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Résumé

Ce projet présente une ¢étude détaillée d’un batiment constitué d'un
Rez-de-chaussée plus (09) étages a destination habitable implanté
dans la wilaya de «TIPAZA».

L’étude de ce projet est faite Selon les réglements de calcul et
verifications du béton arme (B.A.E.L91 modifié99 et RPA99 /version
2003)

On commence en premier lieu par donner une description détaillé du
projet (caractéristiques géométriques, lieu d’implantation...etc.), et on
site les différents matériaux utilisés avec leurs caractéristiques, on
donne également les différentes hypotheses de calcul.

En second lieu on procéde au pré-dimensionnement des différents
¢léments de I’ouvrage (Poteaux, poutres) et les descentes de charges.
Ensuite on détermine le ferraillage des éléments secondaires (escaliers
et ascenseur et balcons ).

Apres la modélisation du structure par logiciel « ETABS »; on passe a
I’¢tude des portiques et des voiles.

Enfin on fait I’é¢tude de I’infrastructure (calcul du radier général).

Mots clés : Béton armé, ETABS, RPA99v2003, BAEL91 modifié 99.
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Abstract

This project presents a detailed study building consisting of a Ground
Floor plus (09) floors, The RDC and 9 floors are intended for
residential use located in the wilaya of "TIPAZA".

The study of this project is made According to the rules of calculation
and verification of reinforced concrete (B.A.E.L91 modified99 and
RPA99 / version 2003)

The first step is to give a detailed description of the project
(geometrical characteristics, place of implantation, etc.), and the
different materials used with their characteristics are located and the
various calculation hypotheses are given.

Secondly, the pre-dimensioning of the various elements of the
structure (posts, beams) and the descent of loads are carried out.

Then, the reinforcement of the secondary elements (stairs and elevator
and balconies) is determined.

After modeling the software structure "ETABS"; we pass to the study
of porticoes and sails.

Finally, we study the infrastructure (calculation of the general floor).

Key words: Reinforced concrete, ETABS, RPA99v2003, modified
BAEL91 99.
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I-Introduction générale :

Dans le but de préserver la sécurité des vies humaines et des bien matériels, les ingenieurs
civils sont appelés a concevoir des structures en tenant compte des aspects structuraux,
fonctionnels, économiques, esthétiques et la viabilité de 1’ouvrage.

L’Algérie présente une vulnérabilité élevée aux séismes, I’implantation d’un ouvrage
quelcongue nécessite de prendre en compte plusieurs parametres (degré de sismicite,
qualité du sol, forme de la structure, le type de contreventement a choisir ...)

cette étude vise & mettre en application les connaissances acquises durant les cing années a
travers 1’étude d’un ouvrage en béton armé tout en assurant leur stabilité et la sécurité des
usages pendent et apres la réalisation et pour cela on doit respecter le réglement du béton aux
états limites BAEL 91 qui désigne les regles techniques de conception et de calcul des
ouvrages en béton armé et le reglement parasismique algérien RPA99 version 2003,qui vise a
assurer une sécurité des vies humaines et des éléments structurels des ouvrages ,vis-a-vis des
actions sismiques en utilisant des logiciels tels que AUTOCAD ,SAP 2000 ,ETAPS qui
permettent non seulement de réduire le temps de travail mais aussi d’aboutir a des résultats
satisfaisants .

Notre étude est organisée en plusieurs chapitres :

Dans le premier chapitre, nous présenterons d’abord I’ouvrage, la définition de ces différents
éléments et le choix des matériaux a utiliser , puis nous procederont au pré dimensionnement
dans le deuxieme chapitre , dans le troisieme chapitre nous calculerons les ferraillages des
différents éléments non structuraux (les escaliers, les balcons, 1’acrotére ,1’ascenseur ),1’étude
des planchers dans le quatrieme chapitre ,I’étude des portiques dans le cinquieme ,et 1’étude
des voiles dans le sixieme chapitre .le septieme chapitre aura pour objectif la détermination
des ferraillages des éléments principaux ,pour y arriver , nous effectueront d’abord une
analyse dynamique en réalisant un modele 3D a I’aide d’un logiciel de calcul (ETABS) .

Enfin dans dernier chapitre, nous aborderons I’étude des fondations.



CHAPITRE 1
PRESENTATION DE
L’OUVRAGE



Chapitre | Présentation de I’ouvrage.

1.1 -Introduction :
pour qu’une étude civil soit bien faite, la reconnaissance des caractéristiques géométriques de
la structure et des caractéristiques mécaniques des matériaux utilisés dans sa réalisation est

indispensable c’est qui fait 1’objet de ce premier chapitre.

1.2 -Présentation de ’ouvrage :

L’ouvrage en question est un batiment angle en R+9 a destination habitable, ce batiment est
implanté & Tipaza qui est selon le réglement parasismique algérien RPA99/version2003 une
zone de forte sismicité (zone I11). Le batiment est constitué d’une structure mixte en béton

armé [portiques et voiles porteurs]

C’est un batiment qui comporte :

Un rez-de chaussée.

9 étages courants a usage d’habitation.
Une cage d’escalier.

I.2.1-caractéristiques géometrique :
Tableau I. 1- Caractéristiques géométriques de la structure.

Longueur totale du batiment 24,80 m
Largeur totale du batiment 24,80 m
Hauteur totale du batiment (avec 31,2m
acrotere).
Hauteur du RDC 3,06m
Les étages courants 3,06 m

1.2.2-caractéristiques géotechniques du sol :

>>Le sol d’assise de la construction est un sol meuble (S3) (argile limoneux peu plastique)
d’apres le rapport du laboratoire des mécaniques des sols.

>>['ouvrage appartient au groupe d'usage 2(S2).

>>Contrainte admissible du sol & = 1.50 bars pour un ancrage h =1,50m.

>> Le poids spécifique du sol :y =17KN/m3.

>> |'angle de frottement interne du sol ¢ =35°

>> La cohésion C =20 KN (sol peu plastique).



Présentation de ’ouvrage.

Chapitre |

Figure 1-1 : vue en plan d’étage courant du batiment angle

|

801

FBr— L2 —0T+——— 1—
1
|

1

1 1 : I [
PR Sy L S £




Chapitre | Présentation de I’ouvrage.

1.2.3-Conception de ’ouvrage:

1.2.3.1-Ossature : c’est le squelette d’un batiment, constitué par des portiques (poteaux,
poutre), et des voiles de contreventement, leurs fonction est une fonction de résistance, elle lui
permet de résister a deux types d’efforts :  Horizontau, Verticaux.

1.2.3.2- Les planchers:
Ouvrage horizontal constituant une séparation entre deux niveaux d’une habitation. Selon les
matériaux employés et les techniques mises en ceuvre .pour notre structure ¢’est un plancher a
COrps Creux:
1.2.3.3- Les escaliers :
Ouvrage constitué¢ d’une suite réguliére de plans horizontaux (marches et paliers) permettant,
dans une construction de se déplacer entre les étages .dans notre cas on distingue type
d’escalier droit, a deux volées.
1.2.3.4- Le revétement :

= Enduit en ciment et en platre pour les murs et les plafonds.

= Revétement en carrelage pour les planchers et les escaliers.

= Revétement par étanchéité multicouche pour les planchers terrasses.
1.2.3.5- La maconnerie :
Maconnerie du batiment sera réalisée en briques creuses.

Murs extérieurs: seront réalisés en : Double cloison de 30 cm d’épaisseur en briques creuses
de 10 cm pour la cloison extérieure et celle de I’intérieur séparées par une lame d’air de 5 cm

Murs intérieurs: seront de simple cloison en briques creuses de 10 cm d’épaisseur.

1.2.3.6 L ascenseurs :

L’ascenseur est un appareil mécanique, servant au déplacement vertical des personnes et des
chargements vers les différents niveaux de la construction, elle se constitue d’une cabine, qui
se déplace le long d’une glissicre verticale dans 1’ascenseur muni d’un dispositif mécanique
permettant le déplacement de la cabine.

1.2.3.7-Acroteres :

C’est un ¢élément de béton armé qui entoure la terrasse inaccessible d’une hauteur variant
entre 60 cm et 100 cm et d’épaisseur de plus de 10 cm.

1.2.3.8-1solation :
- L'isolation acoustique est assurée par la masse du plancher et par le vide d'air des murs

extérieurs.
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- L'isolation thermique est assurée par les couches tacheté pour les planchers terrasses; et par
le vide d'air pour les murs extérieurs.

1.2.4- Caractéristique mécaniques des matériaux :
1.2.4.1- Béton :

Le béton est un matériau utilis€¢ pour construire de nombreux type d’ouvrage, il est constitué
par le mélange du ciment, de granulats (sable, gravillons) et d’eau.

La composition d’un meétre 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.
» [75L d’eau de gachage.
La masse volumique de béton armé est de 2.50t/m”.
La préparation du béton (malaxage) se fait mécaniquement a I'aide d'une bétonniére
Ou d'une centrale a béton.
La réalisation d'un élément d'ouvrage en béton armé, comporte les 4 étapes suivantes :
- Lamise en place d'un coffrage (moule) en bois ou en métal.
- Lamise en place du ferraillage (armatures) dans le coffrage.
- Le coulage du béton dans le coffrage.
- Décoffrage ou démoulage aprés durcissement suffisant du béton.
Les principaux avantages du béton armé sont:
- Economie: Le béton est plus économique que l'acier pour la transmission des efforts
de compression. Son association avec des armatures en acier lui permet de résister a des

efforts de traction importants.

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

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

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

- Les inconvénients du béton armeé sont :
La fissuration constitue un handicap majeur pour le béton armé, particulierement le retrait et
le fluage qui constituent des
Inconvénients difficile cernés.

1.2.4.1.1- Résistances mécaniques du béton :
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1.2.4.1.1.a- Résistance a la compression:

Dans les cas courants, le béton est défini au point de vue mécanique par sa bonne
résistance a la compression elle est donnée a "j" jour en fonction de la résistance a 28 jours
par les formules suivantes :

) s
476 + 0.83j " *®

)

!fczg < 40 MPa - f; =
—X
1.40 + 0.95] fezs

kfczg > 40 MPa - fC] =

- Pour : 28 jours < j < 60 jours : f¢;= fc28
- Pour : j 260 jours : fi=1,1 fc28
- Pour notre étude, on prend : fc28=25 Mpa

1.2.4.1.1.b- Reésistance a la traction :

La résistance caractéristique a la traction du béton a "j" jours est conventionnellement

o Définie par la relation: f; = 0,6 + 0,06 f;

e Donc pour fes =25 Mpa ; fiog = 2,1 Mpa
1.2.4.1.2 - Méthode de calcul:

o Définition des états limites:

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

e De saruine ou de celle de I'un de ses eléments.

e Du comportement en service susceptible d'affecter gravement sa durabilité, son
aspect, ou encore le confort des usagers.
-Les états limites : On distingue :
a-Etat limite ultime (E.L.U) : qui correspond a la limite :

e Soit de la perte de 1’équilibre statique (basculement).

e Soit de perte de la résistance (rupture) qui conduit a la ruine de lI'ouvrage.

e Soitde la perte de la stabilité de forme (flambement).
b-Etat limite de service (E.L.S) :

e Définis en tenant compte des conditions d’exploitation ou de durabilité de la
construction ou de I’un de ses éléments :

e état limite de compression du béton.

e ¢tat limite d’ouverture des fissures.

e état limite de déformation.
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- Contrainte limite :
a-Etat limite ultime (ELU) :

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

a.1- Diagramme parabole-rectangle :
C’est un diagramme déformations - contraintes du béton qui peut étre

Utilisé dans tous les cas.

Figure 1-2-: Diagramme parabole — rectangle des Contraintes — Déformations du béton.

Bectangle

=
3.5 =8 (%)

fbu: Contrainte de calcul pour 2 %o< €yc< 3,5 %o.
gnc: Déformation du béton en compression.

Figure I-3- : Diagramme contraintes-déformations

Y

o 2 2o 3.5 %%6e =
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fj: Résistance caracteristique a la compression du béton a "j" jours ;
Yo - Coefficient de sécurité ;

Yo =1,5 cas générale ;

vo = 1,15 cas de combinaisons accidentelles ;

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

Utilisé dans le cas ou la section considere est partiellement comprimée en flexion simple.

Figure I-4- :Diagramme rectangulaire

o I o ol o
— =]
- <
E— | bsh
¢ r —
, —
I |
- i Axe neutre
Y S >
Diagramme Parabole Diagramme
rectangle rectangle

b- Etat limite de service (ELS) :

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

b. 1-Hypotheses de calcul :

- Les sections droites restent planes.

- Il n'y a pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.

- Le béton tendu est negligé dans les calculs.

- Les contraintes sont proportionnalités aux déformations.

Opc = Ep X &y
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o.= Eg X g
Pour convention 7 correspond au rapport du module d'élasticité longitudinale de I'acier a

celui béton

E - S
7 :5:15 7 «coefficient d'équivalence ».

La contrainte limite de service en compression du béton est limitée par :
O-b(;S EDC
Avec :0,,.=0.6 fc28 = 15 Mpa.

c-Contrainte admissible de cisaillement:

Ty = min(o'yztffj, 5Mpa) Fissuration peu préjudiciable.
Ty = min(o'lyiij,4Mpa) Fissuration préjudiciable ou trés préjudiciable

La contrainte ultime de cisaillement dans une piéce en béton est définit par rapport a 1’effort
tranchant ultime Tu

Ty
~ by.d

Avec by, : largeur de la piéce.

Ty

d: hauteur utile.
d- Modules de déformation longitudinale:
d.1-Module de déformation instantanée:
Sous des contraintes normales d'une durée d'application inférieure a 24h:
Eij= 11000(fj) 1/3 ; pour fes= 25Mpa ; Eizs= 32164,20Mpa.
d.2 -Module de déformation différée:
E\;=3700(f;;) 1/3 ; pour fes= 25Mpa; Eixs= 10818,87Mpa

La déformation totale vaut environ trois fois la déformation instantanée.
e- Coefficients de poisson :

v =(Ad/d)/(AL/L).
Avec:
(A d/d): déformation relative transversale ;
(A L/L): déformation relative longitudinale ;
Il est pris égal a :
v =0,2 ; pour E.L.S (béton non fissuré)
Et
v =0.0; pour E.L.U (béton fissuré) ;
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1.2.4.2-Les Aciers :

L'acier est un alliage (fer + carbone) en faible pourcentage ; les aciers pour le béton armé sont
ceux de:

- Nuance pour 0.15a 0.25% de carbone.

- Nuance mi-dure et dure pour 0.25 a 0.40% de carbone.

Dans la pratique, on utilise les nuances d'aciers suivants:

- Acier naturel (feE215, feE235) (pour les cadres);

- Acier a haute adhérence (feE400, feE500) (pour les armatures longitudinales et
transversales);

- Treillis soudés de maille (150 x 150) mm2 avec @ = 3,5 mm (T.S.L feE500) ;

- Le module d'élasticité longitudinal de I'acier est pris égal a: Es=200 000 Mpa ;

I. 2.4.2.1-Contrainte limite :

1.a- Etat limite ultime :

Pour le calcul on utilise le digramme _ contrainte déformation

Figure 1-6: Diagramme de deformations-contraintes

A Diagramme conventionnel

Diagramme de calcul

ol /

1
]
]
]
]
|
]

\
]
L ah
o M
~
-<
w
—h
I
~
m
w
=
o
X
(]
¥
M
w

Dans les calculs relatifs aux états limites, on introduit un coefficient de sécurité ys quia les
valeurs suivantes:

vs= 1.15 cas général.

vs= 1.00 cas des combinaisons accidentelles.
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Pour notre étude, on utilise des aciers FeE400.

1.b- Contraintes limites de traction des armatures:

» Fissuration peu préjudiciable......... st 6g;<fe pas de limitation ;
» Fissuration préjudiciable........... Ggt = MiIn (; fe; 110\/n.f;) Mpa ;

» Fissuration trés préjudiciable...... st 65, = min (0.5fe; 90\/n._ft]- ) Mpa;
n: coefficient de fissuration ;
» m=1 Poursronds lisses ;
» mn=1.6 Pour hautes adhérences avec @ > 6mm ;
» mn = 1.3 Pour hautes adhérences avec @< 6mm ;
Etats limites:
Selon les régles B.A.E.L91, on distingue deux états de calcul :
- Etats limites ultimes de résistance E.L.U.R.
- Etats limites de service E.L.S.
E.L.U.R: Il consiste a I'équilibre entre les sollicitations d'actions majorees et les
sollicitations résistantes calculées en supposant que les matériaux atteignant les limites de
rupture minorée,
Ce qui correspond aussi aux réglements parasismiques algériens R.P.A 99 (version2003).
On doit par ailleurs vérifie que I'E.L.U.R n'est pas atteint en notant que les actions
Sismiques étant des actions accidentelles.

I. 2.4.2.2-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 negligée.
- Le raccourcissement du béton est limité a: e,.= 3,5%o en flexion composé et a 2%o en
Compression simple.
- L'allongement de I'acier est limité a : e,.=10%o.
- Les diagrammes déformations-contraintes sont définis pour:
Le béton en compression.

L'acier en traction et en compression.
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I. 2.4.2.3 -Regles des trois pivots :
En fonction des sollicitations normales la rupture d'une section en béton armé, on peut
intervenir:
- Par écrasement du béton comprimé.
- Par épuisement de la résistance de I'armature tendue.

- Les positions limites que peut prendre le diagramme des déformations sont déterminées a
partir des déformations limites du béton et de I'acier.
- La déformation est représentée par une droite passant par I'un des points A, Bou Capelés
Pivots.

Tableau-1-2-Les déformations limites du pivot.

Pivot Domaine Déformations limites du pivot considéré
A 1 Allongement unitaire de l'acier 100%o
B 2 Raccourcissement unitaire du béton 3,5%.
C 3 Raccourcissement unitaire du béton 2%o

Figure-1-7-Diagramme des déformations limitées de la section

Compression
@ 2%0 B 3,5%0

............. R O

Traction pure limite

_________ vl 4

€nc10%otraction

\ 4
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I. 2.5. -Sollicitation du calcul vis-a-vis des états limites :
I. 5.a-Etat limite ultime:
Les sollicitations de calcul sont déterminées a partir de la combinaison d'action
Suivante : 1,35G+1,5Q
1.5.b-Etat limite de service : Combinaison d'action . G+Q

- Les regles parasismiques algériennes préconisent les combinaisons d'actions suivantes:

G+QzE G.: charge permanente
G+Q+1,2E Avec : Q : charge d'exploitation
0,8GzE E:effort de séisme

I. 2.6 La réglementation utilisée: 1’étude du présent ouvrage sera menée suivant les regles:
-Du BAEL 91 (les régles techniques de conception et de calcul des ouvrages en béton armé
suivant la méthode des états limites).

-Du RPA 99 modifié en 2003 (regles parasismiques algériennes).

-Du DTR.BC.22 (charges et surcharges d’exploitations) .
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Chapitre 11 Pré-dimensionnement des éléments résistants

I1-1-Introduction:

Avant d’entamer tout calcul de la structure, il faut passer par leur pré-dimensionnement et
cela en se basent sur des lois issues des réglements BAEL91 et RPA99 version 2003, ces lois
résultent généralement des limitations de déformations et des contraintes dans les matériaux.
Le pré-dimensionnement des éléments a pour but de déterminer 1’ordre de grandeur des
sections et des éléments de 1’ouvrage, Pour ce faire, nous commencons le pré-
dimensionnement du sommet vers la base :

- Les planchers ;
- Les poutres ;

- Les poteaux ;

- Les voiles ;

I1-2- Détermination de I’épaisseur du plancher et dalle pleine:
le dimensionnement d’un plancher en corps creux se résume a dimensionner une poutrelle, et
donc I’utilisation de la condition de fléche :

Lmax
22.5

h>

Lmax : (370-30 )=340

Donc h > ——> = 16,44cm
22,5

16cm éepaisseurs de la dalle en corps creux

Soit h + =20 cm donc -

4 cm épaisseurs de la dalle de compression

Figure 11-1-: coupe verticale du plancher en corps creux.

[ Dalle de compression Corps

Poutrelle
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e :I'épaisseur de la dalle plein dépend de la :

Lx _ 262
> —=—=

e=_=— 13,1 cm.
Isolation acoustique: e > 13 cm

Sécurité en matiére d’incendie: € > 11 cm pour 2 heures de coup feu.
On adopté: e = 15cm.

11-3- Dimensionnement des poutres :
I1-3-1- Poutres principales : D’apreés les regles du BAEL91 2003 on a:
L

< h<10

o

3d<b<04

A
o

E <4

Avec :

L : distance entre les axes des poteaux et on choisit la plus grande portée .
h : hauteur de la poutre.

b : largeur de la poutre.

d : hauteur utile.

On a:Lmax =5,54m

2 < h <2 36,93cm < h < 55,4cm— Alors on prend: h=45cm

03d<b<0,4d avec d=0,9xh=0,9x40=40,5 cm — 12,15cm <b < 16,2cm
Alors on prend :b=30cm

D’aprés le RPA 99 /2003 p69 :
b >20cm> 30cm >20cm —» condition vérifiée.

h>3 0cm - 45cm >30cm — condition vérifiée.

h 45 . .
- <4- 30" 1,5 < 4 condition Vvérifiée.

11-3-2- Poutres secondaires :
Elles relient les portiques entre eux pour ne pas basculer

TS
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Ona:Lmax=3,7/m

% <h< % - 24,67cm < h < 37 cm— Alors on prend: h=35¢cm

03d<b<04d avec d=0,9xh=0,9x35=31.5cm — 9,45cm <b <12,6cm
Alors on prend :b=30cm
D’apres le RPA 99 /version 2003 page 69 :

b > 20cm» 30cm >20cm —» condition Vvérifiée.

h >30cm - 35cm > 30cm - condition vérifiée.

% <4 % —1,16 < 4 condition vérifiée.

Finalement :

» Poutres principales : (30x45) cm?
» Poutres secondaires : (30x35) cm?
11-4-Descente de charge:

L’évaluation des charges est surcharges consiste a calculer successivement pour
chaque élément porteur de la structure, la charge qui lui revient a chaque plancher et ce
jusqu'a la fondation. Les différents charges et surcharge existants sont :

» Les charges permanentes (G).

» Les surcharges d’exploitation (Q)

11-4-1-Plancher terrasse inaccessible :

Figure-ll-2- : Plancher terrasse inaccessible
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Tableau lI-1- : Descente de charges Plancher terrasse inaccessible

Plancher terrasse inaccessible

1 | Gravions roulé de protection (4cm) 0,80 KN/m?

2 | Etanchéité multicouche 0,12 KN/m?

- 3 | Chappe flottante asphalte (2.5cm) 0,5 KN/m?
qé 4 Isolation thermique (4cm) d (25) 0,16 KN/m?
% 5 | Forme de pente (5cm) 0,9 KN/m?
S 6 | Plancher a corps creux (16+4) cm 2,8 KN/m?
7 | Enduit en platre (2cm) 0,20 KN/m?
Charge permanente totale G=5,48 KN/m?

Surcharge d’exploitation Q=1,00 KN/m?

11-4-2-Plancher étage courant a usage d’habitation:

Figure 11-3-: plancher étage courant.

s R
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Pré-dimensionnement des éléments résistants

Tableau I1-2- : Descente de charges Plancher étage courant (1er -9eme) étage

Plancher étage courant (RDC-9 éme) étage

1 | Carrelage (2cm) 0,40 KN/m?
~ |2 | Mortier de pose (2cm) 0,40 KN/m?
é 3 | Lit de sable (2cm) 0,35 KN/m?
% 4 | Plancher a corps creux (20+4) cm 2,8 KN/m?
S 5 | Enduit en platre (2cm) 0,20 KN/m?

6 | Cloison (10) cm 0,90 KN/m?

Charge permanente totale G=5,05 KN/m?

Surcharge d’exploitation Q=1,50 KN/m?

11-4-3 : Descente des charges du balcon :
Tableau 11-3 : Descente de charges dalle pleine du balcon
Dalle pleine du balcon

w2 1 Revétement en carrelage 0,02 0,4 KN/m?
% 2 | Mortier de pose 0,02 0,4 KN/m?
g’ 3 | Litde sable 0,02 0,34 KN/m?
© 4 | Dalle en Béton armé 0,15 3,75 KN/m?

5 | Enduit en ciment 0,015 0,15 KN/m?

Charge permanente totale G=5,04 KN/m?
Surcharge d’exploitation Q=1,5 KN/m?

Figure 11-4-: murs extérieur

.
B
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11-4-4 Decente des charges Murs de fagade (extérieur) :

Tableau II-4- : Descente de charges Remplissage extérieur

Remplissage extérieur

1 | Brique creuse (e =10cm) 0,90 KN/m2
§ 2 | Briquecreuse (e=15¢cm) 1,35 KN/m?
ﬁ'é, 3 | Enduit extérieur en ciment (e =2 cm) 0,36 KN/m?
g 4 | Enduit intérieur en platre (e =2cm) 0,20 KN/m?

Charge permanente totale G=2,81 KN/m?
Remarque:

Les murs peuvent étre avec ou sans ouvertures donc il est nécessaire d’opter des coefficients
selon le pourcentage d’ouvertures :

- Murs avec portes (90%G).

- Murs avec fenétres (80%G).

- Murs avec portes et fenétres (70%G).

On prend Gexe = G X 70% = 2,81 x 0,7 = 1,967 KN/ ,

11-4-5-Murs intérieurs (simple cloison):

Figure 11-5-: Murs intérieurs (simple cloison)

j
i

0
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Tableau II-5-: Descente de charges Remplissage intérieurs

Remplissage extérieur

1 | Enduit extérieur en ciment ( e=2cm) 0,36 KN/m?
2 2 | Brique creuse ( e =10cm) 0,9 KN/m?
(]
GEJ 3 | Enduit intérieur en ciment ( e =2 cm) 0,36 KN/m2
oo
g Charge permanente totale 1,62 KN/m?

I1-5-la loi de dégression de la surcharge d'exploitation :

On utilise la méthode de dégression des surcharges d’exploitation en fonction du nombre
d’étages. (DTR pl6)

3+n

QU+QIHQ2+

Avec :

n : Nombre d’étage on démarre de haut en bas (le premier étage ext ” 0” )

QO : la charge d’exploitation sur la terrasse.

Q1, Q2, Q3, .... les charges d’exploitations des planchers respectifs.

- 3+n . . . . s
On utilise Z—n" a partir du cinquiéme étage.

e terrasse : Qcum = Q0
e 9eme étage : Qcum = Q0+Q1

e 8eme étage :
e 7eme étage :
e 6eme étage :
e 5eme étage :
e Jeme étage :
e 3eme étage :
e 2eme étage :
e leme étage:
e RDC étage :

Qcum = Q0+0.95 (Q1+Q2)

Qcum = Q0+0.9 (Q1+Q2+Q3)

Qcum = Q0+0.85 (Q1+Q2+Q3+Q4)

Qcum = Q0+0.8(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5)

Qcum = Q0+0.75(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+ Q6)

Qcum = Q0+0,71(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+ Q6+ Q7)

Qcum = Q0+0.69(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+ Q6+ Q7+ Q8)
Qcum = Q0+0,67(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+ Q6+ Q7+ Q8+ Q9)

Qcum = Qp+0,65(Q1+Q2+Q3+Q4+Qs+ Qs+ Q7+ Qg+ Qo+ Q1)
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Tableau I1-6- : présente la loi dégression des charges d’exploitation

Nombre Les

d’étage La loi de dégression surcharges

(kN/m?)

TERASSE | NQo=1KN/m® 1,00

09 NQ1=Qo*+Q1 2,5

08 NQ2=Qo+0.95 (Q1+Qy) 3,85

07 NQ3=Qo+0.9 (Q1+Q2+Qx3) 5.05

06 NQ2=Qo+0.85 (Q1+Q2+Q3+Qx) 6,10

05 NQs=Qo+0.8(Q1+Q2+Q3+Q4+Qs) 7,00

04 NQs=Qo+0.75(Q1+Q2+Q3+Q4+Qs+ Q) 7.75

03 NQ7=Qo*0,71(Q1+Q2+Qs+Qs+Qs+ Qs+ Q7) 8,46

02 NQs=Qo+0.69(Q1+Q2+Q3+Q4s+Qs+ Qe+ Q7+ Qs) 9,28

01 NQg=Qo+0,67(Q1+Q2+Q3+Q4+Qs+ Qg+ Q7+ Qg+ Qo) 10,05

RDC NQ10=Qo+0,65(Q1+Q2+Q3+Q4+Qs+ Qs+ Q7+ Qg+ Qo+ Q10) 10,75
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11-6-Pré-dimensionnement des poteaux:

Les pré-dimensionnement s’ effectue avec le choix de poteau le plus sollicité (poteau
central).la section de calcul du poteau est fait de telle fagcon qu’ il ne flambe pas .

On utilise un calcul basé sur la descente des charges permanentes tout en appliquant la loi de
dégression des charges d’ exploitations.

Types !

Figure 11-6-: Schéma représentatif du poteau le plus sollicité

1,35

0,3m !'

2,075

—  Pe—Pe— »
1,7m 0,3m 1,6m

Calcul de I'effort normal ultime sollicitant les poteaux :
Nu=1,35Ng+1,5Ng
G=nx(SxGt+ Gpp+ Gps). Avec: n (le nombre de niveaux en dessus du poteau.) n= 10

S :La surface afférente est donnée par :

(3,7 + 3,50 ) (4,45 + 3
s = X
2 2

> = 13,41 m?

11-6-1- Prédimensionnement des poteaux typel: (Du RDC jusqu'au 3émeétage)
Efforts de compression dus aux charges permanentes Nu

Nu=1,35%x Ng+ 1,5 % Ng

Avec:

n = 10 (nombre de plancher d'étage courant)

G terrasse = 5,48 KN / m2
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G étage = 5,05 KN / m2
G, = G terrasse + G étage :5,48 + 5,05:10,53 KN/ m2

Typel(RDC jusqu'a 3ém étage)

n=10
Gpp = 0,30 x 0,45 x 25 x( =22 = 12 57KN
Gps = 0,3 x 0,35 x 25 (222 ) = 9 45KN

2
G=nx(SXxG +Gpp+Gps) Avec: G’ = G terrasse + G stage

G = 10x [13,41x (10,53) + 12,57+ 9,45]

G =1632,273KN

(On doit majorer I’effort normal ultime de 10% suivant les régles BAEL 91 modifié 99)
NG=11xG=11x1632,273 =1795,50 KN

Efforts de compression dus aux charges d’exploitation Nq

No=QxSx11

Q=10,75 KN/ m2

S=13,41m?

No=QxSx1.1

Ng =10,75x 13,41 x 1.1 = 158,57 KN

Ny = 1,35 NG + 1,5 NQ

Ny = 1,35(1795,50) + 1,5(158,57)

N, =2661,78KN

11-6-1-1-Détermination de la section du poteau (axb)

Détermination de a :

Verification de flambement :

On doit dimensionner les poteaux de telle fagon qu'il n’y ait pas de flambement
C’est-a-dire A< 50

lf 0.7l
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Avec :

I¢ : Longueur de flambement
i : rayon de giration

B: section des poteaux

A : L'élancement du poteau

I : moment d'inertie de la section par rapporte a passant par son centre de gravité et
perpendiculaire au plan de flambement

Lo=3.06 m

lg=0,7x3,06=2,14m=214 cm

1 214 214
A= 1= <50 =>a>
1 0,290a 0,290%50

=14,75cm

On prend : a = 50cm

0,71 0,7 X 306
= - >
1 0,290 X 50

A

=14,77 < 50 ...... Condition vérifiée

Détermination de b :

Selon les régles B.A.E.L 91, I’effort normal ultime Nu

B, =(a-2)(b-2),
B, =(50-2) (b-2)
B, =48(b—-2)

Ag =0,9%(zone I11) Selon RPA 99 version 2003

TS
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A = 0,009[48(b — 2)]
A, =0,432(b - 2)

Avec:

B, : Section reduite.

a: Coefficient fonction de A.

Ag : Section d’armature longitudinales.

o=?Donc ona:

A< 50
p= 2T 07X306 _ 4,27 50
1 0.290 X 50
A= 14,77
0,85

o= }\’

[1+0.2(z5 2]

0,85 0,82
o= =
14,77 ’

[1+02(3707

o= 0,82
Br-fc28 fe

< o —=<28 ud
Nu — (x’[ 0,9'Yb S ’YS]
fe2s=25 Mpa, fo =400 Mpa, v, =1,5,y,=1,15
. 48(b — 2).25 + 04320 —2) x 400

u= %199 %x15 x10 " 115 x 10/
N, < 0.82 48(b —2).25 +0,336(b —2) x 100
WS 0825 =TTt O 115 x 10/

N, <82,615b — 164,943
2661,78 < 82,615b — 164,943

- 2496,837
— 82,615

b > 30,22cm

Donc on prend : b =50m
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Donc les poteaux ont la section suivante : du RDC au 9éme étage (50 x 50)cm?.

Vérification des conditions du R.P.A.99 Révisées en 2003 article 7.5.1:

MiN(@, b) =50 > 25 CM ..ociiiiciciecece e Condition vérifiée.
min(a, b) =50 cm > he/20=306/20=1530cm ............Condition vérifiée
Ya< alb=50/50 Z1< 4 oot e Condition vérifiée

11-6-2-Prédimensionnement des poteaux type2: Du 4éme au 9éme étage
n==6

Q = 7,75 KN/m2
Nu=1,35NG +1,5NQ
Gerrasse = 5,48 KN / m2
Getage = 5,05KN / m2
G’=11,33 KN/m?
Gpp = 0,30 x 0,45 x 25 x 3,725 = 12,57 KN
Gps = 0,3 x 0,35 x 25 x 3,6 =9,45 KN
G=nx(Sx G+ Gpp + Gps). Avec: G’ = Grerrasse + Gatage
G = 06 x [13,41x (10,53) + 12,57 + 9,45]
G =979,36 KN
Ne=11xG=1,1%979,36=1077,30 KN
No=Q X S X 1,1
Q = 7,75KN/m2
S =13,41 m?
No=7,75%x 13,41 x 1,1 = 114,32KN
Ny=1,35Ng+1,5Ng
N, = 1, 35 (1077,30) + 1, 5 (114,32)

Ny = 1625,83KN
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a> 14,77 cm
On prend : a = 45cm.

Détermination de b :

0,85 0.8
o= =
14.77 ’
[1+0.2(-520)?]

a= 0,82

Br'fC28 fe
Ny < a| —— —

u [ 0_9Yb S _YS]

fe25=25Mpa, fe =400 Mpa, y, = 1,5, vs = 1,15

N, < 082[—2b =225 0,387(b —2) X 400
ws 082[5e TS0 @ 1,15 x 10

]

Ny, <93,07b — 186,16
1625,83 < 93,07b — 186,16

1625,83
=
93.07

b > 19,47cm

b=45cm
Donc les poteaux ont la section suivante : du 3eme au 8me étage (45 x 45) cm?.

11-6-3Vérification des conditions du R.P.A.99 Révisées en 2003 article 7.5.1:

mMin(a, b) =45 > 25 CM oo e Condition vérifiée.
min(a, b) =45cm > he/20=306/20=153cm ........ Condition vérifiée
Ya< @l =%a< Lo e Condition vérifiée

11-6-4Prédimensionnement des poteaux type3: Du 7éme au 9éme étage
n=3

Q=505 KN/m2
Nu=1,35NG+1,5NQ
Gherrasse = 5,48 KN / m2
Getage = 5,05 KN / m2

G’=10,53 KN/m?
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Gpp = 0,30 x 0,45 x 25 x 3,725 = 12,57KN
Gps = 0,3 % 0,35 x 25 x 3,6 =9.45 KN
G=nx (S x G+ Gpp + Gps). Avec: G” = Gerrasse + Getage
G =03 x [13,41x (10,53) + 12,57 + 9,45]
G =489,68 KN
Ne=1,1xG=1,1x 489,68 =538,65 KN
No=Q X S X 1,1
Q =5,05 KN/m?
S =13,41m?
No=5,05x%x13,41 x1,1=74,49 KN
Ny=1,35Ng+1,5Ng
Ny = 1, 35 (538,65) + 1,5 (74,49)

Nu = 838,91KN

a> 14,62 cm
On prend : a = 40cm.

Détermination de b :

085 0,82
o= =
14,77 !
oa=0,82
Br- fc28 fe
N, < —
u — a [ O_9Yb S ys ]

f.,g= 25Mpa, f, = 400 Mpa, yp, = 1,5, ys = 1,15

38(b -2).25 o0 400
09 x1,5 x10 ' ( ) 1,15 x 10

N, < 0,82] ]

N, < 67,45b — 164,52
838,91< 67,45b — 164,45

1003,36
>
- 67,45
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b > 14,87 cm
b=40cm
Donc les poteaux ont la section suivante : du 6eme au 8éme étage (40 x 40) cm?.

11-6-5 Vérification des conditions du R.P.A.99 Révisées en 2003 article 7.5.1:

min(a, b) =40 > 25CM oooviviiic Condition vérifiée.
min(a, b) =40 cm > he /20 =306/ 20 =15,3cm ........ Condition verifiée
Ya< @D =Ya< 1o e Condition vérifiée

I11-7 Pré-dimensionnement des voiles de contreventement :
La condition suivante :(RPA99/VERSION 2003 p74)

L>4a
a>he /20

a > maxx[306/20 ;15cm]

h 306 . .
a = ﬁ =2 = 15.3cm On prend a = 20cm tous les niveaux des voiles

L > 4x20=80cm alors on prend L=80cm.

Figure-11-7 Coupe de voile en élévation
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Tableau I1-7- Tableau des dimensions des différents éléments porteurs

Section
Eléments ~ RDC+ , : : X
01°™ étages+02°™ 04°™ étages+05°m 07°™ étages+08°™
étages+03™ étages étages+06™ étages étages+09™ étages
Poteaux (50x 50)cm? (45 x 45) cm? (40 x 40) cm2
Poutres
o (30x45) Cm?
principes
Poutres
(30x35) cm?
secondaes
_ (20) cm
voiles
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Chapitre 111

Calcul des planchers

I11-1- Introduction : les planchers sont des plaques horizontales en béton armé infiniment
rigides, associée a un systéeme de poutres formant nervures , destinée essentiellement a
recevoir les actions variables d’exploitation afin de reporter sur les ¢léments porteurs

verticaux qui les descendront aux fondations.
I11-1-1 Dimensionnement des poutrelles
Pour notre batiment, deux types de planchers seront utilisés :

-Plancher a corps-creux en parties courantes, composés de corps creux, treillis soudé, dalle de

compression, et poutrelles.

Figure I11-1- : Schéma d'un plancher a corps creux

bl

ICR1C00O06000N40¢
I L

. 16 cm:corpscreux
Un plancher a corps creux h, =20cm: .
4 cm: dalle de compressin

h, =20cm
Donc on a des poutrelles de : b, =12cm

h,=4cm

111-1-2 Calcul de la largeur (b) de la poutrelle

Choix de by : le calcul de la largeur « b » ce fait a partir des conditions suivantes :

(I, —b,) (65-12)
<t 0 < =26,5cm
by < b
. I 576
=min<b, <— =1b <—=57,6cm
b & 10 b 10
oht<b <8ht |144cm<b <192cm

Soit :b, =26.5cm; Pour avoir b=2b, +b, = 2x26.5+12 =65cm

STaT<
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111-2 -Méthode de calcul des poutrelles

Il existe plusieurs méthodes pour le calcul des poutrelles, Le réglement BAEL 91 propose une
méthode simplifiée dite” méthode forfaitaire”, pour le calcul des moments, cette méthode
s'applique pour les conditions courantes.

111.2.1 Principe de calcul de la méthode forfaitaire modifiée

Cette méthode est applicable si les 4 conditions suivantes sont remplies :

1-La charge d’exploitation Q < max (2G ; 5KN/m2)

2-Les moments d’inertie des sections transversales sont les méme dans les différentes travées.
3-Le rapport des portées successives est compris entre 0,8 et 1,25

0,8 <li/li+1 < 1,25
4-la fissuration est considérée comme non préjudiciable.

a- Principe de calcul :

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

A\ JAN A A JAN
Ja )
Travée isostatique Travée hyperstatique

Selon le BAEL 91, les valeurs de M,,, M;, M. doivent vérifier les conditions suivantes:

e -Mt>max [1,056M0; (1+ 0,3a) MO] — (Mw + Me)/2
e -Mt>(1+0,3a) MO /2 dans une travée intermédiaire
e -Mt>(1,2+0,3a) MO /2 dans une travée de rive

Mo : moment maximal dans la travée indépendante

Mt : moment maximal dans la travée étudiée

Mw : moment sur I’appui gauche de la travée

Me : moment sur I’appui droit de la travée

a :Q/(G+Q) rapport des charges d’exploitation a la somme des G et Q.

b-Valeurs des moments aux appuis :
Les valeurs absolues des moments sur appuis doivent étre comme suit :

e Cas de deux travées: 0,6Mg
A A A

e Cas de trois travées: 0,5Mg 0,5Mg
A A A A

e Casde plus de trois travées:  0,2M0 0,5M0 0,4My y 0,4M0 0,5Mq 0,2M0

A A VAN JA A

TS
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c-Effort tranchant :
L'étude de I'effort tranchant permet de vérifier I'épaisseur de I'ame et de déterminer les
armatures transversales et 1'épure d’arrét des armatures longitudinales
Le reglement BAEL 91, prévoit que seul I'état limite ultime est vérifié :
o Tw = (Mw—Me)/l+ Ql/2

Mw-Me l
. Te =MwMe

l 2
111-2-2 Types de poutrelles :
Notre construction comporte 4 types de poutrelles ; ces poutrelles sont identiques au niveau
de tous les planchers de la construction.

Typel:
yP 0.2Mo 0.2Mo
'.& 2,62m 4@-
Type 2:
0,2Mao 0,5Mo 0,4Mo 0,5Mo 0,2Mo
s, -, -~ i, -,
; 2,95m f 3.7m ;: 3.5m 3,45m i
Type 3:
0,2Mo 0,5Mo 0,4Mo 0,4Mo 0,5Mo 0,2Mo
L, S N s, -, S
A 32,.3m 2,95m C 32, 7m - 32,.5m = 3,45m F
/7 ' 7 7 7
Typed
0,2Mo 0,2Mo 0,2Mo
] -~ =,
A 3,45m B 3,45m <
- = -
11-2-3 Les combinaisons des charges
Les charges par métre linéaire /mL
a-Plancher R.D.C et 9°™ étage :
G =5,05 x 0,65 = 3,2825 KN/mL Qu=1,35G +1,5Q = 5,89 KN/mL.
Q =1,5x 0,65 =0,975 KN/mL Qser= G+Q = 4,26KN/mL.

b-Plancher terrasse :
G =5,48x0,65 = 3,562 KN/mL Qu =1, 35G+1,5Q = 5,78KN/mL.
Q =1x0, 65 = 0,65KN/mL Qser= G+Q = 4,21 KN/mL.

STl
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I11-2-4 Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire
La charge d’exploitation Q < max (2G, SKN/m?
a-Plancher R.D.C 9°™étages : G = 5,05 KN/m2, Q = 1,5 KN/m?

Q=15KN/m2<2G =10,1 KN/m2............... ... condition vérifiée.
b-Plancher terrasse : G =5,48KN/m?, Q = 1KN/m?

Q=1KN/m2<2G =10,96 KN/m2........c..couverennne. condition verifiée.
c-Poutrelle a inertie constante (I=Cte)...............cceeuenne. condition vérifiée.

» Lerapport0,8 < Li/Li+1 < 1,25.
s Type02:

_ 08< % < 1.25—0.8< 1.06 < 1.25 condition vérifiée .

% < 1.25—0.8< 1.01 < 1.25 condition vérifiée.

- 0.8<

% Type 03:

_ 08< 23175 < 1.25-50.8< 0,80 < 1.25 condition vérifiée .

_ 08< % < 1.25—0.8< 1.06 < 1.25 condition vérifiée .

- 08< % < 1.25—0.8< 1.01 < 1.25 condition Vérifiée

< Type04 :

_ 0.8< 3,49

325 < 1.25—0.8< 1 < 1.25 condition Vérifiée .

d-Fissuration considérée comme étant non préjudiciable.
Plancher du 1% au 9°™ étage, la fissuration est considérée comme peu préjudiciable.
Pour le plancher terrasse la fissuration est peu préjudiciable a cause de 1’ajout de
I’étanchéité.... Condition vérifie.
111.3 Calcul des moments et des efforts tranchant
- On utilise la méthode forfaitaire :

111.3.1 Sollicitation a PE.L.U et ELS :
111.3.2 Calcul du Type 03(Plancher RDC & étage courants ):

0,2Mo 0,5Mo 0,4Mo 0,4Mo 0,5Mo 0,2Mo
Y Yy A, , -, S
A 3,3m B 2,95m C 3,7m D 3,5m = 3,45m F
Y 7 7 7 7 7
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Calcul des planchers

a- Moments isostatique :

0% 589 x 3,32

Mosp = —g— = 3 = 8,02 kN.m
0,2 589 x 2,95

MOBC = 8 = 8 = 6,4‘1 kNm
0,2 589 x 3,72

MO cD — 8 = 8 = 10,1kNm
0,02 589 x 3,52

MODE= 8 = 8 =9,02 kN.m
0,> 589 x 3,452

Mogr = g 3 = 8,76 kN.m

b-Calcule du coefficient a :

a=-2

1,5

= 0.22

T 0+G  15+505
( (1+0,3a)M, = 1,06 > 1,05M,

(1,2+0,3a) ) .
fMo = 0,63M, pour les travées de rive.
| (1+03a) o o
kT M, = 0,53M, pour les travées intermédiaires.

c-Moment en appuis:
Tableau I11-1- : moment en appuis ELU

appui A B C D E F
ELU 1,6 4,01 4,04 4,04 451 1,75

d-Moment en travées :
e Travée (AB):

1) Mt*®> 1.06xM 45-( M 4+M 5)/2=5,7KN.m |on prend: Mt"®=57 KN.m
2) Mt*®> 0.63xMgag= 0.63x8,02=5,05KN.m
e Travée (BC):
1) Mt®°> 1.06xM gc-( M 3+M ()/2=2,8KN.m n prend: Mt®¢= 3 4KN.m
2) Mt®¢> 0.53xMogc= 0.53x6,41=3,4KN.m
e Travée(CD):
1) Mt°P> 1.06xM cp-( M +M p)/2= 6,66KN.m | on prend: Mt“P=6,66 KN.m
2) Mt®P> 0.53xMocp= 0.53x10,1=5,35 KN.m

STaT<
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e Travée(DE):
1) Mt°E> 1.06xM, pp-( M p+M £)/2=5,28 KN.m | on prend: Mt°®= 528KN.m
2) Mt°E> 0.53xMope= 0.53x9,02=4,78KN.m

e Travée(EF):
1) Mt¥> 1.06xM zp-( M z+M £)/2=6,15KN.m | on prend: Mt¥=6,15 KN.m
2) Mt5> 0.63xMogr= 0.63x8,76= 5,52KN.m

e-calcul des efforts tranchants :

Ty =R T 9kN
e Travee AB:  Ma-Mp  ql
T, = =42 - £ = — 10,44KN
T, =2+ £ = 8,68KN
e Travée BC: MpMe qu
Te = f— ? = —8,9KN
T, =222+ £ = 10,9KN
e TravéeCD: Mooty le

|

= —109KN
l 2

T, ="EL T 10,17KN
e Travee DE : Mp-Mg gl
T, = —>—F—— = —10,44KN

l
=M Me L AL 10,96KN
e Travée EF: L 2

T, = 22 — £ = —9,36KN
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Figure I111-2- : diagramme des efforts tranchants

10,96KN
109KN 10,17KN

N\ \

-10,44 KN BN 9,36KN

-10,44KN

-10,9KN
figure 111-3- : diagramme des moments fléchissant

4,04KN.m 4,04KN.m 4,51KN.m

IR
VAYRVAVAY.

3,4KN.m 5,28KN.m 6,15KN.m
5,7KN.IH 6,66KNH'1




Chapitre 111 Calcul des planchers

» ELS:
- a- Moments isostatique :
Q2 _ 426 % 3,32

MOAB - 8 8 - 5,8 kNm
Qul* 4,26 x 2,957

Mypc = 3 = 3 =463KN.m
Q> 4,26x3,7%

My cp = 3 = 3 =73kN.m
Qul*? 4,26 x 3,52

My pg = 3 = 3 =6,52 KN.m
Qul*> 4,26 x 3,452

MOEF = = = 6,33 kNm

8 8

b-Calcule du coefficient a :

Q 15
0+G ~ 1,5+5,04

((1 + O,3O()M0 = 1,06 > 1,05M0

1(1,2 4 0,30) . :

— My = 0,63M, pour les travées de rive.
(1+0,30) o i
TMO = 0,53M,, pour les travées intermédiaires.

c-Moment en appuis:
Tableau 11-2- : Moment en appuis ELS

appui A B C D E F
ELU 1,16 2,9 2,92 2,92 3,26 1,26

d-Moment en travées :
e Travée (AB):

1) Mt*®> 1.06xM¢ 45-( M 4+M 5)/2=4,11KN.m on prend: Mt*®=4,11KN.m
2) Mt*®> 0.53xMoag= 0.63x5,8= 3,65KN.m

e Travée (BC)
1) Mt®©> 1.06xM ge-( M 3+M ()/2=2KN.m on prend: Mt®“= 2,45 KN.m
2) Mt®¢> 0.53xMogc= 0.53x4,63 =2,45KN.m

e Travée(CD):
1) Mt°P> 1.06xM cp-( M -+M p)/2=4,82 KN.m | on prend: Mt“P= 4,82KN.m
2) Mt“P> 0.53xMocp= 0.53x7,3=3,87 KN.m

STeTY
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e Travée(DE):
1) Mt°5> 1.06xM, pp-( M p+M £)/2=3,82KN.m | on prend: Mt°F= 3,82KN.m
2) Mt°E> 0.53xMope= 0.53x6,52=3,45KN.m

o Travée(EF):
1) Mt5> 1.06xM, gp-( M z+M )/2=4,5KN.m on prend: Mt = 4, 5KN.m
2) Mt5> 0.63xMogr= 0.63x6,33= 4KN.m

Tableau I11-3-: récapitulatif des résultats obtenus (planché RDC.... 9eme étages ).

Mo Mw Me Mt Tw | Te(- | Mo | Mw | Me | Mt

2,62 5,05 101 | 101 | 434 | 7,71 |7,71 | 365| 0,73 | 0,73 | 3,14

2,95 6,41 1,28 | 505 | 404 | 7,41 |-9,96 4,63 | 0,93 |3,65]|2,92

3,7 10,1 505 | 404 | 6,16 | 11,17 - 7,3 | 3,65 292|445
10,6

3,5 9,02 404 | 451 | 528 | 10,17 |-10,4|6,52 | 2,92 | 3,26
3,82

3,45 8,76 451 | 1,75 | 6,15 | 10,96 |-9,36|6,33 | 3,26 | 1,26 | 4,45

3,3 8,02 1,6 401 | 57 9 -104 | 58 | 1,16 | 2,9 | 411

2,95 6,41 401 | 404 | 34 868 | -89 [463| 29 |292)|245

3,7 10,1 404 | 404 | 666 | 109 |-109| 7,3 | 2,92 | 2,92 | 4,82

3,5 9,02 404 | 451 | 528 | 10,17 |-10,4|6,52 | 2,92 | 3,26 | 3,82

3,45 8,76 451 | 1,75 | 6,15 | 10,96 |-9,36 |6,33 | 3,26 | 1,26 | 4,5

3,49 8,97 1,79 538 |5,92 9,25 |-113|6,48 | 1,29 | 3,89 | 4,28

3,49 8,97 538 (1,79 | 592 | 1131 |-925|6,48 |3,89 |1,29 4,28
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I11.4 Calcul du ferraillage des poutrelles a ’E.L.U

Les moments maximaux en travée tendent a comprimer les fibres supérieures et a tendre les
fibres inférieures et par conséquent les armatures longitudinales seront disposées en bas pour
reprendre I'effort de traction puisque le béton résiste mal a la traction.

Pour le calcul du ferraillage des poutrelles on prend le cas le plus défavorable.

Les poutrelles sont des sections en "T" dont les dimensions sont données comme sulit:

Figure I111-4: Section de calcul

65tm
|

;V/////Z/;/////é :; 4em

o
r

20cm

-

[
b2
e
=

Données :

e Largeur de la poutrelle b=65cm.

e Largeur de la section bp=12cm.

e Hauteur de la section h; =20cm.

e Hauteur de la section hg=4cm.

e Hauteur utile des aciers tendus d=0.9h=18cm
Etona:

e contrainte des aciers utilisés fe=400 Mpa

e contrainte du béton a 28 jours f.2s=25 Mpa

e Contrainte limite de traction du béton ft,g=2.1Mpa.
e Fissuration peu préjudiciable

111.4.1 Plancher étage courant (RDC _9°™ étage)
e Pour le calcul de ferraillage, on prend les sollicitations maximales suivantes:

Mtravéen.x =6,66 KN.m {I:A/Itravéemax =4,82KN.m
E.L.S

E.L.U Mappuimax = 5,38KN.m appUimax =1,29KN.m

Tmax =11,31KN

STaT<
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a-Calcul des armatures longitudinales a (I'E.L.U):
< En travee (armatures inférieurs) :

Dans 1’étude d’une section en T il est nécessaire de savoir si la partie comprimeée intéresse
la table de compression ou si elle intéresse également la nervure
On calcule le moment équilibré par la table :

Mt=bhy o po(d-ho/2)
Mitb = 65x4x14.17(18-4/2) x10° = 58,95KN.m
Mtmax =11,31KN.m<758,95KN.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 (b x ht)= (65 x24) cm?2 soumise
a Mt max =6,66KN.m

I11-4-2 Vérification de I’existence des armatures comprimées :
 Mipax 6,66 x 103
CopeXd2xb 14,17 x (18)2 X 65

u=0,022 - B =0,989 ;B est tirée du tableau.

U =0,022<0,392=4'3,=0

£, 400
=l = —348Mmp
%= T 115 4
Mimax 66610

A, = = = 1,07cm?
ST Bxdxo, 0989 x 18 x 348 can

a-Condition de non fragilité :
b x d X fi,g X 0,23 _65><18x2,1><0,23

Ao =
s min f, 200
Aadoptive =Max (Ast; Aq min) =141 cm?

Le choix : 3T12; A,=3,39 cm?

= 1.41 cm?

< Sur appuis:
Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) :

Mappuimax =5,38KN.m
La section de calcul est une section rectongulaire de dimension (b X by) = (12 X 20)

B M, B 5.38 x 103
CbXxd?Xf,. 12x(18)%?x 14,17
u=0,098 - f =0,948 ; B est tirée du tableau.

M, 5.38 x 103

A = =
S pxdxa; 0,948 X 18 X 348
a-Condition de non fragilité :

u =0,098 <y =0392 > A, =0

= 0.90 cm?

bXxdXfi,gx023 12x18x2,1x0,23
Ag min = f = 200
e

STaT<
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AadOPtiVe’ = Max (Ast; As min) =0.90 cm?
Le choix :1T10(filante) + 1T12(chapeau) =1,92 cm?

Sur appui de rive :

Mappui max=1,79KN.m
La section de calcul est une section rectangulaire de dimension (b X by) = (12 X 20)

B M, B 1,79 x 103
T bxd?Xf,, 12x(18)%x 14,17

u=0,032- f=0984;p est tirée du tableau.
. M,  1,79%10° 029 em?

ST Bxdxo, 0984x18x348 < M
a-Condition de non fragilité :

u =0,032<p;=0392 - A, =0

bxdXf,gx023 12x18x2,1x0,23
Agmin = f = 200
e

Aadoptive: Max (Ast; As min) = 0.29cm?

= 0.26 cm?

Le choix : 1T10 A, = 0,79 cm?

111-4-3.-Vérification des contraintes a |.E.L.S:
< En travée :
Mt (ser) = 4,82KN.m

As=0,77 cm?
a-Position de I'axe neutre:

Soit "y" la distance entre le centre de gravité de section homogene "s" et la fibre la

plus comprimée.

bx y?

+nxA'(y-c)-nxAx(d-y)=0

b=65cm ;n=15; A=0.

32,50 X y2 —15% 0,77 x (d —y) =0

2,36y=cm

y=2,36cm L'axe neutre tombe dans la table de compression

b-Détermination du moment d'inertie:

b ,  65x2,36°
I=zy" +nA(d-y)" =———

3 3 + 15 % 0,77(18 — 2,36)? = 3110,03cm*

STaT<
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c-Détermination de contrainte dans le béton comprimé obc :

o _Mser _4,82)(103
be =1 ¥ = 73110,03

Ope = 0,6f.,4 = 0,6 X 25 = 15MPa

Ope = 3,66MPa < G, = 15 MPa; Condition vérifiée

2,36 = 3,66MPa

La fissuration non préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la contrainte
maximale dans I'acier tendu.
< En appuis intermédiaire :
Mai ser) = 3,89KN.m
As=0,62cm?
a-Position de I'axe neutre:

2
DXy Ay —C)—nx Ax(d—y) =0

b=12cm ;n=15;A'=0.
6y2—15x0.62X%X (d—y) =0

y=4.56cm
b-Détermination du moment d'inertie:
b . ,  12x 4,56 ,
I = §y +nAg(d —y)° = T + 15 % 0.62(18 — 4.56)° = 2059,17cm*

c-Détermination de contrainte dans le béton comprimé cbc :

_ Mger 389X 103
b =1V T 72059,17
Opc = 0,6f.,5 = 0,6 X 25 = 15MPa

Opc = 8,61 MPa < 6}, = 15 MPa; Condition vérifiée

4.56 = 8,61MPa

La fissuration non préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la contrainte
maximale dans I'acier tendu.
< En appuis de rive :

M, (ser) = 1,29KN.m
As=0,21cm?
a-Position de I'axe neutre:

2

+nxA(y—-c)—-nxAx(d-y)=0

bxy

2
b=12cm ;n=15; A'=0.

6y? —15x0.21 X (d—y) =0

STaTl



Chapitre 111 Calcul des planchers

y=1,47cm
b-Détermination du moment d'inertie:
b 12 x 1,473
[ = §y3 +nA(d—y)? = — 15 x 0,21(18 — 1,47)% = 873,41cm*

c-Détermination de contrainte dans le béton comprimé cbc :

_ Mger . 1,29%x103
I 873,41

Obc 1,47 = 2,17MPa

G_bC = 0’6fC28 = 0,6 X 25 = 15MPa
Opc = 2,17MPa < Gy, = 15 MPa; Condition vérifiée .
I11-4-4 Vérification de la contrainte de cisaillement :

Tomax = 11,31 KN.m

T, _ 11,31x1073

T, = =
K poxd 0,12x0,18

= 0.52MPa.

Pas de risque de cisaillement

74 =min(0,13 f_,,;5MPa) = 3,25MPa

T, = 0,52MPA < 7, = 3,25 MPa - Condition vérifiée

b-Calcul Armatures transversales(A) :
b-1 Diametre des armatures As:
Le diametre:
- Dr’aprésle B AE.L 99 (A5.1.23),0na:
h by
o < min (52 [mm]; 2% fmml; g,

- ,(200[ ]120
@ < min 3C mm,lo

¢; <min(5,71;12;10) = 5,71 = 6mm - ¢, = 6mm

[mm]; 10)

b-2 Calcule des espacements:
s¢<min(0,9d;40cm) —
5y<(16,2:40¢m) }st < 16,2cm on prend s,=15cm

b-3 La section des armatures transversales:

At fe_ 7,x(h/2)-03Kx fy |

boxs, 5  09x(sina+cosa)

K=1 (fissuration non préjudiciable).

h
At 9 fe S <Tu><(5)>—(0,3k>(ftj)
boxSt vys ~ 09(sina+cosa)

STaTl
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k=1;ftj=2,1MPa;a=90°—>sina+cosa:1;fe=235MPa;ys=1,15

h
e (f) =2

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

*Calcule la valeur de I'effort tranchant Tu(h/2) par la méthode des triangles semblables.

Tmax _ Tux(h/2) Tu X (ﬁ) — Tmax[X—(h/2)]
2

X XxX-(h/2) X

Calcule la distance X : Trax=15,93 KN

L M, —M, Tu(h/2)?
X=-+—"T--—
2 qXxL

3,7 4,04—4,04

= 1,85m

2 5,89%3,7

0,20 —-
——Olm

NS X

h 11 31)((1 85-0, 1)
(5) 1,85 = 10,7 kN 5,35m
( — 0,49 MPa

h) 10 7x1073
>) =

T, X
u 0,12x0,18

h
Ty (2) = 0,49 MPa.

h x
At Ty (7) —0,3K X ftj
by X st Xy~ 0,9 X (sina + cosa)
D’apres (1) :
(ﬁ) > (0,49-(0,3x2,1))x12x1,15 _
St 0,9%235 -

-913%x 1073 cm (2)

cal o

c- Pourcentage minimal des armatures transversales:

AtxermaX( 7,(h/2) . 0,4 Mpa j
by XS, 2

ALX T, rex (% 0,4 Mpa) 0,4MPa
b, xS, 2

On prend le max entre | =~ -
P St cal St min

At
(—) > 0,02cm on prend St = 15cm
min

At = 0,02 X 15 = 0,3cm?

TR
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0 p ] (At) . (At)
nprena ausst max\|— e —_
P St cal St min

— 2
Le choix: {2®6 = 0,57 cm

Zone nodale: s; < min(100;; 15cm) S < min 10cm
Zone courante: s; < 15cm

) s; = 10cm zone nodale
Le choix:
s¢ = 15¢m zone courante

d-Ancrage des armatures aux niveaux des appuis:
Trar = 11,31 KN
Mappui = 5,38KN.m

Mappui _ Mappui _ 5’38

E, = = = = 33,21 kN
v z 09d 0,9%x18x 102
E, = 33,21kN > T,, = 11,31 kN ; Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas

soumises a un effort de traction.

e-Vérification de la contrainte d’adhérence :

Tser =WSG=¢SX&8

Y, : Coef ficient de cisaillment ; Y, = 1,5 pour H. A ;
T : L’effort tranchant maximum ; T = 16,69 kN ;

n : Nombre d’armatures longitudinales tendues ; n = 3 ;

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

T B 11,31 x 103
09dxuxn 16,2x 3,14 x 3 x 102

Teer = 1,5 2,1 =3,15MPa
Tser = 0,74MPa < T4, = 3,15 MPa ; Condition vérifiée.

TSET' -

= 0,74MPa

f-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’adhérence 7.
La contrainte d’adhérence 7, est supposée constante et égale a la valeur limite ultime.

To = 0,6 X P2 X fr0 = 0,6 X 1,52 X 2,1 = 2,83 MPa

_ ®xfo _ 0.8X400
4T 4x2,83

Lg = 28.27 cm.
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I11-4-5 Vérification de la fleche :
Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :
(  h; 1 20
—= = =
L 22,5 370 — 22,5
<ht> Meer 20 _ (054> 282 _ 044, Condition vérifié
L =15x Mgee 370 15x73 o rrsLonditionveriiee
A, 36 0,77

<
\ bd—f, ~12x18

Les conditions préliminaires sont satisfaites donc le calcul de la fléche n’est pas nécessaire.

= 0,054 > 0,044 ; Condition vérifiée

3.6
= 0,0036<m = 0,009 ; Condition vérifiée

I11-5 Calcul du ( terrasse ):

G =5,48x%0,65 = 3,562 KN/mL Qu =1, 35G+1,5Q = 5,78KN/mL.
Q =1x0, 65 = 0,65KN/mL Qser= G+Q = 4,21 KN/mL.
I11-5-1 Calcul du Type 03

0,2Mo 0,5Mo 0,4Mo 0,4Mo 0,5Mo 0,2Mo
., A Yy N ~, &,
A 3,3m B 2,95m C 3,7m D 3,5m L 3,45m F
/ 7 7 7 7 7

On utilise la méthode forfaitaire :
111-5-2 Sollicitation a PE.L.U et ELS :

> PE.L.U
a-Moments isostatique :

Qul? 578 3,3

My a5 = 3 3 =787kN.m
Qul* 5,78 x 2,952

My gc = 3 = 3 =6,29kN.m
Q,I*> 5,78 x 3,72

My cp = 3 = 3 = 9,89kN.m
Qul? 5,78 x 3,52

My pg = 3 = 3 =8,85kN.m
Qul? 5,78x3,452

MO EF = = = 8,6kNm

8
b-Calcule du coefficient «a :

1
a=-2 = — 0.154
Q+G  1+5,48
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((1+030)M, = 1,046M, alors M, + 222 > 1,05 M,

4 (1,2+0,3a)

M, = 0,62M, pour les travées de rive.

1+0,3 , . s oy .
L : +2 2 M, = 0,52M, pour les travées intermédiaires.

c-Moment en appuis:
Tableau I11-4- : Moment en appuis ELU

appui A B C D E F
ELU 1,57 3,93 3,96 3,96 4,42 1,72

d-Moment en travées :

o Travée (AB)
1) Mt*®> 1.05xM¢ 45-( M 4+M 5)/2=551KN.m on prend: Mt*®= 5 51KN.m
2) Mt*®> 0.62xMgag= 0.62x7,87=4,88KN.m

e Travee(BC):
1) Mt®©> 1.05xM, gc-( M 5+M ()/2=2,66 KN.m on prend: Mt®¢= 3,27KN.m
2) Mt®¢> 0.53xMogc= 0.52x6,29=3,27 KN.m

e Travee(CD):
1) Mt°P> 1.05xM¢ cp-( M +M p)/2=6,42 KN.m on prend: Mt°P= 6,42KN.m
2) MtP> 0.52xMgcp= 0.52x9,89=5,14KN.m

e Travée(DE):
1) Mt°E> 1.05xM, pp-( M p+M )/2=5,10KN.m on prend: Mt°5=5,10 KN.m
2) Mt°E> 0.62xMope= 0.52x8,85=4,60KN.m

e Travée(EF) :

1) Mt¥> 1.05xM, zr-( M z+M £)/2= 5,96KN.m on prend: Mt= = 5,96KN.m
2) Mt=> 0.62xMogr= 0.62x8,6=5,33KN.m

TS
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c-calcul des efforts tranchants :

T, =42 + £ = 8,82KN

Ty =422 — L = _10,25KN

Travée AB :

Ty =2e=Me L &L — g51kN
Travée BC : MBI_MC 2
TC = T - ? = —8,53KN
T, =McMp L & — 10,69 KN
Travée CD : e qu
Tp = % —— = —10,69KN
T, =Y2Me 4 &L — 9 98 KN
Travée DE : MDfME qzl
TE = f—? = — 10,25KN
Tp = 2EMF 4 & — 10,75KN
Travée EF : e
Tr =%—%= —9,19 KN
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Figure 111-7- : diagramme des efforts tranchants

10,96KN
109KN 10,17KN

N\ \

-10,44 KN BN 9.36KN

-10,44KN

-10,9KN

Figure I11-8- : diagramme des moments fléchissant

404KN.m 404KN.m 451KN.m
401KN.m

e
VA'RYAVAY

34KNm 5,28KN.m 6,15KN.m
5,7KN.m 6,66KN.m
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> ELS:

a-Moments isostatique
Qul2 421 x 3,32

My a5 = 3 = 3 =5"73kN.m
Qul2 4,21 % 2,952

MOBC = 8 = 8 :4,58 kNm
Qul2 4,21 x 3,72

My cp = 3 = 8 = 7,20kN.m
Qul2 4,21 X 3,52

My pg = 3 = 3 =645 kN.m

2 2
MO EF — Qul = 321x345 = 6,26kN.m

8

8

b-Calcule du coefficient a :

a=-4-_1 _0154

T Q+G 1+548

w

( M,y + M,
(1+0,30)M, = 1,046M, alors M, + — > 1,05 M,

(1,24 0,30) ) )

] — M, = 0,62M, pour les travées de rive.
(1+0,30) o o

\ TMO = 0,52M,, pour les travées intermédiaires.

c-Moment en appuis:

Tableau I11-5- : Moment en appuis ELS

appui A B C D E F
ELU 1,15 2,86 2,88 2,88 3,22 1,25

d-Moment en travées :
e Travée (AB)

1) Mt*®> 1.05xM 45-( M 4+M 5)/2= 4,01KN.m on prend: Mt*®=4,01 KN.m
2) Mt*®> 0.52xMgag= 0.62x5,73= 3,55KN.m

on prend: Mt®“= 2,38KN.m
2) Mt®¢> 0.52xMogc= 0.52x4,58= 2,38KN.m
e Travée(CD)

e Travée(BC):
1) Mt®¢> 1.05xM ge-( M g+M ()/2=1,94 KN.m

1) Mt°P> 1.05xM¢ cp-( M c+M p)/2=4,68 KN.m| on prend: Mt“°= 4,68KN.m
2) Mt®P> 0.52xMocp= 0.52x7;20= 3,74KN.m

/

o

a1
o



Chapitre 111 Calcul des planchers

e Travée(DE):
1) Mt°5> 1.05xM, pp-( M p+M )/2=3,72 KN.m \_on prend: Mt°5= 3,72 KN.m
2) Mt°E> 0.62xMope= 0.52x6,45=3,35KN.m

o Travée(EF):
1) Mt¥> 1.05xM zp-( M z+M )/2=4,34 KN.m | on prend: Mt¥= 4,34 KN.m
2) Mt5> 0.62xMogr= 0.62x6,26= 3,88KN.m

Tableau I11-6-: récapitulatif des résultats obtenus (planché RDC.... 9eme étages
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I11-6 Calcul du ferraillage (Plancher terrasse)
Pour le calcul de ferraillage, on prend les sollicitations maximales suivantes:
Mtraveéemax = 6,42KN.m Mtravéemax =4,68KN.m

E.L.U Mappuimax =5,28KN.m E.L.S Mappuimax =3,85KN.m

Tmax =11,09KN
a- Calcul des armatures longitudinales a (I'E.L.U):

% En travée (armatures inférieurs) :
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 équilibré par la table :

Mt=bhg o nc(d-ho/2)

Mtb = 65x4x14.17(18-4/2) x10° = 58,94KN.m

Mtmax =6,42KN.m< 58,94KN.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 (b x ht)= (65 x20) cm?2 soumise
a Mtmax =6,42N.m

I11-6-1 Verification de I’existance des armatures comprimées :
M max 6,42 x 103

b e X d2 xb 14,17 x (18)2 X 65
u=0,021 - B =0,989;p est tirée du tableau.

=0,021<0392=>A5=0

f, 400
== =_— =348 MP
%=y, T 115 4
M 6,42 x 103
Aq fmax = 1,03cm?

“Bxdxo, 0,989 x 18 x 348
a-Condition de non fragilité :

b xdXfi,g X023 65x18x2,1x0,23
Agsmin = f = 200
e

Aadoptive =Max (Ast} Ag min) = 1,4lcm2

= 1.41cm?

Le choix : 3T12 ;A.=3,39 cm?
< Sur appui de rive
Mappuimax = 1,76 KN.m

-La section de calcul est une section rectongulaire de dimension (b X by) = (12 x 20)
M, 1,76 x 103

Thxdxf,, 12x (1872 x 14,17

STaT<

U =0.031<u;=0,392 - A, =0
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u=0,031-> B =0,984; est tirée du tableau.
M, 1,76 x 103

A = B dxo, 0984 x 18 X 348
a-Condition de non fragilité :

= 0,28cm?

N b x d X fg X 0,23 12x18x2,1x 0,23
s min = f, - 400
Aadoptive = Max (Ast; Ag min) = 0'28cm2
Le choix :1T10 =0,79cm?
< Sur appui intermédiaire (armatures supérieurs) :
Ma max =5,28KN.m
La section de calcul est une section rectongulaire de dimension (b X by) = (12 x 20)
Mo 5,28 x 10° 0,095 < 0,392 - A; =0
= = = = - =
e bxdxfy, 12x (182 x 1417 =" s
u=0,095 > B = 0,949 ; B est tirée du tableau.
A = M, _ 5,28 x 103 — 088 cm?
ST Bxdxo, 0949x18x348 oM
a-Condition de non fragilité :

= 0.26 cm?

A _bXdet28X0,23_12X18X2,1X0,23
smin — fe - 400

Aadoptive: Max (Ast; As min) = 0,88cm?

Le choix : 1T10 (filante) + 1T12 (chapeau); A; = 1,92 cm?

= 0.26 cm?

111-6-2 Vérification des contraintes a |.E.L.S:
< En travée :
Mt (ser) =4 68KN.m
As=0,75 cm?
a-Position de I'axe neutre:
Soit "y" la distance entre le centre de gravité de section homogene "s" et la fibre la plus
comprimée.
bx y?

+nxA'(y-c)—-nxAx(d-y)=0

b=65cm ;n=15; A=0.
32,50 X y2 —15% 0,75 x (d —y) =0
y=2,33cm
y=2,33cm L'axe neutre tombe dans la table de compression
b-Détermination du moment d'inertie:
b 65 x 2,333
[ = §y3 +nAg(d—y)? = —3 + 15 x 0,75(18 — 2.33)? = 3036,49 cm*
c-Détermination de contrainte dans le béton comprimé cbc :
Mger 4,68 x 103
Obe =— ¥V = 3036.49 2,33 = 3,59MPa
Gpe = 0,6f.,5 = 0,6 X 25 = 15MPa
Opc = 3,59MPa < G, = 15 MPa; Condition vérifiée
La fissuration non préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la contrainte maximale dans
I'acier tendu.

STaT<
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< En appuis intermédiaire :
Mai (ser) = 3,85KN.m

As=0 ,64cm?
a-Position de I'axe neutre:
bxy? . .
> +nxA(y—c)—nxAx(d-y)=0

b=12cm;n=15; A=0.
6y>—15%x0,64%x(d—vy)=0
y=4,62cm L'axe neutre tombe pas dans la table de compression

b-Détermination du moment d'inertie:

b 12 X 4,623
[= §y3 +nA(d—y)? = B — + 15 % 0,64(18 — 4,62)% = 2113,08cm*
c-Contrainte maximale dans I’acier tendue « 65 » -
M ... 15x 4,08.
(a-y)- 2

O« =" I = 81307 (21,6 - 4,83)x10° = 364,84KN / m?

O =364,84 MPA

O = fe=400MPA ;( fissuration peu préjudiciable),
O = 364,84 MPA< Est = fe=400MPA ...... Condition vérifiée

< En appuis de rive :

Mii (ser) = 1,28KN.m

As=0,21cm?
a-Position de I'axe neutre:
bx y?

+nxA(y-c)—-nxAx(d-y)=0

b=12cm;n=15; A=0.

6y? —15x0.21x (d—y) =0

y=5,59cm L'axe neutre tombe pas dans la table de compression
b-Détermination du moment d'inertie:

b, , 12x5593 , \
I=2y® +nAs(d—y)* = ————+15x 0,21(18 - 5,59)* = 1183,83cm

c-Contrainte maximale dans I’acier tendue « 65 » -

M ... _ 15x3.2 B
T =N (a- yl)_ 2228 44 (21,6 — 4,31)x10° = 369,11KN /m?
Oor = 369,11 MPA
&, = fe=400MPA ;( fissuration peu préjudiciable),

O = 369,11 MPA< Est = fe=400MPA ...... Condition vérifiée

TS
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111-6-3 Vérification de la contrainte de cisaillement :

Tax = 11,09 KN.m
T, _ 11,09x1073
T = boxd  0,12x0,18 = 0.51MPa.

Pas de risque de cisaillement
7y =min(0,13 f_,,;5MPa) = 3,25MPa

7, = 051MPA < 7, = 325 MPa.......... Condition vérifiée

a-Calcul Armatures transversales(Ay) :
a-1 Diametre des armatures Ag:

Le diameétre:
D’apres le B.A.E.L 99 (A.5.1.23),0na:

h b
01 < min (52 [mml; 22 [mm; )

200 120
@ < min( 3C [mm]; E[ mm]; 10)
@; <min(5,71;12;10) = 5,71 = 6mm.... ... ... ....; = 6mm
a-2 Calcule des espacements:

s¢=min(0,9d;40cm) _
s¢=<(16,2;40cm) }St < 16,2cm on prend s.=15cm

a-3 La section des armatures transversales:
At fe_7,x(h/2)-03Kx fy

X— 2
boxs, 5  09x(sina+cosa)

K=1 (fissuration non préjudiciable).

A fes (ru ()) ~(0,3kxf+;)

boXS¢ ¥s  0,9(sina+cosa)

k=1;ftj=2,1MPa;a=90°—>sina+cosa=1;fe=235MPa;y5=1,15

h
y (h) _n(3)
" ?\2) T Thyd
On calcul la valeur de I’effort tranchant T, (g) par la methode des triangles semblables.

*Calcule la valeur de I'effort tranchant Tu(h/2) par la méthode des triangles semblables.

Tmax _Tux(h/2) hy Tnax[X — (h/2)]
X “(hy2y X (5) - X

Calcule la distance X :

=L Mw= M,
2 q XL
3,7 4,96—4,96

=+
2 3,7%5,78

X = =185m
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h 020 0.10

22 T

T, (g) _ 11,09><(11;3855—0,10) — 10,49kN

h 11,09x107%
Tu X (E) T 012x018 0,51MPa
h

Ty (E) = 0,51MPa.

h *
At Tu (7) —0,3K X ftj
by X s Xy;s ~ 0,9 X (sina + cosa)
D’apres (1) :
A (0,51-(0,3x2,1))x12x1,15 _ _3
( St)ml > e = —783x103cm (2)

a-4 Pourcentage minimal des armatures transversales:

At—Xer max (M, 0’4 Mpa\J
b, xS, 2

AL rex (%; 0,4 Mpaj — 0,4MPa
b, xS, 2

At At
On prend le max entre S et S
t Jecal t /min

At
(—) > 0,02cm on prend St = 15cm
St min

At > 0,02 X 18 = 0,36cm?

0 P ] (At) , (At)
nprend ausst max|{—— e -
St cal St min

_ 2
Le choix: {2®6 = 0,57 cm

Zone nodale: s; < min(100;; 15cm) S¢ < min 10cm
Zone courante: s; < 15cm

) s¢ = 10cm zone nodale
Le choix:
s¢ = 15cm zone courante

» Ancrage des armatures aux niveaux des appuis:
= 11,09 KN
= 5,28KN.m

Tm ax

M appui

TS
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Mappui _ Mappui _ 5;28

= T T 094 T09x18x102
E, = 32,59kN > T,, = 11,09 kN ; Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas

= 32,59kN

soumises a un effort de traction.

b-Vérification de la contrainte d’adhérence :

Tser =W§m=¢sxﬁzs

Y, : Coef ficient de cisaillment ; s = 1,5 pour H. A,
T : L’effort tranchant maximum ; T = 11,09 kN ;

N : Nombre d’armatures longitudinales tendues ; n = 3 ;

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

T B 11,09 x 103
09d xuxn 16,2x 3,14 x 3 x 102

Toer = 1,5 x 2,1 = 3,15 MPa

TSET -

= 0,73 MPa

Tser = 0,73MPa < T4, = 3,15 MPa ; Condition vérifiée.
c-Ancrage des armatures tendues :
La longueur de scellement droit « Lg » est la longueur qui ne doit pas avoir une barre
droite de diameétre ® pour équilibrer une contrainte d’adhérence ;.
La contrainte d’adhérence 7, est supposée constante et égale a la valeur limite ultime.

To = 0,6 X P X frzg = 0,6 X 1,5% X 2,1 = 2,83 MPa

_ Oxfe _ 1x400 3533 cm

T oaxtg | 4x2,83

111-6-4 Vérification de la fleche :

S

Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :
(  h 1 20

L > _ _ " Y g
L2725 = 370 2 225 == 0,054 > 0,045 ; Condition vérifiée

ht > Mser O O 054 > 4‘,68 0 043 C dt . f i
= = R — .
) L 15X Mys, 370 ’ 15 % 7.2 ) ; Condition verifiée
AS 3)6 0,75

< = —
\ bod ~ f, 12x18

Les conditions préliminaires sont satisfaites donc le calcul de la fleche n’est pas
nécessaire.

3.6
= 0,0035< 200 = 0,009 ; Condition vérifiée
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Figure 111-10- : schéma de ferraillage du plancher (terrasse) et plancher (RDC...9 eme étage)

1T10

Treillis soudé @5 1T12
15x15 esp 15 \

111-7 La dalle de compression :
La dalle de compression doit avoir une épaisseur minimale de 4cm, elle est armé d’un

quadrillage des barres, les dimensions de la maille ne doivent pas dépasser :
-20cm (5.par m) pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles.

-33cm (3. Par m) pour les armatures paralléle aux poutrelles.

200
A = si L <50cm
fe
4% L[{cm?\ . i
A = 7 Pl Rl 50cm < L < 80 avec écartement entre axe des nervures
e

Section minimale des armatures paralléles aux poutrelles :
AL

Ay z—

L=0,65m ; fe=215Mpa

50cm < 65cm < 80cm

A1 > 4 X 65
+= 215
On prend 5®8 = 2.51cm?/ml

= 1,21cm?/ml

2.51 2

On prend un quadrillage de section avec un espacement de 20 cm .
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Figure 111-11-: Ferraillage de la dalle de compression

4y
Les axes des poutrelles
Treillis L ' —




CHAPITRE IV

CALCUL DES ELEMENTS
NON STRUCTURAUX



Chapitre VI calcul des éléments non structuraux

IV-1 Introduction:

les éléments non structuraux  sont des ¢léments qui n’ont pas une fonction de
contreventement, le calcul de ces éléments se fait généralement sous ’action des charges
permanentes et des surcharges d’exploitation.

Dans ce chapitre, on va calculer les éléments suivants :

-I’acrotere.

-les escaliers et la poutre paliére.

-les balcons.

-L’ascenseur.

V-2 Acrotere :
Un élément en béton armé, contournant le batiment, encastré a sa base au plancher de la

terrasse

Figure 1V-1-: Dimension de I’acrotére.

10cm 10cm

60cm
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1V-2-1 Calcul des sollicitations
a-Poids propre :

S {0’03(0'2” 0.1) 4 (0,1x0,5)+ (0,07x 0,2)} — 0,0685m?
G =Sxvy, =0,0685%x25=1,71KN/ml
G =1,71KN/ml
b-Effort normal :
Une surcharge due a I’application d'une main courante Q =1KN/m

N, =1,35xG =1,35x1,71=2,31KN/ml —
N, =N;=1,71KN/ml

c-Moment de flexion :

M, =1,5xQxh =1,5x1x0,6=0,9KN.m
Mg =M, =Qxh=1x0,6=0,6 KN.m

'\Z
J

A 4

/S

\Z

La section d’encastrement sera soumise a la flexion composée 7 /
d-Effort tranchant :

V=N, =1KN

V, =1,5xV =1,5KN

V,,, =V =1KN

e-Enrobage : Vu que la fissuration préjudiciable, on prend : C =C’ =2cm

f-L’excentricité: e= m = % =0,39m
Nu 231
e
—p=ﬂ=m0,05 <039 m
2 2 2

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

I\VV-2-2 Veérification de la compression (partielle ou entiére) de la section

M, = Nu(e+g—cj =2,31x(0,39+0.05-0,02) = 0,97KN.m

((d=c)N, -M,) <(0,337.h—0,81c)f,. xbxh

((d=c)N, -M,)=(0,09-0,02)2,31-0,97=-0,81KN.m

(0,337h—-0,81c)f,, xbxh =(0,337x0,1-0,81x 0,02)14,17x10% x1x0,1=24,80KN.m
—0,81KN.m < 24,80KN.m

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

b.h = (100 x10)cm °.
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I1VV-2-3 Calcul du ferraillage (E.L.U) :
M 0,97x10°

u

Th.if, 1009 14,17

m =0,084

a- Vérification de I'existence des armatures comprimés A" :

gD 35 068 : 10006, = 40
35+1000 &, 35+174

= =174
Exd, 2x10°x1,15

1,=08x0,668(1 —0,4 x0,668) =0,392 >n=0,0084 = A'=0
1,=0008 = B =09%
On calcul:

A, : Sectiond'armaturesen flexion simple;
A,. : Sectiond'armaturesen flexion composée.

3
A, = M, _ 0,97x10 _0.31 cm?
osxPxd 348 x0,996 x9
3
A=Ay —031- 23200 g 55 ¢y
100.0, 100x 348

b-Section minimale des armatures en flexion composée pour une section rectangulaire:
a-Les armatures principales :
_dxbxfy, y (e—045 d)

smin

x0,23 =1,01 crme/ml

f. (e-0185 d)
N 1,71

ser

A =maxA A A, =101 ct/ml

On adopte : 4¢6p.m = A_=113cm?’/ml ; S,=25cm

b-Les armatures de répartition:

A, =%=1’T:L3=0,28cm2/m| ; Onadopte: A, =113cm?/ml soit 4¢6 p.m

IV.2.4 Vérification des contraintes (E. L. S):

a-Moment d service :

Mser = Nser X (e_c+g) :1,71x (0,35_0,02"'%-) = 0,65 KNm
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b-Position de I'axe neutre:

b

Eylz —ﬂ-As(d - yl) =0

50 yf +16,95 y, -15255 =0=>y, =159 cm
c-Moment d'inertie :

100x(1,59)°

| :gyf A (d=y,)2= +15%1,130% (9—1,59)?

| =1064,69 cm®

d- Détermination des contraintes dans le béton comprimé obc :

M 650

_ ser
Oy, = Y1

= x1,59=0,97MPa
| 1064,68

6, =0,6xf_, =15MPa
6, =0,97MPa<c, =15MPa.........condition  Vérifié
e Détermination des contraintes dans I'acier tendue ost :
Ga= min{%fe ;110,/nf }:> Fissuration préjudiciable.
Avec : n: coefficient de fissuration pour HA ¢>6mm ; n=1,6

o« =min { 266,67 ; 201,63 }=201,63 MPa

650
1064,68

Oy =n%(d—yl) =15 (9-1,59)=67,86MPa

S|

6, =67,86,Mpa<oc, =201,63MPa......... condition vérifier.

f- Contrainte de cisaillement :

T
T, =
bxd
T=15Q =15KN = 1,= L5 1:16,67 KN/m? = 0,017 Mpa
X

7, =min(0,1xf_, ; 4MPa) < Fissuration préjudiciable

7, =min(2,5MPa; 4 MPa)=25MPa

1, =0,017MPa< 1, = 2,5MPa..........c.om...... ©ndition vérifier.

g-Vérification du ferraillage vis-a-vis au séisme:

D'apres le R.P.A 99 (version 2003 Article 6-3), les éléments de structure secondaires doivent

étre vérifiés aux forces horizontales selon la formule suivante :
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F,=4C,AW,

Les coefficients A,C, et W, sont obtenus par le RPA99v2003 tableau (6-1)

A :Coefficient d'accélération de zone A= 0,25

C, : Facteur de force horizontal Cc,=08

W, @ Poids propre de I'acrotere W, =171 KN

F,: Force horizontale pour les éléments secondaires des structures

Il faut vérifier que: F <15.QA = F =4x08x1,71x0,25 =1,36KN

F, =136KN <15Q =15KN.... .Condition vérifie r.

Figure 1V-2- : Ferraillage de I’acroteére.

4T6 p.m.
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1VV-3 Escaliers:

Figure 1V-3 : description de I’escalier

Trémie

< >

By
$ Hauteur de marche l—;‘l

Giron Epaisseur
> dela
Nez de marche dalle

Echappée

| 7%,
Hauteur LN + Pas de foulée
de %

Hauteur
. " iy,
I'escalier (O

sous
plafond

Reculement A

Longueur totale

1VV-3-1 Dimensions des escaliers:

Pour les dimensions des marches"g" et contre marches"h", on utilise généralement la formule
de BLONDEL.
59 < 2h +g < B660M..... v e 1)

h : Hauteur de la marche (contre marche),
g: Largeur de la marche, On prend : 2h+g64cm(H=n.h= h—ze)
H=nxh=h=H/n Hauteur entre les faces supérieures des deux paliers successifs d'étage
h
H=nh=—=%
( > )

n: Nombre de contre marches

L : Projection horizontale de la longueur totale de la volée : L = (n —1)g
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1VV-3-2 Etude d'un escalier deux volée:

Figure 1V-4- : Schéma de I’escalier

267

240 1.63

267

1VV-3-3 Dimensionnement des marches et contre marches :
H=nxh=h=H/n

lI=(n-)g=>g=L/n-1

H
+2x—=m
(n-2) n

D'aprés BLONDEL on a:

Etpuis: mn®—(m+1+2H)n +2H =0...(Avec: m=64 ; H=306/2=153cm; | = 240cm

Donc I'équation (2) devient : 64n° —610n+306=0
La solution de I'équation est : n=9 « contre marches »
Donc le nombre de marche: n—1=8 « marches »

H 153
Puis: h:F:?:Ncmz On prend : h=17cm

g:L:@:%cm
n-1 8

D'aprés la formule de BLONDEL, ona:
2h+9g=64 = g=64-2x17=30cm ;Onprend:g=30m

tgo = % =0,567 = a = 29,54’ = cosn. = 0,87
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1VV-3-3-1 Epaisseur de la paillasse (e,):

LSeVSLQ—L SeVS—L
30 20 " 30cos(«) 20cos (e
240 <e, < 20 <919 <e, <13,79cm ; onprend:e, =12cm
30 x 0,87 20 x 0,87
IVV-3-3-2 Epaisseur de palier (ep):
e, = ! =£ =1379%cm ; onprend: e, =14cm
cos(e) 0,87

IVV-3-3-2 Evaluation des charges et des surcharges a (E.LU et E.L.S):

a-Paillasse :

Tableau 1V-1- : Les charges et les surcharges supportées par la paillasse

Revétement en carrelage horizontal

Mortier de ciment horizontal 0,02 0,40
Lit de sable 0,02 0,36
Revétement en carrelage vertical ¢, .h/g _ 023
Mortier de ciment vertical M,.h/g _ 023
Poids propre de la paillasse :e, x25/ cos(a) 012 344
Poids propre des marches : ©,.h/2 0,085 | 187
Garde-corps _ 0,10
Enduit en platre 0,015 | 0,15

- Charge permanente : G = 7,18 KN/m?

_ 2
- Surcharge : Q=25 KN/m

Qu, = (1,35G, +1,5Q,) x1m =13,44KN/ml
Qserl = (G + Q)le = 9,68KN/m|
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b-Palier :

Tableau 1V-2 : Les charges et les surcharges supportées par le palier.

N— | Désignation e (m) Poids KN/m?
1 Poids propre du palier 0,14 3,50
2 Carrelage 0,02 0,40
3 Mortier de pose 0,02 0,40
4 Lit de sable 0,02 0,36
5 Enduit de platre 0,015 015
- G=481KN/m?
~ Q=25KN/m?

QUZ = (1!3562 +1,5Q2)X1m =10,24KN/m|
Qser2 :(G+Q)X1m=7131KN/mI

1VV-3-3-3 Calcul du moment fléchissant et effort tranchant maximal a E.L.U:

Schéma statique :

JUI A e

a-Détermination des reactions :

R, +Rg =(13,44x2,4)+(10,24x1,63) = 48,94KN

D> M, =(Rg x4,03)-(13,44x 2,4x1,2) - (10,24x1,63x 3,215)
Ry x4,03=92,38MN.m= R, =22,92KN

R, +22,92=48,94= R, =26,02KN

b-Détermination du moment fléchissant et effort tranchant :

esectionl:0<x<24m :

B

NM

e

y T
v Y vy v ey wvew

Py

A

AR
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c-Effort tranchant :
Z F,=0=T+1344x -2602 =0=T =-1344x + 26,02
x =0m = T(0) = 26,02 KN
X = 2,4m = T(24) =—6,236 KN
d-Moment fléchissant :
DMy =0=>M, +1344 x*/2-R,x=0=M, =—(1344 x?)/2+ 26,02x

X =0m = M(0) = OKN.m
X =24m = M(2,4) = 23,74 KN.m

X(m) | M(KN.m) | T(KN)

0 0 26,02

2,4 23,74 -6,236

e section02:2,4<x<4,03m:

[

e-Effort tranchant :
Z F,=0=T+1344 x24 +1024(x —24) —2602 =0=T =-10,24x +1834
X =2,7m = T(2,7) =-6,236KN
X =4,03m = T(4,03) =-22,92KN
f-Moment fléchissant :
Z Mg =0= M, +13,44(2,4(x-1,2)+10,24(x - 2,4)?/2-26,02.x=0
=M, =-512.x° +18,34.x+9,21

X = 2,4m = M(2,4) = 23,73KN.m
X = 4,03m=> M(4,03) = —0,033KN.m ~ 0 KN.m

X(m) | M(KN.m) | T(KN)

2,40 23,73 -6,236
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4,03 0,033 -22,92

c-Le moment fléchissant maximal :
T(X)=0=13,44.x+26,06=0= x =1,93m
M__ =-5,12(1,93Y +18,34(1,93 +9,21= 25,53KN.m

Figure 1V-5-: Diagramme du moment et effort tranchant

1 q:
TN EE—
}Yu LU TN

Z,4m . 163

B

I~

26,02KN

1,83 .
- ;=21 . \J\k\\ 2293KN

Amax= 2553KN.M

e-Calcul des moments maximaux en travée a PE.L.U :

M, =0,85.M__ = 21,70KN.m

Ona: M., =2553KN.m=
M, =0,4.M,,,, =10,21KN.m

1V-3-3-4 Calcul de Ferraillage :
» PE.L.U
« En travée:
Mt=21,70KN.m; d=0,9h=0,9x12cm=10,8cm ; b=100 cm
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M B 21,70 x 103
Ope X d2 X b 14,17 x (10,8)2 x 100

L=0132 > B = 0.9295,

A= My 21,70 x 103
St oyxd x B 348 x 10,8 x 0,9295

On adopte 5T14 avec : A = 7,70 cm?/ml ; ST =20cm

w= =0,131 <p = A =0

= 6,16 cm?

a-Armatures de répartition:
= % = 7'4LO = 1,93 cm?/ml

On adopte 4¢10= 3.14 cm?/ml ; ST = 25 cm

b- Condition de non fragilité :

A = b x d X fi,g X 0,23 _ 100 x 10,8 x 2,1 x 0,23
S min f, 400

Ag = 7,70 cm? > Ag in = 1.3041cm? ........... condition Vérifiée.

= 1.3041 cm?

0,

% Sur appuis:
Mt=10,21 KN.m ; d=0,9h=0,9x14=12,6¢cm ; b=100 cm

M, B 10,21 x 10°
Ope X d2 x b 14,17 x (12,6)2 x 100

u=0,046 = 3= 0978,

A M, 10,21 x 10°
ST ooxd x B 348 x 12,6 x 0,978

On adopte 5T10 avec : A, = 3,93cm?/ml ; ST =20cm

w= =0,044 <p = A =0

= 2,38 cm?

a-Armatures de répartition:

A= % = % = 0,98 cm?/ml

On adopte 3 ® 10= 2,36 cm?/ml ; ST = 33 cm.

b-Condition de non fragilité :

N bx d x fig X 0,23 _ 100 x 12,6 X 2,1 X 0,23
s min f, 400

At = 2,38 > Ag in = 1.521 ... condition Vérifiée

Max (Acal; Amin)= 2,38cm2/ml.

On adopte 3®10 = 2,36 cm?/ml.

= 1,521 cm?

d-Vérification des contraintes 2’ I'E.L.S’:

M,... =1887KN.m (obtenu par R.D.M)
M, =085M _,,=16,03KN.m

tSer

M, =04M ., =755KNm

ag
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< En travée :
As= 4,49cm?/ml

a-Détermination de la position de I’axe neutre :
b

Eyf -nA(d-y,)=0

50 yf +6/35y,-727/,38 =0=y, =319 cm

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

b-Détermination du moment d'inertie:

100 3,19°

b.y?
l, = 1>2’ +15.A,(d-y) = 1,

I, = 4982,43cm*.

+15x 4,49(10,8— 3,19)?

c-Détermination de contrainte dans le béton comprimé obc :

_ Mg, 16,03 x 10°
Obc = 1Y T T4982 43

Ope = 0,6f.,5 = 0,6 X 25 = 15MPa
ope = 10,26 MPa < 0}, = 15 MPa; Condition vérifiée.

3,19 = 10,26MPa

®,

% Sur appuis :
Ag = 1,75cm?/ml

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

b
5¥* — 15A,(d —y) = 0 =50y” + 26,25y — 330,75 = 0 =y = 2,32cm

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

100 x 2,323
3

c-Détermination de contrainte dans le béton comprimé cbc :

_ Mg, 7,55x10°
%bc = 1Y = 73790 29

Ope = 0,6f.,5 = 0,6 X 25 = 15MPa
Opc = 5,49 MPa < 0}, = 15 MPa; Condition vérifiée

b
[=2y° +nA(d-y)* = +15 % 1,75(12,6 — 2,32)2 = 3190,29cm*

2,32 = 5,49MPa

e- Vérification de la contrainte de cisaillement :
Tu=26,02KN
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.- T, _26,02*10
" b.d 100x12,6

7, = min{0,13f_,,,5Mpa} = 3,25Mpa

1, =0,21Mpa <7, =3,25Mpa........... condition vérifiée.

=0,21Mpa

« Pas de risque de cisaillement ».

f- Vérification de la fléche :
e> 0= 0,12 > % ; Condition vérifiée

A 4,2 4,49 4,2 Py y e
St~ <= (,0041 <0,0105 ; Condition vérifiée
bxd = fe  100x10,8 ~— 400

L<8m = 2,4< 8m Condition vérifiée

Figure 1V-6-: disposition du ferraillage d’escalier droit

5T10 esp=20cm

O sy TTYTTTTYTYTTY
LA A R A A 21 “a—-u

— e NG 3®10 esp=33cm

1VV-3-4-1 Dimensionnement de la poutre paliére :
Selon le BAEL91, le critére de rigidité est:

Lghghjﬁghgﬁzhz?@cm
15 10 15

0,3d<b<0,4d=28,1<b<10,8= b =30cm
1V-3-4-2 Vérification des conditions RPA99 (version 2003) :
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b>20cm 30cm.> 20cm......... condition vérifié
h>30cm=<{30cm>30cm...........condtion vérifié
h/b<4 hib=1<4.............. condgtion vérifié

- Charge supportée par la poutre:
-Poids propre de la poutre :b.h.o,. =03x0,3x25 =225 KN/m
-Réaction du palier sur la poutre : R(Elu) = 22,92KN
-Réaction du palier sur la poutre : R(Els) =16,16 KN
-Poids du mur supporté par la poutre=9x 0,15 x1.53 = 2,06 KN/m,

q, =1,35(2,25+ 2,06)+ 22,92 = 28, 74KN /ml
q, = (2,25+16,16+2,06) = 20,47 KN/ml

Figure IV-7- : schéma statique de la poutre paliere

0.2Mg 0.5Mg 0.2Mo

A A

A C
2 ,
L 4 L4

~ S

267¢cm 267 cm

-Calcul des sollicitations a E.L.U :

|2

qu
M, = 3

= 25,61KN..m

-
Mt= 0,85 Mo=21,76KN.m

< Mar= 0,2Mo=5,12KN.m

Man= 0,5Mo0=12,80KN.m
S

IV-3-4-3 Ferraillage :
< En travée:
Mt=21,76 KN.m; d=0,9h=0,9x30cm=27cm ; b=30cm

M B 21,76 x 10°
ope X d2 x b 14,17 x (27)% x 30

p=0,070 = B = 0.964

W= =0,032 <p = Ay =0
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a-la section d’acier :

A = M, 21,76 x 10° 2 40em?
tT Goxd x B 348 x 27 x 0,964 M

On adopte 3T12 avec : A = 3,39 cm?/ml ; ST =10cm

%+ appuis de rive :
Mar=5,12 KN.m ; d=0,9h=0,9%30=27cm ; b=30 cm

M, B 512 x 103
Ope X d2 X b 14,17 x (27)% x 30

p=0,016 = = 0,992

A = M, 512 x 10°
St ogxd x B 348 x 27 x 0,992

On adopte 3T8 avec : A = 1,51 cm? ; ST =10cm.

W= =0,016 <p, = A, =0

= 0.54 cm?

% appuis central :
Mar=12,80 KN.m ; d=0,9h=0,9x30=27cm ; b=30 cm

M, 3 12,80 x 103
Ope X d2 x b 14,17 x (27)% x 30

n=0,019= = 0990

A M, _ 1280x 10°
St ogxd x B 348 x 27 x 0,990

On adopte3T10 avec : A, = 2.36 cm? ; ST =10cm.

W= =0,019 <p. = A, =0

= 1.37 cm?

a-Vérification Condition de non fragilité:
Ast= 3,14 cm2 > Amin=0,97cm?
Anin 2[023b.d. f /F,]=0,97cm ? As=1,51 cmz> Anin=0,97 cm?
Asn=3,14 cm?2 >Amin= 0,97 cm?

b-Vérification des contraintes a2’ I'E.L.S’ :

basé sur les données suivantes :

Ms=20,47TKN.M

p
Mt= 0,85 M0= 15,50 KN.m

Mo=18 ,24KN.m ) Mar= 0,2M0= 3,64 KN.m

Man= 0,5M0=9,12KN.m
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< En travée :
As= 1,69 cmz/ml

b-1 Détermination de la position de I’axe neutre :

b
Eylz -n.Ad-y,)=0
15y? + 2535y , — 68445 =0=y, =59 cm

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

b-2 Détermination du moment d'inertie:

| - b.y* _ 30x5,96°
12

+15.A,(d-y)’ =1, +15x1,69(27—5,96)°

g9

I, =13339,06c m*.

b-3 Détermination de contrainte dans le béton comprimé obc :

_ Mg, 15,50 x 10°
Obc = 1Y = 713339 06

O-_bc = 0'6fC28 = 0,6 X 25 = 15MPa
Opc = 6,92 MPa < oy, = 15 MPa; Condition vérifiée.

5,96 = 6,92MPa

®,

% appuis derive:
Ag = 0,38 cm?/ml

b-4 Détermination de la position de I’axe neutre :

b
Eyz — 15A4(d —y) = 0=15y?+ 5,7y —153,9=0=y = 3,01 cm

L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée.
b-5 Détermination du moment d’inertie :

30 x 3,013
3

b-6 Détermination de contrainte dans le béton comprimé cbc :

Mg 3,64 10°
Obc =77 Y T 355317
e = 0,6f.p5 = 0,6 X 25 = 15MPa

b
[=3y® +nA(d=-y)* = + 15 % 0,38(27 — 3,01)% = 3553,17cm*

3,01 = 3,08MPa

Opc = 3,08 MPa < 0}, = 15 MPa; Condition vérifiée
% appuis de central :
Ag = 0,98 cm?/ml
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b-7 Détermination de la position de I’axe neutre :

b
Eyz —15A,(d —y) = 0 =15y% + 14,7y —396,5 = 0 =y = 4,67 cm

L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée.
b-8 Détermination du moment d’inertie :

b 30 X 4,673
[ = §y3 +nAg(d —y)? = B — + 15 % 0,98(27 — 4,67)% = 8348,32cm*

b-9 Détermination de contrainte dans le béton comprimé cbc :

_ Mger 912X 103
Obe = 1Y T T834832
O-_bc = 0'6fC28 = 0,6 X 25 = 15MPa
Opc = 5,10 MPa < o}, = 15 MPa; Condition vérifiée

4,67 = 5,10MPa

c-Vérification contrainte de cisaillement :

q,xL 2874 x 267
2 2

.- T, _ 38,36*10°
" b.d 300270

7, =min{0,13f_,,,5Mpa} = 3,25Mpa

1, =0,47Mpa <7, = 3,25Mpa........... condition vérifiée.

Tu =

= 38,36KN

=0,47Mpa

« Pas de risque de cisaillement ».
d-Calcul Armatures transversales(A) :

d-1 Diameétre des armatures As:
¢, < min{%,%,@,}:qﬁt <min{8,57 ; 30; 10 } = ¢, =8 mm

Onprend: ¢, =6 mm

d-2 L’espacement :
S: < min(0,9d; 40 cm ) = min(24,3 cm ;40 cm )=S; = 20 cm
-D’aprés le R.P.A 99/2003 :

Zone nodale : S; < min(15 cm; 100;) = min(15 cm; 10 cm )=S; = 10 cm
Zone courante : S; < 150, = 15 =S; = 15cm

A; X £, oW~ 0,3Kf}
b x S¢ Xy, 0,9(cosa + sina)
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k=1 (flexion simple et fissuration non préjudiciable)
ftj* =min (2,1; 3,3 Mpa)=2,1 Mpa
(0=29,54°)= (sina +cos a )= 1,36
A, - (0,47 -03x1x2,1)x30x1,15

=0,011cm.... (1)

S, = 0,9 x 1,36 X 400
d-3 Pourcentage minimal des armatures transversales :
Aoxle max{r—u'04MPa} — max{0,235 ; 0,4} = 0,4 MPa
b X St — 2 ) ) ) ) ) )
At>0,4><30_003 5
5.> “a00 (611 [NV ¢
Donc on prend le max de (1) ;(2)

A, = 0,03,
Onprend S; =12cm = A; > 0,36 cm? = 306 = 0,85etS; = 12 cm

f-vérification de la fléche :

Figure 1VV-8-: sechéma de ferraillage de poutre paliére

( E>i:>ﬂ>—-:>011>0062' Condition vérifiée
L 16 267 16 ' ’ '
. Moy Meer 39 011252229 _ 076, Condition vérifice
L ~ 15X Mgyger 267 ’ 10 x 20,47 ' ’
s < 3.2 = 169 = 0,002<—— = 0,0105 ; Condition vérifiée
\ bod = f.  30x27 ’ 400 ’ ’

T8 2x(3T12)
T TI0
|
ecm >< )<
r? I PO S S SR £= Ll e
|, 3em | | 30cm |
1__1 : a1
=== 267cm $==
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Balcon

IV -4-1 Balcon :
Le batiment est constitué type de balcons dalle pleine.

Les types de balcons : bloc 1
5 balcons en dalle pleine:

P P
M max l M max l
vV V¥V Y Y Y Y YV V V V V'V
T 1.53m T 1.68m
RA:V max RA:\/ max
Figure 1V-10- : schéma statique du Figure 1V-11- : schéma statique du
Balcon 1 Balcon 2

R A:V max

Figure 1V-12- : schéma statique du Balcon 4



Chapitre VI calcul des éléments non structuraux

-Le calcul se fait pour une bonde de 1,00 ml .
- G =5,04kN/m
- Q=3,5kN/m2x1m=3,5 KN/m2

-Les Charges :

Qu=1,35G+1,5Q = (1,35x5,04)+ (1,5%3,5)= 12,05kN/m ;
Qser=G+Q=5,04+ 3,50= 8,54 kN/m ;

-Poids propre du mur en double cloison de 30 cm

Pnur=6XbXhX1Im=9%x03%Xx15%Xx1m= 404KkN
Pumur = 1,35Pmur = 1,35 X 4,04 = 5,45 kN

-Poids de I’enduit (intérieur et extérieur):

Penduit extérieur = 6§ X bXhX1m=0,18%x2x15%Xx1m = 0,54 kN

Penduit intérieur = 6 XxbXxhXx1m=0,18x1,5x1,5x 1 m = 0,405kN

Pu enduit = 1,35(Pen extérieur + Pen intérieur) = 1,35(0,54 + 0,405) = 1,27 kN
-Charges totales :

Pu = Pumur + Pu enduit = 5,45+ 1,27 = 6,72kN
Pser = Pmur + Penduit = (4,04 + 0,405) = 4,44 kN.

V-4 -2 Détermination de I’effort agissant Type 1: M e
a-Moments isostatique:
Y Y Y Y Y
f
1.53m
M max=%+ P.L T
RA:\/ max
2
M - 1205x(L53) ws3)" , 6,72(1,53) "
M., =24,38KN.m
q
b-Effort tranchant /
v - Z
R,=V. ..=0ql+P + %
" 153m g “1m3m

— V max=12,05x1,53+6,72.

Vinax=2515kN



Chapitre VI

calcul des éléments non structuraux

a-1 Effort tranchant :

b-2 Moment isostatique _,

IV-4-3- Ferraillage
a-Moment réduit :

Vm ax

ql I\/Imax

2

PL

O
O
| n
D

Mmax =24,38 KN.m; d=0,9h=0,9x15cm=13,5cm ; b=100 cm

M,

24,38 x 103

n=

Ope X A2 X b 14,17 x (13,5)% x 100

=0,094 <p. = Ay, =0

w=0,094= B= 0951,

M

24,38 x 103

Agt =

o.xd x B 348 x 13,5 x 0,951

= 5,45 cm?

On adopte 5T12 avec : A = 5,65 cm?/ml ; ST =20cm

b-Armatures de répartition:

_ Ay 565

) 4

= 1,41 cm?/ml

On adopte 3¢10 = 2,36 cm?/ml ; ST = 33 cm

c-Condition de non fragilité :

b X d X fig X 0,23 100 X 13,5 X 2,1 x 0,23

= 1,63 cm?

As min —

f, 400

Ag = 5,65cm? > Agpin = 1,63 cm? ... condition Vérifiée.

d-contrainte de cisaillement :

Vimax=25,15kN
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. :V max _ 2515x10

- b.d 100x13,5
7, =min{0,10f ,,,5Mpa} = 2,5Mpa (fissuratbn préjidiciable)
1, =0,186Mpa <7, =2,5Mpa............ ondition Vérifiée.

=0,186Mpa

« Pas de risque de cisaillement ».

e-Vérification de la contrainte d’adhérence t pour ’entrainement des Barres.
T 25,15 x 103

fse = 09xdxnxu 09x13,50x 4 x 3,39 x 102

= 1,52 MPa

Avec :

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

u : Périmetre d’armatures tendues ;

u = 3,39 cm; tirée du tableau

Tee = Y X fr28 = 1,50 % 2,1 = 3,15 MPa

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

{1,05 =1 - Pour les aciers lisses
Ys = 1,5 = Pour les aciers HA

Tge = 1,52 MPa <7, = 3,15MPa ............. Condition vérifiée

f-Vérification de la Vérification des contraintes a2’ I'E.L.S’ :
Mser =16,78KN.m
As=3,69cmz/ml.

g-Détermination de la position de I’axe neutre :
b
Eyz — 15A,(d — y) = 0 =50y% + 55,2y — 745,2 = 0=y = 3,35 cm

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

100 x 3,353
3

i-Détermination de contrainte dans le béton comprimé cbc :

_ Mg, 16,78 x 10°
Obc = Y = Tgo55.47

Ope = 0,6f.,5 = 0,6 X 25 = 15MPa
Opc = 8,08 MPa < 6}, = 15 MPa; Condition vérifiée.

b
I=2y° +1Ad-y)* = + 15 x 3,69(13,5 — 3,35)2 = 6955,47cm*

3,35 = 8,08MPa

J-Détermination des contraintes dans I’acier tendu o, :

2
Og; = min (§fe ; 1104/ X ftzg) ; Fissuration préjudiciable
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Avec :
n : coefficient de fissuration pour HA ® > 6 mm ;n = 1,6
0 = min(266,67 MPa; 201,63 MPa) = 201,63 Mpa

16,78 x 102
6955,47

o5 = 36,73 MPa < o, = 201,63MPa ; Condition vérifiée.

Mser
Ot = M (d—y)= 15x x (13,5 — 3,35) = 36,73 MPA

k- Vérification de la fleche :
k-1 Pour les éléments supportés en console, la fleche F est égale a :

F=F1+F2
F1=)Ql*/8EI ; Fléche due a la charge répartie
F2=|P13/3EI ; Fleche due a la charge concentrée

K-2 Détermination du centre de gravité :

YG=YiZAil £Ai= (bxh)h/2)+ (nx Asxd)l(bxh)+ (nx As )= (L00x15x7 5)+ (15x3,69x13,50)

/ (100x15)+ (15%3,69) =7,71cm

Y1=YG=7,71 cm

Y2=h—-YG=7,29 cm

k-3 Calcul du moment d’inertie :

I= bY13/3+ bY23/3+ nA(d— Y1)? = 100 x7,71(1/3 + 100 x 7,293/3 4+ 15 x 3,69 x (13,5 —

7,71)?=30046,69cm*

k-4 Calcul de la fleche :

F=13/EI[QU8+ P/3]=1,53[1 X L0 x (8,54x 222 4 24011
32164,19%x107>%x30046,96 8 3

Fadm= L/250= 153/250=0,612 cm

Fcal=0,11 cm<Fadm=0,612c¢m ; Condition Vérifié M s
IVV-4-4 Détermination de I’effort agissant Type 2 :
a-Moments isostatique :
2 V V V V V X
ql
M max=7+ P.L T 1.68m
12,05 x (1,68)° R
Mmax = f+6’72(1’68) RA_V max

i
M, . =28,29KN.m

b-ffort tranchant q
R,=V__=ql+P / /
‘7
= V max=12,05x1,68+6,72. < > P >
1,68 m 1,68 m
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Vinax=26,96kN

IVV-4-5 Ferraillage :
a-Moments réduit
Mmax =28,29 KN.m; d=0,9h=0,9x15cm=13,5cm ; b=100 cm

M, B 28,29 x 103
Ope X d2 x b 14,17 x (13,5)2 x 100

p=0,109 = B = 0942,

M 2829 107
osxd X B 348 x 13,5 X 0,942

On adopte 6T12 avec : Ay = 6,79 cm?/ml ; ST =15cm

= =0,109 <y, = A, =0

Ay = = 6,39 cm?

b-Armatures de répartition:
Ay 6,79 ,
Ar_T_ 2 =1,7cm*/ml

On adopte 3¢10 = 2,36 cm?/ml ; ST = 33 cm

c-Condition de non fragilité :
A _ bxdxfipgx023 100x13,5x2,1x%0,23
smin — fe - 400

Ay = 6,79 cm? > Agpin = 1,63 cm? ... condition Vérifiée.

= 1,63 cm?

d-contrainte de cisaillement :

Viax=26 ,96kN

. _Vmax 26,96x10
: b.d 100x13,5
T, = min{0,10f ,,,5Mpa} = 2,5Mpa (fissuratbn préjidiciable)

=0,199Mpa

7, =0199Mpa <7, =2,5Mpa............ ondition vérifiée.

« Pas de risque de cisaillement ».

e-Vérification de la contrainte d’adhérence T pour ’entrainement des Barres.

~ T ~ 26,96 x 103
fse = 09xdxnxu 09x13,50x5 x 4,39 x 102

=1,01 MPa

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

u : Périmetre d’armatures tendues ;
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W=pu=2x31414=439cm
2

Toe = PYs X fr28 = 1,50 X 2,1 = 3,15 MPa
1, : Coefficient de scellement relatif a I’acier selon sa nature lisse ou HA

{1,05 =1 - Pour les aciers lisses
Ys = 1,5 = Pour les aciers HA

Tge = 1,01 MPa < T4, = 3,15 MPa ; Condition vérifiée
f-Vérification de la Vérification des contraintes a’ I'E.L.S’ :

Mser =19,51KN.m
As=4,32cm?/ml.

g-Détermination de la position de I’axe neutre :
b
Eyz — 15A,(d —y) = 0 =50y? + 64,8y —874,8 = 0=y = 3,58 cm

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

100 x 3,583

5 + 15 x 4,32(13,5 — 3,58)% = 7906,15cm*

b 3 2
I=3y" +nA(d—-y)° =

i-Détermination de contrainte dans le béton comprimé cbc :

_ Mg, 19,51x10°
%bc = 1Y = 77906,15

6pc = 0,6f.,5 = 0,6 X 25 = 15MPa
Opc = 8,83 MPa < oy, = 15 MPa; Condition vérifiée.

3,58 = 8,83MPa

J-Détermination des contraintes dans I’acier tendu o, :
2
O = min (§fe ; 1104/ X ft28> ; Fissuration préjudiciable

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

Mser 19,51 X 102
[ (d=y)= 15X —ges

o5t = 36,71MPa < o, = 201,63MPa ; Condition vérifiée.

O = M x (13,5 — 3,58) = 36,71 MPA
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k- Vérification de la fléche :
k-1 Pour les éléments supportés en console, la fleche F est égale a :

F=F1+F2
F1=QI1*/8EI; Fleche due a la charge répartie
F2=|PI3/3EI; Fleche due a la charge concentrée

k-2 Détermination du centre de gravité :
YG=YiZAi/ ZAi= (bxh)h/2)+ (nx Asxd)/(bxh)+ (X As )= (100x15%7,5)+
(15x4,32x13,50) / (100x15)+ (15%X4,32) =7,71cm
Y1=YG=7,74 cm
Y2=h-YG=7,26cm
k-3 Calcul du moment d’inertie :
I= bY13/3+ bY23 /34 nA(d— Y1) = 100 x7,713/3 + 100 X 7,293/3 + 15 X 4,32 X
(13,5 — 7,74)*=30361,30 cm*
k-4 Calcul de la fleche :
2
F: l3/EI[Ql/8+ P/3]:1'683 X 32164,19X1100_5X30361,3O
Fadm= L/250= 168/250=0,672 cm
Fcal=0,156 cm<Fadm=0,672cm ; Condition Vérifiée

X (854X == 4+ 222)=0,156

I\V-4-6 Détermination de I’effort agissant Type 3 :

a-Moments isostatique : M ax
2
I
M max=%+ P.L
) A 4 Y \ 4 Y A 4
M rax =M+ 6,72(1,37) T 1.37m
M. =20,51KN.m R

b-Effort tranchant

R,=V__ =ql+P
q
— V max=12,05x1,37+6,72. /
Y
+
Vmax=23,22kN p N p S
1,37 1,37 m
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IV-4-7 Ferraillage
a-Moments réduit :
Mmax =20,51 KN.m; d=0,9h=0,9x15cm=13,5cm ; b=100 cm

M, B 20,51 x 103
Ope X d2 x b 14,17 x (13,5)2 x 100

p=0,079 = B = 0958,

A = M, _ 2051x 10°
7 6oxd x B 348 x 13,5 % 0,958

On adopte 5T12 avec : A = 5,65 cm?/ml ; ST =20cm

= =0079< ., = A, =0

= 4,55 cm?

b-Armatures de répartition:
A 5,65
I‘:TSt: 2 = 1,41 cm?/ml

On adopte 3¢10 = 2,36 cm?/ml ; ST = 33 cm

c-Condition de non fragilité :
A _ bxdxfipgx023 100x13,5x2,1x%0,23
smin — fe - 400

Ay =5.65cm? > Agpin = 1,63 cm? ... condition Vérifiée.

= 1,63 cm?

d-contrainte de cisaillement :

Vimax=23,22kN

.- V max _ 23,22x10
’ b.d 100x13,5

7, = min{0,10f_,,,5Mpa} = 2,5Mpa (fissuraton préjidiciable)

1, =0172Mpa <7, =2,5Mpa............ ondition Vérifiée.

=0,172Mpa

« Pas de risque de cisaillement ».

e-Vérification de la contrainte d’adhérence T pour I’entrainement des Barres.

~ T ~ 23,22 x 103
fse = 09xdxnxu 09x13,50%5x 3,77 X 102

Avec :

=1,01 MPa

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

u : Périmetre d’armatures tendues ;

W=pu=2x31412=377cm
2

Toy = W X fr25 = 1,50 X 2,1 = 3,15 MPa
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s : Coefficient de scellement relatif a 1’acier selon sa nature lisse ou HA

{1,05 =1 - Pour les aciers lisses
Ys = 1,5 = Pour les aciers HA

Tge = 1,01 MPa < T4, = 3,15 MPa ; Condition vérifiée
f-Vérification de la Vérification des contraintes a’ I'E.L.S’ :

Mser =14,09KN.m
As=3,08cmz/ml.

g-Détermination de la position de I’axe neutre :
b
Eyz —15A,(d —y) = 0 =50y? + 46,2y — 623,7 = 0=y = 3,09 cm

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

100 x 3,093
3

i-Détermination de contrainte dans le béton comprimé cbc :

Mg 14,09 x 10°
%c = 1Y~ 75990,06
O-_bc = 0'6fC28 = 0,6 X 25 = 15MPa

Ope = 7,26 MPa < G, = 15 MPa; Condition vérifiée.

b
[ = §y3 +nAs(d —y)? = + 15 x 3,08(13,5 — 3,09)2 = 5990,06cm*

3,09 = 7,26MPa

j-Détermination des contraintes dans I’acier tendu o, :
2
O = min (§fe ; 1104/ X ft28> ; Fissuration préjudiciable

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

14,09 x 102
5990,06

o5 = 36,73MPa < o, = 201,63MPa ; Condition vérifiée.

x (13,5 —-3,09) = 36,73 MPA

M
O = N——(d = y) = 15X

k- Vérification de la fleche :
k-1 Pour les éléments supportes en console, la fleche F est égale a :

F=F1+F2
F1=5QI*/8EI; Fleche due a la charge répartie
F2=|PI3/3EI; Fleche due a la charge concentrée

k-2 Détermination du centre de gravité :
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YG=YizAi/ SAi= (bxR)h/2)+ (nx Asxd)/(bxh)+ (nx As )= (100x15%7,5)+
(15%3,08%13,50) / (100x15)+ (15%3,08) =7,71cm
Y1=YG=7,69 cm
Y2=h—YG=7,31cm
k-3 Calcul du moment d’inertie :
I=bY13/3+ bY23/3+ nA(d— Y1)* = 100 x7,695/3 + 100 x 7,313/3 + 15 x 3,08 x
(13,5 — 7,69)%=29738,69cm*
k-4 Calcul de la fleche :
2
F=13/EI[Ql/8+ P/3]=1,37% X 32164’19“10"_5“9738‘69 X (8,54x = +22)=0,079cm

Fadm=L/250=137/250=0,548 cm
Fcal=0,079 cm<Fadm=0,548cm ; Condition Vérifiée.

Figure 1V-13-: schéma de ferraillage du balcon

2AT12)

e=20cm

o
- W
A
—t—
—r
e

45cm '

30cm
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1V-5-L’ascenceur:

L'ascenseur est un appareil mécanique, servant a déplacer verticalement des personnes
ou des chargements vers différents étages ou niveaux a l'intérieur d'un batiment. Il est prévu
pour les structures de cing étages et plus, dans lesquelles I'utilisation des escaliers devient trés
fatigant.

Un ascenseur est constitué d'une cabine qui se déplace le long d'une glissiére verticale
dans une cage d'ascenseur, on doit bien sur lui associer les dispositifs mécaniques permettant

de déplacer la cabine (le moteur électrique, le contre poids, les cables).

Figure 1V-14- Ascenseur dans un batiment.

systéme de contrile

Ty .t',‘ tambour (treuil)

moteur d’ascenseur
electrique

rampe de

quidage cible ou systéme

de cables

cabine
d’ascenseur

systéme de )
freinage 2T - contrepoids

amortisseur au sol

IV-5-1 L’étude de I’ascenceur :
L'ascenseur moderne est mécaniquement compose de trois constituants essentiels :
v le treuil de levage et sa poulie
v" la cabine ou la benne
v le contre poids
La cabine et contre poids sont aux extrémités du cable d’acier qui porte dans les gorges de la
poulie Le treuil soit :
— Pm « Poids mort » :Le poids de la cabine, étrier, accessoire, cables.
— Q: Lacharge en cabine

Q
— Pp: le poids de contre poids tel que Pp =Pm+ 2
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Dans notre projet, l'ascenseur est specialement aménagé en vue du transport des
personnes, d’aprées la norme (NFP82-201), la charge nominale est de 675 kg pour 9 personnes
avec une surface utile de la cabine de 1,96 m2.

Ses dimensions selon (NFP82-22) :

— Largeur de la cabine : 1,58 m

— Langueur de la cabine : 1,86 m

— Hauteur : 2,40cm

— La largeur de passage libre : 0,90 m

— La hauteur de passage libre : 2,00 m

— Lahauteur de la course : 30,6 m

— Lasurface latérale : S = ((2 x 1,86) + 1,58) x 2,4 = 12,72 m?,
L’épaisseur minimale pour une dalle pleine est de 12cm selon le RPA , donc on prend une
épaisseur de 15 cm.

Tableau 1V-3-Poids mort de ’ascenseur .

Poids de la cabine :S=(2x1,86)+1.58) x2.4=12,72 m? | M;=11.5*12,72*2=292,56kg
Poids de plancher :S=1,58x2,4=3,79m? M,=110*3,79=416,9kg
Poids du toit M5=20%3,79=75,8kg

Poids de I’arcade M,=60+(80*2)=220kg

Poids de parachute Mz=50kg

Poids des accessoires M¢=80kg

Poids des poulies de moulage M,=2*30=60kg

Poids de la porte de cabine :5=2x0.9=1.8m? Mg=80+(1,8*25)=125kg

v Poids mort total : P, = Y1=8M; = 1320,26kg
v Contre poids : B, = P, + 2 = 1320,26 + 675/, = 1657,76 kg
I1VV-5-2 Calcul des charges totales esq,, :
a) Calcul de la charge de rupture :
Selon (DTU75,1), la valeur minimale du coefficient de sécurité Cg est de 10 et le rapport D/d

(D : diamétre de la poulie et d : diametre du céble), est au minimum égale a 40, quel que soit

le nombre des tirons ;
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D
H=45etD = 550 mm —d = 12,22 mm

Ona:C.= CgxM

Avec :

Cs : Ceefficient de sécurité du cable etCg = 12

C,: Quotient de la charge de la rupture nominale de la nappe du céble ;

M : Charge statique nominale portée par la nappe,

Et:M=Q+ P+ M,

Mg: Poids du cable,

On neglige Mgdevant(Q + Py) donc: (Mg <K Q+ Py) » Mg =Q+ Py
Donc:C, = CsXxM = Cgx (Q+ Pp) =12 x (675 + 1320,26) = 23943,12 kg

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

égale a 0,85.
C. = 2394312 _ 28168,37 k
rT 7085 27 KE

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

m : Type de moulage (2 brins, 3 brins, ...) ;

n : Nombres des cables,

Pour un cable de d=12,22 m et m=2 on a: C; (1 cable) = 8152 kg

¢ 2816837
Cr1cabley Xm  8152Xx2

n= 1,72

On prend : n = 2 cables, car le nombre de cables doit étre paire et cela pour compenser les
efforts de tension des cables,

b) Calcul des poids des cables :

Mg =mXnXL

Avec :

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

n : Nombre des cables, n = 2 ;

L : Longueur du cable, L = 30,6 m

Mg =mXnXxL=0,515x2x30,6=3152kg

M=Q+ P, + Mg =675+ 1320,26 + 31,52 = 2026,78 kg
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c) Verification de C, :
Cr = Cr (1 cable) XmxXn=8152x2x2x0,85=27716,8 kg

C, 2816837
M 2026,78

d) Calcul de la charge permanente total G :

On a: Pyeuil = 1200 kg

G = Py + Py + Preut + Mg = 1320,26 + 1657,76 + 1200 + 31,52 = 4209,54kg
Q = 675kg

qu = 1,35G + 1,5Q = 6695,38 kg

111-5-3 Veérification de la dalle au poinconnement :

C,=CXM- Cg = = 13,9 > 12 ; Condition vérifée

La dalle de I’ascenseur risque de se pioncer sous l’effet de la force concentrée
appliquée par ’'un des appuis du moteur (supposé appuyée sur 4 cotés), donc chaque appui
recoit le quart de la charge q, = 6695,38 kg
_ q _ 669538
W=GT T
Selon le B,AE,L 91/99 (A/5,2, 42), on doit vérifier la condition de non poingonnement qui

= 1673,84kg/ m

suit :

Qo < 0,045, X hy X fy—s
b

Avec : Figure-1V-15-Répartition des charges sur la dalle

qo : La charge de calcul a ’E.L.U ; d"ascenseur.

9
L

U : Périmétre du contour au niveau du feuilletmoyen, * - ) ///// \\\x\ 7
., - . 4_‘ 4 . 4 _ . )

. hy2
La charge concentrée q, est appliquée sur un #_

| 4 AN
S 4 N °
\ \

h, : Epaisseur totale de la dalle, h, = 15 cm ;

<

carré_de_(10x10)_cm?, h/2 B yl

G
he =2(U+V)
U=a+ hy=10+15=25cm
V=b+ hy =10+ 15

<

/—1|5*/

.

~75-—10—7.5~

=25 cm

Ue = 2(25+ 25) = 100 cm

fog 25 % 10
Go < 0,045 X ho x == 0,045 x 100 X 15 X —=— = 11250 kg > dg
b ’
= 1673,84 kg

Il ny a pas de risque de poingonnement,
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I11-4-4 Evaluation des moments dus aux charges concentreées :

Figure-1V-16-Schéma expliquant la concentration des charges sur la dalle.

vz

S

| |
Ll L]

ZEmZ

(1)

b- Distances des rectangles :

1) Rectangle (1) :

U=120cm
{ V =120 cm
2) Rectangle (2)
U=70cm
{V =120cm

3) Rectangle (3)
U =120cm

{ V=70cm

4) Rectangle (4)

{U =70 cm
V =70cm

)

(3)

U=0,3

0,9

Figure 1V-17-Dessin
montrant la concentration des charges

Lx=1,58 cm

A

v

/

c- Calcul des moments suivant les deux directions :
MX = (Ml + VMz)P
My = (MZ + VMl)P

v : le coefficient de Poisson,

ATEL.U (v=0):

M, = M; xPetM, = M, xPetP= P'x$

La charge surfacique appliquée sur le rectangle A (25 x 25) cm?2 est :

qu _ 6695,38

P’ = =
uxv

0,252

= 107126,08kg / m?

Ly=186 cm
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Les résultats des moments isostatiques des rectangles (1), (2), (3) et (4) sont résumés dans le

tableau suivant : Ly =158 metL, = 1,86 m,

Tableau-TV-4-Les résultats des moments isostatiques des rectangles

107126,08 | 154261,5 | 11106,8

2 7 5) 3 1
0,44 10,64 (0,09 | 0,07 |0,84|107126,08| 8998591 | 8818,62 | 6568,9

8 3 7
0,76 10,38 (0,08 |0,07 |0,84|107126,08 | 8998591 | 7468,83 | 6658,9

3 4 6
0,44 10,38 (0,11 | 0,09 | 0,49 | 107126,08 | 52491,78 | 6194,03 | 5144,1

8 8 9

d--Les moments dus aux charges concentrées :

M,; = My; — My, — M3 + My, = 1013,41kg, m Figure-1V-18-Moments de la
dalle

My1 = My1 - My2 - My3 + My4_ = 709,17kg,m 0,5Moy
e-Moments dus aux charges réparties : 7 4
e-1 Chargement :
0,75 M,

L,=158m
Ly = 1,86m N 4

0,5Mox
hO = 15 cm < >
Poids propre : G = 0,15 x 2500 = 375 kg / m? O'SM"X[\\/OWW
Charge d’exploitation : Q = 100 kg / m? 0,75My,

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

e-2 Sollicitations :

a=2x=-18_085504
Ly 186

My, = By X gy X 1)2(

Donc la dalle travaille suivant les deux sens : { _
MyZ - |J-y X sz
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a= 0,85 p, =0,0506¢tu, =0,6864
Donc : My, = 82,9 kg.m
M,,,=56,9 kg.m

e-3 Les moments appliqués a la dalle :
Mgy = My + My, = 1013,41 + 82,9 = 1096,31kg. m
M,y=My; +My, =709,17 + 56,9 = 766,07 kg.m
e-4 Les moments retenus sont :

a) En travée :
My = 0,75M,, = 822,23kg.m
My = 0,75Myy, = 574,55 kg.m

b) Sur appuis :
Max = May = 0,50Mg, = 548,15kg.m
IVV-5-5-Calcul du ferraillage de la dalle :
Le ferraillage se fait sur une bande de 1 m de largeur,
Ona:b=100cm;h=15cm;d=13,5cm; f.=400 MPa ; o,= 348 ;
fo6= 25 MPa ; f,.= 14,17 Mpa ; fi,g= 2,1 MPa ; Fissuration peu préjudiciable,
a) En travée :
a-1) Sens L, :

v" Le moment ultime :
My = 822,23 kg. m = 8220,23 N.m

v Le moment réduit p,, :

_ My _ 8220,23
" bxd?®x op. 100 x 13,52 x 14,17

Ona:p = 0984

m =0.032<p oAy, = 0

v" La section d’acier :

W Me 8220,23 7gem? /ol
= BxXdx 0. 0084x135x3a8 _ /8em/m
a-2) Sens L,:

v Le moment ultime :
My = 574,55 kg.m = 5740,55N.m
v Le moment réduit p,, :

_ My _ 5740,55
~ bxd?®X ope 100 X 13,52 x 14,17

m =0,022<py oAy = 0
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Ona: B = 0989
v" La section d’acier :

My 5740,55
Y Bxdx og 0989 x 13,5 x 348

b) Sur appuis :

A = 1,23 cm?® / ml

v Le moment ultime :
Max = M,y = 548,15kg. m = 5480,15 N.m

Le moment réduit p,, :

Y 5480,15 002 < A 0
= = = - =
b X x o 100 x 13,52 x 14,17 Ha = Bse
Ona: B =0,990
v" La section d’acier :
M 5480,15
A, 2z = 1,18 cm? / ml

~ Bxdx o, 0,990 x 13,5 x 348
c-Section minimale des armatures :
Puisque hy =15cm (12cm < hy <30cm) eta = 0,85, on peut appliquer la formule
suivante :
< SensLy:

Ay min = 8hy =8x 0,15 =1,2cm? / ml
{Aty = 1,23 cm® /ml > Ayin = 1,2cm? /ml = onprend : Ay, = 1,23 cm? / ml

Aay = 1,18cm? / ml <Ay in = 1,2 cm? / ml = on prend : A,y = 1,18 cm? / ml

% SensLy:
3—«a 3-0,85 5
Ay min = Ay min (T) =12 (T) = 1,29 cm” / ml

{ Ax = 1,78 cm? /ml < Ay pin = 1,29cm? /ml = onprend : Aix = 1,78 cm? / ml
Ay = 1,23cm? /ml < Agpin = 1,29 cm? /ml = onprend : Ayx = Axpmin = 1,29 cm? / ml

d-Choix des aciers :

c1><hO ® <15
_1OE> <S mm

En travée :
% a-l)SenslL,:

A = 1,78 cm? / ml
StX S mln(3h0 5 33 Cm) =

{4T8 p,m = 2,01 cm? / ml
S, < 33 cm

Six = 25 cm

R/ -
% Sens L,:
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Ay = 1,23 cm? /ml
Sty < min(4h, ;45 cm) = {
Sty <45 cm

4T8p, m = 2,01 cm? / ml
Sty = 25 cm

Sur appuis (chapeaux) :

{Aa = 1,29 cm?® / ml - {4T8 p,m = 2,01 cm? / ml
Sty <33 cm St =25 cm

e-Armatures transversales :

La mise des armatures transversales dépend de la condition suivante :

Ty STy

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

Ty < T, Avec:

Vitot 10h, .
Ty = buxod ett, = 3 min(0,13f.,5; 5 MPa)

Vitot = Wk + V, — Sens Ly

Vitor = Vy + Vy = Sens Ly
Vi et Vy : sont les efforts tranchants dus aux charges réparties,
V, et V, : sont les efforts tranchants dus aux charges localisées,

On calcule Vy etV :

( L, 1
Vi = qu? o
1+ 3
a>04 = 25V >V,
Ly
[ w=a3
V, = 656,25 x 10 1.58 ! = 3638,1N = 3,6 KN
X = ) X X 2 X 0,85_ )] — 9

1.58
Vy, = 656,25 X 10 X = = 3456,25N = 3,4kN

V, >V
On calcul V, etV :
Py 6695,38 x 10

VS v @x025) 1 025 0e7L73N=89.27kN
g o P _ 669538 x10 o oo
" 3u 3% 0,25 ' :
V, =V, parce queu =v
Donc:

Viotr = Vy + V, = 3,6 + 89,27 = 92,89kN - Sens L,
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Vit = Vy+ Vy = 3,4 + 89,27 = 92,67 kN - Sens Ly
Et: Vutor = max(Vytorx; Vutory) = 92,89 kN
Doncona:

Ve 92,89 x 10°
"W pxd . 1000 x 135
15cm < hy = 15 cm < 30 cm ; On Vérifié que :

10h, 10 x 0,15
min(0,13f.,5 ;5 MPa) = Tm1n(0,13 X 25;5MPa) = 1,63 MPa

= 0,69MPa

Ty =

Ty, = 0,69MPa < T, = 1,63 MPa ; Condition vérifiée
Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires,
1VV-5-6- Les vérification a ’E.L.S :

a-Calcul des sollicitations sous I’effet des charges concentrées :

{MOX = (Ml + VMZ)Ps’er

avec: v=0,2 (ELS
Moy = (M + VMy)Pler (ELS)

Pa ser
uxv

l)s’er = (ser X S' = xS’

1 1
Piser = (G+ Q)Z = (4209,54 + 675) 2 = 1221,13 kg
Paser  1221,13
uxv 0,252
P/er = 19538,08 X surface

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

Qser = = 19538,08 kg / m?

tableau suivant : Ly, = 1.58 met L, = 1.86 m

Tableau-TV-5-Les resultats des moments isostatiques des rectangles

28134,83

2346,44 | 2008,83

044 |064 |0,098 |0,073 |084 16411,99 1847,99 | 1519,75
0,76 |0,38 |0,083 |0,074 |084 16411,99 1605,09 | 1486,93
0,44 1038 |0,118 |0,098 |0,49 9573,66 1317,33 | 1164 ,16
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b-Les moments dus aux charges concentreées :
Moxe = Mox1 = Moxz = Moxs + Moxs = 210,69 kg.m
Moyc = Moy1 — Mgy, — Mgys + Mgys = 166,31 kg. m
c-Moments dus aux charges réparties (poids propre) :
v Chargement :
Ly =158 metLy = 1.86 meth, = 15 cm
v" Poids propre : G = 0,15 x 2500 = 375kg / m
v Charge d’exploitation : Q = 100 kg / m
v' Charge ultime : qqer = G+ Q =475kg /m

d-Moments dus aux charges réparties (E.L.S) :

Moxr = Hx X gger X 1)2(
MOyr = Uy X Moxr

Donc la dalle travaille suivant les deux sens :{
a= 0,85 = pu, =0,0576 et uy, = 0,7794 (Tirée de I'abaques).
Donc : Mgy = 68,30 kg. m et Mgy, = 53,23kg. m
e-Les moments appliqués au centre d’impact du rectangle :
Mox = Moyec + Mogr = 278,99kg. m
Moy = Moye + Mgyr = 219,54 kg. m
f-Les moments retenus :
En travée :
My = 0,75Myy = 209,24 kg. m
M, = 0,75M;, = 14,65 kg. m
Sur appuis :
Max = May = 0,50My, = 104,62 kg. m
g-Vérification des contraintes dans le béton :
s Suivant Ly :
En travée :
My = 2092,4N.m ;A =0,44cm?/ml;A,.=0; n=15;d=135cm

1- Position de ’axe neutre :

b
Eyz +nA'(y-d)— nA(d-y) =0 - 50y*+ 6,6y —89,1 =0 - y=1,27cm

AEK
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2- Moment d’inertie :

100 x 1,273

- + (15 x 0,44 x (13,5 — 1,27)?)

b
[= §Y3 + nAs(d- y)? =
= 1055,46 cm*

3- Determination des contraintes dans le béton comprimé oy, :
Mer y= 2092,4
| 1055,46
Opc = 0,6f.,5 = 15 MPa?

Ope = KXy = x 1,27 = 2,52MPa

Ope = 2,52 < Gy, = 15 MPa — Condition Vérifiée

Donc les armatures calculées a I’E.L.U sont convenables .
Sur appuis :

M, =1046,2N.m;A, = 0,33 cm?/ml; A, =0

1- Position de ’axe neutre :

b

Eyz +nA'(y-d)— nA(d-y) =0 - 50y*+ 4,95y — 66,82 =0 - y=1,11cm
2- Moment d’inertie :

b 100 x 1,113
=3y + 1A~ y)? = ————
3 3
3- Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :
Mger 1046,2
X y=
806,7

+ (15 % 0,33 x (13,5 — 1,1)?) = 806,7 cm*

Ope = KXy = x 1,1 = 1,42MPa

Ope = 0,6f.,5 = 15 MPa
Ope = 1,42 < 0, = 15 MPa — Condition vérifiée.
Donc les armatures calculées al’E.L.U sont convenables.
v' Suivant L, :
En travee :
My, = 1646,5 N.m Ay = 0,35cm? /ml;A,.=0; n=15;d=13,5cm

1-Position de I’axe neutre :
b
Eyz +nA'(y-d)— nA(d-y) =0 - 50y*+ 5,25y —70,87 =0 - y=1,14cm

2- Moment d’inertie :

b 100 x 1,143
I= §y3 + nA(d-y)? = — + (15x 0,35 x (13,5 — 1,14)?) = 851,42 cm*
3- Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :

=Kxy= Mser oy = 16465 x 1,14 = 2,20MP
Obe = RAY= T Y T gepap v T st

AETIE
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Gbe = 0,6f.,5 = 15 MPa

Ope = 2,20 < 0, = 15 MPa — Condition vérifiée.

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

IVV-5-7 Disposition du ferraillage :

1-Arrét des barres :

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

L =409 =40 x 0,8 = 32 cm,

2-Cas des charges uniformes :

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

3-Arrét des barres sur appuis :

L; = max(Lg; 0,2 Ly) = max(32 cm ;31,6 cm) = 32 cm

L
L, = max (LS ; ?1) = max(32cm;16 cm) = 32 cm

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

appuis a raison d’un cas contraire, les autres armatures sont arrétées a une distance :
Ly 158

10 10

Soit la distance d’arrété des barres et 25cm

5-Armatures finales :

a) Suivant Ly :

A¢ = 1,78 cm?® /ml Soit 4T8 p.m avec S; = 25 cm

A, = 1,28 cm* / ml Soit 4T8 p.m avec S; = 25 cm

b) Suivant Ly :

A = 1,23 cm? / ml Soit 4T8 p.mavec S, = 25 cm

A, = 1,29 cm? / ml Soit 4T8 p.mavec S; = 25 cm

IVV-5-8-Voile de la cage d’ascenseur_:

D’aprés le RPA 99/2003, I’¢paisseur du voile doit €tre e, = 15 cm,

On adopte une épaisseur e, = 15 cm,

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

Apmin = 0,1% Xb X h, =0,1% x 100 x 15 = 1,5 cm? / ml

AFK
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Le voile est ferraillé en deux nappes avec 5T10 / ml soit : Aygop = 3,93 cm? / ml

L’espacement : Sy = 20 cm

Figure 1V- 19- : Ferraillage inférieur et supérieur de la dalle de I’ascenseur

L}, =1,78m

Ly =1,58m

AEK
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Chapitre V Etude sismique

V-1 Introduction :

Le nord de 1’ Algérie est une zone d’activité sismique €levée ,les forces horizontales agissantes
sur la structure pendent un séisme constituent le probléme majeur en génie parasismique,
connaissant I’intensité et la loi de variation dans le temps de ces forces, le concepteur pourrait
dimensionner les ouvrages en leur assurant une rigidité et une résistance suffisante pour

limiter les dommages.
V-2 Etude dynamique:

La complexité de I’étude dynamique d’une structure vis-a-visdes différents sollicitations qui
la mobilisent, en particulier P’effort sismique, demande des méthodes de calcul tres

rigoureuses ; pour cela I’utilisation des méthodes numériques est devenu indispensable.

L’utilisation de logiciel de calcul par élément finis ETABS avec une modélisation adéquate
de la structure, peut aboutir & une meilleure definition des caractéristiques dynamiques propre

d’une structure donnée.
V-3 Présentation du programme ETABS:

ETABS (EXTENDED THREE DIMENSIONS ANALYSIS OF BUILDING SYSTEMS)
est un logiciel de calcul et de conception des structures d’ingénierie, particulierement
adaptée aux batiments et ouvrages de génie civil. Il permet de modéliser facilement et
rapidement tous types de batiments grace a une interface graphique unique. L’ETABS offre
de nombreuses possibilités d’analyse des effets statiques et dynamiques avec des
compléments de conception et de vérification des structures en béton armé et charpente
métallique. Le post- processeur graphique facilite ’interprétation des résultats. Ce logiciel
permet la prise en compte des propriétés non-linaires des matériaux, ainsi que le calcul et le
dimensionnement des éléments structuraux suivant différentes réglementations en vigueur a
travers le monde (Euro code, UBC, ACI...Etc.).

De plus par sa spécificité pour le calcul des batiments, ETABS offre un avantage certain
par rapport aux codes de calcul a utilisation plus étendue. En effet, grace a cesdiverses
fonctions il permet une descente de charge automatique et rapide, un calcul automatique du
centre des masses et des rigidités, ainsi que la prise en compte implicite d’une éventuelle
excentricité accidentelle. De plus, ce logiciel utilise une terminologie propre au domaine

du batiment (plancher, dalle, trumeau, linteau etc.).

TS
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en offrant la possibilité de visualiser la déformée du systéme, les diagrammes des efforts, les

champs de contraintes, les modes propres de vibration,...etc.

Dans cette étude nous allons utiliser le logiciel ETABS version 9.7.4

Figure V-1-: Vue de la structure en 3DMode

TR
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V-4 Méthode du calcul :

L’¢étude parasismique a pour but de calculer les forces sismiques, ce calcul peut étre mené par
les trois méthodes qui sont :

1- Méthode d’analyse modale spectrale.

2- M¢éthode d’analyse dynamique par accelérogrammes.
3- Méthode statique équivalente.

V- 4-1 Méthode statique équivalente:

Principe:

Dans cette méthode le RPA propose de remplacer les forces réelles dynamique engendrées par un
séisme, par un systeme de forces statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents a

ceux de I’action sismique.

La méthode statique équivalente peut étre utilisée dans les conditions suivantes :
a) Le batiment ou le bloc étudié, satisfaisait aux conditions de régularité en plan et en

élévation, avec H<65 en Zone [ et [1a

b) Le batiment ou le bloc étudié présente une configuration irréguliére, tout en respectant les

conditions complémentaires exigées par le RPA (Art 4.1.2) en plus de la hauteur énoncée en

a)

Les batiments concernés ne doivent pas dépasser (07) niveaux ou 23 metres en zone (l1a) pour

les groupes d’usages 2.

Remarque:

Notre structure ne satisfait pas les conditions.
V-4-2 Méthode d’analyse modale spectrale:

Peut étre utilisée dans tous les cas, et en particulier, dans le cas ou la méthode statique
équivalente n'est pas permise. On utilise directement les spectres de dimensionnement puisque
ce sont surtout les maximaux des réponses qui intéressent le concepteur et non la variation
temporelle. Elle permet de simplifier les calculs. On procede alors a une analyse modale en

étudiant un certain nombre de modes propres de la structure.

TS
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V-4-3 Méthode d’analyse dynamique par accélérogramme:
nécissite I’intervention d’un personnel qualifié
Conclusion:

Notre structure ne répond pas aux conditions exigees par le RPA pour pouvoir étuliser la méthode

statique équivalente, alors le calcul se sera par la méthode d’analyse modale spectrale.

V-5- le choix de la méthode de calcul :

Pour I'évaluation des forces sismiques, on utilise le logiciel « ETABS» qui contient
différentes méthodes de calcul sismique (Response Spectrum Function; Time History
Fonction...) Pour notre cas, on a choisi « Response Spectrum Fonction» qui est basée sur la
méthode dynamique modale spectrale, la méthode prend en compte la réponse de la structure
suivant les modes déterminés en se basant sur les hypothéses suivantes:

— Masse supposée concentrée au niveau des nceuds principaux (nceud maitre).

— Seuls les déplacements horizontaux sont pris en compte.

Les planchers et les fondations sont considérés rigides dans leur plan.

Le nombre de mode a prendre en compte est tel que la somme des ccefficients de

participation massigue soit au moins égale a 90%.

» Conditions a vérifier :
Dans cette étude dynamique on doit s’assurer que :
1) la période dynamique T 4,,ne doit pas étre supérieur a la majoration de 30% de la période

statique fondamentale T, :

Tayn < 1.3 Tspq
2) la résultante des forces sismiques a la base V, obtenue par combinaison des valeurs
modales ne doit pas étre inférieure a 80% de la résultante de la force sismique déterminée par

la methode statique équivalente :
Ve > 80% Vg,
Vay > 80% Vg,

3) les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents

ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur de 1’étage :

T
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Ak = 6k — 6k—1 < 6_kavec : 6]( = R6ek
e R : Coefficient de comportement
e 4, . Déplacement du aux forces sismiques F;(y compris 1’effort de torsion)

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

_PkXAk

<0.10
Vk X hk

P, : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau
«K»:

V) : Effort tranchant d’étage au niveau « K »
4, . Déplacement relatif du niveau « K » par rapport a « K-1 ».
hy, : Hauteur de I’étage « K » :

e Si0.10 < 6y < 0.20, les effets P-A peuvent étre pris en compte de maniére

approximative en amplifiant les effets de 1’action calculés au moyen d’une analyse

élastique du 1° ordre par le facteur : 1/1 0,

e Si B, > 0.20, la structure est partiellement instable et doit étre redimensionnée.
5) le facteur de participation massique dépasse 90 % :Zai >909% :
n 2
_ [Swe)
ai =7 x5
2 W@ > W
K=1 K=1

Le logiciel ETABS (v9.7.4) peut déterminer directement les valeurs des coefficients de

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

petite afin d’éviter des efforts de torsion élevés.
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V-6-Principe de la méthode d’analyse modale spectrale :

Le principe de cette méthode est de rechercher, pour chaque mode de vibration, le
maximum des effets qu’engendrent les forces sismiques dans la structure, représentées par un

spectre de réponse de calcul. Ces effets seront combinés pour avoir la réponse de la structure.

La méthode la plus couramment employée pour le calcul dynamique des structures
sont basées sur I’utilisation de spectre de réponse.
Pour la détermination de la fonction du spectre de réponse, on utilise le programme « spectre
RPA » qui permet de donner les valeurs du spectre de réponse en fonction des périodes.

V-6-1Spectre de réponse de calcul :

V-6-1-1 Détermination des parametres du spectre de réponse:

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

( T Q
1,25A (1 + —) (2,5n— - 1) 0<T<T,
T, R
. 2,5n(1,25A) X (%) T, <T<T,
-a — < 2/
g Q\ /Ty /3
25n(1250) (¢) (%) T2 <T<30s
T\ 73 (3\72 1Q
| 2,5n(1,254) (3) (T) <§> T>30S

» Calcul de la force sismique totale

La force sismique totale V, appliquée a la base de la structure, doit étre calculée
Successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule 4.1 des
RPA99/Version 2003 :

_AXDXQXW
B R

Avec .
A: Le coefficient d'accélération de zone A est donne par le tableau (4.1) du RPA en fonction
de la zone sismique et le groupe d’usage du batiment. Les valeurs du coefficient

d’accélération de zone « A » sont révisées comme suit :

T
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TableauV-1-: Coefficient d’accélération de zone « A ».
Zone
Groupe I lia Ib I

1A 0,15 0,25 0,3 0,4

1B 0,12 0,2 0,25 0,3

2 0,10 0,15 0,2 0,25

3 0,07 0,1 0,14 0,18
Dans notre

cas nous avons une structure située en Zone (111) avec un groupe d’usage 2 (ouvrages courants

et d’importance moyenne), Donc A =0,25

Q : Facteur de qualité : Q = 1 + X3 P,

Tableau V-2- : Pénalité a retenir pour le critére de qualité.

Pq
Critére « g» Observé [ N /Observé
1. Conditions minimales sur les files de contreventement 0 0
2. Redondance en plan 0 0
3. Régularité en plan 0 0
4. Régularité en élévation 0 0
5. Contrdle de la qualité des matériaux 0 0,05
6. Controle de la qualité de I’exécution 0 0,10
> pq 0,15
Q 1,15

R : Coefficient de comportement global de la structure, sa valeur unique est donnee par le

Tableau (4.3) du RPA 2003 en fonction du systeme de contreventement, dansce casR =4

7 : Le facteur de correction d’amortissement « 1 » est donnée par la formule suivante :

TS
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& : Pourcentage d’amortissement critique en fonction du matériau constitutif du type de

structure et de I’importance des remplissages, il est donné par le tableau(4.2)du RPA 2003.

Tableau V-3-: Pourcentage d’amortissement critique.

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

Portiques en béton arme, remplissage Léger —& = 6%

Donc i = /ﬁ = 0,93

Portiques Figure V-2-: Spectre de réponse.

i Paramétres RPA

Fichier Aide

Graph du spectre l Text ]

0.3
U.ZE—\
0.2 Il—
0.15|
0.1
0.05 '_h‘_‘\-‘h.,___________
o
o 1 2 3 4 5
({0389 - 0.000 )
Zone : Groupe dusage -
i I T IOIA ¢ OB « IO i 1A & 1B i+ 2 i 3

Coeff. comportement : |Porl:iques contreventés par des voile -«

Facteur de qualité O : |1.15 - FRemplissage : |Léger -

Site :
i 81: Site Rocheux fe 53: Site MMeuble

{— 82: Site Ferme " 54: Site Trés MMeuble
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Chapitre V Etude sismique

» Estimation de la période fondamentale de la structure :
T : La valeur de la période fondamentale « T » de la structure peut étre estimée a partir de

formules empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques.

La formule empirique a utiliser selon les cas est la suivante :

T =C,xy /s

hy : Hauteur mesurée en métres a partir de la base la structure jusqu’au dernier niveau
hy=31.2m

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

C, = 0.05

T = Chy /4 = 0.050 x 31.2%/4 = 0.66sec

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

selon formule :

2
2,5 T2y T, <T<3
D = "‘(T) 251598
2 5
T,\3 /3\3 B
L@ e

Avec :
T, T, : Périodes caractéristiques associées a la catégorie du site.

Tableau V-4- Valeurs de T1 et T2.

Site S o S, S,
Tiseq) 0,15 0,15 0,15 0,15
TZ(Sec) O,3 0,4 0,5 0,7

— Sol meuble= Site 3
T, =0,15sec
donc :{ '
T, =0,5sec

T
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Ona:T,<T<35s—05<066 <3

2 2

D =25n(2) =25%093x (7=)’=19

B : Coefficient de pondération fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation,

Tableau V-5-Coefficient B

Cas Type d’ouvrage B

1 Batiments d’habitation, bureaux ou assimilés 0,2
Batiments recevant du public temporairement :

2 Salles d’exposition, ... 0.3
Salles de classes, ... 04
Entrepdts, hangars 0,5

4 Archive, bibliothéques, réservoirs et ouvrage assimilés 1,00

2 Autre locaux non visés ci-dessus 0,6

» Pour notre cas g =0,20
» Préparation des donnés de ETABS

Figure V-3 -:la disposition des voiles

fd}

| (8) ) IDEKIFIIGHHII IJIIKI 1:«|

7T T I HTHT TT T

—(z)

2 + +




Chapitre V Etude sismique

La valeur w a prendre en compte est égale a la somme des poids W, calculés a chaque niveau

i de la structure. D’aprés le (RPA 99/v.2003) le poids total de la structure :

W est égal a la somme des poids Wi, calculés a chaque niveau (i) :

W = Z Wi avec Wi=WG + 3 WQ (4-5)

n
i=1

*\WG : Poids di aux charges permanentes et a celles des équipements fixes éventuels,

solidaires de la structure

oWQ : Charges d’exploitation

Par conséquent, le batiment sera représenté par le systeme suivant

Tableau V-6- : le poids de la structure

Etage Poids
11 456.001173
10 428.109381
9

456.001173
8

456.001173
7

448.005042
6

441.213579
5

441.213579
& 441.213579
3

434.058165
2

428.109381
1

389.64339
Y 4819.56962

V-7 Verification des conditions du reglement parasismique algérien :

V-7-1 Veérification des facteurs de participation massique :
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Chapitre V Etude sismique
Tableau V-7-:facteur de participation massique
Mode Période UX uy SumUX SumuUyY
12 0.841681 | 39.2762 28.3519 39.2762 28.3519
11 0.836049 9.5755 20.4253 | 48.8517 48.7772
10 0.636942 | 19.3207 19.4 68.1724 68.1772
9 0.221201 3.7218 3.3823 71.8942 71.5595
8 0.216147 8.3097 8.6699 80.2039 80.2293
7 0.157082 5.5286 5.5034 85.7325 85.7327
6 0.100782 1.4881 1.4218 87.2206 87.1545
5 0.096083 3.2692 3.3457 90.4898 90.5002
4 0.090982 0.0124 0.0081 90.5022 90.5083
3 0.090966 0.046 0.051 90.5482 90.5593
2 0.081047 0.0029 0.0047 90.5511 90.5641
1 0.08031 0.0134 0.0138 90.5645 90.5778
Sens transversal :Xox =90.4898> 90% ............... Conditionvérifiée.
Sens longitudinal :>ay=90.5002>90 % ............. Conditionvérifiée.

V-7-2 Vérification de la période fondamentale :

Tableau V-8-: Vérification Tyynamique<1:3*Tempirique

Tdynamique Tempirique 1, 3Tempirique Tdynamique<1a3*Tempirique

0.841681 0.66 Condition vérifiée

V-7-3 Vérification des forces sismiques :

0.858

Vay > 80% Vi,

La force sismique totale V, appliquée a la base de la structure doit étre calculée
successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule 4.1 du
RPA99/Version200

Tableau V-7-: Vérification de la force sismique a la base

denamique Vstatique 80(%vatatique 0, 8o/ovstal<vdyn
Sens X-X 593,49 668.564673 | 534.851738 | Condition vérifiée
Sens Y-Y 580,48 668.564673 | 534.851738 | Condition vérifiee
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Chapitre V Etude sismique

V-7-4 les déplacements latéraux inter-étage :

Selon le RPA99/2003 (I’article5.10), concernant les déplacements latéraux inter étages, les

formules ci-dessous doit étre vérifiée :

Ak = 6k - 6k—1 < aavec : 6k = RSekaveC .

R : Coefficient de comportement

6.1 . Déplacement du aux forces sismiques F;(y compris 1’effort de torsion)

&, . Déplacement admissible (égale & 1% h,)

Tableau V-10- : Vérification de deplacements inter-étages suivant x

Niv. | h, | 1%he | U, R RU, A, 1%he> Ay
11 | 306 | 0.0306 | 0022 | 4 | 0.088 | 0.0088 | Condition vérifiée
10 | 3.06 | 0.0306 | 0.0198 | 4 | 0.0792 | 0.0088 | Condition vérifiée
9 | 306 | 0.0306 | 0.0176 | 4 | 0.0704 | 0.0096 | Condition vérifiée
8 | 3.06 | 0.0306 | 0.0152 | 4 | 0.0608 | 0.0096 | Condition vérifiée
7 | 306 | 00306 | 00128 | 4 | 00512 | 001 | Condition vérifiée
6 | 3.06 | 0.0306 | 0.0103 | 4 | 0.0412 | 0.0096 | Condition vérifiée
5 | 3.06 | 0.0306 | 0.0079 | 4 | 00316 | 0.0092 | Condition vérifiée
4 | 3.06 | 00306 | 0.0056 | 4 | 0.0224 | 0.0084 | Condition vérifiée
3 | 306 [ 00306 | 00035 | 4 | 0014 | 0.0068 | Condition vérifiée
2 | 306 | 00306 | 0.0018 | 4 | 0.0072 | 0.0048 | Condition vérifiée
1 | 3.06 | 0.0306 | 0.0006 | 4 | 0.0024 | 0.0024 | Condition vérifiée

Tableau V-11-: Vérification de déplacements inter-étages suivant y

Niv.| h, 1%he U, R RU, yip 1%he> Ay
11 | 3.06 | 0.0306 | 0.0191 4 0.0764 | 0.0072 Condition vérifiée
10 | 3.06 | 0.0306 | 0.0173 4 0.0692 0.008 Condition vérifiée
9 | 3.06 | 0.0306 | 0.0153 4 0.0612 | 0.0084 Condition Vérifiée
8 | 3.06 | 0.0306 | 0.0132 4 0.0528 | 0.0084 Condition vérifiée
7 | 3.06 | 0.0306 | 0.0111 4 0.0444 | 0.0084 Condition Vérifiée
6 | 3.06 | 0.0306 | 0.009 4 0.036 0.0084 Condition vérifiée
5 | 3.06 | 0.0306 | 0.0069 4 0.0276 0.008 Condition vérifiée
4 | 3.06 | 0.0306 | 0.0049 4 0.0196 | 0.0072 Condition vérifiée
3 | 3.06 | 0.0306 | 0.0031 4 0.0124 | 0.006 Condition vérifiée
2 | 3.06 | 0.0306 | 0.0016 4 0.0064 | 0.0044 Condition vérifiée
1 | 3.06 | 0.0306 | 0.0005 4 0.002 0.002 Condition vérifiée
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Chapitre V Etude sismique

V-7-5 justification vis-a-vis de I’effet P- A :

Selon le RPA99/Version2003(I’article 5.9), les effets de deuxiéme ordre (ou I’effet de P- A)

peuvent étre négligés si la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux :

P. X A
= X" k<1
Vthk

Tableau V-12-: Vérification L’effet P- A suivant X

Niv. hk Ak Pk Vk 0 0<0,1
11 3.06 |0.0088 |456.001173| 66.29 |0.01978241 | Condition Vérifiée
10 3.06 |0.0088 |884.110554| 123.08 | 0.02065762 | Condition Vérifiée
9 3.06 |0.0096 |1340.11173| 167.42 | 0.02511213 | Condition Vérifiée
8 3.06 |0.0096 | 1796.1129 | 204.77 | 0.02751802 | Condition Vérifiée
7 3.06 | 0.01 |2244.11794| 237.4 |0.03089182 | Condition Vérifiée
6 3.06 |0.0096 | 2685.33152| 265.1 |0.03177884 | Condition Vérifiée
5 3.06 |0.0092 | 3126.5451 | 288.06 | 0.03263233 | Condition Vérifiée
4 3.06 |0.0084 |3567.75868| 307.28 | 0.03187271 | Condition Vérifiée
3 3.06 |0.0068 |4001.81684| 322.69 | 0.02755873 | Condition Vérifiée
2 3.06 |0.0048 |4429.92623| 332.78 | 0.02088137 | Condition Vérifiée
1 3.06 |0.0024 |4819.56962| 336.78 | 0.01122411 | Condition Vérifiée
Tableau V-13- : Vérification L’effet P- A suivant Ey
Niv. hk Ak Pk Vk ® 6<0,1
11 3.06 |0.0072 |456.001173| 61.97 | 0.01731393 | Condition Vérifiée
10 3.06 | 0.008 |884.110554 | 113.71 | 0.02032715 | Condition Vérifiée
9 3.06 |0.0084 |1340.11173| 152.95 | 0.0240519 | Condition Vérifiée
8 3.06 |0.0084 | 1796.1129 | 185.27 | 0.02661254 | Condition Vérifiée
7 3.06 |0.0084 |2244.11794 | 213.87 | 0.02880406 | Condition Vérifiée
6 3.06 |0.0084 | 2685.33152 | 238.56 | 0.03089998 | Condition Vérifiée
5 3.06 | 0.008 | 3126.5451 | 259.63 | 0.03148316 | Condition Vérifiée
4 3.06 |0.0072 |3567.75868 | 277.79 | 0.03021969 | Condition Vérifiée
3 3.06 | 0.006 |4001.81684 | 292.95 | 0.02678512 | Condition Vérifiée
2 3.06 |0.0044 |4429.92623 | 303.19 | 0.02100936 | Condition Vérifiée
1 3.06 | 0.002 |4819.56962 | 307.34 | 0.01024938 | Condition Vérifiée

0<0,1 Donc I’effet P- A est négligeable pour les deux directions transversale et longitudinale

V-7-6 Vérification de la distance entre le centre de masse et le centre de rigidité :

L’excentricité accidentelle :

L’excentricité est la distance entre le centre de gravité des masses et le centre de torsion.

T




Chapitre V Etude sismique

Pour toutes les structures comportant des planchers ou diaphragmes rigides dans leur plan, le
RPA99/Version2003(art4.3.7) préconise de prendre en compte a chaque niveau et dans
chaque direction une excentricité accidentelle par rapport au centre de torsion égale a la plus
grande des deux valeurs suivantes :

507 de la plus grande dimension du batiment a chaque niveau (cette excentricité doit étre prise

de part et d’autre du centre de torsion).

» L’excentricité théorique :

ex=| XXl

ey:|YG-YC t|

Tableau V-14- : Vérification de I’excentricité suivant Ex

N XCM XCR CM-CR 5%LX

11 11.508 13.035 1.527 0.11491
10 11.51 13.187 1.677 0.103725
9 11.508 13.427 1.919 0.103725
8 11.508 13.599 2.091 0.103716
7 11.508 13.644 2.136 0.103707
6 11.509 13.617 2.108 0.103707
5 11.509 13.548 2.039 0.103707
4 11.509 13.459 1.95 0.103698
3 11.509 13.363 1.854 0.103689
2 11.51 13.269 1.759 0.103689
1 11.455 13.13 1.675 0.103689

Tableau V-15-: Vérification de I’excentricité suivant E

N YCM YCR CM-CR S%Ly

11 11.519 13.042 1.523 0.11491
10 11.522 13.196 1.674 0.11508
9 11.519 13.434 1.915 0.103626
8 11.519 13.606 2.087 0.11516
7 11.52 13.651 2.131 0.103662
6 11.52 13.625 2.105 0.103671
5 11.52 13.556 2.036 0.103671
4 11.52 13.467 1.947 0.10368
3 11.521 13.371 1.85 0.10368
2 11.522 13.278 1.756 0.10368
1 11.473 13.138 1.665 0.10368

V-8 conclusion :

L’¢étude du comportement de la structure contreventée par des voiles sous I’action sismique a

assurer un degré de protection acceptable a la construction en cas de séisme.
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Chapitre VI : ETUDE DES PORTIQUES

VI-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.

VI-2 Les combinaisons de calcul :

Les combinaisons des actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont
données ci-dessus, les éléments de la structure doivent étre dimensionnés par les
combinaisons des charges sur la base des réglements [BAEL 91 et R.P.A 99 (version
2003)].

% .Poutres :
- Sollicitation du 1* genre (BAEL 91)
= 135G +150Q
- Sollicitation du 2°™ genre [RPA 99 (version 2003)]

= [0.8G+E
= |G+Q+E

V11-3 Ferraillage des poutres :

% Méthode de calcul :
En cas général, les poutres sont sollicitées par un moment de flexion et un effort normal et un
effort tranchant. Par conséquent le calcul doit se faire en flexion composée, mais 1’effort
normal dans les poutres est tres faible donc on fait le calcul en flexion simple.

Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1 et du 2°™

genre

- Sollicitation du 1* genre Sp1=1.35G+1.5Q = Moment correspondant Msp;
Sp,=0.8G*+E. = Moment correspondant Msp,

- Sollicitation du 2°™ genre

SP,=G+Q+E.

» Si Msp,/Msp;<1.15 on détermine les armatures sous Sp;
» Si Msp,/Msp;>1.15 on détermine les armatures sous Sp,.

Dans le calcul relatif au « ELU » on introduit des coefficients de sécurités (7s,7b)

Pour situation accidentelle : ys=1 = 0,=400 Mpa.

AEEK



Chapitre VI :

ETUDE DES PORTIQUES

yp=1.15 = 0,=18.48 Mpa

Pour les autres cas :

ys=1.15 = o,=348Mpa.

y5=15 = 0,=14.16 Mpa

% Les armatures minimales des poutres
D’apres le R.P.A 99 (version 2003) on a :

Section d’armature minimale : Amin = 0.9% bht.

Section d’armature maximale :Amax1 = 4%bht. (Zone courante)

Amax2 = 6%bht. (Zone de recouvrement)

V1-4 poutre principale (30x45) cm? :

Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la section a
adopter, on a:

Amin =

0.5%b. ht

= 0.5x30x45/100 = 6,75cm?(sur toute la section)

Amax1l = 4%b.ht = 4x30x45/100 = 54cm?

Amax2 = 6% b.ht = 6x30x45/100 = 81cm?

On présente un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des autres niveaux

seront donnés dans un tableau.

» Poutres principales (30x45) :

Tableau VI-1- : Moments max des poutres principales.

Etages Position Moments max (t.m) Rapport | Momentsde | Tmax (t)
MspllMSPZ C8.|CLI|)
Msp1 ELU) Msp
(G+Q+E)
Appuis 7,86 11,95 0,65 7,86
Terrasse _ 6,1
Travées 4,38 6,49 0,67 4,38
RDC...9¢étage Appuis 8,08 13,22 0,61 8,08
6,14
Travées 3,89 9,81 0,34 3,39

V1-4-1 Exemple de calcul :(Poutres principales RDC ......

e Enappuis:
(Sp1) =>Mtspl = 8,08t. m
(Sp2) =>Mtsp2 = 13,22t.m

EIK
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tspl

Mt

sp2

Données :

e Largeur de la poutre b=30cm.

e Hauteur de la section h=45cm.
e Hauteur utile des aciers tendus d=0.9xht=40,5 cm
e Contrainte des aciers utilisés fe=400 Mpa

e Contrainte du béton a 28 jours f.5=25 Mpa
e Contrainte limite de traction du béton ft,s=2.1Mpa.
e Fissuration peu préjudiciable

=0.61 < 1.15 donc le calcul se fait sous (Sp1)

Tableau VI-2-Calcule de la section d’armatures longitudinales en appuis

Moment ultime Mu Mu 8,08(t.m)
Moment réduit | p=Mu/(bxd*x & 1) 0,116 1=0,116<,=0.392
Etat limite de compression ul=0.392 M<My pas d’acier comprim
du béton
Coefficient f =0,938
Section d’aciers As Mu /(osX B x d) 6,11 cm?

e Entravée:
(Sp1) =>Maspl = 3,89t.m

(Sp2) =>Masp2 = 9,81t.m

Ma,,
MaSpZ

=0,34<1.15 donc le calcul se fait sous (Sp1)

Tableau VI-3-Calcule de la section d’armatures longitudinales en travée

Moment ultime Mu Mu | 3,89(t.m)
Moment réduit | p=Mu/(bxd°xo ) | 0,055
Etat limite de compression ul=0.392 <My H=0.055<u=0.392
du béton pas d’acier comprimé
Coefficient B =0.971
Section d’aciers As Mu /(osx B x d) 2,84 cm?

AEK
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Tableau VI-4-: Ferraillage d’armatures longitudinales
Niveau | Section Moments Moment A A A adopté (cm?)
(t.m) de calcul min | calculé
Mspl MSpZ (Cm) (sz)
Appuis
Terrasse 7,86 | 11,95 7,86 6,75 5,93 3T14+2T14=7,7
Travée | 4,38 6,49 4,38 3,21 3T14+2T12=6,88
RDC..9e | Appuis | 8,08 | 13,22 8,08 6,11 3T14+2T14=7,7
me 6,75
étage Travée | 3,89 9,81 3,89 2,84 3T14+3T12=6,88

V1-4-2 Les vérifications :

% Sens longitudinal

a-Condition de non fragilité :

Amin =

0.23bxdxft28/fe = 0.23x30x40,5x2.1/400 = 1,46cm?.

Adopté > Amin.....

(ELS) :

.................... condition vérifiée.

b-Vérification de I’effort tranchant

L'effort tranchant maximal Tmax = 6,14t.

T

u

16,1410

-2

T hd T 0.30x0.405

=0,50MPa

Fissuration peu préjudiciable:

=min {02(57) : 5 MPa}=3,25 Mpa

1,=0,50Mpa< 1, = 3.25MPa

Pas de risque du cisaillement

....... condition vérifiée

c-Calcul les armatures transversales :

c-1-Diametre des armatures transversales :

@t < min (h/35 ;b/10 ; @I)

@t < min (12,86 ;30;14)

EZIK
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Ot=8mm
On adopte : ®t =8 mm

c-2-Calcul de L’espacement :
St <min (0.9d; 40cm) St=30cm
St <min (36,45; 40cm)
e Zone nodale:
St<min (h/4; 12®l ;30)
St<min (11,25 ; 16,8 ;30)
St=10cm
e Zone courante:
St<h/2 =22,5cm donc St=15cm

c-3-La section des armatures transversales

—0,3kxf.
At e, % Ty o *)

bxS, vs 0,9%(sina +cosa

k=1 (flexion simple et fissuration non préjudiciable)

f; =min(2,1;3,3MPa) = 2,1MPa
(a =90°) = (siha + cosa) =1
F.E = 235MPa
¥, =1,15

At (0,50-0,3.1.2,1).30

F)=>—> =-0021cm ............... 1
( ):>St 0,9.1.235/1,15 cm M

c-4-Pourcentage minimal des armatures transversales :

At x fi

bt Xse > max (%”; 04Mpa) «—— Atxfe > max (0,25; 0,4 Mpa) = 0,4Mpa
x t t

ALY 040xb _040x30 6t cm e l2)

S, )~ fe 235

t

At
De (1) et (2) (S_J >0,051cm |, on prend S;=15cm

EZK
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2¢8 =1,01cm?/ml

D'ou:A, >0.051x15=0,75¢cm’ =
S, =15cm.

d-Entrainement des armatures :
Vérification des contraintes d’adhérence :

2-User :T /(0,9X d X /jX n) < z_-User = l//s X 1:t28
v - Coefficient de scellement y, =15 pour H.A

T : Effort tranchant « max »T=6,14 t

n :Nombre des armatures longitudinaux tendus n=3
w: Périmétred'armaturetendu; u =x ¢ = 3,14x1.4=4,39cm
Ty = 6,14 x1072/(0,9 x 40,5 x 4,39 x3x107?) = 0,012MPa

e-Ancrage des armatures tendues :
15 = 0,6 ys? ftog = 0,6 X (1,5)2x 2,1 = 2,83 MPa

La longueur de scellement droit Is = ®.fe/4.1s
Avec :

® : diametre d’une barre.

Ls =1,4x 400/ (4 x 2,83) = 49,46 cm

r=550,=55x14=7,7cm
h-Calcul des crochets :

Crochets courants angle de 90°

L,=d—(c+p/2+T) ; Profondeur utile d = 40,5cm.
L, —2.19r-L
> S 2
- 1.87
¢, =1,2cm ; L, =29,2cm ; Li=1,81cm
¢ = 1.4cm ; L,=29,1cm ; Li=1,87cm

ETK
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i-La longueur de recouvrement :

D’apres le R.P.A 99 (version 2003), la longueur minimale de recouvrement est de 50® en
zone I11.

®=14cm — |=70cm
®=12cm— |=60cm
f- Vérification de la fleche :

Mtser(max)= 2182 tm .
M, =(G+Q)x1%/8 > (alELS)
A, =2,04cm’

Mo=(8,44+1.5)x(5,542)/8=3,813t.m

h/L>1/16 = 45/554=10,081>0,06........ccreeeermmrrrrennennns Comition Vérifi ée.
h/L>M, /10M, < 0,073>0,081........cc.vvvvimrenneewn..nCONdition non - vérifiée.
A /(bxd)<4,2/ f, =0,001<0,0105.......ccrrvrrrmmernnn Condition veérifiee.

Il n’est pas nécessaire de calculer la fleche

Figure VI-1-Dessin de ferraillage des sections des poutres principale
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Chapitre VI : ETUDE DES PORTIQUES

V1-5 poutre secondaires (30x35) cm? :

Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la
section a adopter, on a:

Amin = 0.5%b.ht = 0.5x30x35/100 = 5,25¢m?( sur toute la section)
Amax1 = 4%b.ht = 4x30x35/100 = 42cm?
Amax2 = 6% b.ht = 6x30x35/100 = 63cm?

On presente un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des autres niveaux
seront donnés dans un tableau.

» Poutres secondaires (30x35):
Tableau VI-5-: Moments max des poutres secondaires

Etages Position Moments max Rapport Moments de
(t.m) Msp1/Msp2 calcul (t.m)
Msp1 Msp2
Appuis 5,35 9,37 0,57 5,35
Terrasse = Vées | 2,57 736 0.34 257 4,85
RDC...9étages Appuis 5,50 13,22 0,41 5,05
Travées| 2,57 9.81 0.26 257 4,96

VI1-5-1 Exemple de calcul :(Poutres secondaires:(RDC ...... 9éme)

e Enappuis:
(Sp1) =>Mtspl = 5,50t.m

(Sp2) =>Mtsp2 = 13,22t.m

tspl

" =0,41 <1.15 donc le calcul se fait sous (Sp1)
sp2

Données :

e Largeur de la poutre b=30cm.

e Hauteur de la section h=35cm.

e Hauteur utile des aciers tendus d=0.9xht=31,5cm

e Contrainte des aciers utilises fe=400 Mpa

e Contrainte du béton a 28 jours f.5=25 Mpa

e Contrainte limite de traction du béton ftys=2.1Mpa.
e Fissuration peu préjudiciable
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Tableau VI-6-Calcule de la section d’armatures transversal en appuis

Moment ultime Mu Mu 550 tm
Moment réduit |  p=Mu/(bxd*x & 1) 0.130 1=0.130<,;=0.392
Etat limite de compression pl1=0.392 U<y pas d’acier
du béton comprimé
Coefficient f =0.930
Section d’aciers As Mu /(osx B x d) 5,39 cm?

e En travée:
(Sp1) =>Maspl = 2,57t.m

(Sp2) >Masp2 =9,81t.m

Ma,,
MaspZ

=0,25<1.15 donc le calcul se fait sous (Sp1)

Tableau VI-7-Calcule de la section d’armatures transversal en travée

Moment ultime Mu Mu | 2,57KN.m p=0.06<u=0.392
Moment réduit | p=Mu/(bxd*x & pc) 0.060 pas d’acier comprimé
Etat limite de compression ul=0.392 U<y
du béton
Coefficient B B =0.969
Section d’aciers As Mu /(osx B x d) 2,41 cm?

Tableau VI-8-: Ferraillage d’armatures transversal

Niveau | Section | Moments (t.m) Moment A A A adopté (cm?)
Mg | Mg | decalcul min | calculé
(cm) (sz)
Appuis | 5,35 9,39 5,35 5,24 3T12+2T12=5,65
Terrasse 5,25
Travée | 2,57 7,36 2,57 2,42 3T12+2T12=5,65
Tousles| Appuis| 5,50 13,22 5,50 5,39 3T12+2T12=5,65
étages _ 5,25
Travée | 2,57 9,81 2,57 2,41 3T12+2T12=5,65

V1-5-2 Les vérifications :

% Poutre secondaire (30x35) cm? :(RDC ......
» Condition de non fragilite :

Amin = 0.23bxdxft28/fe

TE

9étage)

0.23x30x31,5x2.1/400 = 1.14cm>.




Chapitre VI : ETUDE DES PORTIQUES

Adopté > Amin......................... condition vérifiée.
(ELS) :
a-Vérification de ’effort tranchant

L'effort tranchant maximal Tmax = 4,96 t.

T, 49630

T, =—t= =052MPa
bd 0300315

Fissuration peu préjudiciable:

=min {02(57) : 5 MPa}=3,33 Mpa

7,=0,52Mpa< t, =3.33MPa.................. condition vérifiée

Pas de risque du cisaillement

c-Calcul les armatures transversales :
c-1-Diamétre des armatures transversales :
®t < min (h/35 ;b/10 ; ®I)

®t < min (10 ;35 ;12)

Ot=8mm
On adopte : ®t =8 mm

c-2-Calcul de L’espacement :
St <min (0.9d; 40cm) St<25cm
St <min (28,35; 40cm)
Zone nodale:
St< min (h/4; 12®l; 30cm)
St< min (8,75 ; 14,4; 30cm)
St=8cm
Zone courante:

St< h/4 = 8,75cm donc St=8 cm
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Chapitre VI : ETUDE DES PORTIQUES

c-3-La section des armatures transversales

A fe 1, —0,3kxf,"
X— 2
bxS, vs 0,9%(sino + cosa

RECEE—— *)

k=1 (flexion simple et fissuration non préjudiciable)

f; =min(2,1;3,3MPa) = 2,1MPa
(a =90°) = (sina +cosa) =1
F,E = 235MPa

¥, =1,15

() :[EJ . (052-03x1x21)~30 =—-0,017CM....covmmrrrrrn (1)
cal

0,9x1x235/1,15

St

c-4-Pourcentage minimal des armatures transversales :

At x fi

bt Xse > max (%”; 04Mpa) Atxfe > max (0,26; 0,4 Mpa) = 0,40Mpa
x t t

A > 0,40xb _ 0.40x30 =0,051CM...ccvmmrririiieeeeecanerrervineeenea 2)
) fe 235

De(1)(2)= {?J >016cm,onprend St=15cm

t

2¢8 =1,01cm?/ml

D'ou:A, >0,051x15=0,76cm* =
S, =15cm.

d-Entrainement des armatures :

Vérification des contraintes d’adhérence :
z-User :T /(O’QX d X /ux n) < ster = Ws X ft28
v :Coefficient de scellement ¥, =15 pour H.A

T : Effort tranchant « max »T=4,96 t
n :Nombre des armatures longitudinaux tendus n=3

w: Périmétred'armaturetendu; u =mtx ¢ =3,14x1,2=3,76cm

Ty = 496 x107%/(0,9 x 31,5 x 3,76 x3x10%) = 0,015MPa
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Chapitre VI : ETUDE DES PORTIQUES

e-Ancrage des armatures tendues :
15 = 0,6 ys? ftog= 0.6 X (1,5)2x 2,1 = 2,83MPa

La longueur de scellement droit Is = ®.fe/4.15
Avec :

® : diametre d’une barre.

Ls =1,2x 400/ (4 x 2,83) = 42,40cm

r=550=55x12=6,6cm
f-Calcul des crochets :

Crochets courants angle de 90°

L,=d—(c+p/2+T) ; Profondeur utile d = 31,5cm.
L. —2.19r-L
> S 2
L 1.87
¢, =1.2cm ; L, =21,3cm ; L; =3,55cm

i-La longueur de recouvrement :

D’aprés le R.P.A 99 (version 2003), la longueur minimale de recouvrement est de 50® en
zone |11,

®=12cm— |=60cm
f-Vérification de la fleche :

M cermaxy =1,88t.m; My =(G+Q)x1?/8 — (al'E.L.S)
A, =1,75cn?

Mo=(7,67+1.5)(3,72)/8=1,569 t.m

h/L >1/16 = 35/370=0,100>0,06........ccrvvrvrvmrrrrrrren...Condition  vérfi ée.
h/L>M,/10M;, < 0100>01......cccmrrrrrrmmreerimmeeeeeewnnnnCONdition  verifiée.
A /(bxd) <42/ f,=0,001<0,0105........cnsssssmneeewnnCONdition - Vérifiée.

Il n’est nécessaire de calculer la fleche.
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Figure VI-2-Dessin de ferraillage des sections des poutres secondaire

Niveaux En appuis En travées
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geme)
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Chapitre VI : ETUDE DES PORTIQUES

V1-6 Ferraillage des poteaux :

VI -7 Méthode de calcul :

En général, les poteaux sont sollicités par un moment de flexion et 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 suivante :

- 1%Genre : 1.35G+1.5Q = [Nmax Mcoresp]— A,
[Nmin; Mcoresp] — A,
[Mmax, Ncoresp]— A,

- 2°™ Genre : 0.8G+E. = [Nmax Mcoresp|— A,

Dans le calcul relatif aux « ELU », on introduit des ccefficients de sécurité(ys, yp)
Pour situation accidentelle :  y=1 = 0,= 400 Mpa.
7,=1,15 = o, =18.48 Mpa
Pour les autres cas : ys=1.15 = o,=348Mpa.
yp=15 = 0,=14.16 Mpa

VI1-8 Ferraillage exigé par R.P.A 99(version 2003) :
Les armatures longitudinales doivent étre & haute adhérence droites et sans crochet.
Le pourcentage minimal des aciers sur toute la longueur sera de 0.9% (zone 111)

Le pourcentage maximal des aciers sur toute la longueur sera de 4 % en zone courante, 6 % en
zone de recouvrement.

Le diametre minimum est de 12 mm
La longueur minimale de recouvrement est de 50 @ (zone 11lI)

La distance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 20cm en
(zone 111).

Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible a I’extérieur des zones nodales.

On fait un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des calculs des autres
seront mis dans un tableau
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Tableau VI-9-: sections min. et max. imposée par le R.P.A 99(version 2003)

Famille de poteaux

Amin=0.9 %b.ht

Amax1=4%b.ht

Amax2=6%b.ht

(50x50) cm? 22,5 cm? 100 cm2 150 cm?
(45x45) cm? 18,22 cm? 81 121,5 cm?
(40x40) cm? 14,4cm? 64 cm? 961cm?

- Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du premier genre, I’unité est de

tm:
Tableau VI-10-: Sollicitations du premier genre
Etages Typel Type 2 Type 3
Combinaison (50x50)cm? (45x45) cm? (40x40) cm?
N, o 200,04 121,12 49,29
A M, 0,96 2,19 2,03
Noin 56,78 23,75 2,61
B M, 0,028 0,05 0,064
M. .. 3,29 3,87 4,051
c N, 128,1 60 ,66 13,93

- Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du deuxieme genre, I’unité est de

tm:
Tableau VI-11-: Sollicitations du deuxieme genre.
Etages Typel Type 2 Type 3
— (50x50)cm? (45x45) cm? (40x40) cm?
Combinaison
[\ 228,98 85,11 30,1
A M., 2,96 1,77 2,79
N, 143,35 36,5 4,95
B M. 0,451 0,427 0,67
M, 10,72 8,58 6,63
C N 24,92 14,29 5,06
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Chapitre VI : ETUDE DES PORTIQUES

V1-8-1 Exemple de calcul : « poteau 50x50 »
- le poteau plus sollicité (50x50)cm?
Données :

Largeur du poteau b=50cm.

La hauteur de la section ht=50cm.

Enrobage c=3cm.

Hauteur utile des aciers tendus d=ht-c=47 cm
Contrainte des aciers utilisés fe=400 Mpa
Contrainte du béton a 28 jours fc28=25 Mpa
Contrainte limite de traction du béton ft28=2,1Mpa.
Fissuration peu préjudiciable

- Combinaison de ler genre : (a) Nmax=200,04 t M=0,956 t.m
(b) Nmin=56,78 t M=0,028 t.m
(c) Mmax=3,29 t.m Ncorresp=128,1t
- Combinaison de 2eme genre : (a) Nmax=228,98 t M=2,96 t.m
(b) Nmin= 143,35 t M=0,451 t.m
(c) Mmax=10,517 t.m Ncorresp= 24,92t

%+ combinaison de ler genre :
(@)- Nmax= 200,04 t M=0,956t.m
Détermination le centre de pression :
e=M/N=0,956/200,04=0,0047m
Mu=Nu(d-ht/2+e)= 200,04(0,47-0.50/2+0,0047)=44,95 t.m
a-Vérification si la section est surabondante:
Nu< 0,81fbc.b.h E— Nu= 200,04 t<506,25t.............. .. verifiée
Mu< Nu.d(1-0,514Nu/bdfbc) — Mu=44,95t.m <94,02t.m ....... verifiée
Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (Asl =As’1=0).
(b)- Nmin=56,78 t M=0,028 t.m

- Détermination le centre de pression :

EIK



Chapitre VI : ETUDE DES PORTIQUES

e=M/N=0,028/56,78=-0,000049m
Mu=Nu(d-ht/2+e)= 56,78(0,47-0,5/2+0,000049)= 156,14 t.m
b-vérification si la section est surabondante:
Nu< 0,81fbc.b.h B Nu=56,78t< 506,25t ......... vérifiée
Mu< Nu.d (1-0,514Nu/bdfbc)—» Mu=156,14 t.m > 26,68t.m ....C.N.vérifié
La 2°™ condition n’est pas vérifiée, donc la section n’est pas surabondante.

Le calcul du ferraillage est obligatoire :

C
(d—c).Ny, — M, < (0337 - 0.81.5) b.d?. f,,

(0,47 — 0.03)x (56,78 — 156,14) = 43,73

0.03
(0.337 —0.81 xm) x 0.50 x 0.47%x 14.17 x 102 = 52,74

— 43,73 <52,74
La section est partiellement comprimée.
Ferraillage :

M, 156,14 x 10*

= = = 0,99 A#0
bxd?x fp, 50 x 472X 14,17 > ™

U

M;=p X fp. X b X d?* =0,392x25x10 2x0,50x0,472=0,00108t.m
Mg=M,,-M;=156,14-00108=156,12
Ona:p = 0,732

156,12%102

Ay= =Mg/(d = c)os T (47—-3)x348

=1,019cm?2

M os 0,00108x102
AS: ! + A,f X— =
Bxdxas as (0,732x47%348)

+1,019%x1=1,019 cm?

(Asl1=1,019 cm?)
(¢) Mmax=3,29t.m Ncorresp=128,1t
- détermination le centre de pression :
e=M/N=3,29/128,1=0,025m

Mu=Nu(d-ht/2+e)=128,1(0,47-0.5/2+0,025)=31,38t.m
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Chapitre VI : ETUDE DES PORTIQUES

c-vérification si la section est surabondante:
Nu<0,81fbc.b.h — Nu=128,1t< 506,25t ........ verifiee
Mu< Nu.d(1-0,514Nu/b.d.fboc) —> Mu=31,38 t.m < 60,20 t.m .....Vérifié
Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (As3 =As’3=0).

%+ combinaison de 2eme genre :
a- Nmax=228,98 t M=2,96 t.m
- détermination le centre de pression :

e=M/N=2,96/228,98=0,012m
Mu=Nu(d-ht/2+e)= 228,98(0,47-0.5/2+0,012)= 53,12 t.m
a-veérification si la section est surabondante:
Nu< 0,81fbc.b.h — > Nu= 228,98 t< 506,25 t ..vérifiée
Mu< Nu.d(1-0,514Nu/b.d.foc) ——» { Mu= 53,12 t.m < 107,61 t.m ..vérifiée
Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (As4 =As’4=0).
(b)- Nmin=143,35t M= 0,451 t.m
- détermination le centre de pression :
e=M/N= 0,451/143,35=0,0031m
Mu=Nu(d-ht/2+e)= 143,35(0,47-0.5/2+0,0031)= 31,98t.m
b-vérification si la section est surabondante:
Nu< 0,81fbc.b.h e Nu= 143,35t< 506,25 t ..vérifiee
Mu< Nu.d(1-0,514Nu/b.d.fbc) —» | Mu=31,98t.m < 67,37 t.m ..Vérifiée
Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (As5 =As’5=0).
(c) Mmax=10,512t.m Ncorresp=24,92t
- Détermination le centre de pression :
e=M/N=10,51/24,92=0,42m

Mu=Nu(d-ht/2+e)= 24,92(0,47-0,5/2-0,42)=15 ,95 t.m
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c-vérification si la section est surabondante:

Nu< 0,81fbc.b.h —> Nu=24,92 t< 506,25 t ..vérifiée

Mu< Nu.d(1-0,514Nu/b.d.fbc) —_— Mu=15,94 t.m <11,70 t.m ....vérifiée

La 2°™ condition n’est pas vérifiée, donc la section n’est pas surabondante.

Le calcul du ferraillage est obligatoire :

Ferraillage :

My 15,94 x 10* |
PTBXAX fre 50><472><14,17:O'10<#1—>A =0
B = 0,947

"
As = ﬁxl(\;z os 0,‘3145;14:71)(0348 =10,29 cm?
Age=As — ~£=10,29 - 24925107 _ o

400

(As6 =4,06cm?2).

Tableau VI-12- : Ferraillage des poteaux.

lier genre 2Zier genre
A adoptée
Niveaux | Comb | Nu(t) Mu| Acal | NACC | MAC Acal Asl | [t [em?]
I. [tm] | [cm?] [t] | C(t.m) [cm?] [cm?]
Typel| A 200,04 | 44,95 0 228,98 | 53,12 0 22,5
(50 x 50)
cm? B 56,78 | 156,1 | 1,02 | 143,35 | 31,98 0 22,5 12T16
As=24.13
c 128,1 | 31,38 0 24,92 | 1595 | 4,06 22,5
Type2| A 121,12 | 25,79 0 85,11 | 18,29 0 18,22
(45x 45)
cm2 B 23,75 4,68 0 36,5 7,55 0 18,22 | 4T16+8T1
C 60,66 | 11,04 0 14,29 | 11,36 | 8,16 18,22 4
As=20.36
Type3| A 49,28 | 10,39 0 30,1 7,88 0 14,4
(40 x 40) 12T14
omz B 2,61 0,39 0 4,95 1,50 0 14,4 As= 18.47
C 1393 | 6,41 | 520 5,06 7,48 6,12 14,4
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Chapitre VI : ETUDE DES PORTIQUES

VI1-8-2 les vérifications :
a-vérification de la contrainte de cisaillement : « poteau le plus sollicité (50x50)cm? »
Tmax=1,86t
Contrainte tangente : Tu=T/(bxd)=6,86x100/(50x47)=0,29Mpa
Contrainte tangente admissible : Tu=min(0,13 fc28 ; 5SMpa)=3,25Mpa.
tu =0,29< tu=3,25Mpa.............. Vérifiée
Pas de risque de cisaillement.
b-calcul des armatures transversales :
b-1-Diameétre des armatures transversales :

dt = 01/3

@t =16 /3

®t=5,33 mm

Donc le choix adopté est @8

b-2-Les armatures transversales des poteaux sont calculées a I'aide de la formule:

At_ Vu
st PaprSe

- Vu : Effort tranchant de calcul

-h1 : hauteur totale de la section brute

-fe : Contrainte limite élastique de I'acier d'armature transversale

-pa : est un coefficient correcteur égale a 2,5 si I'élancement géométrique Ag>5 et a 3,75 dans
le cas contraire.

-St : Espacement des armatures transversales.

c-Calcul de I’espacement :

D’aprés le R.P.A 99 (version2003) on a :

-En zone nodale : St <10 cm Soit St=10cm .

-En zone courante : St <min(b1/2 ;h1/2 ;1001 )

St<min (25 ;25 :16).
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Chapitre VI : ETUDE DES PORTIQUES

Soit St = 15¢cm.

d-Calcul de I’élancement géométrique Ag :
Ag=Lf/b

Avec: Lf : Longueur de flambement du poteau.
b : Dimension de la section droite du poteau.
Lf =0,9 L0=0,9%306=275,4cm

Ag=0,9.L0/b =551

Ag =5,5>15 donc — pa: est un coefficient correcteur égale a 2,5 si I'élancement
géomeétrique Ay>5 et a 3,75 dans

le cas contraire.

Donc :

Vu (3,75%6,86X235X107%)
—=pa.—.fe = =1,21cm?
St p h1 f 50 !

e-Quantité d’armatures transversales minimales :
At/ t.ben % est donnée comme suit :
Ag=55>5:0,3%
Alors : Zone nodale : A't=0,003x10x50=1,5cm 2
Zone courante : A t=0,003x15x50 = 2,25 cm?
At=8¢ 8=4,02 cm3/mi
Le choix : St=15 cm

f-Vérification de la section minimale d’armatures transversales :

e
At.f— > max(tu; 0,4Mpa) = max(0,29; 0,4Mpa) = = 0.4Mpa

b.St
At >0,4xStxb / fe ; ronds lisses — fe =235 MPa
At>0,4x15x50/235=1,27cm2<225cm?.......cceeeinn... condition vérifiée

g-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 :
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Chapitre VI : ETUDE DES PORTIQUES

FigureVI-3- Zone nodale .

{h' = Max (hj:;b; h; 60cm) = Max (%; 50; 50; 60) =60 cm

L'=2h =2x50= 100cm

Figure VI-4- : Ferraillages des sections des poteaux

(50 x 50) (45 x45) (40 x40)

12T16 4T16+8T14 12T14
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ETUDE DES VOILES



Chapitre — VII - Etude des voiles

VII-1-Introduction:

Le voile ou le 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.

On utilise les voiles dans tous les batiments quelle que soit leurs destination (d'habitations, de
bureaux, scolaires, hospitaliers, industriels,...).
V11-2-Le systeme de contreventement :

Les systemes de contreventement représentent la partie de la structure qui doit
reprendre les forces horizontales dues aux vents "action climatique” ou aux séismes (action
géologique).

Dans notre construction, le systéme de contreventement est mixte (voile - portique); ce
systeme de contreventement 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 structures qui
obéissent a des lois de comportement différentes.de I'interaction portique — voiles, naissent
des forces qui peuvent changer de sens aux niveaux les plus hauts et ceci s'explique par le fait
gu'a ces niveaux les portiques bloquent les voiles dans leurs déplacement .Par conséquent une
attention particuliére doit étre observée pour ce type de structure:

a) Conception :
— 1l 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 rigidités
dans les deux directions soient tres proches).
b) Calcul :

Dans les calculs, on doit considérer un modele comprenant I'ensemble des éléments
structuraux (portique-voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois de
comportement de chaque type de structure.
¢) 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 :

AEK
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1) G + Q zE (vérification du béton)
2) 0,8G +E (calcul des aciers de flexion)
Le calcul des armatures sera fait a la flexion composée, par la méthode des contraintes et
vérifier selon le reglement R.P.A 99(version 2003).
Les murs en béton armé comportent trois catégories d'armature :
— Armatures verticales
— Armatures horizontales (paralléles aux faces des murs)
— Armatures transversales
VI11-3-La méthode de calcul :
On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la R.D.M) :

N MV 0,85.fC ,

+—" <5 = =18,48 MPa
I 1,15

Oy, xT

A
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 :
% lercas:
Si: (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 R.P.A 99 (version 2003)
Anin=0,15a.L
% 2eme cas :
Si: (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 :
Av = Ft/ fe ; on compare Av par la section minimale exigée par le R.P.A 99 (version 2003).
-Si: Av < Anin=0,15 % a.L, on ferraille avec la section minimale.
-Si : AV > A nin, On ferraille avec Av.
% 3eme cas:
Si : (ol et 62) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc

on calcule le volume des contraintes pour la zone tendue.

A
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1) Armatures verticales :

Elles sont disposées on deux nappes paralleles servant a répondre les contraintes de
flexion composée, le R.P.A 99 (version 2003) exige un pourcentage minimal égal & 0,15% de
la section du béton.

Le ferraillage sera disposé symétriquement dans le voile en raison du changement de
direction du séisme avec le diametre des barres qui ne doit pas depasser le 1/10 de I'épaisseur
du voile.

2) Armatures horizontales :

Les armatures horizontales paralléles aux faces du mur sont distribuées d'une fagon
uniforme sur la totalité de la longueur du mur ou de I'élément de mur limité par des
ouvertures; les barres horizontales doivent étre disposé vers I'extérieure.

Le pourcentage minimum d'armatures horizontales donné comme suit :

— Globalement dans la section du voile 0,15% .
— En zone courante 0,10 %.
3) 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 diameétre des aciers verticaux.

Les armatures transversales peuvent étre des épingles de diametre 6 mm lorsque les
barres longitudinales ont un diametre inférieure ou égal a 20 mm, et de 8 mm dans le cas
contraire.

V11-4- Ferraillage des voiles :
VI11-4-1-Exemple de calcul :

Epaisseur du voile :

a=20cm
A = 1,39m?

_all_02x4458° 250m

12 12 ’ — ] 020m [ ]

V =272m ] ¥ L IO’SO m
N =97t : 445m S
M = 409,79 t.m
T=90,84t

A
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V11-4-2-Détermination des contraintes :

_N MV
c1=—+—
A I
_97.1072  409,79.2,72.1072% _
o1 = + = 8,28Mpa
1.39 1,47
_N MV
Cy=—-—
A I
_ 971072  409,79.2,72.1072% _
oo — - = -6,88Mpa

1.39 1,47

On a : (ol et o2) sont de signe différent, la section du voile est partiellement
comprimée, donc on calcule le volume des contraintes pour la zone tendue
D'aprés le R.P.A 99 (version 2003) on a :
VI111-4-2-1 Calcul de la longueur tendue:

Xx= [0 1=2,02m
Gl+02

VI11-4-3-Ferraillage :
VI111-4-3-1 Effort de traction :

2,02

F=|o,/x a xg = 6,88.10°.0,20 . 2==1389760N
A,=F /o, =1389760/400.102=34,74cm?
Pour un metre de longueur on a:

A, = 34,74x% =17,2cm? /ml
Selon le R.P.A 99 (version 2003) :

Le long des joints de reprise de coulage, I'effort tranchant doit étre pris par les aciers de

couture dont la section doit étre calculée avec la formule : A, =1.1fX

Cette quantité doit s'ajouter a la section d'aciers tendus nécessaires pour équilibrer les efforts

de traction dus aux moments de renversement.

A, = 11V g BAXV _;14x9084
f f 40000

e e

=34,9cm’

Soit la section par un métre linéaire :

_34,9x100

=12,24cm? /ml
285

A

AR
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V11-5-1 Pourcentage minimal d’armature :

D'aprés le R.P.A 99 (version 2003) Le pourcentage minimum des armatures verticales sur
toute la zone tendue est de 0,20%.

A min =0,20%.a.L+

D’ou : Ly c’est la longueur tendue

A min =0,0020x20 x202=8,08 cm?

On calcule le ferraillage pour une bande de 1 metre (L =1 m)

_ 6,48x100

=4,00cm?/ml
162

A‘min
Donc la section d’armature qu’on doit tenu en compte
A, =12,24 + 4 =16,24cm* / ml
a) Le diamétre :
D<1/10xa (mm)
D< (1/10)x200
D<20 mm
On adopte : D=16 mm
b) L'espacement:
-Selon le BAEL 91, 0na:
St<min{2.a, 33 cm}
St<min{40,33cm} = St<33CM .o, 1)
- Selon le R.P.A 99 (version 2003) on a:
St<min{1,5xa; 30 cm}
St<min{30,30cm} = St<30CM .ccooviiiiiiiiee e (2)
Donc : St< min {StgagL ; Strp.age}=> St<30 cm
On adopte un espacement de 20 cm (zone courante)
En zone nodale, selon RPA 99 v.2003
A chaque extrémité du voile I'espacement des barres doit étre reduit de moitie sur 1/10 de la
largeur du voile. Cet espacement d’extrémité doit étre au plus €gal a 15 cm.

On adopte un espacement de 10 cm (zone d’about)

¢) Choix d’aciers verticaux :

Zone d’about : 2(5T16) : St=10 cm As=20,11 cm2
On adopte deux nappes en 2(18 T 10) soit As =28,28 cm? St=20 cm

Poteau : 12T16 As =24,13 cm?2
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VI11-5-2-Vérification de la contrainte de cisaillement tb :
La vérification de la résistance des voiles au cisaillement se fait avec la valeur de ’effort
tranchant trouvé a la base du voile majoré de 40% (RPA 99 v.2003).
\V]

-La contrainte de cisaillementest: <, = 5d Dou:V=14V,_
0

Avec ;
V. : I’effort tranchant a la base du voile.
bo : épaisseur de voile.
d : hauteur utile, d = 0,9h

h : hauteur totale de la section brute, h=306 cm

Il faut vérifier la condition suivante : t, <7, =0,2f,

_ 1,4 x90,84 x 0,01 _23Mpa
0,2x3,06 x0,9
T, =2,3Mpa <7, =0,2x25 =5MpPa....... ccoreerer v e, condition Vérifiée

Donc pas de risque de cisaillement

V11-5-3-Calcul des armatures horizontales :

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
Le diametre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10 de
I'épaisseur du voile.

D'aprés le R.P.A 99 (version 2003), on adopte le méme ferraillage que les armatures
verticales soit 18T 10 avec un espacement de 20 cm

V11-5-4 Calcul des armatures transversales :

D'apres le D.T.R.-B.C.-2,42 (regles de conception et de calcul des parois et mur en béton
banché 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/m2 au moins; on
prend donc 4¢ 6 par m2,

V11-5-5 Disposition des armatures transversales:
Les deux nappes d'armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au métre carré.

Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers I'extérieur.
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Figure-VII-1-Disposition des armatures dans le voile (coupe)

12716 5T16 e=10cm 18T10 e=20cm
=g £ - ™ — - " &
8 % 8 8 O & & o]
20 em
= &S0 8 & 9 @ O L O 8- o ¥ 4 e

18T10 e=20cm
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Chapitre VIII Etude de Pinfrastructure

VI1I- 1-Etude des fondations :
VI111-1-1 Introduction :

L’infrastructure est I’ensemble des éléments qui ont pour rdle de supporter les charges
de la superstructure et les transmettre au sol, de fagon a assurer la stabilité de I’ouvrage,
limiter les tassements et les déplacements sous 1’action des forces horizontales appliquées a la
structure.

VI111-3- Choix du type de fondation :

Le choix de type de fondation dépend de :

Type d’ouvrage a construire.

La nature et ’homogénéité du bon sol.

La capacité portante du terrain de fondation.
La raison économique.

La facilité de réalisation.

Avec un taux de travail admissible dusol d’assise qui est égale a 1,5 bars ,
Il ya lieu de projeter a priori, des fondations superficielles de type :
Semelle filante.

Radier général

Figure VI11-1- : Les types des fondations.

7

Bx L == aire de I'ouvrage porte ) B=1
(@) semelle filante (B} semelle isolée

\ q

&

Bx L:aire de l'ouvrage porté
{e) radier lou dallagel

[~

A~
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Nous proposons en premier lieu des semelles filantes pour cela, nous allons procéder
aune petite vérification telle que :

La surface des semelles doit étre inférieure a 50% de la surface totale du batiment
(Ss/ Sp< 50 %) .

, N
La surface de la semelle est donnée par: S, > ——
O sol

Avec:N=Gr+Qt

ol = 1,5bars =150 KN/ m”
Surface totale du batiment : 385,88 m’

Surface totale de la semelle : 379,74 m 2
S;/S,=0,98>05

La surface totale des semelles dépasse 50% de la surface d’emprise du batiment
ce qui induit le chevauchement de ces semelles .

En effet, cela nous conduit a adopter pour un mode de fondation dont la modalité
d’exécution du coffrage et du ferraillage est facile a réaliser : c’est le «radier
général ».

V111-4- Définition :

Le radier est une surface d'appui continue (dalles, nervurées et poutres)
débordant I'emprise de I'ouvrage, elle permet une répartition uniforme des charges tout en en
résistant aux contraintes de sol.

Calcul du radier :
Les radiers sont des semelles de tres grandes dimensions supportant toute la construction.
Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité
Le radier est :
Rigide en son plan horizental ;
Permet une meilleure répartition de la charge sur le sol de la fondation ;
Facilité de coffrage ;

Rapidité d’exécution ;
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FigureVI1l11-2- :Radier genéral

FPoteau

=

Metvure —! /

hIy

/"'l/l/

ht ]

VI11-5- Pré dimensionnement du radier :
Poids supporté par le radier :

G+ : la charge permanente totale.

Q7 : la charge d’exploitation totale.
Avec :
9
G, =) G, =487329KN.
i-1

i
9

Q, =>.Q, =8229,4KN
i-1

Combinaison d’actions :
E.L.U: Ny =1,35G++1,5Q7 = 78133,51KN.
E.L.S: Ngr = Gt + Q1 = 56962,3KN.

Surface du radier :

La surface du radier est donnée par la formule suivante :

N = Nger = 56962,3KN
S 2 N/6,=56962,3/150 =379,74 m2,

Spar=385,88 m? > S, ,,=379,74 m2.

n|z

|
|— Dalle diua radier

< cY’sol

La surface du batiment est supérieure a la surface du radier,

T
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Donc : ajoutant un débordement (D).

Calcul du débordement D:

On prend D = 0.5 m alors I'emprise totale avec D sera:

S'=434,68m?2

Avec :

S’ : 1a surface final du radier.

S : surface totale du batiment

D : débordement

Calcul de I’épaisseur du radier :

L’¢épaisseur nécessaire du radier sera déterminée a partir des conditions suivantes :

3. a-1%"® condition :
1, =V, /bd<0,06.f .

V., : Effort tranchant ultime : V, = Q.L/2
L : Longueur maximal d’une bande Im ; L =5,13 m

Nu  78133,5

= —_ = 2
s = i3aes = 797 KN/m

Parml:Qu = 179,7x1 = 179,7KN/ml.

<
e
Il

513
179,7x — = 460,93 KN

" <006f > d> v
b.d 0,06f _,,.b

460,93x1073
0,06X25X1

=0,31m

2. b-2¢™ condition :

L

<d<
25

; 20,52 <d < 25,65

S|

h=d+ ¢ =25+5=30 cm, On prend h=40cm et d=35cm

TS
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VI111-6-Détermination 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 :

<h<-; 57 <h <855

O |~
o |

Donconprend:d=72cm ;h=80cm ; b=40cm

Veérification des contraintes :

Gradier = Yy [Nr X S¢ +hy X by X YL ]

Gradier = 25[0,40 X 434,68 + 0.80 x 0.40 x 100 ] = 5146,8 KN
E.L.S: N, = 5146,8 + 56962,3 = 62109,1 KN

La longueur élastique :

|_e =14 E
V Kb
bh3 _ 0.40.0.803

Avec : | : Inertie de la poutre : 1= —

_ 4
2 " =0.017m

E : Module d’élasticité du béton, E = 3,216.107 KN/m2.
b : Largeur de la poutre b=0,40 m.

K : Coefficient de la raideur de sol , k = 4.103 KN/m®.

L :4@
* VKb

L. = 6,08 m
T
Liax = 5,13 < 5 Le = 9,54 e OV

-Evaluation des charges pour le calcul du radier :

_ Neer _ 621091 _ oo
Omax = Sr - 434,68 = ’ /m

Poids unitaire du radier :
Oradier = Y, X h = 10 KN/m?
Q = Omax — Oradier — 132,9 KN/m2

Donc la charge en « m? » a prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est de :

T
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Q = 132,9KN/m?

VI111-7 Ferraillage du radier :

1-Ferraillage des dalles :

Soit une dalle reposant sur 4 cotés de dimensions entre nus des appuis Ly et Ly avec Ly<Ly.

Pour le ferraillage des dalles on a deux cas :

1.1-1 % cas :

Si ta=L,/L, 204 La dalle portante suivant les deux directions.

1. a- Les moments sont donnés par :

My =M, QL5 5 My, =1, .M.
1. b-Moment en travée :
M{=0,85Mgq......vvvunnnnnn... panneau de rive.

M{=0,75Mgq.....cvvennnnn... panneau intermédiaire.

1. c-Moment sur appuis :

Ma=0,2Mg..oooeeeiiainn. appuis de rive.
Ma=05Mg..uunni. appuis intermédiaire.
1.2-2°M cas

Si: a=L,/L, <04 Ladalle se calcule comme une poutre continue dans les sens de la petite

portée. Pour notre cas, on prend le panneau le plus défavorable (le plus grand)

Figure VI11-3-Schéma du panneau le plus défavorable

Exemple de calcul :

a=i—"= 0.60 > 0.4

y

La dalle porte dans les deux sens.

u, = 0,0822; by = 0.2948

Les moments :

M, =u, xq x [2 =102,29KN.m

TS
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M,y = 1y X M,y =30,15 KN.m
Moment en travée :
Sens X :

M,, =0.75 X M,, = 76,71 KN.m

u = 0.044

_ t
~ b.d2. fy,
B =0.978

A =6.44 cm?/ml

Onadopte : 7T12/ml ,A=7,92cm?*ml, S;=15cm

1. b-Sens-y :

My, =0.75 X M, = 22,61 KN.m

_ M = 0.013
K= pazys,
B = 0.993

A =187 cm?/ml

On adopte : 4T10/ ml, A = 3,14 cm?*ml, S; = 25 cm

3.2-suUr appuis :
2.a-Sens X :

Mg, =05 x M,, = 51,14 KN.m

t
= ' —0029
K= bazf,,

B = 0.985

A =426 cm?/ml

On adopte : 5T12/ml, A =5.65 cm®ml, St =20 cm

2. b-Sens-y :

Mgy, = 0.5 x M,, = 15,1KN.m

M,

=—*' =001
bz f, 00

U

T
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B = 0.995

A =124 cm?/ml

On adopte 5T8 / ml, A = 2,51 cm?/ml, St = 20 cm

Suite a ce calcul on adopte le méme ferraillage pour tous les panneaux du radier.

VI111-8 Ferraillage des poutres de libages :

Le rapport a.=L,/L, >04 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 considére des travées isostatiques.
% Sens longitudinal (y) :

Figure VI11-4-Répartition des charges sur les poutres selon les lignes de ruptures

Lax=5,13m

'/Ql J§45° E
IEEEETR R TR PRV N
A> 5,13 /§> t : :
Calcul de Q’ :

Q’ etant la charge uniforme equivalente pour le calcul des moments :

2 2
Q'=9 1- LX12 Lx, +]1- LX22 Lx,
2 3Ly, 3Ly,

Avec :

L,; = 3,06m
Ly; = 5,13m
L, = 3,06m

TS
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3,062
3(5,132)

_ 1329,

B ) Ly +(1-222) Ly, | =
3L§,1 x1 3L§,1 X2 2 L

3,062
3.(5,132)

Q=Q/2[(1- (1 )3,06+(1- )3.06]

Q’=358,44 KN/m

Mo = £2=1179,13 KN.m
-Calcul du ferraillage :

En travee :

M, = 0.85. M,=1002,26 KN.m

b=40cm ; h=80cm ; d=0.9.h=72cm

Mg 1002,26.103
U= = =0.34

T d2b.fpe  722.40.14.17

B = 0,783

_ My _ 1002,26.10%
d.f.os  72.0,783.348

= 51,1cm?

6T20
On adopte {6T20 = A = 56,55cm?
6T20

%+ Sur appuis :
-appuis intermediaires :

M, = 0.5M, = 0.5 X 1179,13= 589,56KN.m

__ M _ 58956.10° _
K=z f,, 722401417
B = 0.887
— M¢ — 589,56.100] — 26,536“”’12
df.os  72.0.887.348
On ado te{ (5T20)fil =A=31,42cm?
P (5T20)chap™ "

-Appuis de rives :
M, = 0.2M, = 0.2 x 1179,13=235,83 KN.m

M, _ 23583.10° _
K= @2 b f,. 722401417

0.08

B = 0.958

TS
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_ M, _ 23583.103
d.f.os  72.0.958.348

= 9,82cm?

On adopte (5T16) =A=10,05cm?
b- Sens transversal(y) :

L max = 3,06 m.

Q=Q2/3.Lx=132,9 X = X 3,06 = 271,11KN/m

Mo = £°=317,32 KN.m

Calcul du ferraillage :
% En travée :
M, = 0.85. M,=269,72 KN.m

b=40cm ; h=80cm ; d=0.9.h=72cm

=0.092

My 26972103
H=@bry. 722401417

B = 0,952

_ My 26972103
d.p.os  72.0,952.348

= 11,31cm?

6T10
% On adopte {6710 = A = 14,13 cm?
6T10

appuis intermediaires :

M, = 0.5M, = 0.5 x 317,32= 158,66 KN.m

__ M _ 15866.10°
K=z f,, ~ 722401417
B = 0972
My _ 15866100 _ g2

:d.ﬁ.os T 72.0.972.348
% On adopte : 6T12 A=6,79cm?
Appuis de rives :

M, = 0.2M, = 0.2 X 317,32=63,45 KN.m

T
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M, 63,45.103 — 0.086
W= @b fy 722401417
B = 0.955
Mg, _ 63,45.10% = 2.65cm?

:d.ﬁ.os T 72.0.955.348
< On adopte (4T10) =A=3,14 cm?

VI11-9-Armature de peau : (BAEL 91 modifié 99)

Pour les poutres de grande hauteur, il y a lieu de prévoir une armature de peau dont la section
dépend du préjudice de la fissuration .En effet on risquerait en I’absence de ces armatures
d’avoir des fissures relativement ouvertes en dehors des zones armées par les armatures
longitudinales inférieures et supérieures .Pour ces armatures, les barres a haute adhérence sont

plus efficaces que le ronds lisses.
Ona:
A, =3x2(b+h) =3x2(04+0.80) =7,2cm?

Donc on adopte 4T16 =A=8.04cm?

VI11-10 -Les vérifications :
Contrainte de cisaillement :

T_q><1_132,9><5,13
2 2

= 340,8 KN

Toax = 340,8 KN

. = Tmax _ 340,810 — 243 MPa
u bxd 40x35 !

T, = min(0.1xf.,5 ; 4MPa) = 2.5MPa
Ty = 243MPa <7, = 25MPa ............cc. . .....cOndition vérifiée

b-Armatures transversales :

b-1-Diameétre :  ¢; < min (% ;01 ;45) mm

@ <min(21,25;10;45) mm
On prend ¢, =10 mm

b-2-Espacement :

TS
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_(h
S¢ = min (Z' 12<pl)
S; = min(21,25; 24)
Onprend S; = 15cm

Donc on utilise des armatures : HA, Fe400, soit 4T10, A=3,14cm?.

Axfe o o (7,/2 ; 0.4AMPa) = max (1.21 ; 0.4)

bXx St

3.14%400
40x 15

=2,09>1.15MPa .................. condition vérifiée

Figure VI111-4- :Schéma des armatures de peau

7y Armatures principales
L2
h .\\><Armatures de peau : Asp 8.04 cm?

e

Armatures principales

bo

A
v

TS



Conclusion générale

Le projet de fin d’étude nous a permis de concrétiser l'apprentissage
théorique de notre formation d’ingénieur et surtout d’apprendre les différentes
techniques de calcul, le concept et les reglements régissant le domaine de génie
civil et méme nous incitent a acquérir des connaissances sur l'utilisation du
logiciel.

D'apres I'étude effectuée dans le cadre de ce projet, il convient de
souligner que pour une bonne conception parasismique, il est tres important que
I'ingénieur civil et I'architecte travaillent en étroite collaboration dés le début de
projet afin de prendre en charge toute contraintes induite par la structure adoptée
par rapport a l'architecture proposee et arriver a une sécurité maximale de
I'ouvrage sans surcout important .

Enfin, l'objectif principal de la conception est de réduire le risque
sismique a un niveau minimal et de faciliter I'exécution de lI'ouvrage en adoptant
une conception optimale qui satisfait les exigences architecturales et les

exigences sécuritaires et d’économie.
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