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Chapitre I : présentation de 1’ouvrage et hypothéses de calcul

I.1.Présentation de ’ouvrage
Le projet qui fait objet de notre mémoire consiste a faire 1’étude génie civil d’un batiment en
béton armé a usage multiple (commerciale et d’habitation), composé d’un sous-sol, et Rez de
chaussée plus deuze étages, ce projet est un ouvrage implanté a la commune de Theniet el had la
wilaya de Tissemsilt, le sous-sol a été utilisé comme des dépdts de stockage, RDC pour vocation
commercial (magasins), les autres étages sont des logements d’habitation.
D’apres les régles parasismiques algériennes RPA99/version 2003 :
e Lawilaya classée comme une zone de moyenne sismicité (zone lla) ;
e Le batiment est considéré comme un ouvrage courant ou d’importance moyenne de
groupe d’usage (groupe 2), car il est a usage d'habitation et la hauteur ne dépasse pas 48m.
La wilaya est considéré comme un lieu a faible action de vent (zone 1) selon les reglements
NEIGE ET VENT 1999 (D.T.R C 2-4.7).
I.1.1.Caractéristiques géométriques (dimensions des plans)
L'architecture de 1'ouvrage a étudier est constituée d’un seul bloc de forme rectangulaire
réguliére en plan, le batiment présent les dimensions suivantes :
I.1.1.1.Dimensions en élévation
e hauteur totale de : 43,04 m a partir de RDC ;
e hauteur du sous-sol est de : 3,96 m ;
e hauteur du rez de chaussée est de : 4,25 m ;
e hauteur de I’étage courant est de : 3,06 m.
1.1.1.2.Dimensions en plan
e Dimension totale (sens longitudinal) : L = 26,00 m ;
e Dimension totale (sens transversal) : L = 18,00 m.
1.1.2.0ssature et systeme constructif adopté
1.1.2.1.0ssature
La structure proposée est constituée par des portiques auto stables en béton arme et de voile
de contreventement suivant les différents sens, pour assurer la stabilité de I'ensemble sous I'effet
des actions verticales et sur tous des actions horizontales.
Le systeme de contreventement selon le RPA version 2003 est un contreventement mixte
assureé par des voiles et des portiques.
1.1.2.2. Les Plancher
Le plancher est une aire plane horizontale séparant deux niveaux d’une construction et est

capable de supporter des charges.




Chapitre I : présentation de 1’ouvrage et hypothéses de calcul

Notre structure comporte deux types de planchers :

e Plancher en corps creux (16+4) cm ;

e Plancher en dalle pleine (ép=15cm).
a)Planchers en creux corps

Ce type de plancher est constitué de poutrelles préfabriquées en béton armé ou bétonné sur
place espacées de 65cm de corps creux (hourdis) et d'une table de compression en béton armé
d’une épaisseur de 4 cm.

Ce type de planchers est généralement utilisé pour les raisons suivantes :

e Facilité de réalisation ;

e Lorsque les portées de 1’ouvrage ne sont pas importantes ;

e Diminution du poids de la structure et par conséquent la résultante de la force sismique ;

e Une économie du colt de coffrage (coffrage perdu constitué par le corps creux).
b)Plancher en dalle pleine

La dalle en béton armé coulée en place sur un coffrage plat.
1.1.2.3. Terrasse

Il existe deux types de terrasse :

e Terrasse inaccessible ;

e Terrasse accessible.
1.1.2.4.Escaliers

Est un ouvrage constitué d’une suite réguliére de plans horizontaux (marches et paliers), ils
servent & relier les niveaux successifs et a faciliter les deplacements inter étages.

Notre structure comporte trois types d’escaliers.

e Escalier droit a trois volées utilisé pour I’accés de sous-sol a RDC ;

e Escalier droit a deux volées avec un palier intermédiaire se trouve ou RDC ;

e Escalier droit a deux volées avec un palier intermédiaire utilisé pour I’accés de 1% etage

a autre étage.

1.1.2.5.Magonnerie

Les murs de notre structure seront exécutés comme suit.
a)Murs extérieurs

IIs sont constitués d’une double cloison de 30cm d’épaisseur, brique creuse de 15 cm
d’épaisseur pour les parois externes du mur Lame d’air de 5 cm d’épaisseur Brique creuse de 10

cm d’épaisseur pour les parois internes du mur.
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b)Murs intérieurs
IIs sont constitués par une cloison de 10 cm d’épaisseur qui sert a séparer deux services et

une double cloison de 25 cm d’épaisseur qui sert a séparer deux logements.
1.1.2.6.Balcon

Sont des éléments non structuraux formeés de dalle pleine en béton arme.
1.1.2.7.Acrotére

La terrasse étant inaccessible, le dernier niveau est entouré d’un acrotére en béton armé
d’une hauteur 60cm.
1.1.2.8.Local d’ascenseur

L’ascenseur est un appareil élévateur permettent le déplacement vertical (elle fait le
mouvement de vas et Vien) et accés aux différents niveaux du batiment, il est composé
essentiellement de la cabine et de sa machinerie.
1.1.3.Caractéristiques géotechniques du sol

Selon le rapport geotechnique du laboratoire (L.H.C.O-Chlef) le sol d'assise présente les
caractéristiques géotechniques suivantes :

e La contrainte du sol est : §;,; = 1,40 bars pour un ancrage h =2m ;

e Le poids spécifique du sol :y = 1,70 t/m®;

e L'angle de frottement interne du sol ¢ = 20,66°;

e Lacohésion C = 0,26 bars ;

e Le site est considéré comme meuble(Ss).

I.1.4.Caractéristiques mécaniques des matériaux

Les caractéristiques des matériaux utilisés dans la construction seront conformes au
reglement du béton armé aux états limites « BAEL 91 », ainsi que le réglement parasismique
Algérien RPA 99/2003.
1.1.4.1.Le béton

Le béton est un matériau constitué par le mélange du ciment granulats (sable, gravillons) et
d’eau de gachage, le béton armé est obtenu en introduisant dans le béton des aciers (armatures)
disposés de maniere a équilibrer les efforts de tractions.
a)Les matériaux composant le béton
a.1)Ciment

Le ciment joue le réle d’un liant. Sa qualité et ses particularités dépendent des proportions de
calcaire et d’argile, ou de bauxite et de la température de cuisson du mélange.
a.2) Granulats

Les granulats comprennent les sables et les pierrailles:
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eSables

Les sables sont constitués par des grains provenant de la désagrégation des roches. La
grosseur de ses grains est généralement inférieure a 5mm. Un bon sable contient des grains de
tout calibre, mais doit avoir d’avantage de gros grains que de petits.
eGraviers

Elles sont constituées par des grains rocheux dont la grosseur est généralement comprise
entre 5 et 25a 30 mm.

Elles doivent étre dures, propres et non gélives. Elles peuvent étre extraites du lit de riviére
(matériaux roulés) ou obtenues par concassage de roches dures (matériaux concasses).
b)Principaux caractéristiques et avantages de béton

Les principaux avantages du béton armé sont :
b.1)Economie

Le béton est plus économique que I’acier pour la transmission des efforts de compression, et
son association avec les armatures en acier lui permet de résister a des efforts de traction.
b.2)Souplesse des formes

Elle résulte de la mise en ceuvre du béton dans des coffrages aux quels on peut donner
toutes les sortes de formes.
b.3)Résistance aux agents atmosphériques

Elle est assurée par un enrobage correct des armatures et une compacité convenable du
béton.
b.4)Résistance au feu

Le béton armé résiste dans les bonnes conditions aux effets des incendies.
b.5)Résistance mécanique

Le béton est caractérisé par sa résistance a la compression, et sa résistance a la traction,
mesurée a " j" jours d’age.
eRésistance caractéristique a la compression

Le béton est caractérisé par sa bonne résistance a la compression, cette résistance est
mesurée par la compression axiale d’un cylindre droit de 200 cm? de section.

Lorsque les sollicitations s’exercent sur le béton a un age de « j » jours inférieur a 28 jours.

On se refere a la résistance fg;. Obtenu au jour considére, elle est évaluée par la formule.

e Pour des résistances fc,g <40MPa :
j

ch = mfczg Si ] <28 jOLlI'S

Fg = 1,1f2 si j > 28 jours.
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e Pour des résistances fc28 > 40MPa :
971,404 0,95j “°
Fej = fe2s sij > 28 jours.

sij < 28jours.

La résistance a la compression a 28 jour (fcyg) est obtenue par écrasement en compression
axiale sur des éprouvettes cylindriques normalisées (16x32) cm2 dont la hauteur est double du
diametre et leurs sections est de 200 cm?.

Pour les ouvrages courants, on admet une résistance caractéristique a la compression a 28
jours égale a 25 MPa.
eRésistance caractéristique a la traction

Cette résistance est définit par la relation

fy = 0,6 + 0,06f; sifpg < 60MPa.

2 f; = 0,6 + 0,06 X 25 = 2,10 MPa
fy = 0,275(f)?/? sifg > 60MPa.

La résistance a la traction est déterminée par plusieurs essais, parmi ces essais on peut citer :
e Traction directe sur les cylindres précédents ;
e Traction par fendage en écrasant un cylindre de béton placé horizontalement entre les
plateaux d’une presse (essai Brésilien) ;
e Traction par flexion : a 1’aide d’une éprouvette prismatique de cbté « a » et de
longueur « 4a » reposant sur deux appuis horizontaux et soumise a la flexion.
b.6) Contrainte limite

Un état limite est un état pour lequel une condition requise d’une construction ou bien ses
¢léments est strictement satisfaite et cesserait de I’étre en cas de variation défavorable des
actions appliquées.

La connaissance plus précise du comportement du matériau béton armé acquise a la suite de
nombreux essais effectués dans les différents pays a permit une modification profonde des
principes des méthodes de calcul et a conduit a la méthode de calcul aux états limites et sont
classés en deux catégories :
eEtat limite ultime (ELU)

Correspond a la ruine de 1’ouvrage ou de I’un de ces éléments par perte d’équilibre statique,
rupture, flambement. C'est-a-dire :

e Etat limite ultime d’équilibre statique non renversement de la structure ;
e Etat limite ultime de résistance pour les matériaux constitues béton ou acier ;

e FEtat limite ultime de stabilité de forme non flambement d’un poteau.
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En compression avec flexion (ou induite par la flexion), le diagramme qui peut étre utilisé
dans tous les cas et le diagramme de calcul dit parabole rectangle.
Les déformations du béton sont :

3,5 % si f.g < 40 MPa
Epcl = €1 = 2%
min(4,5; 0,025f.,5) % sif.,g > 40 MPa

Rectangle

2 3.5 "'ag.,, (G
Figure 1. 1:Diagramme parabole-rectangle des Contraintes—Déformations du béton.
Avec :

0.85 fcj «
Gyb ’

fvu: Contrainte ultime du béton en compression  f,,

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

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

e 0= 1 lorsque la durée probable d’application de la combinaison d’actions considérée
est supérieure a 24 h ;
e 0 = 0.9 lorsque cette durée est comprise entre 1 h et 24 h, et a 0.85 lorsqu’elle est
inférieurea 1 h.
eEtat limite de service (ELS)

C’est un état qui est associ¢ a 1’aptitude et a la mise en service, ils sont donc liés aux
conditions normales d’exploitation et a la durabilité recherchée pour I’ouvrage, les phénomenes
correspondants sont : la fissuration, les deformations, excessives des élements porteurs.

Le batiment doit vérifier les trois criteres suivants :

e Compression du béton ;
e L’ouverture des fissures ;
e Déformation des éléments de la construction.

La contrainte limite de service est donnée par : o, <5

C bc

Avec. 5 =06f = 5, . =15 MPA.
bc 7 c c

28 b
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T (Hha)

Figure 1.2 :Diagramme contrainte déformation du béton de calcul a I’ELS.

b.7)Contrainte admissible de cisaillement

7, =min(0.2f; /y,,5Mpa) Fissuration peu préjudiciable ;
7, =min(0.15f; / »,,4Mpa) Fissuration préjudiciable ou tres préjudiciable.

La contrainte ultime de cisaillement dans une piece en béton définie par rapport a l'effort

tranchant ultime T,.

T Tu {
= avec
B bed

b0 : largeur de la piéce.
d : hauteur utile.

b.8)Modules de déformation longitudinale

Ce module est connu sous le nom de module de Young ou de module d’élasticité
longitudinal, il est défini sous 1’action des contraintes normale a courte et a longue durée.
eModule de déformation instantanée

Pour un chargement d’une durée d’application inférieure a 24 heures, le module de
deformation instantané E;; du béton ageé de « j » jours est égale a :

E;j = 11000 3/f; (MPa).
eModule de déformation différé

Sous des contraintes de durée d’application supérieure a 24 heures on admet qu’a I’age de
jours, le module de déformation longitudinal différée du béton Ev;jest donnée par la formule :

E;j = 3700 3/f; avec: Eyetfgen MPa,
b.9)Coefficient de poisson

La déformation longitudinale est accompagnée par une déformation transversale, le
coefficient de poisson représente la variation relative de dimension transversale d’une piéce

soumise a une variation relative de dimension longitudinale.

allongement relatif du coté de la sec tion

raccourcissement relatif longitudinal
e v =0,2 pour le calcul des déformations et pour les justifications aux états-limites de

service (béton non fissuré).
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e v = 0 pour le calcul des sollicitations et dans le cas des états — limites ultimes

(béton fissure).

1.1.4.2.Aciers de construction
Les aciers utilisés en béton armé est un alliage du fer et du carbone en faible pourcentage a

pour objectif de supporter les efforts de traction dans les piéces fléchies et tendues, et de
renforcer les sections des piéces comprimes. La quantité des armatures est calculée de fagon a

assurer la résistance aux charges déterminées.
IIs distinguent suivant leur nuance et leur état de surface (ronds lisses ou a barres a haute

adhérence) et sont classés de la facon suivante :

e Lesronds lisses (R.L) : nuances FeE 22 et FeE 24 pour les armatures transversales ;

e Les barres a haute (HA) : nuances FeE 400 pour les armatures longitudinales ;

e Treillis soudés (TS) : TLE52 @ =5 mm pour les dalles.
a.l)Diagramme déformation- contrainte

Os— f (8%0)

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

vs=1.15 cas général ;

vs=1.00 cas des combinaisons accidentelles.

Pour notre étude, on utilise des aciers FeE400.

as ( MPa)

r Y

Allongement |

fe /fys

ges | 10 %o ees%o

Raccourcissement
-10 %o -£es

- fe/vys

Figure 1.3: Diagramme déformation contraintes-déformations.

10
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a.2)Module d’élasticité longitudinale

Le module d’¢élasticité de I’acier est la pente du diagramme contraintes — déformations ;
Il sera pris égale & : Es = 2,1.10° [ MPa].
a.3)Contrainte de calcul

eEtat limite ultime

Pour le calcul on utilise le digramme contrainte—déformation de la Figure 1.3.

. , . P . fe
La contrainte de calcul, notée os et qui est définie par la relation: 0, = —

e
Avec :
Ys : est le coefficient de sécurité de 1’acier qui a pour valeur :
{1,15 vee se s e e e s . Situation durable ou transitoire.
Ys =
1,0 ...... ... cuv oo ..... Situation accidentelle.
e Rond lisse (fe =235 MPa)
os = 204,34 MPa ............... .....Situation durable ou transitoire.
{GS = 235MPa ............... ... ... ... situation accidentelle.
¢ haute adhérence (fe = 400 MPa)
os = 348 MPa .......................situation durable ou transitoire.
{cs = 400 MPa.... ... ... ... ... ... ..... situation accidentelle.

eEtat limite de service

La vérification de la contrainte dans les aciers se fait par les contraintes limites de traction
des armatures:

e Fissuration peu préjudiciable......... G_StS fe pas de limitation ;

e Fissuration préjudiciable.............. O'_St: min (2/3fe; 110 \/n.f; ) Mpa;
e Fissuration trés préjudiciable......... 0'_St =min (0.5fe; 90 /n.f; ) Mpa.

Avec n: coefficient de fissuration.

n=1..........Poursronds lisses;
{n=1,6........Pour hautes adhérences avec @> 6mm;

n = 1,3............Pour hautes adhérences avec @ < 6mm.
\

11
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a.4)Allongement de rupture

€s = Allongement de I’acier a ’ELU égale a 10%o.
1.2.Hypotheses de calcul

Le calcul en béton armé est basé sur les hypothéses suivantes :

e Etats limite ultime de résistance E. L. U. R :

e Etats limite de service E.L.S.
1.2.1.Etats limite ultime de résistance

Il consiste a I'équilibre entre les sollicitations d'actions majorées et les sollicitations
résistantes calculées en supposant que les matériaux atteignant les limites de rupture minorée, ce
qui correspond aussi aux reglements parasismique algériennes R.P.A 99 (version 2003).

On doit par ailleurs verifier que I'E.L.U.R n'est pas atteint en notant que les actions
sismiques étant des actions accidentelles.
1.2.1.1.Hypothéses de calcul a I'E.L.U.R

e Les sections droites planes avant déformation restent planes aprés déformation ;

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

e Larésistance du béton a la traction est négligée ;

e Le raccourcissement du béton est limité ;

— 0 Flexion composée.
£pe = 3.5 Ao* p

—20 Compression simple.
pe 2/00—> p p

e L'allongement de I'acier est limité a :e,, = 10%o ;
e Les diagrammes déformations contraintes sont définis pour :
e Le béton en compression ;
e L'acier en traction et en compression.
1.2.1.2.Régles des trois pivots
En fonction des sollicitations normales la rupture d'une section en béton armé peut intervenir:
e Par écrasement du béton comprimé ;
e Par épuisement de la résistance de lI'armature tendue ;
e Les positions limites que peut prendre le diagramme des déformations sont déterminées
a partir des déformations limites du béton et de l'acier ;
e La déformation est représentée par une droite passant par l'un des points A, B ou C

appeles pivots.

12
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Tableau 1.1: Les déformations limitent du pivot.

Pivot Domaine Déformation limites du pivot considéré
A 1 Allongement unitaire de I’acier 10%gg
B 2 Raccourcissement unitaire du béton 3,5%0
C 3 Raccourcissement unitaire du béton 2%
| Compression
2% 3,)°oo
$agu s e mom :3- -F:.-.- T+

2 = —“—.I

= —~ -

= = =

2 g r : o

2| = ‘o yd Pivot B

ol & lex '

: 2| 2 " o ;
T = i .
1 2 iCompression
& 2%Pivot C
P S e S aD D kR e D e o abe e ..ié-;.-.-.-.-....-
£n. 10%o0 traction =
o - L S

Figure 1.4: Diagramme des déformations limitées de la section- Regles des trois pivots.

1.2.2.Etats limite de service
A T’¢état limite de service, les calculs sont fait a I'équilibre des sollicitations d'actions réelles
(non majorées), en cas de fissuration préjudiciable on trés préjudiciable, les hypotheses sont les
suri ventes :
1.2.2.1.Hypotheses de calcul a E.L.S
e Les sections droites restent planes avant et apres la déformation ;
e Il n'yapas de glissement relatif entre les armatures et le béton ;
e Le béton tendu est négligé ;
e Les contraintes sont proportionnelles aux déformations.

(Obc = Ep X &pc

0s = Eg X &

o=

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

de béton.
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n= Es _15 _, Coefficient d’équivalence.
b

1.2.2.2.Sollicitation du calcul vis-a-vis des états limites
Les sollicitations sont calculées en appliquant a la structure les combinaisons d’actions
définies ci-apres :
a)Les combinaisons de calcul a I’état limite ultime de résistance « E.L.U.R »
e Pour les situations durables :
P1=135G+15Q.
e Pour les situations accidentelles « séisme, choc... »
P2=G+Q+E.
P3=G+Q+12E.
PA=08G+tE
b)Les combinaisons de calcul a I’état limite service de résistance
P5=G+Q.
G : Charge permanente.
Avec : Q : Charge d’exploitation.
E : L’effort de séisme.

1.3.Conclusion
Dans ce chapitre, nous avons présentés notre projet, la description, le rapport géotechnique,

ainsi que les différents matériaux choisis pour cette étude.
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Chapitre 11 pré-dimensionnement des éléments principaux

I1.1.Introduction
Le pré-dimensionnement des éléments principaux (Les planchers, Les poutres, Les poteaux,
Les voiles) est un dimensionnement préeliminaire régie par des lois empiriques. Cette étape
représente le point de départ et la base de la justification a la résistance, la stabilité et la
durabilité¢ de I’ouvrage aux sollicitations suivantes :
e Sollicitations verticales
Elles sont dues aux charges permanentes et aux surcharges d’exploitation de plancher,
poutrelle, poutres et poteaux et finalement transmises au sol par les fondations.
e Sollicitations horizontales
Elles sont généralement d’origine sismique et sont requises par les ¢léments de
contreventement constitué par les portiques auto stable et les voiles.
Le pré-dimensionnement doit étre satisfaites les conditions de premier genre (BAEL 91) et
régles de (RPA 99 version 2003).
11.2.Pré-dimensionnement des planchers
Le plancher est la partie horizontale d’une construction constituant une séparation entre deux
niveaux, destinés a rependre les charges et les surcharges et les transmettre sur des éléments
porteurs verticaux, tout en assurant des fonctions de confort comme l'isolation phonique,
thermique et I'étanchéité des niveaux extrémes.
Dans notre projet, on utilise deux types de planchers:
e Plancher a corps creux en partie courante ;
e Plancher a dalle pleine.
11.2.1.Plancher a corps creux
Les constituants d’un plancher en corps creux sont :
e Corps creux: c’est un coffrage perdu permet d’augmenter les qualités d’isolation de
plancher, il n’a aucune fonction de résistance.
e Poutrelles: ces sont des éléments porteurs du plancher, reposent a leurs extrémités sur
des poutres principales ou des voiles.
e Dalle de compression: est une dalle en béton coulée en place sur I’ensemble du plancher
constitué par les poutrelles et les hourdis. Elle est généralement armée d’un treillis soudé.
La dalle de répartition donne au plancher sa rigidité et assure le report des charges en
direction des poutrelles.
e Treillis soudé : Lutilisation de treillis soudés constitue une solution élégante et

économique pour I'armature de tous ces types de hourdis.
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Corp creux Paiitrelle Dalle de compression

\ \ e

[/ L Ll L 7 (L POOII? 7 &L 7 L L 7

7 7 Ll /1 4cm

OO0 |-

Figure 11.1 : Coupe du plancher a corps creux.

Le dimensionnement d’un plancher a corps creux revient a déterminer sa hauteur h; tel que
hi=he.+hg. avec hecet hge: hauteur du corps creux et dalle de compression respectivement.
Pour déterminer hy, on utilise la condition suivante.

11.2.1.1.Condition de rigidité
h 1
L2753
Avec : L c’est la portée maximale de la poutrelle entre nus.
h, > L _ 440
22,5 22,5
h;=19,55cm

On adopte un plancher a corps creux de hauteur totale ht=20cm, soit un plancher (16+4) cm.

11.2.2.Dalle pleine du sous-sol
Le pré-dimensionnement des planchers a dalles pleines se fait en se basant sur les critéres
suivants :

11.2.2.1.Condition de sécurité contre I'incendie

e e >7CM...cccevnnn.... pour une heure de coupe-feu ;
e e>llcm........cceennnee. pour deux heures de coupe-feu ;
e e >ldem....ooiia..l. pour trois heures de coupe-feu.

11.2.2.2.Condition d’isolation acoustique

Selon les regles, 1’épaisseur du plancher doit étre supérieure ou égale a : 15 cm pour obtenir
une bonne isolation acoustique.

Donc, on limitera 1’épaisseur dans notre cas a : 15cm.
11.2.2.3.Condition de Résistance a la flexion

La hauteur de la dalle e est donnée par :

e Cas d’une dalle reposant sur deux appuis (porte suivant un sens) :

17
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e (Cas d’une dalle reposant sur trois ou quatre appuis (porte suivant deux sens) :

0d4d<a <1

X e < Avec: Ly<L
50 ¢ Sao VT xSy

Pour notre cason a : Lx =430 cm et Ly =440 cm

Lx _ 430

= 2= 2097 >04
*= Iy~ 240

Pour: 04 <a <1
- Ix - 430 10.75
—_— - _—
°=%20 7%= 20 ’
Onprend:e=12cm.
11.2.2.4.Condition de fleche

Selon le CBA93 (B.6.5.3), nous devons vérifier les conditions suivantes :

ff <Lma"-5'1 té L est inféri soalea5m;f <440—088
! max < 07 1la porte L est inféerieur ou egalea > m; ;44 c00 O

Lmax . s o 2
Lfmax <05+ 1000 Sila porté L est supérieur a 5 m

Pour ce faire on considere une bande de la dalle de largeur b =1 m.

{G =4,40 Xx1x25=110kN/m

Q = 5,00 kN/m = Qser = G + Q = 115 KN/m

bx e3
12
E : module de Young E = 110003/f.,g = 32164,19 MPa :
5xgx1*  5x12x115x 1073 x 440
384 X ExIxb 384 x32164,19 X 100 X e3

[ : le moment d’inertie; [ =

(cm®)

fmax -

= 8,43 cm

3/12 X 5 X 141,5 X 1073 x 440*
¢ 384 x 100 x 32164,19 x 0,88

Donc e =8,43 cm.

Finalement 1’épaisseur a retenir doit satisfaire la condition suivante :
e > Max (14cm ; 15cm; 12 ; 8,43¢cm), alors on adopte 1’épaisseur de la dalle pleine : e = 15 cm.
11.3.Pré dimensionnement des poutres

Les poutres sont des éléments porteurs horizontaux en béton armé coulé sur place, leur pré-

dimensionnement s’effectue par des formules données par les BAEL91, et vérifiées selon le
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réglement parasismique Algerien en vigueur (RPA99), une vérification de la rigidité s’effectue a
I’aide des formules données par la résistance des matériaux ( RDM).
e Selon le B.A.E.L.91, le critere de rigidité :

h, : hauteur totale de la poutre.

Lght SL b: largeur de la poutre.
15 10 avec - L :la pl rande portée libre entre nus d'appuis
0,3d < b < 0,4d -1a plus g P us drappus.

d : hauteur utile.

e Selon le R.P.A 99(version 2003), les dimensions des poutres doivent satisfaire les
conditions suivantes :
( b>20cm
h >30cm

D£4cm
b

\ bmax Sl,5>< ht +b1

Nous avons deux types de poutres :

e Poutre principale : L max = 4,40 m;

e Poutre secondaire : L max = 4,30 m.
11.3.1.Poutres principales

Ce sont les poutres recgoivent les charges provenant des solives (poutrelles) et les répartie aux
poteaux sur lesquels ces poutres reposent. Elles sont disposées perpendiculairement aux
poutrelles.
11.3.1.1.Pré-dimensionnement des poutres principales

L =440cm 30 cm < h, < 44cm <> onprend : h, =40cm
d=0,9h, 10,80cm <b<14,40cm < onprend: b=30 cm

On vérifie les dimensions adoptées vis-a-vis des exigences du RPA99/2003:

(D =80 CM > 20 CIM et Condition vérifiée.
Ny =40CM >30CM (.o Condition Vérifiée.

< % K R N o | TP Condition Vérifiée.
L e S (@0,5%40+30) =90 CM ...ooniiiiii Condition vérifiée.

Donc on prend la section des poutres principales (bxh) = (30x40) cm?2.
11.3.2.Poutres secondaires
Les poutres secondaires qui assurent le chainage. Elles relient les portiques entre eux pour ne

pas basculer.
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11.3.2.1.Pré-dimensionnement des poutres secondaires

{L = 430cm {28,66 cm<h, <43cm < on prend:h, =35cm
—

d=0,9h, 9,45cm <b <12,60cm <« on prend: b=30cm

D'aprés le R.P.A 99(version 2003) :

(T D=30CM > 20 CM .ooviinii e Condition vérifiée.
Ny =35CM>30CM .. Condition vérifiee.
< h, o
Y 1,16 <A O e Condition vérifiée.
D S(@,5%35+30) =82,50 CM. ..eeeiiiiniiiiiii Condition vérifiée.

Donc on prend la section des poutres secondaire principales (bxh) = (30%35) cm2.
11.4.Descente de charge

La descente de charges a pour but d’évaluer les charges et les surcharges revenant a chaque
¢lément porteur au niveau de chaque plancher jusqu’a la fondation. Les charges réglementaires sont
les charges permanentes (G) et les charges d’exploitations (Q).
11.4.1.Charges permanentes

Les charges permanentes sont appliquées pratiqguement avec la méme intensité pendant toute
la durée de la vie de I’ouvrage. Celles du plancher sont déterminées a partir de sa composition.
Elles sont fonction des masses volumiques ainsi que des épaisseurs de chaque constituant. Les
charges permanentes pour le plancher terrasse inaccessible, les planchers courant, mur

extérieurs, mur intérieures et dallage de sous-sol sont déterminées comme suite.

11.4.1.1.Plancher terrasse inaccessible

(]
b
0
o

(o]
a
&
o
i
o
5

A

Figure 11.2: Plancher terrasse.
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Tableau I1.1: Charge et surcharge du plancher terrasse.
N® Désignation e (m) G (Kn/m?)
1 Protection en gravillons 0,05 1
2 Etanchéité multicouche 0,02 0,12
3 Forme de pente en béton Iéger 01 2,2
4 Isolation thermique en liége 0,04 0,16
5 Plancher & corps creux 16+4 2,80
6 Enduit en platre 0,02 0,20
Totale G 6,48
Totale Q 1

11.4.1.1.Plancher étage courants

Figure 11.3: Plancher étage courant, R.D.C.

Tableau 11.2: Charge et surcharge des étages courants.

N® Désignation e (m) G (Kn/m?)
1 Revétement en carrelage 0,02 0,40
2 Mortier de pose 0,02 0,40
3 Sable fin pour mortier 0,02 0,34
5 Plancher & corps creux 16+4 2,80
6 Enduit en platre 0,02 0,20
7 Cloison en briques creuses 0,1 0,90
Totale G 5,04
Tous | Pz :
Totale Q : Plancher 1* étage au 12°™ 15
étage
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11.4.1.2.Plancher sous-sol (dalle plaine)

Figure 11.4: Plancher sous-sol (dalle plaine).

Tableau 11.3: Charge et surcharge du plancher sous-sol.

N® Désignation e (m) G (Kn/m?)

1 Revétement en carrelage 0,02 0,40

2 Mortier de pose 0,02 0,40

3 Enduit en platre 0,02 0,20

4 Sable fin pour mortier 0,02 0,34

5 Plancher (dalle pleine) 0,15 3,75

6 Cloison en briques creuses 0,10 0,90
Totale G 5,99
Totale Q 3,5

11.4.1.3.Mur extérieur (double cloison)

e
Ll L UL L LIRRH

4
g

Figure 11.5: Détail mur extérieur.
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Tableau 11.4 : Charge et surcharge des murs extérieurs.

N° Désignation e (m) G (Kn/m?)

1 Brique creuses a l'extérieur 0,15 1,35

2 Brique creuses a l'intérieur 0,10 0,90

3 Mortier de ciment extérieur 0,015 0,27

4 Enduit intérieur en platre 0,015 0,15
Totale | G (RDC, 1% au 12°™ étage) 2,67

e Remarque
Le mur de la fagade contient ouvertures (portes, fenétres) donc il est nécessitent d’opter un
coefficient de pourcentage d’ouvertures :
Murs avec portes et fenétres (70%G)
G=0,7x2,67 =1,869 Kn/m?2.

11.4.1.1.Mur intérieur

Figure 11.6: Détail d’un mur intérieur.

Tableau 11.5: Charge et surcharge des murs intérieurs.

N° Désignation e (m) G (Kn/m?)

1 Enduit intérieur en platre 0,015 0,15

2 Brique creuses 0,10 0,90

3 Mortier de ciment extérieur 0,015 0,27
Totale| G (RDC, 1% au 12°™ étage) 1,32

23



Chapitre 11 pré-dimensionnement des éléments principaux

11.4.2.Charges d’exploitation

Les charges d’exploitation ou surcharges sont celles qui résultent de 1’usage des locaux. Elles
correspondent au mobilier, au matériel, aux matieres en dépot et aux personnes pour un mode normal
d’occupation.
11.4.2.1.Loi de dégression des charges d’exploitations

Puisque il est rare que toutes les charges d’exploitation agissent simultanément, On utilise la
méthode de dégression des surcharges d’exploitation en fonction du nombre d’étages, qui

consiste a réduire les charges identiques a chaque étage de 10% jusqu’a 0,5Q de bas vers le haut.

Sous terrasse .......c. e e e Qg

Sousétage 1 .......c.ceo v v v e .. Qo + Q5

Sous étage 2 .......cc s cei v e Qg +0,95(Q1 + Q3);

Sous étage 3 .......c.cee e ee e Qg +0,90(Q; + Q, + Q3);

Sous étage 4 ..o v eee . Qo + 0,85(Q1 + Q, + Q3 + Qu);

Sous étagen ..o e ee e Qo + 32+—nn(Q1 +Qy+ + Q,) Pourn > 5.

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

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

Tableau 11.6: Dégression des charges d'exploitations.

Niveau
| ders1 d'ex;r(])?trgt?gns Dégression des charges par niveau I(_I?Nc/rrlr?zr)ge
plancners

12 Qo >0=1,00 1
11 Q1 21 =Qo+Q1 2,5
10 Q2 Y2 =Qo+0,95 (Q1+Q2) 3,85
09 Qs 5 =Qu+0,90 (Q1+Q2+Q3) 5,05
08 Qu % =Qu+0,85 (Q1+Q2+Q3+Q4) 6,1
07 Qs s =Qu+0,80 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5) 7
06 Q6 6 =Q0+0,75 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6) 7,75
05 Q; T, =Q0+0,71 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7) 8,50
04 Qs D8 =Q0+0,69 (Q1+Q2++Q8) 9,25
03 Qo 9 =Q0t0,67 (Q1+Q2t....cevireiirnnn...1Qq) 10
02 Qo 210 = Qot+0,65 (Q1+Q2+ ................... +Q10) 10,75
01 Qu1 211 = Qot+0,64 (Q1+Q2++Q11) 11,50
R.D.C Q12 212 = Qo+0,63(Q1+Q2+ ................... +Q12) 12,34
S.SOL Q13 Y13 = Qp+0,62 (Q1+Qoteeeniiiieen +Q13) 13
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11.5.Pré dimensionnement des poteaux
Les poteaux sont en béton arme dont la forme est généralement carrée, rectangulaire ou
circulaire. lls sont pré-dimensionnés en compression simple et leur résistance est notamment
limitée par le risque de flambage.
Le choix ce fait selon le poteau le plus sollicité de la structure ; ce qu’il correspondant un
poteau reprendre la surface du plancher la plus importante.
On utilise un calcul basé sur la descente de charge tous en appliquant la loi de dégression
des charges d’exploitation.
Dans notre structure o n a 5 types des coffrages :
-Type 1 : sous-sol, R.D.C et ler étage ; -Type 4:8,9,et10;
-Type 2 : les étages : 2, 3 et 4 ; -Type 5: 11 et 12.
-Type 3: les étages : 5, 6 et 7 ;
Le pré dimensionnement est déterminé en supposant que les poteaux sont soumis a la
compression selon la formule suivante :

Br.f
N, = a C28+A5xfe
0,9><yb Ys

Avec :
e Nu: Effort normal ultime (compression) .
e o : Coefficient réducteur tenant compte de la stabilitéOA ¢ (= o).

oc=L si A <50

2
1+ o,2(xj
35

2
oc:O,G(Sx—Oj si 50 <A <100

)\ : Elancement d’EULER(x = I—fJ .
|

L; : Longueur de flambement.

I : Rayon de giration [i = \/g]

| : Moment d’inertie de la section par rapport a 1’axe passant par son centre de

3
gravité et perpendiculaire au plan de flambement[l = %) .

e B : Surface de la section du béton (B=axD).
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e Y, : Coefficient de sécurité pour le béton (y, =1,50) ............. Situation durable.
e 7,: Coefficient de sécurité pour I’acier (y,=1,15)............... Situation durable.
o f, : Limite élastique de I’acier (f, =400 MPa).
o f3: Contrainte caractéristique du béton & 28 jours f.s = 25 MPa.
e Aq: Section d’acier comprimée.
e B, : Section réduite d’un poteau, obtenue en réduisant de sa section réelle 1 ¢cm
d’épaisseur sur toute sa périphérie (B, =(a—2)(b-2)) [sz ]
On doit dimensionnement les poteaux de telle fagon qu'il n’y ait pas de flambement c'est-a-
direA <50.
11.5.1.Exemple de calcul
On prend comme exemple de calcul les poteaux de RDC, d’ou : hy = 4,25 m.
Donc:Lf = 0,7hy =0,7 X 4,25 = L= 2,97 m.
11.5.1.1.Poteau le plus sollicité

On fixe notre choix au poteau axes (E, 3) comme il est motionné au figure suivante d’ou la

surface hachure c’est elle supporte par le poteau pour toute étages.

4,70/2 m

4,25/2 m

Figure 11.7 : Le poteau le plus sollicité.

11.5.1.2.Surface reprise par poteau a chaque étage
Soit S La surface supportée par poteau axes (E, 3):
S (4,80 N 4,30) (4,70 N 4,25)
2 2 2 2
S =20,36 m?.
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11.5.1.3.Effort normal ultime due a chaque niveau
a)Les efforts de compression due aux charges permanentes NG

a.1)Poids propre des plancher terrasse
e Poids propre du plancher errasse : Gierrasse X S = (6,48) x 20,36 = 131,93 KN.
a.2)Poids propre des planchers étages courants et de plancher RDC
Poids propre du Plancher étages courants:
GroC, E courants X S = (5,04) X 20,36 = 102,61 KN.

a.3)Poids propre de plancher sou sol
Gss = (5,99) x 20,36 = 121,96 KN.
a.4)Poids propre des poutres principales
Gp.principale = Yb X (b X h) X L

Gp principate = 25 X 0,30 X 0,40 X (? + %) = 13,65 KN.

a.5)Poids propre des poutres secondaires

Gp.secondaire = yp X (b xh) XL

Gp.secondaire =25%x 0,3 x 0,35 X (4770 +4725) = 11,75 KN.
a.6)Poids propre totale

Gtotal = Gterrasse + GRDC, E courants X 1 + Gss + (Gp.principale + Gp.secondaire) X (n + 2)-
Avec : n c'est le nombre de planchers d'étages courants; n=12.
Grota] = 131,93 + 102,61 x 12 + 121,96 + (13,65 + 11,75) x (12 + 2)

= Gtotal = 184‘0,81 KN.

b)Les efforts de compression due aux charges d’exploitation

Quotal = QX S =12,34 X 20,36 = Qora] = 251,24 KN.

c)Majoration des efforts
On doit majorer les efforts de 10 %
Ng = 1,1x1840,81 = 2024,90 KN
Ng = 1,1x251,24 = 276,37 KN

Ny = (1,35x2024,90) + (1,5x276,37) = 3148,17KN = Ny = 3148,17 KN.
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11.5.1.4.Détermination de (a)
B=b.a
_ba’

12
3 2

_y ba” _ & =0.289
12ab V12

Ly _ 2975 <50_3_(a> 277,2

f < >_“0%  _1918
i (0,289xa) 0,289x50

on prend:a =50cm

A=07x 50 oy = 2900

=202 _20,55<50
i (0,289 % 50)

AT20,55<50 e Condition Vérifiée.
11.5.1.5.Détermination de (b):

Selon les regles du B.A.E.L91, I'effort normal ultime Nu doit étre :

NUS a.|:Br—f028+Asf_9:|
0,9y, Vs

B, =(50-2)(b—2) =48x(b—-2)cm
e Selon « RPA 99 version 2003 » Ag =0,8%B, ................ Zone lla
A = 0,8%[48(b —2)] = 0,384(b — 2)cm?

A =20,55<50

085
o=|———"""—°
| 1+0,2(4/35?)

o I 0,85
| 1+0,2(20,55/35)*

a=0,79
f,, =25MPA ; F, =400MPA ; v, =1,5 ; y, =115

N, = O{ Brfey, Asfe}
0.9y, Ys
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N, S0’79{48><(b—2)><25 s 0,384><(b—2)><400}

0,9x1,5%x10 1,15x10
b > 41,66cm

Donc,on prend : b= 50.

11.5.1.6.Vérification selon “RPA99 version 2003~

Dimensions minimaux requis par le “RPA99 version 2003 ” :

D’apreés ’article 7 .4.1, pour une zone sismique 1, on doit avoir au minimum :

min(a;b) = min(50;50) =500M > 25CM............ooeeieiiiieeeiiiieeeeeen, Condition vérifiée.

min(a; b) = min(50;50) > —& = 425 21956 oo Condition vérifige.
20 20

1<i<4:>l<@<4:>0,25<1<4 ......................................... Condition vérifiée.

4 b 4 50

Avec : hg : Hauteur d’étage.

Donc On adopte pour les poteaux de RDC une section carrée (axb) = (50x50) cm?.
Tableau 11.7: Tableau récapitulatif des sections des poteaux par types.

types Niveau S
P (ax b) cm?
12
5 (30 x 30)
11
10
4 9 (35 x 35)
8
7
3 6 (40 x 40)
5
4
2 3 (45 x 45)
2
1
1 RDC (50 x 50)
Sous-Sol
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Chapitre 11 pré-dimensionnement des éléments principaux

11.6.Pré dimensionnement des voiles

L'épaisseur des murs voile (voile périphérique
ou de contreventement) se fait selon les regle
parasismique algériennes (version 2003). D’ou

leur I'épaisseur minimale est de 15 cm. De plus,

I'épaisseur doit étre déterminée en fonction de la

hauteur libre d'étage he et des conditions de rigidité

aux extrémités. h

Les voiles servent, d’une part, a contreventer

le batiment en reprenant les efforts horizontaux
(séisme et ou vent), et d’autre part, a reprendre les J/

efforts verticaux (charges et surcharges) et les

Figure 11.8: Coupe de voile en élévation.
transmettent aux fondations. D’aprés le « RPA99

version 2003 » article 7.7.1 sont considérés comme voiles les éléments satisfaisant a la condition:
L>4e. Dans le cas contraire, les éléments sont considérés comme des éléments linéaires. Avec :
L : longueur de voile, e : épaisseur du voile. L'épaisseur minimale est de 15 cm. De plus,
I'épaisseur doit étre déterminée en fonction de la hauteur libre d'étage he et des conditions de
rigidité aux extrémités indiquées.
11.6.1.Pour Sous-sol
h,
{eZmaX(iﬂS)cm o he_) >%—>e219,32cm
L > 4eetey, = 15cm

11.6.2.Pour RDC, ler, 2eme

h

e > max (—e ;15) cm he 396
22 e

L > 4eeteyi, = 15cm

11.6.3.Pour le reste des étages

{ezmax(:—;;w) M e > :—; Se > % Se >1391cm
L > 4eeteyj, = 15cm
Avec :

L : Longueur du voile ;

e : Epaisseur du voile ;

h.: Hauteur d’étage.

Donc I’épaisseur des voiles des contreventements et des voiles périphériques: e = 20 cm.
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

I11.1.Introduction :

Les planchers sont des éléments de la structure portante, destinée essentiellement a recevoir
les actions variables d’exploitation afin de reporter sur les éléments porteurs verticaux qui les
descendront aux fondations. Ils sont soit :

e En corps-creux constitué par des poutrelles sur lesquelles reposent les corps-creux,

I’ensemble est recouvert par une dalle de compression en béton Iégerement armé.

e A dalle plaine en béton armé.

Les planchers assurent deux fonctions principales:
e Fonction de résistance :
Les planchers supportant leur poids propre et les surcharges d'exploitation.

e Fonction d'isolation:

IIs isolent thermiquement et acoustiquement les différents étages, Comme notre projet a
usage d’habitation et commerce, on adopte un plancher a corps creux qui est constitué par des
poutrelles en béton armé sur les quelles reposent les entrevous. Les poutrelles sont disposées
suivant la petite portée et elles travaillent dans une seule direction.
111.2.Dimensionnement des poutrelles

Notre projet étant une construction courante a une surcharge modérée (Q<SKN/m?). La
hauteur du plancher est 20cm soit (16+4) cm.

Avec - {16 Ccm : COrps Creux ;
" (4 cm : dalle de cmpression.
Les poutrelles sont disposés perpendiculaire au sens porteur avec un espacement de 65cm
entre axes. Hauteur du plancher : h=20 cm Epaisseur de la nervure : ho=4cm Largeur de la dalle

de compression: bo=12cm.

h ,

-

| TG ol | |
// er}r

h /:: f2)

b, 65

&3 *

Figure 111.1 : Dimensionnement des poutrelles.
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

Calcul de la largeur (b) de la poutrelle :
Le calcul de la largeur "b" se fait a partir des conditions suivantes: b=2bi+ho.................... 1)

la portée maximale est : L = 4,80 m et 11=65cm

(1, -b,) b £(65—_12):26,5cm

1

blzminb<L = bls4l—700:47cm

6h, <b, <8h, 24cm<b, <32cm

Soit :b, =26,5¢cm.

Pour avoir b=2b, +b, = 2x26,5+12=65cm.

111.3.Méthode de calcul des poutrelles

111.3.1.Méthode forfaitaire
Il existe plusieurs méthodes pour le calcul des poutrelles, Le réglement BAEL 91 est

proposé une méthode simplifiée applicable pour les planchers courantes si les conditions ci aprés

sont satisfaites.

111.3.1.1.Les conditions d'application de la méthode forfaitaire
Cette méthode est applicable si les quatre conditions suivantes sont remplies :
a) La charge d’exploitation Q < max(2G;5 KN/mZ);
b) Les moments d’inerties des sections transversales sont les méme dans les différentes travées.
c) Le rapport des portées successives est compris entre 0,8 et 1,25
L

0,8< <1,25;

(i+1)

d) lafissuration est considérée comme non préjudiciable .

111.3.1.2.Principe de calcul
Il exprime les maximaux en travée et sur appuis en fonction des moments Fléchissant

isostatiques "M," De la travée indépendante.
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

My M l/ M M. l/
i A = )

Travee isostatique Traveée hyperstatique

M, M.

— Travée hyperstatique

M

— yTravéeisostatique

M,
Figure 111.2: Diagrammes du moment corrigé.

Selon le BAEL 91, les valeurs de M,,, M;, M. doivent vérifier les conditions suivantes:
M, > maxp,osnvlo;(n o,3a)|v|0j—(|v|w +M)/2
Mt >(1+0,3a)M O/2 dans une travée intermédiaire.

Mt >(1,2+ O,3a)MO/2 dans une travée de rive.

MO: Le moment maximal dans la travée indépendante ;

Mt : Le moment maximal dans la travée étudiée ;

MW : Le moment sur 1’appui gauche de la travée ;

M o Le moment sur I’appui droit de la travée.

a:Q/(G+Q) Le rapport de la charge d’exploitation a la somme des charges permanentes

Et d’exploitations.
111.3.1.3.Les valeurs des moments aux appuis

Les valeurs absolues des moments sur appuis sont évaluées selon le nombre des travées :

e Poutre contenue a deux travées ;
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

e Poutre contenue a trois travées ;

0.2 M: D’?F" 0> M 0.2 My
e Poutre contenue a plus de trois travées.
0,5 Mo 0,4 Mo |
0.2 Mo AN ANk )
A FANNEEN AN A N

111.3.1.4.Effort tranchant
L'étude de l'effort tranchant permet de vérifier I'épaisseur de I'dme 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 :

Tw_

[T 10T

Figure 111.3: Diagramme de I’effort tranchant.

M,, — M 1
T= =y
M,, — M 1
==y

111.3.2.Méthode de Caquot Minoré

La méthode de Caquot minorée est utilisée lorsque I’'une des trois dernieres conditions de la
méthode forfaitaire n’est pas vérifiée. Cette méthode consiste a appliquer la méthode de caquot
pour les planchers a charge d’exploitation ¢levée en multipliant la part des moments sur appui
provenant des seules charges permanentes par un coefficient variant entre 1 et 2/3.

L’expérience montre que cette méthode de continuité théorique donne des moments trop
forts sur appuis et trop faibles en travées. Les fissurations peu préjudiciables, sous 1’application
des sollicitations de calcul des microfissures apparaissent en premier lieu dans les zones les plus
sollicitées (les appuis) .Ces zones vont devenir Moins sollicitées initialement (en travee) pour
que la poutre reste en équilibre. Ainsi les moments repris sur appuis vont diminuer et faire
augmenter les moments repris en travées. Cette constatation est appelée phénoméne d’adaptions

entre sections.
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

Lorsque’ on charge une poutre en béton armé, on crée une fleche. Si on laisse la poutre
chargée sur une longue période (cas du batiment) la fleche va augmenter. Ce phenomeéne de
déformation sous chargement constant est appelé fluage. Cette déformation supplémentaire, non
prise en compte par la formule des trois moments, augmente les sollicitations en travée. Pour ces
deux raisons (phénomene d’adaptions entre sections et fluage), la méthode des trois moments
n’pas utilisée directement dans le calcul des poutres continues des batiments.
111.3.2.1.Les conditions d'application de la méthode Caquot Minoré

La méthode de Caquot minorée est utilisée lorsque I’une des trois derniéres conditions de la
méthode forfaitaire n’est pas vérifiée.
111.3.2.2.Principe de calcul de la méthode de Caquot Minoré

La méthode de Caquot consiste a calculer le moment sur chaque appui d’une poutre
continue. La poutre continue est assimilée, pour le calcul des moments sur appuis, a une
succession de poutres a deux travée de part et d’autre de I’appui étudie, la méthode de Caquot
tient compte de cela en remplagant les portées réelles par des portées fictives.

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

fléchissant isostatiques Mode la travée indépendante.

M M, M Me
© jr-";‘-. RN JERN )
N RN
Travee isostatique Traveée hyperstatique
Avec :

MO: Moment max de la travée indépendante ;

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

M o Moment sur I’appui droit de la travée.

e Cas d’une seule travée

2 PN
Lo
e Casde 2 travées
AN N AN
- > < .
Lo LO
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e Cas de plus de 3 travées

A

<

K,

L » < >

L . : Longueur réel (pour les travées de rive sans porte a faux) ;

0

L’ : longueur fictifs (pour les travées intermédiaires) : L =L

111.3.2.3.Evaluation des moments

3 3
" :_quW+q><Le
app 8,5><(IW+Ie)

2
Mo 2 axb _MW+Me

2
(MW - Me)

= +
trav 8 2

2q><|2

MW : Moment sur 1’appui de gauche ;

Me :Moment sur I’appui de droite.

111.3.2.4.Evaluation de I’effort tranchant

T :MW_Me+q><|—
W | 2

T :MW_Me_qXL
e | 2

I11.4.Calcul du ferraillage
111.4.1.Planchers étages courant

111.4.1.1. Etude des poutrelles Planchers étages courants

v[=

On a quatre (04) types des poutrelles par chaque niveau selon le nombre et des longueurs des

travées
Type 01 : Travées A-B ;B-C

A 360m O 330m A

Type 02 : Travée 4-5
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Type 03 : Travees 1-2 ; 2-3

Type 04 : Travées D-E ; E-F ; F-G

A 390m 8 380m 4 360md

P 1

a)Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire

e lacharge d’exploitation Q <max(2G,5 KN/mZ) .

Q=15KN/m? < (2G =10,08 KN/m?;5 KN/m?)

® Q=15KN/M2<10,08 KN/M?) .ooviieeeeeee e, Condition vérifiée.

e Poutrelle & d’inertie constante (I="")...........ccoocmceceeeeeeen... Condition vérifiée

e Fissuration peu préjudiciable ...t Condition vérifiée.

. . L
e Le rapport entre les travées successives : 0,8 < <1,25

Tableau 111.1: Rapport entre les travées successives.

Travées A-B B-C 4-5 1-2 2-3 D-E E-F F-G
Portée 3,60 3,90 4,15 3,70 4,30 3,90 3,80 3,60
Rapport 0,92 1 0,86 1,02 1,05
L . y pes
0,8< 1 S 1 T Condition Vérifiée.
(i+1)

Puisque toutes les conditions sont satisfaites pour les planchers étages donc la méthode
forfaitaire est applicable.
b)Sollicitations

Le plancher d’étage courant comporte « 04 » types des poutrelles.

Dol: G=504KN/m? et Q=1,5KN/m?
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b.1)E.L.U:
q, = (1,35G +1,5Q) x 0,65 = 5,01 KN/ml
a = Q/(G +Q)=1,50/(5,04 +1,50) = 0,23
(1+0,30, =1,07 >1,05 ,donc : on doit tenir comptede1,07
(1,2+0,3a,30.=0,63(travée de rive)
(1+0,30,3a= 0,53(travée intermédiaire)
q, = 5,01 KN/ml

b.2)E.L.S:
qq = (G+Q)x0,65— g = 4,25 KN/ml

» Exemple de calcul type 01 :

¢ Moments fléchissant (isostatiques)

QL2
M, =—4
8
2
VIS =%=8,11KN.m

MEC 5,013,902

0

=9,53KN.m

e Moments sur appuis

En appui(A)et(C):M, =M, = 0,2M0

M, =0,2M’® =1.62 KN.m
M. =0,2M2 =1.91KN.m
En appui(B): Mg =0,6max(M ;°; M) =571KN.m

e Moments En travées
Travée (AB) et(BC)

M M

+
M(TAB) >1.15.MAB —% — 5.66KN.mM

0 N M(TAB) 566 KN.m

M(TAB) > 0,63.|\/|0AB ~ 510 KN.m
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e Efforts tranchants

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

M
w

Tw=

M

Te=—%__ ¢

Travée (A-B)

Travée (BC)

-M
e ta, L
L 2 Avec : {
_ Me _q L
L u?2
1,62-5,71 3,60
W=—m—mm
3,60
Teo 1,62-5,71 B 5,013,60 _
3,60 2
571-191 3,90
w=—_"""-
3,90
Teo 571-191 B 51013,90 _
3,90 2

+ 5,017 = 7,88 KN

-1015KN

+ 5,017 =10,74 KN

-8,79 KN

Tw : effort tranchant a droit
Te: effort tranchant a gauche

Tableau 111.2 : Tableau récapitulatif des sollicitation des poutrelles (étage courants) .

E.LU E.L.S
Type | Travée | L(m) M(KN. m) et T(KN) M(KN m) et T(KN)

Mo | My | Me | M Tw Te Mo | My | Me | Mt | Ty Te

AB | 360|881 |1,62|5,71| 5,66 | 7,88 | -10,15 |6,88|1,38|5,28 4,58 | 6,65 | -8,73

: BC | 390|953 (571(1,91| 7,14 |10,74| -8,79 |8,08|5,28|1,61|5,84| 9,22 | -7,35
2 DE | 4,15 |10,78|2,15|2,15|10,24 | 10,39 | -10,39 |9,14/1,82(1,82|8,69| 8,81 | -8,81
FG | 3,70 | 857 |1,71/6,94| 553 | 7,75 | -10,68 |7,27|1,45|5,89 |4,69| 6,66 | -9,06

° GH | 4,30 |11,57|694|2,31| 8,68 |11,84| -9,69 |9,82(5,89|1,96|7,36|10,05]| -5,20
N 3,90 | 9,53 |{1,904,76| 7,63 | 9,03 | -10,50 8,08 |1,61|4,04|6,46| 7,67 | -8,91

4 JK 3,80 | 9,04 |4,76|4,52| 5,75 | 958 | -9,45 |7,67|4,04|3,83|4,88| 8,13 | -8,02
KL | 3,60 | 812 [452|1,62| 6,26 | 9,82 | -8,21 |6,88/3,83(1,37|5,31| 8,33 | -6,96
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Le ferraillage des poutrelles se fait pour une section en T soumise a la flexion simple a

P’E.L.U.R. En suit la vérification du béton et les sections d'armatures se fait a I'E.L.S.

) 65 )
T 2 1 04
20
l
12

Figure 111.4: La sectiondu poutrelles calculé (en T).

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

M =1157 KN.m
Omax
=10,24 KN.m

a(inter)max — 6,94 KN.m

=11,84 KN
max

M
M_, . =2,31KN.m
M
T

111.4.1.2.Ferraillage en travée

a)Vérification de I’étendue de la zone comprimée
h

Miab = b'hO'Gbc(OI _TOJ

M o = 65x 4x14,17(18 - 2).10~ 3 =58,95KN.m

Mt max =10,24 KN.m< Mtb

Donc la zone comprimée se trouve dans la table de compression.

—5895KN.M M ! <M,

—> Lasection de calcul sera une section rectangulaire de dimensions :
(bxh)=(65%20)cm?.
b)Vérification de I’existante des armatures comprimées (A”)

My 1024x103

fbc.dz.b_14,17><(18) 2% 65

n= =0,034<0,392 > A's=0

1=0,034 <0392 = pivot A:E_ =10 %o
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o0 =1,25(1— J1- 2y )= 0,0432

B=1-0,4a=0,982

f
oo =& =20 _ 348 Mpa
S 5, 115

M 3
t  10,24x10 _166 om?

S~ Bdog 0982x18x348

= As= 1,66 cm’.
a)Condition de non fragilité (B.A.E.L 91 art A.4.2.1)

f

A . > max(ﬂ;0,23xbxdxﬁ) =A
1000 fe

> max[1,3;1,41]
min

min
A . =141cm?
min

=A 2

A _ |=max(1,41;1,66)=1,66cm*“.

adoptif — maX(Amin; cal)
Le choix:
As=3T10=2,36 cm*.
111.4.1.3.Ferraillage Sur appuis
e Appuis intermédiaire

Etat- limite ultime de résistance :

MmUY . —6,94 KN.m
a max(inter)

La section de calcul est une section rectangulaire de dimension :

(b xh) = (12x20) cm?

M a(inter)  6,94x 103

f by  1417(18)x12

0.=1,250L— \1- 21 )= 0,169

B=1-0,40=0,932

= 0,126 < 0,392 — A'S -0

f
oo =& =20 _ 318 Mpa
S 5, 1,15
S
M_. 3
A a(inter)  6,94x10 _118 om?

site) pdog  0932x18x348
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e Appuisde rive :

MY . =231KN.m
a max(riv)

Mariv)  231x108

2 - 2
be.d .bO 14,17(18)2x 12

0=1250- 1-211)=0052 =p=1-0,4a=0979

~0,041<0,392 —> A'S -0

ne _aiv) - 231x10%
a(riv)  p.do g 0979x18x348

=0,34 cm?

a)Condition de non fragilité (B.A.E.L 91 art A.4.2.1)

f
A smax(2D 023 bxdx t28)=(1zx 20 ;0,23x12x18x£j
min 1000 fe 1000 400
= A . >max[0,24,0,26]
min
_ 2
Amin(inter) =0,26 cm
A = max(A A ): max(0,26:1,18) =118 cm 2.
a doptif min’" "cal
Le choix:
As=2T10=1,58 cm®.
A . . =026 cm2
min(riv)
A —max(A A )=max026:0,34) =034 cm?.
adoptif min’" "cal
Le choix:

As=1T10 = 0,79 cm?,

111.4.1.4. Vérifications

a)L'influence de I'effort tranchant
D’apres le BAEL91 (art A.5.1,211):

max
ST 1184x108
u boxd 12 x18x100

T =0,55MPa

_ f
Fissuration peut nuisible : T, min(O,Zﬁ :5M Pa} =3,33 MPa
p

T =0,55 MPa< %u S 3, 83MPA . e e Condition verifiée.

Pas de risque de cisaillement.
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b)Section et écartement des armatures transversales A,

b.1)Diametre des armatures transversales

. (h b
<min| —; -2
& (35 10 4 j

@ < min(@;%;mj =551~8mm
35 10

On prend :
4, =8 M=A =148=05 cm’

b.2)Calcul des espacements
{St < min(0,9 xd;40) cm

. =S, £16,20 cm=S, =20 cm
St <min(16,2;40) cm t t

b.3)La section des armatures transversales

At . GS(TU —O,3k.ftj)

byst 091f,. (sino. + cosa)

K =1 (fissuration non préjudiciable).
a =90° = Sina +Cosa =1

feE =235MPA  ;&:=1,15

GS(TU —O,3k.ft.j
() = At> J
0,9.f,
At> 115(0,55-0,3x1x 2,1) 012020
0,9x 235

At=-104.10""

.bO.st

La section exigee par la condition de non fragilité (B.A.E.L 91).

c)Pourcentage minimal des armatures transversales

Atxfe

boxst

T
> max (7u; 0,4 Mpa)
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Atxm
>max (0,25; 0,4 Mpa)=04 MPa
bxs
t
04xb. xS
A, > 077t |_04x0.12x02 _ 19 16-5m20410m2
t fe 235

Alors on adopte :

$ =8 mm=A =148=05 cm*

d)Compression de la bille d*about
La contrainte de compression dans la biellette est:

- b

-

e
Tu
H%zcm

- LA — . -

Figure 111.5: Compression de la bille d*about.

+—
a

Fb Fb=Tu><\/§
G, =5 avec: S:aXbO
V2
Dol :0h =——
a.b0

a = la longueur d'appuide la biellette <0,9xd
On doit avoir : 6b < fc28/yb

Mais pour tenir compte du fait que I'inclinaison de la biellette est Iégérement différente de

45° donc on doit vérifier que :

oh <

op < O,8f(:28/yb

2T S0,851:(:28 . 2Tu.’yb
ab, Y 0,8.0,.F
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S 2x10,33x1,5
©0,8x12x25x%x10

=1,29cm

a=min(a';0,9xd);
a'=c-c-2cm=40-2-2=36cm

a=min (36 cm; 16,2 cm) =16,20 > 1,29 cm
e)VérificationaL'E .L .S

................................... Condition vérifiée.

e.1)Au niveau des travées :

Lorsque la fissuration est peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la contrainte
maximale dans l'acier tendu o,

Section rectangulaire . — f
{ g :>S|'a<(7—1j+ c28

_ ra< = 0y, <0, =0,6 x f,; =15MPA
Acier F E 400 2 100

e.2)Verification des compressions dans le béton a I’E.L.S

Si la condition ci-dessous est vérifiée la vérification des contraintes de compression dans le
béton est inutile (sur appuis et en travées).

a< 7/_1 +fC28.7/: Mu
L2 100’ M

ser

Tableau 111.3 : Vérification des compressions.

My(KN.m) | Mser(KN.M) | a < [“’ — 1) LIPS Ot Observation

2 100
Appui 6,94 5,89 0,445 0,0432 | Condition vérifiée
Travée 10,24 8,69 0,44 0,169 | Condition veérifiée

o, < 0, Les armatures calculées a L’ELU seront maintenues.
f)Influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis
Sur un appui de rive ou intermédiaire on vérifier que ’on a :
0,75.V
V, <V, et V, <0,267.0,2 . fc,g = — Y <g<d

0728
bo.fc28

Lorsque « a » n’est pas donnée on utilise la formule suivant :
a= Ia —2cm telque: Ia = IS —Typede crochet

Ia : Longueur d'ancrage.

IS : Longueur de scellement droit( donnée a partirdu BAEL91)
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On choisit parexemple un crochet de 90°

Donc: Ia = IS —24,69¢ tel que: Is =35¢ (Fc28 =25MPag; Fe 400)
Ia =10,31¢ =10,31x1,00 =10,31cm

Alors:a = Ia —2=10,31-2=38,31cm

V, =0,267xaxh —0,267(8,31x1,2) x102 x 25 = 66,56 KN

0*Tcos
vu < \7u 510,33 <B6,56. .t Condition verifiée.

g)Verification des armatures longitudinales
Au droit d’un appui simple, la section A des armatures longitudinales inférieures doit étre

telle que 1’on ait :

V,
> U
A fely,
1,15x10,33x10™ 3 2
A == : =0,30cm
s 400

AS = 2,36cm2 > 0,300m2 = condition Vérifiée.

h)Vérification de la contrainte d*adhérence limite

Il faut vérifier que : T, < TS

Y/

T, =—a : Etant la somme des périmétres utiles des barres
* 70,9023 (2u P )

T = 0,6-\|182-ftj ; Pour les armatures & H.A —=1,5y/, d'aprés le tableau :

ﬂ28 =21 MPA;%S = 0,6.1,52.2,1: 2,84 MPA

> 1=327R=32314.0,6=1130cm

-3
r = 10,33.10 — 0.44 MPA
0,9.0,23.0,1130
Donctgs =044 MPa< T=284MPa........ccceo v v vvvvevvvvvvvev e e Condiition verifiée.

a)Vérification de la fleche
D’aprés BAEL 91 modifiée 99 : f < faam

L
AvVec : Fadm :ﬁ —Lmax : la portée maximal

Dans notre cas, ona: Lpyax=4,30m

F 430_O 0086
=—=0, m
adm 500
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3
bh h
lo =5+ 15 A — d)? - d’ = 0,1k
I, = 0,65 x 0,207 +15.3,39 0.20 0,024)2
o~ 12 3,39( 2 ,024)
I, = 4,69.10"1 m4
_ Ay 339107 0013
P=bd 0120216
0,05ft,g 0,05.2,1
t 2 +3b0 - 2 +3.012 0013_ 16
2+ 3P ( '0,65) )
U -1 1,75ft28 0818
B (4p 6st) + ft28
1,11, 1,1.4,69.1071

I = = = 0,14m*
= +A4U)  (1+3160818) m

_ Mg 1024107043
f =081, ~ 10, 321642014 "% m

Avec :Ei = 11000(fc28)1/3 = 32164,2MPa
Donc:f =4210—-3cm < fadm =0,86cm.........cccceeeviinin.... Condition vérifiée.

111.4.1.5.Schemas de ferraillage des poutrelles Etage courant

[ 1110 [ E— 1T10({chap)+1T10{fil}
S
------------------ 3T10 3TI10
Coupe en travées coupe en appuis
Figure 111.6: Ferraillage des poutrelles de rive.
P iTio . 1T10{chap)+1T10{fil}
a5
------------------ 3rio 3710
Coupe en travées coupe en appuis

Figure 111.7: Ferraillage des poutrelles intermédiaire.
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111.4.2.Planchers terrasse
111.4.2.1.Etude des poutrelles Planchers étages terrasse

On a deux (02) types des poutrelles selon le nombre et des longueurs des travées
Type 01 : Travées B-C, C-D, D-E et E-F :

gl 1

A 350m & ga0m O 39090m O

Type 02 : Travée 3-4 :

a)Verifivation des conditions d’application de la methode forfaitaire
e la charge d’exploitation Q < max(2G,5 KN/m2)

® Q=15KN/M*<10,08 KN/M?) ..o, Condition vérifiée.
e Poutrelle a d’inertie constante (1= C™)......... ovveivieeiiieeeeen... Condition vérifice
e Fissuration peu préjudiciable ...........ooooviiiiiii Condition non vérifiée.

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

Cette méthode est dérivée du théoréeme des trois moments, mais avec certains ajustements
propre aux poutres en béton armé.

b)Sollicitations

G =6,48KN/m2  :Q =1KN/m?
G =6,48x0.65 =421 KN/ml
Q =1x0,65 = 0,65 KN/ml

G =2G/3 =280 KN/ml

Q = 1,35G +1,5Q = 4,75 KN/ml

Quy —G +0Q=345KN/ml

Se
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Chapitre 111 : Calcul des planchers

» Exemple de calcul type 01
alELU
e Moments fléchissant Sur appuis (isostatiques)

Sur appuis de rive

M, = qu _ 4’75(:’90)2 =9,03KN.m = M, = 0,2 M, =0,2(9,03) =1,8LKN.m.

2
v q;z _ 4,75(5180) =8,57KN.m = M, = 0,2 M, =0,2(8,57) =1,71KN.m.

Sur appuis intermédiaires

On suppose : MA :ME =0

3 3 3 3
_ 4,75(3,52)° +4,75(3,90)° _ 775 KN M. = 4,75(3,12)° + 4,75(3,52)° _ 6.23KN.m.
B 8,5(3,52 + 3,90) C 8,5(3,12 + 3,52)
3 3
_4,75(380)° +4,75(3,12)° _ 6,88 KN.m.

D 8,5(3,80 + 3,12)

e Moments fléchissant En travées
_475(390? 181-775 (1,81-775)

M =12,24 KN.m
AB 8 2 4,75 x 2(3,90)2
2 _ _ 2
M 47503520 7.75-623  (T.75-6237 ooy
BC 8 2 4,75 x 2(3,52)2
2 _ _ 2
M - A75B12)7 623-688 (623-6887 .. .\ o
CD 8 2 4,75% 2(3,12)?
2 _ - 2
v _A75@8072 688-171  (6,88-1,71) — 6,36 KN.m
DE 8 2 4,75 x 2(3,80)2

e Efforts tranchants

T, = —1’813 _93’75 +4,75 —3’30 =7,74KN
Travee (AB) 181’— 7.75 3,90
T, ="~ _4752"=—_10,78 KN
3,90 2
T, = —7'72;26’23 + 4,75—3’;32 =8,79 KN
Travee (BC) 7 751— 6,23 3,52
T.=———=2_ 4752 - _793KN
3,52 2

50



Chapitre 111 : Calcul des planchers

.= —6’22 _1;3’88 +4,75 —3’212 =7,20KN
Travée (CD) 6 23’ 6,88 3,12
T, =————— 475" =_762KN
3,12 2
T, = —6’82 ; ;’71 + 4,75—3';30 =10,39 KN
Travée (DE) 6 88’ 1,71 3,80
T, =—— =475~ =-766 KN
3,80 2
AIELS

e Moments fléchissant sur appuis (isostatiques)

Sur appuis de rive :

2
M, = q: - 3’45(2’90) =6,56KN.m = M, =0,2 M, =0,2(6,56) =1,31KN.m.

2
M, = qu _ 3’45(;”80) =6,23KN.m = ME=02 M, =0,2(6,23) =1,25 KN.m.

Sur appuis intermédiaires :

On suppose : MA :ME =0

3 3 3 3
_ 3,45(3,52)° +345(3,90)° _ 5.63KN.M. M. = 3,45(3,12)° +345(3,52)° _ 452 KN.m.
B 8,5(3,52+3,90) C 8,5(3,12 + 3,52)
3 3
_3453380)° +345(312)° . \

D 8,5(3,80 + 3,12)
Moments fléchissant en travées
_345(3,90) 131-563 (1,31-563)

M =890 KN.m
AB 8 2 3,45 x 2(3,90)?
2 _ - 2
v _345(352) 563-452 (563-4522 _ 4,80 KN.m
BC 8 2 3,45% 2(3,52)2
5 _ -5)2
M - 345@127 452-5  (AS2-5)° _,
CD 8 2 345x2(3,12)
2 _ _ 2
M - 345@80¢ 5-125 (5-125° _ o0
DE 8 2 345x2(3,80)
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e Efforts tranchants

Travée (A - B)

Travée (B-C)

Travée (C- D)

Travée (D - E)

5,76 KN

= 131-583 345390 _560KkN
3,90 2
- 131-563 3,45 3,90 _ _784KN
3,90 2
5 = 563-452 3,45 352 _ 6,39 KN
3,52 2
T = 563-452 45,5352 __
3,52 2
.= 452-5 3,45£ =523KN
3,12 2
L= 452-5 _ 3,45£ =554 KN
3,12 2
= 5-125 3,45—3’80 =7,54 KN
3,80 2
T, =2 05 545380 557kN
3,80 2

Calcul des planchers

Tableau 111.4 : Tableau récapitulatif des sollicitations des poutrelles (Terasse).

E.L.U E.L.S
L?
Type | Travée M(KN. m) et T(KN) M(KN m) et T(KN)

L(m) | (m)

AB 3.90 {3.90| 9,03 |1,81|7,75|12,24| 7,74 | -10,78 |6,56|1,31|5,63|8,90|5,62 | -7,84

1 BC 440 |3.52| 7,36 |7,75|6,23| 6,62 | 8,79 | -7,93 |5,34|5,63|4,52|4,80|6,39| -5,76

CD 3.90 |3.12| 5,78 |6,23]6,88| 6,11 | 7,20 | -7,62 |4,20{4,52| 5 |4,44]5,23|-5,54

DE 3.80 |3.80| 8,57 |6,88]1,71| 6,36 | 10,39 7,66 |6,23] 5 |1,25|4,50]7,54| -557

2 FG 3.85 (3.85| 8,80 |1,76{1,76| 8,80 | 9,14 | -9,14 |6,39|1,28|1,28|6,39|6,64 | -6,64

Le ferraillage des poutrelles se fait pour une section en T soumise a la flexion simple a

P’E.L.U.R. En suit la vérification du béton et les sections d'armatures se fait a I'E.L.S.
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Calcul des planchers

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

MOmaX =9,03 KN.m
=12,24 KN.m

a(inter)max — 7, 75KN.m

=10,78 KN

M
M_, . =181 KN.m
M
T

max

111.4.2.1. Ferraillage en travée

a)Vérification de I’étendue de la zone comprimée

h0
Mtab = b.ho.csbC d—7

M, . =65x4x14,17(18-2).10"3 =58,95KN.m

tab

M =10,24 KN.m< Mtb =58,95 KN.m M{' < My = La zone comprimée se trouve

t max

dans la table de compression.

—> La section de calcul sera une section rectangulaire de dimensions :

(bxh)=(65x20)cm?.

b)Vérification de I’existante des armatures comprimées (A”)

M 3
f, b 14,17 (18)2x65

_ ; . —100
1=0,041<0,392 = pivot.A: 5 =10 Ao
o =1,25(— \1- 211 )=0,0523
B=1-040=0,979

f
oo =& =29 _348 MPa
S 8, 11

N

(¢

M 3
__t _ 1224x10 =199 cm? = Ag=1,99 cm?
S Bdog 0979x18x348
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c)Condition de non fragilité (B.A.E.L 91 art A.4.2.1)

f

A sma( 2023 bxdx—28) A > max(1,3:1,41]
min 1000 fe min

A . =141cm?
min

2

= A A J=max(1,41;1,99) =199 cm?.

adoptif ~ rnaX(Amin; cal)

Le choix:
Ag = 3T10 = 2,36 cm?

111.4.2.2.Ferraillage sur appuis

e Appuis intermeédiaire

Etat- limite ultime de résistance : MY =7,75 KN.m

a max(inter)

La section de calcul est une section rectangulaire de dimension : (b0 x h) = (12x 20) cm?

Magintery  7,75x103

foo @by 14,17(18)x12

0=1,250 - \1-21)=0,191 =p=1-0,40=0,923
_ IVla(inter) 3 7,75x103

As_ = =
a B.d.os 0,923x18 x 348

=0,141<0,392 > A. =0

S=

=134 cm?

= A= 1,34 cm?

e Appuis de rive

MY - =181KN.m
a max(riv)
Maiv)  181x103

foodiby  14,17(18)x12

0=1,250— 1= 2y1)=0,041 =B =1-0,40 = 0,983
M

—0,033<0,392 — A'S -0

Ao __a(iv) _ 181x10°
a(riv)  p.do g 0983x18x348

=0,29 cm?

= Ag= 0,29 cm?
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a)Condition de non fragilité (B.A.E.L 91 art A.4.2.1)

f
A > ma( 2D 023xbxdx t28):(12><20;0,23x12x18xﬂj:>A > max([0,24;0,26]
1000 1000 400 min

min fe
A =118 cm?
min(inter) ™
A —max|A A )= max(0,26:118) =118 cm?.
adoptif min’" “cal
Le choix:

As = 2T10 = 1,58 cm?

~029cm? = A ax(A A ):max(o,26;o,29)=o,29 cm?2.
min’" "cal

Amin(riv) adoptif ~
Le choix:
As=1T10 = 0,79 cm?
111.4.2.3. Vérifications
a)L'influence de I'effort tranchant
D’apres le BAEL91 (art A.5.1,211):
T 1078x103

u- by xd  12x18x100

T

=0,50 MPa

_ f
Fissuration peut nuisible : T, = min{O,Zﬁ ;5M Pa} =3,33 MPa
b

T, 0,50 MPa< %u = 3,33MPA= condition verifier .

b)Section et écartement des armatures transversales A, :

b.1)Diameétre des armatures transversales :(article A.7.2, 2 du BAEL91):
. (h b
<min| —; =2
% (35 10 g j

@ < min(@;@;loj =551~8mm
35 10

Onprend : ¢, =8 mm=>A =148=05 cm?2

b.2)Calcul des espacements d’apres le BAEL91 (A.5.1, 22)
{St <min(0,9 xd;40) cm

. =S, £16,20 cm=S, =20 cm
St <min(16,2;40) cm t t
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b.3)La section des armatures transversales

At US(TU _O’Sk'ftj)

byst 09f,. (sino. + cosa)

k=1 (fissuration non préjudiciable)

a=90° = Sina +Cosa =1

feE =235MPA  ;6s=1,15

as(ru —0,3k.ftj)
b, .st
0,9.f, 0

At 115(0,50 - 0,3x1x 2,1)
0,9x 235
At=-104.10"

*) = At>

x0,12x 0,20

La section exigée par la condition de non fragilité (B.A.E.L 91mod99 DTU page 196).

c)Pourcentage minimal des armatures transversales

At x f T
€ > max (-L;0,4 Mpa)
b.xs 2
0 "t
At x fe
>max (0,25; 04 Mpa) =04 Mpa
bxs
t
0,4xb. xS
A, > 0"t | _04x012x0.2 _ ) 14.10-5m2~0.41cm?2
t fy 235

Alors on adopte :

g =8 MM=A =1¢8=05 om?

d)Compression de la bille d*about

La contrainte de compression dans la biellette est:

- B

-

o
Tu
=LAl — . -

Figure 111. 8 : Compression de la bille d*about.

+—>
a
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F Fb:Tux\/E
=—— avec:
Gb S SzaXbO
V2
= 2.T
D’ou:Gb:—b
a. 0

a = la longueur d'appuide la biellette <0,9xd

On doit avoir : Eb < chS/Yb

Mais pour tenir compte du fait que I'inclinaison de la biellette est 1égérement différente de
45° donc on doit vérifier que :

op < 0,8fc28/yb
oT 085 2y
a.b0 Ty 0’8'b0'fc28
2x10,78x1,5 —1.29¢m

az=
0,8x12x25%x10

a=min(a";0,9xd);
a'=c—-c-2cm=40-2-2=36cm

A=min(36cm ;16,2 cm)=16,2cm > 1,29 ..........ooooiiiiiiii Condition Vérifiée.
e)Vérificationa L'E .L .S
e.1)Au niveau des travées

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

maximale dans I'acier tendu o

Section rectangulaire —
{ g :>Si:a<(7—1j+ic628

: —= =0, <0, =0,6x f,, =15MPa.
Acier F,E400

e.2)Vérification des compressions dans le béton a I’E.L.S
- Si la condition ci-dessous est vérifiée la vérification des contraintes de compression dans le
béton est inutile (sur appuis et en travées).

ag(j/—lJJrfczs;}/: M,
2 100 M

ser
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Tableau I11.5 : Vérification des compressions.

v—1 fc,, ol H
Mu(KN.m) | Mser(KN.m) | 4 < [ > j+ foea T Observation
Appui 7,75 5,89 0,445 0,0432 | Condition vérifiée
Travée 10,78 8,69 0,44 0,169 | Condition vérifiée

O, < 0. Les armatures calculées a L’ELU seront maintenues.

f)Influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis
Sur un appui de rive ou intermédiaire on vérifier que ’on a :
V, <V,

Vu < O,267.a,20.fC28

0,75.V
U<g<d
b..f

0'%8

Lorsque « a » n’est pas donnée on utilise la formule suivant :

a= Ia —2cm telque: Ia = IS — Typede crochet

Ia - Longueur d'ancrage.

IS : Longueur de scellement droit(donnée a partirdu BAEL91)
On choisit parexemple un crochet de 900
Donc: Ia = Is —24,69¢ tel que: IS =35¢ (F028
Ia =10,31¢ =10,31x1,00 =10,31cm
Alors:a= Ia -2=10,31-2=8,31cm

=25M PA;Fe E400)

Vu =0,267 xa x b0 X fC =0,267(8,31x1,2) x 102 x 25=66,56KN

28
VU VU 10,33 < 66,56 oot e sevse s st b Condition vérifiée.
g)Vérification des armatures longitudinales

Au droit d’un appui simple, la section A des armatures longitudinales inférieures doit étre

telle que I’on ait :

-3
A > Vy > A = 1,15%x10,33 %10 _ O,30cm2
fely, s 400
Ac=2,36CM>2>0,30 CM2 .. or e Condition vérifiée.
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g.1) Vérification de la contrainte d*adhérence limite

Il faut vérifier que : T, < %s

V i
r.=———Y4 ——: : Etant la somme des périmétres utiles des barres
*~09.0,235 u (2 P )

T = 0,6-\|132-ﬁj : Pour les armatures a H.A —= 1,5y, d'aprés le tableau :

ft g =21 MPAZ, = 0.6.1,52.2,1=2.84 MPA

Z,u =3.27r.R=3.2.314.0,6 =11,30cm

-3
T, = 10,33.10 = 0,44 MPA
0,9.0,23.0,1130
Donc:ts, =044 MPa < T=284MPQ.......c.covvviiiiiiinnannnnn, Condition vérifiée.

g.2)Vérification de la fleche
D’aprés BAEL 91 modifiée 99 : f < f aqm

Lma
Avec : Fagm m —Lmax : la portée maximal
Dans notre cas, ona: Lma=4,40m

440

500
bh’

o == +15Aut(2—d) > d’ =0,1h
0,65 x 0,203

="

I, = 4,69.10"1 m4

Ayr  3,39.107%
p = = =0,013
bod 0,12.0,216

005ft28 0,05.2,1

Ai = 2+3°9)p (2+332§)0 o1z 18
oo LISF28

(4p Gst) + ft28
fF, = Ll 1,1.4,69.107" _ 014m¢

(1+40)  (1+3160818)

-3 2
f = M2 _ 1024107343
10E;p; 10. 32164,2 .0,14

=4,2.10%m
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Avec :Ei = 11000(fc28)1/3 = 32164,2MPa
Donc: f =4210—3cm < fogm =086cm.........cooiiiiiin.. Condition vérifiée.

h)Schémas ferraillage des poutrelles Plancher Terrasse

> Poutrelles de rive

Coupe en travées coupe en appuis

Figure 111.9: Schémas ferraillage des poutrelles Plancher Terrasse (Poutrelles de rive).

> Poutrelles intermédiaire

1T10(chap)+1T10(fil) 1T10(chap)+1T10(fil)

3Tlo

Coupe en travées Coupe en appuis

Figure 111.10: Schémas ferraillage des poutrelles Plancher Terrasse (Poutrelles intermédiaire).

Il faut que les conditions suivantes soient vérifiées :

h
(Zts 2 (205 1 ) 0046>0,0844) oo Condition verifiée.

L 225 430 22,5

h M

Tty ser | (20, 8689 ), (0,046<0,088)................... Condition verifiée.

< L 10M, 430 10x9,82
Ser
A

s (L] [286 0,011< 43 _ 0,012 | .o Condition verifiée.

\ od Ty 12.18
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Vu que la 2°™ condition ne pas Vvérifiée; on procédera donc au calcul de la fléche.
Donc on passe au calcul pratique de la fleche:
On va calculer:
M Ml
10Ei.If,

V=
10Ev.If,

Fi :Fléche due aux charges de faible durée d'application.

FV : Fleche due aux charges de longue durée d'application

Avec: E; =11000(f 13 _32164,2 MPa

c28)

E., =3700(f ..)3 =10818,86 MPa

Vv 028)

P U PP L
IR SRTIR A B ST

IO - Moment d'inertie de la section total rendue homogene /a I'axe passant par sonC.D.G ;

Ifi: Moment d'inertie fictif pour les déformations instantanées ;

va : Moment d'inertie fictif pour les déformations de longue durée.

A) Détermination du centre de gravité :

2AY;
y _—
G zAi
_ (65.4)(2+20—4)+[(20—4)12(20—4)/2] +15.2,36.3
G (65.4) + (20— 4)12+15.2,36
Yg =12,97cm

B) Détermination du moment d'inertie :

3 3 3
by b-b )y~ -h)> b .(h,-y.)
| -G _ 07°G 07 0"t "G L 15a (d-y.)?
3 ~ 3 _ 3
Ig:65(123,97) (65 12)(132197 4”7 | 1220 312’97) +15.2,36(18 - 12,97)2

|, =36807,61 cm?
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C) Charges prises en comptes :

1-charge avant mise de revétement : j=2,80x0,65= 1,82KN/m2.
2-charge apres mise de revétement : G =6,78x0,65= 4,41KN/m2.

3-charge total a I'E.L.S : P =(G +Q);P =(6,78+1) x 0,65 =5,06 KN/mZ.

D) Calcul des moments correspondants :

M, =0,85x ) 12/g = [0,85><1,82 x (4,3)2J/8 ~ 358 KN.m

Mg =0,85xGx L2/g = [0,85>< 4,41 (4,3)2}/8 - 8,66 KN.m

M, =0,85xPx L2/g = [o,ssx 5,06 x (4,3)2}/8 ~9,94KN.m

E) calcul des contraintes:

M, M, M, 3,58.10°
Ogy = = = = =85,12 MPa
A,Z As.d(1—0,4at) A,.d(1-0,4[1,25(1- 1_2“u] 2,36x17,82
Mg  866.10° M,  994.10°
E - 2 =20592MPa ; 6 =——=— = 236,36MPa

o = = =
G A.Z 236x17,82 A,Z 2,36x17,82

F) Calcul des coefficients :

_As 236 4010
b,.d 12.18

3 0’05'ft28 3 0,05.2,1 B
i (2+3byh).f  (2+3(12)/65).0,011

My = (2/5).1; =1,496

G) Calcul des coefficients (p;) :
-1 1,75.ft28
|

(4.F.csi) +ft28

e (1,75.2,1) 02 p. =1 (1,75.2,1) 055
j (4.0,011.56,35) + 2,1 G (4.0,011.136,49) + 2,1

e :1{ (1,75.2,1) }:0’59

(4.0,011.156,70) + 2,1
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H) Calcul des moments d'inertie apres fissuration

oL,
AL @) °
3
avec:1, =2 i a M ogn2aa Bod)?
12 P 52

avec:d"=h—(®+c)=20-(0,20+2)=17,9cm

3
1, = 40 +15{2,36(2—20 _17,9)% + o} — 45542,65cm %
= LLASAZOS oaang sheme ;s 1, = T A904285 6oy 61om4 .
(1+3,74.0,2) (1+3,74.0,55)
= 14954265 pers pgem® ¢ | = 14554265 _ a0ccg goem 4.
(1+3,74.0,59) (1+0,2.1,496)
I) Calcul des valeurs de la fleche correspondantes
M. x L2
=t
10 x Ei X IFI
2 7 2 7
_ 3,58x(4,3)° x10 _007lem : F = 8,66 x (4,3)“ x10 —_0.30¢m.
] 10x32164,2 x 28659,56 I9 10x32164,2x16387,61
2 7 2 7
o 9,94 x (4,3)“ x10 _036cm : F - 8,66 x (4,3)“ x10 _042.cm.
P 10x32164,2x15623,06 V@ 10x32164,2 x 38559,82
F =F -F.+F_ -F
total "vg i ip ig
F =0,071-0,30+0,36-0,12 =0,011cm
total
Ftotal =0,011cm
F = L/500 = 430/500 = 0,86cm
adm
F =0,86cm
adm
F ot =0,011em <fogm ) 0,86 CmM oo, Condition vérifiée.

111.4.3.Calcul le ferraillage de la dalle de compression
La dalle doit avoir une épaisseur minimale de 4 cm, elle est armée d’un quadrillage des
barres, les dimensions de la maille ne doivent pas dépasser :
20cm (5.par m) pour les armatures perpendiculaire aux poutrelles.

33cm (3.par m) pour les armatures paralléle aux poutrelles.
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» section minimale des armatures perpendiculaire aux poutrelles :

AL> 200/fe  (cm2/ml) sil< 50cm
AL> 4l/fe  (cm#ml) si 50cm < 1< 80cm

Avec | : I’écartement entre axe des nervures
» section minimale des armatures paralleles aux poutrelles :
All> A1/2

L=0,65m

Fe = 225 Mpa
50cm < I=65cm< 80 cm —  AL> 4x65/225 = 1,15 cm?/ml
Onprend AL=5¢6=1,41 cm?/ml
A,> 1,41/2=0,71 cm*ml on prend A /=3¢ 6=0,85cm?m

On prend un quadrillage de section TS ¢ 6avec un espacement de 15 cm.

Les axes des poutrelles

/

T

Figure 111.11 : Schéma de Ferraillage de la dalle de compression.

111.4.4.Etude de la dalle pleine (sous-sol)

111.4.4.1.Epaisseur minimale requise ho 0,5Mox
7 A
I
Avec : a = I—X
y 0,75Mx
I :
hozz—xs Si a<04 !
| 0,5Mo R
> X i N g
hy, = 20 Si a>04 05My I\ 05M,,
Lx : la petite portée du panneau de dalle. 0,75M,,

Ly : la grande portée du panneau de dalle.  Figure I111.12: Panneau de dalle le plus sollicité.
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111.4.4.2.Panneau intermédiaire

_ 470

a=——=097 ;Ix=470cm L,-480cm
480

a)Chargement
e Charge permanente :
G=5.99 KN /m2
e (Charge d’exploitation :
Q=3.5 KN/m2
e Charge ultime :
Qu= (1,35G + 1,5Q) = 13.34KN/m

b)Sollicitations

a= %: %gz 0.97 >0,4 la dalle travaille suivant les deux sens
y

a= 097
Avec pour les coefficients py et py:

1

1
. 3

= X =a°(19-09.)>~
M gle24a®) " ( ) 4
{ﬂx = 0,039

uy = 0,937

b.1)Moment isostatique
e Sensly:
Mox= px.q.1x? = 0,039 x 13,34 X (4,7)> = 11,49 KN.m
e Sensly:
Moy=py .Mox = 0,937 x 11,49 = 10,76 KN.m
b.2)Moments en travée et sur appuis
M= 0,75. Mox= 8,62KN.m
M= 0,75. Mgy= 8,07 KN.m
Mainter= 0,5. Mox= 5,75 KN.m
c)Calcul de ferraillage
ATPE.L.U

Dalle sous-sol

Pour une bande de 1m de largeur (b = 100cm; d = 09h = 0,9 x 15 = 13,5 cm).

65



Chapitre 111 : Calcul des planchers

c.1)Les armatures inférieures (en travée)
e SenslLx:
My =8,62 KN.m.
_ Mt 862x10°
f,..02.b 14,17 x (13,5)2x 100
i =0,034—2=_,83-0,982

u

=0,034<0,392 > A's=0

O :f—e:ﬂ=348MPa.
8, 1,15
3
ASX = Mt = 8,62x10 =1,86 cm2/ml.
B.dog 0,982x13,5x348
e SensLy:

My=8,07 KN.m

Mt 807x10°
f..02b  14,17x(13,5)2x100
p=0,031—T2 58 =0,985

Mt  807x10°
B.dos 0,985x13,5%348

l"l:

=0,031<0,392 > A's=0

Asy = =1,74cm?/ml.

c.2)Les armatures supérieures (sur appui)
e Appui intermediaire
Mainter = 5,75 KN.m
~ Ma _ 575x10°
f,..d2b 14,17 x(13,5)2x100
n=0,021—"2 530,990

3
Aa .= Ma __ 575x10 =1,23cm?/ml.
B.d.os 0,990x13,5x348

0

=0,021<0,392 > A's=0

c.3)Pourcentage minimal des armatures
e SensLy:
Ay min (cm?/ml) =8.hy  (feE400)
Aymin=8 X 0,15 = 1,2 cm?/ml

e SensLx:
Ay min (cm2/ml) = Ay min-3_Ta . 0,=0,97
3-97

Ax min = 1,2-7 =121cm2/ ml
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» Entravée:

A = max (Axmin, Asx ) = max (1,21; 1,86) = 1,86cm?/ml

Aty =max (Aymin, Ay ) = max (1,20; 1,74) = 1,74 cm*/ml
= Sur appui :

Az inter = Max (Ay min, Aainter) = max (1,20; 1,23) = 1,23 cm®/ml
c.4)Choix des aciers

Diametre :

¢< (ho /10)

D’ou : ¢< 150 /10

Et puis : ¢< 15 mm

c.5)Espacement des armatures (fissuration peu préjudiciable)

Six <min (3.h0; 33 cm) Sty< min (4.h0; 45 cm)
sens Lx{ Sy <min (3.15; 33 cm) ; sens Ly< Sty<min (4.15; 45 cm)
Stx< 33 cm Sty< 45 cm

c.6)Le choix des aciers

> Entraveée:
Sens Lx {Atx = 1,86 cm?/ml :{6T12 P.m = 6,79 cm?/ml
Sec< 33 cm St = 16cm
Sens L Ay =174 cm?/ml :{6T12 P.m = 6,79 cm?/ml

» Sur appui :
e Appui intermédiaire :

{Aainter = 1,23 cm?/ml :{6T12 P.m = 6,79 cm?/ml
Sainter <33 cm Sty = 16cm

c.7)Nécessité de disposer des armatures transversales
1) on suppose que la dalle est bétonnée sans reprise dans son épaisseur ;
2) I'épaisseur de la dalle est de 15 cm ;

3) on vérifier I'effort tranchant :

(V, = ou | :[13,34><4,7oj (1)97 _ 2111KN
21.:% 2 1+
o >0,4 —< 2
V, = Qu %=M=20,90KN <2111 KN
\

VmaX: max (Vx, Vy) i Vmax = 21,11 KN .
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Vo 21,11x10°

max

T hd  1000x135

o _0,07.22 —1.17 Mpa
15

b ’

=0,16 Mpa

T =0,07.

T =0,13< 7 =117 MP oo Condition vérifiée.

De (1), (2) et (3) : Pas de risque de cisaillement.
d)Les vérifications a L’E.L.S
d.1)Chargement :
e Charge permanente :
G=5.99 KN/m?
e Charge d’exploitation :
Q=3.5 KN/m?
e Charge service :
Qser= (G+Q) = 9.49 KN/m
d.2)Sollicitations

a= L: %gz 0.97 > 0,4 la dalle travaille suivant les deux sens

y

My = 0.039
o= 0,97 :{
Hy= 0.937

» Moment isostatique
e SensLly:My=px.ql.2.x = 0,039 X 9,49 X (4,7)> = 8,18 KN.m.
e SensLy: Mgy=Hy. Mx=0,937 X 8,18 = 7,66 KN.m.
» Moments en travée et sur appuis
M= 0,75. M= 6,13 KN.m
M= 0,75. Mgy= 5,75 KN.m
Mainter= 0,5. Mox= 4,09 KN.m
d.3)Vérification des contraintes dans le béton
e Suivant Ly:
En travée :
Mt =613KN.m ;A, =6,79cm?*/mL; A'=0
Position de 1’axe neutre (y) :

Y=by2/2 +nds’(y —d) —nds(d—y) =0
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Ona: Ay =0;etn=15
D’ou:
50y + 15.6,79(y — 13,5) = 0
Donc : y=4,32 cm
e Calcul du moment d’inertie
I= by3/12 + 15As (d — y) ?
I =100.(4,32)3/12 + 15.6,79(13,5 — 4,32)> = 1=11270,52 cm*
e Lacontrainte dans le béton oy,
onc = K.y= (Mser/I).y

6,13.103

Obe = Timr052 % 4,32 = 2,35 Mpa

e La contrainte admissible du béton o,
obc= 0,6 fc28 = 15MPa
Alors :

Obe =2,35 MPa< Ope = 15MPa ....oveeiee e Condition vérifiée.
Donc les armatures calculées a I'E.L.U conviennent.
Sur appuis :
Ma = 4,09 KN.m Aa = 6,79cm?/ml , A’ =0.
Position de 1’axe neutre (y) :
Y=432cm
Moment d’inertie (I):
[ = 11270,52 cm4
e La contrainte dans le béton o
onc= K..y= (Mser/I).y

_ 4,09.10%
be = 11270,52

X 432 = 1,57 Mpa

e La contrainte admissible du béton oy :
ope= 0,6 fc28 = 15MPa
e =1,57 MPa< Ope =I5MPA «.oeeeeiieeeeeee e, Condition vérifiée.

> Suivant Ly :

En travée :
Mt, =575 KN.m ;A =6,79cm?/ml ;A'=0

Position de 1’axe neutre (y) :

Y= by2/2 —nAs(d—y)=0=y =432 cm.
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Calcul du moment d’inertie :
3
=2 1+15As(d—y)? == 11270,52 cm4

e La contrainte dans le béton oy
onc =K.y= (Mser/I).y
onc =4,11.103/11270,52.4,32 = 1,58 Mpa
e La contrainte admissible du béton oy,
0bc=0,6 fc28 = 15MPa
Alors :
Obe = 1,58MpPa< 6pc= 15MPa ..ot condition vérifiée.

Donc les armatures calculées conviennent.

d.4)Disposition du ferraillage :

eArrét des barres
C’est la longueur nécessaire pour assurer un ancrage total :
Fe400 et fc28 = 25MPa.
Donc : Ly=40® =40.1 = 40cm.

eArrét des barres sur appuis
L1 = max (Ls; 0,2 Lx) = max (40cm; 86cm).
L1 = 86 cm.
L2 = max (Ls; L1/2) = max (40cm; 43cm) = L2 = 43 cm.

eArrét 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 sur deux .Dans le cas contraire, les autres armatures sont arrétées a une
distance des appuis inférieurs au Lx /10 de la portée.
Lx /10 = 430/10 = 43 cm.

e)Armatures finales
Suivant Ly: At = 6,79 cm?/ml soit 6T12 /mL avec St = 16cm
Suivant Ly: At = 6,79 cm?/ml soit 6T12 /mL avec St = 16cm ;
Azinter= 6,79 cm?/ml soit 6T12 /mL avec St = 16cm.
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6T12/ml N

r

6T12/ml

Lx =5m

RS

Figure 111.13: Schéma Ferraillage Supérieur du panneau de la dalle pleine.

6T12/ml

Ly=4,3m

Lx =5m
6T12/ml

Figure 111.14: Schéma Ferraillage inferieur du panneau de la dalle pleine.
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Chapitre V : Etude Sismique

V.1.Introduction
V.1.1.Définition d’un séisme

Le séisme est le résultat de la libération brusque d'énergieaccumulée par les contraintes
exercées sur lesroches, le résultat de la rupture des roches ensurface s'appelle une faille. Le lieu
de la rupture des roches en profondeurs se nomme le foyer.

Plus rares sont les séismes dus a l'activité volcanique ou d'origine artificielle (explosions
parexemple). 1l se produit de trés nombreux séismes tous les jours, mais la plupart ne sont
pasressentis par les humains. Environ cent mille séismes sont enregistrés chaque année sur
laplanéte. Les plus puissants d'entre eux comptent parmi les catastrophes naturelles les
plusdestructrices. La science qui étudie ces phénomenes est la sismologie (étudiée par des
Sismologues) et l'instrument d'étude principal est le sismographe.

V.1.2.Causes du séisme

1- Activités volcaniques (explosions, ascension des matieres fondues).

2- Actions de I’eau souterraine.

3- Mouvements tectoniques (tension et rupture dans 1’écorce causées par les mouvements des

plaques).

V.1.3.Effets du séisme sur les structures

La translation du sol entraine des oscillations forcées dans les structures portées.

e Les composantes horizontales H (qui sont dangereuses) produisent des oscillations latérales
de flexion dans les 2 directions.

e Dissymétrie de rigidité ou de masse dans la structure qui produit des oscillations de torsion d’axe
vertical.

e Les composantes verticales V produisent des vibrations longitudinales qui affectent larésistance
des poteaux aux charges latérales et leur ductilité.

V.1.4.L’étude sismique
L’¢étude sismique consiste a évaluer les efforts de 1’action s€ismique sur notre structure. Pour

cela, plusieurs méthodes approchées ont été proposées a fin d’évaluer les efforts internes
Engendrés a I’intérieur de la structure sollicitée.

V.2.0bjectif de I'étude dynamique:
L'objectif initial de I'étude dynamique d'une structure est la détermination des caractéristiques

dynamiques propres de la structure lors de ses vibrations. Une telle étude pour notre structure telle
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qu'elle se présente, est souvent trés complexe c'est pourquoi on fait souvent appel a des modélisations
qui permettent de simplifier suffisamment les problemes pour permettre I'analyse.
V.3.Méthodes de calcul

Selon le RPA 99 le calcul des forces sismiques peut étre mener suivant trois méthodes :

- Méthode d’analyse modale spectrale.

- Méthode d’analyse dynamique par accelérogrammes.

- Méthode statique équivalente.
V.3.1.Analyse statique équivalente

Pour les batiments réguliers et moyennement réguliers, on peut simplifier les calculs en ne
considérant que le premier mode de la structure (mode fondamental). Le calcul statique a pour
but de se substituer au calcul dynamique plus compliqué en ne s’intéressant qu’a produire des
effets identiques.
V.3.2.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 maxima des réponses qui intéressent le concepteur et non la variation temporelle.
Elle permet de simplifier les calculs. On procéde alors a une analyse modale en étudiant un
certain nombre de modes propres de la structure.
V.3.3.Choix de la méthode

Dans notre cas la méthode statique équivalente n’est pas applicablepuisque notre batiments ne
vérifient pas toutes les conditions de I’article (4.1.2 ), D’ou la méthode choisit sera la méthode
d’analyse modale spectrale.
V.4.Modélisation

La modélisation est la détermination d’un modele, tenant compte le plus correctement
possible de la masse et de la raideur de tous les éléments d’une structure, qui est par la suite une
phase essentielle pour 1’étude de la réponse au séisme.

Le choix du mod¢le représente une phase trés importante de 1’étude : plus il se rapproche
de la réalité, plus I’étude ne sera précise. C’est également une phase délicate : un mauvais
modele peut s’écarter totalement de la réalité, ou encore 1’incohérence des hypotheses peut
apporter un degré de précision illusoire.

La modélisation doit rendre compte du comportement mécanique réel du batiment. Il ne
s’agit pas toujours de recopier simplement le plan du batiment, il faut surtout prendre en compte

le comportement des éléments d’ossature pour les utiliser de la meilleure maniére.
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V.4.1.Modélisation des structures
L’analyse dynamique nécessite toujours initialement de créer un modele de calcul
Représentant la structure. Ce modele introduit ensuite dans un logiciel de calcul dynamique.
Pour 1’évaluation des forces sismiques, on utilise le logiciel «<ETABS V9.7.2» qui peut les
calculer suivant différentes méthodes :( Réponse Spectrum Function, Time History Function, ...)
«Réponse Spectrum Function» a été choisi parce qu’elle est basée sur la méthode dynamique
modale spectrale et qui prend en compte la réponse de la structure suivant les modes déterminés
en se basant sur les hypotheses suivantes équivalente et la méthode dynamique modale spectrale
e Masse supposée concentrée au niveau des nceuds principaux (nceud maitre) ;
e Seul les déplacements horizontaux sont pris en compte ;
e Les planchers et les fondations sont considérés rigides dans leur plan ;
e Le nombre de mode a prendre en compte est tel que la somme des coefficients de

participation modale soit au moins égale a 90%.

V.4.2.Présentation du logiciel ETABS V9.7.2

ETABS est un logiciel de calcul congu exclusivement pour le calcul des batiments. Il
permet de modéliser facilement et rapidement tous types de batiments grace a une interface
graphique unique. Il offre de nombreuses possibilités pour I’analyse statique et dynamique. Ce
logiciel permet la prise en compte des propriétés non-linéaires 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 de par sa spécificité pour le calcul des batiments, ETABS V9.7.2 offre un
avantage certain par rapport aux codes de calcul a utilisation plus étendue. En effet,
grace a ces diverses 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.).

La modélisation des éléments structuraux est effectuée comme suit :

e Les voiles ont été modélisés par des éléments « SHELL » a quatre nceuds.

e Les dalles ont été modélisées par des éléments « SHELL » (dalles pleines).

La masse des planchers est calculée de maniére a inclure la quantité BQ selon

RPA99/version 2003 (dans notre cas p=0,2) correspondant a la surcharge d’exploitation.
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La masse des éléments modélisés est introduite de facon implicite, par la prise en compte du
poids volumique correspondant & celui du béton armé & savoir 2,5 t/m°.
V.4.3.Démarches de modélisation sur ETABS V9.7.2 a suivre
e Modélisation de la structure :

Cette étape consiste a construire un modele équivalente au projet réel, concernant la géométrie et
les liaisons entre les éléments de modele comme suite.
e Edite Grid data:

Nous permet de définie les grille a suivre prochainement.
e Add New System:

Pour ajoute un autre forme cartésien ou cylindrigue.
e Define materials:

Permet de définir le matériau utilisé et ces différentes propriétés :
- CONC (béton)
- STEEL (acier)
- OTHER (autre)
e Define/frame section :
Pour saisir les dimensions des sections des éléments et matériel utilisé, ainsi pour définie la
nature d’¢éléments (poteau ; poutre).
e Define/static load case :

Pour définir les types des charges statiques (G, Q) et leurs coefficients de majoration.
e Assign /joint /restreint :

Pour définir le degré de liberté de nceuds sélectionnées (translations et rotations).
e Assign /joint / diaphragme :
Pour I’affectation d’un diaphragme rigide.
e Assign/frame line load /Distributed:
Permet d’appliquer les charges reparties sur élément frame sélectionné.
e Define /load combinaison :
Permet de définir les différentes combinaisons d’actions.
¢ Define response spectrum function :
Pour introduire la fonction de la réponse spectrale de la structure d’aprés un fichier texte.
e Define response spectrum Cases :
Pour la nomination D’effort sismique, et la détermination de leur sens d’application,

amortissement, angle d’excitation et la portion d’excentricité.
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e Définition du centre de masse:

Lorsque la définition des diaphragmes des plancher ETABS permet une création
automatiquement d’un nceud (c’est le centre des masses) ainsi il sera lié touts les nceuds situés a
ce plan par ce dernier avec une excentricité qu’il est définir précédemment.

e Analyse /set options :

Pour spécifier le nombre des modes propres de vibration a tenir en compte dans le calcul.

e Analyse/ Run :
C’est la commande qui permet de lancer le calcul.
V.5.Evaluation des efforts sismiques

Pour la détermination de la fonction du spectre de réponse on utilise le programme « spectre»
qui permet de donner donnent les valeurs du spectre de réponse en fonction des périodes.
L'action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant

125A 1+l(2,5779—1j si 0ST<T,
T, R

2,577(1,25A)(%) si T,<T<T2

%
J 2,577(1,25A)(%)(1—2j si T, <T<3,0sec

%
2,577(1,25A)(T—2j (gj (gj si T>3,0sec
3,0 T R

0.12
0.11

]
o1
!

N

o9
08 &

o7 o
.06 -

.05 .

04 o
03 CT——
0z e
o1 m———

a 1 =2 3 4 5

oo o o O O O oo

| (0.534:0079)

Figure V.1: Spectre de réponse.

Avec : % Spectre de Réponse de calcul.
g
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V.6.Calcul de la force sismique totale

La force sismique totale V, appliqguée a la base de la structure, doit étre calculée
Successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule 4.1 des
RPA99/Version 2003 :

V_A><D><Q><W
B R

AVec :

> Coefficient d'accélération de zone « A »

{Zone sismique Ila

Groupe d'usage 2 = A =005
» 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 :

(2,51 0<T<T,
2
T,\3
2 5
5 (T2)§(3)§ T<3
M 3) T =28

¢ Pourcentage d’amortissement critique « & »
Est en fonction du matériau constitutif du type de structure et de I’importance des
remplissages.
Portique en béton armé.

azlo%{

Remplissage dense.

n = J7/(2+10)=0,763>0,7

* e facteur de correction d’amortissement « 1 »

Est donnée par la formule suivante :

n=47/(2+10)=0,763>0,7
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e Lavaleur de la période fondamentale « T »
De la structure peut étre estimée a partir de formules empiriques ou calculée par des
méthodes analytiques ou numeriques.

La formule empirique & utiliser selon les cas est la suivante :
T = Cohy 't
hy : Hauteur mesurée en meétres a partir de la base la structure jusqu’au dernier niveau ;
C; : Coefficient en fonction du systéeme de contreventement et du type de remplissage ;
-£ : pourcentage d'amortissement critique ;
-Q : Facteur de qualité ;
-T1, T, : périodes caractéristiques associées a la catégorie du site,
Ona:
(T, ,T,) : Période caracteristique associé la catégorie du sol :

-Sol meuble —, site 3donc T, =0,15sec et T, = 0,5 sec.
Ona:T,<T<35s—05<0840<3

-T : La valeur de la période fondamentale T

hy = 43,04 m
C, = 0.050
3 3/,_
T = Chy /4 = 0.050 x 43,04 /4= 0,840
2 2
D=25 (T2)§ 25><0763x(0'5 )3 1,349
= = e = . =1,
2N\ ’ 0.840

» Coefficient de comportement de la structure « R »
-Mixte portiques/voiles = R = 5.
» Le facteur de qualité de la structure est fonction de « Q »
Q = 1+ZPq = 1+(0,05+0,05+0,00+0,00+0,05+0,10) = 1,25.
V.6.1.La masses de la structure « W »
La valeur w a prendre en compte est egale a la somme des poids w; calculés a chaque niveau

de la structure. W =) w; avec w; =Gi+p P;

Gi : Poids du aux charges permanente et a celle des équipements fixés éventuelles solidaires
de la structure.

Pi : Charge d’exploitation.
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¢ Ceefficient de pondération «f»

Est fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation.

Pour notre projet (cas des batiments d’habitation, bureaux ou assimilés) = S =0,2

Le tableau suivant résume le poids en (KN) aux différents niveaux :

Avec: S =18 X 26 = 468 m?

Tableau V.1: Détermination des poids des différents niveaux W(KN).

G, X ZI 149,6
G xS 235871 | 2358,72 | 235872 | 1632,96
nxbxhxyp X Hy 565 | 542,10 | 4284 | 240,97
b xh X vy X z 1 300 | 390 390 | 210,15
b x h X yp X z 1 330,75 | 330,75 | 330,75 | 195,60
0,8 X Gy X %)Zl 807,84 | 581,64 | 581,64 | 423,01
ex H Xy, X XL+ 085 L | 671,20 | 48539 | 48539 | 321,66
Gy X Sy X Gy XS, 344 | 344 | 344 |
Z G, 5127,03 | 4692,13 | 4578,34 | 3024,35

P=QxS, 702 | 702 702 468
G+BxP 5267,43 | 4832,53 | 471874 | 3117,95

Z Wi 60860,47 KN
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W13 =311,79t
Wi, = 471,87 t
Wi, = 471,87t
Wi =471,87t
Wy =47187t
Wg=47187t

W7 =47187t

Wes = 483,25t
W5 =483,25t
W, =483,251
W3 =483,25t
W, =483,251

W, = 526,74 t

Figure V.2: Poids de chaque étage.

V.6.2.Définition des masses
On definit chague masse ou moment d'inertie massique affectée aux nceuds de chaque niveau

(\Voir tableau V-I ci-apres).
M
D’ou: I, :E(ng+|yg)

Im : inertie massique (t.m?) ;
M : masse sismique qui égale au rapport W/g ;
W, le poids de chaque niveau i ;

g : l'accélération de pesanteur 9,81 ;
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S : surface du plancher ;

lxg : inertie du plancher suivant I'axe X ;

lyg : inertie du plancher suivant I'axe Y.

¥

G = Xg+0,05 Lmax

G-= yg+0,05 Lmax

X etY: coordonnees de I'excentricité fictive de 5% de la longueur max.

Xg €t yq: coordonnées du centre de gravité.

Tableau V.2: Masse ou moment d'inertie massique affectée aux neeuds de chaque niveau.

masse
Niveau Polds Super:icie Xg(M) |l yg(m) | Xq(m) [ Yo(m) || Ixg(m?) [ 1yg(m*) || sismique . ,
W(KN) | (m?) (KN, m%)
M(KN)

12°™ 13117,95 252 13 9 |(14,30] 10,30 4116 | 6804 | 315,26 |[13661,39
11°m 114718,74 468 13 9 14,30 10,30 || 12636 || 26364 || 477,12 |39760,20
10°™ (4718,74 468 13 9 (14,30 10,30 | 12636 || 26364 | 477,12 |39760,20
oM 114718,74 468 13 9 14,30 10,30 || 12636 || 26364 | 477,12 |39760,20
g™ [4718,74 468 13 9 (14,30 10,30 | 12636 || 26364 | 477,12 |39760,20
7°me 14718,74 468 13 9 14,30 10,30 || 12636 || 26364 | 477,12 |39760,20

6™ |4718,74 468 13 9 (14,30 10,30 ( 12636 || 26364 | 477,12 |39760,20

5°me 114832,53 468 13 9 14,30 10,30 || 12636 || 26364 | 488,63 [40718,99
4°™ 14832 53 468 13 9 (14,30 10,30 | 12636 || 26364 | 488,63 |[40718,99
3'me 14832,53 468 13 9 14,30 10,30 || 12636 || 26364 || 488,63 |40718,99
2°me 11483253 468 13 9 (14,30 10,30 | 12636 || 26364 | 488,63 |[40718,99

1% [4832,53 468 13 9 14,30 10,30 || 12636 || 26364 | 488,63 [40718,99

R.D.C [5267,43 468 10,73] 9 | 12,03 (10,30 | 12636 | 26364 | 532,60 [44383,47
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V.7.Disposition des voiles

La forme architecturale et la présence de locaux commerciales dans notre structure a
compliqué le choix de disposition des voiles. Nous avons essayé plusieurs dispositions qui ont
abouti, soit a un mauvais comportement de la structure, soit au non vérification de 1’interaction
voiles-portiques.

La meilleure position c’est elle qui vérifier touts les articles des régles parasismique
algériennes (RPA 99 V.2003) tel que période, déplacements, participation de la masse et I’effort
tranchant a la base.

Aprés plusieurs essais, on a retenu la disposition représentée en figure V.3.

— —tn — —_— — —
e | | | u —r
— —
— —_— _— _—
| . ] ] ] e |
— —_— —

— —
[T — | | | n s
— — _— — - —
| ] Re———] ] ']

ﬁ;{

Figure V.3: Disposition des voiles.

154



Chapitre V : Etude Sismique

Figure V.4: Vue en 3D du model obtenu par logiciel ETABS 9.7.2.

Les trois premiers modes de vibration sont comme suit :

Mode 01 Mode 02 Mode 03

L—x

Figure V.5: Modes principaux de la vibration.
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V.8.Vérifications
V.8.1.Calcul de I’effort tranchant
AXDXQxXW
- R
On doit vérifier que la résultante des forces sismiques a la base «V» obtenue par

combinaison des valeurs modales ne doit pas étre inférieur a 80% de la résultant des forces

sismiques déterminée par la méthode statique équivalente.

Telle que :
A =0,15
D = 1,349
Q=125
W = 6086,04 t

V= AXDXxQxW _0,15x1,349 X 1,25 X 6086,047

>V =V =1307,878t
R 5
V.8.1.1.Sens longitudinal
V,, =4749,28KN > 80%V,, =80% x3078,78KN = 2463,02KN ............ Condition vérifiée.

V/.8.1.2.Sens transversal
V,, =397536KN)80% V,, =80%x3078,78KN = 2463,02KN ........... Condition vérifiée.

V.8.2.Calcul des coefficients de participation modale

On doit vérifier que: ) @, >90%

s

K=l
2 W@ 2 Wy
K=1 K=l

W =>" W, =38488,35KN

AVeC: a;i =

Le logiciel ETAPS V9.7.2 peut déterminer directement les valeurs des Cecefficient de

participation modale, les valeurs données sont :
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Tableau V.3: Participation massique cumulée.

Mode Période UX Uy Sum UX Sum UY
1 1.020788 0.0466 66.1833 0.0466 66.1833
2 0.749215 65.4090 0.0525 65.4556 66.2358
3 0.672031 4.9697 0.0000 70.4253 66.2358
4 0.235380 0.0003 19.2545 70.4255 85.4903
5 0.206676 16.7927 0.0358 87.2183 85.5261
6 0.174607 2.3435 0.1583 89.5618 85.6844
7 0.139930 0.2915 0.2551 89.8533 85.9395
8 0.105076 0.3271 6.0272 90.1804 91.9667
9 0.096766 4.4975 0.3676 94.6778 92.3343
10 0.074941 0.0286 0.0170 94.7064 92.3514
11 0.073595 0.0079 0.2687 94.7143 92.6201
12 0.069909 0.0974 1.9271 94.8118 94.5472
a- Sens longitudinal:
D8, 290% = 94,819 2909 ....oooiiiiiii Condition vérifiée.
b- Sens transversal:
D0, 290% =>94,54% 2 90% ......cooiiiiiii Condition vérifie.

V.8.3.Vérification de la période
On doit verifier aussi que la période dynamique (Tgyn) ne doit pas étre supérieure a la

majoration de 30% de période statique fondamentale "T".

Tayn =1,025eCc < 1,30 X Ts;=1,30 x 0,84 =1,098€C .....evvvrvinninnnnnnnn. Condition Vvérifiée.
Tableau V.4: Tableau des modes et des périodes.
Mode Période (S)
1 1,020
2 0,749
3 0,672
4 0,235
5 0,206
6 0,174
7 0,139
8 0,105
9 0,096
10 0,074
11 0,073
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V.8.4.Vérification des déplacements

Sous l'action des forces horizontales ; la structure subira des déformations horizontales.
Pour éviter l'augmentation des contraintes dans les systémes de contreventement, les
déplacements doivent étre calculés pour chaque élément de contreventement, les déplacements
relatifs latéraux d'un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents ne doivent pas depasser

1% de la hauteur de I'étage.
Ay =8, -8, , <8, ;Avec:5, =Rx3J,,
R : coefficient de comportement ; R = 5.
4 - Déplacement du aux forces sismiques F, (y compris I'effort de torsion).

Le tableau suivant résume les déplacements relatifs aux différents niveaux dans les deux

sens longitudinal et transversal.

Tableau V.5: Les déplacements relatifs de chaque niveau dans les deux sens.

: Sens longitudinal (m) Sens transversal (m)

Niveau Ax(m) Ay(m)
Ox O ex Oy O

12 0,0243 0,1215 0,0388 0,19400 0,0135 0,0185
11 0,0216 0,108 0,0351 0,17550 0,0105 0,0185
10 0,0195 0,0975 0,0314 0,157 0,011 0,0185
9 0,0173 0,0865 0,0277 0,1385 0,009 0,0185
8 0,0155 0,0775 0,024 0,12 0,0105 0,0195
7 0,0134 0,067 0,0201 0,1005 0,0105 0,0170
6 0,0113 0,0565 0,0167 0,0835 0,0100 0,0190
5 0,0093 0,0465 0,0129 0,0645 0,0100 0,0140
4 0,0073 0,0365 0,0101 0,0505 0,0095 0,0150
3 0,0054 0,027 0,0071 0,0355 0,0080 0,0125
2 0,0038 0,019 0,0046 0,023 0,0075 0,0105
1 0,0023 0,0115 0,0025 0,0125 0,0065 0,0075
RDC 0,001 0,005 0,001 0,005 0,0050 0,0050

On remarque que tous les déplacements relatifs ne dépassent pas les 1,0% de la hauteur
d'étage 1,0% he=0,0306; donc la condition est Vérifiée.
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V.8.5.Vérification de I’effet P-Delta

Les effets du seconde ordre (ou effet P-A) peuvent étre négligés dans le cas des batiments

si la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux :

0 :Mgo,lg
V, xh,
Avec :

P, :Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau
«K»;

PK::ji(wkr+BV%0

VK . Effort tranchant d’étage au niveau "K" ;

V, =F + ) Fi
i=k
F, : Force concevtrée au sommet de la strucruredonnée par la formule suivante :
Fo=0,07xTxV.iiriinnn si:T>0,7sec
Fo=0ieen, si: T <0,7sec

Dans notrestructure( F, = 0) puisque: T =0,61Sec < 0,7Sec

Les forces F. sont distribuees sur la hauteur de la structure selon la formule suivante:
R =(V-F)Wh/> ", W.h,

Avec:

F. : effort horizontal revenant au niveau i

h; : niveau du plancher ou s'exerce la forcei

h; - niveau d'un plancher quelconque.

W, ; W; : poids revenant au plancheri; j

A, Déplacement relatif du niveau «K » par rapport au niveau « K-1 » ;

h ‘Hauteur de 1’étage « K».

0, <0,1= Effet P - A peutetre négligé.

Si 140,60, <0,2Amplifiant les effets de

(1'9K).
0,)0,2 = Structureinstable et doit etre redimensionnée.
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Tableau V.6: Vérification a effet P-A.

Sens X Sensy
niveau | hauteur W; Pk
A Vi 6 Ay Vi 0
RDC 4,25 | 5267,43 | 5267,43 | 0,0135| 4748,24 | 0,004 |0,0185 | 3947,42| 0,006
1 7,31 [4832,53(10099,96 | 0,0105 | 4655,89| 0,003 (0,0185(3891,89| 0,007
2 10,37 (4832,53(14932,49| 0,011 | 4491,9 | 0,004 |0,0185(3745,43| 0,007
3 13,43 |14832,53|19765,02| 0,009 |4278,41| 0,003 |0,0185|3552,24| 0,008
4 16,49 |4832,53(24597,55(0,0105(4036,17| 0,004 |0,0195]3338,03| 0,009
5 19,55 (4832,53(29430,08(0,0105(3767,93| 0,004 | 0,017 (3108,96( 0,008
6 22,61 |4718,74(34262,61| 0,01 |3462,37| 0,004 | 0,019 |2858,71| 0,010
7 25,67 (4718,74(38981,35| 0,01 (311541 0,005 | 0,014 |2588,72( 0,008
8 28,73 |4718,74(43700,09(0,0095(2725,07| 0,005 | 0,015 [2298,14| 0,010
9 31,79 [4718,74(48418,83| 0,008 |2278,85| 0,005 [0,0125|1968,11| 0,010
10 34,85 |4718,74(53137,57|0,0075|1751,02| 0,007 |0,0105|1561,55| 0,010
11 37,91 |4718,74(57856,31]0,0065(1121,68| 0,009 [0,0075(1045,23| 0,011
Terrasse| 40,97 |3117,95(62575,05( 0,005 | 472,94 | 0,016 | 0,005 | 481,19 | 0,016

¢ Remarque:

D’aprés les résultats obtenus (6<0,10) dans les deux sens. Les effets du deuxiéme ordre
peuvent étre négligés pour notre cas. Aprés ces résultats obtenus dans notre étude dynamique et
sismique on peut dire que la structure peut résister aux chocs extérieurs tels que le séisme. Pour
cela, nous allons continuer les calculs avec les efforts développés et qui sont deduits du logiciel
de modélisation ETABS V 9.7.2.

V.9.Conclusion

Apres plusieurs essais sur la disposition des voiles de contreventement et sur 1’augmentation
des dimensions des éléments structuraux, et en équilibrant entre le critere de résistance et le
critere économique, nous avons pu satisfaire toutes les conditions exigées par le RPA99/2003, ce

qui nous permet de garder notre modéle et de passer au calcul des éléments structuraux.
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Chapitre IV : calcul et ferraillage des éléments non structuraux

IV.1.Introduction

D’une manicre générale on appelle ¢léments non structuraux tous éléments qui n’apportent
pas a la résistance de I’ouvrage, soit qui n’ont pas une fonction porteuse ou de contreventement,
ces derniers peuvent modifier considérablement le comportement de la structure en modifiant la
période d’oscillation et en induisant éventuellement une torsion d’ensemble additionnelle, leur
destruction présente parfois un grand danger pour la sécurité des personnes (destruction des
escaliers chute de balcons, chute de parement de facade, ...etc.) et donner lieu a des désordres
importants s’ils ne sont pas congus pour résister aux sollicitations sismiques, I’ensemble de ses
éléments est énumeéré comme suit : Escalier ; acrotére ; poutrelle ; balcons, mur, ... etc.

Le ferraillage de ces éléments s’effectue selon les régles BAEL91 et les regles parasismique

Algériennes en vigueur (RPA99/version 2003).

IV.1.Acrotére

L’acrotére est un élément structural contournant le batiment «en bordure de toitures
terrasses afin de protéger 1’étanchéité et la forme de pente contre D’infiltration des eaux
pluviales » il assure la sécurité en formant un écran pour prévenir toute chute quelle qu’elle soit.
Il est réalisé en béton armé soumis a son poids propre(G) qui donne un effort normal N¢ vertical
et a une surcharge d’exploitation horizontale non pondérée due a une main courante

(Ng =Q=1KN/m) ainsi qu’ai séisme qui crée un moment de renversement, il est considéré

comme étant une console encastrée au plancher terrasse. L’acrotére a un point faible a ’interface
ou se trouve I’encastrement dans le plancher terrasse et c’est pour cette raison le calcul se fera en
flexion composée dans la section d’encastrement pour une bande de 1 m linéaire.
L’acrotere est exposé aux intempéries ce qui peut provoquer des fissures et des déformations
importantes (fissuration préjudiciable) ; Dans ce cas le calcul s’effectue a L’ELU et L’ELS.
L’acrotére corresponde aux notre structure a une dimension de 60 cm d’auteur et 10 cm

d’épaisseur.
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1V.1.1.Calcul des les sollicitations
» Poids propre:

slcm

Figure 1V. 1: Représentation des actions agissantes sur l’acrotére.

S:{MJr(o,lxo,e)Jr(o,o?xo,l)}:0,0685 me

G =Sxvy, =0,0685x25=1,71KN/mI
G =1,71KN/ml
» 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, =Ng=1,71KN/ml
» Moment de flexion :
M, =1,5xQxh =1,5x1x0,6 =0,9 KN.m
M,,=M,=Qxh=1x0,6=0,6 KN.m
La section d’encastrement sera soumise a la flexion composée
» Effort tranchant :
V=N, =1KN
V, =15xV =15KN
V., =V =1KN
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> Enrobage : Vu que la fissuration préjudiciable, on prend : C =C’ =2cm

e
> L’excentricité: e= Mu_09 _ 0,39met = = h_ w0,0S <0,39m
Nu 2,31 2 2 2

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

1V.1.2.Vérification si la section est Partiellement ou entiérement comprimée
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 =—-0,81 KN.m
(0,337h - 0,81c")f,, x bx h =(0,337x0,1-0,81x 0,02)14,17 x10° x 1x 0,1= 24,80 KN.m
= 0,81 KN.m< 24,80 KN.m
Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait pour une section
rectangulaire b.h = (100x10)cm?.
IVV.1.3.Calcul du ferraillage (E. L. U. R)
M,  097x10°

u

Tbdif, 100x9%x1417

n 0,084

IV.1.3.1.Vérification de I'existence des armatures comprimés A'
w,=0,80,(1-0,40,)

=D _ 3% _gee8 o qo00e, oo 400 _
35+1000¢, 3,5+174 Exd, 2x10°x1,15

u,=0,8%x0,668(1-0,4x0,668) =0,392 > =0,0084=A"=0

w,= 0,008 = B = 0,996
> On calcul:

A : Section d'armatures en flexion simple;
A, : Section d'armatures en flexion composée.

3
A, - My _ 0,97x10 0,31
osxBxd 348 x0,996 x9
3
A=A, - N, :0,31—M =0,25 cm?
100.0, 100 x 348
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1V.1.3.2.Section minimale des armatures en flexion composée pour une section
rectangulaire
> Les armatures principales :
L dxbxf,g y (e-0,45d)
o f (e—0,185d)

e

A x0,23=1,01 cm?/ml

M,y =£=0,35m=35cm ; d=0,9n, =9cm ; b=100cm
N, 1,71
A, =max(A,, Ay AL =101 cm?/ml
On adopte : 4¢8p.m= A_=20lcm’/ml ; S, =25cm

» Lesarmatures de répartition:

A A L3

= =0,28cm?/ml ; Onadopte: A, =2,0lcm?/ml soit 448 p.m

1V.1.3.3.Vérification des contraintes (E. L. S)
M. =N, x(e—c +g) =1,71x(0,35-0,02 + 07’1) =0,65KN.m
> Position de I'axe neutre:

b

2 Vi TNA(d-y,) =0

50 yf +16,95 y, -152,55 =0=y, =1,59 cm
> Moment d'inertie :

100x (1,59) 3

|:%yf A, (d-y,)2= +15x1,130 (9-1,59)

| =1064,69 cm*

1V.1.3.4.Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy,

Msery 650
| °' 1064,68

x1,59=0,97MPa

G, =

c,, =0,6xf,, =15MPa

e = 0,97MPa< G, =15 MPa......ceveeceeeneseseesereeeee e BCondition vérifiée.
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1VV.1.3.5.Détermination des contraintes dans l'acier tendue ost

— 2
O st :mln{gfe ;110 /nf o }:> Fissuration préjudiciable.

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

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

M 650
=n—=(d-y,)=15 9-1,59)=67,86 MPa
Ca =M d-y,) 1064,68( )
G, =67,86,Mpa<c, =201,63MPa...........cceeerriiiiiiiiiis Condition vérifiée.

1VV.1.3.6.Contrainte de cisaillement

T
T, =
b xd
T=15Q=15KN = 1, = ;(135 1:16,67 KN/m2=0,017 Mpa
X

7, =min(0,1f ,, ; 4MPa) <> fissuration préjudiciable .
7, =min(25MPa; 4MPa)=25MPa
T, =0,007MPa< T, =25MPa...........cceiiiiiiieiiiiiieee i) Condition vérifiée.

IVV.1.3.7.Vérification du ferraillage vis-a-vis au séisme
D'aprés 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 :
Fp = 4.Cp_A.Wp
Les coefficients A,C, et W, sont obtenus par le RPA99v2003 tableau (6-1)

A :Coefficient d'accélération de zone A =0,10

C, :Facteur de force horizontal C,=08

W, : Poids propre de l'acrotere W, =171 KN

F, : Force horizontale pour les éléments secondaires des structures

Il faut vérifier que: F, <1,5.Q. A= F =4x0,10x1,71x0,8=0,547 KN

F,=0547KN <15.Q=15KN.......cccooiiiiiiiiiiiiii Condition vérifiee.
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v T

4 ¢ 8 \*
AN A
4 ¢ 8 (st=25cm) .
— ¥ Y Y ¥ . Ilo om
4 ¢ 8 (st=25cm) | |
Coupe A-A

Figure IV. 2: Schéma du ferraillage d’acrotére

IVV.2.Balcon
IVV.2.1.Introduction

Le balcon est une dalle pleine encastrée dans la poutre, entourée d'une rampe ou un mur de
protection, elle est assimilée a une console qui dépasse de

la fagade d'un batiment et communique avec l'intérieur
1,10

t 0,15

par une porte ou une fenétre.

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

L'épaisseur des dalles pleines résulte des conditions

1,30

il -
. ) o

suivantes:
- Résistance a la flexion Figure 1V. 3 : Schéma représente les

- Isolation acoustique e >12cm types des balcons

- Sécurité en matiére d'incendie e =11cm pour 2 heures de coup feu

Donc on adopte e =15cm

Dans notre étude on a un seul type de balcons.

Le calcul se fera a la flexion simple pour une bonde d’un métre linéaire.
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1VV.2.2.Exemple de calcul
1VV.2.2.1.Descente de charge

Tableau 1V. 1 : La descente des charges d’une dalle pleine

Masse volumique
- Epaisseur (KN/m3) Poids
N° Désignation KN
(m) Massesurfacique) o
m2
(KN / m?)
1 Carrelage 0,02 20,00 0,40
7 Mortier de pose 0,02 20,00 0,40
3 Lit de sable 0,02 18,00 0,36
4 Dalle pleine 0,15 25,00 3,75
S Enduit en ciment 0,02 18.00 0,36
G =5,27
1
2 \\\\1\\\\\\\\\\\1\\\\\\
3
4
5

Figure 1V. 4 : Schéma représente détaille d’une dalle pleine.

Poids propre G=5,27 KN/m2.

Surcharge Q =3,5 KN/mz2,
Qu=1,35G +1,5Q =12,36 KN/m? =» Qu/m =12,36x1 = 12,36 KN/ml
IVV.2.2.2.Calcul de la charge concentrée
1- Poids propre du mur :
P=0x b xhx1m=13x 0,1x 1,1x1m =1,43 KN.
Pu=1,35P = 1,93KN.

Ps = 1,43KN.
1VV.2.2.3.Calcul du moment Max et de I'effort tranchant max
|2
M, =— Q; - P, =-14,81KN.m

Tmax =Qu.I1+Pu=19,23KN
d=0,9h=135cm
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IV.2.2.4.Ferraillage du balcon

Tableau IV. 2: Ferraillage du balcon.

M Aadop Aadop
u B A, Aca| Ar:A5I4
(KN.m) (cm2/ml) (cm2/ml)
4g12 Pm 498
14,81 | 0,057 | 0,970 0 3,25 | As =4, 1,13cm?2 | As=2,01
St =33cm st=33 cm

1V.2.3.Vérifications
IVV.2.3.1.Condition de non fragilité

Anin = 0,23bd fipg /fe = 0,23x100 x13,5x 2,1 /400 = 1,63 cm3/ml

A =3,250m2 > Amin =1,63CM%. ...
1VV.2.3.2.Contrainte de cisaillement

T, 19,23x10

T, = = =0,14MPa
bxd 13,5x100

E =min(0,10 x f ,4;4MPa) = 2,5MPa....(Fissuration préjudiciable)

1) 1, =0,14MPa<t, =25MPa...........cceiiiieiieieiieieeee e,

2) 1l n'y a pas de reprise de bétonnage.
1V.2.3.3.Contrainte d’adhérence
.- T, B 19,23x10?
* 09xdxnxp 09x13,5x12,56x10°
n =4 :nombre.d'armatures longitudinales tendues

=1,26Mpa

1 .
n= 27:E = 3,14cm : périmetre d'armatures tendues

T, =y, xfp =1,5x2,1=3,15MPa

T, =1,26MPa< 1, =3,15MPa.......ccooeieiiiiiiiiieeiii e,
IVV.2.3.4.La vérification des contraintes a I'E.L..S

Qser =G+Q = 8,77TKN.ml, Pger= 1,43KN et Mg = -10,60KN.m
IVV.2.3.5.Détermination de la position de I'axe neutre

by2/2-15As(d —y)=0

...... Condition vérifiée.

..... Condition vérifiée.

........Condition vérifiée.

50y2+67,80y -915,30 =0 =» y =3,65cm (position de I'axe neutre a la fibre la plus comprimée).
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a)Détermination du moment d'inertie

b 100(3,65)°
1= 2y + sy, = 2L

1+15x 4,52(13,5— 3,65)?
| =8199,02cm*

b)Détermination de contrainte dans le béton comprime onc

_ Mser  10,60x10°

G, =—Y, = x 3,65 = 4,72MPa
| 9447,05
c,. = 0,6.fc28 =15Mpa

6p =4,72MPa<G,, =15MPa.............ccoiiii i Condition vérifiée.

c)Détermination des contraintes dans I'acier tendue ost

O st = min{g fe;110,/nf,,, }Fissuration préjudiciable
3
Avec 7: coefficient de fissuration pour HA ¢ >6mm;7 =1,6

o s = Min(267;202)Mpa = 202MPa

Mser y 10,60x10°

Gst=nT(d—y1)=15 8199.02 (13,5-3,65) =191,02MPa

6y =191,02MPa=< 6 =202MPa......wveeeeiiiiiiiiiiiiiiiiiiieeeeeeeeeee e Condition vérifiée.
1VV.2.3.6.Vérification de la fleche :

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

4
F=Fi+F;avec: F = QL

................ fleche due a la charge repartie.
8El
PL® ‘ ‘ ’
, = e fleche due a la charge concentrée.

a)Deétermination du centre de gravite :

v :ZAiXYi:bxhxh/2+nxASxd
¢ ZAi bxh+nxAs

v. - 100x15x7,5+15x 4,52x13,5 _ 7 76cm
© 100x15+4,52x15 ’

Y, =Y, =7,76cm

Yo, = h—YG =7,24 cm.
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b)Calcul du moment d’inertie :

_ by}  bY;

| +T+T]A(d—Y1)2

3
3 3
|- 100(73’76) 200728 15,452 (13,5~ 7,76)2 = 30460, 240m
3
F_LfoL,p
ElIl 8 3
3 2
_ (140 x10 [8,77 x140 1,43} _ 0.060¢m
32164,2x107° x 30460,24 8 3
F =0,060cm
F., = L/250 =140/250 = 0,56cm
F.. =0,060cm <F,,, =056cm ... Condition verifiée.
48 répartition
. e * . . I 15cm

4912 longitudinales

Figure IV. 5 : Schéma de ferraillage du balcon.

IV.3.Escaliers
1V.3.1.Définition
L’escalier est une construction architecturale constituée d'une suite réguliere de marches,

permettant d'accéder a un étage, de passer d'un niveau a un autre en montant et descendant.

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

IVV.3.2.Terminologie
Un escalier se compose d'un nombre de marches, on appelle emmarchement la longueur de

ces marches, la largeur d'une marche "g" s'appelle le giron, et la hauteur d'une marche "h".
Le plafond qui monte sous les marches s'appelle paillasse, la partie verticale d'une marche
s'appelle la contre marche, la cage est le volume se situe I'escalier. La projection horizontale d'un

escalier laisse au milieu un espace appelé jour.
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Trémie
< >
r Y a
+ Hauteur de marche ; * ry
= Giron Epaisseur
S de la

e Nez de marche dalle

o,
‘ 00 . Echappée
Hauteur 9094, < 4 + Pas de foulée
de 0'(,‘,/. \ . Hauteur
I'escalier 2055 sous
% plafond

Reculement ) i

Longueur totale

Figure IV. 6 : Schéma de I’escalier.

Notre batiment dispose trois types d’escalier :

Type 1 : escalier a 2 volées se trouve au RDC.

Type 2 : escalier a 2 volées se trouve au niveau du ler étage jusqu’au dernier étage.

Type 3 : escalier a 3 volées se trouve au niveau du sous-sol jusqu’au RDC.
IVV.3.3.Dimensions des escaliers:

Pour les dimensions des marches "g" et contre marches "h", on utilise généralement la
formule de BLONDEL.:

59 < 2N + g < B6CM.....cerevrierneee. @)

h : Hauteur de la marche (contre marche),
g: Largeur de la marche,

Onprend: 2h+g=64cm (H=n.h= h_ze)
H =nxh = h =H/n Hauteur entre les faces supérieures des deux paliers successifs d'étage
h
H=nh=-—=%
( 5)

n: Nombre de contre marches
L : Projection horizontale de la longueur totale de la volée : L = (n —l)g
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IV.3.4.Etude I’escalier (Type 1)

440

]
=
o]

VSRR

Figure 1V. 7 : Vu en plan de I’escalier (Type 1).

IV.3.4.1. Type 1 (cas de volée 1)

tA

1,02 m

JAN

v . 1,90 m 9 1,50 m 2,35m -

»
» ¥

Figure IV. 8 : Schéma statique de ’escalier type 1 (cas de volée 1).

a)Dimensionnement

a.1)Marches et contre marches

h—Ht -t
_neg_

n—1
Donc d’apres Blondel on a:

L H
m=< )+2><—
n—1 n

Etpuis:mn?— (m+L+2H)n+2H=0..........(2)
Avec: m = 66cm,H = 102cmetL = 150cm
Donc I’équation (2) devient : 66n* — 420n + 204 = 0
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La solution de I’équation est : n = 6 (nombre de contre marche)
Donc:n—1 =5 (nombre de marche)

h 102 17 > h =17 t L 30
= — = e d = . = — =
6 cm.etg S—] cm
On vérifie avec la formule de Blondel :
50cm < (2%x17)+30<66cm=> 59cm < 64cm < 66Ccm;......... Condition vérifiée.

L’inégalité vérifiée, on a : 5 marchesavec g =30 cmeth = 17 cm.

L’angle d’inclinaison est :tan o = g =0,57 = oa=2954° - cosa = 0,87

a.2)Epaisseur de la volée (e,)

1 1 L L 150 150
—<e,<=-o <e, < - <ey<-———
30 20 30 cosa 20 cosa 30 x 0,87 20 x 0,87

- 574 <e, <862

e, =10 cm
a.3)Epaisseur du palier (e,)

_ & 10 = 11,49
ep_cosoc_0,87_ A7 em

ep = 12 cm

b)Descente de charges

c)Paillasse

Tableau 1V. 3 : Charges et surcharge du paillasse type 1(cas volée 1) .

N Désignation em) | Poids KN/m?

1 Revétement en carrelage horizontal 0,02 0,40

2 Mortier de ciment horizontal 0,02 0,40

3 Lit de sable 0,02 0,36

4 | Revétement en carrelage vertical c,.h/g _ 0,23

5 Mortier de ciment vertical M, .h/g _ 0,23

6 | Poids propre de la paillasse : e x25/cos(x) 0,08 2,29

7 Poids propre des marches :  y,.h/2 0,085 187

8 Garde-corps _ 0,10
G=5,88
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{Charge permanente : G = 5,88 KN/m?
Surcharge : Q = 2,50 KN/m?

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

u = 1,35G + 1,56 = 11,68 kN/m
qser = G + Q = 8,38 kN/m

c.l)Palier

Tableau IV. 4 Charges et surcharge du palier type 1 (cas volée 1).

N Désignation e (m) | Poids KN/m?

1 Poids propre du palier 0,10 2,50

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 0,15
G=5,88

{Charge permanente : G = 3,81 KN/m?2
Surcharge : Q = 2,50 KN/m2

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur
qu = 1,35G + 1,5G = 8,89kN/m

Qser = G+ Q = 6,31 kN/m

d)Calcul des sollicitations
Upaillasse — Qpalier _ 11,68 — 8,89

=031> 10%
clpalier 8,89
On garde le schéma statique réel.
11,68 KN/m
8,89 KN/m 8,89 KN/m
LY VVVYVYY \A 4 YVYVYY VVVVVVVVYVYVYYVYY
1,90 m 1,50 m 2,35 m

< »d »d [
< Ll | Ll | »

Figure 1V. 9 : Schéma statique des charges de I’escalier type 1 (cas de volée 1).
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d.1)Les réactions d’appuis

F
z§ —0= R, +Ry, = 11,68 X 1,50 + 8,89 x (1,90 + 2,35) = 55,30

Z M/A=0= R, x3,85=13,44x2,40x 1,2+ 10,24 x 1,45 x 3,125

(8,89 x 1,90 x 0,95) + (11,68 x 1,50 % 2,65) + (8,89 x 2,35 X 4,57)

Ro = 5.75 = 27,59 KN
R, = 27,71 KN

d.2)Moment fléchissant max

M(x) = 27,71 x — 8,89 x 1,90(x — 0,95) — 11,68 x 1,50 (x — 1,15) — 8,89 <(X —23,4)2>

Position du moment max :

2
d[27,71 x - 16,89(x — 0,95) — 17,52 (x — 2,65) — 8,89 ((X —34) )l

aM(x)
dx
T(x) = 27,71 - 16,89 — 17,52 — 8,89x + 30,22
PurT(0) = x=2,67m
Donc : Mmax = M(2,67)

=T =

dx

(2,67 — 3,4)2>
2

M(2,67) = 22,04 x 2,67 — 16,89(2,6 — 0,95) — 17,52(2,67 — 2,65) — 8,89 <
M. = 27,15 KN.m

d.3)Effort tranchant

0<x<190

T(x) = 27,71 — 8,89 X x

T(0) = 27,71 Kn

T(1,90) = 27,71 — 8,89 x 1,90 = 10,81 KN

1,90 < x< 3,40

T(x) =27,71—-8,89 x 1,90 — 11,68 X (x — 1,90)

T(1,90) = 10,81 KN

T(3,45) = 27,71 — 8,89 x 1,90 — 11,68 x 1,50 = —6,71 KN
3,40 < x<5,75

T(x) = 27,71 -8,89 x 1,90 — 11,68 x 1,50 — 8,89 (x —3,40)

T(3,45) = —6,71KN
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T(5,75) = 27,71 -8,89 x 1,90 — 11,68 x 1,50 — 8,89 x 2,35

T(5,75) = —27,59 Kn
d.4)Diagrammes M et T

11,68 kN/m
8,89 kN/m "_j 8,89 kN/m
rF - w www v wvw 17M
. 1,90m U 1.50m . 235m 4
2?.5?KNT .{3?-931‘:”
27.71KN 27.15KN.m
27.59KN

Figure IV. 1 : Diagrammes Moments et efforts tranchant (M, T) de ’escalier
typel (cas volée 1).

d.5)Calcul des moments maximaux en travée a I’E.L.U
Ona: Mp.x = 27,15kN.m
M; = 0,85 X Myax = 23,08 KN.m
M, = 0,40 X M,.x = 10,86 KN.m
e)Ferraillage de I’escalier
e.1)En travée
Le moment ultime :
M; = 23,08kN.m; h=10cm;d =09h=9cm;b=1m
Le moment réduit p :

3
o= Me  _ _2308x10% 0,201 <py = A = 0

bxd?X op 100%x9%x14,17
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Ona:p = 0878
La section d’acier :

A M 23,08 x10°
ST Bxdx og 0,878 x9 x 348

On adopte 5T16 avec : A g4y = 10,05 cm? /mlet S, = 20 cm

= 8,39 cm? / ml

A
A, = aim = 2,51 cm? / ml

On adopte 4T10 avec : Ayqy = 3,14 cm? /mlet S, = 25 cm

e.2)Sur appuis
M, = 10,86 KN.m; h=12cm;d =0,9nhr =10,8cm;b=1m
Le moment réduit p:

M, 10,86x10% r_ .o
W= o = To0x1087x1417 0,065<puy - A" =0etOna:p= 0967

La section d’acier :

My _ 10,86x103
Bxdx og 0,967x10,8x348

On adopte4T12 avec : A gm = 4,52 cm? /mletS; = 25 cm

A = = 2,98 cm? / ml

A= Af% = 1,13 cm?* / ml

On adopte 4T10 avec : A gy = 3,14 cm? / mlet S, = 25 cm
f)Vérifications
f.1)Condition de non fragilité

0,23 xbxdxf,s 0,23x100x10,8x2,1 5
Amin = f = 400 = 1,30 cm
e

cm? 1,30cm? .. g
As = 7’7H > Anin = o e, Condition vérifiee.

f.2)Justification vis-a-vis de I’effort tranchant

T 27,71 x 10
W= a7 Tooxe
Ty < T, = min(0,13f.,g ; 5 MPa) = min(3,25 MPa; 5 MPa) = 3,25 MPa

= 0,30 MPa

Ty = 030MPa<T,=325MPa........ccciiiiiiiiiii, Condition vérifiée.
f.3)Vérification au niveau des appuis
1,15 M, 1,15 10,86 x 102
min = i (T O,9d) = 200 X 10 X <(27,71) + 0,9—Xg> = 4,45 cm?
Anggm = 4,52 cm? > Apin = 445 cm? e, Condition vérifiée.
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g)Les vérifications des contraintes a I’E.L.S

Mt max = 29,91 kN, m ; determiné par methode des coupures (RDM)
Miser = 0,85 X M¢ max = 25,42 kN, m

Maser = 0,4 X Mg pax = 11,96 kN, m

g.1)En travée

As =9,29 cm? / ml

Détermination de la position de I’axe neutre :
b
Eyz —15A4(d —y) = 50y? + 139,45y — 1255,15=0 - y = 3,80 cm

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

Détermination du moment d’inertie :

b, , 100 x 3,80° , \
[= §y + NA(d — y)* = — 3 + (15 % 9,29)(9 — 3,80)° = 6506,10 cm
Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy, :

Mger 2542 x 10°

Op =

X y= 22 7 2T 380 = 14,84 MP
[ XY= “gs0610 < >80=1484MPa

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

Op =1484 <Opc=15MPa ...t Condition vérifiée.
g.2)Sur appuis

As = 4,52 cm? / ml

Détermination de la position de I’axe neutre :
b
Eyz — 15A5(d —y) = 50y*+ 67,8y — 1037,34 =0 -y =3,92cm

L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée,
Détermination du moment d’inertie :
b_. , 100X 3,92 3
[= =Y+ nAj(d— y) = ——————
3 3
Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy, :

—Mserx —10'89X103x392—395MP
% = T * Y= 1078827 e = a

G_bC == OI6fC28 == 15 MPa

+ (15 x 4,52)(15,3 — 3,92)2 = 10788,27 cm*

O0pb =395 < Opc =15 MPa ..o Condition vérifiée.
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h)Vérification de la fleche

Mo L o 27 0,029 < 0,0333 e
l 30 575

Ag 2
P > r = 0,0083 < 00,0105 ..oiniiiii

Condition vérifiée.

Condition vérifiée.
Une des deux conditions n’est pas vérifiée donc on doit calculer la fleche :

h.1)Calcul de la fleche :

fji=0,18cm, fgi = 0,17 cm, fqi = 0,27 cm,fgv = 0,39 cm,

AF = Fv—Fj +Fp—Fg

AF = (0,88 — 0,34) + (0,55 — 0,22) = 0,31 cm

L 575
=500 300 1 S S L O

i)Schéma de ferraillage

Foam Condition Vvérifiée.

T16e=20
L=160

T12e=25

T10 e=25
=225

12 e=15

12 =15 [ I T N R R

T16 e=20
L=iil

Figure I1V. 10 : Schéma de ferraillage de I’escalier type 1(cas voléel).
1V.3.4.2.Type 1 (cas de volée 2)

tA

1,36 m

/\

. 190m 210m 1,93m

» P
<« L] Ll | »

Figure IV. 11 : Schéma statique de ’escalier type 1 (cas de volée 2).
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a)Dimensionnement

a.l)Marches et contre marches
h = i tg= L
T n ee= n—1

Donc d’apres Blondel on a :

L H
m=( )+2><—
n—1 n

Etpuis:mn®>— (m+L+2H)n+2H=0...........(2)
Avec:m = 66cm,H =136 cmetL =210 cm

Donc 1’équation (2) devient : 66n — 548n + 272 = 0

La solution de I’équation est : n = 8 (nombre de contre marche)

Donc:n— 1 = 7 (nombre de marche)

136 L
h= ?=17:>h=17cm. etg = —1=30cm

On vérifie avec la formule de Blondel :
59cm < (2%x17)+30<66cm = 59cm < 64cm < 66 cm..................Condition Vérifiée.
L’inégalité vérifiée, on a : 5 marchesavec g = 30 cmet h = 17 cm.

L’angle d’inclinaison est :

17
tana = 30 =0,57 =2 a=2954° = cosa = 0,87

a.2)Epaisseur de la volée (e,)

| 1 L L 210 210
—<e,<——> ——=<e, < = <egy<—"—-
30 20 30cosa 20 cosa 30 x 0,87 20 x 0,87

= 6,09<e,<913 =2e,=10cm

a.3)Epaisseur du palier (ep)

e 10
e, =——=—=11,49cm =2 e, = 12cm
p cosa 0,87 p

b)Descente de charges
b.1)Paillasse

{Charge permanente : G = 5,88 KN/m?
Surcharge : Q = 2,50 KN/m?
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Chapitre IV : calcul et ferraillage des éléments non structuraux

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

u = 1,35G + 1,56 = 11,68 kN/m
qser = G + Q = 8,38 kN/m

b.2)Palier

{ Charge permanente : G = 5,88 KN/m?
Surcharge : Q = 2,50 KN/m?

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1 m de largeur
qu = 1,35G + 1,5G = 8,89kN/m

Gser = G+ Q = 6,31 kN/m

c)Calcul des sollicitations

(paillasse — Ypalier _ 11,68 — 8,89

= =031> 10%
Upalier 8,89
On garde le schéma statique réel.
11,68 KN/m
8,89 KN/m 8,89 KN/m
YV VYV VVYYVY YV V V V VY VYVYVVYVYVYYVYYVYYVYYVYYY
1,90 m 2,10 m 1,93 m

A
A\ 4
A
v

A
A\ 4

Figure 1V. 12 : Schéma statique des charges de I’escalier type 1 (cas de volée 2).

c.l)Les réactions d’appuis :

25 =0= R, +Ry, = 11,68 x 2,10 + 8,89 x (1,90 + 1,93) = 55,30

Y>M/A=0= Ry, x385=1344x%x2,40x%x 1,2+ 10,24 x 1,45 x 3,125

R (8,89 x 1,90 x 0,95) + (11,68 x 1,50 x 2,65) + (8,89 x 2,35 X 4,57)
b =
5,75

R, = 29,31 KN

= 29,26KN
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Chapitre IV : calcul et ferraillage des éléments non structuraux

c.2)Moment fléchissant max

(x — 3,4)°
=)

M(x) = 27,71x—8,89 x 1,90(x — 0,95) — 11,68 x 2,10 (x — 1,15) — 8,89(
Position du moment max :

(x — 3,4)°
d|[27,71x — 16,89(x — 0,95) — 24,52 (x — 2,65) — 8,89 (— )l

dM(x) 2

dx
T(x) =27,71-16,89 — 17,52 — 8,89x + 30,22
PurT(0O) = x=294m
Donc : Mmax = M(2,94)
M = 28,13 KN.m

= T(X) =

dx

c.3)Effort tranchant

0< x<190

T(x) = 27,71 — 8,89 x x

T(0) = 29,31 Kn

T(1,90) = 27,71 — 8,89 x 1,90 = 12,25 KN

1,90 < x< 3,40

T(x) = 27,71 —-8,89 x 1,90 — 11,68 X (x — 1,90)

T(1,90) = 12,25 KN

T(3,45) = 27,71 — 8,89 x 1,90 — 11,68 x 1,50 = —8,71 KN
3,40 < x<5,75

T(x) = 27,71 -8,89 x 1,90 — 11,68 x 1,50 — 8,89 (x —3,40)
T(3,45) = —8,71KN

T(5,75) = 27,71 - 8,89 x 1,90 — 11,68 x 1,50 — 8,89 x 2,35

T(5,75) = —29,26 Kn
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Chapitre IV : calcul et ferraillage des éléments non structuraux

c.4)Diagrammes M et T

11,86 KN/m
8,99 KN/m

/ f/ ijl KN/m

1,90 m 2,10 m ~ 193m 55

'y

—
&
]

©

29,31 KN 28,13 KN.M

\@ .

Figure 1V. 13 : Diagrammes Moments et efforts tranchant (M,T) de ’escalier
type 1 (cas volée 2).

c.5)Calcul des moments maximaux en travée a ’E.L.U
Ona: Mp.x = 28,13 kN.m

M; = 0,85 X M2« = 23,91 KN.m

M, = 0,40 X M, = 11,25 kN. m

d)Ferraillage de I’escalier

d.1)En travée

Le moment ultime :

M, = 23,08kN.m; h=10cm;d=09h=9cm;b=1m
Le moment réduit p:

_ M, _2391x10°
 bxd*x gy, 100 x 9% x 14,17

Ona:p = 0,878
95

U =0201<u, »A' =0




Chapitre IV : calcul et ferraillage des éléments non structuraux

La section d’acier :

4 M,  2391x10°
ST Bxdx o, 0878x9x348

On adopte 5T16 avec : Aygm = 10,05 cm? /mlet S, = 20 cm

= 8,78 cm?* / ml

Aadm
4

On adopte 4T10 avec : Aggym = 3,14 cm? /mlet S, = 25 cm

A, =

= 2,51 cm? / ml

d.2)Sur appuis
M,= 11,25 KN.m; h=12cm;d =0,9hn=10,8cm;b=1m
Le moment réduit p :

Mg 11,25x103
bxd?X ope  100%x10,82X14,17

Ona: g = 0967
La section d’acier :

g M _ 1086x10°
ST Bxdx g, 0,967 x 10,8 x 348

On adopte 4T12 avec : Aggm = 4,52 cm? /mlet S, = 25 cm

U= =0065<u, -A' =0

= 3,36 cm? / ml

Aadm

4
On adopte 4T10 avec : Aggym = 3,14 cm? /mlet S, = 25 cm

A, =

= 1,13 cm? / ml

e)Vérifications
e.1)Condition de non fragilité
023 XbXxdXfag 023x100x10,8x2,1

Amin = 7 200 = 1,30 cm?

cm? 1,30cm? . g
A = 7,75 > A i T T e Condition vérifiée.

ml

e.2)Justification vis-a-vis de I’effort tranchant

T 29,31 x 10
W= 557 X10= o = 032 MPa
Ty < Ty = min(0,13f,,5 ;5 MPa) = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa
Ty = 032MPa <Ty, = 325MPa.....cc.ccoovviiiiiiiiiiiiiiiiiiiiien Condition vérifiée.
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Chapitre IV : calcul et ferraillage des éléments non structuraux

e.3)Vérification au niveau des appuis

P 1,15 <T L Mo ) LIS o[ (7,71 4 1225 107\ _ o
.= = X X _ | = ,
min = T¢ 0,9d) ~ 400 ’ 0,9%9 can

Agam = 4,67 cm* > Apin = 445 CMioiiiii e Condition vérifiée.

f)Les vérifications des contraintes a I’E.L.S

M max = 30,08 kN, m ; determiné par methode des coupures (RDM)
M; sor = 0,85 X My ppax = 25,56 kN.m

Mg ser = 0,4 X My g = 12,03 kN.m

f.1)En travée
A = 9,29 cm?/ml

Détermination de la position de 1’axe neutre :

b
Eyz — 1544(d — y) = 50y% + 139,45y — 1255,15=0 —» y = 3,80 cm

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

Détermination du moment d’inertie :

b 100 x 3,803
I'=3y%+ nAg(d - y)* = ———— + (15 x9,29)(9 — 3,80)* = 6506,10 cm*
Détermination de contrainte dans le béton comprimé g, :

Mg, 25,42 x 103
I 6506,10

O-_bC = 0'6fC28 = 15 MPa

Op =14,84 <Oy =I5 MPQ ..o Condition vérifiée.

op = X 3,80 = 14,84 MPa

Sur appuis
Ag = 4,52 cm? / ml

Détermination de la position de 1’axe neutre :
b
Eyz — 1545(d —y) = 50y*+ 67,8y —1037,34 =0 >y =392cm

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

Détermination du moment d’inertie :

b 100 x 3,923
I = —Y3+ T]As(d— y)Z R

3 3 + (15 x 4,52)(15,3 — 3,92)%? = 10788,27 cm*

97



Chapitre IV : calcul et ferraillage des éléments non structuraux

Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy, :

Meer  _ 1089 x 10°
7 YT 71078827

O-_bC = 0’6f6‘28 = 15 MPa

op = X 3,92 = 3,95 MPa

Op =395 < Ope =I5 MPQ ... Condition vérifiée.

Vérification de la fleche
h¢ 1 17

= > = =—=10,029 < 0,0333. ..ttt Condition vérifiée.
l 30 575

A5 > 2 50,0083 < 0,0105..0eeeee e Condition vérifiée.
bxd — f,

Une des deux conditions n’est pas vérifiée donc on doit calculer la fléche :
f.2)Calcul de la fleche :

fji=0,18cm, fgi = 0,17 cm, fqi = 0,27 cm,fgv = 0,39 cm,
AF = Fv—Fj +Fp—Fg

AF = (0,88 — 0,34) + (0,55 — 0,22) = 0,31 cm

L _ 575

Faam = o556 = 55 = L5 AF < Fagmeoooveeiiiii Condition vérifiée.

g)Schéma de ferraillage

TiE =30

-
=

-

-
—

T2 =25
=225

TiD e=25

—
- ea| -

mal
- e -

Figure 1V. 14 : Schéma de ferraillage de I’escalier type 1 (cas volée 2).
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Chapitre IV : calcul et ferraillage des éléments non structuraux

IV.3.5.Etude d'un escalier a deux volées (Type 2)

[
=
2.20
b %;‘mm::} n%' ‘?a‘h\"ﬂi-%\ﬁﬁ MR ?ﬂm T
b il | Uavaleed ||
| | | | | | | | |
] | =] ] ] ]
B ENIEI |
| | | | | | | | I
| | | | | | | |
R | | Ly | 1 1 ] | 'IL'R:':?;"I;";":'{;I
1.45 2.40

Figure 1V. 15 : Vu en plan de I’escalier type 2.

1V.3.5.1.Type 2 (cas volée 3)

tA

1,53 m

1,45 m 2,40 m

P » B
<« Ll | »

v

Figure I1V. 16 : Schéma statique de ’escalier type 2 (cas volée 3).
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Chapitre IV : calcul et ferraillage des éléments non structuraux

a)Dimensionnement
a.l)Marches et contre marches
Ona:He= 3,06metH =He/2 =1,53m
h = il etg = L

n n—1
Donc d’aprés Blondel on a :

L H
m=( )+2><—
n—1 n

Etpuis:mn*>—(m+L+2H)n+2H=0...........(2)
Avec:m = 66cm ,H =153 cmet L = 240cm

Donc ’équation (2) devient : 66n> — 612n + 306 = 0

La solution de I’équation est : n = 9 (nombre de contre marche)

Donc : n — 1 = 8 (nombre de marche)

h———153=17—>h=17m tg= ——=30cm
:
9 cm.¢ n—1 ¢

On vérifie avec la formule de Blondel :

59cm < (2x17)4+30<66cm=> 59cm <64cm <66 Ccm.............Condition vérifiée.

L’inégalité vérifiée, on a : 9 marchesavec g = 30cmet h = 17 cm.
L’angle d’inclinaison est :tana = g =0,57 = a =29,54° - cosa = 0,87

a.2)Epaisseur de la volée (e,,)

| 1 L L 240 240
—<e,<—- <e < - <eg<—
30 20 30cosa 20 cosa 30 x0,87 20 x 0,87

> 9,19 < e, < 13,79

ey, =12 cm

a.3)Epaisseur du palier (e,,)

_ & 1230
ep_cosc>c_0,87_ /7 em

ep = 14 cm
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Chapitre IV :

calcul et ferraillage des éléments non structuraux

b)Descente de charges

b.1)Paillasse

Tableau 1V. 5 : Charges et surcharge du paillasse type 2(cas volée 3).
S=5,88 Désignation e(m) | Poids KN/m?

1 Revétement en carrelage horizontal 0,02 0,40

2 Mortier de ciment horizontal 0,02 0,40

3 Lit de sable 0,02 0,36

4 | Revétement en carrelage vertical c,.h/g _ 023

5 Mortier de ciment vertical M,.h/g _ 023

6 Poids propre de la paillasse : e, x 25/cos(c) 012 3,44

7 Poids propre des marches :  7,.h/2 0,085 187

8 Garde-corps _ 0,10
G=7,03

{Charge permanente : G = 7,03 KN/m?
Surcharge : Q = 2,50 KN/m?

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

Gu = 1,35G + 1,5G = 13,44kN/m

Qser = G+ Q =953 kN/m
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Chapitre IV : calcul et ferraillage des éléments non structuraux

b.2)Palier

Tableau IV. 6 : Charges et surcharge du palier type2 (cas volée 3).

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 0,15
G=4,81

{Charge permanente : G = 4,81 KN/m?
Surcharge : Q = 2,50 KN/m?

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

Gu = 1,356 + 1,56 = 10,24 kN/m
Qser = G+Q =731 kN/m

c)Calcul des sollicitations

c.1)Les réactions d’appuis

Z F/y=0= R, +R, = 13,44 X 2,40 + 10,24 X 1,45 = 47,10

z M/A=0= R, x385=1344%x240x1,2+ 10,24 X 1,45 x 3,125

(13,44 x 2,40 x 1,2) + (10,24 x 1,45 X 3,125)
a- 3,85

R, = 24,99 KN

= 22,11 KN

13,44 KN/m
10,24 KN/m

o S
ML T

ksl

2,40m 1,45m /A
T24.99 KN 22,11 KN

Figure 1V. 17.Schéma statique des charges de I’escalier type 2 (cas de volée 3).
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Chapitre IV :

calcul et ferraillage des éléments non structuraux

c.2)Moment fléchissant max

1,45
M(x) = 24,99 x x — 10,24 x 1,45 X (X - T) — 13,44 x <

Position du moment max :

dM(x)

d [24,99 X x — 10,24 x 1,45 X (x — T) — 13,44 X (

(x— 1,45)2
=)

1,45

x? —2,9x + 1,452)]
2

dx TG =

T(x) = 29,99 — 14,85 — 13,44x + 19,49

PurT(0) = x=2,58m
Donc : Mmax = M(2,58)

M(2,58) = 24,99 x 2,58 — 10,24 x 1,45 X (

Mpax = 28,35 kN.m

dx

2

1,45 (2,58 — 1,45)*
2,58 — T) — 1344 x |~

c.3)Effort tranchant de I’escalier type 2 (cas volée3)

Tableau 1V. 7: Calcul effort tranchant de I’escalier type 2 (cas volée3).

Distance Schéma statique Effort tranchant (T)
0<x<24 M T(x) =Ry —qy.x
11 rﬁr T(0) = 29,99 KN
R%L X ?l T(2,4) = —7,26 KN
2,4<x<3,85 a P T(x) =Ry = 2,4q1 — q2- (x = 3)
TYVIV VY Y T(2,4) = =726 KN
t_ x T(4) = —22,11 KN
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Chapitre IV : calcul et ferraillage des éléments non structuraux

c.4)Diagrammes M et T

13,44 KN/m :
10,\.,'24 KN/m
2.40m e 1.45m
24,99 KN 22,11 KN I
\______‘__
28 35 KN.
. ‘ m . 258m

29,99 KN

©,

O

22,11 KN

Figure IV. 2 : Diagrammes Moments et efforts tranchant (M, T) de ’escalier
type 2 (cas volée 3).

c.5)Calcul des moments maximaux en travée a ’E.L.U

Ona: Mpy,x = 28,35kN.m

M, = 0,85 X M.x = 24,09 KN. m

M, = 0,40 X M ¢ = 11,34 kN. m

d)Ferraillage de I’escalier

d.1)En travée

Le moment ultime :

M; = 24,09kN.m; h=12cm;d=09h=108cm;b=1m
Le moment réduit p:

B M, B 24,09 x 103
~ bxd?®X op. 100 x 10,82 x 14,17

Ona:pB = 0921

i =0146 <y, A" =0

La section d’acier :

A _ Mt — 24,09 X 103 — 6,96 sz /ml
S Bxdx og 0,921x10,8 x 348
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Chapitre IV : calcul et ferraillage des éléments non structuraux

On adopte 4T16 avec : A gy = 8,04 cm? / mlet S, = 25 cm

Aadm

4
On adopte 4T10 avec : A gy = 3,14 cm? /mlet S, = 25 cm

A=

= 2,01 cm? / ml

d.2)Sur appuis
M, = 11,34kN.m; h=14cm;d=09h =126 cm;b=1m
Le moment réduit p :

_ M, _ 11,34 x 103
 bxd®X ope 100 X 12,67 x 14,17

Ona:B = 0974

H =0051<py; »A' =0

La section d’acier :

M, 11,34x10°
~ Bxdx os 0974 x 12,6 X 348

On adopte 4T12 avec : A 4y = 4,52 cm? / ml et S, = 25 cm

A = 2,66 cm? / ml

Aadm

4
On adopte 4T10 avec : Aggm = 3,14 cm?® /mlet S, = 25 cm

A=

= 1,13 cm?* / ml

e)Vérifications
e.1)Condition de non fragilité
023 xXbXxdXfag 023x100x10,8x2,1

min — ﬁ? 400 = 1,30 sz

A; =77 cm?/ml > Apin = 1,30cm?/ml; ... oo v cev e e e v v o ... Condion vérifiée.

e.2)Justification vis-a-vis de I’effort tranchant

T 29,99 x 10
T, = bxd X 10 = m
Ty < T, = min(0,13f,,5 ; 5 MPa) = min(3,25 MPa ; 5 MPa) = 3,25 MPa

= 0,27 MPa

Ty = 027MPa<T,= 3,25MPa......c.ccooiiiiiiiiiiiiiiiiii, Condition vérifiée.
e.3)Verification au niveau des appuis
Amin = L1 (T f o ) = L% jox ((29,99) p b3t X107 102) = 3,76 cm’
fe 0,9d 400 09x12,6
Andm = 4,52 cm? > Ain = 3,76 CM? ... e e et et e et e e e . Condlition vérifiée.

f)Les vérifications des contraintes a I’E.L.S
M max = 16,51 kN, m ; determiné par methode des coupures (RDM)
M ser = 0,85 X M jax = 14,03 kKN. m
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Chapitre IV : calcul et ferraillage des éléments non structuraux

M, ser = 0,4 X Mi max = 6,60 KN, m
f.1)En travée
A = 3,90 cm? / ml

Détermination de la position de 1’axe neutre :

b
5¥? = 15A5(d —y) = 50y + 58,65y — 633,42 = 0 —>y = 3,02cm

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

Détermination du moment d’inertie :

b 100 x 3,023
[ = §y3 + nAg(d— y)? = ———— +(15x3,90)(10,80 - 3,02)% = 4459,03cm*
Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy, :
Mger _ 14,03 x 10°

Op =

Xy = s oa— X 3,02 = 9,50 MPa

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

Op =950 <O = A5 MPG ..o Condition vérifiée.
f.2)Sur appuis

As = 1,87 cm? / ml

Détermination de la position de I’axe neutre :
b
Eyz —1545(d —y) = 50y% + 28,05y — 302,94 =0 -y =2,19cm

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

Détermination du moment d’inertie :

b 100 x 2,193
I = §Y3+ nAs(d — y)? = — s

Détermination de contrainte dans le béton comprimé o, :

+ (15 x 1,87)(12,6 — 2,19)? = 3389,84 cm*

3
Boer oy = 209X197 219 = 4,26 MPa
1 3389,84

O'b =
O-_bC == 0'6fC28 = 15 MPa
Op =426 <Tpe =I5 MPQ ..., Condition vérifiée.
g)Vérification de la fleche

b > 1ol _ 0,044 > 0,0333 .o iieiiieeee e e Condition vérifiée.
l 30 385

%, d> :—e = 0,00503 > 0,005 - oo oeoeee Condition vérifiée.

Il n’est pas nécessaire de calculer la fleche.
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Chapitre IV : calcul et ferraillage des éléments non structuraux

h)Schéma de ferraillage

T4 =13
L=130
S ssssS N
T14 e=15
L=225

Ti4e=13

Figure 1V. 18.Schéma de ferraillage d’un escalier type 2 (cas volée 3).

IV.3.6.Etude de la poutre paliére pour escalier type 1 et 2
1VV.3.6.1.Dimensionnement
Selon le B.A.E.L 91/1999, le critére de rigidité est :

—L<h<—L —80<h<—80 32 < h <48
= =
15="=70 15 ="=7)p cm=ns=s cm

Onprend: h =40 cmdoncd = 0,9h = 36 cm

0,3d <b<04d = 10,08cm < b <14,40cm

Onprend: b =30cm

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

h=400CmM > 30 CM..oiiiiiiii e Condition vérifiée.

D =30CM > 20 CMunnooee e Condition vérifiée.
%z 1,33 < e e e e e et e e et eee e et eee eee eee e e ... CoONdlition Vérifiée.

1VV.3.6.2.Charges supportées par la poutre

Poids propre de la poutre : G, = 0,40 X 0,30 X 25 = 3 KN/m
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Chapitre IV : calcul et ferraillage des éléments non structuraux

Poids du mur situé sur la poutre (enduit y compris) (25 cm):
G, = 3,06 X 2,00 = 6,12 kN/m

Reéaction du palier : Ry, (Elu) = 24,99 kN/ml

Qu =(1,35%x (34 6,12)) + 24,99 = 37,30 kN/m

Qser = 34 6,12 4 20,59 = 29,71 kN/m

1V.3.6.3.Calcul des sollicitations a ’E.L.U
Qu x 12 37,30 x 4,82

0T T8~ 8
M; = 0,85M, = 90,30 kN.m ,M, = 0,40M, = 42,97 kN.m

= 107,42 kN.m

Libbbb bbb e bb bbbty

4 8m

- L

4297 KN.m

42,97 KN.m
N A"
S

90,30KN.m

Figure 1V. 19.Diagramme du moment pour la poutre paliére.

1V.3.6.4.Calcul du ferraillage a ’E.L.U
Ona:b=30cm; h=40cm;d =0,9h =36 cm
a.1)En travée :

Le moment ultime :

M, = 90,30 kN, m

Le moment réduit p,, :

3 M, _ 90,30 x 10°
- bxd*x g, 30x36%x 14,17

Ona: g = 0911

" =0,163<p, - A =0

La section d’acier :

A M, _ 90,30 x 10°
ST Bxdx g, 0,911 x 36 x 348

=791 cm? / ml
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calcul et ferraillage des éléments non structuraux

On prend comme choix 3T14+3T12 avec : Aggm = 8,01 cm? / ml
a.2)Sur appuis :

Le moment ultime :

M, = 42,97 kN,m

Le moment réduit w,, :

_ M, 42,97 x10°
- bxd*x g, 30 x36%x 14,17

Ona: g = 0955

K =0078<puy, A =0

La section d’acier :

M, 4297 x10°
-~ BxdxX g, 0,955x36x 348

-On prend comme choix 3T14 avec : Agg4y, = 4,62 cm? / ml

A = 3,59 cm? / ml

IV.3.6.5.Vérifications de la poutre paliére

Tableau V. 8 : Vérification des différentes conditions (poutre paliére).

Condition Vérification
» A= 8,01 cm*
Condition de non )
e, , Amm :1,14 cm A>Am|n
fragilité (travée) . o
Condition Vérifiée
> A=4,62 cm®
Condition de non )
f 'I' , ( -) Amm :1,14 Cm A>Am|n
ragilité (appui
: . Condition Vérifiée
Vérification des M., 651
op = X o, = 6,51 < o7y,
contrainte a L’ELS b I Y b be

(travée)

O-_b(,‘ == Ol6f(,‘28 = 15 MPa

Condition vérifiée

Vérification des
contrainte a L’ELS

(appui)

MSGT‘

Oy = Xy

O-—bc = O,6f028 =15 MPa

Op :4,53 <O-_bc

Condition vérifiée

Justification vis a s T
vis de l'effort b.d
tranchant ZTU =min(O,leng,SMpa)=3,25Mpa

T, = 0.7 MPa <7,

Condition vérifiée
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IVV.3.6.6.Ferraillage des armatures transversales

a)Détermination du diameétre des armatures transversal

h b
P, < min{ﬁ TR CDI} = min{11,42 mm; 30 mm; 10 mm} = &, = 8 mm
b)L’espacement

S: <min{0,9d;40 cm} =» S, < min{32,4cm ;40 cm}

D’aprés le R,P,A 99/2003 :

Zone nodale : S; < min{15 cm ; 10®;} = min{15cm ;10 cm} = S, = 10 cm
Zone courante : S; < 15®; = S; = 15 cm ; On prend S; = 15 cm

c)La longueur de scellement droit I
L - Oife _ 14400
S 41, 4x2835

= 49,38 cm
On adopte une courbure égale a : r = 5,5®; = 7,7 cm

)
Lz=d—(c+§+r)=31,5—(3+0,7+7,7)=20,1cm

Ls—219r—L, 49,38-16,86—20,1

= = 6,62

1 1,87 1,87 cm
1VV.3.6.7.Calcul de la fleche
B L o 20 S L 0,083 > 0,06 Condition vérifige.
L 16 480 16
he 5 Meser o 20 9030 0,084 >0,082....ceeeiieiieiaiieian, Condition vérifiée.
L T 10XMgyger 480~ 10x107,42

A 22, 801 22 0,0074 < 0,0105...c.eeneieeee e Condition vérifiée.
bxd — f. 30%36 — 400

Il n’est pas nécessaire de calculer la fleche.
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1VV.3.6.8.Schéma de ferraillage de la poutre paliére

N 30
3T14fi 3T14fi
5 25 11 5 % 11
m " T iy ) T [E=s ‘%;
B = 9 o
3T12 renf
pe s T TN | g g T LT aTt4d
En travée Sur appui

Figure 1V. 20 : Schéma de ferraillage de la poutre paliére.

IV.3.7.Etude de I’escalier type 3

W 0.28 0.28 . ,ﬁ/////ﬁ

) 48] 1 |
= 19]:&4
Volee 5
~ =
oy
f
e
1127 8.08
=
Volee 6 )
1 i

Figure IV. 21.Vu en plan de Iescalier un type 3.
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1VV.3.7.1.Type 3 (cas volée 4 et 5)

/N

1,40 m 1,68 m 1,27 m

& »d »d »
<« Ll | L] »

Figure 1V. 22.Schéma statique de I’escalier type3 (cas volée 4 et 5).

a)Dimensionnement

a.l)Marches et contre marches

Ona:H99 cm
h—l_I tg = L
_neg_n—l

Donc d’aprés Blondel on a :

L H
m=< )+2><—
n—1 n

Etpuis:mn®— (m+L+2H)n+2H=0...........(2)
Avec:m=66cm,H =99cmetL =168 cm

Donc ’équation (2) devient : 66n* — 432n + 198 = 0

La solution de I’équation est : n = 6 (nombre de contre marche)

Donc : n — 1 = 5(nombre de marche)

99 L
h= 7=14,14—>h=17cm. etg = —1=28cm

On vérifie avec la formule de Blondel :
50cm < (2%x17)+28<66cm=> 59cm <62cm < 66Ccm............. Condition vérifiée.

L’inégalité vérifiée, on a : 6 marchesavec g =30 cmeth = 17 cm.

L’angle d’inclinaison est :tan o = % =064 = a=32,73° - cosa = 0,84

a.2)Epaisseur de la volée (e,,)

1 1 L L 168 168
—<e,<-—=- <e,< - <ey S/
30 20 30cosa 20 cosa 30 x 0,84 20 x 0,84
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- 6,66 <e, <10

ey, = 10 cm

a.3)Epaisseur du palier (ep)

° = cosa_ 0,85
e, =12 cm

p

4
= 11,90 cm

b)Descente de charges

b.1)Paillasse

Tableau IV. 9 : Charges et surcharge du paillasse de I’escalier type 3 (cas volée 4 et 5).

{ Charge permanente : G = 6,56 KN/m?
Surcharge : Q = 2,50 KN/m?

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

qu = 1,35G + 1,5Q = 12,60 kN/m

ser = G+ Q =9,06kN/ m

XN Désignation e(m) | Poids KN/m?

1 Revétement en carrelage horizontal 0,02 0,40

2 Mortier de ciment horizontal 0,02 0,40

3 Lit de sable 0,02 0,36

4 Revétement en carrelage vertical c,.h/g _ 0,23

5 Mortier de ciment vertical M,.h/g _ 023

6 Poids propre de la paillasse : e, x 25/cos(c) 0,10 2,97

7 Poids propre des marches :  7,.h/2 0,085 187

8 Garde-corps _ 0,10
G=6,56
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Chapitre IV : calcul et ferraillage des éléments non structuraux

b.2)Palier :
Tableau V. 10 : Charges et surcharge du palier de ’escalier type 3 (cas volée 4 et 5).

N Désignation e(m) | Poids KN/m?

1 Poids propre du palier 012 3

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 0,15
G=4,31

{Charge permanente : G = 4,31 KN/m?
Surcharge : Q = 2,50 KN/m?

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

Gu = 1,356 + 1,56 = 9,56 kN /m
Qser = G+ Q =6,81kN/m

c)Calcul des sollicitations

Qpailiasse — Qpalier _ 9,61 —9,56

=031> 10%
Qpalier 9:56
On garde le schéma statique réel
12,60 KN/m
9,56 KN/m 9,56 KN/m
VVYVVVVY VYVYYVYYVYYY VY VVYVVYYVYY
1,40 m 1,68 m 1,27m

v

»d
Ll |

A
v
A

Figure V. 23.Schéma statique de I’escalier type 3 (cas de volée 4 et 5).

Les réactions d’appuis :

ZF/y=O=> R, + R, = 46,69

ZM/sz
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_ (9,56 x 1,40 x 0,7) + (12,60 x 1,68 x 2,24) + (9,56 x 1,27 x 3,71)

) 4,35 = 23,41KN
Ry, = 23,28
c.1)Moment flechissant max
M(x) = 23,41 x — 9,56 X 1,40(x — 0,7) — 12,60 X 1,68 (x — 2,24) — 9,56 <(x —23,72)2>

Position du moment max :

2
d|23,41 x — 13,38(x — 0,7) — 21,17 (x — 2,24) — 9,56 ((x —23,72) )l

dx
T(x) = 23,41 —-13,38 — 21,17 — 9,56x + 35,56
Pour T(0) = x=224m
Donc : Mmax = M(2,24)
M(2,24) = 27,15
M. = 27,15 KN.m

c.2)Effort tranchant

0<x<190

T(x) = 23,41 —9,56 X x

T(0) = 23,41 KN

T(1,90) = 23,41 —9,56 x 1,90

T(1,90) = 7,81 KN

1,90 < x < 3,40

T(x) =23,41—-9,56 x 1,40 — 12,60 X (x — 1,40)

T(1,90) = 7,81 KN

T(3,45) =27,71-8,89 x 1,90 — 11,68 x 1,50 = —6,71 KN
3,40 < x <5,75

T(x) = 23,41 — 9,56 x 1,40 — 12,60 x 1,68 — 9,56 (x —3,08)
T(3,45) = —6,71KN

T(5,75) = 27,71 -8,89 x 1,90 — 11,68 x 1,50 — 8,89 x 2,35
T(5,75) = —23,28 Kn
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c.3)Diagrammes M et T

12,60 kMm
5,56 ki/m VJ 9,56 kMM
peanesns IAIRRRNRRAN imnnmi|
&_‘_ 1,40 m 1.68m 1,27m 4

23,41 KNT 723,28 [

&

-‘_‘—‘—-—-_________
23,41 KN |\‘\ 27,15 KM.m
\‘\I 328 KD

Figure 1V. 24 : Diagrammes Moments et efforts tranchant (M, T) de I’escalier
type 3(cas volée 4 et 5).

Calcul des moments maximaux en travée a ’E.L.U .
Ona: My, = 27,15kN.m

M; = 0,85 X M.x = 23,08 KN.m

M, = 0,40 X Mp,,x = 10,86 KN.m

d)Ferraillage de I’escalier

d.1)En travée

Le moment ultime :

M; = 23,08kN.m; h=10cm;d =09h=9cm;b=1m
Le moment réduit u,, :

B M, _ 23,08x10°
 bxd?®X op. 100 X 9% x 14,17

Ona:p = 0,878

i =0201<py, »A' =0

La section d’acier :

A M 23,08 10°
ST Bxdx o 0,878 x9 x 348

On adopte 5T16 avec : A gy = 10,05 cm? /mlet S, = 20 cm

= 8,39 cm? / ml

A
A= aim = 2,51 cm? / ml
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On adopte 4T10 avec : A gy = 3,14 cm? /mlet S, = 25 cm

d.2)Sur appuis

M,= 10,86 KNm; h=12cm;d =0,9h=10,8cm;b=1m
Le moment réduit p :

Le moment réduit p :

B M, B 10,86 x 103
" bxd*x g,, 100x10,8%x 14,17

Ona:p = 0967

K =0065<pu; -A'=0

La section d’acier :
M, 10,86 x 103

A = = = 2,98 cm? / ml
ST Bxdx o, 0967 x 10,8 x 348 cm” /m
On adopte 4T12 avec : Aggy = 4,52 cm? / mlet S, = 25 cm
A
A, = “Z"‘ = 1,13 cm? / ml

On adopte 4T10 avec : Aggym = 3,14 cm? /mlet S, = 25 cm
e)Vérifications des différentes conditions

Tableau IV. 11 : Vérification des différentes conditions

Condition Vérification
w A=8,39 cm*
fCrgnﬁ:Eéon de non A =1,08cm? ASAn
9 Condition vérifiée
2
L . A s 1154, Ma A=4,52cm
PP A>=4.4cm? Condition vérifiée
T
Justification vis a r= bd 0,26Mpa _
vis de I'effort . ' Tu>Ty
tranchant TU :mln(ol13f02815Mpa):3’25Mpa Condition Vériﬁée
Détermination de Mg, _
contrainte dans le Op =~ XY UbC_ g’.t6.5 <,U?]f.,
béton comprimeé Tpe = 0,6f05 = 15 MPa ondition verifiee
o} (travée)
, . . M
Détermination de o, = —L x y _
contrainte dans le I U’é_ 3.’?6 < f”?iﬁ.,
béton comprimé L ondition vérifiée
, Ope = 0'6f(,‘28 = 15 MPa
o (travée)

117



Chapitre IV : calcul et ferraillage des éléments non structuraux

f)Schéma de ferraillage

T16e=25
L=180

\ T10 =15
=02
\ T12e=25
T12 &=25 | Ti6 e=25
L=225 ~~__100

L=265

T10 L;K‘I Ar\||||||

[ L1 10 &=25

10 e=25

Figure 1V. 25:Schéma de ferraillage d’un escalier type 3 (cas volée 4 et 5).

IV.3.7.2.Type 3 (cas volée 6)

1,98 m

/\

P
<

1,27 m 3,08 m

A\ 4
A

v

Figure 1V. 26:Schéma statique de I'escalier type 3(cas volée 6).
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a)Dimensionnement
a.l)Marches et contre marches
Ona:He= 396 metH = He/2 = 1,98m

Donc d’apres Blondel on a :

L H
m=( )+2><—
n—1 n

Etpuis:mn®— (m+L+2H)n+2H=0..........(2)

Avec: m = 66cm,H=198cmetL =308 cm
Donc I’équation (2) devient : 66n* — 770n + 396 = 0
La solution de 1’équation est : n = 12 (nombre de contre marche)

Donc:n—1 = 11 (nombre de marche)

h 198 16,5 >h =17 t 28
= —= - = . = =
1 , cm. etg S—] cm
On Vérifie avec la formule de Blondel :
59cm < (2%x17)+28<66cm=> 59cm <62cm<66cm........... Condition vérifiée.

L’inégalité vérifiée, on a : 6 marchesavec g = 28 cmeth = 17 cm.

L’angle d’inclinaison est :tan o = ;—; =064 = a=32,73° - cosa =0,87

a.2)Epaisseur de la volée (e,)

1 1 L L 308 308
—<e,<—=- <e,< - <ey<-———=
30 20 30cosa 20 cosa 30 x 0,87 20 x 0,87
- 11,80 <e, < 17,70

ey, =12 cm
a.3)Epaisseur du palier (ep)

ey 12
° = cosa 0,87

= 13,79 cm

ep = 14 cm
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b)Descente de charges

b.1)Paillasse

Tableau 1V.12 : Charges et surcharge du paillasse de I’escalier type 3 (cas volée 6).

{Charge permanente : G = 7,18 KN/m?
Surcharge : Q = 2,50 KN/m?

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

qy = 1,35G + 1,5G = 13,44kN/m

Qser = G+ Q =9,68kN/m

N Désignation e(m) | Poids KN/m?
1 Revétement en carrelage horizontal 0,02 0,40
2 Mortier de ciment horizontal 0,02 0,40
3 Lit de sable 0,02 0,36
4 Revétement en carrelage vertical ¢, .h/g _ 0,23
5 Mortier de ciment vertical M,.h/g _ 0,23
6 Poids propre de la paillasse : e, x 25/cos() 012 3,44
7 | Poids propre des marches :  y,.h/2 0,085 187
8 Garde-corps _ 0,10
G=7,18
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b.2)Palier

Tableau 1V.13 : Charges et surcharge du palier de I’escalier type 3 (cas volée 6).

N Désignation e (m) | Poids KN/m?

1 Poids propre du palier 0,14 3,50

2 Carrelage 0,02 0,40

5 Mortier de pose 0,02 0,40

4 | Litdesable 0,02 0,36

5 Enduit de platre 0,015 015
G=4,81

{Charge permanente : G = 4,81 KN/m?
Surcharge : Q = 2,50 KN/m?

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

qu = 1,35G + 1,5G = 10,24 kN/m
ser = G+Q =731 kN/m

c)Calcul des sollicitations
On garde le schéma statique réel.

13,44 KN/m

10,24 KN/m

\ 4 l l l ll VVVYYVYY A 4 \ 4 VYV VVVYVY

/\

1,27 m 3,08 m

A
v
A
v

Figure 1V. 27: Schéma statique des charges de I'escalier type 3(cas de volee6).
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Upaillasse — Ypalier _ 13,44 — 10,24
qpalier 10,31

=031> 10%

c.1)Les réactions d’appuis

2 F/y=0= R, +Ry, = 13,44 x 3,08 + 10,24 x 1,27 = 54,4

2 M/b=0= R, x 435 = 13,44 x 3,08 X 1,54 + 10,24 x 1,27 x 3,71

(13,44 x 3,08 x 1,54) + (10,24 x 1,27 X 3,71)
a 4,35

Ry, = 28,65 KN

= 25,75 KN

c.2)Moment fléchissant max

1,27 (x — 1,27)°
M(x) = 25,75 x — 10,24 X 1,27 X (x - ) B

Position du moment max :

2
d [25,75 x—10,24x 127 x (x— 27) ~ 13,44 x <(X - 1.27) )l

dM(x)
dx
T(x) = 25,75 —-13 — 13,44x+ 17,07

PourTO) = x=2,22m

Donc : Mmax = M(2,22)

=T = dx

1,27 (2,22 — 1,27)*
M(2,58) = 25,75 X 2,22 — 10,24 x 1,27 X (2,22 - ) — 1344 x [

Max = 30,48 KN.m

c.3)Effort tranchant

Tableau 1V. 14 : Calcul de ’effort tranchant.
Distance Schéma statique Effort tranchant (T)
0<x<3,08 T(x) =R, —q,.x

M(-’ T(0) = 28,65 KN
|CHTTIIT) | reom = -127sk
Tve x> IRe

3,08<x<4,35 M op T(x) =R, —3,08q, — q;.(x — 3,08)
HTILLLIL) | T4 =—1274KN
x

T(4) = —25,75 KN

]2 n
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c.4)Diagrammes M et T

' 3,44 kA
/ 10,24 kN im

1,2¥ m 3,05 m

]
A

25,75 KM T 28,65 KN

O

o |\’\

| ——— 30,48 kN.m

D

28,65 kIV

Figure 1V. 28 : Diagrammes Moments et efforts tranchant (M,T) de ’escalier
type 3(cas volée 6).

c.5)Calcul des moments maximaux en travée a ’E.L.U

Ona: M, =3048 KN.m

M; = 0,85 X M0 = 2591 KN.m

M, = 0,40 X M0, = 12,19 KN.m

d)Ferraillage de I’escalier

d.1)En travée

Le moment ultime :

M; = 2591kN.m; h=12cm;d =09h=108cm;b=1m
Le moment réduit p :

_ Mg  _ 2591x103
b= oxax Ope  100%10,8%x14,17

=0,157<u;, > A= 00na:p = 0915

La section d’acier :

_ M, 2591x10°
~ Bxdx o, 0915x 10,8 x 348

On adopte 4T16 avec : A 4y, = 8,04 cm? / ml et S, = 25 cm

A = 7,53 cm? / ml

Aadm

4
On adopte 4T10 avec : A g4y = 3,14 cm? / ml et S, = 25 cm

A= = 2,01 cm?* / ml
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d.2)Sur appuis
M,=12,19kN.m; h=14cm;d =0,9h=12,6 cm;b=1m
Le moment réduit p:

M, _ 12,19 x 103
bxd®X o, 100 X 12,62 X 14,17
Ona:f = 0972
La section d’acier :

M,  12,19x10°
Bxdx og 0,972 x 12,6 x 348
On adopte 4T12 avec : A gy = 4,52 cm? / mlet S, = 25 cm

Aadm

A= 7 = 1,13 cm? / ml
On adopte 4T10 avec : A gy = 3,14 cm? / mlet S, = 25 cm

= =0054<py A =0

A = = 2,86 cm? / ml

e)Vérifications

Tableau 1V. 15 : Vérification des différentes conditions

Condition Vérification
» A=7,53 cm”
Coan:’g.o:]llgée & Amin :l,OSCmZ A>Amin
g Condition vérifiée
2
e AL L5 Ma A=4,52cm
nxg;'l‘j'ggts";“ al'jis = Fe """ 0od A=4,52>4 Acm?
PP A>=4.4cm?2 Condition vérifiée
T
Justification vis a hd 0,32Mpa T or
vis de l'effort - um
e 7y =min(0,13f28,5Mpa)=3,25Mpa Condition vérifiée
Détermination de M., _ _
contrainte dans le Op = — XY abc_ é'.?.6 <,0pr_,
béton comprimé Gz = 0,6f.,5 = 15 MPa ondition verifiee
op. (travée)
Determination de o = Mser X C 415 <=
contrainte dans le I 0p =415 <0y

béton comprime

, 0pe = 0,6 =15 MP
Opc (travée) Obe fezs @

Condition vérifiée
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f)Schéma de ferraillage

—

i l' THE =1

LS - -
L S S S {

IWI 1 1 1

—

]

TiZ =35
L=l

Figure 1V. 29 : Schéma de ferraillage de I’escalier type 3(cas volée 6).

IV.3.8.Etude de la poutre brisée
1VV.3.8.1.Dimensionnement
Selon le B.A.E.L 91, le critére de rigidité est

<h<L 388<h<388 25,86 < h <388

— — = — — =

15-""10 15 ~ "7 10 OB M == S8,8m
Onprend: h =40 cmdoncd = 09h =36 cm

03d<bh<04d 2945cm<b <126 cm—->Onprend: b =30 cm

1VV.3.8.2.Les vérifications des conditions du R.P.A, 99/2003

Ro= 400 > 30 CIM oo Condition vérifiée.
D =300 > 20 CMMe e Condition Vérifiée.
% 0,80 e Condition vérifiée.

I1VV.3.8.3.Charges appliqué sur la poutre brisée

La réaction des voléesl et 2 :Rv = 25,75 KN/m

Le poids des marches: Rm = 14,71 KN/m

Poids propre de la poutre Pp = 0,30 X 0,40 X 25 = 3 KN/m — Pp x 1,35 = 4,05 KN/m
Poids du mur (revétement y compris) :

Pmur = 3,06 X 2,365 = 7,023 KN/m —- Pmur X 1,35 = 95KN/m

Q.=54.01 KN/m
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1VV.3.8.4.Calcul des sollicitations a ’E.L.U

My, = 101,64 kN, m

M, = 0,85M, = 86,39 kN, m
M, = 0,40M, = 40,65 kN, m
1V.3.8.5.Calcul du ferraillage a ’E.L.U

a)En travée

On prend comme choix 6T12 avec : Aggm = 6.79 cm? / ml

b)Sur appuis

On prend comme choix 3T14 avec : Aggy = 4.62 cm?/ ml

1VV.3.8.6.Les vérifications

Tableau 1V. 16 : Vérification des différentes conditions (poutre brisée)

Condition Vérification
Condition de A=6.79 cm?
non fragilité Anmin =1,30cm? A>Anin
(travée) Condition vérifiée
Condition de A=4,62 cm?
non fragilité Anin =1,30cm? A>Anin
(appui) Condition verifiée
Vérification M
contrainte dans le oy = % X y op = 13.31 < Gy,

béton comprimé
o (travée)

O-—bC = 0'6f(128 = 15 MPa

Condition vérifiée

Vérification
contrainte dans le
béton comprimé

O (@ppui)

M
Oop = %X y
O-—bC: 0'6f028 =15 MPa

3.35 < G
Condition vérifiée

Justification
vis a vis de I'effort
tranchant

T = L =0,9Mpa
b.d

7, =min (0,13f.g, 5Mpa)=3,25Mpa

T,>T,
Condition vérifiée
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I1VV.3.8.7.Ferraillage des armatures transversales

a)Détermination du diameétre des armatures transversal

h b
&, < min{ﬁ ; 10 ; (Dl} = min{10 mm; 30 mm ;10 mm} = &, = 8 mm
b)L’espacement
S, <min{0,9d ; 40 cm} = min{28,35 cm ; 40 cm}
D’apres le R.P.A 99/2003 :

Zone nodale : S; < min{15 cm ;10®;} = min{15cm ;10 cm} = S; = 10 cm
Zone courante : Sy < 15@;, = S, = 15cm ;Onprend S; = 15cm
€)6. c- L’ancrage des armatures tendues

7, = 0,60°f;; = 0,6 X 1,5% x 2,1 = 2,835 MPa

La longueur de scellement droit [ :

_ dif,  1,4x400
41, 4x2835

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

Ls

=49,38cm

¢

2
=31,5-(3+0,7+77) =201cm
_ Lg—2,19r— L,

= 1,87
49,38 -16,86 —20,1 _ 662
- 1,87 = obeam
1VV.3.8.8.5.7- Calcul de la fleche
% > 1—16 2 0,002 > 0,006, Condition vérifiée.
B o Miser o 00092 > 0,0963 ... eeeee oo Condition vérifiée.
L 10XMg ser

As 22 679 %2 (00628 < 0,0105. ... e e Condition vérifiée.
bxd fe 30%X36 400

IV.4.Ascenseur
1V.4.1.Définition
L’Ascenseur est un appareil servant a déplacer verticalement des personnes ou des charges
vers 1’ensemble des étages de I’immeuble, c’est souvent un matériel muni de dispositif de
sécurité. Les tout premiers modeles s’appelaient monte-charge, Ce dernier existe encore
aujourd’hui sous une forme améliorée, Un ascenseur est constitué¢ d’une plateforme ou d’une
cabine qui se déplace le long de glissiere verticale dans une cage, selon le appelée cage
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d’ascenseur de surface S = 1,4x 1,4=1,96 m? pouvant charger 9 personnes et de faible vitesse
V=1m/s, La charge totale que transmettent le systéme de levage et la cabine chargée est de 675
kg (DTU75,1), on doit bien sur lui associer les dispositifs mécaniques permettant de déplacer la
cabine, la machinerie et le local dans lequel se trouve 1I’ensemble des organes moteurs assurant le
mouvement et ’arrét de 1’ascenseur, en général elle se trouve au-dessus de la gaine,
Dans ce cas le plancher est calculé pour supporter la charge amenée par les organes moteurs, la
cabine, les cables et les divers accessoires.

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

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

Moteur
Appareillage Treuil
de commande
Cables Guides
—————— Attache
Cabine
Coffret A
de commande
Gaine
Contre-poids i ]
Porte paliére
Détecteurs
de présence
| __— Airbag

Figure IV. 30:Schéma d’un ascenseur.
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1VV.4.2.Calcul du poids des composants de I’ascenseur
L’ascenseur mécanique est constituer de :
e Treuil de levage et sa poulie.
e Cabine ou bien une benne.
e Un contre poids.
La cabine et le contre poids sont aux extrémités du cable d’acier qui porte dans les gorges de la
poulie soit :
P, : Le poids mort de la cabine, étrier, accessoire, cables ;

Q : Lacharge en cabine ;
P, : Le poids de contrepoids tel que : P, = P, +

1VV.4.2.1.Les dimensions :

260 cm

Largeur de la cabine : 1,40 m
Langueur de la cabine : 1,40 m
Hauteur : 2,20 m

La largeur de passage libre : 0,8 m
La hauteur de passage libre : 2,00 m

La hauteur de la course : 41,14 m
La surface latérale : S = ((2 X 1,4) + 1,4) x 2,20 = 9,24 m?,

IV.4.2.2.Epaisseur de la dalle
L, 220
0=%=%=7,336m
L’épaisseur minimale pour une dalle pleine est de 12cm selon le RPA ; donc on prend une

épaisseur de 15 cm,
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Tableau V. 17 : Poids mort de ’ascenseur

Objet La surface Poids
la cabine (2x1,4+1,40) x2, 20=9,68 M1 = 11,5x9,24x1, 40 = 148,8 kg
plancher 2,20x1,60 = 3,50 m? M2 = 110x3,5= 387,20 kg
toit - M3 = 20x 4 = 80 kg
arcade - M4 =60+ (80x1, 40) = 172 kg
parachute - M5 =40 kg
accessoires - M6 =80 kg
poulies de moulage - M7 = 2x30 = 60 kg
la porte de cabine 2,2x0,80=1,76m? M8 = 80+ (1,76x25) =124 kg

e Poids mort total :
Pn = NiZIM; = 1092 kg

e Contre poids :

Q 675
P, = Bn+ 5 =1092 + —> = 1429,50 kg

IV.4.3.Calcul dés la charge total q,,
1V.4.3.1.Calcul de la charge de rupture

Selon (DTU75, 1), la valeur minimale du coefficient de sécurité C est de 10 et le rapport
D/d (D : diamétre de la poulie et d : diametre du cable), est au minimum égale a 40, quel que

soit le nombre des tirons,

D
E=4SetD = 550mm - d =12,22mm

Ona:C, = C;xM

Avec :

Cs : Ceefficient de sécurité du cable et C; = 12

C,: Quotient de la charge de la rupture nominale de la nappe du cable.

M : Charge statique nominale portée par la nappe.

Et:M=Q+ P+ M,

M,: Poids du cable.

On neglige M devant(Q + Pp)donc: (M; K Q + Py) > M =Q+ B,
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Donc:C, = C;x M= Cy % (Q + Pp) =12 x (675 + 1092) = 2120,04 kg

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

égale 4 0,85.
C. = 218376 _ 24945 88 k
T 7085 CORg

La charge de rupture pour « n » cable est: €, = Cy (1 capiey X M X1
Avec :
m : Type de moulage (2 brins, 3 brins, ...).
n : Nombres des cébles.
Pour un cable de d=12,22 met m=2ona: C; (1 canie) = 8152 kg

C, _ 24945,88 _
Gy (1 cable) X M ©8152x2

n= 1,53

On prend : n = 2 cébles, car le nombre de cables doit étre paire et cela pour compenser les
efforts de tension des cables.
1V.4.3.2.Calcul des poids des cables
My =mXnXL
Avec :

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

n : Nombre des cables, n = 2 ;

L : Longueur du céble, L = 37,75 m
My =mxnxL=0,515X2x3775 = 38,88 kg
M=Q+ B,+ My =675+ 1092 + 38,88 = 1805,88 kg

a.l)Vérification de C,
Cr = Cr1canley Xm X n =8152X2x2x%0,85=27716,8 kg

C, 277168 o
C,=CiXM-> C = 7 - 185405 - 14,95 > 12 ; Condition vérifée

1VV.4.3.3.Calcul de la charge permanente total G :
Ona: Pyeyin = 1200 kg
G= Pn+ B+ Pyeyu + My = 1092 + 1429,50 + 1200 + 38,88 = 3559,38 kg
Q =675kg
qu = 1,35G + 1,5Q = 5817,66 kg
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IV.4.4. Vérification de la dalle au poingonnement

La dalle de I’ascenseur risque de se pioncer sous 1’effet de la force concentrée appliquée par
I’un des appuis du moteur (supposé appuyer sur 4 cotés), donc chaque appui recoit le quart de la
charge q,, = 5817,66 kg,

qu 5817,66
Qo= —— = ————=1454,42kg/m
4 4
Selon le B,AE,L 91/99 (A,5,2, 42), on doit Vérifier la condition de non poingonnement qui suit :

chS

Vb

Go < 0,045u, X hy X

Avec :

q, : Lacharge de calcul a’E.L.U ;

h, : Epaisseur totale de la dalle, hy = 15 cm ;

U - Périmetre du contour au niveau du feuillet moyen,

La charge concentrée g, est appliquée sur un carré de (10 x 10) cm?,

pe =2(U+V)
Ao
AT
] R
hﬂ ; d ‘ T 4% \c J

#75-—10—+75~

Figure 1V. 31:Répartition des charges sur la dalle d'ascenseur.

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

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

U, = 2(25+25) =100 cm
feas

Vb

qo < 0,045u, X hy X

25x10
- 0,045 x 100 x 15 x G

Il ny a pas de risque de poingonnement

= 11250 kg > q, = 1556,33 kg
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IVV.4.5.Evaluation des moments dus aux charges concentreées :

N

(1) (2) (3) (4)

Figure 1V. 32:Schéma expliquant la concentration des charges sur la dalle.

a)Distances des rectangles :

I-X=200 cm
1) Rectangle (1) : b > 4
U =150 cm ~MNr A
(@]
V =195cm I,
> / __________
2) Rectangle (2) : | | | |
£ | |
U =100 cm S| | Ll L=
{ - o | | i | Lly=260 cm
V =195 cm o | | | }
|
3) Rectangle (3) : > || | | |
{ U =150 cm 1o 7_ __________
V = 145 cm ;,
4) Rectangle 4): | T v
{Uzloo cm U=25  U=100cm  U=25
V =145 cm

Figure 1V. 33:Dessin montrant la concentration des charges.
b)Calcul des moments suivant les deux directions :

M, = (M; + VM,)PetM, = (M, + VM;)P
v : le coefficient de Poisson,
ATELU (v=0):My, = M; xP et My = M, XP et P= P’ xS
La charge surfacique appliqué sur le rectangle A (25 x 25) cm? est :

9o _ 1556,33
uxv 0,252

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

P’ =

= 24901,28 kg / m?

tableau suivant :Ly = 2,00 met L, = 2,60 m,
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Tableau IV. 18 : Les résultats des moments isostatiques des rectangles.

u |l v S P’ P=P'S | My My
Rectangle Ll M; M;
x | Ty (M) | (Kg/m?) | (Kg) | (Kg.m) | (Kg.m)
1 0,75 0,75 0,076 | 0,035 || 2,92 || 24901,3 || 72711,79 |5526,10 |[2544,91
2 0,50 0,75 (0,090 | 0,039 | 1,95 | 24901,3 | 48557,54 |4370,18 |1893,74
3 0,75 0,55 (0,093 | 0,054 | 2,18 || 24901,3 | 54284,83 |5048,49 |2931,38
4 0,50 0,55 (0,11 |0,071 |1,45 |24901,3 [36106,89 |3971,76 |[2563,59

1V.4.6.Les moments dus aux charges concentrées :
MXl = MXl - MX2 - MX3 + MX4 = 79,19 kg.m

Myl = Myl - Myz - My3 + My4 = 283,38 kgm 0,5M,,
IV.4.7.Moments dus aux charges réparties (poids propre) : )
IV.4.7.1.Chargement
0,75 Moy

Ly =2,00metL, =2,60meth, =15cm

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

0,5Mox

Charge d’exploitation : Q = 100 kg / m? < >

Charge ultime : q, = 1,35G + 1,5Q = 656,25 kg / m?, 0,5Mo, [ 105Mox
1V.4.7.2.Sollicitations 0,75M,,

Ly 2,00 .
=1L, T 260 070 Figure 1V. 34:Moments de la dalle.

Myz = Hx X qqu X 1>2(
MyZ = ny MXZ

Donc la dalle travaille suivant les deux sens : {
a= 0,76 - py = 0,0608 et p, = 0,5274
Donc : My, = 159,60 kg. m et My, = 84,17 kg. m
1V.4.7.3.Les moments appliqués a la dalle
Mgy = My, + My, = 71,19 + 159,60 = 238,79 kg,. m
Moy = My; + My, = 251,01 + 84,17 = 367,55 kg.m
1V.4.8.Les moments retenus sont
1V.4.8.1.En travee
My = 0,75Myx = 179,10 kg. m
M, = 0,75M,, = 275,66 kg .m
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1V.4.8.2.Sur appuis

Mgy = Mgy, = 0,50My, = 119,39 kg .m

1VV.4.9.Calcul du ferraillage de la dalle

Le ferraillage se fait sur une bande de 1 m de largeur.
Ona:b=100cm;h=15cm;d=135cm; f,=400 MPa ; 0,= 348 ; u, = 0,392
fe2s=25 MPa; f,,.= 14,17 Mpa ; fios=2,1 MPa ........ fissuration peu préjudiciable.

IV.4.9.1.En travée

a)Sens L,

Le moment ultime :

My = 179,10 kg,m =1791 N.m
Le moment réduit p:

My 1791
"~ bxd?x op. 100 x 13,52 x 14,17

Ona:pg = 0,997

U =0005<u, »A'=0

La section d’acier :

M,, 1791

A.. = = = 0,38 2 l
X = Bxdx g, 0,997 x 13,5 x 348 em” /m

b)Sens L,

Le moment ultime :

M, = 275,66 kg /m = 2756,6 N.m

Le moment réduit p:

- I\ZW = 27562’6 =0,009<u > A =0
bxd*x o, 100X 13,5 X% 14,17

Ona:p = 0995

U

La section d’acier :
My 2756,6
Y Bxdx o, 0,995 x 13,5 x 348

A = 0,58 cm?* / ml

1V.4.9.2.Sur appuis
Le moment ultime :
Mgy = Mgy, = 119,39 kg /m = 1193,9 N.m
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Le moment réduit p:

Mg, 1193,9
T b xd?x Opec ~ 100 x 13,52 x 14,17
Ona:p = 0,997

u =0004<puy, A =0

La section d’acier :

A - e 1193,9
7 Bxdx g, 0,997 x 13,5 x 348

1VV.4.9.3.Section minimale des armatures

= 0,25 cm? / ml

Puisque hy = 15cm (12 cm < hy < 30 cm)et o = 0,9, on peut appliquer la formule
suivante :
a)Sens L,
Ay min = 8hy = 8% 0,15 = 1,2 cm? / ml
{Aty = 0,55 cm?/ ml < Aypmin = 1,2cm? /ml = onprend : Ay = Aypmin = 1,2cm? /ml
Ay = 0,14 cm?/ ml <Ay pin = 1,2cm? /ml = onprend : Ayy = Aymin = 1,2 cm? / ml

b)Sens Ly
Ay min = Ay mi (3_—0() = 12(%) = 1,23 cm? / ml
ymin 2 ’ 2 ’
{Atx = 0,38cm?/ ml <A, in = 1,23 cm? /ml = onprend : Aix = Ax min = 1,23 cm? / ml
Ay = 0,25cm?/ ml < Aypin = 1,23 cm? / ml = on prend : Ayx = Axmin = 1,23 cm? / ml
1VV.4.9.4.Choix des aciers

(1)<ho d <15
—_—
10 mm

a)En travée
a.1)Sens Ly
Ax = 1,23 cm? / ml

Stx < min(3hy ;33 cm) = {
Stix <33 cm

4T10 p,m = 3,14 cm?® / ml
Six = 25 cm

a.2)Sens L,

Ay =12 cm? /ml
Sty < min(4hg ;45 cm) = {
Sty <45 cm

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

b)Sur appuis (chapeaux)

{Aa = 1,23 cm? / ml - {4T10 p,m = 3,14 cm? / ml
Sty < 33 cm St =25cm
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1VV.4.9.5.Armatures transversal

La mise des armatures transversales dépend de la condition suivante :

Ty < Ty
La dalle est bétonnée sans reprise de bétonnage dans son épaisseur,
Ty < T Avec:

Vu tot et T = 10h0
bxd " 3

Vu tot — VX + VV ; SenS LX
Vu tot — Vy + Vll ; Sens Ly

Ty = min(0,13f.,5; 5 MPa)

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 :

( Ly 1
[Vx = du— o
21_|__
oa> 0,4 :>4 2 Vi >V
Ly
lVy= Quy
V, = 6225,32 2,00 . = 4220,55N = 4,22k
= 6225,3 X ==X 095 = 0,55N = 4,22 kN
I+ ==
2,00
V, = 622532 X 5 = 4150,21 N = 4,15 kN
V, < Vy
On calcul V, et V,, :
v, = —J0 _ 15563,3 = 20751,1 N = 20,75 kN
V7 2u4+v  (2x0,25) + 0,25 S
v, = do _ 15563,3 _ 15563,3 N = 20,75 kN
Y 3u 3x%x025 T e
Vy, =V, parcequeu =v
Donc :

Vige = Vi + V, = 4,22 + 20,75 = 24,97 kN ; Sens L,
Vi = Vy + Vy = 4,15+ 20,75 = 24,90 kN ; Sens L,
Et . Vu tot — maX(Vu tot x » Vll tOty) == 24,97 kN

Doncona:

Vi 2497 x 10°
~ bxd 1000 x 135

Ty = (0,185 MPa
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15cm < hy = 15 cm < 30 cm ; On Vérifié que :

_ 10h, 10x 0,15
T, = Tmm(O,leC28 ;5 MPa) = Tmm(O,lS X 25;5MPa) = 1,625 MPa

Ty = 0,185MPa <T,;= 1,625MPa ..........cceciiiiiiiiiiiiiiiieenn, Condition vérifiée.
On en déduit que les armatures transversal ne sont pas nécessaires,

1V.4.9.6.Vérification a ’E.L.S

a)Calcul des sollicitations sous I’effet des charges concentrées

{MOX = (M; + VM;,)Pqe,

, avec: v=0,2 (ELS
MOy = (M; + vM;)Pge, ( )

P
aser % S’

Pser = xS =
ser qSGI‘ uxv

1 1

Per 11341 ,
Qser = UXV - 0,252 = 18145,4 kg/m

P/, = 181454 x S’

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

tableau suivant : Ly = 2,00 m et Ly = 2,060 m.

Tableau V. 19: Les résultats des moments isostatiques des rectangles.

u \Y; P’ P=P'S My My
Rectangle L L M; M, | S (m?)
x y (Kg/m?) (Kg) (Kg.m) || (Kg.m)
1 0,75| 0,75 [ 0,066 | 0,052 (2,92 18145,4 (52984,57 |14026,83 |1854,46
2 0,49 0,75 [ 0,086 | 0,065 | 1,95 18145,4 (35383,53 ||3184,52 [1379,96
3 0,75 0,50 [ 0,077 | 0,059 (2,18 18145,4 |(39556,97 ||3678,80 [2136,08
4 0,49 0,50 (0,100 | 0,080 (1,45 18145,4 (26310,83 [2894,19 |1868,07

b)Les moments dus aux charges concentrées
Moxe = Mox1 — Moxa — Moxz + Moxa = 57,70 kg. m
Moyec = Moy1 — Mgyz — Mgys + Mgy = 206,49 kg. m
c)Moments dus aux charges réparties (poids propre)
Chargement
Ly =2,00met Ly = 2,60 methy, =15 cm
e Poids propre : G = 0,15 X 2500 = 375 kg / m
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e Charge d’exploitation : Q = 100 kg / m
Charge ultime : qger = G+ Q =475kg / m
1VV.4.9.7.Moments dus aux charges réparties (E.L.S)

Moxr = Hx X Qger X 1>2<
MOyr = Uy X Moxr

a= 095 = py, =0,0608 et u, = 0,5274; Tirée de 'abaques

Donc la dalle travaille suivant les deux sens :{

Donc : Moy, = 44,13 kg, m et My, = 23,27 kg. m
1V.4.9.8.6.5- Les moments appliqués au centre d’impact du rectangle
Mox = Moge + Mogr = 57,70 4+ 44,13 = 101,83 kg / m
Moy = Mgye + Moy = 206,49 + 23,27 = 229,76 kg / m
a)5.1-Les moments retenus
En travee
M = 0,75Mpx = 76,37 kg.m
My = 0,75Myy, = 172,32 kg.m
Sur appuis
Max = M,, = 0,50M,, = 50,91 kg. m
1V.4.9.9.Vérification des contraintes dans le béton
Suivant Ly
En travée
My = 763,70N,m ;A =3,14cm?/ml;A' =0; n=15;d=13,5cm

Position de 1’axe neutre :
b
Eyz +nA'(y-d)— nA(d-y) =0 - 50y*+ 47,1y — 635,85 =0 - y=3,12cm

Moment d’inertie :

b 100 x 3,123
I= §y3 + nA(d- y)? = — ¢ (15 % 3,14 x (13,5 — 3,12)2) = 6087,14 cm*
Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :
Mger _ 763,70

Ope = KXy = x 3,12 = 0,125 MPa

X -
1 Y7~ 608714
O-_bC == 076fc28 == 15 MPa2

Ope = 0,125 <G =15MPa....cooiii Condition vérifiée.
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Sur appuis :
M, =509,10N,m;A, =3,14cm? /ml; A’ =0
Position de 1’axe neutre :
b
Eyz +1nA'(y-d)— nA(d-y) =0 - 50y*+ 47,10y — 635,85 =0 —» y=3,12cm

Moment d’inertie :

b 100 x 3,123
I= §y3 + NA(d-y)? = — + (15 x 3,14 x (13,5 — 3,12)?) = 6087,14 cm*
Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :
Mger 509,10

=KXy= —Xy= ——
bc Y= ° Y~ 08714

O-_bC = Ol6fC28 = 15 MPa

Ope = 0,26 <Ope =15MPa ..o Condition vérifiée.

X 3,12 = 0,26 MPa

Suivant L,,

En travée

My = 1723,20 N/m;Aty=3,14cm2/ml;A’ =0;n=15;d=135cm

Position de I’axe neutre :

b

Eyz +nA'(y-d)— nA(d-y) =0 - 50y*+ 47,10y — 635,85 =0 - y =3,12cm

Moment d’inertie :

b 100 x 3,123
[ = §y3 + NA(d - y)? = — (15 x 3,14 x (13,5 — 3,12)2) = 6087,14 cm*
Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :
Mger _1723,20

Ope = KXy = x 3,12 = 0,883 MPa

X -
1 Y7 608714
G_bC = Ol6fC28 = 15 MPa

Ope = 0,883 < Opc =15 MPa ..o, Condition vérifiée.

1V.4.10.Disposition du ferraillage

IVV.4.10.1.Arrét des barres
La longueur de scellement Lg est la longueur nécessaire pour assurer un ancrage correct,
Ona: f.,400 et f.,g = 25 MPa;
L =409 =40x 0,8 =32 cm.

140



Chapitre IV : calcul et ferraillage des éléments non structuraux

1VV.4.10.2.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,
1V.4.10.3.Arrét des barres sur appuis

M,

MOx

1
L; = max <Ls ; —<0,3 +

2 )Lx) =max(32cm ;33 cm) =33 cm

Ly
L, = max (Ls ; >

1VV.4.10.4.Arrét des barres en travée dans les deux sens

) = max(32cm;16,5cm) =32 cm

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

a raison d’un cas contraire, les autres armatures sont arrétées a une distance :
L, 200
10 10
I1VV.4.10.5.Armatures finales

=20cm

a)Suivant L,
A = 3,14 cm? / ml Soit 4T10 p,m avec S, = 25 cm
A, = 3,14 cm? / ml Soit 4T10 p, m avec S; = 25 cm
b)Suivant L,
A¢ = 3,14 cm? / ml Soit 4T10 p, m avec S; = 25 cm

A, = 3,14 cm? / ml Soit 4T10 p,m avec S; = 25 cm

1V.4.11.4.8-Voile de la cage d’ascenseur

D’aprés le RPA 99/2003, I’¢paisseur du voile doit étre 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

Le voile est ferraillé en deux nappes avec 5T10 / ml soit : A,qop = 3,93 cm? / ml

L’espacement : Sy = 20 cm.
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I1V.4.12.Schéma de ferraillage

( L,=195m

Figure IV. 35 : Ferraillage supérieur de la dalle de I’ascenseur.

L, = 2.60
| y m | 4T10/ml

4T10/ml

L, =2,00m

Figure IV. 36 : Ferraillage inférieur de la dalle de I’ascenseur
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Chapitre VI : Etude au vent

VI.1.Introduction
L’étude de comportement d’un ouvrage en béton armé sous ’effet du vent est inutile dans le

cas des batiments de faible hauteur grasse a leur poids lourd, mais le probléme de la stabilité de
ces ouvrage vis-a-vis 1’effet latéral du vent sera frottement posé dans le cas des batiments élevés.
Cette étude doit étre répondre aux articles de DTR C2-47 (Réglement Neige et vent-«R.N.V.99»)
d’ou I’ouvrage sera assimilé comme un consol vertical encastré a ¢a base soumise a une charge
latérale repartie au long de hauteur.
V1.2.Les caractéristiques de la construction

e Située a zone | de vent (cf. tableau 2.3«R.N.V.99»).

e Le site: site plat C(z)=1(coefficient de rugosité) (cf. chapitre 2, § 4.3«R.N.V.99»).

e La pression dynamique de référence qy(N/m2) pour les constructions permanentes elle

est donnée par le tableau suivant en fonction de la zone de vent :

Tableau VI. 1: Valeur de la pression dynamique de référence.

Zone Vs (M/s) Oret (N/m?2)
| 25 375
| 28 470
Il 31 575

La vitesse de référence du vent, V4 est la vitesse moyenne sur dix minutes mesurée dans les
conditions conventionnelles avec une probabilité de dépassement égale a 0,02(ce qui correspond
a une période de retour de 50 ans).

Qus est calculée par: grr =0,5%p X V 2, ou p (en kg/m?) est la masse volumique de l'air
égale & 1,20 kg/m®
V1.3.La categorie de terrain

La catégorie de notre terrain est la catégorie (IV), elle est donnée dans le tableau suivant,
ainsi que les valeurs des parameétres suivants :

e Ky: Facteur de terrain ;

e Zy:(en m); parametre de rugosité ;

e Znin : (en m); hauteur minimale ;

e ¢ Ccefficient utilisé pour le calcul de coefficient Cq.
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Tableau V1. 2: Catégorie de terrain.

Catégorie de terrain Kr | Zo(m) | Zmin(m) | €

(IV): zone urbaine dont aux moins 15% de
la surface est occupée par des batiments de 0,24 1 16 0,46

hauteur moyenne supérieur a 15m.

V1.4.Calcul de I'action du vent
V1.4.1.Principe de calcul

> Les actions du vent sont proportionnelles a la projection de la surface considérée dans un
plan perpendiculaire a la direction du vent, appelée maitre-couple.

» Pour la détermination de I'action du vent, on distingue la catégorie de la construction:
Catégorie | (regroupe l'ensemble des batiments a usage d'habitation, administratif, Scolaire,
industriel ...).

> Pour une direction du vent donnée, on doit effectuer les opérations suivantes: Vérification
a la stabilité d'ensemble de la construction: Pour déterminer la force qui tend a renverser la
construction on doit effectuer les opérations suivantes:

V1.4.2.Détermination de coefficient dynamique Cuq

Le coefficient dynamique doit étre

déterminé a l'aide de I'abaque donnée dans le 4
(R.N.V 99), fig.3.1

On a: pour les dimensions suivantes:

- la hauteur total 43,04 m
-la longueur b =26 m Vi ) h=43,04 m

-la largeur d =18 m

e Suivant la direction du vent V1 on a:
Cd;=0,94< 1,2

e Suivant la direction du vent V2 on a: ‘/k') 26
m
Cd,=0,96 < 1,2 d 18 m

V1.4.3.Détermination de la pression dynamique ""gayn""
Quyn= Arerx Ce (zj)  pour une structure permanente
Qe =375 N/M?; (tableau 2,3) RNV 99.

e C,: coefficient d’exposition au vent ;

o Qs pression dynamique de référence pour les constructions permanente ;
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Ce(z) = Ct(z)z X Cr(z)z X 1+A
Cri)*Cue)

e C,: coefficient de rugosité ;

e C;: coefficient de topographie Ct=1 ;

e Ky : facteur de terrain K=0,24 ;

e (2): (en m) hauteur considérée.

On détermine le coefficient d'exposition C, a chaque hauteur considérée

D'abord on calcule le coefficient de rugosité Cy,) :
Cio=Kr .Ln (Z/Zg)...coovveiininnil pour Znin< Z <200 m
Cio=Kr .Ln (ZminlZo).oeeneeenannne pour Z< Znmin
(Zmin=16 M, Zp=1m)

Tableau VI. 3: Tableau récapitulatif de la pression dynamique *'¢ayn""

Niveaux | Z;(m) Zo(m) Ci C Ce Oret (,\?/%”2)
RDC 2,125 16 1,00 0,665 1,56 375 585,26
1 5,78 16 1,00 0,665 1,56 375 585,26
2 8,84 16 1,00 0,665 1,56 375 585,26
3 11,9 16 1,00 0,665 1,56 375 585,26
4 14,96 16 1,00 0,665 1,56 375 585,26
5 18,02 16 1,00 0,694 1,65 375 617,78
6 21,08 16 1,00 0,732 1,76 375 661,62
7 24,14 16 1,00 0,764 1,87 375 700,36
8 27,2 16 1,00 0,793 1,96 375 735,13
9 30,26 16 1,00 0,818 2,04 375 766,71
10 33,32 16 1,00 0,841 2,12 375 795,66
11 36,38 16 1,00 0,863 2,19 375 822,42
12 43,04 16 1,00 0,882 2,26 375 874,55

V1.5.Selon la direction V; du vent
V1.5.1.Coefficient de pression intérieures

Dans le cas des batiments avec cloison intérieur les valeurs de pression intérieures sont :
Cpi = 0,8etCp = —0,5
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V1.5.2.Coefficient de pression extérieures

Parois verticales :

Cpe = Cpe10; Surface S > 10 m?
e = min(b ;2h) = 26 m
d < e; donc on adopte le 2éme cas.

Il convient de diviser les parois comme I’indique la figure 5.1 (chapitre 5 § 1.1.2, RNV 99)
et suivant le tableau 5.1 (chapitre 5 8 1.1.2, RNV 99), ¢a permet d’obtenir les zones de pression
et de valeurs des coefficients correspondants a ces zones. lls sont montrés dans la figure
suivante :

Donc:
A=e/5=52metB’=d-A’=12,8m

Vent

T 08

52 m 12,8 m y

Figure V1. 1: Les valeurs des coefficients de pression extérieure Cp (selon la direction V3).
V1.5.3.Détermination de C,,

Cp est obtenu a l'aide de la formule suivante : C,, = C,, — Cp; ; Cp; = —0.5

Tableau VI. 4: Valeurs des coefficients de pression extérieurs (direction V1).

A’ B’ D E
Co -0.5 -0,3 1,3 0,2

V1.5.4.La force de frottement Fy

Fs est donnée par
Fir=2(qoyn (Z)) x Ctrjx Si))
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ou:
e j:indique un élement de surface paralléle a la direction du vent ;
e Z;. (enm) est la hauteur du centre de I’élément j ;
® (Qayn - (en N/m?) est la pression dynamique du vent ;
e Strj: (enm?) est ’aire de I’élément de surface j ;
e Cgj: estle coefficient de frottement pour 1’élément de surface j.

Tableau VI. 5: Valeurs des coefficients de frottement (direction V1).

Etat de surface Coefficient de
frottement
Lisse (acier, béton lisse, ondulations 0.01
paralléles au vent, paroi enduite, etc.) ’
Rugueux (béton rugueux, paroi non enduite, etc.) 0,02
Trés rugueux (ondulations perpendiculaires 0.04
au vent, nervures, plissements, etc.) ’

On prendra dans notre cas un bardage en niveau des parois verticales dans les ondulations
perpendiculaire a la direction du vent donc C=0,04.
V1.5.5.Détermination de la pression due au vent

La pression due au vent q;qui s’exerce sur un élément de surface « j » est donnée par la
formule : q; = C4 X W(z)).

Cq4 : Coefficient dynamique de la construction ;

W : Pression nette exercée sur 1’élément de surface « j » calculée a la hauteur z; relative a
I’élément de surface « | » ;

W(zj) = dayn(z) X (Cpe — Cpi) d'ol
dj = Ca X dayn(z) X C;

V1.5.6.La force résultante R

Est donnée par la formule suivante

Fw=X (quSj)'l'ZFfrj
ou:

e (: (en N/m?) est la pression du vent qui s’exerce sur un élément de surface j (voir
formules 2.1 et 2.5 selon la catégorie de la construction, cf § 1.1.3, RNV 99);

e §j: (en m?) est I’aire de I’élément de surface j ; dans le cas des treillis, Sj concerne
I’aire des pleins ;

e Fsj: (en N) désigne les forces de frottement éventuelles (cf. § 1.4, RNV 99).
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Tableau VI. 6 : Calcul des forces horizontales du vent(V1).

Niveau | Face | Quyn(N/m?) | Cp | Q;(N/m?) | L(m) | H(m) | S(m®) | Cg St Fi | Fwi

A’ 58526 |-05| -27507 | 52 | 425 | 22,1 |0,04|76,50 1,79
mDC B' 585,26 | -0,3| -165,04 | 12,8 | 425 | 54,4 |0,04| 76,50 | 1,79 8320
D 58526 | 1,3 | 71519 | 26 | 4,25 | 110,5 | 0,04 | 76,50 | 1,79
E 58526 | 0,2 | 110,03 | 26 | 4,25 | 110,5 | 0,04 | 76,50 | 1,79
A 585,26 |-0,5| -275,07 | 52 | 3,06 | 15,912 | 0,04 | 55,08 | 1,29
12,3 B' 585,26 | -0,3| -165,04 | 12,8 | 3,06 | 39,168 | 0,04 | 55,08 | 1,29 50,07
et4 D 585,26 13| 71519 | 26 | 3,06 | 79,56 | 0,04 | 55,08 | 1,29
E 58526 | 0,2 | 110,03 | 26 | 3,06 | 79,56 | 0,04 | 55,08 | 1,29
A 617,78 |-05| -290,36 | 5,2 | 3,06 | 15,912 | 0,04 | 55,08 | 1,36
— B’ 617,78 | -0,3| -174,21 | 12,8 | 3,06 | 39,168 | 0,04 | 55,08 | 1,36 63.30
D 617,78 | 1,3 | 754,93 | 26 | 3,06 | 79,56 | 0,04 | 55,08 | 1,36
E 617,78 | 02 | 116,14 | 26 | 3,06 | 79,56 | 0,04 | 55,08 | 1,36
A 661,62 |-05| -310,96 | 5,2 | 3,06 | 15,912 | 0,04 | 55,08 | 1,46
B' 661,62 |-0,3| -186,58 | 12,8 | 3,06 | 39,168 | 0,04 | 55,08 | 1,46

geme 67,80

D | 66162 | 13| 80850 | 26 | 3,06 | 79,56 | 0,04 5508 | 1,46
E | 66162 |02 12438 | 26 | 306 | 79,56 |0,04 5508|146
A | 70036 |-05| -329,17 | 52 | 3,06 | 15912 | 0,04 | 55,08 | 1,54

e | B | 70036 03| -10750 | 128 | 306 | 39,168 | 0045508 | 154]
D | 70036 |13 | 85584 | 26 | 3,06 | 79,56 | 0,04 | 55,08 | 1,54
E 700,36 0,2 131,67 26 3,06 | 79,56 | 0,04 | 55,08 | 1,54
A | 73513 |-05| -34551 | 52 | 3,06 | 15912 | 0,04 | 55,08 | 1,62

gre | B | 73513 |-03] 20731 | 128 | 306 | 39,168 004 5508|162} . ..
D | 73513 | 13| 89833 | 26 | 3,06 | 79,56 |0,04 | 55,08 | 1,62
E | 73513 |02 13820 | 26 | 3,06 | 79,56 | 0,04 | 55,08 | 1,62
A | 76671 |-05| -360,35 | 52 | 3,06 | 15,912 | 0,04 | 55,08 | 1,69

gre | B | 76671 | 03] 21621 | 128 | 3,06 | 39,168 0,04]5508|169| . -
D | 76671 | 13| 93692 | 26 | 3,06 | 79,56 |0,04 | 55,08 | 1,69
E | 76671 |02 14414 | 26 | 3,06 | 79,56 |0,04 5508 | 1,69
A | 79566 |-05| -37396 | 52 | 3,06 | 15,912 | 0,04 | 55,08 | 1,75

ygre | B | 79566 |-03] -20438 [ 128 | 306 [39.168 | 0.04]5508 [175]
D | 79566 | 13| 972,30 | 26 | 3,06 | 79,56 | 0,04 ] 55,08 | 1,75] °
E | 79566 | 02| 14958 | 26 | 3,06 | 79,56 | 0,04 5508|175

1™ | A | 8242 |-05|-38654 | 52 | 3,06 | 15912 |0,04 | 5508 | 1,81 84,27
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822,42 03| -231,92 | 12,8 | 3,06 | 39,168 | 0,04 | 55,08 | 1,81
822,42 1,3 | 1005,00 | 26 | 3,06 | 79,56 | 0,04 | 55,08 | 1,81
822,42 0,2 | 154,61 26 | 3,06 | 79,56 | 0,04 | 55,08 | 1,81
874,55 -05] -411,04 | 52 | 3,06 | 15,912 | 0,04 | 55,08 | 1,93
874,55 -0,3 | -246,62 | 12,8 | 3,06 | 39,168 | 0,04 | 55,08 | 1,93
874,55 1,3 | 1068,70 | 26 | 3,06 | 79,56 | 0,04 | 55,08 | 1,93
874,55 0,2 | 164,42 26 | 3,06 | 79,56 | 0,04 | 55,08 | 1,93

ZFwi = 953,34t

12°™ 89,61

mO|@®|[>|m|o|®

La force horizontale globale suivant la direction V; du vent est: F,=953,43 t.
V1.6.Selon la direction V; du vent
V1.6.1.Coefficient de Pression intérieures

Dans le cas des batiments avec cloison intérieur les valeurs de pression intérieures sont :

Cpi = 0,8etCp = —0,5

V1.6.2.Coefficient de Pression extérieures

Parois verticales :
Cpe = Cpe1o; Surface S > 10 m?
e = min(b;2h) =26 m
d < e; donc on adopte le 2éme cas

I convient de diviser les parois comme I’indique la figure 5.1 (chapitre 5 § 1.1.2, RNV 99)
et suivant le tableau 5.1 (chapitre 5 § 1.1.2, RNV99), ¢a permet d’obtenir les zones de pression et
de valeurs des coefficients correspondants a ces zones. lls sont montrés dans la figure suivante :
Donc:

A’=e/5=52metB’=d-A’=20,80 m

= | 08
| O
W_]'lt’ 'HJ,B _03 18 m
11 ']
_]_" -08
D2 m. 20,8 m

Figure VI. 2: Les valeurs des coefficients de pression extérieure Cye (selon la direction V5).
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V1.6.3.Détermination de C,,
Cp est obtenu a l'aide de la formule suivante : C,, = C,, — Cp; ; Cp; = —0,5

Tableau VI. 7: Valeurs des coefficients de pression extérieurs (direction V2).

A’ B’ D E
Cp -0.5 -0,3 1,3 0,2

V1.6.4.La force de frottement Fy,
Fs est donnée par
Ftr=Z(Gayn (Z)) x Ctrjx S
ou:

j : indique un élément de surface paralléle & la direction du vent ;
e Z;. (enm) est la hauteur du centre de I’élément j ;

® (Qayn : (en N/m?) est la pression dynamique du vent ;

e Sgj: (enm?) est ’aire de I’élément de surfacej ;

e Cgj: estle coefficient de frottement pour I’¢lément de surface j

Tableau VI. 8: Valeurs des coefficients de frottement (direction V2).

: Coefficient de
Etat de surface
frottement
Lisse (acier, béton lisse, ondulations 001
paralléles au vent, paroi enduite, etc.) ’
Rugueux (béton rugueux, paroi non enduite, etc.) 0,02
Tres rugueux (ondulations perpendiculaires 0.04
au vent, nervures, plissements, etc.) ’

On prendra dans notre cas un bardage en niveau des parois verticales dans les ondulations
perpendiculaire a la direction du vent donc C¢=0,04.
V1.6.5.Détermination de la pression due au vent
La pression due au vent q;qui s’exerce sur un élément de surface « j » est donnée par la
formule : g; = Cq X W(z).
C, : Coefficient dynamique de la construction ;
W : Pression nette exercée sur I’élément de surface « j » calculée a la hauteur z; relative a
I’élément de surface « j ».
—_ I N
W(7) = dayn() X (Cpe — Cpi) d'ol

qj = Ca X dayn(z) % Cp
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V1.6.6.La force résultante R
Est donnée par la formule suivante

Fw=2X (quSj)+2Ffrj

c/

ou:e (j: (en N/m?) est la pression du vent qui s’exerce sur un élément de surface j (voir
formules 2.1 et 2.5 selon la catégorie de la construction, cf. § 1.1.3«R.N.V.99») .
e Sj: (en m?) est I’aire de I’élément de surface j ; dans le cas des treillis, Sj concerne
1’aire des pleins.
e Fgi: (en N) désigne les forces de frottement éventuelles (cf. § 1.4«R.N.V.99»).

Tableau VI. 9: Calcul des forces horizontales du vent (V2).

Niveau | Face | Quyn(N/m?) | Cp | Qj(N/m?) | L(m) | H(m) | S(m®) | Cq | Sfr | Fr | Fui
A 585,26 -0,5| -280,92 | 52 | 4,25 22,1 0,04 76,50 | 1,79
B' 585,26 -0,3 | -168,55 | 20,8 | 4,25 88,4 |0,04]| 76,50 | 1,79
RDC 50,53
D 585,26 1,3 | 730,40 18 4,25 76,5 | 0,04 | 76,50 | 1,79
E 585,26 0,2 | 112,37 18 4,25 76,5 |0,04] 76,50 | 1,79
A 585,26 -0,5| -280,92 52 | 3,06 | 15,912 | 0,04 | 55,08 | 1,29
123| B | 58526 |-03| -16855 | 208 | 3,06 | 63,648 | 0,04 | 55,08 | 1,29
etd™ |5 | ses526 | 13 730,40 | 18 | 3,06 | 55,08 | 0,04 | 55,08 | 1,29 398
E 585,26 02 | 112,37 18 3,06 | 55,08 | 0,04 ] 55,08 | 1,29
A 617,78 -0,5| -296,53 | 5,2 | 3,06 | 15,912 | 0,04 | 55,08 | 1,36
gue | B | 61778 03] 17792 | 208 [ 306 [ 63648 (0045508136
D 617,78 1,3 | 770,99 18 3,06 | 55,08 | 0,04 | 55,08 | 1,36
E 617,78 0,2 | 118,61 18 3,06 | 55,08 | 0,04 | 55,08 | 1,36
A 661,62 -05| -31758 | 5,2 | 3,06 | 15,912 | 0,04 | 55,08 | 1,46
g | B | 60162 | 03] 19055 | 208 [ 306 | 636480045508 146] -
D 661,62 1,3 | 825,70 18 3,06 | 55,08 | 0,04 | 55,08 | 1,46
E 661,62 0,2 | 127,03 18 3,06 | 55,08 | 0,04 | 55,08 | 1,46
A 700,36 -0,5| -336,17 | 5,2 | 3,06 | 15,912 | 0,04 | 55,08 | 1,54
e | B | 7003 [03] 20170 | 208 [ 306 [63648 (0045508 154]
D 700,36 1,3 | 874,05 18 3,06 | 55,08 | 0,04 | 55,08 | 1,54
E 700,36 0,2 | 134,47 18 3,06 | 55,08 | 0,04 | 55,08 | 1,54
A 735,13 -0,5| -352,86 | 52 | 3,06 | 15912 | 0,04 | 55,08 | 1,62
gue | B | 19513 03] 21172 | 208 [ 306 [63648 [004 55082
D 735,13 1,3 | 917,44 18 3,06 | 55,08 | 0,04 | 55,08 | 1,62
E 735,13 0,2 | 141,14 18 3,06 | 55,08 | 0,04 | 55,08 | 1,62
geme A 766,71 -0,5| -368,02 | 52 | 3,06 | 15,912 | 0,04 | 55,08 | 1,69 | 47,66
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B' 766,71 -0,3 | -220,81 | 20,8 | 3,06 | 63,648 | 0,04 | 55,08 | 1,69
D 766,71 1,3 | 956,85 18 3,06 | 55,08 | 0,04 | 55,08 | 1,69
E 766,71 0,2 | 147,21 18 3,06 | 55,08 | 0,04 | 55,08 | 1,69
A 795,66 -05| -38192 | 52 | 3,06 | 15912 | 0,04 | 55,08 | 1,75
105 B' 795,66 -03 | -229,15 | 20,8 | 3,06 | 63,648 | 0,04 | 55,08 | 1,75 49 46
D 795,66 1,3 | 992,98 18 3,06 | 55,08 | 0,04 | 55,08 | 1,75
E 795,66 0,2 152,77 18 3,06 | 55,08 | 0,04 | 55,08 | 1,75
A 822,42 -0,5| -394,76 52 | 3,06 | 15,912 | 0,04 | 55,08 | 1,81
17em B' 822,42 -0,3 | -236,86 | 20,8 | 3,06 | 63,648 | 0,04 | 55,08 | 1,81 5112
D 822,42 1,3 | 1026,38 18 3,06 | 55,08 | 0,04 55,08 ]| 1,81
E 822,42 0,2 | 157,90 18 3,06 | 55,08 | 0,04 55,08 1,81
A 874,55 -05| -419,78 | 5,2 | 3,06 | 15,912 | 0,04 | 55,08 | 1,93
Lo B' 874,55 -0,3 | -251,87 | 20,8 | 3,06 | 63,648 | 0,04 | 55,08 | 1,93 54 36
874,55 1,3 | 1091,44 18 3,06 | 55,08 | 0,04 | 55,08 | 1,93
E 874,55 0,2 167,91 18 3,06 | 55,08 | 0,04 | 55,08 | 1,93

ZFWL' = 567,40t

La force horizontale globale suivant la direction V, du vent est: F,=567,40 t.

V1.7 Vérification de la stabilité

La force résultante ‘R’ dans chaque direction est négligeable devant le poids de batiment

donc il n’y a pas de risque de soulevement ou de renversement.

V1.8.Conclusion

Aucun risque de souléevement du batiment, car le poids du batiment étant plus grand que

celui de la portance extréme. Par comparaison entre les forces horizontales dues au séisme et

celle dues au vent, on remarque que le cas le plus défavorable a prendre en considération dans

les calculs est le cas de 1’action sismique, car elle est la plus importante.
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VIl.1.Introduction
La structure est un ensemble tridimensionnel des poteaux, poutres et voiles, liés rigidement
et capables de reprendre la totalité des forces verticales et horizontales (ossature auto stable).
Pour pouvoir ferrailler les éléments de la structure, on a utilisé I’outil informatique a travers le
logiciel d’analyse des structures (ETABS V 9.7.2), qui permet la détermination des différents
efforts internes de chaque section des éléments pour les differentes combinaisons de calcul.
VI1.2.Etude charges verticales et horizontales
L’étude charges verticales et horizontales nous permet de déterminer tous les efforts qui
sollicitent les éléments (poteaux et poutres, voiles) dans les déférents nceuds et travées.
Pour Déterminer les sollicitations on a utilisé le programme ETABS v9.7.2 ce qui nous a
permet de Calculer les portiques.
VI11.3.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)].
V11.3.1.Poutres
- Sollicitation du 1* genre (BAEL 91)
135G +1,5Q
- Sollicitation du 2°™ genre [RPA 99 (version 2003)]
08G+E
G+Q=zE
V11.3.2.Poteaux
- Sollicitation du 1* genre (BAEL 91)

135G +1,50Q
- Sollicitation du 2°™ genre [RPA 99 (version 2003)]
G+Qz+12E
G+QzxE

Avec : G : Charge permanente ;
Q : Charge d’exploitation ;
E : Effort sismique.

173



Chapitre VII : Etude des portiques

VIl.4.Ferraillage des poutres
VI11.4.1.Méthode de calcul
En cas général, les poutres sont sollicitées par un moment de flexion et un effort normal et
un effort tranchant. Par conséquent le calcul doit se faire en flexion composée, mais 1’effort
normal dans les poutres est trés faible donc on fait le calcul en flexion simple.
Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1% et du 2°™ genre
e Sollicitation du 1* genre  Sp;=1,35G+1,5Q = Moment correspondant Msp;.
Spz = 0,8G*E.
e Sollicitation du 2°™¢ genre = Moment correspondant Msp2.
Spz2 = G+ Q=*E.
> Si Msp,/Msp;<1,15 on détermine les armatures sous Sp; ;
> Si Msp,/Msp;>1,15 on détermine les armatures sous Spy.

Dans le calcul relatif au « ELU » on introduit des coefficients de sécurités (ys,7p)

Pour situation accidentelle : rys=1 = 0,=400 MPa.
7b=115 = 0,=18,48 MPa.
Pour les autres cas : r=1,15 = 0,=348MPa.

7p=15 = 0,=14,17 MPa
VI11.4.2.Les armatures minimales
D’aprés le R.P.A 99 (version 2003) on a:

- Section d’armature minimale : Amin = 0,5% bht.
- Section d’armature maximale :Amax1 = 4%bht. (Zone courante) ;

Amax2 = 6%bht. (Zone de recouvrement).

V11.4.3.Poutre principale (30x40) cm?

Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la section a
adopter, on a:

,5 .
Amin = 0,5%b.ht = % = 6 cm?(sur toute la section).

Apaxs = 4%b.ht = (4 X 30 x 40)/100 = 48cm?.
Apaxs = 6%b.ht = (6% 30 x 40)/100 = 72 cm?.

On présente un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des autres niveaux
seront donnés dans un tableau.
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VI11.4.3.1.Exemple de calcul

a)Poutre de rive (RDC, 1°¢)
En travée

(Sp1) = Mygp; = 17,16 KN.m.
(Spz) = Myspz = 45,22 KN.m.

tspl

=0,38 < 1,15 donc le calcul se fait sous (Sp2)
sp2

Données : e Largeur de la poutre b=30cm ;
e Hauteur de la section h;=40cm;
e Hauteur utile des aciers tendus d = 0.9xht =36 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.
Tableau VII. 1: Exemple de ferraillage des poutres en travée.
Moment ultime Mu Mu 45,22 KN.m
Moment réduit p=Mu/(bxd*xfpc) 0,061 1=0,061<=0,392
Etat limite de compression du pas d’acier
béton H1=0,392 HSH comprimé
Coefficient B B =0,968 A’=0
Section d’aciers As Mu /(osx B x d) 3,72 cm?
Sur appuis

(Sp1) = Mispr = 24,96 KN.m.
(Spz) = Mgy, = 61,37 KN.m.

tspl

=0,40 <1,15 donc le calcul se fait sous (Sp2)

sp2
Données : e Largeur de la poutre b=30cm ;
e Hauteur de la section hy=40cm ;

e Hauteur utile des aciers tendus d = 0.9xht =36 cm ;
e Contrainte des aciers utilises fe=400 MPa ;

e Contrainte du béton a 28 jours f.3=25 MPa ;

e Contrainte limite de traction du béton ft,s=2,1MPa ;

e Fissuration peu préjudiciable.
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Tableau VI1.2 : Exemple de ferraillage des poutres sur appuis.

Mu 61,37 KN.m
H=Mu/(bxd®xfyc) 0,083 1=0,083<4=0,392
pas d’acier
HI=0,392 H<H comprimé
A’=0
B =0,956
Mu /(osx B x d) 5,12 cm?

VI11.4.3.2. Tableaux récapitulatif du ferraillage des différents niveaux

Tableau V11.3: Ferraillage des différents niveaux (poutres principale de rive et
intermédiaires).

3T14+3T14=9,24
6,00
Travée | 30,60 | 76,12 76,12 6,18 3T14+3T12=8,01
Appuis | 26,50 | 50,02 70,02 6,01 3T14+2T12=6,88
6,00
Travée | 30,42 | 40,73 40,73 3,19 3T14+2T12=6,88

VI11.4.4.Poutre secondaire (30x35) cm?
VI1.4.4.1. Armatures minimales

Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la section a
adopteron a:

0,5%x 30 x 35
100

Apaxs = 4%bht = 4 X 30 X 35/100 = 42cm?
Apaxz = 6% bht = 6 X 30 X 40/100 = 63 cm?

Anin = 0,5%bht = = 5,25cm? (sur toute la section)
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Tableau VI1.4: Ferraillage des différents niveaux (poutres secondaires de rive et

intermédiaires).

Moments
Moment TN p—
min | A calculé
Niveau Section (KN.m) de A adopté (cm?)
(cm?) (cm?)
Msp]_ MSpZ Ca|CU|
RDCau | Appuis | 56,62 | 82,02 82,02 5 25 7.85 3T14+3T12=8,01
11°m Travée | 30,55 | 62,13 | 62,13 ’ 5,85 3T14+2T12=6,88
Appuis | 4596 | 69,16 69,16 6,58 3T14+2T12=6,88
Terrasse 5,25
Travée | 26,53 | 32,79 32,79 2,97 3T14+2T12=6,88

VI11.4.5.Calcul les armatures transversales
VI11.4.5.1.Diamétre des armatures transversales
®t < min (h/35 ;b/10 ; D) ;
@t < min (11,42 ; 30 ; 16) ;
Ot=8mm.
On adopte : ®t =8 mm.
VI11.4.5.2.Calcul de L’espacement
Selon le RPA 99 version 2003

{St < min (0,9d; 40cm) <30
St < min (36; 40cm) o

e Zone nodale:

{St < min (12¢1; h/4)
St < min (19,20; 10 cm)

=St = 10 cm.

e Zone courante:
St<h/2=15cm
VI1.4.6.Ancrage des armatures tendues
15 =0,6 ys? 128=0,6(1,5)% 2,1=2,84 MPa.
La longueur de scellement droit Is= ®.fe/4.ts
Avec: @ : diamétre d’une barre.

Ls=1,4x400/ (4x2,84) = 49,38cm
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Cette longueur dépasse la largeur d’appuis « selon les dimensions des poteaux », donc il faut
courber les barres avec un rayon : r =5,5 ®1=5,5x1,4 = 7,7 cm.
VI11.4.7.Calcul des crochets

Crochets courants angle de 90°

L,=d—(c+p/2+r); Profondeur utile d = 36cm.
L, —219r-L,
>
' 187
¢, =1,2cm X L, =21,6cm X L, =3,75¢cm
¢, = 1,4cm ; L, =25,6cm , L;=3,70 cm
¢ =1,6cm ; L, =21,4cm ;  Li=365cm

VI11.4.8.La longueur de recouvrement
D’apres le R.P.A 99 (version 2003), la longueur minimale de recouvrement est de 40 @ en
zone lla.
®=16cm— |=64cm
®=14cm— |=56cm
®=12cm — |=48cm
VI11.4.9.Les vérifications
VI11.4.9.1.Vérifications des contraintes (ELS)
a)Poutre principale (30x40) cm?

Condition de non fragilité :

ft28 2,1
Amin = 0,23bxd X —= 0,23 X 30 X 36 X — = 1,30cm?.
fe 400

AdOPLE > AMIN L. Condition vérifiée.

En travée
Il faut vérifier que :

Y—1 fc Mu
—+=2  Avec: Y =
2 100 Mser

o<

Le moment maximum en travée M;p,0 = 119,98 KN.m
Mu = 165,26 KN.m

165,26

o = 0,1835 et ¥ = =1,37
119,98
1,37-1 25 . Y g
oa< > + Too 00,643, e Condition veérifiée.
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Sur appuis

Y—1 fc Mu
a<—+-2 Avec: Y=
2 100 Mser

Le moment maximum en travée M, p.x = 83,07 KN.m
Mu = 114,58 KN.m

a = 02594 etY =258 — 437
83,07
1,37-1

a< —— + 127500( SO,435. o Condition vérifiée.

b)Poutres secondaire (30x35) cm?
Condition de non fragilité :

Amin = 0,23b X d X f,5/fe = 0,23 x 30 X 31,5 X 2,1/400 = 1,14cm>

Adopte > AMIN. ..o Condition verifiée.
En travée
Il faut vérifier que :
< Y — 1 + fC28 A Mu
*=727"100 7 Y T Mser

Le moment maximum en travée Mtmax = 93,88 KN.m
Mu = 129,41 KN.m

a=0,1660
129,41
Y = = 1,38
93,88
1,38—1 25 . .
a< F ——a <044, Condition vérifiée.
2 100
Sur appuis
<V—1+fc28 A v Mu
“="27T100 Y T Mser

Le moment maximum en travée Mamax = 71,06 KN.m
Mu = 98,05 KN.m
a=0,2818

98,05
© 71,06

Y

= 1,37

1,37-1
2

25 .. L eis
+ Too® < 0,435 e oo e et et e e e e e e e e e e e o CONdtION VETiTiéE.
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V11.4.9.2.Vérification de ’effort tranchant

a)Vérification de I’effort tranchant : (poutre principale)
L'effort tranchant maximal T,,,,, = 217,91 KN.

-3
- T, _ 217,91.10 — 201 MPa
b.d 0,30x0,36

Fissuration peu préjudiciable: t,= {minO,Z(%) : 5 MPa}

..................................................... Condition vérifiée.

1,=2,01 MPa< 1, = 3,33MPa

Pas de risque du cisaillement.

b)Vérification de I’effort tranchant : (poutre secondaire)
L'effort tranchant maximal T,,,, = 188,60 KN.

-3
. T, 1886010° o0
bd 0,30x0,315

Fissuration peu préjudiciable:

w={min0.2(50) ;5 M)
Condition vérifiée.

7,=1,99 MPa< 1, = 3,33MPa

Pas de risque du cisaillement.

V11.4.9.3.Vérification de la fleche
La vérification de la fleche est nécessaire si I’'une des conditions suivantes n’est pas vérifiée

BAELO1 (Art B.6.5).

( h> 1
L 16
h S Mt
L 10Mo
h As 4,2
— <
\L "~ bXxd~ fe

a)Poutres principales
G+ ((295+1,5) x (4,80))°
(G +Q) =(( ) X (4,80)) 1137 t.m

Mimax = 16,53 t.m; MO = —— -
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(3 ’ELS)

As=8,01cm

h/L >1/16 ..o 0,083 >0,0625..........ccceiiiinnn. Condition vérifiée.
h/L > Mt/10Mgy......c.coevieiiiinnnn.. 0,14>006.......ccccviiiiiiiin, Condition vérifiée.
As/bd < 4,2/fe..cccccceviiiiiiiiiinnnn.. 0,009 < 0,0105.........cceviiininnin, Condition vérifiée.

b)Poutres secondaires
_GHOE ((295+15) x (470)°

Mtmax = 12,94t.m; M0 = 3 3 =12,28t.m
(3 ’ELS)
h/L >1/16 ..o, 0,074 > 0,0625............cccciiinin, Condition vérifiée.
h/L>Mt/10Mgy......c.ccovvieiininnnn., 0,105>0,06......cccc0vvviiiiininn, Condition vérifiée.
A 0,010 < 0,0105.....veeevveeeeeeeerannen Condition veérifiée.
bd fe

Poutre principale (30x40) cm?

|_3ﬂ_i p_m_q
5, 25 ) 5 25
I i | . 2712 chap F F 1 . 3T14 chap
8 2
2T12 renf 3T12 rent
' ;,_5 ) 3T14 fi [QE ) lﬂE ) aTi4 Ml
Terasse RDC au 11éme
Poutre secondaire (30x35) cm?
i a0 |
P 25 i i —25 i
| F ] : chap ] F ] m AT12 chap
2 ‘ 8 C:
.ol 2T12rENf 3712 renf
) ] ]
68 ﬁ; 3714 fil [&a b8 r T; '} 3714 6
Terasse RDC au 11éme

Figure VI1.1: Ferraillage des sections des poutres principales et secondaires.
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VI1.5.Ferraillage des poteaux
VI11.5.1.Méthode de calcul
En général, Les poteaux sont des eéléments verticaux soumis a des efforts normaux et des
moments fléchissant a la téte et a la base dans les deux sens. Leur ferraillage se fait a la flexion
composée avec une fissuration peu nuisible ; il est déterminé selon les combinaisons suivantes :
La section des armatures doit étre égale au maximum des sections données par les 6
Combinaisons suivante :

Nmax ; Mcoresp - Al
e 1%Genre: 1,35G+1,5Q

Nmin ; Mcoresp - A,
Mmax ; Ncoresp - Az

Nmax ; Mcoresp - Ay
° Zeme Genre : G+Q + 1,2E ; 0,8G T+ E. Nmin H Mcoresp - AS
Mmax ; Ncoresp — Ag

Dans le calcul relatif aux « ELU », on introduit des ceefficients de sécurité(ys, 7p)
rs=1 = o, = 400 Mpa.

e Pour situation accidentelle :
yb =1,15 =0, = 18,48 Mpa.

ys =1,1= o, = 348 Mpa.
e Pour les autres cas :
yb =1, >0, = 14,17 Mpa.

VI11.5.2.Ferraillage exigé par R.P.A 99(version 2003)

- Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence droites et sans crochet.

- Le pourcentage minimal des aciers sur toute la longueur sera de 0,8% (zone lla)

- Le pourcentage maximal des aciers sur toute la longueur sera de 4 % en zone courante, 6 %
en zone de recouvrement.

- Le diamétre minimum est de 12 mm

- Lalongueur minimale de recouvrement est de 40 @ (zone lla)

- Ladistance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm en
(zone lla).

- Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible a I’extérieur des zones

nodales.
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- On fait un seul exemple de calcul pour un

Z 1
-
seul niveau et les résultats des calculs des A | n
- 7772
autres seront mis dans un tableau L ////5 _
S s A,

La zone nodale est définie par /et h”. WW/
[’=2h

R

h
h' = max (6 ; bi; hy; 60 cm))

Figure VI1.2 : Zone nodale.

Tableau VI11.5: Les sections minimales et maximales imposee par le R.P.A 99(version

2003).

Famille des poteaux Anin=0,8 %b.ht Amax1=4%b.ht Amax2=6%Db.ht
(50x50) cm? 20.0 cm? 100 cm2 150 cm2
(45x45) cm? 16.20 cm? 81 cm? 121,50 cm?
(40x40) cm? 12.80 cm? 64 cm? 96 cm?
(35x35) cm? 9.80 cm? 49 cm? 73,50 cm?
(30x30) cm? 7.20 cm? 36 cm? 54 cm?

VI11.5.3.Sollicitations de calcul
Les sollicitations de calcul selon les combinaisons les plus défavorables sont extraites
directement du logiciel ETABS 9.7.2, les résultats sont résumés dans les tableaux VI1.8 et VVI1.9

Tableau VI1.6: Les sollicitations défavorables du 1* genre.

Famille
—_— (50x50) (45x45) (40x40) (35x35) (30x30)

Nmax(KN) 2643,07 2167,10 1131,49 940,60 394,61

& Mecorr (KN.M) 3,79 9,45 13,81 10,82 12,98
Nmin(KN) 688,92 343,79 171,39 46,48 18,14

& Mecorr (KN.m) 3,84 7,06 9,21 8,20 6,71
Mmax(KN.m) 25,65 50,77 65,36 66,75 44,60
) Neorr (KN.m) 1202,54 772,44 471,59 264,98 212,98
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Tableau VII.7: Les sollicitations défavorables du 2°™ genre.
Famille
e, (50x50) (45x45) (40x40) (35x35) (30x30)
Nmax(KN) 1849,20 1563,57 1525,15 492,44 275,46
® Mecorr (KN.m) 22,76 18,28 10,81 28,01 25,48
Nimin(KN) 48,29 123,80 10,45 103,16 13,49
© Mecorr (KN.m) 19,92 21,05 7,57 14,67 32,11
Mmax(KN.m) 89 ,62 104,08 96,39 88,49 56,10
e Neorr (KN.m) 1492,17 216,01 580,88 159,95 129,76

VI11.5.4.Exemple de calcul
Poteau de rive (S-sol, RDC et 1% étage) de Section (50x50) cm2.
VI11.5.4.1.Calcul les armatures longitudinale
Données :
e Largeur du poteau b=50 cm ;
e hauteur de la section ht =50 cm ;
e Enrobagec=25cm;
e Hauteur utile des aciers tendus d = ht-c=47.5 cm ;
e Contrainte des aciers utilisés fe =400 Mpa ;
e Contrainte du béton a 28 jours f.s=25 Mpa ;
e Contrainte limite de traction du béton ft,s=2,1Mpa ;
e Fissuration peu préjudiciable.

a)Combinaison du 1" genre
lercas:
Nmax = 2643,07KN;  Mcorresp = 3,79 KN.m

» Détermination le centre de pression :

M__379 _ 0,00143
N 264307 m-

e =

Mu = Nu (d - % + e) = 2643,07 x <0,45 -

)

+ 0,00143) = 532,39 KN.m.

» Vérification si la section est surabondante :
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Nu<0,81 x fbc X b.h.

Nu
Mu<Nu.d (1 ~0514==.d fbc).

Nu = 2643,07 KN < 2869,43 KN. TN .evoee e Condition vérifiée.

Mu = 532,39 KN.m < 1138, 70 KN. 1N «.ovoiieeei e, Condition Vérifiée.

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas nécessaires (A;=A’1=0).

2¢éme cag
= Nmin = 68892KN ;Mcorresp = 3,84 KN.m
» Détermination le centre de pression :
_M_ 35 0,00557
®TN 6889z m
ht 0,50
Mu =Nu {d— > +e )= 688,92 x (0,45 - + 0,00557) = 141,62 KN.m

> Vérification si la section est surabondante :
Nu<0,81 X fbc X b.h.

Mu<Nu.d (1 — 0,514 Nu/b. d. fbc).
Nu = 688,92 KN < 2869,43 KN.m
Mu = 141,62 KN.m < 306,57KN.m

................................................ Condition vérifiée.
.............................................. Condition vérifiee.
Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas nécessaires (A,=A’,=0).
3éme cag ;
= Mpax = 2565KN;  Neorresp = 1202,54 KN

» Détermination le centre de pression :

M 25,65
—= ———— = 0,021m

TN 120254

0,50
Mu = Nu (d - % + e) = 1202,54 x <0,45 - + 0,021) = 265,76 KN.m.

> Vérification si la section est surabondante :
Nu<0,81 x fbc x b.h

Mu<Nu.d (1 — 0,514 Nu/b.d. fbc)
Nu = 1202,54 KN < 2869,43 KN. TN ..o, Condition vérifiée.

Mu = 265,76 KN.m < 530,65 KN N o.ouneiiieee e e Condition Vérifiée.
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Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas nécessaires (As=A’3=0).

b)Combinaisons du 2eme genre
lercas:

= Nmax = 1849)20 KN; MCOI‘FESp = 22,76 KN.m
» Deétermination le centre de pression :
M 22,76

Mu = Nu (d — % + e> = 1849,20 x (0,45 — 0,50/2 +0,0123 ) = 485,04 KN.m

> Vérification si la section est surabondante :
Nu<0,81 X fbc X b.h.

Mu<Nu.d (1 — 0,514 Nu/b. d. fbc).
Nu = 1849,20 KN < 2869,43 KN. 1M ...oviviiiiiiiiiieiiieeiieeeaen, Condition vérifiée.
Mu = 485,04 KN.m < 807,33 KN.m .....covviviiiiiiiiiiiiinieieianns Condition vérifiée.
Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas Nécessaires (A;=A’4=0).
2¢éme cag
= Npin = 48,29 KN ; Mcgrresp = 19,92 KN.m

» Détermination le centre de pression :

M_1992
N _ 4820 o m

e =

Mu = Nu (d— % +e> = 48,29 X (0,45 -

)

+ 0,412 ) = 29,55 KN.m.

> Vérification si la section est surabondante :
Nu<0,81 X fbc X b.h

Mu<Nu.d (1 — 0,514 Nu/b.d. fbc)

Nu = 48,29 KN < 2869,43 KN. M ......coooiiiiiiiiiiiiiiiiiie Condition vérifiée.
Mu =29,55KN.m > 21,71KN.m.......ccooiiiiiiiiiiiin. Condition non Vérifiée.

La 2°™ condition n’est pas vérifiée, donc la section n’est pas surabondante, le calcul du
ferraillage est obligatoire. On doit d’abord procéder par vérifier si la section est entiérement ou

partiellement comprimée :
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C
(d—).Ny— M, < (0337 - 0.81.3) b.d2.f.,

(0.475 — 0.025) x (48,29 — 19,92) = 12,76

5
)x 0.50 x 0.475% x 18.48 x 10% = 61.36

(0.337 —0.81 x 0475

= 12,76 <61.36
La section est partiellement comprimée.

» Calcul du ferraillage
M, 19,92 x 103

T bxd®x f,, 50 x 47.5% x 18.48
Ona: B = 0996

A M,  19,92x 103
ST Bxdxog 0.996 x 45 x 400

3éme cgs:

n =0.0096 < p; > A = 0

= 1.11 cm?.

= Mpax = 89,62KN;  Neorresp = 1492,17 KN

»Détermination le centre de pression

M 89,62

N~ 129217 »060m

e =

Mu = Nu <d — % + e> — 1492,17 x (0,45 —0'750+ 0,060) — 387,96 KN. m.

> Vérification si la section est surabondante

Nu<0,81 X fbc X b.h

Mu<Nu.d (1 — 0,514 Nu/b.d. fbc)
Nu = 1492,17 KN < 286943 KN.M....ovviiiiiiiiiiiaieeiei e Condition vérifiée.
Mu = 387,96 KN.m < 659,09 KN.m .ccooviniiiiiiiiiiiiieeeean Condition vérifiée.
Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont

pas Nécessaires (As=A’¢=0).

» Section adoptée :
Amin = 0,008 X 50 X 50 = 20 cm
Aadopte = max(A1,A2,A3,A4,A5,A6,,Amin) =max (0; 0; 0; 0; 1,11; 20)

Aadopté = 20 sz
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Tableau VII. 8:Tableau récapitulatif du ferraillage des poteaux.

1%genre 2°™genre
Famille | Combs. No (8 My | Acar | ® My | Aca | Amin (€M2) | Aadoptée (CM?)
v (tm) | (cm?) | Y (t.m) | (cm?)
= (a) 1264311038 | 0 |18492| 228 | 0
2 () | 6889 | 139| 0 | 482 | 1,99 | 111 | 2000 | 6T20+2T16
= As=22,87
L (c) 112025257 | O |14921| 896 | 0
= () 1216,71]095| 0 |15636| 228 | 0
S 8T16
k (b) | 3438 |071]027 | 1238 |1238] 078 | 16,02 | , " icqg
— (c) 112025257 0 |21,60]1040] O
= () |113,15]138| 0 |15252| 1,08 | 0
S " logo | 6T16+2T14
5 (b) 117,14 092 | 027 | 1,05 | 1,76 | 0,11 : As = 15.14
— (c) | 4716 [653] 0 [5809 ] 964 0O
= (@) | 9406 | 1,02| 0 | 4924 | 2663| 0
s b) | 464 |082]027| 1032 241] o 9,80 8714
3 (b) ’ 82 | 0. ’ ! ’ As = 12,32
—= (c0 | 2649 [668] 0 | 5682 [1365| O
= () | 3946 |129| 0 |5395| 280 | O 8T12
"é’ (b) 1,81 067|010 592 | 1,47 | O 7.20 As= 9,05
N (c) | 26,49 | 4,46 | 246 | 1599 | 8,85 | 2,62

VI11.5.4.2.Calcul des armatures transversales

a)Diameétre des armatures transversales
ot =D 1/3

@t =20/3
dt =8 mm
Les armatures transversales des poteaux sont calculées a l'aide de la formule :

At _ Pa-Vu

S h.f.
e Vu : Effort tranchant de calcul ;
e hl : hauteur totale de la section brute ;
e fe: Contrainte limite élastique de I'acier d'armature transversale ;
e p,: estun coefficient correcteur égale a 2,5 si I'élancement géométrique Ay>5eta 3,5
dans le cas contraire.

e St: Espacement des armatures transversales.
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b)Calcul de I’espacement
D’aprés le R.P.A 99 (version2003) on a :

-En zone nodale : St < min (10 @, ; 15cm) = 15cm  SoitS; = 10 cm.
-En zone courante : St < 15@; = 18 cm SoitS;, = 15cm.

c)Calcul de I’élancement géométrique Ay
Ag = L¢/b

Ls : Longueur de flambement du poteau.
b : Dimension de la section droite du poteau.
Lf =0.7L0

=595m

LO 0,7 X 4,25
Ag = 0,7 X—= = :
g ’ b 0,50

Ag = 595>5= p, = 2.5 (D’apres le RPA.99 "Art 7.4.2.2").

S;.p..V, 15x2.5x 96,79
h,.f 50x 235

1""e

donc: At= =0,31cm?

d)Quantité d’armatures transversales minimales :
At/ St.b: En % est donnée comme suit :

Ag=0.3% — Ag = 5.95 > 5
{Zone nodale: A, =0,003x10x50 = 1.50 cm?.

Zone courante: A, = 0,003 x15x50 = 2.25 cm?.

A¢ = 8¢, = 4,02 cm?/ml.

Le choix : {
S¢ = 13 cm.

e)Vérification de la section minimale d’armatures transversales
A f
. max(z._ ;0,4MPa)=0,4Mpa
=t

At > 0,4.St.b /f, ; Ronds lisses = f, = 235 MPa
At > 0,4%x15x50/235 = 1,27cm? < 4.02cm?............ocoiiinl Condition vérifiée.

f)Détermination de la zone nodale
La zone nodale est constituée par le nceud poutre-poteau proprement dit et les extrémités des

_ h' = Max (*=; b h; 60cm ) = Max (“2%; 50;50; 60) = 66.7 cm
barres qui y concourent. 6 6

L'=2.h =2x50 = 80cm
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VI11.6.Les vérifications

VI11.6.1.Vérification a I’état limite ultime de stabilité de forme

Etude des portiques

Les éléments soumis a la flexion composée doivent étre justifiés vis-a-vis du flambement;

I’effort normal ultime est définit comme étant I’effort axial maximal que peut supporter un

poteau sans subir des instabilités par flambement.

B, X f28 fe
Nz (B )
u= @ 0.9 X vyp S Ys
Avec .
o : Coefficient fonction de I’élancement A ;

B, : Section réduite du béton ;

As : Section d’acier comprimée prise en compte dans le calcul

0,85
(N O 13

Exemple de calcul (RDC)
Longueur de flambement :

L=0,7xlp= If =2,97.

Rayon de giration :i = \/% =>i= \g =i=0,21m.
1 2,97

A= A="—a\=1414> a=
i = 021 = 14 = «
La section réduite : br = 2304 cm?
Donc :
N - (0,2304 X 25
= X | —
v ’ 09 x1,5

On a Nmax=2643,30 KN < Nu =4069,10 KN

1,15

Il n’y a pas de risque de flambement.

0,82.

e SIA < 50

e SIA > 50

400
+20.107* x —) .103 = 4069,10 KN

Condition vérifiée.

Le méme calcul s’applique pour tous les autres poteaux, et les résultats sont représenté dans

le tableau VII1.11.

Tableau VI11.9: Vérification au flambement des poteaux des différents étages.

Etage i A o (cfn\SZ) (c|r3nr2) l(\lé:la; (Il<\|lil) Observation
s-sol RDC 1* [ 0.14 | 14.14 | 0.82| 20 | 2304 | 2643.3 | 4069.10 | Condition vérifiée
2°Me 5 4 ome 0.13(16.48 | 0.82| 16.2 || 1849 | 2167,10 || 3269.79 | Condition vérifiée
5eMe 7 ome 0.13(16.48 | 0.82| 12.8 || 1444 | 1131,50 || 2557.82 | Condition vérifiée
8°M 5 10°™ |0.12(17.85/0.81| 9.8 | 1024 | 940,60 | 1812.10 | Condition vérifiée
11°™ S Terrasse | 0.11 | 19.47 [ 0.81| 7.2 784 | 394,60 || 1378.85 | Condition vérifiée

La condition est vérifiée pour tous les niveaux donc il n’ya pas de risque de flambement.

190




Chapitre VII : Etude des portiques

V11.6.2.Vérification de la contrainte de cisaillement
« Le poteau le plus sollicité (50x50) cm? »
Tax = 96,79 KN

Contrainte tangentielle :

L %D go43m
M oxd) T (50x45) pa

Contrainte tangente admissible : Tu = min (0,13 fc28 ; 5Mpa) = 3,25 Mpa.

tu = 0,043 < TU=3,25MPa..cciuiiririiiriiiii i Condition vérifiée.
Pas de risque de cisaillement.
(S.S —1°" étage) (2°™ —4°™ étage)
(50x50) (45x45)
3720 8116
’ q >
2116 /N’ | .Cad T8
=)
. Cad T8 0 'S -
0
} Cad T8 /
T T T 3720 -~
50 L * S *
(5éme _)7éme étage) (Seme —10°M¢ ét&gE) (lléme et 12éme)
(40x40) (35x35) (30x30)
3116 =l 51z
1 5714 i Cad T8 Cad T8

Cad T8 2Cad T8

2Cad T8

40
\\/
N
35
30

I

Cad T8 'J

T T T  3T16 15 J 30

| o | *

Figure VI1.3: Dessin de ferraillages des sections des poteaux.

191



Chapitre VIII :

Etude des voiles




Chapitre VIII : Etude des voiles

VIl1l.1.Introduction

Les voiles ou murs de contreventement peuvent étre généralement définis comme des
éléments verticaux a deux dimensions dont la raideur hors plans est négligeable. Dans leurs
plans, ils présentent généralement une grande résistance et une grande rigidité vis-a-vis des
forces horizontales.

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,...)

VII11.2.Le systéme de contreventement

Les voiles sollicités a la fois par des efforts normaux dus aux charges verticales et par des
efforts de flexion et de cisaillement dans leur plan dus aux actions horizontales.

Ces murs fonctionnent comme des consoles encastrées dans les fondations ou au niveau du
rez-de-chaussée ; ces consoles pouvant, en fonction de leur élancement, étre analysées soit
comme des poutres, soit comme des parois porteuses.

Les systéemes 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 systtme 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 l'interaction portique — voiles, naissent des forces qui
peuvent changer de sens aux niveaux les plus hauts et ceci s'explique par le fait qu'a ces niveaux
les portiques blogquent les voiles dans leurs déplacement .Par conseéquent une attention
particuliére doit étre observée pour ce type de structure:

V111.2.1.Conception

- Il faut que les voiles soient placés de telle sorte qu'il n'y ait pas d'excentricité (TORSION)

- Les voiles ne doivent pas étre trop éloignes (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).

VI11.3.Calcul du systeme de contreventement

Dans les calculs, on doit considérer un modéle comprenant I'ensemble des éléments

structuraux (portique-voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois de

comportement de chaque type de structure.

193



Chapitre VIII : Etude des voiles

VI11.3.1.Principe de calcul du voiles
L'étude des voiles consiste a les considérer comme des consoles sollicitées par un moment
fléchissant, un effort normal, et un effort tranchant suivant le cas le plus défavorable
Selon les combinaisons suivantes :
» G+ QzE (vérification du béton) ;
» 0,8G+E (calcul des aciers de flexion).
Le calcul des armatures sera fait a la flexion composée, par la méthode des contraintes et
verifier 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
VI111.3.2.La méthode de calcul du voiles
On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la R.D.M) :

0,85.fc,,

+— <o =
| 1,15

=18,48 MPa

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 :
> 1% cas:
Si: (o1 et oy) >0 = lasection 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)
Anmin=0,15.a.L
> 2°™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 :
A, = Ft/fe ; on compare Av par la section minimale exigée par le R.P.A 99 (version 2003).
-Si Ay < Anmin=0,15 % a.L, on ferraille avec la section minimale.

-Si Ay > A qin, On ferraille avec A,
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> 3™ cas:

Si : (o7 et 65) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc
on calcule le volume des contraintes pour la zone tendue.
VI11.4.Les recommandations du RPA99
VII1.4.1.Armatures verticales

IIs sont disposés on deux nappes paralléles 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 diameétre des barres qui ne doit pas dépasser le 1/10 de I'épaisseur du
voile
VI11.4.2.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 dispose 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 %

VI111.4.3.5. Armatures transversales

Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont a prévoir d'une densité
de 4 par m2 au moins dans le cas ou les armatures verticales ont un diamétre inférieure ou égal a
12 mm. Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec un espacement au plus
égal a 15 fois le diameétre des aciers verticaux.

Les armatures transversales peuvent étre des épingles de diamétre 6 mm lorsque les barres

longitudinales ont un diameétre inférieur ou égal a 20 mm, et de 8 mm dans le cas contraire.

VI11.4.4. Armatures de couture

Le long des joints de reprise de collage, 1’effort tranchant doit étre pris par la section des
aciers de couture doit étre calculée par la formule suivante :
Avj= 1.1% Avec ;v =1.4 vy

Cette quantité doit s’ajouter a la section tendue nécessaire pour équilibrer les efforts de

traction dus aux moments de renversement.
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VI11.5.Calcul ferraillage des voiles
VI11.5.1.Exemple de calcul (\Voile de rive)

A = (0,50x0,50)x2+0,2x2,2=1,22 m?;

| =2,89 m

V=230m;

N =939,35t;

M =375,47t.m;

T=10,741.
VI111.5.1.1.Détermination des contraintes
N, My

o, =
A | 0,5m
—

_2 -2
Gl:939,35><10 , 375,47x2,30x10 _ 10,69 MPa - N
1,22 2,89 z A

. _N_Mv
2 A I 3im

r Y
L J

_939,35x10*  375,47x2,30x10*

=4,71IMPa
1,22 2,89

G,

On ala(s, et 6,) > 0= section du voile est entiérement comprimée " pas de zone tendue".

Alors la zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99 (version 2003).
VI111.5.1.2.Calcul des armatures verticales
D'apres le R.P.A 99 (version 2003) on a :

A, =0.15xaxL
On calcule le ferraillage pour une bande de 1 metre (L =1 m)
A . =0.15xaxL =(0,0015x 20x100) = 3,00 cm?*/ml

> Lediamétre :

= Onadopte: D =12 mm.
D<20cm
» L'espacement:
e Selonle BAEL91,0na:
S, <min {2xa; 33cm }=S, <min {2x20 ; 33cm }
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e Selon le RPA 99(version 2003) ; ona:
S, <min{1,5xa ; 30cm }=S, <min {1,5x20 ; 30cm }

;S

Donc:S, < min{St ;
BEAL

tRPA99}
S, <30 cm.

On adopte un espacement de 20cm

Le choix de la section des armatures verticales est5T12 (Aagoptir = 5,65 cm?/ml).

VI111.5.1.3.Calcul des armatures horizontales
D'aprés le R.P.A 99 (version 2003), on adopte le méme ferraillage que les armatures

verticales soit 5T12 (Aagoptir = 5,65 cm?/ml) avec un espacement de 20 cm.

VI11.5.1.4.Calcul des armatures transversales
D'aprés le D.T.R-B.C-2,42 et le BAEL 91, dans le cas ou le diamétre des aciers verticaux

est inférieur ou égal a 12 mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison d'une densité de

4/m2 au moins; on prend donc 4¢ 8 par m?.

VI111.5.1.5.Vérification de la contrainte de cisaillement t,

: . T
On calcul la contrainte de cisaillement T, = L

Avec: T =14T, Ieffort tranchant de calcul majoré de 40% -

a: Epaisseur du voile ;

L : Longueur du voile.

Cette contrainte est limitée par: © =0.2.fc,; =0,2x25=5MPa

_ T _14x10,74x10°
al  200x3200

Tp = 0,023 MPa < 0,05f 55 = 1,25, ..o Condition vérifiée.

=0,023 MPa

Ty

« Donc pas de risque de cisaillement ».
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VI111.5.2.Voile intermédiaire
A=0,64m2;1=0,65m";
V=099m;N=331,89t,;
M=113,47tm; T =19,031.

VI111.5.2.1.Détermination des contraintes

N M.V
6, =——+t——
A
, R 0,50 m
N |\/| Y : 0,50m
GZZK_ I' ‘#D,Em
2,40 m
_2 -2 + g
o - 331,2(3)96>Z1 10 11347 zléioxm _3.45MPa
N M.V
6, =—+—
A
) -2
o 331,2(3)96210 , 11347 Xo Oéi9xl0 —6,91MPa
N M.V
Gy =———"—
A
_2 -2
o - 331,5;96210 11347 216950><10 _3.45MPa

On ala(e, et 6,) > 0= section du voile est entierement comprimée " pas de zone tendue”.
Alors la zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99 (version 2003).
VI111.5.2.2.Calcul des armatures verticales

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

A, =0.15xaxL

On calcule le ferraillage pour une bande de 1 métre (L =1 m)

A . =0.15xaxL =(0,0015x20x100) = 3,00 cm?/ml
» Lediamétre

D< 1xa
10
1x 200

D< = Onadopte: D =12 mm.

D <20cm
» L'espacement
e Selonle BAEL91,0na:
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S, <min {2xa; 33cm }=S, <min {2x20 ; 33cm }

e Selon le RPA 99(version 2003) ; ona:
S, <min{1,5xa ; 30cm }=S, <min {1,5x20 ; 30cm }

t }3
BEAL 'RPA99

On adopte un espacement de 20cm

Le choix de la section des armatures verticales est 5T12(A =5,65cm?/ml).

adoptir

VI11.5.2.3.Calcul des armatures horizontales
D'aprés le R.P.A 99 (version 2003), on adopte le méme ferraillage que les armatures

verticales soit 5T12(A = 5,65cm?/ml)avec un espacement de 20cm .

adoptir

VI111.5.2.4.Calcul des armatures transversales
D'aprés le D.T.R-B.C-2,42 et le BAEL 91, dans le cas ou le diamétre des aciers verticaux

est inférieur ou égal a 12 mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison d'une densité de

4/m2 au moins; on prend donc 4¢ 8 par m?.

VI111.5.2.5.Vérification de la contrainte de cisaillement 1,

. . T
On calcul la contrainte de cisaillement T, = a_L

Avec: T =14T_, [Ieffort tranchant de calcul majoré de 40% ;

a: Epaisseur du voile ;

L : Longueur du voile.

Cette contrainte est limitée par: © = 0.2.fc,; =0,2x25=5MPa

. _ T _1.4x19,03x10°
*al 200 x 2400

Tp = 0,055 MPa < 0,05f 55 = 1,25 ..o Condition vérifiée.

= 0,055 Mpa

« Donc pas de risque de cisaillement ».
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% . - § L - b 5
\ST12/ml

5T12/ml

5T12/ml

5T12/ml

4épingles/

mz—

)

e

Figure VII1.1 : Schéma de ferraillage du mur voile.

VI111.5.3.Ferraillage des linteaux
VI111.5.3.1.Introduction

L’importance du voile de contreventement dans un systeme structural c’est de reprendre la
majorités des efforts horizontaux grace a leur géométrie (inertie), donc la présence des
ouvertures au niveau des voiles menace la rigidité d’élément, a cet effet la zone au-dessus du
voile doit étre renforcée par ce qu’on appelle (linteau) Les linteaux sont des poutres courtes
encastrées aux extrémites et reliant les deux trumeaux de voile au niveau des ouvertures .
VI111.5.3.2.Sollicitation des linteaux

Les linteaux seront calculés en flexion simple, de fagon a éviter leur rupture, et reprendre les
moments fléchissant, les efforts tranchants dus aux charges permanentes et au charge
d’exploitation ainsi ’action du séisme.
M=90,01tm;
T=9,391.
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V111.5.3.3.Vérification de la contrainte de cisaillement 1b :

T< T= 0,2 fC28

T
T xd

Avec :
T:1,4T calcul ;
bo : épaisseur du linteau ou du voile ;
d : hauteur utile : 0,9h ;
h : hauteur totale de la section brute.

T 14x939x107
T h xd 0,20 % 0,9 x 1,06

T=02f3=5>T, =0,69MPa.......cc.ciiiiiiiiiiiiiiiiiiiieeie Condition vérifiée.

= 0,69 MPa

VI111.5.3.4.Calcul ferraillages des linteaux
Onat=0,06f.,g =1,5MPa> 1, = 0,69 MPa
D’aprés les régles parasismiques algériennes Dans ce cas, le linteau est calculé en flexion simple,
(avec les efforts M, V).
On devra disposer :
e des aciers longitudinaux de flexion (A).
e des aciers transversaux (Ay).
e des aciers en partie courante (aciers de peau) (Ac)

e des aciers diagonaux (Ap).

h

Figure VII1.2: Schéma explicatif du linteau.
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a)Armatures longitudinales

Les aciers longitudinaux inférieurs et supérieurs sont calculés par la formule :

Avec :
Z=h-2d";
h : la hauteur totale du linteau,
d': la distance d'enrobage
M: moment da a I'effort tranchant (V)

Z =106-2x2,5=101cm

a=—20  203em?
1 =701 x 400 >

On adopte pour des armatures longitudinaux en 2T12 (S=2,26 cm?).

b)Armatures transversales

L 120 L
Ag =—=——=0,18 < 1donc on a linterau court.

h ™ 106
On doit avoir :
< A¢ X fe X 7
T
Ou S : espacement des cours d'armatures transversales.

At section d'un cours d'armatures transversales.
Z=h-2d'=106-2x2,5 = 101cm.

S

. 0,25 x 400.1072 x 1,01
e 1,4 %X 9,39

On adopte pour des armatures transversales en 1T8/face (S=0,50 cmz2) avec un espacement
de 10 cm.

= 0,07 cm?

c)Armatures de peau

Les armatures longitudinales de peau A, en deux nappes doivent étre au total d’un minimum
égal a : 0,2%.

Ac>0,0020.b.h=0,0020x20x106 = 4,24 cm?.

On peut adopter comme armatures de peau deux nappes en 3T12 (S=3,39 cm?)
d)Armatures diagonales

h—2d" 1,06 —2x(0.03)
L 1,20
Avec V =V calcul (sans majoration).

V. 939.10
~ 2f.sina 2 x 400 x 0,64

tana = =0,88 = a = 39,80°

Ap = 1,83 cm?.

On adopte pour des armatures diagonales en 6T12 (S=6,79 cm?).
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Section minimale
On a pour : T > 0,06 fc2s
La section minimale:
Ap>0,0015.b.h = 3,18 cm?
Donc
On adopte pour des armatures diagonales en 6 T14 (5=9,24 cm2)
Ferraillage minimum réglementaires
a- armatures longitudinales :
(AL, AL") =0,0015 x b x h = 2,18 cm?
Donc :

On adopte pour des armatures longitudinales 2T12 (S=2,26 cm?).

2712

@

278

E] |
.\/ 4T14
‘/\' 6T14

‘.

2712

Figure VI11.3: Schéma du ferraillage de linteau.
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Chapitre IX: Etude de l'infrastructure

IX.1.Calcul du voile périphérique
I1X.1.1.Définition

Le voile périphérique est un organe enterré cloture le périphérique souterrain d’un ouvrage
Mais on doit séparer entre voile périphérique dans le cas d’un dallage sur terreplein et le cas d’un
étage sous-sol.

Le 1% cas le voile est stable sous I’action de poussé de terre extérieure et butée de remblais
compacte sous dallage.

Le Zeme cas c’est le cas d’un mur de souténement parce que la poussé de terre est exercer
d’une seul cotée, c’est le cas de notre projet On peut le considéré le voile périphériqgue comme un
comme un panneau de dalle encastré aux poteaux de sous-sol soumis a une pression trapézoidale

Afin de donner plus de rigidité a la partie sous-sol de la construction et une capacité de
reprendre les efforts de poussée des terres a ce niveau, il est nécessaire de prévoir un voile
périphérique armé d’un double quadrillage d’armatures.

D’aprés le R.P.A 99 (version 2003), le voile doit avoir les caractéristiques minimales
suivantes :

- L’épaisseur > 15cm.
- Les armatures sont constituées de deux nappes.
- Le pourcentage minimal des armatures est de0,1°, dans les deux sens (horizontal et vertical).

On fait le calcul pour une bande de 1 m largeur :

- Q:surcharge d’exploitation Q = 1,5 KN/m?

— 3
- Y : Poids volumique de la terre ¥ =17KN/m :

- @ : Angle de frottement interne du sol ¢ = 20,66°.

Ka : Coefficient de poussée des terres Ka = tgz(% —%}

Ka' = Ka/cos(B—%) avec (B=2xA=0°
20,66°

Ka'=Ka= tgz(45° -~ j = tg?(27,5°) = 0,478

Ka'=Ka=0,478
IX.1.2.Dimensionnement
D’apres le R.P.A 99 (version 2003) ; I’épaisseur doit étre supérieure ou ¢gale a 15cm.

On adopte : ep = 20 cm.
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IX.1.3.Calcul des charges

1X.1.3.1.Poussée des terres

. P, : pousse des terres.
P, :Eka.y.h2 avec : 4y :poids spécifique des terres
h :hauteur du voile.

P, = % x0,478x1,7 x 3,96 = 1,61 t/ml

0,40 mI

A A A

h=3,96m

A A A

Figure IX. 1: Schéma de la distribution des charges sur de voile périphérique.

1X.1.3.2.Poussée supplémentaire due a la surcharge
P, =K!’.0.h =0,478x0,15%3,96 = 0,284 t/ml.
Le diagramme des pressions correspondant a P, est alors un rectangle de hauteur h et de base

K!.p, et la résultante P, passe au milieu de la hauteur du mur.

I1X.1.3.3.La charge pondérée
Q =135P1+15P2 = 1,35x1,61+1,5%x0,284 = 3,39 t/ml.
Q = 3,39 t/ml.
IX.1.4.Ferraillage du voile périphérique
L’étude se fait pour le cas d’une dalle uniformément chargée.

Lx =396 — 045 = 351m; Ly = 480 — 0,45 = 4,35m.

o= L =ﬂ=0,80>0,4

L, 435

= La dalle qui est appuyée sur 4 cotés travaille dans les deux sens.
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Mo, = Ha.L
Mg, =H,-M,, Avec - {a =0,70 . {ux =0,0561
v=0(E.L.U) M, =0,5959
Mo, = 2,34t.m
Moy = 1,39tm
IX.1.4.1.Les valeurs des moments en travée sont
M, =0,75M =176 t.m
M, =0,75M ,=105tm
e Vérification :
My = M:‘ D L,05tm > 0,436 Muuieiiiiii Condition vérifiée
I1X.1.4.2.Calcul du Ferraillage
e Sens (X)
M, =176 tm; b=100cm; h=20cm; d=0,9n=18 cm
H= bc'i\z/l.gbc B 1001;;38};21 S 144,17 =0038 <y, =0392>A"=0.
£ =0,981
As = ﬂl\gtc B 0,9zl3fx6 .1180:348 =286 cméim.
e Sens(y)

M, =041tm; b=100cm; h=20cm; d=0,9h=18 cm

M 4
p= v o BI040 —0302 5 A
bd2o,, 100x (18)2x14,17
B =0,989
M 10 ¢
Aj=—2 = 1,05.10 =169 cmz/ml.

Bdo, 0,989x18x348

I1X.1.4.3.Condition de non fragilité
e Sens(y)
D’apres R.P.A 99 (version 2003) on a :
Ay min = 0,10%.b.h = 0,1x0,001x100x 20 = 2,00 cm?/ml.
Etd’apres B AE.L91ona:
Ay min=8.h,=8x0,20 = 1,6 cm?/ml.
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DonC: Aadopte’e = max {Acalculée’ Amin R.P.A2003'Amin B.A.E.L91 }

A oo = Max {1,69;2,00;1,6 |
A sioptee = 2,00 cmz/m.
On prend : 5T10/ml soit une section de 3,93cm?/ml et un espacement de 20cm.

adoptée

e Sens (X)
D’aprés R.P.A 99 (version 2003) on & :

AX min = 2,00 CmZ/m
D’apres B.ALE.L91,ona:

Ao = A, (3‘7‘*) =16 (3‘2’7()} =1,84 cm?/ml.

donc : A g = Max {1,53 ;2,00 ;1,84 |
= 2,00 cm?/ml.

Aadoptée
On prend : 5T10/ml soit une section de 3,93 cm#/ml et un espacement de 20 cm.

1X.1.5.Les vérifications
1X.1.5.1.Vérification de ’effort tranchant

1 3,51 1
=339x " S x oo = 4,25t

1+ ¢ 1+
2 2
a
=Y 425107 55 \pa,
b,d  100x18x10
— 0,07.f /v, = 0,07.25/1,5=1,17 MPa.

T

1= Tyiimi
Tulimt = L17 > Ty = 0,23 e e e s s et et e e e e e e e e e CONUAIETON VETU f T

Donc la dalle est bétonnée sans reprise.

Vérification des contraintes a L’E.L.S

{a = 0,80 . {ux =0,0628
v=02(ELS) ~ luy =0,7111

O =P, +P, =189 t/ml.
M., =1, .Oe-L, =0,42t.m
M,, =n,M,, =0,29tm

My = 0,75M, = 0,31 t.m
{Mty = 0,75Mo, = 0,22 t.m

e Sens (X)

Mgy = 0,31t.m
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A= 4,11 cm?

Position de 1’axe neutre :

b 2
% +nA(d-y)=0 < 50y*+ 61,65y —1109,70 =0 =y =4,13cm
Moment d’inertie :

by3
I = % +n.A(d—y)? =12084,27 cm*
Contrainte maximal dans le béton comprimée oy, :

“Ky= Msery 0,31 10° X 4,13 = 1,06 M
Obe =Y =TT 7Y T Ta08a27 7 0 T 0 PR
oz = 15 Mpa
Obe = 1,06 < 0y, = 15MPA oo, Condition vérifiée.

mln[ —fe ;110 nf,q j (Fissuration préjudiciable).
= min ( 3400 11104/1,6x 2,1 j: min ( 266,67;201 ,63 ).
o, =201,63 MPa.

o, =15xkx(d-y)= 15><'v|I x(d-y)

X

4
o, =15x 031x10° (18—413) =53,37 MPa
12084,27
05 = 53,37 MPa < 0, = 201,63 MpPa ...co.oveveeveee e ee v eee e e e ......CoONditiON Vérifiée.

Donc Les armatures a L’.E.L.U.R conviennent.
e Sens(y)
Mger = 0,22t m
A = 2,88 cm?.

Position de 1’axe neutre :

b 2
%+ nA(d—y) =0 = 50y*+ 43,20y — 777,60 = 0 =y = 3,54 cm
Moment d’inertie :
by3
[ = % +n.A(d—y)? = 10511,49 cm*
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Contrainte maximal dans le béton comprimée op:

Mger  0,22.10*

=Ky= = ———X354=074M
be = Y= T 7Y T 10511,49 pa
oz = 15 Mpa
Obe = 0,74 < 0y, = 15MPA ooovveeeeiie e Condition vérifiée.

mln( fe; 1101/nft28j (fissuration préjudiciable).
s = min(§400;1101/1,6.2,1j = min(266,67;201,63)
o, = 201,63 MPa

o, =15xkx(d-y)= ZI.5><'VII x(d—-y)

X

1
o, =15x 0,22.10° (18—3,54) = 45,39 MPa
10511,49
Os = 4539 < 0, = 201,63 MPa ...ooveeiiiieeiiiee e Condition vérifiée.

Donc les armatures a L’ .E.L.U.R conviennent. Le voile sera ferraillé en deux nappes avec

5T12 =5,65cm?#ml avec un espacement S;=20cm.
IX.2.Calcul des fondations
IX.2.1.Introduction

Les fondations d'une construction sont constituées par les parties de l'ouvrages qui sont en
contact avec le sol, auquel elles transmettent les charges de la superstructure, elles constituent
donc la partie essentielle de I'ouvrage puisque de leurs bonne conception et réalisation découle la
bonne tenue de I'ensemble.

Il est important donc pour déterminer les dimensions de connaitre d'une part le poids total de
I'ouvrage entierement achevée, et d'autre part la force portante du sol. D'aprés le rapport du sol
notre terrain a une contrainte admissible de 1,40 bar a un ancrage de 2,00 m.

e Pour qu'il n'y ait pas de chevauchement entre deux fondations, il faut au minimum une
distance de 40 cm.
e Le béton de propreté prévu pour chaque semelle aura 10 cm d'épaisseur.
e Le calcul des fondations se fait comme suit :
- Dimensionnement a I’E.L.S Ngr= G+Q ;
- Ferraillage aI’E.L.UNu=1,35G+1,50Q.
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e Le choix du type des fondations dépend de :
- Type d’ouvrage a construire ;
- Lanature et I’homogénéité du bon sol ;
- La capacité portante du terrain de fondation ;
- Laraison économique ;
- Lafacilité de réalisation.
1X.2.2.Choix du type de fondations
Le choix du type des fondations dépend essentiellement, des facteurs suivants :
e La capacité portante du sol ;
e Les charges transmises au sol ;
e Ladistance entre axes des poteaux ;
e La profondeur du bon sol.
Pour le choix du type de fondation, on vérifie dans 1’ordre suivant: les semelles isolées, les
semelles filantes et le radier général et enfin on opte pour le choix qui convient.
-Selon le rapport du sol, la contrainte admissible est de 1,4 bar a une profondeur de 2 m.

1X.2.2.1.Vérification des semelles isolées

La vérification a faire est: % < osol

N
*+—a
A A
A >
Vue en plan Coune AA°

Figure IX. 2: Schéma d’une semelle isolée.

Pour cette vérification on prend la semelle la plus sollicitée.
N: I’effort normal agissant sur la semelle obtenu par ’ETABS 9.7.2 ;

S: surface d’appui de la semelle ;
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osol : Contrainte admissible du sol.

Le poteau le plus sollicité a une section carrée (Bx B), donc S= B2,

Ns= 1131,91 KN . 050l = 140 KN/m?2
:Egazszzizsz\/ﬁ :\/1131’91 AN :B > 285
S osol osol 140

Vu que I’entraxe minimal des poteaux est de 3 m, on remarque qu’il va avoir un
chevauchement entre les semelles, ce qui revient a dire que ce type de semelles ne convient pas a
notre cas.
1X.2.2.2. Vérification des semelles filantes

Choisissons une semelle filante, de largeur B et de longueur L situé sous un portique formé

de 6 poteaux.

0,85 4,00 4,30 4,80 4,30 4,20 4,00 0,85

Figure 1X.3: Schéma d’une Semelle filante.

e Selon (X)
Tableau IX. 1: Section des semelles filantes dans le sens longitudinal.
Files N (kN) L (m) B (m) 8 s (m2)
choisie(m)
1 5792,52 27,4 1,51 2 54,8
2 8435,25 27,4 2,20 2 54,8
3 6768,54 27,4 1,76 2 54,8
4 8727,32 27,4 2,28 3 82,2
5 6715,33 27,4 1,75 2 54,8
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e Selon (Y)

Tableau IX. 2: Section des semelles filantes dans le sens transversal.

Files N (kN) L (m) B (m) choi;’e(m) s (m?)
1 5378,09 19,2 2,00 2 38,4
2 5147,25 19,2 1,91 2 38,4
3 6676,46 19,2 2,48 3 57,6
4 6697,60 19,2 2,49 3 57,6
5 6860,83 19,2 2,55 3 57,6
6 5398,2 19,2 2,01 3 57,6
7 2839,34 19,2 1,06 2 38,4

La surface des semelles doit étre inférieure a 90% de la surface totale du batiment :

Ssemll
__semlle - gnoy .

Sbatiment

La surface du batiment est : S patiment = 468 m?.

S

semlle

S

_ 6i; —1,38=102,2 % > 50%.

batiment
La surface totale de la semelle dépasse de50%]la surface d’emprise du batiment, ce qui

induit le chevauchement de ces semelles.

1X.2.2.3.Vérification des radier général

Vu la hauteur de la construction et les charges apportées par la superstructure, ainsi que
I’existence de plusieurs voiles dans cette construction et la faible portance du sol, un radier
général a été opter comme type de fondation, ce type de fondation présente plusieurs avantages

qui sont :

e [’augmentation de la surface de la semelle qui minimise la forte pression apportée par la
structure.
e La reduction des tassements différentiels.

e La facilité d’exécution.
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1X.2.3.Définition du radier
Le radier c'est une surface d'appui continue (dalles, nervures et poutres) débordant I'emprise
de l'ouvrage, elle permet une répartition uniforme des charges tout en en résistant aux contraintes

de sol.

Foteau b

A
Metvure —! ’/_,/f

hIN

/"'

L Dalle du radier

it 1]

Figure 1X.4: Radier général.
I1X.2.4.Calcul du radier
Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité. (Réaction de sol
= poids total de la structure).
1X.2.4.1.Poids supporté par le radier :
Gt : la charge permanente totale.

Q7 : la charge d’exploitation totale.

8

G, =YG,
i-1
8

Qt = an
i-1
Combinaison d’actions
E.L.U: NU = 1,35GT + 1,5QT =9191,32t.
E.L.S: Nser = GT + QT = 6702,65t.

1X.2.5.Pré dimensionnement du radier
1X.2.5.1.Surface du radier

. . . N
La surface du radier est donnée par la formule suivante : ry <o,

Avec: og, = 1.4 bar = 14 t/m?.
N = Nser = 6702,65t.
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_ N _ 670265
“osol 14

On prend un débord de 60 cm de chaque c6té dans les deux directions ce qui nous donne une

= 478,76 m>.

surface d’assise Syqqier = 506,60 m2.
1X.2.5.2.Calcul de I’épaisseur du radier
L’épaisseur nécessaire du radier sera déterminée a partir des conditions suivantes :
e 1°™condition

Yo <006xf,,=d>— v
bxd 0,06 x4 xb

Tu:

Avec ; V, : ’effort tranchant ultime d’une bande de 1 métre linéaire V,=Q.L / 2.

L : Longueur maximal d’une bande 1m ; L = 4,30 m.

C(QuxL) Imx(N,/S)xL 1mx(9191,32 /506,60)x 4,30

Vu 239,01 t
2 2 2
2
P (01)
0,06x 25x1
e 2°™ condition
LstL. L =430cm
25 20
17,20<d <2150 cm
N =0+C=204+5=25CM ..ot ae e (2)

De(1) ,ona: d>26cm
Donc:h>(d+c)=h>(26+5) = h>31cm
Soit :h =40 et d=(0.9x40) =36cm

L’épaisseur qui satisfait aux trois conditions citées ci-avant, nous amene a choisir une

hauteur totale du radier égale a h; = 40 cm.

1X.2.5.3.Détermination de la hauteur de la poutre de libage
Pour pouvoir assimiler le calcul du radier a un plancher infiniment rigide, la hauteur de la

poutre de libage doit vérifier la condition suivante :

L L
gSh<¢=4778<h <7166 cm.
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Onprend:b=40cm;h=70cm ;d=63cm.
1X.2.6.Vérifications de la poutre de libage
1X.2.6.1. Des contraintes
En tenant compte du poids propre du radier et de la poutre :
G dier = 1(b[hr xS, +h,xb, XZLi]
G gier = 2,5[0,4x506,60 +0,70x 0,40 x 256] = 685,80 t
E.L.S:N,, =68580+6702,65=7388,45 t.

N, _ 738845
Sradier 506160

=1458 t/m2

N L
T < 051 = 14,58t/m? < 15t/m? .. Condition vérifiée.
radier

1X.2.6.2.La longueur élastique

La longueur élastique de la poutre est donnée par :

L :4@
* " \Kb

Avec: | : Inertie de la poutre : | = bh®/12 = 0,40x(0,70)°/12 = 0,011m*
E : Module d’¢lasticité du béton, E = 3216420 t/m>.
b : Largeur de la poutre b=0,40 m.
K : Coefficient de la raideur de sol k = 500 t/m?®,

| _,[4x3216420x0,011
i 500 x 0,40

=5,16m

Limax = 4,30m < ZX Le = 8,11M westte et e e e e e CONitiON Vérifige,

Lmax : La longueur maximale entre nues des poteaux.

IX.2.7.Evaluation des charges pour le calcul du radier

Nger 738845

Q= Omax = 5~ = 506.60

14,58 t/m

t
Oradier = Yb X h = 1,00 t/m? = 0pax — Oradier = 13,58 —

Donc la charge en « m2 » a prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est de :
Q = 13,58 t/m>.
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IX.2.8.Ferraillage du radier
Le radier fonctionne comme un plancher renversé dont les appuis sont constitues par les
voiles qui est soumis a une pression uniforme provenant du poids propre de I’ouvrage et des

surcharges. Donc on peut se rapporter aux méthodes données par le BAEL 91.

La fissuration est considérée préjudiciable, vu que le radier peut-étre alternativement noyé

et emergé en eau douce.

1X.2.8.1.Méthode de calcul
Ce radier comporte des panneaux de dalle appuyés sur 4 cotés soumis a une charge

uniformément répartie (La méthode de BAEL). Les moments dans les dalles se calculent pour

une bande de largeur unité (1 ml) et ont pour valeurs :

e Dans le sens de grande portée : M, = 22, xqx|1?
o Dans le sens de petite portée : M, = 1, x Mg,
4, et u, :Sont des coefficients fonction de et v ("v'prend 0 a ’'ELU, 0,2 a ’ELS) (cours
béton armé BAEL 91).

Pour le calcul, on suppose que les panneaux sont partiellement encastrés aux

niveaux des appuis d’ou on déduit les moments en travée et les moments sur appuis :

1X.2.8.2.Calcul du ferraillage

4,70 m

\ 4

Figure I1X.5: Schéma du panneau le plus défavorable.
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a)Détermination des efforts

Tableau IX. 3: les moments fléchissant suivant les deux sens.

Sens(x) Sens (y)
Lx Ly
o M M M M M M
(m) | (m) Jix ’ ‘ R ‘ t :
(t.m) (t.m) (t.m) (t.m) (t.m) (t.m)
420 430 ]098]0,0384| 919 6,89 460 |0,9545| 8,78 6,59 4,39

b)Calcul des armatures
b.1)Suivant L,

> En travée :

M, _ 6,89x10°
bxd?x f,, 100x36°x14,17
1 =0,037= B =0,981 (tiréea partird'un tableau)
A = Mo 6,89x10"

s pxdxo, 0,981x36x348

IL[:

=0,037 <, = A, =0

=5,60cm?/ml

On adopte : 5T12 = 5,65 cm?, avec un espacement de 20 cm.

» Sur appuis :

M, 4,60x10*

bxd?x f,, 100x36%x14,17

1 =0,025= 3 =0,987 (tiréea partird'un tableau)
M., 4,60x10"

* " fxdxo, 0987x36x348

lLl:

=0,025< 1, =0,392= A', =0

A

=3,72cm?/ml

On adopte : 4T12 = 4,52cm?, avec un espacement de 25 cm.

b.2)Suivant L,

> En travée :

Mty _ 6,59)(104
bxd?x f,, 100x36°x14,17
41 =0,016 = £ =0,982 (tiréea partird'un tableau)
A = M, _ 6,59x10*

* PBxdxo, 0,982x36x348

lLl:

=0,036< 1, =0,392= A, =0

=5.35cm? /ml

On adopte : 5T12 = 5,65 cm?, avec un espacement de 20 cm.
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» Sur appuis :

M., 4,39x10*
bxdZx f,, 100x36%x1417
1 =0,011= $=0,988 (tiréea partird'un tableau)

M., 4,39x10*
Bxdxo, 0988x36x348

U= =0,024< g4, =0,392= A', =0

A, = =3,54cm? /ml

On adopte : 4T12 = 4,52cm?, avec un espacement de 25 cm.

c)Vérification de I’espacement

Dans le sens le plus sollicité :
S, <min (3.h ;33cm) =S, <min (210cm ;33cm)

St33 Ol ce e Condition vérifiée.
I1X.2.9.Ferraillage des poutres de libages

Le rapport = L, /L, pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges

transmises par chaque panneau se subdivise en deux charges trapézoidales et deux charges
triangulaires pour le calcul du ferraillage on prend le cas le plus défavorable dans chaque sens et
on considére des travées isostatiques.

1X.2.9.1.Sens longitudinale

a)Calcul des chargements (Quw)

g, - C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.

2 2
Au =11 Lxlz Lx, +|1- LX22 LX,
2 3.Ly, 3.Ly,

o ot B
§ESIRNINy! AN
. 430m : 4‘ZT¢_§450

22,10 4,(;,cl)o 2,10;

Figure 1X.6: Répartition des charges sur les poutres selon les lignes de rupture.
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L, =4,20m
L,, =4,30m
L,, =3,60m
gqu =30,28t/m

Avec :

g, - Est tirée du chargement de la poutre, c’est la charge uniforme équivalente pour le calcul

des moments :

2 2
Ay =3[ 1- 2 |, o 1- 221y,
2|\ 3Ly 3.Ly,’
2 2
_1358[ 420 yxaz0sa- LU
2 3x 4,30 3x 4,30

qy =3818t/m

M, =4133t.m;est tiréa partirdu logiciel de RDM6.

b)Calcul du ferraillage
> Entravée
M,  4133x10*
bxd?x f,, 100x36°x14,17
#=0,225= £ =0,870

M= =0,225< 1y, => A =0

4
A= Mu 3305999002 /)
Pxdxo, 0,870x36x348
1 lit: 4T25
On adopte:< 2°™ it : 4T20 = A =44,77cm?
3™ it : 4T 20
» Sur appuis
L2 2
M. = Qu ; 1 _ 3818x4,30 _8824tm
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Tableau 1X.4: Ferraillage de la poutre en travée suivant le sens longitudinale.

Intermédiaire Rive
M, (t.m) 0,5x M, = 44,12 0,2xM, =17,65
=Y 0,190 — 0,894 0,076 — 0,960
A_, (m?/ml) 22,15 8,25
A opil(€M?) | AT16(fil) + [4T16+ 4T 14)(chap) = 22,24 | 4T 14(fil) + 4T14(chap) =12,32

1X.2.9.2.Sens transversale
a)Calcul des chargements (q’)

C’est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments :

{q ':%x gx Ly :§><13,58>< 2,10=19,012t/m

2,10 2,10

2 & »
<« Ll ]

/(]

IR TR RN 2]
A

4.20

Figure IX.7: Répartition des charges sur les poutres selon les lignes de rupture.

b)Calcul du ferraillage
> En travée :
M, =19,80t.m — tiré a patir du logiciel RDMG6.

M, 19,80x10*
bxd?x f,, 100x64%x1417
41=0,018 = /3 = 0,966

M, 19,80x10*
*” Bxdxo, 0966x64x348

u= =0,066< 14, = A, =0

=9,20cm? /ml
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Etude de l'infrastructure

Chapitre IX:
1° it : 4T12
On adopte: 4 2°™ it : 4T12 = A =13,56cm?
3™ it : 4T12
» Sur appuis :
x L2 2
M, = 5 A 19’805 42" _ a366tm

Tableau 1X.5: Ferraillage de la poutre sur appui suivant le sens transversale.

Intermédiaire Rive
M, (t.m) 0,5xM, =21,83 0,2xM, =8,73
u—>p 0,094 — 0,951 0,037 — 0,981
A, (m*/ml) 10,30 3,99
A opir(€M?) | AT14(fil) + 4T 14(chap)=12,32 | 4T12(fil) + 4T 12(chap)=9,05

1X.2.9.3.Armature de peau
Selon le BAEL 91 la hauteur de 1’ame de la poutre : ha>2(80-0,1 f)=80cm. Dans notre cas

ha =70cm, donc notre poutre est de grande hauteur, dans ce cas Il n'est pas nécessaire d'ajouter des
armatures supplémentaires sur les parois de la poutre (armatures de peau).
1X.2.9.4.Contrainte de cisaillement :

T., =9375t

T 43,75

T, = = =173MPa.
b.d 0,40x0,63x100

T4 =min(0,10f ,, ;4MPa) = 2,50MPa.
1, =173MPa< Tu = 250MPa....coiiiii Condition Vérifiée.
Pas de risque de cisaillement .

1X.2.9.1.Armatures transversales

a)Diametre
@, <min(h/35;¢, ;b/10) = min(20; 10; 40) =10 mm
onprend ¢, =10 mm
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b)Espacement
S, = min(%,lZ(plj =min(17,50;12) =12 cm

v|].1. onprendS, =15cm.
Donc on utilise des armatures : HA, Fe400, soit 4T10, A=3,14cm?2.

AﬁezmM@Jzﬂ4MP@zmM@ﬁ%KMMP®=Q%NWa

b,.S,
3,14x400 =2,00>0,66 MPa......c.ooeiiii Condition vérifiée.
40x15
40 40 40
4125 4T16 4T14
| |s8gsl 4120 | [e#®e] om0 | \'T
Q 4720 2 2 2710
4T14(chap)
2T10 —
" 4T16(chap) 4T14(chap)
T LT 4116 S e e ) s (1) B A A L)
._Entravee Appui inter Appui rive
Figure IX. 8: Ferraillage de la poutre de libage suivant le sens longitudinale.
40 40 40
4712 AT14 AT12
LJ
d 4712 R 2 2710
2T10
o 4T14(chap) 4T12(chap)
T 412 COLTTE 4T14(f) B A N ([
En travée Appui inter Appui rive

Figure 1X.9: Ferraillage de la poutre de libage suivant le sens transversale.
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INTRODUCTION GENERALE

INTRODUCTION GENERALE

Construire a toujours ¢été l'un des premiers soucis de ’homme, et I'une de ses occupations
privilégiées. De nos jours egalement, la construction connait un grand essor dans la plus part des
pays, et tres nombreux sont les professionnels qui se livrent a I'activité de batir dans le domaine
du batiment ou des travaux publics.

Chague étude de projet du batiment a des buts:

- La sécurité (le plus important):assurer la stabilité de I’ouvrage ;
- Economie: sert a diminuer les co(its du projet (les dépenses);
- Le Confort et I’Esthétique.

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

Dans le but de récapituler ’essentiel de ce que nous avons acquis durant notre formation,
d’approfondir nos connaissances dans le domaine de calcul des structures, nous avons procédé
au calcul d’un batiment R+12 avec sous-sol a usage multiple a contreventement mixte implanté
dans une zone de moyenne sismicité.

Notre travail est structuré comme suit :

-Présentation de I’ouvrage ;
-Pré dimensionnement des éléments principaux ;
- Calcul des planchers ;
- Calcul et ferraillage des éléments non principaux ;
- Etude sismique et au vent ;
- Etude des portiques et calcul des voiles ;
- Etude de I’infrastructure.
En fin, I’étude se conclura par une conclusion relative a ce travail aussi que les perspectives

envisagées pour les travaux futurs.



NOTATIONS ET SYMBOLES

Symboles Signification
E.LS Etat Limite De Service,
ELU Etat Limite Ultime,
ce Valeur Constance,
A Section D’aciers,
Ay Section D’aciers Comprimés,
AmaX , Amin Section D’acier Maximale Et Minimale,
A.N Axe Neutre,
A Armatures Supérieures,
A Section D’un Cours D’armatures Transversales,
Br Section Réduite,
B, Section Homogene Totale,
ES Module D’élasticité,
F.. Résultante Des Efforts De Compression Dans
Le Béton,
G Action Permanente,
| . Moment D’inertie De La Section Totale
Homogeéne,
M. Moment Sur Appui,
M cor Moment Fléchissant A L’E.L.S,
M y Moment Fléchissant A L’E.L.U,
M . Moment Fléchissant Au Centre D’un Panneau

De Dalle Articulé,

Moment Fléchissant Au Centre D’un Panneau

M o De Dalle Articulé Pour Une Bande De Largeur
Unité Paralléle A ||
N Effort Normal De Service,
Ser
N Effort Normal Ultime,
u
P.. Charge Concentrée Appliquée A L’E.L.S,
P, Charge Concentrée Appliquée A L’E.L.U,
V Effort Tranchant A L’.L.U,
u
a Plus Petite Dimension D’une Section
Transversale,
a-b Dimensions En Plans D’un Poteau,
B Largeur D’une Table De Compression,
bo Largeur D’une Section Rectangulaire Ou De La

Nervure D’une Section En T,




Largeur d’une aile de tension en T,

hauteur utile d’une section,

Excentricité par rapport au centre de gravité du
béton,

Résistance caractéristique du béton a la
compression a j- jours,

Résistance caractéristique du béton a la
compression a 28 j,

Limite d’élasticité de ’acier,

Résistance conventionnelle a la traction du
béton a j- jours,

t28

Résistance conventionnelle a la traction du
béton a 28 j,

Hauteur totale d’une section,

Hauteur d’une table de compression,

rayon de giration,

Portée d’ancrage,

hauteur de flambement,

Portée de travée,

Longueur de recouvrement,

Longueur de scellement,

Longueur fictive,

ceefficient d’équivalence,

Espacement des armatures transversales,

Raccourcissement relatif maximal du béton
comprimé

Es

Allongement relatif des aciers tendus,

Esc

Raccourcissement relatif des aciers comprimé,

Esi

Allongement relatif des aciers tendus lorsque
leur contrainte atteint la résistance de calcul

(f 1y

Coefficient de fissuration,

Elancement géométrique,

Coefficient de frottement acier /béton,

R IT>|4

Coefficient de poisson ; effort normal reduit,

Gbc

Contrainte de compression du béton,

Gbc

Contrainte limite du béton comprimé a L’E.L.S




Contrainte de traction de ’acier,

Os
Tsu Contrainte d’adhérence limite,
Ty Contrainte tangentielle conventionnelle,

Diameétre d’une barre,

Diamétre d’une barre longitudinale,

Diameétre d’une barre transversale,

Coefficient pour calculer 1’ancrage des
courbes,

Coefficient de scellement,
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Conclusion générale

CONCLUSION GENERALE

L’¢étude de cet ouvrage nous a permis, d’une part d’acquérir des nouvelles connaissances
concernant le domaine du batiment et d’approfondir nos connaissances déja acquises durant
notre cursus sur la conception et le calcul des différentes structures conformément a la
reglementation en vigueur. Par ailleurs, cette étude nous a permis d’arriver a certaines
conclusions qui sont :

-La modélisation doit, autant que possible englober tous les eéléments de la structure, ceci
permet d’avoir un comportement proche du réel ;

-La bonne disposition des voiles, joue un réle important sur la vérification de la période, ainsi
que sur la justification de I’interaction "voiles-portiques” et donc en peut dire que notre
systeme de contreventement mixte assure la stabilité de la structure vis-a-vis les forces
sismiques;

-Dans I’é¢tude des éléments porteurs, on a constaté que les poteaux sont ferraillés avec le
minimum du RPA99, cela est di au surdimensionnement, et que le RPA99 valorise la
sécurite.

-La modélisation de notre structure, en utilisant le logiciel ETABS 9.7.2, nous a permis de
faire un calcul tridimensionnel et dynamique dans le but de faciliter les calculs, d'avoir un
meilleur comportement proche de la réalité et un gain de temps trés important dans I'analyse
de la structure.

-Pour I’infrastructure, le radier est le type de fondation le plus adéquat pour notre structure, vu
le poids de la structure qu’est trés important.

-D’aprés 1’étude qu’on a fait, il convient de souligner que pour la conception parasismique, il
est trés important que 1’ingénieur civil et ’architecte travaillent en étroite collaboration dés le
début de projet pour éviter toutes les conceptions insuffisantes et pour arriver a une sécurité
parasismique realisee sans surco(t important.

Enfin, notre souhait le plus cher est de voir notre travail servir pour les futures promotions
et si possible d’aborderons ce modeste travail par d’autres études comparatifs par rapport a la
résistance et aux couts de réalisation (Etude d’un batiment R+12 avec sous-sol en charpente
métallique ou bien le calcul des éléments structuraux et non structuraux de notre batiment on

utilisant le béton armé et la charpente métallique ).



Résumé

Ce projet presente une étude détaillée d’un batiment a usage multiple constitué d'un Rez-de-
chaussée plus (12) étages comportant un sous-sol, Le R.D.C a usages commerciaux, et le reste
a usage d’habitation implanté a la commune de theniet el had, la wilaya de TISSEMSILT.

L’étude de ce projet est faite en utilisant les reglements de calcul et vérifications du béton
armé (B.A.E.L91)

On commence en premier lieu par donner une description détaillé du projet (caractéristiques
géomeétriques, lieu d’implantation...etc.), et on cite les différents matériaux utilisés avec leurs

caractéristiques, on donne également les différentes hypothéses de calcul.

En second lieu on procede au pré-dimensionnement des différents éléments de 1’ouvrage

(Poteaux, poutres)et les descentes de charges.
Ensuite on détermine le ferraillage des éléments secondaires (escaliers, acrotére, balcon).

Aprés 1’évaluation des efforts sismique selon le RPA99-2003(grace au logiciel ETABS
v9.7.2) et I’effort du vent on procede a 1’étude des portiques et des voiles.

Enfin on fait I’étude de I’infrastructure (voile périphérique et radier général).

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



Abstract

This project presents a detailed study of a 12 stories multipurpose building with a basement
,the first storie are for commercial use and the 12 remaining stories are for housing, the
building is located in theniet el had Wilaya of TISSEMSILT.

The study of this project is done according to the codes of calculation and verification of
reinforced concrete (BAEL91).

First of all we start by presenting general description of the project (geometric characteristics,
implantation location...), we also define the different materials utilized in this project and
their properties, then we proceed to the Pre-dimensioning of the building’s different elements

and assess all loads applied to them.
The second part aims to study secondary elements (columns, beams).

After evaluating the dynamic (according to RPA99-2003 using ETABS v 9.7.2) and the wind
efforts we proceed to the study of the structural elements (beams, columns, walls sails, and
raft ...)

At last we move to the study of infrastructure.

Key words: Reinforced concrete, ETABS, RPA 99 modified 2003, BAEL 91modified 99.
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