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Introduction

Le Génie civil représente I’ensemble des techniques concernant les constructions
civiles. Les ingénieurs civils s’occupent de la conception, de la réalisation, de
I’exploitation et de la réhabilitation d’ouvrages de construction et d’infrastructures urbaines
dont ils assurent la gestion afin de répondre aux besoins de la société, tout en assurant la
sécurité du public et la protection de I’environnement. Trés variées, leurs réalisations se
répartissent principalement dans cinq grands domaines d’intervention: structures,
geotechnique, hydraulique, transport, et environnement.

Le domaine d’application du génie civil est trés vaste; il englobe les travaux publics et le
Batiment. Il comprend notamment:

— Le gros ceuvre en général, quel que soit le type de construction ou de batiment, comme les
gratte-ciel,

— Les constructions industrielles : usines, entrepdts, réservoirs, etc..;

— Les infrastructures de transport : routes, voies ferrées, ouvrages d’art, canaux, ports,
tunnels, etc..;

— Les constructions hydrauliques : barrages, digues, jetées, etc...

Le présent projet entre dans le cadre du gros ceuvre, consiste a étudier une tour R + 10 contre-
ventée par un systeme mixte "voiles-portiques"”. Le travail a été partagé en 2 parties
principales:

La premicre partie est I’étude de la superstructure, et qui contient:

— généralités sur les matériaux;

— prédimensionnement des éléments, qui est une estimation préliminaire des dimensions des
éléments;

— calcul des éléments secondaires (planchers, escaliers,....);

— étude dynamique de la structure (période, interaction,...);

— étude des éléments structuraux (poteaux, poutres,...);

La deuxiéme partie est I’étude de I’infrastructure , et qui consiste a choisir sur la base du
rapport géotéchnique le type de fondation pour la structure, puis la calculer.



Chapitre 1
Geéneéralités

I : Introduction :

La stabilit¢ de I'ouvrage est en fonction de la résistance des différents ¢éléments

structuraux (poteaux, poutres, voiles...)aux différentes sollicitations (compression,
flexion...). La résistance de ces éléments est en fonction du type des matériaux utilisés et
de leurs dimensions et caractéristiques.
Donc pour le calcul des éléments constituants un ouvrage, on se base sur des réglements
et des méthodes connues (BAEL91, RPA99 modifi¢ en 2003) qui s’appuie sur la
connaissance des matériaux (béton et acier) et le dimensionnement et ferraillage des
éléments résistants de la structure.

.1 :Description de I’ouvrage:

L’ouvrage faisant notre projet de fin d’étude est un batiment de R + 10 (Bloc B,
Résidence TALA OURIENE) qui se trouve a TALA OUADA A TALA OURIANE wilaya de
Bejaia est situé sur un versant terrasse en gradins.dans la ville de béjaia.

1.1.1 Description architecturale:

Les dimensions du batiment sont:
— Lalargeur 18,85 m

— La longueur 24,00 m
— La hauteur totale H= 33.66 m

— La hauteur du rez-de-chaussée est de 3.06 m

— La hauteur des étages courants est de 3.06 m.
Le batiment est a usage d’habitation.

1.1.2 Description structurale:

Les planchers:



Les planchers utilisés sont de corps creux.

L’acroteére:

C’est un élément en béton armé; contournant le batiment encastré au niveau du plancher terrasse.

Les escaliers:

Les escaliers sont des ¢léments secondaires permettant le passage d’un niveau a un autre,

ils seront réalisés en béton armé coulé sur place avec trois volées, et deux volées.

La maconnerie:

— Les murs extérieurs et les murs de séparation entre les appartements en doubles parois
de brique creuse, avec une lame d’air de 5 cm.

— Les murs de séparation intérieur seront en une seule paroi en brique creuse de 10 cm
d’épaisseur.

1.2 Rapport du sol:

Le terrain réservé pour la réalisation d’une promotion immobiliére au lieu-dit tala ouada a
Tala ouriane,Wilaya de Bejaia .

Le sous-sol du site est constitué par des argiles beiges limoneuses des marnes argileuses a
débris de marnes et des marnes schisteuses a marnes compactes évoluant vers des marno-
calcaire.

Compte-tenu de la nature des formations rencontrées, il est recommandé de faire des
fondations superficielles, qu’il y a lieu d’d’ancrer a partir de 1.5 m de profondeur et de
prendre une contrainte admissible Qadm=1.30 bars

Le versant est constitué par des terrains meubles, exposes aux phénomenes d’érosion di
aux ruissellements diffus et aux infiltrations des eaux pluviales.

Pour parer contre ces phénomenes, il y’a lieu d’effectuer des dispositifs de confortement et
d’intercepter les venues d’eau et d’opter pour un drainage efficace des eaux.

Afin d’assurer la stabilité du site il y’a lieu de prendre en considération les facteurs
suivants a savoir

Drainage des eaux pluviales afin d’éviter toute infiltration d’eau.



Capter toutes les venues d’eau et les drainer hors du site.

Construire des dispositifs de confortements au niveau des talus crées lors des
terrassements.

Les caractéristiques géotechniques a prendre en considération pour la construction d’un
mur de souténement sont :

Qadm=1.3 bars
0.33 <Cuu bars < 0.52
2.81< @ uu°<8.73

Les analyses chimiques indiquent que ces sols ne présentent aucune agressivité pour le
béton hydraulique durci de I’infrastructure.

1.3 Hypothéses fondamentales de calcul aux états limites:

On appelle un état limite, un état particulier au-dela duquel une structure cesse de remplir
les fonctions pour lesquelles elle a été congue. Les ouvrages et les éléments d’ouvrages
doivent étre congus et calculés de maniére a pouvoir résister avec une sécurité appropriee a
toutes les sollicitations prévues et a présenter une durabilité satisfaisante durant toute la
période d’exploitation. Un état limite est donc atteint lorsqu’une condition requise d’une
construction est strictement satisfaite et cesserait de 1’étre en cas de modification dans le sens
défavorable d’une des actions agissant sur elle; on distingue:

1.3.1 Etats Limites de Service(ELS) :

Sont ceux qui mettent en cause le comportement de la construction en exploitation, on
distingue deux cas:

— Ouverture des fissures
— Déformation des éléments.

1.3.2 Etats Limites Ultimes (ELU) :

Sont ceux qui mettent en cause la sécurité de I’ouvrage. Ils ne désignent pas nécessairement
effondrement, mais la plastification des matériaux et les grandes déformations résultantes sont
souvent considérées comme une ruine. On distingue:

— Equilibre statique

— Résistance d’un élément de la construction
— Stabilité de forme (flambement)
— la fatigue.



Hypothéses fondamentales de calcul aux états limites:

ler al’ELU:

Les principales hypothéses du calcul des sections en BA aux ELU sont les
suivantes:

\/ Les sections planes restent planes aprés déformation,
N1 n’y a pas de glissement a I’interface béton-armatures,
\/ le béton tendu est négligé,
\/ L’aire des aciers n’est pas déduite de celle du béton,
\/ L’aire des aciers est concentrée en son centre de gravite,
Ve comportement de 1’acier est défini par le diagramme contrainte-déformation
De calcul (fig. 1.3),
~/ Pour le comportement du béton, on adoptera le diagramme rectangulaire simplifie (fig. 1 .2)
(car la section n’est que particllement comprimée).
2ieme a PELS:

L’ELS est dimensionnant par rapport a I’ELU lorsque la fissuration est considérée comme
trés préjudiciable a la tenue de I’ouvrage dans le temps (FTP) et parfois lorsqu’elle est
préjudiciable (FP). Dans ce dernier cas, on dimensionnera & I’ELU et on vérifiera que la
section d’acier est suffisante pour ’ELS. En FTP, il faut faire le calcul de la section d’acier
directement a ’ELS.

Les principales hypotheses du calcul des sections en BA aux ELS sont les
suivantes:

\/ Les sections planes restent planes aprés déformation,

\/ 11 n’y a pas de glissement a I’interface béton-armatures,

\/ Le béton et ’acier sont considérés comme des matériaux ¢lastiques,

\/ le béton tendu est négligé,

\/ L’aire des aciers n’est pas déduite de celle du béton,

\/ L’aire des aciers est concentrée en son centre de gravité,

\ le coefficient d’équivalence entre 1’acier et le béton est égale a 15.

1.4 Caractéristiques mécaniques des matériaux:

Concept du Béton Arme:

Le béton de ciment présente des résistances a la compression assez élevées, de ’ordre
de 25 a 40 MPa, mais sa résistance a la traction est faible, de I’ordre de 1/10 de sa résistance en
compression. De plus, le béton de ciment a un comportement fragile.

L’acier présente une treés bonne résistance a la traction (et aussi a la compression pour des
élancements faibles), de I’ordre de 500 MPa, mais si aucun traitement n’est réalisé, il subit
les effets de la corrosion. De plus, son comportement est ductile, avec des déformations tres
importantes avant rupture (de I’ordre de la dizaine de %). Pour pallier a la faible résistance du
béton en traction et a sa fragilité, on lui associe des armatures en acier: ¢’est le béton armé.



1.4.1 Le béton:

Le béton est un mélange du ciment, du sable, du granulat et de 1’cau. Le béton choisi est de
classe C25, sa composition doit permettre d’obtenir les caractéristiques suivantes:

1. Reésistance du béton:
— Résistance caractéristique a la compression (Art A.2. 1,11 CBA93) :

La résistance caractéristique a la compression du béton fcj a j jours d’age est
déterminée a partir d’essais sur des éprouvettes 16x32. Elle est définie comme la valeur
de la résistance en dessous de laquelle on peut s’attendre a rencontrer 5% au plus de
I’ensemble des ruptures des essais de Compression. En pratique, comme le nombre d’essais
réalisés ne permet pas un traitement statistique suffisant, on adopte la relation simplifiée
suivante:
oj
fcj=1.15

Ou ¢j est la valeur moyenne des résistances obtenues sur I’ensemble des essais
réalisés.

On utilise le plus souvent la valeur a 28 jours de maturité : fc2g . Pour des calculs en
phase de réalisation, on adoptera les valeurs a j jours, définies a partir de g , par:

/ Pour des résistances .o 40MPa:

.I:._ J
CJ_4—76+083'

’ 65 ] - -
fc2g si j < 60 jours

fcj = Mfcos si j>60 jours

/ Pour des résistances fc2s > 40MPa:

fei=____j .. .
1.4+ 0.95jfc28 si j < 28 jours
fej = fcos si j>28 jours

La figure 1.1 donne I’allure de la variation de la résistance tj en fonction de 1’age
du béton pour les deux types de béton. Sur cette figure, on observe que la montée en
résistance des bétons a performances élevées est plus rapide que pour les bétons
classiques. Cette propriété rend les bétons a performances élevées trés intéressants en
phase de construction.
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La résistance caractéristique g a 28 jours sera égale a 25MPA.

— Résistance caractéristique a la traction:

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

ftj =0.60+0.06f¢; si fc j < 60MPA (A.2.1,12BAEL91)

ftj=0.275 f 2/3 Cj si fcj > 60MPa
(Annexe F BAEL91)
pour j=28 jours etfc2g = 25MPA =ft2g = 2.1MPA.

2. Module de déformation longitudinale du béton:
On distingue les module de Young instantané Ei; et différé Ey; . Le module instantane

est utilisé pour les calculs sous chargement instantané de durée inférieure a 24 heures.
Pour des chargements de longue durée (cas courant), on utilisera le module différé, qui prend
en compte artificiellement les déformations de fluage du béton. Celles-ci représentant
approximativement deux fois les déformations instantanées, le module instantané est pris égal
atrois fois le module différé.Eij = 3Eyj.
Le module de Young différé du béton dépend de la résistance caractéristique a la
compression du béton:

Eyj = 3700(f. j)*/® (Art A.2.1.2.1 CBA93)

Eij = 11000(f, j)*/® (Art A.2.1.2.2 CBA93)

3. Coefficient de poisson:



Le coefficient de poisson sera pris égal a V = 0 pour un calcul de sollicitations a
I’ELU eta V = 0.2 pour un calcul de déformations a ’ELS (Art A.2.1,3 BAEL91).

4. Module d’élasticité transversale:
Il est donné par:
_E
T2w+1)

G=0.4E pour le béton non fissuré (ELS).
G =0.5E pour le béton fissuré (ELU).

5. Modéle de calcul a PELS:

Les déformations nécessaires pour atteindre I’ELS sont relativement faibles et on
suppose donc que le béton reste dans le domaine élastique. On adopte donc la loi de
Hooke de I’¢lasticité pour décrire le comportement du béton a I’ELS, avec pour des
charges de longue durée Eb = Eyj et y = 0.2. La résistance mecanique du béton tendu est
négligé (Art A.4.5,1BAEL91). De plus, on adopte en général une valeur forfaitaire
pour le module de Young du béton égale a 1/ 15 de celle de ’acier (Eb 1333 3MPa)

6. Modéele de calcul a PELU:

Pour les calculs a ’ELU, le comportement réel du béton est modélisé par la loi
parabole- rectangle sur un diagramme contraintes déformations donné sur la Figure 1.2.

O [MPa] & essai

f rd I
bu 7

e
Ed

- &
8bc1 £bc2

kS

FiG. 1.2— Diagramme contrainte-déformation du béton a I’ELU
-fou - €st la valeur de calcul de la contrainte du béton
0.25% fpu x103xepx(4x10%%epe)  Si 0<epe< 2%/00
fou= {0.85><fc28/9><yb)si 2<enc<3.5%00

6 : Coefficient dépendant de la durée d’application des charges, ces valeurs sont données dans
le tableau suivant :



Tableau I. 1:Les différentes valeurs de 6.

6 Durée d’application
1,00 > 24 heures
0,90 1< durée < 24 heures
0,85 < 1 heures

- ¥ est le coefficient de sécurité :
_ |1.5(cas courants)
Yo = 1.15(combinaisons accidentelles)

1.4.2 L’acier:

On distingue quatre types d’acier pour armature, du moins au plus écroui:

1. Les aciers doux, sans traitement thermique ayant une valeur caractéristique de la limite
élastique garantie de 125 ou 235MPa. Ce sont les ronds lisses (noté j ), qui ne sont
plus utilisés que pour faire des crochets de levage en raison de leur tres grande
déformation a la rupture (allongement de 22%).

2. Les aciers laminés a chaud, naturellement durs, dit aciers a haute adhérence de type I. Ce
type d’acier a une limite d’¢élasticité garantie de 400MPa et un allongement a la rupture
de 14%.

3. Les aciers laminés a chaud et écrouis avec faible réduction de section (par traction-
torsion), dits aciers a haute adhérence de type II. Ce type d’acier a une limite d’élasticité
garantie de 500MPa et un allongement a la rupture de 12%.

4. Les aciers laminés a chaud par tréfilage (forte réduction de section), fortement écrouis,
utilisés pour fabriquer les treillis soudés et fils sur bobines. Ce type d’acier a une limite
d’¢élasticité garantie de 500MPa et un allongement a la rupture de 8%.

On pourra retenir que ’action de 1’écrouissage est d’augmenter la limite d’élasticité
en faisant disparaitre le palier de plasticité, et de diminuer 1’allongement a la rupture
(plus fragile). Les quatre types d’acier ont le méme comportement élastique, donc un
méme module de Young de E; = 210000MPa. La déformation & la limite élastique est
voisine de 0.2%, en fonction de la valeur de la limite d’élasticité.

Modeéle de calcul a PELS:

Comme le béton, a ’ELS on suppose que les aciers travaillent dans le domaine
¢lastique. On utilise donc la loi de Hooke de 1’¢lasticité. On adopte une valeur du
module de Young forfaitaire E; = 200000MPa.

Modeéle de calcul a PELU:



Le comportement des aciers pour les calculs a ’ELU vérifie une loi de type é¢lasto-
plastique parfait, comme décrit sur le diagramme contrainte-déformation de la Figure 1.3
(BAEL9 1 A.4.3,2), ou la valeur de calcul de la limite d’élasticité garantie 15, €St définie

par: fsu=fe/ys

Et ys est un coefficient de sécurité partiel qui vaut 1. 15 sauf pour les combinaisons
accidentelles ou il vaut 1.

FiG. 1.3 — Diagramme contrainte-déformation de 1’acier

1.5 Actions et sollicitations:

1.5.1 Les actions:

On appelle actions, les forces et les couples de forces dis aux charges appliquées et aux
déformations imposées a une construction, on distingue:
— Les actions permanentes notées G, dont I’intensité est constante ou trés peu variable
dans le temps, ou varie dans le méme sens en tendant vers une limite, tel que:
— Poids propre de la structure
— Poussée des terres et liquides.
— Les actions variables, notées Q, dont I’intensité varie fréquemment et de fagcon
importante dans le temps tel que :
— Charges d’exploitation;
— Charges climatiques (neige, vent);
— Charges dies a I’effet de température;
— Charges appliquées en cours d’exécution.
— Les actions accidentelles, notées Fa, provenant de phénomeénes rares, tels que
séismes, chocs.

1.5.2 Les sollicitations:



Les sollicitations sont les efforts tranchants, normaux, les moments de flexion et moments
de torsion développés dans une section par une combinaison d’actions donnée.
Gmax : L’ensemble des actions permanentes dont 1’effet est défavorable a la justification de la
résistance de 1’élément.

Gmin : L’ensemble des actions permanentes dont I’effet est favorable a la justification de la
résistance de 1’é1ément.

Qz1: Action variable dite de base.
Qi : Action variable dite d’accompagnement.

Situations durables ou transitoires:

Ne font intervenir que les charges permanentes et les charges variables, la combinaison
d’actions est :
1.35 Gmax *+ Gmint Y01 Q1+ 1.3 ¥5:Qi. (A.3.3,21 BAEL91)

yQ1 = 1.5 dans le cas géenéral,

vQ1 = 1.35 pour les batiments agricoles a faible densité d’occupation humaine,
yoi : coefficient de pondération des valeurs d’accompagnement, il est égale a
0.77 pour les batiments courants.

Situations accidentelles:

Les situations de calcul considérées résultent de la combinaison suivante:

Gmax + Gmin + FA + ¥11 x Q1 + Y¥21 x Qi  (A.3.3,22 BAEL91)

FA : Valeur nominale de I’action accidentelle,

y11: Valeur fréquente d’une action variable,
y2iQi : Valeur quasi permanente d’une autre action variable.

Sollicitations vis a vis de ’ELS:
Elles résultent des combinaisons d’actions ci-apres :

Gmax+ Gmin + Q1+ yoiQi (A.3.3,3BAEL91)



I1.1.Introduction :
Le pré dimensionnement a pour but de déterminer I'ordre de grandeur des différents
éléments de la structure pour reprendre les efforts dues aux charges permanentes et surcharges

d’exploitations, en respectant les réglements RPA99/version 2003 et CBA93.
11.2. Pré dimensionnement des planchers :

Le plancher est une séparation entre deux niveaux qui transmet les charges et le
surcharge qui lui sont directement appliquées aux éléments porteurs tout en assurant des
fonctions de confort comme l'isolation phonique, thermique et I'étanchéité des niveaux

extrémes. Pour le batiment étudie, deux types de planchers vont étre utilisés :

e Plancher a corps creux.

e Dalle pleine pour les balcons.

11.2 .1 .Plancher a corps creux :
Les planchers corps creux sont composés de poutrelles hourdis et une dalle de
Compression.comme le montre la figure suivante :

Fig. 11.1 : Coupe du plancher a corps creux

Avec .
h . hauteur du corps creux.
ho . hauteur de la dalle de compression

hi= h +hy : Hauteur totale du plancher
b : distance entre axes des poutrelles

L’¢épaisseur du plancher est déterminée a partir de la condition de la fleche :

h,>—— (Art B.6.8.4.2 CBA 93)

Avec :

L: La portée maximale entre nus d’appuis dans le sens de la disposition des poutrelles.



L=425 cm

h, > 425 = h, >18.88cm
225

Donc on adoptera des planchers a corps creux avec une hauteur de (16+4)=20cm.

Avec :

° Ht =20cm
° ho= 4 cm

11.2.1.1. Les poutrelles :
Les poutrelles sont des éléments préfabriqués ou coulés en place en béton armé,
Disposées parallélement les unes par rapport aux autres distancées par la largeur d'un corps

Creux (hourdis)

11.2.1.2. Disposition des poutrelles :
Le choix du sens de disposition des poutrelles dépend de deux criteres qui sont :

e Critére de la plus petite portée : les poutrelles sont disposées parallelement a la
plus Petite portee.

o Critére de continuité : les poutrelles sont disposées selon la travée qui comporte le

plus grand nombre d’appuis possibles.

Comme montre la figure ci-dessous :



_ 370 320 340 445 . 245 330 320
| | | || |
450 l
|
4 | l ! ) | :
p2—|| |
555 ‘
|
|
/ i | | | | |
545
/ =
. S )
295
3 440 B 455
Fig.11.2.Plan de disposition des poutrelles (1% étage)
Pré dimensionnement :
h¢: Hauteur du plancher (h; = 20 cm).
ho : Hauteur de la dalle de compression (hg = 4 cm).
bo: Largeur de la nervure. ) b -
Tel que : bo= (0.4 & 0.6) xh, i Iho
bo=1(0.420.6) x 20 — by=(8 4 12) cm
ht
on opte pour : bg=10cm
b : Largeur efficace de la dalle donnée par la formule :
v
O _ el b, =
2 2 10 0

Ly : est entre nus de deux poutrelles successives.

Ly : la distance minimale entre nus d’appuis des poutres secondaires.

Fig. I1. 3: Schéma d’une
poutrelle



Lx=65-10 =55 cm

Ly=215cm

b_10£Min §§ — b <53cm
2 2 10

On opte pour : b=53 cm.
11.2.2. Plancher dalle pleine (balcons) :

Les dalles sont des pieces minces et planes, dont I’épaisseur est faible par rapport aux
autres

Dimensions en plan. L’épaisseur des dalles dépend le plus souvent des conditions d’utilisation

Que des Vvérifications de résistance.

e Résistance au feu :

» e=7cm Pour une heure de coupe feu.

> e=1lcm Pour deux heures de coupe feu.

> e=17.5cm Pour quatre heures de coupe feu.
On admet : e=15cm

e Isolation phonique :

Selon les regles techniques « CBA93 », I’épaisseur du plancher doit étre supérieure ou

égale a 14 cm pour obtenir une bonne isolation acoustique.
Onadmet: e=15cm

e Resistance a la flexion :
Pour des dalles reposant sur trois ou quatre appuis :

50 T 40
La portée maximum des plancher a dalle pleine L = 3.4 m.
D’ou:
300 300
— <e<— T 68<e<8S5
50 40

On rend pour la dalle pleine e =15cm



11.3.Pré dimensionnement des poutres

11.3.1 : poutres principales :

Selon le BAEL91 le pré dimensionnement des poutres se fait en utilisant les conditions
suivantes:

| L/15<h <L/10

h : hauteur de la poutre.
L : Plus grande portée dans le sens considéré (Lmax = 555-30 = 5.25m)
D’ou:

L =525cm. = 35cm< h £52.5cm

On prend : lb=30cm et h=45cm|

On doit vérifier les dimensions adoptées vis-a-vis des exigences du RPA qui sont les
Suivantes :

e b >20cm condition vérifiée.
e h>30cm condition vérifiée.
e h/b=45/30=15<4 condition vérifiée.
Elles seront disposées perpendiculairement aux poutrelles.
11.3.2 : les poutres secondaires :

Elles sont disposées parallélement aux poutrelles, leurs hauteur est donnée par le critere

de fleche qui est :

IL/15<h <L/10

L: portée maximale entre nus d’appuis (L= 425 cm)

L=425cm = 28.33cm <h <42.5cm.

On prend: |p = 30cm et h=40cm,.

e Verifications selon RPA 91 :
Les dimensions de la poutre doivent satisfaire les conditions suivantes :

b > 20 cm

h> 30 cm.



h/b=1.16
Apres la vérification on adopte les dimensions suivantes :

Poutres principales : bxh = (30 ,45) cm?
Poutres secondaires : bxh = (30,40) cm2

11.4.Pré dimensionnement des voiles :

Pré dimensionnement des murs en béton armé justifiés par I’article 7.7.1 RPA99 ils
servent d’une part a contreventer le batiment en reprenant les efforts horizontaux (séisme et

vent) et d’autre part de reprendre les efforts verticaux qu’ils transmettent aux fondations.

“‘*i, Plancher
: -

] | « Plancher inferieur
e — — 1__

Fig. 11.4.Coupe verticale d’un voile

Leur Prédimensionnement doit satisfaire les conditions du RPA99 suivantes :

. e>15cm....oiiiiiiinnn. (1).
o e>Ne/20 i, (2).
. L>4e.ciiiiiiiiiiiiii, (3).
Avec :

he : Hauteur du voile sans la poutre.
he=306-40= 266cm
e : Epaisseur du voile.

L : Longueur du voile.

Tableau I1.1 : pré dimensionnement des voiles

Nature d’étage Hauteur libre d’étage (m) Epaisseur du voile e > he/ 20

RDC et d’Etage courant 2.66 0, 133




On opte pour une épaisseur de 15 cm pour tous les niveaux. Cette
épaisseur veérifie toutes les conditions précédemment énonceées.

11.5.Pré dimensionnement des Escaliers :

Dans une construction la circulation entre les étages se fait le plus souvent par
L’intermédiaire d'escaliers, qui sont constitués par des gradins successifs, et sont
exclusivement destinés aux piétons, comme la montre la figure ci-dessous :

Marche

Contre marche

Nez de marche
o

Paillasse (e)

Mortier de pose

Fig I1.5 : schéma général d’un escalier.

Pour déterminer les dimensions des marches et des contres marches on utilise la formule de
Blondel qui est donnée par :

59< g+2xh<64............... (D).

La limite inférieure (59) correspond a des escaliers courants d’appartement et la limite
Supérieure (64) correspond a des locaux publics.

Soit (n) le nombre de contre marches et (n-1) le nombre de marche

H : la hauteur de la volée

L : la longueur projetée de la volée

H=nxh =h=H/n

L=(n-1)xg = g=L/n-1

Sig+2xh=64cm.................. (2).

On remplace dans (2) :

L/n -1+ 2x (H/n) = 64

n est la solution de I’équation : 64 n* — (64 + 2H + L)n + 2 H=0.

On distingue dans notre projet deux types d’escalier :



Type 1 : Pour un escalier a deux volés : comme la montre la figure ci-dessous :

e A
. L.
L 45m _._._._._._._._._._.:_._
\ |
|
|
2.40m |
| N
S
i
145m gl _. o _ . _ Vi A
—
1,3m 0,15m 1,3m
Fig 11.6 Schéma d’escalier
H=153m
I=24m

= 0.64 n°-(0.64 + 2X1.53+ 2.4) n + 2X¥1.53= 0
=>n=9

Donc : nombre de contre marche (n=9)

g= L/n-1= 240/9-1 = 30cm

h=H/n = 153/9 =17cm

e Epaisseur de la paillasse :

Elle est calculée par relation suivante :
L/30<e<L/20

Lv = (L>+H?)Y?=284.62cm

L= Ly+Lpi+Lp = 284.62+145+145

L =574.62cm

=14.487<e<21.73

On prend : e = 15cm

e Poids de la paillasse :
o= tg (H/1) = tg™ (153 /240) = o, = 32.52°
7, xe_ 25x0.15

_ = = 4.45 KN/m? .
cosa €0s32.52°

G

Emmarchemen

Palier'de repos

T paillasze
marche

cortremarche

Escalier



1.53m

1.53m

1.45m 2.4m

1.45m

Fig.l11.7. Schéma de I’escalier d’étage courant

Type 2 : escaliers a trois volées droites
a double quartier tournant en bois.

e

Fig.11.8. Schéma de I’escalier de duplex

I11.6.Acrotere :

3.06m



L’acrotére est un élément placé a la périphérie du plancher terrasse Cet ¢lément est
réalisé en béton armé, son réle est la protection contre les infiltrations des eaux pluviales.

L’acrotére est considéré comme une console encastrée dans le plancher et soumise a son

poids propre et une force horizontale. comme la montre la figure ci-dessous :

0

)P

5cm
5cm

60cm

N~
o
)
3

!

\ 4

5x20 Fig 1.9 Vue en plan d’un acrotere

S =10x60 + +5 x20

S = 0.0750m?

Charge Permanente :

e Poids propre:
G=y,xSx1

G =25x0.075x1
G=1.875 KN/ml

La Surcharge d’exploitation :
Q=1KN/ml

11.7. Evaluation des charges et surcharges :
11.7.1.Plancher étage courant :

Tableau 11.2 Evaluation des charges dans le Plancher étage courant.

: Densité (K/m®) o
N° Description Epaisseur (m) | .. .. Poids "' G

e (KN/m?)

1 Revétement

0.02 22 0.44
en carrelage




G= 5.25 KN/m?
Q =15 KN/m? (Q plancher étages courant).

11.7.2.Plancher terrasse accessible :

Tableau .11.3 : Evaluation des charges dans le plancher terrasse accessible

G= 5.75 KN/m?
Q = 1.5 KN/m?

I1.7.3.Plancher terrasse inaccessible (toiture de la cage d’escalier) :

Tableau .11.4 : Evaluation des charges dans le plancher terrasse inaccessible.



G =521 KN/m2
Q =1 KN/m2
11.7.4. Dalle pleine:

Tableau .11.5: Evaluation des charges dans la dalle pleine

G=6.22KN/m?
Q= 3.5 KN/m?
11.7.5. Cloisons doubles :

La magonnerie utilisée est en briques (double cloison).
Tableau .11.6 :Evaluation des charges due aux murs cloisons doubles

0,20




G= 2.7 KN/m?

11.7.6. Murs intérieurs :
Tableau .11.7: Evaluation des charges due aux murs intérieurs

G= 1.2 KN/m?
11.7.8.Escalier :

e Les paliers:

Tableau .11.8: Evaluation des charges permanentes et surcharges d’exploitations
des

paliers des escaliers
G= 5.15 KN/m?
Q= 2.5 KN/m?

o Paillasse



Tableau 11.9 : évaluation des charges permanentes et surcharges d’exploitations des
volées

G= 8.30 KN/m? (volée d’épaisseur 15 cm)
G= 8.30 KN/m?

Q

11.8.Les poteaux :

2.5 KN/m?

Ce sont des éléments structuraux en béton arme destinés a reprendre des charges et des
Surcharges et transmettre aux fondations ; le prés-dimensionnement des poteaux se fait a la
Compression centrée selon les regles du BAEA91, en appliquant les critéres de résistance et
le critére de stabilité de forme et suivant les exigences du RPA 99 version 2003.

Les dimensions de la section transversale des poteaux selon le RPA 99 (version 2003),

Doivent satisfaire les conditions suivantes pour la zone Ila:

Les exigences de RPA



min(b ,h) >25cm

N

. h
min(b,h) > =%
(b,h) >0

O.25<E<4.
h

"

On fixera les dimensions des poteaux, tout en vérifiant les recommandations du RPA99

Les dimensions des poteaux sont supposees :
e RD.C: (4055)cm?
o 1%et2°™: (40,50) cm?
o 3*M et 4°™ . (40,45) cm?
o 5™ et6™: (35,45) cm?
o 7°M 8™M: (3540)cm?
o 9™ et10°™ : (30,40) cm’
On a opté pour ce choix en vérifiant les recommandations du RPA99 et pour avoir une section
minimale b*h aux derniers étages.
11.9. descente de charges :

Afin d’assurer la résistance et la stabilité de 1’ouvrage, une distribution des charges et
surcharges pour chaque ¢lément s’aveérent nécessaire. La descente des charges permet
I’évaluation de la plus part des charges revenant a chaque élément de la structure, on aura a
considérer :

e le poids propre de 1’¢lément.

e la charge de plancher qu’il supporte.
e la part de cloison répartie qui lui revient.
e les ¢léments secondaires (escalier, acrotere.....)
La descente de charge se fait du niveau le plus haut (charpente ou toiture terrasse) vers le

niveau inférieur et cela jusqu’au niveau le plus bas (les fondations).
Nous appliquons les lois de dégression uniquement pour les étages a usages d’habitation.

e Surcharges différentes selon la loi de dégression :



- Sous la terrasse: Qo.

- Sous le premier étage a partir du sommet: Qo+ Q1.

- Sous le deuxiéme étage: Qo+ 0,95 (Q1+ Qo).

Sous le troisiéme étage: Qo+ 0,90 - (Q1+ Q2+ Q3).

Pour n=5 1o Qot ((3+Nn)/2n) x (Q1+Q2+Q3+Q4t.....+Qp).

¢ Choix du poteau le plus sollicité :

Repérage des poteaux :

o Poutres principales : bxh = (30 ,45) cm?
J Poutres secondaires : bxh = (30,40) cm2

. Descente des charges pour le poteau P; comme la montre la figure ci-dessous :

2.525 1.275
0.3
o]
o
(W]
[ ]
[ o ]
rilEy
[ o ]
(W]

Figure.l.09: Poteau « P1 » de la descente de charges pour les étages courants.

Calcul des surfaces afférentes :
e Terrasse inaccessible :

S= (2.525 + 0.3 + 1.275) * (2.05 + 0.3 + 2.125) = 18.35 m?

e étage courant :
S= (2.525 % 2.05) + (2.05 = 1.275) + (2.525 = 2.125) + (1.275 * 2.125) = 15.865m?>

Calcul du poids des éléments :

e Poids des poteaux :

La section des poteaux adopté sont défini ci-apres poids propre des poteaux est :
P=25XS8Xh,



Avec h, : Hauteur libre d’étage (RDC + etages courants)=3.06
S: Surface du poteau (bx h)

Tableau.l1.6 : .Section préalables des poteaux

e Poids des poutres :

Lyp = 4475m, Ly = 4.2m

Gpp = 25(b X hpp) X Ly = Gppy = 25 X (0.3 X 0.45) X 4.475 = 15.1KN
Gps = 25(b X hyg) X Lps = Gps = 25 % (0.3 X 0.4) X 4.2 = 12.6KN
Gpoutres = Gpp + Gps = Gpoyrres = 15.1 + 12.6 = 27.7KN

e Poids des plancher :
— Terrasse inaccessible :

Gierr = 5.21 X 18.35 = 95.6KN
Qterr = 1 x18.35 = 18.35KN

— Etages courants et RDC:

Getage courant = 525 X 15.865 = 83.3KN
Qetage courant = 1.5 X 15.865 = 23.8KN
En appliquant la loi de dégression des charges, on obtient les résultats suivants :

Tableau 11.7.résultat de la descente de charge de poteau P1



PP (30x45) cm

96.6

15.1

PS (30x40) cm?

12.6

Poteau (30x 40) cm?

9.18

133.48

83.3

27.7

9.18

253.66

45.875

253.66

83.3

27.7

10.71

375.37

70.647

375.37

83.3

27.7

10.71

497.08

92.667

497.08

83.3

27.7

12.048

618.128

111.935

618.128

83.3

21.7

12.048

741.176

128.45

741.176

83.3

27.7

13.77

865.946

142.212

865.946

83.3

27.7

13.77

990.716

155.92

990.716

83.3

27.7

15.3

1117.016

169.737

1117.016




83.3

27.7

15.3

1243.316

183.483

1243.316

83.3

27.7

16.83

1371.146

197.265

» Descente des charges pour le poteau P2 : comme la montre la figure ci-dessous :

03 .525 0.4 2.05

8571

ED

SLOE

Figure. 11.10: Poteau « P2 » de la descente de charges pour les étages courants

> Calcul des surfaces afférentes :

e Terrasse inaccessible :
S= (1.55+ 0.3 + 2.075) x (2.525 + 0.3 + 2.05) = 19.13m?

e Etage courant :

S= (1.55 * 2.05 + 2.05 * 2.075 + 1.55 % 2.575 + 1.415 * 1.4) = 13.4m?

— Dalle pleine :
S=(1.16 * 0.675) = 0.79m?

> Calcul du Poids des éléments :
e Poids des poutres :




Lyp = 2.525 + 2.05 = 4.575m, Lps = 1.55 + 2.075 = 3.625m
Gpp = 25(b X hpp) X Ly = Gy = 25 % (0.30 X 0.45) X 4.575 = 15.44KN
Gps = 25(b X hyg) X Lys = G, = 25 X (0.30 X 0.40) X 3.625 = 10.875KN
Gpoutres = Gpp + Gps = Gpoutres = 15.44 + 10.875 = 26.3KN

e Poids des plancher :

— Terrasse inaccessible :

Gierr = 5.21 X 19.13 = 99.66KN
Qterr =1x19.13 = 19.13KN

— Etages courants :

Getage courant = 525 X 13.4 = 70.35KN
Qetage courant = (1.5 X 13.4) = 20.1KN
e Poids des escaliers :

Gesc = G, XS, =5.15%x0.79 = 4.07KN
Q. =Q,%xS,=25x0.79 = 1.98KN

Nous appliquant la loi de dégression des charges, on obtient les résultats suivants :

Tableau.l1.8 : Résultat de la descente de charge de poteau P2

99.66

15.44
10.875
9.18

135.155 19.72

135.155
89.96
26.3
9.18

4.07

264.66 41.8

264.66
89.96
26.3
10.71

4.07

395.7 61.67

395.7




89.96

26.3

10.71

4.07

526.74

79.33

526.74

89.96

26.3

12.048

4.07

659.118

94.8

659.118

89.96

26.3

12.048

4.07

7915

108.04

791.5

89.96

26.3

13.77

4.07

925.6

119.08

925.6

89.96

26.3

13.77

4.07

1059.7

127.91

1059.7

89.96

26.3

15.3

4.07

1195.33

139.84

1195.33

89.96

26.3

15.3

4.07

1330.96

150.88

1330.96

89.96

26.3

16.83

4.07

1468.12

163.24




OnaN,, > N,; = donc le poteau P, est le plus sollicité
» Vérification

Apres avoir effectué le calcul pour la recherche du poteau le plus sollicité, on a trouvé que
c’est le poteau central qu’est le plus sollicité sous charges verticales.
Les poteaux sont pré dimensionnés selon trois critéres :

Le critére de résistance.

Le critere de stabilité de forme.

Les régles du RPA99/2003.

e L’effort normal ultime :

Pu=1.35(1631.36) + 1.5 (163.24) =2226.82 KN
Pu=2226.82 KN
Selon le BAEL (Art B.8.1.1) on doit majorer 1’effort normal de compression ultime Nu de
10%.
Aprés majoration on trouve a la base
Nu'=1.1xNu - Nu=1.1 x2236.82 = 2460.5 KN
Donc : N, =2460.5 KN

o Vérification a la résistance (compression simple) du poteau le plus sollicité :

On doit Vérifier la condition suivante :

B : section du béton

B> N _ g5 24605 _ oo 173m?

- ~14.2x10°
O'hc

B >0.173m”
Ce tableau résume les vérifications a la compression a tous les niveaux :

Tableau 11.13.Vérification de la résistance (compression simple) :

2430
2205.83
1765.104

1334.04




7°™ Et 8°™ étage 917.68 1400 6.55 Vérifiée

,9°Met10°™ étage 466.57 1200 3.89 Verifiée

e Vérification des conditions du RPA :

min(b,,h,))>25cm ... (D)

min(b,,h,) > he (2)
1 Ny) 220

1

2 Shilb <4 3)

Les trois conditions sont vérifiées pour les différentes sections des poteaux.

e Vérification au flambement :

D’apres le (CBA 93), on doit vérifier que 1’effort normal ultime :

Nu< Nu= ax

— Br x fc .
100 , A e | g A o3(Article B.8.2.1)
0.9xy, Vs

a : Coefficient tenant compte de 1’élancement.

0.85 lcm
a:—lPOUFﬂSSO. \ 4
1+ 0.2[3j2 A T
> lem » <« b
o= O.6(ij2 Pour50<A4<70 l
50

«— 3 —>
7, - Coefficient de sécurité du béton =1.5 Fig. 11.11. Section brute

7, : Coefficient de sécurité de I’acier =1.15

A =—Avec |, =0.7x1, : la longueur de flambement.
i

L. | bxh?®
i : Rayon de girationi= — I=
P Rayonae T \VB 12

As>0.8% % Br.
On prend As= 1%x Br.

Nu
B, > BAELO1 (7-4-2)
a{

feog N fe
09xy, 100xy,
Br = (a-2) x (b-2)



I1 faut vérifier que : Br>Bycal
Ce tableau résume les vérifications au flambement :
Tableaull.14.Vérification au flambement :

D’aprés le tableau précédent on voie bien que le critére de stabilité de forme est vérifié pour

tous les poteaux.

e Prévérification de I’effort normal réduit :
Selon le RPA(article.7.1.3.3)il faut vérifier :

Nu <03

V= <
Bx f

Ce tableau résume les vérifications de I’effort normal réduit :

Tableau 11.15.Pré vérification de I’effort normal réduit :

2430
2205.83
1765.104
1334.04
917.68
466.57

Conclusion :

Le pré dimensionnement est fait en guise d’un avant-projet en répondant aux differentes
exigences de pré dimensionnement données RPA99/2003, BAEL91 et CBA93, dans le but
d’avoir une estimation des dimensions des sections des différents éléments a adopter.

Les poteaux ont été étudiés a la compression et au flambement. Afin de déterminer le poteau
le plus sollicité, nos avons effectue la descente de charge sur les poteaux qui nous semblaient



les plus sollicitées, en se référant a la surface afférente, I’aboutissement des poutres, et

position par rapport a la cage d’escalier. Il s’est avéré que le plus sollicité était le poteau
central.

Les sections des poteaux ainsi adoptés sont :

e RDC: (b, h) = (55,60) cm?.
o émegt gime grage: (b, h) = (50, 60) cm”.
o 3™ g™ Gtage: (b, h) = (50, 55) cm”.
o 5°M 6™ étage: (b, h) = (50, 50) cm?.

o 7ome o gie grae (b, h) = (45, 50) cm*

o 9°M 10°™%tage: (b, h) = (45, 45) cm*



I11.1. Introduction :

La construction est un ensemble d’élément qui est classé en deux catégories : €léments
principaux et éléments secondaires. Dans ce chapitre on s’intéresse uniquement a I’étude des
¢léments secondaires (différents planchers, escalier, acrotere ...). Cette étude se fait en
suivant le cheminement suivant : évaluation des charges sur 1’élément considéré, calcul des
sollicitations les plus défavorables puis, détermination de la section de acier nécessaire pour
reprendre les charges en question toutes en respectant la réglementation en vigueur (BAEL91,
CBA, RPA99 addenda 2003...).

I11.2. Calcul des planchers :
111.2.1 Introduction :

Un plancher est une aire plane, destinée a limiter les étages et dont les fonctions

principaux sont :
e Une fonction de résistance ; il doit supporter les charges qui lui sont appliquées (poids
propre +charge exploitation).
e Un role d’isolation thermique et phonique.
e Un rdle de transmission des charges.
111.2.2 Etude des poutrelles :

Les poutrelles sont des sections en Té en béton armé, servant a transmettre les charges
réparties ou concentrées aux poutres principales, elles sont calculées en flexion simple en
respectant les criteres de continuité et d’inertie constante.
111.2.2.1 Méthode de calcul :

Les méthodes utilisées pour le calcul des poutres continues en béton armé sont :

e Méthode forfaitaire.

e Méthode de Caquot.

e Meéthode forfaitaire (Annexe E.1 du BAEL 91)

e Domain d’application :
Pour déterminer les moments sur appui et en travée, il est possible d’utiliser la methode
forfaitaire si les quatre conditions sont vérifiées.

e Plancher a surcharge modérée (Q <Min (2G, SKN/m?)).

e Le rapport entre deux travées successives : 0.8<1i/ lj+1>1.25.

e Le moment d’inertie constant sur toutes les travées.

e Fissuration peu nuisible (F.P.N).



e Exposition de la méthode :
e Valeurs des moments : BAEL (art 7.3.2)

Les valeurs des moments en travée Mt et sur appui Mg et Md doivent verifier :

M+ >Max (1.05 Mg (1+0.3a) MO)............. (1)
Mg (1+0.3) Dans une travée intermédiaire........ (2)
M (1.2+0.3) Dans une travée de rive........ 2)

M;=max ((1) et (2)).
La valeur absolue de chaque moment sur appui intermédiaire doit étre au moins égale a :
e 0.6Mg pour une poutre a deux travées.
e 0.5Mg pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre a plus de deux travées.
e 0.4Mypour les autres appuis intermédiaires d’une poutre a plus de trois travées.
Avec My la valeur maximale du moment fléchissant dans les travées de référence (travée
isostatique) a gauche et a droite de I’appui considéré et le rapport des charges d’exploitation a

la somme des charges non pondérées.

Avec : o= £+Q
Q

Remarque : les moments sur les appuis de rive sont nuls, seulement le BAEL91 préconise de
mettre des aciers de fissuration équilibrant un moment fictif égale a :
-0.15M tel que Mo= Max (M.°; Mg")).

e Evaluation des efforts tranchants :

Les efforts tranchants sont évalués en appliquant une des deux méthodes suivantes :

e Soit forfaitairement en supposant la discontinuité entre les travées, dans ce cas les
efforts tranchants hyperstatiques sont confondus méme avec les efforts tranchants
isostatiques sauf pour les appuis voisins de rive, ou I’effort tranchant isostatique doit
étre majore de :

-0.15% s’il s’agit d’une poutre a deux travées.
-0.10% s’il s’agit d’une poutre a plus de deux travées.

e Soit par la méthode de RDM :

Compte tenu de la continuité : V=V (isostatique) + (M;-M;.1)/L, .

l11>

1.15q1/2 gl./2




Q|4 2

Fig.111.1 : évaluation des
e Méthode de Caquot (Annexe E.2 B

Lorsque I’'une des conditions précédentes n’est pas satisfaite, ou si le plancher a
surcharge élevée (Q> Min (2G, 5KN/m?), on applique la méthode de Caquot. Le principe

repose sur la méthode des trois moments simplifiée et corrigée pour tenir compte de :

e La variation des moments d’inerties des sections transversales le long de la ligne

moyenne de la poutre.

e L’amortissement des efforts de chargement des travées successives.
Soit une poutre continue :

La méthode de Caquot permet de déterminer les moments au niveaux des appuis en ne
tenant compte que des charges appliquées sur les deux travées voisine de I’appui considérer.
On remplace les points du moment nul par des appuis simple fictifs avec :

I’'=0.8I........... pour une travée intermédiaire.

(BAEL art 7.4.3)
P=1.............. pour une travée de rive.
I’= est la longueur fictive.

Le calcul de la poutre se décompose en I’étude de plusieurs poutres élémentaires a deux
travées et on applique la méthode des trois moments pour chaque poutre élémentaire.

e Moment en appuis :

)

Mi= Moment a I’appui i

3 ’
PgXngPXm d
8.5x(l'g+l'q)

M; = —(
I’g et I’q : longueurs fictives a gauche et a droite respectivement.
Pget Pq : charges uniformes a gauche et a droite respectivement.
e Moments en traveées :
Les moments en travées sont calculés par la méthode de RDM on isole la travée
considérer.
M(X) = Mo(x) + Mg (1 -)+ M ¢



Tel que: Mo(x) = (I-x)

I Mg-Md
X=--
2 PL

Mg et My : moment a gauche et a droite pris avec leurs signes.

e Efforts tranchants :
Par la méthode de RDM
V.=V, +(M, =M, ) /L
111.2.2.2. Différents types de poutrelles :
Dans le cas de notre projet on a 7 types de poutrelles :

Type 1 : poutrelle sur quatre appuis pour les étages habitation et terrasse inaccessible .

~ 370 4> 320 4> 340 &
Schéma statique du 1* type de poutrelle.

Type 2 : poutrelle sur cing appuis pour étages habitations.

Schéma statique du 2°™ type de poutrelle.

Type 3 : poutrelle sur quatre appuis pour terrasse inaccessible et étages habitations.

> 245 £ 330 320 JAN
Schéma statique du 3°™ type de poutrelle.

Type 4 : poutrelle sur trois appuis pour terrasse et étages habitations.

A 260 £ 245 2N
Schéma statique du 4°™ type de poutrelle

Type5 : poutrelle sur trois appuis pour les étages habitations et terrasse inaccessible.

A 440 455 B
Schéma statique du 5eme type de poutrelle.
Type 6 : poutrelle sur deux appuis pour les étages habitations.

JZAN
A 340 B

Schéma statique du 6eme type de poutrelle.
Type 7 : poutrelle sur trois appuis pour terrasse inaccessible.




A 340 445 B
Schéma statique du 7eme type de poutrelle.
TYPE 8 :poutrelle sur huit appuis pour terrasse inaccessible et étages habitations.

AN 370 2N 320 £S 340 0 &2445 ZN245 F £380 G /20 H

111.2.2.3.Méthode de calcul des poutrelles :
e La méthode forfaitaire :
On applique la méthode forfaitaire pour le calcul des planchers a surcharge modéree.
e Condition d’application :
e Plancher & surcharge modérée : Q < min (2xG.5) KN/m?.

e Plancher terrasse inaccessible :

G =5.21 KN/m?.
Q = 1KN/ m?,
= 1 KN/m?*< min (2x5.21 ;5) KN/m? Veérifiée.
e Plancher étage courant :
G = 5.25 KN/m?.
Q = 1.5 KN/m?.
= 1.5 KN/m?< min (2x5.25;5) KN/m?. Vérifiée.

e Le moment d’inertie est constant sur tout le long de la travée.

e Lerapport 0.8 <Ii/ (li+1) <1.25.

Type1:0.8 < 222 ;>22< 125, Vérifice.
e Fissuration peu nuisible. Vérifiée.

Pour les poutrelles de type 2 et 3 la condition du rapport entre deux travées successive

0.8 Szilﬁ < 1.25 est non vérifiée, donc on applique la méthode forfaitaire.

e Calcul des sollicitations :
Typel:

. . .
P 3v0 VeV AoV gk

Schéma statique de la poutrelle type 1.
Les quatre conditions d’application de la méthode forfaitaire étant vérifiées, on utilise cette
derniére pour le calcul des sollicitations.

Calcul des moments isostatiques :



e AIELU:q,=(1.35G+1.5Q) x0.65 = 6.07 KN/m
Travée AB :

MAB= "“XSLAB:MAB = 10.38KN.m

Travée BC:

MEC "“XLBC:MBC = 7.76KN.m

Travée CD:

MEP "“X;CD:MCD = 8.77KN.m

e ADIPELS:Qgs=(G+Q) x0.65 =4.39KN.m
Travée AB :

ME= Xhn oy 45 =7 5TKN.m
Travée BC:
MEC =9XLbe, pBC = 5 61KN.m
8
Travée CD:
MEP =XHp M P = 6.34KN.m
e Moment aux appuis :
e Appuis de rive :
e APELU:
Ma =Mp = -0.15x Max (M8 ;M5P)= Ma= Mp =0KN.m
e APELS:
Ma = Mp = -0.15x Max (M{B ;MSP) = Ma = Mp = 0KN.m
Appuis intermédiaires :
e A IELU:
Mg = -0.5xMax (M8 ;ME¢) = Mg =-5.19 kn.m
Mc = -0.5xMax (MZ¢ ;M§P) = Mc = -4.385KN.m
e AVTELS:

Mg = - 0.5xMax (M4E :MEC) = Mg = -3.755.KN.m
Mc = -0.5xMax (ME€ ;MEP) = Mc = -3.17KN.m

Moment en travée:

o= Q _ 15
Q+G 1.5+5.25

=0.22

(140.3xa)x Mo = 1.07x Mg

1)



IMg 1+ IMd |
Mg Ma

M; + max 1.05xMy

(1.24+0.3a) xM0

Mz —— ... T.R

(2) -M¢>

(1+0.3a) xMO
2

...... T.

e APELU:
Travée AB:

M#AB> 8 51KN.m
MAE >6.67KN.m =>MA? >8.51KN.m
Travée BC:

MEBC¢ >3.51KN.m

MEC>4.13KN.m =MFC¢ >4.13KN.m
Travée CD :
MEP >7.18KN.m
MEP >558 KN.om  =>MEP >7.18KN.m

e ADPELS:
Travée AB:

M#AB>6.15 KN.m
MAB >475KN.m =>M{? >6.15KN.m
Travée BC:
ME€ >121KN.m
MEC¢ >3 55KN.m =ME¢>3.55KN.m
Travée CD :
MEP > 5.19KN.m
MEP >4.03KN.m =>MFP >5.19KN.m
e Les efforts tranchants :

e APELU:
Travée AB :

_q xIlAB

Va= > =11.22KN

Vg = - 224 xM4B_ 15 35KN

Travée BC :
Vg =-12.35KN
V¢ =-11.35 KN
Travée CD :
V¢ =11.35KN
Vp =-10.31 KN
Type 1 : pour plancher d’étages habitations

Tableau 111.1. Sollicitations a ’ELU et I’ELS des poutrelles du plancher étage habitation.



Type 1 : pour plancher Terrasse inaccessible

Tableau I11.2. Sollicitations a I’ELU et I’ELS des poutrelles du plancher Terrasse
inaccessible.

Type 2 : Application de la méthode de Caquot pour le deuxiéme type de plancher
d’étage courant :

Li/Li+1=2.45/3.3=0.74 & [0.81.25] .....cvvvrrmrrierrirrnnnn. Codition non vérifiée.

Dans ce cas la méthode forfaitaire n’est pas applicable car la 3™ condition n’est pas vérifiée

donc on applique la méthode de Caquot minorée, en remplacant G par G’ dans le calcul des
moments aux appuis

G'=EG
3

G'=§x5.25 =3.5KN /m’

P, =(1.35 G'+15 Q )x0.65=4.53KN /m
P, =(G+Q)x0.65=3.25KN /m



X****#X****X*****x******x

2.6m B 245 3.3m D 3.2m
A Tableau IIL.3. Sollicifations a I’ELU des poutrelles d& plancher d’étage courant
Typede | Travée | L Pu Mg My M¢(KN.m) |V, \2
poutrelle (m) | (KN/m) | (KN.m) | (KN.m) (KN) | (KN)
Type 2 AB 26 | 6.069 0 -2.94 3.765 6.67 -
9.019
BC |245| 6.069 -2.94 -3.007 1.582 7.406 -
7.463
CD 3.3 | 6.069 | -3.007 | -4.674 4.442 9.509 | -
10.52
DE 3.2 | 6.069 | -4.674 0 5.607 11.171 | -8.25

APELS :
Le méme travail aboutit aux résultats résumés dans le tableaulll.4 :
Tableau II1.4. Sollicitations a I’ELS des poutrelles du plancher d’étage courant

Type de | Travée L Ps Mg My X(m) M
poutrelle (m) (KN/ | (KN.m) | (KN.m) (KN.m)
m)
Type 2 AB 2.6 4.39 0 -2.105 | 1.114 2.73
BC 2.45 4.39 -2.105 | -2.155 | 1.12 1.162
CD 3.3 4.39 -2.155 -3.35 | 1.567 3.236
DE 3.2 4.39 -3.35 0 1.841 4.076

TYPE 3 :Application de la méthode de Caquot pour le deuxiéme type de plancher

d’étage courant :
A/ "

YYVYVYVVYVVVVYVYY ++++++++++++++i +++++++++i

|A
¥

A
Li/Li+1=2.45/3.3= 2 45m .8;1.25] ..... B e 3.3M  5n non verlflee 3.20m

Dans ce cas la méthode forfaitaire n’est pas applicable car la 3™ condition n’est pas vérifiée
donc on applique la méthode de Caquot minorée, en remplagant G par G’ dans le calcul des
moments aux appuis
G'= 2 G

3

G':§x5.25=3.5KN /m?

P, =(1.35 G'+1.5 Q )x0.65=4.53KN /m
P, =(G+Q)x0.65=3.25KN /m

ATELU :

Tableau IIL.5. Sollicitations a ’ELU des poutrelles du plancher d’étage courant
Typede | Travée | L Py Mo Mg Mg M(KN.m) | V4 Vg
poutrelle (m) | (KN/m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m) (KN) | (KN)

Type 3 AB 245 | 6.069 4.386 0 -3.66 2.985 6.02 | -8.85




BC 3.3 | 6.069 8.25 -3.466 -4.67 4.1 9.65 -
10.38
CD 3.2 | 6.069 7.6 -4.67 0 5.61 11.17 | -8.25
ATELS:
Le méme travail aboutit aux résultats résumés dans le tableau IIIL.6 :
Tableau II1.6. Sollicitations a I’ELS des poutrelles du plancher d’étage courant
Type de | Travée L Ps Mo Mg Mgy X(m) M
poutrelle (m) (KN/ | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m) (KN.m)
m)
Type 3 AB 2.45 4.39 2.76 0 -2.487 | 0.99 2.166
BC 3.3 4.39 6.88 -2.487 -3.35 | 1.59 3.062
CD 3.2 4.39 7.36 -3.35 0 1.84 4.067

Type 3:Application de la méthode de Caquot pour le deuxieme type de plancher terrasse

inaccessible:

e

YYVYVYYVYVYVYVYVYVYVVYVVYVYVYVYVYVYVYVVYVVVYVVY

A |<7 2.45m

A
Li/Li+1=2.45/3.3=0.74¢ [0.81.25]

moments aux appuis

G':EG
3

G'=§x5.21=3.473KN/m2

P, =(1.35 G'+1.5 Q )x0.65=4.02KN /m
P, =(G+Q)x0.65=23.23KN /m
AIELU :

e Moments aux appuis :

Ma=Mp=0 KN. m
- P, ><|;+|3d ><|('j3
85x (I, +1;)

Mg =

Py = P4 =4.02 KN/m
Longueurs fictives :
Ly=Lg=2.45m.
Ly’=L4=0.8%x3.3=2.64 m.

| 4.02x(2.45° +2.64°)

Mg =
B 85x(2.45+2.64)

=-3.076KN.m

— 33m

i VAl

. C..,
............... Codition non vérifiée.

Dans ce cas la méthode forfaitaire n’est pas applicable car la 3%M condition n’est pas vérifiée
donc on applique la méthode de Caquot minorée, en remplacant G par G’ dans le calcul des

3.20m

D




‘3 ‘3
P, xI; + P, x1;

8.5x (I, +1,)

Mc=—

Py = Pg =4.02 KN/m
Longueurs fictives :
Ly=L4=0.8%3.3=2.64 m.

Ly’ = Lg4=3.20 m.
3 3
Moo 4.02x(2.64° +320°) e
8.5x(2.64 +3.20)
e Moments en travée :
X X
M(X) =M, (x)+M, ><(1—T)+Md xl—;
Pu x x . M, -M,
M, (X) = x(l-x); tel que x=—-—2_F%
() (1=; 1ol que x=2 =
Travée AB :
(o 245 0—(-3.076) —0.998m
2 5.55% 2.45
M, (X) = &20'998 x (2.45—0.998) = 4.02KN.m
M, (x)=4.03+ _3.076x 298 _ 2 77kNm
e 2.45
Travée BC :
(.33 ~3.076—(—4.14) _159m
2 555%x3.3
M, (x) = &21'59 % (3.3-1.59) = 7.55KN.m
1.59 1.59

M, (X)=7.55-3.076x (1- =) —4.14x —> = 3.96KN.m
e 3.3 3.3

Travée CD :
(.32 —414-0

=1.83m
2  555x3.2
M, (X) = &;1-83& (3.2-1.83) = 6.957KN.m

M. (X) =6.957 —4.14x (1—13%3) =5.18KN.m

e Effort tranchant :

V:PUXIi +Md_Mg

2 Ii
Travée AB :
v, = 5.55%x2.45 N -3.076-0 —554KN
2 2.45
v, = 5.55x2.45 N -3.076 -0 — _8.05KN

2 2.45
Travée BC :



 555x3.3  —4.14+3.076

V, + =8.835KN
2 3.3
V. = —5.55%x3.3 N —4.14+3.076 _ _9.48KN
2 3.3
Travée CD :
v, = 5.552><3.2 N 0+4.14 _10.17KN
v = 585x32 04414 o0
2 3.2
Tableau II1.7. Sollicitations a I’ELU des poutrelles du plancher De terrasse inaccessible
Typede | Travée | L Pu Mo Mg My M¢(KN.m) |V, 2
poutrelle (m) | (KN/m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m) (KN) | (KN)
Type 3 AB | 245 | 555 4.02 0 -3.076 2.77 554 | -8.05
BC 3.3 5.55 7.55 -3.076 | -4.14 3.96 8.835 | -9.48
CD 3.2 5.55 6.957 -4.14 0 5.18 10.17 | -7.58
ATPELS :

Le méme travail aboutit aux résultats résumés dans le tableaulll.8 :
Tableau IIL.8. Sollicitations a I’ELS des poutrelles du plancher de terrasse inaccessible

Type de | Travée L Ps Mo Mg My X(m) M
poutrelle (m) (KN/ | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m) (KN.m)
m)
Type 3 AB 2.45 4.037 2.92 0 -2.225 | 0.99 2.019
BC 3.3 4.037 5488 | -2.225 -2.99 | 1.59 2.89
CD 3.2 4.037 5.06 -2.99 0 1.84 3.77
Type5:

e Application de la méthode forfaitaire pour le 1° type de plancher de terrasse
inaccessible :

Etude d’une poutrelle a 2 travées en appliquant la méthode forfaitaire (poutrelle Type 5).

A B C
! 4.4m | 4.55m |
| — ' :
a. Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :
- Q< Min (2x5.21, 5KN/mM?) = BKN/MZ. ..o, vérifiée.
= L= CONStANL. .o e vérifice.
- Li/liss =4.4/4.55 = 0.967 compris entre 0.8 et 1.25..............................vérifiée.
e 8 = vérifice.

Les conditions d’application de la méthode forfaitaire sont tous vérifiées.

b. calcule des sollicitations :

APELU:
Les résultats des calculs ELU et ELS sont résumes dans les tableaux suivants :
Tableau II1.10. Sollicitations a ’ELU des poutrelles du plancher de terrasse inaccessible




Tableau II1.11. Sollicitations a I’ELS des poutrelles du plancher de terrasse inaccessible

7.12

0 7.84

1ere

e TYPE 5: Application de la méthode forfaitaire pour le type de plancher d’étage
courant:

Etude d’une poutrelle a 2 travées en appliquant la méthode forfaitaire (poutrelle Type 5).

A B C
AI 4.4m AI 4.55m A|
a. Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :
- Q< Min (2x5.25, 5KN/mM?) = BKN/MZ. ..o, vérifiée.
- = conStant. ..o vérifiée.
- Li/lis1=4.4/4.55=0.967 compris entre 0.8 et 1.25..............................vérifiée.
- R P N vérifice.

Les conditions d’application de la méthode forfaitaire sont tous vérifiées.

b. calcule des sollicitations :

AVELU:
Les résultats des calculs ELU et ELS sont résumes dans les tableaux suivants ::
Tableau II1.13. Sollicitations a ’ELU des poutrelles du plancher d’étage courant

Les résultats des autres types des poutrelles de plancher terrasse et plancher étage courant sont
représentés dans les tableaux ci-dessous :



TYPE 4 :
e Application de la méthode forfaitaire pour le 1°° type de plancher d’étage courant:

Etude d’une poutrelle a 2 travées en appliquant la méthode forfaitaire (poutrelle Type 4).
A B C

A 2.6 AASm A

a. Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :

- Q< Min (2x5.25, 5KN/m?) = BKN/MZ. ...ooo oo, vérifiée.
- I E CONSIANT. .o vérifiée.
- Li/lis1=2.6/2.45=1.06 compris entre 0.8 et 1.25..............................vérifiée.

- R P N vérifiée.

Les conditions d’application de la méthode forfaitaire sont tous vérifiées.

Les résultats des calculs ELU et ELS sont résumes dans les tableaux suivants :
Tableau II1.15. Sollicitations a I’ELU des poutrelles du plancher d’étage courant

Tableau II1.16. Sollicitations a I’ELS des poutrelles du plancher d’étage courant

TYPE 4 : pour terrasse inaccessible :
Les résultats des calculs ELU et ELS sont résumes dans les tableaux suivants :
Tableau II1.17. Sollicitations a I’ELU des poutrelles du plancher d’étage courant




Type 6 : pour étage habitation :

Les moments aux appuis :

C’est une poutrelle simplement appuyée dans les deux extrémités donc :
e APELU:

Ma = Mg =0. En raison d’équilibrer les moments fictifs, le BAEL préconise de mettre une

section d’aciers de fissuration.
Ma = Mg =-0.15M( = -1.32KN.m
e AVIPELS:
Ma = Mg =-0.95 KN.m
Tableau 111.19. Sollicitations a I’ELU des poutrelles du plancher étage habitation.

TYPE 7: Pour terrasse inaccessible Application de la méthode de Caquot

Li/Li+1=3.4/4.45=0.76 & [0.81.25] .....coeeorrrrrrmrrrrrrrrnne. Codition non vérifiée.

Dans ce cas la méthode forfaitaire n’est pas applicable car la 3™ condition n’est pas vérifiée
donc on applique la méthode de Caquot minorée, en remplagant G par G’ dans le calcul des
moments aux appuis

TYPET7:

Tableau II1.21. Sollicitations a I’ELU des poutrelles du plancher de terrasse inaccessible

ATELS:
Le méme travail aboutit aux résultats résumés dans le tableaulIl.22 :
Tableau II1.22. Sollicitations a ’ELS des poutrelles du plancher de terrasse inaccessible




Type 7 AB 3.4 4.037 0 -56.55 |1.293 3.387
BC 445 [4.037 -5.55 0 2.536 7.409

Les résultats des autres types des poutrelles de plancher terrasse et plancher étage courant sont
représentes dans les tableaux ci-dessous :
e Type 8: Application de la méthode caquot pour le 8°™ type de plancher d’étage

courant:
Tableau I11.23. Sollicitations a I’ELU des poutrelles du plancher d’étage courant
Typede | Travée | L Py Mo Mg Mgy M¢(KN.m) Vg V4
poutrelle (m) | (KN/m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m) (KN) | (KN)
Type 8 AB 3.7 | 6.069 -2.68 0 -5.746 7.711 9.675 -
12.781

BC 3.2 | 6.069 -3.64 -5.746 | -3.728 3.064 10.341 | -9.08

CD 34 | 6.069 -3.02 -3.728 | -5.542 4.158 9.784 | -
10.851

DE | 4.45| 6.069 -8.45 -5.542 | -5.087 9.709 13.606 | -
13.401

EF |245| 6.069 -1.51 -5.087 | -3.007 0.566 8.284 | -6.586

FG |3.30| 6.069 -2.7 -3.007 | -4.674 4.442 9.509 | -
10.519

GH |3.20| 6.069 -4.71 -4.674 0 5.607 11.171 | -8.25

e ADIELS:
e Le méme travail aboutit aux résultats resumés dans le tableaulll.24 :
Tableau I11.24. Sollicitations a I’ELS des poutrelles du plancher d’étage courant

Type de | Travée L Ps Mo Mg My X(m) M
poutrelle (m) (KN/ | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m) (KN.m)
m)
Type 8 AB 3.7 4.39 -2.07 0 -4.119 | 1.594 5.591
BC 3.2 4.39 -2.63 -4.119 | -2.672 |1.704 2.244
CD 3.4 4.39 -2.16 -2.672 | -3.972 | 1.612 3.035

DE 4.45 4.39 -6.11 -3.972 -3.647 | 2.242 7.053

EF 2.45 4.39 -1.09 -3.647 -2.155 | 1.365 0.434

FG 3.3 4.39 -1.95 -2.155 -3.35 | 1.567 3.236

GH 3.2 4.39 -3.43 -3.35 0 1.841 4.067

TYPES : pour terrasse inaccessible : A L’ELU
Tableau II1.25. Sollicitations a I’ELU des poutrelles du plancher Tersasse inaccessible

Typede | Travée | L Py Mo Mg Mg M(KN.m) |V, \Z
poutrelle (m) | (KN/m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m) (KN) | (KN)
Type 8 AB 3.7 | 5.547 -2.67 0 -5.098 7.114 8.884 | -11.64

BC 3.2 | 5.547 -3.30 | -5.098 | -3.308 2.925 9.435 | -8.316

CD 3.4 | 5.547 -2.75 -3.308 | -4.917 3.923 8.957 |-9.903

DE | 4.45| 5.547 -7.70 -4.917 | -4.514 9.016 12.433

12.252




EF | 2.45| 5547 -1.36 -4.514 | -2.668 0.662 7.549 | -6.042

FG | 3.30| 5.547 -2.47 -2.688 | -4.147 4.161 8.704 | -9.601

GH |3.20| 5.547 -4.23 -4.147 0 5.178 10.171 | -7.579

e ADPELS:
e Le méme travail aboutit aux résultats résumés dans le tableaulll.26 :

Tableau II1.26. Sollicitations a ’ELS des poutrelles du plancher Tersasse inaccessible

Type de | Travée L Ps Mo My Mgy X(m) M
poutrelle (m) (KN/ | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m) (KN.m)
m)
Type 8 AB 3.7 4.39 -2.24 0 -3.685 | 1.602 5.189
BC 3.2 4.39 -2.63 -3.685 -2.391 | 1.701 2.15
CD 34 4.39 -2.18 -2.391 -3.554 | 1.615 2.875

DE 4.45 4.39 -6.10 -3.554 -3.263 | 2.241 6.585

EF 2.45 4.39 -1.07 -3.263 -1.928 | 1.361 0.47

FG 3.3 4.39 -1.95 -1.928 -2.997 | 1.569 3.046

GH 3.2 4.39 -3.35 -2.997 0 1.834 3.777

e Ferraillage des poutrelles :

Exemple de calcul étage courant :

M=12.03 KN.m

M,"=-9.42 KN.m

M,'= -0.15 max (Mg, Mg?) =-2.355KN.m
V=15.88 KN

En travée :
— hO
Mtu = fbuxbxho (d '?

v" Si My<My,la table n’est pas entiérement comprimée, 1’axe neutre est dans la table de
compression. On calcule une section rectangulaire (b x h).

v Si M>My, On calcule une sectionen T.

Mu=bxhgxfy,x (d-ho/2) =0,53%0,04x14,2x10% (0,18-0,02)

M,=48.166 KN.m

M<My, =Le calcul sera mené pour une section rectangulaire (bxh)
M'[

;ubu szdZX fbu




_12.03x10°
0.53x0.18° x14.2

fiou =0.049 < 1, =0.392 = A —0.

f, 400
14,,<0.186 = Pivot A : £,=61.31%0= f, =—= ECh 348Mpa

S

a =1.25(1-1-200) = 0.062
Z=d (1-0.4 «) =0.18 (1-0.4%0.062) =0.175 m.

M, 12.03x10°°

= = =1.97cm*
Zxf, 0.175x348

A

e Vérification de la condition de non fragilité :

Anin= (0.23 xbxdxfig) /fe< Acaiculer- (ArtA.4.2.1 [1]).
Anmin=0.23x0.53x0.18x2.1/400=1.152cm?

A A N+ e e e et Condition vérifiée.

On opte pour 3HA10 avec A=2.36cm?
e Calcul de ’armature aux appuis intermédiaires :

La table de compression est tendue, un béton tendu n’intervient pas dans la résistance donc le

calcul se raméne a une section rectangulaire (b, xh).
M;=9.42 KN.m.

M, 9.42x10°°

T b xd?x . 010x018 x142 224
] T 0.10x0. |

:ubu

110, >0.186=>Pivot B: &, = gbc(l‘_“j
(24

a =1.25(1-+1-2x0.204) =0.288 = &, = 3 5x10°°[(1-0.288) /0.288] =8.65x107

Sst = 8.65x107°%> ¢ = 1.74x10°°
f

= f,=—"= 400 = 348Mpa
ye 115

1,,<1,=0392 = A'=0

Avec :

z=dx(1-04xa)

z=0.18x (1—0.4x0.288) = 0.16m

M,  9.42x10° 2

= = =1.7cm
Zxf, 0.160x348

a



e Veérification de la condition de non fragilité :

f
A =0.23xboxdx —2 = 0,23x0.10x0.18x 21 =0.22cm?
f, 400
A =0.220M% < Ag. i
On opte pour IHA12+1HA10avec A=1.92cm?.
e Calcul de Parmature aux appuis de rive :
M,=2.355KN.m.
M : -
= : it _ 2 355><Z£0 _0.051
o xd?x f,,  0.10x0.18% x14.2
, f, 400
1,,<0.186 = Pivot A: &, =47.22%0= f, =—= ECh 348Mpa
. L
oy <ty = A'=0
z=dx(1-04xa)
a =1.25(1-v1-2x0.051) =0.065
z=0.18x(1—0.4x0.065) = 0.175m
-3
A My _2385x107 _ o oon o
Zxf, 0.175x348
e Vérification de la condition de non fragilité :
f
Ay = 0.28xbpxclx —2 = 0.23x0.10x0.18x % =0.22cm?

A, =0.22cm*< A,
On opte pour 1HA10 avec A=0.79 cm?.
Vérifications ELU :

e Vérification au cisaillement :

On doit verifier que :

V _
7, =——<r, (Art A5.1.2.1.1 [1]).
b, xd
— f
7, = min [0.2—%2 ; 5MPa] =3.33 MPA
7b
V ™ =15.88KN

'V, 15.88x10°
b,xd 0.10x0.18

Ty

=0.88Mpa

...... Condition vérifiée.

...... Condition vérifiée.

Condition Vérifiée.



Il n’y a pas de risque de cisaillement

e Ferraillage transversal :

Le diamétre d.des armatures transversales est donne par :

®< min {h;/ 35, bo/10, D}

@ : diamétre minimale des armatures longitudinale (® =8mm).

@< min {200/ 35, 100/10, 8} =5.71mm
On adopte a un étrierd6.
Donc la section d’armatures transversales sera : At=2d)6=0.57(:m2

e Espacement S;:

L’espacement des cours successifs d’armatures transversales doit satisfaire les conditions

Suivantes:
1). St<min (0.9d, 40cm) =St <16.2cm

0.8f,(sina +cos )

2). St<
)- S A by (7, —0.3f,K)

(I11-9) (Art A5.1.2.2) [4]

Flexion simple

Fissuration peut nuisible = K=1
Pas de reprise de bétonnage

o =90° (Armatures droits.)
0.8x f, 0.8x 400

St< A = St=0.57x =72.96cm
by % (7, —0.3x ) 10x(0.88-0.3x2.1)
St <72.96cm
f -4
3). St AT g 057x107x400 o o
0.4xb, 0.10x0.4

St=min (1; 2; 3) = (16.2; 72.96; 57)
Soit : St = 15cm.

e Vérification de la contrainte de cisaillement a la jonction table —nervure :
b, xV,

T ArtA.5.3.2 1
0.9xd xbxh, Fu (Ar 1D

On doit vérifier que : 7, =

IA

— . f
T, = mln(0.2°—28;5)MPa= 3.33 MPA
Vb



0.275x15.88 x10°
T 0.9%0.18%0.65% 0.04

Il n’y a pas de risque de cisaillement

=1.036MPA<7, =333MPA .................... Condition vérifiée.

e Vérification des armatures longitudinales aux voisinages des appuis :

Appuis de rive :

On doit vérifier que : As>1.15xV/fe (Art A.5.1.3.1.2 [1]).

As=2.36+0.79=3.15cm’.

1.15x15.88x10™ /400 =0.456¢m”

A L XN Condition vérifiée.
Appuis intermédiaires :

On doit verifier que :

As>1.15/f, (Vi +M,/0.9d). (Art A.5.1.3.2.1 [1]).

As=2.36+1.92 =4.28cm’,

1.15/400[(15.88-9.42) x107/0.9x0.18] =1.146cm?

A>T AS5/M(MUFM/0.9d) .oneie e Condition vérifiée
e Vérification de ’effort tranchant dans le béton :

On doit vérifier que : V<0.267xaxboxfcg(Art A.6.1.3 [1]).

AVEC : amax=0.9xd=0.9x18=16.2cm

V;=0.01588MN<0.267%0.162%0.10%x25=0.108MN ..........cccevirienn.s. Condition vérifiée.

Vérifications a PELS : les vérifications a faire sont :
v Etat limite d’ouverture des fissures.

v’ Etat limite de déformation.

v’ Etat limite de compression du béton.
Remarque :
Dans les calculs a L’ELU, on a trouvé A’=0 sauf que dans notre cas nous avons des aciers de
montage ou bien de forme (une barre de 10) donc pendant les calculs on prend A’=0.79 cm?.
e Etat limite d’ouverture des fissures :

L’état de fissuration est peu nuisible, donc aucune vérification a faire.
e Etat limite de compression du béton :

On doit Vérifier que :

o, =MT Y < obe =0.6 fop3= 15 MPA (Art A.4.5.2 [1]).



En travée : A=2.36 cm? : Mser = 8.705 KN.m

Position de I’axe neutre

h2
H=b> ~15A(d ~hy)

0.04

H =0.65x ~15x2.36x107* x(0.18—0.04) =2.44x10°m

H>0 (alors I’axe neutre passe par la table de compression)=>calcule comme une section

rectangulaire b x h.
Calcul de y :gy2 +154(y—-d)= 0
32.5 Y2 4+ 35,4 Y = B37.2 20 oot (1)

Apres résolutions de 1’équation (1) 1 y = 3.91 cm

Calcul de | :

bxy3
3

1=8323.05 cm?®.

I =

+15A(y — d)*=

Ope = =y = 4.08 MPA

Donc .o, < 0'_bc =ISMPa o, Condition vérifiée.

En appuis intermédiaires :
Mger= - 6.8 KN.m< 0 — Le calcul se fait pour une section (bg*h)

Position de I’axe neutre :

Calcul dey : b—zo y?-15A, (d -y)=0.

BY? + 28.8Y — 5184 =0 ...ttt 2)
Apres résolutions de 1’équation (2) : y = 7.702 cm

Calcul de I :

_b><y3

| +15A, (d - y)*

| = 12953.46 cm®.

_ Mser 6.8x1073
¢ I 12953.46x1078

oy X 7.702 x 1072 = 4.04 MPA
Donc : o, < Goe =ISMPA L. Condition vérifiée.

e Etat limite de déformation : (Art A.4.6.1 [1]).



Tout elément fléchit doit étre vérifié a la déformation. Néanmoins 1’article (B.6.5.1) de BAEL
stipule que si les conditions suivantes sont remplies, le calcul de la fléche n’est pas nécessaire.
v D > 1

| 225

M
15x%

t

v

—lj

v

IA

MO
A_ 35
b,xd f,
h : Hauteur de la poutrelle
L : Longueur de la travée
M; : Moment en travée

Mo : Moment isostatique de cette travée

A : Section des armatures choisies

Ona: h _ 20 0.0439 < S 0.044 = non Vérifié
L 455 22.5

Donc on doit faire une vérification de la fléche.

La fleche totale est définie d’aprés le BAEL91 comme suit :
Afp=f, -+, 1,
La fleche admissible pour une poutre inferieur a 5m est de :

fogm = (L) _4S 0.91cm
500" 500

f, et f; : Fleches dues aux charges permanentes totales différées et instantanées

respectivement.
f ji - Fleche due aux charges permanentes appliquées au moment de la mise en ceuvre des
cloisons.

fpi : Fléche due a I’ensemble des charges appliquées (G + Q).

e Evaluation des moments en travée :

O jeer =0.65x G': La charge permanente qui revient a la poutrelle au moment de la mise en

ccuvre des cloisons.

Ogser = 0.65xG : La charge permanente qui revient a la poutrelle.
Upser = 0.65% (G +Q) : La charge permanente et la surcharge d’exploitation.

e Propriété de la section :



Position de I’axe neutre :
Y =3.91cm

Position du centre de gravité de la section homogene :

2 2
W+(b_bo)xr]20+15><(ﬁgtd + Ascd')

(bo Xh)+(b_bo)><ho +15X(Ast +Asc)

v=6.76 cm

V=

Moment d’inertie de la section homogéne I :

| _bxv' b x(h=v)’ (b=hy)x(v—h,)’
° 3 3 3

lo=18516.54cm* .............. (Moment d’inertie de la section totale (acier + béton) (cm*))

A, =2.36cm?

+15x A, (d —v)* +15x Asc(v—d')2

A _ 236 =0.013

P b, d 1018

0.05xbx f
s B oot rererererereterens Déformation instantanée.

b (2b+3b,)xp
A, = % XA Déformation differee.
e Calcul des déformations E; et E, :
Ev=3700% (fe28)> o, Module de déformation longitudinale instantanée du béton.
E,=10818.86 MPA.
Ei=3%Ey..cccoiiii Module de déformation longitudinale différée du béton.

Ei=32456.59 MPA.
e Contraintes :
os : contrainte effective de 1’acier sous I’effet de chargement considéré (MPA).
M jser x (d - y)

I

M. x(d-

ng -15 gser I ( y)
M pser x (d - y)

I

oy =15

o, =15

e Inerties fictives (ly) :

§=1- 1.75x f,,q =1 1.75x f,,q 4 =1 1.75x f,,4
! 4X,0X0'5j+ft28 e 4><,0><o'sg+ft28 TP

4><p><0'sp + g



Si u<0=u=0

If - 1.1x1, - Lixly o Llxly R g
L T L T A T B N
e Evaluation des fleches :

f Mjser'l-2 . Mgser'L2 . Mpser'l-2 . f Mpser'l-2
"T10ELf T " 10E.f, T T 10ELf, T 10.E,.0f,
0 =0.65xG =0.65x3.85=2.502KN /m

Ugeer =0.65% G =0.65x5.25=3.412KN /m

U peer = 0.65x (G +Q) = 0.65%(5.25+1.5) = 4.388KN /m

M .. =6.45KN.m

jser
M ger =8.86KN.M

M ., =11.35KN.m

pser

Avec : Mg =22 gt =21 = 0,766
0
Y =3.91cm
lo= 18516.54 cm*
| = 8323.05 cm*
A =2.36cm’
_ A
P = 0.013Avec pP= bo_Xd
0.05x0.65%x2.1
ﬂ'i = = 3.28
(2x0.65+3x0.1)x0.013

A, = éx 3.28=1.312

_ 15 6:45x10° x(0.18-0.0391)

o, . —163.79MPA
8323.05x10
-3 _
 _15886x10°x(0.18-0.0391) _,,, 0y
8323.05x10
-3 .
o, Z15tL3FX10°x(018-00390) _ 100 2y
8323.05x10
1.75x 2.1
=1 o ~06>0

 4x0013x163.79+ 2.1



1.75x2.1

- =0.68>0
4%x0.013x224.98+2.1

He =1

1.75%x2.1

— =0.75>0
4x0.013x236.92+2.1

Hy =1

~ 1.1x18516.54

i = = 6862.60cm*
1+3.28x0.6

~ 1.1x18516.54

o = o207 6305.16cm*
1+3.28x0.68

~ 1.1x18516.54

o = =5886.76cm*
1+3.28x0.75

- L1x18516.54 ey o
1+1.312x0.68

6.45x107% x 4.55°

)= - =0.0059
10 32456.59x 6862.60x 10

8.86x107 x 4.552

= - =0.0089
10x 32456.59 x 6305.16x 10

_ 11.355x10°x4.55°
" 10x32456.59%5886.76x10™°

=0.012

_ 11.355x107°x4.55
% 10x10818.86x10764.52x10°®

=0.02

Af, = fgv - fji + fpi - fgi: 0.012-0.0059+0.012-0.0089 = 0.0172 m

Ap =1.72CM > 0.910M .o la fleche n’est pas vérifiée.



A, =3HAL2 = 3.39cm?

On augmente la section d’acier
A, =1HAL0 = 0.79cm?

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau 111.27. Evaluation de la fleche dans le plancher étage courant

458 | 11239 20405 10801 9678.8 9020.8 14693 0.89 0.94

Pour le plancher terrasse inaccessible, on procéde de la méme maniére pour le calcul du
ferraillage a ’ELU et les vérifications a I’ELS. Les résultats sont présentés dans les tableaux
suivants :

Tableau 111.28.Le calcul du ferraillage a ’ELU dans le plancher terrasse inaccessible

1HA12+2HA10
=2.7

Pour le ferraillage choisit (Aq=2.7 cm?) au niveau des poutrelles terrasse inaccessible ne

A, =3HAI2 =3.39cm?

vérifie pas la fleche, alors on augmente la section des aciers
A, =1HA10 =0.79cm?

Les résultats de calcul sont présentés dans le tableau suivant :
Tableau 111.29.Evaluation de la fleche dans le plancher terrasse inaccessible

4.55 3.39 4,05 5.44 6.387 11239 20405




4.58 10362 9419 9020.8 14451 0.553 0,91

Tableau 111.30.Le ferraillage des différentes poutrelles

1HA10=0.79 2HA6= 0,57
1,538 1HA12+1HA1L0 2HAG
1.92 0,57
1,74 3HA12 =3.39 2HAG6 = 0,57
0,79 1HA10=0.79 2HAG6 = 0,57
1,92 1HA12+1HA1L0 2HAG
1,92 0,57
2.36 3HA12 2HAG
3.39 0,57

Le ferraillage des poutrelles est donné comme suit :
Tableau 111.31.Schémas de ferraillage des différentes poutrelles

—1HA10 1IHA1T — 1HA1
v | l— v —l I— A 4 4
. 1HA12
epingle®6 epingle®6 epingle®6
2HA12 SHAL
1HA12 1HA1 2HAL 1HA12




r 1HA10 1HAL ___ _____ 1HA10
| | v | Ly ]
Plancher HAL
- terrasge epingle®6 epingle®6 epingle®6
inaccessible -
3HAL 3HA12 BHAI2

0,

% Ferraillage de la dalle de compression :

Selon le BAEL 91 (B.6.8,423) la dalle de compression, sera armée par un quadrillage de
barres dont les dimensions de mailles ne doivent pas dépasser :

-20 cm (5 p.m.) pour les armatures perpendiculaires aux nervures.

-33 cm (3 p.m.) pour les armatures paralleles aux nervures.

D’aprés le méme article cité ci-dessus les sections des armatures sont calculées comme
suit : On utilise des ronds lisses de nuance f, = 235MPa

e Armatures perpendiculaires aux poutrelles :

4xb 4x65 2
_ _ _ cm
AL = = =1.1( /nl) Selon le CBA93 (B.6.8.4.2.3)

e

e Armatures paralleles aux poutrelles :
A| = AL /2 =0.55cm?/ml

5TS6/ml=1.41cm? perpendiculaires aux poutrelles —St=20cm< 20cm....... Condition vérifiée.
On choisit :

3TS6/ml=0.85cm? paralléles aux poutrelles —St=30cm<30cm................... condition vérifiée.
111.3. Dalles pleines :

111.3.1. Introduction :
Une dalle pleine est une plaque horizontale mince en béton armé dont 1’épaisseur est
relativement faible par rapport aux autres dimensions, cette plague peut étre reposee sur 02 ou
plusieurs appuis comme elle peut étre assimilée a une console, et elle peut porter dans une ou
deux directions.
Dans le cas de notre projet, les balcons sont réalisés en dalles pleines d’épaisseur 15 cm et
qu’ils sont définis en deux type :

1. Dalle sur deux appuis.

2. Dalle sur trois appuis.



3. Dalle sur quatre appuis

e Dalle sur deux appuis : comme la montre la figure ci-dessous :

L,=1.20m

&
L 2

L,=3.65m

Fig. IS5 : Dalle sur deux appuis

e Evaluation des charges :

G =5.22 KN/m?
Q = 3.5 KN/m?
P, = 1.35G + 1.5Q = 12.3 KN/m?
L,=1.30m
L,=3.3m
_ 130 0.393 < 0.4
P="33 =" '

Donc la dalle travaille sur un seul sens Ly, comme une console.
P=1 KN/m : la charge concentrée due au poids propre du garde du corps.

gu= 1.35%5.22+1.5%3.5 = 12.3KN/ml.
gs=5.22+3.5=8.72 KN/ml.

p, =1.35x1=1.35KN/ml.
Calcul des moments :
_12.3x1.30°
2

2
M, = qu;' +p, +(1.35x1.30) =12.15KN.m

Vu=qyxL+P,=12.3x1.30+1.35=17.34 KN
Ferraillage :

- Armatures principales :
- Le calcul des armatures se fait en flexion simple.
b=100cm; h=15c¢cm; d=13cm; f,,=14.2 MPA

Tableau 111.32. Le ferraillage de la dalle pleine sur 02 appuis

Mu(KN.m Hy a Z(m) A ca|(cm2/m|) A opt (szlml) St(cm)




12.15 0.0506 0.065 0.1266 2.76 SHA10=3.93 20

- Armatures secondaires :

AA 3o
3 3

On opte pour 4HA8=2.01cm?
Avec St=25cm <min (3 e, 33cm) =33cm
- Condition de non fragilité :

A. =023xbxd ><h =0.23x1x 0.13x£ =1.57cm?.
fe 400

1,57¢m? < 3.93CmM2. . e condition vérifiée.
Vérification a PELU :

- L’effort tranchant :

VU 17.34x10°°
“ bxd 1x0,13
Vérification a ’ELS :

0.07

T =0.133MPa<7 =

=1.16MPa.condition vérifiée.

- Lacontrainte dans le béton :
M
Ope = Iser y

2 2
Mser:%"‘ P x :%me:&sam.m

bx y?

+15x Axy—-15x Axd =0

2
y7+15><3.93><104 x Yy —15x3.93x10~* x0.13= 0

= y =3.36cm
3
| = by?+15A (d—y)? = | =6742.60m*
Ope =4.2TMPa < G, =15 MPa.....ccooiiiiiiice ) Vérifiée

- La contrainte dans ’acier :
Fissuration nuisible

0, = 15 X[Mgerx(dy — Y)]/1
o, =[15x8.66x107x(0.13-0.0336)]/6728.7x10*=185.54MPa.

Oy < min(g fe ; 110,/nx ft28j= min(266, 66 ;201 63) =201,63 MPa....... Fissuration
3

nuisible




O g SO g weenee ettt e Condition vérifiée
Etat limite de déformation :
ﬁ = E =0,115 > i =0.0625
| 130 16
A =0,00302 <% =0,0105
X

e
Les conditions sont vérifiées, la fleche n’a pas besoin d’étre vérifice.

Le schéma de ferraillage : comme la montre la figure ci-dessous :

4HAS8/ml
SHA10/ml

Fig.111.3 schéma de ferraillage de dalle sur deux appuis.

111.3.2 Dalle sur trois appuis : (balcon)

L =1.20m

Fig. 111.4 dalle sur trois appuis (balcon)
111.3.2.1 : Méthode de calcul :
Dés qu’on sort du domaine des dalles sur quatre appuis avec ou sans continuité aux
dalles sur trois appuis, le recours le plus logique pour le calcul est fait avec la théorie des

lignes de rupture.



Px|? I lej’

My = Lix-2)+—2
> 8 2 8
_ Px ly®
g 24
_ Px If
, =
21<Y o °
2 Y :lexxly_Zxlef
§ 2 3
% Calcul des sollicitations :
a) Surcharges d’exploitation :
Q = 3.5 KN/m?
b) Charges permanentes : G = 6.22 KN/m? (voir Chap. I1).
ATELU:

Py=1.35G+1.5Q = 12.3 KN/m.

p :% =0.24 < 0.4= la dalle travaille dans un seul sens

Ly_5
2 2

Donc: My: 3.54KN.m

L
=2m=Ly<

My = 30.11KN.m
% Moments en travées :
M., = 25.6KN.m
M= 3KN.m
< Moments aux appuis :
M2 =-0.3M,, =-9.033KN.m
My =-0.3M,, = -1.06KN.m
e Calcul du ferraillage :

On fera le calcul de la dalle pour une bande de 1 ml de longueur et de 15cm d’épaisseur a la
flexion simple avecd, =12.4cm.

> En travée :

X

M
: =0.106

- bxd?x f,,

a=125x[1-./1—2u,,)]=0.14

z=dx(1-0.4xa)=0.122m.
M

zx f

tubu

=5.99cm? / ml.

A =

st



» Enappui :
Hy, =0.0377

o =0.048
z=0.127m

A, =2.04cm? /ml
e Vérification a P’ELU:
a) Condition de non fragilité:
Oncalcule A ;. :
e >15cm
p<04
Ona HA f,E400 = p, =0.0008
e =15cm
b =100cm
p=0.24
AL =1.2cm*/ml
On choisit :
en travée : A* = 4HAL4 =6.16cm?* / ml

en appui : A, = 4HAL0 = 3.14cm? / ml
A’ =3HA8=1.51cm? /ml

b) Calcul des espacements :
S, <min(3e;33cm) = S, <33cm

en travee on adopte S, = 25cm

en appui on adopte S, = 25cm
a) Vérification de I’effort tranchant :

}:Aljﬂn = p, xbxe=1.2cm?/ml

7, = Vi <7, — 0,05 f, =1.25MPa
bxd

|
V, =0, x> =7.38KN

7.38x10°°

f T 0124
e Vérification a PELS:

=0.056MPa <1.25MPa

M° =251KN.m M ,"=21.34KN.m
M'=213KN.m M, ' =18.14KN.m
M? =-0.75KN.m M ? = —6.4KN.m

V™ =523KN V™ —523KN
Veérification des contraintes

C’est vérifié.



Mser *y . *
Oy =0, ] Oy =061y, =0.6*25=15MPa

A= g*yz +15*A*y—15*A*d =0
b 3 2
| = g*y +15*A*(d -vy)
A=6.16cm2 , Y=0.04063m, 1=9.6157°m*
o, = .68MPa (15MPa — Condition vérifiée.
Les armatures calculées a I’ELU sont suffisantes.
0, = 15 X[Mserx(dy — y)V/I
o, =[15x 18.14><10'3><(0.13-0.04063)]/9.6157><1O'5:170.25MPa.

o.. <min g fe ; 110 /nx f =min|( 266,66 ;:201,63)= 201,63 MPa ...Fissuration nuisible
st 3 t28

Avec : n=1.6
O SO g wenene et Condition vérifiée

% Etat limite de déformation............... BAEL91 (Art. B. 7. 5)

Si les conditions suivantes sont vérifiées, le calcul de la fleche n’est pas nécessaire.
Selon I’axe X-X:

1. ﬂ > i < 0.125 > 0.0625............... vérifiée.

l, 16

t

2. ﬂ > L < 0.125>0.085............... vérifiée.

I, 10*M,,

4.2 e

3. A <—&0.0062<0.0105.......cccccuveennn. Vérifiée

b*d f

e

Les conditions de fleche sont vérifiées, donc la vérification de la fleche n’est pas nécessaire.
Selon I’axe Y-Y

Si les conditions suivantes sont vérifiées ,le calcul de la fleche n’est pas nécessaire.

h 1
1.—>—<0.03>0.0625............... n’est pas vérifiée.
I, 16
h M; .
2. —>——=0.84>0.085............... verifiée.
I, “10*M,,
4.2 .
3. A <—«0.0062 < 0.0105......cc.cccvvennee Vérifiée
b*d f

e

donc la vérification de la fleche est nécessaire.

Calcul de la fleche dans le sens y

Calcul des moments Calcul de If
Mj(t.m) 0,0918 Sous |
Mg (t.m) 0,1277856



THAR'mI

Mp(t.m) 0,301104 Ifi (m*) 0,00032505
Ifv (m*) 0,00032505
2°/ Calcul de p et A
Sous g
P 0,002415385
Ai 8,694267516 Ifi (m*) 0,00032505
Av 3,477707006 Ifv (m*) 0,00032505
3°/ Calcul de Y et | Sous p
Y(m) 0,03059983 Ifi (m*) 0,00032505
I (m*) 5,60874E-05 Ifv (m*) 0,00032505

4°/ Calcul des contraintes

(o)

ostj(Mpa)  24,40371867
ostg(Mpa)  33,96997639
ostp(Mpa) 80,04419724

8°/ Calcul de E

Ev(Mpa)
Ei(Mpa)

10818,8656
32456,5969

5°/ Calcul de p

Mj 0
Mg 0
Mp 0

6°/ Calcul de 10

10 (m*) 0,000295498

9°/ Calcul de f

fgv (mm) 0,9084339
fji (mm) 0,21753685
fpi (mm) 0,71352088
fgi (mm) 0,3028113
f (mm) 1,10160663
f' (mm) 10

La condition vérifiée

La fléche est vérifiée.

Schéma de ferraillage de la dalle pleine sur 3 appuis, comme la montre la figure ci-

dessous:

4HA10/ml

Sm lv‘,l
|

< l

I.2m

}

AT10/ml

3T8/ml / \

AT14/ml

4HA10/ml



Fig. 111.5.Schéma de ferraillage de la dalle sur 3 appuis

I11.4. Les Escaliers :
111.4.1. Definition :

Un escalier est une succession de marches permettant le passage d’un niveau a un autre, il
peut étre en béton armé, en acier ou en bois. Dans notre projet nous avons deux types

d’escaliers, réalis¢ en béton armé, comme la montre la figure ci-dessous :

1,45m *

e A

b
<)

1,3m 0,15m 1,3m

Vue en plan

e La charge permanente sur la volée d’escalier :

{ G=9.84 KN/m®.

Q=2.50 KN/m?.

e La charge permanente sur le palier d’escalier :

{ G=5.15 KN/m®.

Q=2.50 KN/m?.
Calcul 2 PELU :



e Lacharge qui revient sur la volée :

qv=1.35G,+1.5Q,= (1.35x9.84) +(1.5%2.5) =17.03 KN/ml.
e Lacharge qui revient sur le palier :

0,=1.35G,+1.5Q,= (1.35x5.15) +(1.5x2.5) =10.70 KN/ml.

Schema statique:

q/=17.03 KN/l 4,=10.70
e Calcul des solli fl.45m T
Apres calcul de A
Ra=35.96 KN. ~
Rg=35.96KN.
Calcul des Moments :
e 1%trongon Om<x<145m: Qp=10-7*§N/m| N
T
T+35.96-10.7x=0 YVV VY ‘ >
T=10.7 x—35.96 N
{ x=0m - T= —35.96 KN 35.96KN \
x=145m — T = —20.45 KN
M —3596x + =X -

M = 35.96 x — 5.35 x?
M{ x=0m - M=0KN.m
x=145m -> M =409 KN.m
e 2°™troncon 1.45m<x<3.85m

T+ 3596 —40.9 —10.7 (x—3.85) =0
T = 36.255—-10.7 x
T{X =145m - T = 20.74 KN

x=3.85m - T=—-—495KN
M —35.96x+ 7.76 + 10.7x — 15.515 + 17.03x? — 24.96x + 8.95 = 0

M= —17.03x% +49.95x + 1.195
M{X =1.45m - M = 35.42 KN.m
x=3.85m > M=548KN.m
e 3*trongon: 0 <x<1.45m

M=35.96 x-5.35 X

T=10.7 x-35.96
Pour x=0 — M=0 KN .m.
T=-35.96KN. M 0p=10.7N/ml
Pour x=1.45— M=30.06KN .m
{ T=—40.9KN TT
Calcul M ™ < v v vy
M "=M(x) N
Calcul de x :
dM/dX=0—X=2.93m ‘T’

35.96KN



Donc M™=40.9 KN.m.
e Calcul des moments réels :

Mo™=59.3 KN.m

M,=-0.5 M ™ =-0.5x59.3 = -29.65 KN.m.

M= 0.75 M ™ =0.75%x29.72 = 41.5 KN.m.

Le ferraillage se fait & la flexion simple pour une bande de 1mL de large. Les résultats sont

résumés dans le tableau suivant :

Tableau 111.33 : Résultat de ferraillage de ’escalier

Localisation | Ep M Ly, a z | Acalcuiée | A adoptée St
(M) | (KN.m) (M) | (€Cm?) (Cm?) (Cm)

Entravee | 0.15 41.5 0.0887 | 0.1163 | 0.124 | 4.92 | 5HA12=5.65 20

En appui 0.15 | 29.65 | 0.0591 | 0.0591 | 0.126 | 3.23 |5HA10=3.93 20

Dans le but d’avoir une bonne répartition spatiale de nos armatures, on prévoit des armatures

de répartition comme suit :
Al = A 898 0.9825cm”?
4 4
Soit A*=4HA8/ml = 2.01 cm?
V.1.4. Vérifications a I’Etat Limite Ultime

= Vérification de la condition de non fragilité

fy 2.1 2
Ain =0.23xbxdx—=0.23x1x0.13x—— =1.56Cm

fe 400
En travée : A' =5.65cm*> A, =1.932cm? vérifiée
En appuis : A, =3.93cm*> A, =1.932cm? vérifiée

= Vérification de I’effort tranchant

V, 35.96x10°

u

" “hxd  1x0.13

Fissuration peu nuisible

=0.276 MPA

Th

7, =min [o.zﬁ : 5MPa] =3.33 MPA

7b

7,, =0.276 MPA <7ou =3.33MPA —> Pas de rupture par cisaillement
= Vérification des armatures longitudinales a I’effort tranchant
1.15xV,

f

e

A > Avec: A=5.65+3.39 cm’




-3
A —9.0acm? » 112809007y gz Vérifice

400

= Espacement des armatures

Les régles d’espacement des barres données aux BAEL91 donnent :
e Armatures longitudinales
St=20 cm <min (3h, 33 cm) =33 cm
e Armatures transversales
St =20 cm < min (4h, 45 cm) =45 cm
V.1.5. Vérification a PELS
= FEtat limite de compression du béton
La fissuration est peu nuisible donc la Vérification a faire est la contrainte de
compression du béton.

M N
- *Y <5 =06x f_, =15MPA

O-bc

Qv =12.34 KN/m

p = 7.65 KN/m
Ra=22.47 KN
Rg=18.23 KN
Mo™ =20.46 KN.m
V™ =23.84 KN
M; =17.39 KN.m
M, = 8.18 KN.m

2
Calcul de y : bx2y +15(A +A)xy—15x(dx A +d'x A)=0

3
Calcul de | : |:%XTV+15><[;\X(d—y)2+/s;x(y—d')2]

Les résultats de calcul des contraintes sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau IT1.34 : Vérification des contraintes de compression dans le béton.

Localisation Mser I (cm®) Y (cm) Gy (MPA) | &4 (MPA)
(KN.m)
Travées 35.45 8995.2 3.92 7.58 15

Appuis 8.18 6742.6 3.37 4.09 15




e Lafleche:

1. —

1

Be — 915 — 0,0306 < max (83—0 | %) =005 ceeeeeneieeenenes

4.9

Donc la vérification de la fleche est nécessaire.

=

8.

e Calcul de la fleche :

M; = 12.04 KN.m

Calcul des moments : { Mg = 18.18 KN.m
M, = 35.45 KN.m

p =0.00378
Calcul de p et A : { A = 5.5487
| 4, =2.2195

Y =3.7Cm

Calculde Yet | :{I — 8071.39 Cm*

(o, = 208.01 MPA
Calcul des contraintes : 4 o, = 314.16 MPA

Lasp = 612.47 MPA

lf p; = 0.2998
Calcul de U : { 1, = 0.4639
| 4, =0.6768

Calcul de Iy : 1o = 189732.5 Cm*

caleul de soue [ 1 = 78345 Cm®
alcul ae Is . ous
: N, = 125306 cm?*

I;, = 58388 Cm*

Sous
g {va = 102822 Cm*

Iy, = 43886Cm*

Sous
P {va = 83407 Cm*

Calcul de E :

E, =10818.86 MPA
Ei = 32456.5969 MPA

9.

Calcule de f:

n’est pas vérifie



f,, =0.4592 Cm

f, =0.133Cm
f,; =0.699 Cm
f,, =0.2695 Cm

Af, = f,, — f, + f,, — f,=0.4592 -0.133 +0.699 -0.2695 = 0.7557 Cm

10. La fleche admissible pour une travée inferieur a 5m est de :

foam = (I—) _385_ 0.77cm
500" 500
A; =0.7557CM < O.77CM . La fleche est vérifiée.

I11. 3. 3 Schémas de ferraillage de I’escalier :

5HA12/ml (st= 20 cm)

5HA10/ml (St=20)

5HAL2/ml (st = 20 cm) Poutre paliere

Figure I111.6. Schéma de ferraillage de I’ escalier

111.4.2 Etude de la poutre paliére :
Cette poutre est soumise a son poids propre, aux charges transmises sous formes de
réaction d’appuis et aux moments de torsion.

=  Pré dimensionnement

| I Rv/ml
—<h<—=20.66Cm<h<30.5Cm

15 10 [' VYVVVVVVVVVVVVY
Vi
= Verification ’ 3.05m

< »

er

. o ) Figure 111.7 : Schéma statique de la
D’apres le RPA99 addenda 2003, les conditions suivante: poutre paliére



b > 20cm

h>30cm = On opte pour une section de (30*30) cm2
1/4<h<4

b) Les charges sur la poutre :

g, : Poids propre de la poutre

0,=0.3x0.30 x25=2.25KN/m

La charge transmise par I’escalier : ¢’est la réaction d’appui au point B (Figure 111-7)

ELU: Rz =35.96 KN

ELS: Ry =25.9KN
Les sollicitations
P,=135¢0, + Rg
P, = 38.99KN/m

px L2

M, = =32.98KN em

M= 0.75M, =24.74KN em
M?=-0.5M,=-16.5KN em
P, xL

V, = =50.68KN

Calcul d’armature a la flexion simple :

Tableaux 111.35 : Calcul d’armature

M (KN.m) i a Z(m) Aca (cm?)
En travée 24.74 0.074 0.096 0.27 2.64
En appuis 16.5 0.0138 0.0174 0.278 1.7

Condition de non fragilité

A, =0.23*b*d *% = 0.23*30*28*% =1.014cm’

e

A =2.64cm* > A =1.16CM% ..o, Vérifié.
e Vérification de la contrainte de cisaillement :




V™ 50.68*107°
“b*d  0.30%0,28

7u =min (0,133* f..5,4MPa) = 3,33MPa

7, =0,603MPa < 3,33MPa.........cccorerrrvrnnene.. VErifié,
e Armatures transversales a la flexion simple :

=0,603MPa

Ty

. (h. b
NORS —— =8
mln(30 10 qﬁ,j:qﬁ mm

2. Calcul de la poutre a la torsion

M. = M™ xI _ 29.65x3.05

o =" = 45.21KN.m

Le moment de torsion est engendré par le palier et les volées.

Pour une section pleine, on remplace cette derniére par une section creuse
équivalente dont I’épaisseur de paroi est égale au sixieme du diametre du cercle qu’il
est possible d’inscrire dans le contour extérieur.......... BAEL91 (Art. A. 5. 4. 2. 2).

e=2_3% scmio=m-2)*mh-2) —625cm?
6 6 6 6

U =2x[(30-5)+(30-5) | =100cm

Calcul de la contrainte de cisaillement due a la torsion

* -3
7, =0603MPa/z, =0 ___ 4S2MOT g gy,
2*Q*e  2*750*10* *5*10
= 7, =/(6.028) +(0.603)* = 6.03MPa
7, =6.03MPa> 7, =3,33MPa.........ccciiiiiiiiii non verifié

Donc il y a un risque de cisaillement, on doit augmenter la section :(40*40)

e=B_ ?0 = 6.666cm/Q = (b —%)*(h —%) =1111.1111cm?

6
U =2x[(40-5)+(40-5)|=140cm

*1N-3
r —0.603MPa/z, =0 _ 45.21710 _=311MPa
2*Q*e  2*1111.111%1.4%10**6.666*10
=7, =/(3.1)?+(0.603)? = 3.16MPa
7, =3.16MPa< 7, =3,33MPa..........ccccviiiiiiiii verifié

Donc il y a un risque de cisaillement



2.2. Calcul des armatures en torsion

e Lesarmatures longitudinales

Al - Mtr*U * y4
2*Q* 1
*1 % *1N0-3
Al - 45.21*1 1.715 10 _1.19¢m?
2*625*107" *348
Al =1.19cm?

e Lesarmatures transversales

On prend t=20cm

_ Mtrt*y,
A= xar f,
* * *10-3
Al - 45.21*0.2 21.1;15 10 0207 cm?
2*625*107*400
Al =0.207cm?

e Choix des armatures :

Calcul des armatures longitudinales :

En travee : A=A(torsion)/2+A(flexion)=3.3/2+2.64=4.3cm’
On opte pour : 4HA14= 6.16 cm?
En appuis A.=Aq(torsion)/2+A,(flexion)=3.3/2+1.7=3.35 cm’
On opte pour : 4HA12= 4.52 cm?

Calcul des armatures transversales
Dans la section d’armature transversale totale a prendre en travée et en appuis est :
A=0.57+0.5=1.7cm®on opte un cadre et étrier ¢p8=2.01 cm?
Vérification a PELS

gs= 20.5 KN/ml, Mg=23.05 KN.m/ml
Etat limite de compression de béton :
Les résultats de calcul des contraintes sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau 111.36. Vérification des contraintes de compressions dans le béton pour la poutre

paliéere



Localisation | Mg (KN.m) | Y(m) I(m*) o(MPa) o(MPa)

Travées 2.24 0.0738 0.0002608 7.16 15

Appuis 9.53 0.061 0.000145 4.008 15

Etat limite de déformation
Vérification de la fleche
Les trois conditions sont vérifiées.

Schémas de ferraillage 4HA12

¥ E‘ ¥

I11.6 Etude des poutres de chifiamages :

Cadre + Etrier HAS8
St=20cm

A

40cm

4HA14

111.6 Ripérenitiods Schéma de ferraillage de la poutre paliere

Les poutres de chainages sont des poutres en béton armé horizontales elles ceinturent les

facades a chaque étage au niveau du plancher pour les rendre solidaires a la structure.

[11.7.2 Dimensionnement [1] :
L = 5.55m

LlLSax <h< LlLSX _ 37cm < h <5.55cm Condition de fléche (RPA (Art 9.3.3))

h>30cm; b>20cm

On adopte : h=40cm ; b =30cm.

111.6.2 Calcul des sollicitations [4] :

La poutre de chainage est considérée comme étant simplement appuyée, soumise a une charge

répartie due a son poids propre et au poids propre du mur.

e Poids propre : G,=25x0,4x0,30=3KN/m.



e Poids du mur: G p=2.7 x (3.06-0.40) =7.2 KN/m
Pu=1.35x (3+7.2) = 13.77 KN/m

11163 Calcul 3 PE.L.U :
M, =P, %:Mu = 53.02 KN.m ;

M, =0.75M, = M, =39.76KN.m;

M, =-0.5M, =-26.5KN.m
e Ferraillage :

Ps=347.2=10.2 KN/m

Le calcul des armatures se fait a la flexion simple et les résultats sont résumés dans le
Tableau suivant :
Tableau 111.37. Section d’armatures longitudinales de la poutre de chainage.

Mu Lo, a z A.calcule Anmin A,adopté
2
(KNm) (m) (sz) (Cm ) (sz)
En travée 39.76 0.064 | 0.0827 | 0.367 3.11 1.37 3HA12=3.39
En appui 26.5 0.043 0.055 0.37 2.05 1.37 3HA10=2.36

111.6.3.1 Vérifications a ’E.L.U

Soit un cadre HA8 plus un étrier HA8 = A, =4HA8 =2.01cm?

2) S, <

v’ Effort tranchant

VU

bxd

Tu=min (2 feosi5MPa) =333MPa =7, <7,
b

v" Calcul des armatures transversales :

=0.335MPa ; Avec V, = 38.21KN

.. h b
@, < mln(£;5;¢,) = ¢, <10mm

v' L’espacement : [3]

1) St=< min (0.9d, 40cm) = St < 28.8cm
A x0.8f,

b (z, —0.3f,,) -

2.01x0.8x400

(CBA Art A5.1.2.3)

< =
30(0.335-0.3x2.1)

c’est vérifié




g, < fe g (200x400 o a3 660m
0.4xb 0.4x30

Le RPA2003 [1] exige un espacement St <min (h; 25cm) =25 cm, On prend St
=20cm
Dans la zone nodale St=10 cm

II1.6.4 Vérification a ’E.L.S

111.6.4.1Vérification de la contrainte dans le béton :
Ms = 39.27KN.m.

M= 0.75 x Mg = 29.45 KN.m
M.*=-0.5 x Mg=-19.63 KN.m

Tableau 111.38. Résultats de calcul des contraintes de béton

Mser y I Ghc Gbcadm

(KN.m) (m) (m? (MPa) (MPa)
Travée 29.45 0.22 0.00227063 2.89 15
Appuis 19.63 0.25 0.00274871 1.77 15

111.6.4.2Etat limite de déformation :

e Evaluation de la fleche [3]

Les deux premieres conditions ne sont pas vérifier implique que la vérification de la

fleche est nécessaire.

F=8.15mm>f"=5.55mm ............... condition non vérifier

Pres dimensionnement de la section d’acier

Travée : en prend . 2ua1n 4HA16=8.04cm?
|
prend 3HA14=4.62cm?

En appui : en
de ferraillage de la

Cadre®8+ Etrier

111.6.5 Schéma 35¢
@R chainage :

poutre de

+— 3HAI12
30cm

Figure 111.9. Ferraillage de la Poutre de chainage



IIL.7. Etude de ’ascenseur

111.7.1. Définition

L’ascenseur mécanique est un appareil servant a déplacer verticalement des personnes
ou des chargements vers différents niveaux du batiment. Dans notre structure, I’ascenseur
utilisé a une capacité de prendre huit (08) personnes, ses caractéristiques sont les suivantes :

» L : Longueur de I’ascenseur =200cm.
> | : Largeur de I’ascenseur =170cm.
» H : Hauteur de I’ascenseur = 220cm.
» F.:Charge due a la cuvette =145KN. Annexe 4.
» Py, : Charge due a I’ascenseur =15KN.
» Dy, : Charge due a la salle des machines =51KN.
» La charge nominale est de 630kg.
> Lavitesse V =1.6m/s.
I11.7.2. Etude de la dalle de I’ascenseur
La dalle de la cage d’ascenseur doit étre épaisse pour qu’elle puisse supporter les charges

importantes (machine + ascenseur) qui sont appliquées sur elle,

o' 2

«— —
2,10

111.7.3. Evaluatior Eiaure.l11.10 :dalle de la cage d’ascenseur.

G| =25x0.20 =5KN/m? Poids de la dalle en béton armé.
G, =22x0.05=1.1KN/ m?  Poids du revétement en béton (e=5cm).
G =G +G, =6.1KN/m?,

G = % = g = 42.64KN /m?. Poids de la machine.



Gy =G +G =48.74KN /m?,

totale
Q=1KN/m?.
II1.7.4. Cas d’une charge répartie

- Calcul des sollicitations

b

APELU
G, =1.35x Gy, +1.5xQ = 67.29KN /m?.

I .
p= I—X =0.85> 0.4 = La dalle travaille dans les deux sens.
y

u, =0.0506
p=085=> 11, = 0.6864 Annexe 1.
y - .

Sens x-x*: M} = u, xq, xI2 = M} =9.84KNm
Sensy-y’ :My = u, xMg = M/ =6.75KNm

- Calcul des moments réels
> Entravée: Sensx-x’: M =0.85xM; =8.36KNm

Sensy-y’: M =0.85x M =5.74KNm
> Enappui : M} =M/
MX =0.3x M = 2.95KNm
M) =0.3xM? = 2.02KNm

1. Calcul du ferraillage
On fera le calcul de la dalle pour une bande de 1m de longueur et de 20cm d’épaisseur a

la flexion simple avec dy =18cm etd, =17cm.

e Entravée:
Ial, :
M/
=—"> =0.018
Hou bxd?x f,,

o =1,25x[1— /-2, )] =0.0229

z=dx(1-0.4xa)=0.178m,
M/

zx fg,

=1.38cm? /ml.

A{X

ial, :



y
B TR
bxdyxfbu

o =1,25x[1— /- 24,,)]=0.017

z=dx(1-04xa)=0.178m.

/ubu

A = MC _ 0.92em? /.
zx f
e Enappui:
=0.0064
Sens x ; #y, = 0.006
a =0.008
z=0.179m
A, =0.47cm? /ml
=0.004
Sensy:ﬂbu 0.0049
a =0.0061
z=0.179m
A, =0.32cm? /ml
Tableau 111.39: section de ferraillage de la dalle d’ascenseur.
M(KNm) M(KNm) Acal Acal Aadopté(cmz) Aadomé
Travée Appui travée | appui | travée appui
Sens xx 8.36 2.95 1.38 0.47 5HA10=3.93 | 4HA10=3.14
Sens yy 5.74 2.02 0.92 0.32 5HA10=3.93 | 4HA10=3.14
2. Veérification a PELU
- Condition de non fragilité
e Entravée
3-p xbxh,

h, >12cm X 5w
On calcule A, : 0 }j min = Po
A

p>04

On ades HA f,E400 = p, =0.0008

h, =e=20cm
b =100cm
p=0.85

?nin:pobehO




A% =1.72cm?/ml
A, =1.6cm? /ml

AX =5HAL0 = 3.93cm?® /ml > A%, =1.72cm? / ml. vérifiée.
A’ =5HAL0 =3.93cm? /ml > AY;, =1.6cm? / ml. vérifiée.

AtX
4

vérifiée.

A >
e Enappui

A’ =4HAL0 = 3.14cm? /ml > A%, =1.72cm? /ml.

A =4HAL0 = 3.14cm? /ml > AY, =1.6cm?* /ml.
e Calcul des espacements

Sens x-x’: S, <min(3e;33cm) = S, <33cm on adopte S, = 25cm
Sens y-y’: S, < min(4e;45cm) = S, < 45cm on adopte S, =25cm

e Vérification de P’effort tranchant

V —
u = <1y =0.05xfg =1.25MPa
bxd

p =0.85> 0.4 = Flexion simple dans les deux sens :

V, =q, x% = 38.13KN

V, =g, % L 4013KN
1+2
2
-3
_ 201107 _ 4 o3vipa <1.25MPa Cest vérifie.

=71,
1x0.17

3. Vérification a ’ELS

Oer = Gtotale + Q =48.74+1=49.74KN /m2
v=0.2

Sens x-x*: M} = u, xq, x1? = M} =8.27KNm
Sensy-y’ :My = u, xMg = M/ =6.45KNm
Sens x-x’ : M =0.85x M =7.03KNm

Sensy-y’: M =0.85x My =5.48KNm



1) Vérification des contraintes

Tableau 111.40:vérification des contraintes.

Localisation Mser (KN.m) I (cm®) | Y(cm) o,. (MPa) gbc(Mpa)

Travées (X) 7.03 24296 |5,48 |1.58 15
Traveées (y) 5.48 13686 4 1.62 15

IIL.7.5. Cas d’une charge concentrée

La charge concentrée qest appliquée a la surface de la dalle sur une aire a, xb, , elle agit
uniformément sur une aire uxv située sur le plan moyen de la dalle.
(8, xby) : surface sur laquelle s’applique la charge donnée en fonction de la vitesse.
(UxV ): surface d’impact.
a, etu : dimensions suivant le sens x-x’.

b, etv :dimensions suivant le sens y-y’.

AU R

A
v

Figurelll.11: la surface d’impact.

U=ag+hy+2x&xh;.
BAELO91.
_ a, =90cm
On a une vitesse V =1.6m/s =
b, =100cm

On a un revétement en béton d’épaisseur h; =5cm =& =1.
Donc :

U=90+20+2x1x5=120cm.
v=100+20+2x1x5=130cm.



e Calcul des sollicitations :

M, =P, x(M; +vxM,). . ) v=0—ELU
Avec v : coefficient de poisson
M, =P, x (M, +vxM;). v=0.2—>ELS
M, En fonction de Ii et p Ii =0.70 etp=0.85
. Vv v
M, En fonction de ™ et p = 0.65 etp=0.85
y y

En se référant & ’annexe 2 on trouve M, =0.077 et M, =0.062

> Evaluation des moments M, et M ;1 du systeme de levage a ’ELU :

MXl :PU XMl
Myl :PU XMZ

Ona: g=Dp + Py +Ppersonnes =51+15+6.3=723KN

Py =1.35x9 =1.35x72.3 =97.60KN

M,, = 7.51KNm
M, = 6.05KNm

> Evaluation des moments dus au poids propre de la dalle a ’ELU :
g, =1.35x6.1+1.5x1=9.73KN
M,, = u, xq, xI2 =M., =1.42KNm
M,, = 1, xM,, = M, =0.97KNm
My €t uy, sont donnés par ’annexe 1.

» Superposition des moments
Les moments agissants sur la dalle sont :
{MX =M, +M_, =893KNm
M, =M, +M,, =7.99KNm
Pour tenir compte de 1’encastrement :

M! =0.85x8.93 = 7.59KNm
M; =0.85x7.99 = 6.79KNm

- Ferraillage :

Le calcul se fera pour une bande de 1m de longueur et en prenant d, =18cm et d, =17cm

Mt Ma At calculé Aa calculé At adopté Aa adopté




(KN.m) | (KN.m) | (cm?ml) | (cm?/ml) | (cm?#ml) | (cm?/ml)

Sens x-x | 7.59 2.67 1.22 0.42 5T10=3.93 | 4T10=3.14

5

Sens y-y | 6.79 2.39 1.09 0.38 5T10=3.93 | 4T10=3.14

Tableau I11.41:ferraillage de la dalle de la salle des machines.
1. Vérification a PELU
a) Condition de non fragilité :
e Entravée:

AX =5T10=3.93cm’ /ml > A% =1.72cm? /ml.

A} =5T10=3.93cm? /ml > AY.. =1.6cm? /ml.

Al
AY > X condition vérifiée.
e Enappui:
AX =4T10=3.14cm*/ml > A% =1.72cm? /ml.
A =4T10=3.14cm’ /ml > A’ =1.6cm?*/ml.

b) Veérification au poinconnement

i .
Q <0.045x U, xhx-S28 BAELO1 (Article H. 111.10)
Tb

Avec : Q, :charge de calcul a I’état limite.
h : épaisseur de la dalle.
U, :périmetre du contour au niveau du feuillet moyen.

Ue =2x(u+Vv)=2x(180+190)
U, =740cm.
Qu =97.60KN;y, =1.5

Q, =97.6KN =0.045xU_xh xﬁ =750KN condition vérifiée.
Vb

c) Verification de I’effort tranchant

V, —
=& <1, =0.05xfrg =1.25MPa

X

Tu



Q,

Onav>u=Aumilieude u:V, = =25.02KN
3xV
Aumilieude v:V, = Q__ 25.68KN
2xV+U
Donc: V., =25.68KN
1, =0.IMPa<t, =1.25MPa C’est vérifié.

d) Espacement des barres
Sens x-x": S¢ =20cm =min(2e;22cm) = 22cm.
Sens y-y’: S¢ =25¢cm =min(3e;33cm) =33cm.
2. Calcul a PELS
v Les moments engendrés par le systéme de levage sont :

Qser =9 ="72.3KN.

M, =0, x (M, +0xM,) =6.46KN.m.
M, = Qe ¥ (M, +0x M,) = 5.95KN.m.

v Les moments dus au poids propre de la dalle :
Qser =6.1+1=7.1KN
sz ::ux quer le = Mx2 =122KNm
My, =u,xM, =M, =095KN.m

- Superposition des moments :
Les moments agissants sur la dalle sont :
{MX =M, +M,, =7.68KN.m
M, =M, +M,, =6.90KN.m

M/ =0.85x M} = 6.52KN.metM? =0.85x M/ =5.86KN.m

- Vérification des contraintes :

Tableau 111.42:vérification des contraintes.

Localisation | Mser (KN.m) | I (cm®) Y (cm) o,. (MPa) Cbe (MPa)

Travees (x) | 6.52 13686.15 4 3.81 15

Travées (y) | 5.86 13686.15 | 4 2,56 15

b) Vérification de la fleche
Les conditions a vérifier sont les suivantes :
(h/1=0.117 > 1/16=0.06 (1).




M
h/1=0.117> L _0.085

10 x MO
A /b.d=0.0021 < 4,2 /£:=0.01

(2).
3).

Les trois conditions de la fleche sont vérifiées. On est dispense de la vérification de la fleche.

c) Schema de ferraillage :

5T10 S=20cm

N\

yal
5T10 §=20cm /

111.8.Acrotére

111.8.1. Pour la ter
C’est un ¢l¢
ses dIMENSIONS SONT wuupivns u upirvo suu pranio v v wan.

4T10 Si=25cm

K/ K/

K/ K/

4

—

AN
N\

\4T10 St=25cm

N\ N\

\ Figure 111.12: vue en coupe du ferraillage de la dalle.

+—>
/10
Figure 111.13:schéma du ferraillage de la dalle.

terrasse inaccessible,

10cm
S, =10x60+ <2015 x20 N
5cm
Sinacce =0.0750m? %5cm
60cm
Hypothése de calcul : :

e Le calcul se fera pour une bande de 1m de longueur. C{ 20gm

e La fissuration est nuisible.

e Le calcul sera fait en flexion composée. v

Fig 111.14Vue en plan d’un acrotére



111.8.2. Evaluation des charges

G, = 25x0.0750x1 = 1.875 KN

e Poids propre :

e Poids d’enduit extérieur (ciment :e =1.5cm) : G, =20x0.015x0.60 x1= 0.18KN.
e Poids d’enduit intérieur (Ciment :e =2cm): G, =20x0.02x0.60x1=0.24KN.
W,=G1+G,+G3=2.295KN. Q=1KN

La force sismique :

La force sismique horizontale Fp est donnée par la formule suivante : JL

F, =4x AxC, xW,. [3] O
A : Coefficient d’accélération de zone (groupe d’usage 2, zone Ila , A= 0,15).
C, : Facteur de force horizontal (C, = 0,8).
W, : Poids de I’acrotére. —

Donc :
Fo =4x0.15x0.8x2.295=1.10KN.

Le centre de gravité de la section est G(X;Y,):

X. X A
X =Z'7A'=0.077m

9 ZAI

v Ao

g ZAI

111.8.3. Calcul des sollicitations :

L’acroteére est soumis a :
Ng = 2.295KN M, =0.

Ng =0 Mg = Qxh=1x0.6 = 0.6KNm,
N¢, =0 M, =F,xY, =1.10x0.34 = 0.374KNm

L’acrotere travaille en flexion composée.
I11.8.4. Combinaisons d’actions :

Tableau 111.43.Combinaison d’action.

RPA 99 ELU ELS

Combinaison de charges G+Q+E 1,35G + 1,5Q G+Q




N (KN)

2.295

3.098

2.295

M (KN.m)

0.974

0.90

0.60

111.8.5. Calcul de Pexcentricité a I’état limite ultime
La combinaison a considérer est :

N, = 3.098KN

M, =0.

Ces sollicitations sont réduites au centre de gravité de la section du béton et 1’effort appliqué
est un effort de compression.

90KNm

Ona:
M, 0.9
e =
N, 3.098
i:0.1m

6

h . N : :
e > 5 = le centre de pression se trouve a I’extrémité du noyau central donc la section est

=——=0.29m

1,35G + 1,5Q.

partiellement comprimée, le ferraillage se fait par assimilation a la flexion simple.

Le risque de flambement développé par I’effort de compression conduit a ajouter e, et €,

telle que :

e, . Excentricité additionnelle traduisant les imperfections géométriques initiales.

e, : Excentricité due aux effets du second ordre, liés a la déformation de la structure.

e, = max(2cm;L) = 2cm.
250

3x1Zx(2+¢xa)
e, =

? h, x10°

Avec i =—S—
Ms +M,

M, =0=a=0.

¢ : C’est le rapport de déformation finale due au fluage a la déformation instantanée sous la

charge considérée, il est gé,kjnéralement pris égal a 2.

a: Le rapport du moment du premier ordre, di aux charges permanentes et quasi-
permanentes, au moment total du premier ordre, le coefficient « est compris entre O et 1.

I; : Longueur de flambement ; I, =2xh =1.2m

h,: Hauteur de la section qui est égale a 10cm.

Donc :
e, =0.864 cm

e=e +e,+e,

=0.318m

10cm

100cm

A

v

Fig. 111.15. Section a ferrailler.

Ich



111.8.6. Ferraillage de la section

f,, =14.2MPa
f, =348MPa
N, =3.098KN

M, =N, xe=3.098 x 0.318= 1KN

Selon le BAEL 91 :
M,=M,+N,x(d —2) =1.093KNm

M.e =.0.012

Hy, :bXdZX f

Lo, < 1, =0.392= A =0.

D’ou:
o =125x[1-./(1-2u,,)]=0.015

z=dx(1-0.4xa)=0.0795m
A= M _ 0.395¢cm?

ZxX Ty

Donc, la section a la flexion composée sera :

A =A- ';' =0.386 cm”.

st

» Vérification a PELU
b) Condition de non fragilité :
f
A =023xbxdx ;—28 =0.966cm?.
On remarque que A, <A, doncon prend Amin=4T8 =2,01 cm?/ml.

Ce qui fait 4T8 = 2.01cm?/ml.
Armatures de répartition :

A = % = % =0.502cm? = 4T 8=2.01cm’ /ml.
Calcul des espacements :
. 100
Les armatures principales : S, < 3 =33.33cm
s 100
Les armatures de repartition : S, < 3 33.33cm

c) Verification au cisaillement :

soit S;=25cm.

soit S;=25cm.



V, =F, +Q=210KN

-3
p = Yo 210X107 4 preompa
bxd 1x0.08

7, <min(0.1x f_,;;3MPa) = 7, = 2.5MPa.
7, =0.0262MPa < 7,

> Vérifications a L’ELS

Vérification de la contrainte d’adhérence limite :
V _
T, = _— <7Ts 2
*0.9xdx Zui 2]
Avec Zu; : la somme des périmétres des barres.
Yui=zrxnNx¢=23.14x4%x8=100.48mm.
2.10x10°°

T = 5 =029 MPa
0,9x 0.08x100,48x 10

7s =0.6xy? x f, =0.6x1.52x2.1=2.83MPa v =15 Pour les HA
= 7, < 7, ¢ est vérifice.

Etat limite de compression de béton :

Ope = K x yser

Oy = nx K X(d _yser)
o, = min(gx f_150x77) = 240MPa
Avec : n=1.5

K — NISGF X yc

l =%x Y2, +15x [(A x (d =y )? + A x (Yo —d)?]

Détermination de vy, :

M., 0.10

h 0.6
o = e gy 90 90210
=, T = ) 508 2 )
e, =0.291m
c=d-e, =0.08-0.291
c=-0.211m
Calcul de y, telleque: y>+pxy,+q=0 *)

Avec :



(c-d) (d-c)

+90x Ax

p=-3xc’-90xA x

(d-c)*

Ry
q=-2xc®-90x A'x%—90x Ax

OnA =0,A=201x10"*m?,b=Im etc=-0.211m.
Donc on trouve :

P=—0.133m’
q=— 0.0208m>
Apres résolution de 1’équation (*) on trouve : y, =0.25Im =y, =Yy, +C=0.118m

| =5.48x10™*m"*.
Calcul de | : o,, =0.15MPa <15MPa  Condition est vérifiée.
o, = 0.237MPa < 240MPa

4T8/ml
S=25¢ i
4T8/ml Sr L R ~
Sy=25cm \ ~ N
o o e
- - 4T8/ml
S=25cm
| ] L |
A A
3 k3 [ ] T
N S [
IT8/ml S=25cm ///////
Coupe A_A

Fig.111.16.Schéma de ferraillage de I’acrotére
111.9. CONCLUSION

Le but de ce chapitre été la détermination des sections d’acier nécessaire pour reprendre les
charges revenant aux éléments non structuraux.

Le choix de la disposition des poutrelles s’est fait au chapitre précédent. D’apres la
disposition adoptée nous avons eu plusieurs types de poutrelles. Ces dernieres ont été étudiées
et ferraillées.

Notre structure présente un seul type d’escalier, ce dernier est a deux volées. Dans ce
chapitre il a été procédé a son étude et son ferraillage.

L’acrotére est calculé a la flexion composée. Son ferraillage a été déterminé en respectant
les regles. En dernier, nous avons fait 1’étude de 1’ascenseur puis on a ferraillé la dalle de
locale des machines.

La poutre paliére a été étudiée sous des sollicitations de flexion de torsion ainsi pour la

poutre de chainage qui a été étudier en flexion simple.



Notre projet comprend 3 types de dalle pleine, elle ont été étudie et ferraille avec les

sollicitations les plus défavorables.



INTRODUCTION
Le nord de 1’Algérie est une région ou de violant séismes peuvent se produit en provoquant

des dégats importants (matériels et humaines), pour cela, pour des ouvrages courants, les
objectifs ainsi visée consistent a doter la structure d’une rigidité, résistance et d’une ductilité
suffisante pour limité les dommages face a un séisme modéré, relativement fréquent, pour
permettre a la structure se subir des déplacements inélastique avec des dommages limités et
sans effondrements.

V.1 : Objectifs et exigences :

Les premiéres exigences, lors de la conception d’une structure, sont données par les
normes de construction dans le cas de situations non sismiques. A celles-ci, viennent s’ajouter
des normes assignées a la construction de structures en zone sismique. En effet, la conception
parasismique ne se limite pas au seul dimensionnement, mais met en jeu de nombreux

facteurs comme la rigidité, la capacité de stockage ou la dissipation d’énergie.

1VV.2 Méthode de calcul :

Selon les régles parasismiques Algériennes (RPA99/version2003), le calcul des forces
sismiques peut étre mené suivant trois méthodes :

1. Par la méthode statique équivalente ;
2. Par la méthode d’analyse modale spectrale ;

3. Par la méthode d’analyse dynamique par accélérogramme.

IV.2.1 Méthode statique équivalente :

- Principe de la méthode :

Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont remplacées par un
systeme de forces statiques fictives dont les effets sont similaires a ceux de I’action sismique.

Calcul de la force sismique totale : ~ RPA99 (Article 4.2.3).

La force sismique V ; appliquée a la base de la structure, doit étre calculée successivement
dans les deux directions horizontales et orthogonales selon la formule:

V, = Ax DxQx%xW

» A : Coefficient d’accélération de la zone. RPA99 (Tableau 4.1)

Le coefficient A représenté 1’accélération du sol et dépend de I’accélération maximale
possible de la région, de la période de vie de la structure, et du niveau de risque que 1’on veut



avoir. L’accélération maximale dépend de la période de retour que 1’on se fixe ou en d’autre
termes de la probabilité que cette accélération survienne dans I’année. Il suffit donc de se
fixer une période de calcul et un niveau de risque.

Cette accélération ayant une probabilité plus au moins grande de se produire. Il dépend de
deux parameétres :

- Groupe d’usage : groupe 2
- Zone sismique :zone lla=A =0.15

» R Coefficient de comportement global de la structure, il est fonction du systéme de
contreventement. RPA99  (Tableau
4.3)

Dans le cas de notre projet, on adopte pour un systeme de contreventement mixte portiques-
voiles avec justification de 1’interaction, donc: R=15

» Q: Facteur de qualite.

La valeur de Q est déterminée par la formule :

6
Q=1+>Pq RPA99 (Formule 4.4)
1
Pq : est la pénalité a retenir selon que le critere de qualité g est satisfait ou non.
Les valeurs & retenir sont dans le tableau suivant :

Tableau 1V.1 : Valeurs des pénalites Pq.

Observé | Non observé
non 0.05
non 0.05
non 0.05
non 0.05
oui /
non 0.1

Donc:Q=13
> W :Poids total de la structure.

La valeur de W comprend la totalité des charges permanentes pour les batiments d’habitation.

Il est égal a la somme des poids Wi ; calculés a chaque niveau (i) :



W= > Wi avec W, =W, + B xW,, RPA99 (Formule 4.5)
i=1

» W, :Poids dl aux charges permanentes et a celles des équipements fixes éventuels,

solidaires a la structure.

» W, :Charges d’exploitation.
» 3 : Coefficient de pondération, il est fonction de la nature et de la durée de la charge
d’exploitation
Concernant notre projet on a des niveaux a usage d'habitation.
ona: Wg=31696.497KN ; Wo=4911.781KN
= W=34337.54KN

» D : Facteur d’amplification dynamique moyen :

Le coefficient D est le facteur d’amplification dynamique moyen, il est fonction de la
période fondamentale de la structure (T), de la nature du sol et du facteur de correction
d’amortissement (77). On

2.5 0<T<T,

2/3
D= 2.577(T% j T, <T <3.0 s RPA99 (Formule 4-2)

2.577(T% ij(&% f* 12305

> T, : Période caractéristique, associée a la catégorie du site.

La structure a étudie est située dans un site meuble (S;) .

T,=015s
:>{T12 —05s RPA (Tablea4.7)
Calcul de la période fondamentale de la structure :

Le facteur de correction d’amortissement 7 est donné par :

n=+712+<¢)>0.7 RPA99 (Formule 4.3)
ou ¢ (%) est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du

type de structure et de I’importance des remplissages.

Tableau donnant les valeurs de 5(%) ;



Tableau 1V.2 : Les valeurs de ((%) RPA 99

Béton armé Béton armé / magonnerie
6 4
10
7 5
Onprend: ¢ = 7+10 =8.5%

2

Donc n=4,7/(2+¢) =0.81>0.7

T, =C,h,** RPA99 (Formule 4-6)
> h, : Hauteur mesurée en metre comme suit :

H,=33,66m

> C; : Coefficient, fonction du systeme de contreventement du type de remplissage
donne par le tableau 1V.3 :

Tableau V.3 : Les valeurs du coefficient Ct

Portiques auto-stables en béton armé sans remplissage en magonnerie.
Portiques auto-stables en acier sans remplissage en magonnerie

Portiques auto-stables en béton armé ou en acier avec remplissage en |0.085

magonnerie. 0.050

Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en

béton armé, des palées triangulées et des murs en magonnerie.
0.050

=C, =0.050
T =0.050 x (33.66)"“ = 0.699s

On peut également utiliser aussi la formule suivante :

) h
T,, = 209xh, RPA99 (Formule 4-7)
’ \/Ix Y
> L: Distance du batiment mesuré a la base dans les deux directions.

L, =23.7m
L, =18.45m



=T, =0.625
T,=0.7s

T,=min(0.62 ;0.0699)=0.62  Ty=min(0.7 ;0.0699)=0.699

Remarque

La période de vibration ne doit pas depasser 309 de la période calcule par la formule
empirique, C’est a dire :

Ty = 1.3x0.62 = 0.806 SRPA99 .Art (4.2.3)

Ty = 1.3x0.699 = 0 .9087 s
2/3
—D- 2.577(T%) Car 0.5<7<30s

= D, =25x081x(05] [ ~1.76

D, =25x081x(05/ .o of * =16

La force sismique totale a la base de la structure est:V,, = AxDxQ xW

_015x1.3x1.76  5/337 54— 2356.92KN = 235.692t

_015x1.3x16 21337 54— 2142.66KN = 214.266t

IV.2.2 Méthode dynamique modale spectrale :

Il s’agit de chercher les premiers modes propres de flexion torsion. Les méthodes de calcul
sophistiquées et, en particulier I'analyse modale spectrale, sont rendues obligatoires par les
codes parasismiques modernes (exemple RPA88) dés lors que les structures considérées ne
répondent plus aux criteres de régularité spécifiés dans ces codes (régularité en

configuration horizontale et verticale).

L’étude vibratoire d’un systeme donné suppose le choix du modéle mécanique dont le

comportement reflete aussi fidelement que possible celui du systeme réel.

La concentration des masses en un certain nombre de points judicieusement choisis est un

des

aspects de la modélisation.



Le plancher considéré comme infiniment indéformable dans son plan nécessite une

modélisation
de deux fagons :

v' Modélisation par noeuds maitres,
v' Modélisation par un corps infiniment rigide.

Dans les deux cas la masse est concentrée dans son centre de gravité.

Le critére de masse modale, significatif dans la participation modale, doit étre complété par
I’évaluation, des moments d’inertie massique modaux, qui mettent en évidence des modes

de torsion

Produisant des couples de torsion importants bien qu’assortis d’'une masse modale

négligeable.
IV.2.3 Méthode d’analyse par accélérogramme :

Cette méthode peut étre utilisée au cas par cas par un personnel qualifie, ayant justifié

auparavant

le choix des séismes de calcul et des lois de comportement utilisées ainsi que la méthode

d’interpolation des résultats et des critéres de sécurité a satisfaire.
IV.3. Exigences du RPA99 pour les systémes mixtes :

1. D’apres l'article3.4.4.a, les voiles de contreventement doivent reprendre au plus 20% des

sollicitations dues aux charges verticales.

Les voiles et les portiques reprennent simultanément les charges horizontales
proportionnellement a leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations résultant de leurs

interactions a tous les niveaux.

Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales, au

moins

25% de I'effort tranchant de I'étage.

2. D’apres 'article 4.2.4, les valeurs de T (périodes) calculées a partir du logiciel SAP2000 ne
doivent pas dépasser celles estimées a partir des formules empiriques données par le RPA de

plus de 30%.



3. D’apres l'article 4.3.4, 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 ayant 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 des modes a retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée.
IV.4 Modalisation et résultats :
Le logiciel utilisé pour modéliser notre structure est le SAP2000 version 14.
IV.4.1 Disposition des voiles de contreventement :

Nous avons essayé plusieurs dispositions qui ont abouti soit a un mauvais comportement
de la structure soit a la non vérification de l'interaction voiles-portiques, et nous avons

modifié les plans de certains etages .la disposition retenue est la suivante :

Vy2 VX5 Vy3

=2m =2m =2m =2m

VX3 =1.2m E =1.2m

Vx1

=1.4m
Fig.IV.1.Disp )sitionses vpiles

Résultats obtenus :

a). Périodes de vibration et participation massique :




Tableau 1V.4.Modes et périodes de vibration et taux de participation des masses

Périodes Individuel mode Cumulative sum (%)

Modes Sec Ux Uy Ux Uy
Mode 1 0,908487 0,00013 0,69088 0,00013 0,69088
Mode 2 0,798305 0,67347 0,00097 0,6736 0,69185
Mode 3 0,685248 0,0444 0,00564 0,718 0,69748
Mode 4 0,342685 0,0004 0,12956 0,7184 0,82705
Mode 5 0,318714 0,07134 0,00139 0,78974 0,82843
Mode 6 0,242742 0,0271 0,00004568 0,81684 0,82848
Mode 7 0,190918 0,05131 0,01076 0,86815 0,83924
Mode 8 0,180309 0,00971 0,05598 0,87785 0,89522
Mode 9 0,123915 0,00348 0,00119 0,88133 0,89641
Mode 10 0,115234 0,00041 0,02824 0,88174 0,92465
Mode 11 0,108647 0,04092 0,000071 0,92266 0,92472
Mode 12 0,102904 0,00012 0,00012 0,92278 0,92485

D’apreés les résultats obtenus dans le tableau ci-dessus, On constate que les exigences du RPA
sont verifiées.

Les modes de vibration sont montrés sur les Fig. IV.1, IV.2 etIV. 3.



Fig. 1V.2. 1* mode (translation suivant y)



Fig. 1V.3.2°™mode (translation suivant x)



Fig. 1V.4.3°™ mode (torsion autour de Z)

b). Justification de I’interaction "Voiles-portiques™ :
Les tableaux 1V.5 et V.6 illustrent respectivement la justification de I’interaction sous
charges verticales et horizontales.

Tableau 1V.5.Vérification sous charges verticales

34596,289 4271,921 89,009216 10,990784
29120,696 4891,63 83,4512837 16,5487163
24407,374 4356,798 80,5739843 19,4260157
20848,082 3823,446 85,6180668 14,3819332
16867,541 3194,018 84,8533864 15,1466136
12890,586 2561,006 84,5025975 15,4974025
9088,214 1836,178 84,0789143 15,9210857




NIV 07 5645,52 1231,442 83,4256172 16,5743828
NIV 08 3918,729 815,418 83,1919433 16,8080567
NIV 09 2202,13 436,691 82,0932266 17,9067734
NIV 10 774,121 186,637 82,77582 17,22418

Analyse des résultats :
On remarque que l'interaction voile-portique sous charge verticale est vérifiée dans tous

les niveaux..
Tableau IV.6.Vérification sous charges horizontales
Charges reprises (KN) Pourcentage repris (%)
NIVEAU PORTIQUE VOILE PORTIQUE VOILE
X Y X Y X Y X Y
RDC |1315,086|1418,587| 747,475| 505,772|63,7598597 | 73,7173781 | 36,2401403 | 26,2826219
NIV 01 |1155.927|1093,549| 864,434| 756,038|57,2138841 | 56,4522863 | 42,7861159  43,5477137
NIV 02 |1215381|1118,478| 651,578| 593,647|65,0995014 | 54,2836498 | 34,9004986 | 45,7163502
NIV 03 |1158,685|1095,882| 603,932 492,341 65,7366291 | 55,9413654 | 34,2633709 | 44,0586346
NIV 04 |1094,611| 1052,85| 468,026| 353,698|70,0489621 |54,7998635 | 29,9510379 | 45,2001365
NIV 05 | 918.624| 889,064| 389,866| 296,345|70,2048927 | 50,7694527 | 29,7951073 | 49,2305473
NIV Oog | /83.662| 8582481 230,719| 100,897|77,2551931 59,078033 |22,7448069 | 40,921967
NIV o7 | 208.909| 460,261 212,872| 222,726|70,5073977 | 45,4951723 | 29,4926023 | 54,5048277
NIV og | 401,149| 390,095| 140,872| 137,329 (74,0098631 |49,413148425,9901369 | 50,5868516
NIV o9 | 244.087| 27831| 86,522 89,105|73,8295086 | 59,047619 |26,1704914 | 40,952381
NIV 10 | 140.381| 1455553| 35,5539 41,85|79,7982037 | 66,4453024 | 20,2017963 | 33,5546976

e Analyse des résultats :

on constate que l'interaction sous charge horizontale est vérifiée.

IV.4.2. Vérification de I’effort normal réduit :




Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitation d’ensemble

dues au séisme. Le RPA99 (7.4.3.1) exige de vérifier I'effort normal de compression de

calcul qui est limitépar la condition suivante :

Ou B est I'aire de la section transversale du poteau considéré.

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau IV.7.

Tableau 1V.7. Vérification de 1’effort normal réduit

Niveau Type de poteau | B (cm?®) | Ng (KN) N Observation
RDC 60x60 3600 2319.165 | 0.257 vérifiée
1°" étage et 2°™ 55x60 3300 1711519 | 0.226 vérifiée
3°™ et 4°™ étage 55x55 3025 918.952 | 0.147 vérifiée
5°M 6°™ étage 50x55 2750 442.780 0.087 verifiee
7°me, gt 50x50 2500 2319.165 | 0.257 vérifiée
9°me 10 45x50 2250 1711519 | 0.226 vérifiée

1V.4.3 Vérification de la résultante des forces sismiques :

Selon I’article 4.3.6 de ’'RPA99, la résultante des forces sismiques a la base Vgy, obtenue par

combinaison des valeurs modales ne doit pas étre inférieure a 80% de la résultante des forces

sismiques déterminée par la méthode statique équivalente Vst.

Tableau 1V.8. Vérification de la résultante des forces sismiques

Résultante desforces Vdyn(KN) Vs t(KN) Vdyn/Vst Observation
sismiques
Sens x-x 2062.56 2356.92 0.875 vérifiée
Sens y-y 1624.25 2142.66 0.758 vérifiée

1V.4.4 Justification vis a vis des déformations :

Selon le RPA99 (Art 5.10), les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux

étages

qui lui sont adjacents, ne doivent pas dépasser 1.0% de la hauteur de 1’étage. Le déplacement

relatif




au niveau "k" par rapport au niveau "k-1" est égale a :

AK = 5}(—5}(-1
Avec :

ok=Rxdex

o déplacement horizontal a chaque niveau "k" de la structure donné par le RPA (Art4.43)

dex: déplacement di aux forces sismiques Fi (y compris I’effet de torsion)

R : coefficient de comportement (R=5).

Tous les résultats sont regroupés dans le tableaulV.9.

Tableau 1V.9.Vérification des déplacements

Sens x-x Sens y-y
Niveau| deK oK oK-1 AK hK | AK/hK 6eK oK | sKk-1| AK AK/hK
(m) [ (m) (m) (m) [(cm) (m | (m) [ (m) | (m)
0,0008| 0,0028 0 0,0028 0,00091503(0,0012|0,0048| 0 [0,0048|0,00156863
RDC 306
NIV 10,0026 | 0,0091 | 0,0028 | 0,0063 306 | 0,00205882(0,0035| 0,014 |0,0048 (0,0092 | 0,00300654
01
NIV 10,0048| 0,0168 | 0,0091 | 0,0077 306 | 0,002516340,0063 | 0,0252| 0,014 |0,0112|0,00366013
02
NIV 10,0072 0,0252 | 0,0168 | 0,0084 306 | 0,0027451 (10,0093 (0,0372|0,0252| 0,012 {0,00392157
03
NIV 10,0097 (0,03395| 0,0252 |0,00875 306 | 0,002859480,0121 | 0,0484|0,0372|0,0112 { 0,00366013
04
NIV 10,0121(0,04235|0,03395 | 0,0084 306 | 0,0027451 |0,01490,0596|0,04840,0112 | 0,00366013
05
NIV 10,0144 0,0504 |0,04235|0,00805 306 | 0,002630720,0174 10,0696 |0,0596| 0,01 [0,00326797
06
NIV 10,0166 0,0581 | 0,0504 | 0,0077 306 |0,00251634| 0,02 | 0,08 |0,06960,0104 0,00339869
07
NIV 10,0186| 0,0651 | 0,0581 | 0,007 306 |0,002287580,0225| 0,09 | 0,08 | 0,01 [0,00326797
08
NIV 10,0204 | 0,0714 | 0,0651 | 0,0063 306 | 0,002058820,0247{0,0988| 0,09 |0,0088|0,00287582
09
NIV 10,0219(0,07665| 0,0714 |0,00525 306 | 0,00171569 (0,0266 | 0,1064 | 0,0988 | 0,0076 | 0,00248366
10

On voit bien a travers ce tableau que les déplacements relatifs des niveaux sont inférieurs

aucentiéme de la hauteur d’étage.

1V.4.5 Justification vis a vis de I’effet P-A: [RPA (5.9)]

Les effets du 2ieme ordre (ou effet P-A) sont les effets dus aux charges verticales aprés

déplacement. lls peuvent étre négligés dans le cas des batiments si la condition suivante est

satisfaite a tous les niveaux :




0

_ BeoxAg
V, xh,

<0.10

Pk: poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau "k,

Pk= 2 n (Wgi+B.Wqi)

i=K

Vk: effort tranchant d’étage au niveau "k"

AK : déplacement relatif du niveau "k" par rapport au niveau "k-1",

hk: hauteur de I’étage "k".

v Si0.1 <60k<0.2, les effets P-A peuvent étre pris en compte de maniére

v' SiOk> 0.2, la structure est potentiellement instable et doit étre redimensionnée.

Les résultats sont regroupeés dans le tableau 1V.10.

Tableau 1V.10.Vérification de ’effet P-A

d’une analyse élastique du 1¥ordre par le facteurl/(1—qK).

approximative en amplifiant les effets de 1’action sismique calculé au moyen

hy Sens x-X Sens y-y

Niveau | (€m) [ Py (KN) |Ax Vi(KN) | Oy Ar Vil(t) o

RDC 306 30606,746 | 0,0028 [ 2062,561 (0,015518( 0,0048 | 1924,359 |0,024948
NIV 01 306 25879,729 | 0,0063 | 2020,361 |0,030139( 0,0092 | 1849,587 |(0,042067
NIV 02 306 22188,836 | 0,0077 | 1866,959 |0,034179| 0,0112 | 1712,125 |0,047434
NIV 03 306 18048,42 | 0,0084 | 1762,617 |0,032124| 0,012 | 1588,222 |0,044564
NIV 04 306 13908 0,00875 | 1562,637 {0,029086| 0,0112 | 1406,548 |0,036191
NIV 05 306 9838,506 | 0,0084 | 1308,49 [0,023588| 0,0112 | 1185,409 |0,030377
NIV 06 306 6122,32 | 0,00805 | 1014,381 [0,018146| 0,01 559,145 ]0,035782
NIV 07 306 4222,36 0,0077 | 721,781 |0,016823| 0,0104 | 682,987 |0,021011
NIV 08 306 2363,559 0,007 542,021 (0,011400| 0,01 527,424 (0,014644
NIV 09 | 306 870,542 | 0,0063 | 330,609 | 0,00619 | 0,0088 | 367,415 | 0,00681
NIV 10 306 520.13 0,00525 | 175,92 0 0,0076 | 187,403 0

D’apres les résultats obtenus dans le tableau 1V.10, les effets P- A peuvent étre négligés.




IV.5. Conclusion :

Nous avons opté pour la disposition des voiles qui nous a donné les meilleurs résultats vis-
a-vis de I’interaction voiles-portiques (horizontale et verticale).

Toutes les étapes de I’étude dynamique a savoir la vérification de la période, le
comportement de la structure, 1’interaction voiles-portiques, ’effort normal réduit, et elles
découlent toutes de la disposition des voiles.

La satisfaction de toutes les exigences de 1’é¢tude dynamique n’est pas une chose aisée
pour tout type de structures, car des contraintes architecturales peuvent entravée certaines
étapes.

Dans notre cas, on a pu vérifier toutes les exigences de I’étude dynamique, selon le

RPA99/2003.



Introduction.

La superstructure est la partie supérieure du batiment, située au dessus du sol. Elle est
constituée de I’ensemble des éléments de contreventement : Les portiques (poteaux — poutres)
et les voiles. Ces ¢léments sont réalisés en béton armé. Leur rdle est d’assurer la résistance et
la stabilité de la structure avant et aprés le séisme. Cependant ces derniers doivent étre bien
armés et bien disposés de telle sorte qu’ils puissent supporter et reprendre tous genre de
sollicitations.

V.1. Etude des poteaux :

Les poteaux sont des éléments verticaux destinés a reprendre et transmettre les
sollicitations, (efforts normaux et moments fléchissant) a la base de la structure.
Leurs ferraillages se fait a la flexion composée selon les combinaisons de sollicitations les
plus défavorables introduites dans le logiciel robot dans 1’ordre suivant :

Nmax —M correspondant
Mmax —N correspondant
Nmin —M correspondant

V.1. 1.Combinaisons des charges.

En fonction du type des sollicitations, nous distinguons les différentes combinaisons
suivantes :

e Selon BAEL 91:
- E.L.U : Situation durable : 1,35G+1,5Q.......................

e Selon le R.P.A 99 : Situation accidentelle (article 5.2 page 40)

Chacune des trois combinaisons donne une section d’acier. La section finale choisit
correspondra au maximum des trois valeurs (cas plus défavorable).

V.1. 2.Recommandations du RPA99 (version 2003) :

% Les armatures longitudinales : (RPA99/2003 Art7.4.2.1)
Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence, droites et sans crochets.
Anin= 0.8% de la section de béton (en zone lla),
Anax= 4% de la section de béton (en zone courante),
Amax= 6% de la section de béton (en zone de recouvrement),
®nmin=12mm (diamétre minimal utilisé pour les barres longitudinales)
La longueur minimale de recouvrement est de 40®en zone Ila.

La distance ou espacement (St) entre deux barres verticales dans une face de poteau ne doit
pas dépasser 25cm (zone l1a).

Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible, en dehors des zones nodales
(zone critique).



La zone nodale est définie par I’ et h’ tel que :

1 ——F-—]-- 1

ml =
Coupe 1-1 41,_»&\\ Ih’ N

h’ = max (%, b, hy SR 60cm).

I’=2h

he: hauteur d’étage.

Les valeurs numériques des armatures longitudinales relatives aux prescriptions du
RPA99/2003 sont illustrées dans le tableau ci-dessous :

Tableau .V.1 armatures longitudinales (minimales et maximales) relatives aux prescriptions
du RPA99/2003

216.00

181.05

150.50

% Les armatures transversales : (RPA99/2003 Article7.4.2.2)
Les armatures transversales des poteaux sont calculées a 1’aide de la formulesuivante :
A pxV,

t  hyxf,

Ou: V,: effort tranchant de calcul.
h; . hauteur total de la section brute.

fe . contrainte limite élastiquede 1’acier d’armature transversales.




t : espacement entre les armatures transversales telle que :
vt <min (10 x ¢; 15cm)(zone nodale).
vt < 15 x ¢y(zone courante).

(4, Diamétre minimum des armatures longitudinalesdu poteau).

p - Coefficient correcteur qui tient compte du mode de rupture par effort tranchant.
v P =2.5si %g >5,

v 0 =3.75si Kg <9 (/1g élancement géometrique).

La quantité d’armatures transversales minimales

ti En % est donnée comme suit :

A™ =0,3% (t-b,) si4, =5
A™ =0,8% (t-b,) si, <3
Si:3< 4, <5 Interpoler entre les valeurs limites précédentes.

Ag: est I’élancement géométrique du poteau

Avec a et b, dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation

considérée, et |, : longueur de flambement du poteau.

Les cadres et les étriers doivent étre fermés par des crochets a 135° ayant une longueur droite
de 10¢minimum.
V.1. 2. Sollicitations de calcul :

Les sollicitations de calcul selon les combinaisons les plus défavorables sont extraites
directement du logiciel SAP 2000, les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Avec :
N<O : effort de traction.
N>0 : effort de compression

Tableau V.2 .Sollicitations dans les poteaux



NiveaU Nmax_)Mcor Mmax_)NCOI’ | Nmin_)Mcor
N(KN) M(KN.m) M(KN.m) | N(KN) N(KN) M(KN.m)

RCD 2333,185 | 154,3 154,3 2333,185 | -522,93 53,18

142°™ 2004,133 | 167,22 -167,2272 | 2004,133 | -50,354 141,2382

étage

3+4"™ 1331,26 | 104,532 9 160,9 274,23 -171,72 30,3914

étage

5F+6"™ 957,905 | 86,11 134,35 398,58 -47,546 -23,46

étage

7°+8"™ 622,223 | 90,71 122,575 300,378 | -158,277 | 54,395

étage

9"+10% 304,428 | 65,31 -102,55 99,406 -32,662 36,09

étage

3. Calcul du ferraillage

3.1 Ferraillage longitudinal
Le calcul du ferraillage se fera pour un seul poteau comme exemple de calcul
et les autres seront résumés dans un tableau.

Le ferraillage des poteaux est donné par la sollicitation la plus défavorable.

o Exemple de calcul : Iy)
My

e Exemple de calcul :
Soit les poteaux de RDC : A

b = 60cm; h = 60cm A h

Iy

z

| (2) <
d = 55cm,d = 5cm

f.=25M
oz = 25 Mpa Figure V.2 : section du poteau a studie?

acier Fe E400
f,, =14.2Mpa

s N™M&X =2333,185KN = M = 154,3KN.m

0.60 _ .
2 = U.oCm

M, h
g = N_ = 0,066m < E

u

c a l'intérieur de la section

A =(0.337h—-0.81d").b .h.fy,
B=Nu(d-d")—M u,

Avec :My, = My + Ny (d - g) = 737.60KN. m

A =0.82KN.m



B =0,312KN.m
A > BDonc la section est partiellement comprimée. La méthode de calcul se fait par

assimilation a la flexion simple :

) My __ 737.60x1073% . .
Calcul de g, ‘ppy = foxdZxb  12.2x0552x060 0287<my=0391=A=0
35 1-«

Upy > 0,186 = pivot B = g =

1000 @ i
a=125(1—/1—-2pp,) = 0432 = f, = y—e = 348MPa.
S

z=d(1-0,40) = 0.413m.
Mya  737.60 x 1073

_ - = 51,26cm?
1= X f,  0.413 x 348 cm
A, =A N_ 51,26 x 1074 2333185 x 1077 _ 7.06cm? < 0
s TR T 400 - T/uhem
Ag = Ocm?

&% NMN = _522 93 = MF = 53 8KN.m

M .
eg =N—“= —0.102m < - = —=0,3m
u

c al'intérieur de la section

h ,
e1=§—d +eG=0.148 m

e2=(d—d) —el=0.352m

_ Nu e2 _ 2

Al = RI0@-d) =10.57cm
A2 = el psem?
Tf10d—da) o

B ft28
Amin = = 18.9cm?
fe
min (A1,A2 ) < Amin......... on ferraille avec Amin
As=18.9 cm?

Tableau V.3 : Ferraillage des poteaux.

Niveau | Section A(cm?) Arpa(cm?) | Aagp(cm?) Barres




55%60 26.40 30.29 12H16+4H14

12HA12+4HA14

Ferraillage transversal :
e Exemple de calcul

On prend pour exemple de calcul du poteau (60x60) cm?:

v' Soit : %:pavu

h.f,
A—(lf lf)—3'06—51 =25
e = 3%%) = (g0 =17 =2
2.5 x (12034 X 1073) X 0,15
= 1,88cm?

6= 0.6 X 400
v' Longueur de recouvrement

Lr= 40 ¢max_) Lr=64 cm

v Espacement

-Dans la zone nodale :t <min (10¢;,15 cm) = min (16 ; 15) = t=10cm
- Dans la zone courante :t <15¢;= 15x1.6= 24cm = t=15cm

v Quantité d’armature minimale

Ae> 5,A8™ = 0,3%(t X b)
A<3,A"™" = 0,8%(t X b)
Ona:xg=51>5.
Onaura:
AM = 0,3%(t x b) = 0,3%(10 X 60) = 1.8

Donc : on adopte pour 4HA10=3.16cm?

» Résultats de ferraillage des armatures transversales



Les résultats de ferraillage des armatures transversales des différents types de poteaux sont

résumés dans le tableau suivant :

Conformément au RPA et au BAEL 91, le diamétre des armatures transversales est :

& > ¢IT = % =5.33 =condition vérifiée

V.1.3Vérifications :

» Vérification au flambement (effort normal ultime)

Selon le BAEL91 (art 4.4.1), les éléments soumis a la flexion composée doivent étre justifiés

vis-a-vis de 1’état limite ultime de stabilité de forme (flambement).



L’effort normal ultime est définit comme étant I’effort axial maximal que peut supporter un
poteau sans subir des instabilités par flambement.
La vérification se fait pour les poteaux les plus sollicités a chaque niveau et le plus élancé.

» Critere de la stabilité de forme :

D’apres le CBA93 on doit vérifier que :

Npay <N —arx| B em (A ) (Atticle B.8.4.1).
0.9xy, Ve

Avec :

B, .: Section réduite du béton
7, = 1,5 : Coefficient de sécurité de béton (cas durable).
7. = 1,15 coefficient de sécurité de I’acier.

a : Coefficient réducteur qui est fonction de I’élancement A .

A, : Section d’acier comprimée prise en compte dans le calcul.

a=— 8 ics0
1+0.2x(/1J
< 35
2
a=0.6x(5—f) Si:50< A <70

60x55 2142 [15.88 |13.48 [0.825 24.592

50x50 2142 [14.43 |1484 [082  18.432

Tableau .V.4 : Justification de ’effort normale ultime et I’effort normal maximum.

2004.33 2204.76 Veérifier




55x50 | 2544 3840 957.905 1053.7

» Veérification aux sollicitations tangentielles :

Selon le RPA 99 (Art: 7.4.3.2) :

1 I I
/ >

<r T =y - f : f
Ty < 7ou Tel que 1 7ou = py - Toavec: p, = 0,04si4, <5 a )
) g

u

g -d

combinaison sismique).

7, (La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous

Tableau .V.5 : Vérification des contraintes tangentielles

Vérifier

Vérifier

e Schémas de ferraillage




!

- H:E?- w* 101
Armatures
< —engitudinale e =1E
XTI S
ﬁ EERC
) -~ .”13 w 101
Fig .
e =15
.J_; - :_
” = ow 10
Armatures
transgsale = =15
V.2.55 é;ﬁ r:_S w10
RDC 1 et 2°™étage
1HA14 4HALl6/fac 1HA14 4HAl6/fac
@ % K T77
cadre ®10 cadre ®10
9, //O Epingle ®10 Q/ / //O Epingle ®10
O O
d d d 4




Poteau (60*60)

Poteau (60*55)

2HA14/fac

3HA1l6/fac

cadre @10

J

Poteau (55*55)

9, / //O Epingle ®10
W
O O

2HAl4/fac 3HALl6/fac
cadre ®10
Q/, / ” Q Epingle ®10 |
W
O O
d d g

Poteau (55*50)

2HA12/fac

3HAl4/fac

cadre ®10

9, / //O Epingle ®10
v
O @,

2HA12/fac 3HAl4/fac |
TR
v
O O
d d g




Poteau (50*50) Poteau (50*45)

V.2. Etude des poutres:

Les poutres sont sollicitées en flexion simple, sous un moment fléchissant et un effort
tranchant. Le moment fléchissant permet la détermination des dimensions des armatures
longitudinales. L’effort tranchant permet de déterminer les armatures transversales

Les poutres seront étudiées en tenant compte des efforts données par le logiciel SAP2000, qui

sont tiré des combinaisons les plus défavorables exigees par le RPA 99/03 qui sont:
1)1.35G+1.5Q
2) G+Q
3) G+Q+E
4) G+Q-E > (RPA99/2003( Article 5.2)
5) 0.8G+E

6)0.8G-E /

Pour notre projet on a deux types de poutres a étudier :
v’ poutres principales (30x45),

v’ poutres secondaires (30x45),

V.2.1 Recommandation du RPA99/2003

V.2.1.1 Armatures longitudinales : (RPA99-2003 Art 7.5.2.1)
e Le pourcentage total minimal des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la

poutre est de 0.5% en toute section.
e Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :
— 4% en zone courante
— 6% en zone de recouvrement.
e Lalongueur minimale de recouvrement est de 40®en zone Ila.

e L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de
rive et d’angle doit étre effectué a 90°.

V.2.1.2 Armatures transversales : (RPA99/2003 Art 7.5.2.2)
La quantité d’armatures transversales minimale est donnée par : At=0.003xSt xb

Avec :
b : largeur de la poutre.

St : espacement maximum entre les armatures transversales donné comme suit :



— St < min (h/4;120,™") en zone nodale,
— St <h/2 en dehors de la zone nodale.
Avec : h : hauteur de la poutre

@, : valeur du plus petit diametre des armatures longitudinales utilisé et dans le cas d’une
section en travée avec armatures comprimées, c’est le diametre le plus petit des aciers
comprimes.

Les premiéres armatures transversales doivent étre disposées a 5 cm au plus du nu de I’appui
ou de I’encastrement.

V.2.1.3 Coffrage :
Les poutres doivent respecter les dimensions ci-apres :
b>20cm

h>30cm
D, <1.5h+Db,

(RPA99-2003 Art 7.5.1)

m

% Ferraillage des poutres.

Les poutres sont ferraillées en flexion simple. Le ferraillage est obtenu sous 1’effet desLes
sollicitations maximales dans les poutres sont déduites de la modélisation par SAP 2000.

V.2.2. Sollicitations de calculs :

Tableau V.6: les sollicitations les plus défavorables sollicitations les plus défavorables
suivant les deux sens et pour les deux situations suivantes

Niveau Poutre principale Poutre secondaire
Mtravée(KN-m) M appui V(KN) IVltravée M appui V(KN)
(KN.m) (KN.m) | (KN.m)
Etage courant -179.682 | 305.997 | 117.3 |-119.38 | 116.15
181.865
Terrasse inaccessible 92.802 -155.133 | 146.244 | 106.13 | -109.95 | 102.6

V.2.2.1. Ferraillage longitudinal :
Le ferraillage des poutres est déduit de la modélisation du logiciel Robot SAP 2000. Les

sections adoptées doivent respecter la condition minimale d’armatures (Amin) du RPA.

Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant :

Tableau V.7: Résultats de calculs de ferraillages des poutres

4HA20+2HA14

travée




appui 14.37 1.63 6.75 14.82 4HA20+2HA14

travée 8.81 1.45 6 10.30 4HA16+2HA12

appui 8.98 1.45 6 10.30 4HA16+2HA12

travée 6.82 1.63 6.75 8.04 4HAL6

appui 12.08 1.63 6.75 12.56 4HA16+4HA12
7.89 1.45 6 8.04 4HAL6

travée

appui 8.2 1.45 6 8.42 4HA14+2HA12

V.2.2.2 Les armatures transversales :

0,

+» Poutres principales :

- min , h b
<min
) (qﬁ 3 Oj(BAELQl Art H.111.3)

40 30

p< mln(l 2, —
'35'10

j min(1,2;114; 3)

Donc on prend ¢, =8mm = A =4HA8=2,01cm? (un cadre et un étrier)

«+ Poutres secondaires :

$< min(qém'” il bj (BAEL91Art H.111.3)

35'10

45 30

p<min|1,2; —
3510

j min(1,2 ;1,28; 3)

Donc on prend ¢ =8mm = A =4HA8=2,01cm 2 (un cadre et un étrier)

V.2.2.3. Calcul des espacements des armatures transversales :
+« Poutres principales :

Selon le RPA99Art (7.5.2.2) :
H h min
S, < mln(z A2 x ™).

e Zone nodale :



S, <£min(11,25,14 ,4) =10cm
Soit : S¢&=10 cm
e Zone courante :

Si<

Nl.’:f‘

=2 _9o5c
2

Soit : S¢i= 15cm
+» Poutres secondaire

Selon le RPA99Art (7.5.2.2) :
H h min
S, < mln(z,lzxgg ).
e Zone nodale :
S, <min( 8,75;14,4) =8,75¢cm

Soit : S¢= 8,5cm

e Zone courante :

Si<

Nl.’:“

=32 —175m
2

Soit :S¢= 15cm
V.2.2.4. Les longueurs de recouvrement :
D’aprés le RPA99 (Art 7.4.2.1)

Lr>40x gen zone II
¢=12mm Lr>40x12= 48 cm on adopte Lr =50 cm
¢=14mm Lr>40x14=56 cm on adopte Lr = 60 cm

¢=16mm Lr>40x16= 64 cm on adopte Lr = 65 cm

V.2.3. Vérification des sections armatures transversales :

v' Poutres principales :
A™"=0.003xSxb = 0.003x15x30
A™"=1.35cm?< A= 2.01 cm?

v" Poutres secondaire :

AM"=0, 003><St><b 0. 003><15><30 (RPA99 Art 7.5.2.2)

A" =135 cm? < A= 2.01 cm?

Barres x‘

H_/

Longueur de recouvrement

(RPA99 Art 7.5.2.2)



V.2.4. Vérifications:

V.2.4.1. Vérification des contraintes tangentielles :
La vérification a faire vis-a-vis de la contrainte tangentielle maximale est celle relative a la

fissuration peu nuisible suivante :

= Tel que 7= min(% x f.,q SMPa)

car FPN
bxd )
Tableau V.8: Veérification des contraintes tangentielles.
poutres Vu(KN) 7,,(MPa) r (MPa) Observation
PP 305.99 2.93 3.33 Vérifier
PS 116.5 1.05 3.33 Vérifier
V.2.4.2 Vérification des armatures longitudinales au cisaillement :
V
v' Appuisderives: A > %
v' Appuis intermédiaires : A >£><(V _ M, )
S f, Y 09xd
Les vérifications sont résumées dans le tableau ci-aprés
Tableau .9: Vérification des armatures longitudinales au cisaillement
poutres A(cm?) | Vu(KN) | My(KN.m) | A™%(cm?) | A/™(cm®) | Observation
PP 14.82 305.99 179.68 8.8 4.87 Vérifiée
PS 10.30 116.15 119.38 3.34 6.96 Vérifiée
V.2.5. Vérification a ’'ELS :
V.2.5.1. Etat limite de compression du béton :
2115Ay-15dA =0; o, M. &,.=0,6f,,, =15MPa

Ey

b xy

2 +15x[&x(d—y)2+A;><(y—d')2]

Tableau V.10: Vérification de I’état limite de compression

poutres localisation | Mser(KN.m) | Y(cm) I(cm?) o, (MPa) Observation

PP appui 89.5702 18.62 186071 8.96 Observé
travée 43.9708 17.53 166680 4.62 Observé

PS appui 58.615 16.28 145353 6.56 Observeé
travée 44,9803 15.06 125821 5.38 Observeé




Verification des zones nodales :
Dans le but de permettre la formation des rotules plastiques dans les poutres et non dans les
poteaux, le RPA99 (Art.762) exige que : |Mn|+|Ms| >1.25% ([Mw|+|Mg|)

Cependant cette vérification est facultative pour les deux derniers niveaux (batiments
Supérieurs a R+2).

a) Détermination du moment résistant dans les poteaux :
Le moment résistant (Mg) d’une section de béton dépend essentiellement
- Des dimensions de la section du béton
- De la quantité d’armatures dans la section du béton
- De la contrainte limite élastique des aciers
M; =ZxA xo,
f
avec:z=09xh et o,=—=348MPa.
Vs
Les résultats obtenus sont donnés dans le tableau ci-dessous :

Tableau. V.11 .Moment résistant dans les poteaux

niveau Section z(cm) As (cm?) Mg (KN.m)
RDC 60*60 54 30.29 569.20
1+2 55*60 54 28.65 538.39
3+4 55*55 50 26.51 461.27
5+6 50*55 50 22.24 386.28
7+8 50*50 45 21.36 334.49
9+10 45*50 40 19.11 266.01

b)Détermination des moments résistants dans les poutres :
Les moments résistants dans les poutres sont calculés de la méme maniére que dans les
poteaux .

Tableau. V.12.Moment résistant dans les poutres

niveau Type Section z(cm) As(cm®) Mg(KN.m)
PP 30*45 40 14.82 206.3

tous les -

étages PS 30*40 36 1.30 129.04

Tableau. V.13. Vérification des zones nodales

niveau Ms Mn Mn+Ms 1.25(Mg+Myy) | observation
RDC 569.20 562.20 562.20 515.72 vérifiée
1+2 569.20 538.39 1100.6 515.72 vérifiée
3+4 538.39 461.27 999.66 515.72 vérifiée




461.27
386.28
334.48

386.28 847.55 515.72 vérifiée
334.49 720.77 515.72 vérifiee
266.01 600.5 515.72 vérifiée

V.2.6 Schéma de ferraillage des Poutres

Le ferraillage des poutres est donné dans le tableau ci-dessous

4HA20

Cadre+étrier

HA10

2HA14

2HA14

4HA20

En travée

4HA16

Cadre+étrier

HA10

4HA12

4HAL6

En travée

4HA20

Cadre+étrier
o ® © HALO
® ™
A <

2HA14
2HA14
v
® || e
4HA20

En appui

4HAL6

Cadre+étrier

HA10

4HA12

4HAL6

En appui




V.3.Etudes des voiles :
Introduction :
L’intensité des forces sismiques agissant sur un batiment lors d’un tremblement de terre est

conditionnée non seulement par les caractéristiques du mouvement sismique, mais aussi par la
rigidité de la structure sollicitée.

Il a été constaté que de nombreux batiments a voiles en béton armé ont bien résisté sans
endommagements exagérés.

Mis a part leur réle d’éléments porteurs vis-a-vis des charges verticales (au plus 20%), les
voiles en béton armé correctement dimensionnés, peuvent étre particulierement efficaces pour
assurer la résistance aux forces horizontales, permettant ainsi de réduire les risques.

Pour cela D’avantage que présente [’utilisation des voiles est la réduction
considérable des dommages sismiques des éléments non structuraux et du batiment en
générale, et cela grace a leur grande rigidité vis-a-vis des forces horizontales.

Un voile est considéré comme une console encastrée a sa base, il y a deux types de
voile ayant des comportements différents :

v" Les voiles sont sollicités a la flexion composée avec un effort tranchant,

. . e h
ce qui cause les modes de rupture suivants :Voiles elancés avec :(T >1.5

v" Voiles courts avec : G < 1.5]

v Flexion.
v flexion par effort tranchant.
v/ par écrasement ou traction du béton.
Dans le but d’éviter les modes de ruptures cités ci-dessus on doit respecter les
modalités suivantes :
Pour éviter les deux premiers modes de rupture, les sections des voiles doivent
comporter suffisamment d’armatures verticales et horizontales.
Pour éviter le troisieme mode il faut mettre des armatures transversales.
V.3.1. Recommandation du RPA99/2003 : les voiles comportent des
a. Armatures verticales :




- Les armatures verticales sont destinées a reprendre les efforts de flexion, elles sont
disposées en deux nappes paralleles aux faces de voiles. Elles doivent respecter les
prescriptions suivantes :

- L’effort de traction doit étre pris en totalité par les armatures verticales et
horizontales de la zone tendue, tel que : Amin = 0.2%xlt xe

I i Longueur de la zone tendue.

e: Epaisseur du voile.

- Les barres verticales des zones extrémes doivent étre ligaturés avec des cadres
horizontaux dont 1’espacement : Si<e (e: épaisseur de voile).

- A chaque extrémité du voile, I’espacement des barres doit étre réduit de moitié¢ sur
1/10de la largeur du voile.

- Les barres du dernier niveau doivent étre munies des crochets a la partie supérieure.

b. Les armatures horizontales :

Les armatures horizontales sont destinées a reprendre les efforts tranchants,

Elles doivent étre disposées en deux nappes vers les extrémités des armatures
verticales pour empécher leurs flambements et munies de crochets a 135° ayant une longueur
delO(bi.

c. Lesarmatures transversales :

Elles sont destinées essentiellement a retenir les barres verticales intermédiaires

contre le flambement, elles sont en nombre de quatre épingles par 1m? au moins.
d. Les armatures de coutures :

Le long des joints de reprises de coulage, I’effort tranchant doit €tre pris par les
aciers de couture gpnt la section doit étre calculée avec la formule :

A;=11— avec: V=14Vu

e. Reglesfecommunes (armatures verticales et horizontales) :

- Le pourcentage minimum d’armatures (verticales et horizontales) :

A, = 0.15%bx h — danslasection globale devoile.

A, =0.10%b x h — dansla zone courant.

En zone courante (non tendue) 0.10%.

-L’espacement :

S <min (1.5e, 30cm).

- Les deux nappes d’armatures doivent étre reliées avec au moins quatre épingles par
mZ. Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers 1’extérieur.

- Longueurs de recouvrement :

40@: Pour les barres situées dans les zones ou le renversement de signe des efforts
et possible.

200: Pour les barres situées dans les zones comprimées sous 1’action de toutes les
combinaisons possibles de charge.

V.3.2. Leferraillage :

a. Les armatures verticales :

Le calcul des armatures verticales se fait a la flexion composée sous les sollicitations
les plus défavorables (M, N) pour une section (bxh).

La section trouvée (A) sera répartie sur toute la moitié de la section en respectant
toujours les recommandations du RPA99, addenda 2003.

b) Les armatures horizontales :
Leurs sections sont calculées selon la formule suivante :
Ah T™u

>
e*Sh ™~ (0.8 « fe)

Tu=1.4Vy /(e*d) = 1.4*177.56*10/(0.25*1.4) = 0.71 MPa

Elle doit aussi respecter les conditions du RPA.

Elle doit aussi respecter les conditions du RPA.

Les résultats de ferraillages seront récapitulés dans le tableau ci aprés ou :

i / wile - Section d’armature verticale minimale dans le voile complet
= O 15%b- )]
Ag : Section d’armature calculée pour une seule face de voile.
domee / e - S€Ction d’armature adoptée pour une seule face de voile.



tmin .
/volle .

(A, =0,15%p- |)

calculee

doptée /
Abre /

S, . Espacement.
Section d’armature horizontale minimale dans le voile complet

: Section d’armature calculée.

. Section d’armature adoptée pour un métre liniére.
Nombre de barres adopté par un metre liniére.
Calcul du ferraillage du voile :
Le SAP 2000, nous donne les sollicitations (N, M et V) dans chaque voile.

Vx4 Vx5
Vy?2 F B Vy3
VX2 Vx3
Vx1
_es resultats|de calcul sont récapitules daﬁibleaux qui syiivent :
V.3.3.Sollicitation de calcul :
| es sollicitations de calgul sont extraites directement du lpgiciel SAP2000, les
résultats sont résumés dans les tabJeaux suivants :
Tableau V.14. Sollicitatipns maximales de calcyl dans le voilge(Vx1)
Niveau Voile [N™_, M M, N N™T_, M™
N(KN) M(KN) | M(KN) | N(KN) | N(KN) [ M(KN) | a(KN)
RDC V1 1166.09 514.87 | - 138.13 | - -561.92 | 177.56
570.126 297.85
13T V5 709.86 3.57 152.79 | 147.36 |- 643.99 | 112.79
230.23
465 V10 | 457.42 64.405 | 64.405 |457.42 [-94.84 |-57.33 |59.757
Tableau V.15. Sollicitations maximales de calcul dans le voile(Vx4)
Niveau Voile Xy M™ M, N INT_, M™ | a(KN)
N(KN) M(KN) [ M(KN N(KN) | N(KN) | M(KN)
)
RDC £ v 1444.33 1040.8 | 1040.8 1444.33 | - -938.84 | 233.91
RDC--1 6 6 285.64
G e 2 V2 --5|1297.84 3457 | 62361. 241.96 | -7.38 | 4254
65 80.53
68 V6--- | 736.56 8.43 123.93 331.86 |-148.2 |-34.11 | 736.56
8
8" 18" 477.65 28.77 | 82.13 0.944 -65.83 | 75.51 | 76.978
V8—
0
TableaHaxV.la Sollicitations r%gtxim:':lles de calcul dans le voile(V,;
Niveau NTE_, M™ M, N M _, M
voile [N(KN) [M(KN) | M(KN) [ N(KN) | N(KN) [ M(KN) | a(KN)
RDC et v 1215.15 | -837.11 | -837.11 | 1215.15 | -35.77 | 688.44 |235.8
letage RDC--1
2et3etage | V2-- |2283.51 | 487.006 | 1060.99 | 428.18 | -77.67 | 240.86 4
3 79.06
4 et 6 etage | V4--- | 484.732 | 29.308 | 148.074 | 186.304 | - 127.029 | 120.933
6 94.342




7 et 8 etage 258.58 | 73.64 110.17 |58.175 |-14.28 | 98.53 84.07

V7--8
9et 10 129.731 | 12.827 |57.11 31.95 - 49.39 73.034
etage V9-- 42.793

10

Tableau Vrh%?. Sollicitations maﬁamales de calcul dans le voile(Vx»)
Niveau NTZ_, M™ M, N NT_, M™

voile [N(KN) [M(KN) | M(KN) [ N(KN) | N(KN) [ M(KN) o

d

RDC—» Vv 697.196 | 313.422 | 313.422 | 697.196 298.88 | 113.58

1% RDC--1 178.463

2:22_> V2 -- | 399.462 | 1.987 137.698 | 208.47 | -93.977 | 13.096 | 98 .47
4 3

5", 6" | V4--- | 250.037 | 57.9 85.452 | 97.653 | -54.569 | 81.437 | 84.08

6

Tableau V.18. Sollicitations maximales de calcul dans le voile(Vxs
Niveau Voile [N™_, M™ M N N™_ M™
N(KN) [M(KN) | M(KN) [N(KN) [ N(KN) [ M(KN) )
d

RDCY' v 727.748 | 284.027 | 313.354 | 40.205 | -67.556 | 309.38 | 113.95

RDC--1
2T, V2 -- | 516.551 | 5.285 122.224 | 410.092 | - 6.089 83.634
4°me 3 207.272
5™ 56 | V4--6 | 344.256 | 69.613 [69.613 |[344.256 | -67.16 | 57.87 65.074

Tableau V.19. Sollicitations maximales de calcul dans le voile(Vy1)

Niveau N, M™ M N™ e M™
voile [N(KN) [ M(KN) | M(KN) [ N(KN) | N(KN) [ M(KN) | ¢(KN)
RDCH v 797.336 | 265.839 | 231.106 | 223.763 231.106 | 90.015

RDC--1 223.763

222:-» V2 -- | 504.276 | 11.183 | 105.176 | 159.189 | -34.371 | 41.575 | 86.402
4 3

5™ 6™ | V4--6 | 285.887 [ 11.01 46424 | 76.581 | -2.78 258.074 | 65.377

V.3.4.Calcul du Ferraillage :
V.3.4.1 Calcul du ferraillage :

On va exposer deux exemples de calcul pour le voile VX1 :
Voile Vx1:
A).Calcul sous Nyaxet Mcor:

a). Armatures verticales :

Le calcul des armatures verticales se fait a la flexion composée sous les
sollicitations les plus défavorables (M, N) pour une section (exl). La section trouvée (A) sera
répartie sur toute la zone tendue de la section en respectant les recommandations du RPA99.

L=1.4m, d =1.35m, e = 0.25m.
max= 1166.09KN  Mcor = 514.87KN.m.

ec=M /N=0.44m <I/2=0.7m — le centre de pression est a I’intérieur de la section
entre les armatures AA’).

Il faut vérifier la condition suivante :

N (d—-d)-MA=>(0.337h—0.81xdg) b.h.fbu....... m




MA = M+N x (d—3) =514.87+1166.09x (1.35-0.7) = 1092.62KN.m

(h= 1166.09x103x (1.35-0.7) — 514.87x1073 > (0.337%x1.4—0.81x0.05)
x 1.4x0.25x14.2

(I) = 0.44 < 2.14

Donc la section est partiellement comprimée. La méthode de calcul se fait par

assimilation a la flexion simple :
i, =M, /bxd?x f, =1092.62x107°/0.25x1.35° x14.2 =0.168

15, =0.168< 11, = A'=0

a=1250— 1- 24, |=a=0231
Z=d(1-04a) =7 =1.22m
A =M /Z*f,=1002.62x10" /1.22*348 = 29.73cm”

Calcul de la longueur de la partie tendue Lt :
y=L/2, 1= (e*L%)/12
6 ma=N/B+ (MxY)/ 1 =1166.09 x10%/ 0.36+ (514.87x107°x0.7) / 0.057=0.956MPa

6 min= N/B— (MxY)/ | =1166.09 x10°/ 0.36- (514.87x10°x0.7) / 0.057= -0.308
MPa

Soit Lla longueur de la partie tendue.

L, =0, xL/o + 0., =0.34m

Anminzr =0.2% % € x L=0.2%x25x34=1.7cm?. (Amin en zone tendue par le RPA).
b).Armatures horizontales :
Leur section est calculée selon la formule suivante :
V max=177.56KN

A > L tel que:

.Y
~exd
_ _14x177.56 x107°
: 0.25x1.35
Soit :Sp=20cm — Ap>1.15 cm?
Tableau. V.20. sollicitation de calcul dans le voile (V) dans tous les niveaux

=0.736MPa

Niveau RDC et 1° étage ?emeﬁeme S 56Me 65 étage
étage

Section (m?) 1.4%0.2 1.4%0.2 1.4%0.2

M(KN) 514.87 3.57 64.404

N(KN) 1166.09 709.86 457.42

Section Partiellement entiérement entiérement
Comprimee comprimée comprimeée

V (KN) 177.56 112.79 59.79




0.736 0.621 0.829
5 5 5
29.979 17.938 14.886
4.2 4.2 7.443
30.6 19.72 17.46
18HA16 12HA12+4HALl | 10HA12+4HA14
4
10 10 10
1.23 0.78 0.41
0.60 0.78 0.27
1.57 1.01 1.01
2HA10 2HAS8 2HAS8
20 20 20

Tableau. V.21. sollicitation de calcul dans le voile (V) dans tous les niveaux

1.2*0.2

1.2*0.2 1.2*0.2
313.422 1.987 57.9
697.196 399.462 250.037
Partiellement entiérement entierement
Comprimée comprimée comprimée
113.058 98.747 84.08
0.733 0.64 0.829
5 5
5
15.738 10.11 4.32
3.6 5.055 3.6




15.82 11.3 9.04
14HA12 21OHA1 8HA12
10 10 10
0.92 0.8 0.68
0.60 0.27 0.6
1.01 1.01 1.01
2HA8 2HA8 2HAS8
20 20 20

Tableau. V.22. sollicitation de calcul dans le voile (Vy1) dans tous les niveaux

1.2*%0.2 1.2*%0.2 1.2*%0.2
284,027 5,285 69,613
727,748 516,551 344,256
Partiellement entiérement entierement
Comprimée comprimée comprimée
113,951 83,634 65,74
0.739 0.542 0.422
5) 5) 3)
15.386 13.24 5.71
3.6 4.2 3.6
15.39 13.56 11.3




10HA14 | 12HA12 10HA12
10 10 10

0.6 0.68 0.53
0.92 0.27 0.6

1.01 1.01 1.01
2HAS8 2HAS8 2HA8
15 20 20

Tableau. V.23. sollicitation de calcul dans le voile (\VVX4) dans tous les niveaux

1.2*%0.2
1.2*%0.2 1.2*%0.2
1.2*%0.2
34.57 8.43 28.77
1040.86
1297.8 736.56 477.65
1444.33 4
Partielle entiere entierem entierem
ment ment ent ent
Comprimée comprimée comprimée comprimée
233.91 736.56 76.978
83,634
0.91 0.702 0.422 2.994
5 5 5
5
31.39 33.42 18.73 13.022




6 4.2 9.37 6.5
33.62 33.62 11.3 13.56
12HA14+6HA16 (152HA14+6HA1 12HA12+4HA14 12HA12
10 10 10 10
1.14 0.88 0.75 0.74
0.6 0.27 0.27 0.27
1.57 1.01 1.01 1.01
2HA10 2HAS 2HAS8 2HAS8
20 20 20 20

1.1*0.2

Tableau. V.24. sollicitation de calcul dans le voile (Vy1) dans tous les niveaux

1.1*0.2

265.8393

11.18

11.01

797.336

504.27

285.887

Partiellement

entierement

entierement

Comprimée comprimée comprimée
90.015 86.402 65.377
0.583 0.702 0.56
5 5 5




15.76 13.306 7.837
3.6 6.65 3.918
15.82 154 9.04
14HA14 41OHA1 8HA12
10 10 10
0.73 0.7 0.53
0.6 0.27 0.27
1.01 1.01 1.01
2HAS8 2HAS8 2HAS8
20 20 20

Tableau. V.25. sollicitation de calcul dans le voile (Vy1) dans tous les niveaux

1.6*0.2
1.6*0.2 1.3*0.2
1*0.2 | 0.7*0.2
837.11 75.531 29.3083 73.04 | 12.827
1215.1 1111.6 484.732 258.58 | 129.731
5 16

Partiellement

entierement

entierement

partiellement

entierement

comprimée comprimée comprimée comprimée comprimée
235.8 244.18 120.933 84.07 | 73.034
2
0.91 1.187 0.724 0.654 | 0.811




5 5 5 5
5
29.048 31.33 13.809 5215 | 4.618
4.8 4.8 6.905 3 2.309
34.75 34.75 15.4 9.04 9.04
20HA14+5HAL | 20HA14+5HA1L 10HA14 8HA12 | BHA12
0 0
10 10 10 10 10
1.43 9.18 9.18 0.82 1.01
0.6 0.9 0.9 0.6 0.27
1.53 1.01 1.01 1.01 1.01
2HA10 2HA10 2HAS8 2HA8 | 2HA8
20 20 20 20 20
V.3.6 Schéma de ferraillage :
Pour le schéma de ferraillage, on fera celui du RDC (V1) comme exemple
50 ®=70 cm
‘ Linge T, F’f]" ?’l‘" Caire A8 | ’
ll UL S IR R R
l / HAL2
. IR PR BN AR R R NN Y )
= R R St=15cm
§EAL - §HAlGFace

ANL 77 A

HA16 St=20cm

HA 16 St=7.5cm




CONCLUSION :

Au terme de ce chapitre nous avons étudiées les différents éléments principaux,
le ferraillage de ces derniers doit impérativement répondre aux exigences du
RPA 99 modifié2003 et du BAEL. Outre la résistance, I’économie est un facteur
trés important qu’on peut concrétiser en jouant sur le choix de la section du
béton et de I’acier dans les éléments résistants de 1’ouvrage, tout en respectant
les sections minimales requises par le réglement en vigueur.



V1.1 : Introduction

L’infrastructure est I’ensemble des éléments, qui ont pour objectif de supporter les charges
de la superstructure et les transmettre au sol, C’est une partie essentielle de I’ouvrage, puisque
de sa bonne conception et réalisation, dépend de la bonne tenue de 1’ensemble.
Et cela de facon a limiter les tassements différentiels et assurer une bonne répartition des

charges transmises par la superstructure sur le sol d’assise.
V1.2 : Choix du type des fondations
Le choix du type des fondations dépend essentiellement, des facteurs suivants :
-La capacité portante du sol.
-Les Charges transmises au sol.
-La distance entre axes des poteaux.
-La profondeur du bon sol.

Pour le choix du type de fondation, on vérifie dans I’ordre suivant : les semelles isolées,

les semelles filantes et le radier général et enfin on opte pour le choix qui convient.

-Selon le rapport du sol, la contrainte admissible est 1.3 bars a une profondeur de 1.5 m.

V1.3.Combinaison d’action a considérer :

D’aprés le RPA99/v2003 (article10.1.4.1) les fondations superficielles sont

dimensionnées selon les combinaisons d’actions suivantes :

v G+Q+FE.

v 0.8G + E.
Ainsi que les combinaisons citées par le BAEL91 :

v' 1.35G+1.5Q.

v G+Q.
V1.4.Etude des fondations :

V1.4.1. Vérification des semelles isolées
Les poteaux de notre structure sont carrés a la base de section (axa) d’ou les semelles sont

carrées (AxA).

La vérification a faire est :% < Gsol

N max : L’effort normal agissant sur la semelle calculé selon la combinaison1,35G +1,5Q,



Obtenue par le logiciel SAP2000/V14.2.2
Soit : N : L’effort normal agissant sur la semelle. Tel que :
N =N pax + Ps+Pa

N max : Effort normal a la base de poteau.

Ps = Poids de la semelle estime a 30.13 KN.

Pa = poids propre de I’avant poteau ; Pa =9 KN.
N max =2319.165 KN

N =2319.165 + 30.13 + 9 = 2358.295 KN

o< : Contrainte admissible du sol ;Esm: 1.3 bar

S : Surface d’appui de la semelle.

N
2
A ] N
T ! h
C c’
A - >
A
Vue en plan
Coupe cc’
Figure V1. 1: Schéma d’une semelle isolée.
Azs N B>\/ N _\/2358.295 _ 406m
N C_750| ’ - O sol 130 .

D’apres le résultat on remarque qu’il y aura chevauchement entres les semelles, et vu les
distances entre axes des poteaux, le choix des semelles isolées dans ce cas est a exclure.
V.4.2. Vérification des semelles filantes
Nous allons faire le calcul de la semelle sous un portique formé de poteaux comme suit :

gsolzﬂ: N :>B>—N

BxL o xL

Avec :
B : Largeur de la semelle.



L : Longueur de la semelle.
N =N1+N2+N3= N=6.8217MN

N1=2319.165KN N2=2195.284 KN N3=2307.334KN

e

A
v
A
v

4.4m 4.55m

Fig V1.2 : Schéma d’une semelle filante

Le Portique le plus sollicité :
N, =3 x 9 =27 KN.
DN, =6.8217MN

N =N, + z N; = 6848.783 KN

L =8.95m
e e = N N
La vérification a faire est : o5 > — = =B>=
S BX L Osol X I_
B> _ N _ 6.848783 _5.88m
oo xL 0.13x8.95
Remarque

Vu la distance existante entre les axes de deux portiques paralleles, on constate qu’il y a un

chevauchement entre les deux semelles, se choix ne convient pas.
V1.4.3. Vérification du radier général

Soit la surface de 1’ensemble des semelles :

N 38904833

= = 299.27 m?
ool 0.13 m

Scat =

Spar = 312.02m? > S, =299.27 m?* il nay a pas de débord
P : le poids propre de radier, P=25*0.40*312.02=3120.2 KN



V1.5 : la dalle du radier :

Le radier sera calcule comme une dalle pleine renversée, appuye sur les nervures vers le
haut en flexion simple, sachant que la fissuration est préjudiciable. Le calcul se fera pour le
panneau le plus défavorable et on adoptera le méme ferraillage pour tout le radier de
dimension Iy =m et ly =m

Go =pxe=25x = KN/m?

A - Dimensionnement :

La condition de coffrage :
ht : hauteur des nervures.
hr : hauteur de la dalle.

Lmax : la plus grande portée entre deux éléments porteurs successifs. (Lmax = 5.55m)

v Nervure :

h[Z Lmax

10

h>55.5cm soit: h; = 60cm.

v’ Ladalle:

h > bmec

20
h, = 27.75 cm Soit : h,, = 30cm

» Vérification de condition de rigidité :
T
L <—x
max 2 Le

Le . est la longueur élastique, qui permet de déterminer la nature du radier (rigide ou

flexible).

4xE x|
Lezs’
Kxb

E : Module d’élasticité du béton, E =3.216 x 10" KN/m?.

| : Inertie de la section du radier.
K : Coefficient de raideur du sol, pour un sol moyen K= 4x 10* KN/m?®

b : La largueur de 1’élément considéré (radier) de 1ml.

4
.Oon a:l :m:hZE/w:S&%cm
12 7" xE



» Condition de cisaillement :

V .
Ty = ‘ So07'1:028
bxd
N, xL
V, = 4% mm gy
2><Srad

N, =Effort normal de calcul issu de la combinaison la plus défavorable.

V. - 38904.833x5.55

§ x1=346.01KN.....cccccvrrrrrrnnn. )
2x312.02
Vi X7,
De(D)=>d>—%""—=0.296m
0.07 xbx fczB

A partir de ces trois conditions on opte pour :

— h¢y = 85cm pour les nervures du radier.
— hy = 40cm pour la dalle du radier.
La surface du radier : S;.,q = 312.02 m2.

B- Vérifications nécessaires :
a) Vérification au poingonnement :

D’apres le CBA93 (article, A.5.2.4.2), on doit vérifier la condition suivante.

f
Ny < Qu = 0.045 x p_x h x ==,

Yo

N,,:Effort normal de calcul,

U, : Périmetre du contour cisaillé projeté sur le plan moyen du radier.
h : Hauteur de radier.

Cette vérification se fera pour le poteau le plus sollicité.

pe = (A+B)Xx2

Tel que {‘g _ g ::__ E _ gg ::'_ ggg = U = 5.8m
N, = 2319.165KN < Q, = 0.045 x 5.8 x 0.85 X f—SS x 103 = 3697.5KN ...... vérifée.
b) Vérification des contraintes dans le sol :
Il faut vérifier que :
C. ., = M <o

moy 4



D’apres le programme SOCOTEC on a les caractéristiques suivantes :
Ix=11590m* , X =11.85m.

ly=13651m*, Y5 =8.23m.

My = 36498.346 KN.m; M,, = 39785.596KN.m

N=Ns +Pq =42025.033KN

e Sensxx:
- - li M,.Y;
g Srad Ix
o, = 42.025033 N 36.497346x8.23 _ 0132MPa
312.02 11590
o, - 42.025033 3 36.497346x8.23 _ 0.099MPa
312.02 11590
. Oy = 0.124MPa< o, =0.13MPa
e Sensy-y:
o - ﬁi My.Xg |
’ Srad Iy
o, = 42.025033 N 39.785596x11.85 _ 0.143MPa
312.02 13651
o, - 42.025033 3 39.785596x11.85 _ 0.089MPa
312.02 13651

Gy = 0.129MPa < o, =0.13MPa

Donc la contrainte est vérifiée selon les deux sens.

c) Veérification de la stabilité au renversement :

Selon le RPA99, on doit vérifier que : e = % < %
e Danslesens X-X :e= M =e=0.86m< E =5.925m ... Vérifiée
42025.033 4
e DanslesensY-Y: e= M =e=0.946m< 18& =4.612m ....Vérifiée
42025.033 4

d) Vérification de la poussée hydrostatique :
On doit vérifierque: N, =2 P = f, X HX S X y,,
Avec :



fs = 1.15 Coefficient de sécurité.
H = 1.5m Hauteur encrée du batiment
S = 312.02m?, surface du radier.

Yw = 10KN /m3, Poids volumique de I’eau.
N= 53249.145KN > P = 1.15x 1.5 X 312.02 X 10 = 5382.345KN ... ......... verifiée

e Ferraillage du radier :

On calcule le panneau le plus défavorable et on adoptera le méme ferraillage pour les
autres panneaux du radier.

a) Calcul des sollicitations :
» ATELU
Lx=3.95m, Ly =4.95m

L 3.95
b 523 08504
PoL TP 4

y

- Calcul des sollicitations :

q, ==

Stotale
Avec : Nu : est I’effort normal ramené par la superstructure.

Ny=Nuy.catN rag =53249.145+3120.2=56369.345 KN

g, = 20309345 186 66KN /mi
312.02
L 080 LU #4700
p_L—y_ 80= ; P R — [ Annexe I1]

M, = g, xq, x1.> = M, =0.0561x180.66x 4.45° = 200.69KN.m
M, = s, xM, = M, =0.5959x 200.69 =119.59KN.m

M,, = 0.75 M, = 150.51KN.m

Moment en travees :{ Mty _ 0.75My — 89.69KN.m

Moment en appuis :My, = Mg, = 0.5 M, = 100.345KN.m

e schéma de rupture de la dalle du radier



370 3.20 340 4.45 245 3.30 3.20

]
Ln
L |

4.40 4.55
Fig V1. 3 :Schéma de rupture de la dalle de radier

a) calcul de ferraillage :
b) Le ferraillage se fait pour une section bxh = (1x0.4) m? les résultats de calcul

sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau V1. 1:Section des armatures du radier.

M Aca culée Amin A adoptée
Localisation ' o ont St (cm)
(KN.m) (cm%m) (cm%m) (cm’/m)
X-X 150.51 12.95 3.52 7HA16=14.07 cm? 15
Travée
y-y 89.69 7.56 3.2 7HA14=10.78 cm? 15
Appui 100.345 8.48 4.22 7HA14=10.78 cm? 15

- Condition de non fragilité :




Pour une dalle d’épaisseur e>12cm et p > 0.4 la valeur minimale des armatures est :
En travee :
— 3-p _ 2
AX min— pO X —X hT' AX min— 3.52CI’n
2 —>
Aymin = Po X b X hr Aymin = 3.2cm°

Avec p, = 0.0008 - pour les HA et FE400

EN 8pPUi : Agmin = Aymin = 0.23 X b x d X "2 = 4.22¢m?

e

- Espacement des armatures

{sens X:S¢ = 15cm < min(2h; 25cm) = 25cm
sensy: S; = 15cm < min(2h; 33cm) = 33cm

Soit :
Sens x-x : S, = 15cm.
Sensy-y : S,=15cm.
» Vérification :
» APELU:

e Vérification au cisaillement

oy = o O070es _y o6pipa
bxd A
Sens x-X
L 4
v,=%xbo 5 o441k

X 2 L'+L

X y

V, _ 284.41x10°

7, = = —0.81MPa <1.06MPa
bxd 1x0.35

Sens y-y

x L 4
y:q“ Y o ALX — =146.61KN

2 LML

-3

;= Vo 14660107\ oM ipa <1.25MPa

““bxd  1x0.35
La condition est vérifiée, donc il n’y a pas risque de cisaillement.
AI1’ELS :

L 068 ELS:  =0.0628
P TUT Ry =0

y



g, = 32025033 _ 1) 6gKN /mi
312.02

M, = 1, xq, x,2 = M, =0.0628x134.68x4.45” =167.48KN.m

M, = 4, xM, = M, =0.7111x167.48 =119.09KN.m

My = 0.75Mx = 125.61KN. m

e Moment en travée :{ M,, = 0.75My = 89.32KN.m

e Moment en appui :My, = M,y = 0.5M, = 83.74KN.m
Etat limite de compression du béton :

En travée :

M N
0y == Y <o, =06x T, =15MPa.

bx y?

+15x Axy-15x Axd =0

WY 2
b .
Calcul dey : Ey +15A, y-15A,d =0

50y* +15x14.07x y—15x14.07x35=0 y=10.22 cm

3
Calcul de 1 : 1 :%+15A(d _y)? = | =165177cm*

M
Calcul de 6y 0, = Iser y

Obe =(125.61x10°x0.1022)/ (165177x10®) =7.77MPa<15MPa......... Condition vérifiée.
e Les contraintes dans I’acier :

La fissuration est préjudiciable donc la contrainte de traction des armatures est limitée, c’est

le cas des éléments exposés aux intempéries.
Fissuration nuisible = o, = min Ex fe ;11047 } = 201.63MPa.

o =15><||\/|ser «(d-y).

Les résultats de calcul des contraintes sont résumés dans le tableau ci-dessous :

Tableau VL. 2: Vérification des contraintes dans le béton et dans l'acier.



165177 . vérifié

89.32 10.78 | 9.14 | 133586.92 6.11 15 259.33 | 201.63 vérifié

83.74 10.78 | 9.14 | 133586.92 | 4.07 15 243.12 | 201.63 vérifié

On remarque que la condition o < osnest pas vérifiée. Donc il faut recalculer la section
d’acier tendu As en admettant que ces armatures travaillent au maximum possible, c'est-a-dire

a la contrainte limite de serviceos.

La méthode de calcul a suivre et celle de (BAEL E.111.3.a)

3
/1:1+30><2—Mi; oS =22 a=1+2x~xcos(240° + )
bxd“xos 3
o =Tt 06t A, = @XDx X0k
bc n 1_a ' c28» S 2)(;'5 .

Tableau VL. 3:résumé des résultats de ferraillage a I'ELS du radier.

7THA20 = 21.98

89.32 1.11 | 31.23 | 0.293 | 5.57 | 1416 | 3.2 7THA20 = 21.98 15

83.74 1.10 | 2991 | 0.281 | 525 | 1526 | 422 | 7THA20=21.98 15

A[X

On verifie que AY > e =21.98cm? >5.495cmM% ......oovviien.. Condition Vvérifiée.

Les résultats des vérifications des contraintes a I’ELS sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau V1. 4: Vérification des contraintes du radier

231915.9 . Vérifié




Yy | 89.32 | 2198 | 12.24 | 2319159 | 4.71 15 | 131.44 | 201.63 Vérifié
Appui 83.74 | 21.98 | 12.24 | 2319159 | 4.42 15 | 123.23 | 201.63 Vérifié
= Espacement des barres

Sens xx S, =15cm <min(2h;25) =25cm.................. vérifié.

Sensy-y :

S, =15cm <miN(2h ;25) =25CM ... vérifié.

= Schéma de ferraillage

THA20

THA20

A

Sens y-y

V1.6 : Etude des nervures

a. Définition

v

Figure V1. 4:schéma de ferraillage du radier.

Les nervures servent d’appuis au radier, la répartition des charges sur chaque travée

est selon les lignes de ruptures trapézoidales ou triangulaires, pour simplifier les calculs on

les remplace par des charges équivalentes uniformément réparties.




b. Les sollicitations sur les nervures

La répartition des charges sur chaque travée est triangulaire ou trapézoidale (selon les
lignes de rupture). Mais pour la simplification des calculs, on les remplace par des charges
équivalentes uniformément reparties. Le calcul des sollicitations se fait par la méthode de

Caquot. Ona p=0.89>0.4= latransmission des charges sera subdivisée en deux charges

(trapézoidales et triangulaires).

2
e Les charges triangulaires :p = p :%x¥ avec p est la charge équivalente
\" m 2 2 y

produisant le méme moment que la charge triangulaire

2 2
Les charges trapézoidales : p m:%ﬂl_%} L +(l—p—3de L, » avec p est la

charge équivalente produisant le méme moment que la charge trapézoidale.

qu = 180.66KN/m?

gs= 134.68KN/m?

3 3
P, <1,y + Py xl;

8.5 (I, +1;)

Moments aux appuis M, =—

, avec :

Si c’est une travée de rive

- I
Les longueurs fictives :1'= . . o
0.8x1 Si c’est une travée intermédiaire

2
Pour I’appui de rive, ona : M, =0.15x M, avec M, = qxl
e Moment en travée
X X X X
ML) =Mo () + M L-1)+ Mg () M=%
__ M =My
2 gxl

My et Mgy : moments sur appuis de gauche et droite respectivement.

Sens X-X:

[ ]
T

4
y

4.45 2.45m



Figure VL. 5: Charges transmises aux nervures principales du radier.

Sens Y-Y :

v v
A

&
<

A

[
»

v

5.45m 2.95m

Figure V1. 6: Charges transmises aux nervures transversales du radier.

e Sens longitudinal X-X

Tableau VL. 5:Sollicitations de la nervure principale.

535.958 -199 -899.261 809.334
2.45 2.45 295.078 | -899.261 | -33.21 | 2.395 | -32.768

e Sens transversal Y-Y

Tableau V1. 6: Sollicitations de la nervure transversale.

693.788 | -386.386 | -1782.096 1538.94

2.95 2.95 581.59 -1782.096 | -94.899 2.458 | -24.61

a. Le Ferraillage

Le ferraillage se fera pour une section en
(Té) en flexion simple.



h; = 0.85, ho=0.40m

v

\

<
<%

bo=0.60 (largeur de poteau) , d = 0.80m Is
Figure V1. 7:Section a ferrailler.

b1<mm(y-X):»bl< in(%2% % 2)

b, <min(0.555; 2.22)
soit:b, =0.555m

Donc : b=2b;+bg=2%55.5+60=171cm.
Le moment équilibré par la table :

0.40
Mtu:fbu*b*ho(d- )=142.1,71% 0,40 * (0,80 =) = 5827.68 KN.m.

L’axe neutre passe par la table de compression: calcul d'une section rectangulaire (by*h)
Le ferraillage des nervures adopté pour le cas le plus défavorable dans les deux sens ;

Tableau VI. 7: Résumé des résultats du ferraillage.

Amin
. . Mu Acal 2
localisation Sens ” RPA A adopte (CM”)
(KN.m) | (cm®) 5
(cm”)
Travée 809.334 | 29.88 | 15.26 | 6HA16+6HA20=30.9
X-X
Appui 899.261 | 33.31 |6.28 12HA20=37.68
y-y Travée 1538.94 | 58.36 | 16.90 12HA25=58.92
Appui 1782.096 | 68.22 | 6.28 10HA32=80.4

Remarque
Pour le ferraillage de la nervure on prend le ferraillage le plus défavorable dans les deux

sens (x-x,) et (y-y) et on ferraille avec ce résultats toutes les autres trames.

Cc. Vérification a PELU

Vérification de I’effort tranchant



qx|+Mg+Md
2 |

7, = Ve <7 =min(0.1f_,,;3MPa) = 2.5MPa
bxd

Les résultats sont présentés dans le tableau ci-dessous :

Tableau V1. 8: Vérification de I'effort tranchant.

1345.374 Verifiée

1634.482 1.19 2.5 Veérifiée

d. Vérification A PELS

e Etat limite de compression du béton :

Y G 06x f,, =15MPA

e Les contraintes dans ’acier :

La fissuration est préjudiciable donc La contrainte de traction des armatures est limitee,

c’est le cas des éléments exposés aux intempéries.

Fissuration nuisible = o, = min Ex fe ;11047 f.ps } = 201.63MPa.

. :15XIMser X(
Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant :

d-vy)

o

Tableau V1. 9: Vérification des contraintes.

603.348 2113816.9
655.478 | 19.92 | 2490699.2 5.24 15 | 237.14 | 201.63
1139.53 | 24.05 | 3559552.8 7.69 15 | 268.67 | 201.63
1346.37 | 27.27 | 4509152.8 | 8.14 15 | 236.16 | 201.63




On remarque que o,, < onc €t que la condition o, < osn’est pas vérifiée. Donc il faut
recalculer la section d’acier tendu As en admettant que ces armatures travaillent au maximum
possible, c'est-a-dire a la contrainte limite de service o .

Tableau VL. 10: résumé des résultats de ferraillage a I'ELS de la nervure

P053%% | 108 | 27 | 0255 | 46 | 3070 |6HA20+6HA25=483

655.478 2851 | 0.268 | 492 | 4473 | (o0 ciinoc_gg 2
1.09

19953 1 115 | 3582 | 0.335 | 6.77 | 76.93 12HA32=06.48

134637 1 118 | 38.72 | 0361 | 559 | 68.45 12HA32=96.48

Tableau VI. 11: vérification des contraintes a I’ELS de la nervure

603.348

3044063.2

Vérifiée

655.478 2214 3044063.2 4.77 186.88 Verifiée
1139.53 2929 5153777.2 6.48 168.16 Vérifiée
1346.37 2929 5153777.2 7.65 198.69 Vérifiée

e Armatures transversales

Soit 5SHA10=3,39 cm? (cadre entourant les barre des angles plus un petit cadre pour ceux

des milieux +épingle)

S, < min(%;lz;golmin) =S, =min(21.25;12; 20) =12cm Soit S, =10cm.

e [Espacement des aciers transversaux

On prend St=10cm en zone nodale et 15cm en zone courante.
e Schémas de ferraillage des nervures :




S5SHA32 12HA32

EERE EERE
2 cadre ®10
/ J/ Epingle ®10 N 72 HA12
| —
/ ‘// ‘/ 2 cadre @10
."\\ \
\\ \ / / Epingle ®10
T 2HA12 N
Ps v d -
12HA32 S5HA32
5HA25 BHA20 + BHA25
5 % & 3 ! s F b g
2 cadre @10
L poHAR
i — | / 2 cadre ®10
L/.\ W Q o L
T \ / ‘/ Epingle ®10
\ ping|
2HA12
E : 3 J i . 9 9 ¢ 9
5HA25
6HA20 + 6HA25

V1.4.Conclusion :



L’étude de I’infrastructure constitue une étape importante dans le calcul d’ouvrage
ainsi le choix de la fondation dépend de plusieurs parameétres liés a la caractéristique du

sol en place ainsi que des caractéristiques géométriques de la structure.

Vue a I’importance du poids de notre structure et a la capacité portance de (1.3 bars), et
pour éviter le chevauchement des semelles isolées et les semelles filantes, on a opté pour un

radier nervuré, car il offre une grande rigidité, et une facilité d’exécution.



Conclusion générale

Le travail effectu¢ dans le cadre de notre projet de fin de cycle consiste a 1I’étude d’un

Batiment R+10, cet ouvrage est réalisé avec le matériau couple (acier- béton).

L’étude de cet ouvrage nous a permis, d’une part d’acquérir des nouvelles connaissances

concernant le domaine du batiment et d’approfondir nos connaissances déja acquises durant

notre cursus sur la conception et le calcul des différentes structures conformément a la

réglementation en vigueur.

Par ailleurs, cette étude nous a conduits a dégager un certain nombre de conclusions dont

la plus importantes sont :

*

La modélisation doit étre aussi proche que possible de la réalité, afin
d’approcher le comportement réel de la structure et obtenir de meilleures
résultats.

il faut choisir une bonne disposition des voiles afin d’avoir une bonne
répartition des charges entre les éléments de contreventement de la structure
(Interaction) et limiter les effets de la torsion.

Ce travail nous a permis d’acquérir des connaissances nouvelles sur les
méthodes de calcul et d’études des structures ; ainsi que I’importance de
I’outil informatique (sap2000 ; SOCOTEC, AutoCAD...)

de I’étude de sol et ses caractéristiques qui permettent de calculer les éléments
de I’infrastructure et de choisir le type de fondation qui convient afin d’assurer
la stabilité de la structure et sa résistance. Ce qui nous a amenée a choisir un
radier renversé qui est caractérisé par sa bonne résistance et sa facilité de la
mise en ceuvre.

La repense d’un batiment dépend essentiellement de la nature du sol, de
I’intensité des forces sismiques agissant sur un batiment lors d’un
tremblement de terre, de la nature du sol, la rigidité, la masse et la souplesse
de la structure.

La vérification des moments résistants au niveau des nceuds, nous a permis de
vérifier que les rotules plastiques se forment dans les poutres plutét que dans

les poteaux.



+ Dans I’étude des éléments porteurs, on a constaté que les poteaux sont
ferraillés avec le minimum du RPA99addenda2003, et que ce dernier favorise
la sécurité devant I’économie.

# Le critére le plus prépondérant dans le choix de 1’épaisseur des dalles pleines
est le critére du coupe-feu.

+ Afin de limiter les dommages en cas de séisme, ou I’effondrement de la
structure, avec des fondations adaptées qui respectent les mesures de

préventions et recommandations.

Enfin, ’utilisation du SAP2000Version14.2.2 dans notre étude nous a permis de faire
un calcul tridimensionnel et dynamique, dans le but de faciliter les calculs, et d’avoir une

meilleure approche de réalité et un gain de temps trés important dans 1’analyse de la structure.



