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Chapitre I Introduction et présentation du projet

I.1. Introduction générale :

Ce projet présente une étude détaillée d'un batiment a usage d'habitation constitué d'un Rez-
de-chaussée plus cing(5) étages avec un sous sol.

L’objectif de cette étude qui représente le complément d’une formation de cinq années dans le
domaine de génie civil est tous d’abord d’examiner notre compétence et notre acquis pendant
cette durée de formation ainsi d’apprendre comment élaborer complétement un projet de
calcul d’une structure.

Quels que soient les types des batiments en béton armé, leurs études rencontrent des
nombreuses difficultés dans le choix du modele de comportement.

Ces études aboutiront ils & un résultat conforme aux normes tant souhaitées ?

La premiére partie consacrée a la definition des données relatives a la structure, elle est

rédigée en plusieurs chapitres comme suite :

Le premier chapitre, présente la description générale du projet avec une présentation de
I'aspect architectural des éléments du batiment ainsi que la description des matériaux et leurs

lois appliquées pour le calcul de la structure.

Le deuxiéme chapitre, est consacré au pré-dimensionnement des éléments principaux de la
structure selon les réglements normatifs de calcul (CBA93, BAEL91, RPA99 version2003).

Et contient aussi la descente de charge que supporte la structure et qu’on utilise pour le calcul
de ferraillage des différents éléments. Les charges sont calculées a I’aide du document

technique et réglementaire (DTR B.C.2-2) ; charges permanentes et charges d’exploitations

Le troisieme chapitre, a été consacré au dimensionnement et au calcul du ferraillage des
éléments secondaires (poutrelles, escaliers, balcons, et acrotere).
La deuxiéme partie qui représente la partie la plus lourde de cette étude a été structurée

comme suite :

Les autres chapitres, concernent 1’étude des planchers et 1’étude dynamique de la structure,
elle concerne la modélisation de la structure en 3D en utilisant le logiciel de calcul ETABS
afin de déterminer les différentes sollicitations dues aux chargements (charges permanente,

charges d’exploitation et charge sismique).

-
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La derniére étape comprend le ferraillage des différents éléments résistants de la structure
(poteaux, poutres voiles, dalles pleines, et fondations) en utilisant les différents résultats de la
modélisation (forces, moments, efforts tranchants et contraintes).

Ce projet se termine par une conclusion générale qui récolte les différents résultats de cette
étude.

1.2 .Présentation du projet:

Ce projet de fin d'étude consiste a faire 1'étude d’un batiment (R+5+sous sol) a usage multiple
constitué de :

— Un rez-de-chaussée étage (RDC) a usage administratif.

— du 4ere au 5éme étage a usage d’habitation.

— un sous-sol (usage administratif).

Cet ouvrage, est situé dans la wilaya de tissemsilt ce dernier est classée comme zone de
moyenne sismicité (Zone lla ) selon le RPA99 version 2003.

Le bloc a étudier est de forme réguliere selon les régles parasismiques algériennes (RPA)

1.2.1 .Caractéristiques géométriques:

Tableau 1. 1: caractéristiques géométriques.

Longueur totale en plan du batiment 27.94m
Largeur totale en plan du batiment 19.75 m
Hauteur totale du batiment 23.33m
Hauteur du RDC 3.23m
Hauteur des étages courants 3.06 m
Hauteur de sous-sol 4.00m
Hauteur acrotére 0.80m

Cage d’escaliersl 3.23x3.09 m?
Cage d’escaliers2 4%3.6 m?

-
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Les plans :
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1.2.2. Ossature et systéeme constructif adopté :

% Ossature :
C’est une ossature réalisée (poteaux, poutres et voiles).
% Planchers :
Tous les planchers sont réalisés en corps creux et une dalle de compression type (16+4) cm.
% Escaliers:
Le type d’escalier utilisé, c’est un escalier a deux volées,
% Magonnerie :
Les murs extérieurs sont réalisé en doubles parois en briques creuses de (15 cm ; 10 cm)
séparées par un vide de 5 cm.
Les murs intérieurs sont réalisés en simple cloison en brique creuse de 10 cm d’épaisseur.
% Revétement :
e Enduit en platre pour les plafonds.
e Enduit en ciment pour les murs extérieurs et les cloisons.
e Revétement a carrelage pour les planchers.
e Le plancher terrasse sera recouvert par une étanchéité multicouche imperméable

évitant la penétration des eaux pluviales.

% lIsolation :
L’isolation acoustique est assurée par le vide de corps creux et la masse du plancher, par
contre au niveau des murs extérieurs 1’isolation est assurée par le vide d’air entre les deux
parois qui compose ce dernier, et par la minimisation des ponts thermique en cour de
réalisation.
A noter que I’isolation thermique est assurée par les couches de liege pour le plancher

terrasse.

1.3. Caractéristiques géotechniques du sol :
Selon le rapport géotechnique du laboratoire LTPO, le sol d'assise de la construction
est un sol meuble dont les caractéristiques sont les suivantes :
- La contrainte admissible du sol est 6so = 1,5 bars pour un ancrage D = 2,5 m.
- Le poids spécifique de terre y = 1,9 t / m3.

- L'angle de frottement interne du sol ¢ = 35°.

.
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- La cohésion C =0 (sol pulvérulent).

- Le site étudié est de catégorie s3

I.4. Caractéristiqgue mécanique des matériaux :
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) disposes de maniéere a équilibrer les efforts de traction.

Nous avons utilisé une méthode pratique dite <<Méthode de DREAUX et GORISSE>>Pour
obtenir un béton normal (D=20mm) ayant une maniabilité plastique et une résistance a la
compression = 25MPA..

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

- 350 kg de ciment CEM 11/ A 42,5

- 400 L de sable Cg =5 mm : on voit la forme et la propreté de ses grains

- 800 L de gravillons Cg < 25 mm : passe au tamis de 25 mm et retenir par tamis de 5mm

- 175 L d’eau de gachage

La fabrication des bétons est en fonction de I’importance du chantier, elle peut se faire soit par

une simple bétonniére de chantier, soit par 1’installation d’une centrale a béton.

La centrale a béton est utilisée lorsque les volumes et les cadences deviennent élevés, et la
durée de la production sur un site donné est suffisamment longue.

1.4.2. Principaux caractéristiques et avantages du béton armé:

La réalisation d’un élément d’ouvrage en béton armé, comporte les 4 opérations :

a) Exécution d’un coffrage (moule) en bois ou en métal.

b) La mise en place des armatures dans le coffrage.

c) Mise en place et « serrage » du béton dans le coffrage.

d) Décoffrage « ou démoulage » aprés durcissement suffisant du béton.

Les principaux avantages du béton armé sont :

e Economie : le béton est plus économique que ’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.

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

e Résistance aux agents atmosphériques : elle est assurée par un enrobage

correct des armatures et une compacité convenable du béton.

.
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e Résistance au feu : le béton arme résiste dans les bonnes conditions aux effets
des incendies.
e Fini des parements : sous réserve de prendre certaines précautions dans la
réalisation des coffrages et dans les choix des granulats.
En contrepartie, les risques de fissurations constituent un handicap pour le béton armé, et que

le retrait et le fluage sont souvent des inconveénients dont il est difficile de les cerner.

1.4.3. Résistance mécanique : C.B.A 93 [A-2-1-1-1].

a) Résistance 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 & 28 jours.

La résistance fcj obtenu au jour considéreé, elle est évaluée par la formule :

-

J
f .<40Mpa = . = f
J c28 P 9 4,76+0,83j °*
J
f >40Mpa = f. = f
c28 P 9 1,40+0,95j °°

"

- Pour : 28 jours < j < 60 jours : fej = feos
- Pour : j> 60 jours : f¢j=1,1 fcos

- Pour notre étude :  fcos =25 Mpa

b) Résistance caractéristique a la traction : C.B.A 93 [A-2-1-1-2].
Cette résistance est définit par la relation suivante :
fi= 0,6 + 0,06 f;.
Cette formule n’est valable que pour les bétons courants dans la valeur de f¢j ne dépasse pas
60 MPa
e pour feog = 25 MPa
o fing=2,1 MPa

1.4.4. Méthode de calcul :

La connaissance plus précise du comportement du matériau béton armé acquise a la suite des
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.

I-4-4.1L e réglement BAEL 91 :
(Béton Armé aux Etats Limites) : basé sur la théorie des états limites

-
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% Définition des états limites :
Un ouvrage doit étre concue et calculé de maniére a présenter durant toute sa durée
d’exploitation des sécurités appropriées vis-a-vis : Sa ruine totale ou partielle.
D’un comportement en service susceptible d’affecter gravement sa durabilité, son aspect, ou
encore le confort des usagers.
Les états limites sont classés en deux catégories :

v’ Etat limite ultime (ELUV) :
Correspond a la ruine de 1’ouvrage ou de 1’'un de ces éléments par perte d’équilibre statique,
rupture, flambement. C'est-a-dire :
Etat limite ultime d’équilibre statique non renversement de la structure.
Etat limite ultime de résistance pour les matériaux constitues béton ou acier exemple : non
rupture par écrasement du béton
Etat limite ultime de stabilité de forme non flambement d’un poteau.

v Etat limite de service (ELS) :
Au-dela du quels ne sont plus satisfaites les conditions normales d’exploitation et de
durabilité (ouvertures des fissures, déformations excessives des éléments porteurs).

1.4.5. Déformation et contrainte de calcul :

- Etat limite ultime de résistance

Dans les calculs relatifs a 1’état limite ultime de résistance on utilise pour le béton un
diagramme conventionnel dit parabole- rectangle, et dans certains cas par mesure de
simplification un diagramme rectangulaire.

Diagramme parabole rectangle (B.A.E.L91modifie 99) :
C’est un diagramme des contraintes déformations du béton qui peut étre utilisé dans tous les
cas.

0,851,
-fb- - T 1

Parabole

~
&
g
®
o

|

Figure 1.6 : Diagramme parabole rectangle.

e £4.(%/o0)

Q
N
™
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Avec:
enc : Déformation du béton en compression ;
fbc : Contrainte de calcul pour 2 %o <enc< 3,5 %o ;

fej : Résistance caractéristique a la compression du béton a "'j" jours ;

]
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vb : Coefficient de sécurité ;
vb = 1,5 cas génerale ;
vb = 1,15 cas de combinaisons accidentelles ;

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

D’ ou la contrainte onc est en fonction de son raccourcissement
0 < €pc £2%0 ————> Obe = 0,25 fire X 103 &b (4-103 X €nc)
2%o0 < €hc £ 3,5%0———>  Ope = fic

0 : Coefficient d’application (voir le tableau)

Tableau 1.2: Coefficient d’application.

0 Durée d’application
1 >24 h

0.9 1h < durée 224h
0.85 <lh

ELS : La contrainte de compression du béton a | E.L.S (symbole onc) est limité a :
Obc = 0.6 fiog

Obc =15 M Pa
Diagramme rectangulaire(B.A.E.L91modifié99.p81) :Lorsque la section est partiellement
comprimée, on peut utiliser un diagramme rectangulaire simplifié.

%o 3,5 O =085.(/;/07) Oy = 0.8.01.0.85.(f; /1 €.7s.)

N
L

Diagramme Diagramme des Diagranume
des contraintes des contraintes
déformations Parabole rectangle rectangle simplifié

Figure 1.7: Diagramme rectangulaire simplifié.

2
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Sur une distance de 0,2 y compté a partir de 1’axe neutre la contrainte est nulle.- Sur la
distance restante 0,8y la contrainte a pour valeur 0,85 fcj / y»b © pour les zones comprimées
dont la largueur est croissante ou constante vers les fibres les plus comprimées.

0,8 fcj / Oyy pour les zones comprimées dont la largeur est décroissante ou constante vers ces
mémes fibres.

1.4.6. Contrainte admissible de cisaillement :

r, =min(0.2f; / y,,5Mpa) Fissuration peu préjudiciable.
r, =min(0.15f / y,,4Mpa) Fissuration préjudiciable ou trés préjudiciable.

La contrainte ultime de cisaillement dans une piece en béton définie par rapport a
I'effort tranchant ultime Tu.

Tu =Tu/bd
Avec: b: largeur de la piéce.
d : hauteur utile.

1.4.7. Module de deformation longitudinale du béton : C.B.A93 [A.2.1.2.1]

v" Module de déformation instantanée:
Sous des contraintes normales d’une durée d’application inférieure a 24h.
A 1’4ge « j » jours le module de déformation longitudinale instantanée du béton Ej; est égale a
Eij = 11000 fo*® avec Ejj f en MPa
v" Module de déformation différée :
Sous des contraintes de longue durée d’application a 1’age « j » jours le module de
déformation longitudinal différée du béton E,; est donné par la formule :
E.j = 3700 f;*® avec Eyj et f;; en MPa
v' Remarque :
La déformation totale vaut environ trois fois la déformation instantanée.

1.4.8. Module de déformation transversale :

e Coefficient de poisson :
v = (Ad/d)/ (AL/L).

Avec:

(Ad/d): déformation relative transversale ;
(AL/L): déformation relative longitudinale ;
Il est pris égal a :

0,2 pour E.L.S (béton non fissuré),

:
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0 pour E.L.U (béton fissuré) ;

1.4.9 Les aciers :
Le matériau acier est un alliage Fer+Carbone en faible pourcentage. Les aciers pour béton
armé sont ceux de :

e Nuance douce pour 0,15 a 0,25% de carbone.

e Nuance mi- dure et dure pour 0,25 a 0,40% de carbone.
Dans la pratique les nuances d’acier suivantes sont utilisées :

e Acier naturel Fe E215 FeE 235

e Acier a haute adhérence FeE 400, FeE 500
e Treillis soudés de maille 150 x 150 mm?2 avec ® = 3,5mm
Le caractére mécanique servant de base aux justifications est la limite d’¢lasticité.

Le module d’¢lasticité longitudinal de 1’acier est pris égale a :
Es =200 000 MPa

1.4.9.1. Diagramme déformation contrainte de calcul :

Os =1(€%o)
Dans les calculs relatifs aux états limites, on introduit un coefficient de sécurité ys qui a les
valeurs suivantes :

vs = 1,15 cas général
s = 1,00 cas des combinaison accidentelles.
Pour notre cas les aciers FeE400 sont utilisés.

v Diagramme déformation- contrainte (B.A.E.L91modifié 99) :

O A
5

Allongement

Raccourcissement f,

~10%e E,
: : 10%o e

Figure 1.8 : Diagramme déformations — contraintes.

&



Chapitre I Introduction et présentation du projet

1.4.9.2. Contrainte limite de traction des armatures :

Fissuration peu préjudiciable......... (T_Stf fe pas de limitation ;
Fissuration préjudiciable.............. oTt =min (2/3f; 110 /., ) Mpa ;
Fissuration trés préjudiciable......... a_st =min (0.5f¢; 90 /5., ) Mpa ;

n: coefficient de fissuration ;

7 =1 Pour ronds lisses ;

77 =1,6 Pour hautes adhérences avec @> 6mm ;

77 =1,3 Pour hautes adhérences avec @ < 6mm ;

v Poids volumique:

Béton armé : yp=25 KN/m?
Béton non armé : y, =22 KN/m?

Acier : v, = 78,5 KN/m?

1.5. Etats limites :

Suivant les regles BAEL on distingue deux états limites de calcul :

e FEtats limite ultime de résistance E. L. U. R
e Etats limite de service

I51.E.L.UR:

Il consiste a 1’équilibre entre les sollicitations d’action majorées et les résistances
calculées en supposant que les matériaux atteignent les limites de rupture minorées ce qui
correspond aussi aux reglements parasismiques algérienne R. P. A 99 vesion2003.

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

1.5.2. Hypothése de calcul :

- Les sections planes avant déformation restent planes apres deformation.
- Pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.

- Laresistance du béton a la traction est negligée.

- Le raccourcissement du béton est limité a :

Ebc =2%o en flexion composée.

Ebc =3,5%0 en compression simple

&
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L’allongement de I’acier est limité & €3 =10%o .
- Les diagrammes déformations- contraintes sont définis pour.
v" Le béton en compression.
v L’acier en traction et en compression.

1.5.3. Regle des trois pivots (B.A.E.L91modifié 99) :

) Compression
| 2%o0 B 3,5%o0

Traction pure limite

Figure 1.9 : Diagramme des déformations limites de la section : régle des trois pivots.

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

La déformation est représentée par une droite passant par I’un des pointes A. B ou C appelés
pivots.

v" Traction pure : toutes les fibres s’allongent de la méme quantité, le béton se fissure et
donc ne participe pas a 1’équilibre des sollicitations, la piéce sera hors service lorsque
la déformation de I’acier vaut 10%o donc toute la section sera allongée de 10%eo.

L’acier doit étre reparti dans toute la section ; la limite correspond sur le diagramme a la
verticale passant par A.

v" Traction excentrée : a la limite, la fibre la plus tendu aura un allongement de 10%o, la

moins tendue € < 10%o, plus I’excentrement augmente plus la tension minimale tend
vers 0
Les droits de déformation pivotent donc autour de A jusqu'a la position AQO.

v Flexion (simple ou composée) : On ne peut dépasser la position AB qui correspond a

un raccourcissement Epc = 3,5%0 de la fibre de béton la plus comprimée 1’état limite

ultime est atteint avec € =10%o et Epc < 3,5%o.
- La position limite AB correspond a un axe neutre situé a la distance y=o.AB .d de la fibre la
plus comprimée avec aAB =3,5/(10+3,5)=0,259 ; la flexion simple ou composée avecO < a <
0,259 admet le pivot A.
- Le cas particulier ou €s =10%o et €nc = 2%o correspond a a =2/(10+2)— a.= 0,167

=
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- Pour augmenter la zone comprimée on ne peut plus augmenter Epc au-dela de 3,5 %o, il faut

donc diminuer os la droite des déformations pivote alors autour de B jusqu'a ce que :
&=0;a=Y/d varie de 0,259 a 1

- La flexion simple ou composée avec armature tendues avec 0,259 < o < 1 admet le pivot B.

- Si on fait tourner la droite autour de B la petite partie de section située au-dessous des
armatures pourra travailler en partie de traction (pas de contrainte et les aciers seront
comprimées, c’est de la flexion composée : la flexion composée avec aciers COmprimes
(section de béton partiellement comprimée avec 1 < a < h/d admet le pivot B).

v Compression : si toute la section du béton est comprimée en compression
simple, la déformation du béton ne peut pas dépasser Epc = 2%o

La compression simple ou composée admet le pivot C.

2 %o < Epc < 3,5 %o sur la fibre la plus comprimée

Ebc < 2 %o sur la fibre la moins comprimee.

v En résumé :
Pivot A : traction simple ou composée, flexion avec état limite ultime atteint dans 1’acier.
Pivot B : flexion avec état limite ultime atteint dans béton.
Pivot C : compression simple ou composée.
I54.E.L.S:
Il consiste a I’équilibre des sollicitations d’action réelles (non majorées) et les sollicitations
résistantes calculées sans dépassement des contraintes limites.
Les calculs ne se font qu’en cas de fissuration préjudiciable ou tres préjudiciable.

1.5.5. Hypothése de calcul :

- Les sections droites restent planes.

- Il n’y a pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.
- Le béton tendu est négligé.

- Les contraintes sont proportionnelles aux déformations.

Les contraintes de compression pour le béton et de traction pour I’acier sont supposées
proportionnelles a leur déformation élastique (Loi de HOOK).

Obc = Eb.&pc; 0s=Es. &s

- Par convention(n) correspond ou rapport du module d’élasticité longitudinal de 1’acier a
celui du béton.

n=ES/Eb =15 «coefficient d’équivalence ».

Il est fait abstraction du retrait et de fluage.

.
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1.6. Sollicitations de calcul vis-a-vis des états limites:

v Etat limite ultime:
Les sollicitations de calcul sont déterminées a partir de la combinaison d’action suivante :
1,35G+15Q.

v Etat limite de service:
Combinaison d’action suivante : G + Q
S’il y a intervention des efforts horizontaux dus au séisme, les regles parasismiques
algériennes ont prévu des combinaisons d’action suivantes :
G+Q+E G : charge permanente
G+Q=x 1,2E avec] Q : charge d’exploitation
0,8 G+E E : effort de séisme

&
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I11.1. Introduction :

- L’évaluation des différentes sections des éléments de notre structure : poutres,
poteaux, voiles et planchers, passe impérativement par un dimensionnement
préliminaire, appelé pré dimensionnement. Ce dernier représente une étape régie
par des lois empiriques, ainsi le point de départ est la base de la justification a la

résistance, la stabilité et la durabilité de I'ouvrage aux sollicitations suivantes :

- Sollicitations verticales: sont dues aux charges permanentes et aux surcharges
d’exploitation de planchers, poutrelles, poutres et poteaux et finalement transmises au sol par
les fondations.

- Sollicitations horizontales : sont généralement d’origine sismique et sont requises par les

éléments de contreventement constitués par les portiques.

Ces dimensions doivent satisfaire les conditions du béton armé aux états limites est conforme
aux régles (B.A.E.L.91) ainsi que le réglement parasismique algérien (RPA 99 version 2003) ;
CBA93

11.2. Pré dimensionnement des planchers :

Les planchers sont des plaques minces dont 1’épaisseur est faible par rapport aux autres
dimensions et peuvent reposer sur 2,3 ou 4 appuis.L’épaisseur des dalles dépend le plus
souvent des conditions d’utilisation que des vérifications de résistance. Le choix porte sur

un seul type de plancher : Plancher en corps creux.

Figure I1. 1: coupe d'un plancher a corps creux

11.2.1.Détermination de I’épaisseur des planchers :
L’épaisseur du plancher est déterminée a partir de la condition de fleche :

1 L
ht>
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L : La portée maximale entre nus d’appuis ;
h; : Hauteur totale du plancher.
L = min[L,,x(sensx) ; Lyax(sensy)].
L = min[L,,q,(sensx) ; Ly.x(sensy)] = L = min[4.32;5.70] m = 4.32m

he 1 L 432
- 2> — S5ht> —=—==109,
L = 225 ht = 22,5 225 19.2cm

Tableau I1.1: I’épaisseur du plancher des différents niveaux

Niveaux L L/22.5 ht Type du plancher
Terrasse et
etages 4.32 19.2cm 20cm Corps-creux 20
courants
RDC 4.32 19.2cm 20cm Corps-creux 20

11.2.2.Descente de charges des planchers :

a) Plancher terrasse inaccessible :

Selon le D.T.R.B.C.2.2 charges permanant et d’exploitation on adopte :

Figure 11. 2 : coupe d'un plancher a corps creux du plancher térrasse
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Tableau I1. 2: La descente des charges du plancher

Niveau Terrasse
Désignation Epaisseur | Densité |  Poids KN/m2
(m) KN/m?
1- Protection en gravillons roulé 0.04 20 0.8
2- Etanchéité multicouche 0.02 6 0.12
3- Forme de pente en béton léger 0.05 18 0.9
4- Asphalte coulés+ polystyréne 2.5 26.4 0.50+0.16
5- Plancher a corps creux+dalle 20 2.8
6- Enduit en platre 0.02 10 0.20
charge permanante Yy G=5.48
charge d’exploitation Q=1.00

b) Plancher RDC et étage courant : Selon le D.T.R.B.C.2.2 charges permanantes et
d’exploitations on adopte :

* mm-nmwm-mvm.\mw'.wmvnumwm#mwv-« TATOF TR mmumwu
B N N N N N A N A AN A NN ANV

Figure 11.3 : coupe d'un plancher a corps creux du plancher étage courants

Tableau 11.3: La descente de charge du plancher SS+ RDC et

Niveau Etages courants et RDC
Désignation Epaisseur | Densité | Poids
(m) KN/m® | KN/m?
1- Revétement en carrelage 0.02 20 0.4
2- Mortier de pose (2cm) 0.02 22 0.44
3- Sable fin pour mortier 0.02 17 0.34
4- Plancher a corps creux +dalle 20+4 2.8
5- Enduit en platre 0.02 0.28
6-Cloison en briques creuses 0.90
la charge permanant > G=5.16
la charge d’exploitation Q(RDC) ,Q(SS)=2.5
Q(E.courant)=1.5
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c) Murs de facade extérieurs :

- Enduit extérieur en ciment (2CM).........c.ueuniunieeineieie e = 0,36 KN/m?
- Paroi en briques creuses (15¢m)........o.oviiiiiiiiii i =1,30 KN/m?
- Paroi en briques creuses (10Cm)..........oouiiiiiiiiiiiiiii e, =0,90 KN/m?
- Enduit intérieur en platre (1,56M). . ...ouueenieiieie e, =0,27 KN/m?

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

Gm X 80% = 2.83 x 0.80 =2.26 KN/m?

d) Murs de facade intérieurs :

- Enduit en PIATE(1,5Cm). ... .eee et 0.27 KN/m?
- Brique Creuses(10CM). . ... ..., 0.90KN/m?
- ENdUit N PIAE(1,5) .. et 0.27KN/m?

Gm=1.44 KN/m?
e) Charges d’exploitations :

- Surcharge d’exploitation terrasse inaccessible ......................cccoe. Q =1.00 KN/m?
- Surcharge d’exploitation + étage courants «habitation» Q=15 KN/m?
Surcharge d’exploitation du plancher du RDC+ SOUS SOL... ................. Q =2.5 KN/m?

11.2.3.Utilisation de la Loi de dégression de la surcharge d’exploitation :

Dans les batiments a plusieurs étages, et a usages multiples et pour calculer 1’ossature
(poteaux, mur, fondation), on suppose que toutes les surcharges d’exploitation n’agissent
pas simultanément sur tous les planchers et on détermine comme suite la surcharge n sur
les éléments porteurs du niveau « n » en fonction des surcharges qui sont appliquées sur les
différents niveaux, pour leur détermination on applique la loi de dégression qui consiste a
réduire les charges identiques a chaque étage de 10% jusqu’a 0,5Q de bas vers le haut

D’ou Q : Charge d’exploitation.

. . 3+n n - 3+n
Cequidonne :Q = Qo + (X) * )i=q Q= QO+T(Q1+Q2+ ...... +Q,)
Selon les régles de “BAEL 91 modifié 99
Avec: n :Nombre d’étages.
Qo : La charge d’exploitation sur la terrasse.
Q1 Qz,...... , Qn: Les charges d’exploitation des planchers courants respectivement

du haut vers le bas.

-
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L 3+n |
Le coefficient n étant valable pour n>5

Les résultats obtenus notés dans le tableau suivant :

Tableau 11.4: loi de dégession de la surcharge d’exploitation

Niveau Dégression des charges par niveau La charge
(kN/m2)
terrasse Nq0=1,00 .
04 Ng1=q0+ql 5E
03 Ng2=q0+0.95 (q1+q2) 380
02 Ng3=q0+0.9 (q1+g2+q3) 505
01 Ng4=00+0.85 (q1+q2+q3+qg4) 6.1
RDC Ng5=¢0+0.8 (qL+q2+g3+g4+q5) =
Sous Sol Ng6=00+0.75 (q1+q2+q3+q4+q5+q6) 813

11.3.Pré dimensionnement des éléments porteurs :

a) Pré dimensionnement des poutres :

En construction, les poutres doivent avoir des sections réguliéres soit rectangulaires ou

carrées. Ces sections sont obtenues en satisfaisant aux conditions suivantes.

= Critére de rigidité.
= Condition du R.P.A 99.
Nous avons deux types de poutres :
Poutre principale : Lmax=5.70 m
Poutre secondaire : Lmax=4.32m
Selon le B.A.E.L.91, le critére de rigidité est comme suit:

L <h < L h: : hauteur totale de la poutre
15 10

0,3d <b<0,4d Avec: b : largeur de la poutre

i <3 L : portée libre entre nus d'appuis

b
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Et selon le R.P.A 99(version 2003) on a:
b> 20 cm..
h, > 30 cm..

N

i<4
L b

- Le sens longitudinal : celui de la poutre principale :  — — — — — — —

L =5.70Cm _[<h<szam LT PRI ORER !
d=09h =>d=405cm |1215cm<b<16.2cM | An nrend h —2Ecm 1

D'aprés le R.P.A 99(version 2003) ona: ~  ~ ~ ~ T T T T T T 7

D=35CM>20CMueeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeee, Condition vér ifiée.
h, =45cm > 30 CM..oovviicee e, Condition Vérifiée.
% =128 <, Condition Vérifiée.

Donc on prend la section des poutres principales (35x45) cm?

Le sens transversal : celui de la poutre secondaire : R .
I

L =432cm 28.8cm<h, <43.2cm : On prend ht=35cm
=
d =09ht=>d =31.5cm |9.45cm<b<126cm ©~_ . 1|

D'aprés le R.P.A 99 (version 2003),ona: —————————— '

b=30CmM >20CM...cccovririeieiie e, Condition Vérifiée.
h,=35em>30CM...cccviiiiiiiicie, Condition verifiée.
% =106 < Condition Vérifiée.

Donc on prend la section des poutres secondaires (30x35)cm?

b) Pré dimensionnement des poteaux
Les poteaux sont des éléments verticaux supportant la charge leurs role «élément porteurs»
b.1-Principe de pré-dimension :

Les poteaux sont pré dimensionnés en compression simple. Le calcul est basé en premier
lieu sur la section du poteau la plus sollicitée , ce qui correspond a un poteau de reprendre la

surface du plancher la plus importante, la section afférente est la section résultante de la

moitié des panneaux entourants le poteau. La section de calcul du poteau est faite de telle
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fagon qu’il ne flambe pas, on utilise un calcul basé sur la descente du charge tout en

appliquant la loi de dégression des charges d’exploitation.

5

Figure 11.4 : Vus en 3 D du poteau

-Calcul du poteau le plus sollicité :

On fixe notre choix aux poteaux axes (D, 2) comme il est mentionné a la figure suivante :

- Lasurface afférente du poteau est donnée par :

- S =[(479 + 1.97)x(6.17 + 3.68)]x1/4 = 16.65 m?

4.79 1.97

2 2
Figure 1.5 : section afférente du poteau rectangulaire

On a deux types de coffrage des poteaux :
Type 1 : sous sol, RDC au 2®™ étage.
Type 2 : 3™ gy 5ieme étage.

- La diminution du coffrage des poteaux est fait pour des raisons d’économie

<
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b.2-Calcul de I'effort normal sollicitant les poteaux :

b.2.1- Efforts de compression dus aux charges permanentes Ng :

- Plancher terrasse: Gt: Gex S =5.48 x16.65=91.24 KN
- Sous Sol+Plancher RDC + 5étage: Gc:nx G xS = (6x5.16x16.65) = 515.48 KN
- Poutre principale: Gpp= 7(0.35x0.45x25x4,93)=135.88KN

- Poutre secondaire : Gps= 6(0.3x0.35x25x3.38)+1x (0.3 x 0.35 X 25 X
2.39)=59,50 KN

n=le nombre de niveaux au-dessus du poteau

On doit majorer les efforts de 10 %

NG= 1.1 X (Gt + G¢+Gpp+ Gps) = 1.1 x (91.24+515.48+135.88+59.50) = 882,31 KN
b.2.2- Efforts de compression dus aux charges d’exploitation Ng :

Par I’application de la loi de dégression on a : Q= 8.13 KN/m?
NQ=1.1xQxS=1.1x8.13 x 16.65 = 148.90 KN

b.2.3- Calcul de I’effort normal Nu :

Nu=1.35Nc+15Ng —» Nu=(1.35x882.31) + (1.5x148.90)= 1414,47 KN

b.2.4- Déterminationde a :
On doit dimensionner les poteaux de telle fagon qu'il n’ y ait pas de flambement c'est-a-

dire :
A< 50
L, 0O7L, . I

|

I B

L+ : longueur de flambement
i :rayon de giration
B : section des poteaux
A : L'élancement du poteau
I : moment d'inertie de la section par rapport a un point passant par le centre de gravite et
perpendiculaire au plan de flambement
B=ab

b.a®
I = . I
12 i= |—

| b.a® la® B
i = - =.|— =0,289a
12.a.b 12




Chapitre II Pré dimensionnement des éléments de la structure

Ona:Lo=4m;Lf=0,7x4 =2.8m
L, 280 <50 S 280

= <50=a>
i 0,289 0,289.50

=19.37cm

Onprend: a=40cm

b.2.5- Déterminationde b :
Selon les régles du B.A.E.L 91, I'effort normal ultime Ny doit étre :

N, ga{Lf@SquAs.f—e}
019Yb Ys

B:: section réduite :

B= (a-2) (b-2) cm? => B,= (40-2) x (b-2) = 38x (b-2) cm?
D’apres le RPA99/version2003

As=section d'armature longitudinale :  As=0,8% Br................ Zone lla
A= 0.008[38(b-2)] = 0.304(b-2) cm?

o : étant un facteur réducteur de Nu, il est fonction de A.

L
A<50= —" 280

—=———-=19.37<50
I 0,289x50

o= 0,85/[1+0,2(AM/35)%]
o= 0,85/ [1+0,2(19.37/35)?] = 0.80
avec fcs=25MPa ; Fe = 400MPa ;y»=1,5 ; ys=1,15

38(b — 2).25.102 , 03040 —2). 400.102
0,9.1,5 1,15

Nu < 64755.42(b — 2)

Nu < 0.80. [

1414.47.10°
T 64755.42

=» b> 23.84cm

Donc : on prend b = 40cm.
Vérification des conditions du R.P.A 99(version 2003):

min (8, 0) =40CM > 25 CML... oviiiiiee e e Condit ion Vérifi ee.
min (a, b) =40cm > h = 400 =20CM..iiit e Condition veéri fiée.
20 20
1 a e
2 < b= LA o Condition verif iee.

Donc: a=40cm b=40cm

N1
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Vu le nombre de niveau et pour une raison économique, le choix dans notre conception des
poteaux a inertie variable en hauteur, les dimensions des poteaux prises en compte pour les

différents niveaux de la construction seront :

Sous sol,RDC, 1°¢, 2¢m  étage: ——>  (40x40) cm?

3 éme Aeéme 5°M étage : —— > (35x35) cm?
11.4-Pré dimensionnement des voiles :

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé destinés pour reprendre les
charges verticales (charges et surcharges) et les transmettent aux fondations, mais aussi
principalement d’assurer la stabilité et la rigidité de 1’ouvrage sous 1’effet des charges
horizontales dues au vent et au séisme

Le Pré dimensionnement des voiles de contreventement en béton armé est justifié
par 1’article 7.7.1 de RPA99/Version 2003. D’ou leur 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

On considere comme voiles les éléments satisfaisants a la condition: L > 4e. Dans le
cas contraire, les éléments sont considérés comme des éléments linéaires.

Avec : L : longueur du voile.

e : épaisseur du voile.

11.4.1 -Voile étage et RDC :

a)voile RDC :
- <he _ he _15)
e = max 25,22, cm
D’ou : he: hauteur de RDC ; he= 3.23
& :% =12.92cm
25 5
E = E =14.68cm
22 22

e >max (12.92 cm ; 14.68 cm ; 15cm).

-
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Figure 11.6: Coupe de voile en élévation

Donc on prend 1’épaisseur des voiles de contreventements : e =15cm

b)voile etage

he he
eZmax(—' ;15)cm

25’ 22
D’ou : he: hauteur de RDC ; he= 3.06
L _306_ 12.24cm
25 25
& = % =13.90cm
22 22

e >max (12.24 cm ; 13.90cm ; 15cm).

Donc on prend 1’épaisseur des voiles de contreventements : e =15cm

11.4.2Voile sous sol 2 (NIV -4.00) :

he = 4.00 m et de condition de rigidité aux extrémités suivantes :
Pour les voiles a abouts libres :

a> max [he/20; 15 cm]

e >h/20 = ¢ >400/20 = ¢ > 20 cm.

On adopte : I’ eppaiseur de toutes les niveaux :

e=20cm

I1.5-Tableau récapitulatif :

Le tableau suivant résume les sections des poutres (principales, secondaires), poteaux ainsi

que I’épaisseur des voiles calculés pour les différents niveaux de la construction




Chapitre |1 Pré dimensionnement des éléments de la structure

Epaisseur du Poutre Poutre Section des| Epaisseur

plancher principale | secondaire poteaux des voiles
niveaux Cm Cm? Cm? Cm? Cm

térrasse 16+4 35X45 30X35

5 16+4 35X45 30X35 35X35 20
4 16+4 35X45 30X35 35X35 20
3 16+4 35X45 30X35 35X35 20
2 16+4 35X45 30X35 40X40 20
1 16+4 35X45 30X35 40X40 20
RDC 16+4 35X45 30X35 40X40 20
Sous sol 16+4 35X45 30X35 40X40 20
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I11.1 Introduction :

Les éléments non structuraux sont les éléments qui ne participe pas a la résistance ou a la
stabilité du batiment, on note : les acrotéres, les balcons, escaliers, etc.....
Le ferraillage de ces éléments s’effectue selon les regles CBA93 et les regles parasismique

Algériennes en vigueur (RPA99/version 2003).

111.2 Acrotere :

111.2.1- Définition :
L'acrotere est un élément de sécurité au niveau de la terrasse, il forme une paroi, contre toute

chute, elle est considérée comme une console encastrée soumise a son poids propre et & une

charge « main courante ».
Hypothese de calcul :

-Le calcul se fait a la flexion composée, au niveau de la section d’encastrement pour une

bande de métre linéaire.
-L’acrotére est exposé aux intempéries, donc la fissuration est préjudiciable.

-Le calcul feraa ’ELU et a I’ELS

Figure I11. 1: Dimension d’acrotére

@
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60 cm 50 h/2 4 Gl

i ._-.-__Ge[",'rfs___ __Lh=10cm

il

Figure I111.2:schéma statique et réel de ’acrotére

111.2.2- Charge permanente et charge d’exploitation :

a- Charge permanente :

Le calcul se fait a la flexion composée, pour une bande de 1 m de longueur.
G = 25[(0,6 x 0.10) + (0,08 x 0.1) +0.5(0,02 x 0,1)] x 1

G = 1,73Kn/m

b- Charge d’exploitation :

On prend en considération I’effet de la main courante
Q=1x1=1KN/ml

111.2.3- Charge aux états limites :

Tableau I11.1 : Charge aux états limites

E.LU E.LS

1. Nu= 1,35G = 1,35 x 1,73 =2,34KN 1. Ns= G = 1,73 KN
2. Mu=1,5Qh =15%Xx1x06=090KN.m |2 Ms=Qh=1Xx0,6=06KNm
3. Tu=15Q =1,5%x1=15KN 3. Ts=Q = 1kN

111.2.4- Enrobage :
Vu que la fissuration est préjudiciable, on prend C=C’=2 cm.
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111.2.5- Excentricité :

D’apres CBA93 :

_My_ 09
®T Ny 234 M
ep 0,10

> > =0,0m<0,39m

ep : Epaisseur de I’acrotére.

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

111.2.6- Calcul du ferraillage (E.L.U.) :

111.2.6.1- Vérification de la compression (partielle ou entiere) de la section :
foe = 14.17mpa

d=h-(2)=10— 2=9cm=0.09m
10 10
Selon BAEL91:

)

1
> 0,02] = 0,98 KN.m

M, = Ny [e+ g— c] = 2.34 [0,39+
(d—c)Ny— My < (0337h —(0,81c))fyc xb X h

e (d—c)Ny— My =((0,09 —0,02) x2,34) — 0,98 = —0,82 KN.m
. ((0,337 x h) — (0,81 x c')) f,. X b x h

= ((0,337 x 0,1) — (0,81 x 0,02))14,17 x 10° x 1 X 0,1

= 24,80 KN.m

- 0,82 < 24,80KN.m

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

111.2.6.2-Vérification de I’existence des armatures comprimées A’ :

My = 0,98 KN.m

B My _ 098x 10°
 bxd*xfp,, 100X 92x 14,17

U = 0,008
(a)et(B) D’apres le BAEL91/modifié99 page 460(Tableaus)

= i - o688 110008, = 2o =20 _
T35+10008, 35+ 174 oooavee LTS, 2,105%1,15

u; =0,8x0,668(1—0,4x0,668)=0392>u=0008-4=0

a 1,74
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Donc (Pas d’armatures de compression). A" = 0
u=0,008-> g =0996
111.2.6.3-Calcul de la section d’armatures :
a-Flexion simple :

My 0,98 x 103

A= X dx B 348x0996x9 _ O-31cm?/ml

b-Flexion composeée :

Ape = Ag — Ny _ 0,31 — 234x 10° 0,24 cm?/ml
1000, 100 x 348

111.2.6.4-Section minimale des armatures en flexion composée pour une

section rectangulaire :

a- Les armatures principales :

Nser = Ng = 1,73 kN/ml

Mger = Mg = Ngxh =1x0,60=0,60KN.m

Mger 0,60
€ser = m= 1’ﬁ=0,35m=35cm
d=09;=09%x10=9cm;b=100cm
A d X b X fi,g o eser — 0,45d % 023 = 9x100x 2,1 o 35 — 4,05 .
S it fo eser — 0,185d 400 35 — 1,665
= 1,01 cm?/ml

On adopte 4T8. A, = 2,01 %;
S; < min(3h,33) cm

S <min(3 X 10 = 30;33) cm

doncl'espacement est S, = - = 25 cm

b- Les armatures de répartitions :
A, 2,01
4 T2

On adopte : A, = 0.50 cm?/ml ; Soit 4T6=1,13 cm?/ml.

A = = 0,50 cm?/ml

avec un espacementS; = ek 25 cm
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111.2.7- Les vérifications :

111.2.7.1- Vérification des contraintes (E.L.S.) :

Moment de service :

h 0.10
Mser = Nser X <e —C + E) = 1,73 X (0,35 - 0,02 + T) = 0,66KN.m
Position de 1’axe neutre :

b 100

Eyz — NA(d-y)=0 - Tyz + 21,15y — 190,35 =0 - y = 1,75cm
Moment d’inertie :

100 x 1,753

5 + (15 x 1,41 X (9 — 1,75)2) = 1290,34 cm*

b
I= §y3 + nAs(d- y)* =

111.2.7.2- Détermination des contraintes dans le béton comprimé g, :
D’aprés BAEL91 on a:

Mer _ 660
1~ Y7~ 129034

Op = x 1,75 = 0,90MPa

G_bC = 0'6fC28 = 15 MPa
0p,b =090<0p,,=15MPa.........ooiiiiiiiii, Condition vérifiée

111.2.7.3- Détermination des contraintes dans I’acier tendu o, :
D’aprés BAEL91 on a:

2
Og; = min <§ fe;1104/1 X ft28> ; Fissuration préjudiciable

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

n=15

M, 660
Ost = M ;e (d—y)= 15% ———— x (9 — 1,75) = 55,63 MPA

1290,34

05t = 55,63 MPa <G5 = 201,63MPa........cccceeviiiinininnnn.n. Condition vérifiée

111.2.7.4 - Contrainte de cisaillement :
Selon BAELO91 :
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T
T pxd
T=15Q=15x%x1=150KN
1,50
Ty = Tx 0,09 = 16,67 KN/m? = 0,017 MPa

T, = min(0,1f.,g ; 4 MPa) ; Fissuration préjudiciable
T, = min(2,5 MPa ;4 MPa) = 2,5 MPa
Ty = 0,017MPa<T,=25MPa..........ccooiiiiii, Condition vérifiée

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

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

Fp=4X CpxAX W,

Avec :

A : Coefficient d’accélération de zone groupe d’usage 3 (paragraphe 4.1.2 p36 RPA)

donc A =0,10

C,, : Facteur de force horizontale (tableau 6.1 p59) donc C, = 0,8

W, : Poids propre de I’acrotére W, = 1,73 KN

F,, . Force horizontale pour les eléments secondaires des structures
F,=4x0,8x0,10%x173=055KN<15Q=15KN................. Condition vérifiée

aT8/ml____

I 10em

=

Coupe A-A
AT8/ml /

Figure I11. 3: Ferraillage de ’acrotére.

111-3-Balcons :
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111-3-1-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 facade d'un batiment et
communique avec l'intérieur 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 suivantes:
- Résistance a la flexion.
- Isolation acoustique e >12cm.
- Sécurité en matiére d'incendie e =11cm pour 2 heurs de coup feu.
Donc on adopte e = 15cm.
Dans notre étude, les différents cas des balcons sont les suivantes :

13.12KN/m 5,35KN

=
plLL

" 1,50m

Figure 111.4:Schéma du balcon.

Le calcul se fera a la flexion simple pour une bande d’un métre linéaire.

On adopte une épaisseur de 15cm
111-3-2-a Exemple de calcul :( TYPE 1)

On va considérer que le balcon est une dalle pleine semi encastré au trois 03 coteés :
Suivant Ly : encastrée a la poutre

Suivant Lx : encastrée au deux consoles

Avec @ Lx=1,50 m

Ly=3.65m
o= X 210 54 S04
Ly 3,68

La dalle travail dans les deux sens

L'épaisseur des dalles pleines doit respecter les conditions suivantes:

-
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h, > Lx_150 5,00cm
30 30

- Reésistance a la flexion :
- Isolation acoustique ho >12cm
- Sécurité en matiére d'incendie ho = 11cm pour 2 heures de coup feu

Donc on adopte ho = 15cm

I11-3-3-Descente des charges :

Selon BAEL[art.A.3.3,2]

1- Revétement en carrelage  (ep =2cm)....... 0,40 KN /m?
2- Mortier de pose (ep=2cm)......... 0.66 KN /m?
3- Couche de sable (ep=3cm)......... 0,66 KN /m2
4- Dalle pleine en béton armé (ep =15cm)....... 3,75 KN /m?
5-Enduit de ciment (ep=2cm)............c.ceennne 0,36 KN /m?
G =5.83 KN /m?
Q =3,5KN/m?

Qu=1,35G+1,5Q
Qu=1,35(5.83) + 1,5(3,5)
Qu = 13,12 KN/m?
Charge par ml = Qu= 13,12 x 1 = 13,12KN/mi
Qser=G +Q
Qser= 5.83 + 3,5=9 ,33KN/m?
Charge par ml= Qser = 9,33 x 1 = 9,33KN/ml
111-3-4-Calcul de la charge concentrée due au mur extérieur:

Poids propre du mur en brique :

A=yxbxhx1m=13x0,10x 3.06 x Im =3.97 KN

Py=1,35A=1,35(3.97) =5.35 KN

Pser =3.97 KN

I11-3-5-Calcul du moment Max et de I'effort tranchant max (ELU):

Qul? b | = 13.12(1,50)2
SPyl = - =)

Miax = - ~ 5.35(1,50) = - 14,76 — 8.02

Mmax =-22.78KN.m
Tmax=Qu.l +Py=13,12x 1,50 + 5.35 = 25.03 KN

-
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d=0,9n=0,9x 15=13,5¢cm
111-3-6-Calcul des moments max: (ELS)

Qs.1? 9,33(1,50)%

M = - B8 _p, | = -3.97(1,5) = - 10.49 - 5.95

Mmax =- 16,44 KN.m
Tmax = Qs.l + Ps= 9,33x 1,50 + 3.97 = 13.99+ 3.97 = 17.96 KN

I11-3-7-Calcul du ferraillage:

La section a calculé (100x15)

M =22,78 KN.m
M 22,78 x 103 008
= = = <
M= bdZobe 10013521417 o H
M =0,08=p=0,96
400

Gs:E:—:348 Mpa

Ys 1,15

M 22,78x103 22,78x103

As = = = ———=505cm?

p.d.os 0,96x13,5x348 4510,08
111-3-8-Vérifications:

e Conditions de non fragilité:

0,23x100x13,5x2,1 )
Anmin = (0,23.b.d.f;,5)/fe = =1,63cm
400

Amin <As = As =505 cm?
Le choix =5T12 = 5,65 cm?

e Contrainte de cisaillement :

T, 25.03x103

Ty=—== = 0,18 Mpa

bxd ~ 1000x135
Pour une fissuration préjudiciable on a :

T,, = min(0,15fcze/ yb ; 4Mpa ) = min ( 0,15 x 25/1,5 ; 4Mpa ) = 2,5 Mpa
Ww=0,18<T,=25Mpa ...t Condition vérifiée

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires
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e Contrainte d’adhérence :

3
Ter = TS = 17,90x10 2 :1,17Mpa
0,9xdxnxp 0,9%x13,5%x12,56%10

n =5:nombre d'armatures longitudinales tendues

1 (-
u= 2nE = 3,14cm : périmetre d'armatures tendues

1, =y, xf,, =1,5x2,1=3,15MPa

T =1,17MPa 1, =3,15MPa.......... condition Vérifiée

e La vérification des contraintesa L.E.L.S :

e Détermination de la position de I’axe neutre :
2

b.y

- 15As(d-y) =0 As = 5,65 cm?

50y? + 15% 5,65 (13,5-y) =0

50y? + 70,65 y — 953,78 = 0

A =(70,65)% — 4 x50 x(-953,78) = 2218,41 + 127170 = 195746,42

VA = 442,43
_ 70,65—-442,43 _ 5 13
yi= 100 oY
70,65+442,43
Yo = - =3,72
100
y=3,72cm

(position de I'axe neutre a la fibre la plus comprimée)

e Détermination du moment d’inertie :

| =2y12 + ¥ As(d-y1)=22(3,72) "+ 15% 5,65(13,5-3,72)°
| =1715,96 + 6757,56
| =8473,52 cm*

e Détermination de contrainte dans le béton comprimé onc :

Selon BAEL[art.A.4.5,2]

M 16.44%103
O be= ;‘”yi = 517352 X 3,72 =7.21 Mpa

o bc = 0,6fce = 15Mpa
obc=7.21 Mpa<ebc=15Mpa..................... Condition vérifiée
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v' Détermination des contraintes dans I’acier tendue o st :

Selon BAEL[art.A.4.5,3] :

Pour une fissuration peu préjudiciable on a:

o st< fS:fe

_ Mser _ 16.44x103 3
ost=N— (d—y1)=15 X ei7352 (13,5 -3,72) = 284.62 Mpa
o st = 284.62 Mpa <fS =f = 400 Mpa......ccoeviiiiiia condition vérifi¢

e

e Lesarmatures de répartition :

Ac=22=355 219 41 cm?
4 4

On adopte 3¢8 = 1,51cm?/ml
e Vérification de la fleche :

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

2

F=Fi+F.avec: Fi1= (;'EI ............. Fléche due a la charge répartie.
pL® . . ,
Fo= SEL Fléche due a la charge concentrée.

v’ Détermination du centre de gravité :

_ YAIXYQ bxhx%+nxAs><d

Ya= 3 AiQ bxh+nxAs
100X15X7,5+15%4,71x13,5 11250+953,78 12203,78
Ya= = = =7,80 cm
100X15+15%4,71 1570,65 1570,65
y1= Ya = 7,80 cm

y2=h-ya=15-7,80=7,2cm
v" Calcul du moment d’inertie :

by:3  by,3
==+ = 4 n Ay

_100(7,80)* 1 100(7,20)3
— 3 T

| =15818,4 + 12441,6+ 2295,42 .
| = 30555,42 cm*

QL* PL3 L3 QL P
FeRrRs eyt )T mlhe T3l

+ 15x 4,71(13,5 — 7,80)?

(1,50)3 [9,33><1,50 4397 1
30555,42X32164,2 8 3

[1,75+ 1.32].

__ 3375000
982,80%x106

Sl
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2197000

F= ———x 3.07.
982,8x106
F=0,01cm.
L 150
Fg=—=—=0,60cm.
250 250
Fca=0,0lcm < Fagm=0,60cm ............. Condition vérifiée

111-3-2-b:Exemple de calcul :( TYPE 2)
On va considérer que le balcon est une dalle pleine semi encastré au trois 03 cotés :
Suivant Ly : encastrée a la poutre
Suivant Lx : encastrée au deux consoles
Avec @ Lx=1,50 m
Ly=4.75m
Lx 150

Ly 4,75

=0,31 <0,4 = La dalle travail dans un seul sens

L'épaisseur des dalles pleines doit respecter les conditions suivantes:

Lx 150
h, = ——=="—-=5,00cm
30 30
- Résistance a la flexion :
- Isolation acoustique ho >12cm
- Seécurité en matiére d'incendie ho = 11cm pour 2 heures de coup feu
- Donc on adopte hg=15cm
Le méme calcule que le balcon casl (armatures transversales ne sont pas nécessaires)

w=0,18<7,=25Mpa.......ccciiiiii, Condition vérifiée

Tableau I11.2: Récapitulatif des armatures du balcon

Cas Olet 02
Moment fléchissant My
17.96
(KN.m)
L’effort tranchant
25.03
Tu (KN)
Mser (KN.m) 16.44
As (cm?/ml) 3,93
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Anmin(cm?/ml) 1,63
Choix d’acier (p.m) 5T12
Aadopte (cm?/ml) 5,65
Ar (cm?/ml) 1,18
Choix d’acier (p.ml) 3T8

111-3-2-Plan de ferraillage :

3T8ml 5T12/mj 5

/ /

. M
5T12/ml 318/ ml A
1.5m )
- =
0,30 m « Coupe BB »
5T12/ml
15cm
3T8/ml 100em

Figure 111.5 :schéma de ferraillage balcon (01et02).
I11-4-Escaliers:

I11-4-1-Introduction:

Les escaliers sont des éléments constitués d'une succession de gradins permettant le
passage a pied entre les différents niveaux d'un immeuble comme il constitue une issue des
secours importante en cas d'incendie.

[11-4-2-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, est la hauteur d'une marche "h", le
mur qui limite I'escalier s'appelle le mur déchiffre.

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 l'escalier, les marches peuvent
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prendre appui sur une poutre droite ou courbe dans lequel qu'on appelle le limon. La

projection horizontale d'un escalier laisse au milieu un espace appelé jour.

T ———— paillazse

marche

V4

cantremarche

Escalier

Figure I11. 6:schéma d'un escalier

I11-4-3-Dimensions des escaliers:

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

59 < 2N+ < 66CM....cuvvrrrnrirnnns @)

Avec :

h : Hauteur de la marche (contre marche),

g : Largeur de la marche,

On prend 2h+g=59 cm

H : Hauteur entre les faces supérieurs des deux paliers successifs d'étage (H=n.h=he/2)

n : Nombre de contre marches
L : Projection horizontale de la longueur total de la volée : L = (n —l)g

e Notre batiment compte un seul type d’escalier :
1. Escalier a deux volées avec palier(palier est le palier de repos)(ne concéderas pas

le palier de console).

.
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%‘
3.23 | |I I

2.15 0.94
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Figure 111 .7: Schéma statique

a-Dimensionnement des marches et contre marches :
H=nxh=h=H/
L= (n-1).g = g=L/(n-1)

D'aprés BLONDEL on a :
(n-1) n

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

Avec : m=59cm et H=323/2=161.5cm et L=215cm

Donc I’équation (2) devient : 59n® — 597n + 323 = 0

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

Donc:n —1 =9 (nombre de marche)

_lets oo L
=—g =17cmetg=—=27cm

On vérifie avec la formule de Blondel :

59cm < (2%X17)+27<66cm = 59cm < 61 cm < 66 cm;Condition vérifiée

L’inégalité vérifiée, on a : 10 marchesavec g =30 cmet h = 17 cm.

L’angle d’inclinaison est :
17
tana = o7 =062 a=32.19° - cosa = 0,84

Epaisseur de la volée (e,,) :

l l L L 215 215
—=<e,<—- <e, < - <ep<—"7—
30 20 30cosa 20cosa 30 x 0,84 20 x 0,84
e, =12cm

Epaisseur du palier (e,):

_ w12 = 14.02
e.lt’_coscr_0,84_ pecm

e, = 14 cm

- 853<e,<12.79
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b-Evaluation des charges et des surcharges : (d’aprés RPA 2003/DTR B.C.2.2)
e Paillasse :

Tableau 111.3: Résume les charges de paillasse

Ep densité | poids
N=0 | Désignation

(m) KN/m® | KN/m?
1 Revétement en carrelage horizontal 0,02 20,00 0,40
2 Mortier de ciment horizontal 0,02 20,00 0,40
3 Lit de sable 0,02 18,00 0,36
4 Revétement en carrelage vertical Ry x20x h/g 0,02 20,00 0,25
5 Mortier de ciment vertical epx20x h/g 0,02 20,00 0,25
6 Poids propre de la paillasse e, x25/cos« 0,12 25,00 3,57
7 Poids propre des marches % x 22 / 22,00 1,87
8 Garde- corps / / 0,10
9 Enduit en platre 2x0,1/0,87 0,02 10,00 0,23

G 7,43KN/m?

Q 2,5KN/m?

qu= (1,35G+1,5Q).1m =13,78KN/ml
gser= (G+Q).1m=9,93KN/ml

e Palier:
Tableau I11.4: Résume les charges de palier
N=0 | Désignation ep (m) | Densité (KN/m3) | Poids KN/m?
1 Poids propre du palier epx25 0,14 25,00 3,50
2 Revétement en carrelage horizontal | 0,02 20,00 0,40
3 Mortier de pose 0,02 0,20 0,40
4 Lit de sable 0,02 18,00 0,36
5 Enduit de platre 0,02 10,00 0,20
G 4,87TKN/m?
Q 2,5KN/m?

0u =10,33KN/ml

Oser= 7, 37KN/ml
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c-Calcul du moment maximal en travée a L.E.L.U :
Charge due au paillasse : gi1= 13,78KN/ml
{ Charge due au palier : g2 = 10,33KN / ml
e-Calcul du moment maximal en travéea L .E.L.S:
Charge due au paillasse q:=9.86KN/ml
Charge due au palier g2 =7,37KN/ml
-La charge équivalente :

Qéq = O,-L +0,.L,

L +L,
-AL’E.L.U:
Qéqu :(13.78><2.15;-g((910.33><O.94-) — 12.73KN/ml
10.33kn/ml
INERYy
AN A
13,78 KN/ml Qequ= 1273KN/ml  1033kn/m
vy yrvvey
A A
' AN A
60 cm
. 215cm . 94cm 309 60cm
. re—20Cm p cil

Figure 111.8: Schéma statique de I’ escalier a ’E.L.U

-AL’E.L.S :
QéqS:(9.86x2.15)+(7.37><0.94) —9.10KN/m
3.09
7,37 kn/ml
IREREY
A E

Qéqu= o.10 KN'ml 737 kn/m

Tyt vy,
AN JAN

60 cm
215cm - 94 cm - p 309 cm 60cm

<
-
-

Figure 111. 9:Schéma statique de I’ escalier a ’E.L.S
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I111.4.4.Calcul des moments :

Moments isostatiques :
AL’.E.L.U :

_ Qéquxl?

Mo T:12'73X1'19:15'19 KN.m

AL’E.L.S:
Mo = Qéqsxl1?

Moments fléchissant:

Sur appuis:
AL’E.L.U:

=9.10X1,19=10.86KN .m

Mau=0,4X Mo0=0.04x 15.19 = 6.08 KN.m

AL’E.L.S:

Mas=0,4 X Mo =0.4x 10.86 = 4.34 KN.m

En travée:
ALE.L.U:

Mtu=0,85X Mo0=0.85x 15.19 = 12.91 KN.m

A L’E.L.S:

Mts=0,85X Mo0=0.85x 10.86 = 9.23KN.

I11.4.5-Calcul du ferraillage: BAEL91 (art A.4.2,1)

1. En travée (volée) :

Mi=1291 KN.m:;h=12cm;

d=0,9nr =0,9x12 =10,8cm ; b = 100cm

=0,078< p - A =0

M, 12.91 x 103
B o xd®x oy, 100 x 10,82 x 14,17
o = 0.095
3=0,962
A M, 12.91 x 103

T Bxdx o, 0962x 10,8 x 348

= 3,70 cm?* / ml

On adopte 6T12 soit Aadp = 6,79 cm?/ml
1.a)Vérification du Condition de non fragilité:

0,23.b.d.ft28

0,23 x 100 x 10,8 x 2,1

Amin = —> Amin = = 1,30 cm2/ml

fe
As =6,79cm?> Amin = 1,30 cm?

L'espacement : St = 16cm.

400

................................................. condition vérifiée

1.b)-Les armatures de répartition :
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As 6,79

=" ="""-1.70cm?/ml.
A 4 4

Soit on adopte 3T10/ml soit Aadp = 2,36 cm?/ml st=100/3=30cm mais on adobte un

espacement égal a 15cm.

2- Sur appuis (palier):
Ma=6.08KN.m ;h=14cm; d=0,9x14=12,6cm ;b =100cm

M, 6.08 x 103
b X @ x o - 100x 1262 x 1417 027 <=4 =10
3=0,951
A Ma 6.08 x 10° = 1.45 cm® / ml

T Bxdx g, 0951x12,6 X 348
On adopte 5T10 soit Aadp = 3,93cm?ml St =20cm.

2.a) vérification de la condition de non fragilité :

0,23 XbxdXfg 023x100x12,6x%2,1
Amin = =
fe 400
Aa=3,93CmM?> Amin = 1,63 CM2. .o condition vérifiée

= 1,63cm?

L'espacement St =15 cm.

2.b)-Les armatures de répartition :

A :izﬁzo,%cmz /ml.
4 4
On adopte 2T10s0it Aadp = 1.57 cm?/mi St = 15cm.
111.4.6.Les vérifications a ’E.L.S :
M™M=10.86 KN.m
1- En travée: ;
Mtser=09.23KN.m h=12cm ;d =10,8cm; b =100cm d=10.80cm
A= 6,79 cm?/ml
a)-Détermination de la Position de I’axe neutre (y) :
Y= bTyz+ nAs’'(y—d) ; Dou:n = 15
=) 50y + 101,85Y — 1099,98 = 0 === y = 3,78cm.
b)-Calcul du Moment d’inertie (I):

by? 100(3,78)3

[ = KN + 15As(d — y)? = 3 + (15x6,79) x (10.80 — 3,78)* = 6819,55cm*




Chapitre III Les éléments non structuraux

c)-Contrainte du béton o :

Mo 1428 x 10°
I YT 7681955

op = X 3,78 = 7,92 MPa

d)-Contrainte admissible du béton ob:

obc=0,6 fc2s=15MPa

AIOrS :6bc = 7,92 MPa <6bc= 15MPa ... condition vérifiée
Donc les armatures calculées conviennent.

2- Sur appuis (palier):

Maser = 4.34KN.m ; h=14cm; d=12,6cm ;b =100cm

Aadp = 3,93cm?/mll

a)-Détermination de la Position de I’axe neutre (y) :
Y= b7yz+ nAs'(y—d) ; Dou:n = 15

med 50y° + 58,95Y — 742,77 = Ommmdp y = 3,31 cm.
b)-Calcul du Moment d’inertie (I):

by 100(3,31)*
[= Ty +15As(d —y)? = % + (15x3,39)(12,6 — 3,31)% = 5493,82cm4
c)-Contrainte du béton o :

—M“’Tx —4'34X1o3><331—261MP
%c= T YT o938y T T4 @

d)-Contrainte admissible du béton ov:

obc=0,6 fcs=15MPa

b= 2.61MPA <Obe= 15MPQ ....oeiii e condition vérifiée
Donc les armatures calculées conviennent.

e)-Veérification de la contrainte de cisaillement:

T, = Qequ xg =12.73% 32ﬂ =19.67KN
T, 19.67 x 103
T, = = = 0,18 MPa

bxd 1000 x 108
Ty < T = min(0,20f.5..../yYb ;5 MPa) = min(0,20 X 25/1,5;5 MPa) = 3,33 MPa
T, = 0,18 MPa <7, = 3,33 MPa ... . cc. cesces et et e s e eee eee e e CoOndlition vérif iée.
Donc: pas de risque de cisaillement

111.4.7. Vérification de la fleche :
Selon I’article B651 de BAEL91 on a:
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he > 1 = 14 = 0,1489 > 0,0625 ... cv cer eee eee e ee e e vee e s

L ~16 94 ’
E2M©E20,1489>'—

L T 10X Myg, 94 10 x 10,86

As <£:>i=00034<£=0010.................
bxd~ f, 100x10,8 ~ 400

Les trois conditions sont veérifier donc le calcul de la fleche n’est pas nécessaire

I11-5-Poutre paliére :

I11-5-1-Dimensionnement :

Selon BAEL91/99 le critére de rigidité est :

L<hcstos B op< 3 ,2153<h<32.3cm
15 10 15 10

On prend h =30 cm donc d = 0,9(30) =27 cm
0,3d<b<0,4d—8.1<b<10.8cm;b=30cm

/N
\"4
b=30 cm
$ >

Figure 111.10 Dimension poutre paliére

Les vérifications des conditions du RPA 99/2003

h=30<30cm............. Condition non vérifiée
b=25>20cm............. Condition vérifiée
g — 1< Condition vérifice

Donc la section du poutre paliere est : (30X30) cm?

Charge supportées par la poutre :

e Poids propre de la poutre : Gp = 0,3.0,3.25.1m = 2,25 KN/ml

e Charge d’exploitation : Q = 2,5 kN/m
e Réaction du palier : ELU : Rb=19.67 KN
ELS:Rb= 14.05 KN

wer e .. Condition vérifiée

=0,085...............Condition vérifiée

h=30 cm

.......Condition vérifiée

49
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Qu =[ 1,35(2,25 +19.67)+1,5(2,5)] = 33.34 KN/ml
Qser = 2,25 + 14.05 +2,5 = 18.8 KN/m

e Calcul des sollicitations a ’E.L.U :

Lib bbbt bbbt dd

3.23m

P [
<« »

’\ A 17.39 KN.m

1739 KN.m

3695 KN.m

Figure 111.11 Diagramme des moments que subit la poutre paliére.

_ QL% _ 33.34(3.23)2

Mo .

=43.47 KN.m

M = 0,85 (43,47) = 36.95 KN.ml
Ma = 0,4 (43.47) = 17.39 KN .ml
I11-5-2-Calcul du ferraillage a ’E.L.U :
Ona: b=30cm ; h=30cm ; d=0,9(30) = 27cm
e Entravee:

Mt =36.95 KN.m

36.95%x103
p=——"——=0,12
30%272x14,17

K =0,153 - =0,929

Condition de non fragilité :
_0,23X30%X27%2,1

Anmin = = 0,98 cm2/ml
400
36.95 103
As=———— =423 cm?ml
0,929 .27.348
Anmin<As oooeiiiiii.. Condition vérifiée

As = 4,23 — Le choix : 6T12 = 6,78 cm?/ml
e Sur appuis:
Ma = 17.39KN.m

_17.39.103
T 30%272x14,17

1= 0,056 —p = 0,951

Condition de non fragilité :

= 0,056
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Anmin = 0,98 cm?/ml

_ 1739 x103
* 7 0,951x27x348

Le choix : 3T14 = 4,62 cm?/ml
111-5-3-Vérification ELS :

=1.94cm?/ml; Amin< As ............ Condition Vérifiée

ser = 18.8 KN/ml

_ 18.8x3.232

Moser = — =24.52 KN .ml
Miser = 0.85% 24.52 =20.08 KN .ml
Moaser = 0.4% 24.52 = 9.80 KN .ml
e EnTravée:

As = 6,78cm? /ml
La position de I’axe neutre :
gyz- 15A¢(d-y) = 15y? — 15(6,78)(27-y) = 0
— 15y% + 101,7y-2745,9
A =1b? - 4ac = (101,7)- 4(15)(-2745,9) = 175096,89

VA = 418,45
—-101,7+418,45 _
yl—T— 10,56 cm
y =10,56 cm

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

Le moment d’inertie :
I = g y3 + nAs (d-y 2= 33—0 (10,56)3+15(6,78)(27-10,56)2 = 39262,66cm?*

Détermination de contrainte dans le béton comprimé gy, :

8 be = Mt ser y= 20.08x103 110,56 = 5.40 Mpa

I 39262,66

5p= 0,6fc28 = 15Mpa
SBC<OBC +everrnnnnn Condition vérifiée

Justification vis-a-visde T :
_ QL _ 33.34x3.23

Ty = 53.84 KN
2 2
53. 3
T = Tu _ 53.84x10 - 0,66 Mpa
b.d  300x270
Tu = min (0,20fc2s /yb; 5Mpa) = 3,33 Mpa; Tw<TU ............. Condition vérifiée

Il n’ya pas de risque de cisaillement.
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Ferraillage des armatures transversales :
O min {5 =1 oL} < min{8,57; 30 ; 10} 1= 8,57
On prend ¢t = 8mm
St<min {0,9d ; 40 cm } =24,3 ; St=20cm
D’aprés le RPA 99/2003
% Zone nodale:
St=min{15cm ; 10¢. } = 10 cm
% Zone courante :
St< 15¢L— St =15cm

Vérification de la section d’armatures minimales :

Atxfe
Stx bo

Max {0,33 ;0,4 } =0,40 Mpa

{ ; 0,4 Mpa}

Ay _ 0,40%30
2t > 222720 - 0,052cm
S¢ 235
At Xfe Ty—0,3 Kftzg A (0,66—0,3%2,1)x30x1,15
> =t >
bxs; Xys — 09(sinatcosa)  S¢ — 0,9%x1%x235 = 0,004 cm
On prend 0,052 cm
= 0,052 St ; On prend St = 15 cm ; A= 0,78 cm?
On prend : At=4T8 = 2,01 cm?/ml
L’ancrage des armatures tendues :
=0,6%2 fj = 0,6x 1,52x2,1 = 2,84 Mpa
La longueur de scellement droit Ls :
xfe  1,4x400
Lg = 2 _ 14X = 49,30 cm
41g 4x2,84
On adopte une courbure égale ar=5,5¢.=5.5% 1.4 =7,7 cm
Lo=d—(c+2+r)=27-(3+07+77)=156cm
L= Ls=2,19r—L, _ 49,30-2,19(7,7)-15,6 _ 9,00 cm 4
1,87 1,87
I11-5-4-Calcul de la fléche :
h 1
B> 2 S 0095006 .............. Condition vérifiée
L 16 323" 16
h M 30 20.08
SL> Lt >_—— =008 009=008......... Condition vérifiée

L 7 10XMyser 323 — 10Xx24.52
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Ag 6,78

<42f—
bxd — 30x27

< 4,2 (400) — 0,008 < 1680 ........... Condition vérifiée
Donc il est inutile de calculer la fleche
111-6-Etude de poutre paliére a la torsion :

La torsion de la poutre paliére est provoquée par le moment de flexion qui résulte de la
différence des deux moments fléchissant . I’un provenant du paillasse et 1°® partie du palier
de repos et | autre de la 2°™ partie du palier de repos (partie consol) et ce cause de

comportement du béton qui en réalité n’ est pas parfaitement €lastique et homogene (fissurer).

Figure 111.12 : poutre paliére a la torsion

111-6-1calcul le moment a la torsion :

Mo : résultante de la différence des deux moments fléchissant(palier de repos « partie

escalier », palier de repos « partie consol porte a faux »).

0.942

Mo=[(5.35x 1.5) + (13.2 x 22)]-(10.33x 22%) =18.31 KN.m
May=0.3M=0.3x 18.31 = 5.49 KN. m

5.49%3.68

|\/ltors— ————=10.10 KN.m

I11-6-2-Vérification de béton : (art A.5.4.3-BAEL91)
En cumulant la contrainte de torsions ty avec cette d’ame a 1’ effort tranchant :
Ty
La contrainte résultante est limitée a :

24+ 1,% < Ty
La contrainte tangente de torsion(Article A.5.4.2.1-BAEL91)
e :épaisseur de la section creuse.

B :Aire du contour tracée a mi hauteur du parois

b 30

e=—=—=5cm

6 6
p=(b-c)(h-c)=(30-5)(30-5)=625cm?
Tyt = 101X10° g 69 Mg

2xBxe 2X625x102X50
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-la contrainte due a 1’effort tranchant.

_ vy, _53.83x103
2ed 2x50x270

T;;m=min(3.33Mpa,5Mpa)=3.33mpa
1.99% +1.61%°1<3.332:655<11.08 .....cevenvnn... condition vérifie.
I11-6-3-Calcul des armatures : Art(A.5.4.4-BAEL91) :

-les armatures longitudinales :

=1.99Mpa

Tuv

A :section totale des aciers longitudinaux .
u : périmetre de 1’aire
u=2[B0-5)+(30—-5)] =100cm

_Mgxp_10.1x103x100
2fo0s  2X625x348

=2.32cm?...... 3T12=3.39cm?

|
-Pourcentage minimale :
Al
—fe > 0.4Mpa
eu

2.32
5X100

400=1.85Mpa= 0.4Mpa.................... condition vérifié.
-Les armatures transversales :

aa _Tu et Si=10cm
stxas 2P

MtxSt 10.1x103%x100
At = = = 2.32cm?
2XBxos 2X625x348

On prend 4T10=3.14cm?

» Cas02 escalier sous sol :

b-Dimensionnement des marches et contre marches :
H=nxh=h=H/nh
L= (n-1).g = g=L/(n-1)

D'aprés BLONDEL on a : +2x—=m

(n-1) n

Et puis : m n2-(m+L +2H) n+2H=0 .... (2)
Avec : m=64cm et H=400/2=200cm et L=215cm
Donc I’équation (2) devient : 64n* — 679n + 400 = 0

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

-
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Donc:n —1 =9 (nombre de marche)
h = @=20cmetg= L=24cm
10 n—1
On vérifie avec la formule de Blondel :
59cm < (2%X20)+24<66cm= 59cm < 64cm < 66cm;Condition vérifiée
L’inégalité vérifiée, on a : 10 marches avec g = 24 cm et h = 20 cm.

L’angle d’inclinaison est :
20
tana = o4 =083 a=39.80° - cosa =0,77

Epaisseur de la volée (e,,) :
l l L L 215 215

<— <e < <e < ——"
30 =% =20 30cosa = = 20cosa  30x077 - =20%x077

- 931 <e, <1396

e, =12cm

Epaisseur du palier (e,):

_ v _ 12 e
= Cosa 0,77 cm
ep=16cm

b-Evaluation des charges et des surcharges : (d’aprés RPA 2003/DTR B.C.2.2)
e Paillasse :

Tableau I11. 5: Résume les charges de paillasse

Ep densité poids
N=° | Désignation
(m) KN/m® | KN/m?
1 Revétement en carrelage horizontal 0,02 20,00 0,40
2 Mortier de ciment horizontal 0,02 20,00 0,40
3 Lit de sable 0,02 18,00 0,36
4 Revétement en carrelage vertical Ry x20x h/g 0,02 20,00 0,25
5 Mortier de ciment vertical epx20x h/g 0,02 20,00 0,25
6 | Poids propre de la paillasse €, x 25/cosa 0,12 25,00 3,89
7 | Poids propre des marches % x 22 / 22,00 2.20
8 Garde- corps / / 0,10
9 Enduit en platre 2x0,1/0,87 0,02 10,00 0,23
G 8.08KN/m?
Q 2,5KN/m?

qu= (1,35G+1,5Q).1m =14,66KN/m




Chapitre III Les éléments non structuraux

gser= (G+Q).1m=10.58KN/ml

e Palier:
Tableau I11. 6: Résume les charges de palier
N=C | Désignation ep (m) Densité (KN/m®) | Poids KN/m?
1 Poids propre du palier epx25 0,16 25,00 4.00
2 Revétement en carrelage horizontal 0,02 20,00 0,40
3 Mortier de pose 0,02 0,20 0,40
4 Lit de sable 0,02 18,00 0,36
5 Enduit de platre 0,02 10,00 0,20
G 5.36KN/m?2
Q 2,5KN/m?2
Ou =11KN/ml

Qser= 7, 86KN/ml

c-Calcul du moment maximal en travée a L.E.L.U :
Charge due au paillasse : 1= 14.66 KN/ml
{ Charge due au palier : g2 =11 KN/ ml
e-Calcul du moment maximal en travéea L .E.L.S :
Charge due au paillasse :=10.58 KN/ml
Charge due au palier q2=7,86 KN/ ml
-La charge équivalente :
Qéq = O,.L,+0,.L,
L +L,
-AL’E.L.U :

Qéqu _(14.66x2.15)+(11%0.94) _ 13.55KN/m

3.09
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11 KN/ml
‘yvy
7
" Qéqu= 1355 KN/ml
/N JAN
1 * 309 cm >
) 215cm o dcm

Figure 111.13 : Schéma statique de I’escalier sous sol a I’E.L.U

-AL’E.L.S:
QéqS:(10.58><2.153)(-)|—9(7.86X0.94) ~9 75KN/ml
7.86%KN/ml

Qéqs: 9.75 KN/ml

Tl
AN JZAN

309 Cc1n
215cm .. 94cm « >

Figure 111.14 : Schéma statique de I’escalier sous sol a I’E.L.U

111.6.4.Calcul des moments :
Moments isostatiques :
AL’.E.L.U :

Mo = Qé"T“X‘Z:B.ss x1.19=16.16 KN .m
ALELS "

4 2
Mo = %zg.mxl,ig:ﬂﬁom m

Moments fléchissant:

Sur appuis:

AL’E.L.U:

Mau=0,4X Mo0o=0.4%X 16.16 = 6.46 KN.m
AL’E.L.S:

Mas=0,4X Mo =0.4x 11.60 = 4.64 KN.m

En travée:
AL’E.L.U:
Mtu=0,85X Mo0o=0.85% 16.16 = 13.74 KN.m
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A L’E.L.S:
Mts=0,85X Mo0=0.85x 11.60 = 9.86KN.

111.6.5-Calcul du ferraillage: BAEL91 (art A.4.2,1)
1. En travée (volée) :

Mi=13.74 KN.m;h=12cm;d=0,9n =0,9x12 = 10,8cm ; b = 100cm

B M, B 13.74 x 103
" bxd*x o, 100x 10,82 x 14,17

U =008< u, »A' =0

On utilise les formules suivantes :

_ M,  13.74x10°
 Bxdx g, 096x10,8x 348

On adopte 6T12 soit Aadp = 6,79 cm?/ml

As

= 3,80 cm? / ml

1.a)Vérification du Condition de non fragilité:

. 0,23.b.d.ft28 . 0,23 x 100 x 10,8 x 2,1
Amin = —> Amin = = 1,30 cm2/ml
fe 400
As =6,79cm?> Amin = 1,30 CM2 oo, condition vérifiée

L'espacement : St = 16cm.
1.b)-Les armatures de répartition :

A _AS_879_y 70em?/ml.
4 4

Soit on adopte 3T10/ml soit Aadp = 2,36 cm?/ml st=100/3=30cm mais on adobte un
espacement égal a 15cm.

2- Sur appuis (palier):
Ma=6.46KN.m ;h=16cm; d=0,9x 16 =14.4cm ;b =100cm

B M, B 6.46 x 103
" bxd*x o, 100 X 14.4 x 14,17

a=1.25 (1-\1-2u)........... a=0.03

U =0,022< u; >A' =0

s My 6.46 x 103
ST Bxdx o, 0988 x 14.4 x 348

On adopte 5T10 soit Aadp = 3,93cm?ml St = 20cm.

=130 cm?® / ml
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2.a) vérification de la condition de non fragilité :

o _023xbxdxfag _ 023x100x 14421
Aa=3,93CmM?> Amin = 1,73 CM2. .o condition vérifiée

= 1,73cm?

L'espacement S¢=15cm.
2.b)-Les armatures de répartition :

A _393

=0,98cm? /ml.
4

A =
On adopte 2T10s0it Aadp = 1.57 cm?/mi St = 15cm.
I11.6.6.Les vérifications a ’E.L.S :

MMe=11.60KN.m

1- En travée: ;

Mtser=09.86 KN.m h=12cm;d =14.4cm; b =100cm

A= 6,79 cm?/ml

a)-Détermination de la Position de I’axe neutre (y) :

Y:b7yz+r1As'(y—d) ; D'ou:n = 15

=) 50y + 101,85Y — 1099,98 = 0 === y = 3,78cm.
b)-Calcul du Moment d’inertie (I):

by? 100(3,78)3
[ = Ty + 15As(d — y)? = % + (15x6,79) x (10.80 — 3,78)%? = 6819,55cm*
c)-Contrainte du béton o :
M, 14,28 x 103
op = = X 3,78 =7,92 MPa

X -
T " 681955

d)-Contrainte admissible du béton ov:
66:=0,6 fc2s=15MPa
AIOrS :6bc = 7,92 MPa <6bc= 15MPa ..o condition vérifiée
Donc les armatures calculées conviennent.
2- Sur appuis (palier):
aser =4.64KN.m ;h=16cm; d=14.4cm; b =100 cm
Aadp = 3,93cm?/ml

a)-Détermination de la Position de I’axe neutre (y) :

Y:bTyz+I]As'(y—d) ; Dou:n = 15
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m=p 50y2 + 58,95Y — 848.88 = Ommmp y = 3,57 cm.
b)-Calcul du Moment d’inertie (I):

by? 100(3,57)°

I=——+15As(d—y)* = 5+ (15x3,39)(14.4 — 3,57)" = 7480,78cm4

c)-Contrainte du béton o :
Mg, 4.64 x 103
Ope = i X y= WX3'57: 2.21 MPa
d)-Contrainte admissible du béton o :
0bc=0,6 fc2s=15MPa

Obe= 2.21MPa <6be= 15MPA ..., condition vérifiée

Donc les armatures calculées conviennent.

e)-Veérification de la contrainte de cisaillement:

T, = Qeau X2 =13.55x 222093 KN
T, 20.93 x 103
Ty = = = 0,15 MPa

bxd 1000 x 144
Ty < Ty = min(0,20f,,5..../Yb ;5 MPa) = min(0,20 X 25/1,5;5 MPa) = 3,33 MPa
Ty = 0,15MPa <7, = 3,33 MPaQ ... cc et vt cv vt i et et e e o CONdition véTif €.
Donc: pas de risque de cisaillement
111.6.7. Vérification de la fleche :
Selon I’article B651 de BAEL91 on a:

E > i = E =0,1702 > 0,0625 ... ... cc. ces st et et e e ee een e e COndlition véTif e

L — 16 94 ’ '

he > _ Meser = 16 0,1702 > ——————— = 0,085 ... ... ... ...... Condition vérifiée

L 10X Mygr 94 ’ 10 X 11.60 '

4s < E = i =00025 < 4,2 = 0,010 Condition vérifiée
bxd>f 100 X 144 , =200 ,

Les trois conditions sont vérifier donc le calcul de la fleche n’est pas nécessaire




1444444444444 2244442222242 2222244242222 42242 2422822242242 284222222 24 24

COPOPPPPPP000000 0000000000000 000900990990999%99%9%9%9
Chapitre IV
Calcul des planchers
COPOPPPPPP0000000 0000000000000 00090099099099099%9%9%99%9

2442244244242 242244442242 22224424224248224242242242282244 222284224224



Chapitre IV Etude des planchers

IV-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, 1I’ensemble
est recouvert par une dalle de compression en béton Iégerement arme.
e A dalle plaine en béton armé.

Les planchers assurent deux fonctions principales:

1) Fonction de résistance :

Les planchers supportant leur poids propre et les surcharges d'exploitation.

2) Fonction d'isolation:

Ils 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.

IV-2-Dimensionnement des poutrelles

Notre projet étant une construction courante a une surcharge modérée (Q<5KN/m?). La hauteur du
plancher est 20cm soit (16+4) cm.

16 cm : corps creux ;

Avec: {4 cm : dalle de cmpression.

Les poutrelles sont disposées perpendiculaires au sens porteur avec un espacement de 65cm
entre axes.

Hauteur du plancher :  ht=20 cm

Epaisseur de la nervure : bo=12 cm

Largeur de la dalle de compression: ho=04cm

WMMJMMM’J&?A’/ e /MMMJMMMMMM‘

| ,

"
13 1

|
|
I T I’//////;’// I rd | 1
: I
| / )

b /{ b

I P by A G5

Figure IV.1: Plancher a corps creux




Chapitre IV Etude des planchers

Calcul de la largeur (b) de la poutrelle :
Le calcul de la largeur "b™ se fait a partir des conditions suivantes: b=2b1+b0 ................... (1)

la portée maximale est : L = 4,75 m et 11=65cm

< (h—b) b, < (65_12)=26,5cm

2
b, = min blsL = bls%:M.Scm

6h, <b, <8h, 24cm<b <£32cm

Soit :b, =26,5cm
Pour avoir b =2b, +b, = 2x26,5+12 =65cm.

IVV-3-Méthode de calcul des poutrelles
IV-3-1-Méthode forfaitaire

Il existe plusieurs méthodes pour le calcul des poutrelles, Le reglement BAEL 91 est proposé
une méthode simplifiée applicable pour les planchers courantes si les conditions ci apres sont

satisfaites.

Les conditions d'application de la méthode forfaitaire
Cette méthode est applicable si les quatre conditions suivantes sont remplies :

1. La charge d’exploitation Q <max(2G;5 KN/m?);

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

0,8< L

<1,25 :

(i+1)

4. lafissuration est considérée comme non préjudiciable .
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Principe de calcul

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

isostatiques "M, " De la travée indépendante.

MD M“I/ M[ ME |/
K A = Y Ly
Travee isostatique Travee hyperstatique
M, M,

— Travée hyperstatique

M

_ pTravéeisostatique
M,
Figure 1V.2: Diagrammes du moment corrigé.

Selon le BAEL 91, les valeurs de Mw, M, Me doivent vérifier les conditions suivantes:
M, > maxp,osmo;(uo,sa)moj—(lvlw +M,)/2
M {2 1+ O,3a)MO/2 dans une travee interméedia ire.

Mt >(1,2 +0,3a)M0/2 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 1’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.
Les valeurs des moments aux appuis

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

e
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v’ Poutre contenue a deux travées ;

0,6 M
0.2 M 'T” 0.2 M.
[ / ", A
g — 28~ — 2\
- e

-Poutre contenue a trois travées :

02M 0,5 Mo 0,5 Mo
e TVl _T Y 0,2 M:
[ A Al 1
AT N VAN A
-Poutre contenue a plus de trois travees :
0,5 Mo 0,4 Ma |
0.2 M A y =
[ o ~ . ’.ff ‘-j’{‘-.___ ____-‘*"

" " o o i
S - - ._\__l

Figure 1V.3 : diagrammes des moments aux appuis

Effort tranchant

L'étude de I'effort tranchant permet de vérifier I'épaisseur de I'ame et de déterminer les
armatures transversales et I'épure d’arrét des armatures longitudinales.

Le reglement BAEL 91, prévoit que seul I'état limite ultime est vérifié :

Tw

i N

il Rl

Figure 1V.4 : Diagramme de I’effort tranchant

MW_Me ql
wET 13
.TezMw_Me_q_1
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V-3-2-Méthode de Caquot Minoré

La méthode de Caquot minorée est utilisée lorsque 1’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 élevée 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 travée) 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 phénomeéne
d’adaptions entre sections.

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 phénomene 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 travee.
Pour ces deux raisons (phénoméne d’adaptions entre sections et fluage), la méthode des trois

moments n’pas utilisée directement dans le calcul des poutres continues des batiments.
Les conditions d'application de la méthode Caquot Minoré :

La méthode de Caquot minorée est utilisée lorsque 1’une des trois dernicres conditions de la

méthode forfaitaire n’est pas vérifiée.
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 ’appui étudie, la méthode de Caquot tient compte
de cela en remplacant 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.

.
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(

=)

5
b 2

FAN AN

Traveée 1sostatique Travée hyperstatique
Avec :
MO : Moment max de la travée indépendante ;

Mt : Moment max de la travée étudiée ;

M e Moment sur I’appui gauche de la travée ;

M o Moment sur ’appui droit de la travée.

- Cas d’une seule travée :

RN N

-

Y

Lo

- Cas de 2 travées :

A JA

-« > <
Lg LO

v[>

- Cas de plus de 3 travées :

A &, 1 I, f

w[=

—L X 3 ¢

L 0 Longueur réel (pour les travees de rive sans porte a faux) ;

L’ : longueur fictifs (pour les travées intermédiaires) : L =L.x 0,8.

0
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Evaluation des moments

3 3
_quW+que

M
P 85x(l,, +1,)

2
M _qXLz_MW+Me+(MW_Me)
tav g 2 2
2q x|
MW : Moment sur 1’appui de gauche ;

Me : Moment sur I’appui de droite.

Evaluation de I’effort tranchant :

T :MW_Me+qXL
wW | 2

T :MW_Me_qXL
e | 2

On a trois (03) types de poutrelles dans la terrasse et (03) types dans les étages courants
et (03) type dans dans plancher sou sol selon le nombre et des longueurs des travées et (03)
familles selon la charge appliquée : « sous sol ». « RDC, 1%, 4étages » et « terrasse ».

Selon le nombre et des longueurs des travées sont les suivantes :
IVV-4- Calcul du ferraillage
I\VV-4-1- Planchers Sous sol:

1V-4-1-1-Méthode forfaitaire :

IV-4-1-2 Etude des poutrelles plancher sous sol :

Type: 01 Type: 02
A B A B C
A A A A pa\
475m 3,40 m 4,00 m
Type: 03
A B C D E
FAN AN AN AN AN

4,75m 3,68m 340m 4,00 m
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Les combinaisons de charges:

Les charges par métre linéaire /mL

«» Plancher Sous Sol:

I\VV-4-1-3Exemple de calcul :(sous sol)
» Plancher Sous Sol :
v Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :
1- la charge d’exploitation Q < max (2G, SKN/m?)
G =5,16KN/m?; Q =2,5 KN/m?
Q=25KN/M2<2G =10,32 KN/M2.....c..ccovviirreirieinnnns condition vérifiée

2- le rapport entre les travées successives

Travées A-B B-C B-C C-D (8)) D-E
Portée(m) 4.75 3.68 3.68 3.40 3.40 4.00
Rapport 1,29 1,08 1,17

0,8 SLI/LITL S 1,25 o condition non vérifiée.

3- Poutrelle & inertie constante (I=cte)...............c..ovenenee. condition vérifiée

4- Fissuration peu préjudiciable (cas de plancher étage).
Puisque le rapport 0,8 < Li/Li+1 < 1,25 n'est pas satisfait
Vu que l'une de ces trois conditions complémentaires n'est pas satisfaite, de la méthode

forfaitaire, on peut appliquer la méthode de calcul des planchers a charge d'exploitation
relativement élevée définie en B.6.2,22, ¢ est la méthode de Caquot
Les combinaisons de charges:

Les charges par métre linéaire /Ml

0,

«+ Plancher Sous Sol ;

G =5, 16.0,65 =3,35 KN/mL {Qu =1, 35G+1,5Q = 6,97 N/mL.
Q=2,5.0,65=1,63 KN/mL Qser= G+Q = 4,98 KN/mL.
» Exemple de calcul type 03 :

alELU

e Moments fléchissant Sur appuis (isostatiques) :

Sur appuis de rive
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gL?> _ 6.97(4,75)?

My =& ~19.66 KN.m=M , = 0,2 M, =0,2(19.66) =3.93 KN.m.
M, - qu _ 6'9;(4)2 =13.94 KN.m=M_ = 0,2 M, = 0,2(3.94) = 2.79 KN.m.

Sur appuis intermédiaires

On suppose : MA = ME =0
_ 6.97(4.75)° + 6.97(2.94)°

=14.13KN.m
B 8,5(4.75 + 2.94)

_ 6.97(2.94)° +6.97(2.72)°
C 8,5(2.94 +2.72)

=6.6 KN.m.

 6.97(2.72)° +6.97(4)°

=4.91KN.m
D 8,5(2.72+4)

e Moments fléchissant En travées :
_6.97(4757 14.14-394 (14.94-394)

v —14,88 KN.m
AB ) 2 6,97 x 2(4,75)2
2 _ - 2
v 8:97(294) 1414660 (14,14-6,60) 7 53KN.m
BC 3 2 6,97 x 2(2,94)
2 _ _ 2
M _ 8972722 660-491 (6,60-491) 562 KN.m
cD 3 2 6,97 x 2(2,72)?
2 _ - 2
M = 897@r 491-279  (491-2.79¢ 1, 90 nim
DE 8 2 6,97 x 2(4)2

Efforts tranchants

= —3’934_71:’14 +6,97 —4’275 =3,71KN
Travee (AB) 393-14,14 4,75
L= 6,97~ =-18,70KN
4,75 2
T, = % n 6,972’—24 ~12,90 KN
Travée (BC) ’
T _1414-6,60 2,94

C

-6,97——=—-7,59KN
2,94 2
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T. = —6’62 ;;’91 +6,97 —2'272 =10,10 KN
Travée (CD) 6 60' 491 2.72

T, =———"-_6,97"==-886KN

2.72 2

T, =227 6972 _1447KkN
Travée (DE) 2

T. = 491-279 6,97ﬂ =-13,41KN

4 2

aI’ELS

e Moments fléchissant Sur appuis (isostatiques) :

Sur appuis de rive :
qL?  4,98(4,75)2

M, = 5 - =14,05 KN.m=M, = 0,2 M, =0,2(14,05) =2,81 KN.m.
2 2
M =98 98P g 96 kNm= M.~ 0.2 M, = 0,2(9,96) = 2,00 KN.m.
0 8 E

Sur appuis intermédiaires

On suppose : MA = ME =0
_ 4,98(4,75)° + 4.98(2,94)°

=10,10 KN.m
B 8,5(4,75 + 2,94)

4,98(2,94)° +4,98(2.72)°
C 8,5(2,94 +2,72)

=4,71KN.m.

_4,98(2,72)% +4,98(2,40)°

=7,33KN.m.
D 8,5(2,72 + 2,40)

e Moments fléchissant En travées :

_498@4.75) 10,10-281 (10,10-281y

M =10,17 KN.m
AB 8 2 4,98x2(4,75¢
2 _ - 2
M = 4,98(2,94)* 10,10 4,71+ (10,10-4,71) ~302KN.m
BC 8 2 4,98x2(2,94)?
2 _ _ 2
CD 8 2 4,98x 2(2,72)?
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_ 4984007 733-200  (7,33-2,00

M =7.47 KN.m
DE 8 2 4,98 x 2(4,00)2
Efforts tranchants
T, = 281-10,10 + 4,98—4’75 =10,29 KN
4,75 2

Travée (AB
) T, = 2871010 4 6g4 75 _ 1336KN
B 4,75 T2 ’

~10,10-4,71 2,94

. > o4 +4,98—2 =9,15 KN
Travée (BC) 10 10’_ 471 204
TC - = 4,98’— = —5,49 KN
2,94 2
T. = %7;33 + 4,982’—272 =5,41 KN
Travée (CD) 4 71’ 733 277
T, =— 0 -498——=-7,73KN
2.72 2
TD - w + 41984’—00 :11,29 KN
Travée (DE) 733-200 4 ?)0
T =2 =~ 498" =-863KN
E 4 2

Poutrelles (E.L.U+E.L.S):
Tableau 1V.1: Récapitulatif des résultats obtenus

E.L.U E.LS
Typte d”e Travée | L(m) | L’(m)
poutrelle Mt | Mw | Me | Tw Te Mt | Mw | Me
A-B 4.75
01 11,69 | 3.93 | 3.93 | 1655 | -16.55 | 7,96 | 2.81 | 2.81
A-B 3.40 918 | 2.01 | 11.45| 9.07 | -14.63 | 496 | 1.44 | 4.38
02
B-C 4.00 994 | 764 | 841 | 11.20| -11.6 | 8.80 | 4.38 | 2.00
A-B 4.75 1488 | 3.93 | 14.14 | 3.71 | -18.70 | 10,17 | 2.81 | 10.10
B-C | 368|292 | 753 | 14.13| 6.60 | 1290 | -7.59 | 3.02 | 10.10 | 4.71
03
CD | 34| 272|562 | 660 | 491 |1010| -8.86 | 6.00 | 471 | 7.33
D-E 4,00 1290 | 491 | 279 | 1447 | 1341 | 7.47 | 7.33 | 2.00
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Sollicitations de calcul maximal :

M trace = 14,88 KN.m M traee  =10,17KN.m
E.L.U| M appui-rive =8.41 KN.m E.L.S: 4 M appui-rive =2.81 KN.m
M appui-inter = 14.13 KN.m M appui-inter = 10.10 KN.m
Tmax= 18.70 KN
Le ferraillage : . 65|mn >
Calcul des armatures longitudinales a (I'E.L.U)| //////{///////A 1 fem
En travée : % 16cm
Moment équilibré par la table « Mt » é )
Mt = b.ho.Fnc(d-ho/2) ;;:;’nl
Avec :| d =0,9h =0,9x20 = 18 cm
Foc=0,85Fc28/yp= 14,17 Mpa
ho=4cm b=65cm Figure IV 5 : : Section de calcul

M = 65x4x14,17(18-4/2)x102 = 58,95 KN.m
Mt-max = 14,88 KN.m< 58,95KN.m
Donc I'axe neutre tombe dans la table de compression, la section en T sera calculée en flexion

simple comme une section rectangulaire de dimension (bxh) = (65 x20) cm2.

M, 14,88.10°
f._dzb  1417.(18)2.65
£ =098
oy = 18400 _5iempa

y. 115
M,  14,88.10°
" pdo, 096.18.348

lL[:

As =2,47cm?

On utilise les formules suivantes :

Condition de non fragilité:

_ I ft28
Ao = 08Lh V' fe
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3
Avec: | :bo.%+(b—bo).h—3f—[b0.ht +(b—by).h, V2

_byh?+(b-b)h’ 12,200+ (65-12).(47 _

= = =6,25cm
2[b,.h+ (b —Dby).h, ] 2[12.20+ (65-12).4]
V'=ht-V =20-6,25=V'=13,75 cm
: b ' o
]:hu f T: > —
Yl Fl //: Fz T
d b — b
A
+ -
st

bU
Figure IV.6 : notation utilisées pour le calcul de section d’acier pour une poutre en T

3
| =12.%+(65—12).g—[12x20+(65—12).4].(6,25)2 =14414,35 cm*

A = 14414,35 . 2,1 _ 0,339 cm?
0,81x20x13,75 400

Donc: Asca= 2,47¢cm?2 > Amin=0,339 cmZ.............. condition vérifiée.
Choix : on adopte: 3T12 = 3,39 cm?
En appuis:

Mappui-inter = 14, 14KN.m

_ Ma  141310°

#7% d2b, 1417.187.65
£ =099
o :E = 400 = 348MPa

ve 115

3

As— Ma 1413.10 _295¢m?

pdos  099x18x348
Condition de non fragilité:
A = | . fiog _ 1547555 . 21 — 0.339 cm?

0,81xhtxVv fe 0,81x20x6,25 400

Donc: Asca=2,25 cm? > Anin =0,339 cm2 ............... condition vérifiée.




Chapitre IV

Etude des planchers

Choix : on adopte: 2T12(soit 2,26 cm?).

M appui-de rive = 8,41 KN.m

Ma 8,41.10°
f_dzb, 141718212
S =00917
oy =12 -390 _zempa

. 115
Mt 8,41.10°
" pdog  0917x18x348

a=1.25 (1- \1-2u)........... a=0.207

/Ll:

y

As =146 cm?2

Condition de non fragilité:

A = I f.e 1547555 21
™ 081xhtxV’  fe 0,81x20x6,25 400
Donc: AS ca = 1,46cm2 <Amin =0,339 cm? ............... condition pas vérifiée.

Choix : on adopte: 2T10 (soit 1,57 cm?).

Vérification des contraintes a L’ELS :

Position de I'axe neutre :

= 0,339 cm?

Soit «y» la distance entre le centre de gravité de la section homogene «S» et la fibre la plus

comprimée.

b 2 ] ]

A=) -mA(d-y) =0.

b=65cm ;n=15; A'=0, A= 3,39cm?.
32,5.y?+ 50,85y - 915,3=0 = y=4,58 cm
y =4,58cm

Le moment d'inertie:

b.y®
I = 3

65
s :?W +nA(d - y)*.

+nA'(y—c)+7A(d - y)*.

I, = 6—35(4,58)3 +15%3:39,(18 — 4,58)° =11239,46cm"*,

Calcul des contraintes :
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Contrainte maximale dans le béton comprimé owc :

M, 17,92.10°

Oy, = Rser g 458=730 MPa
I, " 1123946
obe =0,6 f,,, =15MPa.
Gy = 7,30 MPa < g =15MPa.............. condition  vérifiée.

La vérification de Contrainte maximale dans l'acier tendu ost. n'est pas nécessaire puisque la
fissuration est peu préjudiciable.

Contrainte de cisaillement :(Effort tranchant)

L'effort tranchant maximal Tmax= 18,70 KN.

T, 1870.10°

u

r,=—L = =0,86MPa
b,d 120x180

Fissuration peu préjudiciable:

7y =min( 013f_,,/ 7,;5MPa) = 3,25MPa.

r, =0,86MPa< 7, =3,25MPa..................... condition vérifieé
Donc il n’y a pas de risque de cisaillement.

Armatures transversales At (armatures de I’ame):
Diameétre:

®, <min(h/35;b,/10;® ) en"mm"

®, <min( 200/35;120/10;10) =5,71~ 6mm.

on adopte: @, =8mm.

Espacement :

St <min (0,9d ; 40cm)

St < min (16,2 ; 40cm) }I:>St5 1620cm  C—3t=15cm
D'apres le RPA 99 (version 2003) :

En zone nodale : St <min (10D, ; 15cm) = St < min (10x1,0 ; 15cm) =10cm = St =10 cm
En zone courante: (St<15®,) = (St<(15x 1,0)) = (St< 15 cm) = (St =15 cm)
Section des armatures transversales :

At e t,(h/2)-03Kf,
byst’y,  0,9(sin o +cosa)

K =1 (fissuration non préjudiciable)
f;"=min (2,1; 3,3 Mpa) = 2,1 Mpa

o =90° = sino +cos o = 1
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fe =235 Mpa ; ys=1,15

T,(h/2)

ou:T,(h/2)=—""——=
Dou.l'u( ) bo.d

On calcule la valeur de I'effort tranchant Tu(h/2) par la méthode des triangles semblables
To - T2 1o T (X — (h/2)]
X  X-=(h/2) X
x. L M, -M,
2 g.L
X =139m
h/2 =0,20/2 =0,10m
X-(h/2)=1,39-0,10=1,29 m
Donc: Ty(h/2) =18,70 x1,29/1,39 =17,35 KN
Tu(h/2)= 17,35 KN
D’ou: t(h/2) = (17,35.10%)/(120.180) = 0,80 MPa
tu (h/2)= 0,80 MPa

At (0,80-0,3x1x21)12 3
* 1 > =110x10"cm......... 1
( ):( tla. 09x1x235/115 @

Pourcentage minimal des armatures transversales :

At xfe > max (ru(h/Z);O’4 Mpa)
b, xS, 2

0,80
AL TE S max (2o - 0,4 Mpa) = 0,4 Mpa
bxs, 2

0,4xb
[ﬂ] 5 04Xy 0Ax12 6 0 em )

S, fe 235

At
En prend le max entre (1) et (2) :(S—j >0,012¢cm |

t

Pour St=15cm = At > 0,0122x10= 0,122 cm?
-Zone nodale :

St <min (10d,; 15cm)

St < 10cm

=
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-Zone courante:

St <I15cm

St=15cm

On adopte {St =10cm  Zone nodale.

St=15cm  Zone courante

On prend: 2¢8 = 1 cm?ml avec un espacement : St=10 cm

Justifications aux appuis (appui simple d'about) :

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

Vy
F;el':ctlz? Ve 2112
V,_,.ZW PR Compression dans

la bielle de héton

b a
N

Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :

Tu=18,70 KN
M appui = 14,14KN.m
M.
Fu _ appui _ 1414 _ :87,28KN >Tu :18’7OKN
Z 0,9.18.10

Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises a un effort de traction.

Compression de la bille d'about :

La contrainte de compression dans la biellette est:

F,=Tv2
_ Fb
op =— Avec ab
S S=—2
V2
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D’oll o _ 2T
ab,

a: la longueur d'appuis de la biellette

On doit avoir ob <f /7,

Mais pour tenir compte du faite que I'inclinaison de la biellette est Iégerement différente de

45° donc on doit vérifiée que :

ob <0,8f . /7,
2T _085f. . 2Ty,

< —>a=2——
a.b, Yo 0,8.b,.f .6
a> w =0,0233cm
0,8.12.25.10

a=min (a';0,9d)

a' : largeur d’appui

a' =c-¢-2cm

c' =2cm (enrobage)

C : la largeur de I’appui (poteau) = 30cm

a' = 30-2-2= 26¢cm

a=min (26cm; 16,2cm) = 16,20 > 0,0233cm.................. condition vérifiée.

Entrainement des armatures :

Vérification de la contrainte d’adhérence :

TUser=T/0,9d.p.n < TUser = S. ftog

ys: coefficient de cisaillement ys=1,5pour H.A

T: effort tranchant max T=16,01 KN

n : nombre d'armatures longitudinales tendues n =3

M : périmetre d’armature tendue p=mng¢ = 3,14 x1,0 = 3,14 cm
TUser = 18,70 x10%/0,9x18x3,14x3x102 = 1,22Mpa

TUser =1,5 X 2,1 = 3,15Mpa

TUser = 1,22Mpa < tUser = 3,15 Mpa............... condition vérifiée

Ancrage des armatures tendues :
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La longueur de scellement droit "Ls" est la longueur que ne doit avoir une barre droite de
diamétre @ pour équilibrer une contrainte d'adhérence Tser.

La contrainte d'adhérence ts est supposée constante est égale a la valeur limite ultime.

s = 0,6 ys?.fis = 0,6 (1,5)%.2,1 = 2,84 MPa.

La longueur de scellement droit Ls = @ fe /41s.

@ : Diametre d'une barre égale 10 mm = 1,0cm

Ls=1,0x400/4 x 2,84 = 35,27cm.

Cette longueur depasse la largeur de la poutre b = 30cm

Donc nous somme obligés de prévoir des ancrages courbes de telle sorte que :
r=55@=>55x1,0=5,5cm.

Vérification de la fleche :
On doit Vérifier les conditions suivantes :

p
hy, 115 ( 20 _ 0,067 > o,o44j ............................. condition vérifiée.
L 225 300
ﬁ > Mo = ﬂ =0,067 > ﬂ =0,048 |...... condition vérifiée
L 15.M, 300 15x% 25,09
A < ﬁ = 2,35 =0,01< ﬁ =001|.............. condition vérifiée
\ b,d f, 12x18 400

I\VV-4-2- Planchers étage courant:

1V-4-2-1-Méthode forfaitaire :

V-4-2-2Etude des poutrelles plancher étage courant :

Les types des poutrelles :

» -Type: 01
A B C
A A A
4.75m  3.68m
» -Type: 02
A B C D E
A A A A A
1.92m 4.75m 3,68 m 3.4m
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» -Type: 03
A B C D E . F
A A A AN A FL A
1.92m 475m 3,68m  34m 4.00

IVV-4-2-3-Exemple de calcul :(étage courant)
> Plancher RDC, 1 ¢ et 4™ étage :
v’ Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :
1-1a charge d’exploitation Q < max (2G, SKN/m?)
G =5,16KN/m?; Q =1,5 KN/m?
Q=15KN/M2<2G =10,32 KN/M2.....o.ceovvvvrreiririnnnns condition vérifiée

2-le rapport entre les travées successives

Travées A-B B-C B-C C-D CD D-E DE EF
Portée 1.92 4.75 4.75 3.68 3.68 34 3.4 4.00
Rapport 2.47 0.77 0.92 1.17
0,8 <LI/LiH1L S 1,25 i e condition non vérifiée
3-Poutrelle a inertie constante (I=cte).......................... condition vérifiée

4- la fissuration est préjudiciable ou tres préjudiciable (cas de plancher étage).

Puisque le rapport 0,8 < Li/Li+1 < 1,25 non vérifié

Vu que l'une de ces trois conditions complémentaires n'est pas satisfaite, de la méthode
forfaitaire, on peut appliquer la méthode de calcul des planchers a charge d'exploitation
relativement élevée définie en B.6.2,22, ¢ est la méthode de Caquot .

Les combinaisons de charges:

Les charges par métre linéaire /Ml

% Plancher etage courant ;
G =5, 16.0,65 =3.35 KN/mL Qu =1, 35G+1,5Q = 6.00KN/mL.
Q =1,5.0, 65 = 0,98 KN/mL {Qserz G+Q = 4.33 KN/mL.

<>Exemple de calcul type 03

alELU

e Moments fléchissant Sur appuis (isostatiques)

Sur appuis de rive
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2 2
Mo - ql8_ - 6(1';32) =2.76 KN.m=>M, = 0,2 M, =0,2(2.76) =0.55 KN.m.

M, =q?”: 6(;‘)2 =12 KNm=M, = 0,2 M =0,2(12) =2.4 KN.m.

Sur appuis intermédiaires

On suppose : MA :MF =0

3 3
_6(1.92)" +6B8)" _; 4 kN
B~ 85(1.92+3.8)
3 3
_6B80)" +6(294)° o 11 kNm.
C ™ 85(3.80+2.94)
3 3
_ 6294 +6(2.72)" _ ¢ porenm
D™ 85(294+272)
3 3
_6272)" +6(4)° _oeakNm

E~ 85(0272+4)
Moments fléchissant En travées
_6(1.92)2 276-764 (2.76-7.64)

" —5.74KN.m
AB= " g > 6x 2(1.92)°
2 _ _ 2
v _ 63802 764-841 (764-841F .
BC 3 2 6x2(3.80)
2 _ _ 2
v 62942 841-568 (841-5682 ...\
cD= g > 6x 2(2.94)
2 _ _ 2
v _ 62727 568-884 (568-8847 o0
DE 5 > 6x2(2.72)
2 _ _ 2
M _O@P 884-240 (8.84-240f oo

EF 8 2 6% 2(4)?

Efforts tranchants
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~055-764 192

R T +6 ; —2.07KN
Travée (AB '
vee (B 055764 IR SN
. 3,90 2 '

_ 7,64-8.41 L6 3.80 _11.20KN
3.8 2

7,64-841 _3.80

TB
Travee (BC)

T, 6=~ =—11.60 KN
38 2
__BAL-588 204 o0
TRve ©D)) g ses s0s
T, = 22 65" = .7.89KN
2.94 2
_ 5.68-8.84 2.72

+4,757 =7.00KN

D
Travée (DE) 2.12
. _568-884 2.72

. 6= =-9.32KN
2.72 2
To- 8.84-240 (400 5001
Travee (DE) 8.84 42 40 _4 (2)0
L =—— " 6——=-10.39KN
3,80 2
aVELS

e Moments fléchissant sur appuis (isostatiques)

-Sur appuis de rive :
qL?  4.33(1.92)2

My = =2.00 KN.m= M, = 0,2 M, =0,2(2.00) =0.40KN.m.
M, - qu _ 4330 _g 66 KN.m=m. = 0,2 M, =0,2(8.66) =1.73 KN.m.

-Sur appuis intermédiaires

Onsuppose: M, =M_ =0

A~ME
3 3
_ 4.33(1.92)° +4.33(3.8) =5.52 KN.m;
B 8,5(1.92 + 3.8)
3 3
_433(3,80)" +4.33(2.94)" _ ~ o Nm.

C 8,5(3.80 + 2.94)
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 4.33(2.94)° +4.33(2.72)°
D 8,5(2.94 +2.72)

=4.10 KN.m.

 4.33(2.72)° +4.33(4)°
E 8,5(2.72 + 4)

e Moments fléchissant En travées

=6.38 KN.m.

=6.49 KN.m

Etude des planchers

=5.37 KN.m

=3.74 KN.m

=5.22KN.m

4.33(1.92)2 0.40-5.52  (0.40-7.64)2
M, g = - +
AB 8 2 4,33x2(1.92)?
2 _ - 2
M 4333802 552-607 (552-6072 o 0w o
BC 8 2 4.33x 2(3.8)
4,33(2.94)2 6.07-4.10 (6,07 -4.10)2
M = - +
CD 8 2 4,33%2(2.94)2
4,33(2,72)2 4.10-6.38  (4.10-6.38)>
M = - +
DE 8 2 4,33x 2(2.72)?
4,33(42 6,38-1.73 (6,38-1,73)2
M = - +
EF 8 2 4,33 2(4)?
Efforts tranchants
= 2807952 | 53192 g 4ok
Travee (AB) 0 43 '92 52 1 Sz
Tg=——— " —433"""=-6.83KN
1.92 2
T, = 552607 433380 508 kN
Travee (BC) ¢ ey 607 3 éo
To=—"——""-433""=-837KN
3.8 2
T. = 607-410 433294 _ 704 kN
Travée (CD) 607-410 .2 54
L =——""-433=""=_570KN
2.94 2
_ 410-638 ) 53272 o N
Travée (D) 4 1§ '72 38 2 ?2
e =——— 4337 " =_673KN
2.72 2
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T, = 6.38-1.73 + 4.33—4'OO =0.82 KN
Travée (DE) 2
T 8.84—2.40 433 4.00 EKN
£ 380 2

poutrelles (E.L.U+E.L.S):
Tableau 1V.2: Récapitulatif des résultats obtenus

Type de Travée | L(m) | L'(m) i —
poutrelle (VI Muw Me Tw Te M Mw Me
A-B 4.75 16.74 | 3.38 | 13.15] 12.19 | -16.30 | 1599 | 2.44 | 9.49
. B-C 3.68 9.66 | 13.15| 2.03 | 1421 | -7.87 | 3.86 | 9.49 | 147
A-B 1.92 744 | 055 | 7.64 | 207 | 945 | 537 | 0.40 | 552
B-C |475| 38 | 1121 | 764 | 841 | 11.20| -11.6 | 8.09 | 552 | 6.07
o C-D |368| 294 | 589 | 841 | 721 | 9.23 | -841 | 425 | 6.07 | 5.20
D-E 3.4 6.14 | 721 | 1.73 | 1181 | -859 | 3.81 | 520 | 1.25
A-B 1.92 574 | 055 | 764 | 6,64 | -10,70 | 2,53 | 0.40 | 5.52
B-C |475] 38 | 11.21 | 764 | 841 | 494 | -11,25| 091 | 552 | 6.07
03 CD |368|294 | 518 | 841 | 568 | 6,18 | -11,16 | 2,02 | 6.07 | 4.10
D-E 34 | 272 ] 699 | 568 | 884 | 361 | -969 | 023 | 410 | 6.38
E-F 4 899 | 884 | 24 | 460 | -10,27 | 0,94 | 6.38 | 1.73

Sollicitations de calcul:

M traee = 16.74KN.m M travee  =15.99 KN.m
E.L.U| M appui-rive =3.38 KN.m E.L.S: § M appui-rive =2.44 KN.m
M appui-inter = 13.15 KN.m M appui-inter = 11.77KN.m
Tmax= 16.30 KN
65cm .
Le ferraillage : W dem
7 {
Calcul des armatures longitudinales a g 16cm
(I'E.L.VU) ;| f ‘
En travee : Ei;ﬂ

Moment équilibré par la table « M » Figure IV 7: Section de calcul

Mi=b.ho.Fnc(d-ho/2)

|
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Avec :r d =0,9h=0,9x20=18 cm
Foc= 0,85Fc28/yp=14,17 Mpa
ho=4cm
b=65cm
Mt = 65x4x14,17(18-4/2)x107° = 58,95 KN.m
Mt-max =16.74KN.m < 58,95KN.m

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

simple comme une section rectangulaire de dimension (bxh) = (65 x20) cm2.

3
po MU 1674100 ol
f,.d2b 1417.(18)2.65
B=0971
oo =120 _348mpa
7. 115
3
A Mt 16,74.10° o,

" pdo, 0971.18.348

a=1.25 (1- \1-2u)........... a=0.07

Condition de non fragilité:
A 1 fa
"08LhtV fe
_ ht ® h, )
Avec: | = bo.?+(b—b0).?—[bo.ht +(b—by)h, Vv
2 _ 2 2 _ 2
_boh®+(b=b)hy’ |, 12200+ (65-12).(4F e
2[b,.h+(b-b,).h,] 2[12.20 + (65-12).4]
V'=ht -V =20-6,25=V'=13,75 cm

[-[
v

1 F;/

Obe

Figure IV. 8 : notation utilisées pour le calcul de section d’acier pour une poutre en T
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L 14414,35 . 21 — 0,339 cm?
0,81x20x13,75 400
Donc : AScai = 2.75cm2 > Amin= 0,339 cm-.............. condition vérifiée.

Choix : on adopte: 3T12 = 3,39 cm?
En appuis:

Mappui-inter =13.15 KN.m
(BAEL P 120)

Ma  1315.10°
f,.d2h, 1417.18)2.65
S =098
o, _fe_20_sempa

y. 115
_ Ma _ 1315.10°
- pdog  098x18x348

ﬂ:

As

=214 cm2

Condition de non fragilité: (art A.4.2.1)

f
AL = | T _ 15475,55 . 2,1 — 0,339 cm?
0,81xhtxV fe 0,81x20x 6,25 400
Donc: ASca= 2,14 cm? > Amin = 0,339 cm? ............... condition Vérifiée.

Choix : on adopte: 2T12 (soit 2,26 cm?).

Mappui-de rive = 3.38 KN.m

3
L= Ma _ 3,38.10 _ 0,061
f,..d2b, 1417.(18)2.12
£ =0,968
. 00 e,
ye 115
3
As— Mt _ 3,38.10 _ 0,55cm?
pd.o; 0,968x18x348
a=1.25 (1- y1-2u)........... o=0.0787
B=1-0.40....ccccviiriiriiniiinnnns 3=0,968

Condition de non fragilité( art A.4.2.1)

=



Chapitre IV Etude des planchers
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= . = . =0,339 cm?2
0,81xhtxV fe 0,81x20x 6,25 400

Anin

Donc: Asca= 0,55 cm2 > Anin =0,339cm=2 ............... condition vérifiée.
Choix : on adopte: 2T10 (soit 1,57 cm?).

Vérification des contraintes a L’ELS :

Position de I'axe neutre :

Soit «y» la distance entre le centre de gravité de la section homogéne «S» et la fibre la plus
comprimée.

by? , ,

A (Y =) -A(d-y) =0.

b=65cm ;n=15;A=0, A=3,39cm?.

b=65cm ;n=15;A=0, A=3,39cm?.

32,5.y?+ 50,85y - 915,3=0 = y=4,58 cm

y =4,58cm

Le moment d'inertie:

3

b' 1 1
lg = §+nA(y—c)+nA(d—y)2.

65
s :§y3 +nA(d - y)*.

I, = %(4,58)3 +15x3,39.(18 — 4,58)% =11239,46¢m".

Calcul des contraintes :

Contrainte maximale dans le béton comprimé owc :

3
o, =M 1599107 ) poripa
I, 1123946
obe = 0,6, =15MPa.
0y =142MPa < o1 =15MPa............ condition  vérifiée.

La vérification de Contrainte maximale dans l'acier tendu ot n'est pas nécessaire puisque la
fissuration est peu préjudiciable.

Contrainte de cisaillement :(effort tranchant)

L'effort tranchant maximal Tmax=10,70KN.
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T, 16,30.10°

u

r,=—L = =0,75MPa
b,d  120x180

Fissuration préjudiciable:

7y =min( 0,1f ./ 7,;4MPa) = 2,5MPa.
7, =0,75MPa< Tu= 25MPa......cccieniennnnn. condition vérifieé

Donc il n’y a pas de risque de cisaillement.

Armatures transversales At (armatures de I’ame):

Diametre: (article A.7.2, 2 du BAEL91)

®, <min(h/35;b, /10;® ) en"'mm"

®, <min( 200/35;120/10;10) =5,71~ 6mm.

on adopte: @, =8mm.

Escapement:

(D’aprés BAEL91 (A.5.1, 22)

St <min (0,9d ; 40cm)

St < min (16,2 ; 40cm) }l:> St<16,20cm —) St=15cm
D'aprés le RPA 99 (version 2003) :

En zone nodale : St <min (10D, ; 15cm) = St <min (10x1,0 ; 15cm) =10cm

=St=10cm

En zone courante: (St<15®,) = (St<(15x1,0)) = (St<15cm) = (St =15cm)

Section des armatures transversales : (B.A.E.L 91 m 99 DTU page : 91)

At fe t,(h/2)-0,3kf,
byst' y,  0,9(sin o +cosa)

K =1 (fissuration non préjudiciable)
fi"= min (2,1; 3,3 Mpa) = 2,1 Mpa

o =90° = sina +cos a =1
fe =235 Mpa ; ys=1,15
T, (h/2)

ou: 1, (h/2) =
Dou.Tu( ) bo.d

On calcule la valeur de I'effort tranchant Ty(h/2) par la méthode des triangles semblables
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T _ Tu(h/2)
X  X—=(h/2)
X — L T M, -M,
2 q.L
X =2,03m
h/2 =0,20/2 = 0,10m
X - (h/2) = 2,03-0,10 = 1,93m
Donc: Ty (h/2) =16,30 x 1,93/2,03 =15.50 KN
Tu(h/2) = 15 ,50 KN
D’ou : 1 (h/2) = (15.50.10%)/(120.180) = 0,72MPa

t (h/2) = 0,72MPa

=T,(h/2)= Tm'[xg(h/z)]

(*) :[ﬂj L (072-03x1x2112 g ey
cal

0,9x1x235/115

t

Pourcentage minimal des armatures transversales :

Atxfe > max (Tu (2/2) ;0,4 Mpa)

b, xS,

0,72
Al fe >max (——:; 0,4 Mpa) =0,4 Mpa
bxs, 2

=0,012 cm............. (2)

ﬂ S 0,4xb, 0,4x12
S . — fe 235

At
on prend le max entre (1) et (2) :[S—j >0,0371cm |

t

Pour St=15 cm = At > 0,0371x10= 0,0371 cm?
-Zone nodale :

St <min (10d.; 15cm)

St < 10cm

-Z0one courante:

St < 15cm

St=15cm

On adopte | St=10cm  Zone nodale.
JLSt =15cm  Zone courante

Onprend:  2¢8 =1 cm?ml avec un espacement : St=10 cm

1)

Etude des planchers

|
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Justifications aux appuis (appui simple d'about) :

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

Vy
" Iztla:ctlzp Vo 2112
V.2 PP Compression dans

la bielle de béton

Ancrage des armatures aux niveau

Ty, =16,30 KN
Mappui = 8,84KNm
_ Mappui _ 8’84

: = Sg1g107 = 450KN > T, =16.30KN
z 9.18.

Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises a un effort de traction.
Compression de la bille d'about :

La contrainte de compression dans la biellette est:

F,=Tv2
or =" Avec ab
L= b
S 5=
J2
D’ol G :2_T
ab,

a : la longueur d'appuis de la biellette

On doit avoir b <f4/y,

Mais pour tenir compte du fait que l'inclinaison de la biellette est légérement différente de 45°
,on doit vérifier que :

ob <08f 517,
2T _ 085.f as T
ab, 7 0,85.0,. f,q

a> 2.16,30.15 — 0,003cm
0,85.12.25.10

a=min (a'; 0,9 d)

a': largeur d’appui

a'=c-¢-2cm
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¢' =2cm (enrobage)
c : la largeur de I’appui (poteau) = 30cm
a' = 30-2-2= 26cm

a=min (26cm; 16,2cm) = 16,20 > 2,00cm.................. condition vérifiée.

Entrainement des armatures :

Vérification de la contrainte d’adhérence :

TUser = T/0,9d..n < TUser = yS. ftog

ys: coefficient de cisaillement ys=1,5pour H.A

T: effort tranchant max T=16,30 KN

n : nombre d'armatures longitudinales tendues n =5

M : périmetre d’armature tendue p=mng¢ = 3,14 x1,0 = 3,14 cm
TUser = 16,30 x10%/0,9x18x3,14x3x102 = 1,07Mpa

TUser =1,5 x 2,1 = 3,15Mpa

TUser = 1,07Mpa < tUser = 3,15 Mpa............... condition vérifiée
Ancrage des armatures tendues :

La longueur de scellement droit "Ls" est la longueur que ne doit avoir une barre droite de
diametre @ pour €quilibrer une contrainte d'adhérence Tser.
La contrainte d'adhérence ts est supposée constante est égale a la valeur limite ultime.
s = 0,6 ys?.fis = 0,6 (1,5)2.2,1 = 2,84 MPa.
La longueur de scellement droit Ls = @ fe /41s.
@ : Diametre d'une barre égale 10 mm = 1,0cm
s=1,0x400 /4 x 2,84 = 35,27cm.
Cette longueur dépasse la largeur de la poutre b = 30cm
Donc nous sommes obligés de prévoir des ancrages courbes de telle sorte que
r=55@=55x1,0=55cm.

Vérification de la fléche :
On doit vérifier les conditions suivantes :
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p
B > L = ( 20 =0,067 > 0,044) ............................. condition vérifiée.
L 225 300
< ﬂ > Mo = ﬂ =0,067 > & =0,063|...... condition vérifiée
L 15.M, 300 15x16,74
A < 36 = 3,39 =0,01< 36 =0,01|...ccccuues condition vérifiée
\ b, d f, 12x18 400

1VV-4-3- Planchers terrasse:

IV-4-3-1-Méthode forfaitaire :
V-4-3-2Etude des poutrelles plancher terrasse :

Les types des poutrelles :

» -Type: 01
A B C
A A A
4.75m  3.68m
» -Type: 02
A B C D E
A A A A A
1.92m 4.75m 3,68 m 3.4m
» -Type: 03

A B C D E . F
1.92m 4.75m 3,68 m 3.4m 4.00

I1VV-4-3-3-Exemple de calcul :(terrasse)

> Plancher Terrasse :
v' Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :

1-1a charge d’exploitation Q < max (2G, SKN/m?)

G =5,48KN/m2; Q =1 KN/m2
Q=1KN/Mm2<2G =10,96 KN/M2..........coeeerrerrrrnnen. condition vérifiée

2-le rapport entre les travées successives

-
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Travées A-B B-C B-C C-D CD D-E DE EF
Portée 1.92 4.75 4.75 3.68 3.68 34 34 4.00
Rapport 2.47 0.77 0.92 1.17

0,8 <Li/Li+1 <1,25

3-Poutrelle a inertie constante (I=cte)

4- la fissuration est préjudiciable ou tres préjudiciable (cas plancher terrasse).

Puisque le rapport 0,8 < Li/Li+1 < 1,25 non verifié

condition vérifiée

condition non vérifiée

Vu que l'une de ces trois conditions complémentaires n'est pas satisfaite, de la méthode

forfaitaire, on peut appliquer la méthode de calcul des planchers a charge d'exploitation

relativement élevée définie en B.6.2,22, c est la méthode de Caquot .

Les combinaisons de charges:

Les charges par métre linéaire /Ml

®,

«+ Plancher Terrasse :

Sollicitations :

G =548KN/m? :Q=1KN/m?
G = 5,48 0,65 = 3,56 KN/ml
Q =1x0,65 = 0,65 KN/ml

G =2G/3 =237 KN/ml

Q, =135G +1,5Q =5,05 KN/ml

Qe —G +Q=3,02KN/ml

Se

Exemple de calcul type 03
ATELU

» Moments fléchissant Sur appuis (isostatiques)

Sur appuis de rive
qL?  5,05(1.92)?

M =
o 8
2 2
v 4 _ 5.05(4)
o 8

Sur appuis intermédiaires

=10,1 KN.m=m, = 0,2 M, =0,2(10,1) =2.02 KN.m.

=2.32 KN.m=M, = 0,2 M, =0,2(2.32) =0.47 KN.m.
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On suppose : M , =M =0
3 3
_505(1.92)" +5.05@.8)" _ ) 10N m
B 8,5(1.92 + 3.8)
3 3
_505380)° +5052.94)° _ ornm
C 8,5(3.80 + 2.94)
3 3
_5,05(2.94)° +5,05(2.72)° _ 478 KN.m,
D 8,5(2.94 + 2.72)
3 3
_5.05@2.72)" +505(4)" _ 5 44 1Nm
E 8,5(2.72 + 4)

Moments fléchissant En travées :

_505(1.927 047-147 = (047-147)

M
AB 8 2 5,05 x 2(1.92)?

_5,05(3,80)2 1,47-7,08 1,47-7,08)

M
BC 8 2 5,05 x 2(3.80)2

_5,05(2.94)> 7,08—4,78 N (7,08 -4,78)?

M
Ch 8 2 5,05 x 2(2.94)2

_505(2727 478-744  (4,78-744

M
DE 8 2 5,05x 2(2.72)?

_505(4 _744-202 (7,44-2,02)

M
EF 8 2 5,05 x 2(4)2

Efforts tranchants

T, =247 LAT 505192 433k
1.92 2

047147 505192 g5 a7k
3,90 2

Travée (AB)

_1A47-7.08 £ 05380 _g1okN
3.8 2

_14r-r.08 —5,05@ =-11.08 KN
3.8 2

TB
Travée (BC)
TC

=7.57 KN.m

Etude des planchers

=2.85KN.m

=12.13KN.m

=4.36 KN.m

=6.09KN.m
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108478 505294 _go1 kN
7, =08 478 505290 _ 5eaKN
2.94 2

47874 505272 5 g9KN
Travée (DE) 2.12 2
_4,718-7,44 2.72

g 505272 _ _7.85KN
272 2
T - L‘2'02+5,054'—§0 _11.46 KN
Travee OB)) 4 002 4.00
_144-202 565400 g 4kN
3,80 2

A IELS

Moments fléchissant sur appuis (isostatiques)
Sur appuis de rive :
qL?  3,02(1.92)2

My =% 2922139 KNm=M,, = 0.2 M, =02(139) 0.28KN.m.
2 2
M, - q; _ 3’02(4) =6,04 KN.m= M, = 0,2 M, =0,2(6,04) = 1.21 KN.m.

Sur appuis intermédiaires

On suppose : MA :MF =0

_3,02(1.92)° +3,02(3.8)°
B 8,5(1.92 +3.8)

=3.85 KN.m;

_3,02(3,80)% +3,02(2.94)°

=4.23KN.m.
c 8,5(3.80 + 2.94)

~3,02(2.94)° +3,02(2.72)°

=2,86 KN.m.
D 8,5(2.94 +2.72)

_3,02(2.72)° +3,02(4)°

=4.45KN.m.
E 8,5(2.72+4)

Moments fléchissant En travées

_302(L.92) 0.28-385  (0.28-3.85)

M
AB 8 2 3,02 x 2(1.92)?

=3.74 KN.m
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_302(380)° 3.85-423 (385-4.23)

M =5.64 KN.m
BC ) 2 3,02 x 2(3.8)2
2 _ _ 2
M 3022947 423-286 (4.23-2862 _, o,
CD 8 2 3,02 x 2(2.94)2
2 _ _ 2
M 3022727 286-445 (2.86-445F _ o, 0
DE ) 2 3,02 x 2(2.72)2
2 _ _ 2
M - 30247 445-121 (445-121F o,
EF 8 2 3,02 % 2(4)?

Efforts tranchants

_028-385 + 3,02% =1.04KN

A
) 1.92
Travee (AB) 0.28_3.85 1.92
T,=———————-3.02="= =476 KN
1.92 2
T, - 3.853—84.23 +3_02? 564 KN
Travée (BC) 3 85; 4.23 3.80
T, =222 %2 30222 = 584KN
3.8 2
T, 4287280 30929 _ 491 kN
Travée (CD) 423l—286 254
L= -3.02="—"=-3.97KN
2.94 2
T, = 2807445 500272 _355kN
Travée (DE) 5 862l7i 45 2 ?2
T. = o MY 3025 S =-469KN
2.72 2
T, 448121 500400 o os
Travée (DE) 4.45-121 4 (2)0
L =—— """ _306——=-5.31KN
3,80 2

Poutrelles (E.L.U+E.L.S):

Tableau IV. 3: Récapitulatif des résultats obtenus

Tvoe de E.L.U E.L.S
yp Travée | L(m) | L'(m)
poutrelle Mt My Me Tw Te My My Me
01 A-B 4.75 18.64 2.85 | 11.07 | 10.26 | -13.72 | 11.15 | 1.70 6.62
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B-C 3.68 450 | 11.07 | 1.71 | 11.83 | -6.75 2.69 6.62 1.02
A-B 1.92 6.26 0.47 6.43 | 1.74 -7.95 3.74 0.28 3.85
B-C 475 | 3.8 9.44 6.43 7.08 | 9.42 -9.77 5.64 3.85 4.23
% C-D 3,68 | 2.94 4.95 7.08 6.06 | 7.77 -7.08 2.96 4.23 3.63
D-E 3.4 5.17 6.06 146 | 9.94 -1.24 3.09 3.63 0.87
A-B 1.92 2.85 0.47 147 | 4.33 -5.37 3.74 0.28 3.85
B-C 475 | 3.8 12,13 | 1.47 7.08 | 812 | -11.08 | 5.64 3.85 4.23
03 C-D 3,68 | 2.94 4.36 7.08 478 | 821 -6.64 2.54 4.23 2.86

D-E 34 | 2.72 6.09 4.78 744 | 5.89 -7.85 3.64 2.86 4.45

E-F 4 5.57 7.44 202 | 1146 | -8.74 4.52 4.45 1.21

Sollicitations de calcul:

M traee = 18.64 KN.m M traee  =11.15 KN.m

E.LU| M appuiive = 2.85 KN.m E.L.S:< M appuirive=1.70 KN.m
M appui-inter = 11.07 KN.m M appui-inter = 6.62 KN.m
Tmax=13,72 kn

Le ferraillage :

Calcul des armatures longitudinales a (I'E.L.U) |

En travée :

l6cm

Moment équilibré par la table « M¢ »
Mi=b.hg Fuc(d-ho/2)

Avec :r d =0,9h=0,9x20=18 cm Figure IVﬁection de calcul
Foc= 0,85Fc28/yp=14,17 Mpa
ho=4 cm
b=65cm

Mt = 65x4x14,17(18-4/2)x107 = 58,95 KN.m
Mt-max =18.64KN.m < 58,95KN.m
Donc I'axe neutre tombe dans la table de compression, la section en T sera calculée en flexion

simple comme une section rectangulaire de dimension (bxh) = (65 x20) cm2.
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Mt 1864.10°
#7% d2b  1417.(187.65
f =0,968

_Te 40 _ssgmpa

v, 115
3

A Mt 1864.10° . o,

pd.o  0968.18.348

a=1.25 (1- 1= 24 )., a=0.08

Oy

Condition de non fragilité:

AL T
"08LhtV fe

: ht* ho 2
Avec.I=bo.?+(b—b0).?—[bo.ht+(b—b0).h0].V

2 _ 2 2 _ 2
_bph®+(b=by)hy” .\, 12202+ (65-12).(4F e
2[b,.h+(b-b,).h,] 2[12.20 + (65-12).4]
V'=ht -V =20-6,25= V'=13,75 cm

b !

1 G
f A; —
-

. / s
Y e }/
d b — b

X

v

bO

Figure IV. 10: notation utilisées pour le calcul de section d’acier pour une poutre en T

3
| :12.%+(65—12).g—[12x 20 +(65-12).4](6,25)* =14414,35 cm*
L 14414,35 . 21 _ 0,339 cm?
0,81x20x13,75 400
Donc : Asca = 3.07cm?2 > Anmin= 0,339 cm>.............. condition vérifiée.
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Choix : on adopte: 3T12 = 3,39 cm?

En appuis:

Puisque le béton tendu néegligé dans le calcul, donc la section de calcul est une section
rectangulaire de dimension (box h) = (12 x 20) cm?

Mappui-inter =11.07 KN.m
(BAEL P 120)

Ma 11,07.10°

U= = —0,20

f,..d2b, 1417.(18)212
£ =0,800
ro B0 e

ye 115

3

As Ma _ 1107.10° _ 220 cm?2

" pdo, 08x18x348

Condition de non fragilité: (art A.4.2.1)

Avin

| f,s 1547555

21

Donc: ASca= 2,20cm? > Amin = 0,339 cm?
Choix : on adopte: 2T12 (soit 2,26 cm?).

Mappui-de rive = 2.85 KN.m
Ma 2.85.10°

e = =0,051
f..d2b, 1417.(18)2.12
£ =0973
o, =18 _290 _siampa
ve 115
3
As— Mt _ 2,85.10 _ 0,46cm?2
pd.og  0973x18x348
a=1.25 (1- J1-2u)........... o=0.0654
B=1-040.....ccccevvvriiiiinininnnnn. R3=0,973

Condition de non fragilité( art A.4.2.1)

T 08lxhtxV fe 081x20x625 400

condition vérifiée.

= 0,339 cm?
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= . = . =0,339 cm?2
0,81xhtxV fe 0,81x20x 6,25 400

Anin

Donc: Asca= 0,46 cm2 > Anin =0,339cm=2 ............... condition vérifiée.
Choix : on adopte: 2T10 (soit 1,57 cm?).

Vérification des contraintes a L’ELS :

Position de I'axe neutre :

Soit «y» la distance entre le centre de gravité de la section homogéne «S» et la fibre la plus
comprimée.

by? , ,

- +nA(y-C)-nA(d-y) =0

b=65cm ;n=15;A=0, A=3,39cm?.

b=65cm ;n=15;A=0, A=3,39cm?.

32,5.y*+ 50,85y - 9153 =0 = y =4,58 cm

y =4,58cm

Le moment d'inertie:

3

b.y

ls +nA(y —¢') +nA(d - y)".

65
ls :?ys +nAd - y)*.

l, = 6—; (4,58)° +15x 3,30.(18 — 4,58)% =11239,46cm"*.

Calcul des contraintes :

Contrainte maximale dans le béton comprimé owc :

3
o - My | _111510° o0 o,
ls 11239,46
obe = 0,6 f,,, =15MPa.
o, = 0.99MPa < o =15MPa............ condition  vérifiée.

La vérification de Contrainte maximale dans l'acier tendu ost. n'est pas nécessaire puisque la
fissuration est peu préjudiciable.

Contrainte de cisaillement :(effort tranchant)

L'effort tranchant maximal Tmax=10,70KN.
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T, 1372.10°

u

T, = = =0,63MPa
b,.d 120x180

Fissuration préjudiciable:

7y =min( 0,1f_,/y,;4MPa) = 2,5MPa.
r, =0,63MPa< 7, = 25MPa..................... condition vérifieé

Donc il n’y a pas de risque de cisaillement.

Armatures transversales At (armatures de I’ame):

Diametre: (article A.7.2, 2 duBAEL91)

®, <min(h/35;b, /10;® ) en"'mm"

®, <min( 200/35;120/10;10) =5,71~ 6mm.

on adopte: @, =8mm.

Escapement:

(d’apres BAEL91 (A.5.1, 22)

St <min (0,9d ; 40cm)

St < min (16,2 ; 40cm) }l:> St<16,20cm —) St=15cm
D'aprés le RPA 99 (version 2003) :

En zone nodale : St <min (10D, ; 15cm) = St <min (10x1,0 ; 15cm) =10cm

=St =10cm

En zone courante: (St<15®,) = (St<(15x 1,0)) = (St<15cm) = (St=15cm)
Section des armatures transversales : (B.A.E.L 91 m 99 DTU page : 91)

Al fe 1,(h/2)-0,3kf,
byst' vy, 0,9(sin o +cosa)

K =1 (fissuration non préjudiciable)
fi" = min (2,1; 3,3 Mpa) = 2,1 Mpa
o =90° = sina tcos o = 1
fe =235 Mpa ; ys=1,15
T.(h/2)
D’ou: T, h/2)=——=
ou: 7, (n/2) b,.d

On calcule la valeur de I'effort tranchant Tu(h/2) par la méthode des triangles semblables

101
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T _ Tu(h/2)
X  X—=(h/2)
X — L T M, -M,
2 q.L
X =2,03m
h/2 =0,20/2 = 0,10m
X - (h/2) = 2,03-0,10 = 1,93m
Donc: Ty (h/2) =13,72 x 1,93/2,03 =13.04 KN
Tu(h/2) = 13.04 KN
D’ou : tu (h/2) = (13,04.10%)/(120.180) = 0,60MPa

1 (n/2) = 0,60MPa

=T,(h/2)= Tm'[xg(h/z)]

(*) :[ﬂj 5 080-08-Ax21)12 _ ¢ oygg0,
|

0,9x1x235/115

t Jcal
Pourcentage minimal des armatures transversales :

Atxfe > max (Tu (2/2) ;0,4 Mpa)

b, xS,

0,60
At fe >max (——; 0,4 Mpa) = 0,4 Mpa
bxs, 2

=0,012 cm............. (2)

ﬂ S 0,4xb, 0,4x12
S . — fe 235

At
on prend le max entre (1) et (2) :[S—J >0,0195¢cm |

t

Pour S¢=15 cm = At > 0,0195x10= 0,195 cm?
-Zone nodale :

St <min (10d.; 15cm)

St < 10cm

-Z0one courante:

St < 15cm

St=15cm

On adopte | St=10cm  Zone nodale.
JLSt =15cm  Zone courante

Onprend:  2¢8 =1 cm?ml avec un espacement : St=10 cm

1)

Etude des planchers
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Chapitre IV Etude des planchers

Justifications aux appuis (appui simple d'about) :

\ 21!2
u-

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

_::E 3 P VIJ
N S 'éaction 112
Vn | ¢ ) sactiof W2
= a 2 dappui Compression dans

la bielle de béton

¥

LY

Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :
Tu=13,72 KN
Mappui =11,07KN.m
F_ M appui _ 11,07
: z 0,9.18.10°2

Les armatures longitudinales inférieures ne sont pas soumises a un effort de traction.

=68.33KN >T, =13.72KN

Compression de la bille d*about :

La contrainte de compression dans la biellette est:

- F,=T42
ob=-—2 Avec ab
5 5= %o
V2
D’ol  Gb =£
ab,

a : la longueur d'appuis de la biellette

On doit avoir b <f /7y,

Mais pour tenir compte du fait que I'inclinaison de la biellette est Iégérement différente de 45°
,on doit verifier que :

ob <08f /7,
2T _085.fo s 2
ab, a 0,85.b,. f .,

a 2.13,72.15
~ 0,85.12.25.10

a=min(a';0,9d)

=0,001cm

a' : largeur d’appui

a'=c-¢-2cm
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Chapitre IV Etude des planchers

¢' =2cm (enrobage)
c : la largeur de I’appui (poteau) = 30cm
a' = 30-2-2= 26cm

a=min (26cm; 16,2cm) = 16,20 > 2,00cm.................. condition vérifiée.

Entrainement des armatures :

Vérification de la contrainte d’adhérence :

TUser = T/0,9d. .0 < tUser = S. Ttog

ys: coefficient de cisaillement ys=1,5pour H.A

T: effort tranchant max T=13,72 KN

n : nombre d'armatures longitudinales tendues n =5

M : périmetre d’armature tendue p=mn¢ = 3,14 x1,0 = 3,14 cm
TUser = 13,72 x10%/0,9x18x3,14x3x102 = 0,89Mpa

TUser =1,5 X 2,1 = 3,15Mpa

TUser = 0,89Mpa < TUser = 3,15 Mpa............... condition vérifiée
Ancrage des armatures tendues :

La longueur de scellement droit "Ls" est la longueur que ne doit avoir une barre droite de
diametre @ pour équilibrer une contrainte d'adhérence tser.

La contrainte d'adhérence ts est supposée constante est égale a la valeur limite ultime.

s = 0,6 ys2.fios = 0,6 (1,5)%.2,1 = 2,84 MPa.

La longueur de scellement droit Ls = @ fe /41s.

@ : Diametre d'une barre égale 10 mm = 1,0cm

Ls=1,0x400/4 x 2,84 = 35,27cm.

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre b = 30cm

Donc nous sommes obligés de prévoir des ancrages courbes de telle sorte que
r=55@=55x10=5,5cm.

Vérification de la fléche :

On doit vérifier les conditions suivantes :
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~

ﬁ > 1 = ( 20 =0,067 > 0,044j ............................. condition vérifiée.
L 225 300
ﬁ > L = ﬂ =0,067 > ﬂ =0,036 |....... condition veérifiée
L 15.M, 300 15x11,15
i < ﬁ = [ 3,39 =0,01< ﬂ = 0,0lj ............... condition vérifiée
b,d f, 12x18 400
Tableau 1V .4 Résume le ferraillage des poutrelles
Ti0 Ti2
K T10 K T12
Plancher Terrasse B -. .. 3T12 3 -. -. 3T12
rives intermediare

En appuis et En travée

Ti0 T12
- -
™ T10 | T12
Planchers Etages Ll
Sous Sol, jusqu’au 4°™ - . —— 3T12
) 3T12
étages
rives intermediare

En appuis et En travée

I\VV-5-Calcul du ferraillage de la dalle de compression :

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

e 20 cm (5 par metre) pour les armatures perpendiculaire aux poutrelles :
e 33 .cm (3 par metre) pour les armatures paralléle aux poutrelles

-AL= 200/fe (cm¥ml) ... si L= 50cm
AL 4Alffe (em?ml) .. si 50cm = L= 80cm

Avec L : I’écartement entre axe des nervures




Chapitre IV Etude des planchers

- section minimale des armatures paralléles aux poutrelles
All> A42 ; L=0,65m ;Fe=215MPa
50cm < L=65cm <80 cm — AL> 4x65/215 = 1,20 cm#/ml
On prend AL=5¢8 =251 cm¥ml
A,> 2,51/2=1,12 cm*ml on prend A/=5¢8=2,51 cm?ml

Donc le quadrillage qu’on prendra est de section 5¢ 8

LY
b Y
rg
¥
.

Les axes des poutrelles

d

T

1!"

e i

Figure 1V.11: Ferraillage de la dalle de compression
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Chapitre V Etude sismique

V.1 Introduction :

Un séisme ou un tremblement de terre se traduit en surface par des vibrations du sol. Il
provient de la fracturation des roches en profondeur. Cette fracturation est due a une grande
accumulation d'énergie qui se libére, en créant ou en faisant rejouer des failles, au moment ou le
seuil de rupture mécanique des roches est atteint.

La crodte terrestre est constituée de plusieurs grandes plaques qui évoluent les unes par rapport
aux autres : certaines s'écartent, d'autres convergent, et d'autres coulissent. Environ 90% des
séismes sont localisés au voisinage des limites de ces plaques.

Lorsque les contraintes dépassent un certain seuil, une rupture d’équilibre se produit et donne
naissance aux ondes sismiques qui se propagent dans toutes les directions et atteignent la surface
du sol. Ces mouvements du sol excitent les ouvrages par deplacement de leurs appuis et sont plus
ou moins amplifiés dans la structure. Le niveau d’amplification dépend essentiellement de la
période de la structure et de la nature du sol. Ce qui implique de bien faire toute une étude pour

essayer de mettre en exergue le comportement dynamique de I’ouvrage.

V.2 Choix de la méthode de calcul :
L’étude sismique a pour but de calculer les forces sismiques ; ces forces peuvent étre déterminées

par trois méthodes qui sont les suivantes :
= la méthode statique équivalente ;
= la méthode d’analyse modale spectrale ;
= la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.
V.2.1 Méthode statique équivalente :
V.2.1.1 Définition :
Cette méthode consiste a remplacer 1’ensemble des forces réelles dynamiques qui se développent
dans la construction par un systeme de forces fictives dont les effets sont considérés équivalents a
ceux de ’action sismique.
Cette méthode ne peut étre dissociée de I’application rigoureuse des dispositions constructives
garantissant a la structure :
- une ductilité suffisante ;
- une capacité de dissiper 1’énergie vibratoire transmise a la structure par des secousses

sismiques majeures.

V.2.1.2 Conditions d’application de la méthode statique équivalente :

La méthode statique équivalente peut étre utilisée dans les conditions suivantes :
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a. Le batiment ou bloc étudié, satisfaisait aux conditions de régularité en plan et en élévation
(chapitre 111, paragraphe 3.5) avec une hauteur au plus égale a 65m en zones | et Il a et a
30m en zones 11 b et 11I.
b. Le batiment ou bloc étudié présente une configuration irréguliere tout en respectant, outre
les conditions de hauteur énoncées en a), les conditions complémentaires suivantes :
Zone l :
e tous groupes.

Zone ll a:
e groupe d’usage 3.

groupes d’usage 2, si la hauteur est inférieure ou égale a 7 niveaux ou 23 m.
e groupe d’usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale a 5 niveaux ou 17 m.
e groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale a 3 niveaux ou 10 m.

Zone ll betlll:
e groupes d’usage 3 et 2, si hauteur est inférieure ou égale a 5 niveaux ou 17 m.
e groupe d’usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale a 3 niveaux ou 10 m.
e groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale a 2 niveaux ou 08 m.

V.2.2 Les Méthodes Dynamiques :
V.2.2.1 La méthode d’analyse modale spectrale :

La méthode d’analyse modale spectrale peut étre utilisée dans tous les cas, et en particulier,
dans le cas ou la méthode statique équivalente n’est pas permise.
V.2.2.2 La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes :

La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes peut étre utilisée au cas par cas par un
personnel qualifié, ayant justifié auparavant les choix des séismes de calcul et des lois de
comportement utilisées ainsi que la méthode d’interprétation des résultats et les critéeres de sécurité
a satisfaire.

Notre structure ne répond pas aux conditions exigées par le RPA99/version2003 pour pouvoir
utiliser la méthode statique équivalente, donc le calcul dynamique sera fait par la méthode

d’analyse modale spectrale.
V.3. Modélisation mathématique :

La modélisation est la recherche d’un mod¢le simplifié qui nous rapproche le plus possible du
comportement réel de la structure, on est confronté a un probléme physique, possédant un nombre
de degré de liberté (DDL) infini, qui doit étre remplacé par un modéle ayant un nombre de DDL
fini, et qui reflete avec une bonne précision les paramétres du systéme d’origine (la masse, la
rigidité et I’amortissement). Vu que le calcul est tres laborieux, et étant donné la difficulté et la

complexité d’un calcul manuel des efforts internes (Moments, efforts normaux, etc.) dans les
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éléments structuraux qui prend énormément de temps sans compté le retard et I'abattement en cas
d'erreur de calcul, pour cette raison et vu le développement technologique en matiere
d'informatique et des différent logiciels on a utilisé le logiciel de calcul « ETABS » pour la

modélisation de notre structure.
V.4.Présentation du logiciel ETABS :

ETABS: (Extended Three Dimensional Analyses of Building Systems)

Est un logiciel de calcul congu exclusivement pour le calcul des batiments basée sur la méthode
des ¢léments finis, offre les performances de technologies d’aujourd’hui, il permet de modéliser
facilement et rapidement tous types de batiments grace a une interface graphique unique ce dernier
offre la possibilité pour 1’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.

De plus pour le calcul des batiments, ETABS offre un certain avantage 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

ETABS permet également le transfert de donnée avec d’autres logiciels (AUTOCAD, SAP2000).

V.5. Utilisation de ce programme :

Le programme ETABS est un logiciel d’analyse statique et dynamique des structures Par la
méthode des éléments finis, il offre les performances de technologie d’aujourd’hui, capacité de
calcul et vitesse d’exécution. Cette étape consiste a construire un modéle équivalant au projet réel

(conception géométrie et les liaisons entre les éléments de modeéle).

Pour I’utilisation de ce programme on doit suivre les démarches suivantes : Il y a lieu de choisir

une unité avant d’entamer une session ETABS, adoptant (KN.m)

-Menu file /new model:

-Edit Grid Data : nous permet de définie les grille a suivre prochainement
-Define/ matériel : permet de définir le matériau utilisé
- CONC (béton)

-STEEL (acier)

-OTHER (autre)
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-Défine/Frame Section : permet de définir le type d’élément : poutre (Beam), poteaux (Column),

plancher(Slabs), voile(Walle) et le matériel utilisé, la dimension des section, la disposition des

armatures (enrobage nombre des barres)

-Defline/statice load case : pour définir les cas des charge statique (G, Q.....)

G : Charge permanente ou morte — DEAD
Q : Surcharge d’exploitation ou vivante — LIVE

-Assign /joint /restreint : pour définir le nombre de degré de liberté de nceud maitre (translation
liniére suivant X, Y et en rotation suivant Z

-Assign /joint /contraint : pour I’affectation d’un diaphragme rigide

-Assign/frame_statigue load /point_and uniform:Permet d’appliquer les charges reparties ou
concentré sur élément frame sélectionné

-Défine/LoadCombainaison: permet de définir les différentes combinaisons et leurs coefficients
de pondération.

e ELU 135G+15Q

e ELS G+Q

e 08G+E G+Q+E G+Q+1.2E
e 08G-E G+Q-E G+Q-1.2E

-Réponse Spectrum Function :pour introduire la fonction de la réponse spectrale de la structure

d’apres un fichier texte.

- DefineResponse Spectrum Cases : pour la nomination de I’effort sismique, et la détermination

de leur sens d’application I’amortissement, angle d’excitation et la portion d’excentricité

-Analyse /Set option : Pour pouvoir lancer le calcul des modes, il est essentiel de cocher 1’option

« Dynamic Analysis » pour spécifier le nombre des modes propres de vibration a calculer

-Analyse /Run : c’est la commande qui permet de lancer le calcul
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Chapitre V

Figure V.1:Vue en plan de la structure.

Figure V. 2:Vue en 3D de la structure.
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Chapitre V Etude sismique

Figure V. 3:Disposition des voiles dans la structure

V.6. Evaluation des efforts sismiques :

Pour la détermination de la fonction du spectre de réponse on utilise le programme « spectre» qui

permet de donner les valeurs du spectre de réponse en fonction des périodes.

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

1,25A[1+l(2,5n9— ﬂ si. 0<T<T,
T, R
Q :
2,57(1,25A si T,<T<T2
S, R
9 QYT, )"
2,5;7(1,25A)(EJ(?ZJ si. T,<T<3,0sec
%ra\%
2,577(1,25A T (ij (9) si T >3,0sec
30) \T) (R

0 .
Avec: - : Spectre de Réponse de calcul.
g

A:Coefficient d'accélération de zone.
n:Facteur de correction d'amortissement (quant I'amortissement est différent de 5%)
n=y7/2+&)>0,7

&:Pourcentaged'amortissement critique
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Q: Facteur de qualite.

T, T2 : Périodes caractéristiques associées a la catégorie du site.

-Sol meuble = site 3 donc T1 = 0,15 sec et T> = 0,5 sec.(tableau4.7 RPA99)
D'apres le R.P.A 99 (version 2003),(tableau4.1) on a :

-Zone sismique 11

= (A =0,15)
-Groupe d'usage 2

£ = 79 {Portique en béton armé.
= 0-
-Remplissage dense.

n=7/(2+7)=0881>0,7

R : Coefficient de comportement de la structure.
-Portique auto stable avec remplissage en maconnerie rigide R = 5.
-Pour avoir la valeur de Pq tout dépend des six critéres de Q.

6
Q : Facteur de qualité (Q=1+) P, ).
1

-Critéres : donnée par le tableau 4.4 (RPA99)

1. Conditions minimales sur les files de contreventement => observée Pq=0

2. Redondance en plan = observée Pq=0

3. Régularité en plan —> observée Pg2=0

4. Régularité en élévation —> non observée Pq=0,05
5. Controle de la qualité des matériaux => non observée Pq=0,05
6. Controle de la qualité de I’exécution = non observée Pq=0.1

Q=1+0+0+0+0,05+0,05+0,1=1,.2

Calcul de D :
C’est le facteur d’amplification dynamique moyen. Il est fonction de la catégorie du
site, du facteur de correction d’amortissement n et de la période fondamentale de la
structure T.
Plusieurs formules empiriques pour le calcul de la période fondamentale sont
proposées par le RPA99 ver.03, nous choisirons la formule qui donne la plus petite

valeur soit:
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Chapitre V
h
T =0,002
T =min VD
T=C; xh,**

C, : Coefficient, fonction de systeme de contreventement, du type de remplissage et donné par le

tableau 4.6

C; =0,05 (Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en BA)

h, : Hauteur mesurée en métre a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau.

h, =22.53 m

D’ou: T =0.05x 22,53% = 0.517 sec

D : est la dimension du batiment mesurée a sa base dans la direction de calcul considéré

D, =27,94m
D, =19,75m
Pour ce type de contreventement, on peut également utiliser la formule :
h
T=0.09-2
VD

D : la dimension du batiment mesurée a la base dans la direction de calcul considérée.
Lx=27,94

» Sens longitudinal :

v

A

22,53 =0,383s Vy

{2794 —)

Tx=0.09

» Sens transversal :

22
T,=0.09 —53 =0,456sec

V19,75

1.

Ly=19,75m

114



Chapitre V Etude sismique

- Condition sur la période fondamentale : [2] (page 36)

Ko retenir dans chaque directions considérée la plus petite des deux valeurs données

respectivement par(4,6)-(4,7) »

. Tx=0,383s
Donc : T empirique=
Ty=0,456s

T 2/3
= T,<(TetT,)<3s=D- 2,5{%)

V.7.Calcul des masses de la structure

La valeur w a prendre en compte est égale a la somme des poids wi calculés a chaque niveau i de
la structure

W=) wi avec wi =Gi+ Pi

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

Pi : Charge d’exploitation.
B : Ceefficient de pondération fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation

Pour notre projet 3 =0,2

V-7-1. Détermination des poids (Wt) de la structure :
Poids total du batiment : W = 36421,563 KN (tirer du fichier résultat I’etabs)
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V.8. Calcul des forces sismiques :

Ils sont distribués horizontalement verticalement sur les éléments proportionnels a leurs rigidités

par l'introduction d'un spectre de réponse dans deux directions orthogonale (X et Y)
AXDxXxQ
—_— X

sens longitidinale : Vx =

sens transversale : Vy =

Vy

R

R

R

_ADQ,, _015x2,63x12
' 5

V, =

_ADQ . _0150234x12
' 5

V.8.1.Les vérifications :

A X Dy X
y Q><

w

x36421,563 = 3448,39 KN

x 36421,563 = 3068,15 KN

-On vérifie que la période dynamique Ty,,,,ne doit pas étre supérieure a la majoration de 30% de

la période statique fondamentale T :

Taym < 30%Tyq

-On doit Vérifier aussi que la résultante des forces sismiques a la base V, obtenue par

combinaison des valeurs modales ne doit pas étre inférieure a 80% de la résultante de la force

sismique déterminée par la méthode statique équivalente.

-Sens longitudinale :V;,, > 80%V;

-Sens transversal :V,,, > 80%V,,

Suite a I’application du spectre de calcul dans les deux sens de la structure, les résultats sont

comme sulit:
Période 1.3Tsta | Tayn<1,3Tsta | Vsia (KN) Vayn (KN) Vayn>0,8Vsta Vérification
dynamique
X-X 0,580 0,592 | 0,58<0,592 || Vx=3448,39 || V«x=3238,96 || 3238,96>2758,71 vérifiée
y-y 0,420 0,497 | 0,42<0,497 || Vy=3068,15 | Vy=3950,58 || 3950 ,58>2454,52 vérifiée

V.8.2.Nombre de modes a considérer :
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a) Pour les structures représentées par des modeles plans dans deux directions orthogonales, le
nombre de modes de vibration a retenir dans chacune des deux directions d’excitation doit étre
tel que :

- la somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale a 90 % au moins de
la masse totale de la structure

- ou que tous les modes ayants une masse modale effective supérieure a 5% de la masse totale de
la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la structure.

Le minimum de modes a retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée.

b) Dans le cas ou les conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas étre satisfaites a cause de

I’influence importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) a retenir doit étre

tel que : K =3 N et Tk <0.20 sec

Ou : N est le nombre de niveaux au-dessus du sol et Tk la période du mode K.
Tableau V. 2 :Nombre de modes a considérer

structure Avec voile

Mode Période SumuUX Sumuy

1
0,580359 | 72,9902 0

’ 0,420855 72,9902 72,389
’ 0,373116 | 72,9934 72,3899
) 0,133014 91,19 72,3899
> 0,093271 91,19 91,7999
° 0,080405 | 91,1904 91,8001
! 0,057609 96,5649 91,8001
° 0,041058 | 96,5649 97,181
° 0,035015 96,5652 97,181
10 0,034587 98,6183 97,181
H 0,02562 98,6183 99,0237
2 0,024498 99,5053 99,0237
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On va voir qu’il faut seulement 8 modes pour mobiliser plus de 90% de la masse totale de la
structure (UxetUy>90%).

On constate aussi que des le 8*M€mode nous avons déja:
Ux=96,5649% ; Uy =97,1810%
Ce que veut dire que99,50% I’énergie induite a la structure a été déja absorbee.

V.8.3.Calcul des coefficients de participation modale :

On doit vérifier que : ), a, = 90% avec :

. k=1 Wi Pxi)? N 1
YR WP T TR W

W = z W, : poids totale de la structure en KN

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

modale, les valeurs données sont :

Tableau V. 3 Valeur de coefficient de participation modale de la structure

(Participation massique cumulée)

Mode Period UXx Uy SumUX SumuUyY
1 0,580359 72,9902 0 72,9902 0
2 0,420855 0 72,389 72,9902 72,389
3 0,373116 0,0033 0,0008 72,9934 72,3899
4 0,133014 18,1966 0 91,19 72,3899
5 0,093271 0 19,41 91,19 91,7999
6 0,080405 0,0005 0,0002 91,1904 91,8001
7 0,057609 5,3745 0 96,5649 91,8001
8 0,041058 0 5,3809 96,5649 97,181
9 0,035015 0,0003 0,0001 96,5652 97,181
10 0,034587 2,053 0 98,6183 97,181
11 0,02562 0 1,8427 98,6183 99,0237
12 0,024498 0,887 0 99,5053 99,0237

Vérification valeur de coef participation | Sens longitudinal. a, | Sens transversal), a, Vérification
modale de structure

99,0237>90% cv

Z @ > 90% 99,5053>90%

118



Chapitre V

V.8.4.Excentricité accidentelle :

Etude sismique

V.8.5 Caractéristiques géométriques et massiques de la structure :

V.8. 6. Détermination des masses et centres de masse par étage :

La détermination du centre de masse est basée sur le calcul des centres de masse de chaque

élément de la structure (acrotére, poteaux, poutres, plancher, escalier, voiles, balcons,

maconnerie extérieur)

Les coordonnées du centre de masse sont donnees par :

Avec :

Xe

M; : la masse de 1’élément 1

:zMiXi

M,

et

MY,
ZMi

Xi, Yi: coordonnées du CDG de 1’élément i par rapport au repere global

NOTE :

En réalité le calcul manuel de la masse totale (par étage) ainsi que la position du centre de masse

par étage ne sont pas nécessaires ; en effet, le I’etabs 9.7.4 calcul et affiche automatiquement les

deux facteurs cités précédemment (la masse et le centre de masse du plancher sont calculés

automatiquement et uniquement lorsque le plancher est modélisé par un diaphragme).

Les résultats donnés par I’etabs 9.7.4 sont regroupés dans le tableau

ci-dessous : . )
Tableau V 4: Excentricité accidentelle
Centre de masse Centre de torsion Excentricité
Plancher |W étage (t) XG yG Xcr Ycr ex ev
Terrasse 461,6565 15,948 11,335 15,96 11,449 -0,012 -0,114
4 535,3256 15,95 11,343 15,966 11,449 -0,1000 -0,106
3 534,3176 15,95 11,343 15,961 11,449 -0,011 -0,106
2 534,3176 15,95 11,343 15,962 11,449 -0,012 -0,106
1 534,3176 15,95 11,343 15,962 11,449 -0,012 -0,106
RDC 507,9038 15,966 11,329 15,964 11,449 -0.002 -0,120
SOUS SOL | 5343176 15,95 11,343 15,963 11,449 -0.013 -0,106
Totale

3642,150
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V.8.7.Déplacement relatif admissible:

Sous 1’action des forces horizontales, la structure subira des déformations horizontales. Pour
éviter ’augmentation des contraintes dans les systémes de contreventement, les déplacements
doivent étre calculés pour chaque élément de contreventement, L'article 5.10 du RPA exige a ce
que les déplacements relatifs latéraux d'un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents, ne

doivent pas dépasser 1,0% de la hauteur d'étage.

L’une des vérifications préconisées par le RPA99/version2003, concerne les déplacements
latéraux inter-étages, En effet, selon ’article 5,10 du RPA99/version2003, I’inégalité ci-dessous

doit nécessairement étre vérifiée :

<=
IA
>

Avec:

A= 0,0lhe oU h. : Hauteur de 1’étage,

Avec: A% = RAk, et A% = RAE,

Ou; Ak, = 8%, — 8k tetak, = 5k, — 551

Ak, Correspond au déplacement relatif au niveau k par rapport au niveau k-1 dans le sens x
(idem dans le sens y,4%,),

Avec :

6’e‘y . déplacement horizontal d0 aux forces sismiques au niveau k dans le sens x (idem dans le
sens y,8%),

Les principaux résultats sont donnés dans le tableau suivant :

Tableau V.5: Déplacement relatif admissible suivant le sens X

Niveaux | Diaphragme Ux D :1hr€-)ad% Condition
Terrasse D7 0,0116 0,0306 vérifiée
4 D6 0,008 0,0306 vérifiée
3 D5 0,0078 0,0306 vérifiée
2 D4 0,0059 0,0306 vérifiée
1 D3 0,0039 0,0306 vérifiée
RDC D2 0,0022 0,0306 vérifiée
SOUS SOL D1 0,0008 0,0400 veérifiée
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Tableau V. 6: Déplacement relatif admissible suivant le sens Y

Niveaux | Diaphragme Uy D :1hr(;ad% Condition
Terrasse D7 0,0076 0,0306 vérifiée
4 D6 0,0063 0,0306 vérifiée
3 D5 0,005 0,0306 vérifiée
2 D4 0,0037 0,0306 vérifiée
1 D3 0,0025 0,0306 vérifiée
RDC D2 0,0014 0,0306 vérifiée
SOUS SOL D1 0,0005 0,0400 vérifiée

La stabilité de la structure est vérifiée.

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 :

:MSOJ_O

X

k k

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

PK = i(WGi +Bqu)

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

V, =F + ) Fi
i=k
F, : Force concevtrée au sommet de la strucrure donnée par la formule suivante :
F=007xTXV.oiirrennn si:T>0,7sec
Fo=0 e, si:T<0,7sec

Dans notre structure (F, = 0) puisque : T =0,38Sec < 0,7Sec

T : La période fondamenta le de la structure.

Les forces F, sont distribuee ssur la hauteur de la structure selon la formule suivante :
F=(V-F)Wh/> I, W,.h,

Avec :

F. :effort horizontal revenant au niveau i

h; :niveau du plancher ou s'exerce la force i

h; :niveau d'un plancher quelconque .

W, ; W, : poids revenant au plancher i; j

A :Déplacement relatif du niveau «K » par rapport au niveau « K-1 » ;
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h :Hauteur de I’étage « K».
0, <0,1= Effet P - A peut etre négligé.
1
(1 - eK) '
00,2 = Structure instable et doit etre redimensio nnee.

Tableau V. 7: Vérification a Ieffet P-A.

Si:<0,X0, <0,2Amplifi ant les effets de

Sens x Sensy
niveau |hauteur| Wi Pk
Ax Vi 0 Ax Vi 0

SOUSSOL| 4,00 |[5343,176| 5343,176 | 0,0008 | 756,32| 0,001 |(0,0185| 908,82| 0,027

RDC 7,23 |5079,038(10422,214 (10,0022 1337,43| 0,002 [0,0185| 1636,21| 0,016

1 10,29 |5343,176(15765,390|0,0039| 1770,4| 0,003 |0,0185| 2173,58] 0,001

2 13,35 |5343,176(21108,566 | 0,0059|2113,08| 0,001 |0,0185| 2591,71| 0,011

3 16,41 |(5343,176(26451,741|0,0078] 2382,9| 0,005 |0,0195| 2919,16| 0,010

4 19,47 |5353,256(31804,997|0,0098| 2584,22| 0,006 | 0,017 || 3158,12| 0,008
Terasse 22,53 | 4616,565(36421,562(0,01162699,13| 0,005 | 0,019 || 3292,15| 0,009

¢ Remarque:

D’apreés les résultats obtenus (6<0,10) dans les deux sens. Les effets du deuxieme ordre peuvent
étre négligés pour notre cas. Apres 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 déduits du logiciel de
modélisation ETABS V 9.7.4.

V.8.8..Vérification au renversement :

Le moment de renversement qui peut etre causé par 1’action sismique doit etre calculé par
rapport au niveau de contacte sol-fondation.

Le moment stabilisant sera calculé en prenant en compte le poids total équivalent Au poids du
remblai.

- Méthode de calcul :
>Wk.bi > ) Fk.hk
Avec :
WK : Le poids calculé a chaque niveau (k) Wk=Wkg + 0.2Wkq
WKg : Poids d aux charges permanentes.
Wkq : Poids di aux charges d’exploitation.
bi : Centre de gravité de la structure
Fk : la somme des forces sismiques a chaque étage k.
hk : La hauteur de 1’étage k.
Ona:
V x = 32338,96 KN V, =3950,58 KN
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TableauV 8:Veérification au Renversement (x-x)

Niveau Fk (kn) HK (m) WK (Kn) bi (m)
s/sol 143,83 4,00 5343,176 15.95
rdc 247,12 7,23 5079,038 15.966

1 370,01 10,29 5343,176 15.95

2 486,51 13.53 5343,176 15.95

3 590,07 16.41 5343,176 15.95

4 701,42 19,47 5343,176 15.95

5 699,97 22,53 4616,565 15.948

Y Wk.bi =580996 kn.m
> Fk.hk =51862,31 kn.m

= YWk.bi > Y Fk.hk = condition vérifiée

TableauV 9 : Vérification au Renversement (y-y)

Niveau Fk (kn) HK (m) WK (Kn) bi (m)
s/sol 175,43 4,00 5343,176 11,34
rdc 301,42 7,23 5079,038 11,32

1 451,30 10,29 5343,176 11,34

2 593,40 13.53 5343,176 11,34

3 719,71 16.41 5343,176 11,34

4 855,53 19,47 5343,176 11,34

5 853,75 22,53 4616,565 11,335

> Wk.bi =412895,9 kn.m
> Fk.hk =63256,78 kn.m
— >Wk.bi > ) Fk.hk — condition vérifiée




Chapitre V Etude sismique

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 modeéle et de passer au calcul des éléments structuraux
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Chapitre VI Ferraillage des portiques

VI-1-Ferraillage des portiques:
VI1-1-1-Les poutres :
a- Méthode de calcul :

En général, les poutres sont sollicitées par un moment de flexion, un effort normal et un
effort tranchant. Par conséquent le calcul doit se faire en flexion composée, mais 1’effort normal
dans les poutres est tres faible donc on fait le calcul en flexion simple.

Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1°" et du 2°™ genre

- Sollicitation du 1° genre : Sp1=1,35G+1,5Q = Moment correspondant Msp:
Sp2>=0,8G + E.

- Sollicitation du 2°™ genre : = Moment correspondant Msp>
SP,=G+Q+E.

»  Si Msp1/Mgp2 < 1,15 on determine les armatures sous Spi
»  Si Mgp1/Mgp2 > 1,15 on détermine les armatures sous Spa.

Dans le calcul relatif au « ELU » on introduit des coefficients de sécurités (ys, yb)
Pour une situation accidentelle : ys=1 = o,=400 Mpa.

{m =1,15 = o, =18,48 Mpa
Pour une situation courante : { 7s=1,15 = o,=348Mpa.

7b=15 = o0,=14,17 Mpa

b- Armatures longitudinales :
Selon le R.P.A 99 (version 2003),(art 7.5.2.1P.63) on a:
- Section d’armature minimale : Amin=0,7% (bxh) (sur toute la section )
- Section d’armature maximale : Amax1=4% (bxh) (Zone courante)
Amax2=6% (bxh) (Zone de recouvrement)
Les valeurs des moments max en appuis et en travées ainsi I’effort tranchant du 1¥ et 2°™ genre

sont résumeées dans le tableau suivant :

125



Chapitre VI

Tableau VI1.1: Moments max des poutres

Ferraillage des portiques

Tvbe de Moments max (KN.m) Rapport | Momentsde | T max
yp Position calcul
poutre M1 M2 M1/M2 (KN.m) (KN)
Poutre | APPUis 4579 58,641 078 79 75,11
principale | Trayées 17,77 18,318 0,97 17,7 |
De rive Poutre | Appuis 65,16 47,10 1,38 47,10 36.01
secondaire | Travees 17,98 30,737 0,58 17,98 '
Appuis 137,88 133,507 1,03 137,88
Poutre 135,39
principale | e 69,69 72,94 0,95 69,69
intermédiaires| Poutre Appuis 65,16 95,51 1,38 4710 122,32
secondaire . ,
Travées 32,11 51,79 0,58 17,98

C- Poutres principales (35x45) cm? :

Armatures longitudinales :

Calculons d’abord les sections min. et max. des aciers qui devraient conditionner la

section a adopter, on a:

Amin = 0,5%(bxh) = 0,5x35x45/100 = 7,87 cm? (sur toute la section)

Amaxt = 4%(bxh) = 4x35x45/100 = 63 cm? (zone courante)
Amax2 = 6% (bxh) = 6x35x45/100 = 94,5 cm? (zone de recouvrement)
> Entravée:
(Sp1) = Mtsp1= 17,77 KN.m
(Sp2) = Mtsp2=18,31 KN.m

tspl

Mtsp2

Données :

Largeur de la poutre b = 35 cm.

Hauteur de la section ht=45 cm

=0,97<1,15 donc le calcul se fait sous (Sp1)

Hauteur utile des aciers tendus d = 0.9xh;=40,5 cm

Fissuration non préjudiciable
Fbc=14,17 Mpa
0s=348Mpa
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3
U= Mt = 17,7710 =0,022<0,392 > A's=0
f,..d2b 35.(405)2.1417
£ =0,988
o5 = E =348MPa
Vs
3
As Mt 17,7710 =127cm2/ml

" pdo, 0988405348

» Enappuis:
(Sp1) = Magp1= 45,79 KN.m
(Sp2) = Masp= 58,64 KN.m

Masnt 078 <1,15 donc le calcul se fait sous (Spw)
Masp2
3
p=Ma___ BI040 03925 As=0
f_d2b  35.(405).1417
B=09712
o, =1 —348MPa
Vs
3
As Ma 45,79.10 =3,35cmz/ml

" pdo,  0,9712.40,5.348

d- Poutres secondaires (30x35) cm? :
Armature longitudinale :
Anmin =0,5%Db x h=0,5x30x35/100 = 5,25 cm? (sur toute la section)
Amax1=4%b x h=4x30x35/100 = 42 cm?  (zone courante)
Amax2=6% b x h=6x30x35/100 = 63 cm?  (zone de recouvrement)
» Entravée:
(Sp1) = Mtsp1=17,98 KN.m
(Sp2) = Mtsp2= 30,73 KN.m
Mt,,
Mtsp2

=0,58 < 1,15 donc le calcul se fait sous (Sp1)

Données :
e Largeur de la poutre b = 30cm.

e Hauteur de la section ht= 35cm.
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e Hauteur utile des aciers tendus d = 0.9xht=31,50cm
e Fissuration non préjudiciable

e Fbc=14,17 Mpa

e os= 348 Mpa

Mt 17,98.10°
f..d2b  30.(31,50)2.14,17
S =0,9785
o, = e _348mpa

Vs
Mt 17,98.10°

~ Bdo, 097853150348

U= =0,042<0,392 > A's=0

As

=167cm2/ ml

» Enappuis:
» (Sp1) = Mtsp1=65,16 KN.m
» (Sp2) = Mtsp= 47,10 KN.m

Mt
» —®=138>1,15 donc le calcul se fait sous (Spz)

Mtspz

Mt 4710.10°
f,..d2b  30.(31,50)2.14,17
S =0,9416
GS:E:348MPa

Vs

Mt 47,10.10°
pd.os  0,9416.31,50.348

= =011<0,392 > A's=0

As =4,56¢cm2/ ml

Les tableaux représentés ci-apres regroupent I'ensemble des résultants des sollicitations de calcul
(Moments de calcul), les sections d'armatures correspondantes et les sections de ferraillage

adoptées pour I'ensemble de toutes les niveaux poutres de rives et intermédiaires.

Tableau V1.2 : Récapitulation du ferraillage des poutres principales de rives et

intermédiaires

- Moments de ; : i

Position calcul (KN.m) As (calculé) | AS (min) Choix As

Appuis 45,79 3,35 3T14 4,62
Rives 7,87

Travées 17,77 1,27 3T12 3,39
. Appuis 137,88 10,67 4T16 fil + 4T12 chapeau 12,56
inter 7,87

Travées 69,69 5,12 4T14 6,15
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Tableau VI. 3: Récapitulation du ferraillage des poutres secondaires de rives et
intermeédiaires

L. Moments de ; . i

Position calcul (KN.m) As (calculg) | AS (min) Choix As

Appuis 47,10 4,56 3T14 4,62
Rives - 5,25

Travées 17,98 1,67 3T12 3,39
) Appuis 65,16 6,64 3T14fil +3T12 8.01
inter 5,25

Traveées 32,11 3 ,11 3T14 4,62

e-Vérifications:
e-1- Poutres principales (35x45) cm? :
Condition de non fragilité :
Amin = 0,23bxdxftzs/fe = 0,23x35x40,50x2,1/400 = 1,71 cm2.

A 2d0ptée > AAMIN- « e e condition vérifiée.

Contrainte tangente : tu =T/(bxd) = 75,11x10%/(350x405) = 0,52Mpa
JLContrainte tangente admissible : tu = min(0,13 fc2s ; 5SMpa) = 3,25 Mpa.
Tu=052Mpa < tu=325Mpa.......cciiiiiiiiiiiiiiannannn, condition vérifiée.
Il n'y a pas un risque de cisaillement (les cadres seront perpendiculaires a la ligne moyenne
de la poutre).
Calcul des armatures transversales :
Diameétre des armatures transversales :
®t <min (h/35 ; b/10 ; ®I)
®t < min (12,85 ; 35 ;16)
On adopte : Ot =8 mm

Espacement: Selon le RPA 99 version 2003
St <min (0,9d ; 40cm)
JLSt <min (40,5 ; 40cm) => St=30cm
Zone nodale : St <min (h/4 ; 12®l ; 30cm)
St <min (11,25 ; 19,2 ; 30cm) => St=10cm
Zone courante: St <h/2
St<22,5¢cm => St=15cm
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Section des armatures transversales :

At fe T, ~0,3kf,
bst ys  0,9(sin o+ cosa)

k=1 (flexion simple et fissuration non préjudiciable)
fi"=min (2,1 ; 3,3 Mpa) = 2,1 Mpa

(0=90° )= (sino. +cos a ) =1

Fe =235 Mpa ; ys=1,15

(*)= (ﬂ] > (052 0’3'21;’1)'30 = 0,017 CMevvvvvvrer @
St Jeal 09.1.—
115

Pourcentage minimal des armatures transversales :

AlxTe > max (T—“; 0,4 Mpa)

bxs, 2

At T8 . max (0,26: 0,4 Mpa) = 0,4Mpa
bxs,

[EJ 5 048xb _ 040%85 _ () eg )

S, fe 235

De (1) et (2) (%J >0,059¢cm , on prend St=15cm

t
D’ou At>0,893cm?= (6¢ 8=3.02 cm?/ml

=15 cm
Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :
Tr=75,11KN  Map=45,79 KN.m
8u=Moapp | Z=45,79/0,9x45 x 102= 113,06 KN > 75,11 KN

Les armatures longitudinales ne sont pas soumises a un effort de traction.

- Compression de la bielle d’about :

La contrainte de compression dans la biellette est :
ob =Fb/S Fb=T\2 (I’état d’équilibre )

d’ou: op=2T/ab | S=axbA2
a : Longueur d’appuis de la biellette
On doit avoir op <fczs/ yb, Mais pour tenir compte du faite que I’inclinaison de la biellette est

Iégerement différente de 45° donc on doit vérifier que :
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ob < 0,8fcos/ yb

2T/ab < 0,8fcoe/ yb  => a>2T vy, /0,8bfcog
a>2x75,11x1,5/(0,8x 35x 25x 10) = 0,032 m = 3,20 cm
a’=b-5=35-5=30cm

a =min (a’; 0,9d) = 30cm
a=30cm > 3,20 cm............ condition vérifiée

Entrainement des armatures :

Vérification des contraintes d’adhérence :

TUser=T/0,9d.1.n < tUser=S. ftog

ys: coefficient de scellement ys=1,5pour H.A

T : Effort tranchant max T=75,11 KN

n : Nombre des armatures longitudinaux tendus n=6

M : Périmétre d’armature tendue U= m¢ = 3,14 x1, 6=5,024 cm
TUser=75,11x10%/0,9x40,05x5,024x6x102=0,68 Mpa
TUser=1,5x2,1=3,15Mpa

TUser=0,68Mpa < TUser=3,15 Mpa............... condition vérifiée

Ancrage des armatures tendues :
s = 0,6 ys? ftog= 0,6(1,5)? 2,1= 2,84 Mpa

La longueur de scellement droit Is = ®.fe/4.ts

Avec : ® : diameétre d’une barre.

Ls = 1,6x400/ (4x2,84) = 56,44 cm

Cette longueur dépasse la largeur d’appuis « selon les dimensions des poteaux », donc il faut

courber les barres avec un rayon : r=5,5 ®;=5,5x1,4 = 7,7 cm

Calcul des crochets :
Crochets courants angle de 90°
L,=d—(c+¢/2+Tr); Profondeur utile d = 3cm.

L, -219r-1L,
>
! 187

¢, =1,2cm ; L2 =12,7cm ; L1 =26,66cm
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¢, =1,4cm ; L2=11,7cm ; L1=26,13cm
¢, =1,6cm ; L2=10,7cm ;  L1=25,59cm
La longueur de recouvrement :
Selon le R.P.A 99 (version 2003), la longueur minimale de recouvrement est de 40 @
en zone lla.
d=12cm — 1=48cm
d=14cm — |I=56cm
d=1,6cm — |I=64cm
Vérification des contraintes (ELS) :
Mser= 12,99 KN.m
As= 3,39cm?
Position de I’axe neutre :
by?/2-n.A (d-y)=0
= 17,5y2+50,85y-2059,42= 0 =y =9,49 cm
Moment d’inertie :
I=by?/3+n.A (d-y)? = 58863,83 cm*
Contrainte maximale dans le béton comprimée onc:

Mser  12,99x10°

=Ky= xy="—"""x9,49=2,09 Mpa
{ o =Y = T Y " Toeg6383 P
G,. =15 Mpa
obc=2,09< G, = 15Mpa ...oooiiiiiiiii condition vérifiée.

Vérification de la fleche :
Mismax= 12,99KN.m,  Mo= (G+Q) 1/8 =11,72 KN.m (aI’ELS)

As = 3,39cm?

h/IL>1/16 =0,12>0,06.....cccoieeeieiaaaan... condition vérifiée
h/L > Mt/10Mo =0,12>011 .......ooviieeann. .. condition vérifiée
As/b.d < 4,2/fe =0,002<0,0105 .........ovvniivnnnnnns condition vérifiée

e-2- Poutres secondaires (30x35) cm? :
Condition de non fragilité :
Anmin = 0,23bxdxftzs/fe = 0,23x30x31,50x2,1/400 = 1,14 cm?,

A 200ptee > AN e ee et condition vérifiée.
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Vérification de la contrainte de cisaillement :
Contrainte tangente : tu = T/(bxd) = 36,21x10%/(300x315) = 0,38 Mpa
{Contrainte tangente admissible : Tu = min(0,13 fc2s ; 5SMpa) = 3,25 Mpa.
u=038Mpa < Tu=325Mpa......ccoeetiiiiiiiiiiiiiannnn, condition vérifiée.
Il n'y a pas un risque de cisaillement (les cadres seront perpendiculaires a la ligne moyenne

de la poutre).

Calcul des armatures transversales :
Diametre des armatures transversales :
®t <min (h/35 ; b/10 ; ®I)
®t < min (10 ; 30 ; 14)
On adopte : ®t=8 mm
Espacement :
St <min (0,9d ; 40cm)
JLSt <min (31,5;40cm) =>St=20cm
Zone nodale : St <min (h/4 ; 1201 ; 30cm)
St <min (8,75; 16,8 ; 30cm)
=>St = 5cm
Zone courante : St <h/2
St<17,5cm
St=15cm
Section des armatures transversales :

At fe T, ~0,3kf,
bst ys  0,9(sin o+ cosa)

k=1 (flexion simple et fissuration non préjudiciable)
f"=min (2,1 ; 3,3 Mpa) = 2,1 Mpa

(0=90° )= (sina. +cos a. ) = 1

Fe =235 Mpa ; ys=1,15

()= (ﬂ] ,(038-031.21)30 _ 0,040 CM..covvvvrrriviivririonns @)
cal

St 0,9.1.§

Pourcentage minimal des armatures transversales :

Alxfe > max (T—“; 0,4 Mpa)
bxs, 2
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At x fe
bxs,

> max (0,19; 0,4 Mpa) =0,4 Mpa

ﬂ >0,4><b_0,4><30
St ) -~ fe 235

De (1) et (2) (?] >0,051cm , onprend S;=15cm

t

D’ou At>0,77cm?= (4¢ 8 =2,01 cm?/ml
St=15cm
Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :
Tmax= 36,21KN  Mapp= 17,98 KN.m
8u= Mapp / Z=17,98/0,9x31,50x102= 63,42 KN > 36,21 KN

Les armatures longitudinales ne sont pas soumises a un effort de traction.

-Compression de la bielle d’about :

La contrainte de compression dans la biellette est :
op = Fb/S Fb = T\2 (I’état d’équilibre )

d’ou: op=2T/ab S=axbA2
a : Longueur d’appuis de la biellette
On doit avoir op < fcas/ yo, mais pour tenir compte du faite que I’inclinaison de la biellette est

légérement différentes de 45° on doit vérifier que :
b < 0,8fcasl Vo

2T/ab < 0,8fcos/ yp  =>a>2T vy, /0,8bfczs

a > 2x36,21x1,5/(0,8x30x25x10) = 0,018m = 1,8 cm
a’=b-5=230-5=25cm

a=min (a’; 0,9d) = 25cm
a=25m>18cm.... condition vérifiée.

Entrainement des armatures :

Vérification des contraintes d’adhérence :

TUser= T/O,gdun < T_User: \|IS. ft28

ys: coefficient de scellement s =1,5 pour H.A
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T : Effort tranchant max T= 36,21 KN

n : Nombre des armatures longitudinaux tendus n=6

M : Périmeétre d’armature tendue p=mng¢= 3,14 x1,4 =4,39 cm
TUser = 36,21 x10%/0,9x31,50x4,39x6x102 = 0,48 Mpa

TUser =1,5x2,1= 3,15 Mpa

TUser= 0,48Mpa < tUser = 3,15 Mpa............... condition vérifiée

Ancrage des armatures tendues :

s = 0,6 ys? ftog= 0,6(1,5)2 2,1= 2,84 Mpa

La longueur de scellement droit Is = ®.fe/4.ts

Avec : @ : diametre d’une barre.

Ls =1,4x400/ (4x2,84) = 49,38cm

Cette longueur dépasse la largeur d’appuis « selon les dimensions des poteaux », donc il faut

courber les barres avec un rayon : r = 5,5 ®=5,5x1,4 =7,7 cm

Calcul des crochets :

Crochets courants angle de 90°

L,=d—(c+¢/2+Tr); Profondeur utile d = 36cm.
L s Lam210r-L,

1,87
¢, =14cm ; L. =8,3¢cm ; L1=12,95¢cm
¢, =12cm ; L2=9,3cm ; Li=12,42cm

La longueur de recouvrement :

Selon le R.P.A 99 (version 2003), la longueur minimale de recouvrement est de 40 ®
en zone lla

®d=14cm — |=56cm

®d=12cm — |=48cm

Vérification des contraintes (ELS) :
Mser= 12,98 KN.m

As= 3,39 cm?

Position de I’axe neutre :

by?/2-n.A (d-y)=0

— 15y2+50,85y-1601,77=0 =y = 8,78 cm
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Moment d’inertie:
| = by3/3+n.A (d-y)2=33017,05 cm?

Contrainte maximale dans le béton comprimee onc:

| ~ 33017,05

3
{ ov0 = K.y =0y - 200295 76 - 3.45 Mpa
9

5,. =15 Mpa

obc=345< G, = 15Mpa ...oooiiiiiiiii condition vérifiée.

Vérification de la fleche :

Mismax = 12,98 KN.m, M= (G+Q) I2/8 =21,60 KN.m (al’ELS) As = 3,39 cm?
L=4,75m h=35cm  b=30cm

h/L>1/16 = 0,07>0,06 .......c.ccevvviiiiniannnn. condition vérifiee

h/L > Mt/10My = 0,07>0,09 ........covveneeenn. .. condition vérifiée

As/b.d < 4,2/fe = 0,003<0,0105 ..........cevvvenn... condition vérifiée

Donc le calcul pratique de la fleche n'est pas nécessaire.

Le ferraillage des poutres principales et des chainages est regroupé dans les tableaux suivants

Tableau VI 4: Ferraillage des poutres principales de rives.

En Appuis En Travées
AT
N L 3T}
A1 108 .
(| .-I}.--'Jrlﬂ .'}..-—'Z;T.If-iﬁl'
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Tableau V1.5: Ferraillage des poutres principales

intermédiaires.

En Appuis En Travées

| ATI6Fil '
" 0 :‘:AJH chap IR R R

JOS JOS "O—r-'laloior;

1A
Pvrrp Ao
f

il Y chap — 0 98
“.g.‘_ i1 ¢ Imp/’.‘“

Tableau VI. 6 a: Ferraillage des poutres secondaires de rives

En Appuis En Travées

3T14 Fil

ey T

108 A 408

- "« "‘ *'- iT ) " 1‘ ."‘ 3T14 Fil
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Tableau VI. 7: Ferraillage des poutres secondaires intermédiaires.

En Appuis En Travées

_3T14Fil

. - B 3T14 -."h -.‘- .1\.
{ { {‘ 3TI2 Chap

408
408 Tt ikl

3T12 Chap '} 3 }

3Tl4 3T 14Fil

VI1-1-2- Les poteaux :
a- Méthode de calcul :

En général, les poteaux sont sollicités par un moment de flexion, un effort normal et un
effort tranchant, le calcul doit se faire en flexion composée.

La section des armatures doit étre égale au maximum des sections données par les Combinaisons
suivantes :
M — A,

max coresp

N
o 1%Genre:135G+15Q) N_. M, .. —A,

M__ ;N - A,

max * coreep

M —+ A,

NET.I.EJ{ o coreesp

o 2°™Genre: G+tQtE;08GxE. !N M — A

min ! “coreep

N - A,

max / coreep

Dans le calcul relatif aux « ELU », on introduit des ccefficients de sécurité (ys, yb)

Pour la situation accidentelle: |  ys=1 = o0,=400 Mpa.

=115 = o0,=18,48 Mpa
Pour la situation courante ‘ 7s=115 = o,= 348 Mpa.

yb=15 = o,=14,17 Mpa
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b-Ferraillage exigé par R.P.A 99 (version 2003) : ...................... RPA (art 7.4.2.1)

Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence droites et sans crochets

Le pourcentage minimal des aciers sur toute la longueur sera de 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 minimal est de 12 mm

La longueur minimale de recouvrement est de 40 @ (zone I1a)

La distance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25cm en zone lla .

Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible a I’extérieur des zones nodales.

poteaux

Amin= 0,8 %X S

Amax1 = 4%X S

Amaxz = 6%X S

(40x40) cm?

12,8

64

96

(35x35) cm?

9,8

49

73,5

c- Exemple de calcul :
Poteaux (40x40) cm?:

Il faut prendre le cas qui correspondant a la valeur maximale .
Combinaison de 1¢" genre (1,35G+1,5Q) :
Il faut prendre le cas qui correspondant a la valeur maximale .

> (a)- Nmax= 1510,01 KN  Mcorresp= 8,47 KN.m

Détermination du centre de pression :

e=M/N=0,0056m. ............. e =0.0056m<h/2=0.4/2=0.2m donc :

(Le centre de pression est a I’intérieur de la section entre lesarmatures AA”’)

Mu:Nu(d-% +e)=1510,01(0,36-0,40/2+0,0056)=250,05 KN.m

Vérification si la section est surabondante:
= { Ny =1510,01 KN < 1836,43KN............... vérifiée
My =250,05KN.m < 336,83 KN.m .......... vérifiée

Puisque les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont

{ Nu <0,81fbc.b.h

My < Nu.d (1-0,514Nu/b.d.fbe)

pas nécessaires (A1=0) .
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> (b)' Nmin=41,14KN Mcorresp =0,846KN.m

Détermination le centre de pression :
e=M/N=0,846/41,14=0,020m

Mu:Nu(d-% +6)=41,14(0,36-0,40/2+0,020)=7,41 KN.m

Vérification si la section est surabondante:

Nu<0,81fbc.b.h Nu=41,14KN < 1836,43KN........ condition vérifiée
=

Mu<Ny.d (1-0,514Nu/b.d.fbc) Mu=7,41KN.m < 14,66KN.m.. condition vérifiée.

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
Nécessaires (A2=A’>=0)

> (C) Mmax: 31,487KNm Ncorresp = 1255,11KN
Détermination le centre de pression :
e=M/N=0,025m

Mu = Nu (d-% +6)=31,487(0,36-0,40/2+0,025)=5,83KN.m

Vérification si la section est surabondante:

Nu<0,81fbc.b.h Nu =1255,11KN < 1836,43KN... .....condition vérifi¢e

Mu<Nu.d (1-0,514Nu/b.d.fbc) [Mu =5,83KN.m < 308,98KN.m ... condition vérifiée
Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
Nécessaires (As=A’3=0)

< combinaison de 2°™® genre :

> (a)' Nmax:1369,10KN Mcorresp = 9,801 KN.m
Détermination le centre de pression :
e=M/N=0,0071m

Mu:Nu(d-% +e)=1369,10(0,36-0,40/2+0,0071)=228,78KN.m

Vérification si la section est surabondante:
{ Nu<0,81fbc.b.h D{Nu =1369,10KN< 2395.00KN ....... condition vérifiée

Mu<Nu.d (1-0,514Nu/bdfbc) Mu = 228,78 KN.m < 362,53KN.m ..condition vérifiée
Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
Nécessaires (As=A’s=0)

> (b)- Nmin=633,23KN  Mcorresp = 2,25KN.m
Détermination le centre de pression :

e = M/N = 2,25/633,23 = 0,0035m
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Mu=Nu (d-% +e) =633,23 (0,36-0,40/2+0,0035) = 103,53 KN.m
Vérification si la section est surabondante:
Nu<0,81fbc.b.h Nu = 633,23KN< 2395,00KN ... ...condition vérifiée.

Mu<Nu.d (1-0,514Nu/b.d.fbc) u =103,53KN.m < 200,08KN.m ... condition vérifiée.
Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas

Nécessaires (As=A's=0)

> (C)' Mmax: 63,94KNm Ncorresp = 65,92KN
Détermination le centre de pression :

e = M/N = 63,94/65,92= 0,969

Mu = Nu (d-% +€) = 65,92 (0,36-0,40/2+0,969) = 74,42 KN.m

Vérification si la section est surabondante:
Nu<0,81fbc.b.h Nu = 65,92KN< 2395,00 KN ............... condition vérifiée

Mu<Nu.d (1-0,514Nu/b.d.fbc) (Mu =74,42KN.m >23,42 KN.m...condition non Vvérifiée

Donc la section n'est pas surabondante, il faut vérifier si la section est partiellement ou
entierement comprimée.
(d-c)Nu-Mu < (0,337 h-0,81C)fbc.b.h
(d-c)Nu-Mu = (0,36 -0,04).65,92 -74,42 =53,49 KN.m
(0,337 h-0,81c)fbc.b.h = (0,337.0,40-0,81.0,04).18,48.103.0,40.0,40 =302,77 KN.m
(d-c)Nu-Mu =53,49KN.m < (0,337 h-0,81C)fbc.b.h2 = 302,77 KN.m ......condition Vérifiée
Donc la section est partiellement comprimée.
Calcul du ferraillage:
Le calcul de la section d’armature ce fait a la flexion simple avec :
My = 74,42 KN.m
Foc =18,48 Mpa
os— fe/ys = 400Mpa
b=40cm
d= 36cm

Mu

f..d2b

£ =0,96

3
As Mt 74,42.10 _53gem?

" pdo, 09636400

U= =0,077<0,392 > A's=0
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Donc : Ae=A's=0

Section adoptée :

La section d’armature qu’on doit tenu en compte c’est le max entre les trois sections calculées et
la section minimale exigée par RPA 99 V.2003

Donc :

Pour une section de béton (40x40) cm?

Anminr.r.A= 12,80 cm?

Aadopte= max (A1, Az, Az, A4, As, As Aminrra) ) = max (0,00; 0,00 ;5,38 ;12,80 ) = 12,80cm?

On adopte 4T14+4T16=14,20 cm?/ml.

Vérification de la contrainte de cisaillement :

On prend I’effort tranchant max et on généralise les nervures d’armatures pour tous les poteaux
La combinaison ( G + Q & E ) donner I’effort tranchant max.
on va Vérifier par rapport le poteau le plus sollicité (40x40 ) cm?
Tmax=45,91 KN.m
Contrainte tangente (Art A-5.1.1) : tu =T/(bxd) = 45,91x10%/ (400x360)=0,318 Mpa

Contrainte tangente admissible : E: min (0,13 fc2s ; SMpa)=3,25Mpa.
tu =0,318Mpa< E=3,25 Mpa....oooveviiiiiiiine, Condition Vérifiée.

Il n'y" & pas de risque de cisaillement.
Calcul des armatures transversales :

Diameétre des armatures transversales : BAEL91: (art A.8.1,3)

ot = Dl/3
Ot=20/3
Ot =8 mm

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a l'aide de la formule:

At _p,.V,

St h,f,

-V, : Effort tranchant de calcul

-h1 : hauteur totale de la section brute

-fe : Contrainte limite élastique de I'acier d'armature transversale

-pa . Coefficient correcteur égal a 2,5 si I'elancement géométrique Ay > 5 et a 3,5 dans le cas
contraire.

-St : Espacement des armatures transversales.
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Espacement :
D’apres le R.P.A 99 (version2003) on a :
-En zone nodale : St <min (10 @ ; 15cm) =15cm  Soit S¢= 10cm.
-En zone courante : St < 150 =30 cm Soit S¢= 15cm.
Calcul de I’élancement géométrique Ag :
Ag =Ls/b
Avec: L : Longueur de flambement du poteau.
b : Dimension de la section droite du poteau.
L+=0,7 Lo
A=0,7Lo/b=0,74/04=7
A=7>5 = pp=2,5
S..p..V, 10%x2,5x4591x10
h,.f, 40.235

Donc: At= =1,22 cmp

Quantité d’armatures transversales minimales :
At/ t.b en % est donnée comme suit :
M=7>5:= 03%
Alors : Zone nodale :  A{=0,003.10.40= 1,20 cm?
{ Zone courante : A¢=0,003.15.40 =1,8 cm?
On adopte aux poteaux de sous-sol : 8T8 soit S = 4,02 cm?

Vérification de la section minimale d’armatures transversales :

A f
> max(r. ;0,4MPa)= 0,4 Mpa
b.S, ;
Zone courante : 4,02x400 =2,68Mpa>0,4Mpa........... condition Vérifiée
40x15
Zone nodale : % =4,02Mpa>0,4Mpa........... condition Vvérifice
X

Détermination de la zone nodale:

La zone nodale est constituée par le nceud poutre-poteau proprement dit et les extrémités des

<—|—><—;>¢
| |

Bg

Les longueurs a prendre en compte pour chaque barre sont données dans la figure suivante:
{ h'=Max(he/6;b;h;60cm)=Max(306/6;40;40;60)=60 cm

barres qui y concourent.

L'=2.h =2x40=80 cm
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Disposition constructive des armatures des nceuds :

Les nceuds dans une construction sont des points critiques,donc selon les régles parasismiques
algériennes au but d’évité I’éclatement des ces zones on doit prévoir des cadres traditionnels ou
deux U superposés formant un carré ou un rectangle avec un espacement maximum de 10cm et

un nombre minimum de 03 cadres par nceud.

02 U superposes

Les sollicitations max et sections d’armatures correspondants aux différents niveaux sont
résumees dans les tableaux suivants :

Tableau V1.8:Tableau récapitulatif du sollicitations max et sections d’armatures des

poteaux.
Valeur en | As(calculer) | As(min) :
Etages Efforts KN KN.m cm) cm?) Choix As(cm?)
Nmax 274,654 0
Mcorr 0,0434
Nmin 14,478
ELU 0 9,8 4T14 + 4T12 10,68
Meorr 0,489
Mmax 1,7741 0
(35X35) cm? Ncorr 28,37
Nmax 226,48 0
Meorr 0,334
Noin | 2113 0 9,8 AT14 +4T12 | 1068
G+Q+E , ,
0.8G+E Mcorr 0,4095
Mmax 3,5112 0
Ncorr 24,28
Nmax 1510,01
6,71
Meorr 8,47
Nmin 41,14
ELU 0 12,80 4T16+4T14 14,20
Meorr 0,846
Mmax 31,48 0
2
(40x40) cm Neow | 1255,11
Nmax 1369,1
6,83
Meorr 9,801
OrQtE | Nmn | 03323 | ) o 1280 | 4T16+4T14 | 1420
O8G+E Mcorr 2,25 " l y
Mmax 63,94
5.35
Ncorr 56,92
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TableauV1.9 : Récapitulation du ferraillage des poteaux

Niveaux Ferraillages
=2T14
7T
03 eme étage
a | —4T1P
05 eme étage
(35x35) cm? 2 /_‘ 08
cT1l4
2T16
T
Sous-sol jusqu’a
4T14
2°me étage —
(40x40) cm?
-8
cT1lE
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VI1I-1- Introduction :

Le voile ou le mur en béton armé est un élément de construction vertical surfacique coulé
dans des coffrages a leur emplacement définitif dans la construction.

Ces éléments comprennent habituellement des armatures de comportement fixées
forfaitairement et des armatures prises en compte dans les calculs.

On utilise les voiles dans tous les batiments quelle que soit leurs destination (d'habitations, de
bureaux, scolaires, hospitaliers, industriels,...).

VI11-2- Systéeme de contreventement :

Les systémes 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 systeme 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 bloquent les voiles dan leurs déplacement .Par conséquent une attention
particuliere doit étre observée pour ce type de structure.

a) Conception :

- Il faut que les voiles soient placés de telle sorte qu'il n'y ait pas d'excentricité (torsion).
- Les voiles ne doivent pas étre trop éloignés (flexibilité du plancher).

- L'emplacement des voiles ne doit pas deséquilibrer la structure (il faut que les rigidités dans
les deux directions soient trés proches).

b) Calcul :

Dans les calculs, on doit considérer un modéle comprenant l'ensemble des éléments
structuraux (portique-voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois de
comportement de chaque type de structure.

Principe de calcul :

L'étude des voiles consiste a les considérer comme des consoles sollicitées par un moment
fléchissant, un effort normal, et un effort tranchant suivant le cas le plus défavorable selon les
combinaisons suivantes :

1) G+ QzE (vérification du béton)

2) 0,8G + E (calcul des aciers de flexion)
Le calcul des armatures sera fait a la flexion composée, par la méthode des contraintes et
vérifié selon le reglement R.P.A 99 (version 2003).

Les murs en béton armé comportent trois catégories d'armatures :

- armatures verticales
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- armatures horizontales (paralleles aux faces des murs)

- armatures transversales

V11-3- Méthode de calcul :

On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la R.D.M) :

N MV _ — 085fc,
Gl =—*——< g ="t "8

=18,48 MPa
A I 1,15

Avec : N : Effort normal appliqué.

M : Moment fléchissant appliqué.

A : Section du voile.

V : Distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée.

| : Moment d'inertie.

On distingue 3 cas :
1 cas:
Si: (o1et o2) >0 = la section du voile est entierement comprimeée " pas de zone tendue ".
La zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99 (version 2003)
Amin=0,15.a.L
2°Me cas
Si: (o1eto2) <0 = lasection du voile est entierement tendue " pas de zone comprimée"
On calcul le volume des contraintes de traction, d’ou la section des armatures verticales :
Av = Ft/ fe ; on compare Av par la section minimale exigée par le R.P.A 99 (version 2003).
-Si: Av < Anmin=0,15% a.L, on ferraille avec la section minimale.
-Si : AV > A min, On ferraille avec Av.
3¢Me cas:

Si : (o1 et o2) sont de signes différents, la section du voile est partiellement comprimeée, donc
on calcul le volume des contraintes pour la zone tendue.

1) Armatures verticales :

Elles sont disposées en deux nappes paralléles servants a reprendre les contraintes de flexion
composée, le R.P.A 99 (version 2003) exige un pourcentage minimal égal a 0,15% de la
section du béton.

Le ferraillage sera disposé symétriquement dans le voile en raison du changement de direction
du séisme avec le diameétre des barres qui ne doit pas dépasser le 1/10 de I'épaisseur du voile.
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2) Armatures horizontales :

Les armatures horizontales paralleles aux faces du mur sont distribuées d'une facon uniforme
sur la totalité de la longueur du mur ou de I'élément de mur limité par des ouvertures; les
barres horizontales doivent étre disposées vers I'extérieure.

Le pourcentage minimum d'armatures horizontales est donné comme suit :
- Globalement dans la section du voile 0,15% .
- En zone courante 0,10 %.

3) Armatures transversales :

Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont a prévoir d'une densité
de 4 par m2 au moins dans le cas ou les armatures verticales ont un diametre inférieure ou égal
a 12 mm. Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec un espacement au
plus égal a 15 fois le diamétre des aciers verticaux.

Les armatures transversales peuvent étre des épingles de diamétre 6 mm lorsque les barres
longitudinales ont un diamétre inférieure ou égal & 20 mm, et de 8 mm dans le cas contraire.

Le schéma suivant représente la disposition des voiles dans notre structure :

l L ] L 3 i
Wil
vl
- L 2 L . 3 * H
LE L
Fees - R 1
will wi?
L | | | Y T N—)
vid vi4
| ESRE S
w0 wli
w2 wis
it L 4 it L L iy
vl vh
T T L | i
—_—

Figure VI1.1: Schéma descriptif d’une disposition des voiles structure
VI11-4- Ferraillage des voiles :

Exemple de calcul :

Voile v5 sens (y) :

Ona:
a=20cm N =2723,52 KN
A =0,20x 3,1 =0,62 m2 M =2466,373 KN.m

V= 3'2—1 + 0,40 =1.75m
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3
i =220 — 0,496 m*
12
T =1193,35 KN

Détermination des contraintes :

N MV
6, =—+—
A I
-2 -2
o = 2723,52x10 . 2466,373x1,95x107% _ 14.089 MPa
0,62 0,496 0.40
<+“—> -
.. N_MV —1__ 0.20m |
A § 0.40
272352x1072 2466,373x1,95x1072 ] 3.1m o
G, = ’ - ’ ' =-5303 MPa < ' >
0,62 0,496

: (o1 et o2) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc on
calcule le volume des contraintes pour la zone tendue.

1;=-5.303
s x-b
' X " ¥ .r11= 14.09 Mbpa
L=3.1m !
b—— — $c
x=-—22 x| = >39  431-0847m
01+0, 14,089+5,303
Y=L-x=3,1-0,847=2,253m
_ 02X(x=b) _ —5303x(0,847-0,4)_
O3 =—— — = 0547 =-2,798 Mpa

Déterminations des armatures verticales :

Partie voile :

f,==05(x — b)a = 0.5 X 2,79 X (0,84 — 0,4) x 0,20 x 103 = 122,76 kn
2

_f2_122,76x10
V27%¢™ 348

T=0,5% 07 X x X a=0,5%14089,20x0847x0,20=1193,35 kn

=3,52cm?

1LAXT _ x 1,4x1193,35x10 _ 0,84
X==1,1x —"""—x —=14,30 cm?

Ayj =11X fe L 348 31
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ASl = AV2 + AV]:17,82 sz
Vérification RPA 2003 :

Vérification vis a vis du RPA99/V2003 (art : 7.7.4.1) :

Amin=0.2% bLt

b : épaisseur du voile.

Lt: longueur de la section tendue.L=x=0,847
AminpPrA = 3,38 cma2/ml

Le pourcentage minimal d’apres 1’article 7.7.4.3 du RPA99V2003 :
L=y
Amin=0.15%x bxLc
Amin= 6,75 cm2
A52:2Amint+Aminc:13,51 sz
ASl> Amin...ooooooeeoee cv

Condition de non fragilité :
Amin=B X L X frz8 /fe=20 X 310X 2,1/400=32,55cm

Section des armatures :
As=max(A. ,As,AminrrA)=32,55 cm?

Le diamétre :
D<1/10xa (mm)
D <(1/10).200
D <20 mm
On adopte : e D=12mm

L'espacement:
-Selon le BAEL 91,0na:

St<min {2.a, 33 cm}

St<min {40,33cm} = St<33CMeiiiiiiiiiiiiieeee e D).
- Selon le R.P.A 99 (version 2003) on a :

St<min{l,5xa; 30 cm}

St<min{30,30cm} = St<30CM oo 2).
Donc : St < min {StgaeL ; Strp.agg}

St<30cm

On adopte un espacement de 20 cm

e Zone d’about : Lz=(3,1/10) X2=0,62m ; St=15cm Soit 4H12.
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e Zone courante : Lz=3,1-0,62=2,48 m ; St= 20 cm Soit 11HA12.
Ferraillage horizontal a I’effort tranchant :
a. Vérification des voiles a I’effort tranchant :

La vérification de la résistance des voiles au cisaillement se fait avec la valeur de ’effort
tranchant trouvé a la base du voile, majoré de 40% (Art 7.7.2 RPA99/version 2003).

La contrainte de cisaillement est tu = 1.4 Tcalcul / b0 d’avec :

T : Effort tranchant a la base du voile.

b0 : Epaisseur du voile.

d : Hauteur utile =0.9 h.

h : Hauteur totale de la section brute.

La contrainte limite est T = 0.2 fc28 :1’article 7.7.2 du RPA 99 /version 2003.
Il faut vérifier la condition suivante : tu<r.

b. Calcul de ’armature horizontale résistante a ’effort tranchant :

la section At des armatures d’ame est donnée par la relation :

At/bo St> ( tu—0.3 fij K)/0.8 fe

K= 0 dans le cas d’une fissuration jugée tres préjudiciable. En cas de bétonnage non munie
D’indentations au niveau de la surface de reprise.

D’autre part le RPA99/version 2003 prévoit un pourcentage minimum de ferraillage qui est de
L‘ordre de 0.15% de la section du voile considérée si : < 0.025 fces

0.25 % de la section de voile si o > 0.025 fc2s

Exemple d’application :
On prend comme exemple de calcul le voile V7, parce qu’il est soumis a un grand effort
tranchant.

tu =1.4 Tcalcul/ bod

Tu = (1.4X1193,35/0.20 X 2,91)x10~3 =2.87 Mpa
1 =0.2*25 =5Mpa

TU ST oo condition vérifiée.

Donc pas de risque de cisaillement

St <min (0.9Xd ; 40cm) Art 7.7.4.3 RPA99
St=20cm

At>0,20%X0.20%2.87 /0.8 X400

At =3,58 cm2

Choix des barres :
On prend 8010 = 6,26 cm?
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HA12 /5t=20 cm

l
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HA12 /5t=15 cm

e=20cm

[
J J

d

1
b

- 2(L/10)=0,68 m
N il

L'=1,55m

Figure VI1.2: Schéma de ferraillage de voile V5

»

Le ferraillage donné dans les tableaux ci-dessous est le ferraillage total du voile

(pour les deux sens) :

Tableau VI1.1:Ferraillages des voiles (zone 11)

voile V1-v4-v5-v8 | V7-v6-v3-v2 | V9-v10-v11-v12 V14-v13
L(m) 3,5 2,5 2,00 4,75
A(m) 0,20 0,20 0,20 1,03
I(m*) 1,10 0,34 0,18 2,14
ol(mpa) <18,48 cv 14,08 1,78 3,30 1,56
o2( mpa) <18,48 cv -5,30 -3,55 -0,67 1,15
Amin pa 3,38 6.60 1,35 8,09
Ay min (cm?) 13,51 24,20 1,34 8,42
Section requise 32,55 42,16 9,53 21,45
Section adoptée(2face) 33,18 44.16 33,40 43,99
Zone d’about(2 face) 9,05 9.24 11,31 9,05
Zone courante(2face) 24,13 22.6 11,31 22,62
poteau / 8HA14 8HA14 8HA14
HA courante(2face) 2x11HA12 2x10HA12 2x5HA12 2x10HA12
HA d’abouts(2face) 2x4HA12 2x5HA12 2x5HA12 2x4HA12
St(cm)(courante) 20 20 20 20
St(cm) (about) 15 10 10 15
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Choix des barres :

Les résultats sont résumés dans le tableau ci-apres :

Tableau V11 2 : Ferraillage horizontal des voiles

Voile h Vy At Choix (ml) St
V1-v4-v5-v8 3.50 562,07 2,69 8HA10 20
V7-v6-v3-v2 2,50 292,92 1,18 8HA10 20
V9-v10-v11-v12 2,00 26,05 0,46 8HA10 20
V4-v13 4,75 525,98 1,67 8HA10 20
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VII1.1.Calcul du voile périphérique
VI111.1.1.Définition

Le voile périphérique est un organe enterré cloture le périphérique sou terrain 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 1’action de poussé de terre extérieure et butée de remblais compacte
sous dallage.

Le 2eme 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 périphérique 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’apres 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 de 0,1°, dans les deux sens (horizontal et
vertical).

1. Sollicitations de calcul :

On fait le calcul pour une bande de 1 m largeur :
Notre voile doit résister sous deux sollicitations :
2. Poussée supplémentaire due a la surcharge : d’ou Q =2,5 KN/m?.

3. Poussée des terres : avec

— 3
Y : Poids volumique de la terre Y =17 KN/m™.

® : Angle de frottement interne du sol ¢ = 25°.

- h: Hauteur du voile h=4,00-0,30= 3,70 m

Calcul des pousses :

Les deux pousses exerceées a la face du voile sont calculé avec une majoration par

coefficient Ka’.

Ka : Coefficient de poussée des terres Ka = tg? (% - Ej

2
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Ka' = Ka/cos(B—A) avec (B=A=0°

Ka'=Ka= tgz(45° - %) = tg?(32,5°) = 0,405

Ka' = Ka =0,405.

VI1Il1.1.2.Dimensionnement :

D’apres le R.P.A 99 (version 2003) ; I’épaisseur doit étre supérieure ou égale a 15cm.

On adopte : ep = 20 cm.

VI111.1.3.Calcul des charges :

0,40

h=3,70m

LA A A A AAA

|

Figure VI11.1 : Schéma de la distribution des charges sur de voile périphérique.

e Calcul de la poussee des terres ( P1) :
P1=~Kay.h = 0,5%0,405 x17,00 x 3,70 =12,74 KN /m?.
e Calcul de la poussee due a la surcharge ( P2):
P, =Ky’ .q.h = 0,405 x2,50%3,7 = 3,75 KN /m?.
e Charge totale a L’ELU :
Q =135P1+15P2 = 1,35%12,74+ 1,5%3,75 = 22,82 kn/ml.
Q= 22,82 kn/ml.
VIIl.1.4.Ferraillage du voile périphérique :
L’étude se fait pour le cas d’une dalle uniformément chargée.
Lx = 37-040 = 3,30m; Ly = 592 — 0,40 = 552 m.

a:5:@:0,60>0,4

L, 552
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= La dalle qui est appuyée sur 4 cotés travaille dans les deux sens.

M,, =u0.L2 vec .| #=0:60 W, = 0,081
: =
Moy = H,-M,, v=0(ELU)  |p, =0,305

Myx = 20,13 kn.m
M,y = 6,14 kn.m

VI11.1.4.1.Les valeurs des moments en travée et appuis sont :

M, =0,75M _,=1510 kn.m M., =0,50M _=10,06 kn.m
M,, =0,75M = 4,61kn.n M,, =0,50M = 3,05kn.n
VI11.1.4.2.Calcul du Ferraillage :
Exemple :
VII1.1.4.3.En travée :
e Sens (x)
M, =1510 knm; b=100 cm; h=20cm; d=0,9n=18 cm
3
p= M DIOA0" 45555 1 _0392 5 A =0,
bd2o,, 100x(18)2x14,17
£ =0,983
3
A = My, = 15,10.10 = 2,45 crme/ml.
p.do, 0,983x18x348
e Sens(y)

M,, =4,60 knm; b=100 cm; h=20cm; d=0,9h=18 cm

M 3
n= My _ 4,60.10 ~0,010<p1, =0392 —> A’
bd2.c,, 100x (18)2x14,17
S =0,994
M 4,60.10 3

tx

A = = =0,738 cm?/ml.
p.do,  0,994x18x348

VI11.1.4.4.Condition de non fragilité

e Sens(y)
D’aprés R.P.A 99 (version 2003) on a:

Ay min = 0,10%.b.h = 0,001 x 100 x 20 = 2,00 cm?/ml.
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Et d’aprés B.A.LE.L.91ona:

Aymin=8.h,=8x0,20 =1,6 cmz/ml.

DonC : Aadoptée = max {Acalculée’ Anin R.P.A2003’Am'n B.AE.L91 }
A iopze =MaX {0,78;2,00;1,6 |

A ioprze = 2,00 cé/ml,

On prend : 5T10/ml soit une section de 3,93cm?/ml et un espacement de 20cm.

e Sens (X)
D’aprés R.P.A 99 (version 2003)on a :

Ax min = 2,00 cm3/m.

D’aprés B.A.LE.L91,0na:

Axm’n = Aym’n (s_—aj =16 [3_2'60j =1,92 CmZ/mI.

2
donc : A e, = max {2,45 ;2,00 ;1,92 |
Aadoptée = 2!45 ce/ml.

On prend : 5T10/ml soit une section de 3,93 cm?/ml et un espacement de 20 cm.

VII1.1.5.Les vérifications :

Vérification de I’effort tranchant

V... =(Qqx L, x L :22,82><3’30>< L = 28,96 kn
mex a 2 0,60
1+— 1+
2 2
3

v, = Ym _ 2896X10° 4 15 \ipy

b,d 100x18x10
1-7,im =0,07.f /vy, =0,07.25/1,5=1,17 MPa.
Tulimt = L,17 > 1y = 0,16 e s i et e s et et e e e e et e e e e CONitiON VéTIf TéE

Donc la dalle est bétonnée sans reprise.

Vérification des contraintes a L’E.L.S

a= 0,60 K, = 0,081
v=02(ELS) " |n, = 0305
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Je =P, +P, =16,49 kn/ml.
M,, =1,.0s-L, =4,41kn.m
M,, =n,M, =134 knm

My = 0,75Mgy = 3,31 kn.m
{ My = 0,75Mgy = 1,01 t.m

e Sens (X)
Mger = 3,31knnmb  ———p A=0,53 cm?
Aadopter=2,00 cm?
Position de I’axe neutre :

by?
T+n.A(d—y) =0 =>y=290cm

Moment d’inertie :

by3
[= %+n.A(d _ )2 = 7653,26 cm*

Contrainte maximal dans le béton comprimée Gy :

( “Ky= Mser —3’31'103><290—125M
icb‘:_ Y=, YT Tessze T T e

0,. = 15 Mpa

be = 1,25 < G_bc = 15MPA oot Condition vérifiée.

G5 = min ( %fe ;110 \nf e j (Fissuration préjudiciable).

= min ( 34oo 11104/1,6x 2,1 jzmin (266,67;201,63 ).

o. = 201,63 MPa.

o, =15xkx(d-y) = 15>< I L x(d-y)

X
3
o, =15x 51107 18 _290)= 97,96 MPa
7653,26
G5 = 97,96 MPa < 0, = 201,63 MDA w.oovoeoerorserseserses oo Condition vérifiée.

Donc Les armatures a L’.E.L.U.R conviennent.
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o Sens(y)

Meer = 1,01 kn.m ———»  A=0,16 cm?
Andopter=2,00 cm?
Position de I'axe neutre :

by?
T+n.A(d—y) =0 =>y=290cm

Moment d’inertie :

by3
1= %+n.A(d —y)? = 7653,26cm*

Contrainte maximal dans le béton comprimée cuc:

=K —me 101103 2,90 = 0,38 M
J“bc_ V=T, Y T 753,26 < 0 T RO PG

ope = 0,38 < a_bc =15MPa ...ccocovvi e ei e e e e v ... CONdition Vérifiée.
=min ( fe; 1101/nft28j (Fissuration préjudiciable).
= min ( 400;110,/1,6.2, j min (266,67;201,63)

o, = 201,63 MPa

o, =15xkx(d-y) = 15><'V|'serx(d v)

X

3
o, =15x Mx (18-2,90) =199 MPa
7653,26
0s =199 < OTS = 201,63 MPa .cocriiirereeee e Condition veérifiée.

Donc les armatures a L’.E.L.U.R conviennent. Le voile sera ferraillé¢ en deux nappes avec
5T10 =3,93cm?/ml avec un espacement S=20cm.
Calcul des armatures a L’ELU :

Les résultats obtenus sont récapitulés dans le tableau suivant
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Tableau VI11.1 : tableau récapitulatif des sections armatures des voiles périphériques

Sens (x x°) Sens (YY)
Surappui | Entravée | Surappui | En travée
Mu (KN.m) 10,06 15,10 3,07 4,60
As (cm2/ml) 1,63 2,45 0,49 0,78
As min (cm2/ml) 1,6 1,6 1,6 1,6
As RPA (cm2/ml) 2,00 2,00 2,00 2,00
Choix des barres 5T10 5T12 5T10 5T12
As Choix (cm2/ml) 3,93 3,93 3,93 3,93
Espacement (cm) 20 20 20 20

VI111.2.Etude des fondations :

La fondation est la partie d’un ouvrage qui sert exclusivement a transmettre au sol naturel le
poids de cet ouvrage, elle doit étre telle que la construction dans son ensemble soit stable. Il est
important donc pour déterminer les dimensions de connaitre d’une part le poids total de I’ouvrage
entiérement achevé et d’autre part la force portante du sol. D’aprés le rapport du sol, notre terrain a
une contrainte admissible de 1,5 bar & un ancrage de 3 m.

e Pour qu’il n’y a pas chevauchement entre deux fondations, il faut au minimum une

distance de 40 cm ;

e Le béton de propreté prévu pour chaque semelle aura 10 cm d’épaisseur ;
e Le calcul des fondations se fait comme suit :
Dimensionnement a I’ELS ;

2. Ferraillage a ’ELU.

VII1.3.Différentes fonctions des fondations

a) Assure I'encastrement de la structure dans le terrain.

b) Assure la stabilité de I'ouvrage.

c¢) Transmission des efforts de la superstructure au sol.

d) Limite les tassements différentiels a des valeurs acceptables.

VI111.4.Différents types de fondations :

Lorsque les couches de terrain susceptibles de supporter sont a une faible profondeur, on réalise des

fondations superficielles, lorsque ces couches sont a une grande profondeur on réalise des fondations

profondes appuyées sur une couche résistante ou flotter dans un terrain peu résistant on mobilise alors

les forces de frottement du sol sur la fondation pour soutenir I’ouvrage.
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Avec une capacité portante du terrain égale a 1,5 bars, 1l y a lieu de projeter a priori, des fondations
superficielles de type :

a) Semelle isolée :
La semelle isolée est une fondation superficielle, supporte les charges verticales dues a la
superstructure et les transmette au sol.

b) Semelle filante :
La semelle filante est une fondation superficielle, composée de béton uniquement (pour les habitations
en générale) ou de béton armé (pour les plus gros batiments) la semelle filante est une semelle
continue rectiligne portant un mur ou une rangée de paliers, son réle est de répartir les charges qui lui
sont appliquées sur une plus grande surface que le mur qu’elle soutient, afin de ne pas s’enfoncer dans
le sol.
Nous avons procédé au premier lieu a un calcul des semelles filantes, donc il faut vérifier que le
rapport (Ssemelies/ Sgatiment) €St > 50%)

c) Radier général :
Un radier c’est une semelle unique de trés grandes dimensions communes entre tous les poteaux et
voiles supportant toute la construction.
Le radier est une surface d'appui continue (dalles, nervures et poutres) débordant I'emprise de
I'ouvrage, il permet une répartition uniforme des charges tout en résistant aux contraintes de sol.

Poteau b

=
Mervure —! / /”

— =

|
l— Dalle du radier

hM

Figure VIII2 : Radier général.
Le choix du type de fondations dépend de :

e Type d’ouvrage a construire ;

e Lanature et ’homogénéité du bon sol ;

e La capacité portante du terrain de fondation ;
e Laraison économique ;

e La facilité de réalisation.

Poids supporté par le radier.
Superstructure Gr: la charge permanente totale.

Qr: la charge d’exploitation totale.
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G, :iGi'
QT ZZQi'

Combinaison d’actions

E.L.U: NU = 1,35GT + 1,5QT.
E.L.S: Nser = GT + QT.

V111.4.1.Choix du type de fondations :

Avec une capacité portante du terrain égale a 1,5 bar, Il y a lieu de projeter a priori, des fondations
superficielles de type :

e Semelles filantes ;
e Radier général.

Commencant par la semelle filante, pour cela on procede a une premiere veérification qui est : la
surface des semelles doit étre inférieure a 50% de la surface totale du batiment

(Ssemelle/S < 50%)_

batiment

La surface de la semelle est donnée par : S > N/(;Sol

Avec :
S : la surface totale de la semelle
G501 = 150 KN/m?

{Nu = 59886,05 KN = S = 399,24 m>
Nger = 43614,05 KN = S = 290,76 m>

VI1I1.4.2 Vérification du chevauchement :

La surface du batimentest de : S = 551,82 m?

M = 72,34 % > 50% ; Condition vérifiée
Sbe‘ltiment

La surface totale de la semelle dépasse 50% de la surface d’emprise du batiment, ce qui traduit le
chevauchement de ces semelles. Vu la hauteur de la construction et les charges apportées par la
superstructure, ainsi que 1’existence de plusieurs voiles dans cette construction et la faible portance du
sol, un radier général a été opté comme type de fondation, ce type de fondation présente plusieurs
avantages qui sont :
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e L’augmentation de la surface de la semelle qui minimise la forte pression apportée par
la structure ;

e Laréduction des tassements différentiels ;

e La facilité d’exécution ;

VI111.4.3.Définition du radier :

Le radier est une semelle de trés grande dimension supportant toute la construction et qui a
une surface d’appui continue (dalles, nervures et poutres) débordant I’emprise de ’ouvrage, elle
permet une répartition uniforme des charges tout en résistant aux contraintes de sol.

Un radier général constitue un ensemble rigide qui doit remplir les conditions suivantes :

e Assurer I’encastrement de la structure dans le sol ;
e Transmettre au sol la totalité des efforts ;
e Eviter les tassements différentiels.

Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité (réaction de sol = poids
total de la structure).

VI111.4.4.Pré dimensionnement du radier :
L’épaisseur du radier doit satisfaire les conditions suivantes :

a) Condition forfaitaire :

L
5545550 2448em<d<30,60cm . (1)
L=612cm

b) Condition de cisaillement :

T, = <0,06f, >d> v
bd 0,06f ,,.b

Avec ; VU : ’effort tranchant ultime d’une bande de un métre linéaire.

, _QuxL _1m(Nu/s).L _1(59886,05/399,24) 6,2

) = 459 KN
2 2 2

4> 459x 0,001 0
0,06 x 25x1

De (01) et (02) onad > 0.31m
Donc : h > d+c = 31+5=36cm

Soit: d=35cm , h=40cm
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L’épaisseur qui satisfait aux trois conditions citées ci-dessus, nous amene a choisir une hauteur
totale du radier égale a 40 cm, hy = 40 cm

¢) Calcul du débordement :
h
D> max{z ;30 cm} =30cm — On prend D = 40 cm

Et de ce fait, la surface du radier est : S, = 590,61 m?
d) Détermination de la hauteur de la poutre de libage :

Pour pouvoir assimiler le calcul du radier a un plancher infiniment rigide, la hauteur de la
poutre de libage doit vérifier la condition suivante :

> 68cm<h<102cm - Onprend h=80cm;d =72cm;b =40cm

o~

L<h<
gshs

L : la longueur maximal d une poutre de libage,L = 6,12 m

e) Vérification des contraintes du sol sous la charge verticale :

La contrainte du sol sous le radier ne doit pas dépasser la contrainte admissible du sol, le
calcul sera fait en tenant compte du poids propre du radier et de la poutre :

Gradier = 7p [(hr X S,) + (hp X by X Z Li)] = 25[(0,40 x 590,61) + (0,80 X 0,40 x 209,10)]
= 7578,9 KN

Neor = 7578,9 + 43614,05 = 51192,95 KN

ser Kn Kn oy o aper
—— = 86,68— < 150 —; Condition vérifiée
S, m? m?

f) La longueur élastique :

La longueur élastique de la poutre est donnée par : L, = 4/4EI/K b

Avec : | : Inertie de la poutre : | =bh3/12 =0,40x(0,80)*/12 = 0,017m*;
b : Largeur de la poutre b=0,40 m;
E : Module d’élasticité du béton, E = 3216420 t/m?2.

K : Coefficient de raideur du sol K =500 t/m?;

e

=5,75m

4|4 X 3216419 x 0,017
500 x 0,4

T
Lmax = 6,12 m < > X Le =9,03m.................Condition vérifée
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Lmax - Longueur maximale entre nues des poteaux.

Donc on peut considérer que le radier est infiniment rigide.

g) Evaluation des charges pour le calcul du radier :

Ner 51192,95
= —Ser = 86,68 KN/m?
Omax =g T = 759061 M = 6y — Oradier = 76,68 KN/m?

Gradier = ¥, X h = 25 X 0.40 = 10 KN/m?

Donc la charge en « m2» a prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est de:
Q =76,68 KN/m?

VII1.4.5.Ferraillage du radier :

Le radier fonctionne comme un plancher renversé dont les appuis sont constitués par des
voiles,il est soumis a une pression uniforme provenant du poids propre de 1’ouvrage et des surcharges.
Donc on peut se rapporter aux méthodes données par le BAEL 91.

La fissuration est considérée préjudiciable, vu que le radier peut-étre alternativement noyé et
émergé en eau douce.

VI111.4.6 Méthode de calcul :

Ce radier comporte des panneaux de dalle appuyés sur 4 cotés soumis a une charge uniformément
répartie. Les moments dans les dalles se calculent pour une bande de largeur unité (1 ml) et ont pour
valeurs :

o Dans le sens de grande portée : My, = p X q X I’
e Dans le sens de petite portée : My, = my, X M,

Tel que :

Ky ety s sont des coefficients fonction de a etv (prend 0 a I’ELS, 0,2 a ’ELU) (cours béton arme
BAEL 91).

Pour le calcul, on suppose que les panneaux sont partiellement encastrés aux niveaux des
appuis d’ou on déduit les moments en travée et les moments sur appuis. :

M; = 0.85 X M, — Panneau de rive
M; = 0.75 X My = Panneau intermédiaire
M, = 0.35 X M, — Panneau de rive
M, = 0.5 X M, - Panneau intermédiaire

e Moment en travée :{

e Moment sur appuis :{

VI111.4.7.Calcul du ferraillage :

b-1) Détermination des efforts :
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Les effortsa PELUv = 0

Tableau VII11.2: Les moments fléchissant suivant les 2 sens

Sens- x Sens-y
Lx | Lv

(m) | (m) M, M, M, Mo M M,
B | (KNm) | (KNom) | (KN.m) (KN.m) | (KN.m) | (KN.m)

4,34 15,72 0,75 0,0621 | 89,69 76,24 44,85 0,5105 | 45,79 34,34 22,90

4.34

FigureV1113: Schéma du panneau le plus défavorable

b-2) Calcul des armatures :
b-2-1Sens transversal(x)

e SuivantL,:
En travée :

My 7624x10°
X & xf,, 100x36°x 14,17

=0,042 <p, =0,392 - A; =0

p=20,042 - B =0,978; B est tirée du tableau.

My 7624x10°
 Bxdxos 0978 x 36 x 348

Ag = 6,22 cm?/ml

On adopte : 5T14 = 7,70 cm?/ml , avec un espacement de 15 cm.

Sur appuis :

My 4485x10°
T bxd>xf,. 100X 362x 14,17

n = 0,024 <p, =0,392 - Ag =0

u=0,024 - B =0,987; B est tirée du tableau.

Max  44,85x10°

A. = =
S PBxdxog 0,987 x 36 x 348

= 3,62 cm?/ml

On adopte : 4T12 = 4,52 cm?/ml, avec un espacement de 15 cm.
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b-2-2 Sens longitudinal (y) :

e Suivant L,:
En travée :

My 3434x10°
b X dx fy, 100 x 362 x 14,17

=0,018 <p, =0,392 - A; =0

p=20,018 - B =0,990; B est tirée du tableau.

My 3434x10°
" Bxdxos 0990 x 36 x 348

A = 2,76 cm?/ml

On adopte : 5T12 = 5,65 cm?, avec un espacement de 15 cm.

Sur appuis :

May 2290 x 10° 0,012 < 0,392 - A. =0
= = = = - =
X xf,, 100x362x 1417 b= s

p=20,012 - B =0,993; B est tirée du tableau.

A Mayy  2290x10° 185 et /ml
s = Bxdxo. 0090 x36x3a8 _ /&> cm/m

On adopte : 4T12 = 3,14 cm?, avec un espacement de 15 cm.

d) Vérification de I’espacement :

S; < min{3h; 33 cm}

Dans le sens le plus solliciteé : { S, < 33 cm

; Condition vérifée

V111.4.8.Ferraillage des poutres de libages :

Le rapport a=LX/L pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges
y

transmises par chaque panneau se subdivise en deux charges trapézoidales et deux charges
triangulaires, pour le calcul du ferraillage on prend le cas le plus défavorable dans chaque sens et on
considere des travées isostatiques.

a) Sens longitudinale :

a-1) Détermination des chargements :

Poids propre pp:  Pp=y.h.b=25x0,80 x0,40=8,00 KN/m
Q = 76,68 KN/m?

- Calcul de qu:
Qu=0,,4 — P, = 76,68 —8,00= 68,68 KN/ml
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a-2) Calcul de Q': C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.

2 2
Q':9 1- L, - X+ 1= LX22 X,
2 3Ly, 3Ly,

1.80 0.35 1.80
BE—%

- 1,84¢ 45
PRI ]

1.80 0.35 1.8
PE——%
5,72

572m 2’1_7¢_ :

Figure VII114: Répartition des charges sur les poutres selon les lignes rupture

Avec: Lx;=2,17m.
Ly:=5,72 m.
Lx, =1,84 m.
Q =68,68 KN/m?

Q : est tirée du chargement de la poutre.

C’est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments :

=8, L Ly + (1 Lz L, | =88 1( 217" 217+ (1 1847 1,84
=3 312,,) ™! 31%,,) ¥ 2 3x5,722)" 3x5722)"

= 131,92 KN/m
Q x> 131,92 x 5,722
0= 3 = 3 = 539,52 KN.m

a.3) Calcul du ferraillage :
e Entravée:
M, = 0.75 x M, = 404,64 KN.m

( M 404,64 x 103

!u:bxd2xfbcz 100 x 367 x 14,17
M, 404,64 x 103

L As = B Xdxo, 0870 X 36 x 348

=022<p, =0392 » A, =0~ B=0870

= 37,12 cm?/ml
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1€ Jit : 4T20
On adopte : {2¢me Jjt : 4T20 = A = 37,71 cm?
3¢me Jjt : 4T20

e Sur appuis :
Tableau VI11. 3: Ferraillage de la poutre sur appui suivant le sens longitudinal

Intermédiaire Rive
M, (KN.m) = 0.5 X M, = 269,76 =0.35 x M, = 188,83
u-B 0,09- 0,9955 0,064— 0,9669
A (cm?) 10,81 8,01
Aadoptee (cm?) | 4T14 (fil) + 4T14 (chap) = 12,32 | 4T14 (fil) + 4T12 (chap) = 10,68

b) Sens transversal :
b.1) Calcul de Q’ :
C’est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments :

.2 2
(Q — § x Q X Lxl = § X 68,68 X 2,10 = 96,15 KN/m
{\ Q' xP 96,15 x 4,347

M, 3 3 = 226,38 KN.m
‘ 2,12.. 2.1?.
Q :
ITTTTTATTTT] z'”Ia}ma
> 7 : :
. 434m : N 2,171 1 |
o E P 4.34 N E

Figure VII1.5: Répartition des charges sur les poutres selon les lignes de rupture.

b.2) Calcul du ferraillage :

e Entravée:

( M, 169,78 x 103 !

!u:bx(prbc: 100x36x 1417 Y09 < =0392 = A; =0~ p=09527
M, 169,78 x 10°

l A= 5 Xdxo, 0952536348 22 cm’/ml

1€ it : 4T14
On adopte : {2¢me |jt : 4712 = A = 15,2 cm?
3¢Mme Jjt : 4T12
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e Sur appuis.
Tableau VI11.4 : Ferraillage de la poutre sur appui suivant le sens transversal

Intermédiaire Rive
M, (KN.m) 0.5 x My = 113,19 0.35 x M, = 79,23
u—-p 0,038— 0,9806 0,026— 0,9934
Ag (cm?) 4,60 3,18
Aadoptee (cm?) | 4T12(fil) + 4T12 (chap) = 9,04 | 4T12 (fil) + 4T12 (chap) = 9,04

VI111.4.9 Les vérifications :
1- Contrainte de cisaillement :
T .. =459 KN

- T _ 459x1000 _159MPa.
b.d  400x720

Ty =min(0,10f ,, ;4MPa) = 2,50MPa.
1, =159MPa < 1y = 2,50MPa...........ccoucrreeen.. condition  Vérifiée.

2-Armatures transversales :
¢, <min (/35 ¢, ;b/10) = min (22,86;10; 30) =10 mm

3-Diametre :
onprend ¢, =10 mm

4-Espacement :
S, = min (% ,12(p|j =min (20;14,4)=15cm

onprend S, =15cm.

Donc on utilise des armatures : HA ,Fe400, soit 4T10, A=3,14 cm?.
A f

e > max(r, /20,4 MPa) - max (0,80; 0.4MPa) = 0,80 MPa
0>t

3,14.400 _ 2,09>-0,41MPa.................... conditi on Vérifice.
40.15

VIIL5. Armature de peau :

Selon le BAEL 91 la hauteur de I'ame de la poutre : ha>2 (80 - 0,1 fe) =80 cm

Dans notre cas ha=80 cm (vérifiée), donc notre poutre est de grande hauteur, dans ce cas il devient
nécessaire d'ajouter des armatures supplémentaires sur les parois de la poutre (armatures de peau).

En effet, les armatures déterminées par le calcul et placées a la partie inférieure ou supérieur de la
poutre n'empéchent pas la fissuration que dans leur voisinage et les fissures risquent d'apparaitre

dans la zone de béton tendue. Ces armatures, qui doivent étre placées le long de la paroi de chaque
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coté de la nervure, elles sont obligatoire lorsque la fissuration est préjudiciable ou trés
préjudiciable, mais il semble trés recommandable d'en prévoir également lorsque la fissuration peu
préjudiciable; leur section est d'au moins 3 cm?2 par métre de longueur de paroi; pour ces armatures,
les barres a haute adhérence sont plus efficaces que les ronds lisses.

Donc pour une poutre de section (h x b0 ) = (0,80 x 0,40) m?,ona:

Asp =3x 2 (b0+h) [cm?] ; Asp = 3x 2 (0,40+0,80) = 7,2 cm”®

On adopte : 4T 16 Fil; A =8,04cm”.

) 'FF-—— Barres de montage

LY
h r_—\“““>, Armatures de peau: Asp =3x 2 {bg+h) [cm?]

Armatures principales

Figure VIII. 6 : Armature de peau.

Choix des barres du débord :
Pour I’exécution du ferraillage du débord on gardera les mémes aciers des appuis de rive.

T 020
T10/5t=20cm
T12/5t=20cm —H]
578
—
~— 0404 ¢ - 20 6,12 - 4720
4120 4720
! L 4720 —l_ 1 aT20
| b * *
040 't ’M' T12/15 cm T12/15 cm B 1 4 :HI:IBﬁI
9 lead T10 \ /1 T ead 10
C)- l . ¥ [ ] L W Ju_m— ey J [ ] [ ] L w w L - I' | 2 L w R — ",'
M ] M
| & ™ o 4 ‘2 i P T — 8 F—_ & PR — ™ : bW 4 . & )
I pe :
~_chaise T8 /m - J
AT14fil+dT12chap ¢ aTiafie
T12/5t=15 cm 4T14ch

Figure VIII. 7 : Ferraillage de la poutre de libage et le radier et voile périphérique
suivant le sens longitudinale
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d 0.20
T10/5t=20cm a
T12/5t=20em —{1]
STa o
J— %
- A1 - . 4114
040 11 4714 6,12 AT12
. I 4112 T 4Ti2
v 4712 .
' i T14/50=15 oy T24/5t=15cm I3
0.40 £[3| + 34T 16 [tz em B3 men
2 [lead T10 \ 7 Fitead Ti0
c;l wE (] ¥ ¥ 5_&_¥ (] T ¥ T ¥ W 5 llu : 1 L=
040 | % _.J "‘ 1_‘
! s " 3 r 3 i PR T . & P & | 4 b 4 i & }
| ﬂ%le lh rd “~chaise T8 /1m at12file )
cha
P T12/5t=15 cm 4T12chap

Figure VII1. 8 : Ferraillage de la poutre de libage et le radier et voile périphérique
suivant le sens transversale

VI111.6.Conclusion générale :

-Ce projet de fin d’études nous a permis de mettre en pratique les
connaissances théoriques acquises durant notre cycle de formation d'ingénieur pour
analyser et étudier un projet de batiment réel. Nous avons saisi combien il est
important de bien analyser une structure avant de la calculer. L’analyse de la
structure d’un ouvrage est une étape tres importante qui permet de faire une bonne
conception parasismigue au moindre co(t.

-Pour la réalisation d’une construction en zone sismique, on établit d’abord la
partie architecturale, en tenant compte de la fonction d’exploitation propre de cette
construction, on recherche aussitot aprés, la disposition convenable des éléments de
contreventement.

-D’aprés I’étude qu’on a faite, il convient de souligner que pour la conception
parasismique, il est trés important que I’ingénieur civil et I’architecte travaillent en étroite
collaboration dés le début du projet pour éviter toutes les conceptions insuffisantes et pour
arriver a une sécurité parasismique réalisée sans surcoQt important.

-Notons qu’a la fin de ce projet qui constitue pour nous une premiere expeérience,
que I’utilisation de I’outil informatique pour I’analyse et le calcul des structures est tres
bénéfique en temps et en effort a condition de maitriser les notions de bases des sciences

de I’ingénieur, ainsi que le logiciel lui méme.




Tableau I. 1: caractéristiques gEOMELIQUES.........cceevereeeverieeeerieseeeee Erreur ! Signet non défini.

Tableau 1.2: Coefficient d’application..........ccccccooeeeiiiii, Erreur ! Signet non défini.
Tableau II.1: I'épaisseur du plancher des diff&entveaux.................... Erreur ! Signet non défini.
Tableau Il. 2: La descente des charges du platehesse..................... Erreur ! Signet non défini.

Tableau I1.3: La descente de charge du plancherREE3- et étages......Erreur ! Signet non défini.

Tableau I1.4: loi de dégession de la surchargepiatation .................... Erreur ! Signet non défini.
Tableau II.5. Section des éléments de la structure.............ccccvvveeeee... Erreur ! Signet non défini.
Tableau Ill.1 : Charge aux états limites....m.cceveeerreeereeeveeeeennnnnnnnnn EXFEUr | Signet non défini.
Tableau l1l.2: Récapitulatif des armatures du balca.......................... Erreur ! Signet non défini.
Tableau I1.3: Résume les charges de paillasse.cu....ceeeeeeeeeeiicninnnenn. Erreur ! Signet non défini.
Tableau Il.4: Résume les charges de palierf......cccccccveeeeeiiiiiiiiennn.. Erreur ! Signet non défini.
Tableau lll. 5: Résume les charges de paillasSe..-........cevvevvvvrvrrnnnnnns Erreur ! Signet non défini.
Tableau Ill. 6: Résume les charges de palier.......cccccceeeeviiiiiiiiennn. Erreur ! Signet non défini.
Tableau IV.1: Récapitulatif des résultats obtenus..............ccccvvvveeeenn.. Erreur ! Signet non défini.
Tableau IV.2: Récapitulatif des résultats obtenus..............ccceeevveeeeee. Erreur ! Signet non défini.
Tableau IV. 3: Récapitulatif des résultats obtenus.............ccccceeveeee..e. Erreur ! Signet non défini.
Tableau IV .4 Résume le ferraillage des poutrelles...........cccccceeeeennnns Erreur ! Signet non défini.
Tableau V. 1 : Valeurs de Vsta et Vdyn......cccccvvveeeeeeeeennnnennnnn ELreur | Signet non défini.
Tableau V. 2 :Nombre de modes & CONSIAErer ammmmvvvvvvrrverrrieniinnnnns Erreur ! Signet non défini.

Tableau V. 3 Valeur de coefficient de participatinadale de la structurérreur ! Signet non défini.

Tableau V 4: Excentricité accidentelle.......ccceecvveeeeeeiiiiiiiiiiiiieee e Erreur ! Signet non défini.
Tableau V.5: Déplacement relatif admissible suiVarsens X ............... Erreur ! Signet non défini.
Tableau V. 6: Déplacement relatif admissible suivarsens Y .............. Erreur ! Signet non défini.
Tableau V. 7: Vérification a I'effet Bz ....ooevvveeeiiiiiieeee e Erreur ! Signet non défini.
TableauV 8:Vérification au Renversement (X-X)..cceeveeeeeeeeeeeeiivveenennn. Erreur ! Signet non défini.
TableauV 9 : Vérification au Renversement (Y-Y).cceoooeeeeeeeeeiieeiinnnnnn. Erreur ! Signet non défini.
Tableau VI.1: Moments max des POULIES......ummmmeeereeerernneennnnnnnnnnnnnGEFEUE T Signet non défini.

Tableau VI.2 : Récapitulation du ferraillage destpes principales de rives et intermédiaikgseur !
Signet non défini.



Tableau VI. 3: Récapitulation du ferraillage desitpes secondaires de rives et intermédi&re=ur !
Signet non défini.

Tableau VI 4: Ferraillage des poutres principalesies. ...................... Erreur ! Signet non défini.
Tableau VI.5: Ferraillage des poutres principatésrimédiaires. ............ Erreur ! Signet non défini.
Tableau VI. 6 a: Ferraillage des poutres secorsidieerives.................] Erreur ! Signet non défini.
Tableau VI. 7: Ferraillage des poutres secondaitesmédiaires. .......... Erreur ! Signet non défini.

Tableau VI.8:Tableau récapitulatif du sollicitattomax et sections d’armatures des poteaweur !
Signet non défini.

TableauVI.9 : Récapitulation du ferraillage desepOIX .................evvvnnns Erreur ! Signet non défini.
Tableau VIl.1:Ferraillages des voiles (zone W).........ccccooveeeiiinennnnn Erreur ! Signet non défini.
Tableau VII 2 : Ferraillage horizontal des Voiles.............cccccvvvvvvvnnnnns Erreur ! Signet non défini.

Tableau VIII.1 : tableau récapitulatif des sectianmatures des voiles périphériqué&steur ! Signet
non défini.

Tableau VIII.2: Les moments fléchissant suivantdegns.................... Erreur ! Signet non défini.

Tableau VIII. 3: Ferraillage de la poutre sur apguivant le sens longitudinal..Erreur ! Signet non
défini.

Tableau VIII.4 : Ferraillage de la poutre sur apguivant le sens transversal.. Etreur ! Signet non
défini.



Figure 1.1: Plan SOUS SOL. .......uuuuiiiuiiimmmmmmceeesces s ese s eee s ee e e e e e Erreur ! Signet non défini.

Figure 1.2 : plan d architecture RDC. ........ccooriiiiiiiiiiiiiiiiiiiieeiiiiiiiiiiies Erreur ! Signet non défini.
Figure 1.3:plan d étage CoUrant. .........coceeeeeerueeriieiiiiiiiiceee e e e eee e Erreur ! Signet non défini.
Figure 1.4 : Facade prinCipale. .........ccieemeeeceeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeee e, Erreur ! Signet non défini.
Figure 1.5: COUPE AA. .. Erreur ! Signet non défini.
Figure 1.6 : Diagramme parabole rectangle. ................ccccciiiiennnn. Erreur ! Signet non défini.
Figure 1.7: Diagramme rectangulaire simplifi€............cc.ccccvvvvvvevrnnnnne. Erreur ! Signet non défini.
Figure 1.8 : Diagramme déformations — contraintes..............ccccvvvvvnns Erreur ! Signet non défini.

Figure 1.9 : Diagramme des déformations limitesadgection : régle des trois pivotErreur ! Signet
non défini.

Figure II. 1: coupe d'un plancher & COrpS CreUXumm . .uuueeeeeariirreeeeeneen.. Erreur ! Signet non défini.
Figure Il. 2 : coupe d'un plancher a corps creupldacher térrasse......Erreur ! Signet non défini.

Figure 11.3 : coupe d'un plancher a corps creupldacher étage courarsreur ! Signet non défini.

Figure 11.4 : Vus en 3 D du pOteaU .........ceeeeeeecieiciccee e Erreur ! Signet non défini.
Figure IL.5 : section afférente du poteau rectéaiggl............cccceveeeeennes Erreur ! Signet non défini.
Figure I1.6: Coupe de voile en €lévation .....ccccc.veeeeeeeeeeeiiiiiiiiiieneeennn. Erreur ! Signet non défini.
Figure lll. 1: Dimension d'aCrotere........ccccceieiiiiiiieiiiiieieiee e eee e Erreur ! Signet non défini.
Figure lll.2:schéma statique et réel de l'acrotére...............cccoeveeeee, Erreur ! Signet non défini.
Figure Ill. 3: Ferraillage de I'aCrotére. .....cccccoeccvvvviieeeeeeeiiiiiiieeeeennn Erreur ! Signet non défini.
Figure lll.4:Schéma du balcon. ..........ccooceceeeeeeiiiiee, Erreur ! Signet non défini.
Figure 1115 :schéma de ferraillage balcon (01etQ2)...............cceeeeeee. Erreur ! Signet non défini.
Figure Ill. 6:schéma d'un eSCalier.........commmmeeeeeeeiiiiiiiiiieiae e e e Erreur ! Signet non défini.
Figure Il .7: SChéma StatiQUE .............ummeeeeieiiieeee e e e e e e e Erreur ! Signet non défini.
Figure 111.8: Schéma statique de I’ escalier allBl........................oo... Erreur ! Signet non défini.
Figure lll. 9:Schéma statique de I’ escalier all'B............ccccceevvvvvveeenee. Erreur ! Signet non défini.
Figure I11.10 Dimension poutre paliere ......cccee.eveeeeeeeeeeeiiiiiiiiiieeeeenn. Erreur ! Signet non défini.
Figure Ill.11 Diagramme des moments que subit lanegpaliére. .......... Erreur ! Signet non défini.
Figure 111.12 : poutre paliére a la torSionN . ceeeee...eeceeeceeeeeeeeee e, Erreur ! Signet non défini.

Figure 111.13 : Schéma statique de I'escalier ssnlsa 'E.L.U ............... Erreur ! Signet non défini.



Figure 111.14 : Schéma statique de I'escalier ssalsa 'E.L.U ............... Erreur ! Signet non défini.

Figure IV.1: Plancher & COrPS CrEUX ........oummmeeeeeeeeeiisinrieneneeeeeessaannnes Erreur ! Signet non défini.
Figure IV.2: Diagrammes du moment COIMge. . uvrreerrrerrrenrrennnnnns Erreur ! Signet non défini.
Figure IV.3 : diagrammes des moments auX appUiS.........ccceceeeeernnn. Erreur ! Signet non défini.
Figure IV.4 : Diagramme de I'effort tranchant ..............cccccvvvieiinnnne. Erreur ! Signet non défini.
Figure IV 5 : : Section de calCul...........coeeeeeiiiiieeeeeee e Erreur ! Signet non défini.
Figure V.1:Vue en plan de la Structure. ... Erreur ! Signet non défini.
Figure V. 2:Vue en 3D de la StrUuCtUre. ... eeeeeeeeeieiiiiieeeeeeeeeeeeeee Erreur ! Signet non défini.
Figure V. 3:Disposition des voiles dans la strugtur............................. Erreur ! Signet non défini.

Figure VII.1: Schéma descriptif d’'une dispositiasd/oiles structure....Erreur ! Signet non défini.
Figure VII.2: Schéma de ferraillage de voile VA................ccoevvviien Erreur ! Signet non défini.

Figure VIII.1 : Schéma de la distribution des cleargur de voile périphérique Etreur ! Signet non
défini.

Figure VIII2 : Radier g€neral. ...........ooiieeeeeiveviiicccecsees e Erreur ! Signet non défini.
FigureVIII3: Schéma du panneau le plus défavorable....................... Erreur ! Signet non défini.

Figure VIII4: Répartition des charges sur les pesiselon les lignes rupture ...Erreur ! Signet non
défini.

Figure VIII.5: Répartition des charges sur les pesiselon les lignes de rupturBrreur ! Signet non
défini.

Figure VIII. 6 : Armature de PeaU. ..........cumeeenceiaaaaaaaeeaae e aaa e e Erreur ! Signet non défini.

Figure VIII. 7 : Ferraillage de la poutre de libagde radier et voile périphérique suivant le sens
o) o 10 T [T =L Erreur ! Signet non défini.

Figure VIII. 8 : Ferraillage de la poutre de libagde radier et voile périphérique suivant le sens
ErANSVEISAIE .......oiiiiieiieeeeeeeeeeee e eeeeeer e Erreur ! Signet non défini.



NOTATIONS ET SYMBOLES

Symboles | Signification
E.L.S Etat Limite De Service,
E.LU Etat Limite Ultime,
Cte Valeur Constance,
A Section D’aciers,
As’ Section D’aciers Comprimés,
Amax , Am_n Section D’acier Maximale Et Minimale,
AN Axe Neutre,
A Armatures Supérieures,
A Section D’un Cours D’armatures Transversales,
B, Section Réduite,
B, Section Homogeéne Totale,
E . Module D’élasticité,
F.. Résultante Des Efforts De Compression Dans Le Béton,
G Action Permanente,
I, Moment D’inertie De La Section Totale Homogéne,
M. Moment Sur Appui,
M cor Moment Fléchissant A L’E.L.S,
M. Moment Fléchissant A L’E.L.U,
M . Moment Fléchissant Au Centre D’un Panneau De Dalle Articulé,
M o Moment Fléchissant Au Ce_ntre D’un Panneau De Dalle Articulé Pour
Une Bande De Largeur Unité Paralléle A | |
N .. Effort Normal De Service,
N, Effort Normal Ultime,
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,
a Plus Petite Dimension D’une Section Transversale,
a-b Dimensions En Plans D’un Poteau,
B Largeur D’une Table De Compression,
b0 Largeur D’une Section Rectangulaire Ou De La Nervure D’une Section
EnT,
b1 Largeur d’une aile de tension en T,
d hauteur utile d’une section,
e, Excentricité par rapport au centre de gravité du béton,

Résistance caractéristique du béton a la compression a j- jours,




f Résistance caractéristique du béton a la compression a 28 j,
Cc28

Limite d’élasticité de Iacier,

Résistance conventionnelle a la traction du béton a j- jours,

f Résistance conventionnelle a la traction du béton a 28 j,

Hauteur totale d’une section,

ho Hauteur d’une table de compression,

[ rayon de giration,

| Portée d’ancrage,

| f hauteur de flambement,

| Portée de travée,

| Longueur de recouvrement,

| Longueur de scellement,
S
I Longueur fictive,
0]
h =15 ceefficient d’équivalence,
S Espacement des armatures transversales,
t
Eve Raccourcissement relatif maximal du béton comprimé
Es Allongement relatif des aciers tendus,
Esc Raccourcissement relatif des aciers comprimé,
Eq Allongement relatif des aciers tendus lorsque leur contrainte atteint la
résistance de calcul ( f Iy
e S
T Coefficient de fissuration,
yi Elancement géométrique,
H Coefficient de frottement acier /béton,
1% Coefficient de poisson ; effort normal réduit,
o Contrainte de compression du béton,
C
O Contrainte limite du béton comprimé a L’E.L.S
O- Contrainte de traction de ’acier,
Teu Contrainte d’adhérence limite,
T Contrainte tangentielle conventionnelle,
¢ Diamétre d’une barre,
¢ Diameétre d’une barre longitudinale,
|
¢ Diamétre d’une barre transversale,
t
v, w' Coefficient pour calculer 1’ancrage des courbes,

W Coefficient de scellement,
S







REFERENCES

Reglements :

RPA99/Version2003 : Régles parasismiques Algériennes

- BAEL99 : Béton armeé aux états limites

- CBA93 : Régle de conception et de calcul des structures en béton armé
- DTRB.C. 2.2 : Charge permanentes et charge d exploitation

- Le projet de béton armé (Henry Thonier)
- Calcul des structures en béton armé (Belazougui)

Logiciels :

- AUTOCAD 2006 (Dessin)

- ETABS V9.7.4 (Analyse des structures)

- Office 2007 (Traitement de texte, calcul...etc)
- Socotec

- Mémoire Hachemi et Younes étude d’un bdtiment R+12

- Mémoire Bensaad et Touati étude d’un bdtiment R+5 a usage multiple ( Portique
contreventé par des voiles)

- Mémoire Sanaa et Hammadi étude d 'un bdtiment en béton armé (R+12 avec sous-
sol)

- Autres mémoires

Cours :
- Cour béton armée(Mr. Boubekeur).
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