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Résume

Le présent mémoire est une étude d’une structure R+6 (RDC a usage e habitation et commercial) plus
sous-sol, contreventée par des poteaux et voiles porteurs, implantée a Boumerdés. Cette région est
classée en zone sismique III selon le RPA-99, version 2003. Le pré-dimensionnement des éléments
porteurs et secondaires a été effectué conformément au BAEL 91, au CBA 93 et au RPA 99, version
2003. L’analyse dynamique de la structure a été réalisée a 1’aide du logiciel de calcul par éléments
finis Robot Autodesk. Une étude sur I’influence des voiles sur la stabilité du batiment et leur réle dans

la structure a également été réalisée.

Abstract

The present dissertation is a study of a habitable and commercial ground floor for multiple uses, plus
6 floors with a basement, braced by columns and load-bearing walls, located in Boumerdés. This
region is classified as seismic zone III according to RPA-99, version 2003. The preliminary sizing of
the main and secondary elements was carried out in accordance with BAEL 91, CBA 93, and RPA 99,
version 2003. The dynamic analysis of the structure was performed using the finite element
calculation software Robot Autodesk. A study on the influence of the walls on the building's stability

and their role in the structure was also conducted.
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INTRODUCTION GENERALE

La conception d'une structure parasismique est un probléme relativement complexe en raison
de la nécessité de respecter les exigences de sécurité imposées par les réglements, tout en
tenant compte du coté économique pour obtenir le meilleur rapport sécurité/prix, sans oublier
I’aspect esthétique. Cela nécessite une connaissance de base couvrant plusieurs disciplines,
notamment le calcul des structures en béton armé, la mécanique des sols et les matériaux de
construction. Cependant, la résistance d'une structure aux actions horizontales est
principalement assurée par son systéme de contreventement. Pour les structures en béton
armé, ce systeme de contreventement est constitu¢ de voiles et de portiques, ou de I’un des
deux.

Dans ce projet de fin d’études, nous allons mettre en évidence les connaissances acquises
durant notre formation en Master-Génie Civil. Aprés une introduction générale, cette étude se
décompose en six chapitres :

Le premier chapitre est dédié a la présentation de 'ouvrage ainsi qu'aux caractéristiques des
matériaux de construction utilisés.

Le deuxieme chapitre traite du pré-dimensionnement et de la descente de charges.

Le troisieme chapitre présente le ferraillage des éléments non structuraux (secondaires).

Le quatriéme et le cinquieéme chapitre sont respectivement dédiés a 1’étude dynamique et au
ferraillage des €léments résistants de la structure (les €léments porteurs). Dans cette partie,
nous avons utilisé le logiciel de calcul numérique « Robot Autodesk » pour effectuer le calcul
statique et dynamique des éléments structuraux, ainsi que les combinaisons imposées par les
reglements CBA93 et RPA99/version 2003.

Le dernier chapitre s’attache a étudier I’infrastructure et a choisir le type de fondation
adéquat.

A la fin, nous cloturons ce travail par une conclusion générale en mettant en évidence les
¢léments et les cas les plus vulnérables obtenus avec la conception parasismique adoptée pour
notre batiment.

Plusieurs techniques sont disponibles pour fonder les batiments ; il faut effectuer un choix en
fonction d’arguments techniques (qualité du sol et caractéristiques du batiment) et
économiques (cout relatif des différentes solutions possibles). Pour notre structure, compte
tenu de la capacité portante du sol et pour éviter le chevauchement des semelles filantes, le

radier est le type de fondation le plus adéquat.
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Chapitre 1. Présentation de projet

I.1. Introduction :
Pour qu’une étude en génie civil soit bien faite, la reconnaissance des caractéristiques géométriques de
la structure, et mécaniques des matériaux utilisés dans sa construction est indispensable, c’est ce qui

fait I’objet de ce premier chapitre.

I.2. Présentation du projet :

Le projet consiste a 1’étude d’une structure (R+6)(RDC a usage e habitation et commercial)et
sous-sol, class¢ dans le groupe d’usage 2 selon la classification du RPA 99 version
2003(Article 3.2).

L’ouvrage est situé¢ dans la wilaya deBOUMERDES; elle classée selon I’'RPA 99 version 2003

comme une zone de sismicité (zone III).

L.3. Caractéristique de la Structure :
1.3.1 Caractéristique géométrique :

Les caractéristiques géométriques de la structuresont :

En plan :
- Longueur en plan (étage courant): ..................ceeneee 31.35m
-Largeurenplan: ... 22.36m
En élévation :
- Hauteur de sous sol :.........cooiiiiiiiiiiii . 4.08 m
-Hauteurde RDC @i 3.40m
- Hauteur d’étage courant : ............ccovviiiiiiiiininnenn... 3.06m
- Hauteur de I’acrotére @ .........cooooiiiiiiiiiiiiiii, 0.6m
- Hauteur totale: ... 26.44m
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Figure 1.2. Vue plan facade principale.
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1.3.2. Caractéristiques géotechniques du site
Le rapport géotechnique de notre site a été fait par le laboratoire GEOMICA (Géotechnique,
Mines et carrieres Engineering) par (7) points de sondages, 1’étude du sol a montré la
présence d’un sol :

e Meuble (S3) avec une capacité portante de : 6 = 1,75 bars ;

e Le poids volumique du sol y»= 18 KN/m?

e La cohésion C= 10 kPa avec un angle de frottement interne ¢= 35°

e Un ancrage de 1,5m.

Ces parameétres seront utilisés pour dimensionner la fondation.

1.4. Hypotheses de calcul
Pour cette étude les hypotheses de calcul adopté sont :
- La résistance a la compression du béton a 28 jours : fcos=25MPa.
- La résistance a la traction du béton : fi,s = 2,1MPa.
- Module d’¢lasticité longitudinal différé : E,;= 10721.398MPa.
- Module d’¢lasticité longitudinal instantané : E;= 32164,195 MPa.
- Limite élastique d’acier : fe= 400 MPa.
L.5. Regles et normes de calcul
Pour le calcul et la vérification on utilise :
- Les régles parasismiques algériennes (RPA 99 Version 2003).
- Les régles BAEL91.
- Les réglesCBA93.
- Charges permanents et charges d’exploitations (DTR-BC-2.2).

I.6. Caractéristiques des matériaux :

Le béton et I’acier utilisés dans la construction de cet ouvrage seront choisis conformément aux régles
techniques de conception, et de calcul des ouvrages en béton armé CBA 93 et les régles techniques de
conception et de calcul de I’ouvrage et des constructions en BA suivant la méthode des états limites

BAEL91 ainsi que le réglement parasismique Algérien RPA 99/Version2003.
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1.6.1. Béton :
Le béton est caractérisé par sa résistance a la compression a 1’age de 28 jours, notée fc28. Cette valeur
est mesurée par compression axiale d’un cylindre droit de révolution de diamétrel6¢cm, et de hauteur

de 32 cm.Pour le présent projet, on adoptera fc,s = 25MPa.

a) Résistance caractéristique a la traction
Selon l'article (art A-2.12 BAEL 91) fi»s est déterminer par la relation suivante :
fj = 0.6+0.06 f;;, donc pour le présent projet fizs = 2,1 MPa

¢) Déformation de béton
On distingue deux modules de déformation longitudinale de béton :
- Modules de déformation longitudinale instantanée E; des contraintes normales d’une durée inférieure

a 24 h. Selon le CBA93 (Article A.2.1.2.1) le module de déformation instantanée du béton égale a : E;;
=,/11000 ( Fcj)donc dans notre cas Eips =32164.2 MPa

- Module de déformation différée Evj lorsque la contrainte normale appliquée est en longue durée.
Selon le CBA93 (Article A.2.1.2.2) E,; =3700 (f;), donc dans notre cas
E\23 =10818.86 MPa.

d) Contraintes limites

Selon le BAEL on distingue deux états limites :
e FEtat limite ultime (E.L.U) correspond a ce que 1’on entend généralement par la limite
de résistance mécanique au de 1a laquelle il y ‘a la ruine de 1’ouvrage.

Selon le BAEL 91 (art A-5.121) la contrainte de béton a 1’état limite ultime est :

_ 0.85 XFc28 [

F
bu Oxyc

MPal

Le coefficient y, prend les valeurs

v :{1.15 : cas des combinaisons
*"11.5 : les autres cas

Le coefficient 0 qui est en fonction de la durée d’application des actions prend les valeurs

o { 1 : pour une durée d’'application des action prend les valeurs > 24 h
0.9 : pour 1h < durée <24 h

Le coefficient de minoration 0,85 a pour objet de couvrir I’erreur faite en négligeant le fluage du
béton.

Dans notre cas fi, =14.17 (MPa)
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=

Figure 1. 3. Diagramme contrainte-déformation du béton a ’ELU.

Etat limite de service E.L.S correspond a des critéres dont le non-respect ne permet pas a I’élément
d’étre exploite dont des conditions satisfaisants.
La contrainte de compression de béton a I’ELS est limitée par ov= 0.6fc2g; dans

notre cas g, = 15MPa

0.6fc2s

P Ebe

Figure 1.4. Diagramme contrainte-déformation du béton a ’ELS
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1.6.2. Acier :

Les armatures pour le béton armé sont constituées par des aciers qui se distinguent par leur
nuance et leur état de surface, on trouve les ronds lisses et les barres a haute adhérence. Pour
les ronds lisses, il existe deux nuances (Fe E215 ; Fe E235) correspondant a des limites
d’¢lasticité de 215 MPa et 235 MPa. Pour les barres a haute adhérence les nuances sont (Fe

E400 ; Fe ES00) correspondant a des limites d’¢lasticité de 400 MPa et 500 MPa.

a) Contraintes limites d’élasticité de ’acier
Selon le BAEL on distingue deux états limites
- Etat limite ultime limite ultime (ELU) est donné par le BAEL91 (art. A.4.3.2) :

S

fe { fe : Limite d'élasticité : fe = 400 MPa

~ ysys : coefficient de sécurité

Ou

{ys = 1.15 pour les situation durables.
ys = 1.00 pour les situation accidentelles.

Dans le présent projet on utilise des aciers FeE400 :

o :E:{ 384 MPa ... ... ... situations durables
* s 400 MPa ... ... ... situations accidentelles
o, (MPa)
3
fuly.
0% .. Allongement \ %)
| Racoourcissement o S 10%

Figure 1.5. Diagramme contrainte-déformation de 1’acier.

e FEtat limite de service (ELS) cette contrainte dépend de la nature des fissures dans le
Béton, on détermine :

» Fissuration peu nuisible : pas de vérification.

7
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» Fissuration préjudiciable :  Gs=min (% fe; 110\/QTP}1- ) MPa..
> Fissuration trés préjudiciable : Gs=min (% fe; 90/n x F; )MPa.
Avec :
n:coefficient de fissuration.
n = 1 pour les aciers ronds lisses.
n =1,6 pour les aciers a haute adhérence (HA).
b) Module d’élasticité longitudinale ES
Il est pris égal a 2x 105 MPa

¢) Coefficient d’équivalence :
. - . . E
Le coefficient d’équivalence noté (n) est le rapport suivant : n = E—Z =15

Avec :
n : coefficient d’équivalence.
Es : module de déformation de ’acier :

Eb : module de déformation du béton.

L.7. Les actions :

Les actions permanentes (G)

Ce sont des actions dont I’intensité varie trés peu dans le temps elles comportent :
o Poids propre des éléments.
o Poussée des terres,...etc.

Les actions variables (Qi)

Ce sont des actions dont I’intensité varie fréquemment dans le temps, elles comportent en particulier :
o Surcharge d’exploitation et charges appliquées au cours d’exécution.
o Charges climatiques (neige, vent) plus les actions de température, du

retrait, . ..etc.

Les actions accidentelles (Fa)
Ce sont des actions dues a des phénomeénes qui se produisent rarement et avec une faible durée

d’application : (séisme, explosion...etc.).

Combinaisons d’actions :
Les sollicitations de calcul a considérer dans les calculs (moments fléchissant, efforts normaux,

efforts tranchants) résultent des combinaisons d’actions définis comme suite :
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A) Combinaison selon le BAEL 91
-ELU : 1.35G + 1.5Q
-ELS:G+Q
b) Combinaisons d’actions Selon le RPA99 version 2003
= G+ QzE(E: effort de séisme).
= 0,8G * E (pour les fondations).

= G+ Q= 1,2E (pour les structures en portiques auto-stables seulement).
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Chapitre Il- Pré dimensionnement et descente de charge
I1.1Introduction :
Le but du pré dimensionnement est de définir les dimensions des différents éléments de la
structure. Ces dimensions sont choisies selon les préconisations du (RPA99/Version 2003),
(BAEL99 modifie 99) et du CBA93. Les résultats obtenus ne sont pas définitifs. Ils peuvent

étre modifiés apres certaines vérifications dans la phase du dimensionnement.

I1.2Pré-dimensionnement

11.2.1 Pré-dimensionnement des poutres :
Il existe plusieurs types de poutres de point de vue section. Pour les batiments d’habitation on
adopte des sections régulicres (rectangulaire ; carrée). Le pré dimensionnement de ces poutres

est basé sur le critere de rigidité (fleche), selon les régles de BAELI1 :

L
—<h<— <b<
15_h_10 et 03h<b<07h

Avec :
L : portée libre de la poutre.
h : hauteur de la section.

b : largeur de la section.

e . h o . ..., h
Conditions imposées par (RPA 99) : b>20 cm et h > 30 cmy < 4, critere de rigidité : > %6
Le pré-dimensionnement des poutres principales et secondaires est illustré dans le tableau

1.1,

Tableau II.1. Pré dimensionnement de poutre principal et secondaire

Poutre principal Poutre secondaire
L=592m L=420m
592<h<592 420<h<420
Pré- L oL 15 =~ 7 10 15~ 710
dimensionne 15~ "~ 10 39,46 < h <59.2 28<h<42
ments) Donc on prend h=50 cm Donc on prend h= 35 ¢cm
Solon 0,3h<b<0,7h 0.3h<b<0.7h
BAEL91 0,3h<b<0,7h 12<b<28 10,5<b<24,5
Donc on prend b=35 cm Donc on prend b=35 cm
Selon h>30 cm h=50 > 30 cm Condition V | h=50> 30 cm Condition V
(RPA.2003) b>20 cm b=35> 20 cm Condition V | b=35> 20 cm Condition V
h <4 h/b=1,42<4 Condition V | h/b=1,42 <4 Condition V
b S
La rigidité h 1 h_50 _gga>2L v | D259 _pgs>2L v
L > 16 L 592 16 L 420 16

11.2.2Pré dimensionnement des planchers :

10
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11.2.2.1 Planchers a corps creux :
Les planchers sont des ¢léments porteurs horizontaux, ils sont réalisés en corps creux (hourdis
+ une dalle de compression), servent a supporter les charges verticales et les transmettre aux
¢léments porteurs, ainsi qu’a isoler les différents étages du point de vue acoustique et
thermique.
Le dimensionnement du plancher a corps creux est déterminé selon la condition de rigidité

suivante BAEL91(Art.B.6.8.4.2.3) :

Lmax
22.5

ht > Avec :

ht : Hauteur totale du plancher (Epaisseur).

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

Le tableau II.2 présente le pré dimensionnement de planchers a corps creux pour différents
Blocs

Tableau 11.2.Pré dimensionnement de planchers a corps creux.

Lmax = min (Lxmax, Lymax)
ht > Lmax Lmax = min (592, 420)
t=—=¢ Lmax =420 -30 = 390 m

ht>390—1733
z o= 17.33cm

On adopte pour un plancher de 20cm = (16+4) cm

e=20cm

16 cm : hauteur du corps creux.

4 cm : hauteur (épaisseur) de la dalle de compression.
Vérification Résistance au feu (BAEL91) e =20 cm > 17.5 cm

e=(16+4)=20 cm Isolation phonique e =20 cm > 13 cm

Observation (CBA93) Condition vérifiée

11.2.3 Pré dimensionnement des poutrelles :
Les poutrelles sont assimilées a une section en T dont nous devons déterminer la largeur b

(Largeur de la table de compression).

Tableau 11.3. Pré dimensionnement de poutrelle.

Pour dimensionner la poutrelle il faut que : b
0.3xd < by <0.7 x dAvec I i
d=0.9xht= 0.9 x20=18 cm
Donc:0.3x18 <by <0.7 x 18 h. b
54 <by<12.6

Donc on prend bo=10 cm
b=2b;+bo bl =min(=;2) ' -
10’ 2 b

L1=60-10=50 cm, Lx =390

Schéma d’une poutrelle

11
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bl = min (ﬂ ;S—O)bl =
10 ’ 2
min (39cm ; 25cm)
donc on prend bl =25 cm

b=2bl +b0 = b=2x25+10=60cm

b = 60 cm
by = 10 cm
doncon a ht = 20 cm
hyg =4 cm

11.2.4 Pré dimensionnement des Voiles :
Les voiles sont des murs en béton armé leur pré-dimensionnement est justifié par
(PParticle7.7.1 du RPA99). IIs 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 et les
transmettre aux fondations. D’apres le RPA99V2003 article 7.7.1« les éléments satisfaisants
la condition (L >4e) sont considérés comme des voiles, contrairement aux ¢léments
linéaires.». Ou L et e sont respectivement la portée et I’épaisseur du voile. De plus I’épaisseur

doit étre déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage he et des conditions de rigidité aux

extrémités comme indique les figures ci-apres :

L P
he / “[{—‘——Uh—) k
el | '
+
Lo
Figurell.1: Coupe de voile en Figure 11.2: Coupe de voile en plan
élévation

12
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D’apres le RPA99/V2003 (article 7.7.1) « I’épaisseur minimale égale a 15 cm ». De plus
I’épaisseur doit étre déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage he et des conditions de

rigidité aux extrémités comme indiqué au tableau 11.4 :

Tableau I1.4. Pré dimensionnement des Voiles du Bloc C.

Pour sous-sol : h=4.08 m
€min = 15 cm he = 4.08-0.2=3.88 m
he he he e = max (15cm; 15,52;17,63; 19,4)
e = max (emin, 25’22’ %) Donc on prend e=20 ¢cm
Pour Rdc et étages courants : h=3.40 m
€min = 15 cm he= 340—-0.2=32m
he he he e = max (15cm; 12.8, 14,54cm; 16cm)
e = max (emin, 25’22’20 Donc on prend e=20 cm

11.2.5 Pré dimensionnement de L'acrotére :
Au niveau de la terrasse, de la structure les trois Blocs de batiment est entouré d’un acrotére

en béton armé de 60 cm de hauteur.

o - <0.05xo.2
N 2

S = 0,067 m?

20

) +(0.07 X 0.2) + (0.1 X 0.48)

10 | 20

Figurell.3. Schéma d’une

Acrotere

11.2.6 Pré dimensionnement des balcons :
Le balcon est constitu¢ d’une dalle pleine, il travaille comme une console encastrée au niveau
de la poutre de rive. L’épaisseur de dalle du balcon est donnée par la formule suivante
L’¢épaisseur de la dalle de balcon est donnée par la formule suivante :
e>L/10 Avec L : largeur de balcon

Tableau Il. 5.Pré dimensionnement des Balcons

Avec : L : largeur de balcon =130 cm.
e>L/10=130/10=13 cm On prend : e =15 cm

13
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11.2.7 Pré dimensionnement des escaliers :
11.2.7.1 Les escaliers de RDC et étages courants
Les escaliers sont des ¢éléments constitués d’une succession de gradins et permettent le

passage a pied entre les différents niveaux d’un batiment.

Contremarche

Emmarchement

Paillasse

Figurell.4.Différent éléments d’un escalier

La hauteur de la volée : h volge

On a une hauteur d’étage constante pour tout le batiment : he= 3.4 m

34 =1,7m
2

hvolée =

On considére une hauteur de contre marche :h =0.17 m

Nombre de contre marche (n contre marche) :

— hyolce
1 contre marche = h
contre marche

170

Donc : 1 contre marche T 10 contres marches.

Nombre de marches (n marche)
Le nombre de marches = ncontre marche — 1

N marche =10-1 = 9 marche de 30 cm

Calcul de la pente o :

017
0.3

a= tg‘1=§ donc: a=231.26°

Vérification de la loi de BLONDEL :
59 <g+2h <66 cm
(2x17)+30 =64 cm  Donc 59 < 64 < 66 La condition est vérifiée
Hauteur de la paillasse : H’=0,17x10=1.7 ou H’= h veie/2= =H’=1.7m
Détermination de la longueur projetée de la paillasse L=g(n—1) =0,3(10—-1) = 2,7 m

Détermination de I’inclinaison de la paillasse : tg « = H/L =>a =32.19 °

14
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Détermination de la longueur de la paillasse : Lp = H'/sina = 3.19m.
Détermination de I’épaisseur de la paillasse : Lp/30 <e <Lp/20 = 0.1 <e<0.15

On prend I’épaisseur du palier : e = 15cm.

11.2.7.2Les escaliers de sous-sol :
L’escalier balancé : escalier sans palier intermédiaire dont les changements de direction sont

assurés par des marches balancées. On distingue deux principaux types d’escaliers balancés :

Figure 11.5.Escalier de sous-sol

Pour les dimensions des marches "g" et contre marches "h", on utilise généralement la

formule de BLONDEL : 59 <2h + g <66cm Avec :

h : hauteur de la marche (contre marche).

g : largeur de la marche. [

H=nxh;h=H/mn.

L=(n-1).g; g=L/ (n-1). O

H : hauteur entre les faces supérieures des deux Volet différents. [

n : nombre de contre marches. []

L : projection horizontale de la longueur totale de la volée. On trouve :

Donc : 408/17=24 => on a 24 contre marche ; h=17cm.

ler volet :

H (volet 1) =17*14=238 cm (a partir de plan) =>L= g (n-1)=30(14-1)=390 cm

L’inclinaison de la Paillasse : tga=238/390= 0,61 =>a=31,40°

Détermination de la longueur de la paillasse : Lp = H'/sina = 2,38/sina= 4,56 m

Détermination de 1’épaisseur de la paillasse : Lp/30 <e <Lp/20 = 0.15<e<0.22
On prend I’épaisseur du palier : e =15 cm.

2eme volet :

15
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H (volet 2) =17*10=170 cm =>L= g (n-1)=30(10-1)= 270 cm

L’inclinaison de la Paillasse : tga=170/270= 0,63 =>a=32,2 °

Détermination de la longueur de la paillasse : Lp = H'/sina = 1,7/sina=3,2m
Détermination de I’épaisseur de la paillasse : Lp/30 <e <Lp/20 = 0.1 <e<0.16

On prend I’épaisseur du palier : e = 15cm.

I1.3Evaluation des charges et des surcharges (DTR BC 2.2) :
La descente de charge a pour objectif d’étudier la distribution des charges dans une structure.
Lors de cette étude, On détermine les charges qui s’appliquent sur chaque éléments porteurs
de la structure cela nous permet des les dimensionner jusqu’au sol qui est 1’élément porteur de
notre structure
Il existe quatre familles d’¢léments porteurs :

- Les porteurs horizontaux (plancher ou dalle poutre) situé dans un plan horizontal.

- Les porteurs verticaux (poteaux, murs ou voiles) situé dans un plan vertical.

- Les fondations.
Role de descente des charges :

- Evaluation des charges (G et Q) revenant aux poteaux, voiles, etc.

- Vérification de la section des éléments porteurs.

11.3.1 Charges permanentes G :
11.3.1.1Plancher terrasse :
La terrasse est inaccessible et construite avec un plancher en corps creux, incluant également
une partie en dalle pleine (abritant la salle des machines et la cage d'ascenseur). Elle est
surmontée de plusieurs couches de protection et présente une inclinaison favorisant
I'évacuation des eaux pluviales. D’apres le D.T.R.B.C.2.2et pour un plancher a corps creux et
dalle pleine on a :
Avec :
e : ’épaisseur (m)
p : la masse volumique (KN/m?)

G : le poids par 1m? (KN/m?), Sont déterminées a partir de (D.T.R.B.C.2.2).
Tableau 11.6. Plancher terrasse

Désignation e (m) p (KN/m?3) G (KN/m?)
Protection gravillon 0,05 20 1
Etanchéité multicouche 0,02 6 0.12
Forme de pente 0.02 22 0.44
Isolation thermique 0.04 4 0.16
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Plancher a corps creux (16+4) 0.2 14 2.8
Enduit platre 0.02 10 0.2
Total G=4.72

Charge permanente G = 4.72KN/m?
Charge d’exploitation Q =1KN/m?

Tableau Il. 7.Plancher terrasse avec Dalle pleine

Désignation e (m) p(KN/m?) G (KN/m?)
Protection gravillon 0,05 20 1
Etanchéité multicouche 0,02 6 0.12
Forme de pente 0.02 22 0.44
Isolation thermique 0.04 4 0.16
Dalle pleine 0.15 25 3.75
Enduit platre 0.02 10 0.2
Total G =5.76
Charge permanente G = 5.76KN/m?
Charge d’exploitation Q =1KN/m?

Tableau I1.8.Plancher étage courant (Habitation)

Désignation e (m) p(KN/m?) G (KN/m?)
Revétement en carrelage 0,02 22 0.44
Mortier de ciment 0,02 20 0.40
Lit de sable 0.02 18 0.36
Plancher a corps creux 0.2 14 2.8

(16+4)
Enduit en platre 0.02 10 0.20
Cloison en brique 0.1 10 1
Total G=5.2

Charge permanente G = 5.2 KN/m?
Charge d’exploitation Q =1.5 KN/m?

Tableau 11.9. Plancher de RDC (commercial)

Désignation e (m) p(KN/m3) G (KN/m?)
Revétement en carrelage 0,02 22 0.44
Mortier de ciment 0,02 20 0.40
Lit de sable 0.02 18 0.36
Plancher a corps creux (16+4) 0.2 14 2.8
Enduit en platre 0.02 18 0.36
Cloison en brique 0.1 10 0.75
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| | Total | G=5.36

Charge permanente G = 5.36KN/m?
Charge d’exploitation Q =5 KN/m?

11.3.1.2Balcon d'étage courant :

Tableau 11.10.Balcon d'étage courant

Désignation e (m) p (KN/m?3) G (KN/m?)
Revétement en carrelage 0,02 22 0.44
Mortier de pose 0,02 20 0.40
Lit de sable 0.02 18 0.36
Dalle pleine 0.15 25 3.75
Enduit platre 0.02 18 0.36
Total G =531
Charge permanente G = 5. 31 KN/m?
Charge d’exploitation Q =3.5 KN/m?

11.3.1.3Les escaliers

a) Volée : deux volée avec
a=32.19° e=15cm h=17cm

Tableau 11.11 Escaliers de RDC et étages courants

Désignation e (m) p (KN/m?3) G (KN/m?)
Carrelage de contre marche 0,02x (0.17/0.3) 22 0.25
Mortier de pose 0,02 20 0.40
Poids propre de la paillasse 0.15 /cosa 25 4.43
Poids propre des marches 0.17/2 22 1.87
Revétement en carrelage 0.02 22 0.44
Mortier de pose vertical 0.02 x(0.17/0.3) 20 0.22
Lit de sable 0.02 18 0.36
Enduit en ciment 0.03 18 0.54
Garde-corps métallique - - 0.15
Total G =8.66
Charge permanente G = 8.66 KN/m?
Charge d’exploitation Q =2.5 KN/m?

b) Le Palier :
Tableaull.12. Le Palier

‘ Désignation ‘ e (m) ‘ p (KN/m?3) ‘ G (KN/m?) ‘
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Revétement en carrelage 0,02 22 0.44
Mortier de pose 0.02 20 0.40
Lit de sable 0.02 18 0.36
Dalle en béton armée 0.15 25 3.75
Enduit en ciment 0.03 18 0.54
Total G =5.49
Charge permanente G = 5.49KN/m?
Charge d’exploitation Q =2.5 KN/m?

a) Voléel:xa=314° e=15cm h=17cm
Tableaull.13 Escaliers de sous-sol voléel

Désignation e (m) p (KN/m?3) G (KN/m?)
Mortier de pose 0,02 20 0.40
Carrelage de contre marche 0,02x (0.17/0.3) 22 0.25
Poids propre de la paillasse 0.15 /cosa 25 4.46
Poids propre des marches 0.17/2 22 1.87
Revétement en carrelage 0.02 22 0.44
Mortier de pose vertical 0.02 x(0.17/0.3) 20 0.22
Lit de sable 0.02 18 0.36
Enduit en ciment 0.03 18 0.54
Garde-corps métallique - - 0.15
Total G =28.68
Charge permanente G = 8.68 KN/m?
Charge d’exploitation Q =2.5 KN/m?

b) 2eme volet : a=322° e=15cm h=17cm
Tableaull.14 Escaliers de sous-sol volée2

Désignation e (m) p (KN/m?) G (KN/m?)
Mortier de pose 0,02 20 0.40
Carrelage de contre marche 0,02x (0.17/0.3) 22 0.25
Poids propre de la paillasse 0.15 /cosa 25 4.39
Poids propre des marches 0.17/2 22 1.87
Revétement en carrelage 0.02 22 0.44
Mortier de pose vertical 0.02 x(0.17/0.3) 20 0.22
Lit de sable 0.02 18 0.36
Enduit en ciment 0.03 18 0.54
Garde-corps métallique - - 0.15
Total G =28.62
Charge permanente G = 8.62 KN/m?
Charge d’exploitation Q =2.5 KN/m?
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11.3.1.4Maconnerie :
Tableau 11.15
Désignation e (m) p (KN/m?) G (KN/m?)
Enduit ciment 0.02 20 0.40
Brique creuse extérieure 0,15 9 1.35
Lame d’aire - - -
Brique creuse intérieure 0,1 9 0.90
Enduit platre 0.02 18 0.36
Total G =3.01
Charge permanente G = 3.01KN/m?
Tableau 11.16
Désignation e (m) p (KN/m?) G (KN/m?)
Enduit ciment 0.02 20 0.40
Brique creuse 0,1 9 0.90
Enduit platre 0.02 18 0.36
Total G =1.66
Charge permanente G = 1.66 KN/m?

11.3.1.5L’acroteére :

Tableaull.17
Charges Surface p(KN/m?) Poids (KN/m?)
G 0.067 25 1.675
Q / / 1

11.3.2Charges d'exploitations Q.
Elles sont définies en fonction des servitudes futures des locaux. D’aprés DTR B.C2.2:

Tableau I1.18. Charge d'exploitation

Eléments Surcharges
Plancher terrasse 1,00 KN/m?
Plancher a usage d’habitation | 1.5 KN/m?
Plancher RDC 5 KN/m?
Balcon 3,50 KN/m?
Escalier 2.5 KN/m?
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I1.4poteau central :
Les poteaux sont des éléments structuraux verticaux, destinés principalement a transmettre les
charges verticales aux fondations, le pré-dimensionnement des poteaux se fait par descente de
charge, pour le poteau le plus sollicité, en fonction de la surface du plancher qui lui revient.
- On considére le Poteau le plus sollicité.
- On calcul la surface reprise par le poteau.
- On détermine les charges et les surcharges qui reviennent au poteau tout en appliquant
la loi de dégression des charges d’exploitation.
- Le pré-dimensionnement de la section transversale des poteaux doivent satisfaire les
conditions mentionnées dans I’article 7.4.1 du RPA99 (version2003),pour prendre en
considération le poids de poteau en descende de charge on utilise le dimensionnement

de poteau (30x 30) cm.

Min (b; ;hi) > 25¢cm en zone I et ITa
Min (b; ;hi) > 30cm en zone IIb et IIT !
Min (bs ;h1) = (he/20)

(1/4) <(bi/hy) <4 Poteau

Poutre

Figurell.6. Condition réglement RPA

I1.4.1 Calcul de la Surface d’influence :
Le calcul et le dimensionnement des poteaux sont basé sur la descente de charge. On a choisi
le poteau le plus sollicité (C3) : La surface revenant au poteau le plus sollicité est :

S afferente = (1.95+1.375) x (2.8142.365) = 17,2 m?

1.925 m 1.65m
‘- ‘-
II.THS m
0.35m : -
234 m
-«
0.35 m
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11.4.2Descente de charge :
Soit Qo la charge d’exploitation sur le toiture de la terrasse couvrant le batiment, Qi ,Qx,
Qs ....Qn les charges d’exploitation respectives des plancher des étages (1, 2, 3...... ,n)
Numérotés a partir du sommet du batiment.
Sous terrasse : QO
Sous étage : 1 Q0 + Q1.
Sous étage : 2 Q0 + 0,95(Q1 + Q2).
Sous étage : 3 Q0 + 0,90(Q1 + Q2 + Q3).
Sous étage : 4 Q0 + 0,85(Q1 + Q2 + Q3 + Q4)
Sous étagen:Q0+3;—nn(Q1+Q2+--~ ......... + Qn) Pour =5

On adoptera pour le calcul des points d’appuis des charges d’exploitation suivantes :
Dans notre cas :
- Un batiment en béton armé (R+6)
- Plancher premier jusqu'a Sixiémeétage d'habitationQ = 1.5 KN/m?
- Plancher RDCCommercial : Q=5 KN /m?
- Plancher terrasse (non accessible) Q = 1 KN/m?
Avec : Qo =1 kn/m? Q; = 1,5 kn/m?
Tableau 11.19.Dégression des charges d’exploitation

Niveau | Surcharge | Dégression des charges par niveau SFKr;l;ng)e Sate (il%
6eme Q0 1 1 18.3 18.3
Seme Q1 1+1.5 2.5 18.3 45.8
4éme Q2 1+ 0.95 (1.5+1.5) 3.85 18.3 | 70.53
3éme Q3 1+ 0.9 (1.5 +1.5 +1.5) 5.05 183 | 92.51
2éme Q4 1+0.85 (1.5+1.5+1.5+1.5) 6.1 18.3 | 111.75
1éme Q5 1+ 0.8 (1.5+1.5+1.5+1.5+1.5) 7 18.3 | 128.24
RDC Q6 1+0.75 (1.5+1.5+1.5+1.5+1.5+1.5) 7.75 18.3 | 141.98

Sous-sol Q7 1+0.71 (1.5 +1.5+1.5 +1.5 +1.5+1.5+5) 10.94 18.3 | 200.42

11.4.3Calcul des charges permanentes :
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Tableau 11.20.Charges permanentes revenantes aux poteaux

p S \"% G NG
(kN/m?) | (m?) | (m3) (kN) (KN)

Plancher terrasse - 4,72 1832 - 86.4704
Poutre principale | 25 - - 0,89 |22.42187

6éme | Poutre secondaire | 25 - - 0,62 | 15.64062 | 148.1801
Poteau 25 - - 0,374 | 9.37125
Mur internes - 1,66 8,6 - 14,276
Plancher courant - 5,2 18.32 - 95.264
Poutre principale | 25 - - 0,89 |22.42187

5éme | Poutre secondaire | 25 - - 0,62 |15.64062 | 156,9737
Poteau 25 - - 0,374 | 9.37125
Mur internes - 1,66 8,0 - 14,276
Plancher courant - 5,2 18.32 - 95.264
Poutre principale | 25 - - 0,89 |22.42187

4éme | Poutre secondaire | 25 - - 0,62 | 15.64062 | 156,9737
Poteau 25 - - 0,374 | 9.37125
Mur internes - 1,66 8,6 - 14,276
Plancher courant - 5,2 18.32 - 95.264
Poutre principale | 25 - - 0,89 |22.42187

3éme |Poutre secondaire | 25 - - 0,62 | 15.64062 | 156,9737
Poteau 25 - - 0,374 | 9.37125
Mur internes - 1,66 8,6 - 14,276
Plancher courant - 5,2 18.32 - 95.264
Poutre principale | 25 - - 0,89 |22.42187

2éme | Poutre secondaire | 25 - - 0,62 | 15.64062 | 156,9737
Poteau 25 - - 0,374 | 9.37125
Mur internes - 1,66 8,0 - 14,276
Plancher courant - 5,2 18.32 - 95.264
Poutre principale | 25 - - 0,89 17.5

lére |Poutre secondaire | 25 - - 0,62 10 146,4112
Poteau 25 - - 0,374 | 9.37125
Mur internes - 1,66 8,6 - 14,276
Plancher courant - 5,2 18.32 - 95.264
Poutre principale | 25 - - 0,89 |22.42187

RDC | Poutre secondaire | 25 - - 0,62 10 153,9580
Poteau 25 - - 0,416 | 10,4125
Mur internes - 1,66 9,554 - 15,85964
Plancher RDC - 5,36 18.32 - 98,1952
Poutre principale | 25 - - 0,896 |22.42187

Sous-sol "5 utre secondaire | 25 | - 0,625 | 15.6d062 | (487527

Poteau 25 - - 0,499 12,495

11.4.4Sections transversale des poteaux :
Le pré-dimensionnement des poteaux s’effectue a I’ELU sous charges verticales engendrant
une compression centrée.Régle du CBA 93 Article B.8.4 :

B:= (b-0.02) x (a-0.02) pour une section rectangulaire
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B: = (a-0.02)? pour une section carrée

B. fc As fe
Nu < a[ —22 +
0-9Yb Ys

Avec :
= B:: section réduite du poteau obtenue en réduisant de sa section 1 cm d’épaisseur sur
toute sa périphérie afin de tenir compte de fautes d’exécution.
= NU : I’effort normal ultime (descente des charges).
= As : section d’acier comprimé pris en compte dans le calcul.
= fcyg : Résistance a la compression du béton a 28 jours. (On prend fcog =25 MPa).
= fe : contrainte limite élastique des aciers (on prend fe =400 MPA).
" vy : Coefficient de sécurité¢ du béton (y, = 1,5 en situation durable et transitoire).
= ys: coefficient de sécurité de 1’acier (ys = 1,15 en situation durable et transitoire).
= «: coefficient dépendent de I’élancement (A) des poteaux.

= A:I’élancement mécanique d’un poteau comprimé d’une section constante.
L . o
A= Tf avec : (L Langueur de flambement. i: rayont de giration)

On choisit A=35 pour que tous les aciers participent a la résistance, et pour éviter le
flambement.

Puisque la structure est implantée dans une zone de forte sismicité (zone III) Selon le RPA99/v
2003 article 7-4-2-1

As = 0.9 % de la section du béton.

A

2-0.009 ~2  donc: A=0.009 Br
B Br

Ona: A=35<50
0.85

= @ =0.708
En remplagant dans la formule on obtient : B, > %Pour A=35
0.9 ' 100ys
2
B=1+ 0163x35% _ | 5
1000
B> 0.065.Nu

Dans notre cas, 1’effort Nu sera :
Nu= (1.35NG+1.5NQ)
B> 0.065.Nu

B:=(b-0.02) x (a-0.02) pour une section rectangulaire (a=b)
a= \/B_r + 2 (cm)
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Vérification RPA99 version2003 (Art 7.4.3.1) :

Dans le but d’éviter le risque de rupture fragile sous sollicitation d’ensemble dues au séisme,

I’effort normal de compression doit vérifier la condition suivante :

= Nd < 0.30
B.fcog
Avec :
B¢ : section du poteau.
Nd=Nu : I’effort du poteau au niveau du sous-sol.
N—d < B. donc B, = 0.133Nu
0.30fc,g — € c =

B. pour section rectangulaire = a, * a. (cm?

Tableau I1.21Sections transversale des poteaux

NG NG No No Nu (ELU) Br Choix B, <03
KN Cumulé KN Cumulé KN cm? cm cm
6eme 148,18015 | 129,835 18,32 18,32 202,75725 1130,170155| 35x50 1750 CVv
5¢éme 156,97375 | 267,926 45,8 64,12 457,8801 |293,959024| 35x50 1750 C.vV
4éme 156,97375 | 406,017 | 70,532 | 134,652 | 750,10095 | 481,56481 | 35x50 1750 CVv
3éme 156,97375 | 544,108 | 92,516 | 227,168 | 1075,2978 |690,341188 | 35x50 1750 C.vV
2¢éme 156,97375 | 682,199 | 111,752 | 338,92 | 1429,34865 | 917,641833| 35x50 1750 C.vV
lére 146,41125 | 820,290 | 128,24 | 467,16 | 1808,1315 |1160,82042| 35x50 1750 CVv
RDC |153,958015| 958,381 | 141,98 | 609,14 | 2207,52435 |1417,23063| 35x50 1750 C.vV
Sous-sol | 148,7527 |1146,155|200,4208 | 809,5608 | 2761,651517 | 1772,98027 | 35x50 1750 CVv

D’apres le RPA99 les poteaux de rives et d’angle doivent avoir des sections comparables
acelles des poteaux centraux (35x50 cm?) pour des raisons techniques de réalisation et de

rapiditéd’exécution, et pour leur conférer une meilleure résistance aux sollicitations sismique.

I1.4.5. Poteaux de rives et d’angle
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11.5 Conclusion :

Le pré-dimensionnement vise a estimer les dimensions des sections des différents ¢léments
structuraux en répondant aux exigences des reglements RPA99/2003, BAEL91 et CBA93.
Pour les ¢léments non structuraux, I'épaisseur des planchers avec corps creux a été estimée a
20cm (16+4 cm), celle des dalles pleines a 20 cm, et 15 cm pour les volées d'escaliers et les
paliers.

Concernant les éléments structuraux, les voiles ont ét¢ dimensionnés avec une épaisseur de 20
cm pour tous les niveaux. Les sections des poutres principales ont été estimées a (35x50) cm
etcelles des poutres secondaires a (35x35) cm.

Pour les poteaux, une étude de la compression et du flambement a été réalisée. Afin
d'identifier le poteau le plus sollicité, une descente des charges a été effectuée sur les poteaux
semblant les plus chargés, en tenant compte de la surface tributaire et de 1'aboutissement des
poutres.

Le poteau (C3) s'est avéré étre le plus sollicité. Par conséquent, la section (35x50) cm a été
adoptéepour tous les poteaux de la structure.

Les résultats obtenus ne sont pas définitifs, ils peuvent faire I’objet d’un changement de

dimensionnement apres le calcul dynamique
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CHAPITRE I11. Ferraillage des éléments non structuraux

111.1. Introduction :

Dans le présent chapitre, nous présentons |'étude des éléments secondaire qui comporte notre
batiment. Nous citons I'acrotere, les escaliers, les planchers et enfin les balcons dont I'étude est
indépendante de I'action sismique, mais ils sont considérés comme dépendant de la géométrie
interne de la structure. Le calcul de ses éléments s'effectue suivant le réglement BAEL91 en
respectant le réglement parasismique Algérien « RPA99 version 2003 ».

Le calcul des éléments secondaires se fait généralement sous I'action des charges permanentes et
surcharge d’exploitation, ce pendant ils doivent étre vérifiés sous I’action sismique.

Dans le présent chapitre on va aborder le calcul des éléments non structuraux suivants :

- L’acrotére.

- Les Balcons.

- Les escaliers.

- Dalle salle machine.

- Les planchers a corps creux.

- la poutre de paliére

II1.2. Etude de L’acrotére :

L’acrotére est un élément complémentaire du plancher terrasse destiné a protéger les personnes
contre la chute et d’éviter le ruissellement d’eau sur la fagade ; il est considéré comme une console
encastrée a sa base soumise a son poids propre et a une surcharge horizontale. Cet élément est
calculé en flexion composédans la section d’encastrement, pour une bande de 1 ml. L’acrotére est

exposé aux intempéries, donc la fissuration est préjudiciable, dans ce cas le calcul se feraa I'E.L.U et

aE.LS.
Q
G
/
Diagramme des Diagramme des Digramme des Efforts
moments M =Q.H efforts tranchants normaux N=G

Figure I11. 1. Schéma statique et diagrammes des efforts.
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111.2.1. Dimensionnement :
L'acrotére est calculé comme une console encastrée a sa base dans le plancher terrasse et travaillant
a la flexion composé. Le calcul se faire sur un bond de 1 m
Les charges permanentes : G = 1.675 KN/ml
Surcharge d’exploitation : Q = max (Qp ; F) avec Qp=1 KN/m
D’apres le RPA99V2003 (Article 6.2.3) les forces horizontales de calcul
Fp agissant sur les éléments non structuraux ancrés a la structure sont calculées suivant la formule :
FP=4 ACP WP
A: Coefficient d’accélération de zone obtenu dans le tableau (4.1) du RPA suivant la zone sismique
(zone Ill) et le groupe d’usage du batiment (groupe2) Donc A = 0.25.
CP : facteur de force horizontale variant entre 0.3 et 0.8 (Tableau (6.1) du RPA) Donc

CP =0,80 (élément en console).
WP : poids de I'acrotére Donc
WP =1.675 KN/m. D’ou

Fp = 4x0.25%0.8x 1.675

Donc: FP =1.34 KN/ml
Q=max (Fp, Qp)=max (1.34; 1) > Q= 1.34 KN/ml.

II1.2.2. Combinaison d’action :

N = Ng =1.675 KN

T=Q=1.34 KN

M = Qxh =1.34x0.6 = 0.804 KN.m

> E.LU:

Nu =1.35N = 1.35 x1.675 = 2.261 KN.
Mu =1.5M =1.5x0.804 = 1.206 KN.m
> E.LS:

Ns=NG =1.675 KN

Ms =M = 0.804 KN.m

111.2.3. Calcul de ferraillage :
Le ferraillage de I'acrotéere sera déterminé en flexion composée et sera donné pour un metre

Linéaire. Pour le calcul, on considére une section (b x h) cm? soumise a la flexion composée.
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Tableau Il1. 1.Caractéristiques géométriques d’une section rectangulaire.

b (cm) h (cm) ¢’ (cm) d (cm) Fe2s(MPa) F.(MPa)
h- ¢’
100 10 2 8 25 400
I
- |
A M !
h G d
----- b ] - A-—————-——-—--—-——:‘G—-
A C |
J
|

Figure I11. 2Schéma de calcul de I’acrotére.

Vu que la fissuration non préjudiciable

Onprend C=C =2cm.

111.2.3.1 Calcul du ferraillage (E.L.U.) :
A. Vérification de la compression (partielle ou entiére) de la section :
_ Mu _ 1206

= ——=10,53m ep/2=0,10/2=0,05m 0 0,53m

e =
Nu 2.261

Le centre de pression se trouve en dehors de la zone limitée par les armatures
h 0.1
Mu = Nu * (e +§ - C) = 2.261 (0.53 + - 0.02) = 1.26 KN.m
(d = c¢")Nu—Mu < (0.337h — 0.81c")fyc.b.h
(d—c¢")Nu—Mu = (0.08 — 0.02)2.261 — 1.206 = —1.070KN.m

(0.337h — 0.81¢")fye.b.h = (0.337x0.1 — 0.81x0.02) 14.17x10%x0.1x1 = 24.79 KN.m
—1.07 < 24.8 KN.m

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

h= (100 x 10) cm.

B. Vérification de I'existence des armatures comprimées A’ :

h
Mu = Nu = (e +§_C) = 1.26 KN.m

My, 126107
H bd*f,.  100.82.14.17

= 0.013u=0.801(1 — 0.4a1)
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__ 85 35 .. 1000s.. _ e _ 400
M T 3511000e, 35+1.74 I TS5, 2105115

u = 0.8a,(1 — 0.4a,) = 0.80x0.668(1 — 0.4x0.668) = 0.391

u; = 0.391 > pu = 0.013 DONC A’ = 0 Pas d’armatures de compression.
a=1.25(1—v1-2u)=125(1—+1— (2x0.013) = 0.016
B=(1-04a)=1-0.4x0.016 = 0.993

=174

C. Calcule de la section d’armatures :

- C.1. Flexion simple :

Ao Mo _ 1.26.10° 0455 cm?
5= G..d.p 348.82.0993 o> m
- C.2. Flexion composée :
3
A = A M _ o455 - 220010 a9 e
fe = 8 T 1000, 100348 o0

D. Section minimale des armatures en flexion composée pour une section rectangulaire :
D.1. Armatures principales :

Ns=NG =1.675 KN

Ms =M = 0.804 KN.m

_ Mser _ 0.804
Cser = Nser  1.675

d=8cm;b=100cm

= 0,48m

d.b.fipg €ger — 0.45d
As min = f. eger — 01854 43

L _B10021 48-0458 . o
smin = 400" 28 —0.1858 -° oeem

On adopte 4®6 p.m avec Asmin= 1.13 cm2 avec un espacement de 20 cm.

D.2. Armatures de répartitions :

As _ 113 2
Ar-4 == =0.28cm

On adopte As= 1.13 cm? soit 4P6 P.m.
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111.2.3.2. Vérifications complémentaires

A. Vérification des contraintes (E.L.S) Moment de service :

h
Mser = Nser * (e + 3 c) = 1.675 (0.48 4+ 0.05 — 0.02) = 0.85425 KN.m

Position de I'axe neutre :
b ) 100 )
Sy - nA;(d —y) = -V - 151.13(8 —y)
50y? + 16.95y — 135.6 >y = 1.48 m
Moment d'inertie :
b 3 ) 100 1.483 )
I = gy +nAg(d —y)* = T + 15.1.13(8 — 1.48)
| =828.61cm*

B. Détermination des contraintes dans le béton comprimé obc:

Meer _ 85425
1 7~ 82861

abc - 0'6fC28 - 15 MPa

op = .(1.48) = 1.52 MPa

Op < Opc Condition verifiée

C. Détermination des contraintes dans I'acier tendue :
_ . 2 . . e e s
(6s) = min (5 fe, 110, /rl,ftzs) La fissuration est préjidiciable Avec :

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

ftos = 0.6 + 0.06 (szs) =2.1MPa.
2
(6s) = min (5400, 110v1.6 2.1) = min (266.67,201.63)MPa

s = 201.63 Mpa

M., 854.25
T (d=y) =150=

os = 100.82 < o5 = 201.63 Mpa condition vérifiée.

0. =n (8 — 1.48) = 100.82 MPa

D. Vérification au cisaillement :

On doit vérifier que : Tu< T,
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_Vu_ 1000 oo
MThd 1000 x90 Y
B _ ~0.15 %25
Tu = min ((0.15 fczg) /yb ;4 MPa) = min (T ; 4 MPa)
T, = min (2.5 Mpa; 4 Mpa)
Ta = 2.5 Mpa
Donc:tu = 0.01MPa < T, = 25 MPan, cv

Il n’ya pas un risque de cisaillement.

406
406 p.m.
e o e o o
IlOcm
" ® ® e »
/CoupeA-A
406 p.m.

Figure I11. 3. Ferraillage de I’acrotére

111.3. Les Balcons :

Le balcon est une dalle plaine en béton armé, encastrée dans une poutre de rive. Le calcul se fait sur

une bande de 1 m de largeur d’une section rectangulaire travaillant a la flexion simple. On va calculer

les sollicitations du balcon le plus sollicité, et les autres balcons auront le méme ferraillage que celui-

Ci.

Aprés le pré-dimensionnement, on n’a obtenu que e =15cm.

La structure étudiée comporte plisseur type de balcon, et se calcule comme une console en dalle

pleine encastré a une extrémité et libre a I'autre (On a choisi le cas le plus défavorable).
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5 Q

[TTITIYIITId)

1.3 m

Figure I11. 4.Schéma statique de balcon

111.3.1. Evaluation des charges
A. Charge permanente :
G =5,31 KN/m?
Poids propre du Garde-corps de 1m de hauteur
P=yeh.l
P = 9000%0,1x1,5x1
P =1,350 KN/m
B. Charges d'exploitations :
Q=3,5 KN/m?
C. Combinaison des charges
C.1.ELU:
gu=1,35G+1,5Q = qu=12,418 KN/ml
P.=1,35P =P, =1,8225 N/ml.
C.2. ELS:
gs =(G+Q) 1ml =8,81 KN/ml
Ps = P =1,350 KN/ml

111.3.2. Calcul des efforts dans le balcon :

111.3.2.1 Moment fléchissant :

qu L2 12,418 x 1.32

Mu ="+ py XL = Mu = ——————— 418225 x 1.3 = 12,86 KN/m
gs L? 8,81 x 1.3%

Ms =-—=+psxL = Ms = ~————+1350 x 1.3 = 92KN/m

111.3.2.2 Effort tranchant :
Tu=qul+P,  =T,=12,418x1.3+1,8225 = 17.96 KN
Ts=Ts=Qs.L+Ps =T, = 8,81x1.3+1,350 = 12.803 KN

111.3.3Calcul des armatures :
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111.3.3.1 Armatures longitudinales (ELU) :
h=15cm d=0.9h =13.5cm b =100 cm

Mu 0.85fc,s  0.85 x 25
oy = pappe = DU =~ = e = 1417 MPa
12,86 x 10°
Uou = 1000 x 1352 x 1217 0%
u; = 0.8a;(1 — 0.4a,)
3.5 3.5
% =35 1000e, 354174 668
. 400
10008 =55~ =2 705,115~ 174

u = 0.8a; (1 — 0.4a,) = 0.80x0.668(1 — 0.4x0.668) = 0.391
Ubu < ul

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires => A’= 0 (pivot A).

a, =1.25(1 — /1= 2up, ) = 1.25(1 - VI—2x0.049) = a, = 0.062
Z=d(1-0.4au)= 135(1— 0.4 x 0.062) = 131.652 mm

Mu fe 400

As =—— = gs =— =——= 347.8 MPa

~ Zos Ys 115
_ 12,86 x 10% x 103

"~ 132,89 x 347.82

= 278.22 mm? = 2,78 cm?

A. Pourcentage minimale des armatures BAEL (article. B.6.4) :

A’ 1in=0.001xbxh = 0.001x100x15=1.5cm?

B. Condition de non fragilité :

. ftg 2,1
Amin > 0.23b.d.— = 0.23 x 100 x 135 X — = 1.6 cm?
fe 400

As = max (A’min, As calculée, Amin) = 2,78 cm?

On prend 3®12 = 3. 39 cm?2Avec espacement St =20 cm

C. Armatures de répartition
As 3.39

= = 0,84 cm?
2 84 cm

On prend 4910 = 3.14 cm? Avec espacement St = 20 cm

D. Vérification de la contrainte de cisaillement :

On doit vérifier que : Tu < 7,
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Tu 17,96 X 10°

=—=—=0.133 M
™ T %.d” 1000 x 135 pa
- . 0.15 szg
T, = min (— ;4MPa)
Yb
T, = min ((0.15 x 25)/(1.5) ;4 MPa) = min (2.5 Mpa; 4 Mpa)
Ty = 2.5 Mpa
Donc: Tu = 0.133MPa < T, = 2.5MPa ......... ... cc. e e i i i eee e e . CV

[11.3.3.2. Vérification a I’ELS :
MS = 9,2KN/m
Position de I'axe neutre :
As=339cm?etn=15
bx?/2 —n.As(d—x)=0=50x2— 15 % 3.39 (13,5-x) =0
Donc:

50x2 + 50.85x — 686,475 = 0 = VA = 359,71
_—b—vA -47,1-359,71

X1 7a 7% 50 = —4,249 cm (refuser)
< — —b+VA —47,1+359,71 2937
T T 2a T 2xs50  >veeedm
Moment d’inertie
bx?3
I= —+ n.AS (d — x)?
100 x 3,232°3 )
[ = > + 15 x 3.39(13,5 — 3,232)
[ = 7049.2534 cm* = 7,049 x 107mm*
obc < (Gpc)
_ MserX 9,2x10°x10°x32,32 491 MP
Obe =771 7 7,049 x 107 - 4

“6bC = 0.6fcos =15 MPa
Donc:obc = 4,21 MPa < (0,.) = 15MPa

E. La contrainte dans I’acier :
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0s < OS

(65) = min(2/3fe,1104/n ft?8))/n = 1.6/
ftzg = 0.6 + 0.06 (fCZB) = 2.1MPa

2
o5 = min (3 X 400,110VI.6X21) = min (266.67,201.63)MPa

os = 201.63 MPa

_ g Mser (d=X) = 15 9,2 X 107 x 107 (135 — 32,32) = 201.01 MP
Os = 107 = 27T7049 x 107 9e) = 2V 4

os = 201,01 MPa < (6s) = 201.63 MPa
F. Vérification de la fleche :
As/bd = (3,39 x 10%)/(1000 x 135) = 0,002 < 4,2/fe = 4,2/400 = 0,0105 CV
(h)/1=0,15/1.3=0,11>1/16 = 0,0626 CV
(h)/1=0,15/1 = 0,15 = (Mt. ser) /(10 M,. ser) = 1/10 CV Avec : Meser = Moser

—
3HA12 (e=20 cm) 4HAL0 (e=20 cm)

130 em

Figure I11. 5.Ferraillage du balcon

111.4. Les Escaliers :
Notre batiment comporte un type d’escaliers de deux volées composées d’une paillasse en béton
armé et de marches rectangulaires. L’escalier est calculé comme une poutre a section rectangulaire

travaillant a la flexion simple. Le calcul des armatures se fait sur une bande de 1m de longueur.
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111.4.1. Dimensionnement (RDC et étages courants) :
- hauteur de I'étage RDC He =3,40m
- hauteur de I'étage courants He =3,06m
- hauteur de marche h =17cm
- largeur de la marche g =30 cm
- nombre des marches n-1=8

- nombre de contre marchen=9

32.19°

77 m ’ I3m

Figure I11. 6.Schéma statique de I’escalier

111.4.2. Evaluation des charges et surcharges :
Paillasse :

G = 8.66 KN/m?

Q=2.5KN/m?

Le palier de repos :

G =5.49 KN/m?

Q = 2.5KN/m?

111.4.3Combinaisons des charges
ELU:qu=(1.35G+1.5Q) x 1ml
ELS : gser = (G + Q) x 1ml

Tableau I11. 2. Récapitulatif combinaisons des charges.

Les charges G (KN /m?) Q (KN/m?) qu(KN/ml) Qser (KN/ml)
Palier 5.49 2.5 11.16 7.99
Paillasse 8.66 2.5 15.44 11.16
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111.4.4 Calcul des sollicitations :

111.4.4.1 La charge équivalente :

A. RDC et étage courants :

_ clpalillalsse Lpaillasse + qpalier Lpa]ier

Qeq Lpaillasse + Lpallier
(15.44 X 2.7) + (11.16 x 1.3)
Ququ 7+ 13 = 14.05 KN
(11.16 x 2.7) + (7.99 x 3.19)
Jserequ = 10.13 KN

B. Moment isostatique :

_ 9eq !’
8

Mo

2.7+ 3.19

I = Lpaiasse + Lpatiear = 2.7 + 1.3 = 4.00m

14.05 x 42
ou= ——— =28.1KN.m
8
10.13 x 42
oser = ————— = 20.26 KN.m

C. Moments sur appuis :

M, =0.3MO0

Mu.a=—0.3Mo,=—-0.3 X 28.1 =—8.43 KN.m
Msera= —0.3Msera = —0.3 X 20.26 = — 6.078 KN. m

D. Moment sur travée :

M = 0.85M0

Mu:=0.85 x 28.1 =23.885KN.m
Msere= 0.85 X 20.26 =17.221 KN. M
E. Effort tranchant :

JeqL
Teq = —
eq >
14.05 x 4
Tu = — = 28.1 KN
10.13 x 4
Tser = ——— = 20.26 KN
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111.4.5. Calcul de ferraillage :

Le ferraillage sera déterminé :

h=e=15cm, C=2cm, d = 13.5cm, b= 100cm, fe = 400 MPa, f.os = 25MPa fpy=14.17 MPa, fs = 2.1
MPa, os = 347.82 MPa.

111.4.5.1Armatures longitudinales ELU:
A. En travée :

Mt = 23.885 KN.m

Mu 23.885 x 10°

oo b.d® 1000 x 1352 x 1417 _ 0%?

Hy =

Hu<< W= 0.392 les armatures comprimées ne sont pas nécessaires A’= 0 (pivot A)
au = (1.25(1 — /1 — 2p,) = 1.25(1 — V1 =2 X 0.092 ) = au =0.12 Z=d (1-0.4 au)= 135x
(1-0.4%x0.26) = 128.52 mm

As =D g =2 =29 _ 347 8MPa
Zog Ys 1.15
-3
As = —u__ 2388510 _ 549 10~* m? = 5.49 cm?
7 x Og 0.12852 x347.8
B. En appui
M, = 8. 43 KN.m
Mu 8.43 x 10°
Ky = 0,03 MPa

~ op.b.d? 1000 x 1352 x 14.17
we< p=0.392

Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires A’= 0 (pivot A)
au = (1.25(1 — /1= 2p,) =1.25(1— VI —2 X 0.03 ) = au =0.041

Z=d (1-0.4 a)= 135(1-0.4x0.21) = 132.786 mm

M, fe 400

As = = 0, = — =—— = 347.8 MPa
Z o, ys 1.15
8.43 x 10% x 103 )

As =1.82cm

~ 132.786 x 347.8

> Condition de non fragilité : (BAEL91 A.4.2.1)

Amin=0.23 b.d.f;ﬁ =A i, =0.23x 100x13.5 th =1.63 cm?
e

Anin =1.63 sz
> Pourcentage minimale : (BAEL 91 B.6.4)
A’min = 0.001 b.h = A’min = 0.001x100 x15 = A’min =1.5 cm?

As = max ( Acalculé ,Amin, A’'min ).

39



CHAPITRE III. Ferraillage des éléments non structuraux

Tableau I11. 3. Récapitulatif des résultats des armatures longitudinales

Désignation As (cm?) calculé As(cm?) min A’min (cm?) Aadp (cm2)
Travée 5.49 1.63 1.5 5¢12 =5.65
appui 1.82 1.63 15 4610 =3.14

Armatures longitudinales : At:ﬂ
4

Tableau I11. 4. Récapitulatif des résultats des armatures transversales.

Désignation As(cm?) A:(cm?) Aadp (cm2)
Travée 5.65 1.41 448 =2.01
appui 3.14 0.78 348 =1.51
> Espacement entre les armatures BAEL91 (art A.8.2,4.2
A- Armatures longitudinales :
St< min (3h, 33cm) = min (3x15, 33cm) = min (45cm, 33cm)
St<33cm
Travée : St = 100 /5= 20cm
Appui : St =100/5= 20 cm
B- Armatures transversales :
St< min (4h, 33cm) = min (3x15, 45cm) = min (60cm, 45cm)
St<45cm
Travée : St = 100 /5 = 20cm
Appui : St =100/5=20cm
> Vérification de la contrainte de cisaillement : BAEL 91 (art 5.1.1)

On doit vérifier que : T, < Ty,

_ Tu _ 281x10° _
= 5d T T000x135 0.20 Mpa
0.2 f
T, = min ( yl:ZB ; 4 MPa) = min (22225 : 4 MPa) = min (3.33 Mpa ; 4 Mpa)
1.5
Ty = 3.33 Mpa
Donc:tu-0.2MPa<T, =25MPa .. Ccv
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1I1.4.5.2 Vérification a ’ELS :
111.4.5.2.1 Vérification des contraintes maximales du béton comprimé :
La fissuration est considérée comme peut nuisible, donc il n’y a aucune vérification concernant os;

La vérification de la contrainte max du béton n’est pas nécessaire si est vérifiée I'inégalité suivante :

fcaa

< @ =—+ Avec : y = —u

2 100 Mser

Tableau I11. 5. Récapitulatif des résultats

Désignation Mu Mser (KN.m) fc2s Y o a condition
(KN.m) (MPa)
Travée 23.885 17.221 25 1.38 | 0.096 | 0.445 cv
Appui 8.43 6.078 25 1.38 | 0.033 | 0.445 cv

111.4.5.2.2 VVérification de la fleche :

hes M Me=0.85M, = 222 = 0.0375 > 2= 0.085.......... C.NV
L ~ 10M, 4 10

Bs 222, 565 _ 9004 > 22 = 00T cV
b.d fe 1000x135 400

% e L A X 13— CNV

Deux conditions non vérifiées, alors on va procéder au calcul de la fleche.

111.4.5.2.3 Evaluation des fleches (BAEL91 B.6.5, 2)
Calcul De la Fleche Par la Méthode de I'Inertie
La part de la fleche totale Aft qui doit étre comparée aux limites admissibles a pour Valeur : Aft< fadm.

Afy = fgy - i + fpi - fg 1l faut avoir :

et L<5m
500
= + 0.5 L>5m
s TR >
Donc : fagm= L

500

A. Position de I’axe neutre :

b. y? 100). (y)?
zy _15A(d—y) > % 15 (5.65)(13.5 — y)
50y2 + 84.75y — 1144.125 = 0
VA=485.80
Y.=-5.7
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Y,=4.01
La racine positive donne =y =4.01 cm

B. Moment d’inertie :

b.y? ,  (100).(5.51)°
17 +15Ad—-y) = B

=9781.96 cm*

[ = + 15 (5.65)(13.5 — 5.51)2

C. Déformation instantanée :

. 0.05feog
ST ELION
( 5P
0.02 f,
}\V — thB
(2+3-%)p
b
5.65
Avec:p = =p=—=10.0041
P boxd p 100x13.5

On a: bo=b Donc:

. _0.05x2.1
Ni=——— =512
5x0.0041
0.02x2.1
=22 = 04
5x0.0041

D. Calcul du moment fléchissant a E.L.S :
g: C'est 'ensemble des charges permanentes.
J: Les charges permanentes appliquées au moment de la mise en ceuvre des revétements.

P : C'est I'ensemble des charges permanentes et d’exploitations supportées par I'élément considéré.

(=(Grx1)+(Gaxly) _, (B660X2T)+(5490X13) g 75\ /i

I+l 2.741.3
Jeq _(Jix1)+(J2x12) :(6300*2.7)+(3750*1.3) —5471.25N/m
I1+1; 2.7+1.3
P = geq+ Q = 7629.75 +2500 =10129.75 N/ml
12 . 2
M= = 762975 X —15259.5 N.ml
12 . 2
M= 12U S SRS 10942.5 Noml
= P :l = 10129.75 X(4) =20259.5 N.ml

E. Calcul des contraintes :

Les contraintes seront calculées par la formule suivante :
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(d-vy)
I

og = 15 My 0= 15x15259.5 x
I

o = 15M

57t 222,29 MPa
9781.96

o; = 15 My 2 =15x10942.5x—2—2~159.406 MPa
I 9781.96

&“(‘5 — 295.132 MPa

6, = 15 M, 4= = 15%x20259.5 x
p P 9781.9

F. Déformation de longue durée :

4pos + fizg
1.75 fi- 1.75 x2.1
o =1— ——28. =1 — =0.36
g 4pog+fizg 4x0.0041x222.29 +2.1
1.75 fi 1.75 x2.1
w=1- e =0.33
4poj+fiag 4x0.0041%x159.406 x+2.1
1.75 f 1.75 x2.1
up=1—¢=1— =0.47
4pop+fiag 4x%0.0041x295,132 +2.1

G. Calcul des moments d’inerties fictifs :
1.1 xI,
e

_ 11xlp 1.1 x9781.96

8i~ 1#AjX}g  145.12X0.36

=3784.523cm*

lg — L1xIp _1.1x9781.96
v=
1+AyXpg  142.04%0.36

= 6203.96¢cm*

I = 11xl, _1.1x9781.96
1+AiXpy  1+5.12%0.33

=4000.65¢cm*

_ 11xlp _1.1x9781.96
14+AjXHp  145.12X0.47

=3158.805cm*

H. Calcul des fleches :

Les fleches fv et fi sont données par la formule qui suit :

M x1? .
= Ona E;j=32164.195MPa ; Evj=10818.87 MPa
10xE % I
Mg x1? 15259.5 x42x10%
fgy= = =3.63 mm
10xEyjxlgy  10+10818.87x6203.96
Mg x1? 15259.5x42x10%
fg,=—2= = =2.00 mm
10+Ejjxlgi  10x32164.195 x3784.523
. M; x1? 10942.5 x4%x10%
fj=—= = =1.36 mm
10xEjjx]j  10%32164.195 x4000.65
M, %12 20259.5 x42x10%
=—2F = =3.19 mm

i 01 Eyx1, 10x32164195 x3158.805

Donc le total est :

fo_ L _a000_o
2m™ 00 500

Af= fg, — fji + fpi — fg;
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Af,=3.63 — 1.36 + 3.19 — 2 = 3.46 mm <fadm= 8 mm Condition vérifié e

4910 ,S=20cm

/\

398 S=20cm

—_—

2.7 m 1.3 m

Figure I11. 7Schéma de ferraillage d’escalier

I111.5 Etude de la poutre de paliére

111.5.1 Pré dimensionnement

D’apres le BAEL 91, les dimensions d’une section rectangulaire simplement appuyée sont :

Avec :

L
< t 03h<b<07h
=70 °© P=D=0

L : la portée maximale entre axes des appuis.

L=2,95m

Donc on prend h=35 cm

0,3h<b<0,7h

Donc on prend b=35cm

295 295
—<h<—
15 10
19,66 <h <295

9<b<21

++ Veérification selon RPA99/version 2003 (article 7.5.1)

h= 35> 30 cm Condition V
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b= 35> 20 cm Condition V

. %:1,2<4 Condition V

>

>

Détermination des charges :

Poids propre de la poutre palier : 0,35x 0,35x 25= 2,187 kN/ml
Le poids propre du mur :1.53 x 2.187=3.346 KN/ml .

Donc: G =5.533KN/ml.

Réaction du palier sur la poutre

ELU : T, = L. “'16:2'95 = 16.46 KN/ml

qux L_ 7.99 X2.95

ELS : Teer = =11.78KN/ml
Combinaison des charges
qu= 1.35 G +T, = (1.35 x 5.533) +16.46 =23.93KN/ml

gser = G + Teer = 5.533+11.78 = 17.31 KN/ml

ELS:

/——— qs=17.31 KN /ml

A A A r

2>

v

2.95m

ELU :

f_ qu=23.93 KN /ml

A v 1} A 4 A y Y

F 3

»
Ll

2.95m

Figure I11. 8 : Schéma statique de la poutre paliere

Calcul des sollicitations

Moment isostatique:

qu X L?  23.93 x2.952
MuO: = =
8 8

=26.03KN.m
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_ gser XL? _ 17.31 X2.95%

Mo : =18.83 KN.m
8 8
En travée:
_quxL?* 2393 x2.95% _
Mus: = v o =8.67KN.m
serX L2 17.31 x2.95%
Msers: = 1 2: = Zi =6.27 KN.m
Aux Appuis:
_qux L% _ 2393 x295% _
Muya: = o 2 =17.35 KN.m
L dserxL? _ 17.31x2.95% _
Mea: = TR 2 =12.55 KN.m
Effort tranchant:
T,:= L _ 23.93x295 _ 35.29 KN
2 2
T.:= qse;X L_ 17.31sz.95 = 25 53KN

111.5.2 Ferraillage de la poutre de palier

111.5.2.1 Calcul de la poutre a la flexion simple

Le calcul se fait en flexion simple avec vérification de cisaillement, la fissuration est considérée
comme peu préjudiciabl.

Donné :

b=25cm: h=35cm: d=0.9 h=31.5cm ; fo, 14.17 MPa : f. = 400MPa ; gs = % = % - 347.82 MPa

foos = 25MPa ; f128=0.6+0.06x25= 2.1MPa
111.5.2.1.1ELU :

My e (1. A My
Hompart—; au=1.25(1—y/T = 2pu ) Z=d(1-04 au) ; A= 72

S

Tableau Il1. 6 : récapitulatif des résultats de Ferraillage de la poutre paliere.

Désignation | My n oy Z(cm) | Aca(Cm?) | Amin(Cm?) | Amax(CM?) | Aano(Cm?)
(KN.m)

Travée 8.67 0.024 | 0.026 | 31.17 0.80 1.14 1.14 3pl4 =4.62

Appui 17.35 0.049 | 0.063 | 30.71 1.62 1.14 1.62 314 =4.62

> Condiition de non fragilité : (BAEL 91 A.4.2.1)

Amin = 0.23 b.d.f}ﬂ: Anin2 0.23 X30X31.5X 20 =1.14 cm?

e

= Amin =1.14 cm?
Pour la continuité sur les appuis, on choisit le méme ferraillage qu’en travée

111.5.2.1.2ELS :

> Vérification des contraintes maximales du béton comprimé
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La fissuration est considérée comme peut nuisible, donc il n’y a aucune vérification concernant os ;

La vérification de la contrainte max du béton n’est pas nécessaire si I'inégalité suivante est vérifiée :

_ v—1 fes Mu
<a=———+ ;A ty =
CS e 1007 Y T Mser
Tableau I11. 7: Récapitulatif des résultats
Désignation M, (KN.m) Mser (KN.m) fes Y a a Condition
Travée 8.67 6.27 25 1.38 0.026 0.44 c.v
Appui 17.35 12.55 25 1.38 0.063 0.44 cv
> Veérification de la contrainte de cisaillement
3
= o = 220 _ 937 MPa
b.d 300315
T, = 0.37MPa <7, =333 MPa.....ueu..... cv

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.
Vérification de la contrainte de compression du béton
- En travée :

Position de I’axe neutre :

As=4.62cm? et n=15
b% “n.As (d-x ) =0 =15x- 15x 4.62 (31,5-x ) =0

Donc 15x2 + 69.3 x -2182.95= 0 =vVA

X1= _bz_a\/x = —14.59 cm (refuser)
Xo= =B _ 997 em
2a

Moment d’enertie :

bXx?
| = T+n.As(d-x)2
_300x9.97°3
- 2

| = 46988.79cm* = 46.98879 x 107 mm*

I +15% 4.62 (31,5 -9.97)?

La contrainte dans le béton :
a'bcs o-bc

_ MgerX _6.27x103x103

Obc= = =1.33 MPa
I 46988.79x104
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0pc = 0.6 fis =15 MPa
Donc ouwe= 1.33MPa < 6, = 15MPa
Sur appui:

Position de I’axe neutre
”% “n.As(dx)=0=X=9.97

Moment d’enertie :

I=bTX+n.As(d—x)2

| = 46988.79cm* = 46.98879 x 10’ mm*
La contrainte dans le béton :

a.bCS o-bc

MgerX =12.55><1o3><103
I 46988.79x10%

Obc= =2.66 MPa
O-_bc = 0.6 fczg =15 MPa

Donc o= 2.66 MPa < o, = 15MPa

111.5.2.2 Calcul de la poutre a la torsion :
Pour une section pleine on remplace la section réelle par une section creuse équivalente dont
I’épaisseur de la paroi est égale au sixieme du diametre du cercle qu’il possible d’inscrire dans le

contour de la section.

>

Figure I11. 9: Schéma statique de la poutre paliere.
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> Latorsion de la poutre palier est provoquée par la flexion de I'escalier

> Donc:Ma=Mt=8.43KN.m

TI))

1)
I—
\l

285m

Figure 111. 10. Schéma de la poutre a la torsion

111.5.2.2.1 Calcul le ferraillage

> Calcul les armatures longitudinales

_ MTuXUX}/S

A
1= Toxaxf,

Avec :

e : épaisseur de la paroi .

Q: Air du conteur tracé a mi-hauteur
U : Périmeétre de la section

A : Section d’acier.

e:2=§=5.83cm
6 6

Q=[b - e ]x[h - €] =[0.25 - 0.0583 ]x[0.35 - 0.0583] = 0.056 m?
U =2x[(b —e)+(h - e)] = 2x[(0.25 — 0.0583)+(0.35 - 0.0583)] =0.97 m

Donc:

8.43X0.97x1.15
Al=——————==2.09cm?
2X0.056X400

e EnTravée:

Ac =Atioxion + At"f;“’“ = 4.62+2':9 =5.66 ; Soit 4HA14 = 6.16 cm>

e Enappui:

At =Atiexion + At°f;i°“ = 4.62+ 2';’9 =5.66 ; Soit 4HA14 = 6.16 cm?

Vérification de la contrainte de cisaillement :
On vérifier que : 7,< T,

Avec :
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= |72 2 : - <o
Ty —\/ flexion T Ttorsion=CoONtrainte de cisaillement du a I'effort tranchant

_ Tu 3529 x10°
Ftexion = }°5°d ~ 7300 x 315
My, 8.43 x 10°

= 0.37 MPa

Trorsion = 5 ) e~ 2 x 0.056 x 106 x 583 20 MPa

7, =v0.37% + 1.29% = 1.34 MPa

T, = min ( 02 fez ;4MPa> =7, =3.33 MPa

Vs

Donc

Ty =134 MPa <7, =333MPa.....iuv e .. CV
> Espacement entre les cadres St :

D’apres RPA 99 version(2003) :

Zone nodale :

St< min (h/4 ; b) St < min (8.75cm ; 25cm)

St=8cm

Zone courant :

St<h/2=St<35/2=17.5cm

St=15cm
» Calcule les armatures transversales :
¢ Flexion:

A 0.4>;1:><st _ 0.4><i(:)(:)><150 — 0.45cm?>

A bxXSX(ru=03Xfrzg) _ 250x150x(0.37-03x21) _ 0 pe

0.9 xf, 0.9x235
Donc
A¢= max (0.45 cm?; - 0.46 cm?) = 0.45 cm?
% Torsion :
La quantité des armatures transversales BAEL91 :(art A .5.1.2)
$t< min (0.9 d ; 40cm ) =S:< min (0.9 (0.9 h); 40cm ) = S; < min (28.35cm ; 40cm )
St=15cm
RPA 99 version2003 ::(art 7.2.2.2)
Amin=0.003 St b =0.003x15%30 =1.35 cm?

_ Mpyxst 843 x10°x150
T 2x0xfe  2Xx0.056X106x400

A: = max (Amin ;At) =1.35 cm?

=0.28 cm

t

D’ou :
Atotal = 0.45+ 1.35 = 1.8 cm?= 4HAS8 = 2.01cm?
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Donc un cadre et un étrier
Vérification de la fleche :

D’aprés BAEL 99 :

As 42 A5 _ 42 _
b < 7. 750 x315 < 200 — 0.0105.......c. i i s e e e CV

he S 135 _ 1 _
T = 767795 = 0.118 > i 0.06....c. e vt cev et ve e e e CV
he o My _ 35 0.867 cv

4HA14

4HAL4
=

Figure I11. 11: Schéma de ferraillage de la poutre paliére

111.6 Etude de la salle machines :
Notre batiment comporte d’une cage d’ascenseur, La cabine a une vitesse d’entrainement V = 1m/s.
La surface de la cabine est : 2,59cm2 (1.85x1.4)
La charge totale transmise par le systeme de levage et la cabine chargée est de :
9 tonnes, pouvant charger 8 personnes de 6,3KN
- La hauteur de la cabine est de 2.20m.
La surcharge d’exploitation Q = 1 kn/m?
La dalle repose sur 4 appuis, elle est soumise a une charge localisée, son calcul se fait a I'aide des
abaques de PIGEAUD qui permettent d’évaluer les moments dans les deux sens en plagant la charge

concentrée au milieu du panneau.
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Cavle

Contre-polds

Figure I11. 12 Schéma de I’ascenseur.

111.6.1 Dimensionnement :
La dalle est une dalle pleine, ht doit étre au moins égale a 12cm (RPA 2003).

On prend : ht = 15cm. La dalle repose sur quatre cotés, elle est soumise a une charge localisée.

A
v

Figure 111. 13Répartition de la charge localisée sur la dalle.

Lx Ix 345 345
—<h<—=>—<u<— =11.50cm
45 30 45 30

Le R.P.A impose que h min=12cm
Donc on prend h=15cm
Lx=3.45m
Ly=5.03m
Le ferraillage sera déterminé a partir des moments isostatiques au centre de la dalle My et M,
correspondant respectivement aux sens Ly et Lyet évalués pour des bandes de 1m de largeur.
Les portées Lx et Ly d'un «panneau» de dalle sont mesurées entre les nus des appuis :
Ix
Ty

Si:0.40 < a < 1 ladalle est considérée comme portant dans deux directions.

x
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Si:a < 0.4 la dalle est considérée comme portant uniqguement dans le sens de sa petite portée.

[11.6.2 Evaluation des moments :
Le ferraillage sera déterminé a partir des moments isostatiques au centre de la dalle My et M,
correspondant respectivement aux sens Ly et Lyet évalués pour des bandes de 1m de largeur.

Les portées Lx et Ly d'un «panneau» de dalle sont mesurées entre les nus des appuis :
_Ix

Ty

Si:0.40 < a < 1 la dalle est considérée comme portant dans deux directions.

Si:a < 0.4 ladalle est considérée comme portant uniquement dans le sens de sa petite portée.

] 345
= § =t = 0.7= 040 < o= 0.7 <1 = Ladalle travaille dans les deux sens.

Pour le revétement en bétonona:

U=Uo+2¢€.e+hg

V=Vot+2e.e+hg

Avec : hg : épaisseur de la dalle (ho = 15 cm). hr : épaisseur du revétement (e = 5cm).
€ : coefficient de remplissage égale a 1 pour un remplissage en béton ou analogue
U0 = VO = 80 cm (coté du rectangle sur lequel q est concentrée). D’ou :
u=80+2x5+15=105cm.

v=80+2X5+15=105cm.

[11.5.3 Les moments MX1, MY du systéme de levage :
Localisée moments dus a la charge localisée m

Myi= (M1+vM,).q

My1= (M1+vM,).q

v : coefficient de poisson

{V = 0.2 > aLELS
v= 0=aLELU

M, M, : Coefficients donnée en fonction de (O, U/Ix, V/ly)partir des abaques de PIGEAUD (Annexe Il).

Iy
( p=—=0.7
ly
u 1.05
ona{—=——=0.3 M1 = 0.164,M2 = 0.118 (tableau anexe)
l, 3.45
lv 105 0.2
l, 503

Les moments dus au systeme de levage MX1, MY1 System de levage : P = 90 kN.
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Tableau 111.8.Combinaisons de charges pour le systeme de levage

Charges ELU ELS
G=P =90 kN 1.35(90) +1.5 (6.3) = 130.95 G+Q-=
Q=6.3KNa kN 96.3 kN

Tableau I11. 9. Moments fléchissant du au systeme de levage.

ELU ELS
M;=0.164 Mx;= (0.164+0) x130.95 =21.47 Mx;= (0.164+0.2x0.118) x96.3 = 18.06
M, =10.118 My= (0.118+0) x130.95 =15.45 Myi= (0.118+0.2x0.164) x96.3 = 14.52

Tableau 111.10. Combinaisons de charges pour la dalle.

charges ELU ELS
G=25x%x0.15=3.75 Qu=1.35g+1,5¢q Qs=G+Q
Q=1kN/m? Qu = 6,56 kN/ml Qs =4,75 kN/ml

[11.5.4 Les moments dus au poids propre de la dalle MX2, MY?2 :

Mx2 = ux X q X (lx) 2

My2 =py X Mx2

Les valeurs des coefficients px et py sont données en fonction de rapport p et v

v : coefficient de poisson
{v = 0.2 = aLELS
v= 0=aLELU
Ux et Ly sont donnés par I'abaque de calcul des dalles rectangulaire.

ELU:

ux = 0.068
wy = 0.436

My = tequ L2 =0.068 X6,56 X 5.032= 11.28 KN.m

v=0Pour:a= 0.7{

M, = py My = 0.436x11.28 = 4.91 KN.m.

ELS :

1, = 0.0743

v=0.2 Poura=0.7 {ﬂy = (0.5817

My = Hxqs L2 = 0.0743x4.75%4.20% = 6.22 KN.m
M, = 1y Myx=0.5817x6.22 = 3.618 KN.m
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Tableau I11. 11. Combinaisons de charge dus au poids propre de la dalle.

charges ELU ELS
Mxz = px x g x (ly) 2 11.28 6.22
My, =py x Mx; 491 3.618

Tableau I11. 12. Superposition des moments fléchissant

charges ELU ELS
Mx = Mxy+Mx; 32.75 24.28
My = My1+My, 20.36 18.14

111.6.5 Calcul du moment fléchissant :

Afin de tenir compte du semi encastrement de la dalle au niveau des voiles, les moments calculés
seront multipliés par le coefficient 0,75 en travée et 0,5 aux appuis a I'ELU et a I'ELS.

M xapp=-0.50 Mx = Myapp=-0.50 My

Mxtra =0.75Mx = Myapp=0.75 My

Les résultats trouvés sont donnés dans le tableau suivant :

Tableau I11. 13. Valeurs des moments appliquées sur appuis et en travées a PELU

ELU ELS
Sens Zone Moments Moments
(KN.m) (KN.m)
X-X appuis 16.375 12.14
travée 24.56 18.21
Y-Y appuis 10.18 9.07
travée 15.27 13.06
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111.6.6 Diagrammes des moments :

ELU ELS

A 1275 P\ _ _

2456 1948

Figure 111. 14Evaluation des moments a L’ELU et L’ELS

111.6.7 Calcul des armatures en flexion simple :

Le calcul se fera a L’'ELU pour une bande de 1m.

H=15cm; b=100cm;d=13.5cm;yp,=1.5;ys=1.15; FeE400.
Fea =348 MPa; fos=25MPa; fis=2.1 MPa; Fy=14.20 MPa.

111.6.7.1 Ferraillage dans le sens x-x : (Fissuration peu préjudiciable).
A. Aux appuis
|V|appELU =16.375 KN.m

Mg 16.375%x10°
- = =0.063
Hou bd?*fpy,  1000x135%x14.20
Mg 16.375%10°
As=—2— = =3.48 cm?.

de{/_e T 1x13.5%%14.20
S

100
On Adopte := 5.65cm? = 5HA12 avec St=T= 20cm

B. Aux travées :

M tra o= 24.56 KN.m

M 24.56x10°
T bd*fp,  1000x1352x14.20

Hbu =0.094

_ Ma, _ 24.56x10°
Bxdxe  1x13.5x348

As =5.22 cm?.

YsS

On Adopte := 5.65cm? = 5HA12 avec St=L:)= 20cm

Les résultats sont groupés dans le tableau suivant :
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Tableau I11. 14. Ferraillage de la dalle pleine sens X-X

MU A’ (cm?) AS (calculer) Aadopté Choix St (cm)
(KN.m) (cm?) (cm?)
Sur appuis 16.375 0 3.48 5.65 5HA12 20
En travée 24.56 0 5.22 5.65 5HA12 20
111.6.7.2 Ferraillage dans le sens y-y :
A. Aux appuis :
M app ELU = 10.18 KN.m
M 10.18x10° .
Mo 2 R, 1000x1357x14.20 =0.039
M 0.18x10%
As=—t = 2005 16cm?2,
Bxdx_e 1x13.5%X348
Ys
100
On Adopte := 5.65 cm? = 5HA12 avec S;=——= 20cm
B. Aux travées :
M traeru=15.27 KN.m
ME  _ 1527x105
Hbu “bd?fp,  1000Xx1352x14.20 =0.053
3
_ Mauf _ 1527x10° o0 2
Bxdxi&  1x13.5x348
Ys
) 100
On Adopte := 5.65cm?* = 5HA12 avec St:T= 20cm.
Tableau I11. 15. Ferraillage de la dalle pleine sens Y-Y
MU A’ (cm?) AS (calculer) Aadopté Choix St (cm)
(KN.m) (cm?) (cm?)
Sur appuis 1.63 0 2.16 5.65 5HA12 20
En travée 2.45 0 3.25 5.65 5HA12 20

111.6.8 Vérifications :

111.6.8.1.1 Vérification de la condition de non fragilité : (Art : A.4.2.1.BAEL91)
Amin=po X b X hgy X

Avec : po= 0.8 %o pour FeE400

B-a)

L
eta = —==10.7
Ly
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Apin = 0.0008 x 100 x 15 x = 1.38cm?/ml.

{Aux appuis: A% = Api, (cm?/ml.)
Entravée: A%, = AL, (cm?/ml)

Tableau I11. 16. Vérification de la condition de non fragilité.

Sens X-X Sens Y-Y
Aua(cm?)  |Amin(cm?) A ua(cm?) Amin(cm?)
Aux appuis 5.65 1.32 cv 5.65 1.32 cv
En travées 5.65 1.32 cv 5.65 1.32 cv

111.6.8.1.2 Vérification des diameétres maximaux des barres :

Qmax = E

Bnar= 12mm< L =130 15 1y = (CV).
10 10

111.6.8.1.3 Ecartement des barres :

L’écartement des armatures d’'une méme nappe ne peut excéder la plus faible des deux valeurs
suivantes en région centrale.

Armatures Ay//Lx :St= 20cm < min( 3h; 33cm) = 33cm ... ... ... . ... ... CV

Armatures Ay//Ly : St = 20cm < min( 4h; 45cm) =45cm ... ... ... ... ... .. CV

111.6.8.1.4 Vérifications des contraintes dans ’acier :

Contraintes maximale de traction de I'acier 05 < 05

os=nk(d_y)
_15(4, +Ay) . b(d.As + d.Ay) .
Y b 7.5(As + As)
_15(5.65) 100 x (13.5 X 5.65) A -4 01
~ 100 7.5(5.65)2 - & 0Lem

|=%"“‘”Z+15x 5.65 x (13.5 — 4.01)2 = 9781.97cm*

K= Mser _ 1918 ;45_196.07 MPA.
I 9781.97
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(6s) = min(2/3fe, 1104/ ft?8))/n = 1.6/
ftzs = 0.6 + 006 (szs) = 2.1Mpa

2
o5 = min (5 X 400,110VI6 X 2.1) = min (266.67,201.63)MPa

os = 201.63 MPa
os=nk(d_y)=1.6x196.07 x (0.135 — 0.0401) = 29.77 MPA

o0s=29.77 <oS

111.6.8.1.5 Vérification de la contrainte de compression dans le béton ELS :
On doit vérifier que : obc < G, (La fissuration est peu nuisible)

Ebc: 0.6 X fczsz 15MPA

M
Obe =Y < Obe

19.18 x103x103
Obe = —5-g 197 (0.041) = 8.04 MPa

Opc < Opc condition verifier

111.6.8.1.6 Vérification au cisaillement :

Vu fc28
Ty = — =T1,0.2

bd Yb

T, = 0.072':,ﬁ = 0.07.% = 1.17 MPA Pour les fissurations peu nuisibles

b .
. P 130.95
au milieu U: Ty oy = Vi = UV~ 2x105 + 1.05 41.57
. P 130.95
au milieu V: T,y = Vi = Vo 3(1.05) = 41.57

v 41.57x107 . s
Ty = — = ——— = 0.3 Mpa < 1.17 condition verifiée )
bd  1000x135

111.6.8.1.7 Condition de non poingconnement : (Art A, 5,2, 42/ BAEL91).
A I'état limite ultime, la force résistante au poingonnement Qu est déterminée par les formules
suivantes qui tiennent compte de I'effet favorable du a la présence d’un ferraillage horizontal :

f
P < 0.045. u,. h, —=>

Yb

Avec :
P : Charge de calcul vis-a-vis de I'état limite ultime. h.: Epaisseur totale de la dalle, p.: Périmetre du

contour au niveau du feuillet moyen, pc= 2(J+V)=2(1.05+1.05)=4.2 m
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25.10%
1.5

130.95 < 0.045.4.2.0.15. = 472.5 KNCondition vérifiée

5HA12 esp=20cm 5HA12 esp=20cm

N/ /S 7

——— )

SHA12 e5p=20cm/ \ \ SHAIZ\ esp=20cm

Fiqure I11. 15 Schéma de ferraillage de la
La condition est vérifiée donc aucune armature transversale n’est nécessaire.

I11.7.Les planché

111.7.1.Etude des planchers a corps creux :

Le plancher a corps creux est constitué d’hourdis ainsi qu’une dalle de compression et prend appui
sur des poutrelles.

Les poutrelles sont calculées a la flexion simple.

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

— Méthode forfaitaire.

— Méthode de Caquot.

111.7.1.1 Méthode forfaitaire

111.7.1.1.1Présentation théorigue de la méthode forfaitaire

Nous choisissons la méthode forfaitaire, car elle est la méthode le plus simple avec condition
d’application :

plancher a surcharge modérée Q < max (2G, SKN/m?)

. : Li
le rapport entre deux travées successives 0.8 S5 S 1.25

le moment d’inertie constant sur toutes les travées.

Fissuration non préjudiciable
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v
v

XX

R Yy ¥y vOQ
G —y 4
A A}

Figure 111. 16. Schéma d’une poutre.

111.7.1.1.2 Application de la méthode :

Soit une poutre continue soumise a une charge uniformément répartie Q et soita = %

Avec : a = coefficient traduisant I'importance.
Moment fléchissant

Le moment en travée Mt et en appui que se soit a droite (Md) ou a gauche (Mg) doiventsatisfaire :

Mt + el > max(1.05 Mo, (1+ 0.3a) M)
Avec :
(1+0.30)M, L. P
> Ty e dans une travée intermédiaire.
(1.2 + 0.3a)M, ) .
> > et stre tes s e e e dans une travée de rive.

M, : La valeur maximale du moment fléchissant dans la travée de référence (travée isostatique) a
gauche ou a droite de I'appui considéré.

My, et M, : Les valeurs absolues des moments sur appuis de gauche et de droite

respectivement dans la travée considérée.

Mt : Le moment maximal en travée dans la travée considérée

La valeur absolue de chaque moment en appui intermédiaire doit étre moins égale a

M, =02 M,y.............. appui de rive
M, =0.6My.....ccocrunu. pour une poutre a deux travées.
M, =0.5M; .............. pour les appuis voisins des appuis de rive d'une poutre a plus de

M, =0.4M,................ pour les autres appuis intermédiaires d'une poutre a plus de trois

Travées.
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111.7.1.1.3 Le type de poutrelle :

Dans notre construction, il y a un seule type de poutrelle qu’on doit étudier chacune séparément.
111.7.1.1.4 Evaluation des efforts tranchants
Les efforts tranchants sont évalues : 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 premiers appuis intermédiaires (voisin de rive). L'effort
tranchant isostatique doit étre majoré de :

v 15 % s’il s’agit d’une poutre a deux travées

v' 10 % s’il s’agit d’une poutre a plus de deux travées

|3
L; ?
b
L4
;E/,
¥ o !
h /
4
/e
F o
+ [ %]
4

¥ ¥ v% ¥ ¥ ¥V ¥ vy ¥ ¥
- le =
A 154, 2 \\rﬂ

Figure 111. 17: L’effort tranchant sur une poutre a deux travées ou plus

deux travées.

111.7.1.1.5 Reégle de I’effort tranchant :

Vu : I'effort tranchant sur I'appui gauche.

| My |+ M|

Ve=2 |w Ve : I'effort tranchant sur I'appui droit.
Tell que :
asl———— b= L ——

1+ [t v+ i

111.7.1.1.6Veérification des conditions de la méthode forfaitaire (BAEL art B.6.2.21)
G = 5.2KN/m?
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Q = 1.5 KN/ m?

< 1 ®®condition :
Q = 1.5KN/m2 < max (2G =10.04KN /m? ,5KN/m?)

Q=1.5KN/M2 < 10.04KN /M. .. ..ot CVv
<& 2 M€ condition :
Vérifie0.8 < —— < 1.25
Li+1

0.8 <22 = 0.99 < 125 mmmooooeoeooeoeeeee oo cv

5.03
0.8 <222 = 0,99 < 125 oo cv

5.92
X 3 M€ condition :
Le moment d’inertie constant sur toutes les travées........oooveeeeeeenneeennn... CV

R/

X3 4 M€ condition :

Fissuration non préjudiciable .......oivecviieinininceeceen, cv

Toutes les conditions sont vérifiées, donc on applique la méthode forfaitaire dans les calculs suivant :

Q 1.5
a4 =——=
Q+G  1.5+5.2

1+ 0.3a=1.066

(14+03a) 1.066
2 o2

=0.22

0.53

1%type :( Poutrelle a 2 travée)

{a LELU=qu = 9.27 KN/m
ALELS =qs = 6.70 KN/m

ALELU :
Exemple de calcul travée 1-2 :

Calcul des moments :

Moment fléchissant dans la travée :

x1?2  9.27x5.012
M0=‘Iu =

. 3 = 29.03KN.m

Moment sur les appuis :
Mappuis=—0.6. M= —0.6 X 29.03 = —17.42KN.m
Moment en travée :

Avec :
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My, | + |M,| 0+ 17.42
Mt > 1.05M, — — = 1.05 X 29.03 — — = 21.77KN.m
(124 03a)M, (1.2+4 0.3 x0.22)29.03
t> > = > = 18.38KN.m

Mt = Max (18.38KN.m ;21.77KN.m)Mt=21.77KN.m

calcul travée 2-3 :

xI1?2  9.27x5.032
M0=qu =

8 8 = 21.19KN.m

Moment sur les appuis :

Moappuis=—0.6. My= —0.6 X 21.19 = —12.71KN.m
Moment en travée :

Avec:

IM,,| + |M,]| 12.71+0
Mt > 1.05Mp ——*——== 105 X 21.19 = ———— = 15.9KN.m

s (12+03a)M, _ (1.2+40.3x0.22)21.19
- 2 N 2
Mt = Max (13.41KN.m ; 15.9KN.m)Mt = 15.9KN.m

=13.41KN.m

I’effort tranchant :

calcul travée 1-2

Calcul les paramétres a et b :

1 1
A=l ————= 5.01m =2.14m
IMe|+|M¢]| 1+ /7
1+ 0|+]21.77
/le|+IMt| lof+21.771

b= | — - 5.01% =2.87m
ol
Vy = —2 M) _p RN, 50 34K N
a 2.14
Ve = 2 |[MelMl) _ o |[BZA2HELTY _ 57 31k
b 2.87
calcul travée 2-3:
a=L ! =5.03 01+|15 9 =2.88m
ol
b= | ———= 5.03————=2.15m
ol PR
Vy = —2 M) _p \RETHISA. 19 87K N
a 2.88
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+]15.9|

Me|+|M
V, = 2 |Meb

2|

2.15

| = 14.8KN

D’aprés I’utilisation de la méthode de Forfaitaire, les résultats trouvés sont :

Tableau I11. 17Calcule des moments et des efforts a L’ELU (Poutrelle a 2

travees)
Travée 1-2 2-3
qu(KN/m) 9.27 9.27
L(m) 5.01 5.03
Mo 29.03 21.19
Appui 1 2 3
Ma(KN.m) 0 —17.42 0
MW/(KN.m) 0 -12.71
Me(KN.m) -17.42 0
a(m) 2.14 2.88
b(m) 2.87 2.15
Vw(KN) —20.34 —19.87
Ve(KN) 27.31 14.8
Mt(KN.m) 21.77 15.9
ALELS :
Exemple de calcul travée 1-2 :
Calcul des moments :
Moment fléchissant dans la travée :
M2 2 S7OEO0 _ 51 02kN.m
Moment sur les appuis :
Moappuis=—0.6. My= —0.6 X 21.02 = —12.61KN.m
Moment en travée :
Avec:
Mt > 1.05M, — M = 1.05 x 21.02 — M = 15.77KN.m

.o (12+030)My _ (12+03x022)21.02

= 13.3KN.m

- 2

2

Mt = Max (15.77KN.m ;3.15KN.m)Mt = 15.77KN.m
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calcul travée 2-3 :

_qsxI? _ 6.70%5.032

M= = 22222 — 21.19KN.m

Moment sur les appuis :
Moappuis=—0.6. My= —0.6 X 21.19 = —12.71KN.m
Moment en travée :

Avec :

IM,, | + |M,]| 12.71+0
Mt> 1.05My ——"——==1.05 x 21.19 = ———— = 15.9KN.m

- (12+03a)M, _(1.2+40.3x0.22)21.19
= 2 N 2
Mt = Max (15.9KN.m ; 13.41KN.m)Mt = 15.9KN.m

=13.41KN.m

I’effort tranchant :
calcul travée 1-2

Calcul les paramétresaetb :

1 1
A=l ————————= S'OIW =2.14m
[Me|+|M¢]| 1+ |
1+ 0]+]15.77
My M| |0]+] |

b= | ——— 5‘01ﬁ =2.87m
e
Vo= —2 ||MW|+|Mf| S |w = —14.74KN
a 2.14

V.= 2 ||Me|+|Mt|| iy ||12.61|+|15.77|| — 19.78KN
€ b 2.87 )

calcul travée 2-3 :
1
A= L —————
[Me|+|M¢|
1+
My |+|M¢|

1 1
b= L—= 503T|159| = 215m
My |+|M¢| 1+ [
1+ 0]+|15.9
Mel+|M¢] \/ [0]+]15.9]

= 5.03 =2.88m

1
0+]15.9|
1+ |12.71]+]15.9]

Vo = —2 |M - 2 |W = —19.30KN
a 2.88
V=2 |"V’E'+'Mt| =2 '°'+15'°9| — 14.04KN
b 2.15

D’apres l'utilisation de la méthode de Forfaitaire, les résultats trouvés sont donnés dans le tableau

suivant :
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Tableau I11. 18Calcule des moments et des efforts a L’ELS (Poutrelle a 2

travées)
Travée 1-2 2-3
gs(KN/m) 6.70 6.70
L(m) 5.01 5.03
Mo 21.02 21.19
Appui 1 2 3
Ma(KN.m) 0 —-12.61 0
MW(KN.m) 0 -12.71
Me(KN.m) -12.61 0
a(m) 2.14 2.88
b(m) 2.87 2.15
Vw(KN) —14.74 —19.30
Ve(KN) 19.78 14.04
Mt(KN.m) 15.77 15.9

e 2°™type :( Poutrelle a 4travée) :

ALELU=qu = 9.27 KN/m
ALELS =qs = 6.70 KN/m

ALELU :
Exemple travée 1-2 au voisinage de travée de rive :

1) Calcul des moments :

e moment fléchissant dans la travée :

quxI? _ 9.27x5.90%

ek 8 = 40.33KN.m

M=
e Moment sur les appuis :

Mappuis=—0.5. My= —0.5 X 40.33 = —20.17KN.m
e Moment en travée :

Avec :

IM,,| + |M,| 0 + 20.17
Mt > 1.05M ——"——" = 1.05 x 40.33 — ———— = 32.26KN.m
.o (12+030)My _ (12+03x022)4033

> > > = 25.53KN.m
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Mt = Max (32.26KN.m ; 25.53KN.m)Mt =32.26KN.m

2) I’effort tranchant :
Calcul les paramétresaetb:
a=3m b=3.13

[ My, |+|M¢|
Vy = —2 |WTt

" |M| - —21.50KN
. .

Me|+|M
V, = 2 |Meb

i ||20.17|+|32.26|

| — 33.50KN
3.13

Exemple de calcul travée 2-3 travée intermédiaire :

moment fléchissant dans la travée :

xI%2  9.27x5.01%
M —u =
8 8

= 29.08KN.m

Moment sur les appuis :
Mw=—0.5. My=—0.5 X 29.08 = —14.54KN.m
Me=—0.4.My=—0.4 X 29.08 = —11.63KN.m

Moment en travée :

Avec :

My, | + |M,| 14.54 + 11.63
Mt > 1.05M, — — = 1.05 % 29.08 — —— = 21.77KN.m

s (1+03a)M, (1+0.3x0.22)29.03
= 2 - 2
Mt = Max (21.77KN.m ; 15.47KN.m)Mt = 21. 77KN.m

= 15.47KN.m

2) I'effort tranchant :
Calcul les paramétresaetb:

a=2.14 b=2.87

Vi = 2 ||MW|+|Mt| - ||14.45|+|21.77| C _2034KN
a 2.14
Ve =2 |% =2 |%| = 2731KN

ATELU:

Tableau I11. 19.Calcule des moments et des efforts a ’ELU (Poutrelle a

4travées).
Travée 1-2 2-3 3-4 4-5
qu(KN/m) 9.27 9.27 9.27 9.27
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L(m) 5.90 5.01 5.03 5.92
Mo 40.33 29.08 29.31 40.61
Appui 1 2 3 4 5
Ma(KN.m) 0 —14.57 —8.48 —20.30 0
MW(KN.m) 0 -14.54 —12.71 —20.30
Me(KN.m) -20.17 -11.63 —8.48 0
a(m) 3 2.14 2.88 3.32
b(m) 3.13 2.87 2.15 2.60
Vw(KN) -21.50 -20.34 -19.87 -31.80
Ve(KN) 33.50 27.31 14.80 25
Mt(KN.m) 32.26 21.77 15.90 325

A L’ELS

Tableau I11. 20. Calcule des moments et des efforts a ’ELS (Poutrelle a 4

travees).
Travée 1-2 2-3 3-4 4-5
gs(KN/m) 6.70 6.70 6.70 6.70
L(m) 5.90 5.01 5.03 5.92
Mo 29.15 20.02 21.20 29.35
Appui 1 2 3 4 5
Ma(KN.m) 0 —14.57 -8 —-10.6 0
MW)(KN.m) 0 —10.01 -10.6 —14.68
Me(KN.m) -14.57 -8 —8.48 0
a(m) 2.6 2.56 2.57 2.82
b(m) 3.31 2.44 2.46 2.21
Vw(KN) -17.94 -17.20 -18.15 -27.06
Ve(KN) 22.9 16.40 17.24 21.25
Mt(KN.m) 23.32 12.01 12.72 23.48
ELU

Tableau I11. 21 Calcule des moments et des efforts a ’ELU (Poutrelle a 3

travees).

Travée

1-2

2-3

3-4
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qu(KN/m) 9.27 9.27 9.27
L(m) 5.01 5.03 5.92
Mo 29.03 21.19 40.61

Appui 1 2 3 4

Ma(KN.m) 0 —17.42 -20.3 0

MW(KN.m) 0 -12.71 -20.3

Me(KN.m) -17.42 -8.48 0
a(m) 2.14 2.88 3.32
b(m) 2.87 2.15 2.60

Vw(KN) —20.34 —19.87 -31.80
Ve(KN) 27.31 14.8 25
Mt(KN.m) 21.77 15.9 32,5

A L’ELS

Tableau I11. 22. Calcule des moments et des efforts a ’ELS (Poutrelle a

3travées).
Travée 1-2 2-3 3-4
qs(KN/m) 6.70 6.70 6.70
L(m) 5.01 5.03 5.92
Mo 21.02 21.19 29.35
Appui 1 2 3 4
Ma(KN.m) 0 -12.61 -14.67 0
MW(KN.m) 0 -12.71 -14.67
Me(KN.m) -12.61 -8.48 0
a(m) 2.14 2.88 3.32
b(m) 2.87 2.15 2.27
Vw(KN) —14.74 —19.30 -22.98
Ve(KN) 19.78 14.04 20.68
Mt(KN.m) 15.77 15.9 23.48

Sens X-X
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Tableau I11. 23 Calcule des moments et des efforts a ’ELU (Poutrelle a 9

travées)
Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6 6-7 7-8 8-9 9-10
qu(KN/m) 9.27 9.27 9.27 9.27 9.27 9.27 9.27 9.27 9.27
L(m) 2.85 4.20 3.65 3.70 3.45 3.70 3.65 3.15 2.85
Mo 9.41 20.44 15.44 15.86 13.8 15.86 | 15.44 11.5 9.41
Appui 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
Ma(KN.m) 0 -4.70 -8.18 -6.34 552 | -634 | -6.18 | -4.6 | -4.70 0
MW(KN.m) 0 -10.22 -7.72 -7.93 -6.9 -7.93 -7.72 -5.75 -4.70
Me(KN.m) -4.70 -8.18 -6.18 -6.34 -5.52 -6.34 -6.18 -4.6 0
a(m) 1.25 2.15 1.86 2 1.76 2 1.86 1.61 1.25
b(m) 2 2.05 1.78 1.80 1.68 1.80 1.78 1.54 2
Vw(KN) -12.04 2091 | -1825 | -17.45 | -17.25 | -17.45 | -1825 | -1571 | -12.04
Ve(KN) 12.23 19.94 17.35 17.62 | 1643 | 17.62 | 1735 | 1494 | 12.23
Mt(KN.m) 7.53 12.26 9.26 9.52 8.28 9.52 9.26 6.9 7.53
A L’ELS

Tableau I11. 24Calcule des moments et des efforts a P’ELS(Poutrelle a 9

travées)

Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6 6-7 7-8 8-9 9-10
qs(KN/m) 6.70 6.70 6.70 6.70 6.70 6.70 6.70 6.70 6.70
L(m) 2.85 4.20 3.65 3.70 3.45 3.70 3.65 3.15 2.85
Mo 6.80 14.77 11.16 11.47 9.97 1147 | 11.16 8.31 6.80
Appui 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
Ma(KN.m) 0 -3.40 738 | 558 | -458 | -499 | -458 | -4.46 | -3.32 0
MW (KN.m) 0 -7.38 -5.58 -5.73 -4.99 574 | -558 | -416 | -3.40

Me(KN.m) -3.40 -5.90 -4.46 458 | -398 | -458 446 | -3.32 0

a(m) 1.25 2.15 1.87 1.90 1.76 1.90 1.87 1.61 1.25

b(m) 16 2.05 1.78 1.80 1.68 1.80 1.78 1.54 16
Vw(KN) -8.70 1512 | -13.13 | -13.26 | -12.49 | -13.26 | -13.13 | -11.38 | -8.70
Ve(KN) 11.05 14.41 12.54 1272 | 11.88 | 1272 | 1254 | 10.80 | 11.05
Mt(KN.m) 5.44 8.87 6.7 6.87 6 6.87 6.70 5 5.44
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ELU

Tableau I11. 25Calcule des moments et des efforts a P’ELU (Poutrelle a 2

travees)
Travée 1-2 2-3
qu(KN/m) 9.27 9.27
L(m) 4.20 3.65
Mo 20.44 15.44
Appui 1 2
Ma(KN.m) 0 —-12.26
MW(KN.m) 0 -9.26
Me(KN.m) -12.26 0
a(m) 1.79 2.09
b(m) 2.40 1.55
Vw(KN) -12.78 -19.94
Ve(KN) 30.82 14.94
Mt(KN.m) 15.33 11.58
A LELS

Tableau I11. 26. Calcule des moments et des efforts a ’ELS (Poutrelle a 2

travées)
Travée 1-2 2-3
gs(KN/m) 6.70 6.70
L(m) 4.20 3.65
Mo 14.77 11.16
Appui 1 2 3
Ma(KN.m) 0 —-12.61 0
MW(KN.m) 0 -6.70
Me(KN.m) -8.86 0
a(m) 1.80 2.09
b(m) 2.40 1.56
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Vw(KN) -12.31 -14.41
Ve(KN) 16.62 10.71
Mt(KN.m) 11.08 8.36

ELU

Tableau I11. 27Calcule des moments et des efforts a ’ELU (Poutrelle a 3

travées)
Travée 1-2 2-3 3-4
qu(KN/m) 9.27 9.27 9.27
L(m) 3.70 3.65 3.15
Mo 15.86 15.44 11.5
Appui 2 3 4
Ma(KN.m) -7.93 -6.18 0
MW)(KN.m) 0 -7.72 -5.75
Me(KN.m) -7.93 -6.18 0
a(m) 1.62 1.86 1.77
b(m) 2.07 1.78 1.38
Vw(KN) -15.67 -18.25 -16.9
Ve(KN) 19.92 17.35 13.33
Mt(KN.m) 12.69 9.26 9.2
A L’ELS

Tableau I11. 28Calcule des moments et des efforts a ’ELS (Poutrelle a 3

travées)

Travée 1-2 2-3 3-4
gs(KN/m) 6.70 6.70 6.70
L(m) 3.70 3.65 3.15
Mo 11.47 11.16 8.31
Appui 1 2 3 4
Ma(KN.m) 0 —12.61 -14.67 0
MW)(KN.m) 0 -5.58 -5
Me(KN.m) 6.88 -4.46 0
a(m) 1.58 1.87 1.80
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b(m) 2.11 1.78 1.34
Vw(KN) -10.89 -13.13 -12.48
Ve(KN) 14.67 12.54 9.30

Mt(KN.m) 8.60 6.70 6.23

111.7.2 Ferraillage des poutrelles :

e Sens X-X :

Le calcul se fait a ELU en flexion simple, pour la poutrelle la plus sollicitée. Le tableau ci-dessous

résume les efforts maximaux en appuis et en travées.

ELU :

Mg(max)(KNm) M}i(max)(KNm) Vw(max) (KN) Ve (max) (KN)
-12.26 15.33 20.91 30.82

ELS :

M;l(max)(KNm) Mg(max)(KNm) Vw(max) (KN) Ve(max) (KN)
-8. 86 11.08 15.12 16.62

En travée :

Les calculs des armatures s’effectuent comme une poutre de section en T.

b = 60cm, b0 = 10cm, h = 20cm, hO = 4cm, d =0.9h =18cm

. Le moment équilibré par la table de compression :

Mt

u

M =bhof(d-2) ;

fbu

(maxy = 15.33 KN.m

_ 0.85fcyg _ 0.85X25
6vyb 1x1.5
0.04

M=0.60 x 0.04 x 14.17 x(0.18 —) x10°

M{=54.41 KN.m

=14,17 MPaMPa

Ma(max.) < Mﬁ Donc ; L'axe neutre dans la table, une seule partie de la table est comprimée, et

comme le béton tendu n'intervient pas dans les calculs, la section en T sera calculée comme une

section rectangulaire de dimensions (bxh), b =60cm et h =20 cm
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Figure I11. 18.Coupe de Section Rectangulaire et Sectionen T

Calcul de pu=
_ My, 1533x10°  _
Hub= 2 = Sox182x14.17 0.055
Calcul de pL
uu=[3440y + 49 (f2g) — 3050]10°*
M, 15.33 _
Y= ML, 1108 1.383

nu=[3440 x 1.383 + 49 (25) — 3050]10* =0.29
wp=0.055 <p,=0.29

Donc (Pas d’armatures comprimées A’= 0).

On utilise la méthode simplifiée :

Zp=d (1- 0.6 pub) = 0.18%(1- 0.6(0.055)

Zp=0.174m

Calcul Ast:

Ay _Mw(Max) __ 15.33x10  _ 2 53 Crm?
Zpfeq 0.174x347.82

On prend : 3HA12 = 3.39 Cm?

Tableau I11. 29Les résultats du calcul des Sections d’Armatures en Travée
TYPE | M} max) Hub Zb Ast Choix Asadop
Résultas 15.33 0.055 17.4Cm 2.53Cm? 3HA12 3.39 cm?
En appuis :

La table entierement tendue donc la section considérée pour le calcul est une section rectangulaire

avecd =18 cmet b =60 cm

M maxy = 1226 KN.m
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Calcul de p

MuA

12.26x10°

Hub=y or, = 60x182x14.17

Calcul de pL
nu=[3440 y + 49 (f.25) — 3050]10~*

My _ 1226 _ 4 383

y =

- ya
Mer

12.26
8.86

=0.044

uu =[3440 x 1.383 + 49 (25) — 3050]10~* =0.29

wb=0. 044 <p, =0.29

Donc (Pas d’armatures comprimées A’= 0).

On utilise la méthode simplifiée :
Zp=d (1- 0.6 pub) = 0.18%(1- 0.6(0.044)

Z5=0.175m
Calcul Ast:

_Mpu(Max) _ 1226x10 )
Ast = Zofea  0.175x347.82 2.01Cm

On prend : 2HA12 = 2.26 Cm?

Tableau I11. 30. Les résultats du calcul des Sections d’ Armatures en appui

TYPE | M} max) Mub Zb Ast Choix Asadop
Résultas 15.33 0.044 17.5Cm 2.01Cm? 2HA12 2.26 cm?

Calcul des armatures transversales : (Art-A.7.1.22/BAEL99).
®t <min (P ; h /35; b /10)

®dt< min (12 ; 5.41; 10)

Ot <5.41 mm= dt=6 mm

Donc les armatures transversales sont : 2HAG (At = 0.57cm?).
Espacement des armatures transversales (St) : (Art-A.5.1.22/BAEL99).
St=min (0.9d; 40 cm) =min (18;40cm) =S, =18 cm

On prend : St= 15 cm.

11.7.2.1 Vérifications

11.7.2.1.1 L’ELU :
Condition de non fragilité : (Art. A.4.2.1/BAEL99).
Selon BAEL :
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Anmin = 0.23 bo.d f;ﬁ = 0.23 x10x18 x% =0.217 cm?2

Ast: 603 szzAmin 20217 sz ................... CV
Vérification de I’effort tranchant : (Art. A.5.1.1/BAEL99)
Ty STy

fc28

Vs

T, = min(O.Z ;4MPa> =7, =3.33 MPa

Vi (Max)=20.91 KN

~ Vumaxy 2091x1073
=T xd T 010x0.18
T, = 116 Mpa < T, =3.33MPa ... ... e e cei et v e e e e . GV

111.7.2.1.2 L’ELS :
Condition de non fragilité : (Art. A.4.2.1/BAEL99).
Selon BAEL :

= 1.16MPa

Anmin=> 0.23 bo.d ftfﬂ =0.23 x10x18 x% =0.217 cm?

e

Asaz 402 CmZZAmin = 0217 sz CV
Vérification de I’effort tranchant : (Art. A.5.1.1/BAEL99)

Ty STy

fC28

Vs

7, = min ( 0.2 ; 4MPa ) =7, =3.33 MPa

Vu (Max)=15.12 KN

_ Vumaxy 1512 x 1073
W=y xd T 0.10%0.18
T, = 0.84 Mpa < Ty =333 MPQ ... .c.ccecevcee e eveeee e e een ae e CV

= 0.84MPa

Vérification Espacement :

S =15 cm < (Atfe) __0.57 x10%x400 _
. = < =

= 57 CM e, cv
0.4 b0 100X0.4
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CHAPITRE III. Ferraillage des éléments non structuraux

2HA6
TS HAG6 (20x20) 2HA12
@ l O 0 / T a
. %
16
= [ ¥
]
3HA12
2 HA12 1HA12
< é p £
16 2HAG 16 2HA6
4 4
3HA12 3HA12
Poutrelle en appuis Poutrelle en travée

Figure I11. 19. Schéma de ferraillage du plancher (sens x-x).

o Sens Y-Y :
Le calcul se fait a ELU en flexion simple, pour la poutrelle la plus sollicitée. Le tableau ci-dessous
résume les efforts maximaux en appuis et en travées.

ELU :

Mlal(max.) (KN'm) Mltl(max_) (KN'm) Vw(max) (KN) Ve (max) (KN)

-20.30 32.50 31.80 33.50
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ELS:

Mg(max.)(KN‘m) M;(max)(KN'm) Vw(max) (KN) Ve(max) (KN)
-14.68 32.48 27.06 22.90

En travée :

Les calculs des armatures s’effectuent comme une poutre de section en T.
b = 60cm, b0 = 10cm, h = 20cm, hO = 4cm, d =0.9h =18cm
. Le moment équilibré par la table de compression :

M} (maxy = 32.50 KN.m

h 0.85fc 0.85 xX25
£ -_0 . — 28 —_
My, =bhofp.(d 2 ) fou 9 vb 1Xx1.5

=14,17 MPaMPa

ME=0.60 X 0.04 x 14.17 x(0.18 -%) x10°

M{=54.41 KN.m
Mt

u(max) < MY}, Donc ; L'axe neutre dans la table, une seule partie de la table est comprimée, et

comme le béton tendu n'intervient pas dans les calculs, la section en T sera calculée comme une

section rectangulaire de dimensions (bxh), b =60cm et h =20 cm

Calcul de p
_ My 32.50x10°
Hub= 2 = Sox182x14.17 0.11
Calcul de pr
uu=[3440y + 49 (f2g) — 3050]10°*
M, 32.50 _
V=i, = 2348 1.384

nu=[3440 x 1.384 + 49 (25) — 3050]10~* =0.29
pub=0.11 <py =0.29
Donc (Pas d’armatures comprimées A’= ().
On utilise la méthode simplifiée :
Zp=d (1- 0.6 pub) = 0.18%(1- 0.6(0.11)

Z,=0.168 m

Calcul Ast:

A :Mtu(Max) _ 32.50x10 — 556 sz
Zpfeq 0.168x347.82

On prend : 3HA16 = 6.03 Cm?
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CHAPITRE III. Ferraillage des éléments non structuraux

Tableau I11. 31.Les résultats du calcul des Sections d’Armatures en Travée
TYPE | My naxy|  Mub Zp Ast Choix Asadop
Résultats 32.50 0.11 16.8Cm 5.56Cm? 3HA16 6.03 cm?
E) Enappuis:

La table entierement tendue donc la section considérée pour le calcul est une section rectangulaire

avecd =18 cmet b =60 cm

M (maxy = 20.30 KN.m

Calcul de pu=

_ Mya _ 20.30x10°

Mo e = S0x182x14.17 0.073

Calcul de pL
uu=[3440y + 49 (f,g) — 3050]10~*

M:, 2030
y=—-=—-=1.382
M, ~ 14.68

nu=[3440 x 1.382 + 49 (25) — 3050]10* =0.29
b=0.073 <pu=0.29
Donc (Pas d’armatures comprimées A’= ().
On utilise la méthode simplifiée :
Zp=d (1- 0.6 pub) = 0.18%(1- 0.6(0.073)

Z,=0.172m
Calcul Ast :

_Mg(Max) _ 20.30x10 )
Ast = Zofea  0.172x347.82 3.39Cm

On prend : 2HA16 = 4.02 Cm?

Tableau I11. 32Les résultats du calcul des Sections d’Armatures en appui

TYPE | Mygnaey|  Mub Zb Ast Choix Asadop
Résultats 20.30 0.073 17.2Cm 3.39Cm? 2HA16 4.02 cm?
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Calcul des armatures transversales : (Art-A.7.1.22/BAEL99).
®t <min (® ; h /35; b /10)

®dt< min (16 ; 5.41; 10)

®t <5.41 mm= dt=6 mm

Donc les armatures transversales sont : 2HA6 (At = 0.57cm?).
Espacement des armatures transversales (St) : (Art-A.5.1.22/BAEL99).
St=min (0.9d ; 40 cm) = min (18 ; 40 cm ) =S, =18 cm

Onprend: St=15cm

Vérifications :

L’ELU :

Condition de non fragilité : (Art. A.4.2.1/BAEL99).

Selon BAEL :

Amin = 0.23 bo.d % =0.23 x10x18 ijlo =0.217 cm?

Astz 603 CmZZAmin =0217 sz ................... CV
Vérification de I’effort tranchant : (Art. A.5.1.1/BAEL99)
Ty <Ty

fCZB

Vs

7, = min ( 0.2 ;4MPa> =7, =3.33 MPa

Vu (Max):31-80 KN

 Vi(uar 3180 x 1073
T xd T 010x018
Ty = 176 MPa < Tp = 3.33 MPQ cvevos e oo aee et CV

L’ELS:
Condition de non fragilité : (Art. A.4.2.1/BAEL99).
Selon BAEL :

=176 MP

Anin> 0.23 bo.d 128 = 0.23 x10x18 x2L =0.217 cm?
fy 400

Asaz 402 CmZZAmin = 0217 sz CV
Vérification de ’effort tranchant : (Art. A.5.1.1/BAEL99)
Ty STy

fCZS

Vs
Vu (Max)=27.06 KN

Ty = min<0.2 ;4MPa> =T, =3.33 MPa

Vuuax)  27.06 x 1072
T xd T 010x018
Ty = 150 MPa < Tg = 3.33 MPQ coscos e oo e oo OV

= 1.50MPa
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e Vérification Espacement :

_ A¢ fe _ 0.57 x10°x400 _
Se=15cm < (3L2) = 5T = 57 0 cv
2HAS
TS HAG (20x20) 2HA16
-. . l ‘ ‘ ' = B 1
u [ﬂ E “
g S > B 4 l e
 F== == |
3HA16
2HA16 1HA16
> é ’
16 2ZHAG 16 2HAG
al E ) D ] 2T — o D I
3HA16 IHA16
Poutrelle en appuis Poutrelle en travée

Figure I11. 20. Schema de ferraillage du plancher (sens Y-Y
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Chapitre IV Etude sismique

Chapitre IV Etude sismique
IV.1. Introduction:

Notre structure étant implantée en zone sismique (III) et vu les dégats énormes que peut
engendrer un séisme, une étude sismique s’impose. Ainsi, le calcul d’un batiment vis a vis au
séisme repose sur 1’évaluation des charges susceptibles d’étre engendrées dans le systéme

structural lors du séisme.

IV.2. Présentation de la différente méthode d’estimation des forces sismiques :

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

Par la méthode statique équivalente

Par la méthode d’analyse modale spectrale

Par la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.

IV.3. Méthode statique équivalente :

IV.3. 1. Principe de la méthode :

La méthode statique équivalente (ou méthode des forces de remplacement) qui traite
seulement du 1°°*mode de vibration et elle néglige les autres modes, Elle fait remplace I’effort

dynamique par un autre effort statique équivalent fictive.

A) Modélisation :

Le modéle du batiment a utiliser dans chacune des deux directions de calcul est plan avec les
masses concentrées au centre de gravité des planchers et un seul degré de liberté en translation
horizontale par niveau sous réserve que les systeémes de contreventement dansles deux (2)
directions puissent étre découplés.

La rigidité latérale des ¢léments porteurs du systéme de contreventement est calculée a partir
de sections non fissurées pour les structures en béton armé ou en magonnerie.

le mode fondamental de vibration de la structure est a considérer dans le calcul de la force

sismiquetotale.
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IV.3. 2. Méthode d’analyse modale spectrale :

A) Principe de la méthode :

Le principe de cette méthode réside dans la détermination des modes propres de Vibrations de
la structure et le maximum des effets engendrés par 1’action sismique, celle-ci étant
représentée par un spectre de réponse de calcul. Les modes propres dépendent de la masse de

la structure, de I’amortissement et des forces d’inerties.

B) Modélisation :

Le modele de batiment a utiliser doit représenter au mieux les distributions des rigidités et des
masses de fagon a prendre en compte tous les modes de déformations significatifs dans le
calcul des forces d’inerties sismiques. La modélisation se base essentiellement sur quatre
critéres propres a la structure et au site d’implantation :

La régularité en plan.

La rigidité ou non des planchers.

Le nombre de degrés de liberté des masses concentrées.

La déformabilité du sol de fondation.

IV.3. 3. Méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes :

Le méme principe que la méthode d’analyse spectrale sauf que pour ce procédé, au lieu
d’utiliser un spectre de réponse de forme universellement admise, on utilise des
accélérogrammes réels.

Cette méthode repose sur la détermination des lois de comportement et la méthode
d’interprétation des résultats. Elle s’applique au cas par cas pour les structures stratégiques

(Centrales nucléaires par exemple) par un personnel qualifié.

IV.3. 4. Condition d'application de la méthode statique équivalente :

Régularité en plan (article 3.5.1.a du RPA) :

Le batiment présente sensiblement une symétrie orthogonale aussi bien pour la distribution
des rigidités que pour celle des masses.

A chaque niveau et pour chaque direction de calcul, la distance entre le centre de gravité et le
centre de masses ne dépasse pas 15% de ladimension dubatiment mesurée
perpendiculairement la direction de l'action sismique considérée.

La forme du batiment doit étre compacte avec un rapport (longueur/largeur)

84



Chapitre IV Etude sismique

La somme des dimensions des parties rentrantes ou saillantes du batiment dans une direction
donnée ne doit pas excéder 25% de la dimension totale du batiment dans cette direction.

Les planchers doivent présenter une rigidité suffisante vis-a-vis de celle des Contreventements
verticaux pour étre considéré comme indéformables dans leur plan. Pour cela la surface totale

des ouvertures de plancher doit inférieure a 15% de celle de ce dernier.

Régularité en élévation (article 3.5.1.b du RPA) :

Le systeme de contreventement ne doit pas compter d'€¢lément porteur vertical discontinu,
dont la charge ne transmet pas directement a la fondation.

La raideur et la masse des différents niveaux restent constantes ou diminuent
progressivement, sans changement brusque, de la base au sommet du batiment.

Hauteur au plus égale a 30 m en zones IIL

Donc cette structure est réguliere en plan et en élévation avec Htotale = 26.44 <30 m ; pour

cela on peut utiliser la méthode statique équivalente.

IV .4. Calcul de la force sismique selon la méthode statique équivalent :
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 :

_ADQ

Vst_ R XW

Avec :

V : Peffort tranchant statique a la base du batiment.

A : coefficient d’accélération de zone,) Vu que I’ouvrage est courant et d’importance
moyenne (batiment a usage d’habitation) donc il a un groupe d’usage (2) et la zone III, donc
:A=0.25

D : facteur d’amplification dynamique moyen, en fonction de la catégorie du site, du facteur
de correction d’amortissement « n » et de la période fondamentale de la structure « T ».

Ce facteur classé selon quatre types de sol :

Catégorie S; « site rocheux »
Catégorie Sy « site ferme »
Catégorie S3 « site meuble »

Catégorie S4 « site trés meubles »
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Chapitre IV Etude sismique

Tableau IV. 2. Classification du Site.

Site S1 Sz S3 S4
T1 (sec) 0.15 0.15 0.15 0.15
T> (sec) 0.3 0.4 0.5 0.7

La structure a étudie est située dans un site meuble (S3)

2.5 0<T<T,
D= 2.5n (T, /T)?3T, < T < 3g

2.5 (T, /T)5. )3 T> 3
Avec :
T2: période caractéristique associée a la catégorie du site est donné par le Tableau (4.7) Le
sol du site de notre batiment est meuble (S3) On prend : T2 = 0.5 sec.
Le facteur D est par ailleurs donné sous forme graphique pour un amortissement §10%.
n; Facteur de correction d’amortissement donné par la formule :
n=v7/2+% 20.7 (4.3)
§(%) : pourcentage d’amortissement critique ; fonction du matériau constitutif, du type

de structure et de I’importance des remplissages.

Tableau IV. 3.valeur de §(%)

Portique Voiles ou murs
Remplissage Béton Acier Béton armé /
armeé maconnerie
Léger 6 4 10
Dense 7 5

On prend : §=10%

n=,7/(2+10) =0.7=0.76 > 0.7

R : coefficient de comportement global de la structure donnée par le Tableau
(4.3 du RPA), en fonction de systéme de contreventement. Notre ouvrage
contreventé par voile.

Dans cette structure R =3.5

Q : Facteur de qualité :
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Le facteur de qualité de la structure est fonction de :

la redondance et de la géométrie des éléments qui la constituent

la régularité en plan et en élévation

la qualité du controle de la construction

La valeur de Q est déterminée par la formule : Q = 1+X$ p,RPA99/2003 (Formule 4.4)
Sachant que :

Dgq : est la pénalit€ a retenir selon que le critére de qualité (q) est observe ou non.

Les valeurs a retenir sont dans le tableau (a noter que c’est la méme dans les deux sens)

Tableau IV. 4. Valeurs des pénalités Pq

Critére q Observée (Oui ou Pq
Non)

1-Conditions minimales sur les files de Non 0.05
contreventement

2-Redondance en plan Non 0.05
3-Régularité en plan Oui 0
4-Régularité en élévation Oui 0
5-Controle de qualité des matériaux Oui 0
6-Controles de qualité d’exécution Oui 0

Alors : Q = l+2§’pq

Q=1+0.1 =Q=1.1

Poids total de la structure :

W est égal a la somme des poids Wi, calculés a chaque niveau (i) :

W=y W, Avec: Wi=Wait+ 3 Wqi

Wai : poids dii aux charges permanentes et a celles des équipements fixes éventuels,
solidaires de la structure

Wi : charges d’exploitation

B: coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation .
B =0.2 Pour tous les étages a usage d’habitation RPA99 (Tableau4.5)

D’apres le ROBOT le poids de la structure est : W = 50158.0365 KN.

A) Estimation De La Période Fondamentale De La Structure
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T : période fondamentale de la structure ; donné par la formule ci-dessus utilisée
spécifiquement, pour les systémes de contreventement assuré par : 1 ¢ formule :

On peut aussi calculer T par la formule empirique suivante :

T=Crh,>/* (Formule 4.6 du RPA)
hn: hauteur mesurée en meétres a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau (N).
hy =26.44 m
Cr : coefficient en fonction du systéme de contreventement et du type de remplissage, il

est donné par le Tableau (4.6 du RPA).

Cr= 0.050 =T =0.050 x (26.44)% =0.583 s
2¢™¢ formule :
Pour les systémes de contreventement assuré par :
v" Des portiques auto stables en béton armé ou en acier avec remplissage en magonnerie.

v Des voiles en partie au dans sa totalité, des palées triangulés et des murs de magonnerie

T = 0.09 % (Formule 4.7 du RPA)

L : dimension du batiment mesurée a sa base dans la direction de calcul considérée.
hn: la hauteur mesurée en meétre a partir de la base de la structure jusqu'au dernier niveau
(n).

Sens longitudinal:

e _ 2644 _
D’ou; Lx =31.35m donc =Tx= 0.09 X\/_m 0.425 s

Sens transversal :

SN T _ 2644 _
D’ou; Ly=22.36 m donc =Ty= 0.09 X ose 0.503 s

Donc :
Tx = min (0.583 sec ; 0.425 sec ) = 0.425 sec
Ty =min (0.583 sec ; 0.503 sec ) = 0.503 sec

Donc la période fondamentale statique majorée de30 % est

{TX.ST = 1.3 X 0.425 = 0.553 sec
Tyst = 1.3 %X 0.503 = 0.653 sec

B) Calcul de Facteur d’amplification D
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Donc le facteur d’amplification dynamique moyens Dx et Dy, respectivement pour le sens

longitudinal et transversal comme suit :
Sens longitudinal :
Ona:0<T<T;=>0< 0425 <05s
= Dx=2,5n= 2.5 x0.76

=>Dx=1.9

Sens transversal :

Ona:T, <T< 34=0.5< 0503 <3s
= Dy = 2.5n (T, /T)?/?

=Dy = 1.89

Calcul de La force sismique totale :

Sens Longitudinal :

AXDXQ

Vsex = XW = 6585.44 KN

Sens Transversal :

AXDXQ

Vsey = X W =6585.44 KN

D) Distribution de la résultante des forces sismiques selon la hauteur

La résultante des forces sismiques a la base V doit étre distribuée sur la hauteur de la structure

selon les formules suivantes :

Vay= Ft¢ +), F;(Formule 4.12 du RPA)

F; : force concentrée au sommet de la structure donnée par la formule suivante :

{Ft =0.07.T.V Si T> 0.7 sec
F,=0 SiT < 0.7 sec

Ona: T= 0425 donc Fi=0

Les forces Fi sont distribuées sur la hauteur de la structure selon la formule

suivante :

_(V— Ft) W X h;j
X} Wi xh;

Fi

Avec :

F;: effort horizontal revenant au niveau i

h; : niveau du plancher ou s’exerce la force i
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h;j : niveau d’un plancher quelconque.
D’apres le fichier des résultats on a :
Vxst=7389.19 KN

Vyst=7700.83 KN

IV.5.Méthode dynamique modale spectrale :
Le principe de cette méthode est d’estimer les efforts sismiques engendré pour chaque mode

d’établir ainsi un spectre de réponse en se servant des expressionssuivantes :

Cas1l: 1.25A [1+T1(2.5n%—1n Si O0<T<T
1
< Cas2: 2.5n(1.25A)% Si T, <T<T,
—* = 2/3
& | cas3: 2.511(1.25A)%[%J Si T,<T<30s
2/3 5/3
Cas4: 2.5n(1.25A)9(E] (E) Si T=3.0s
| R 3 T
Lamodélisationnumériquedelastructureestfaiteenélémentsfinisparlelogiciel robot

structuralversion2015quipermetala fois I’analyse statique et 1’analyse dynamique.
Par cette méthode il est recherché pour chague mode de vibration le maximum des effets
engendrés dans la structure par les forces sismiques représentées par un spectre de calcul

ces effets sont combinés par la suite pour obtenir la réponse de la structure.
Accélération de la pesanteur : g=10m/ 2
Coefficient d’accélération de zone (zone lll, et un Groupe d’usage 2) : A=0.25

Coefficient de comportement de la structure. Il est fonction du systéme de contreventement

:R=3.5
Facteur de qualité : Q=1.1

T1, T2: Période caractéristique associes a la catégorie de site.
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i Accélération(mis'2) - ]

4.0

3.0

5
\\
u] 20 —— d
[}
1.0 —
Période (s)
D D L 1 L
0.0 1.0 2.0 30

] n 1

Figure IV-1. Courbedu spectrederéponse.

A) Disposition des voiles :

Le choix du positionnement des voiles doit satisfaire un certain nombre de conditions :

Le nombre doit étre suffisamment important pour assurer une rigidité suffisante tout en
restant dans le domaine économique et facilement réalisable.

Symétrie dans le systeme structurel pour éviter des efforts de torsion préjudiciable pour la
structure.

Eviter des modifications de fond de I"architecture.

Apres plusieurs changements de disposition des voiles on a choisis une variante pour
laquelle on a obtenu des résultats vérifiant les conditions de sécurité imposées par le RPA,

nous présentons dans ce qui suit la disposition que nous avons adopté :

£l

t
B ‘ l 2

Figure VI. 2 : Disposition des voiles.
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e Ladisposition des voiles de contreventement :

La forme architecturale et la présence de commerces dans notre structure ont rendu le choix
de I'agencement des voiles complexe. Nous avons expérimenté plusieurs configurations, qui
ont abouti soit a un comportement structurel inadéquat, soit a une interaction insatisfaisante
entre les voiles et les portiques. Aprés de nombreux essais, nous avons finalement retenu
l'agencement illustré dans les figures .

[Ease

1S

............ ey o o0 oo i e

T -l
I fh |5 - L L
1t
ffsis smsans

:g\;?!— L Ul =

o [

T Iy

g A
AT

HAY{ [ B S o i

——

Figure IV.3. 1¢ mode de déformation (translation suivant x-x)

\@&;5?

Figure 1V.4. 2 ®™ mode de déformation (torsion au tour de z-z)
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Figure 1V.5 3eme mode de déformation (translation suivant y-y)

B) Périodes de vibration et taux de participation des masses modales :

Le taux de participation massique tel qu’il est exigé par le RPA99 a 90%. Le tableau donne la
participation massique pour chaque mode.

Nombre des modes minimales K > 3vVN et Tk< 0.2 secRPA (4-14)

N : nombre des niveaux.

Tk : la période du mode K.

Tableau IV. 5. Modes et Périodes de vibration et taux de participation massique

Modes Périodes Masses modale Masses Cumulées
(sec) Ux Uy Ux Uy
Mode 1 0.44 0.38 59.05 0.38 59.05
Mode 2 0.41 1.46 2.56 1.84 61.61
Mode 3 0.36 58.31 0.15 60.15 61.76
Mode 4 0.11 0.16 11.96 60.31 73.72
Mode 5 0.10 0.30 5.89 60.60 79.61
Mode 6 0.09 18.61 0.02 79.22 79.63
Mode 7 0.05 0.05 6.40 79.27 86.03
Mode 8 0.05 0.11 2.44 79.37 88.47
Mode 9 0.05 8.88 0.01 88.26 88.48
Mode 10 0.04 0.01 4.02 88.26 92.50
Mode 11 0.03 0.41 0.24 88.68 92.74
Mode 12 0.03 0.39 1.25 89.06 93.99
Mode 13 0.03 3.86 0.12 92.93 94.12
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C) Caractéristiques géometriques et massiques de la structure :

Centre de gravité des masses et Centre de rigidité

Les coordonnées de centre de gravité des masses G (X, Y) et de centre des
rigidités R (X. Y) données par le ROBOT, les résultats dans le tableau

suivantes :

Tableau IV. 6. Les coordonnées de centre des masses et de centre des rigidités

Nome Xc Y¢ XRr Yr

RDC 4.97 11.35 2.81 11.41
Etage 1 4.14 11.20 1.74 6.35
Etage 2 5.70 11.16 8.92 11.12
Etage 3 7.69 11.15 8.92 11.12
Etage 4 0.69 11.15 0.92 11.12
Etage 5 0.76 11.15 0.92 11.08
Etage 6 0.76 11.22 0.92 11.13

Calcul de I’excentricite
L’excentricité théorique et accidentelle :

Les résultats donnés par le ROBOT dans le tableau suivant :

Tableau IV. 7. L’excentricité théorique et accidentelles

Ex1 Ex2
€x ey ex ey
RDC 1216 | 0.06 | 154 | 1.09
Etage 1 1240 | 485 | 154 | 1.09
Etage 2 321 | 0.04 | 1.48 | 1.09
Etage 3 322 | 004 | 1.48 | 1.09
Etage 4 322 | 004 | 1.48 | 1.09
Etage 5 316 | 0.07 | 1.48 | 1.09
Etage 6 316 | 0.08 | 1.48 | 1.09
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IV.6. Vérification de la résultante des forces sismiques :
Selon I’article 4.3.6 de ’'RPA/2003, la résultante des forces sismiques a la base Vdyn obtenue
par combinaisons des valeurs modales ne doit pas étre inférieure a 80% de la résultante des

forces sismique déterminée par la méthode statique équivalant Vst.

deZ 0.8Vt
Vx pyn=7389.1920.8%6585.44 = 5268.35 ............ vérifiée
Vypyn=7700.8320.8x6585.44 = 5268.35 ............ vérifiée.

IV.6.1. Vérification des déplacements :

Selon le RPA99 (Art 5.10), les déplacements relatifs latéraux d’un étage AK 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= 6y~ 6;_1 Avec :6,=R . 8.

Sachant que :

8y : Déplacement horizontal a chaque niveau "k" de la structure donné par le RPA (Art4.43) :
6. : Déplacement di aux forces sismiques Fi (y compris 1’effet de torsion)

R : coefficient de comportement (R = 3.5).

AKkadgm = 1% h =0.01 x 3.06 = 0.0306 m.

Tous les résultats sont regroupés dans le tableau suivant :

Tableau IV. 8. Déplacements inter-étages sens X-X

Sens(x-x)
Etage Ux Uy drux Druy Max Max | Min ux | Min ux
ux uy
SOUS SOL 0.1 -0.0 0.1 -0.0 0.1 0.0 -0.0 -0.1
RDC 0.4 -0.1 0.3 -0.1 0.5 0.1 0.1 -0.3
Etagel 0.9 -0.1 0.5 -0.0 1.2 0.4 0.2 -0.7
Etage2 1.4 -0.1 0.6 0.0 2.1 0.9 0.5 -1.2
Etage3 2.1 -0.0 0.6 0.0 3.0 1.4 0.8 -1.7
Etage4 2.7 0.0 0.6 0.0 4.0 1.8 1.1 -2.2
Etage5 33 0.1 0.6 0.0 4.8 2.2 1.4 -2.7
Etage6 3.9 0.1 0.6 0.0 5.7 2.6 1.7 -3.1
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Tableau IV. 9. Déplacements inter-étages sens Y-Y

Sens(x-x)
Etage Ux Uy drux Druy Max Max | Min ux | Min ux
ux uy
SOUS SOL 0.0 0.2 0.0 0.2 0.1 0.0 -0.0 -0.0
RDC -0.0 0.7 -0.0 0.5 0.3 0.1 -0.3 0.1
Etagel 0.0 1.4 0.0 0.7 0.5 0.4 -0.5 0.3
Etage2 0.0 2.2 0.1 0.8 0.8 0.9 -0.7 0.9
Etage3 0.1 3.1 0.1 0.9 1.1 1.4 -0.9 1.5
Etage4 0.2 4.0 0.1 0.9 1.3 1.8 -1.1 2.3
Etage5 0.2 4.8 0.1 0.8 1.6 2.2 -1.4 3.0
Etage6 0.3 5.6 0.1 0.8 1.9 2.6 -1.6 3.7

1V.6.2. Vérification du déplacement au sommet :

Tableau IV. 10. Déplacement maximum sens X-X

() R 6y H(m) %
DEF max 39.01 3.5 136.05 26.44 0.60% <1% Vérifé
X
Tableau IV. 11. Déplacement maximum sens Y-Y
() R 6y H(m) %
DEF max 59.14 3.5 206.99 26.44 0.90% <1% Vérifé
X

1V.6.3. Vérification de ’effet P-A :
0=(Pk*DELTA Kk)/(Vx*H etage )<0.10

Py xA
6,= KTk =]
Vi xhy

Py : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau « k
».

Vk:Effort tranchant d’étage au niveau "k".
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Ak : Déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 ».

hx: Hauteur de 1’étage « k »

Sens X-X :

Tableau IV. 12.L’effet P-A sens X-X
Nivea Px Ak Vx H etag Ox 0x< 0.1
Sous-sol 0.00 0 0 0 / /
R.D.C 49188.23 0.1 764209 4.08 0.001578 CcvV
Etage 1 40088.38 0.3 740112 3.04 0.004779 CcvV
Etage 2 33532.57 0.5 699458 3.06 0.007833 CcvV
Etage 3 27841.53 0.6 645785 3.06 0.008453 CcvV
Etage 4 22150.03 0.6 572167 3.06 0.007591 ()Y
Etage 5 16458.53 0.6 477835 3.06 0.006754 ()Y
Etage 6 10790.68 0.6 358859 3.06 0.005896 CcvV
Etage 7 5117.94 0.6 202081 3.06 0.004966 (GAY
Sens Y-Y :

Tableau IV. 13 L’effet P-A sensY-Y
Nivea Pk Ak Vx H etag Ox 0x< 0.1
Sous-sol 0.00 0 0 0 / /
R.D.C 0.00 0.2 777708 4.08 0 CcvV
Etage 1 0.00 0.5 751970 3.04 0 [\
Etage 2 0.00 0.7 713706 3.06 0 CcvV
Etage 3 0.00 0.8 659319 3.06 0 [\
Etage 4 0.00 0.9 583449 3.06 0 CcvV
Etage 5 0.00 0.9 484763 3.06 0 CcvV
Etage 6 0.00 0.8 360174 3.06 0 (A
Etage 7 0.00 0.8 199613 3.06 0 CcvV

1V.6. 4. Vérification au renversement :

Le moment de renversement qui peut étre causé par 1’action sismique doit étre calculé par

rapport au niveau de contact sol — fondation.

Le moment stabilisant sera calculé en prenant en compte le poids total équivalent au poids de

la construction, au poids des fondations et éventuellement au poids du remblai, IL faut que :

M
S > 1.5

MRenversement
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Tableau IV. 14Vérification au renversement

Mstab Mrenv CS
Sens X -949018.57 43970.0743 0.046
Sens-Y 62725.115 48100.9476 0.077

IV.7. Conclusion :

Conclusion Lors de la modélisation, I’exigence qui a conditionnée les dimensions des
poteaux, poutres et méme la disposition des voiles a été la condition de I’interaction voile-
portique. En vérifiant cette interaction, les autres conditions du RPA99/V2003 se retrouvent
vérifiées d’elles méme (période de vibration, taux de participation massique). Les sections des

poteaux et des poutres déja définies par le pré dimensionnement ont ét¢ augmen
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Chapitre V Ferraillage des eléments porteurs

V.1 Introduction :

Les ¢léments principaux, sont les éléments qui interviennent dans la résistance aux actions sismique,
ainsi qu’aux actions dues aux charges permanentes et les charges d’exploitation. Le ferraillage de ces
¢éléments doit étre calculé de maniére a résister les combinaisons de différentes actions, en considérant
le cas le plus défavorable. Les réglementations en vigueur «BAEL91et RPA99» nous dictent un

certain nombre de combinaison avec lesquelles nous allons travailler

V.2 Etude de poutre :
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.
On distingue trois types de poutres, les poutres principales qui constituent des appuis aux poutrelles,
les poutres secondaires assurent le chainage, et les poutres paliéres.
Apreés détermination des sollicitations (M, N, T) on procéde au ferraillage en respectant les
prescriptions données par le RPA99/2003 et celles données par le BAEL99.
Les poutres sont étudiées en tenant compte des efforts donnés par le logiciel ROBOT.
V.2014.Combinés par les combinaisons les plus défavorables données par le RPA99/2003 :
- 135G +1.5Q
- G+Q
- G+Q=E
- 08GzxE

V.2.1 Ferraillage de poutre

V.2.1.1 Recommandation du RPA 99/version 2003

» Armatures longitudinales : RPA99/2003(art 7.5.2.1)

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est de

0.5% de la section totale du béton, c’est a dire AT#"= 0.5% xbxh

- Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :
* 4% de la section de béton en zone courante
* 6% de la section de béton en zone de recouvrement.

- Lalongueur minimale de recouvrement est de 50¢ (zone III).

- L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les Poteaux de rive et
d’angle doit étre effectué a 90°.

> Armatures transversales :
99



Chapitre V Ferraillage des éléments porteurs

- La quantité d’armatures transversales minimale est donnée par :
At=0.003 x S; x b.
- L’espacement maximum entre les armatures transversales, est donné comme
suit :
e St=min (h/4 ;12¢ ) dans la zone nodale et en travée si les armatures Comprimées sont
nécessaires.
e St <h/2: en dehors de la zone nodale.
- Lavaleur du diamétre est le plus petit diamétre utilisé.
- Les premiéres armatures transversales doivent étre disposées a Scm au plus du nu

de I’appui ou de I’encastrement.

V.2.2 Calcul le ferraillage

+  Poutre principale (35x50)
b=35cm;h=50cm;d=45cm; fs=25MPa ; fus = 2.1 MPa
FeE 400 ; fy, =14.17MPa

e

H
A
T_Aﬂ

51 b
FigureV.7. Section de pouter

- En travée :
M;=98.95 KN.m

> Armatures longitudinales :

_ Mya __ 9895x10° _ 0.85fcpg _ 0.85X25 _
Hu bd%fhy, ~ 35x452x14.17 fou = 6yb 1X1.5 14,17 MPa
e =0.00 <pl=0.392..........c Ccv

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires=A’= 0 (pivot A)
oau=1.25(1—/1 = 2pu )=1.25(1-v1 -2 x 0.09 ) = au=0.11
Z=d(1-0.4 au) =450(1-0.4x 0.11) =430.2 mm

A= Dhogs = L8 = 2% _ 3478 MPa
Zos Ys 1.15

98.95x10° x10°
A= ———————=661.28 mm> = 6.61cm?
430.2X347.82

> Pourcentage minimale des armatures :

Al =0.005%bx h = 0.005 x35%50 = 7.87 cm?
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» Condition de non fragilité :

- Selon BAEL:
Amin = 0.23 b.d ftfﬂ = 0.23 x350x450 x 25 =1.90 e’

A =Max (Acai; Amin 5 Amin)

A =Max ( 6.61cm?; 7.87 cm?; 1.90 cm?) = 7 cm?

On prend 6T14 =9.24 cm?
» Vérification des armateurs Solon le RPA99/2003 :

Zone courante :

A =0.04xb x h=10.04 x 35%50 = 70cm®> Aagop=9.24 cm?* ................. Ccv

Zone de recouvrement :

A=0.06x bx h=10.06 x 35 x 50 = 105 cm*> Auip= 9.24 cm’....................CV
> Longueur de recouvrement :

Lr=50¢ = 50x = 700 mm

Diamétre minimale des armatures transversales :

®t <min (P;; h/35; b /10)

dt<min (14 ; 11.42; 30)

Dt < 11.42 mm=>Pt = 8 mm

> Les armatures transversales :

A A=222 2931 em?
4 4

On prend : 4010 =3.14 cm?

At=

» Espacements des armatures transversales :
¢ Selon le RPA 99
Zone nodale :
St=min ( h/4;12¢ )
St=min (12.5; 12¢ )
St=12 cm
Zone courante:
St < h/2 =St < 50/2
St <25cm St=15cm
» Vérification des sections d’armatures transversales
AL . =0.003 xStx b= 0.003 x15x 35= 1,58cm’
Al =158 cm?><At=2.01cm2 ......oooiiiiiiiiieeiiiee e CvV
- Sur Appui :
M; = -195.94KN.m
» Armatures longitudinales :
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_Mappui _ 195.94x10° _ 0.85fcsg _ 0.85x25 _
Y bd fpy  350x4502x14.17 fou = 6yb ~  1x15 14,17 MPa
M =0.19 <pul=0.392.........ccccovmiiiinniiiiiii, Ccv

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires=A’= 0 (pivot A)
au=1.25(1—/1 = 2pu )=1.25(1-v1 -2 x 0.19 ) =au = 0.26
Z=d(1-0.4 au) = 0.45(1-0.4x 0.26) = 403.2

A= Mud_ 5o — 1 _ 200 _ 3478 MPa
Zos Ys 1.15

Agu= 2ZXA0CXA0_ 1307 16 1ime = 13.97cn?
403.2X347.82

> Pourcentage minimale des armatures :
Al =0.005xbx h =0.005 x35x50 = 7.87 cm?
» Condition de non fragilité :

- Selon BAEL :

Awin > 0.23 b.d %22 = 0.23 x350x450 x 255 =1.90 o’
A =Max (Acat; Amin ; Amin)
A =Max (13.97cm?; 7.87 cm?; 1.90 cm?)
On prend 8T16 =16.1
» Vérification des armateurs Solon le RPA99/2003 :
Zone courante :
A =0.04xb x h=10.04 x 35%50 = 70cm®> Aagop= 16.1cm?................. CvV
Zone de recouvrement :
A=0.06x bx h=10.06 x 35 x 50 = 105 cm*> Aip= 16.1cm?....................CV
Longueur de recouvrement :
Lr=50¢ = 50x16 =800 mm
» Diamétre minimale des armatures transversales :
@t <min (P;; h/35; b /10)
®dt<min (14 ; 11.42; 30)
dt < 11.42 mm=>Pt =8 mm

> Les armatures transversales :

At :A:l: At= % =4.02 co?

On prend : 4012 =4.52 cm?
> Espacements des armatures transversales :
¢ Selon le RPA 99

Zone nodale :
St=min ( h/4 ;12¢ )
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St=min (12.5;12¢ )
St=12 cm

Zone courante:
St<h/2 =St<50/2

St <25¢cm St=15cm

> Vérification des sections d’armatures transversales

At . =0.003 xStx b= 0.003 x15x 35=1,58cm?
AL =158 cm>< A t=2.0lcm2

> Vérification de la contrainte de cisaillement :

Ty STy
Ty _1028.12><103_653MP
T pxd 350x450 4
= min(o.z f;zg ;4MPa) = 7, =3.33 MPa
S

Ty = 6.53 MPQ < Ty =333 MP@ eveevscos oo e eeeeeeee e oo e oo

il y a de risque de cisaillement.

> Veérification de la fléche :

As _ 9.24 x10? 42 42

bxd  350x450 0.005 = 7 = 200 = 0.0105
he o Meser

Donc la fléche est vérifiée

CNV

TableauV.22: Armatures des poutres

Poutre Travée Appui As cm? Ascm? | As Travée |As Appui
M (ELU) As M(ELU) As adoptée | adoptée
KN.m Calculée KN.m | Calculée en en Appui
(cm?) (cm?) | Travée
P1(35x50) 98.95 6.61 |-195.94 13.97 9.24 |16.1 6T14 8T16
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| - - IHA14
. [
!\ u s
- 2 HA 14
50 cm ) ) 2CadHA 8
2 HA 14
| |8 ’ *
[ ] IHA14
35cm

Figure V.2. Schéma de ferraillage de poutre principale (35x50 cm?)

V.3 Etude du Poteaux :
Ce sont des éléments porteurs verticaux en béton armé, ils constituent des points d'appuis pour
transmettre les charges de la superstructure aux fondations, ils sont sollicités en flexion composée.
e Combinaisons des charges :
En fonction du type de sollicitation, on distingue les différentes combinaisons suivantes :
v" Selon BAELY1 : (Situations durables)

{ELU: 1,35G + 1,5Q
ELS: G + Q

v Selon RPAY9 : (situations accidentelle)

{G+QiE
08G + E

Sachant que :
v La combinaison (0,8.G + E) donne un ferraillage inférieur au niveau des appuis.
v La combinaison (G+Q + E) donne un ferraillage supérieur au niveau des appuis.
V.3.1 Ferraillage des poteaux :
e Méthode de calcul :
Le poteau est un élément porteur qu’est soumis a un effort normal de compression et un effort
tranchant, il a des moments de flexion a sa tété et a sa base. Donc le poteau est soumis a la flexion
composée et On a 1 type de poteaux a étudier :
= Poteaux (35 x 50) cm?
»  Armatures longitudinales proposés par le RPA99 :
Les armatures doivent étre & haute adhérence droite et sans crochets.
Selon le paragraphe 7.4.2.1. :

- Le pourcentage minimum imposé est :
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Amin=0,9 % x b x h — zone 111
- Le pourcentage maximum imposé est :
Zone courante :
Amx=4% xbxh
Zone recouvrement :
Amx=6%Dbxh
- Le diameétre minimum de I’acier est : @min = 12mm
- Lalongueur de recouvrement minimale est : 50 &— zone 111

- La distance entre les barres verticales doit étre < 20 cm — zone 111

V.3.2 Calcul du ferraillage :
b=35cm; h=50cm;d=45cm; fs=25MPa ; fus = 2.1 MPa ; FeE 400
fou =14.17MPa ; y, = 1.15

54

=

T"Aﬂ_

=t b

Figure V.3 :Section d’un poteaux

ELU=1.35G+1.5Q

On chosé ELU le plus défavorable :
N max =111.40 KN
M cor =46.11 KN.m

€o N 11140 041 m=41cm
o< §=52—°=25 Il e CNV

Le centre de pression est a I’intérieur de la section entre les armatures AA’.
e,— max (2cm ; L/250) = max(2cm ; 1.224cm) =2cm
er=epte, =41+2=43 cm

Ly 0707 x L, _0.707 x 306

- — 432
h h 50 am
L—f<max(15-2oﬁ)=max(15-172):> LY 4320m <172 cv
< 120 :17. L= <172
A=3.462L=1495<50
0.85
=285 __ 78
1+0'2E
oL (2+a.0) =250 (2 4078 x2) = 0999 cm
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M. = (er+e2 ) Ny = (0.43+0.0099 ) 111.40 = 49.01 KN.m

Mu=M,+N, (d- g) =49.01 +111.40%(0.45 - =2 =71.29 KN.m

_ Mys _ 71.29x10° _ 0.85fcyg _ 0.85x25 _
Hu bd%fp,  35X452x14.17 fou = 6yb 1X15 14,17 MPa
Hu=0.07 <pl=0.392.....oiriiiii (Y

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires=A’= 0 (pivot A)

au=1.25(1—/T = 2pu ) = 1.25(1—V1 — 2 X 0.07 ) =cu = 0.09
Z= d(1-0.4 o) = 450(1-0.4x 0.09) = 433.8

A= Mua_y ;o — 18 _ 200 _ 3478 MPa
Zos Ys 1.15

71.29x10° x103
A= —————=472.48 mm? = 4.72 cm?
433.8 X347.82

A=Acal - ™ = 4.39 em?

Os
> Pourcentage minimale des armatures :
Al in = 0.009xbx h = 0.008 x35%50 = 15.75 cm?
» Condition de non fragilité:

- Selon BAEL :
1

Amin =023 b.d ftfﬂ = 0.23 x350x450 x2% =190 em?

A =Max (Acat; Amin i Amin)

A =Max (4.39 cm?; 15.75cm?; 1.90cm?) =15.75cm?

On prend : 6HA20=18.85¢m’
» Vérification des armateurs Solon le RPA99/2003 :

Zone courante :

A=0.04xbxh=0.04 x 35x50 = 70cm*> Augop= 18.85cm*................. Cv

Zone de recouvrement :

A=0.06x bx h=0.06 x 35 x 50 = 105 cm®> Aagop= 18.85 cm”.....................CV
» Longueur de recouvrement :

Lr=50¢ =50x =1000 mm

Diamétre minimale des armatures transversales :

@t <min (P;; h/35; b /10)

dt< min (20 ; 11.42; 30)

ot < 11.42 mm=>>Pt =8 mm

> Les armatures transversales :
A 18.
At ;41=> At= 8785 = 4.71cn?

On prend : 4912 = 4.52 cm?
» Veérification de la section de poteau : BAEL 91(B.8.4.1)
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Vérification au flambement : On doit faire la vérification suivante : Nmax < Nu

B, X AX
Nu:alrfc28J+ fe
0.9Xyp Vs

Avec :
N, : Effort normal ultime.

o : Coefficient réducteur tenant compte de la stabilitéa= f( A).
A : Elancement d’EULER [%] .

Lf: Longueur de flambement

i: Rayon de giration[ \/g].
I: Moment d’inertie de la section par rapport a I’axe passant par son centre de
o L bh?
gravité et perpendiculaire au plan de flambement [I :E]'

A : Section d’acier comprimée.

Br : Section réduite d’un poteau, obtenue en réduisant de sa section réelle 1cm d’épaisseur sur toute sa
périphérie :

(Br = (a-2)(b-2) (Br = (50-2)(35-2) = 1584cm? .

Selon le BAEL 91 modifié 99 :

085
1402 (2)°

=A< 50
a—06(—)2=>50<l<70

A = max (7\)( ; 7\\')

1;=0.7 x 1p=0.707 x3.06 =2.16 m
A= 2v3Lay =2v3 1

A = 2\/—216}“{ 2\/—216

Ax = 21.38 ;Ay =14.96

A=max (21.38,14.96)

donc A=21.38< 50

0.85 — 0.79
T 1402 o
N, = 0.79 l1584X102X25J 2689x400 _ 3252x106 N
0.9%x1.5 1.15

Nmax =111.40 KN < N, =3252.63 KN
il n’y a pas de risque de flambement.
» Vérification aux sollicitations tangentes :
Selon le RPA 99 (Art: 7.4.3.2) :
W <Ty
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T, _ 2009.98 x 10°

- - = 12.76 MP
T d T T 350 x 450 @

Tu = Pa X feas
Avecp; =0.04=>Si:Ag=5
T, = 0.04 X 25 = 1.87MPa

T, = 12.76 Mpa < T = 1.87 MPQ e oo oo oo evervs s os s s CNV
SHAL
A
Q L ® 8.0
i l_._.. A
v
50 cm
b o e
h '
® é e 0 0
|
Y !
J&em
< _ >

Figure V.4. Schéma de ferraillage de poteau 35%50 cm?
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V.4 Etude des voiles

V4.1 Ferraillage des voiles
Le modeéle le plus simple d’un voile en béton armé est celui d’une console parfaitement encastrée
a la base. Le voile est sollicité par un effort normal N et un effort tranchant V constant sur toute la

hauteur, et un moment fléchissant M qui est maximal dans la section d’encastrement.

. [

i
77777 7777
L

FigureV.5.Sollicitation sur un voile plein.

En général, le ferraillage du voile est composé d’armatures verticales concentrées aux deux
extrémités du voile ou dans les ailes (pourcentage po), d’armatures verticales uniformément reparties
(pourcentagep) et d’armatures horizontales (pourcentage p.), elles aussi uniformément réparties. Les
armatures verticales extrémes sont soumises a d’importantes forces de traction /compression créant
ainsi un couple capable d’équilibrer le moment appliqué. A la base du voile, sur une hauteur critique,
des cadres sont disposés autour de ces armatures afin d’organiser la ductilité¢ de ces zones. En fin, les
armatures de 1’ame horizontale et verticale ont le rdle d’assurer la résistante a I’effort tranchant. La

Figure suivante présente la disposition des armatures dans un voile.

il

B === =il "

L—

&N ] L~

Ia raii|
Aile
(aire B)

R

FigureV.6.Disposition de ferraillage dans un voile.
Les voiles travaillent a la flexion composée ils seront donc ferrailles sous effort normal « N » et le
moment fléchissant « M » Ces efforts sont tires directement du ROBOT, avec lessollicitations issues

des combinaisons sous-dessous eton prend les plus défavorables :
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- Moment maximal avec son effort normal correspondant : Mmax —N correspondant
- Effort normal maximal avec son moment correspondant : N max —>Mcorrespondant

- Effort normal minimal avec son moment correspondant : Nmin —M correspondant

V.4.2 Les combinaisons d’action :
Les combinaisons d’action sismique et d’action due aux charges verticales a prendre en considération
sont données ci-aprés : Les réglementations en vigueur BAEL et RPA99/ V2003 exigent les

combinaisons ci-contre :

V.4.2.1 Etat limite ultime :
o Situation durable et transitoire : 1,35 G+ 1,5Q
e Situation accidentelle: G+ Q+E , 0,8 £ E

V.4.2.2 Etat limite de service : G+ Q

V.4.3 Calcul de ferraillage des voiles par la méthode des contraintes

La contrainte maximale (o1) et minimale (02) sont calculées par la méthode de NAVIER (méthode

. . N — MV
des contraintes) par la formule suivante 054 = A + -

Avec :

N : effort normal appliqué ;
M : Moment fléchissant appliqué

S : Section transversale du voile

V : Distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée

I : moment d’inertie.

On trouve alors que la section soit :

-Section enti¢rement comprimée.

-Section partiellement comprimée.

-Section entiérement tendue.

*Section entiérement comprimée (cg > 0 et od > 0)) :

Du fait d’un schéma linéaire des contraintes, on pourra considérer qu’une section entiérement
comprimée si la résultante Nu reste a 1’intérieure du noyau central (L/6 pour un voile rectangulaire).
Le DTU23.1 permet de découper la zone comprimée en bande de longueur d;, tel que :
he 2Lc

d; < min(z, 3

Avec : L. : longueur de compression et h. : hauteur de 1’étage.
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G2
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Si la contrainte moyenne d’une bande ne dépasse la contrainte de béton non armé, on ne disposera pas
d’armatures de compression. Si cette contrainte est supérieure a la contrainte du béton non armeé, on
détermine alors les armatures verticales de compression, ou on augmente les dimensions du voile.

La section d’armatures verticales est déterminée comme étant une section sous compression simple, on
utilise la relation donnée précédemment : Nu < Nu, lim

Avec, Nu : la résultante des efforts de compressions définie dans le diagramme précédent sur une
bande di ;

Nu, lim : la force de compression limite de la section du voile. Elle est exprimée par :

B,. f
Ny, lim = a ﬁ-}—AS =
0.9.yp Ys

*Section partiellement comprimée (cg <0 et od > 0):

Pour la zone tendue, on pourra la divisée en bande de méme section d’acier par unité de longueur,

celle-ci corresponda la contrainte maximale de
traction du béton de la bande (on pourra
prendre la contrainte moyenne de la bande

pour un voile rectangulaire). On calcul le

volume des contraintes de traction pour la : ;

2

zone tendue.

di . d2 ds
Lc

Lc: étant la longueur de la zone comprimée : Lt

»
4
R D SEETEE
<
L
-4-

-

-4

Lr: étant la longueur de la zone comprimée.

L :LL
¢ o5+ 0y

Lr=L-Lc

V.4.4 Principes de dimensionnement réglementaire selon le RPA99/V2003
» Aciers verticaux :
Lorsqu’une partie du voile est tendue sous 1’action des forces verticales et horizontales, I’effort de
traction doit €tre pris en totalité par les armatures, le pourcentage minimum des armatures verticales

sur toute la zone tendue est de 0,2%.
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Il est possible de concentrer des armatures de traction a I’extrémité du voile ou du trumeau, la
section totale d’armatures verticales de la zone tendue devant rester au moins égale a 0,20% de la
section horizontale du béton tendu. Amin= 0.20% Xlyoite X€yoite

-Les armatures verticales sont disposées en deux nappes paralléles aux faces des voiles.

Les barres verticales des zones extrémes devraient étre ligaturées avec des cadres horizontaux dont
I’espacement ne doit pas étre supérieur a 1’épaisseur du voile.

A chaque extrémité du voile (trumeau) I’espacement des barres doit étre réduit de moitié sur 1/10 de la
largeur du voile. Cet espacement d’extrémité doit étre au plus égal a 15cm.

La Figure suivante présente la disposition des armatures verticales dans les voiles.

D2 _ D
® [ J
3 E >4HA10
® o
L/10 L/10

Disposition des armatures verticales dans les voiles

» Aciers horizontaux :

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de 10pDans
le cas ou il existerait des talons de rigidité, les barres horizontales devront étre ancrées sans
crochets si les dimensions des talons permettent la réalisation d’un ancrage droit.

» Dispositions communes aux aciers verticaux et horizontaux :
Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales des trumeaux, est donné
comme suit :
*Globalement dans la section du voile 0,15%
*En zone courante 0,10%
L’espacement des barres horizontales et verticales doit étre inférieur a la plus petite des deux
valeurs suivantes : S < min (15.e et 30cm)
Les deux nappes d’armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au metre carré.
Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers 1’extérieur.

Le diamétre des barres verticales et horizontales des voiles (a I’exception des zones d’about)
ne devrait pas dépasser 1/10 de 1’épaisseur du voile (¢p<e /10).

Les longueurs de recouvrement doivent étre égales a :
40¢ pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts est possible.
20¢ pour les barres situées dans les zones comprimées sous 1’action de toutes les combinaisons
possibles de charges.

Le long des joints de reprise de coulage, I’effort tranchant doit étre pris par les aciers de couture

dont la section doit étre calculée avec la formule :
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A =11

Cette quantité doit s’ajouter a la section d’aciers tendus nécessaires pour équilibrer les efforts de

traction dus aux moments de renversement.

V.4.5 Ferraillage des linteaux
Les linteaux (Figure 3) sont des ¢éléments considérés comme des poutres courtes de faible raideur bi-
encastrés dans les trumeaux. Sous I’effet d’un chargement horizontal et vertical le linteau est sollicité

par un moment M et un effort tranchant V. Alors, les linteaux sont calculés a la flexion simple.

Elément de refend (£2,, E)
(Trumeau 1)

Elément de refend (£2,, £)
(Trumeau 2)

Linteau

(L E”)

UL

Figure V.7. Refend a une file d’ouvertures

Le ferraillage des linteaux comprend (Figure 4) :

*des aciers longitudinaux de flexion (Aj) ;

*des aciers transversaux (A) ;

*des aciers en partie courante (aciers de peau) (A.) ; *des

aciers diagonaux (Ap) si nécessaires.
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FERRAILLAGE DU LINTEAU

At 2|

£ e,

FigureV.8.Disposition des armatures nécessaire dans le linteau.

La contrainte de cisaillement dans le béton est limitée comme suit :

| <

Tb = S T= O.chzg

o

b.
Avec:V = 1.4 V&
A. Premier cas : 1,< 0.06 fog

Les linteaux sont calculés en flexion simple (avec les efforts M et V). On devra disposer :

[1Des aciers de flexion longitudinaux (A;) inférieurs ou supérieurs calculés par la formule :
M
7.1,

A]=

Avec,
M : moment di & I’effort tranchant V = 1.4 V!

[1Des aciers transversaux (A) :
- Cas des linteaux longs () g = % > 1) I’espacement des armatures transversales s doit étre :

A f.z
v
- Cas des linteaux courts (A< 1 ) : ’espacement des armatures transversales s doit étre :
A fol
S<——t€&
V4 A f,

S<

Avec V =Min (Vi, V)
Mci+ Mg

1)

Avec : Mci et Mcj moments « résistants ultimes » des sections d’about a droite et a gauche du linteau

de portée 1;; (Figure 5) et calculés par : M. = A f. z
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+ ‘#&\“\'
e

3

Mg

Mcj

| 1111 RS
).

FigureV.9.Cas du linteau court.

B. Deuxiéme cas : ©,> 0.06 foxs
Dans ce cas, il y a lieu de disposer les ferraillages longitudinaux (supérieurs et inférieurs),
transversaux et en zone courante (armatures de peau) suivant les minimum réglementaires. Les efforts
(M, V) sont repris suivant des bielles diagonales (de compression et de traction) suivant 1'axe moyen
des armatures diagonales Ap a disposer obligatoirement (Figure 6).

Le calcul de ces armatures se fait suivant la formule :

Ap= —Y avec V=V, (sans majoration)
2fe sina

h-24d’ .
Avec tana = Tz ( Figure 10)

I QN - -~ v
i A )2)2‘/ ~COUPE-AA-
Fz\~ L = = Ap
\s\k = = i
N [ =
—Eee] BT
I
oSS |
| & 'ue
' ssShq Aj .
———— ; N
4 T A
A, A} =0.0015 bh
A, =0.0020 bh
Ap =0.0015 bh Si Tp > 0.06 foog A, =0.0015 bs si T, =0.025 f,q
Ap =0 Si T, <0.06 f oq A, =0.0025 bs si T, > 0.025 f g

FigureV.10.Armatures de linteaux (RPA 99/version 2003)
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Fe oy

FigureV.11.Efforts dans les bielles du linteau (RPA 99/version 2003).

V.S Exemple de calcul :
Nous prendrons comme exemple de calcul le voile longitudinale de longueur L= m, dans la premiere
zone (sous-sol + RDC). Ainsi le ferraillage sera calculer pour la longueur tondue du voile la partie
restante sera ferrailler par symétrie.

- On va exposer un seul exemple de calcul parallele a x-x* (voile Vx1).et les autres seront

résumés dans un tableau.

Soit Ie voile pleinth=4.82 m; d=0.9h=4.33m ; d’=0.14m; e =20 cm

» ELU: 1.35G+1.5Q

Armatures verticales :

Mmnax=16378.29 N.m

cor=1118.20 N
M >0 et N > 0 : ’armature dans la partie inférieur et le centre de pression dans la partie supérieur de

centre de gravité.
M _ 1637829

€=\ = J11820 =14.64 cm
e0<% = ‘l'zﬂ 3 % o4 7 £ R 44 /4

Le centre de pression est a I’intérieur de la section entre les armatures AA’.

Donc la section entiérement comprimée

Mua =M, +Nyx (d - 2) = 16378.29 + 1118.20x (4.34 - 22 ) = 1853641 N, m

— Mua _
by = ggor = 0.0003

i, = 0.0003<p, = 0.392

IL n’y a Pas d’armature comprimée (A’= 0) Pivot A.
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oau=1.25(1—v1 — 2 x 0.0003 ) =au=0.0004
7= d(1-0.4 au) =4.329 cm

Acu= Jud_y 5o = 1€ _ 200 _ 3478 MPa
Z os Ys 1.15
Agq = 3641007 _ 4531 1mm? = 12.31em?
4329 xX347.82
A=A —N=1231 221820 _ 1977 cm
o 347.82

» ACC:GHQ+E:
Mcor= -12530.50 N.m
Nimax= 5535.56 N
M < 0 et N >0 : I’armature dans la partie inférieur et le centre de pression dans la partie supérieur de

centre de gravité.

o M _ 1253050
"N ~ 553556

h 4.82

e0<3 =—=241cm.. TSR A /4

=2.26 cm

Le centre de pression est a I’exterieur de la section , donc la section est partiellement comprimée

Mua =My +Ny % (d - 2) = 5535.56 +12530.50 (434 - 222) =29719.43N . m
Mus  _ 4.0006
M=y a2ty

1, 0.0006<p,; = 0.392
IL n’y a Pas d’armature comprimée (A’= 0) Pivot A.
au=1.25(1—/1 — 2pu ) =au = 0.0007
Z=d(1-0.4 au) =4.329 cm

Acu= ud_y 56 = 18 _ 20 _ 3478 MPa
Zos Ys 1.15
At = —28010__g50 42mm? = 8.50 cn?
43.29 X347.82
A= Ac ———850 4p 233336 _ g 35 2
347.82

Apres le calcul des sections longitudinales dans les 2 cas, on obtenu la combinaison plus défavorable
est:G+Q+E
Pourcentage minimale des armatures verticales :
- Selon RPA :
AWM = 0.002 x I, x e

Pour le calcul de It on doit déterminer les contraintes :

N+MV
°TBET
Avec :
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N : effort normal appliqué.

M : moment fléchissant appliqué.
A : section transversale du voile.
I : moment d’inertie.

V : distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloigné

o1 = %i # — -2.42MPa
o2 = %i @ —1.48 MPa
L= —2 1 =—2%  +482 =299.08 cm

o +aot 2.42+1.48
> Lalongueur de la zone comprimée

L.=L-L{=182.92cm

» Calcul de contrainte o ;3 :
0y _ 03
L, (L;—b)

_o1(L=b) _ 2.42(299.08-35)
03 =

1, 9908 =2.13 MPa

> Vérification des sections d’armatures verticaux (Poteux)

_ (01+03)bh _ (2.42+2.13)50x35

F 2 =398.13 KN
A, =L 2% 10 =11.44 e
o 347.82
Avj: 11 1.4 X583.22X10 % 299.08 :1602 cm
347.82 482

Apot = Ay +Aj=16.02 +11.44 =27.46 cm?
» Vérification vis — vis Selon RPA

A =0.002x( Lt —b)a + bh = 17.50 cm?

Donc on prend : 4 T20 = 12.6 cm? et 4 T16 = 8.04 cm?
» Condition de non fragilité :

- Selon BAEL :

Amin=0.23b.d fezs _ 0.23 x0.2x4.33 x 2L 2.28 cm
fe 400

A =Max (A5% ; Apin)
A =Max (12.77 cm?*; 2.28 cm?) =12.77 cm?
On prend 10HA14 = 15.4 cm?
» Vérification des sections d’armatures verticales
- Selon RPA
e Zone courant :
A=0.001xbx h=0.001=2.1 cm2 < Auiop=15.4 cm?.......... CV
e Section globale du voile :
A=0.0015xbx h=0.0015=3.15 cm2 < Awop=15.4 cm’........CV
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» L’espacement des barres verticales :

e Zone courant :
S<min (1.5¢ ; 30 cm) = min(30cm ;30cm) = 30 cm
S=25cm.

e Zone d’about :
S/2=25/2=12.5cm

» Vérification de diamétre des barres verticales :
d<e/10 d=14mm <20mm............... Ccv

> Longueur de recouvrement

e Zone qui peut étre tendue.
Lr=50 ¢ =700 mm

e Zone comprimée sous ’action de toutes les combinaisons.
Lr =20 ¢ =280 mm

> Vérification au cisaillement :

- Selon RPA :
TbSi'b = beO.ZfLQg:SMPa
™= hd
V, =04V = 04 X360.98 = 144.39 KN
_ 144.39 x 103 — 0.16MP
™= 200x4330 ¢
Donc Ty = 0.16MPa < Ty = S5MPQ ....ccvoeeeeeeeaen.. cV
- Selon BAEL :
T, <Ty
Ty
W= (4~ 0.16MPa
f
T, = min (0.15 % ; 4MPa) = min(3.33 MPa ;4 MPa) = 3.33 MPa
b
Donc 7, = 0.16MPa < 7T, =333 MPQ .....cccveeeeeen.. cV

» Armatures horizontales :
Pour le calcul des sections d’armatures horizontales utiles, on utilise la formule
suivante :

- Selon BAEL :

4, 154
A = T" = —— = 3.85cm’

- Selon RPA :

AS%=0.0015xbxh =1.44 cm>

A = max (A ; A7) = max (3.85cm?% 1.44 cm?) = 3.85 cm?
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On prend : On prend : SHA12 = 5.65 cm?
Longueur de recouvrement
Lr=10¢= 120 mm

» L’espacement des barres :

» Armatures horizontales :

pour chaque nappe 5®12 par ml; et St =20cm.

épingle@8 10HA14(st20)
4720 4720

e 5HA12(st20 i
l l. £ I

.MHNMHI““MMHIM&

50

4.82cm

V.6. Conclusion

Les éléments principaux jouent un réle prépondérant dans la résistance et la transmission des
sollicitations. Ils doivent donc étre correctement dimensionnés et bien armés. Les poteaux ont été
calculés et ferraillés avec le logiciel EXPERT ROBT /V15. Et le minimum du RPA. Les poutres sont
ferraillées avec les sollicitations obtenues par le ROBOT Autodesk Les voiles de contreventement ont
été calculées a la flexion composée avec les sollicitations données par le EXPERT ROBT /V15.Les

ferraillages adoptés respectent les recommandations du RPA99/V2003 et du BAEL91
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ChapitreVI. Etude de I’infrastructure

VI.1. Introduction
Les fondations ont pour but de transmettre les charges et les surcharges de la superstructure au
sol, leur choix dépend essentiellement de la contrainte du sol et des charges de 1’ouvrage

» On distingue trois types de fondations :

VI.1.1 Fondations superficielles :
Elles sont adoptées pour les sols de bonne capacité portante qui se trouvent a une faible
profondeur. Elles permettent la transmission directe des efforts au sol, cas des semelles

isolées,semelles filantes,radiers.

VI.1.2 Fondation semi-profonde :
Ce type de fondation est utilisé¢ lorsque des fondations superficielles ne peuvent étre réalisées
et que des fondations profondes ne sont pas nécessaires. Ce type de fondation permet aussi de
se prémunir contre le phénomene de gel et de dégel des sols. Le type de cette fondation est les

puits

VI1.1.3 Fondations profondes :
Elles sont utilisées dans le cas ou le bon sol se trouve a des profondeurs trés importantes qui

dépasse les dix metre environs. Les pieux sont un type de fondation

V1.2 Facteurs de choix du type de fondation
Le choix du type de fondation dépend en général de plusieurs paramétres dont on cite :
e Lanature de I’ouvrage a fonder : pont, habitation, industriel, souténement
e Lanature du terrain : connaissance du terrain par sondages et définition ds ses
caractéristiques.
e Les caractéristiques du sol qui doit supporter 1’ouvrage.

e La capacité portante du terrain de fondation.

La charge totale transmise au sol.

La facilité de réalisation.
» Donc En ce qui concerne notre ouvrage, on peut choisi entre :
v Semelle isolée.
v Semelles continues (semelles filantes sous murs).
v Radier général
Nous proposons en premier lieu les semelles Radier général comme solution.
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V1.3 Etude des fondations

VI1.3.1 Calcul de surface revenant a la semelle :
La surface des semelles doit étre inféricure a 50% de la surface totale du batiment (Ss/Sb <50
%).
D’apres le rapport du sol, la structure sera fondée sur un sol dont la contrainte admissible est

de 1.75 bars pour une profondeur 3 m.

. N
La surface de la semelle est donnée par :0,; = S—S < Os01
S
N, N
Os01 = —S='SS =
Ss Osol

Avec :
0501 = 1.75 Bar
N : Effort normal appliqué sur la fondation.
Ss : Surface totale des semelles.
Sp : Surface totale du batiment.

N;s = 55822.16KN

55822.16
175

= 318.98 m?

Ss=

Sp=31.35 x22.36 =700.986

Les surfaces des semelles et les charges appropriées sont représentées dans les tableaux

suivants
TableauVI.1 : La surface revenant aux semelles
Ns (KN) 0501 (KN/m?) Ss (m?) Sp(m?)
55822.16 175 318.98 700.986

.. s 318.98
IL faut vérifier : == = ——
S,  700.986

= 45.50% < 50%

Donc on choisit une semelle, Radier général

Poteau b

P
Nervure —" /

hN

|

/

|
|— Dalle du radier

ht ||

Figure VI. 1. Radier général.
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VI1.4. Fondations (radier général) :

VI1.4.1 Définition :
Le radier c'est une surface d'appui continue (dalles, nervures) débordant I'emprise de
I'ouvrage, elle permet une répartition uniforme des charges a transmises tout en en

résistant aux contraintes de sol.

VI1.4.2 Calcul du radier
- un radier c’est une semelle unique de trés grandes dimensions commun entre tous
les poteaux et voiles supportant toute la construction.

- Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité

VI1.4.3 Pré-dimensionnement du radier :
Le radier général supporte la somme des charges permanentes est charges d’exploitations
dues a la Superstructure

Gr: la charge permanente totale. QT : la charge d’exploitation totale.

Combinaison d’actions :
a L’E.L.U:Nu =73240.78 KN
a L’E.L.S:Nser = 55822.16 KN

V1.4.3.1 Surface minimale du radier :
N

N - N
Osol = = < Ogol = oS 2=
S S Osol

On prend un débord de 80 cm de chaque coté dans les deux directions ce qui nous

donne une surface d’assise Sradier = 318.98 m?.

V1.4.3.2 Pré dimensionnement du radier :
L’épaisseur du radier doit satisfaire les conditions suivantes :

a) Condition forfaitaire :

L L

—<d<— 68 <d<29.

25_d_20:>2368_d_296
[ =5.92

b) Condition de cisaillement :
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_ <0,06f.,s=>d> Vu
T xd = e T =067 b

Avec ; Vu : I’effort tranchant ultime d’une bande de un métre linéaire.

1 Nu L 1 73240.78
v, =2t mx(; b mx 100 VS22 _ 679 64 KN
Doncd = —2%_ = 4,53 cm

0,06Xx 25X100

Donc : h >d+c=4.53 +5 =9.53 cm
Soit : d=36cm , h=40cm

V1.4.3.3 Dimensionnement des poutres de libage :

Comme le radier est considérer comme un ¢lément rigide, la poutre de libage doit respecter la

condition de rigidité suivante :

been<l o o 22 h <32 6578 < h < 98.66
9 6 9 6
bzﬁzﬁzw.mm

10 10

On opte pour b= 60cm

h=90cm; d=81cm

On prend comme dimension { b= 60

V1.4.3.4 Vérification des contraintes :

On doit vérifier la de sol sous radier a L’ELS sous I’action de la superstructure ainsi son
poids propre et compris les nervures.

a) Poids propre du radier :

a-1) Dalle : Gradier = yo(h: XS;) = 2.5 (0.4%x318.98) = 318.98 KN

a-2) Nervure : Gnervure= Yb (( hp- hr )% by XY Li) = 2.5((0.9 - 0.4)x 0.6x 223,44) =
167.58 KN

Nser-T = Nser + Gradier +Gnervure = 55822.16+ 318.98 + 167.58 = 56308.72

Nger—t _ 56308.72
Sraq  318.98

= 176.53 KN /m?
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b) La longueur élastique :

La longueur ¢élastique de la poutre de libage est donnée par :

Avec:
I : Inertie de la poutre : I =bh*/12 = 0,6 (0,9)* /12= 0,04m .m*.
E : module d’élasticité du béton, E = 3216420 t/m?.
b : largeur de la poutre b =0.60 m.
K : coefficient du raideur de sol
p

3 3 -
0.5 Kg/cm™ Trés mauvais sol

k= < 4Kg/cm’ Sol moyen

12 Kgfcmi Trés bon sol
-

L. = i/4><3216420><0.021 — 40.05m
xX0.05
Linax =5.92m< §40.05Le= 5.92M< 62.88M ..o CV

Liax : 1a longueur maximale entre nues des poteaux.
Donc la poutre de libage se calcule, comme une poutre continue (nervure) soumise a la

réaction du sol (répartition linéaire).

V1.4.4. Evaluation des charges pour le calcul du radier :

V1.4.4.1Pour le Ferraillage

N | MyxV
cl,2 :Eix_x

X

Nu-T = Nu +1,35(Gradier +Gnervure) =7389.76 t

Ny-T Ny-T
Omax = l;r = l;_ = 23.16t/m?

r

Oradier =Yb * h = 1t/m?

Omax - Oradier — 12,88 - 1,00 = 22,16 t/m2
VI1.4.5 Ferraillage du radier :

VI1.4.5.1 Ferraillage des dalles :

Soit une dalle reposant sur 4 c6tés de dimensions entre nus des appuis Lx et Ly
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ChapitreVI. Etude de Pinfrastructure

avec Lx < L.

Pour le ferraillage des dalles on a deux cas :

1€ cas :
Si :a= Ly/ Ly 20,4 La dalle portante suivant les deux directions.

1. a-Les moments sont données par :

Mox =px.q.Lx 2 ; Moy = py.Mox.

1. b-Moment en travée :

Mt=0,85Mo..........cevtnnne. panneau de rive.
Mt=0,75Mo...........cu..... panneau intermédiaire.

1. b-Moment sur appuis :

Ma=04Mo........cvenvnnnnn appuis de rive.
Ma=0,5Mo........ccevnnnn appuis intermédiaire
28me cqg

Si: a=Ly/Ly< 0,4 La dalle se calcule comme une poutre continue dans les sens de
la petite portée.

Pour notre cas, on prend le panneau le plus défavorable (le plus grand)

VLS. Exemple de calcul :
o= Lx/Ly=4,20/5,92 = 0,70 =0,4
La dalle porte dans les deux sens.

02 _o Uy = 0.0743
v=0.2 Pour a =0.7 {My — 05817
MOx = px.Q.L*x

Mox= 0,0743%22,16%(3,60) 2=21.34tm

MOy = py.Mx = Moy =0,8251%x21.34=12.41 tm
v En travée :

e Sens x (inter) :
M= 0.85Mox = 18.14 t.m

Mex 18.14 x10% 0.85fc 0.85 x25
= zt = = fou = 2= =14,17 MPa
bd*fpy  100x362x14.17

6 yb 1X1.5
1= 0.098

u
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ChapitreVI. Etude de Pinfrastructure

Mo =0.098 <pl=0.392......cccoiiiiiiiiii, Cv

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires=A’= 0 (pivot A)
au=1.25(1—/1 — 2pu ) = 1.25(1—V1 — 2 x 0.098 ) =au = 0.12
Z=d(1-0.4 au) = 360(1-0.4x0.12) = 342.72

A=M oo =L % — 347.8 MPa

Z os ys 1

18.14x10% x103
=——=15.1 cm?
344.16X347.82

On adopte : 6T18=15.3 cm*ml, S¢=16 cm

e Sens-y :(rive)
Mty: 0.75M0y = 9.31

My, 9.31x10° Fou = 0.85fCos __ 0.85x25
bd*fh,  100x362x14.17 P T @yp T 1x15

o =0.051 <pI=0.392....00oieeeeeiieeeeieee . Ccv

=14,17 MPa

Hu

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires=A’= 0 (pivot A)

au=1.25(1—/1 — 2pu ) = 1.25(1—V1 — 2 X 0.051) =au = 0.065
Z=d(1-0.4 au) = 450(1-0.4x0.065) =350.56 mm

A= M o g =L % — 347.8 MPa

Z os Ys

_9.31x10° x10°
T 4350.56 30.2X347.82

On adopte : 6T18=15.3 cm*/ml, S¢=16 cm

=7.63 cm?

v En appuis :

e Sensx:
MtX: 0.4Mox = 854 t.m
 Mix _ 0.85fC;s _ 0.85%25
Himpgia = 0.047 = fi, = 25772 = 22022 <14,17 MPa
Mo = 0.047<pI=0.392. ...\ e oo, cv

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires=A’= 0 (pivot A)

au=1.25(1—y/1 — 2uu ) =au =0.06

Z=d(1-0.4 au) = 351.36 mm

A= oo =L =20 _ 3478 MPa
Z oS YSs 1.15
A= 6.98cm?

On adopte : 6T18=15.3 cm*/ml, , S¢=16 cm

e Sensy:
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ChapitreVI. Etude de Pinfrastructure

M= 0.5Moy =620 t.M

_ My, __0.85fcyg _ 0.85x25
W — = 0.034 = fy, = =20 = —===14,17 MPa
My =0.034<pl=0.392.......cciiiiiiiiiiiiii, [0\Y%

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires=A’= 0 (pivot A)

au=1.25(1—/1 — 2pu ) =au =0.04

Z=d(1-0.4 au) = 353.78 mm
A= oo =L =20 _ 3478 MPa
Ys 1.15

__ 6.20 x10°x10°

= =5.03 cm?
353.78 X347.82

On adopte 6T18= 15.3 cm?*/ml, St=16cm

On adopte le méme ferraillage pour tous les panneaux du radier.

VI1.6. Ferraillage des poutres de libages:
Le rapport a= Lx/Ly >0,4 pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges
transmises par chaque panneau se subdivise en deux charges trapézoidales et deux charges
triangulaires pour le calcul du ferraillage on prend le cas le plus défavorable dans chaque sens
et on considere des travées isostatiques.

» Sens longitudinal

Calcul de Q’ :

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.

2 2
Poguned | BYNEC. S OV U .S ViV
2 3Ly~ 3.Ly,”

Avec :
Lx;=3,15m
Ly1=3,60m
Lx>=5,32m
Q=22,16t/m?

Donc
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ChapitreVI. Etude de Pinfrastructure

, _ 3.152 3.152
Q=—- [(1 ~axae0r) X T T 55 X 3,15]=48.25tm

.2 .25%3.602
M0=Q8 A ~ 7817 tm

VI1.6.1 Calcul du ferraillage :

e En travée:

M= 0.75M, = 58.63 t.m

b=60 cm ; d=81 cm ; h= 90cm
Mty
bdzf bu

0.85fc2g 0.85 X25
=010 > = =
fou 0 yb 1x1.5

=14,17 MPa

My

Mo =0.10 <pI=0.392. .. ..oveeeeeeeeeeeeee, Ccv

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires=A’= (0 (pivot A)

au=1.25(1—/1 — 2pu ) =au=0.13
Z=d(1-0.4 qu) = 810(1-0.4x0.13) = 767.88 mm

A=M o g5 =12 =20 _ 3478 MPa
Z oS Ys 1.15

58.63x10° x10%
=—=21.95 cm?
430.2X347.82

On adopte : 4T20 et 4T18 = 22,8 cm?*/ml

e En appuis :
v Appuis intermédiaires :

M= O.SMO =39.09 t.m

_ Mg 39.09x10% _0.85fc?®  0.85x25
M= 32 u ~ sox812x14.17 fou = 9yb  1x15 =14,17 MPa
Ho=0.07 <pl=0.392. o Ccv

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires=A’= 0 (pivot A)
au=1.25(1—y/1 = 2puu)=0.09v1 — 2 X ) =au =
Z=d(1-0.4 au) = 450(1-0.4x) = 780.84

129



ChapitreVI. Etude de Pinfrastructure

A= o g =L = 20 _ 3478 MPa

Zos Ys 115

58.63x10° x10°3
=——=14.04 = cm?
430.2x347.82

On adopte : (4T16) Fil + (4T14) chap. ; A =14,2 cm?
e Appuis de rive :

M.= 0,4.Mo= 31,27 tm

Mg 0.85fc,s  0.85 %25
hipgr— = 0.06 = fiy = 22 ;‘; = 2>"2=14,17 MPa
e =<pl=0.392... ... Cv

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires=A’= 0 (pivot A)

ou=1.25(1—/1 — 2pu ) =au = 0.64
Z=d(1-0.4 au) =789.23 mm

A= o g =L =20 _ 3478 MPa
Z oS YSs 1.15

31.27x10° x10°
=—— =114 cm?
347.8x347.82

On adopte : (4T14) Fil + (4T14) chap. ; A =12.32 cm?.
V1.6.2 Contrainte de cisaillement :
Ty STy
T =2 = 39.88 ¢
Tmax 39.88

T d T 060 X 081 x 100 \8eMPa
T, = min( 0.10 f,,5;4MPa ) = T, =2.5 MPa
Ty = 0.82MPa < Tg = 2.5 MPQ coo oo eee oo ee oo eaees e CV

»  Sens transversal(x) :

Calculde Q’ :

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.
Q=:QL

Avec :

Lx;1=3,15m

Q =22.16 t/m?

Donc

Q= § Q Ly = 46.54 t/m
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ChapitreVI. Etude de Pinfrastructure

Mo= QSLZ =57.72 tm

VI1.6.2 Calcul du ferraillage :

V1.6.2.1 En travée :
M= 0.75M, =43.29 t.m
b=60 cm ; d=81 cm ; h= 90cm

M 0.85fc,g  0.85 %25
himpp = 0.077 = fin, = eyf; = 2222 14,17 MPa
Mo = <PI=0.392. ..ot cv

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires=A’= 0 (pivot A)

au=1.25(1—/1 = 2uu ) =au=0.10
7=d(1-0.4 ou) =777.6 mm

A=M o g5 =12 =20 _ 3478 MPa
Z oS Ys 1.15

43,29 x103 x103
=——=16.00cm?
777.6 X347.82

On adopte : 4T20 et 4T14 = 18,73 cm?/ml

V1.6.2.2 En appuis :
V1.6.2.2.1 Appuis intermédiaires :
Ma= 0.5M, = 28.86 t.m

M, 0.85fc;s  0.85 x25
pumpoz = = 0.051 = fy, = 9;‘; = 2222 14,17 MPa
Mo =0.051<I=0.392. ... .oeooeeeieeeeeeee, cV

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires=A’= 0 (pivot A)

oau=1.25(1—4/1 — 2pu ) =au = 0.065
7Z=d(1-0.4 ou) = 788.94 mm

A= o gs =L =20 _ 3478 MPa
Z oS YSs 1.15
107107 __ 1 59 o2

~ 788.94 x347.82
On adopte :(4T16) Fil + (4T14) chap. ; A = 14,20 cm?.

V1.6.2.2.2 Appuis de rive :
Ma= 0,4.Mo = 26.08 t.m

Mg

_ _ 0.85fcys _ 0.85x25
M a2

= 0.041 = fi, = =% = =222 =14,17 MPa
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P =0.041<pl=0.392..... ..o Ccv
Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires=A’= 0 (pivot A)
ou=1.25(1—y/1 — 2uu ) = au = 0.052

Z=d(1-0.4 au) = 793.15 mm

A= o gs =12 =20 _ 3478 MPa
Z os Ys 1.15

26.08x10° x10°3
=——=837=cm?
793.15%347.82

On adopte : (4T14) Fil + (4T14) chap. ; A = 12,32 cm?.
» Armature de peau :

Selon le BAEL 91 la hauteur de 'ame de la poutre : h, > 2 (85 - 0,1 fe) =90 cm.

Dans notre cas ha=90 cm (vérifiée), donc notre poutre est de grande hauteur, dans ce cas il
devient nécessaire d'ajouter des armatures supplémentaires sur les parois de la poutre
(armatures de peau). En effet, les armatures déterminées par le calcul et placées a la partie
inférieure de la poutre n'empéchent pas la fissuration que dans leur voisinage et les fissures
risquent d'apparaitre dans la zone de béton tendue. Ces armatures, qui doivent étre placées
le long de la paroi de chaque coté de la nervure, elles sont obligatoire lorsque la fissuration
est préjudiciable ou trés préjudiciable, mais il semble trés recommandable d'en prévoir
également lorsque la fissuration peu préjudiciable ; leur section est d'au moins 3 cm? par
metre de longueur de paroi; pour ces armatures, les barres a haute adhérence sont plus
efficaces que les ronds lisses. Donc pour une poutre de section (h x b0 ) = (0,9 x 0,60 ) m?, on

a:

-l
-

- Armatures principales

h > Armatures de peau: Asp =3x2 (bgth) [cm?]

v —— Armatures principales

b

>

4
+

Figure VI. 2. Représente les armatures de peau.
Asp =3 x 2 (both)
Asp =3 x 2 (0,60 +0,90) =9 cm? On adopte 6T14 Fil; A =9,24
V1.6.2.2.3 Contraintedecisaillement :
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T, <T7T,

Tmax=";l — 5.09¢

T 123.79

T xd - 060x081x100  O82MPa
T, = min( 0.10 f,,5;4MPa ) = T, = 2.5 MPa
Ty = 25Mpa <7, =25MPa ... e cei i i e CV

> Armatures transversales :
Diameétre: ¢¢ < min(h/35;;b/10) = min (25.7Imm 12mm ; 60 mm)=12 mm
@:=10 mm
Espacement :
Si=(3,12 em) = (22.5 cm, 12 cm) = 12
on prend S;=15cm

g = 0.8. Ap.fo b(Ty—0.3fr28)St 60(2.5-0.3x2.1)12
= ——ttle

B b(ru—0.3ft28)$ fe= 0.8. Ay =fe= 0.8.A4.71; =357.32
Donc on utilise des armatures HA, Fe400, soit 6T10, A=4,71cm?.
Acfe Tu ,
ﬁ = max (? ; 0.4 MPa)
2.03 = max (1.25; 0.4 MPa)
2032125 i e . CV
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bo= 50
4+ e 1°7lit 4T16 (fil)
= |
H=80 "4 > 6T14
6T14 — 6T16/ml
[ - T
3 ® ® o o
E: 1 h=40
h 4 : i

; 1°7¢ 1it 4T16
| ' ' | 2emelit 4T14

Appuis de rives
bo= 50
1 oo w0 1¢lit 4T16 (fil)
o~ ]
e | 6T14
6T14 fa 6T16/ml
v 1°7 lit 4T16

2¢eme]it 4T14

Appuis intermédiaires
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bo= 50
7Y 1¢r¢ lit 4T20
F I | 1 b 2emit4T16
[ ]
=80 s 2l 6T14
| o o L E -
\ ® o o e
S | h=40
v aZd e ; v .
I ! - 1¢r¢ lit 4T16
Travé

Figure V1.3. Ferraillage du radier et poutre de libage

V1.7. Conclusion

Plusieurs techniques sont disponibles pour fonder les batiments, il faut effectuer un choix au
regard d’arguments techniques (qualité du sol et caractéristiques du batiment) et économiques
(cotit relatif des différentes solutions possibles). Pour notre structure, vue la capacité portante
du sol et pour éviter le chevauchement des semelles filantes, le radier est le type de fondation

le plus adéquat.
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Conclusion geéneral

Il est essentiel, a I'ére de l'informatique et du numérique, de maitriser non seulement les
logiciels de calcul de structures, mais aussi les logiciels de dessin. Tout calcul doit se fonder
sur des concepts clairs et maitrisés. A défaut de calcul rigoureux, la réglementation permet de
faire des calculs simplifiés, conditionnés par des hypothéses réalistes et cautionnés par
l'expérience.

Lorsque les conceptions architecturales et structurales sont bien faites en amont, les
problémes majeurs sont évités, ce qui réduit a la fois les risques et les cotts de réalisation. Les
coefficients de sécurité¢ appliqués aux efforts résistants ou les majorations appliquées aux
efforts agissants permettent de maintenir un niveau d'erreur acceptable, de sorte qu'en général,
sauf exception, I'ouvrage puisse résister en sécurité face a des actions dites accidentelles et
parfois méme exceptionnelles.

Dans une zone ou le séisme est 1'aléa dominant, I'exigence du code parasismique algérien vise
a assurer la sécurité et I'économie des batiments de hauteur moyenne, rendant le systeéme de
contreventement plus efficace en vérifiant les deux aspects (sécurité et économie).

Cette ¢tude nous a permis d'entrevoir l'interaction entre les différents modules abordés lors de

notre cursus universitaire.
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ANNEXE 1

VERIFICATION DE LA FLECHE - METHODE FORFAITAIRE

La verification de la fleche n’cst pas nécessaire si les inégalités cr-dessous sont vérifices

-Pour les Poutres

ho M
-Pour les Poutrelles{ ¢ = 15m,
B s
d fe

R M
-Pour les Dalles Pleines{ t» = 20M,
A2

bxd ~ fa

Avec:
-M, = kx M,
k : Est un cocfficient rédacteur(0,75 < k < 0,85) -
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ANNEXE 2

METHODE DYNAMIQUE MODALE SPECTRALE [RPA2003-Art 4.3.7]

#  Lespectre de réponse de calenl
L'action sismique est représentée par le spectre de caleul suivant

¢ T
1.254 (I +—{1.5q£— I])pﬂur:ﬂ =T=T,
T, R

255{1.254) [:%:'j pour: T, =T =T,

o |

3
o
25p(1.254) [%} [?‘ power:T, €T < % gee

2500025 () ()] () pover-7 > 3 s

a) Coefficient d"acetbération A : (RPAZDDE « Tab 4.1 =).

Az est en fonction de la zone ainsi que ke groupe d’usage, pour notre ouvrage on a °
(Selon b zone, groupe d usage).

Le Facteur d"amplification dynamigue moyen :

2.5n pour:0 =T =T,
23
o= 2.5n (?2:] pour : T =T = 3sec
Ty 23 {3] 5,3
= — H =
2.5 { T T pour = T = 3sec

La Période caracienstique, (Sclon le site).
Factenr de correction d'amortissement ny : 77 = |ﬁ§ =7

La Période fondamentale survant kes deux directions. T = u'ti;‘

Coefficient de comportement B : RPA w203 [Art 3.4 440

Systéme de contreventement de structures en portiques par des voiles en béton ammi.

Dans ce cas les voiles reprennent au plus 20f% des sollicitations does sux charges verticales
et |a totalité des sollicitations dues aux charges horizontales

On considére que les portiques ne reprennent que kes charges verticales. Towtefols, en zone
sismigue [Ib et [IL, il ¥ a lieu de vénfier bes portiques sous un effort horizontal représentant
25% de l'effort honzontal global.
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Avee oo systeme de contreventement kes batiments sont limites en hauteur a 10 niveaux ou
33 m au maxmmum, Donc : R=4.
Facteur de qualité ()
La valeur de Q) est determmeée par [ formule suvante :Q = 1+ 55,
F,: Est la penalite & retenir selon que le critére de qualite q "est satisfait ou non”,

Le Poids total de la structure. W =32 W, , W, =W+ FWqs

) Caleal de la force sismigque totale V (RPA2003: Artd.2.3 )
La force sismique totale V doit ére calculée dans ks deux directions X, Y selon la

formule :
Ae » Aell e
V= Dl—q'“w . V= ;[L‘w
R R’
a) Verification de la stabilité aw renversement
Le moment de renversement égale a -

My = Xﬁf.h[ ;M= Xﬂy.h.
=i =]

Le moment de stabalité égale a :
Moy =Wi ks o Mg =W

by Distribution de  résultante des forces sismigues sebon la hauteur
Wi e by

Fy :E_Wiih!{

P _[ﬂ,ﬂ'?ﬂ’[ < 0,251, Si:T 20,7 sec
0 Si:T <07 sec

I
=

Ona T,=0507sec , T,=0553se » F

W,
EWiehy ™

Wi, eh
F]hl - i |

FIH - LWy ¥
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ANNEXE 3

M,
bt My,

Noa

[ Armatures comprimées | o la=12801 -V 30|

c..-a-sw-&)[.lilﬂ-h
£

Z=d(l-04a,)

Ag* 023 1y bd

A
v
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ANNEXE 4

%

Secions ol It L
Diemetesihasse kg 1 | 2 s el slel7f{8]9]N
v 10 losloslosl el 0] 1] 2% | 2 ) 28
0| 0% [ 030( 011512011 251|302 32| 402 45| 5
R K P R R e 1%
i 5
1

TR R A R A ] I A
10| 324 1078] 1231 F1ad) 10

W[ 120 |19] 30| 42[ 0%} 8| 0
1150 (201 [402[600] 8| 006] 206{ 407 f608) 1810
| 2 | 304]628] 942|871 86i2189) 280 Bl {34
R A O R R R ] R
IR 0 B R e s B R
| 00 5{ 62831540187 0
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