diamétre des armatures transversales :

®:<min {h/35;b/10 ; ®;} = min{10 mm ; 30 mm ; 10 mm} = &= 8 mm
L’espacement :

S:<mini0,9d ;40 cm}

= min{28,35 ¢m ; 40 cm}

D’apres le R.P.A 99/2003 :

Zone nodale : St =min{15cm ; 100} = m{15 cm ; 10 cm} = S:= 10 cm

Zone courante : S¢ < 15¢, = §:= 15 cm ; On prend S:= 15 cm
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La longueur de scellement droit s :

)
L, = Pfe
47,
o= 2240 4938 cm
4x2,835

On adopte une courbure égale & : r =5,5¢,=7,7 cm
Lo=d—(c+ (®2) +r)=31,5—-(3+0,7+7,7)=20,1 cm

Ly —219r—1L,

27 1,87
_49,38-16,86 — 20,10 6.62
B 1,87 - obecm
1V.3.9.7 Calcul de la fléche :

(he 1 35 0,08 > 0,08 dition vérifié

I =16 235> 16 ,08 =0, condition vérifiée

h, M ser 35 41,81 . g
{— = - - 0,0804 > 0,0801 ..... condition vérifiée

>
I ©10x My,,, 435~ 10x49,19
A, 42 904 42

<~ <
\bxd~ f, 30x315" 400

- 0,0095 < 0,0105 ... ... ... ...condition vérifiée

Il n’est pas nécessaire de calculer la fléche.
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4T12

B
I

b

hiid

[ [ ] | &T12
+—30 cm —+

A= 4T10 p-m A =4®8 p,

N A

Y

poutre paliére

/_\LI:S?

A, = ATI0 p.m

N A= ATHpm
L

A, = 4T10 p.m

¥ "

.00
e / ;39:5?."'
e
poutre de structure 14 | 20 | 14
- '.':li =|"=

Fig. IV. 13 Ferraillage de I’escalier et de la poutre paliére.
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CHAPITRE IV : FERRAILLAGE DES ELEMENT NON STRUCTURAUX

IV.4- Cage d’ascenseur

IV.4.1 Définition :

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 l’usage des escaliers devient
fatiguant.

L’ascenseur est installé dans la cage d’ascenseur, ou il y a une glissi¢re qui sert a déplacer
une cabine.

Dans notre projet, l'ascenseur est spécialement aménage en vue du transport des personnes.

Moteur
Appareillage Treuil
de commande
Cables Guides
Attache
Cabine
Coffret
de commande
Gaine
Contre-poids
Porte paliere
Détecteurs
de présence
[ e Airbag

Fig. IV . 14 Schéma d’un ascenseur.

1V.4.2 Calcul du poids des composants de I’ascenseur :

L’ascenseur mécanique est constituer de :

. Treuil de levage et sa poulie ;
. Cabine ou bien une benne ;
. Un contre poids.

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

Pn : Le poids mort de la cabine, étrier, accessoire, cables ;
Q : La charge en cabine ;
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P, : Le poids de contre poids tel que : Pp= Pm+ ?_,.

D’aprés la norme (NFP75-2), 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 : 1,5 m
Hauteur : 2,2 m
La largeur de passage libre : 0,8 m
La hauteur de passage libre : 2,00 m

La hauteur de la course : 25,5 m
La surface latérale : S = ((2x 1,5) +1,3) x 2,2=9,02 m2,

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

Poids de la porte de la cabine : Mg=80+ (1,6 x 25) =120 kg

$§=0,2%x0,8=1,6m?

Tab. IV .5 Poids des composants de I’ascenseur.

. Poids mort total : Pn = Yizs M; = 1309,46 kg

. Contre poids : b= P, + 5= 1309.46 + 675/2 = 1765,32 kg
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IVV.4.3 Calcul des la charge total qu :

1VV.4.3.1 Calcul de la charge de rupture :

Selon (NFP-75-2), la valeur minimale du coefficient de sécurité ¢s est de 10 et le rapport D/
(D : diametre de la poulie et d : diamétre du cable), est au minimum égale a 40, quel que soit
le nombre des tirons.

D
E=45etD=550mm—>d=12,22mm

Ona:Cr=CsxM
Avec :
Cs : Ceefficient de sécurité du cable etCs= 12

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

M : Charge statique nominale portée par la nappe.

Et:M=Q+Pn+M,

Mg: Poids du cable.

On néglige M devant(Q + Pn) donc : (Mg K@+ Fn) , y =0+ P,
Donc: C,= Csx M = Cs% (Q + Pr) = 12 x (675 + 1309.82) = 23817,84 kg

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

G 2381748
085 085

La charge de rupture pour « n » cable est: Cr= Cr (1 cabley X m x n

Cin

= 28020,98 kg

Avec :

m : Type de moulage (2 brins, 3 brins, ...) ;
n : Nombres des cables.
Pour un cable de d=12,22 met m=2ona: C, 1 capiey = 8152 kg

Cn 2808098

= =1,71
CT 1 Céble).m 8152 x 2

n=

On prend : n = 4 cébles, car le nombre de cables doit étre paire et cela pour compenser les
efforts de tension des cables.
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1VV.4.3.2 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 =31,44m

Mg=mxnxL=0515x4x255=6374kgM=Q +Pn+

Mg =675+ 1309,46 + 63,74 =2048,2 kg
1VV.4.3.3 Vérification de C; :

Cr=Cr@cableyX m xn =38152 x4 x 2 x 0,85 =55433,6 kg

C, 28020,98
Gr=CeM=C= 5= —0iss

1VV.4.3.4 Calcul de la charge permanente total G :

= 13,68 > 12 ............; ConditionVérif ée

Ona: Pueuit= kg

G = Pm+ Pp+ Prrewit+ Mg = 1309,46 + 1765,32 + 1200 + 81,89 = 4338,52 kg
Q =675 kg

qu=1,35G + 1,5Q = 6869,5 kg

1V.4.4 Vérification de la dalle au poinconnement :

La dalle de I’ascenseur risque de se pioncer sous I’effet de la force concentrée appliquée par
I’un des appuis du moteur (Supposé appuyer sur 4 cotés), donc chaque appui recoit le quart
de la charge q.=6869,5 kg.

qu 6869,5

Q= = —,—=171737kg/m

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

fc28

go < 0,045pu. X hy X
Yb

AvVec :

qo : La charge de calcul a ’E.L.U ;
ho : Epaisseur totale de la dalle, hp=15 cm ;
Uc - Périmetre du contour au niveau du feuillet moyen.
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La charge concentrée qo est appliquée sur un carré de (10 x 10) cm2,
Uc=2(U +V)

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

V=b+hy=10+15=25cm

pie = 2(25 + 25) = 100 cm

25x10

Qo < 0,045p, X hy X fyﬁ = 0,045 x 100 X 15 X =11250kg > q, = 1717,37 kg
b

Il ny a pas de risque de poingonnement.

Qo
s T
<+_ A_ "/ 14 %N _ o e
4 / b9, ‘ .A- <,|: g | g e —
‘L - / _ | ‘ ‘4 — I s % I : ke i : \

15 —10—+7 .5

Fig. 1V . 15 Répartition des charges

1V.4.5 Evaluation des moments dus aux charges concentreées :

Z /% o 7 IR | |
- | | - + |1 o=
% NZ/R i 1 ZIZ,
(1) (2) (3) (4)

Fig. 1V. 16 Schéma expliquant la concentration des charges sur la dalle.
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a) Distances des rectangles :

[R]
[

W1=0,

W2=130

[R]
L&

o+ a1

W=D,

o+
U=B23 =110 y3=p2s

Fig. IV. 17 Dessin montrant la Concentration des charges

U = 160 cm
1) Rectangle (1): {v = 180 cm
U = 110 cm

2) Rectangle (2) : {v — 180 em

U=160cm

3) Rectangle (3) : {v — 130 em

U=110cm

4) Rectangle (4)3{v =130 cm

1VV.4.5.1 Calcul des moments suivant les deux directions :

Mx=(M1+VvM;) t My=(M,+ vM;) P v : le coefficient de Poisson.
ATEL.U(v=0):Mx=M;x PetM,=M;x PetP=P x §

La charge surfacique appliqué sur le rectangle A (25 x 25) cm2 est :
pr= L B 209912 kg / m?

uxv 0,252
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Les résultats des moments isostatiques des rectangles (1), (2), (3) et (4) sont résumés dans le

tableau suivant :

075

Rectangle ju Surface
(m?)
-

(kg) (kg.m)

8 |316546,56

21208,61

16460,42

-‘0,50 0,75 10,083 |0,062 19821762576 [18062,35 [13492,79
‘0,73 0,54 {0,080 [0,067 208122861696 |18289,35 [15317,33
15717416  |15717,41 |12573.93

‘0,50 0,54 {0,100 [0,080 1,43

Tab. 1V. 6 Les résultats des moments isostatiques des rectangles (E.L.U).

Les moments dus aux charges concentrées :

Mx1= Mx;— Mxp— Mxz+ Mxy=573,74 kg. m
My1=My1— My, — Mys+ Mys= 224,23 kg. m
Moments dus aux charges réparties (poids propre) :
Chargement :

Ly=13metLy,=15met hp=15cm

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

* Charge d’exploitation : Q =100 kg / m
Charge ultime : q.=1,35G + 1,5Q = 656,25 kg / m

Sollicitations :
_ Ly _ 13

= =0,92 > 0,4 ladalle travaille dans les 2 senc

Ly 15
Donc la dalle travaille suivant les deux sens :
{Mx2 = ux x qu x lx2
My2 = py x Mx2

a=0,92 — u,=0,0437 et uy=10,8251
Donc : Mx;=138,8 kg. m et My,= 114,52 kg. m
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Les moments appliqués sur la dalle :

Mox= My + My =573,74+138,8 = 712,54 kg | m Moy = My, + My, = 224,23 + 114,52 = 338,75kg Im

0,5Mox
1VV.4.5.2 Les moments retenus sont :
* En travée : 0.75
Mox
Mx=0,75 Mox= 534,41 kg. m )
05Mox -
My =0,75 Moy, = 254,06 kg. m < >
0,5Mox> A
. 0,5Mox
. Sur appuis : 0,75Moy
Max= May=0,5 Mox= 356,27 kg. m Fig. 1V. 18. Moments de la dalle

IV.4.6 ferraillage de la dalle :

Le ferraillage se fait sur une bande de 1 m de largeur.

On a: b =100 cm ; h = 15cm ; d =13,5 cm ; f.= 400MPa ; o,= 348 ; u; =0,392
fes= 25MPa; fre= 14,17TMpa ; frs= 2,1 MPa ; Fissuration peu préjudiciable.
IVV.4.6.1 En travée :

. Sens Ly
Le moment ultime :

M = 534,41 kg | m = 5344,1N. m Le
moment réduit py :

My, 5344,10 0202w oA =0
= = = - =
H e XA x o 100 x 13,52 x 14,17 0 S H1 7 fsc
Ona:f=0,990

La section d’acier :

W Ma 5344,10 Cthemz o
%= BXdx o, 0990 x 135 x 348 »itcm’/m
. Sens Ly:

Le moment ultime :

My = 254,06 kg | m = 2540,6 N. m
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Le moment réduit uy :

My

= pxdz x Opc

_ 2540,60
"~ 100 x 13,52 % 14,17

= 0,009 < py > Agc = 0

Ona: f =0,9955

La section d’acier :
Mty 2540,60

A == =
% BxdX og 0,9955 x 13,5 x 348

= 0,54cm? / ml

1V.4.6.2 Sur appuis :

Le moment ultime :
Max= Mqy=356,27 kg / m = 3562,7 N. m

Le moment réduit uy :

Max Y 0,013 < A 0
e e e - =
e X d® X o, 100 X 13,52 x 14,17 Ha ™ fsc
Ona: f =0,9935

La section d’acier :

Max 3562,70
Bxdx o, 0,9935 X 13,5 x 348
1VV.4.7 Section minimale des armatures :

A, = = 0,76cm? / ml

Puisque ho=15cm (12cm < hg<30cm) et « = 0,92, on peut appliquer la formule suivante :
. Sens Ly :

Aymin: 8h0: 8 X 0,15 = 1,2 sz / ml
Aey=054cm? ml < Aymin=1,2cm?/ ml = on prend : Ary= Ay min=1,2 cm?/ ml

Aay=0,76 cm?/ ml < Ay min = 1,2cm? | ml = on prend Aoy = Ay min=1,2 cm?/ ml
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. Sens Ly :

3—« 3—-0,92 .
Axmin = Ay min <T) =12 (T) = 1,25 cm* / ml

Atx = 1,14 cm? ml < Ax min = 1,25cm? / ml = on prend: Acx = Ax min=1,25cm? [ ml
Aax=0,76 cm? ml < Ax min = 1,25cm?/ ml = on prend : Aax = Ax min=1,25 cm?2 [ ml

1V.4.8 Choix des aciers :

q)<h° d <15
— =
=10 < mm

1VV.4.8.1 En travée :

o Sens Ly :
Ax = 1,25 cm? / ml
Stx < min(3hy ;33 cm) =
Stix £33 cm
o Sens Ly :
Ay = 1,20 cm? / ml
Sty < min(4hg ;45 cm) = {
Sty <45 cm

{4T10 p,m = 3,14 cm? / ml
Six = 25 cm

3T10 p,m = 2,36cm? / ml
Sty =25 cm

1VV.4.8.2 Sur appuis (chapeaux) :

{Aa =125 cm®/ml {3T10 p,m = 2,36 cm? / ml

IVV.4.9 Armatures transversal :
Il'y a nécessité de disposer des armatures transversales :

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

Tu=Tuy
Avec :

. = Vutote =
Y bxd "

10h,
= Tmln(0,13fc23 H 5 MPa)

Vutot=Vx+Vy; Sens Ly
Vutor=Vy+Vy; Sens Ly
Vet Vy :sont les efforts tranchants dus aux charges réparties.

Vet Vy 2 sont les efforts tranchants dus aux charges localisées.
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. Oncalcul VyetVy:
( L, 1
[Vx = du— o
21 + =
(x>0,4n:>4 2;VX>Vy
L
l Vy = qu_X
3
V, = 656,25 150 1 _ 0,494KN
x = 096,80 X—=—h55 = 0,
1.30
Vy = 656,25 X T = 0,481 kN
o On calcul V, etV :
qQu 6869,5 X 1072
VV = = 9,16 kN

2u+v  (2x0,25)+ 0,25
qy _ 6869,5 X 1072
3u  3x0,25
Vv=Vuparce que u=v

Vy =

= 9,16 kN

DOHC Vu tot: Vx+ V‘u: 0,494 + 9,16 = 9,65 kN , SenS Lx

Vu tot: Vy+ Vu: 0,481 + 9,16 = 9,64 kN , SenS Ly

Et: Vu tot = max (Vu tot x ; Vu tot y) = 9,65 kN
Doncona:

Vot _ 9,65 x 10

~bxd 1000 x 135
15cm < hy = 15 cm < 30 cm ; On Vérifié que :

_ 10h, 10 x 0,15
T, = min(0,13f.,5 ;5 MPa) = Tmm(O,lS X 25;5MPa) = 1,62 MPa

Tw= 0,072 MPa <71, = 1,62 MP. Condition vérifiée On déduit
que les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

IV.4.10 Vérification a ’E.L.S :

T, = 0,072MPa

1V.4.10.1 Calcul des sollicitations sous I’effet des charges concentrées :

Moy = (My + vMy)p'
{ ox = (M 2)P ser avec: v = 0,2 (E.L.S)

MOy = (M, + le)plser
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Paser % '

! 14
= XS =
pSET‘ QSET ux,v

1 1
Prser = (G + Q)Z = (4338,52 + 675)1 = 1253,38 Kg

P,ser 125338

T = — oo = 20054,08 Kg/m?

Gser =

Pser  =20054,08 % S

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

tableau suivant: Ly=1,3met Ly=1,5m.

57755,75 3869,63

3003,29

0,083 0,062 1,98 | 39707,10 3295,68 2461,84
0,080 0,067 2,08 | 41712,48 3336,99 2794,73
0,100 | 0,080 1,43| 28677,33 2867,73 2294,18

Tab. IV. 7 Les résultats des moments isostatiques des rectangles (E.L.S).
1V.4.10.2 Les moments dus aux charges concentrées :
MOxc = MOx1 — MOx2 — MOx3 + M0x4 = 104,69 kg. m
MOyc = MOyl — MOy2 — MOy3 + MOy4 =40,90 kg. m

1VV.4.10.3 Moments dus aux charges réparties (poids propre) :

Chargement :

Ly=13metLy,=15met hp=15cm

. Poids propre : G = 0,15 x 2500 =375 kg / m
. Charge d’exploitation : Q =100 kg / m

Charge ultime : gser=G + Q =475 kg /m
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Moments dus au charges réparties (E.L.S) :

L3 _ 0,866
L, 15

R
I
|
I

Donc la dalle travaille suivant les deux sens :
MOxr = ux x gser x Ix2
MOyr = uy x MOxr

a=0,92 = u,=0,0509 et uy=0,8799 ; Tirée de l'abaques de Pigeaud
Donc : Moxr= 117,02 kg. m et Moyr= 102,97 kg. m
Les moments appliqués au centre d’impact du rectangle :

M()x: M()xc+ M()xr: 221,71 kg / m M()y: M()y(;+ MOyr: 143,87 kg / m
Les moments retenus sont :
. En travee :

M =0,75Mo. = 166,28 kg | m
M, =0,75Mo,=107,90 kg / m
. Sur appuis :

Max: May: 0,50 MOx: 110,85 kg /m
1V.4.11 Vérification des contraintes dans le béton :

1VV.4.11.1 Suivant Ly :
. En travée :

My=1662,8 N.m; Ax=314cm?/ml;A=0; n=15;d=135cm

Position de 1’axe neutre :

b
Eyz +nA'(y-d)— nA(d-y) =0 - 50y*+ 47,1y — 635,85 =0 —» y=3,13cm

Moment d’inertie :

b 100 x 3,133
[= §y3 + NA(d-y)? = T-I_ (15 x 3,14 x (13,5 — 3,13)?) = 6087,13 cm*
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Détermination des contraintes dans le béton comprimé op. :

Ope = KXy = MTx y= —228 313 = 0,85 MPa

< 6087,13
“Obc = feos= MPa?
ope= 0,85 < 0pec = 15 MPa ; Condition vérifiée
Donc les armatures calculées dans I’E.L.U conviennent.
* Sur appuis :

Mo=11085N/m: Ae=3,14cm2/ml:A=0

Position de I’axe neutre :
b 2 / 2
5y +nA'(y-d)— nA(d-y) =0 - 50y“+ 47,10y — 635,85 =0 - y=3,13cm

Moment d’inertie :
100 x 3,133

- + (15 % 3,14 x (13,5 — 3,13)2) = 6087,13 cm*

b
[= 2y’ + nA(d-y)* =

Détermination des contraintes dans le béton comprimé o :
Mger 1108,5

I Xy 6087,13XS' 3 =0,56 MPa

Opce = K x y=
Ghe = 0,6fc28= 15 MPa

Obc=0,56<0pc=15MPa .......... Condition vérifiée
Donc les armatures calculées dans I’E.L. U conviennent.

1V.4.11.2 Suivant Ly :

* En travée :

My =1079 N/m ; Ay = 3,14 cm2/ml A=0; n=15;d=135cm

Position de 1’axe neutre :

b
Eyz +nA'(y-d)— nA(d-y) =0 - 50y*+ 47,10y — 635,85 =0 —» y =3,13cm
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Moment d’inertie :

100 x 3,133

3 + (15x 3,14 x (13,5 — 3,13)%) = 6087,13 cm*

b
[= 32y’ + nA(d-y)* =
determination des contraintes dans le béton comprime opc :

Mer _ 1079
1 Y7 608713

Opc = KXy= x 3,13 = 0,55 MPa
obc = 0,6fc28=15 MPa

obe= 0,55 < opec = 15 MPa ; Condition vérifiée

Donc les armatures calculées dans I’E.L. U conviennent.
1V.4.11.3 Armatures finales :

. Suivant Ly :

A;=3.14 cm?/ ml Soit 4T10 p. m avec St=25 cm
Aq=2.36 cm?/ ml Soit 3T10 p. m avec St=33 cm
. Suivant Ly :

A;=2.36 cm?/ ml Soit 3T10 p. m avec St=33 cm

Aq=2.36 cm?/ ml Soit 3T10 p. m avec St=33 cm

1VV.4.12 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.,5 = 25 MPa,

_ 9fe
474,
b) Cas des charges uniformes :

Ls

1
=400 x 70,6 X 1,5* x 2,1) = 35

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

C) Arrét des barres sur appuis :

M,
MOx

1
; =max|Lg; —(0,3+ « | = max cm;35cm) = 35 cm
L L 2 0,3 L (35 35cm) =35

Ly

L, = max (Ls ; >

) = max(35cm; 17,5 cm) = 35 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 :

Lx/10 =130/10=13 cm

97



CHAPITRE IV : FERRAILLAGE DES ELEMENT NON STRUCTURAUX

/_m p.m.
2T10 p.m. v —21opm.

A
1T10 13
p.m.
1 t N
- 13 - ™l —| R =
13 v
T

1.5m

< >
<4— »

Fig. IV. 19 ferraillage de la dalle de I'ascenseur
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CHAPITRE V : ETUDE SISMIQUE

V.1 Introduction :

Les tremblements de terre ont représenté depuis toujours un de plus graves désastres de
I’humanité. Leur apparition brutale est imprévue, la violence des forces mises en jeu et
I’énormité des pertes humaines et matérielles ont marqué la mémoire des générations.

Le séisme est un phénoméne qui se produit & partir du frottement entre les plaques
tectoniques, un déplacement de ces derrieres engendre des efforts sismiques qui imposent
aux constructions des accélérations pouvant atteindre 1’ordre de grandeur de la pesanteur,
alors un effort séismique est un effort dynamique (varie en fonction du temps).

Le calcul sismique dans notre étude sera effectué dans le cadre du reglement parasismique
algérien [R.P.A.99 (version2003)]

V.2 Méthodes de calcul :

Selon P’article 4.1.1 du RPA.9 (Version 2003), les forces sismiques peuvent étre
déterminées par 3 méthodes :
e Méthode statique équivalente
e Méthode dynamique modale spectrale.

e M:¢éthode d’accélogramme.

V.2.1 Méthode statique équivalente :

V.2.1.1 Principe de la méthode :[RPA99 (version 2003)/4.2.1]

Selon cette méthode les forces réelles dynamiques qui se développent dans la
construction sont remplacées par un systeme de forces statiques fictives appliquées
successivement dans les 2 directions orthogonales et ayant des effets équivalents a ceux de

’action sismique.

Le R.P.A.99 (version2003) permet sous certaines conditions de faire les calculs par

cette méthode, qui consiste a considérer la structure comme soumise a un effort tranchant a
sa base donné par la formule suivante :

_AXDXxQ

xXWwW
R
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Avec :

A : Coefficient d’accélération de zone ;

D : Facteur d’amplification dynamique moyen ;
Q: Facteur de qualité ;

R: Coefficient de comportement

W : Poids total de la structure.

o Condition d’application : [RPA 99 (version 2003) /4.1.2]

Cette méthode peut étre utilisée dans les conditions suivantes :

o Régularité en plan : [RPA99 (version 2003) /3.5.1.a]
1. Le batiment doit étre présenté une configuration sensiblement symétrique vis-a-vis de

deux directions orthogonales ;

2. A chaque niveau la distance entre le centre de masse et le centre de rigidité ne dépasse
pas 15% de la dimension du batiment mesurée perpendiculairement a la direction de 1’action
sismique ;

La somme des dimensions des parties rentrantes ou saillantes du batiment dans une

direction donnée ne doit pas excéder 25% de la dimension totale du batiment dans cette

direction.
3. Le rapport longueur /largeur du plancher est inférieur a 4 ;
4. Les planchers doivent présenter une rigidité suffisante vis-a-vis de celle des

contreventements verticaux pour étre considérés comme indéformable dans leur plan ; Dans
ce cas la surface totale des ouvertures de plancher doit rester inférieur a 15% de celle de ce

dernier.

e Regqularité en élévation : [RPA99 (version2003)/3.5.1.b]

5. Le systetme de contreventement ne doit pas comporter d’élément porteur vertical
discontinu, dont la charge ne se transmette pas directement a la fondation.

6. Les raideurs et masses des différents niveaux restent constantes ou diminuent
progressivement de la base au sommet du batiment.

7. La variation de dimension en plan entre deux niveaux successifs ne dépasse pas 20%.

La plus grande dimension latérale du batiment n’excéde pas 1,5 fois sa plus petite dimension.
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Outre ces conditions, les conditions complémentaires suivantes :

. Zone | : Tous groupe.

. Zone Ila : Groupe d’usage 3.

. Groupe d’usage 2, si la hauteur est inférieure ou égale a 7 niveaux ou 23m.

. Groupe d’usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale a 5 niveaux ou 17m.

. Groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale a 3 niveaux ou 10m.

. Zone IIb et III groupe d’usage 3 et 2, si la hauteur est inféricure ou égale a 3 niveaux
ou 17m.

. Groupe d’usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale a 3 niveaux ou 10m.

. Groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale a 2 niveaux ou 08m.

T La méthode statique équivalente n’est pas applicable Vu la configuration irréguliére de la
structure, dans ce cas on va appliquer la méthode dynamique (le calcul se fait par le
logiciel « Etabs 9.6».

V.2.2 Méthode dynamique :

a) Principe :

Par cette méthode il est recherché pour chaque mode de vibration le maximum des effets
engendrés par les forces sismiques représentées par un spectre de réponse de calcul, ces
effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.

b) Modélisation :

Notre structure sera représentée par un modele tridimensionnel encastré a la base, ou

les masses sont concentrées au niveau des centres de gravité des planchers avec trois degré
de liberté (2 translations horizontales, et une rotation d’axe verticale) [RPA99/v2003 4.3.2].
c) Présentation du logiciel :
Les réponses de la structure sont déterminées par le logiciel Etabs 9.6 celui c'est un
programme de calcul statique et dynamique de structure a comportement linéaire mis au
point & l'université de Berkeley en Californie aux états unis d’Amérique. Nous avons fait
appel au logiciel « Etabs 9.6» pour déterminer :

- Les périodes propres.
- Les coefficients de participation modale ai.

- Les déplacements des planchers.

- Les forces sismiques.
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- Les sollicitations internes (M, N, T)

V.3 Etapes de modélisation :

Pour la modélisation nous avons suivi les étapes suivantes :

. Choix du plan du travail : notre structure est un modéle tridimensionnel ;
. Choix de I’unité du travail ; KN et m ;
. Création graphique du modele en utilisant 1’interface du Etabs 9.6

Les poutres et les poteaux sont modelisés par des éléments barres et les voiles dalle

pleine par panneau.

. Introduit les propriétés du matériau utilisé : les propriétés du béton (voir chapitre 1).

. Introduit les propriétés de chaque élément de la structure : la section et le matériau
utilisé ;

. Introduit les conditions aux limites ;
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V.3.1 La disposition des voiles :

&L Plan View - STORYS - Elevation 24,48 o[ = | ]
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V.3.2. Mode :1

Al Plan View - STORVS - Elevation 24,48 Mode 1 Period 0,5811 seconds =R
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V.3.3. Mode 2 :

ki Plan View - STORVS - Elevation 24,48 Mode 2 Period 0,5748 seconds o 2

;1 (X I. ) ::::ijjTﬁfﬁj::.
IniE
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V.3.4.Mode 3 :

Ak Plan View - STORVE - Elevation 2448 Mode 3 Period 0,425 seconds ==
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. Détermination des charges : pour notre cas, on a trois types :

. Charge permanente G: contient le poids total de la structure et la charge permanente

distribuée par les planchers aux poutres principales et secondaire ainsi que la poussée

des terres pour les voiles périphériques du sous-sol.

. Charges d’exploitation Q: les charges d’exploitations distribuées par les planchers aux
poutres.
. Les forces sismiques E : contient les masses concentrées au centre de gravité de

chaque niveau et le spectre dans les trois sens (X, Y et Z).
. Détermination des combinaisons de charges :
1) 1.35G + 1.5Q
2) G+Q
3) 0.8G tE
4) G+Q=E

. Vérification des erreurs ;

. Lancement de I’analyse ;
. Interprétation des résultats ;

. Détermination du spectre de réponse :

Zone : lla

Usage : 2
Assise : S3
Coefficient de qualité : 1.15
Coefficient de comportement : 5.000

Amortissement : 6.00 %

D.1E5-l
|:|.1-E-||
0.141|
o.12)H

B [ —

0.08 \.\

0.08 e
0.04 — |

0.02 I N
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V.4 Interprétation des résultats :

V.4.1 Verification de la résultante des forces sismiques :

La résultante des forces sismiques & la base V; obtenue par combinaisons des valeurs

modales, ne doit pas étre inférieure a 80% de la résultante des forces sismiques déterminées

par la méthode statique équivalente V.

V.4.1.1 Calcul la force statique équivalente :
La force sismique totale a la base de la structure doit étre calculée dans les deux

directions par :
A XD X
= TQ X W
Avec :
A : Coefficient d’accélération de zone ;
D : Facteur d’amplification dynamique moyen ;
Q : Facteur de qualité ;

R : Coefficient de comportement ;

W : Poids total de la structure ;

1. Calcul du facteur d’amplification dynamique moyen D :
(2,51 0<T<T,
2
2,5n (2’ T,<T <3
p=1251(7) 2=1=20
2 5
c T5\3 /3\3 <
251(3) (7) f=ss
Avec :

T, : Période caractéristique associée a la catégorie du site.

1 : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule :
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OU : € est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du type
de structure et de I’importance des remplissages.

Portique en béton armé, remplissage léger & =6%

7
n = m >0,7=093>0,7........Condition Vérifiée

Site meuble (S3) : T,=0.50s
3
T == C‘thl\[Z
hy : Hauteur mesurée en (m) a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau est
égale a hy = 24,48 m
C; . Coefficient fonction du systeme de contreventement, du type de remplissage.

Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en BA => C+=0.05

T =0.05x(24.48)** = T = 0.550sec
T min
720,09 %0.40560.

T, = 0.6 > T = 0.55; = D = 2.5 = 2.32

Coefficient d’accélération de zone A :

- Zone lla
=>A=0.15
- Groupe 2 (Ouvrage courants ou d’importance moyenne)

2. Coefficient de comportement R :
Portiques contreventés par des voiles=>R =5 [RPA99 (version2003) /tableau 4]
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0

Facteur de qualité Q :

1. Conditions minimales sur les files de contreventement

2. Redondance en plan ‘

3. Régularité en plan ‘
4. Régularité en élévation ‘

5. Contrdle de la qualité des matériaux

6. Controle de la qualité de I’exécution ‘

Tab. V. 1 Valeurs des pénalités Pq

Q=1+0+0+0.05+0.05+0+0+0.1=1,15
Q=1+YP,=1+0.15= 115
Q=0Qc=0Q,=1.15=>V, =V, =V

5. Calcul du poids de la structure W :
Wr = YWsi + BX W, [RPA99version2003/formule 4.5]

Avec :

Wi : Poids du aux charge permanentes ;

Wai : Poids du aux charges d’exploitation ;
YW, : Résultante des réactions verticales dues aux charges permanentes ;

Y. Woi: Résultante des réactions verticales dues aux charges d’exploitation ;
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Remarque : le poids total de la structure est donné par le logiciel Etabs 9.6

Wr =2255.57 t

0.15-2.32:1.15

Donc:V = A:%QW = .2255.57 = 180.53t

V.4.1.2 La résultante des forces sismiques :
Aprés Dinterprétation des résultats du fichier Etabs 9.6, la résultante des forces
sismiques a la base est égale a :

Sens xx :

Vx =329.61 t >80%V = Condition vérifiée.
Sensyy :
Vy =328.31t >80%V = Condition vérifiée.

V.4.2 Vérification de la période : [RPA99 (version 2003) /4.2.4.4] :

La valeur de (T) calculé a partir de la méthode numérique ne doit pas dépasser celle

estimeée a partir des formules empiriques appropriées de plus de 30%
Tayn= 0,49 s < 1.3XTamp= 1.3x0.40=> Condition Veérifiee.

V.4.3 Les coefficients de participation modale :

On doit vérifier Y@ > 90%
Le logiciel ETABS peut déterminer directement les valeurs les coefficients de

participation modale, les valeurs données pour n=8 sont :

» Sens longitudinale :
Yax=94.07 % = 90%......cccvriiririinn, condition vérifiée

* Sens transversale :
Yay=93.77 % = 90%.....ccceceririrrrrnn condition vérifiee

V.4.4 Nombre de modes a considérer : [RPA99version 2003/4.3.4] :

Pour les structures representées par des modeles plans dans 2 directions orthogonales, le
nombre de modes de vibration a retenir dans chacune des 2 directions d’excitation doit étre

tel que la somme des masses modales effectives supérieur a 90% au moins de la masse totale

113



CHAPITRE V : ETUDE SISMIQUE

de la structure (le nombre minimum de modes a retenir est de 03 dans chaque direction
considérée).

Dans notre cas, la condition décrite ci-dessus n’est pas satisfaite pour 3 modes.
=> le nombre minimal de modes (K) a retenir doit étre tel que :

k>3VN etTk <025
Avec :

N : le nombre de niveaux au-dessus du sol (N = 8 niveaux)

Tk : la période du mode K

=>k > 3/8 = 8,48 => k > 8 modes

T8=0,06<0,2 s......condition vérifiée.

V.4.5 Calcul et vérification des déplacements :

Selon le Rpa99/2003 (I’article 5.10), concernant les déplacements latéraux inter étages.
La formule ci-dessous doit étre vérifiée :
Ak< A
Ak< A

AVec :

A =0,01h, , et h, :la hauteur de 1’étage
— A= RAE, et Ak=RAE,

M= ok — 8k et k=5, — ok
Ak, correspond au déplacement relatif au niveau k par rapport au niveau k-1 dans le sens x

5k, le déplacement horizontal di aux forces sismiques au niveau k dans le sens x (idem dans

le sensy, 6,).

R : coefficient de comportement global de la structure, R=5
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- ------

0 0036 VEérifiée

“‘ 0.0038 0.004 0.019 0.02 3.06 Vérifiée
‘ 0.0038 0.0039 0.019 0.0195 3.06 Vérifiée
‘ 0.0038 0.0037 0.019 0.0185 3.06 Vérifiée
‘ 0.0036 0.0034 0.018 0.017 3.06 Vérifiée
‘ 0.0031 0.0029 0.0155 0.0145 3.06 Vérifiée
‘ 0.0023 0.0021 0.0115 0.0105 3.06 Vérifiée
‘ 0.0011 | 0.0009 |0.00000099 | 0.0045 3.06 Veérifiée

Tab. V. 2 vérifications des déplacements latéraux inter-étage

Justification Vis A Vis De I’effet P-A :
Selon le RPA 99/2003 (I’article 5.9), Les effet de deuxiéme ordre (ou I’effet de P-A) peuvent
étre négligés si la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux :

P X Ay

6=—-<0,10
Vi X hy
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Sens(x-y) :

/]

292.71569

0.018

0.019

91.62

93.03

3.06

ETUDE SISMIQUE

0.01879346

0.01953688

292.71569

0.019

0.02

153.97

155.94

3.06

0.01180435

0.01226866

286.89934

0.019

0.0195

204.18

205.86

3.06

0.00872466

0.00888118

28186681

0.019

0.0185

246.01

246.84

3.06

0.00711416

0.00690365

28186681

0.018

0.017

278.98

279.1

3.06

0.00594322

0.00561063

272.07152

0.0155

0.0145

304.09

303.57

3.06

0.00453201

0.00424689

264.01457

0.0115

0.0105

321.2

320.35

3.06

0.00308908

0.00282795

283.41679

0.00009

0.0045

329.61

328.31

3.06

2.529E-05

0.0012695

Tab. V. 3 Justification Vis A Vis De I’effet P-A (sens x) (sens y)

0 < 0,10 =Donc I’effet P-A est négligeable pour les deux directions transversale et
longitudinale.
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V1.1 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 utilisé pour déterminer les sollicitations, ce qui permettra le calcul
des portiques.

VI1.1.1 Les combinaisons de calcul :

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

Sollicitations du lier genre (BAEL91) :1,35G + 1,5Q

08G +E
Sollicitations du 2éme genre (RPA 99/2003) : { T
. Poutres : & ( / )i 6 +QtE
Sollicitations du lier genre (BAEL91):1,35G + 1,5Q
. , G+Q+12E
Sollicitations du 2éme genre (RPA 99/2003) : { ’
. Poteaux : & ( / ) G+QtE

V1.2 Ferraillage des poutres :

V1.2.1 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) :
Sp1 = 1,35G + 1,5Q = Moment correspondant Mg,

Sollicitations du 2°™ genre (RPA 99/2003) :

Sp2 =086 £ E
{ = Moment correspondant My

Sp2=G+QtE

Mspl - .

M < 1,15; On détermine les armatures sous sz
Si:d P2

Mspl

I > 1,15 ; On détermine les armatures sous Sp1
sp2
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Dans le calcul relatif & ’'ELU, on induit des coefficients de sécurités(¥s ; ¥»).

{ ¥ =1 =0, =400 MPa
Pour la situation accidentelle :(¥» = 1,15 = g;, = 18,48 MPa

{}’s = 1,15 = g, = 348 MPa
Pour la situation normale ou durable :\¥» = 1.5 = g, = 14,17 MPa

V1.2.2 Recommandations du DTR pour les armatures longitudinales :

D’aprés le RPA 99/2003 (article 7.4.2) on a :

. Section d’armature minimale : Amin = 0,5% X b X h,
{ Anax1 = 4% X b X h, ; Zone courante
. Section d’armature maximale : (Amax2 = 6% X b X h;; Zone de recouvrement ;
. Le diametre minimum est de 12 mm ;
{40(1-5 enzonel et 1]
. La longueur minimale des recouvrements estde : L 50¢ en zone 111
. Les armatures longitudinales supérieures et inférieures doivent étre coudées a 90°. Dans

ce cas, le ferraillage se fera sur les poutres les plus sollicitées, et il se fera pour une situation
accidentelle (le cas le plus défavorable).

Les poutres en travées seront ferraillées pour une situation durable et sur appuis pour une
situation accidentelle.
V1.2.3 Exemple de calcul :

Une seule poutre sera calculée en détail, les résultats des autres poutres seront résumeés
dans un tableau.

V1.2.3.1 Ferraillage d’une poutre :

L’exemple ci-dessous sera fait sur une poutre principale de rive, les moments
Msp1 et Mspasont tirés a partir du logiciel ETABS.

Données :

. Largeur de la poutre : b =30 cm;

. Hauteur de la section: h=45cm ;

. Hauteur utile des aciers tendus : d = 0,9h = 40,5cm ;
. Contrainte des aciers utilisés :fe = 400 MPa

. Contrainte du béton & 28 jours : fezs = 25 MPa ;

. Contrainte limite du béton : fize = 2,1 MPa ;

. Fissuration peu préjudiciable.
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1) Ferraillage sur appuis :
Msy1 = 90,95 KN.m Mso1 — 539 115 Donc le calcul se fait S
{Mspz laTKNm =531 onc le calcul se fait sous S,

Le moment réduit My :
Mgy 90,95 x 103

B X d®xf,, 30x40,5x 14,17
u=0,130 - £ = 0,930 ; B est tirée du tableau

=0,130 <y, =0392 > A, =0

. La section d’acier :

Msp1  90,95x10%
Bxdxog  0,930x40,5X348

Ay = = 6,94 cm?

Donc on prend : 3T14+ 3T14 ce qui hous donne A = 9,24 cm?

Ferraillage en travée :

=0,80 <1,15 Donc le calcul se fait sous S,

{Ms,,l =7532KN.m
Mgy, = 94,50 KN.m Msp:
. Le moment reduit Hu :
Mg, 0 9450x10°
B xd®xf,, 30x40,5%x 14,17
u=0,136 - [ = 0,927 ; B est tirée du tableau

=0,136 <y, =0392 > A, =0

. La section d’acier :
Msp2  94,50x103
Bxdxags  0,927x40,5X348

Agy = = 7,27 cm?

Donc on prend : 3T14+ 3T12 ce qui nous donne A = 8,01 cm?

V1.2.3.2 Veérification du ferraillage de la poutre :

1) Condition de non fragilité :

0,23xbxdXfizg  0,23X30x40,5%2,10
Amin = =
fo 400

= 1,47 cm*/ml

Agapt > Apmin s Condition vérifiée
Amin = 0,5% X b X h, = 6,75 cm?*/ml = Condition vérifiée sur toute la section.

2) Contrainte de cisaillement :
T 262,52 x 10

“ bxd 30x405
T, = min(0,13f,,5 ; 5 MPa)

= 2,16MPa

Tu
.............. Fissuration préjudiciable

T, = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa
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T, = 2,16 MPa <7, =3,25MPa............ Condition vérifiée.

Il ny a pas de risque de cisaillement, les cadres seront perpendiculaire a la ligne moyenne de
la poutre.

3) Détermination du diametre des armatures transversales :

h b
&, < min {% ; 10 ; <1§l} = min{12,86 mm; 30 mm ;12 mm} = &, = 10 mm
4) L’espacement :

S; < min{0,9d ; 40 cm} = min{36,46¢cm ; 40 cm}
D’apres le R.P.A 99/2003 :

Zone nodale
S, < min{h/,;30 cm; 124, } = min{12,5;30 cm ;19,2 cm} = S, = 10 cm

Zone courante : S, </, = 22,5cm = S, = 15 cm

5) Vérification de la section d’armatures minimale :

Ay X T

si x};e > max {?” ;0,4 MPa} = max{1,08;0,4} = 1,08 MPa
At>1,08><30_014 1

5, > 235 Oldem (D)

At Xf;g = Tu_O,SKftj
bxS;xXys 09(sina + cosa)

A, (216 -(03x1x%x21))%x30x%x 1,15
> —>

= 0,25 2
S 0,9 X 1 x 235 em ()
A, = 0,140 S,
On prend le max (1) et (2) { On prend S; = 15 cm
Ap = 2,1 cm?

6) Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :

T =262,52KN; Mg, = 88,71 KN.m

Oy == 3871 _ 246,42KN < 262,52 KN
4 0,9%40,5%10

Les armatures longitudinales sont soumises a un effort de traction.
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7) Compression de la bielle d’about :

La contrainte de compression dans la biellette est de :

Fb = T‘\/E
a, = ?b ; Avec : §= % = 0, = B Ou a est la longueur d'appuide la biellette.
V2
fCZS

On doit avoir : 0, <
¥b

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

08X frg 2T 0,8X frg
op S ——— o — < ——
Yb ab Yb
2Ty 2X%X26252x%x1,5
> a >
0,8 X b X foag 0,8 x30x25x10
a' =b—4=26cm

= a

=0,131 =13,1cm

a = min(a’; 0,9d) =min(26 cm ;36,45 cm) = 26 cm; a > 13,3 cm ; Condition vérifiée.

8) Entrainement des armatures :

1. Vérification de la contrainte d’adhérence :
T
Toer = 00d X i xn < Teer = Y5 X fr2g

s+ Coefficient de cisaillment; s = 1 pour H. A

T : L’effort tranchant maximum ; T = 262,52 kN ;
n : Nombre de armatures longitudinaux tendus ; n = 8

u : Périmetre d’armatures tendue ; p=nd® =nx 1,6 =5.024 cm

_ T _ 262,52x103
Ser T 0,9dxuxn  36,45%5,024X8X102

= 1,79 MPa

Teer = 1%2,1=2.1MPa
Teer = 1,79MPa < T, = 2,1 MPa ; Condition vérifiée.

2. Ancrage des armatures tendues :

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

La contrainte d’adhérence 7s est supposée constante et égale a la valeur limite ultime.
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73 = 0,6 X g% X fro5 = 0,6 X 1,5% X 2,1 = 2,83 MPa
_ P Xxf, 16x400

- - — 56,43
4x1,  4x283 an

S

Cette longueur depasse la largeur de la poutre secondaire (b = 30 cm), on est obligés de courber
les armatures d’une valeur «r» : 7 = 5,5¢ =55x%X 1,6 =88 cm

3. Calcul des crochets :
Crochets courant d’angle de 90° :

L, =d—(c+(p/2+r);
Lzl 2=l

_ L, =37,89cm
?=12cm = {Ll =16,90cm
_ L, =37,87 cm
¢=Licm = {Ll — 16,91 cm

4. La longueur de recouvrement :

D’aprées le RPA 99/2003, la longueur minimale de recouvrement est de:

& =16cm = [ =64cm
=>¥q5:1,4cm = [ = 56cm

¢ =12cm = [ =48cm

40¢d en zone l et 1
509 en zone 111

9) Vérification des contraintes a ’ELS :
M., = 88,71 KN.m; A =9,24cm?
1. Position de I’axe neutre :

y =15,27 cm
2. Moment d’inertie :
b 30 x 15,273
= §y3 + nAg(d - y)? = — + (15 x 9,24 x (40,5 — 15,27)?)
= 141634,48cm*
3. Détermination des contraintes dans le béton comprimé Ouc :
=Kxy= Mser 3 = 88'71X103x1527—956MP
Ope =R XY= T2 Y= 4163448~ T 4
Ope = 9,56 MPa < op, = 0,653 = 15MPa ........ Condition vérifiee.

- Les résultats obtenus sont notés dans le tableau suivant :
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Sens longitudinal : « poutre principale (30x45) cm? »

Poutre de rive :

Niveau section

Moments

Mspl

(KN.m) ‘

A min

Msp2  (cm?)

ETUDE DES POURTIQUES

A calculé

(cm?)

A adopté (cm?)

Travée | 65,76 140,88 3T20+3T16=15.45
6.75

Appuis | 88,57 34,97 6,75 3T12+3T12=6,79

Terrasse Travée | 75,32 94,50 7.75 3T14+3T12=8,01
6.75

Appui 90,95 16,87 8.32 3T14+3T14=9,24

Tab. VI. 1 récapitulatif du ferraillage des différents niveaux

Poutre intermédiaire :

Niveau Section

Moments
(KN.m)

Mspl

Msp2

A calculé

(cm?)

A adopté (cm?)

Terrasse

) 65,76 | 140.88
Travée 11,30
3T20+3T16=15.45
6.75
Appuis
88,57 | 34.97 6,75 3T14+3T12=8,01
| 75,32 94,50
Travée 7,24 3T14+3T12=8,01
6.75
90,95 38,59
Appuis 6,94 3T14+3T12=8,01

Tab VI. 2 récapitulatif du ferraillage des différents niveaux
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2-Sens transversal : « poutre secondaire (30x40) cm?2 »
Armature longitudinale :

Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la section a
adopterona:

Amin =0,5%bht=0,5x30x40/100=6cm?(sur toute la section)
Poutre de rive :

Moments (KN.m)
Niveau Section

A calculé A adopté (cm?)

(cm?)

Travée 9,39 3T16+3T14=10.65
64,44 22,57 6 3T12+3T12=6,79

Appuis 5,49

i 5,66 69,74 3T12+3T12=6.79
Travée 5,98

6

. 8,11 2,016 3T12=3,39

Appuis 0,65
Terrasse

Tab VI

Niveau

section

. 3 récapitulatif du ferraillage des différents niveaux
Poutre intermédiaire :

Moments

(KN.m)

Mspl

Msp2

A min A

(cm?)

calculé

(cm?)

A adopté (cm?)

Travée | 34,64 | 104,68 9.35
’ 3T16+3T14=10.65
6
Appuis | 64,44 | 22,564 5 49
! 3T12+3T10=5,75
Travée | 38,334 | 64,55 5 50 3T12+3T10=5.75
6
Appuis | 64,268 23,5 E 47 3T12+3T10=5,75
Terrasse ’

Tab. VI. 4 récapitulatif du ferraillage des différents niveaux
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poutres principales(30x45)

STI4%ilantes 3T12 filantes
3T14 filantes. 3T12 filantes
+
B— - || o8
3T12 filantes 3T16 filantes
. 3T14 filantes 3T20 filantes
Terrasse
Poutre intermédiaire;  ROC..au07™ étage
3T14 filantes
3T14 filantes
rd
3T12 filantes
= 3T12 filantes
+
e R il 1 | C+§Q_8
3T12 filantes
3T16 filantes
- N\, T4 Elanbnn \
,,, S L ~ . 3T20 filantes
Terrasse
ROC....au 07+ étage

Fig. VI. 1 dessin de ferraillage des sections des poutres principales.
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Poutre Secondaire (30x40)

2 fhve:
3T12 filantes 3T12 filantes
Y A L R
/ /
3T12 filantes
. (+£08 || (€08
"\ 3T12 flantes el 3T1§ filantes
Termasse .
3T12 filantes
J— 3T12 filantes
/ / LY L
7/
3T10 filantes 3T10 filantes
(+£08
—l—— = (E08
3T10 filantes
J 3712 filantes S
S—— ST 3TI6 lantes
Terrasse ROC...au07*™ étage

Fig. VI. 2 dessin de ferraillage des sections des poutres secondaires.
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V1.3 Ferraillage des poteaux :

V1.3.1 Méthode de calcul :

En général, les poteaux sont sollicités par un moment de flexion, un effort normal et
un effort tranchant, le calcul doit se faire en flexion composée. La section des armatures
doit étre égale au maximum des sections données par les 6 combinaisons suivantes :

( Nmax; Mcorrespondant - Al
Premier genre : 1,35G + 1,5Q = { Nmin; Mcorrespondant = Az
l M"max; Ncorrespondant - A3
Npax 5 Mcorrespondant — Ay
Deuxiéme genre : { 086+ & = { Nmin i Mcorrespondant = As
l G+Q+1,2E pondan

Mmax ; Ncorrespondant - AG

Dans le calcul relatif aux ELU, on introduit des coefficients de sécurité Vs ; Vp:

Ys = 1= 0, =400 MPa
Yy, = 1,15 = g, = 18,48 MPa
¥s = 1,15 = 0, = 348 MPa
yp = 1,5= 0, = 14,17 MPa

Situation accidentelle : {

Situation normale : {

V1.3.2 Ferraillage exige par le RPA 99/2003 :

. Les armatures longitudinales doivent étre haute adhérences droites et sans crochet ;
. Le pourcentage minimal des aciers sur toute la longueur sera de 0,8% (zone 11) ;
. Le pourcentage minimal des aciers sur toute la longueur sera de 0,4% en zone courante,
0,6% en zone de recouvrement ;
. Le diameétre minimum est de 12 mm ;
{40(;5 enzonel et 1]
. La longueur minimale des recouvrements estde : U 50¢ en zone 111
. Le distance dans les barres verticales dans une face du poteau no doit pas dépasser 25
cm en zone lla.
. Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible a 1’extérieure des zones
nodales.

On fait un seul exemple de calcul, pour un seul niveau et les résultats des calculs des autres
niveaux donnés dans des tableaux.

Le tableau suivant donne les sections minimale et maximale imposée par
le RPA 99/2003 ....... zone lla.
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Type de poteaux

Apin =0,8% XS Apax1 = 4% XS Apaxz = 6% X S

Type 1 (50x 50 cm?) 20 100 150
Type 2 (45 x45 cm?) 16,20 81 121,50
Type 3 (35 x 35 cm?) 9,80 49 73,50

Tab. VI .5 Armatures minimales et maximales pour les poteaux

V1.3.3 Exemple de calcul :

V1.3.3.1 Les sollicitations défavorables :

Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du premier genre,
L’unité est de N[KN] et M[KN.m] :

Type 1 (50x 50 cm?) | Type 2 (45 x45 cm?) | Type 3 (35 x 35 cm?)

Combinaison

1141,15
‘ 9,85 23,20 15,24
‘ 275,88 140,31 22,25
i 5,58 8,82 5,27
C ‘ 18,10 43,93 31,24
I 1842,15 819,55 352,05

Tab. VI . 6 Sollicitations du premier genre.
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Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du deuxiéme genre,

L’unité est de N[KN] et M[KN.m] :

Type 1 (50x 50 cm?) | Type 2 (45 x45 cm?) | Type 3 (35 x 35 cm?)

Comblnalson

e

‘ 1979,07 565,35 68,35
M., 11,51 27,27 17,18
76,84 105,67 64,76

821,44 503,46 242,70

Tab. VI. 7 Sollicitations du deuxieme genre.

V1.3.3.2 Calcul d’un poteau :

Un seul poteau de type 1 sera calculé en détail, les résultats des autres poteaux seront

notés dans un tableau.

Données :

* Enrobage:c=25cm;

* Hauteur utile des aciers tendus :d=h —c;

- Contrainte des aciers utilisés : fe = 400 MPa ;

«  Contrainte du béton & 28 jours : fe2s = 25 MPa ;
- Contrainte limite du béton: f t2s = 2,1 MPa ;

» Fissuration peu préjudiciable.
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Méthode de calcul :

1. On détermine le centre de pression puis le moment :

ezﬁ

Hy

M, =Nu<d—7+€)

2. On vérifie si la section est surabondante :
N, <081f,. Xb X H
1-0,514N,

bxdX fpe )
Si les conditions sont vérifiées, alors la section est surabondante et les armatures ne sont pas
nécessaires (A = A’ =0)

MuSNuxdx(

3. Sinon, on calcul la section des armatures :
(= — M
b= o xd®x Ope
M,
LA =
S BxdX o
Ny
Ay = Ag ——
\ sl N o5
4. On calcul la section des armatures minimale, puis on choisit la plus grande section calculée
précédemment :
{ Apin = 0,7% X b X Hy
Aadoptée = max{Al s Ay Amin}

Nmax = 1863,75 KN Mcgrresp = 9,85 KN.m

1. Détermination le centre de pression :

M 9,85
e=—

= -0 3
N 1863,75 0,005

Mu = Nu (d — % + e) = 1863,75 (0,475 —

)

+ 0.0053) = 429,22 KN.m

2. Vérification si la section est surabondante :
Nu<0,81fbc.b.H

0,514Nu
Mu<Nu.d (I—T.d.fbc )

{Nu = 1863,75 KN < 37422 KN.m  condition verifee
Mu = 439,22 KN.m < 948,90 KN.m condition verifee
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Les deux conditions sont veérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
Nécessaires (A;=A’1=0).

Nmin = 275,88 KN Mcorresp = 5,58 KN.m
1. Détermination le centre de pression :
e=M/N =0.020m

Mu = Nu (d — % + e) = 275,88 (0,475 —

)

+ 0.020) = 67,59KN.m

2. Vérification si la section est surabondante :

Nu<0,81fbc.b. H

0,514Nu
Mu<Nu.d (1—T.d. bc )
{Nu = 275,88 KN < 37422 KN.m ... ... ... ... ... condition verifee
Mu = 67,59KN.m < 90,42 KN.m.... ..........condition verifee

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (A,=A’,=0).
Nmin = 1842,15KN Mcorresp = 18,10 KN.m

1. Détermination le centre de pression :
e =M/N = 0.0098 m

0,50
Mu = Nu (d - % + e) = 1842,15 (0,45 - T+ 0.0098) = 386,48KN.m

2. Vérification si la section est surabondante :
Nu<0,81fbc.b.H

0,514Nu
Mu<Nu.d (1 —T.d.fbc )
{Nu = 1842,15 KN < 37422KN Condition vérifiée
Mu = 386,48 KN.m < 917.89 KN.m condition vérifee

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (As=A’3=0).
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3. Combinaisons du 2eme genre :

Mpay = 60,50 KN.m  Negrresp = 2665,12 KN

1. Détermination le centre de pression :
e=M/N =0.023m

Mu = Nu <d — % + e) = 2665,12 (0,45 -

)

+ 0.023) = 594,32 KN.m

2. Vérification si la section est surabondante :
Nu<0,81fbc.b.H

0,514Nu
Mu<Nu. d (1 - d.fbe )
{ Nu = 2665,12 KN < 37422 KN Condition vérifiée
Mu = 594,32 KN.m < 2493,88 KN.m condition vvverifee

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
Nécessaires (As=A’,=0).

Npmax = 1979,07 KN Megrresp = 11,51 KN.m

1. Détermination le centre de pression :
e =M/N = 0.0058 m

Mu = Nu (d — % + e) = 1979,07 <0,45 —

)

+ 0.0058> = 407,29 KN.m

2. Vérification si la section est surabondante :

Nu<0,81fbc.b.H

0,514Nu
Mu<Nu.d (1 —T.d.fbc )
{Nu = 1979,07KN < 37422 KN Condition vérifiée
Mu = 407,29KN.m < 1128,06 KN.m condition vérifée

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
Nécessaires(As=A’s=0).
Nmin = 821,44 KN Mcorresp = 76,84 KN.m

1. Détermination le centre de pression :
e=M/N =0.093m

Mu = Nu (d — % + e) = 821,44 <0,45 —

)

+ 0.093) = 240,68 KN.m
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2. Vérification si la section est surabondante :
Nu<0,81fbc.b.H

0,514Nu
Mu<Nu.d (1 - d e )
{Nu = 821,44 KN < 37422 KN Condition vérifiée
Mu = 240,68 KN.m < 35,11 KN.m condition vérifée

V1.3.3.3 Calcul la section des armatures :
B M, 240,68 103
 bxd?xf,, 50x45%x 18,48

u=0,129 - B = 0,931 ; B est tirée du tableau.
La section d’acier :
_ My Ny _ 240,68x10° 821,44
S 7 Bxdxos gs 0931 x45x400 400
Section adoptée :

u =0,129 <p; =0392 5 A, =0

= 12,31 cm?

Amin = 0,008 x50x50 = 20 cm
Aadopté = max(A1,A2, A3, A4, A5,A6,, Amin ) = max (0,0, 0,0,0,0,20) = 20 cm?
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Niveaux | Combis. 1*"genre
Nu M| Acal NU Mu Acal . Aadoptée (cm?)
(KN) (KN. (cm?) (KN) (KN.m (cm?)
m) )
)1 1863,75| 9,85 2665,12 | 60,50
(b) 275,88 | 5,58 . 1979,07 | 11,51 2 A=20.63 cm?

(9 1842,15 18,10 821,44 | 76,84 12.31

1141,15 23.20 94309 | 87,90

12T14
(P 14031 882 | O 565,35 | 27,27 0 A=18,47 cm?

16,20
-‘ 81955 | 4393 | 738 50346 | 10567 | 6.81
64635 15241 0 366,26 | 52,07 0
AT14+4T12

(NN 2225 | 527 | 175| 6835 | 17,18 | 0,72 050 A=10.68cm?

‘ 35205 | 3124 | 612] 24270 | 6476 | 4,72

Tab. VI . 8 Ferraillage des poteaux

V1.3.3.4 Veérifications de la contrainte de cisaillement :
Le poteau le plus sollicité est de type 1 (50 x 50 cm?2).

_ T _sL7x10_
T yxdT Tsox45 @

7, = min(0,13f,,5 ; 5 MPa) ; Fissuration préjudiciable
T,, = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa

T, = 0,14 MPa < 7, = 3,25MPa ; Condition vérifiée
Il ny a pas de risque de cisaillement.
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V1.3.3.5 Calcul des armatures transversales :

Le calcul des armatures transversales se fait suivant les directives données par ’article 7.4.2.2
du RPA 99/2003.

1. Le diamétre des armatures transversales :
_ o) _ 16 _c33
tTF Ty o

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a I’aide de la formule :

Ae  pa XV

Se  hyx fe
V: Effort tranchant de calcul :
h;: Hauteur totale de la section brute ;

[e: Contrainte limite élastique de I’acier d’armature transversale ;

{ 2,5 si Ay 2 5
Pa: Coefficient correcteur égale a : 3755145 <5

S:: Espacement des armatures transversales.

2. L’espacement :

D’aprés le RPA 99/2003 on a :

{Zone nodale : S; < min{10®;;15cm} = 15cm — Onprend S, = 10 cm
Zone courante : S, < 15¢;, =24 cm - Onprend S, = 15cm

3. Calcul de I’élancement géométrique :
1 L 0,7L, 0,7x3.06 4284 < & 375
= —_—= = = . — = R
97 T b 0,50 Pa
Donc :

A_StXpaxVu_15><3,75><31,27
T omxf, 50 x 235

= 0,15 cm?
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4. Quantité d’armatures transversales minimales :

Ag
/T x ben % est donné comme suit : 4g > 5 = 0,3%

Alors : { Zone nodale : A, = 0,3% X 10 X 50 = 1,5 cm? - {At = 1098 = 5,03 cm?/ml
" (Zone courante : A, = 0,3% X 15 x 50 = 2,25 cm? S¢=10cm
5. Vérification de la section minimale d’armatures transversales :
Ay X f, 0,4xb xS, )
> max{r, = 0,026;0,4 MPa} =04 MPa = A, >——=0,85cm
b X St f'e
< 2,25 cm? ; Condition vérifée
6. Détermination de la zone nodale :

La zone nodale est constituée par le nceud poutre-poteau proprement dit, et les extrémités des
barres qui y concourent. Les longueurs a prendre en compte pour chaque barre sont données dans
la figure suivante :

h
{h’ = max {Ze ;b h; 60 cm} = max{51 ¢cm ;50 cm ; 45cm ;60 m} = 60cm
L' =2h =100 cm

L' L'

A
\ 4
A
v

hl

Fig. VI. 3. Zone nodale
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(RDC... 2°™ étage) :
Poteaux de (50x50)
AT20+4T16

ETUDE DES POURTIQUES

N
.o e

(3°™... 5°™ étage) :
Poteaux de (45x45)
12T14

e &

(6°™... 7°™ étage) :
Poteaux de (35x35)
AT14+4T12

N
e ae
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Chapitre VII : Etude des voiles

VII. Etude Des Voiles

VII1.1 Introduction :

Le voile ou mur en béton armé est un élément de construction vertical surfacique coulé dans des
coffrages a leur emplacement définitif dans la construction. Ces éléments comprennent
habituellement des armatures de comportement fixées forfaitairement et des armatures prises en
compte dans les calculs.

L’¢épaisseur minimale est de 15 cm. De plus, 1’épaisseur doit étre déterminée en fonction de la
hauteur libre d’étage he et des conditions de rigidité aux extrémités. Pour cette structure, la hauteur
3,06 m pour tous les étages, a cet effet 1’épaisseur du voile sera prise en appliquant la formule
suivante : e = h¢25 = %%25 = 12 24 c¢m, I’épaisseur des voiles a été prise égale & 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.

VI1.2 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.

1. Conception :

. Il faut que les voiles soient placés de telle sorte qu’il n’y ait pas d’excentricité (torsion) ;

. Les voiles ne doivent pas étre trop éloignés (flexibilité du plancher)

. L’emplacement des voiles ne doit pas déséquilibrer la structure (il faut que les rigidites dans

les deux directions soient trés proches).
2. 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.
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VI1.3 Le principe de calcul :

L’étude des voiles consiste a les considérer comme des consoles sollicitées par un moment
fléchissant, un effort normal, et un effort tranchant suivant le cas le plus défavorable selon les
combinaisons suivantes :

. G + Q % E ; Vérification du béton ;
. 0,8G + E ; Calcul des aciers de flexion.
Le calcul des armatures sera fait a la flexion composée, par la méthode de contraintes et vérifier
selon le réglement RPA 99/2003.
Les murs en béton armé comportent trois catégories d’armature :

. Armatures verticales ;
. Armatures horizontales (paralléles aux faces des murs) ;
. Armatures transversales.

1. La méthode de calcul :
On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la RDM) :

0,85.fc,,
1,15

M.V

+—"" <o = =18,48 MPa

>z

G102~

Avec:

N : effort normal appliqué ;

M : moment fléchissant appliqué ;
A : section du voile ;
V : distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée ;

| : moment d’inertie.

On distingue 3 cas :
. Premier cas :

(o1 et 02) >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 : Amin=0,15% a x L

. Deuxiéme cas :

(o1 et 02) <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 :

FY%e ; On compare A, par la section minimale exigée par le RPA 99/2003 :

Ay=
. Si: Av<Amin=0,15% x a x L, on ferraille avec la section minimale ;
. Si : Av> Amin, On ferraille avec A..
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. Troisieme cas :

(01 et 07) Sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc on
calcule le volume des contraintes pour la zone tendue.

3. Armatures verticale :

IIs sont disposes en deux nappes paralleles servant a répondre les contraintes de flexion composée,
le RPA exige un pourcentage minimal égal a 0,15% de la section du béton. Le ferraillage sera
disposé symeétriqguement dans le voile en raison du changement de direction du séisme avec le
diamétre des barres qui ne doit pas dépasser le ¥10 de I’épaisseur du voile.

4. Armatures horizontales :

Les armatures horizontales paralleles aux faces du mur sont distribuées d’une fagon uniforme sur la
totalité de la longueur du mur ou de I’élément du mur limité par des ouvertures, les barres
horizontales doivent étre disposées vers 1’extérieure.

Le pourcentage minimum d’armatures horizontales données comme suit :

+ Globalement dans la section du voile 0,15% ;

* En zone courante 0,10%.

5. 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 diamétre inférieure ou égal a 12 mm
Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec un espacement au plus égal a 15 fois
le diametre des aciers verticaux.

Les armatures transversales peuvent étre des épingles de diametres de 6 mm lorsque les barres
longitudinales ont un diameétre inférieure ou égal a 20 mm et de 8 mm dans le cas contraire.

6. Armatures de coutures :

L’effort tranchant doit étre repris par des aciers de coutures tout au long des joints de reprise de
coulage, leur section est donnée par la formule suivante :

A —11T
vj ’]ce
T = 1,4V,

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.
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VI1.3. Ferraillage des voiles 1°™ :

0,50 m
A=02m?
V=0,75m 0,50 m
| =0.02m" B
0,8G+EY: 1,00 m
N =675,58 KN Fig. VII. Schéma du voile + poteaux
M = 3,60 KN.m
Vu= 287,45 Kn
1. Détermination des contraintes :
( _N+M><V_ 675,58+3,60><0,75 — 3512.90 KN /m?
AT AT T 7020 0,02 0~ /m
B N MxV B 675,58 3,60 x 0,75 — 324290 KN /m?
2T AT T T 7020 0,02 /m

On est dans le 1er cas, (01 et a;) > 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 :
Amin: 0,15 X a X L

VI11.4.1 Calcul des armatures verticales :

D'aprés le R.P.A 99 (version 2003) on a :
On calcule le ferraillage pour une bande de 1 métre (L =1 m)

A min =0,15%%a*X1 m =0,0015%X20%100 = 3,00 cm?/ml
1. Le diamétre :
D< 1/10xa  (mm)

D< (1/10)x200
D<20 mm

Onadopte: D=12mm
2. L’espacement :

Selon le BAEL 91, ona :
St<min {2.a ;33 cm}
St<KMin {40;33cmM} = St<33CMeiiiiiiiiiiieeee e Q).
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Salon le R.P.A 99 (version 2003) on a:

St<min{1,5%a; 30 cm}

St<min{30;30cm} = St<30CM .cccvvvviiiiieceee e (2).
3Donc : St<min {StgaeL ; Strp.agg}

St<30cm

On adopte un espacement de 20 cm.

Le choix de la section des armatures verticales est 5T12 = 5.65 cm2/ml.

V11.4.2 Calcul des armatures horizontales :

D'apres le R.P.A 99 (version 2003), on adopte le méme ferraillage que les armatures verticales soit
5T12 = 5,65 cm2/ml avec un espacement de 20 cm.

V11.4.3 Calcul des armatures transversales :

D'aprés le D.T.R-B.C-2.42 et le BAEL 91, dans le cas ou le diametre des aciers verticaux est
inférieur ou égal a 12 mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison d'une densité de 4/m?
au moins; on prend donc 6¢8 par m2,

V11.4.4 Vérification de la contrainte de cisaillement 1 :

On calcule la contrainte de cisaillement
L BAEL 91 :
T 287,45 x 10

“bhxd 20x009x(306)
T, = min(0,13f,,g ; 5 MPa) ; Fissuration préjudiciable
T, = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa

T, = 0,52MPa < 7,; = 3,25 MPa ; Condition vérifiée
3 RPA 99/2003 :

T 14X 287,45 x 10

=1,4 =
th bxd 20x09x (306)
T, = 0,73 MPa < t, = 0,2f,,5 = 5 MPa ; Condition Vérifiée
Donc pas de risque de cisaillement

Ty = 0,52 MPa

= 0,73 MPa

VI1.5 Disposition des armatures :

VI11.5.1 armatures verticales :

-Les arréts, jonctions et enrobages des armatures verticales sont effectués conformément aux regles
de béton armé en vigueur.

-La distance entre axes des armatures verticales d'une méme face ne doit pas dépasser deux fois
I'épaisseur du mur ni 33 cm. Selon le BAEL 91, et ne doit pas dépasser 1.5 de I'épaisseur du mur ni
30 cm selon le R.P.A 99 (version 2003).
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- A chaque extrémité du voile, I'espacement des barres doit étre réduit de moitié sur 1/10 de la
largeur du voile. Cet espacement d'extrémité doit étre au plus égal & 15 cm

Ona St=20cm — St/2=10cm<20cm ............. Condition. Vérifiée.

L=100cm — L/10 = 10cm.

5T12
5T12

St/2 St

[—> [e——— , o
o = ‘/ A )
|:_:—3\\ ® ® ,m va—ZO o

| L/10 \/ L/10 |

L c@8

Fig VI1. 2 coupe transversal de voile

VI11.5.2 Armatures horizontales :

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de 10¢.

Elles doivent étre retournées aux extrémités du mur et aux bords libres qui limitent les ouvertures
sur I'épaisseur du mur.

Les arréts, jonctions et enrobages des armatures horizontales sont effectués conformément aux
régles de béton armé en vigueur St< min (1.5a; 30 cm).

-Le diametre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10 de
I'épaisseur du voile.

VI11.5.3 Armatures transversales :

Les deux nappes d'armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au metre carré.

Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposees vers I'extérieur

145



Chapitre VII : Etude des voiles

5T12pm —L

5T12 p.m

I
|
|
I
|
|
I
|
|
I
|
!
SR A N 1

—t
|
|
!
!
!
|
|
|
|
|
|
!

Fig. VII. 3 vue de face de voile

VI1.6 : Ferraillage des voiles : 2em
A =0,71 m?

_ 4
1=0.74m 0,50 m

V=227m
0,8G +EY: 3,55 m

N =1751,14 KN Fig. VII. 4 Schéma du voile + poteaux
M =97, 86KN.m

Vu=1298.95 Kn

<4+—>
0,50 m

1. Détermination des contraintes :
_ N MxV _ 1751,14 97,86 x 2,27

—_ 2

=gt =07t o7a = 276659 KN/m
_N_MxV _175114 9786227 . . .
2TYT T T o7 074 ’ /m

On est dans le 1¢r cas, (o1 et 0,) > 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 :
Amin=0,15xa x L.

VI1.6.1 Calcul des armatures verticales :

D'apres le R.P.A 99 (version 2003) on a :
A nin =0.15%.a.L
On calcule le ferraillage pour une bande de 1 métre (L =1 m)

A min =0,15%>a*1 m = 0,0015%20% 100 = 3,00 cm?/ml
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3. Le diamétre :
D< 1/10xa (mm)
D< (1/10)x200

D<20 mm
Onadopte: D=12mm
4. L'espacement:

Selon le BAEL 91,0na:

St<min {2.a ;33 cm}

St<min {40 ;33cm} = St<33CMuiiiiiiiieeeceeee Q).
Salon le R.P.A 99 (version 2003) on a:

St<min{1,5%a; 30 cm}

St<min{30;30cm} =  StK30CM .ooviiiiiiiee (2).
3Donc : St<min {StgaeL ; Strp.agg}

St<30cm

On adopte un espacement de 20 cm.

Le choix de la section des armatures verticales est 5T12 = 5,65cm2/ml.

VI11.6.2 Calcul des armatures horizontales :

D'aprés le R.P.A 99 (version 2003), on adopte le méme ferraillage que les armatures verticales soit
5T12 =5.65 cm?/ml avec un espacement de 20 cm.

V11.6.3 calcul des armatures transversales :

Daprés le D.T.R-B.C-2.42 et le BAEL 91, dans le cas ou le diamétre des aciers verticaux est
inférieur ou égal a 12 mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison d'une densité de 4/mz
au moins; on prend donc 6¢8 par m2.

V11.6.4 Vérification de la contrainte de cisaillement -

3 BAEL 91:
T 1298,95 x 10

T 5 d T 20 x 0,9 x (306)
T, = min(0,13f,,5 ; 5 MPa) ; Fissuration préjudiciable
T, = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa

T, = 2,36 MPa < T,, = 3,25 MPa ; Condition vérifiée
3 RPA 99/2003 :

T  1,4x1298,95x 10

bxd  20x0,9x (306)
Tp = 3,30 MPa < 7, = 0,2f,,5 = 5 MPa ; Condition Vérifiée
Donc pas de risque de cisaillement

= 2,36 MPa

T, =14 = 3,30 MPa
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VI1.7 Disposition des armatures :

VI11.7.1 Armatures verticales :

-Les arréts, jonctions et enrobages des armatures verticales sont effectués conformément aux regles

de béton armé en vigueur.

-La distance entre axes des armatures verticales d'une méme face ne doit pas dépasser deux fois
I'épaisseur du mur ni 33 cm. Selon le BAEL 91, et ne doit pas depasser 1.5 de I'épaisseur du mur ni

30 cm selon le R.P.A 99 (version 2003).

- A chaque extrémité du voile, I'espacement des barres doit étre réduit de moitié sur 1/10 de la

Etude des voiles

largeur du voile. Cet espacement d'extrémité doit étre au plus égal & 15 cm

Ona St=20cm — St/2=10cm<20cm ........ Condition Vérifié

L=355cm — L/10 = 35.5cm.

St/2

St

Vi

5T12

Fe

—® ® o &
e e

A

\4

a=20cm

L/10

\/ /10
L c@8

Fig. VII. 5 Disposition des armatures verticales dans les voiles.

VI11.7.2 Armatures horizontales :

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de 10¢.

Elles doivent étre retournées aux extrémités du mur et aux bords libres qui limitent les ouvertures

sur I'épaisseur du mur.

Les arréts, jonctions et enrobages des armatures horizontales sont effectués conformément aux
régles de béton armé en vigueur St< min (1.5a; 30 cm).

-Le diamétre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10 de I'épaisseur

du voile.
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VI1.7.3 Armatures transversales :

Les deux nappes d'armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au metre carre.

Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers l'extérieur.

5T12 p.m

Fig. VII. 6 Disposition du ferraillage du voile.
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VI1I1.1 Introduction :

L'instabilité des constructions lors d'un séisme 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.

VI1I11.2 Etude des fondations :

VI111.2.1 Introduction :

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.

Il est important donc pour déterminer les dimensions de connaitre d’une part le poids total de
I’ouvrage entiérement achevé et d’autre part la force portante du sol.

D’apres le rapport du sol notre terrain a une contrainte admissible de 1.4 bars a un ancrage

de 3 m.

. Pour qu’il n’y a pas chevauchement entre deux fondations, il faut au minimum
une distance de 40 cm ;

. Le béton de propreté prévu pour chaque semelle aura 10 cm d’épaisseur ;
. 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 :

. Type d’ouvrage a construire ;

. La nature et I’homogénéité du bon sol ;

. La capacité portante du terrain de fondation ;
. La raison économique ;

. La facilité de réalisation.

VI111.2.2 Choix du type de fondations :

Avec une capacité portante du terrain égale a 1.4 bars, Il y a lieu de projeter a priori, des
fondations superficielles de type :

. Semelles isolées
° Semelles filantes ;
o Radier général.

Commencant par la semelle filante, pour cella on procéde a une premiére vérification qui est : la
surface des semelles doit étre inférieure a 50% de la surface totale du batiment
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S
( Seme”e/sbétiment < 500/0).

, N
La surface de la semelle est donnée par : Sz /Gsoz
Avec :

S : la surface totale de la semelle ;

{Nu = 3424,594t = S = 244,61 m?
Ngor = 2502,43 t = S = 178,74 m?
osol=1,4 bar= 14 tIm?

VI111.2.2.1 Vérification du chevauchement :

La surface du batiment est de : Sy = 299,02 m2.
Ss _ 17874
Sb 299,02
La surface totale de la semelle dépasse 50% de la surface d’emprise du batiment, ce qui induit le
chevauchement de ces semelles. VVu la hauteur de la construction et les charges 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 opter comme type de fondation, ce type de fondation
présente plusieurs avantages qui sont :

=0,60=60% < 50%....... Condition non Vérifiée.

. L’augmentation de la surface de la semelle qui minimise la forte pression apportée par la
structure ;

. La réduction des tassements différentiels ;

. La facilité d’exécution ;

V111.2.3 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 1’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 :

. Assurer 1’encastrement de la structure dans le sol ;
. Transmettre au sol la totalité des efforts ;
. Eviter les tassements différentiels.

Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité (réaction de sol =
poids total de la structure).
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VI111.2.4 Pré dimensionnement du radier :
a) Calcul du débordement :

h
D> max{z ;30cm} =30cm - Onprend D =50cm
On prend un débord de 50 cm de chaque coté dans les deux directions.

Srad =S + Spat = ( Ppar X 0.50) + Spar = (83,5% 0.50) + 299,02=340,77 m?

L’épaisseur du radier doit satisfaire les conditions suivantes :

b) Condition de cisaillement :

—<d<— d=255cm
{25 20QZO'“’”SdS25'5cm':>{h=d+c=25,5+5=30,5cm
L=510m
c) Condition forfaitaire :
D’apres le BAEL 91 :
( Vo Vi
= < 7=0,07 >d>—>"
T pxd=" fezs 0,07f,05 X b
_ Qu X Linax
v 2
{ N, 3424,594 14t /m? v 14 x 5,10 36 7 ¢
e—=—= = ==
Tu="g"= 44,61 /m u 2 '
qu=14Xx1=14t.m
g 35,7 x 1072 — 020
\ =007x25x1_ 0™

V, : Valeur de calcul de I’effort tranchant a ’ELU ;
b : Désigne la largeur.

d) Choix final :

L’épaisseur qui satisfait aux trois conditions citées ci-avant, nous améne a choisir une hauteur
totale du radier égale & 30 cm, h, = 30cm,

e) Détermination de la hauteur de la poutre de libage :

Pour pouvoir assimiler le calcul du radier & un plancher infiniment rigide, la hauteur de la poutre
de libage doit vérifier la condition suivante :
L

L
6Sh§g:>56,67cm£h§85cm—>0nprendh=8OCm;d=72cm;b=50cm

L : la longueur maximal d'une poutre de libage,L = 5,10 m
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f) Vérification des contraintes du sol sous la charge verticale :

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 :
Dalle :
Gradier = Vb (M X 5,) = 2,5 x (0,30 x 340,77) = 255,58t
Nervure:
Gnervure = Yp((hy — hy) X b, X ¥ L;) = 2,5((0,8 — 0,30) x 0,5 X 189,55) = 118,47t

Ngor = 118,47 + 3424,594 = 3543,064 ¢
Neor 1 = Neor + Gragier + Gnerpure = 3543,064 + 255,58 + 118,47 = 3917,114t

B =Tt = 11,49t /m < 20t/m ==2bar........... Condition Verifi¢e

) La longueur élastique :

R . 4EI
La longueur élastique de la poutre est donnée par: L, =4 Kb

Avec:

I: Inertie de la poutre: 1=b.h*/12 =0,5x%(0,8)*/12=0,021 m
E: module d’élasticité du béton, E = 3216419 t/m>.

b: largeur de la poutre b=0,5m.

K: coefficient de la raideur de sol k = 500 t/m°.

4 [4%X3216419%0,021
Le :J =5"73m
500%x0,5
Lmax=5,10 m <§. Le=9M..uevvnieneinnannnnnn, Condition Vérifiée.

L max: la longueur maximale entre nu des poteaux.
Donc on peut considérer que le radier est infiniment rigide.

h) Evaluation des charges pour le calcul du radier :

Ny,  2502,43

Tmax =g T 340,77
Oradier =Vp X h =25%x08=2t/m?

Donc la charge en « m2 » a prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est de :

Q = 5,34 t/m?

=734 t/Tn2
= @ = Omax — Oradier = 5134t/m2

i) Vérifications diverses :

1. Vérification de I’effet de surpression :

On vérifié que la structure ne doit pas avoir de soulévement, pour ce faire on doit satisfaire
I’inégalité suivante : Nu = Vi X fs X S X Z,

¥w i Densité de ’eau ;

Z : Hauteur de la partie immergée = 3,4m ;

s+ Coefficient de sécurité vis-a-vis du risque de soulévement = 1,5.
Yw X fi XS X Z =1x1,5x 340,77 x 3,4 = 1737,927 t
- N, =3424,594 t > 1737927 t ... ... .. e e .. ... ... Condition vérifiée
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VI111.2.5 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 1’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-tre alternativement noyé et
émergé en eau douce.

VI111.2.5.1 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 :

. Dans le sens de grande portée : Mox = My X @ X 12,
. Dans le sens de petite portée : Moy = py X My
Tel que :

Hx €l [y - sont des coefficients fonction de o et v(prend 0 & I’ELS, 0,2 & ’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 appuis :

{ M, = 0.85 X M, — Panneau de rive
1. Moment en travée : (M, = 0.75 X M, = Panneau intermédiaire,
Exemple de calcul :

Ly _ 4380

azg—a:0,98>0,4

La dalle porte dans les deux sens.
Ly=510m

Ly=4.8m

o= 0,94 > 1,=0,0419 ; i, = 0,08661

Evaluation des charges :

Ny _34245%

=g = "ga077 - 1005t/m
N, 2502,43

= = = 7,34 t/m?

Tser = "¢ ™ = 340,77
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Moment isostatique

Mox= Hx. Q-I—Zx |

Moy = 0,0419 x10,05x (4,80)?= 9,70 t.m

Moy= Hy. Mox
Moy= 0,8661 x9,70 = 8,401777 t.m

Fig. VII1Schéma du panneau le plus défavorable

a) Entravée:
1.Sensx:

Mo= 0,75 Moy =0,75%9,70=7,275 t.m
M,, 7,275 x 10*
" fpe.d?.b 14,17 x 272 x 100
A=0
i =0,070 - B = 0,963
M, 7,275 x 10* ,
Atz cateute = "= = 053 % 27 x 348~ o0k em/ml

On adopte : 8T12 / ml, A = 9.04cm?ml, S;=33cm

u = 0,070

u; =0,392 - {

2. Sensy:
My= 0,85 Moy =0,85%9,70=8,245 t.m
Mg, 8,245 x 10*

H= = = 0,080

foe-d?2. b 14,17 x 27? x 100

A'=0
u; =0,392 - {# = 0,080 » B = 0,958
My, 8,245 x 10*

— — — 2
Aty cateute = "= = G gsg x 27 x 348~ 17 cm/mi

On adopte : 6T14 / ml, A = 9,24 cm*ml, S; = 16 cm

b) En appuis:
1.Sens X :
Max = 0,35 Moy = 0,35 x9,70= 3,395 t.m

M, 3,395 x 10*%
H= = = 0,033

fbc.dz.b 14,17 x 27?2 x 100
A =0

w = 0,392 - {u 00 f — 0983

M 3,395 x 10*
Ag = = = 3,98 cm?

~B.d.o, 0,983 x 27 x 348
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On adopte :4T12 / ml, A = 4.52 cm?/ml, St =25 cm

On adopte le méme ferraillage pour tous les panneaux du radier.

T12 /2= 16 cm sup

T1l4 /=16 cm sup

LT

[ T12 /e=25 cminf

Ti12/2=25 cminf
Fig. VIII. 2 schéma ferraillage de radier
c) Condition de non fragilité :

Pour une dalle travaillant dans les deux sens, la condition de non fragilité est la suivante :

. Sens-y :
7 - sz - . 7 3 7
A, =917 cm? > Ay min = 8 X épaisseur = 2,4 - ; pour Fe400; Condition vérifée
. Sens X :
ot
Ay = 8,04cm? = Ay yin = A, minTy = 2,4cm?/ml Condition vérifée

d) Vérification de ’espacement :
S; < min{3h ;33 cm}

- ; Condition vérifée
Dans le sens le plus sollicité : { Sy <33cm
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4T12 p.m filantes

3Tl4pm

Etude de I’infrastructure

/ — STE_p.m filantes

*|20

F

48m
¥
33
¥
3
) 3,10 m .
Figure VIIL3 : Armatures supérieures (en travee).
o
33 | | I '
45
t e
3T1dp.m
3T14p.m
,/ 48m
+ 33 | pe G
. —
> 31 45 I 4 \
3T14pm 45 - | i
T | iTldpm——
2T12 - |\
SR 2T12p.m
5.10m

Figure VIIL.4 : Armatures inférieures (sur appuis).
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V111.2.5.3 Ferraillage des poutres de libages :

Etude de I’infrastructure

"
a="" : .
Le rapport Ly 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 :

1. Calculde Q’:

Q : Elle est tirée du chargement de la poutre.

C’est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments :

2 2
Q'=9 1- L, - X, +| 1- LX, ~ |Lx,
2 3.Ly, 3Ly,

5,34 4,802 4,802
Q' = 1 =) X 4,80 + | 1

2 \" 3x5]10 3 x5,102
Q'.1?  17,94x5,102
M, ==-= =2 —=5833t.m
2. Calcul du ferraillage :
 Entraveée:
M;=0.85 M = 49,58 t.m
M, 4958 x10* 0135
Ko d2h 1417 x722x50
A =0
t =0392 = {u = 0,135 - 8 = 0,927
g M _ 49,58 x 10* 91 4 e o
S =B do. 0927 x72x 348 cLAem/m
1€71it: 4T16
On adopte : { 2é™m€: 4T16 - A =22,24cm?
3¢me: 4T 14

160

) X 4-,80) =17,94 t/m



Chapitre VIII : Etude de I’infrastructure

Intermédiaire Rive

0.3 Mg = 14,87

* Surappui :

0.054 - 0,972 0.040 - 0.979

8,14 6,06

AT14(fil) + 4T12 (chap) = 10.68 4T12 (fil) + 4T10 (chap) = 7,67

Tab. VIII . 1 Ferraillage de la poutre sur appui suivant la sen longitudinale.

b) Sens transversale :
1. Calculde Q’:
C’est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments :
2 2
Q' = 3 XQ XLy = 3 %X 5,34 % 5,10 = 18,16 t/m
Q' I? _ 18,16 X 5,102

M, = 4t,

0 3 3 59,04 t.m

2. Calcul du ferraillage :

. En travée :

M=0,85 M =50,18 t m

M, _ 5018x10* 0137
Ko d2h 1417 x722x50
A'=0
t =0392 = {u — 0,137 - § = 0,926
4= M, 50,18 x10* 216 em?
ST B do, 0926x72x348 M

1°7lit: 4T16

On adopte : { 2é™me: 4T16 - A =22,24cm?
3éme: 4T 14
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* Surappui :
Intermédiaire Rive
0.6 Mp=30,11 0.3 My = 15,07
0.082 — 0,957 0.041 - 0,979
12,6 6,15
4T16 (fil) + 4T14 (chap). 4T12 (fil) + 4T10 (chap.)
=14,20 =7,67

Tab. VIII. 2 Ferraillage de la poutre sur appui suivant la sen transversale.

VI111.2.5.4 Armatures de peau :

Selon le BAEL 91 la hauteur de I'ame de la poutre : 1o = 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 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?2 par métre 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 (0,8 x 0,5) m2ona:

A =3x2(b+h) =3x2(0,5+08) =7.8cm?

Onprend : 4T16 = 8,04 cm
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Barres de montage

Armatures principa!es/

Armatures de peau

0.8 m

A

—p

0.5m

Figure VII1.5 : Schéma représentant la poutre de libage.

VI111.2.6 Les vérifications :

a) Contrainte de cisaillement :
qxl _ 534x5,10

T="2 = 13,62 KN
Tax = 13,62KN

T, 13,62
T, = —= = = 0,38 MPa

b.d  0,5x%0,72 x 102
T, = min(0,13f.,5 ; 5MPa) ;
T, = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa
T, = 0,38MPa<7t,=325MPa.............. Condition Vérifée
b) Diamétre :

. (h b .
P, < min {ﬁ ;P E} =min{22,85;12;50} = 12mm - &, = 10 mm
c) Espacement :

h
S, = min {Z ; 12(151} =min{20; 14,4} =144 cm > S, = 14 cm

Donc on utilise des armatures, Fe235, soit 4T10 = 3,14 cm?

A X fe Ty s gy
S % b > max {? ;0,4 MPa} = 1,05MPa > 0,4 MPa ; Condition vérifée
t
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Conclusion gonoraolo

Le genie civil est un domaine qui tendra toujours vers la satisfaction des besoins de la vie
moderne.

L’étude que nous avons menée, nous a permis de faire le lien entre les connaissances acquises
durant notre parcours pédagogique et de compléter celle-ci par des applications pratiques.

De ce fait, ce projet nous a permis de mieux apprécier le métier d’ingénieur d’état en génie civil et
son role dans la réalisation des structures qui ne se limite pas simplement au calcul du ferraillage
mais adopte :

- Les solutions des problemes existants de la meilleure fagon possible en tenant compte de
[’économie et de la sécurité.

- La conception

- La forme de |’élément et comment travaillé

Dans la conception de ce projet on ‘a utiliser les logiciels ETABS, AUTOCAD, SOCOTEC
...etc., Parmi les avantages de ces derniers est la rapidité d’exécution, et l'exactitude des résultats
et une vitesse d’exécution assez élevee

L’ingénieur en génie civil n’est pas un calculateur seulement, mais il faut proposer des
solutions raisonnables et efficaces sur le terrain ; d 'une maniére générale une conception justifier
doit prendre en compte premierement la sécurité pour éviter les dégats humain et matériel, sans
oublier I’économie et le temps d’exécution. En fin, Nous espérons que cette modeste étude été
comme un référence contient un minimum d’information utile pour faciliter les études des futures
promotions.
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