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Introduction générale

Introduction générale

Le développement démographique fulgurant que connait notre air 1’accentuation du
phénoméne de migration des populations rurales vers les milieux citadin en quéte de vie
meilleure ainsi que les exigences imposées par les reglements d’urbanisation et la volonté
grandissante de vouloir protéger les terrains agricoles ont fait de I’habitat vertical (batiment)
une solution incontournable pour remédier aux problemes de la demande pressante en matiere
de logement.

Mais Iintensité des forces sismiques agissant sur un batiment lors d’un tremblement
de terre est conditionnée non seulement par les caractéristiques du mouvement sismique, mais
aussi par la rigidité de la structure sollicitée.

L’étude des ouvrages en génie civil nous incite a faire un calcul de maniere a assurer
la stabilité de ’ouvrage étudié et la sécurité des usagers pendant et apres la réalisation tout en
minimisant le colt.

Cependant les constatations faites dans le monde apres les séismes destructeurs, ont
montré que ce type de structure doit supporter d’importants déplacements relatifs entre deux
étages consécutifs « interstorey drifts », et par conséquent des dommages séveres sur les
éléments non structuraux. De plus les demandes excessives de ductilité et les effets des
deuxiemes ordres dus aux grandes déformations, peuvent provoquer la ruine de la structure.

Lors des tremblements de terre séveres, il a été constaté que nombreux batiments a voiles
en béton armé ont bien résistés, sans endommagement exagéré. Mis a part leur role
d’éléments porteurs vis-a-vis des charges verticales, les voiles (murs de contreventement), en
béton armé correctement dimensionnés, peuvent étre particulierement efficaces pour assurer
la résistance aux forces horizontales, permettant ainsi de réduire les risques, notons pour cela
les avantages importants que présente leur utilisation par rapport au portique :

Pour cela nos calculs seront conformes aux reglements en vigueur, a savoir le
réglement parasismique Algérien RPA99 (version 2003) et les reglements du béton aux états
limites CBA92. C’est dans cette voie qu'on a essayé de mener notre travail, en mettant
I’accent sur les différentes étapes qui caractérisent cette étude.

En premier lieu, on a présenté notre ouvrage et les différents matériaux utilisés. Par la
suite on a calculé les différents éléments secondaires (acrotére, escaliers, planchers, balcons),
apres avoir définit leurs différentes sections, charges et surcharges.

Aprés avoir terminé toutes les étapes de modélisation et lancé les calculs, nous
passerons a I’exploitation des résultats qui nous a permis de procéder au ferraillage des et
leurs vérifications.

Un intérét particulier a été porté sur le logiciel ETABS qui est un outil de haute
performance pour la modélisation, ’analyse et le dimensionnement de diverse structures.

2012/2013 Page 1
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1.1 Descriptions de I’ouvrage

Ce projet consiste a étudier et calculer les €éléments résistants d’un batiment en (R+9)
multifonctionnelle (habitation, service et commerciale) Durée de réalisation est estimée a 24
mois.cet ouvrage est en cours de réalisation.il est situé a proximité du boulevard KRIM
Belkacem, sis au niveau de la nouvelle ville de Tizi-Ouzou, dans la commune de TIZI-
OUZOU, wilaya de TIZI-OUZOU en Zone sismique Ila d’aprés la classification établie par le
Réglement Parasismique Algérien99 (addenda2003). Le contreventement de 1’ensemble du
projet est assuré conjointement par des portiques et des voiles.

Nos calculs seront conformes aux réglements en vigueurs, a savoir :

e D TR-B.C22:charges permanentes et surcharges d’exploitation.

e D.TR-B.C241: régles de conception et de calcul des structures en B.A
(CBA 93)

e D TR-B.C2331 : régles de calcul des fondations profondes.

e D.T.R-B.C.2.48 : regles parasismiques algériennes (RPA99 addenda 2003).

e Les techniques de conception et de calcul des ouvrages et des constructions en
béton armé suivant la méthode des états limite BAEL91 (modifié en 99).

Situation de ’ouvrage

Le projet est délimité du coté nord et est par des constructions résidentielles de
(COSIDER), du coté ouest par une route vert les impots, du c6té sud par une route vert la
nouvelle ville (boulevard KRIM Belkacem) et un rond point

SURFACE DU TERRAIN = 6400,00 m2
SURFACE D’EMPRISE § =3703,00 m2
CES =5785 %

Propric¢té¢ COSIDER

125,89

COUR

Propriété
COSIDER

ol EEE 800 3 GEIC] @500 3 <] @800 B i&!@ 800 B

Oued Aissi BOULEVARD BELKACEM VERS NOUVELLE-VILLE

Figure 1. 1 : Pemplacement géographique de I’ouvrage.

L’ouvrage comporte :
e Le RDC destiné pour les locaux (boutiques).
e Le 17 étage destiné pour les bureaux (service)
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e 8 étages courants sont a usage d’habitation comportant un seul type de logement Fy.
e 03 cages d’escalier.

e 02 ascenseurs.

e Terrasse inaccessible.

e Une chambre d’ascenseur

1.2 Caractéristiques géométriques de 'ouvrage

Les plans d’architecture de notre batiment indiquent les dimensions suivantes:

Hauteurtotal .................................... 30.77 m
Longueurtotal .................................. 2550 m
Largeurtotal ................................. .. 26.90m
Hauteur des étages courants .................... 2.89m
Hauteur du 1% étage ........................... 3.06 m
Hauteur duRDC................................ 459 m
Hauteur de I’acrotere .............................0.60 m

1.3 Les éléments de l'ouvrage

I.3.1 Ossature
Le batiment est a ossature mixte, composé de poteaux et de poutres formant un
systéme de portiques qui sont destinés a reprendre les charges et les surcharges verticales ; et
un ensemble de voiles en béton armé disposés dans les deux sens longitudinaux et
transversaux formant ainsi un systeme de contreventement rigide ayant pour objet d’assurer la
stabilité de I’ouvrage vis-a-vis des charges horizontales en plus des charges verticales.

L.3.2 Planchers
Les planchers sont des aires généralement planes, destinées a limiter les étages, a
supporter les charges et les transmettre aux éléments porteurs.

L.3.2.1 Plancher en corps creux

Les planchers remplissent deux fonctions principales:

¢ Fonction de résistance mécanique: les planchers supportent leurs poids propre et les
surcharges d’exploitation.

¢ Fonction d’isolation: ils isolent thermiquement et acoustiquement les différents étages ;
tous les planchers du batiment seront réalisés en corps creuxet dune dalle de
compression(16+4) reposant sur des poutrelles préfabriquée sur place a I’exception des balcons
qui sont réaliser en dalle pleine destinée a limiter les étages et a supporter les revétements du
sol.

Le plancher terrasse est inaccessible avec une pente de 1% qui facilite I’écoulement des
eaux.

Yy
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1.3.2.2 Dalle pleine
Des dalles pleines en béton armé sont prévues au niveau des balcons et les paliers de
repos des escaliers.

1.3.3 Maconnerie
Dans notre ouvrage, la magonnerie est constituée de Deux types de murs :

¢ Murs extérieurs
Ils seront réalisés en double cloison composée de deux murs en brique creuse de
(10+10) d’épaisseur séparés par une lame d’air de Scm d’épaisseur qui assure 1’isolation
thermique.
¢ Murs intérieurs
Ils seront réalisés en brique creuse d’épaisseur €gale a 10cm pour les murs de séparation
des pieces et de (10+10) pour les murs de séparation des appartements

1.3.4 Revétement

Mur extérieur, sanitaire, cage d’escalier ............... enduit ciment.

Mur intérieure + plafond.............. ... enduit platre.

Salle d’eautcuisine...........................oc céramique.

Locaux deservice....................oooooii i, enduit en ciment lissé.
Espace habitable........................................... dalle de sol+ seuil en marbre.

L1.3.5 Les escaliers

Notre batiment est doté de deux types d’escaliers, permettant d’accéder aux différents
étages. Ils sont identiques pour tous les niveaux, et constitués d’une paillasse et un palier en
béton armé coulée sur place.

1.3.6 Cage d’ascenseur

Le batiment comporte deux cages d’ascenseurs identiques qui seront réalisées en béton
armé coulées sur place.

1.3.7 Systéme de coffrage

On opte pour un coffrage métallique pour les voiles afin réduire les opérations
manuelles et limiter le temps d’exécution. Et un coffrage classique en bois pour les portiques.

1.3.8_Acrotére
La terrasse sera entourée d’un acrotere de 70 cm de hauteur et de 10 cm d’épaisseur.
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1.4 Caractéristiques mécaniqgues des matériaux

Notre batiment sera réalis€¢ avec une multitude de matériaux, a savoir le béton,
I’acier, le mortier, le carrelage, la brique... etc.

1.4.1 Le béton

Le Dbéton est un matériau de construction composé dun mélange de: liant
hydraulique (ciment), granulats (sable, gravier) et d’eau de gachage ainsi que des adjuvants.
Il est défini du point de vue mécanique par sa résistance a la compression qui varie avec la
granulométrie, la quantité d’eau de gachage, et I’age du béton.

La composition du béton sera dotée par un laboratoire en tenant compte des
caractéristiques des matériaux et de leurs provenances.

Dans le cas le plus courant, le béton utilisé est dosé de 350 kg/m’® de ciment portland
composé 325 (CPJ 325), destiné a offrir une protection efficace des armatures.

1.4.1.1 Granulats
A titre indicatif, nous avons pour 1m® de béton armé:

Sable propre.......................... 380 4 450cm’ (Dg< 5mm).
Gravier ..................oo 750 a 850 cm’ (Dy< 25mm)
Dosage de ciment CPJ 325.........300 a 400 kg.

Eaude gachage ...................... 15022001

Adjuvants ... ... (plastifiant, hydrofuge,...)

1.4.1.2 Resistance caractéristique du béton
On peut définir deux types de résistances.
a) Resistance caractéristique a la compression

Le béton est définie par la valeur de sa résistance mécanique a I’age de 28 jours noté
fe,e » quon détermine aprés un essaie de compression axiale fait sur des éprouvettes
normalisées (16x32) et cela apres 28 jours de durcissement.
Pour I’étude de ce projet on prend f,, =25 MPa.

Lorsque la sollicitation s’exerce sur un béton d’age < 28 jours, sa résistance a la
compression est calculée comme suit (BAEL91/A.2.1,11).
fC]‘ = cj: OJ 685 log (J + 1)
Et

j

fcj=m chS pour f"ZS <40 MPa.

_ J
fc]-_ 1404095 ff—'zs pour f"zs = 40 MPa.

b) Résistance caractéristique a la traction ft].

La résistance caractéristique a la traction, notée ft]. est donnée conventionnellement en

fonction de la résistance caractéristique a la compression par la relation suivante :
fi; =0.6+0.06 f. (BAEL91/A.2.1,12)............. 3]

Dans notre cas : fc].28 =25 MPa > ft].28= 2.1 MPa.
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Cette formule est valable pour les valeurs de f ¢; < 60 MPa.

1.4.1.3 Contraintes limites du béton :

Tous les calculs effectués au cours de cette étude sont basés sur la théorie des états
limites, elles sont définies comme des états qui correspondent a diverse conditions (de
sécurité et du bon comportement) pour lesquels la structure est calculée.

a) Contrainte de compression

a.1) A ’Etat limite ultime [ELU (BAEL91/A4.3, 41)............ 2]

Correspond a la perte d’équilibre statique (basculement), a la perte de stabilité
de forme (flambement) et surtout a la perte de résistance mécanique (rupture), qui
conduisent a la ruine de I’ouvrage.

Celle-ci est donnée par la formule ci-dessous :

~0.85f

f, 28 [MPa |
Oy,

u

) . |7, =15 situation courante,
v, . Coefficient de sécurité S .
v, =1.15 > situation accidentelle.

0: Coefficient de durée d’application des actions considérées
O=1............. t>24h
0=09......... lTh<t<24h
0=085........... t<1h

t . durée probable d’application de la combinaison d’action considérée.
A j=28 jours en situation courante :

f, =14.2MPa

-Dans les calculs relatifs a I’état limite de résistance, on utilise pour le béton un
diagramme conventionnel dit (parabole-rectangle) comme la montre la figure ci-dessous

Gbc [MPa]
0.85 fC28
ove |
| |
o] |
0 2 /?0 : Ebe
: . >

2 3.5

Figure 1.2 : Diagramme contrainte-déformation du béton (ELU)
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a.2) A ’Etat limite de service [ELS] (BAEL91/A.4.5,2)....... 2]
C’est I’état au dela duquel ne sont plus satisfaites les conditions normales d’exploitation et
de la durabilité qui comprennent les états limites de fissuration
La contrainte de compression du béton est limitée a :

g, - 06/ [Mpa ]

Donc : La contrainte de compression admissible a I’ELS est égale a :
A j=28jours :

G s =15 MPa

»

Ope [MP a] 4

O~6fc28

Ebhe %

v

2

Figure 1.3 : Diagramme contrainte-déformation du béton (ELS)

b) Contrainte limite de cisaillement [BAEL 91/ A.5.1, 21]..... [2]

La contrainte tangentielle du béton pour une section rectangulaire est donnée par la
formule :

T, =min {M,SMPa }—> F.P N
Yo

015 xf -
o —min s —— €2 4MPa :— F.Pou FTP
b

1.4.1.4 Module d’élasticité longitudinal
Selon la durée d’application de la contrainte, on distingue deux types de modules :

a) Instantané |[BAEL/ A2.1, 21] .......... 2]

Lorsque la durée de la contrainte appliquée est inferieure a 24h,on admet un
module d’élasticité égale a :
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E;=110003/ £, [MPal.

Pour fcps=25[MPa] __, E;s=32164.20 [MPa].

b) Différé [BAEL/ A2.1, 22]............. 2]
Lorsque la contrainte normale appliquée est de longue durée, et afin de tenir
compte de Deffet de fluage du béton (déformation instantanée augmentée du
fluage), Nous prendrons un module égal :

E,=37003/f, [MPd].

Pour f.,, =25[MPa] —» E,;5=10819 [MPa].

1.4.1.5 Module d’élasticité transversal [BAEL91/A.2.1,3]

Il est noté « G », il est donné par la formule suivante :

:L
2x(1+v)

v=0—>AI'ELU,
v=0,2 —— AI'ELS.
C’est le rapport entre les déformations transversales et longitudinales :
o= déformation transversale

* v : Coefficient de poisson {

déformation longitudinale

1.4.2 L’acier

Les aciers sont utilisés pour équilibrer les efforts de traction auxquels le béton ne
résiste pas, ils se distinguent par leurs nuances et leurs états de surface (R.L, H.A). Dans le
présent ouvrage, nous aurons a utiliser deux types d’aciers illustrés dans le tableau :

Résistance
Type Limite ala Ceefficient | Ceefficient
,yp. Nomination. | Symbole. | d’élasticité | rupture de de
d’acier. .
fe [Mpa] [Mpa]. fissuration. | scellement.

H
Aciers dal:l,te
en adnerence 1 ga 400 480 1.6 1.5

feE 400.
barres
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) Treilles
Aciers soudé
en lisses TL TS 500 550 1,3 1

treilles. 520

/

Tableau 1.1 : Les caractéristiques des aciers utilisés.

1.4.2.1 Module de déformation longitudinal
Es est défini par la pente de la droite passante par I’origine du diagramme (o,¢) ,il est

pris égal a : 200000 MPa

1.4.2.2 Contraintes limites
a) A L'état limite ultime (ELU) [BAEL91/A.2.1,3]....... 2]

Les armatures sont destinées a €quilibrer et a reprendre les efforts de traction, et elles sont

utilisées jusqu’a leurs limites élastiques avec une marge de sécurité.
O & — =
T s

* o . Contrainte limite de traction dans les aciers
-fe : Limite d’élasticité.
« V. Coefficient de sécurité.

Avec

«/.=1,15 situation courante

«Y/.=1,00 situation accidentelle

Limite d’élasticité Situation courante Situation accidentelle
f, =400 MPa O 5=348 Mpa O 5 =400 Mpa
f,=520MPa O 5= 452 Mpa O 5 =500 Mpa

b) A L'état limite de service (ELS) [BAEL91/A.2.1,3]..ccccecvvennens 2]

A fin de réduire le risque d’apparition de fissures et pour diminuer ’importance de leurs
ouvertures, le BAEL a limiter les contraintes dans les armatures tendues comme suit :
* Fissuration peu nuisible [BAEL91/A.4.5,32]...c.cccccvvnveene. 2]
La contrainte n’est soumise a aucune limitation

i

=]

i

O st —
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* Fissuration préjudiciable [BAEL91/A.4.5,33].....cccccveeue. 2]
Les ¢éléments en cause sont exposés aux intempéries ou a des condensations. Dans ce
cas, 1l importe de respecter les régles suivantes :

g'st=min{§fe 110 77-fy}

*Fissuration trés préjudiciable [BAELI91/A.4.5,34].....cc.cccuuee. 2]

La fissuration est considérée comme tres préjudiciable lorsque les €léments en cause
sont exposés a un milieu agressif ou doivent assurer une étanchéité. Dans ce cas, il importe de
respecter les regles suivantes :

o
05t = mm{afe ;90 n]‘t]}

n : Est le coefficient de fissuration:

On appelle aussi coefficient de sécurité.

1 pour les ronds lisses et les files tréfilés lisse en treillis soudé.
n= 1,3 pour les files HA ¢<6mm.
1,6 pour les barres HA et les files HA¢ > 6mm.

1.4.2.3 Diagramme de contrainte-déformation de I’acier

GCs &

fe

-10% -fe /Es (
Raccourcissement

Allongement

v

Figure 1.4 : Diagramme de déformation de acier (CBA 93 - A.2.2.2).
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1L 1 Introduction

Apres avoir défini les caractéristiques de notre ouvrage, et celles des matériaux utilisés, nous

passons a pré dimensionner les éléments porteurs a savoir les planchers, les poteaux, les poutres, les
escaliers et les voiles.

Pour cela, on se réfere aux regles de pré dimensionnement fixées par le RPA99 version 2003.

IL.2 Calcul des planchers

Ils sont constitués de corps creux et d’une dalle de compression ferraillée par un treillis soudé
reposant sur des poutrelles en béton armé placées suivant le sens de la plus petite portée, Afin de
limiter la fleche .L.’épaisseur du plancher est déterminée par la relation suivante :

L
h, > —2%_ | (CBA Art B-6-8-424 BAEL91)
225
Tel que : Lmax = _073

Avec :
*h, : Epaisseur du plancher,

* L : portée libre maximale de la plus grande travée dans le sens des poutrelles.

* Limax - Longueur maximale entre nus des poteaux dans le sens des poutrelles.
Nous avons

L=4.20cm
Liyax =4.2-03 =39m
L 390
h, > maz — h, > >17.33 cm
Y225 T 225

On opte pour un plancher d’épaisseur : h, =20cm = (16 +4)cm

Epaisseur du corps creux =16¢cm
Epaisseur de la dalle de compression =4cm

[2012 -2013] Page 11
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J'"I,.-'r"'l i i i ::,."J.-' 20cm
|| b / ;
Al .
N g ol 4 T
© /
@ - Poutrelle @ - Treillis soudé
@ - Corps creux @- Dalle de compression

Figure I1.1 Coupe verticale du plancher en corps creux

11.3 Les poutres
Les poutres sont des éléments en béton armé coulé sur place dont le role est I’acheminement

des charges et surcharges émanant des planchers aux éléments verticaux (poteaux ; voiles).
Les dimensions des poutres sont définies en fonction de leurs portée L, Elles doivent
respectées les conditions suivantes :

D’aprés le BAEL 99...

L L
1= <h < 10
0.4h <b<0.7h
* h: hauteur de la poutre,
* b largeur de la poutre,
« L : portée maximum entre nus d’appuis
Coffrage minimum des poutres (RPA 99 Art 7.5.1)..ccccccvvennnnne 2]
b>20cm
h>30cm
h
5 <4

On distingue deux types de poutres :

[2012 -2013] Page 12
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I1.3.1 Poutres principales
Elles sont disposées perpendiculairement aux poutrelles constituant ainsi un appui a celles-ci.

La hauteur hy
L=440-30 =410cm
% =h g%:} 17.33cm =h =4lcm

On opte pour: h=40cm

La largeur b :
04 x40 =b =0.7 x40 = 16cm =b =28cm
Onopte pour: b=30cm

2

Vérification des conditions sur RPA ............... [1]
h=40cm = 30 cm
b=30cm > 20cm Toutes les conditions sont Vérifiées.

hWb=2-133<4
30

Section adoptée

Poutres principales |:>(30x40) cm?

I1.3.2 Poutres secondaires
Elles sont paralleles aux poutrelles, elles assurent le chainage.

La hauteur hy
L =420 -30 =390cm

%Shg%: 26cm <h<39cm

On opte pour : h=35cm

La largeur b
0.4x35 <h<07x35 = 1d4em <b <24 5cm
Onopte pour: b=30cm

2

Vérification des conditions sur RPA

h=35c¢m =30 cm

b=30cm > 20cm Toutes les conditions sont Vérifiées.
h/b=1.16< 4

[2012 -2013] Page 13
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Prés- dimensionnement des éléments

Section adoptée

Poutres secondaires l:> (30x35) cm?

(PP)

40

4—>
30

(PS)

35

+—>

30

Figure I1.2 : dimensionnement des sections des poutres adopté.

1.4 Détermination des charges et surcharges

Les poids volumiques des ¢éléments constituants les planchers et les murs sont donnés par le

DTR B.C.2.2... |2]. Donc pour les surcharges d’exploitations.

I1.4.1 Charges permanentes

a) Plancher en corps creux de la terrasse (inaccessible)

[2012 -2013]

@
)
®
@
1 ®
- ®
S R
@ T ff?ﬂ:f T, %{H T ;‘fﬁ o
; .: ; f;;c »f
®
|
Figure I1.3 Coupe vertical du plancher
N° Composition Epaisseur (cm) p(KN / m3) G (KN /m? )
@ | Couche de gravier roulé (15/25) 5 20 1,00
@ | Etanchéité multicouches 2 - 0,12
® | Forme de pente en béton 8 25 2,00
@ | Feuille de ployage - - 0.01
® | Isolation thermique (lige) 4 4 0,16

Page 14
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® | Feuille de polyane - - 0.01
@ | Plancher en corps creux 16+4 - 2,85
Enduit de platre 2 1 0,20

G,i=635(N /m?)

Tableau I1.1 : Les différentes couches d’un plancher en corps creux de la terrasse

b) Dalle pleine de balcon

Figure I1.4 Coupe vertical de la dalle pleine

N° Composition Epaisseur (cm) p(KN / m3) G (KN /m? )
® | Revétement en carrelage 0,02 20 0,40
@ | Mortier de pose 0,03 20 0,60
©) Couche de sable 0,02 18 0,36
@ | Dalle pleine en béton armé 0,15 25 3,75
® | Enduit de ciment 0,02 20 0,4
G a=551(KN /m?)

Tableau 11.2 : Les différentes couches de la dalle pleine d’un balcon.

¢) Plancher _en corps creux étage courant

L

i
0

e
R

;
/
g
s

T

R

Figure I1.5 Coupe vertical du plancher étage courant
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Prés- dimensionnement des éléments

N° Composition Epaisseur p(KN /m3) G (KN /m? )
(cm)
@ | Cloison en briques creuses 8 trous y compris 10 - 1,00
enduit
@ | Revétement carreaux Grés-Cérame 2 20 0,40
® | Mortier de pose 3 22 0,66
@ | Couche de sable 3 18 0,54
® | Plancher en corps creux 16+4 - 2,85
® | Enduit platre 2 10 0,20

Tableau II. 3 : les différentes couches du plancher étage courant.

d) Dalle pleine

G 1 =565(kKN /m?)

CO®

®
Figure II .6 : Dalle pleine.
N° Composition Epaisseur p(KN /m3) G (KN /m? )
(cm)
@ | Cloison en briques creuses 8 trous y compris 10 - 1,00
enduit
@ | Revétement carreaux Grés-Cérame 20 0,20
® | Mortier de pose 22 0,66
@ | Couche de sable 18 0,54
® | Dalle pleine en béton armé 15 25 3.75
® | Enduit platre 2 10 0,20
G Le2=635(kN /m?)

[2012 -2013]

Tableau 11.4 : Les différentes couches de la dalle pleine.
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CHAPITRE I1 Prés- dimensionnement des éléments

Remarque
La charge de la cloison intérieure (1 KN) est par metre carré de surface horizontale

e) Mur extérieur

Figure I1.7 :_ Mur extérieur
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N° Composition Epaisseur (cm) p(KN / m3) G (KN /m? )

® | Enduit au mortier de ciment 3 18 0,54

@ | Cloison en briques creuses 8 trous 10 - 0,90

® | Cloison en briques creuses 12 trous 15 - 1.30

® | Lame d’air 5 - -

® | Enduit de platre sur la face intérieur 10 0,20
G, =294(kN /m?)

Tableau IL.5 : Les différentes couches du mur extérieur

) Mur intérieur

Figure I1.7 _Mur intérieur
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CHAPITRE I1 Prés- dimensionnement des éléments

N° Composition Epaisseur (cm) p(KN / m3) G (KN /m? )

® | Cloison en briques creuses 8 trous 10 - 0,90

@ | Enduit de platre sur la face intérieur 2x2 10 0,40
G,.=13(kN /m?)

Tableau 11.6 : Les différentes couches du mur intérieur.

Remarque
La charge du mur extérieur(G,,.) est par metre carré de surface verticale.

11.4.2 Surcharges d’exploitation

Nature des locaux Valeurs (KN/m”)
Plancher terrasse inaccessible 1.00
Plancher courant a usage d’habitation 1.50
Plancher a usage bureaux 2.50
Plancher a usage commercial 4.00
Escalier 2.50
Acrotere 1.00
Balcon 3.50

Tableau I1.7 : Les surcharges d’exploitation

11.5 Les poteaux
Les poteaux sont des éléments verticaux en béton armé. Ils travaillent en flexion composé, et
constituent les points d’appuis pour les poutres ; ils seront pré dimensionnés a I’ELS en considérant un

effort de compression N= (G+Q) qui devra étre repris uniquement par le béton.

Nos calculs seront effectués sur le poteau le plus sollicité en compression la section (B) du
poteau est donnée par la condition ci-dessous :

...... (BAEL 91)

[2012 -2013] Page 18



CHAPITRE I1 Prés- dimensionnement des éléments

N : L'effort normal de compression agissant sur le poteau le plus sollicité ; il sera déterminé
par la descente de charges.

0,,: La contrainte admissible a la compression du béton a ’ELS.

Srot: La section du poteau le plus sollicité.

Ainsi que, le RPA 99 (modifié en 2003) exige que les dimensions de la section du poteau

doivent satisfaire les conditions ci-dessous :

min(b,h)225cm ... en zone I et II
min (b, 7 )=30cm .................. en zone [II
. h
min (b, h)=>—=
()=
lSﬁ£4
4 h

b, : Le petit coté de la section.
h,: Le grand coté de la section.
h, : La hauteur d’étage.

Avec
* S, : Section transversale du poteau.

« N : Effort normal de compression a ’ELS a la base du poteau.

* o4 : Contrainte admissible du béton.

I1.5.1 Calcul de Charges et surcharges revenant au poteau plus sollicité (D4)

Surface d’influence_: 7
Section nette : E S1 S2
(=Y
Sn:SI+SZ+S3+S4 ‘-.‘L
=
3% .
S, = 4(2.05 % 1.95) =15.99 g S3 S4
&
Section brute -

2 L 2.05m 030 2.05m
Sp =4.2%4.4=1848m A VS A

Figure IL8:Surface d’influence du poteau le plus sollicité

11.5.2 Poids propre des éléments
- Calcul du poids propre des poutres

[2012 -2013] Page 19



CHAPITRE I1 Prés- dimensionnement des éléments

» Poutres principales
p =25Kn/m3.
Gpp = (0.3 x0.4) x (2.05+ 2.05) x 25 = 12.3 KN.

> Poutres secondaires

Gps = (0.3 X 0.35) x (1.95 4+ 1.95) x 25 = 10.237 KN
Le poids total :G,, = Gpp + Gpg
Gior = 12.3 +10.237 = 22.537 KN.

- Le poids propre des poteaux

Grpc =25% 0.3 X 0.3 X 4.59 = 10.327KN
Getage courant = 25X 0.3 X 0.3 X 2.89 = 6.50KN
Ger etage =25% 0.3 X 0.3 X 3.06 = 6.88KN

- Calcul de poids propre des plancher :

P=GxS,

Plancher « terrasse inaccessible »
Gier = 6.35%x15.99 =101.536KN.
v" Plancher d’étage courant

Gpc = 5.65 X 15.99 = 90.34 KN.
v Plancher RDC
Grpe = 5.65 X 15.99 = 90.34 KN.

I1.5.3 Surcharge d’exploitation
Plancher terrasse ......................... Qo =1,00x15.99 = 15.99 KN.
Plancher courant... Q7= Q¢= Qs = Q4 =0Q3=0Q,=0Q:= 1.5x15.99 =23 985KN.
Plancher a usage bureaux .....Qs=2.5x15.99=39.98KN.
Plancher RDC a usage commercial ....... Q9 =4x15.99=63.96 K N.

* & & o

I1.5.4 La loi de dégression des charges

Les régles de BAEL 91 ainsi que le document technique réglementaire DTR BC 2-2 nous
proposent des lois de dégression des surcharges pour les batiments a usage d’habitation ou
d’hébergement possédant un grand nombre de niveaux, et ceci pour tenir compte de non simultanéité
des surcharges d’exploitation sur tous les planchers : (DTR BC 2-2/6-1)

Soit :
(), : La charge d’exploitation sur le toit ou la terrasse couvrant le batiment.

0,,0,,0,,...,0, : Les charges d’exploitation respectivement des niveaux 1,2,3,..,n

numérotés a partir du sommet du batiment :
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CHAPITRE 11

Pour les calculs de la descente de charges, on introduit les valeurs suivantes :

Sous toiture : Z =0,

Niveau 01: Z =0, +0,
Niveau 02 :

Niveau 03 :
Niveau 04 :

Niveaun: > =0, +

Le coefficient (3 T
2.n

> ,=0,+095(0 +0,)
Z ;=0 +079O‘(Ql +0, +Q3)
> .=0,+085(0,+0, +0, +0,)

Il est donné par le tableau suivant :

j étant valable pour les niveaux (n > 5).

Prés- dimensionnement des éléments

(OF

Q.

Qs

Q,

/7777
Niveau |9 8 7 6 5 4 3 2 1 0
Coeff 1 1 095/090 (085 (0.801(0.75 0.714 |10.687 | 0.667

Les surcharges cumulées

Sous toiture : > (=0, =15.99KN
Niv0l: > =0, +0, =15.99+23.985=39.97SKN
Niv 02:),=0,+0,95(0, +0,)=15.99+0.95(23.985 +23.985) = 61.56KN
Niv03:>" =0, +0,90(0, +0, +0;)=15.99+0.90(23.985x3) = 80.74KN

Niv04:> =0, +085(0, +0, + 0, +0,)=15.99+0.85(23.985 x 4) = 97.54KN

Niv 05:> =0, +0,80(0, +0, +0; +0, +05)=15.99+0.80(23.985x5) = 111.93KN
Niv 06 :>" (=0, +0,75(0, + 0, + 05 + 0, + 05 + 0, ) =15.99+0.75(23.985 x 6) = 123.92KN
Niv07 : Y =0, +0,714(0, + 0, +O; + 0, + 05 + 0 +0,)=15.99+0.714(23.985x 7) = 135.8TKN

NivO8:

> =0, +0,687(0, + 0, + 0, + 0, +0; +0, + 0, +0;)=15.99+0.687(23.985x 7 +39.98) = 158 8KN

Niv09:

> =0, +0,667(0, + O, + 0y + 0, + 05 + 05 + 0, + 0, +0,)=15.99+0.667(23.985x 7 +39.98 + 63.96) =197.3KN

[2012 -2013]
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CHAPITRE 11 Prés- dimensionnement des éléments

Surcharges
d’exploitation [KN]

Descente de charge

Section du poteau

cm?

Section
trouvée

Charges permanentes [KN

Section

NIV
n

adoptee

“ 10154 | 5554 | 650 | 13058 | 130.58 | 15.99 | 1599 |44657 | 9771 | 25Xx25
“ 9034 | 2254 | 650 | 119.38 | 24996 | 23.985 | 39.975 | 339935 | 19329 | 25X25
9034 2254 | 650 | 119.38 |369:34 | 23985 | 61.56 430.9 | 287.26 | 23X25
- 90.34 | 2254 | 650 | 119.38 |488.72 | 23985 | 80.74 |5p946 | 379.64 | 23X25
9034 | 2254 | 650 | 119.38 | 608.1 | 23985 | 9754 | 70564 | 470.42 | 25X25
n 9034 | 2254 | 650 | 119.38 | 72748 | 53,985 | 111.93 | g3941 | 5596 |23X25
90.34 | 2254 | 650 | 119.38 |846.86 | 23985 [ 12392 | 97078 | 47.19 | 25x30
90.34 | 2254 | 6350 | 11938 | 966.24 | 23.985 | 135.87 | 1102.11 | 734.74 | 23x30
90.34 | 2254 | 683 | 11976 | 1086 |39.98 | 158.8 | 17448 |g29.86 | 30x30
RDC | 9034 | 2254 | 1032 | 1335 | 12092 |63.96 | 197.3 | 14065 |937.66 | 30x35
Tableau I1.8 : Les descentes de charges
Remarque :

e La disposition des voiles, les sections des poutres et des poteaux calculés au par avant ont étés
modifiés apres la modélisation suite a :

- la période de vibration n’a pas €té vérifice
- Peffort tranchant a la base na pas été vérifié

Pour ceux nous avons adopté les sections suivantes :

> Poutres :

- Poutres principales (30 x 40)

- Poutres secondaires (30 x 35)

> Poteaux :

- Niveaux : RDC, 17 et 2™, étage : (50 x50)
- Niveaux : 3%, 4™ 5™ jusqu’au 6™ étage : (45 x45)
- Niveaux : 7™ 8™ et 9™ étage : (40 x40)

ePour conférer aux poteaux une meilleure résistance aux sollicitations sismiques, il est

recommandé de donner a ceux d’angles et de rives des sections comparables a celles des poteaux

centraux (RPA/A.7.4.1)....
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CHAPITRE I1 Prés- dimensionnement des éléments

% Vérification des exigences du RPA (Art7.4.1)...... [2]
Min (b;,hy) 2 25cm .. O]
Min (b, hy) = /o0 ®
b,
1/4 < /hl <4 e, ©)
» RDC

o Min (by,hy) =min (50cm ,50 cm) =50 cm > 25 cm ... ... Condition vérifiée

e Min (by ,hy) =50 cm > ¢/, 0 =459/, = 22.95cm ...... Condition vérifice

o 1/4<”y =50/ =1<4... Condition vérifie

» 17 Etage:

S Zéme, 3éme , 4_éme, 5éme, 6éme , 7éme , 8éme , gémeEtage :

Min (b1, h1) =min (40cm ,40 cm)=40cm > 25 cm ... ... Condition vérifiée

Min (b, hy) =40 cm > ¢/, =289/20 =13.3... ... Condition vérifiée

b,/ _40, _
/hl‘ /40 =1

b,/ _45, _
/hl‘ /45 =1

o 1/4<1<4...... Condition vérifiée

Conclusion
Le coftrage des poteaux est conforme aux exigences du RPA.
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CHAPITRE I1 Prés- dimensionnement des éléments

I1.5.5 Vérification des poteaux au flambement

Lorsque une piece élancée (poteau) est soumise a un effort de compression ; il se produit un
phénomene d’instabilité transversale (comportement analogue a celui d’une poutre fléchie); c’est le
flambement.

Cette instabilité dépend de :
v’ La longueur de flambement.
v’ La section (caractéristiques géométriques).
v’ La nature des appuis.

ylk
Le calcule des poteaux au flambement, consiste a vérifier les conditions suivantes :
A<50 k7h4»|

Avec

1 b ] ‘
A= Tf : L’élancement du poteau. l

l¢:Longueur de flambement. ( 1;=0.707 1)
lo: Hauteur libre du poteau.
i cation | = % =P
i : Rayon de giration. i = Spor VT2

I : Moment d’inertie de la section du poteau par rapport a I’axe XX (axe faible)
Spot: Section du poteau.

Flancement du poteau

-Poteaux (40x40) :
=t Tel que : iy, = |20
Imin S
Imin = Ixx = Iyy

bxa® 40x403
lnin = =5~ = 73

_ [e133szaz
tmin = S0 x40 YA

Lo = he — hpouer = 289 — 40 = 249cm.

. [ 0707xL, 0.707x249 15245
Cbin bmm 11547 77

= 213333.33cm*.

A=15.245<50..........V

-Poteaux (45x45) :
Imin = Ixx = Iyy

bxa® 45x453
lnin = =5~ = 73

= 341718.75¢cm*.
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CHAPITRE I1 Prés- dimensionnement des éléments

__ purers
tmin = [Ty5 % g5 477

Lo = he — hpouer = 306 — 40 = 266cm.

. lp  0707xL, 0.707 X266 _ 1448
i bmm 1299 0 77

A=14.48<50..........V

-Poteaux (50x50) :

bxa® 50x503
lnin = =5~ = 73

_ |s2083333
tmin = [T5o x50 o

Lo = he — hyouyr = 459 — 40 = 419cm.
[ 0707xL, 0.707 x 419
bin bmim  14.43

= 520833.33cm*.

A= = 20.53

A=20.53<50........V

Conclusion
Puisque toutes les conditions sont vérifices, les démentions adoptées pour les poteaux sont
convenables.

11.6 Les voile

Ce sont des ¢éléments rigides en béton armé coulés sur place, Ils sont destinés d’une part a assuré
la stabilité de I’ouvrage sous I’effet des actions horizontales, et d’autre part de reprendre les charges
verticales.

Le pré dimensionnement se fera conformément a I’Article 7.7.1 /RPA99 ver 2003 Sont
considérés comme voiles les éléments satisfaisant la condition 1 > 4a.

L’épaisseur du voile sera déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage h. et de la rigidité
aux extrémités, 1 épaisseur minimale est de 15 cm.

1 cas
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CHAPITRE I1 Prés- dimensionnement des éléments

26M€ ¢ag
( [ [
ae,aI ; | —
=220
——
he
az=—
22
3™ cas
~
a l
h,
a= 20

Les différents types de voiles.

Avec : hy = h — egae-
h : Hauteur d’étage.
€qalle . Epaisseur de la dalle.

a) RDC

h, = 4.59 — 0.2 = 4.39m.
az= 23— 21.95cm.
20

On adopte alors :a =25 cm.
b) 1%étage

he = 3.06 — 0.20 = 2.86cm.

286
a>—=143cm.
20

On adopte alors :a =20 cm.

¢) Etages courant

h, =2.89—-0.2 = 2.69m.

az= 29 _ 13.45cm.
20

On adopte alors : a =20 cm
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CHAPITRE I1 Prés- dimensionnement des éléments

s Vérification des exigences du RPA 99 (Art 7.7.1):

Sont considérés comme voiles de contreventement, la largeur d’un voile doit satisfaire la
condition suivante :

Lmjn=4xa

RDC = Lmin=200 > 4 x 25 =100 — condition vérifiée.

1" etage + Etage courant — Lmin= 200 > 4 x 20 = 80 — condition vérifiée.

Avec :

Lmin : La portée minimale d’un voile.
a: Epaisseur du voile.
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Chapitre 111 Calcul des éléments

IIL.1 Introduction
Les éléments secondaires sont des ¢léments qui n’ont pas une fonction porteuse ou de
contreventement. Ils sont soumis a des sollicitations négligeables devant les sollicitations sismiques.

Le calcul de ces ¢léments se fait généralement sous I’action des charges permanentes et des surcharges
d’exploitation. Cependant certains doivent étre vérifiés sous I’action de la charge sismique.

Dans ce chapitre, on procede au calcul des €éléments suivants :

L’acrotere.

Les escaliers et la poutre paliere.
Les balcons en dalle pleine.

les portes a faux.

Les planchers a corps creux.

La dalle pleine.

La cage d’ascenseur.

YV VVVYVYY

1112 Acrotere
II1.2.1 Introduction

L’acrotere est un élément en béton armé contournant le batiment congu pour la protection de
ligne conjonctif entre lui méme et la forme de pente contre I’ infiltration des eaux pluviales.

Il est assimilé a une console encastrée au plancher terrasse dont la section la plus dangereuse se
situe au niveau de I’encastrement.

L’acrotere est soumis a son poids propre (G) qui donne un effort normal Ng et une charge
d’exploitation horizontale non pondérée estimée a 1kN/ml provoquant un moment de flexion.

Le calcul s’effectue pour une bande de 1ml en flexion composée et la fissuration est considérée
comme préjudiciable car I’acrotére est soumis aux intempéries

oo 14_?_, o

60 cm

70cm

20cm
\ __________ I 15cm 35cm

20 F0cm

A
Y

Figure II1.1:_Coupe verticale de I’acrotére plus la console
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Chapitre 111 Calcul des éléments

II1.2.2 Calcul de ’acrotére

Cet acrotére est encastré a sa base : Le calcul s’effectue pour une bande de 1 metre de largeur ;
le ferraillage sera déterminer en flexion composée et la fissuration est considérée comme préjudiciable
car I’acrotere est soumis aux intempéries.

10 cm 10 cm

“«——>—>
t D¢ 7 om
v

70 cm

Figure I11.2 : Coupe verticale de ’acrotére

» Détermination des charges et des surcharges

- Poids propre de I’acrotere : G=[(0.7X 0.1) + (0.1 X 0.07) + (0.1 X 0.03)/2]+ X 25
G = 1.963KN/ml

- Surcharge d’exploitation : Q=1 KN/m

» Calcul des sollicitations

- L’effort normal : N = Gx1ml=1.963 KN

- L’effort tranchant : T =Qx1ml =1 KN

- Le moment fléchissant du a Q : M =QxHx1ml=1x0.7x1ml = 0.7 KN.m

o Schéma statique :

Effort Effort
Moment
«Q Fléchissa Normal tranchant
¢ >
H=0
M maX:O.7KN.m N =1.963KN f:Q:lKN

Figure III. 3: Diagramme des efforts internes (M, N, T)
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Chapitre 111 Calcul des éléments

> Combinaisons de charges

a- Etat limite ultime (ELU)
La combinaison de charge a considérer est : 1.35G + 1.5Q

e Effort normal de compression
N, =1,35N=1,35x1.963 =2.65KN
e Effort tranchant
T, =1,5T=1,5x1=1,5KN
e Moment fléchissant
M, =1,5M=1,5x0.7=1.05KN.m

b- Etat limite de service (ELS)
La combinaison de charge a considérer est : G + Q

e Effort normal de compression

N, =N =1.963KN

e Effort tranchant :
T, =T=1KN

¢ Moment fléchissant :

M, =M =0.7KN.m

II1.2.2.1 Ferraillage de I’acrotére

Pour le calcul, on considere une section rectangulaire définie comme suit :

b: Lalargeur de la section. h : La hauteur de la section.

. . l€ |
d : La hauteur utile. A: La section des armatures. = g
c¢: Enrobage. = |N =

Q.
a- Etat limite ultime ELU :
Calcul de ’excentricité :
b=100cm ; h=10cm ; c=2cm
M, 1,05

e =

U

= ~ 0.40m = 40cm
N, 265 ( h j
—> e, > 5—0

h '20’10—0,0220,03m:3cm

2
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Chapitre 111 Calcul des éléments

Le centre de pression se trouve en dehors de la zone limitée par les armatures, donc la section

du béton est partiellement comprimée.
Le calcul des armatures se fera en deux étapes.

= Armatures fictive

h
M, =N, x [eu +o- cj =2.65x(0.40+0,05-0,02) =1,14KN.m

M 1,14x10°
Lo T 00125y, =0,392=S.S.A

f,..bd®>  142x100x(8)

Ao M 1,14x10°
6, .dB,  348x8x0,994

M, = fbu.b.dz.uf = U =

~0,0.412cm’

= Armature réelle

A ~0,336cm’

N 3
o= Ayt =0412- 20200
Gy 348x10

II1.2.2.2 Vérification a PELU

a) Condition de non fragilité

f es—0,455.(d)}b .

es—0,185(d)

A A, - 0,23.ﬁ{

St
fe

Mg 0.7 x 107

eg = N = 1963 35.65
A, =023x 2,1 [3565-0455¢(8) «100x 8 = 0.90cm>
400 | 35.65-0,185x(8)
AS < AN « oo Condition non vérifiée.

Le ferraillage se fera avec la section minimale.

Soit : As=5HAS8 =2.51cm?>/ml  avec un espacement S; = 20cm.

*» Armatures de répartition

A
S = % =0,62cm”

Ty
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Chapitre 111 Calcul des éléments

Soit : A, =4 HA8 =2.0lcm’*/ml  Avec un espacement de S; =25cm.

b) Contrainte tangentielle : (Art. A.5.2,2/ BAEL9]).......... [2]

Aucune armature d’effort tranchant n’est nécessaire si :

7 _=min {0,15. fozs . 4MPa}

Y

T =15KN.
3
ro= b 6100mp4
100 x 10 x 80
7, =0019MPa< T, =250MPaq...eeeeeeeeeeeeeeerereseeren. Condition vérifiée,

Aucune armature d’effort tranchant n’set a prévoir.

¢) Vérification de I’adhérence dans les barres : (Art.A.6.1.3 / BAEL)

On doit vérifier 1a condition : 7T =7

Avec : 1,

y, : Coefficient de scellement droit, il a pour valeurs :
1,5 : pour les barres a haute adhérence.
1,0 : pour les barres rondes lisses.

U, : Périmetre utile des barres.
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Chapitre 111 Calcul des éléments

Ui= Z n..Q
7 : Le nombre de barres.
AN :

Aciers haute adhérence = LPS =15 > ‘_Cse =15x21 = '_Cse =3.15MP¢
> Ui=5%314x08=12.56cm

. 1,5x10°
*0,9%x80x12.56x10

1. =0.166MPa<7_=3.15MPa

= 0,166 MPa

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

d) Ancrage des barres : (Art A.6.1,22 / BAEL91)............. [2]

La longueur du scellement droit est donnée par :

T = 0,642 f, =0,6x1.5>x21=2835MPa.

~ 0,8x400
* T 4x2.835

On adoptera: L., =30cm

=2821lcm

Longueur d’ancrage hors crochet :
1= 0.8x1=25 cm.

e) Vérification des espacements des barres : (Art A.4.5 .33 BAEL99)

e Les armatures transversales :
esp, <min (24 ; 25cm)
esp, <min (20cm ; 25cm)

Onprend : esp, =20cm<25cm

e Les armatures de montage :
esp <min (4h ; 45cm)
esp <min (40cm ; 45cm)

Onprend :  esp =25cm <40CH  cievieiioiioiisiiscessassessnnsnne Conditions vérifiées.
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I11.2.2.3 Vérification a 'ELS

L’acrotere est exposé aux intempéries, nous considérerons la fissuration comme étant
préjudiciable.

Effort normal de compression
N, =N =1963kN
¢ Effort tranchant
T, =T =1kN
¢ Moment fléchissant
M, =M =0.7KN.m
a)Vérification de ’ouverture des fissures (BAEL 91 mod 99/Art A5.3.2) :

L’acrotere est exposé aux intempéries, donc les fissurations sont considérées comme étant
fissurations préjudiciables.

NS = 1963 KN.

MS = 0.7KN.m.

Ms 0.70
es= — = —— = 035m = 35cm
Ns 1.963
h . . .y
es = 35cm > Pl C = 2cm = donc la section est partiellement comprimée.

> Etape fictive :
Mfs = Ns (e, +(= -¢) = 1.963 (0.35 + (% — 0.03) = 0.72 kNm
15X6—bc

a =
15X0p+ 05t

0=0.6 fi23=15 MPa

Fissuration préjudiciable.
— .2
0, < o.=min {gfe , 110 . }

n=1.6 ; Barre HA
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s =min {§><4OO , 110x+/1.6x2.1 } :min{ 266.66 , 201.63 }

G = 201.63 MPa.

a = (15x 15)/(15 x 15 + 201.63) = 0.527

1=0.01622

M= XbX d? X Oy

Mfs = (0.01622 x 1000 x 702 x 201.63) x 1076 =16.02 KN.m

Mfs=16.02 kNm>Mf=0.72kNm = la section est simplement armée.

Mgs  0.72x10°

_ 2
(d—c)xosr (7-3)%201.63 0.892 cm

Agir =

Armatures réelles(en flexion composée)

Ns 1.963 x103 ’
Ag= Agr —= =0.892— ———— = 0.794 cm
Ost 201.63 x 102
Asc = 0.794 cm’.
Ast =0.794cm’ < Agaop =2.51 em® ... condition vérifiée

b)_Vérification des contraintes de compression dans le béton :
[BAELOT/A.4.52] vveeeenneeeennnne 2]

Ost S O-_st
o« . Contrainte dans le béton tendu.

Oy . Contrainte limite dans le béton tendu.

100XxA 100x2.51
= £ = =0.359
bxd 100x7

p=0359— {B, =0.907, k,; = 33876}

_ Mg o07x10®
Ost B,x Agxd  0.907x 2.51x7 43.92 MPa
st =43.92MPa<0,;=201.63MPa. ........................ Condition vérifiée.
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¢) Vérification au séisme : [RPA 99 /Art.6.2.3].......... 2]

Cette vérification concerne les éléments non structuraux.
L’acrotére est calculé sous 1’action horizontale ; suivant la formule

Fp=4 xA xCp xWp
Avec :

A : coefficient d’accélération de zone (tableau 4-1, RPA99ver 2003).
Dans notre cas A= 0.15, (Zone I1a et groupe d’usage 2).

CP : facteur de force horizontal (variant entre 0.3 et 0.8). (tableau 6.1, RPA99 ver 2003)
L’acrotere est un €lément en console = Cp = 0.8
Wp : poids de I’élément considéré (WP = 1.963 KN/ml)
Fp =4 x0.15 x0.8 x1.963 = 0.94 KN/mI< Q= 1KN/ml

Fp< Q =1KN/Ml...uccuuiniririisruinninsnisssncssnncsnnsssnssanes Condition vérifiée.

+» Conclusion
L’acrotére sera ferraillé comme suit :

Armatures principales : S HA8/ml , avec e=20cm.
Armatures de répartition : 4 HA8/ml , avec e=25cm.
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I11.2.3 Etude de la console attachée al’acrotére :

10 cm 10 cm

+—r —>
IR
10 cm ¢ 7 cm
60 cm
1
1
1
1
1
|
10cm I :
]
1
20cm '

A

v

Figure I11.4:_Coupe verticale de ’acrotére.

» Détermination des charges et surcharges

Nous considérons une bande de 1[m]de la console

a- _Charges permanentes

Poids de la console ...... G1 =(0.15x0.2)x25=0.75[KN/ml].
b- surcharge d’exploitation:....................... Q=1 [KN/ml].
c- charge concentrée
Poids propre de ’acrotére......................... G, =1.963 [KN/ml].
Charge due a la main courante ............... Q2 = 1[KN/ml].
qu2
qul qu3
alPELU: -
4
Le calcul se fait pour une bande de 1m de longueur : % A
7 ¥
é A A 4 A A 4 A 4
7
Z
< re——>
15 cm Scm

Figure I11.5:_Schéma statique de la console.
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» Combinaison des charges :

Pour la dalle : qu =1.35 G; + 1.5 Q; = 1.35 (0.75) +1.5 (1) X 1ml x= 2.512 KN/ml
Pour ’acrotere: quz =1.35 xG, = 1.35(1.963)% 1ml = 2.65KN
Pour la main courante : qu=1.5- Q, = 1.5(1)X 1ml = 1.5 KN

» Calcul des sollicitations :

L’effort normal : Nu=qu3 = 1.5 KN

L’effort tranchant : Vu= q + qu X L =2.65+2.512 x 0.2= 3.152 KN.
2

Le moment fléchissant : Mu = ¢q,, % 7"‘ Gy X1+q,,xH

2
Mu =2512 x 0.2

+2.65 x(0.2-0.05)+15 x0.7

Mu = 1.49 KN.m
avec : H=0.7m : hauteur de garde aux corps.
al‘ELS :

» Combinaison des charges :

Pour la dalle : qg = (G; + Q)X 1ml =0.75+1 =1.75KN/ml
Pour le garde corps: qs; = GoX 1ml =1.963 KN

Pour la main courante : ¢ = QX 1ml = 1KN

Calcul des sollicitations :
L’effort normal : Ns=qs3 = 1 KN

s11? 1.75%0.22
5 + Q2 XLt qss H= — +1.963%(0.2-0.05)+ 1x 0.7

Le moment fléchissant : Ms=

Ms =1.03 KN.m
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I11.2.3.1 Ferraillage de la console

> Armatures principales

La section dangereuse se trouve au niveau de ’encastrement.

Le ferraillage se fera comme une console qui travaille en flexion composée. Le calcul se fera a ’ELU
et les vérifications a I’ELS.

h dIM Ge—m >
¢

v

o
«

d=12cm; h=15cm; c=3cm.

Figure I11.6 : Section rectangulaire soumise a la flexion composée

_ My

=1 _ ).96m =0.96m
Ny 15

u

ey=96cm > > —C= 4.5 cm =Le centre de pression se trouve a ’extérieur de la section limitée par

les armatures. N est un effort de compression neutre a 'intérieur. Donc la section est partiellement

comprimeée.

Donc I’acrotere sera calculé en flexion simple sous I’effet du moment fictif M, puis se ramene a

la flexion composée.

» Calcul en flexion simple :
o  Moment fictif:

ME=Nu (e, H(> = ¢) =15 (0.96+5> — 0.03) = 1.507 KNm

o  Moment réduit :

_ 0.85f,,5 0.85x25
Vb 1.5

= 142 MPa

fbu

Mf _ 1507x10°

= = = 0.0074
Ho bxd? Xfp, 1000%x1202 x14.2

W<y = 0392 —=> la section est simplement armée, donc les armatures comprimées ne sont pas

nécessaires.
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o Armatures fictives :

= 0.0074 — B =0.997

fe 400

Oy~ — = —— = 348 MPa
ys 1.15

MF 1.507x10°

==0.36 cm?

" Bxdxost  0.997x120x348
o Armatures réelles(en flexion composée) :

1.5 x10°

— A NU_ a2 — 2
As= Ar oot 0.36 228X 102 0.317cm

Agi=0.317cm’
Soit Ase = 4HA10 = 3.14 cm?/ml avec un espacement S¢= 25[cm].

> Armature de répartition

A=A 314 G gesiem

Soit 2HAS8 =1.00[cm®]  avec S=20[cm]

I11.2.3.2 Vérification a ’ELU

A) Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAELI1)......... 2]

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :

es —0.445% d

= T
Aadopté > Amn=023 X b X dx fo (es —0.185x d)

Ng 1

2.1 ,103—-0.445%x 12
Apin= 023 X 100 X12X — (—————)
400 “103—-0.185%x 12

Apin=1.4 cm?

A~=3.14 cm’ > Ain =1.404 e S la condition est vérifiée
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B) Contrainte tangentielle : (Art.A.5.2,2 / BAEL91)........... 2]

Aucune armature d’effort tranchant n’est nécessaire si :

‘ruﬁru \

7, =min {0,15. Jozs ; 4MPa}
7y

T, = min{ 25MPa ;

4MPa } = (7 =2,5MPa)

Vi =3.152
=V, 3.152x10° T
I, =—-=—""——-—; Donc: u= 0.026 MPa.
bd 1000x120
7,=0,026MPa <7, =250MPa ...... les armatures transversales ne sont pas
nécessaires.
C) L’adhérence des barres: (Art.A.6.1,3/ BAEL91).............. 2]

Pour qu’il n’y’est pas entrainement de barres il faut vérifier que :

Avec :

Calcul de fse .

Tse =1PS.ft28 ; Avec: W _=1.5 (pour les aciers H.A).

Tse = 3.15 Mpa.
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Calculde T

se :
2U, =3,14x4x10=125.6mm

3.152x10°
T, = Donc : i =0.23 Mpa.
0,9x120x125.6

T, = 0.23 < 1se = 3.15 MPa  Pasde risque d’entrainement des barresV

D) Longueur du scellement droit : (Art A.6.1,22 / BAEL91)............... [2]

Elle correspond a la longueur d’acier ancrée dans le béton pour que I’effort de traction ou
de compression demandée a la barre puisse étre mobilisé.

T =061 [ =06x1.5 x21=2835MPa
;- 1.00 x 400
' 4x2.835
Vu que I dépasse 1’épaisseur de la poutre dans laquelle les barres seront ancrées, les

régles de BAEL 91 admettent que I'ancrage d’une barre rectiligne terminée par un crochet

normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet « Lc » est au moins égale a
0,4.Ls pour les aciers HA  ; Donc : Lc = 16cm

=3527cm ;Onprend Lg =40 cm.

E) Espacement des armatures
L’espacement des barres d’une méme nappe d’armatures ne doit pas dépasser les valeurs

suivantes :

Armatures principales —»8; < min {3h ; 33cm}
St=25 ¢ < 33 CM weevev e e e eV
Armatures de répartition —S; < min {3h ; 33cm}
St=25 cM<33 CM v cevcee e eee e eV

II1.2.3.3 Vérification a PELS

> Moment sollicitant

Ms = 1.03 [KN.m]

A) Etat limite d’ouverture des fissures (Art. A.5.3,2 /BAELII)......... 2]

Dans notre cas, la fissuration est considérée peu préjudiciable, on se dispense donc de
faire de vérification a I’état limite d’ouverture des fissures.
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B) Etatlimite de compression de béton : (Art. A.4.5.2 /BAEL91)........... [2]

L’acrotere est exposé aux intempéries, donc les fissurations sont prisent comme préjudiciables.

e, = =5 = 2 -1 03m=103cm.
Ng 1

h . . .
€s=103 cm. > 5 € =4.5cm= donc la section est partiellement comprimée.

Etape fictive :

0.15

Mfs = N (e, +(% -¢) =1(1.03+(%> - 0.03) = 1.075 KNm

Mt=1.075 KN.m

a — 15_X6-bc_
15X0p+ 05t

0c=0.6 fi23=15 MPa.

Fissurations préjudiciables.
— .2
0. < c.=min {gfe ,110 (£ }

s = 201.63 MPa

n=1.6 ; Barre HA
o =min {§x400 , 110x~/1.6x2.1 } :min{ 266.66 , 201.63 }

oq= 201.63 MPa.

— 15x15
A=——"——"——=0.527
15x15+201.63

I =0.01622
Mg =T xbX d? X Gy
Mfs = (0.01622 x 1000 x 1202 x 201.63) x 106 =47.09 KN.m

Mfs=47.09 KNm>Mf=1.075KNm = la section est simplement armée.
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Mg 1.075x103
(d-o)xog (12-3)x201.63

Agir= =0.59 cm?

Armatures réelles(en flexion composée)

3
As= Agr— 22 =059 - — 22— 0 58¢m?
Ost 201.63 x 10
Agi= 0.58cm’<At=314cm2.. ... ... ... condition vérifiée

e Contrainte dans le béton :

o« . Contrainte dans le béton tendu.

Oy . Contrainte limite dans le béton tendu.

_ 100xA;  100x3.14
P~ "hxa 100%8

=0.392

p=0392— {B, = 0904, k, = 37.08}

Mg 1.075x103

Ost = B,x Asxd  0.904x 3.14x12 = 31.55 MPa
65 =31.55MPa<a6,;=201.63MPa. ........................ Condition vérifiée.
C) Etat limite de déformation (Art B.6.8, 424 /BAEL 91)............ [2]

On peut se dispenser du calcul de la fleche sous réserve de vérifier les trois conditions

suivantes :

e L=B_075

L 20
h 1

e L =00625 > o iiieeeeieneeeanaee. v
16 L 16
Ag 3.14

. = =0,0026
bo.d  100x12
42 472 A 4.2

« —=— =001 —— <= v
f, 400 bod [,
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Chapitre 111

2 —DBog75
M, \/.

[
L 20
M, 1.03
= =0, 1

o = -
10.M,  10x1.03 ~

P‘lw
v

10.M0.........

Conclusion : la console sera ferraillé comme suit :
% Armature principales : 4HA10 avec e=25 cm

+ Armatures secondaire : 4HAS avec e=25 cm

=

T T8 ec=20
T8Fil. | |

ec=25

T8 ec=20

T

T10 ec=20

Figure IIL.7 : Schéma de ferraillage de ’acrotére
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111 3 Calcul des escaliers

II1.3.1 Introduction

Un escalier est un ouvrage constitué d’une suite de gradins horizontaux (marches et palier) permettant
de passer d’un niveau a un autre.

II1.3.2 Terminologie

Lo Palier intermeédiaire

]
"

& | ¢ e
Contre marche _
h{ H
Emmarchement
¥

F
L

Ly
L

&
L J

Figure I11.8:_Dimensionnement de ’escalier

Caractéristiques dimensionnelles :

e La marche : est la partie horizontale qui recoit le pied, sa forme est rectangulaire, ou arrondie,
etc.

e La contre marche : est la partie verticale entre deux marches évitant les chutes des objets.

e Hauteur de contre marche (h) : est la différence de niveau entre deux marches successives,
valeurs courantes varies de 13 a 17 cm.

e Le giron (g): est la distance en plan, mesurée sur la ligne de foulée, séparant deux contre
marches.

e La montée : correspond a la hauteur entre les niveaux finaux des sols de départ et d’arrivée.

e Une volée : est I’ensemble des marches comprises entre deux paliers consécutifs.

e Un palier : est une plate forme constituant un repos entre deux volées intermédiaires et /ou a
chaque étage.

e L’emmarchement (E) : représente la largeur de la marche.

e La ligne de foulée : représente en plan le parcours d’une personne qui emprunte I’escalier, et en
général, 3 0.65 m de collet, siE> 1 m.

e La paillasse : est une dalle inclinée en béton armé incorporant les marches et contre marches.

2012/2013 Page 46



Chapitre 111 Calcul des éléments

s L’escalier de notre immeuble est congu en béton armé coulé sur place, L’escalier des étages
courant sont a deux volées et un palier intermédiaire, quand aux escaliers du RDC, ils sont a
trois volées et deux paliers intermédiaires. Nous calculerons 1’escalier a trois volées et nous
adapterons le méme ferraillage pour les escaliers a deux volées.

Remarque :

Nous avons deux volées différentes :

» Une volée d’étage courant d’une hauteur H = 1.36m

» Une volée d’étage courant et RDC d’une hauteur H=1.53m

I11.3.3 Le 1 type d’escalier : Escalier du RDC :
On prend en compte les dimensions des plans d’architectures et pour le pré dimensionnement on
vérifie la formule de » BLONDEL »

II1.3.4 Pré dimensionnement de ’escalier :

a)- Présentation schématique :

Volées 2 AN ( A Volée let3:

H=1,53
H=1,53

|

2,40

>

1
|
1
1
1
1
1
1
1
|
1
1
1
1
1
1
1
|
1
1
-+
1
1
1
1

L

Figure II1.9 :_Schéma statique de ’escalier

b)_Calcul du nombre de contre marches et de marches :
l4cm<h<18cm et 28cm <g<36 cm
On prend la hauteur des marches h=17 cm.
Soit n le nombre de contre marches et m le nombre de marches :
H =459 cm h=17 cm

2 2

H 459
Nombre de contre marches : n = " = T =24 = n=27 contre marches.
Les 24 marches seront réparties de la maniere suivante :
"  Volée 1let 3 : n= 9 contre marches ; Donc : m= n-1 = 8 marches.
" Volée2 : n= 9 contre marches ; Donc : m= n-1 = 8 marches.
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Loi de BLONDEL :

Est une relation empirique qui lie h et g et qui permet de concevoir un escalier ou on se
déplace de fagon confortable.

60cm<g+2h<64cm

Pourh=17cm, onaura:26cm<g<30cm donconprend g=30cm.
L’emmarchement =1.6m >1.20 m.

Vu que les 03 volées ont les mémes dimensions donc Nous allons étudier une seule paillasses comme
représenté dans le schéma suivant :

H=1,53

A

v

Figure II1.10:_coupe transversale sur les escaliers

c)_Dimensionnement de la paillasse :
Prenant compte des recommandations du BAELOL.....ccceeceresaeessanns 2]
la paillasse prendra une épaisseur comprise dans 1’intervalle suivant :

Avec
L : longueur totale entre nus d’appuis.
L’: Ll +L )

cos o
tg (o) = %: %: 0,6375 = a=32.52°

cosa=£:>L1: L __ 2% 5 =285 cm.
Ll cosa  cos32.52

Longueur réelle de la paillasse :

L’=L;+L, =285+ 150=435.

D’ou
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ﬁs e < ﬁ: 14.5cm <e <21.75cm
30 P20 d
d)Conclusion
On opte pour une paillasse d’épaisseur ep=18cm pour tout I’escalier

II1.3.5 Détermination des Charges et surcharges

Les dimensions des marches ¢tant tres faibles par rapport a la portée de la paillasse, on
pourrait admettre que leur poids est uniformément reparti sur la paillasse, Le calcul se fera en
flexion simple pour 1 ml d’emmarchement, pour une bande d’1 m de projection horizontale.

a) -Charges permanentes :

A)_La volée
e Poids des marches (o =25KN/m’)............. 25x1x0, 17 /2 =2.125 KN /m.
e Poids de la paillasse (o =25KN/m%)......... p— ;2.52 x 0.18x25 = 5.34 KN/m.
e Lit desable (p =18KN/m’; e=0,02).................. 18x1x0, 02 = 0,36 KN/m
e Mortier de pose (,0=22KN/m3 ;€=0,02) ..............22x1x0, 02= 0 ,44 KN/m
e Carreaux Grés Cerami (Iecm; 0 =20KN/m’) .............. 20x0, 01 =0,20 KN/m
e Poidsdugardecorps................... = 0,20 KN/m
e Enduit de platre 2cm; p=10KN/m’) ................ 10x0, 02 =0,20KN/m
G=8,865KN/m
B)_Le palier
e Poids propredupalier............................... 0,18x1 x 25 =4,5 KN/m
e Poids total durevétement.......................... 0.36+0.44+0.2+0.2=1.2 KN/m

G=5.7 KN/m
b)- Surcharges d’exploitations
La surcharge d’exploitation est donné par le DTR B.C.2.2, et elle est la méme pour la volée et
le palier ; Q =2,5 kn / m.

II1.3.6 Calcul des efforts internes

A)_Combinaison de charges a ’ELU
e Volée: g7 = 1.35x8.865 + 1.5x2.5 =15.72KN/m,
e Palier: g7 = 1.35x57 + 1.5x2.5 =11.45 KN/m,
Pour déterminer les efforts dans la volée et le palier, on fera référence aux lois de la RDM
en prenant ’ensemble (volée + palier) comme une poutre isostatique partiellement encastrée

aux appuis.
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B)_Etude des paillasse

B-1) Calcul des réactions d’appuis

15.72 kN/ml

/

YVYVY

VVVVYVY

Calcul des éléments

11.45 kN/ml

VYYVVVYYVYYVYYN

2.40

1.50

A

Ra

Figure I11.11: Diagramme de chargement de la paillasse

T F,=0
T F,=0

= Ra+Rp=15.72x2.40+ 11.45x1.50

Ra+Rp=54.90
ZM/B: 0

A 4

A

Rg

—- ( Rax3.9)+(15.72x2.4x2.7)+(11.45x1.5%0.75)==

Ra=29.42 KN

Ce qui donne Rp=25.48 KN

B-2) Calcul des efforts internes

* 1 troncon :

2M/, =0
M,=-7.86x> +29.42 x
e Pour x=0—M, =0
e Pour x=2.40—M, = 25.33KN.m

T,
y dx

e Pour x=0—>Ty = —29.42KN.
e Pour X:2.4—>Ty = 8.31KN

0<x<240

= Ma)_ 157742942

15.72 KN/ml

Ra

15.72 KN/ml

11.45 KN/ml

= 2™ troncon  2.40 <x<3.90 N\ \ }
ZM/(s =0 Y Y vV VVY A
Ri[, 240m
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(x —2,40)’

M,=-(15.72x2.40)(X-1.2)-11.45 +29.42X

Pour x=2.4—M, = 25.33KN.m

e Pourx=39—-M, =0KN.m
Ty=- %: (15.72X2.4)+11.45(x-2.4)-29.42
Ty=11.45x-19.172

e Pour x=2.4—-T, = 8.31KN

e Pour x=3.9-T, = 25.48KN

M) _ o s 1145X-19.172 —0
dx
— x = 1.674m

Le moment M_(x) est max pour la valeur x = 1.674.
= M. = 28.35 KN.m

Remarque :
En tenant compte des semi encastrements les moments en travée et en appuis sont affectés des
coefficients 0,85 et 0,3 respectivement.

= En travée :

Miravée = 0,85 x 28.35 =24. 10 KN m

- Aux appuis :
Mappui = - 0,3 x28.35= -85 KN m
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B-3) Diagramme des Efforts internes sur les paillasses

15.72 kN/m

11.45 kN /m

< 2.40 4130 >
| X(m)
| >
!
Moment :
isostatique | i
| 25.33 i
v 28.35 ! !
M (kN.m) ! !
A | |
| i
{
\
T (kN)
| X(m)
m
253 :
Effort |
tranchant : :
! !
! !
! !
! !
29.42 ! !
| |
i i
| /
!
!
M (kN.m) , !
8.50 : 18.50
i [ X(m)
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Moment de
Calcul 24.10

Figure I11.12 : Diagramme des efforts internes sur les paillasses

II1.3.7 Ferraillage des paillasses

Le calcul se fera a en flexion simple pour une bande de largeur (b=1m) et d’épaisseur (e,=18cm).

1- Armatures longitudinales :

M 24.10%10 °
=t = L =0,0662 <y, = 0,392 S.S.A
f,,.b.d>  142x100x(16)
1. = 0,066 = B = 0,966
M, _ 2410x10°
o, .dB 348x16x0,966

On opte pour 6T12=6,78 cm’/ml :Soit 1T12 tous les 15cm.

Ast = =448cm* +

2- Armatures de répartition

Ast 6.78
. 2—41“3 == = 1,70cm*

On opte pour 6T10=4,71 cm’/ml Soit 1T10 tous les 15¢m.

II1.3.8 Vérification a PELU

A) Espacement des armatures :
L’espacement des barres d’une méme nappe d’armatures ne doit pas dépasser les valeurs

suivantes :

Armatures principales —»S; < min {3h ; 33cm}
St=15 €M < 33 CM et vev et e e e e e e een wen w2V
Armatures de répartition —S; < min {4h ; 45c¢m}
N R B W SV

B) Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAEL91)...... [2]

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :

A _ 023bdfis
fo

= A

adopte

0,23.b.d.f _ 0,23x100x16x2,1 =1.93¢m?

Amin =
fe 400
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A,g=6T12=6.78 cm® > 1.93 cm® ........... condition vérifiée

C) Contrainte tangentielle: (Art A.5.1,1/ BAEL91)

On doit vérifier que :

Calculde T, -

Pour les fissurations non préjudiciables : T, = 3,33Mpa.

max

Calcul de Tu

V._.=29.42 KN.
— V. 2942x10°
T, =Tu _ 27 . Donc T, = 0184 M
* bod 1000x160 e
o< Tu condition vérifiée

D) Entrainement des barres : (Art.A.6.1, 3/ BAEL91)........[2]

Pour qu’il n’y’est pas entrainement de barres il faut vérifier que :

Calculde T

se .
Tee =W £ Avec: W_=1.5 (pour les aciers H.A).
Tee = 3,15 Mpa,
Calcul de Tse .
v’ Paillasses
ZU . - Somme des périmetres utiles.

22U, =3.14x6x12 = 226.08 mm

Lo 94 x 103
* 0.9 x160 x 226.08, _Donc : g =0.90Mpa.
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se S~ U6 Pas de risque d’entrainement des barres V

E) Longueur du scellement droit : (Art A.6.1, 22 / BAEL91)......... 2]

Elle correspond a la longueur d’acier ancrée dans le béton pour que I’effort de traction ou de
compression demandée a la barre puisse étre mobilisé.

Calcul de 7,
Tw= 0.6 Y2 fins= 0.6x (1.5)>x 2.1=2.835 Mpa.
_ 1,2x400
bs™ 4x2,835
Vu que s dépasse I’épaisseur de la poutre dans laquelle les barres seront ancrées, les régles de
BAEL 91 admettent que 1’ancrage d’une barre rectiligne terminée par un crochet normal est
assur¢ lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet « Lc » est au moins égale a 0,4.Ls pour les
aciers H.
Donc: Lc=18cm

=4233cm ;Onprend Lg =45 cm.

F) Influence de I’effort tranchant sur le béton : (Art A.5.1, 313 /BAEL91)........ [2]

On doit  vérifier :

2V, 2x29.42x10°
(¢} = = =
* b x09d 1000x0,9%160

0,8fc,, _ 0,8x25

=13.33 Mpa,
T
2V 0,8 fc
O = L < S condition vérifiée
b, x0,9d Yo

G) Influence effort tranchant sur armatures :(Art 5.1.1, 312 / BAEL91) ...... [2]

On doit prolonger les aciers au dela du bord de ’appui coté travée et y ancrer une section
d’armatures suffisante pour équilibrer I’effort tranchant V.

+ Paillasses
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V max 3
Ve 294210

Ast min a ancrer —
f 348.100

su

= 0785Cm2 5 Ag adopté — 6.78 Cm2

Astadopté = Astminaancrer —p Les armatures inférieures ancrées sont suffisantes v

II1.3.9 Vérification a ’ELS

A) Combinaison de charges a PELS

Volée : q¢ = 8,865 + 2.5 =11,37kN/m,
Palier: g7 =5.7 +2.5=8.2kN/m,
Diagramme des Efforts internes des paillasse

11.37 kKN/m

8.2 kN /m

YVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVYVYVYY

A
v
A
v

2,40

2

1,50

2

X(m)

v

Moment

isostatique
M (kN.m)

v 20.51

T (kN)

25,36 825 >
6.01

X
Effort m

Tranchant
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Chapitre 111 Calcul des éléments

21.30
X(m)
M (kN.m)
6.15 6.15
Moment de 17.43
calcul
_Figure I11.13 : Diagramme des Efforts internes des paillasse a PELS
B) Etat limite d’ouverture des fissures (Art. A.5.3, 2 /BAELII)............... 21

Dans notre cas, la fissuration est considérée peu préjudiciable, on se dispense de vérifier 1’état
limite d’ouverture des fissures.

C) Etat limite de compression de béton : (Art. A.4.5, 2 /BAEL91)

v’ Paillasses
e Contrainte dans ’acier

On doit donc s’assurer que : O, < 65
A 6.78
%)=—-x100= x100=0.424
P 0%) bxd 100x16
p, =0424 = k,=3522 et B, =0.900
3
- M, _ 17410 ponc:o, =178.53Mpa

5 -
B, xdxA, 0.900x16x6.78
6, =17853 =G, =348 i condition vérifiée

e Contrainte dans le béton :

On doit donc s’assurer que :

7, = 0.6% fo,s = 0.6%25

o o
k,=—- :Donc: 0, = =178.53 Donc ; 0,.=5.06
Ope k, 3522
Mpa
Ope =9.060 =G, =15 i e, V
D) Etat limite de déformation (Art B.6.8, 424 /BAEL 91)............ 2]

On peut se dispenser du calcul de la fleche sous réserve de vérifier les trois conditions
suivantes :
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Calcul des éléments

« L~ =0.0625.
16

La condition 1 n’est pas vérifiée, on doit calculer la fleche.
v’ Paillasse 1

On doit vérifier que :

La fléche admissible est: f =——="""" =87 mm

500 500
Avec

f : La fleche admissible.
E : Module de déformation différé =10819Mpa (voir chapitrel)
M, : Moment fléchissant max a I’ELS

. . . L1-1
I : Inertie fictive pour les charges de longue durée ; /, = ————
I+u-2
I, : Moment d’inertie de la section homogénéisée (n=15) par rapport au CDG.
U, 4, Coefficients.

V2 I Asr

Figure 3.14 : Coupe longitudinal dans la paillasse

A

v

v Aire de la section homogénéisée :

Bo=B-+nA=bx h+15A
Bo=100x18 + 15 x6.78

By =1901,7 cm?

v" Moment statique de la section homogénéisée par rapport a xx
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h2
S/, = > +15A.d
2
S/, =%+15x6.78x16 =17827.2cm?

S/ .=17827.2cm3

v' Position du centre de gravité

S/, 17827 2

V. = =887cm . : V=
1 B, 1901 7 ;Donc : V4=9.37 cm

V,=h-V,=18-937=8.13cm ; Donc: V,=8.61 cm

v" Moment d’inertie de la section homogénéisée/G

I, =(v? +V§)§+ 154, (v, - of =(0.37° +8.613)$+15X6.78(8.61 )

I,=53141.3 cm*

v" Calcul des coefficients

p:iz 078 __ 0.0042
bd 100 x16
o 005fs _ 005x21 |
o2+ &) 0,0042 x ((2+3))
b
NESY
5
A, =2
PR VEL 1,75x2.1 097
4po, +f,,  4x0.0042x1B.53 +2.1
u=0279

v' Calcul de Iinertie fictive /f :

111, 1,1x531413
YU l+a,p 1+2x0.279
If, =58455.43 cm*
v" Calcul de fléche :

= 5845543 cm*

o 1743<(43505x10
10819% 58455.43

f =5.22mm.
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f=522mm <f = 8,7mm

................. Fléche est vérifiée.V

Conclusion :
Toutes les conditions sont vérifiées notre escalier sera ferrailler comme suit :

‘L\ T8 ec=30

Figure II1.15: Ferraillage de I’escalier
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1L 4 Calcul de la poutre paliére

111.4.1 Introduction :

La poutre paliére est une poutre de section rectangulaire de dimension (bx#). Elle est soumise a
son poids propre et la réaction des escaliers. Elle est parfaitement encastrée a ses extrémités dans

les deux poteaux.

I11.4.2 Pré dimensionnement

Avec : * h: hauteur de la poutre,
* b largeur de la poutre,

* L : portée maximum entre nus d’appuis.

L=405 cm

405 <295 oy 57em <h <4050cm
15 10

On opte pour : h =30cm

04 x30 <b =0,7 x30 =*#2cm <b <2lcm ;

Onoptepour: b=20cm

v’ Vérification des conditions sur RPA :

h =30 cm >30 cm

b=20cm = 20 cm Toutes les conditions sont Vérifiées.

hb=116<4

Section adoptée
Poutre paliére > (30x20) cm?

30

Figure II1.16 : pré dimensionnement de la poutre paliére.

> Détermination des charges :

Poids propre de la poutre : 0,30x0,20x25=1.5KN/ml

Poids propre du mur : 1.53x2.94=45KN/ml
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Reéaction du palier a PELU : 1, =2548KN /ml

Reéaction du palier a ’'ELS: 15 =18,25KN /ml
» Combinaison de charges

2T
ELU q.=135G+—= =1.35x(l.5+4.5)+w
L 4.05
qu = 20.68 KN/ml
ELS Qs = G+£: (1.5+4.5)+M
L 4.05
qs =15.01 KN/ml
» Calcul des efforts a 'ELU 20.68KN/ml
a)Moment isostatique ‘/
<] 20.68x4.052 Y VV VV VYV V VY
A%uzkﬁmzq% = g = 240KNm F T
b) Effort tranchant Rg 4.05 R.
7 o_qmas _ G xI  20.68x4.05 41 88KN
’ ’ 2 2 Figure I11.17 :Schéma statique

En considérant I’effet du semi encastrement, les moments corrigés sont :
Sur appuis : M, =-03 x M™ = -03x4240=-12.72 KN.m

Entravée: M, = 085x M™ = 0.85x 4240 =36.04 KN.m

Les résultats ainsi trouvés sont mentionnés dans le diagramme suivant :
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20.68kN /ml
X
Y A 4 A 4 A 4 A 4 A 4 A 4 A 4 A
< 4.05 .
M[KN.m] ; E
! i
i
12.72 | 1272
@
!
v
TI[KN] 4
41.88

Figure I11.18 : Diagramme du moment et de I’effort tranchant

» Calcul des armatures longitudinales & I'ELU

Le ferraillage se fait avec les moments max a ’ELU.

® Ma .= 12.72 Kn.m
® Mt = 36.04 Kn.m

2012/2013 Page 63



Chapitre 111 Calcul des éléments

e En travée

Le moment max en travée est : Mt ymax =36.04 Kn.m

OM™ 36.04x10°
Cbxd®x f,  20x28%x14.2x100
1 =0.161< 11, =0.392 =854
u=0161 =p=0912

Mmax 5
oM. 3604x10 >4 = 4.05cm*
Pxdxo, 0912x28x348x100

Soit - 3 HA14 = 4,62 cm’,

7,

e Aux appuis

Le moment max aux appuis est | Ma max = 12,72 Kn.m
M 12.72x10°

Cbxd®xf,, 20x28°x14.2x100
w=0,0571=p = 0.971

oM™ 12.72x10°

* Bxdxo, 0,971x28x348x100
Soit : 3 HA12 = 3,39 cm’,

u

=A, =1,34cm’

e Exigences du RPA pour les aciers longitudinaux :(Art 7.5.2.1/RPA2003)....[2]

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est de
0.5% en toute section.

A, total =3HA12+3HA14= 8.01 cm* >0.005xbxh=3 cm’........ condition vérifiée

II1.4.3 Vérification a PELU

A)_Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAEL91).............. 2]

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :

f .
A A o,zs.ﬁ{w)}b.d

f ]es—0,185(d)

= FEn travée

Mg 26.15x 102

s = 25 = =174.21
Ng 15.01
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A =023

min >

2,1 {174.21—0,455><(28)

X 2 x x 20 x 28 = 0.64cm”
400 | 17421-0,185x(28)

Aug =4.62¢m® > 2.80CI% wuveererrrneeerrrnneernens condition vérifiée

*  Aux appuis

M 9.23%x 102
e = == = 22 —61.49
Ng 15.01

A =023x 2,1 [6149-0455x(28)] ) o 0.58cm’
400 | 61.46-0,185x(28)
ALg=339cm® > 0.58 CM7urrvrrnnriennniernneennnes o condition vérifiée
B)_Contrainte tangentielle: (Art.A.5.1,1/ BAEL91)............. 2]

On doit vérifier que :

, Calculde T -

Pour les fissurations non préjudiciables :

;u = min {(0,2

fc

, SMPa) } Donc : T, =3.33Mpa.
Ys

v Calcul de Tu ;

V.. =41.88 KN.
3
7 =V, _4188x10

. T _
=222 7 Donc = 074M
“ bd  200x280 S wT Lt
L < Tl aeeeeeeeeeeeeeeeeenaans condition vérifiée.

C) _Entrainement des barres : (Art.A.6.1, 3/ BAEL91).... [2]

Pour qu’il n’y’est pas entrainement de barres il faut vérifier que :

-
0.9xdx 22U,

T =

se se

v Calcul de TseZ
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%se =W f .. Avec : Y =1.5 (pour les aciers H.A).

Tee = 3,15 Mpa,

v Calcul de TseZ

ZU . - Somme des périmétres utiles.

2U, =3x3,14x12 =113.1mm

.- 41.88x10°
* 0 0,9%x280x113:1

Donc : T =1.47 Mpa.

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

D) Longueur du scellement droit : (Art A.6.1, 22 / BAEL91).......... 2]
Elle correspond a la longueur d’acier ancrée dans le béton pour que I’effort de traction ou
de compression demandée a la barre puisse étre mobilisé.

v Calcul de 7Ty

Tw=0.6 Y2 fps= 0.6 x (1.5)2x 2.1 =2.835 Mpa.

:: 4 3
s 4X2,835 . ’ S )

Pour des raisons pratiques, il est nécessaire d’adopter un crochet normal. D’apres le BAEL 91,

la longueur nécessaire pour les aciers HA est Ly =0.4 L; =18cm

E) Influence de ’effort tranchant sur les armatures

+ Appuis de rive : (Art 5.1.1312 / BAEL91,)....... 2]

On doit prolonger au dela du bord de I’appui coté travée et y ancrer une section d’armatures
suffisante pour équilibrer I’effort tranchant V.

V. _ 418810°
S 348.100
Ast adopt > Ast min a ancrer- - - - - - Les armatures inférieures ancrées sont suffisantes

= 1720 Cm2 5 Ag adopté — 4.62 Cm2

Ast min a ancrer —
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F) Influence de I’effort tranchant sur le béton : (Art A.5.1, 313 / BAEL91)..... [2]
On doit vérifier :

2V,  2x4188x10°

0, = = ~ 1.66M
T px0,9.d 200x09x280 b
08 /e, 08x25
,8Cs ~13.33Mpa.
Vs L5
2V 0.8fc
ch = <= e eeeeenencececnrnenans e e aens \/

G)Calcul des armatures transversales

At S Tu—0,3.k.ftj
b.S; —08. f.(sina+cosa)

7,—0,3.K.f¢+i) b. S
A, > (Tu ftj) b. St
= 08. f,

Avec :
Cadre droits : sino+cosa =1

k =1 fissuration peu nuisible.

7, . Contrainte de cisaillement dans le béton.

* Vérification au cisaillement : (Art A.5.1.211/BAEL91)

Nous avons des fissurations peu nuisibles :

T, = <= min{%ﬁczs , 5} [MPa]

T, = min {3.33,5} = 3.25MPa.
Vo=V, =41.88 KN

Vy, 41.88x103
Ty =————————= 0.76MPa.
b.d 20x275

T,<T,— pas de risque de cisaillement.

0.76—0,3xX1x2.1) 20x7
Ay > ( ) =0.16 cm?.
0,8x400
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= Diamétre armatures transversales :(Art A.7.2 / BAEL91)........ [2]

. 300 200 .
<mins (—,12,— =%0it = 8mm.
¢4 {(35 10)} Py

Nous adopterons 1cadre et un étrier en ¢p8; Donc : A, = 2.01cm? > A;cm?

= Calcul des espacements

Méthode forfaitaire de Caquot :

Cette méthode est applicable sur des poutres de section constante et soumises a des charges
uniformément réparties.

On prendra I’espacement dans la série de Caquot suivante : 7; 8; 9; 10; 13; 16; 20; 25; 35 (cm)
dans la demi portée de la poutre.

» Pour équilibrer I’effort tranchant au nu de 'appui la section des armatures transversales doit
satisfaire la condition suivante :(Art.A.5.1, 232 / BAEL91) [2]

e A _,.09.fe

(t, - 0,3.ft )b.y.

2.01x0,9x400

= =286mm
(0,74-0,3x2.1)1.15x20

Le béton parvient lui seul a reprendre les efforts de traction du au cisaillement. Cependant
nous allons adopter des armatures transversales avec un espacement déterminé a partir des

réglements.
= Espacement max des armatures transversales : Art A.5.1,22 / BAEL91........ [2]

Stmax < min(0,9xd;40cm)

S; < min(25.2;40cm)=25.2 cm
=  Exigences du RPA pour les aciers transversales :(Art 7.5.2.2/RPA2003)......... [2]
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e Zone nodale :
. h . 130 )
St < min ( Z;lZ(p )= min( 7;12){1,2 )=min (8.5; 14,4cm)=10 cm

Soit : St max < min (25.2 ; 8.5)=8cm.

On opte pour gt a3

e Zone courante :

St< h =15cm.

2
Soit : Simax < min (25.2 cm ; 15cm)=15cm

On opte pour gt maxm

ndition complémentair

Ag.fe  201x400 . Y e
= =112MPa>04MPa ...... Condition vérifiée.
b.S; 250x286

e Quantité d’armatures transversales minimale :

A__ =0.003S, xb

A =0.003x15x20 = 0.9 cm?
Aadopté > Amj_nduRPA “ee ses cee se0s0s 000 s00 000 000 EEE NEN EEE N -’J-

e Pourcentage minimum des armatures transversales: :(Art 5.1,22 / BAEL91)..|2]

La section des armatures transversales doit vérifier la condition suivante :

0,4x20x15
A min=-~_ , .~ = >

400

Aadopté > AmjnduBAEL ....conditionvérifiée
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L
n= - =1.30n prend n =2

la répartition des cadres sur la demi portée de la poutre paliere :

l6écm| 16cm 20cm

& I Twiial 32Ccm

&

L J
-~
Y
I 9
F
k

AT
]
L,
v .l
&
¥
&
r
F 3
¥
]
[
]
LA
[
Lt

Figure II1.19 :la répartition des cadres sur la demi portée de la poutre paliére

II1.4.4 Vérification a PELS

v" Combinaison de charges a ’ELS

27, .
ELS  q=G+22s = (154454 2x1825)
I 4.05

qs =15.01KN/ml

A) Diagramme des efforts internes a PELS
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15.01kN/ml
%
Y A 4 Y A 4 A 4 Y A 4 Y A
« 4.05 R
| !
M[KN.m] @ E
| 1
i !
! E
9.23 ! 1923

| !

i

NN ! Al x(m)

| ?
| !
| :
! a
26.15 :
v ! !
! E
| i
T[KN] ¢4 | !
| !
| 1
| !
! E
[ ;
i !
A |
i i
| |

|

|
i :
i !
| !

Figure I11.20 :_Diagramme du moment et de I’effort tranchant a ’ELS

B) Etat limite d’ouverture des fissures (Art. A.5.3,2 /BAELI91)...... 2]

Dans notre cas, la fissuration est considérée peu préjudiciable, on se dispense donc de faire de
vérification a 1’état limite d’ouverture des fissures.

C) Etat limite de compression de béton : (Art. A.4.5.2 /BAEL91).... [2]

v En travée
e Contrainte dans acier
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On doit donc s’assurer que : o, - 6s
M, ‘ ~100.4
T Apd ’ P hd
G, = min{%Fe,llO n.fas }2201.63 MPa £ : En fonction de p

n =1,6: Pour les barres a haute adhérence (HA).

n =1: Pour les barres rondes lisses (RL).

AN :
A 4.62
05) = —-x100 = x100 = 0,825
P (%) bxd 20%28
p,=0825 =k, =2357et B, =0871
6
c = M. _ 2615x10 Donc o,, =179.08 Mpa
OB, xdxA, 0,871x280x462
o, =179.08 MPa =G, = 201.63MPa  .......cccovervrreeeees e V.

e Contrainte dans le béton

On doit donc s’assurer que : 0, - Eb

7, =0.6% fo,, =0.6%25

o o
k,=—- ;Donc: 0, = I _179.08
O k, 2357
6,, =7.59MPa =5, =15MP¢

v' Aux appuis
e Contrainte dans acier :

A 3.39
o/ )= 5 %100 = %100 = 0,605
P(%) bxd 20% 28

p, =0,605 =k, =28.48 et B, =0,885
M 9.23x10°

— Ser

(¢} =
* B,xdxA, 0,885x280%339

Donc :0,, =109.87 Mpa

2

o, =109.87MPa = &, =201.63MPa

e Contrainte dans le béton :

k=2t - Donc: o, = 2=19987 Donc: 0, =3.86Mpa
Op k, 2848
Gy =3.86 ST, =15  oeeeeeeeeeeeeeeeeeeeenneen e V.
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D) Etat limite de déformation (Art B.6.8.424 /BAFL. 91):

On peut se dispenser du calcul de la fleche sous réserve de vérifier les trois conditions

suivantes :

O
O
h 1
T T T T IR N
A 4.62
o = = =0.0082
b.d 20%X28
4.2 4.2
o =2 =0.01
fe 400
Ag 4.2
b ST e N
h 30
0o —=-—=0.074
L 405
M 26.15
o L — = 0.0649
10.Mq 10x30.77
Ay M V
L7 Topg ceereeeeeeessessessessssnes s

Les trois conditions sont vérifiées, on se dispense du calcul de la fleche
v" Conclusion : le ferraillage de la poutre paliére sera comme suit
Armatures longitudinales

e 3HA14 filantes pour le lit inférieur.
e 3HA 12 filantes pour le lit supérieur.

Armatures transversales
e 1cadre et 1 étrier en HA8

Page 73
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Plan de ferraillage de la poutre paliére :

Cadres et etriers @8
L
SHA14 ‘]‘—Li
I
| -~
3HA12 e
T 2.02.5m

-.._l
Lo |

Figure II1.21 : ferraillage de la demi-portée de la poutre paliére poutre paliére

3HA14

e
¢ 8 (1 Cadre + 1 étrier)

30 cm

L'_l

20cm

3HAI12

Figure II1.22 : la coupe A_A de la poutre paliére
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IIL 5 Les balcons

II1.5.1 Introduction

Les balcons sont des consoles encastrées au niveau de la poutre de rive. Ils sont soumis a des
conditions d’environnement qui conduisent a des distributions constructives spéciales.
Ils sont constitués d’une dalle pleine faisant suite a la dalle du plancher.
Le calcul se fera pour une bande de 1 m.

L’épaisseur de la dalle pleine est donnée par la formule suivante :

.
™ 10
avec L : largeur du balcon

4 .
epzﬁ=12.4cm ce qui donne : e;=15cm

qu2
1 Qus

4
“ A
7 ¥

/] Y Y vV VYV VY v Y
7
A‘ L=1.24m R

Figure II1.23: Schéma statique du balcon.

II1.5.2 Calcul des balcons
> Détermination des charges et surcharges

Nous considérons une bande de 1[m]de balcon

a- _Charges permanentes

Charge G due a la dalle en béton arme ... ... G; =5,51[KN/ml].
b- surcharge d’exploitation:................... ... Q:=3,5 [KN/ml].
c- charge concentrée

Poids propre du garde corps............................ Gz =1.3 [KN/ml].

Charge due a la main courante ............... Q2 = 1[KN/ml].
e APELU:

» Combinaison des charges :

Le calcul se fait pour une bande de 1m de longueur :

Pour la dalle : qu =1.35 G; + 1.5 Q; = 1.35 (5.51) +1.5 (3.5) = 12 .69 KN/ml
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Pour le garde corps: quz =1.35 xG, = 1.35(1.3) = 1.75KN/ml

Pour la main courante : qu3=1.5- Q2= 1.5(1) = 1.5 KN/ml
» Calcul des sollicitations :

L’effort normal : Nu=qu3 = 1.5 KN

L’effort tranchant : Vu = quz + qu *x L = 1.75+12.69X 1.5=20.78KN.

2
Le moment fléchissant : Mu = q,, 7"‘ G X1 +q,3xH

2
Mu =12.69 XI'TS+1.75 x1.5+1,5 x1.1

Mu = 18.55[Kn.m]
avec : H=1.1m : hauteur de garde aux corps.
e ADIELS:

» Combinaison des charges :

Pour la dalle : qs =G + Q; =5.51+3.5 =9.01KN/ml
Pour le garde corps: qs2 = G2 = 1.3 KN/ml

Pour la main courante : qs = IKN/ml

> Calcul des sollicitations :

L’effort normal : Ns = qs3 =1 KN

2
Le moment fléchissant : Ms = g, X ?"‘ G X1 +qxH

_ 9.01x1.5°

Ms

+1.3x1.5+1x 1.1

Ms = 13.18KNm

Calcul des éléments

2012/2013
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I1.5.3 Ferraillage

¢ Le moment sollicitant

Mu = 18.55[Kn.m]

e Armatures principales

La section dangereuse se trouve au niveau de ’encastrement.

Pour le calcul, on considere une section rectangulaire définie comme suit :

M
L S - 4 h ] A
le b |
™ 1
Figure II1.24 : Schémas de calcul des balcons.

b : La largeur de la section. h : La hauteur de la section.

d : La hauteur utile. A: La section des armatures.

¢ : Enrobage.

e Calcul de I’excentricité :

b=100cm ; h=15cm ; c=3cm
e, :M“ :@212.33m21233cm
N, 15 [ h j
—> eu>5—c
g—c':0’215—0,03:O,O4Sm:4.50m

Le centre de pression se trouve en dehors de la zone limitée par les armatures, donc la section du
béton est partiellement comprimée. Elle sera calculée en flexion composée, en suivant les étapes
présentées ci-dessous :

o  Moment fictif:

ME=Nu (e, H(> = ¢) =15 1233+ - 0.03) = 18.56 KNm

o  Moment réduit :

_ 0.85fs5 0.85% 25
Vb 1.5

=14.2 MPa

fbu
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_ Mf _ 18.56x 10°
Hb bxd? Xfp, 1000x1202% x14.2

=0.09

W< =0.392 = la section est simplement armée, donc les armatures comprimées ne sont pas
nécessaires.

o Armatures fictives :

= 0.09 —> p=00953

M 18.56x10°
A= — —— 466.3mm’= 4.66cm’
Pxdxost  0.953x120x348

o Armatures réelles(en flexion composée) :

1.5 x10°
348x102

Ag= Ar— 2= 4.66- = 4.61cm>
ost

Ag = 4.61cm?

Soit Agt = SHA12 = 5.65 cm?¥ml avec un espacement S¢= 20[cm].

e Armature de répartition

A=A %: 1.41[cm*]

Soit 6HA8 =3.01[cm®]  avec S=25[cm]

111.5.4 Verification a 'ELU

A) Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAEL91)......... 2]

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :

Ms — 318 _ 1318 m = 1318cm.

e. = =
s Ns 1

2.1 ,1318—0.445% 12
Amin=0.23 X 100 X12X — (——F—
400 “1318-0.185% 12

)

Apin=1.4 cm?
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A=5.65 cm’ > Apin =1.4 CI v, la condition est vérifiée

B) Contrainte tangentielle : (Art.A.5.2,2 / BAEL91)........... 2]

Aucune armature d’effort tranchant n’est nécessaire si :

7 =min {O,IS.Iﬁ . 4MPa}
Vb

Vu=20.78 KN.
=V, 2078x10°
T,= 2 090 pone: &= 0.173Mpa.
bd 1000x120
t, =013 MPa <17,=250MPa ...... les armatures transversales ne sont pas
nécessairesy
C) L’adhérence des barres: (Art.A.6.1, 3/ BAEL91).............. 2]

Pour qu’il n’y’est pas entrainement de barres il faut vérifier que :

Avec :

Calculde T, :

Tse =1PS.ft28 ; Avec: W =1.5 (pour les aciers H.A).

Tee = 3.15 Mpa.

Calcul de Tse .
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2U, =3,14x5x12 =188.4mm

. —_ 1855<10°
*0,9x120x188.4

Donc : s =0.91 Mpa.

T < Tse ... Pas de risque d’entrainement des barresV

D) Longueur du scellement droit : (Art A.6.1.22 / BAEL91)............... 2]

Elle correspond a la longueur d’acier ancrée dans le béton pour que I’effort de traction ou
de compression demandée a la barre puisse étre mobilisé.

Z_-s = 096Ws2 -ﬂzg = 096 X 152 X 2,1 = 2,835MPa

1.20x 400
,=—————=38.09cm ;Onprend Ly =40 cm.
4x3.15

Vu que I dépasse I’épaisseur de la poutre dans laquelle les barres seront ancrées, les
régles de BAEL 91 admettent que I'ancrage d’une barre rectiligne terminée par un crochet
normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet « Lc » est au moins égale a
0,4.Ls pour les aciers HA  ; Donc : Lc = 16cm

E) Espacement des armatures

L’espacement des barres d’une méme nappe d’armatures ne doit pas dépasser les valeurs

suivantes :

Armatures principales —»85; < min {3h ; 33cm}
St=20 ¢ < 33 €M cev e et e et et e ere ere v eee eV
Armatures de répartition —»S; < min {3h ; 33cm}
St=25 <33 CM esces ces ces s e e s e ere e eV

111.5.5 Veérification a I’ELS

¢ Calcul du moment sollicitant

Ms = 13.18 [Kn.m]
A) Etat limite d’ouverture des fissures (Art. A.5.3,2 /BAEL91)......... 2]

Dans notre cas, la fissuration est considérée peu préjudiciable, on se dispense donc de
faire de vérification a I’état limite d’ouverture des fissures.

B) Etat limite de compression de béton : (Art. A.4.5,2 /BAEL91)........... 2]

2012/2013 Page 80



Chapitre 111 Calcul des éléments

e Contrainte dans acier :

e.=Ms _ ¥=13.18m=1318cm.

S NS
h . . .
€s= 1318 cm. > ' € =4.5cm= donc la section est partiellement comprimée.

Etape fictive :

Mfs = Ns (e +(= -¢) =1 (13.18+2> — 0.03) = 13.225 KNm

Mt=13.225 KN.m

a — 15_X6-bc_
15X0p+ 05t

0c=0.6 fi23=15 MPa.

Fissurations préjudiciables.
— .12
0, < 6.=min {gfe , 110 £ }

s = 201.63 MPa

n=1.6 ; Barre HA
0w =min {§><4OO , 110x~/1.6x2.1 } :min{ 266.66 , 201.63 }

oq= 201.63 MPa.

— 15x15
A=——"——"——=0.527
15x15+201.63

I =0.01622
Mg =T xbX d? X Gy
Mfs = (0.01622 x 1000 x 1202 x 201.63) x 106 =47.09 KN.m

Mfs=47.09 KNm>Mf=13.225KNm = la section est simplement armée.

Mgs  13.225x103

_ _ 2
[@—Ox5.  (z-3)xz0163 28 cm

Agir=
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Chapitre 111

Armatures réelles(en flexion composée)

3
N 1x10
As= Agp— =—~=17.28 - > = 7.27cm’
Ost 201.63 x 10
condition vérifiée

Ag = 7.27cm* >At = 5.65¢cm?

Conclusion:
Ay > A; done Agagopt = 7.27 cm?

On prend SHA14; Agadopt = 7.69 cm?/ml avec un espacement St = 20 cm/ml

o Les armatures de répartition :

Astadopt
=220 1 92 cm? on opte 6HAS8 /mI=3.01 cm?*/ml avec un espacement S 25cm/ml

T

e Contrainte dans le béton :

o« . Contrainte dans le béton tendu.

Oy . Contrainte limite dans le béton tendu.

_ 100xAg;  100x7.69 0.640
100x12 ’

bxd
p=0.0.640 > {B, =0.882, k; = 27.55}

Mg  13.18x103
Ost = = =161.93 MPa
B,xAsxd  0.882X7.69%x12

Condition vérifiée.

6ot = 161.93 MPa <6, =201.63MPa. ........................

C) Etat limite de déformation (Art B.6.8, 424 /BAEL 91)

On peut se dispenser du calcul de la fleche sous réserve de vérifier les trois conditions

suivantes :

e h_15 o
L 150
1 h 1
e —=00625 T2 e, Vv
Page 82
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As _ 565

. = =0,0047
bod  100x12
4.2 4,2 A 4.2
o E=22-00] i Vv
fo 400 bod  fe
h 15
o L=2220]
L 150
M, 9.54 h M,
. £ — =0,1 L=t v
10.My  10.9.54 L 10.My

Conclusion : Les balcons seront ferraillé comme suit
% Armature principales : SHA14avec e=20 cm

+ Armatures secondaire : 6HAS avec e=25 cm

6HAS 5HAI4esp20
e=25cm

o @ & ® ®

K J [ [ ® @

}4 100 cm >

Figure I11.25 : Schéma du ferraillage d’un balcon
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I11.5 Calcul des portes a faux:

II1.5.1 Introduction :

Le porte a faux en dalle pleine se calcul comme une console encastrée au niveau de la poutre de rive
du plancher ; le calcul se fera pour une bande de 1 m de largeur. Ses dimensions sont :

Largeur [ = 1.50m

Longueur L = 4.40m

L’épaisseur est donnée par la formule suivante :
L

€= E

avec L : largeur du porte a faux

150 .
ep_ﬁ=15cm ce qui donne : e;=15cm

qu2
7 qu> qu3
7 \
7 y
] / A A A A A A
7
. L=1.5m -

Figlll.2: Schéma statique du porte a faux.

II1.5.2 Deétermination des charges et surcharges

Nous considérons une bande de 1[m]de balcon

a- Charges permanentes
Charge G due a la dalle en béton arme ...... G1=5,51[KN/ml].

b- surcharge d’exploitation......................... Q1=1,5 [KN/ml].
c- charge concentrée
Poids propre du mur extérieur ...........ccccceeenenee. G2=2.94 (2.89-0.2)= 7.90 [KN/ml].
Charge due a la main courante ............... Q2 =1[KN/ml].
1153 aL’ELU :

X/

s Combinaison des charges :

Le calcul se fait pour une bande de 1m de longueur :
Pour la dalle : qu1 =1.35 G; + 1.5 Q; =1.35(5.51) +1.5 (1.5) = 9.69KN/ml
Pour le garde corps: quz =1.35 xG, = 1.35(7.90) = 10.665 KN/ml

Pour la main courante : qus=1.5- Q, = 1.5(1) = 1.5 KN/ml
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X/

s Calcul des sollicitations :

L’effort normal : Nu=qu3 = 1.5 KN

Leffort tranchant : Vu= qu+ qu * L = 10.665+9.69%x 1.5=252KN.

2
Le moment fléchissant : Mu = ¢q,, ?"‘ Gy X1+ q,3x H

2
Mu =9.69 x%+10.665><1.5+1,5 x2.89

Mu =31.23 KN.m
Avec : H=2.89m : hauteur de garde aux corps.

I11.5.4 a ELS :

s Combinaison des charges :

Pourladalle:qg, =G1 + Q1 =551+ 15 =7.01KN/ml
KN
Pourlemur: qg, = G2 = 2.94E

Pour la main courante : q 5.= 1KN/ml

s Calcul des sollicitations :

L’effort normal : Ns=qs3 = 1 KN

2
Le moment fléchissant : Ms = ga X ? + g, X [+ FERS H

7.01x1.52
My=—

+2.94x1.5+1x 2.89
Ms = 15.18KNm

II1.5.5 Ferraillage
> Moment sollicitions

Mu = 31.23 KN.m

|+

» Armatures principales

La section dangereuse se trouve au niveau de l'encastrement.
Pour le calcul, on considere une section rectangulaire définie comme suit :
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M
N T _ ] :
le b N
™ 1
Figure 10 : Schémas de calcul.
b: Lalargeur de la section. h : La hauteur de la section.
d : La hauteur utile. A La section des armatures.
c¢: Enrobage.

-Calcul de ’excentricité :

b=100cm ; h=15cm ; c=3cm
M
e, = “:M:2O.82m:20820m
N, 1.5 [ h j
—> eu>5—c
g—c' = 0’215 —0,03=0,045m=4.5cm

Le centre de pression se trouve en dehors de la zone limitée par les armatures, donc la
section du béton est partiellement comprimée. Elle sera calculée en flexion composée, en

suivant les étapes présentées ci-dessous :

o  Moment fictif:

ME=Nu (e, H(> = ¢) =15 (20.82+(%> = 0.03) = 31.29 KNm

o  Moment réduit :

_ 0.85f,,5 0.85x25
Vb 1.5

= 142 MPa

fbu

Mf 31.29x 10°

= = =0.015
bxd? Xfp, 1000%x1202 x14.2

Wy

W< = 0.392 => la section est simplement armée, donc les armatures comprimées ne sont pas
nécessaires.
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calcul des éléments

o Armatures fictives :

= 0015 => B=0.992

fe 400
04— — = —— = 348 MPa
ys 1.15

_ Mf _ 3129x10°
" Bxdxost  0.992x120x348

== 755.32mm*= 7.55¢cm?

o Armatures réelles(en flexion composée) :

Nu 1.5 x103 ’
Ag= Af— —=755———=7.5¢cm
ST st 348x102
Ag= 7 5cm?

Soit Agt = SHA14 = 7.69¢cm?/ml avec un espacement S= 20[cm].

> Armature de répartition

Ar=£:¥:l.92[cmz]

Soit 4HA10 =3.14[cm?]  avec S5=25[cm]

IIL.5.6 Vérification a 'ELU

A) Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAEL91)

[2]

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :

A

fog €, —0.445xd
>A =023 X bxdx—(————

adopté

f, e,—0.185xd

Mg 15.18

e = — = ——=1518m=1518cm.
Ng 1

2.1 ,1518—0.445% 12
Amin=0.23 X 100 x12X — (

400 *1518-0.185x% 12)

Anin=1.44 cm?

A=7.69 cm? > Apin =1.44 o S la condition est vérifiée

B) Contrainte tangentielle : (Art.A.5.2,2/ BAEL91)

Aucune armature d’effort tranchant n’est nécessaire si :
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f028
/b

7, =min {0,15. : 4MPa}

7, =min 25MPa;, 4MPa} = (7 =25MP}

Vu
=
b.d
Vu=25.2 KN.
=V, 252x10°
1,=x= e tate ; Donc: 7’;: = 0.21Mpa.
bd 1000x120
7, =021MPa <7,=250MPa ...... les armatures transversales ne sont pas
nécessairesy
C) L’adhérence des barres: (Art.A.6.1, 3/ BAEL9]).............. [2]

Pour qu’il n"y’est pas entrainement de barres il faut vérifier que :

T S S _Se
Avec : = bt —
Vec : T — W et b S fzzs
Calcul defSe .
Tee = W fos; Avec: W =1.5 (pour les aciers H.A).
%se = 3.15 Mpa.
Calcul del,, -

2U, =3,14x5x14 = 219.8mm

o 252x10°
*0,9%120x219.8

Donc : Ty, =1.06 Mpa.
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T < Tse oo, Pas de risque d’entrainement des barresV

D) Longueur du scellement droit: (Art A.6.1,22/ BAEL9])...............[2]

Elle correspond a la longueur d’acier ancrée dans le béton pour que l'effort de
traction ou de compression demandée a la barre puisse étre mobilisé.

iy

S .
47

Z_-s = 096% -ftzg = 096 XI-SZ ><231 = 2,83 SMPO

_ 1.40x400

= A%0835 =4938cm ; On prend Lg =50 cm.

Vu que lsdépasse I'épaisseur de la poutre dans laquelle les barres seront
ancrées, les regles de BAEL 91 admettent que I'ancrage d"une barre rectiligne terminée
par un crochet normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet « Lc »
est au moins égale a 0,4.Ls pour les aciers H.A ;Donc: Lc=20cm

E) Espacement des armatures

L’espacement des barres d"'une méme nappe d’armatures ne doit pas dépasser les
valeurs suivantes :

Armatures principales — S; < min {3h ; 33cm}

St=20 CHL < 33 CTM vr eee v v e oo e eee e N

Armatures de répartition — S < min {3h ; 33cm}

St=25 CHIS 33 CM eoveereer e e e ee e eeee oA

II1.5.7 Vérification a I’ELS

> Moment sollicitant

Ms =15.18 KN.m
A) Etat limite d’ouverture des fissures (Art. A.5.3,2/BAEL9])......... 2]

Dans notre cas, la fissuration est considérée peu préjudiciable, on se dispense
donc de faire de vérification a I'état limite d’ouverture des fissures.

B) Etatlimite de compression de béton : (Art. A.4.5,2/BAEL9])........... [2]

e Contrainte dans l'acier :

Vérifier que : o 0,

S
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5, = min{%Fe,llO 1S s }Zmin{266.66,201.63} = 201.63 MPa

S : En fonction de p
n =1,6: Pour les barres a haute adhérence (HA).

n =1: Pour les barres rondes lisses (RL)

A 7.96
p (%)= —2-x100 = 100 = 0.663

bxd T 100%12
p, =0.663 =k, =27.15.18 B, =0.881

6
— Mser — 15 18 * lO ; DonC . Ost =186.71MD§

o] =
B, xdxA, 0.881x120x769

o, =186.71 =5, = 201.63 condition vérifiée

e Contrainte dans le béton :

Vérifier que: o,

Gy, = 0,6 fi5= 15MPa

Oy, :ixaﬁ = ! x18671=6.87Mpa
K 5
Oy, =0.87=0,, =15 . i
C) Etat limite de déformation (Art B.6.8, 424 /BAEL 91)............[2]

On peut se dispenser du calcul de la fleche sous réserve de vérifier les trois conditions

suivantes :
h 1 A 42 h M
=0 = e
L 16 bo.d f L 10.M,
h 15
e —=—=0,10
L 150
1 h 1
e — =10.0625. e Y 4
16 L 16
A 7.69.
. == =0,0064
bo.d  100x12
4.2 4,2 A 4.2
« —=—=0,01 e v
fe 400 bo.d fe

e =200
L

150
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M, _ 1518 _
10.M, 10x15.18

01 o Me N
L

Conclusion : Les portes a faux seront ferraillé comme suit
% Armature principales : 5HA14 avec e=20 cm

< Armatures secondaire : 4HA10 avec e=25 cm

4HA10 5HAI4 esp20
e=25cm

L & & &

» » » i

|4 100 cm >|

Figure :ferraillage du porte a faux
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I11.6 Calcul des portes a faux:

I11.6.1 Introduction :

Le porte a faux en dalle pleine se calcul comme une console encastrée au niveau de la poutre
de rive du plancher ; le calcul se fera pour une bande de 1 m de largeur. Ses dimensions sont :
Largeur [ = 1.50m
Longueur L = 4.40m

L’épaisseur est donnée par la formule suivante :
L

€p2 1—0—

avec L : largeur du porte a faux

150 .
ep2ﬁ=15cm ce qui donne : e;=15cm

\m
NN
2
=

4
v

Figlll.26 Schéma statique du porte a faux.

> Détermination des charges et surcharges

Nous considérons une bande de 1[m]de balcon

a- Charges permanentes
Charge G due a la dalle en béton arme ...... G1=5,51[KN/ml].

b- surcharge d’exploitation......................... Q1=1,5 [KN/ml].
c- charge concentrée
Poids propre du mur extérieur ...........ccccceeenenee. G2=2.94 (2.89-0.2)= 7.90 [KN/ml].
Charge due a la main courante ............... Q2 =1[KN/ml].
o ALELU:

> Combinaison des charges :

Le calcul se fait pour une bande de 1m de longueur :

Pour la dalle : qu =1.35 Gy + 1.5 Q; = 1.35 (5.51) +1.5 (1.5) = 9.69KN/ml
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Pour le garde corps: quz =1.35 xG, = 1.35(7.90) = 10.665 KN/ml

Pour la main courante : qus=1.5- Q, = 1.5(1) = 1.5 KN/ml

» Calcul des sollicitations :

L’effort normal : Nu=qu3 = 1.5 KN

Leffort tranchant : Vu= qu+ qu * L = 10.665+9.69%x 1.5=252KN.

2
Le moment fléchissant : Mu = q,, ?"‘ G X1 +q,3xH

2
Mu =9.69 x%+10.665><1.5+1,5 x2.89

Mu =31.23 KN.m
Avec : H=2.89m : hauteur de garde aux corps.
e AIELS:

» Combinaison des charges :

Pourladalle: qg, = G1 + Q1 =551+ 1.5 =7.01KN/ml
: — — KN
Pourle mur: qg, = G2 = 2.94ml

Pour la main courante : q s,= 1KN/ml

» Calcul des sollicitations :

L’effort normal : Ns = qs3 =1 KN

2
Le moment fléchissant : Ms = ¢, X ?"‘ o X1 +q3xH

Ms = @+ 2.94x1.5+1% 2.89

Ms = 15.18KNm

II1.6.2 Ferraillage
¢ Moment sollicitions

Mu = 31.23 KN.m
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¢ Armatures principales

La section dangereuse se trouve au niveau de l'encastrement.
Pour le calcul, on considere une section rectangulaire définie comme suit :

M
N ] 4 h] A
b |
I~ g
Figure I11.27 Schémas de calcul.
b : La largeur de la section. h : La hauteur de la section.
d : La hauteur utile. A: La section des armatures.
¢ : Enrobage.

e Calcul de I’excentricité :

b=100cm ; h=15cm ; c=3cm
e, :M“ :M:2O.82m:20820m
N, 15 [ h j
—> eu>5—c
g—c' = 0’215 -0,03=0,045m=4.5cm

Le centre de pression se trouve en dehors de la zone limitée par les armatures, donc la
section du béton est partiellement comprimée. Elle sera calculée en flexion composée, en

suivant les étapes présentées ci-dessous :

o  Moment fictif:

0.15

ME=Nu (e, H(> = ¢) =15 (20.82+(%> = 0.03) = 31.29 KNm
o  Moment réduit :

_ 0.85f,,5 0.85x25
Vb 1.5

fbu

= 142 MPa

Mf  31.29x10°
bxd? Xfp, 1000%x1202 x14.2

Lp= =0.015
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W< = 0.392 => la section est simplement armée, donc les armatures comprimées ne sont pas
nécessaires.

o Armatures fictives :

= 0.015 => B=0.992

fe 400

Ost— — = —— = 348 MPa
ys 1.15

MF 31.29x10°

== 755.32mm*= 7.55¢cm?

7 Bxdxost  0.992x120x348

o Armatures réelles(en flexion composée) :
As= Ap— o= 7.55- ————= 7 5¢m?

Ag= 7 5cm?

Soit Agt = SHA14 = 7.69¢cm?/ml avec un espacement S= 20[cm].
o Armature de répartition

A=A_T69 1.92[cm?]
4 4

Soit 4HA10 =3.14[cm?]  avec S5=25[cm]

111.6.3 Veérification a 'ELU

A) Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAEL91)......... 2]

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :

e, = 25 = 1218 _ 15 18 m=1518cm.
Ng 1

2.1 ,1518-0.445% 12
Amin=0.23 X 100 X12x = (—=222X 2y
400 ~1518-0.185x 12

Anin=1.44 cm?

A=7.69 cm’ > Apin =1.44 CI e, la condition est vérifiée
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B) Contrainte tangentielle : (Art.A.5.2,2 / BAEL91)........... 2]

Aucune armature d’effort tranchant n’est nécessaire si :

T =T

f028
Vs

7 =min {O,l 5.

. 4MPa}

7 =min{ 25MPa; 4MPa} = (T =25MP}

Tu
bd

Vu=252 KN.
T =V 25.2x10° T
u —=———— ; Donc: u = 0.21Mpa.
bd 1000x120
7,=021MPa <7, 6=250MPa ...... les armatures transversales ne sont pas
nécessairesy
C) L’adhérence des barres: (Art.A.6.1, 3/ BAEL91).............. 2]

Pour qu’il n’y’est pas entrainement de barres il faut vérifier que :

TS g se
Avec - 7 WS
vec ! - 9><dZU et lge S 2 J 28
Calculde T, :
Tse =1PS.ft28 ; Avec: W =1.5 (pour les aciers H.A).
Tee = 3.15 Mpa.

T e —
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Calcul de
2U, =3,14x5x14 = 219.8mm

L o_ 252x10°
*0,9x120%219.8

Donc : L =1.06 Mpa.

T < Tse ... Pas de risque d’entrainement des barresv

D) Longueur du scellement droit : (Art A.6.1,22/BAEL91)... ... [2]

Elle correspond a la longueur d’acier ancrée dans le béton pour que I’effort de traction ou
de compression demandée a la barre puisse étre mobilisé.

%s 2096-(%2-]?28 = 096><1-52 ><2,1 = 2,835MPO
I - 1.40x 400
4x2.835

Vu que ks dépasse 1’épaisseur de la poutre dans laquelle les barres seront ancrées, les
régles de BAEL 91 admettent que 1’ancrage d’une barre rectiligne terminée par un crochet
normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet « Lc » est au moins égale a
0,4.Ls pour les aciers HA  ; Donc : Lc =20cm

=4938cm ;Onprend Lg =50 cm.

E) Espacement des armatures

L’espacement des barres d’une méme nappe d’armatures ne doit pas dépasser les valeurs
suivantes :

Armatures principales —»8; < min {3h ; 33cm}

St=20 ¢ < 33 €M cev e et e et et e ere ere v eee eV

Armatures de répartition —S; < min {3h ; 33cm}

St=25 CM< 33 CM coveeeeee e e eer e eer e oo e eV

111.6.4 Veérification a ’ELS

° Moment sollicitant

Ms =15.18 KN.m

A) Etat limite d’ouverture des fissures (Art. A.5.3,2 /BAEL91)......... 2]
Dans notre cas, la fissuration est considérée peu préjudiciable, on se dispense donc de faire de
vérification a 1’état limite d’ouverture des fissures.
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B) Etat limite de compression de béton : (Art. A.4.5,2 /BAEL91)........... 2]

° Contrainte dans

Pacier :

Vérifier que : o = 0,

S

o, = min{%Fe,l 104/7. f s }Zmin{266.66,201.63} = 201.63 MPa
£ : En fonction de p

1n =1,6 : Pour les barres a haute adhérence (HA).

n =1: Pour les barres rondes lisses (RL)

A 7.96
o) = 25 %100 = %100 = 0.663
4% bxd 100x12

p, =0.663 =k, =27.15.18 B, = 0.881

M 15.18x10°

Gy = = - Donc :0,, =186.71Mpa
OB, xdxA,  0.881x120x769

o, =186.71 =5, =201.63

condition vérifiée
e Contrainte dans le béton :

Vérifier que :

Gy, = 0,6 fi5= 15MPa

1 1
0, =—X0O, = x186.71=6.87Mpa
K 15
Op =0.87=G, =15 .V
C) Etat limite de déformation (Art B.6.8, 424 /BAEL 91)............ 2]
On peut se dispenser du calcul de la fleche sous réserve de vérifier les trois conditions
suivantes :
o 2= T2 00064
bo.d  100x12
2012/2013
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4.2 4,2 A 4.2
o E=22-00] S Vv
fo 400 bod  fe
h 15
e - =—=010
L 150
M 15.18 h M
. t — =0,1 >t Vv
10.My  10x15.18 L 10.My

Conclusion : Les portes a faux seront ferraillé comme suit
% Armature principales : SHA14 avec e=20 cm

+» Armatures secondaire : 4HA10 avec e=25 cm

4HA10

SHAI4 esp220
e=25cm

L & & 8 &

» » » I

|4 100 cm >|

Figure I11.28 Ferraillage du porte a faux
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II1.7 Calcul des planchers

1L 7.1 Introduction

Tous les planchers de notre projet sont constitugs:

e De poutrelles préfabriquées qui sont disposées suivant la petite portée, elles
assurent une fonction de portance, la distance entre axes de deux poutrelles voisines
est de 65 cm.

e De Corps creux qui est utilisés comme coffrage perdu et qui sert aussi a ’isolation
thermique et phonique.

e D’une dalle de compression en béton armé.

e Et quelques dalles pleines

Dalle de compression o
Treillis soudé (T.S)

\ !

|
| L

Corps creux | i / |
> I i

i i
‘ Poutrelle. '

Fig I11.29 : Schema d’un plancher en corps creux

1L 7.2Calcul de la dalle de compression :

La dalle de compression est coulée sur place. Elle est de 4cm d’épaisseur armée d’un
quadrillage de treillis soudé (TLE 520) qui doit satisfaire les conditions suivantes : (BAEL
91/B.6.8,423)............ [2]

¢ Les dimensions des mailles du treillis soudé ne doivent pas dépasser :
* 20 cm pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles,
* 33 cm pour les armatures paralleles aux poutrelles.
v’ Les sections d’armatures doivent satisfaire aux conditions définies ci-apres, et ce pour une
longueur : 50 < L < 80cm
O
v L, : est I’entre axe des poutrelles égale a 65cm ;

A) Armatures | aux poutrelles

Avec
e A, : cm? par métre linéaire,
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L : Entre axes des poutrelles en (cm),
o f. - Limite d’¢élasticité de I’acier utilis¢ (MPa)

= AN
ALz 22 205cm? /ML
On adoptera _5T6 /ML = 1.41 cm? / ml.

B) Armatures // aux poutrelles

= A.N

Ay === =0.705
On adoptera _5T6/ML = 1.41 cm?/ml.
v" Conclusion

On optera pour un treillis soudé¢ TLE 520 (6x200x6x200).

5T6/ML
E=20cm

ST6/ML TLE 520 (6x200x6x200).
E=20cm

Figure I11.30_Trellis soudes

111.7.3 Calcul des poutrelles :
A) Calcul avant coulage de la dalle de compression

La poutrelle est considérée comme une poutre de section rectangulaire (12 x 4) cm” reposant
sur deux appuis. Elle est sollicitée par une charge uniformément répartie représentant son poids
propre, le poids du corps creux et la surcharge de ’ouvrier.

o Poids propre de la poutrelle : 0.12x0.04x25............... 0.12 KN/ml,
o Poids du corps creux : 0.65x095............................ 0.62 KN/ml,
o Surcharge due & 'OUVIIET | vvevriieieiiiinieneiearsncensonenns 1.00 KN/ml.

Charge permanente : G =0.74 KN/ML
Charge d’exploitation : Q=1KN/ML
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¢ Combinaison d’action a ’ELU :

q, =135G +1.50
q, =135(0.74)+1.5(1.0) = 2.5KN / ml

(/_/qHZZ.SKn/ml
q—iy//é Y ¥V VYV VYV Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y YVY Y
12

42

+—>

A
v

Figure 111.31_Schéma statique de la poutrelle.

o  Moment en travée :

12
M, =
8

2
M, = # =5.51KN.m

Effort tranchant :

2.5(42)

1= =525 KN

o Cualcul des armatures :

Soit ’enrobage ¢ =2 cm
Hauteur utile : d ==2 cm.

M .
=g 0B i,
bxd”xf,, 1x1.5
5.51x10°

N =8.08 >>>u, =0.392 = SDA.
b = 022 <142 R t

Sachant que la hauteur des poutrelles est de 4 cm, il nous est impossible de disposer des
armatures de compression et de traction, ce qui nous oblige a prévoir des étais intermédiaire a fin
d’aider les poutrelles a supporter les charges et surcharges aux quelles elles sont soumises avant
coulage.

= Calcul du nombre et des distances entre étais intermédiaires
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Le moment limite correspondant a une S.S. A est égale a

M, =p,xbxd?xf, =0.392x120x20>x14.2 =0,267 KN.M

Donc, La longueur max entre appui pour avoir une S.S. A est égale a :

L= \/8 Xqu :\/8)(0.267_ 0.92m.

2.5

s Conclusion
v' Pour lés travées de 4.00m, nous disposerons de 4pieds droits.

A A A A A A

I 80cm | 80cm | 80cm I 80cm I 80cm |

v' Pour Iés travées de 4.20m, nous disposerons de 4pieds droits.

A AN AN AN AN A
I 84cm | 84cm | 84cm I 84cm I 84cm |

Figure I11. 32_La disposition des pieds droits

B) Calcul aprés coulage de la dalle de compression

Apres coulage, la poutrelle travaille comme une poutre en T¢ reposant sur des appuis
intermédiaires, partiellement encastrée a ses deux extrémités. Elle supporte son poids propre ainsi que
les charges et surcharges revenant au plancher.

1) Dimensions de la poutrelle : (B.A.E.L /Art A.4.1, 3).......... 2]

La largeur de hourdis a prendre en compte de chaque c6té d une nervure a partir de son
parement est limité par la plus restrictive des conditions ci-apres :

AN: bj=Min ( —; , —[@j); Donc¢ b;=26.5cm

420 65-12 2

2 30 2
Ona: b=2b;+by=26,5 x2+12=65cm; b=65cm
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— 1 Tho
h1

Figure 111.33 Les poutrelles
Avec
L : Longueur libre entre nus d’appuis (420 cm).

L : Longueur libre entre axes des poutrelles (65 cm).

by : Largeur de la poutrelle (12cm).

h, : Epaisseur de la dalle de compression. (4cm).

h,: Epaisseur du corps creux (16¢cm).

b; . largeur de I’hourdis (26.5cm).
X : distance de la section considérée a I’axe de ’appui extréme la plus rapproché.

c¢)-Poids des planchers :
» Plancher terrasse :
Charges permanentes: G =6.35 x 0.65 =4.127 KN/ml
Charges d’exploitations :Q =1 x 0.65 = 0.65 KN/ml
» Plancher étage courant a usage d’habitation :
Charges permanents G =5.65x0.65 = 3.672 KN/ml
Charges d’exploitation Q =1.5x0.65 = 0.975 KN/ml
» Plancher étage courant a usage bureau :
Charges permanentes G= 5.65x0.65 =3.672 KN/ml
Charges d’exploitations Q= 2.5x0.65=1.625 KN/ml
d)-Combinaison de charges :
» Plancher terrasse :
ELU: q,=135G+1.5Q=1.35x4.127+1.5x0.65=6.57 KN/ml
ELS: u=G+tQ=4.127+0.65=4.78 KN/ml
» Plancher étage courant a usage d’habitation :
ELU: q,= 135G +1.5Q=1.35x3.672+1.5x0.975=6.42 KN/ml
ELS: u=G+tQ=3.672+0.975=4.65 KN/ml
» Plancher étage courant a usage bureau :
ELU: q,~=135G+1.5Q=1.35x3.672 +1.5x1.625 =7.39 KN/ml
ELS: @u=G+Q=3.672+1.625=5.301

111 7.4 Méthode de calcul:
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Les moments en travées et aux appuis peuvent étre déterminés par 'une des trois méthodes

suivantes :
- Meéthode forfaitaire.
- Méthode des trois moments.
- Méthode de Caquot.
X Méthode forfaitaire

Le principe de la méthode consiste a évaluer les moments en travée et en appuis a partir de
fraction fixée forfaitairement de la valeur maximale des moments fléchissant en travée, celle-ci étant
suppos¢ isostatique de méme portée libre et soumise aux mémes charges que la travée considérée.

+ Les conditions d’application

1 Lavaleur de la surcharge d’exploitation est au plus égale a deux fois la charge permanente
ou 5 KN/M?

Q < (26,5 KN)
2G=( 2 x 5.65,2x6.35) =( 11.3,12.7)
Q =(15251)<(113,127,5KN ) = La condition est vérifiée.

2 La fissuration est considérée comme étant non préjudiciable.

3Les portées successives sont dans un rapport compris entre 0,8 et 1,25

Ly _ 400 095 - Ly _ 420 _ Ly _ 420 _
=1L =2 =0, ; L= =3 =22
Ly 4.20 Ly 420 L, 420

Lg _4,20_1 . Ls :4.202105

Ls 4.20 " Lg 4,00 ’

— La condition est vérifiée

Conclusion :

Toutes les conditions d'application de la méthode forfaitaire sont satisfaites.

IIL.7.5 Exposé de la méthode :

Les valeurs M;, My, et M. doivent vérifier les coefficients suivants tel que :
v' My: moment maximale du moment fléchissant dans la travée comparaison.

Mo =q 1>/ 8 ; dont « 1 » longueur entre nus d’appuis.
v My et M.: moments aux valeurs absolues sur appuis de gauche et de droite de la travée
considérée.
v M, : moment Max aux travées pris en compte dans les calculs de la travée considérée.
M, +M,

1) M,>max[1.05M,;(1+03a )M, ]~ >
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1+ 0.3cx
>

t =

2) M M,  Dans une travée intermédiaire

12 +03cx
>_F P

= M, Dans une travée de rive.

3) Lavaleur de chaque moment sur appuis intermédiaire doit étre au moins égale a :

0.6 My ----% pourune poutre de deux travées.

05My ----- »pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre a plus de deux travées.

04Mp ----- » pour les autres les autres appuis intermédiaires d’une poutre a plus de trois
travees.

Dans notre cas on a une poutre reposant sur six (07) appuis, on aura le diagramme suivant

>0.3 My >0.6My >0.3Mp

N ol
T N

>0.3 My >0.5Mp >0.5Mp >0.3Mp

L Sy, S
X * T~

>0.3My >0.50Mj >0.40M, >0.40M, >0.40M, >0.50Mj >0.3My
Al AL AL AL A
A B C D E F G
Mias Migc Micp Mipg Migr Mirc

Figure I11.34la valeur des moments aux appuis

111.7.7 Plancher a usage service

» Combinaison de charge :

3.672 KN/ml
1.625 KN/ml

G
Q
ELU: q= 739KN/ml
L.S: gs= 530KN/ml
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> Schéma statique de calcul : qu=739 KN/ ml
{ y Vv y Fy vV y y y y y y N y Vv Y y Vv y y y
< > < > — <« > ——

(A) 40m ( B) 42 m (C) 42m (D) 42 m (E) 42 m (F)

Figure I11. 35 Schéma statique de la poutre continue reposant sur six appuis

o Calcul des rapports des charges :

o= g avec 0<a < g
G+0 3
a:L:OSOW <g
565+ 2.5 3
Travée intermédiaire Travée de rive
o (1+0.30) (1+0.30)/2 (1.2 +0.3a) /2
0.3076 1.0922 0.5461 0.6461

o Calcul des moments isostatique :

> En travée :

M, = Bl
8
Travée A—-B B-C C-D D-E E-F
L(m) 4.00 4.20 4.20 4.20 4.20
My 14.78 16.29 16.29 16.29 16.29
» En appuis :

_ max
Meoppi = B My

Appuis A B C D E F
Coefficient forfaitaire 0.3 0.5 0.4 0.4 0.5 0.3
I Lot 4.43 8.145 6.516 6.516 8.145 4.887

o Calcul des moments en travées :
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> Travée de rive A — B

M, +M,

¢ MZABZ(1+O.305)MOI—T et (I1+03a)2>105

4.43+8.145

M., >10922x14.78 —

t4B =
Miag 29.85 KN . m

o M= [1.2+O.3a

ij = 0.6461 x14.78 = 9.55 KN.m
2

On_prend - Miag =9.85 KN.m
> Travée intermédiaire B - C

M, +M,

¢ My >(1+03a)M, - et (1+0.30)>105

8.145+6.516

M. >21.0922x16.29 —

tBC —

Migc 2 10.46 KN.m

1+03
¢ Mch 2 [7&

jMoz = 0.5461 x 16.29-8.89 KN. m
2

On prend: Mpc =10.46 KN. m

»  Travée intermédiaire C- D

M, +M,

¢ M, > (1+03a)M, - et (1+0.30)>105

6.516+6.516

M, >21.0922x16.29 —

tCD —

Micp 2 11.28 KN.m

o M, > [M}V/% _0.5461 x 16.29— 8.89 KN. m
2

On prend : Mycp = 11.28 KN. m

> Travée intermédiaire D - E

M, +M,

¢ My, >(1+03a)M, - et (1+0.30)>105

6.516+8.145

M. >21.0922x16.29 —

tDE —

Mipg 2 10.46 KN.m

o M, > [M}V/M _0.5461 x 16.29— 8.89 KN. m
2
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On prend: Mpg =10.46 KN. m

> Travée derive E—F

M, +M
¢ M >1+03a)M, - —E L

. et (1+0.3c)>105

M. 21.0922x16.29 — 8.145+4.887

tEF —

Migr > 1128 KN . m
¢ M, > [M}V/% _0.6461 x 16.29 = 10.52 KN. M
2

On prend: Mgr =11.28 KN. M

8.145

8.145
6.516

6.516
4.43

A\QMWKAWW@V o Fax

10.46

L 10.46
11.28

11.28
Figlll. 36 Diagramme des moments fléchissant

o Calcul de Ueffort tranchant :

i+1_ i
Vv::q”lJrMe M
2 [

i i+1
Vei+l:_qul+MW Me
2 [

> Latravée A—B

VA:qu;AB +MB_MA

ZAB
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V, = PQ:739X4O+(_8M5)_G443):LI%KN
2 4.0
v, = quZAB+MB_MA
2 ! s
VB:_739x4o+(—&Lﬁ)—(—44n 1S TLKN
2 4.0
» Latravée B— C
v, :qulBC +Mc - M,
2 .
V, = L}:739x420+(—6ﬂ6)—08l%)::wgoKN
4.20
. _7.39x420 (-6.516) — (- 8.145) 1S 13KN
2 4.20
» LatravéeC—D
V., = 9. lep +MD - M,
2 o
VC:739X420+(—65Kﬁ—(—65m)::wszN
2 4.20
VD:_qulCD +MD_MC
2 o
yoo 7.39 x4.20 (-6.516 )- (-6.516 ) _ 15 52 KN
2 4.20
» Latravée D —E
Vv, = 9. s +ME - M,
2 .
v 7.39x4.20 (-8.145)— (- 6.516) 15 13KN
2 4.20
VE:_qulDE +ME_MD
2 [
- 7.39 x4.20 (-8.145)- (- 6516 ) _ 15 90 KN
2 4.20

> Latravée E-F
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v, = 9. er +MF - M,
2 /-
oo 7.39 x4.20 (-4.887)-(-8.145) _ 16 29 KN
2 4.20
v, :_quZEF +MF -M,
2 -
yoo - 7.39x4.20 (-4.887)-(-8.145) _ 14 T4KN
2 4.20
T(x)(KN)
A
15.90 16.29
15.13
15.52
13.85
+
S]] N h
A \LL B ) C \LL D \LL E F
14.74
15.71 15.13 15.52 15.90
Figure I11.37 diagramme des efforts tranchants
11.7.7.1 Calcul des armatures longitudinales a PELU
Le ferraillage va se faire avec les moments max a ’ELU.
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Chapitre 111 Calcul des éléments

o Mt = 11.28KN.m
o Ma .= 8.145 KN.m
La poutrelle sera calculée comme une section en Té dont
les caractéristiques géométriques suivantes :
b = 65cm; bo=12cm; h = 20cm; ho=4cm: d = 18cm

¢ En travée

Le moment max en travée est : Mt pac=11.28 KN.m —
12
- Position de I’axe neutre : N
t
St:M™ >M,, = I’A Nest dans la nervure. Fig. 111.38 Disposition des armatures

Si MM <M

M : le moment €quilibré par la table de compression.

= — I’A.N est dans la table de compression.

Le moment qui peut étre repris par la table de compression :

M, =bxh, x(a’ —h7°j>< fou Avec : f,, =142 MPa

M, =0,65%x0,04 x14,2 x 103(0,18 - O’;”j
M, =59,072 KN .m
M ™ =11.28 KN.m{M, = L'axe neutre est dans la table de compressio n

>

e Comme le béton tendu est négligé, le calcul se fera en considérant une section
rectangulaire de (65x20).

oM™ 11.28x10°
Cbxd’xf,, 6518 x14.2x100
=0,0377 < 1, = 0,392 = SSA4
1©=00377 = [=00981

M 11.28%10°

sl: = :> A
PBxdxo, 0,981x18x348x100

7,

65

A
v

=184 cm’

st

18
20

Soit :

3HA10=235cm’
Figurelll. 39 Les armatures tendues

> Aux appuis :

M," = 8.145 KN.m
La table étant entierement tendue, et comme elle n’intervient pas dans le calcul de la résistance a la
traction, le calcul se fera pour une section rectangulaire de largeur bg=12cm et de hauteur h =20cm
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M, "™ 8.145

M= —t = ~ —=0.147.
b,d’f,, 012x(0,18)>x14,2x10

1=0,147< 11 ¢=0,392 = SSA.

4 =0.147 = £=0.920

max 4
M, 8.145 x 10 141 em?.

A = =
“" Bdos 0,920 x 0,18 x 348 x 10°
A.= 141 cm? Onadopte 1HA14=1.54 cm®

111.7.7.2 Vérification a 'ELU

A) Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAELI91)........ [2]

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :

A

o> A = 023bdfas
mi

adopte n f
e

= FEn travée

A= 023bdfy _ 0.23x65x18x2.1 L 4lom?
fe 400
Ag=235cm®> LALem® ... Vv
*  Aux appuis
0,23.b,.d.f 0,23x12x18 x2,1
Amin: 4 0 128 — 7 7 — 2 2
fe 400 0,26cm
Ag=154cm® > 0,26 cm® ... e Vv
B) Contrainte tangentielle: (Art.A.5.1,1/ BAEL91)....... [2]

On doit vérifier que :

Calculde T, -
Pour les fissurations non préjudiciables
- fc . T -
_T, = min <(0,2 —=-;5MPa) ; Donc: ', =3.33Mpa.

Te

Calcul de Tu :

V. =16.29 KN,
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r =V 16.29x10°
u pu—
byd  120x180

ﬂql< Tu

C) Entrainement des barres (Art.A.6.1,3 / BAEL91).....[2]

; Donc : 21-4 = 0,75 Mpa.
\/

Pour qu’il n’y est pas entrainement de barres il faut vérifier que :

o Calculde T :

%se =W £ Avec : Y _=1,5 (pour les aciers H.A).
Tee = 3,15 Mpa

., Calcul de L

L X4

ZUI. : Somme des périmetres utiles.

2U. =3,14x14=43,96mm

. 1629x10°
*0,9%180% 43,96

Donc : T =2,29Mpa.

D) Longueur du scellement droit (Art A.6.1, 22 / BAEL91).......... 2]

Elle correspond a la longueur d’acier ancrée dans le béton pour que I’effort de traction ou de
compression demandée a la barre puisse étre mobilisé.

% Calcul de 71q,.

Tw= 0,6 Y2 fios= 0,6 (1,5)7x 2,1 = 2,835 Mpa.
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1,4x400
Ls= 150835 49,38cm ;Onprend Lg =50 cm. Les régles de BAEL 91 admettent que

I’ancrage d’une barre rectiligne terminée par un crochet normal est assuré lorsque la portée ancrée

mesurée hors crochet « L¢ » est au moins égale a 0,4.Ls pour les aciers HA  ; Donc : Lc =20cm

E) Influence de ’effort tranchant sur les armatures

e Appuis de rive : (Art 5.1.1,312 / BAEL91)...... 2]

On doit prolonger au dela du bord de I’appui coté travée et y ancrer une section d’armatures
suffisante pour équilibrer I’effort tranchant V.

" 1629.10°
At min a ancrer > — e — O,47cm2 ; Ay adopté — 2.35 Cl’I'l2
S 348.100
Ast adopt > Ast min a ancrer > Les armatures inférieures ancrées sont suffisantes... ...V
e Appuis intermédiaire: (Art A.5.1,321 / BAEL91)............. 2]

Le BAEL précise que lorsque la valeur absolue du moment fléchissant de calcul vis-a-vis de
1"état ultime Mu est inférieure a 0,9V .d, on doit prolonger les armatures en travée au-dela des appuis

et y ancrer une section d armatures suffisante pour équilibrer un effort égal a :

M
max + max
Va 0,9d

M, = 8.145x 10° N.mm
0,9d. V™ = 0,9x180x16.29x103= 2.64 x 10 N.mm.

max . Ja /e .
M,..>0,9d. V"2, Les armatures inférieures ne sont pas nécessaires

F) Influence de I’effort tranchant sur le béton (Art A.5.1, 313 / BAEL91)....... 2]

G, N, os
b, x0,9d Y

On doit vérifier :

_ 2V, 2x1629x10° 1 68M
T 1, %x0,9.4 120x09x180 ok
0,8 fc,; _ 0,8x25

a,

=13.33 Mpa,
j/b 175
Op = I v
b, x0,9d Yo

G) Contrainte moyenne de compression sur appui intermédiaire (Art A.S.1, 322)... [2]
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On doit vérifier :
;. R _ 1.3fc
b, x0.9d Vi

R, = ‘Vug’+ Vu,|=16.29+15.90=32.19KN.
R, 321910

u

O’ = =
*“ by,xa 120x0,9x190

1.3fc
28 _ 1,3x25 _ 21.67M
Yo L5
Ub =

C

= 1.66Mpa,

R, 13fcy SRRy
b, xa Yo

H)_Vérification de la contrainte de cisaillement au niveau de la jonction table nervure:
(Art. A.5.3, 2 /BAEL91)...... [2]

On doit vérifier que :

. _ Vi(b-by) _16.29x10°(650-120) ;  Donc: T,=1,02pa
* 1,8bdh, 1,8x650x180x40

T,=1,02Mpa < Tu=333 Mpa............vviieiiieeiiins i Vv

111.7.7.3 Calcul des armatures transversales A.7.2 / BAEL91).... [2]

. b
@, < min (

5 0
= g

. [ 200 120
<mins (——, 10, —
®t {(35 10)

On opte pour 1 étriers en ¢6 ; Donc : A, = 2HA6 = 0,56 cm?

} =¢; =5,71 mm; soit (pt=6mm.

e Pourcentage minimum des armatures transversales (Art 5.1,22/BAEL91)...[2]

La section des armatures transversales doit vérifier la condition suivante :

0.4b st
fe

Aadopté >
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0,4x12x15
A mm:%ZOﬁlcmz
Atadopte = 0,56 CM? > Ay v, condition vérifieé

o Espacement max des armatures transversales (Art A.5.1,22 / BAEL91).....[2]

S <min(0,9xd;40cm)

St < min(16.2 ;40cm)=16.2cm

s Pour équilibrer I’effort tranchant au nu de ’appui la section des armatures transversales doit
satisfaire la condition suivante :(Art.A.5.1,232 / BAEL91):

_ 0,56x0,9x2 35
" (0,75-0,3x2, )12 x1.15
Soit S; < min {St,;St, }=min (16,2cm ; 71.52)=16.2cm.

=71.52 cm .

On opte pour gt maxm

% Conclusion
e Nous adopterons 1 étrier en ¢p6 tous le 15 cm.

1IL.7.7.4 Veérification a ’ELS

Les états limites de services sont définis compte tenu des exploitations et de la durabilité de la
construction. Les vérifications qui leurs sont relatives sont :
- Etat limite d’ouverture des fissures.
- Etat limite de résistance de béton en compression.
- Etat limite de déformation.

» Schéma statiqgue de Sl A ,.0,91e
(g - 0/73’ft 2500V

/

YVYyV Y F YVVYYVYY y Vv y Vv VY F VY Y y

calcul : qs 5.30/ ml

(B)7 40m (B 42m oy 42m (p) 42m (B 42m @R

2012/2013 Page 109



Chapitre 111 Calcul des éléments

Fig 111.35 Schéma statique de la poutre continue reposant sur six appuis

» Moment de flexion a I’E.L.S : (BAEL 91 ; modifié 99)

Lorsque la charge est la méme sur toute les travées de la poutre, comme dans ce cas, pour
obtenir les résultats des moments a ’E.L.S, il suffit de multiplier les resultats de calcule a I’E.L.U par
le coefficient qs/ qu=0.716

@=135G+15Q=7.39N/ml 4/ qu=0.716
=G+Q=53KN/ml

> Diasramme des moments a PELS

5.83 5.83
4.66 466

| —_—

3.50
j
A B C D E F
7.05
7.49 7.49

8.076 8.076

3.17

Figlll. 36 Diagramme des moments fléchissant a ’ELYS

A) Etat limite d’ouverture des fissures (Art. A.5.3,2 /BAEL91)....... 2]

Dans notre cas, la fissuration est considérée peu préjudiciable, on se dispense de vérifier la
condition de traction dans les aciers.

B)Etat limite de compression de béton : (Art. A.4.5.2 /BAEL91)....... 2]

> En travée
e Contrainte dans acier :

On doit donc vérifier que : Os = 65
A 2.35
9% )=—2="x100= x100=1.0879
(%) bxd 12x18
p,=10879 = k, =19.83 et B, =0,856
6
5. = M., _ _ 8.076x10 .Donc :0,, =223.03 MPa

B, xdxA, 0856x180x 235

o, = 223.03 MPa = G, = 348MPa

....................... condition vérifiée
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e Contrainte dans le béton :

On doit vérifier que : e

G, =0,6x fc,g =0,6x25=15MPa

o o, .
k,=— :Donc: 0, = Jet _223.04

Ope k, 19.83

Donc 0, = 11.25MPa

6, =11.25MPa < G,, =15MPa

............................. condition vérifée

» Aux appuis
¢ Contrainte dans I’acier :
A 1,54
)= —2-x100= 2 x100=0,713
(%) bxd 12x18

p,=0713 = k, =25,65 et B, =0,877

6
__ M. _ 8076xI0 Donc :0,, =332.2MPa

B, xdxA - 0,877 x180x154

Gst

0,=33220MPa =&, ,=348MPa .. ... ... ... .. condition vérifiée

e Contrainte dans le béton :

k=2 Donc: o, = %=3322  Donc: 0, =12.95MPa
o,. k, 2565

o,. =9,72MPa<5, =15MPa

C)Etat limite de déformation (Art B.6.8,424 /BAEL 91)......... 2]
La fleche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment petite par rapport a
la fleche admissible pour ne pas nuire a I’aspect et ['utilisation de la construction.
Lorsque il est prévu des étais intermédiaires, on peut cependant se dispenser du calcul de la fleche
du plancher sous réserve de vérifier les trois conditions suivantes :

M.

r‘|=,-
v

15.M,

° E: & = 0.047cm
L 420
o« —=0,044
22.5
h 1 .. Y epe s
— Condition 1 vérifiée.
L 22.5
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o A _ 235 _ 506708em

bo.d 12x18
o 28 _3% _0009.

fe 400
As > 3 Condition 2 non verifiée.
bod = fe
. Ezﬁ = 0.047¢cm

L 420

mt = 20— 0,046

.............................. Condition 3 vérifiée

+» Conclusion

La condition 2 n’est pas vérifiées, donc on doit calculer la fleche.

o Calcul de la fleche :

On doit vérifier que :
[ 4200

M S ‘12 _ J— _
e o = f=— 8.4 mm
10-E, -1, 500 500
Avec :
f : La fleche admissible

E, : Module de déformation différé
E, =3700-3/f,, =3700-3/25=10819 MPa

I, : Inertie fictive pour les charges de longue durée

11,
AR TR
I, : Moment d’inertie de la section homogénéisée (n=15) par rapport au centre de gravitée de la
section. « b N
X
Aire de la section homogénéisée : : I
yi : h
B0:B+HA:b0>< h+(b-b0)h0+15As 1 d
Bo=12x20+ (65 -12). 4+ 15 x2.35 R 2 R h
B, = 487.25 cm’ ;
y Z
Calculde VietV,: —
A A
Moment statique de section homogénéisée par rapport a XX : D

b,h? Figure III1 .37 La section homogénéisée

2

S/, =

hy?
(b)) +154,d
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2 2
S/ = 1220 + (65 —12)4?4-15 x2.35x18 =3458.5cm?
g S/XX _ 3458.5 —7.09%m
B, 487.25
V,=h-V,=20-7.09=1291cm
bo 3 3 h02 ho ) )
]0 :?(Vl +V2 )+(b_bo)ho E—i_(l/l _7) +15AS(V2 —C)

0

; 2
; :6530 +15{2.3S[§—2j }45589.33(:7114

1,=45589.33 cm?

Calcul des ceefficients :

_AC_ 235 o

Cbod  12x18
0.02f, 0.02x2.1

3><12j

p

Av = =149

=
p(2+EO) 0.0llx[2+

1.75¢ 1.75% 2.1
W = max(l— ————2 -0} = max(l - - :0) = 0.69
4po, + o, 4x0.011x223+2.1

_ L1, 11x 45589 33
T l4 - 1+1.49%0,69

D’ou la fleche

=24726 72 Cm*

M 12
10-E, -1,

8.076 x 4.20°

= - —=0.0053m=53mm< f=84mm = Condition vérifiée
10 x 10819 x 107 x 24726 .72 x 10

f

o Conclusion

Toutes les conditions sont vérifiées donc les poutrelles du plancher bureau seront ferraillées comme
suit :
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treillis soudes €6 maille 200/200

A2em |, | | AZ2cm |,

Figure 111 .38 Ferraillage du plancher bureau

1T14

.

Etrier 06

.o @

3110

Figure 111.39 Ferraillage de la poutrelle du plancher bureau

111.7.8 Plancher a usage courant :

» Combinaison de charge :

G = 3.672 KN/ml
Q= 0.975 KN/ml
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ELU: q = 642KN/ml
ELS : gs= 465KN/ml

> Schéma statique de calcul :

( qu=6.42KN/ml

y l y v y v y vV y v VY rl Vllr
>« >« >

A
X
\4
A
\4
A

(A)  40m (BY 42m (O 45pm (D) 4o, ® 42m B 4om (@

Figure I11.40 Schéma statique de la poutre continue reposant sur 07 appuis

>  Calcul des rapports des charges :

o= g avec 0<a < g
G+0 3
oz:L:O.2098<g
565+1.5 3
Travée intermédiaire Travée de rive
o (1+0.30) (1+0.30)/2 (1.2 +0.3a) /2
0.2098 1.0629 0.5315 0.6313
> Calcul des moments isostatique :
¢ En travée :
12
Mo — qu 2
8
Travée A-B B-C C-D D-E E-F F-G
L(m) 4.00 4.20 4.20 4.20 4.20 4.00
M, 12.84 14.16 14.16 14.16 14.16 12.84
e En appuis :

_ max
Meoppi = B My

2012/2013 Page 115



Chapitre 111 Calcul des éléments
Appuis A B C D E F G
Coefficient forfaitaire 0.3 0.5 0.4 0.4 0.4 0.5 0.3
Mappui 4.25 7.08 5.66 5.66 5.66 7.08 4.25
» Calcul des moments en travées :
» Travéederive A—B
M, +M
o M, >1+03a)M,, —# et (I1+03a)2>105
M, >1.0629x12.84 - +2>+7.08
Miag 2 798 KN . m
1.2 +03cx _
¢ My 2| T M, =0.6313x12.84= 811 KN.M
On prend : Mup =8.11 KN. m
» Travée intermédiaire B - C
M, +M
¢ My >(1+03a)M, - BT et (1+0.30)>105
M. >1.0620x14.16 — 108720
Mipc > 8.68 KN.m
¢ M, > [M}Woz —0.5315x 14.16-7.53 KN. m
2
On prend: Mpc =8.68 KN. m
»  Travée intermédiaire C- D
M. +M
¢ M, 21 +030)M, —————"2 et(l+030)>105
M, >10620x14.16 - 2007260
Micp 2 9.39 KN.m
¢ M > [M}V/% —0.5315x 14.16~ 7.53 KN. m
2
On prend : Micp =9.39 KN. m
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> Travée intermédiaire D - E

M, +M,

¢ M, >(1+03a)M, et (1+0.30)>105

5.66+5.66

M. 21.0629x14.16 —

tDE —

Mipg = 9.39KN.m

o M, > [M}V/M _0.5315x 14.16— 7.53 KN. m
2

On prend: Mpg =9.39KN. m

> Travée intermédiaire E — F

M +M,

* M, >(1+03a)M, et (1 +0.3a) >105

5.66+7.08

M .. >1.0629x14.16 —

tEF —

Migr = 8.68KN.m

¢ M, > [M}V/% —0.5315x 14.16= 7.53 KN. m
2

On prend: Mpg =868 KN. m

> Travée derive F— G

M, +M
¢ M, >(1+03a)M, —% et (1+0.3a)>105

7.08+4.25

M . 21.0629x12.84 —

tFG —

Mg = 7.98KN . m

¢ M, > (w% _0.6313x 12.84 = 8.11 KN. M
2

On prend: Mgg =811 KN. m

7.08 5.66 7.08
5.66
4.25

I-h-l |
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8.11 8.11
8.68 8.68

9.39 9.39

Figure I11.41 Diagramme des moments fléchissant

> Calcul des I’efforts tranchants :

Vi _ qul + M:rl _M:V
Y2 /

Vi+l:_qul+M1j/_Mei+l
‘ 2 [

La travée A — B

Va=12.13 KN
Vp=-13.55 KN

e Latravée B-C

Vp=13.82 KN
Ve=-13.14 KN

e Latravée C—D

Vc=13.48 KN
Vp=-13.48 KN

e Latravée D-E

Vp=13.48 KN
Vi=-13.48 KN

e Latravée E—F

Ve=13.14 KN
Vr=-13.82 KN

Latravée F- G

Vr=13.55 KN
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__T39x420_%(—4887)—(—8J45):

v, = 14 T4KN
2 4.20
T()(KN)
4
13.82
13.48 13.55
13.48 13.14
1213 \
(+)
w W :
ANl s i e Yoy ] o N G
13.14 12.13
13.48 13.48
13.55

Figure I11.42 diagramme des efforts tranchants

13.82

1I1.7.8.1Calcul des armatures longitudinales a PELU

Le ferraillage va se faire avec les moments max a ’ELU.

o Mt ax=9.39KN.m
o Maux=7.08 KN.m

o En travée

Le moment max en travée est : Mt max =9.39 KN.m

Le moment équilibré par la table est : Mt =59.072 KN.m
Mt max <Mt——=> I’axe neutre est dans la table de compression.

le calcul se fera en considérant une section rectangulaire de (65x20
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COMM™ 939%10°
bxd®x f,,  65x18" x14.2x100

1 =0,0313 <y, =0392= SS4

©=00313 = f=00984

Mmax 5
A =M 9.39x10 > A, =152 cm’
LBxdxo, 0,984x18x348x100

7,

Soit :
2 HA10 = 1,57 cm’,

e Aux appuis :

M,"™=7.08 KN.m
M 7.08 128

a —

b . d . 012x(0.18)° x14.2x10°
11=0,128< 11 4=0,392=> SSA.
4 =0128 = f=0931

max 4
M, 7.08 x 10 Colem?

A = =
" Bdos  0,931x0,18x 348 x10°
A.= 141 cm? Onadopte 1HA14=1.54 cm®

111.7.8.2 Vérification a 'ELU

A) Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAELI91)........ [2]

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :

A

— 023.bdfizg
> A min f,

adopté

= FEn travée

A = 023bdfy _ 0.23x65x18x2.1
fe 400

=1,4lcm”’

Ag=15Tcm®> LALlcem® ... ..o e, Vv

*  Aux appuis

_023Db,.df,  0,23x12x18x2,1
i fe 400

Ang=1,54cm® >026cm’ . e v
B) Contrainte tangentielle: (Art.A.5.1,1/ BAEL91)....... [2]

=0,26cm’
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On doit vérifier que :

Calculde T, -

Pour les fissurations non préjudiciables

Te

7. = min {(0,2 x . sppa) } . Donc: T, =3.33Mpa.

Calcul de Tu :

V. =13.82KN.

-V 13.82x10°
= == ; Donc : T, = 0.64 Mpa.
“ bod  120x180 !

C) Entrainement des barres (Art.A.6.1.3 / BAEL91).....|2]

Pour qu’il n’y est pas entrainement de barres il faut vérifier que :

o Calculde T :

%se =W f.: Avec : Y _=1,5 (pour les aciers H.A).
Tee = 3.15 Mpa

., Calcul de L

L X4

ZUI. : Somme des périmetres utiles.

DU, =3,14x14 = 43,96 mm

o __ 1382x10°
¥ 0,9%180%43,95

Donc : k. =1.94Mpa.
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D) Longueur du scellement droit (Art A.6.1, 22 / BAEL91).......... 2]
Elle correspond a la longueur d’acier ancrée dans le béton pour que I’effort de traction ou de
compression demandée a la barre puisse étre mobilisé.

% Calcul de 71q,.

Tw= 0,6 Y2 fios= 0,6 (1,5)7x 2,1 = 2,835 Mpa.

_1,4x400

Ls= 150835 49,38cm ;Onprend Lg =50 cm. Les régles de BAEL 91 admettent que

I’ancrage d’une barre rectiligne terminée par un crochet normal est assuré lorsque la portée
ancrée mesurée hors crochet « Lc » est au moins égale a 0,4.Ls pour les aciers HA ; Donc :

Lc=20cm

E) Influence de ’effort tranchant sur les armatures

% Appuis de rive : (Art 5.1.1,312 / BAEL91)...... [2]

On doit prolonger au dela du bord de I’appui coté travée et y ancrer une section d’armatures
suffisante pour équilibrer I’effort tranchant V.

v o™ 13.82.10°

Ast min & ancrer = ——— - O,39cm2 5 Ast adopté — 1.57 Cl’I'l2
S 348.100
Astadopt > Astminaancrer —» Les armatures inférieures ancrées sont suffisantes... .... v
¢ Appuis_intermédiaire: (Art A.5.1,321 / BAEL91)............. 2]

Le BAEL précise que lorsque la valeur absolue du moment fléchissant de calcul vis-a-vis de
1"état ultime Mu est inférieure a 0,9V .d, on doit prolonger les armatures en travée au-dela des

appuis et y ancrer une section d armatures suffisante pour équilibrer un effort égal a :

M. = 7.08x10° N.mm
0,9d. V"™ = 0,0x180x13.82x103= 2.24 x 106 N.mm.

max . Ja /e .
M,..>0,9d. V"™, Les armatures inférieures ne sont pas nécessaires

F) Influence de I’effort tranchant sur le béton (Art A.5.1, 313 / BAEL91)....... 2]

On doit vérifier :
2012/2013
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2V,  2x13.82x10° _

O = = =1L42M
T by x0,9.4  120x09x180
0,8 fc,s _ 0.8x25 1333 M
j/b 175
2V, 0,8 fc
ch = b %0.9d < B @ieeereeseessnsesennenssenesennnesnnnsesnnn s e \/
o * Y, Vo
G) Contrainte moyenne de compression sur appui intermédiaire (Art A.S.1,
322)... [2]
R 1.3fc
On doit vérifier : Op=——r < — 2%
b, x0.9d Yo

R, =|Vu,|+|Vu,|=13.55+13.82=27.37KN.
;- R _ 27.37x10°
" byxa 120x0,9x18
L3fey 1,3x25

= =21.67Mpa.
Yo L5

Oy, =

C

= 1.41Mpa,

R, _ 1.3fc

< A
b, xa Yo

H)_Vérification de la contrainte de cisaillement au niveau de la jonction table
nervure: (Art. A.5.3, 2 /BAEL91)...... 2]

On doit vérifier que : _ V(b -by) =

. _ V,.(b-b,) _13.82x10°(650-120) . Donc: 1,=0.87Mpa
" 18bdh,  18x650x180x40

T,=087Mpa< Tu=333MPpa............0vviiiiiieiiiin i Vv

111.7.8.2 Calcul des armatures transversales

A)Diamétre des armatures transversales A.7.2 / BAEL91).... [2]

b

P, < min (X, ¢, 2
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) 200 120
<ming (— , 10, —

On opte pour 1 étriers en ¢6 ; Donc : A, = 0,56 cm?

2

} =¢; =5,71 mm; soit (pt=6mm.

e Pourcentage minimum des armatures transversales (Art S.1,22/BAEL91)...[2]

La section des armatures transversales doit vérifier la condition suivante :

0,4x12x15
A min = : ;35_)( 20,3101’1’12
At adopté = 0: 56 cmZ > Amin .................................. \/

B)_Espacement max des armatures transversales (Art A.1,22 / BAEL91).....]2]

| S <min(0,9xd;40cm) |

St < min(16.2 ;40cm)=16.2cm

% Pour A 009 fe équilibrer I’effort tranchant au nu de I’appui la
i S = e iy ) o
section Lt (tr, 03ft . b,7v. des armatures transversales doit satisfaire la
condition suivante :(Art.A.5.1,232 /
BAEL91):

_ 0,56x0,9x2 35
" (0,64 -0,3x2,1)12 x1.15
Soit S; <min {Stl;St2 }Zmin (16,2cm ; 858cm)=16.2cm.

=858 cm .

On opte pour gt maxm

% Conclusion
e Nous adopterons 1 étrier en ¢p6 tous le 15 cm.

111.7.8.3 Vérification a ’ELS

Les états limites de services sont définis compte tenu des exploitations et de la durabilité de la
construction. Les vérifications qui leurs sont relatives sont :
- Etat limite d’ouverture des fissures.
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- Etat limite de résistance de béton en compression.
- Etat limite de déformation.

> Schéma statique de calcul : qu=4.65 KN /ml

:

A A A F VV VYV F vV y V.V VY VY y y Vv /' v

JZAN AN AN

(A) 40m  (BY  42m (O 454 (D) 4oy, B 42m B 40m (@

Figurelll 43 Schéma statique de la poutre continue reposant sur 07 appuis

» Moment de flexion a 'E.L.S : (BAEL 91 ; modifié 99)

Lorsque la charge est la méme sur toute les travées de la poutre, comme dans ce cas, pour
obtenir les résultats des moments a ’E.L.S, il suffit de multiplier les resultats de calcule a I’E.L.U par
le coefficient qs/ qu=0.724

@=135G+15Q=642N/ml 4/ qu=0.716
s=G+Q=465KN/ml

> Diasramme des moments a PELS

410 4.10 4.10 5.13
Xm\ 3.08
}/A ZAN
C D E F
il 5.87
6.28 < 6.28
6.80 6.80

Figure I11. 44 Diagramme des moments fléchissant

A) Etat limite d’ouverture des fissures (Art. A.5.3,2 /BAEL91)....... 2]

Dans notre cas, la fissuration est considérée peu préjudiciable, on se dispense de vérifier la
contrainte de traction dans les aciers.
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B)Etat limite de compression de béton : (Art. A.4.5.2 /BAEL91)....... 2]

e En travée

X/

s Contrainte dans ’acier :

On doit donc vérifier que : ()'S = 63
A 1.57
)=—2 x100=———x100=0.73
pl(%) bxd 12><18
p, =073 = k,=25.55 et B,=0,876 Donc :0,, =275MPa
M 6.80x10°

ser

6. = _
OB, xdxA, 0,876x180x157

6, = 275MPa. <G, = 348MPu

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

X/

< Contrainte dans le béton :

On doit vérifier que : =
ch - ch
G, =0,6x fc,g =0,6x25=15MPa
o o
k,=—" ;Donc: o, = T 2D pone ; 0,.=10.76MPa
Ope ki 2555

Op, =10.76MPa=g5, =15MPa .. . .. .. .. condition vérifiée

e Aux appuis
+  Contrainte dans ’acier :
A 1,54
)= —-_x100= x100=10,713
P 0%) bxd 12x18

p,=0713 = k, =25,65 et B, =0,877
6
_ M, _ 680x10 Donc :0,, =279.7MPa

c =
i B, xdxA, 0,877x180x154

o,=279"TMPa =& =348MPa .. ... ... ... . .. condition vérifiée

X/

< Contrainte dans le béton :

k=2 Donc: o, = =277 = Donc: 0, =10.90MPa
o,. k, 25,65

c,. =1090MPa< o,. =15MPc condition vérifiée
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C)Etat limite de déformation (Art B.6.8,424 /BAEL 91)......... 2]
La fleche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment petite par rapport a
la fleche admissible pour ne pas nuire a I’aspect et ['utilisation de la construction.
Lorsque il est prévu des étais intermédiaires, on peut cependant se dispenser du calcul de la fleche
du plancher sous réserve de vérifier les trois conditions suivantes :

) Ez & = 0.047¢cm
L~ 420
o« —=0,044
22.5
L Condition 1 vérifie.
L 225
o A= 157 6 0072em
bo.d 12x18
o 22 3% _0009
fe 400
As > 3 Condition 2 verifiée.
bod ~ fo
) Ezﬁ = 0.047¢cm
L~ 420
TSP~ 0.044
15.M, 15x10.25
L Me Condition 3 non vérifiée
L 7 15.M,

+» Conclusion

Les 03 conditions sont vérifiées, donc on se dispense du calcul de la fleche.

s Conclusion

Toutes les conditions sont vérifiées donc les poutrelles du plancher bureau seront ferraillées comme
suit :
On adopte pour un méme ferraillage pour le plancher terrasse.
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treillis soudes €6 maille 200/200

Figure I11.45 Ferraillage du plancher courant

H

Etrier 06

e @

3710

Figure 111.46 Ferraillage de la poutrelle du plancher courant
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H1L.7 Calcul de la dalle pleine :
HL7.1 Introduction :

La partie centrale du plancher est constituée d’un seul type de dalle pleine reposant sur quatre cotés,
d’épaisseurs de 15 cm.
I1.7.2 Calcul des sollicitations

Le calcul se fera par application de la méthode exposée dans le BAEL 91.
Soit I Iy distances mesurées entre nu d’appuis, et « q » la charge uniformément répartie par I'unité de
longueur.
On suppose que le panneau est simplement appuyé sur ses débords :

L
p= Lx Avec : Lx<Ly

y

3.85
=227 2095 =04<p<l
P 4.05 P
0,4<p<1 = Le panneau de dalle travaille dans les deux sens-.._..1 ._ . _. A —|-{Ly=4.05

s Moments dus au poids propre :
M

_ 2

« =W U Moment suivant la petite portée. Lx=3.85m
M, =u, M, — Moment suivant la grande portée.
Les coefficients p ety sont donnés en fonction du rapport p . et du coefficient de Poisson
L.

Remarque :
Le calcul se fera pour une bande de 1 m.

o Ftat limite ultime (ELU) : v =0

p=0.90 — p =0.0410 et p =0.888
Poids de la dalle : G= 6.35KN/ml.

Surcharge d’exploitation : Q = 2.5KN/ml.
A) Combinaison Combinaison de charges a ’ELu :
qu = 1.35x6.35 + 1.5x2.5 = 12.32KN/m,

B) Moments fléchissant :

s Autour de xx
M, =0,0410x(12.32)x(3.85)° = 7.49KN.m
s Autour de vy :

M, =0,888x7.49=6.65KN.m

Correction des moment :

En travée : M= 0,85 M= 6.37 KN.m
M,y=0,75 My=4.99 KN.m
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Aux appuis : My,=-0,3 M;=-2,25 KN.m
My,=-0,5 My=-3.33 KN.m

I1.7.3 Ferraillage
En travée
- Sens de la petite portée

. 6.37.10°
2 = 2
bd’o, 100.132.14,2
4 =0,0265 = B=00987

U= =0,0265 <u, =0392 = 854

6.37.10°
= =143cm’
0.987.13.348

On adopte 4HA10 =3.14cm”>  avec un espacement : e=25cm

-Sens de la grande portée :

M 4.99.10°
= —-———=0,0207 < =0392 = 854
bd}o, 100.13%.14,2

4 =00207 = B=0.990

y

ﬂdyasl
4.99x10°
= il = 1.114cm’
0.990x13 x.348

Soit 4HA10 =3.14 cm’ avec un espacement :  e=25cm

Aux appuis :
-Sens de la petite portée

M= 2,25 KN .m
M 2.2510°
— T __ ~ =0,009<y, =0392 = SSA4
SWE 100x13° x 14,2 H
4 =0,000 = B=0,995

M 2,2510°

— a

 Bdo, 0,995 x13x348

Soit 4HA10 =3.14 cm® espacement e=25cm
-Sens de la grande portée :

= 0.49¢m”*

M,;=3.33 KN.m
M, 33310°
bd®> 10013°14,2

U= =0,014 <y, =0,392 =S54

calcul des éléments
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4=0014 = B=0,993
A M 3.33x10°

~ Bdo,  0993x 13x348
Soit 4HA10 =3.14 cm® espacement e=25cm

=0.74cm’

111.7.4 Yérifications a I’état limite ultime

A) Espacements des armatures

La fissuration est non préjudiciable.
L’espacement entre les armatures doit satisfaire les conditions suivantes :
¢ Direction principale

St <min {2.h;250m}
St = 25cm<min {30Cm, 25CM} «..cvvvvrrrerersecseersessesssssossonsns wos sre eV

s Direction secondaire :

St <min{3.h;33cm}
St =25cm< min {45cm, 33CM}............oiiitrvrerreesnersessnserne oV

B) Diameétre maximal des barres

Oyvax < h/10=150/10 =15mm.
Opax = 10mMM < 15 MM vveeesessssssssnnssnssanssannes o oV

C) Condition de non fragilité

La condition de non fragilité donne section minimale des armatures tendues, sont déterminé a
partir d’un pourcentage de référence W,( W, = 0.8%0 qui dépend de la nuance des aciers, de
leurs diametres et de la résistance a la compression du béton.

¢ Direction principale

We=Wyx (3 — pe)/2 = 0.0008% (3-0.95)/2 =0.00082.

Amin = Wxxbxh =0.00082x100x15=1.23cm? < 3.14cm?
Ammin < Axeveee s eeereessessssessssssssssssssssssssssssssssssssosssssssessssssse s« 1it A
s Direction secondaire

W, =L > Wy~ 0.0008
bx0O
Ay 2 0,8%0 %100 X 15= 1.2cm’<3.14cm?

Amin < Ay' oereesestes s s st st sass s sssessesssessaessesssessassaeses s oo A
D) Vérification de la contrainte tangentielle

max

i
T - <007«
xd ¥,
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Les efforts tranchants sont donnés par les relations suivantes :

% Au milieu de I,
T = p/(2l, +1,) avecp=gql [/, =192.1KN
T! =16.08KN / ml

% Au milieu de l,
T, =.p/3l, =15.81KN / ml
Donc T,=max(T,;1,T,.2)=16.08 KN/ml

16.08x10°

1,=———"—_=0.124 MPa
1000x130

—> 1, =0.124 MPa <1.16 MPa
0.07 x % =1.16 MPa

Tu < 116 MDA corrrrrnrrcrrcrnesscsnssssssnsssssessssessssossssessesssssssesas sos ses s v
E) Entrainement des barres : (Art.A.6.1.3 / BAEL91)

Pour qu’il n’y’ait pas entrainement de barres il faut vérifier que :

Vmax _
= - =t
— se se
Calculde T, : 0.9xd x ZUi
Tee = Ws,f% ; Avec Y _=1.5 (pour les aciers H.A).
Tee = 3.15 Mpa.
Calcul de T, .
+ Dans le sens yy :
2U. =3.14x4x10 = 125.6mm
. = 16.08x10° D T.-1.09 M
= ; nc : =1. .
©09x130x125.6 =~ —ooer se TP
Toe < Tse ... Pas de risque d’entrainement des barresV

+* Dans le sens xx :
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2U, =3.14x4x10 = 125.6mm

o 1581x10° .
*09x130x1256

Donc : Tg, =1.07 Mpa.

T < Tse

se Pas de risque d’entrainement des barresV

F) Longueur du scellement droit : (Art A.6.1,22 / BAEL91)
Elle correspond a la longueur d’acier ancrée dans le béton pour que Ieffort de traction ou de
compression demand¢ a la barre puisse étre mobilisé.

¢ x fe
.- -
4xt
Calcul de 7.
Tu= 0.6 Y2 fi53=0.6x (1.5)2x 2.1 =2.835 Mpa.
_ 1x400
Ls= m =3527cm ;Onprend Lg =40 cm.

Vu que Ls dépasse 1’épaisseur de la poutre dans laquelle les barres seront ancrées, les régles de BAEL
91 admettent que I’ancrage d’une barre rectiligne terminée par un crochet normal est assuré lorsque la
portée ancrée mesurée hors crochet « Lc » est au moins égale a 0,4.Ls pour les aciers H A  ;Donc :
Lec=16cm

II1.8.5 Vérification a I’état limite de service
Combinaison de charges a PELS :
qs = 6.35+ 2.5 = 8.85KN/m,

Moments fléchissant :

s Autour de xx
M, = 0,0410x(8.85)x(3.85)° = 5.38KN.m

% Autour de yy : le moment est max au centre du panneau

M, =0,888x538=4.78KN.m

Correction des moments
s . Autour de xx:

M= 0.85. M?‘ax: 0.85x5.38= 4,57KN.m
« Autour de yy :

M, =0,75. M;“ax: 0,75x4.78=3.58 KN.m
A)Etat limite d’ouverture des fissures (Art. A.5.3.2 /BAEL91)

Dans notre cas, la fissuration est considérée peu préjudiciable, on se dispense donc de faire de
vérification a 1’état limite d’ouverture des fissures.
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B) Etat limite de compression de béton : (Art. A.4.5,2 /BAEL91)
% Danslesensyy:

e Contrainte dans acier :

On doit donc s’assurer que : g -0

S S

x100 = 0.242

A 3.14
0 — s xlOO:
P(%) bxd 100x13

p, =0242 = k, =4825 et B, =0.921

6
_ M, 3.58x10 . Donc :0,, =95.22Mpa

G =
" B, xdxA, 0921x130x314

G, =9522 <5 =348 i

S

e Contrainte dans le béton :

On doit donc s’assurer que : =
ch - ch
Ty =0.6% fe,g =0.6%25
o g 95.22
k,=—t ;Donc: o, = -=—2 Donc ; 0,=2197Mpa
Yooy, Tk, 4825 g
6, =1.97 <5, =15 N
«* Dans le sens xx:
e Contrainte dans acier :
A 3.14
o) = *x100 = x100=0.242
(%) bxd 100x13
p,=0242 = k, =4825 et B, =0.921
6
s =M. _ 457x10 : Donc :o,, =121.56 Mpa
OB, xdxA, 0921x130x314
o, =121.56 <&, =348 .o
e Contrainte dans le béton :
k=2 . Donc: o, = £=12156 . Donc: 0, =252 Mpa
Ope k, 48.25

G, =1142< G, =15 o
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C) Etat limite de déformation

calcul des éléments

Dans le cas de dalle rectangulaire appuyée sur quatre cotés, on peut se dispenser du calcul de la

fléche, si les conditions suivantes sont vérifiées :

ﬂ > My ﬂ<£
I, @ 20Mx ° bd ~— fe
L e L R VO
Ix 385 20x6.37
Ax 314 ~0 2

2

= =0,0024 < ——=10.005
bxb 100x13 400

Les deux conditions sont vérifiées, Donc il n’ y a pas nécessité de vérifier la fléche.

Conclusion
La dalle pleine sera ferraillée comme suit :

e En travées :
4HA10 (sens x-x), S=25cm
4HA10 (sensy-y), S=25cm
e En appuis :
4HA10 (sens x-x), S=25cm
4HA10 (sensy-y), S=25cm

4HA 10, 5&25cm

AN

[ [ L ®

= >
\/41{;-11 0.S~=25cm

Figure :ferraillage de la dalle pleine dans les deux sens
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II1.8 Calcul de la dalle pleine :

1IL.8.1 Introduction

Calcul des éléments

La partie centrale du plancher est constituée d’un seul type de dalle pleine reposant sur quatre

cotés, d’épaisseurs de 15 cm.
II1.8.2 Calcul des sollicitations

Le calcul se fera par application de la méthode exposée dans le BAEL 91.
Soit I Iy distances mesurées entre nu d’appuis, et « q » la charge uniformément répartie par I'unité de

longueur.
On suppose que le panneau est simplement appuyé sur ses débords :

L
p= Lx Avec : Lx<Ly

y

3.85
_2%_ 005 =04<p<l
P 405 P
0,4<p<1 —Lepanneau de dalle travaille dans les deux sens~ — T — —~ Ho— -

> Moments dus au poids propre :

_ 2
M. =W Q= Moment suivant la petite portée.

M, =u, M, — Moment suivant la grande portée.

A

y

v

Ly=4.05

Les coefficients p ety sont donnés en fonction du rapport p . et du coefficient de Poisson v.

Remarque :
Le calcul se fera pour une bande de 1 m.

o Ftat limite ultime (ELU) : v =0

p=0.90 — p =0.0410 et p =0.888
Poids de la dalle : G= 6.35KN/ml.

Surcharge d’exploitation : Q = 2.5KN/ml.
A) Combinaison Combinaison de charges a ’ELu :
qu = 1.35x6.35 + 1.5x2.5 = 12.32KN/m,
B) Moments fléchissant :

¢ Autour de xx:
M, =0,0410x(12.32)x(3.85)° = 7.49KN.m
¢ Autour deyy:

M, =0,888x7.49=6.65KN.m
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Correction des moment :

En travée : M= 0,85 M= 6.37 KN.m
M,y=0,75 My=4.99 KN.m

Aux appuis : My,=-0,3 M;=-2,25 KN.m
My,=-0,5 My=-3.33 KN.m

111.8.3 Ferraillage
o Fn travée

- Sens de la petite portée

y 6.37 .10°
= 2 = 2
bd’c, 100.13%.14,2
1 =00265 = B=0,987
— Mxl
ﬂdxasl

y7i =0,0265 <u, =0392 = 854

X

6.37.10°
=——————=143cm’

*0.987.13.348

On adopte 4HA10 =3.14cm”>  avec un espacement : e=25cm

-Sens de la grande portée :

M 4.99.10°
= —-———=0,0207 < =0392 = 854
bd}o, 100.13%.14,2
4 =00207 = B=0.990
y
ﬂdyasl
4.99x10°
= il = 1.114cm’
0.990x13 x.348

Soit 4HA10 =3.14 cm’ avec un espacement :  e=25cm

o Aux appuis :

-Sens de la petite portée

M= 2,25 KN .m
M 2.2510°
u=—"-= 5 =0,009<y, =0,392 =S54
bd 100x13° x 14,2

4=0009 = B=0,995
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M 2,2510°
=—*9 — ’ = 0.49cm’
Pdo, 0,995 x13x348
Soit 4HA10 =3.14 cm® espacement e=25cm

-Sens de la grande portée :

M.,,=3.33 KN.m

M, — 33310°

bd®>  10013%14.2

1=0,014 = B=0,993

Ae M, _ 3.33x10°
Bdo, 0,993x 13x348

Soit 4HA10 =3.14 cm® espacement e=25cm

U= =0,014 <y, =0,392 =S54

=0.74cm’

111.8.4 Yérifications a I’état limite ultime

A) Espacements des armatures

La fissuration est non préjudiciable.
L’espacement entre les armatures doit satisfaire les conditions suivantes :
¢ Direction principale

St <min {2.h;250m}
St = 25cm<min {30Cm, 25CM} «..cvvvvrrrerersecseersessesssssossonsns wos sre eV

s Direction secondaire :

St <min{3.h;33cm}
St =25cm< min {45cm, 33CM}............oiiitrvrerreesnersessnserne oV

B) Diameétre maximal des barres

< h/10=150/10 =15mm.

Praax

Py = 10MM < 15 MM ceevesseesssesssesssesssssssess ens sos e eV

C) Condition de non fragilité

La condition de non fragilité donne section minimale des armatures tendues, sont déterminé a
partir d’un pourcentage de référence Wy( W, = 0.8%o qui dépend de la nuance des aciers, de leurs
diamétres et de la résistance a la compression du béton.

¢ Direction principale

We=Wyx (3 — pe)/2 = 0.0008% (3-0.95)/2 =0.00082.

Amin = Wxxbxh =0.00082x100x15=1.23cm? < 3.14cm?
Ammin < Axeveee s eeereessessssessssssssssssssssssssssssssssssssosssssssessssssse s« 1it A
s Direction secondaire
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W, = 22X > Wy~ 0.0008
bxh

A, > 0,8%0 100 x15= 1.2cn’°<3.14cm?

Amin < Ay' oereesestes s s st st sass s sssessesssessaessesssessassaeses s oo A
D) Vérification de la contrainte tangentielle

Les efforts tranchants sont donnés par les relations suivantes -

> Au milieu de I,
T = p/(2l, +1,) avecp=gql [/, =192.1KN
T! =16.08KN / ml

> Au milieu de I,
T, =.p/3l, =15.81KN / ml
Donc T,=max(T,;1,T,.2)=16.08 KN/ml

16.08x10°

1,=———"—_=0.124 MPa
1000x130
—»1, =0.124 MPa < 1.16 MPa

0.07 x % =1.16 MPa

Tu < 116 MDA corrrrrnrrcrrcrnesscsnssssssnsssssessssessssossssessesssssssesas sos ses s v
E) Entrainement des barres : (Art.A.6.1.3 / BAEL91)

Pour qu’il n’y’ait pas entrainement de barres il faut vérifier que :

Calcul de TSP .

Tee = Ws.fﬂg ; Avec Y _=1.5 (pour les aciers H.A).
Tee = 3.15 Mpa,
Calcul de T, .

+* Dans le sens vy :
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2U. =3.14x4x10 = 125.6mm

. _ 1608x10° .
*09x130x125.6

Donc : Tg, =1.09 Mpa.

T < Tse ... Pas de risque d’entrainement des barresv

+* Dans le sens xx :

2U, =3.14x4x10 = 125.6mm

o 1581x10° .
*09x130x1256

Donc : Tg, =1.07 Mpa.

T < Tse ... Pas de risque d’entrainement des barresV

F) Longueur du scellement droit : (Art A.6.1,22 / BAEL91)
Elle correspond a la longueur d’acier ancrée dans le béton pour que Ieffort de traction ou de
compression demand¢ a la barre puisse étre mobilisé.

Calcul de T,
Tu= 0.6 Y2 fi53=0.6x (1.5)2x 2.1 =2.835 Mpa.

_1x400

Ls= m =3527cm ;Onprend Lg =40 cm.

Vu que ks dépasse I’épaisseur de la poutre dans laquelle les barres seront ancrées, les régles de
BAEL 91 admettent que I’ancrage d’une barre rectiligne terminée par un crochet normal est assuré
lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet « Lc » est au moins €gale a 0,4.Ls pour les aciers H A
:Donc : Lc=16cm

IIL.8.5 Vérification a I’état limite de service
Combinaison de charges a PELS :
qs = 6.35+ 2.5 = 8.85KN/m,
Moments fléchissant :

s Autour de xx
M, = 0,0410x(8.85)x(3.85)° = 5.38KN.m

% Autour de yy : le moment est max au centre du panneau

M, =0,888x538=4.78KN.m

Correction des moments
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s . Autour de xx:

M= 0.85. M?‘ax: 0.85x5.38= 4,57KN.m
« Autour de yy :

M, =0,75. M;“ax: 0,75x4.78= 3.58_ KN.m

A)Etat limite d’ouverture des fissures (Art. A.5.3.2 /BAEL91)

Dans notre cas, la fissuration est considérée peu préjudiciable, on se dispense donc de faire de
vérification a 1’état limite d’ouverture des fissures.

B) Etat limite de compression de béton : (Art. A.4.5,2 /BAEL91)
% Danslesensyy:

e Contrainte dans acier :

On doit donc s’assurer que : O, = 65
A 3.14
Y)=—2-x100= x100 =0.242
P (%) bxd 10013
p,=0242 = k, =4825 et B, =0.921
M 3.58x10°

— ser

Donc :o,, =95.22Mpa

Gy ;

B, xdxA, - 0.921%x130%x314

G, =9522 <5 =348 i

S

e Contrainte dans le béton :

On doit donc s’assurer que :

G, = 0.6% fe, =0.6%x25

o o 95.22
k,=—%t :Donc: o, = =2 Donc ; 0, =197 Mpa
Lo “ "k, 4825 g
o, =1.97 <6, =15 v

+* Dans le sens xx:

e Contrainte dans acier :

A 3.14
0o/)= 25 %100 = x100 = 0.242
P (%) bxd 100x13
p,=0242 = k, =4825 et B, =0.921
M 4.57x10°

— ser

Donc o, =121.56 Mpa

Gy ;

B, xdx A - 0.921x130%x314
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o, =121.56 <&, =348 .o

e Contrainte dans le béton :

k, =% Done: , = Oa _121.56 . Donc : g,,=2.52 Mpa
o, k, 48.25
0, =1.142< 6, =15 . . i

C) Etat limite de déformation :

Dans le cas de dalle rectangulaire appuyée sur quatre cotés, on peut se dispenser du calcul de la
fléche, si les conditions suivantes sont vérifiées :

ht _15 _ 0.042 =238 004 Y
Ix 385 20%6.37

2 2

AX _ 314 _oon o 20005 et e e eV
400

bxb 100x13

Les deux conditions sont vérifiées, Donc il n’ y a pas nécessité de vérifier la fléche.

Conclusion
La dalle pleine sera ferraillée comme suit :

e En travées :

4HA10 (sens x-x), S=25cm

4HA10 (sensy-y), S=25cm
e En appuis :

4HA10 (sens x-x), S=25cm

4HA10 (sensy-y), S=25cm
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4HA 10, 5&25cm

iA" - ® -
_/ -, 2 . -
\/41—1;;10: S=25cm

Figure 47 ferraillage de la dalle pleine dans les deux sens
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I11.9 Calcul de la salle machine :

II1.9.1 Introduction

Vu le nombre important de niveaux que comporte notre structure (10 niveaux),

On a prévu deux cages d’ascenseur de caractéristiques identiques de vitesse
d’entrainement (v =1m/s), avec une dalle pleine en béton armé de dimensions

(1.90%2.10) m? .

En plus de son poids propre, la dalle est soumise a un chargement localisé au centre
du panneau estimée a 9 tonnes, repartie sur une surface de (0,8 x 0,8) m? transmise par le
systeme de levage de I'ascenseur.

L’étude du panneau de dalle se fera a 'aide des tables de PIGEAUD, qui donnent des
coefficients permettant de calculer les moments engendrés par les charges localisées, suivant
la petite et la grande portée.

Les moments de flexion du panneau de dalle dans les deux sens sont donnés par la
superposition des moments dus au poids propre et a la charge localisée.

L’épaisseur de la dalle est de 15cm (Voir chapitre 2).

P
< by > Uo
A — —
A
ya AN e
’ h
/4 1@“\ >
V VO 1V // \\
_____ L L
<«—> h
Uo IE
v .
«— »
U
v

A 4

Fig.I11.48 schéma statique de la salle machine.

I11.9.2 Calcul des sollicitations
P, = i—x =1,90/2.10=0.90

y

| )
0,4 <p, == <1= ladalle travaille dans les deux sens
y
s Moments dus au poids propre :

M

_ 2
N L AN Moment suivant la petite portée.

M, =pu, M — Moment suivant la grande portée.

Les coefficients pi et |1, sont donnés en fonction du rapport p . et du coefficient de Poisson .

q : Charge uniformément repartie sur toute la dalle.
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o Ftat limite ultime (ELU) : v =0

p=0.90 — p_=0.0458 et u =0.778
Poids de la dalle : G=(25x 0.15x +22%0.05) x 1ml = 4.85 KN/ml.

Surcharge d’exploitation : Q = 1KN/ml. M )
qu=1.35%x4.85 + 1.5x1 = 8.0475 KN/ml. ~
M,,, = 0,0458x(8,0475)x(1,9)" =1.33KN.m \I\S‘E | I
Muyl =0,778x1.33 =1.03KN.m M, _
® Etat limite de service (ELS) - v =0.2 i s
v

Fig I11.49 Les moments de poids propre

p=0.90— 11 —0.0529 et p,—0.846

qs=G+Q
qs= 4.85 + 1 = 5.85 KN/ml
M, =0,0529x(5.85)x(1,9)° =1.12KN.m
M, =0,846x1.12=0,95KN.m

) . V
M,, M, coefficients donnés par les abaques en fonction de p_ et des rapports v et—
x ¥
U et V cotés du rectangle sur lesquels la charge P s’applique, compte tenu de la diffusion a 45° dans la
dalle. Ils sont déterminés au niveau du feuillet moyen de la dalle.

h
V=V, + 2.[&@ +h—0j =V, +2.e+h, U=U, + 2{&6 +—0j =U,+2.8¢+h,
2 2

Le coefficient & dépend de la nature du revétement, dans notre cas la dalle est composée de
béton armé, et d’une chape en béton : — &= 1.0

A.N : U=U; +2x1x0.054+0.15 = 1.05m =V,
U_L05 =0,55 Et y_L1o =0,5
I, 1,9 I, 210
Apres interpolation on aura :

M; =0,0945 et M, =0,0765
o Etat limite ultime (ELU) : v =0

s e

P, = 1.35xQ
P, =1.35x90 = 121.5 KN
M,, =P, M, =121,5x0,0945=11.48KN.m

M, =P, M, =121,5x0,0765 =9.29KN.m
o FEtat limite de service (ELS) : v =(0.2

P;=Q
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P, =90 KN
M_, =P, (M, +1v.M,)=90x(0,0945+0,2x0,0765) = 9,88KN.m

S:

M,, =P (M, +0v.M,)=90x(0,0765+0,2x 0,0945) =8.59KN.m

% Superposition des moments :
o LLU:

M, =M, +M,, =133+11.48=1281KN.m
M, =M, +M, , =1.03+9.29=10.32KN.m

o LLS:

M, =M, +M,, =1.12+9,88=11,00KN.m
M, =M, +M,, =0.95+8.59=9.54.m

Pour tenir compte du semi encastrement de la dalle, on réduit les moments calculés (sur appuis et
en travée).
Les moments seront réduits de 15% en travée, et de 70% en appuis.

o FEn travée

M. = 085 x M_=085x1281 = 10,88 KN.m

X

M. = 085 x M, = 085x1032 = 877 KN.m

® [n appuis

M:=03x M_=03x1281 = 384 KNm
M!=03x M _=03x1032=310 KNm

II1.9.3 Ferraillage du panneau
Le calcul se fera en flexion, le moment maximal s’exerce suivant la petite portée par

conséquent les armatures correspondantes constitueront le lit inferieur.

Nous considérerons la hauteur utile propre a chacune des deux directions, en appuis comme en
travée (dx= 13cm et dy=12cm).

Oyt
dy =d,— (__2__3’_)

Zone | Sens ?I/ISII\I ) u | B A (cm?) | A adoptée (cm?/ml) | Espacement

En - 0,0453 1 0,977 | 2.46 5SHA10=3.92 20 cm
traveée
Sur _
. . 0,016 | 0,992 | 0,87 5SHA10=3.92 20 cm
appuis
0,042 10,9791 2.15 5SHA10=3.92 20 cm
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Sur 3.10 0,015 0992 | 0.75 SHA10=3.92 20 cm
appuis

La dalle est soumise a des charges concentrées, toutes les armatures de flexion situées dans la
région centrale du panneau seront prolongées jusqu’aux appuis, et ancrées au-dela du contour
théorique de la dalle.

111.9.4. Vérifications a I’état limite ultime
A) Espacements des armatures

La fissuration est non préjudiciable.

L’espacement entre les armatures doit satisfaire les conditions suivantes :
¢ Direction principale

St <min {2.h;25cm}
St = 20cm<min {30Cm, 25CM} «..cvvvvrrrererrscseersensesssssossonsns wos sre sV

s Direction secondaire :

St <min {3 .h;33cm}

St =20cm< min {45cm, 33CM}.............eoet vvrerrsesersesssserne oV

B) Diamétre maximal des barres

P < W10=150/10 =15mm.
Py = 10MM < 15 MM.....oo.ooveevsesssesssesssesssasssesssesss son eee s s V.

C) Condition de non fragilité

La condition de non fragilité donne section minimale des armatures tendues, sont déterminé a
partir d’un pourcentage de référence Wy( W, = 0.8%o qui dépend de la nuance des aciers, de leurs
diamétres et de la résistance a la compression du béton.

¢ Direction principale

We=Wyx (3 — pe)/2 = 0.0008% (3-0.90)/2 =0.00084.

Amin = Wxxbxh = 0.00084x100x15=1.26cm? < 3.92c¢m?
Ammin < Axeveee s eeereessessssessssssssssssssssssssssssssssssssosssssssessssssse s« 1it A
s Direction secondaire

Ay
W, = —— > W,= 0.0008
bx[

A, > 0,8%0 100 x15= 1.2cm°<3.92cm?

Amin < Ay' oereesestes s s st st sass s sssessesssessaessesssessassaeses s oo A
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D) Vérification de la contrainte tangentielle

Les efforts tranchants sont donnés par les relations suivantes :

% Au milieu de U

T,= P = 1215 =42.63 KN.
3x(V) 3x0.95
< Au milieu de V
T = P 1215 =31.97 KN.

“T2x(U+V)  2x(0.95+0.95)

_ 42.63x10°

T,=— """ -0328 MPa
1000x130

—> 1, =0.328 MPa <1.16 MPa

0.07 x 22 =116 MPa
1.5
Tu < 116 MDA corrrrrnrrcrrcrnesscsnssssssnsssssessssessssossssessesssssssesas sos ses s v

E) _Condition de non poinconnement

A 1’état limite ultime, la force résistante au poingonnement Qu est déterminée par les formules
suivantes qui tiennent compte de 1’effet favorable du a la présence d’un ferraillage horizontal

Qu < 0,045 x Uxh x f;i
b

Qu : charge de calcul a ’ELU.
h : épaisseur total de la dalle.
U, =2x (U+V)=3.8m : le périmetre du contour au niveau de feuillet moyen.
AN 0.045x 3.8x 0.15x25% 103 /1.5 = 427,5 KN > 121,5 KN.

La condition est vérifiée — Aucune armature transversale n’est nécessaire.

II1.9.5 Veérification a l’état limite de service
Les moments précédemment calculés, seront réduits de 15% en travée et de 70% en appuis.
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o En travée

M! = 085 x M_ =085 x 11,00 =935 KNm

X

M. = 085 x M, = 085 x9.54 = 811 KN.m

o En appuis

M: = 03x M_=03x11,00= 33 KNm
M!= 03 x M, =03 x 954 = 286 KNm

Zone Sens Ms (KN m) A (cmz)
X-X

0,03896 0,771 2,68

X-X 3.3 0,01374 0,834 0,87
Y-Y 8.11 0,0396 0,770 2.52
Y-Y 2.86 0,01398 0,833 0,82

>

Le ferraillage adopté a I’ELU est suffisant.

F) Vérification de la fleche

Dans le cas de dalle rectangulaire appuyée sur quatre cotés, on peut se dispenser du calcul de la
fléche, si les conditions suivantes sont vérifiées :

= 20,0789 o = 0,0582 e eet eer eet s e et e e e
Ix 190 20x11,00

B

AX _ 392 40030« -2~ 0005 SR/
bxb 100x13 400

Les deux conditions sont vérifiées, Donc il n’ y a pas nécessité de vérifier la fléche.

Conclusion
La dalle de la salle machine sera ferraillée comme suit :

e En travées :
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SHA10 (sens x-x), S=20cm
SHA10 (sens y-y), Si=20cm

e En appuis :
SHA10 (sens x-x), S=20cm
SHA10 (sens y-y), Si=20cm

/N
\/SHAIU,SF?.ECIB

Figure I11.50 Plan de ferraillage de la salle machine suivant x-x.

5HA10, 5=20cm

L Ve s s

L S J—
\AHAID: 5=20cm

Figure I11.60 Plan de ferraillage de la salle machine suivant y-y.

¥

1
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1V.1 Introduction

Parmi les catastrophes naturelles qui affectent le nord de I’Algérie, les secousses
sismiques sont sans doute celles qui ont le plus d’effets destructeurs dans les zones
urbanisées. Face a ce risque et a I'impossibilité de le prévoir, la plus importante prévention est
la construction parasismique. La meilleure fagon d’envisager des constructions parasismiques
consiste a formuler des critéres a la fois économiquement justifiés et techniquement
cohérents.

IV.2 Objectifs de I’étude dynamique

L’objectif initial de 1I’é¢tude dynamique d’une structure est la détermination de ses
caractéristiques dynamiques propres. Ceci est obtenu en considérant son comportement en
vibration libre non- amortie. Cela nous permet de calculer les efforts et les déplacements
maximums lors d’un séisme.

L’étude dynamique d’une structure telle qu’elle se présente réellement, est souvent trés
complexe et demande un calcul tres fastidieux voir impossible. C’est pour cette raison qu’on
on fait souvent appel a des modélisations qui permettent de simplifier suffisamment le
probléme pour pouvoir I’analyser.

1V.3 Modélisation mathématique

La modélisation revient a représenter un probleme physique possédant un nombre de
degré de liberté (DDL) infini, par un modele ayant un nombre de DDL fini, et qui reflete avec
une bonne précision les parametres du systeme d’origine (la masse, la rigidité et
I’amortissement).

En d’autres termes, la modélisation est la recherche d’un modele simplifié qui nous
rapproche le plus possible du comportement réel de la structure, en tenant compte le plus
correctement possible de la masse et de la rigidité de tous les €léments de la structure.

1V.4 Modélisation de la structure étudiée

Etant donné la difficulté et la complexité d’'un calcul manuel des efforts internes
(Moments, efforts normaux.. Etc.), dans les éléments structuraux, le code de calcul par
éléments finis £TABS est utilisé.

1V.4.1 Description du logiciel ETABS.

ETABS est un logiciel de calcul congu exclusivement pour le calcul des batiments. Il
permet de modéliser facilement et rapidement tous types de batiments grace a une interface
graphique unique. Il offre de nombreuses possibilités pour ’analyse statique et dynamique.

Ce logiciel permet la prise en compte des propriétés non-linéaires des matériaux, ainsi
que le calcul et le dimensionnement des <¢léments structuraux suivant différentes
réglementations en vigueur a travers le monde (Euro code, UBC, ACI.. Etc.). De plus de part
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ca spécificité pour le calcul des batiments, £TABS offre un avantage certain par rapport au
codes de calcul a utilisation plus étendue. En effet, grace a ces diverses fonctions il permet
une décente de charge automatique et rapide, un calcul automatique du centre de masse et de
rigidité, ainsi que la prise en compte implicite d’une éventuelle excentricité accidentelle. De
plus, ce logiciel utilise une terminologie propre au domaine du batiment (plancher, dalle,
trumeau, linteau etc.).

ETABS permet également le transfert de donnée avec d’autres logiciels (AUTOCAD,
SAP2000 et SAFFE).

1V.4.2 Introduction des données

La structure sera modélisée par le logiciel ETABS V.9.7.4
1) Premiére étape :

e Unité: [KN.m]
e Géométrie de base
- Le nombre de niveau y compris le RDC : 10
- Nombre de files dans le sens X : 07
- Nombre de files dans le sens Y : 07
- Hauteur d’étage courant : 3.06 pour le 1% étage et 2.89 pour les autres
- Hauteur de RDC : 4.59m

2) Deuxiéme étape
Choix des sections :

> Poutres
- Poutres principales (30 x 40)
- Poutres secondaires (30 x 35)
> Poteaux

- Niveaux : RDC, 1% et 2™, étage : (50 x50)
- Niveaux : 37, 4™ 5" jusqu’au 6™ étage : (45 x45)
- Niveaux : 77" 8™ et 9""° étage : (40 x40)
» Voile
Voiles longitudinaux et transversaux : e, =20 cm.
3) Troisiéme étape
Cette étape consiste a définir les charges appliquées sur la structure a modélisé

e Charges statiques : Définition des charges statiques :

Charges permanentes : G
Charges d’exploitation : Q

¢ Définition des matériaux

Les matériaux dans notre structure sont le béton et I’acier.
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Propriétés mécaniques pour le calcul :

- Masse volumique : 2.5 KN/ m’

- Poids volumique : 25KN/ m’

- Module d’¢lasticité : 32164200 KN / m

- Coefficient de poisson : (0.2 a’ELS, 0 a ’ELU)

e Charges sismique

Spectre de réponse

X

'm:!' : Parameétres RPAS9 I__

Fichier A propos

Graph du spectre ] Text ]

0.18

El.16ll
1

014

0.12] L

o

0.08 e

.05

0. 04

0.02 P—
o 1 z 3 4 =

(1360:0.074) |

Zone : Groupe dusage :
1 & HA « OB ¢ IO 1A C 1B & 2 3

Coeff. comportement : |35 Amortissement : |85 %

Facteur de quahite Q : |[1.05 -

Site :
= S51: Site Rocheux T 53: Site Meuble
" 52: Site Ferme f* S54: Site Trés Meuble

Figure IV.1: Spectre de réponse

4) Quatriéme étape

e Diaphragme

Comme les planchers sont supposés infiniment rigides, on doit relier tous les noeuds d’un
méme plancher a son noeud maitre de sorte qu’il forme un diaphragme.

e Chargement
Planchers

Le chargement des planchers sera un chargement par metre linéaire (chargement des
poutrelles).

On multipliant les résultats trouvé dans le chapitre II par 0.65 m (entre axes des poutrelles)
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Chapitre IV

Modélisation de la structure(ETABS)

» Charges et surcharges revenants aux planchers

planchers G (KN /ml) Q (KN /ml)
Etages bureau 2.55 1.625
Etages courant 2.55 0. 975
Terasse 3 0. 65
inaccessible

Tableau IV.1 : Les charges et le surcharges revenants aux planchers

» Charges et surcharges revenants aux dalles pleines

Le chargement est un chargement surfacique :

G (KN/m?) Q (KN /m’%)
Dalle pleine | 2.6 3.5
(balcon)
Dalle pleine | 2.6 L5
(d’étage courant)

Tableau IV.2 : Les charges et le surcharges revenants aux dalles pleines

5) Cinquiéme étape :

On introduit les combinaisons suivantes :

BAEL91: 135G+15Q (’ELU)
G+Q (L’ELS)
Accidentelles :  (G+Q=xE) et (0.8GXE)

6) Sixiéme étape :

Avant d’exploiter les résultats de ’ETABS on doit vérifier les conditions du RPA citées dans
le chapitre suivant.
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Figure IV.2 : Modéle en 3D de la structure étudier
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Chapitre V Vérification selon le RPA

V.1 Introduction

- Avant de passer au ferraillage de la structure, le RPA nous exige de faire quelques
vérifications
-le type de contreventement.

-nombre de modes a considérer dans les calculs.
-estimation de la période fondamental.

-Vérification de I’effort tranchant a la base.
-Vérification des déplacements inter étage.
-Vérification du déplacement maximum au sommet.

-Vérification du déplacement seconde ordre (I’effet P-A)

V.2 Choix de la méthode de calcul
Le calcul des forces sismiques dépend de type de la structure et ces dimensions ; se fait
a ’aide des trois méthodes :
¢ par la méthode statique équivalente (dans notre cas n’est pas applicable RPA
4.1.2)
% par Méthode dynamique qui regroupe :

» par la méthode d’analyse modale spectrale
» par la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.
Dans notre cas I’application de la méthode statique équivalente(MSE) n’est pas admise,
les conditions de son application ne sont pas totalement réunies :
- Condition d’hauteur : H=30.77 > 23 m en zone Ila.
v' la méthode d’analyse par accélérogrammes nécessite I’intervention de
spécialistes. La méthode qui convient dans notre cas et dans tout les cas, est la
méthode modale spectrale.

V.3 Présentation de la méthode modale spectrale
Dans cette méthode on recherche pour chaque mode de vibration le maximum d’effets

engendrés dans la structure par les forces sismiques, représentées par un spectre de réponse de
calcul. Ces effets vont étre combinés suivant la combinaison la plus appropriée pour obtenir la
réponse totale de la structure.

V.4 Caractéristiques de la structure relative a l'étude dynamique

v la structure est classée en groupe d’usage 2 (RPA 2003 3.2).
v' Le sol est de catégorie S4 (site tres meuble), selon les résultats donnés par le
laboratoire de géotechnique.
v La structure se trouve dans une zone de moyenne sismicité Zone Ila.
v' La structure étudiée fait 30.77 m de hauteur (R+9), le systéme structural est
contreventer par voile. Dans ce cas les voiles doivent reprendre plus de 20% des charges dues
aux sollicitations verticales et la totalité des charges horizontales.
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Chapitre V

Vérification selon le RPA

V.5 wvérifications des exigences du RPA 2003

Notre ouvrage est considéré comme étant un batiment a usage d’habitation,
bureautique est commerciale ou assimilés. Le poids propre de la structure doit comprendre la
totalité des charges permanent et 20% des charges d’exploitations ; RPA 4.5 2003........ [1]

V.5.1 Spectre de réponse de calcul

Le spectre réglementaire de calcul est donné par I’expression suivante:

g 2.577(1.25/1)(%
& 2.577(1.25/1)[%[%}2/3

T 2/3 3 5/3
2.5n(1.254) == —
g )(J [Tj [

T (sec) : la période avec une précision de 0.

A : coefficient d’accélération de zone.
1) : facteur de correction d’amortissement.

1.25A(1+£[2.5772—1D
T R

0<T<T,
1, <T<T,
1T, <T<30s
%} 7>3.0s
I sec.

R : coefficient de comportement de la structure.

Ty, Ty : périodes caractéristiques associ€es a la catégorie du site.
e A =0.15. [zone II, groupe d’usage 2 (RPA 2003 tableau 4.1)].
e R =3.5 [(structure contreventée par voiles porteurs) (RPA 2003 tableau 4.3)].
e Ty=0,15sec; T>=0,7 sec. [Site S4 (RPA 2003 Tableau 4.7)].
e Q=1,05;tous les criteres sont vérifiés sauf la redondance.

(RPA 2003 A 4.3.3)

e 1 =038l6.
Graph du spectre ] Text ]
013
D_16I|l
0.14f}
S_a o1z |
g 0.1
0.038
0.08
0.04
0.02| T
0 1 2 3 4 5
Période T
(sec)
Figure V.1 Spectre de réponse de calcul.
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Chapitre V Vérification selon le RPA

V.5.2 Modes de vibration :

Le nombre de mode a considérer :

Pour les structures représentés par des modes plan dans deux directions orthogonales, le
nombre de mode de vibration a retenir dans chacune des directions d’excitations doit étre tel
que :

» La somme des masses totales effectives pour les modes retenus soit égale a 90 % au
moins de la masse totale de la structure.

» Ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure a 5% de la masse
totale de la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la
structure.

» Le minimum de mode a retenir est de 03 dans chaque direction considérés.

Nota :

Le nombre minimal de modes (K) a retenir doit étre tel que :
K>3VN, et Tg<02s

N : est le nombre de niveaux au dessus du sol et ; T la période du mode K.
> Dans notre cas N=10 niveaux = K > (3x1/10=9.49)
Donc K=10 nombre de modes.
Nous devons considérer 10 modes de vibration.

V.5.3 Pourcentage de participation de la masse modale :

Pour les structures représentées par des modéles plans dans deux directions
orthogonales, le nombre de modes de vibration a retenir dans chacune des deux directions
d’excitation doit étre tel que la somme des masses modales effectives pour les modes retenus
soit égale a 90% au moins de la masse totale de la structure .(article 4.3.4 RPA99 ver 2003).

Mode Période | UX UY UZ SumUX SumUY | SumUZ
1{0.824468 0| 71.025 0 0| 71.025 0
210.788282| 75.6821 0 0| 75.6821| 71.025 0
310.619232| 0.0001 0.001 0| 75.6823| 71.026 0
410.220559| 14.442 0 0| 90.1243| 71.026 0
510.190235 0| 18.7433 0| 90.1243 | 89.7693 0
6| 0.14981| 0.0009| 0.0004 0| 90.1252| 89.7697 0
7(0.101882| 4.9908 0 0| 95.116| 89.7697 0
810.081752 0| 5.8199 0 0
910.065445| 0.0099| 0.0002 0 0
10| 0.059063| 2.2574 0 0 0
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11 0.048752 0| 2.3423 0 0
121 0.039331 0.645 0 0 0

Tableau V.1 : Participation massique

Les 08 premiers modes sont suffisants pour que la masse modale atteigne les 90%

La Condition de participation de la masse modale est vérifiée.

V.5.4 Vérification de la période

Estimation de la période fondamentale de la structure

» La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut étre estimée a
partir des formules empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou

numeriques.
» La formule empirique a utiliser selon les cas est la suivante:
T = Cyhy 4

hy : hauteur mesurée en metres a partir de la base de la structure jusqu’au dernier
niveau (N)

Cr : coefficient, fonction du systeme de contreventement, du type de remplissage
et donné par le tableau 4.6 du RPA2003.... [1] C1=0.05.

—
Remarque

Les valeurs de T, calculées a partir des formules de Rayleigh ou de méthodes
numériques ne doivent pas dépasser celles estimées a partir des formules empiriques
appropriées de plus de 30%

T=0,05.30.77""= 0.654sec

Dou:T= 1,3.0,654 =0.85 > Tgaps= 0,8245[s]........... (Condition vérifiée).
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Chapitre V Vérification selon le RPA

1" mode de vibration
T = 0.8245s (Translation suivant Oy).

-0 View Model Period 0.8245 seconds ration View - B Model Period 0.8245 seconds

T
I G O
L[ |}

T
O
0 O

Figure V.2 : 1" mode de vibration suivant ’axe OY

2 mode de vibration
T = 0.8028s (Translation suivant OX)

n View - STORY10 - Elevation 30.77 Mode 2 Peried 0.7883 seconds Elevation View -7 Mode 2 Period 0.7883 seconds

|
\

AR T
L
L

Figure V.3 : 2°™ mode de vibration suivant ’axe OX
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Chapitre V Vérification selon le RPA

3“ mode de vibration
T = 0,6192s (Rotation suivant Oz)

Blan View - STORY10 - Elevation 30.77 Mode 3 Penod 0.6192 seconds

I
1]

|

. . I [F1)

Figure V.4 : 3™ mode de vibration suivant I’axe OZ

V.5.5 Vérification de I’effort tranchant a la base

+» Calcul de ’effort tranchant avec la méthode statique équivalente

e A=0.15.
e R = 3.5 (structure contreventée par voiles porteurs).
e  W=65052.11 KN (poids total de la structure).
o D =2.04 (facteur d’amplification dynamique)
Pour faire le calcul, on doit déterminer les coefficients suivants :
» Coefficient d’accélération de zone (A)
Le coefficient A est donné par le tableau 4-1-RPA 2003 suivant la zone sismique et
le groupe d’usage du batiment.
A= 0.15 (groupe d’usage 2, zone Ila)........ [1]
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Chapitre V Vérification selon le RPA

»  Coefficient de comportement global de la structure (R)
Le coefficient R est donné par le tableau (4.3 RPA 2003)..... [1] en systéme de
contreventement par voile porteur, dans notre cas : R=3.5

> Facteur d’amplification moyen D

11 dépend de la catégorie de site, du facteur de correction d’amortissement (1)
et de la période fondamentale de la structure (T)

25 0 0<T <T,
2
4p= 254 (1,/1) T, < T <3,0s
2 5
25 q (1,/30)5  (3,0/T)s T =305

T, : Période caractéristique, associée a la catégorie du site et donnée par le tableau 4.7
(RPA 99 ver 2003)...... [1]

Site 4 —»T,=0.7[s] (Site trés meuble).... [1]
m : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule :

= 7
= ey Y

€ : pourcentage d’amortissements critique fonction de matériaux.
Voiles ou murs : remplissages en Béton armé/ magonnerie = { = 8.5%.

7 :
]7: - = 07816 > 077 Vérlﬁée.
(2+85)

» Facteur de qualité (Q)
P, : pénalité a retenir selon la satisfaction au non du critére de qualité, sa valeur
est donné par le tableau suivant :

Sens x-x :

Critére q observé Pq
1-condition minimale sur les files de Non 0.05
contreventement

2-redondance en plan Oui 0.00
3-régularité en plan Oui 0.00
4-régularité en élévation Oui 0.00
S-controle de la qualité des matériaux Oui 0.00
6-controle de la qualité de I’exécution Oui 0.00

Tableau V.2 : les critéres de facteurs de qualités suivant le sens x-x

Q=1+Y°4—1 =1+0.05=1.05
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Chapitre V Vérification selon le RPA

Sens y-y :

Critére q observé Pq
1-condition minimale sur les files de Non 0.05
contreventement

2-redondance en plan Oui 0.00
3-régularité en plan Oui 0.00
4-régularité en élévation Oui 0.00
S-controle de la qualité des matériaux Oui 0.00
6-controle de la qualité de I’exécution Oui 0.00

Tableau V.3 : les critéres de facteurs de qualités suivant le sens y-y

Q=1+Y°1 =1+0.05=1.05

Poids total de la structure :( W = 64935.019)

Niveau Poids (KN)

6357.838
6753.54
6606.192

6549.91

6549.91

6549.91
6456.954

6408.222

Nl | Q|| ]| WIN]| ==

6408.222

10 6411.417

Poids Total
W(KN) 65052.11

> Sens x-x

hN
.

Cr : coefficient, fonction du systeme de contreventement, du type de remplissage et
donné par le tableau 4.6 du RPA2003......... [2]

R 3
Ty=min(C, x hN/ *50.09

hy, : Hauteur mesurée & partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau :

hy, =30.7Tm
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D : est la dimension du batiment mesurée a sa base dans la direction de calcul
considérée

Dy =25m

Donc :

T = min( ((0.05 £30.77°74);(0.00 2277 )j)

25
T. = min(0.6545;0.554s)— T, = 0.554s

Donc :

D =251 ...0<Ty <Ty[s]
D=204

p _AD,
TR

0.8V, =4777.42kN
> Sens y-y

3
T, = min(c; x hy4,0.09 x

. 0.15x2.04x1.05
Q.Wz . . x6505211=597178KN

hN

N

D, =24.8m
30.77

\/24.8)

T, = min( 0.654 5,0.5565) — I, =0.556s

T, = min(0.05x30.77 4,0.09

Donc :

D =251 ...0<Ty <Ty[s]
D=204

v, = A.DYQ‘W: 0.15x2.04x1.05
R .
0.8V, = 477742kN

« Efforts tranchants obtenus par la méthode dynamique

x6505211=5971.78kN]

Vy = 5422.40 [KN].
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Chapitre V Vérification selon le RPA

V,= 5037.00 [KN].
Application numérique

Vx=5971.78KN.
Vy =5971.78KN.

VX 4yn=5422.40 > 80% Vx = 4777.42KN.....cceuererervrreneen. Condition vérifiée.
Vy 4yn=5037.00> 80% Vx = 4777.42 KN..uueereeruerrunsueesanene Condition vérifiée.
Conclusion

La résultante des forces sismiques a la base V¢ obtenue par combinaison des valeurs
modales est inférieure a 80 % de la résultante des forces sismiques déterminée par la
méthode statique équivalente V

V.5.6 Vérification du systéme de contreventement : (art3.4.4.a .RPA99/ version

2003)

Les efforts horizontaux repris par le systéme de contreventement sont donnés par
I’ETABS version 9.7.4, dans les deux directions XX(Ex) et YY(E,).

» Charges sismiques reprise par les portiques
Sens xx : 430.023KN (7.93%)
Sens yy : 280.64KN (5.56%)

> Charges sismiques reprise par les voiles
Sens xx : 4992 41KN (92.07%)
Sens yy : 4757.20KN (94.44%)

Les charges verticales revenantes aux portiques et aux voiles sont aussi données
par PETABS (G+0.2Q)

» Charges verticales reprise par les portiques : 45385.99KN (71.38%)

» Charges verticales reprise par les voiles: 18081.588KN (26.62%)

Conclusion :

Les voiles reprennent plus de 20% des sollicitations due aux charges verticales et presque la
totalité des charges horizontales.

D’aprés le RPA99 modifié 2003 la structure est contreventée par voiles porteurs.
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V.5.7 Caractéristiques géométriques de la Structure

» Le centre de masse et le centre de torsion pour chaque niveau

X Y X Y X Y ex ey ex=ey
RDC | 635.7838|635.7838| 12.565 13.492 12.5 12.4] 0.065| 1.092
ETAGEL | 675.354| 675.354| 12.544 12.4 12.5 12.4] 0.044 0
ETAGE?2 | 660.6192|660.6192| 12.529 12.365 12.5 12.4| 0.029| -0.035
ETAGE3 | 654.991| 654.991| 12.546 12.4 12.5 12.4] 0.046 0
ETAGE4 | 654.991| 654.991| 12.546 12.4 12.5 12.4] 0.046 0
ETAGES | 654.991| 654.991| 12.546 12.4 12.5 12.4] 0.046 0

ETAGEG6 | 645.6954|645.6954| 12.573 12.367 12.5 12.4| 0.073| -0.033 1.25
ETAGE7 | 640.8222|640.8222| 12.548 12.4 12.5 12.4] 0.048 0
ETAGES | 640.8222|640.8222| 12.548 12.4 12.5 12.4] 0.048 0
ETAGE9 |641.1417|641.1417 12.5 12.4 12.5 12.4 0 0

La condition est vérifiée

Tableau V.4: Centre de torsion et centre de masse de la structure.

» P’excentricité :
Pour toutes les structures comprenant des planchers ou diaphragmes horizontaux

rigides dans leur plan, on supposera qu’a chaque direction, la résultante des forces
horizontales a une excentricité par rapport au centre de torsion égale a la plus grande des deux
valeurs :
v' 5% de la plus grande dimension du batiment a ce niveau (cette excentricité doit étre
prise de part et d’autre du centre de torsion).
v’ Excentricité théorique résultant des plans.
a) Excentricité accidentelle : (RPA 2003 Art 4.2.7)
D’apres le RPA : e, =e,=0.05x25=1.25m

V.5.8 Vérification des déplacements

1. Déplacement maximal :
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Vérification selon le RPA

+* Sens transversal :

Story Humber

Storp 10

Starp 9
Stomp B
Stary 7
Starw B
Starpy 5
Starny 4
Stane 3
Stang 2

Stary 1

Ease

0.00E+00 6.65E -03 1.33E-02 2 00E -02 2 BEE-02

Maximum Story Displacements

| Starg 10 | 003

Additional Hotes For Printed Output

Set Story Range

Top Story =1 3T
Boattom Story BASE -
Shove Al

Static Loads/Responze Spectra

Case Ex< -

Select Diaphragm

M arme o1 -

Flot Display Colors

Global =-Direction C.alor
Global v-Direction Color [N

Show

—

£

¢ Diaphragm Ckd Dizplacement

¢~ Diaphragm Drifts

= M aximum Story Dizsplacements

A axirnum Story Dirifts

)0

Figure V.5 : Vérification des déplacements selon E,.

O n doit vérifier que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule

) Ht
suivante : Opax < f=—
max — 500

f: La fleche admissible.
Ht : La hauteur totale du batiment.

Ht  30.77

Omax=0.03<{=—=—""-=00615................... Condition vérifiée

500 500

¢ Sens longitudinal :

Story Humber

Starg 10

Storg 9
Storp 2
Storg 7
Stomy B
Stomg 5
Stomng 4
Stomp 3
Stony 2

Story 1

Baze
0.00E+00 F12E-03 1.44E-02 2.15E-02

Maximum Story Displacements

| Story 10 | 003

Additional Motes For Printed Output

2.87E-02

Set Story R ange

STORY10 -
Bottom Story BASE -
S hows Al

Static Loads/Responze Spectra

Case =

Top Story

Select Diaphragm
MHame D1 -

Flot Dizplay Colors

Glaobal =-Direction Colar

Global v-Direction Color [N

—
—
" Diaphragr Ch Dizplacement
" Diaphragrn Drrifts

=

= PMaxinum Story Dizplacements

7 hd ssieen ime Sharo Dieifle

Figure V.6 : Vérification des déplacements selon E,.
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Le déplacement maximal que subit la structure doit vérifiée la formule suivante :

_ Ht

Omax < = 500

f: La fleche admissible.
Ht : La hauteur totale du batiment.

Ht 3077

Omax=0.03<f=—=——=00615............... ... Condition vérifiée
500 500

2. Calcul des déplacements relatifs (Art 4-4-3 RPA)..... [2]

- Le déplacement horizontal a chaque niveau « k » de la structure est calculé comme suit :

Tk

8k=R8ek et 6ek= R

jk

Oek . Déplacement di aux forces sismiques F;.
R : Coefficient de comportement.
- Le déplacement relatif au niveau «k» par rapport au niveau « k+1» est égal a :
Ay = 8y - Ok
e Justification vis-a-vis des déformations
D’aprés le RPA Art 5-10... [1], les déplacements latéraux d’un étage par rapport
aux étages qui lui sont adjacents, ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur de I’étage.
Ax = A< 0.01 h,

Les résultats sont donnés par les tableaux suivants

Sens x-x
Niveau L
(m) Ocr (M) R oy (m) Ak (m) 1%h. (m) | Obs.
10 0.0238 3.5 0.0833 0.00665 0.0289| Veérifiée
9 0.0219 3.5 0.07665 0.0077 0.0289| Verifiée
8 0.0197 3.5 0.06895 0.00805 0.0289| Verifiée
7 0.0174 3.5 0.0609 0.0091 0.0289| Verifiée
6 0.0148 3.5 0.0518 0.00945 0.0289| Veérifiée
5 0.0121 3.5 0.04235 0.00945 0.0289| Veérifiée
4 0.0094 3.5 0.0329 0.0098 0.0289| Veérifiée
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3 0.0066 3.5 0.0231 0.0091 0.0289| Vérifiée
2 0.004 3.5 0.014 0.00805 0.0306| Verifiée
1 0.0017 3.5 0.00595 0.00595 0.0459| Verifiée

Sens y-y:
Niveau oek (m) ok (m) Ak (m) 1%h (m) | Obs.

10 0.0264 3.5 0.0924 0.01015 0.0289| Verifiée
9 0.0235 3.5] 0.08225 0.01085 0.0289| verifiée
8 0.0204 3.5 0.0714 0.01085 0.0289| verifiée
7 0.0173 3.5] 0.06055 0.01085 0.0289| verifiée
6 0.0142 3.5 0.0497 0.0105 0.0289| verifiée
5 0.0112 3.5 0.0392 0.0105 0.0289| verifiée
4 0.0082 3.5 0.0287 0.0091 0.0289| verifiée
3 0.0056 3.5 0.0196 0.00805 0.0289 | vérifiée
2 0.0033 3.5 0.01155 0.00665 0.0306 | vérifiée
1 0.0014 3.5 0.0049 0.0049 0.0459| verifiée

V.5.9 Vérification de I’effet P-Delta

Les effets du 2° ordre (ou effet P- A) peuvent étre négligés dans le cas des batiments si

la condition suivante est satisfaite pour tous les niveaux :

0 Py XAy
K v wnh
Vi xh
Dou: 06x<0.1 = effet P-Delta peut étre négligé
Sinon :

0.1 <8¢ < 0.2 = Amplifiant les effets de I"action sismique par 1/(1- 4,)

OK 29,2 = Structure instable et doit étre redimensionnée.
Avec :
Be=>" W, +w,)
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e [ : poids total de la structure et des charges d’exploitation associ¢es au dessus du
niveau k.

o J, : effort tranchant d’étage au niveau k.
e A, : déplacement relatif du niveau K par rapport au niveau K-1.

e /i : hauteur de I’étage K.

Tableau récapitulatif de I’effet de second ordre (ou effet P- A)

‘ 0=PkAk/Vkhk<0.10 \

- =
Niveau | P(KN) | Ax(em) | Viosh

6357.83

0.0059

24774.5709

0.0014988

0.0049

23176.287

0.00131944

6753.54

0.0080

16200.5274

0.0033558

0.00665

15113.3706

0.00297161

6606.19

0.0091

14672.7901

0.0040971

0.00805

13686.9533

0.00388544

6549.91

0.0098

13807.3796

0.0046489

0.0091

12927.2012

0.00461076

6549.91

0.0094

12682.5627

0.0048804

0.0105

11958.9067

0.00575086

6549.91

0.0094

11303.2813

0.0054759

0.0105

10772.3016

0.00638434

6456.95

0.0091

9667.0789

0.0060781

0.01085

9348.1963

0.00749427

6408.22

0.0080

7781.2672

0.0066295

0.01085

7672.4876

0.00906215

6408.22

0.0077

5628.0149

0.0087674

0.01085

5692.0862

0.01221507

6411.41

0.0066

3097.5887

0.0137642

0.01015

3216.3099

0.02023309

Tableau V.5 : Les effets du second ordre peuvent étre négligés

+» Conclusion

D’apres les résultats obtenus si dessus les exigences du RPA sont observées :
e La structure est contreventée par voiles

e On considérer dans les calculs le 10eme mode

e La participation massique.

e La période fondamentale est vérifice.

e [’effort tranchant a la base est vérifié

o Les déplacements relatifs et le déplacement maximal sont vérifiés.
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o [’excentricité est vérifiée.
o [’effet P-A est vérifié

Ce model présente toutes les caractéristiques recommandées par les reglements, donc on
peut passer a I’extraction des efforts internes avec lesquels nous allons ferrailler les différents
¢léments structuraux.
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Chapitre VI Fichier résultats

VI 1 _Introduction

Dans ce chapitre, sont présentés les résultats obtenus de 1’étude dynamique. Ces
résultats présentent les sollicitations de la structure sous les différentes charges combinées a
I’action sismique selon les combinaisons d’actions réglementaires dans les éléments
structuraux (poutres, poteaux et voiles). Les résultats étalés sont les efforts maximums pour
chaque élément principal de notre structure

Remarque :

Le méme élément garde la méme désignation en passant d’un niveau du batiment a un
autre

VI.2 Les efforts internes dans_les poutres
Les numérotations et abréviations adoptées pour les poutres, sont données par le
logiciel de calcul ETABS (voir figures v.1).

lﬂ. Plan View - STORYT - Elevation 221

Pw @ e oo e

AR A

@8 Poutres principales
888 Poutres secondaires

Figure VI.1 : Numérotations utilisées pour les poutres
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V1 2.1 Poutres principales

a) Poutres principales (ELU et Accidentelles)

Niveau ELU Accidentelles

Mmax (KN.m) 41.539 33.902
Muin (KN.m) -57.894 -72.398
Vinax (KN) 104.65 92.01
Mmax (KN.m) 37.337 38.37

| Munin (KN.m) -61.443 -87.964

| Vi (KN) 97.45 94.57
Mmax (KN.m) 38.301 41.272
Munin (KN.m) -65.223 -94.274
Vimax (KN) 99.75 98.05
Mmax (KN.m) 39.184 42.713
Munin (KN.m) -72.238 -100.566
Vinax (KN) 102.44 100.11
Mmax (KN.m) 39.916 44214
Munin (KN.m) -77.418 -103.657
Vinax (KN) 105.27 101.83
Munax (KN.m) 40.54 44.705
Munin (KN.m) -81.806 -104.44
Vinax (KN) 107.66 10231
Mmax (KN.m) 40.877 42.782
Munin (KN.m) -83.198 -100.814
Vinax (KN) 108.49 100.23
Mmax (KN.m) 41.293 42.149
Munin (KN.m) -85.736 -97.119
Vinax (KN) 108.74 97.7

| Minax (KN.m) 41.116 43.41
Munin (KN.m) -91.828 -102.253
Vinax (KN) 111.5 100.14
Mmax (KN.m) 43.061 38.435
Munin (KN.m) -75.106 -82.986
Vinae (KN) 105.34 92.26

Tableau VI.1 : les efforts internes dans les poutres principales (ELU, Accidentelle)
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b) Poutres principales (ELS)

Tableau V.2 : les efforts internes dans les poutres principales (ELS)

Le moment max (KN.m)

41.667 29.837

Appuis Travées

44.561 27.08

47.322 27.777

52.415 28.419

56.181 28.951

_ 5937 29.405

60.387 29.65

62.23 29.954

\ 66.682 29.822

54.71 31.44

V1.2.2 Poutres secondaires

a) Poutres secondaires (ELU et Accidentelles)

Niveau ELU Accidentelles

Mumax(KN.m) | 35.369 25.445
Muin(KN.m) | -40.538 -45.945
Vinax(KN) 63.73 54.9
Mumax(KN.m) | 30.9 26.79
Muin(KN.m) | -36.837 -52.147
Vinax(KN) 55.89 5431
Mumax(KN.m) | 31.037 36.959
Muin(KN.m) [ -38.053 -57.299
Vinax(KN) 55.15 56.09
Mumax(KN.m) | 31.127 43.522
Mumin(KN.m) | -40.582 -62.553
| Vinas(KN) 54.81 57.45
Mumax(KN.m) | 31.101 48.753
Muin(KN.m) | -41.377 -65.801
Vinax(KN) 55.2 59.15
Mumax(KN.m) | 31.072 52.294
Muin(KN.m) [ -41.973 -68.079
Vinax(KN) 55.5 60.2
Mumax(KN.m) | 31.185 52.722
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7 [ Muin(KN.m) [ -42.679 -67.943
Vi KN) 55.9 59.73
Mum(KN.m) | 31.372 52.103

8 Muin(KN.m) | -45.303 -67.599
Vi KN) 56.6 58.66
Mume(KN.m) | 31.186 54.194

9 Muin(KN.m) | -49.099 -69.638
Vinae(KN) 56.4 59.03
Mume(KN.m) | 31.142 43.692

10 Muin(KN.m) | -51.612 -62.389
Vi KN) 66.58 61.06

Tableau VL.3 : les efforts internes dans les poutres secondaires (ELU, Accidentelle)

b) Poutres secondaires (ELS) :

Le moment max(KN.m)
Appuis Travées

25.425
22.43
22.528
22.594
22.575
22.556
22.636
22.772
22.635

10 37.608 22744

Tableau V1.4 : les efforts internes dans les poutres secondaires (ELS)

VI 3 Les efforts internes dans les poteaux :

Les numérotations et abréviations adoptées pour les poteaux, sont données par le
logiciel de calcul ETABS (voir figures v.2).
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iﬂ Flan View - 5TORYS - Elevation 27.88

®

;

© @ 9 o ©
S W N |

{E::'_ cag ag L= G 3 L a3
o= ..
oI
E— =
[k~
@— - r = =] = =) -]
Lt : | CET Lt ] L ] o e | L=
@— ] = =] = =
oot e Lh |- ] =1a L=k Iy L= 1] L= 1}
@— = = =] = =
=14 13 12 o1 0 -] = ]
EJ_ L=t - T:E- TE-5 TE-J TE-E- TE-E“ L=
Figure V1.2 : Numérotations utilisées pour les poteaux.
VL1.3.1 Sens longitudinal :
a) Sens longitudinal (ELU et Accidentel) :
Sens longitudinal
Zones Sections N(KN) M(KN.m) Situations
| Nmax= 2145.07 Mcorr =43.56 ACC
RDC 50 X 50 Nmin="739.99 Mcor=13.815 ACC
+1% + 2°™ étages Neorr =-140.62 Minax=147.794 ACC
11 Nimax =1632.39 Mcor =4.523 ACC
3N 4 44 5 Grages | 45 X 45 Nimin =377.98 Meorr =49.579 ELU
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11

7éme 4 8eme +9eme étages

H Neorr =-213.62 Mpax=138.338 ACC
Nmax =693.77 Mcorr =4.75 ACC
40 X 40 Nmin =12.88 Meorr =22.147 ELU
Neorr =-99.87 Mpnax=98.163 ACC

Tableau VLS : les efforts internes dans les poteaux sens longitudinal (ELU, Accidentelle)

b) Sens longitudinal (ELS) :

Sens longitudinal ‘

Zones Sections N(KN) M(KN.m)

i Ninax= -475.95 Meon=-8.509
RDC 50 X 50 Ninin=-1750.18 | Meor=-1.215
+1 + 2™ étages Neor =-1091.72 | Mpay=29.655
11 Ninax =-226.99 Meon=-7.677
3N 4 45Me 4 5 Ghases | 45 X 45 Ninin =-1188.62 | Meon=-3.181

Neom =-408.52 | Mypay=39.305
11 Ninax =-50.51 Meon=-9.182
i e 40 X 40 Ninin =-505.67 Meor =3.052

Neor=-104.18 Muax=43.162

Tableau VL.6 : les efforts internes dans les poteaux sens longitudinal (ELS)
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VI 3.2 Sens transversal

a) Sens transversal (ELU et Accidentel))

T ———— | e e |

Nmax= 2145.07 Mcorr =1.12 ACC

1
RDC 50 X 50 Ninin=739.99 Meor =0.577 | ACC
+1% + 2™ étages Neorr =491.51 Mmas=67.01 | ACC

1 Nmax =1632.39 | Mo =13.039 | ACC
3N 4 4MC y S Ghages | 45 X 45 Ninin =377.98 M.or=4.237 | ELU
Neorr =239.6 Mumax=79.401 | ACC

111 Nmax =693.77 Mcorr =11.163 | ACC

T 4 8 (9T grages 40 X 40 Ninin =12.88 Moor=4.568 | ALU

Neorr =-60.47 Mmax=78.311 | ACC

Tableau V1.7 : les efforts internes dans les poteaux sens transversal (ELU, Accidentelle)

b) Sens transversal (ELS) :

Sens transversal ‘

Zones Sections N M

Nmax= 475.95 Mcor=-0.039

50 X 50 Nmin=-1750.18 Meorr =4.368

+1% + 27 tages Neorr =-1542.65

Mpax=15.918

Nmax =-226.99 Mcorr =-0.03

3 4 4y S Ghaces | 45 X 45 Ninin =-1188.62 | Moy =9.458

Neom =-1016.9 Mpax=10.431
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111

7éme o 8éme +9éme étages

40 X 40

Nmax =-50.51 Mcor=-0.038
Nmin =-505.67 Meorr =-5.75
Neorr =-162.77 Mp.x=11.214

Tableau VLS8 : les efforts internes dans les poteaux sens transversal (ELS)

VI 4 Les efforts internes dans les Voiles

La numérotation et abréviation adoptée pour les voiles, est donnée par la figures (v.3).

E &

T

Plan View - STORY10 - Elevation 30.77

(€] i

T

—] 3|
_{'rrl

‘)

T

VeB

VBE

T
|

VA2 VG2
|¢'.| S 1
vV 2A V2B V2E V23
E
(1)— >
Figure V1.3 : Numérotations utilisées pour les voiles.
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VI.4.1 Les voile VG2

a) Combinaisons (ELU et Accidentel)

Le voile VG2

ERirarn

I S N W B N L G T N

T ————

Nmax = 2205.01

Mcorn=4637.182

Nmax=3015.42

Mcor=102.372

I Nmin=-570.11 Meor=660.03 Nmin=3216.81 Meorr =12.691
RDC Neorr= 1381.44 Minax =10535.07 Neorr=-3015.42 | Mnax=102.372
1 Nmax= 525.51 Meorr =821.737 Nmax=2913.54 Meorr=-25.306
1% 4 pome ctages Nmin=-513.9 Meor=597.34 Nmin=-3404.38 Meorr =-66.58

Neorr = 68.39 Minax=10256.546 Neorr=-3265.99 | Mpyax =5.168
111 Niax = -690.85 Meorr =134.71 Nmax=1404 .88 Meorr =65.836
3éme q 4éme 4 Séme
, Nmin =-3084.29 | Mcorr =-809.784 Nmin=-2648.94 | Mcor—=-47.631
etages

H Neorr =252.26 Minax =5886.458 Neorr=-1404 .88 | Mnax =65.836

1V Niax =-63.72 Mo =374.26 Niax= -239.67 Meorr=107.269
7éme 4 8éme +9éme
, Nmin =-1134.65 | Meorr =0.661 Nmin=-1134.65 Meor=-56.163
etages

Neorr =-417.25 Minax =1016.13 Neorr = -239.67 | C107.269

Tableau V1.9 : Les efforts internes dans le bout de voile VG2 (ELU, Accidentelle)

b) Combinaison (ELS)

Le bout de voile VG2 ‘

e

Zone N(K

Nmax =-2201.12

Meorr =25.577

S
N

Nmin= -2350.3

Meorr =-12.211
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RDC
Neor=-2201.12 | My =25.577
. Ninax = -2127.4 Meorr =-18.527
17 + 2™ étages Ninin = -2487.44 | Mooy =-47.811
Neor = -2384.93 | My =3.812
’_—__—
111 Ninax = -1025.62 | Moo =47.776
3 L 4 | 5T diasag Niin =-193529 | Moo =-34.545
Neor =1025.62 | Muax =47.776
18% Niax =-174.99 | Moo= 78.171
TN 4 8 fGIE Giasag Niin =-829.57 | Meor=-41.129
Neorr =-174.99 Minax =70.535

Tableau VI.10 : Les efforts internes dans le bout de voile VG2 (ELS)

VI.4.2 Le voile V2F

a) Combinaisons (ELU et Accidentel)

\ Le voile V2F

Zone N(KN) M(KN.m) N(KN) M(KN.m)

Ninax = -796.85 | Meow =371.078 | Nipax =-2680.87 | Muorr =-29.595
I

Ninin=-278737 | Meow =-32.692 | Nipin=-2687.35 | Muorr =-32.692
RDC

Neow=-859.97 | 1717.152 Neowr=-2680.87 | Myyax=29.595
o Ninax = -648.48 | Moorr =74.88 Ninax = -2196.5 | Mon=-124.095
15 + 2™ ¢tages Ninin = 25368 | Moo =-11.699 | Nipin= -2536.8 | Meorr ==-11.699
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Neorr =-775.11 756.967 Neorr =-2255.02 | Mpax= 79
111 Nmax = -332.66 Meorr =212.06 Nmax =-1076.35 | Meon=-125.047
3 g s etages | Nmin =-1975.23 | Meorr =109.387 | Nmin=-1975.23 | Moor=-109.387
Neorr = -1054.85 559.675 Neorr ==1975.23 | Mpnax=109.387
v Nmax = -66.55 Meorr =201.287 | Niax = -228.45 | Moorr=-191.376
eme 4 geme fgeme etages Nmin = -844.94 Meor =121.21 Nmin= -844.94 Meorr =-121.21
‘ corr =-249.09 332.219 Neorr =-278.21 Mpax=129.739

Tableau VI.11 : Les efforts internes dans le voile V2F (ELU, Accidentelle)

b) Combinaison (ELS)

Le voile V2F ‘

ELS

= |

Ninax = -1553 Meorr =39.808
Ninin = -2032.36 Meorr =-34.841
Neor= -1553 Minax=39.808
Ninax = -1600.71 Meorr =-30.201
17 + 2°™ étages Ninin = -1849.5 Meor =-8.75
Neor = 1644.06 Mumax=57.371
111 Ninax = -784.51 Meorr =-90.857
3ME 4 4Ty S hages | Niin = -1440.12 Meorr =79.497
Neor= -1440.12 Munax=79.497
Ninax = -166.87 Meor=-135.166
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7éme 4 8éme +9éme étages Nmin =-616.56 Mcorr =88.073

Neorr =-203.72 Mpax=94.28

Tableau VI.12 : Les efforts internes dans le de voile V2F (ELS)
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iﬂ. Elevation View -3 Moment 3-3 Diagram  (ELU)

i

Ei)

Figure.V1.4 : Diagramme des moments fléchissant du portique 3 (ELU).
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i, Elevation View -3 Moment 3-3 Diagram  (GQEY)

SEESYA

Figure.VLS : Diagramme des moments fléchissant du portique 3 (G+Q+E).
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W Elevation View -3 Moment 3-3 Diagram  (ELS)

[
S

A

- F F rr F

= 7

CCCCCC

‘L

Figure.V1.6 : Diagramme des moments fléchissant du portique 3 (ELS).
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Figure. V1.7 : Diagramme des efforts normaux du portique 3 (ELU).
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§ o

STORYAD

STORYY

ETORYH

STARYT
h ETORYS
—

Figure. VL.8 : Diagramme des efforts normaux du portique 3 (G+Q+E).
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R¥1d

. s s

ETORYY

STORYSE
STORYT
STORYS
STORYS
STORY4

RY¥3
STORY2
STARY

. BAEE

Figure. V1.9 : Diagramme des efforts normaux du portique 3 (ELS).
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44 Elevation View - 3 Shear Force 2-2 Diagram  (ELU)
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Figure. VI.10 : Diagramme des efforts tranchants du portique 3 (ULE).
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HH.EIE\ratm View -3 Shear Force 2-2 Diagram  (GQEY)
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Figure. VI.11 : Diagramme des efforts tranchants du portique 3 (G+O+E).
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Figure. V1.12 : Diagramme des efforts normaux du portique 3 (ELS).
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VII Ferraillage des poutres

VIL.1 Introduction

Les poutres sont des €léments non exposée aux intempéries et sollicitées par des moments
de flexion et des efforts tranchants. Donc le calcul se fera en flexion simple avec les sollicitations
les plus défavorables en considérant la fissuration comme étant peu nuisible

> Les combinaisons de calcul

Ils sont ferraillés en flexion simple sous les combinaisons de charge les plus défavorables,
et vérifiées a L’ELS. Les sollicitations maximales sont déterminées par les combinaisons

suivantes :
* 1,35G+1,5Q ....... al’ELU
*GHQ. al’ELS
* GHQxE............. RPA 99 révisé 2003
* 08GxE............. RPA 99 révisé 2003

> Recommandations du RPA

s Pourcentage total minimum

A =0.5%(bxh), en toute section.

Poutres principales PP : A_. =0.005x30x40=6,00cn’

Poutres secondaires PS : A_. =0.005x30x35=5,25cm’

+* Pourcentage total maximum

A, .=4% (bxh) — En zone courante,

A, .=6% (bxh) — En zone de recouvrement.

m;

¢ Poutres principales PP

- Zone courante : A__=0.04x30x40=48cm’,

- Zone de recouvrement : A_, =0.06x30x40="72cm’.

o Poutres secondaires PS

- Zone courante : 4__ =0.04x30x35=42cm”,
- Zone de recouvrement : A, =0.06x30x35=63cm’.

VIL2 Etapes de calcul de ferraillage

1) Calcul du moment réduit « p »
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7, =L5 : Dans le cas d’une situation durable.

7, =L15 : Dans le cas de la situation accidentelle.

2) Calcul du moment réduit limite « p, »

Le moment réduit limite p, est égale a 0.392 pour les combinaisons aux états limites et pour

les combinaisons accidentelles du RPA.

Nous avons deux cas a distingué¢ selon la valeur du moment réduit «p » et celle du

moment réduit limite« p, »:

» 1%cas: p <y, = Section simplement armée (SSA)

Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires —> A =0.

a

st

M

e
* " Bxdxo,

Figure VIL1. : Disposition des armatures tendus S.S.A

> 2" cas: 1> 1, = Section doublement armée (SDA)

La section réelle est considérée comme équivalente a la somme des deux sections fictives.

| h | h ‘ h
> ________
. =
M Mf AM i A sc i
78\ e = N -+ (r
A - Asf : :
___ — = =~
c .
M
Ast:Asf+A52: ! W AM
B, xdxo, (d—c)csS
A= AM
SC id _ C' i)( GSC
Figure VIL.2. : Disposition des armatures transversale SDA
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VIL3 Ferraillage des poutres

Apres avoir extrait les moments, nous avons ferraillé comme suit :
Nous avons pris le moment maximal a ’ELU en travée et la valeur maximale en valeur
absolue entre le moment minimal a ’ELU, le moment maximal et minimal accidentelle aux appuis
et on adopte leurs ferraillages.

Remarque :
En raison des coefficients de sécurité qui différent, une distinction sera faite entre les

moments a ’ELU et ceux des combinaisons accidentelles.

M : Moment max a ’ELU
M ... Moment max du aux combinaisons accidentelles.

VIL.3.1 Etudes des poutres principales

> TFerraillage des poutres principales

MAX . A ,
Niv | nature Comb My cl Asmzm Ferraillage s azdopte
(KN.m) [em®] |[em?] [em’]
travee 41.539 330 ; 3HA12+3HA12 .

appuis GH+Q+Ex 72.398 5074 ?CI-II;:;eZ;j;-)IAIZ
travée ELU 37.337 2.95 3HA12+3HA12

87.964 6.24 3HA12+3HA12
(chapeaux)

3HA12+3HA12

appuis G+Q+Ex

travee ELU 38.301 3.03

94.274 6.72 3HA12+3HA12

(chapeaux)

appuis G+Q+Ex

travée ELU 39.184 3.11 3HA12+3HA12

appuis G+Q+Ey 100.566 7.20 3HA12+3HA14
(chapeaux)

travée ELU 39.916 3.17 6,00 |3HA12+3HA12

appuis G+Q+Ey 103.657 7.44 6.00 3HA12+3HA14
(chapeaux)

travée ELU 40.54 322 6,00 3HA12+3HA12

appuis G+Q+Ex 104.44 7.50 6.00 3HA12+3HA14
(chapeaux)

” travée ELU 40.877 3.25 6,00 |3HA12+3HAI12
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appuis G+QIE 100.814 7.22 6.00 |3HA12+3HA14
* (chapeaux)

travée ELU 41.293 3.28 6,00 |3HA12+3HA12

£ appuis G+QIE 97.119 6.94 6.00 |3HA12+3HA14
* (chapeaux)

travée ELU 41.116 3.27 3HA12+3HA12

. appuis G+Q+E 102.253 7.33 3HA12+3HA14
Y (chapeaux)

travée ELU 43.061 3.43 3HA12+3HA12

10 appuis G+Q+E 82.986 5.86 3HA12+3HA12
Y (chapeaux)

Tableau VIL1 : Ferraillage des poutres principales (30x40) .
Les poutres principales seront ferraillées comme suit
En travée :

Du 1 au dernier étage : 3HA12+3HA12

Aux appuis :
Du 1 au 3™ étage+le dernier étage : 3HA12+3HA12 (chapeaux)

Du_4“™au 9°™ étage : 3HA12+3HA14 (chapeaux)

+ Vérifications des sections minimales pour les poutres principales

s Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAEL91)...... [2]

La section minimale des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante

A 0,23.b.df
fe

023b.df 5 _ 0,23x30x37.5x2,1
fe 400 7
+» Exigences du RPA pour les aciers longitudinaux (Art 7.5.2.1/RPA2003)....... 2]

Anin= =1,358cm : AS >Amjn

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre
est de 0.5% en toute section

A . =0.5%(bxh)=0,005x30x40=6,00cm’
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Conclusion

La section minimale adoptée est égale a 3HA12+3HA12=6.78cm?, elle est_supérieure aux

sections minimales exigées par les reglements.

VIL.3.2 Etudes des poutres secondaires

Ces poutres supportent de faibles charges verticales et sont sollicitées principalement par les
forces sismiques, dans ce cas le RPA exige des armatures symétriques avec une section en travée

au moins égale a la moitié de la section sur appui

> Ferraillage des poutres secondaires

MAX A A . A :
Niv | nature comb |1 . smn | Ferraillage -
. (KN.m)  |[em’] |[em’] [em’]
travée ELU 35.369 3.6 3HA12+3HA12 |6.78
1 ;
appuis GHQEy 45.945 368 525 |3HA12+3HA12 |6.78
(chapeaux)
travée 30.9 2.83 525 |3HA12+3HA12 |6.78
ELU
2 .
appuis GHQEy 52.147 421 525 |3HA12+3HA12 |6.78
(chapeaux)
travée ELU 31.037 2.88 525 |3HA12+3HA12 |6.78
3 - =
appuis GHQEy 57.299 4.64 3HA12+3HA12 |6.78
(chapeaux)

ELU

3HA12+3HA12 |6.78
(chapeaux)

travée ELU 31.127 2.86 5. 3HA12+3HA12 |6.78
4
appuis 62.553 5.10 . 3HA12+3HA12 |6.78
PP GHQHEy (cha
peaux)

525
25
525
travée 31.101 2.85 525 [3HA12+3HA12 [6.78
> |appuis G++E, | 65801 538 ’T
5.25
5.25
525

travée ELU 31.075 2.85 3HA12+3HA12 |6.78
6 ;
appuis GHQEy 68.079 5.58 3HA12+3HA12 |6.78
(chapeaux)
travée ELU 31.185 2.86 ‘ 3HA12+3HA12 |6.78
7 ;
appuis GHQ+Ey 67.943 5.57 3HA12+3HA12 |6.78
(chapeaux)
. travée ELU 31.372 2.88 3HA12+3HA12 |6.78

appuis | G+Q+Ey |67.599 554 525 |3HA12+3HA12 |6.78
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(chapeaux)
travée ELU 31.186 2.86 3HA12+3HA12
9 appuis G+QiEy 69.638 5.72 ?g,i;f:ngu
travée ELU 31.142 2.86 3HA12+3HA12
10 appuis G+QiEy 62.389 5.09 ?CI-II;:;CZ;-S;-)IAIZ

Tableau VIL.2: Ferraillage des poutres secondaires (30x35)

Les poutres secondaires seront ferraillées comme suit :
En travée :

Du 1 au dernier étage : 3HA12+3HA12

En appuis :
Du 1° au dernier étage : 3HA12+3HA12 (chapeaux)

1) Vérifications des sections minimales pour les poutres secondaires

s Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAEL91)........|2]

0,23.b.d.f
A= 023bdfo | 023x30x32 5x2.1 oo ASAL
fe 400

2) Exigences du RPA pour les aciers longitudinaux :(Art 7.5.2.1/RPA2003)......... [2]

A . =0.5%(bxh)=0,005x30x35=525cm>

Conclusion

La section minimale adoptée est égale a 3HA12+3HA12=6.78cm? elle est_supérieure
aux sections minimales exigées par le RPA et le BAEL.

¢ Vérification a PELU

¢ Justifications vis-a-vis des sollicitations tangentielles (BAEL91.art A.5.1)....... 2]

La contrainte tangente conventionnelle utilisée pour les calculs relatifs "a 1’effort tranchant est
définie par :
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> Poutres principales PP

3
_HLSxI97 G 99101Pa

T
u - 300x375

> Poutres secondaires PS

3
. - 66.58x10 _0.68MPa
U 300x325
s Vérification de la contrainte tangentielle du béton (BAEL91.art A.5.1.21)........ [2]

La fissuration €tant peu nuisible, la contrainte 1, doit vérifier la relation suivante

T . f
o - = Smm{O,Z.ﬂ;SMpa}:lBMpa

‘ bd

T

Poutres principales PP : T, 0.991 Mpa < 3.33 Mpa. ...... Condition vérifiée

Poutres secondaires PS : T, 0,68 Mpa <3.33 Mpa. ...... Condition vérifiée

¢ Influence de I’effort tranchant sur le béton en appui (BAEL91art 5.1.32).... [2]

0,9.d.b.f,,
Yo

T, <T. = 0,40x

Poutres principales PP

0,9x0,375.0,3x25x10°
15

=675kN ...... Condition vérifiée

T =111.5KN <Ty =0,4x

Poutres secondaires PS

0,9x0,325.0.3x25x10°
15

—585kN  ------ Condition vérifiée

T =66.58KN < Ty =0,4x

« Influence de I’effort tranchant sur les armatures

M
A
09xd ) f,
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Avec M, : est pris avec son signe.

St (T L+ 5 9”;{}(0 la vérification n’est pas nécessaire

2

Poutres principales PP

TM—M” =1115 M:—197.95<O

0.9d "~ 0.9x0.375
Poutres secondaires PS

T—M” =066.58 w:—171.49<0

“09d  09x0325
s Vérification de ’entrainement des barres : (BAEL91 art. A6.13)...... 2]

7, =15%x2.1=3.15Mpa

Ui : périmetre utile des barres.

Poutres principales PP: 3HA12 — Z w=hr¢=3x12x314=113.04mm=11.30cm.

IT11.5
T = =
* 0.9%x375x11.30

2.92Mpa ...... Condition vérifiée

Poutres secondaires PS: 3HA12 — U; = 11.30cm.

66.58
T, = =2.
0.9x325x11.30

0lMpa ...... Condition vérifiée

+* Longueur de scellement droit des barres

On définit la longueur de scellement droit Is comme la longueur a mettre en ceuvre pour
avoir un ancrage suffisant.

_(p><fe

l
- 41

La valeur de la contrainte d’adhérence est donnée de fagon BAEL par la relation :
To = 0.6%,° X f,; = 2.835 Mpa.

Pour les HA12 : 1s= 45.00 cm.

2012/2013 Page 193



Chapitre VII Ferraillage des poutres

Pour les HA14 : 1s=50.00 cm.
Les régles de BAEL 91 admettent que ’ancrage d’une barre rectiligne terminée par un

crochet normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet « Lc » est au moins égale

a 0,4.Ls pour les aciers H A

Pour les HA12 : 1s= 18.00 cm.
Pour les HA14 : 1s= 20.00 cm.

«» Calcul des armatures transversales

a) Poutres principales
Le diameétre des armatures transversales doit vérifier la relation suivante :

®, < min(11.42mm,12mm,35mm)=11.42mm

Soit : & =8mm.
@, : étant le plus petit diametre dans le sens longitudinal

On optera pour un cadre et un étrier soit A¢ = 4HAS8 =2.01cm?2

b) Poutres secondaires
Le diameétre des armatures transversales doit vérifier la relation suivante :

®, < min i,cbl,L
357 o

®, < min(10mm, 12mm,30mm) = 10mm

Soit : & =8mm.
@, : étant le plus petit diametre dans le sens longitudinal

Nous avons optées pour un cadre et un étrier soit A¢ = 4HAS8 =2.01cm?

...... 2]

+ Espacement max des armatures transversales : (Art A.5.1,22 / BAEL91)

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

PP: S < min(33.75;40cm)= 33.75 cm.

PS: S; <min(29.25;40cm)=29.25 cm
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¢ Pour équilibrer I’effort tranchant au nu de ’appui la section des armatures
transversales doit satisfaire la condition suivante (Art.A.5.1, 232 / BAEL91)....[2]

s . A LG
C(t, -03.ft )by,

2.01x0,9x4 00

PP .= = 54.09cm
(0.991-0.3x2.1)1. 15x30
PS - 2.01x0,9x4 00 — 41.947cm
(0.68 - 0.3x2.1)1.15x30
+» Condition complémentaire :
A,
c-Je > 0,4 MPa
b.S;
2.01x400x1 0>
355;54;9 =043 >04 .. ... condition vériviée
2.01x400x1 0>
xR =06>04 v.or..... condition vériviée

300x419.47
+ Exigences du RPA pour les aciers transversales :(Art 7.5.2.2/RPA2003)....... 2]

> Poutres principales

e Zone nodale

h
St<min ( Z;lZ(p )= min ({?;IZXI.Z}) =min (10cm ; 14.4cm)=10cm

Nous avons optées pour Stmax=10 cm.
e Zone courante

St< h_ 20cm.
2

Nous avons optées pour Stmax=1Scm

> Poutres secondaires

Ces poutres sont sollicitées essentiellement par les charges sismiques, par conséquent
I’effort tranchant est constant sur toute leurs longueurs ; on se doit de maintenir un écartement
constant des armatures transversales.
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h
St<min ( Z;lZ(p )= min ({?;12){1.2}) =min (8.75 cm; 14.4cm)=8.75 cm

Nous avons optées pour St =8 cm.

«» Délimitation de la zone nodale

Dans le cas de poutres rectangulaires, la longueur de la zone nodale L’est égale a deux fois
la hauteur de la poutre considérée.

Poutres principales PP : ” = 2x40 = 80cm.

Poutres principales PS : L’ = 2x35 = 70cm.

+ Vérification de la section minimale d’armatures transversales du RPA

La section minimale d’armatures transversales est donnée par la relation suivante :

AIn = 300, S, xb

Amin =1.35 ecm? < Aggopte= 2.01cm? ... ... ... .... condition vérifiée

- Le premier cadre d’armatures transversales sera disposé a Sem du nu de I’appui.

+» Dispositions constructives pour les armatures longitudinales

PEnN |

N

A 4

2h

\\

Figure VIL.3 : Dispositions constructives pour les armatures longitudinales
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Conformément au CBA 93 annexe Ej;, concernant la détermination de la longueur des
chapeaux et des barres inférieures de second lit, il y’a lieu d’observer les recommandations
suivantes qui stipulent que :

La longueur des chapeaux a partir des murs d’appuis est au moins égale :

= A %de la plus grande portée des deux travées encadrant I’appui considéré s’il s’agit d’un
appui n’appartenant pas a une travée de rive.

= A % de la plus grande portée des deux travées encadrant ’appui considéré s’il s’agit d’'un

appui intermédiaire voisin d’un appui de rive.
* La moiti¢é au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est
prolongées jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont arrétées a une distance des appuis

au plus égale a% de la portée.

% Vérification a L’ELS

» Etat limite d’ouverture des fissures

La fissuration, dans le cas des poutres, est considérée peu nuisible, cette vérification
n’est pas nécessaire.

» Etat limite de compression du béton

Les sections adoptées seront vérifies a I’ELS, pour cela on détermine les contraintes max du
béton et de ’acier afin de les comparer aux contraintes admissibles,

Contrainte admissible de 1’acier G, =348 Mpa
Contrainte admissible du béton G, =15 Mpa
O-bC S 6bC = 016fc28 = 15MPa
o = & et O. = L
be ™ Kl S Bl X d X Au
100 X Ag
P1= " xd - K;etf, (tableau)

os : contrainte de traction des aciers.
Aq : armatures adoptées a 'ELU
B1 et K; : sont tirés des tableaux en fonction de p;.

Vérification de la contrainte de compression du béton en travées et aux appuis des
poutres principales

. Mnax Ay o Opc Opc
Niv | Nature 1 Kl 1 Obs
(KN.m) | (cm?) ‘ P ‘[‘ (Mpa) | (Mpa) | (Mpa)
1

Travée |29.837 6.78 |0.5165|31.30[0.892 |131.56|4.2 15 Vérifiée
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Appuis 141667 678 |0.5165 |3130]0892 |183.72|5.86 15 Vérifiée

Travée 1y708 1678 [0.5165]31.30 |0.892 |119.40|3.81 15 Vérifiée
2 . ———

Appuis 144561 678 |0.5165 |3130(0892 |196.48|6.27 15 Vérifiée

Travée 157977 1678 |0.5165 [3130 0892 |122.47|3.91 15 Vérifiée
. . -

Appuis | 4730 1678 |0.5165 |3130(0892 |208.65|6.66 15 Vérifiée

Travée |50 410 1678 |0.5165 [3130[0.892 |125.3114.00 15 Vérifiée
4 .

Appuis 155 415 |8.01 |0.6102 28360885 |231.11]8.14 15 Vérifiée

- -

Travée 150051 1678 |0.5165 [3130 (0892 |127.6514.07 15 Vérifiée
5 .

Appuis 156181 18.01 |0.6102 2836 |0.885 |181.56[6.40 15 Vérifiée

Travée 19405 1678 |0.5165 3130|0892 |129.65|4 14 Vériﬁée
6 .

Appuis | 59 37 8.01 |0.6102 |28.360.885 |223.33|7.87 15 Vérifiée

e o o 6.78 |0.516531.30|0.892 [130.37|4.16 15 Vérifiée
7 . =

Appuis 160387 18.01 |0.6102 2836|0885 |227.16|8.01 15 Vérifiée

Travée 156954 1678 |0.5165 [3130 (0892 |132.07|421 15 Vérifiée
8 .

Appuis | 5 23 8.01 |0.6102 |2836 [0.885 |234.09|825 15 Vérifiée

Travée 159800 1678 |0.5165 [3130 (0892 |131.4914.20 15 Vérifiée
9 .

Appuis o6 682 |8.01 |0.6102 2836|0885 |250.84 884 15 Vérifiée

HRTE3 o) g 6.78 |0.5165 13130 |0.892 |138.62]4.42 15 Vérifiée
10 .

Appuis 15471 1o 29 105165 31300892 |24123]7.7 15 Vérifiée
Tableau VIL.3 : Vérification des contraintes en travées et en appuis a ’ELS PP :
Vérification de la contrainte de compression du béton en travées et en appuis des

poutres secondaires
Niv | nature Maniax Ay 1 K1 Bl O Op a'bc
(kn.m) (ecm’) p (Mpa) | (Mpa) | (Mpa) | Obs
1 \travée |25.425 |6.78 |0.695 |26.20 |0.879 131.26HS.CO 15 Vérifiée
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5.74 15 Vérifiée
Vérifiée
Vérifiée

Vérifiée

Vérifiée

Vérifiée

WPUL 199157 |6.78 |0.695 Hzazo 0.879 [150.54
fravee 1543 6.78 |0.695 |26.20 (0.879 |115.80|4.42 15
2
APPUIS 196 74 6.78 |0.695 |26.20|0.879 [138.05]527 15
7 I_———-
fravée |58 |678 (0695 |2620(0.879 |116.31|4 .44 }E_
3 . ‘—‘
aPPUIS 157 60 6.78 |0.695 |26.20|0.879 |[142.58]5.44 15
fravee 120594 1678 0.695 26200879 |116.65|4.45 15
4 .
WPUIS 129457 1678 10.695 2620|0879 |152.05|5.80 15
fravee 177575 1678 |0.695 |26.20|0.879 [116.55]4.45
5 .
WPPUIS 130033 1678 |0.695 [26.20]0.879 |155.0115.92
fravee  |y3556 1678 |0.695 |26.20(0.879 |116.45|4.44
6 .
PUIS 130465 16.78 |0.695 |26.20|0.879 |157.23|5.91
fravee 172636 1678 0.695 |26.20(0.879 |116.86]4.46
7 . -
@PPUIS 131005 16.78 |0.695 |26.20|0.879 |159.56|6.09 15
7 |——
fravee 122772 1678 |0.695 26200879 |117.57|4.48 15
8 .
WPUL 1370914 |6.78 |0.695 Hzazo 0.879 [168.40)6.42 15
fravee 122635 1678 [0.695 [26.20(0.879 |116.86|4.46 15
= . {
WPUIS 133492 1678 0.695 2620|0879 |171.36|6.54 15
fravee 1955744 1678 |0.695 |2620(0879 [117.43)448 15
10 . 735
WPHIS 137608 1678 |0.695 2620|0879 [192.62) " 15

Vérifiée

Vérifiée

Vérifiée

Vérifiée

Vérifiée

Vérifiée

Vérifiée

Vérifiée

Vérifiée

Vérifiée

Vérifiée

Vérifiée

Vérifiée

Tableau VIL.4 : Vérification des contraintes en travées et en appuis a ’ELS PS

s ELS vis a vis des déformations

On doit justifier 1’état limite de déformation par un calcul de fleche, cependant on peut se
dispenser de cette vérification sous réserve de vérifier si la fleche donnée par ETABS inferieure a
la fleche admissible :
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La fleche admissible égale a : 7 = L/500

Sens x-x :
f=%440/.0,=0.88cm = 8.8mm

Sens y-y :
f =420/ 00 = 0.84cm = 8.4mm

e La fléche tirée d’ETABS :

Sens x-x

f=0.004m =4mm < 8.8mm ... Condition vérifiée

Sens y-y
f=0.002m =4mm < 8.4mm ... .. Condition vérifiée
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VIII Ferraillage des poteaux
VIIIL 1 Introduction

Le calcul se fera en flexion composée sous les combinaisons les plus défavorables en

tenant compte des combinaisons suivantes :
e 135G+1,5Q — al’ELU.
e GtQ — a I’ELS
e G+Q+E —  RPA99 révisé 2003.
e 0,8G+E —  RPA99 révisé 2003.

Les calculs se font en tenant compte de trois types de sollicitations :
¢ Effort normal maximal et le moment correspondant.
¢ Effort normal minimal et le moment correspondant.
e Moment fléchissant maximal et I’effort normal correspondant.

VIIL.2 Recommandation du RPA 2003

a) _Armature longitudinale

Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence, droites et sans crochets,

> Le diametre minimal est de 12 mm,

» La longueur minimale de recouvrement est de 40¢ (zone Ila),

> Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible, a I’extérieur des zones
nodales.

» La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 c¢m.
» Pour tenir compte de la réversibilité du séisme, les poteaux doivent étre ferraillés
symétriquement.

» Les pourcentages d’armatures recommandés par rapport a la section du béton sont :

¢ Pourcentage minimal

Le pourcentage minimal d’aciers dans notre cas est de 0.8 % de la section du béton :
poteaux (40 «40): A, = 0,8%b x h = 0,008 X 40 x 40 = 12.8cm?
poteaux (45 *45): A, = 0,8%b xh = 0,008 x 45 X 45 = 16.2cm?
poteaux (50 *50): A.;, = 0,8%b x h = 0,008 x 50 X 50 = 20cm?

¢ Pourcentage maximal

Le pourcentage maximal d’aciers est de 4 % en zone courante et 6 % en zone de
recouvrement :
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Zone courante

poteaux (40 «40): A, = 4%b x h = 0,04 X 40 x 40 = 64.00cm?
poteaux (45 *45): A, = 4%b x h = 0,04 X 45 X 45 = 81,00cm?
poteaux (50 « 50): A, = 4%b x h = 0,04 X 50 X 50 = 100,00cm?

Zone de recouvrement

poteaux (40 «40): A, = 6%b x h = 0,06 X 40 X 40 = 96.00cm?
poteaux (45 *45): A, = 6%b xh = 0,06 X 45 x 45 = 121.50cm?
poteaux (50 «50): A, = 6%b xh = 0,06 x 50 x 50 = 150.00cm?

b) Armature transversale : (art7.4.2.2 RPA 99 modifi¢ 2003)

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a ’aide de la formule suivante :

At p,.Vu

St h,fe

Avec :
Vu : Effort tranchant de calcul.
h; : Hauteur de la section brute.
fe : Limite élastique des aciers.

p, . Coefficient correcteur.

25 Sirg=5
P =
375 Sirg<5

- L’espacement (S;) des armatures est donné par :
St <min (15 cm ; 10 ¢, ) en zone nodale.
St < 15¢, en zone courante.
Ou : ¢, est le diameétre minimal des armatures longitudinales du poteau.

- La quantité d’armatures transversales est donnée comme suite :
e SiA,>25=Amin =0,3 X by XS,
* Sidg<3 = Amin = 0,8 X by X S,
e Si3 <A; = Amin = L’interpolation entre les valeurs limites précédentes.
Avec :
Ag : €lancement géométrique du poteau.
A, = Lt ou Lt
a b
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a; b: dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation
considérée.

lf: Longueur de flambement du poteau ; qui égal dans cas 0,71,
- Les cadres et les étriers doivent étre fermés par un crochet a 350° ayant une longueur 10¢,
minimale.

Remarque
Efforts normaux
N> 0 : compression.
N< 0 : traction.

VIIL 3 Calcul des armatures a L’ELU

a) Section partiellement comprimée (S.P.C)

La section est partiellement comprimée si I’'une des deux conditions suivantes est satisfaite :
- Le centre de pression se trouve a I’extérieur de segment limité par les armatures
(Vv L’effort normal appliquer, effort de traction ou de compression).
M, h
ey =—— > <— — c’)
“ Ny 2

-Le centre de pression se trouve a ’intérieur de segment limité par les armatures et I’effort
normal applique est de compression, et la condition suivante est vérifice :

N,(d - ¢") — My < (0.337h — 0.81c"). b. h2. f,,

Avec :
h L 4 .
g=e+ <§ - c’) cee ver eee wee teneee ten wee en e e O1 (N) étant un effort de compression
h
g=e— <§ — c’) vee tee ee eee een e eee oee e e e O1 (N) étant un effort de traction.

Détermination des armatures

e Calcul du moment fictif :

Mszu+Nu(g—c)=Nu><g

e Calcul du moment réduit Ik ¢ oA
b.d?. fp. G d
v
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e Armatures fictives Figure VIIL.1 : Section partiellement comprimée
M
f
Af =——
S~ Br.d.og

e Armatures réelles

A=Af £ N (-) si N : effort de compression.

st

(+) si N : effort de traction.
Siur > w; = la section est doublement armée (Agc # 0)
f
e Armatures en flexion simple :

M, = p.b.d? fy.

M AM
=] + ;
,Bf.d.ast (d —c")og

Ase

aAM

ASC - (d - C,)O-sc

e Armatures en flexion composée :

Agc = Agc

Ny
Agt = Agt = —

Ot

b) Section entiérement comprimé (S.E.C) :

Gb1
4| A
...... ° G
A
C¢ G

Figure VIIL.2 : Section entiérement comprimé
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La section est entierement comprimée si les conditions suivantes sont satisfaites :

_Mu<<h ,>
eu—Nu > c

Le centre de pression est situ¢ dans la zone délimitée par les armatures.
- N effort de compression.
- et la condition suivante est vérifice :
N, (d — ) — My > (0.337h — 0.81c"). b. h. fj,.

Détermination des armatures :

e 1¢cas:
N,(d—c) — My = (0.5h —c").b.h.f,, - S.D.A

oMb h. f,e(d — 0.5h)
- O-st(d - C,)
W Nu=b R,
Opc

A : Armatures comprimeées

A : Armaturestendues.
o 2¢Mmecqs:

Ny(d —c") =My < (0.5h —c').b.h%. f,. — S.S.A

N, — bl
A - 7
0 st
A=0
N,(d—c)—-M
0357 + Nuld =) = My
~ bR T,
l/)_ C’
0.857—H

Cl
ge=2+ (3.437 — 8.437ﬁ> 1-9y
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¢) Section entiérement tendu (S.E.T) :

Ao = N.a  N.a
7 6(d—c¢") 0.2

N
A =——A
stz OSt2 st | p FSS:ASSX i
Vs
Nu Mo
<_ _ -
M N { N } €u
e <G -0 N T
! FsizlAsi>< ==
e Compression pure (centrée) : Vs
M
e=—=0
N

Le calcul se fait a I'état limite ultime de stabilité de forme a I'état limite ultime de résistance.

Calcul des armatures : (BAEL91/art B.8.4.1) :

Br fc28
09 Y

B : Représentation 'aire obtenue en déduisant de la section droite du pfteau lcm de tout son
I cm

Nu < af + Ag.0g.)

périphérique.
As : Section d'armature T
I cm >
As> Nu B, fc, L Br
a 09y, o,

Figure VIIL3 : Section réduite (B,)
Si plus de 1/2 des charges sont appliquées avant 90 jours "« " doit étre divisé par 1,1

Nu : Effort normal donné par la combinaison la plus défavorable.

VIIL.4 Verification a 'ELS

e Si —=<h/6= La section est entierement comprimée.

ser

e Si —%>h/6= La section est particllement comprimée.

ser

Avec : Mg, : est le moment de flexion a I'ELS.
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Neer © est I'effort normal a 'ELS.
B, =b.h+ 15(A + A') = Section total homogene.

V, : Distance de 'axe neutre a la fibre la plus tendue.

V, = i{bf +15(A.c‘+A'.d)}

I,= moment d'inertie de la section homogene.
I, = 2 (V2 + V2)+ 15[A(V, — e} + AV, —c'¥]

On doit vérifier que :

a) Section entiérement comprimée S.E.C :

ol = Ny M, <5 = 06.fc, = 15MPa
BO I0

or =N M, V2 <o =06.fc, =15MPa
BO I0

b) Section partiellement comprimée S.P.C :

Avee K=2 1 S=2y, 154y, —¢)-A(d-y.,)]

M d
=y,+c;c=d-e, ;e =—4|d-——
YSCT YC a N ( 2]

ser

Y., =Sera obtenu par résolution de I’équation :

yo+py, +q=0

p=-3.¢ —%A'(c—c')JrM.(d—c)2

, 90A' 90A

q=-2.c —9T(c—c')+?.(d—c)2.

La solution de 1’équation du 3°™ degré :

4p’°

A=q?+—

1 27
SiA>0: l:O.S-(«/X—q);u:iﬁ ; y:u—i

3-u
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3. -3

cospzz—q. —

Si: A<0> PV P
—-Pp
—2 Y
P 3

- Choisir une solution parmi les trois solutions

y, =a.co P 1y, = a.co P 1200 ety, =a.c Py 40
' 3)°77 3 ’ 3
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Ferraillage des poteaux

' sections d’armature dans les poteaux sont résumés dans les tableaux suivants :

Sens transversal

Sectio
Moment n As’ A, AP | A | Augon .

(Cm?)
Mcor:13o815 SPC 0 -7.34

50*S0 0 l6.47 | 16:42 | 20.00 | 20.60 | 4HA20+4HAIG
Mcor:43.56 SPC e

0 6.61

Lnax=147.794 SPC
Mcor:49o579 SPC 0 '1.06

45745 o | .147g | 1478 | 162 | 1871 | 4HA20+4HA14
Mcor:4.523 SPC = .
Imax=138.338 SPC 0 6.45
Mcor:22.147 SPC 0 1.35

40*40 7.43 | 12.8 | 1419 | 4HAI6+4HAl4
M. =4.75 SPC 0 -7.43
VImax=98.163 spc| O 5.92

Tableau VIIIL.1 : Ferraillage des poteaux sens transversal a PELU
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Sens longitudinal

Sectio
Moment n A, A, AP | A | Augon .

(Cm?)
Mo=0.577 spc| O -8.11

50*50 o | .19.73 | 1972 | 20.00 | 20.60 | 4HA20+4HAl6
M cr=1.12 SPC -19.

0 | -1.69

Mmax:67.01 SPC
Mcor:4.237 SPC 0 '3.95

45*45 13.78 | 16.2 | 18.71 | 4HA20+4HAI4
Mor=13.039 spc| 0 |-13.78
VInax=79.401 spc| O 2.29
M_=4.568 spc| © 0.16

40%40 6.81 | 12.8 | 1419 | 4HAI6+4HAI4
Mco=11.163 spc| 0 | -6.81
VInax=78.311 SpCc| 0 |4.82

Tableau VIIL2 : Ferraillage des poteaux sens longitudinal a PELU
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Vérification des contraintes a L'ELS Sens transversal
Ns (KN) Ms e(cm) | h/6 | Nature | o, G, c, G, Obs
(KN, m) ¢m MPa | MPa | MPa MPa
10418 | 43.162 | 41.43 SP.C | 3,00 42,00 CV
-505.67 3.052 060 | 66 ["SEC [ 180 | 15 [22024 | 348 CV
250,51 9182 | 18.17 SP.C | 3,00 45,00 CV
40852 | 39305 | 962 SPC | 268 38,70 CV
1188.62 | -3.181 026 | 730 [SEC |o055]| 15 [T780 | 348 CV
22699 | -7.677 | 338 SEC | 3.60 53,80 CV
109172 | 29655 |2.71 SEC |1,83 27.30 CV
175018 | -1.215 |0.06 833 | SEC |057 |15 [8.40 |348 CV
47595 | -8509 |1.78 SEC [3,51 52,60 CV

au VIIL.3 : Vérification des contraintes dans les poteaux sens transversal a PELS
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Vérification des contraintes a L'ELS Sens longitudinal
1 | Ns(KN) Ms e(cm) | h/6 Nature | o, G, c, G, Obs
(KN,m) cm MPa | MPa | MPa MPa

-162.77 11.214 6.88 SP.C | 420 52,50 . CV
-505.67 -5175 1.13 6.66 SEC | 0,40 s 5,00 48 CV
-50.51 -0.038 007 SEC | 3,55 52,00 CV
-1016.9 10431 1.02 SEC | 2,80 40,50 CV
-1188.62 9.458 0.79 | .4, SEC | 038 s 560 | 98 CV
2226 99 -0.03 001 SEC | 4,12 60,90 CV
-1542.65 | 15918 1.03 SP.C 2,60 37,30 Cv
175018 | 4368 | 025 | .. [ SEC [047 | [ 830 348 cv
47595 | 0039 | 001 | SEC 13,53 56,20 CVv

u VIIL.4 : Vérification des contraintes dans les poteaux sens longitudinal a PELS
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VIIL.5 Armatures transversales

Les armatures transversales sont disposées de maniére a empécher tout mouvement des
aciers longitudinaux vers les parois du poteau, leur but essentiel :
-Reprendre les efforts tranchant sollicitant les poteaux aux cisaillements.
-Empécher le déplacement transversal du béton.
- Eviter le phénomene du flambement.

VIIL.5.1 Diamétre des aciers

o™ 20 .
D, > ; — O, 2?:6.67mm , soit @, = 8mm

Soit deux cadres de HA 8 = A, = 2.02cm?

VIIL.5.2 Espacement des armatures

¢ Selon le BAEL 91 Art A.1.3

S; < min{15¢™"; 40cm; (a + 10)cm}
S; < min{15 x 1.4;40cm; (40 + 10)cm}
S¢ < 21cm
¢ Selon le RPA99 version 2003 Art 7422

La valeur maximale de I’espacement des armatures transversales est fixée comme suit :
Dans la zone nodale :

S5 <10cm

Dans la zone courante :

(b h in - (40 40
StSmm{E;z;lw’)l }:mln{7,7,10><14}
S, < min{20; 20; 14} = 14cm
Conclusion :

On adopte : S; =8 cm  en zone nodale
St =10cm  en zone courante

VIIL.5.3 Longueurs de recouvrement

Pour les barres de 20 mm ——=> [ =40®, =40x2=80cm

VIIL.5.4 Vérification de la quantité d’armatures transversales

la quantité minimale d’armatures transversales est donnée comme suite :
Sidg>5: A™ =0,3% Si.b
SiAg<3 A™ =0.8% St.b
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Si3<Ag<5: interpoler entre les valeurs limites précédentes

b : dimensions de la section droite du poteau dans la direction considérée.
Ag : Elancement géométrique du poteau

A, =L L 1=07h

Pour le cas le plus défavorable :
lf=07x459=3213m

3213
A = =6,426 > 5
£ 05

2

—

donc 4™ =0,3% Si.b =0 ,003X50XS,=0,15S;
En zone nodale : A =058, =0,15x8=1,20cm’
En zone courante : A4, =0,15S,=0,15x10=1,50 cm’

Donc
{Amm =1,20cm’

) , —4,=201 cm®  condition vérifiee
in =1,50cm

VIIL.5.5 Vérification de I’effort tranchant

Vu
Ty = b‘dg’tbu = Pyfons
0075  Si 2,5
P71 0.04 Si A, <5
f.0e =25 MPa
Avec :
ﬂg=6.426>5 = p, =0.075

7, =0.075x25 =1.875 MPa

e Poteaux (40 x 40)

3
Sens X : 7,= OV s1130pas<s, = 1.875MPa
400 x375
3
Sens Y : 7,= 228710 poMipas<z, = 1.875MPa
400 x375

e Poteaux (45 x 45)
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3

Sens X : 7, = 22201 _ 6 4osnipas<s, = 1.875MPa
450 x 425
3

Sens Y : 7,= 03810 097MPas<s, = 1.875MPa
450 x 425

e Poteaux (50 x 50)

3
Sens X : 7,= 100020 43spipa<s, — 1.875MPa
500x 475
3
Sens Y : 7, = 223010 _ 6 oo nipa<e, - 1.875MPa

500 x 475

Apres avoir effectuée tout les calculs et toutes les vérifications nécessaires, on a adopté le
ferraillage suivant :

Niveaux Section (cm”) A (cm) A adopté
7,8¢et9 40X40 12.8 4HA16+4HA14 =14.19
3, 4,5¢et6 45X45 16.2 4HA20+4HA14 =18.71
RDC, let2 50X50 20 4HA20+4HA16 =20.60

Tableau VIILS : Ferraillage des poteaux

VIIL.5.6 Condition de non fragilité

La sollicitation qui provoque la fissuration de la section supposée non armée et non fissurée

doit entrainer dans les aciers tendus de la section réelle une contrainte au plus égale a la limite

¢lastique fe.

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :

Aadopté > A mi

n

_ 023bdfig

(es—0.4-55d
fo e,—0.185d

)

Poteaux (50x50) :

b . . NS M2 es As min Aadoplé
combinaison kN

Ny | ENIemy | em?y | (o)

N > M, 47595 | 8.509 1.78 8.11 20.60
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Poteaux (45x45) :

Poteaux (40x40):

Conclusion

Le ferraillage adopté est comme suit :

T

50
cm

45 cm

b. . NS M2 es As min Aadoplé
combinaison
(KN) | (kN.m) (cm) (cm?) (cm?)
N M
ms M| 92699 | 7.677 3.38 8.22 18.71
b. . NS M2 es As min Aadoplé
combinaison
(kN) | (kN.m) (cm) (cm?) (cm?)
M
Now >Ms 15051 | 0182 [1817 | 0178 |14.19
Toutes les conditions a ’ELS sont vérifiées.
2HA20 2 HA 20
45¢cm 40 cm
4HA 16 4HA 14
40 cm 35¢cm
2 HA 20
2 HA 20

< RDC, 17 et 2°™ étage.

% Du 3°™ au 6éme étage.

L X4

2 HA16

—4HA 14

2 HA16

78me 8 M€ ot 9N Grage,

Figure VIIL.4 : Le ferraillage adopté pour les poteaux
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IX Ferraillage des voiles
IX 1 Introduction :

Le voile est un élément structural de contreventement, soumis a des forces verticales dues aux
charges permanentes et aux charges d’exploitation, et a des forces horizontales dues au séisme.
Le calcul du ferraillage des voiles se fera en flexion composée, en utilisant la méthode du

béton armé, il s’effectuera selon le réeglement BAEL 91 et les vérifications selon le RPA99 version
2003.

Pour faire face a ’ensemble de ces sollicitations, on prévoit trois types d’armatures pour les
voiles :

e Armatures verticales.
e Armatures horizontales.
e Armatures transversales.

L L |

Figure IX.1 : Le couple d’efforts qui agit sur les voiles

IX 2 Stabilité des constructions vis-a-vis des charges latérales :

Du point de vue de la stabilité sous charges horizontales (vent, séisme), on distingue
différents types de structures en béton armé :
- Structures auto stables.
- Structures contreventées par voiles.
-structure mixtes.
Dans notre projet, la structure est constituée des voiles porteurs, dont le but est d’assurée
la stabilité (et la rigidité) de ’ouvrage vis a vis des charges horizontales.
v Role de contreventement :
Le contreventement a principalement pour objet :
»  Assurer la stabilité des constructions non auto stable vis a vis des charges horizontales et
de les transmettre jusqu’au sol.
» Raidir les constructions, car les déformations excessives sont sources de dommages aux
¢léments non structuraux et a I’équipement.
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v Les avantages des voiles

Leur présence limite les déformations latérales.

Leur rigidité permet de protéger les éléments non structuraux et quelques poteaux existants.
Leur présence permet d’affranchir des difficiles problémes posés par la réalisation du
ferraillage des noeuds des portiques

» il permet de ne pas étre pénalisées dans le choix du coefficient de comportement en cas du

Y V VY

panneau de remplissage.

IX.3 Superposition des sollicitations dans les refends :
Les combinaisons d’actions a considérer sont :

08G+E

G+QOtE

e Selon le RPA99-modifié2003 : {

135G +15.0
e Selon le BAEL 91mod 99 :
G+Q
Au cours des calculs du ferraillage, nous avons constaté qu’il est possible d’adopter une

méme section d’armatures pour un certain nombre de niveau d’un voile.
Pour cela, les zones de ferraillage sont comme suit :

Zonel : RDC

Zone 11 : 17 ;2°"¢ étage.

Zone III : 3% 4% et 5, 67" étage.
Zone IV : 7" 8™ et9™", étage.

IX.4 Ferraillage des trumeaux

Les trumeaux sont sollicités en générale en flexion composée avec un effort tranchant,
cependant 1’application des régles classiques de béton armé n’est possible que si la structure
considérée est contreventée par des voiles suivant deux directions orthogonales dans ce cas le calcul
des trumeaux se fera suivant la direction de leur plan moyen. Ce qui est le cas dans notre ouvrage.

IX.5 Méthode de calcul
M, N leur valeurs seront tirés du logiciel ETABS.

IX.5.1 Excentricité

IX.5.2 Calcul de la hauteur utile ‘d’
Pour déterminer la hauteur utile nécessaire de la section transversale du trumeau pour les

armatures tendues calculées soient convenablement disposées.
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Trois possibilités se présentent :
a) La premiere consiste a choisir le ferraillage du potelet comme étant les armatures
tendues qui seront calculées (leur nombre sera de 4 barres). Déterminer la hauteur utile par rapport
a leur centre de gravité et de calculer le ferraillage (schéma 1).

Remarque : Si la section est trop importante et que I’on ne peut pas choisir 4 barres, on passe
a la deuxiéme option.

b) La deuxieme consiste a disposer les armatures tendues de calcul dans la zone
d’extrémité (L/10). Choisir le centre de gravité des armatures a disposer dans cette zone (par rapport
a I’espacement des armatures) et de calculer la hauteur utile correspondante. Ainsi on peut calculer
les armatures liées a cette zone (schéma 2).

Remarque : Si la section est trop importante et qu’elle ne peut pas étre disposée dans cette
zone d’extrémité, alors on passe a la troisieme option.

c) La troisieme option consiste a disposées toutes les armatures tendues de calcul dans
la zone d’extrémité (sur toute la longueur It). Déterminer leur centre de gravité et calculer le
ferraillage correspondant

IX.5.3 La longueur de la zone tendue.

o
Lt:LxL

Omin + Omax

_N+M
°=BTTY
Avec :
B : Section du béton
. . bxh?
[ : Moment d’inertie [ = 5

y : Bras de levier y = L/Z

IX.5.4 Calcul du moment par rapport a ’axe de symétrie des armatures tendues

L
M:A@—NJd—E

IX.5.5 Ferraillage

a) Armatures verticales

M
Kb xazxt,,
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M N

~ Bdo, | o,

A,

b) Armatures horizontale

Exigence du RPA 99 version 2003 (Art 7.7.4.1)

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de 10¢
Ay = 0.15%B

Les barres horizontales doivent étre disposées vers I’extérieur.

Le diametre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 1/10 de
I”épaisseur du voile.

ANE NN

e Exigence du BAEL91 (Art A.8.2.4)

¢) Armatures transversales

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends. Elles retiennent les
deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le role est d’empécher
le flambement des aciers verticales sous 1’action de la compression d’aprées ’article 7.7.4.3 du
RPA99 version 2003 les deux nappes d’armatures verticales doivent etre reliées au moins par 4
épingle au métre carré.

d) Armatures de coutures
Le long des joints de reprise de coulage, I’effort tranchant doit €tre repris par les aciers de
coutures dans la section est donnée par la formule suivante :

T
Ay =11 avec T = 14T,
fe

T,, : Effort tranchant calculée au niveau considere
Cette quantité doit s’ajouter a la section d’acier tendu nécessaire pour équilibrer les efforts
de traction dus au moment de renversement.

e) Les armatures dans les potelets :
On doit prévoir a chaque extrémité d’un voile ou d’un trumeau, un potelet armé par des barres
verticales dont le nombre doit étre supérieure ou égale a 4HA10.(RPA 2003)

Les armatures transversales dans les potelets sont des cadres dont l'espacement est inférieur
ou égale a 1'épaisseur du voile
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f) Dispositions constructives :

» . | | :--_,mmn

Figure IX.2 : Disposition des armatures dans les voiles.(RPA99-modifié2003/Article 7.7.4.1)

» Espacements (RPA99-modifié2003/Art 7.7.4.3) :
L'espacement des barres verticales et horizontales doit satisfaire la condition suivante :

St <min(15.¢ ; 30cm)

A chaque extrémité du voile, I’espacement des barres est réduit de moiti€ sur une distance de
1/10 de la longueur du voile. Cet espacement doit étre au plus égale a 15cm.

» longueur de recouvrement (RPA99-modifié2003/Art 7.7.4.3) :
La longueur de recouvrement est égale 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 [’action de toutes les

combinaisons possibles de charges.

» Diamétre maximal : a I’exception des zones d’about, le diamétre des armatures
verticales ne doit pas dépasser 1/10 de I’épaisseur du voile.

IX 6 Veérification des contraintes

a) Exigence de RPA

Zone tendue : A, > 0.2%DbL, (Art 7.7.4.1)

Globalement dans le trumeau : 4, > 0.15%B  (Art 7.7.4.2)
Zone courante :

On doit vérifier que :104, > 0.10% X 8 X B

A, : Section d’armature dans la zone courante.
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b) Exigence du BAEL

A _ Bfiss
min —
fe

IX. 7 Verification a l'ELS

On doit vérifier que : o,, <0,

NS@}"
O =0
B+15.4

0, = O>6~fczs

N,,, :Effort normal appliqué sous la combinaison a ’ELS.

B : Section du béton.

A Section d’armatures verticales adoptée.

IX 8 Verification de la contrainte de cisaillement

La contrainte de cisaillement dans le béton est limitée par les conditions suivantes :
1, 14T

’Z'b = =
bd bd

¢ RPA 99-modifié2003 :
7, < Tp
7, =0,20.1 5,

e (BAEL 91):

- . 10,15
T, <Tb ; T, = mm{’—. Sons 5 4MPa}

b
b : Epaisseur du linteau ou du voile.

d =0,9.h : Hauteur utile.

£ : Hauteur total de la section brute.

IX.9 Exemple de calcule :

Nous proposons le calcul détaillé du voile P1 au sens (xx) avec L=2,95m.
e Détermination des sollicitations :

L=3.7m
e =0.25m
B = 0.925 m?
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I =(0,25%3.703) /12 = 1.055 m4

N, = 859.97KN(Effort de traction)
M, =1717.52kN.m
V = 295.55KN

=1/2=37/2=185m
= 0,25 x 3.7 = 0.925m2

a) Diagramme des contraintes

o= N My_ 850.97 , 171725x185 _, oo\ ipa
Q' I 0,925 1.055
ooV My _ 85097 171725x185 _ .o\ v
Q I 0,925 1.055
b) Calcul de Lt
=12 - 370—>2% 1 2gm
o, +0, 3.94+2.08

Avec Ly = Longueur de la zone tendue

2.08 MPa Lc¢

Tt > 3.94 MPa

Figure IX.3 : Diagramme des contraintes

¢) Calcul de la hautur utile d

L 37
Longueur de la zone d’extrémite : — = =3T7cm

10
d = L-[(L/10)/2] =370 — (37/2) = 351.5¢cm

d) Calcul du moment par rapport au centre de gravité des armatures tendues

M =M, — N( d—2£ JErreur ! Signet non défini.= 1717.52 — 859.97(3.515 — 1,85)

= 285.67 KN.m
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e) Ferraillage
M 28567x10°
Cbd’o,  250x(3515) x14,2
1 = 0,004 — B =0,998
M 28567x10°
' Bdoy  0,998x351.5x400

L = 0,004 < g1, =0392 = S5.5.4

=2.03cm’

, A=A+ N3 BT X0 g 4o
N étant une traction oS 400

Soit BHA20 = 25.13cm?.
f) Calcul des armatures verticales dans tout le voile
f.1) Calcul des armatures verticales dans la zone courante

¢ Détermination de la zone courante : Lc¢

L/10 L/10
> —>
[ ] [ ] [ ] [ ] [ ] [ ]
[ ] [ ] [ ] [ ] [ ] [ ]
Le

»
>

A

Figure IX.4: Détermination de la zone courante

Lc = L- (L/10+ L/10) = 370 - 74 = 296cm.

e Armatures verticales de la zone courante :

A, = 0.10% X Bc

Avec : Bc = la section de la zone courante.
Bc = 296 x0.25 = 0.74m>
Ac = 0.10% x Bc =0.001x 7400 = 7.4 cm?
Soit: 2 X (13 HA8) espacement = 20 cm

Acdopter = 28 HA8 = 14.04 cm?
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e Section adoptée pour la zone tendue
‘ X\

1
lql 10\10 20 | 20

20

20 120 | 20|20 | 20

20|20 |20 |20 |20 |20 |20 [10j10]10

v
T
1
1
]
1

91cm

L/10 g
lt=128 cm lc

»d
L |

vy

A A

L=370 cm
Figure IX. 5 : Schéma explicatif de la section adopté pour la zone tendu

A L/10: Aggoprer = 25.13 cm?

AL = 91cm:Aggopter = 12HAB = 6 cm?
Aorar = 25.13+6 =31.13 cm?

f.2) Le pourcentage minimal dans la zone tendu :

e Les armatures minimales d’aprés le RPA:
o (RPA) = max{(0,2%5.L,,0.15%B)
(RPA) = max(0,2%.25 x 242,0.15%0.25x 3.7) = max(12.1;13.87)
(RPA)=13 87cm’

A
Amin
Amin

e Les armatures minimales d’aprés le BAEL 91 :

Mg 25577 x 107
Ny 220112

= 1.16cm

A 2023 2,1 X{1.16—0,455x(351.5)

400 |1.16-0,185x(351.5)
Donc Apin=max (Amin RPA ; Apin BAEL)=13.87 cm?
Airadopter = 31.13cm?. > Ay, = 13.87 cm?

}100x351.5=10.09cm2

f.3) Le pourcentage minimal dans tout le voile :

e Les armatures minimales d’aprés le RPA (Article 7.7.4.3 RPA 99 modifi¢2003)
Apmin = (0.15%B) = 13.87cm?
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A, = 6424 cm? > 13.87 cm?
La section totale adoptée est égale a :

La section totale adoptée est de 64.24 cm? (16 HA20 + 28HAS8)

g) Les Armatures horizontales

D'aprés le BAEL91: 4, = Av_6424 16 06 om?

4
D'aprés le RPA : A, >015%.B=1387cm’
Ay > max(16.06 ;13.87) = 16.06 cm?

Soit Ay = 22HA10 = 17.27 cm? avec S = 20 cm

h) Armature transversale

Les deux nappes d'armatures verticales doivent étre reliées au moins par quatre
Epingles au metre carré, soit : 4HAS.

(4)

i) Vdérification des contraintes de cisaillements

e D’aprés le RPA 99 version 2003 Art7.7.2

Tb S fb = O.chzg = SMPa

__ T 14x29555 .
TN 09L  025x09x37x10° @

T, = 0497 MPa <1 ,, = 5MPa........Condition vérifiée

e D’aprés le BAEL91 Art AS.1.1

T, 2Ty
T, 295.55 o555 mp
“bd 025x09x37x103 = @
_ 1 2/3
7, = — 064> = 475 MPa
147
1, = 0355 <7, = 4.75

Tu

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

j) Vérification A PELS :
On doit vérifier que 03, < 7y,

&, =15MPa

o, = Ns  _ 2221.12><103 = 2 20MPa
B+154  0.925x106+15%64.28x10
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o, =220<a, =15MPa ......................... Condition vérifiée

Remarque :
La méme procédure de calcul a suivre pour le ferraillage des autres voiles dans les deux
sens.
Les résultats obtenues apres calcul pour les voiles VG2 et V2F dans les différentes zones
sont présenté dans les tableaux si dessus.
Zone 1 : RDC

Zone 11 : 17 ; 2eme étage.
Zone 111 : 3% 4% et 5, 67" étage.
Zone IV : 7" 8™ et9™", étage.
IX 10 Résume de calcul
Zone Zone I Zone 11 Zone 111 Zone 1V
L (m) 3.70 3.70 3.75 3.80
e (m) 0.25 0.20 0.20 0.20
B (m?) 0.925 0.74 0.75 0.76
I(m*) 1.055 0.844 0.879 0.915
V(m) 1.85 1.85 1.875 1.9
Mu (KN.m) 1717.152 -775.1 212.06 332.119
Nu(KN) -859.97 -756.967 -332.7 --249.10
o, (KN/m?) 2.08 0.61 0.01 0.36
... (KN/m%) -3.94 2.71 -0.90 -1.02
= L¢ (cm) 1.28 0.68 0.04 1
>
g d (cm) 3.515 3.515 3.56 3.61
F
z At(cm?) 19.13 23.15 10.76 6.88
=
S Atadopter) 25.13 25.13 16.08 12.31
§ Ac(em?) 7.40 5.92 6 6.08
-P}
=
ACqdopté) 14.04 14.04 14.04 llafOn
Atotaaopte) (cm?) 64.28 64.28 46.20 38.66
Amin 13.38 11.10 11.25 11.40
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Ferraillage des voiles

16HA20 16HA20 16HA16 16HA14
e=10cm e=10cm e=10cm e=10cm
Ay : Choi
v: Choix des barres 28HAS 28HAS 28HAS 28HAS
e=20cm e=20cm e=20cm e=20cm
Ap (cm?) 16.06 16.06 13.88 9.66
At adopté) 17.27 18.08 16.95 16.95 10.99
2emeétg lereétg 14HA10
22HA10 14HA12
A : Choix des barres 16HA12 | 14HA12 e=20cm
e=20cm e=20cm
e=20cm | e=20cm
V,(kN) 29555 294 52 301.12 225.88
. .| cisaillemen
Verificatio | T, =5MPa | 0335 0.44 0.45 0.33
ns des
contraintes T, = 4.75MPa 0.497 0.62 0.63 0.46
alELS N, (KN) 2201.12 1849.50 1440.12 203.72
ELS
ope = 15(MPa) | 2.15 2.50 1.92 0.27
Tableau IX.1 : Ferraillage du voile V2F dans les différentes zones
Zone Zone I Zone 11 Zone 111 Zone IV
L (m) 1.5 1.5 1.525 1.55
e (m) 0.25 0.20 0.20 0.20
B (m%) 0.375 0.30 0.305 0.31
I(m*) 0.070 0.056 0.059 0.062
V(m) 0.75 0.75 0.763 0.775
K Mu(kN.m) 660.03 597.34 134.71 -63.72
(=]
i Nu(Kn) -570.11 -513.9 -690.85 374.26
° 2
= ... (KN/m?) 5.52 6.25 9.35 4.47
= 2
= o, (KN/m%) -8.56 -9.68 -8.47 -4.88
;ﬂ > L¢ (cm) 0.59 0.62 0.72 0.74
]
F d (cm) 1.43 1.43 1.45 1.47
£
= At(cm?) 9.36 8.39 6.60 4.12
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Atadopter) 12.56 12.56 8.04 6.15
Ac(em’?) 0.30 2.40 2.44 2.48
ACdopté) 5.02 5.02 5.02 S
Atotaaopte) (cm?) 30.14 30.14 21.10 17.32
Amin 5.63 4.50 458 4.65
8HA20 8HA20 8HAL6 8HA14
) e=10cm e=10cm e=10cm e=10cm
Av: Choix des barres 10HAS 10HAS 10HAS 10HAS
e=20cm e=20cm e=20cm e=20cm
Ay, (cm?) 7.53 7.53 5.275 433
AH (adopté) 11.04 | 12.56 | 10.99 7.03 Pl
2" étg 1"“étg 14HAS
22HAS8 14HAS
A : Choix des barres 16HA10 | 14HA10 e=20cm
e=20cm e=20cm
e=20cm | e=20cm
V,(kN) 1009.6 860.11 748.69 472.28
. .| cisaillemen
Vérificatio | , Z, = 5MPa 2.99 3.19 2.73 1.69
ns des
contraintes T, = 4.75MPa 4.19 4.46 3.82 2.37
aPELS N, (KN) 2350.30 2487.44 1935.29 829.55
Ope = 15(MPa) | 6.27 8.29 6.35 :

Tableau IX.2 : Ferraillage du bout voile V2F dans les différentes zones
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X.1 Introduction

On appelle fondation la base de I’ouvrage qui se trouve en contact directe avec le terrain
d’assise (sol) et qui a pour fonction de base d’interaction entre le sol et la structure.une
fondation est donc forme la partie structurelle qui s’oppose au tassement et aux infiltrations.

Elle assure la transmission et la répartition des charges et surcharges de cet ouvrage
dans le sol de facon a garantir la stabilité. Cette transmission peut étre directe, cas de
fondation superficielle (semelles isolées, semelles continues, radier) ou par des €léments
intermédiaires (puits, pieux).

Les charges qui peuvent étre transmis a la fondation :

» Un effort normal : charge verticale centrée dont il convient de connaitre
les valeurs extrémes ;

» Une force horizontale résultant de I’action de séisme, qui peut étre
variable en grandeur et en direction |

» Un moment qui peut s’exercer dans de différents plans.

X.2 les différents types de fondation :

Il existe cinq types de fondations :
» Les fondations superficielles :

Elles sont utilisées pour les sols de bonne capacité portante. Elles permettent la
transmission directe des efforts au sol.

Les principaux types de fondations superficielles que I’on rencontre dans la pratique sont :
e Les semelles continues sous mur.
e Les semelles continues sous poteaux.
e Les semelles isolées.
e Les radiers.

» Les fondations semi- profondes :

Se sont des fondations fichées utilisée dans le cas d'un sol stable en faible profondeur
(puits).

» Les fondations profondes :

Ce type de fondation est généralement utilisé dans les cas des mauvais sols et qui ont une
faible capacité portante, ou lorsque le bon sol est assez profond

> Les fondations mixtes :

Dans certaines configurations, il arrive que le systéme de fondation est formé d’une
fondation sur radier et pieux dites fondation mixte.

Le principe est de mobiliser les efforts simultanément dans les pieux et dans le radier.
On utilise ce type de fondation, soit pour économiser le dimensionnement des pieux en faisant
travailler la semelle coiffant les pieux comme un radier, soit pour limiter les tassements du
radier en lui ajoutant des pieux.
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Si plusieurs bloc séparés par des joints de dilatation présentent le méme systeme de
fondation et la méme qualité de sol de fondation, il est conseillé de supprimé ces joints au
niveau de fondation

X.3 Le choix de type de fondation

Le choix de type de fondation dépend :

La nature de I'ouvrage a fonder : pont, batiment d’habitation, batiment industriel,
souténement, ...

e La nature du terrain: connaissance du terrain par sondage et définition des
caractéristiques.

Le site : urbain, compagne, montagne, bord de mer, ...

La mise en ceuvre des fondations : terrain sec, présence d’eau... ..

Le type d’entreprise : matériel disponible et compétences, ... ..

Le colit des fondations : facteur important mais non décisif.

X.4 Dimensionnement des fondations :

On a deux impératifs de sécurité a respecter :

e Non dépassement de la capacité portante du sol
Les contraintes transmises au sol doivent étre inférieures aux contraintes correspondantes a la
capacité portante du sol (état limite de résistance).

e Limitation des tassements sous la fondation
Les déformations du sol causées par les contraintes transmises ne doivent causer aucun
préjudice au bon fonctionnement de I’ouvrage, c'est-a-dire que les déplacements de la
fondation doivent étre inférieurs aux déplacements admissibles par la structure de I’ouvrage
(état limite de service).

X.5 Rapport géotechnique du sol [Bureau d’étude]

Si la couche superficielle n’est pas assez résistante, une reconnaissance des sols devra
étre faite sur une profondeur plus importante.

Le chois de type repose essentiellement sur une étude du sol détaillée, qui nous
renseigne sur la capacité portante de ce dernier.

Les objectifs assignés a la présente étude sont :

e la reconnaissance géologique du sol,
e la définition de notre structure,
e [’évaluation des caractéristiques de résistance a la pénétration des

Les investigations menées ont consisté en la réalisation de deux (02) sondages carotté,
ainsi qu’une série d’essais de laboratoire permettant de déterminer les caractéristiques
Pondérales, intrinseques et de résistance mécanique
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X.5.1 Sondage carotté

Afin d’identifier la lithologie exacte qui caractérise le site et évaluer 1’état de compacité
du terrain d’assise, on a effectué¢ de 16m de profondeur

Les coupes géologiques de sondage ont mis en évidence la succession des facies
suivants :

+* Sondage SCO01 :

- 0.00 a 6.80m : argile limoneuse ocre a jaunatre cailloutis fréquents
-6.80 2 8.40 m : marne altéré ocre jaunatre
-8.40 a 16.00m : marne grise a verdatre, consistante

+* Sondage SC2 :

- 0.00 a 6.50m : argile limoneuse ocre a jaunatre cailloutis fréquents
-6.50 2 9.60 m : marne altéré ocre jaunatre
-9.60 2 16.00m : marne grise a verdatre, consistante

X.5.2 Essai de pénétrometre dynamique

La pénétration dynamique consiste & enfoncer dans le sol par battage et de manicre
quasi- continue une tige munie a son extrémité d’une pointe débordante. Le nombre de coup
de mouton correspondant a un enfoncement donné est noté au fur et a mesure de la
pénétration dynamique de la pointe de sol. Les essais de laboratoire réalisées ont pour bute de
déterminée les caractéristique suivantes :

- Caractéristiques pondérales
e Densité humide et seche (6h,dd )
e Teneur en eau naturelle (W% )
e Teneur en eau de saturation ( Wy ) et le degré de saturation (s, %)

- Caractéristiques intrinséques
e Limite d’atterberge (LL)

- Caractéristiques mécanigques
e (Cohésion (Cu)
e L’angle de frottement (¢,,)

Les essais sont représentés sous forme de diagramme (voir annexe). L’analyse des
courbes conduit a établir la synthése ci-dessous.

Ne° Profondeur |yh yd W Sr Cu Py

Sondage (m) (tm’) | (t/m°) (%) (%) (bar) )

Sondage 0.00 a 6.80m 1.95 1.54 26.97 96.10 0.16 19.83
01
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6.802840m |2.05 1.70 21.58 100 0.49 17.66

8.40a16.00m | 2.01 1.80 22.50 94.56 1.68

26.65
0.002 6.50m | 1.84 1.41 30.93 90.86 0.20 20.13
6.5029.60m | 222 1.96 13.06 93.86 0.55 18.70
Sondage
02 0.60 2 16.00m | 2.03 1.91 17.20 81.88 1.81 26.65

Tableau X.1 : Caractéristiques pondérales, intrinséques et mécaniques

Remarque :

On peut donc résumer la structure de terrain a ’agencement de deux couches reposant
sur un substratum de marne. Les deux couches superficielles sont constituées successivement
d’argile limoneuse et marne altéré

X.5.3 Interprétation des résultats et recommandation

Au terme de la présente étude géotechnique on peut retenir ce qui suit :

Sur le plan géologique, le terrain est constitué¢ par une formation argilo limoneuse avec
de rares passées de sables grossiers, recouverte une couche de marne altéré reposant sur un
substratum de marne de forme incliné.

Les résultats obtenus sur des échantillons intacts analysés au laboratoire indiquent que
les caractéristiques géotechniques des sols sont médiocres (faibles et variables).

Conclusion du rapport géotechnigue

Etant donné que le sol est constituer de couches d’argile qui sont de point de vu
mécanique vulnérable et que les charges de la structure sont trés importantes, on doit
impérativement ¢&viter tout risques de désordres pouvant étre engendré au niveau des
fondations par les phénomenes cités ci-dessus. Tout cela nous a conduit vers le mode de
fondation approprié qui est sans doute des pieux ancré dans le substratum gisant a partir de
09.60 m de profondeur dans la formation marneuse , la couche d’ancrage doit se poursuivre
sur une profondeur d’au moins 3xB sous la base du pieu .

X.6 Définition des picux

Un pieu est une fondation élancée. 1l traverse deux ou plusieurs couches de qualité plus
ou moins bonne pour s’ancrer dans un horizon présentant des caractéristiques mécanique plus
favorable, appelé couche d’ancrage. Il transmet les charges de la structure sur cette couche. Le
pieu est constitué de trois parties principales : la téte, la pointe, et le fut compris entre la téte et
la pointe. L’ancrage h est la hauteur de pénétration de pieu dans la couche d’ancrage, si le
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pieu est fiché dans un milieu homogene (monocouche) 1’ancrage D est égal a la hauteur
d’encastrement h figure X.1 Cette profondeur varie en principe avec :

- Letype de sol
- Larésistance
- Le diametre du pieu

J | N

D,
n

%
, e
' 5 ]
1

F4

Figure X.1 : Définition de I’encastrement équivalent

X.7 Classification des pieux :

Les pieux peuvent étre classés de différentes fagons selon les paramétres d’intérét.Ces

paramétres sont regroupés dans le tableau ( X.2) ,adapté du Manuel Canadien d’ingénerie des
Fondation ( MCIF,2006)

Classification selon Type de pieu
Mode d’installation Battu , foré tubé, vissé, moulé
Nature de matérieu acier, béton ,bois , béton précontraint

: Vertical (séction variable ou uniforme,
Géométrie de forme

Base ¢largie), incliné.

Rigidité Long(flixibles),court (rigide).

Type de structure tour, machinerie, batiment.

Subissant un grand déplacement,
Déplacement de sol Un faible déplacement

Subissant pas de déplacement.

Mode de fonctionnement Friction ,pointe

TableauX.2 : classification des pieux selon différentes parameétres

Pour I’évaluation de la force portante, notamment ,il est plus important de considérer le
type de sollicitation imposée au sol par la mise en place du pieu.

C’est ainssi que 1’on distingue :

» Les pieux dans la mise en place provoque un refoulement du sol :
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Dans ce groupe , on peut citer les pieux battus, qui sont des pieux soit fagonnés a
I’avance soit a tube battu exécutés en place. Pour les premiers, il s’agit essentiellement de
pieux en métal et de pieux préfabriqués en béton armé .pour les seconds , il s’agit de pieux
battus moulés. Les principaux types de pieux actuels entrant dans ce groupe sont les suivants :

e Pieux battus préfabriqué.

Pieux en métal battu.

Pieux en béton foncé.

Pieux en métal foncé.

Pieux battus pilonné.

Pieux battus enrobé.

Pieux tubulaires précontraints.
Pieux vissés moulés.

Pieux battus moulés .

» Les pieux dont I’éxécution se fait apres extraction du sol du forage et qui ,de ce fait, ne
provoquent pas de refoulement du sol ;

» certains pieux particuliers dont le comportement est intermédiaire.

X.8 Principe d’exécution des différents types de pieux

Il existe des dizaines de types de pieux. Une description exhaustive est donnée par
I’actuelle norme P11-212/DTU 13-2 septembre 1992. .. [4]

Les principaux types de pieux entrant dans le groupe de pieux refoulant le sol a la mise
en place sont :

» Les pieux forés battus
Ce sont des pieux soit fagonnés a I’avance ; soit a tube battu exécutés en place. Pour les
premiers il s’agit de pieux en métal préfabriqués en béton armé ou précontraint sont fichés
dans le sol par battage ou vibor-fongage et pour le seconds de pieux foré battus moulés

» Les pieux en béton foncé
Ces pieux sont constitués d’élément cylindrique en béton armé préfabriqué ou coffrés a
I’avance.

» Les pieux battus moulés
Un tube muni & sa base d’une pointe métallique ou en béton armé, ou d’une plaque
métallique raidie ou d’un bouchon de béton, est enfoncé par battage sur un casque placé en
tete du tube. Le tube est ensuite rempli totalement de béton d’ouvrabilité moyenne, avant sont
extraction.
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g refus A" masse du pieu et des accessoires
C casgue de battage {(masse frappée)
H hauteur de chute du mouton P pieu
M masse du mouton
{masse frappantea)

Figure X.2 : Exemple d’une Coupe verticale sur un pieu battu

Les principaux types des pieux entrant dans le groupe des pieux qui ne refoulent pas le
sol a la mise en place.

» Les pieux forés simple (et barrette exécutée dans les mémes conditions)
Mise en ceuvre a partir d’un forage exécuté dans le sol par des moyens mécaniques tels
que tariére, benne.....etc. Ce procédé qui n’utilise pas le souténement de parois ne s’applique
que dans les sols suffisamment cohérent et situé au dessus des nappes phréatiques.

» Les pieux forés a la boue et barrette
Mise en ceuvre a partir d’un forage exécuté dans le sol sous protection d’une boue de
forage est remplie de béton de grande ouvrabilité sous la boue, en utilisant une colonne de
bétonnage.

» Pieux foré tubé
Le tubage peut étre enfoncé jusqu’a la profondeur finale par vibration, ou foncer par
louvoiement au fur et a mesure de l’avancement du forage, ce dernier est remplie
partiellement d’un béton de grand ouvrabilité, puis le tubage est extrait sans que le pied du
tubage puisse se a moins de 1m sous le niveau du béton. On peut trouver dans se groupe aussi
les puis ; qui sont des fondations creusées a la main.
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Figure X.3 : Mode opératoire d’un pieu foré simple

X.9 C(lassification suivant le mode de transmission des charges au sol

Les pieux agissant sur le sol soit :

v’ par effet de pointe P, (pieu colonnes)

v’ par frottement latéral + effet de pointe
v’ par frottement latéral : ¢, (pieux flottants)

X 10 Choix de type de pieux

Le choix de type de pieux est souvent en fonction des données géotechniques, des
méthodes d’exécutions envisagées pour la réalisation de la fondation, du cout, des habitudes
locales et du comportement de la structure a fondée. Il est recommandé de choisir le méme
type de pieux pour I’ensemble de la fondation.

+»  Dimensionnement d’une fondation sur pieu :

Dimensionnement d’une fondation sur pieux ne peut se faire que par titonnement, on
part d’un avant-projet établi de fagon plus ou moins empirique : c’est le pré dimensionnement.
On le soumit ensuite aux vérifications nécessaire. Si une ou plusieurs conditions ne sont pas
satisfaites, on reprend le projet jusqu’a l’obtention d’une fondation capable de résister
correctement aux charges transmises par I’ouvrage et résultant d’une descente de charge (ou
donnée par le logiciel).

+* Choix de diamétre de pieu

Le diamétre de pieu est subordonné a la portance, I’'importance des efforts horizontaux
a reprendre et a I’entraxe de deux pieux voisins doit d’un minimum de 3fois le diametre de
pieu. Ce diamétre peut étre aussi conditionné par sa longueur (probléme de flambement)

En général les pieux forés un diametre (B = 0.8m) sont réservés aux grands ouvrages
et les petits pieux forés ayant (B < 0.60m) sont adaptés aux ouvrages a réactions modestes.
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X.11 Le chois de longueur du pieu

La longueur de pieu dépend

o de I’épaisseur des couches du sol a traverser pour mobiliser un frottement
latéral dans le cas des pieux flottants

e de la profondeur de substratum résistant et de I’écartement prévu dans le
substratum en cas des pieux travaillant a la pointe.

X.12 La capacité portante des pieux

La détermination de la force portante d’un pieu peut se faire grice a plusieurs
méthodes :
e [’utilisation des formules basées sur les résultats du battage des pieux ;

e [’utilisation des formules statiques de force portante établies a 1’aide de la
mécanique théorique des sols ;

e L’interprétation des diagrammes de pénétrations obtenues soit avec le
phénomene statique, soit avec le pénétrometre dynamique.

e [Dinterprétation des essais de mise en charge d’un ou de plusieurs pieux.
La destruction d’un systéme de fondation peut provenir de deux genres de rupture :

e La rupture du terrain dans le quelle est établie la fondation

e La rupture de corps de la fondation (exemple écrasement de béton)

On appelle charge limite "Q, "
On appelle la charge admissible "Q_"

+» Tassement d'un pieu isolé :

Le tassement d’un pieu isolé sous les charges usuelles est généralement faible et ne
constitue pas un paramétre de calcul déterminant pour la plupart des structures.

Par contre, dans certains cas ou l'on a des pieux isolés, il est nécessaire de
prendre en compte le tassement.

Expérimentalement, on remarque que le tassement en téte des pieux est en général de
lem, sous une charge de référence égale a O.7Q, et ce, pour une gamme de pieux dont
la Longueur de fiche est comprise entre 6 et 45 m , et dont le diametre B varie entre 0.30 et
1.5m.

Alors nous avons définis une valeur limite du tassement notée S.of sous la charge de
référence :

*_Pour les pieux forés :
Srer = 0.006 B (avec des valeurs extrémes de 0.003 et 0.010 B).

* _Pour les pieux battus :
Srer = 0.009 B (avec des valeurs extrémes de 0.003 et 0.010 B).
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«» Mdéthode de calcul

On admet que le terrain oppose a I’enfoncement de la fondation de types

résistance :
» la réaction au niveau de la pointe (résistance de pointe) ; Q,
» laréaction qui se manifeste le long du fiit (frottement latéral + résistance

au cisaillement) qu’on appellera résistance au frottement latéral (terme
de frottement) ; Q.

D’ou la charge limite de rupture :  Qr= Qp+ Qyx........... [10]
En termes de contrainte :  q1 = qp + qf

On définit ainsi la charge admissible

— %, &
Q=7 +y

Avec
F, et F; : Sont des coefficients de sécurité dépends de la longueur de pieu

D>3xXxDy ———> F,= F =3 (Pieux élastiqués) ........ [4]

a) Etude du terme de pointe

C’est la résistance au poingonnement du terrain de fondation.

e Faible élancement : 4 < g <10

Cette relation consiste a calculé la charge limite d’une fondation superficielle en tenant
compte de la remarque suivante : D est grand devant B, le terme de surface est négligeable

devant les deux autres :
qp=(C.Nc+y.D.N,+v.R.N,)

Q,=A.(C.N¢c+y.D.Ny+V.R.N,)

S : La section de pieu,
R : Le rayon du pieu,
Y: Poids volumique du sol,
N. , Ny, et N, sont des coefficients de portance ;
Si « D » est grand devant B, dans ce cas ; on néglige le terme de surface (y .R.N,)

e Fort élancement (g > 10)
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Dans ce cas le terme de pointe ne peut pas étre calculé avec la méme relation que
précédemment. On voit donc apparaitre un bulbe de rupture qui enveloppe la base du pieu sur
une hauteur d’essai appelée fiche critique « D¢ »

Si D > D¢ pas de soulevement du sol.

Pour prendre ce bulbe de rupture dans I’expression de terme de pointe, il est nécessaire
de majorer le facteur de portance N, = 10N*'8Q

Avec 2,7<N <37
En général, pour les pieux de diamétre inferieur a 0,90m, Ngqmax est défini par :

— 10304t
Ngmax = 10 g®

@: Angle de frottement au dessous de la base de la fondation.
CAQUOT-KERIZEL recommande de calculer « D, » par la formule suivant :

b) Calcul du terme de frottement latéral

fm = Fme + Fmceeeeeeeen [10]

f,, : Frottement latéral
fme: Frottement unitaire moyen
finc : Frottement unitaire moyen di a la cohésion

-
f =yDS, Y : La densité humide.
me

2 S, : Coefficient donné par les abaques de Caquot — Kerisel.

f =CXS, S¢ : Coefticient donné par les abaques de Caquot — Kerisel.
mc
@ : Angle de frottement.
\

On définit ainsi le frottement total moyen, comme la somme des deux frottements
« Fng €t fme »

D
fn = fme T fmc = Y-5-S¢ + C.S
D’ou la charge limite
Qf = (fm(p + fmc)A
D
Qr = (¥.3-S, +C.5.)A

Avec
S : Section latérale A= m XD X B¢
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X.13 Application de la méthode de calcul d’un pieu

Notre projet est implanté sur des fondations profondes (semelles et longrines sur
pieux)

a) Choix de diamétre

Soit : B =80 cm.

Ona:

D __ 12,00
5= o8 = 15> 10

Donc nous somme dans le cas des pieux de fort élancement
Calcul de la charge limite :

QL =Qp + Q¢ et Q¢ Estnégligeable pour les sols plastiques.

Nous faisons remarque que le terme de frottement est négligeable pour les sols
plastique

b) Calcul du terme de pointe

A | i A

= ki
sl “Eﬁ,% Argile limoneuse ocre a
s 6.50m
¢ = 0.27 bars e jaunatre cailloutis

¢ =20.13° ?{‘}* fréquents

3.10m

Figure X.4: Schéma représentatif du pieu a étudier.

Q. =(C.N¢c+y.D.Ny +y.R.N, )A........ ()

C : cohésion de la couche porteuse
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D : ancrage dans le sol.
Y : Densité humide

N¢, Ng, N, : Les coefficients de portances sont donnés par les tableaux... [10]

Comme on a I’élancement D est treés grand devant le diametre du pieu.
Donc le terme de surface (y.R.N,) peut étre negligé.

@D........ Devient : Qp, = (C.N¢ +v.D.Ny A
D’ou:
qp = (C.Nc+v.D.Ny)

N, =20 ——> N, = 100

¢ gy

y.D.N, Z(vl X hy)Ng

Ny = 33.54......... [10]
@ =26.652___,
N, = 64.85

Pour les pieux de diametre supérieur a 0.90m, N=2.70
Pour les pieux de diameétre inférieur a 0.90m, N=3.04
Dans notre cas
(B =0.80) en prend N=3.04

2.7<N<3.04 ....cccucu.un. [10]

AN :
qp = C.N¢+v.D.N,

qp, = (19.50 X 6.50 + 22.2 x 3.10 + 20.3 x 2.40) X 33.54 + 64.85 X 181.00)
= 19931.34 KN /m?

- (p, = 1993.13 t/m?

La charge limite
Qp=SXq, —>» S=nX B® = 0.5024m?

Qp = 0.5024 X 1993.13 = 1001.34 t

Qadm = 1001.3% _ 333.78 tonnes
La contrainte admissible
qadm:199313 664.37 t/ ,
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¢) Sollicitations de calcul

Les sollicitions a considérer pour le calcul des éléments de la fondation sont

ELU : 135G +1.5Q
ELS : G+Q

G+Q+E
0.8 GtE

d) Vérification de diamétre de pieu

Le choix de diametre de pieu est essentiellement subordonne a la portance.
» Premiére méthode de vérification (en fonction de la capacité portante) :
e la charge admissible par le pieu : Quqm = 3337.8 Kn

e L’effort vertical maximal dii a I’ouvrage, donné par le logiciel :
Ng =1750.18 Kn

Qadm > Ng oo e .. condition vérifiée

» Deuxiéme méthode de vérification (en fonction de la contrainte
admissible) :

Ns< A X Jadm

Ng = 1750.18 KN L’effort vertical maximal dii a I'ouvrage, donné par logiciel

ETABS
BP > 4xNg
‘\} TXdadm

B, = \/4 %X 1750.18/3.14 X 6643.4 = 0.57m ... ... ... Condition vérifiée

Donc
Bp =80 cm

X. 14 Ferraillages

X.14.1 Teétes de pieux

La jonction entre un pieu isolé et un poteau est toujours assuré par une semelle
de liaison en béton armé.
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» Types de semelles courantes :

a b
Amatures
supérieures Amatures
supérisuras

Armatures
inférieures

Figure X.5 : Semelle sur pieu unique  Figure X.6 : deux poteauxsur ~ Figure X.7 : Semelle sur deux pieux.

Un pieu unique

1
¥
— Barres suivant - Barres suivant
les médianes les médianes
Barres suivant les cilés Armaluras en cerces

Figure X.8 : Semelle sur trois pieux.

e Semelle sur un seul pieu :

N
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R

Pour ce cas de figure, on remarque bien que I’effort normal est transmis directement
dans le pieu. Donc le ferraillage de la semelle sera forfaitaire tout en respectant le ferraillage
minimum pour une section en béton armé qui est donné par la formule suivante:

~ 0.23bdfgs

min — f
e

Application

Apin=0.23 X80x72x2.1/400 = 6.95cm>  on adopte: 10HA14 = 21.56 cm2

X.14.2 Ferraillage des pieux

+ Recommandation (DTR.B.E1.32)...... [4] (Travaux de fondations profondes)
Les pieux couramment adoptés dans les projets sont :

- Verticaux, - Calculés en compression pure

- Ferraillés sur toute leur longueur

Les cages d’armatures sont constituées par :

e Des armatures longitudinales,
e des armatures transversales, formées de cercles ou de spires.

X. 14.3 Armatures longitudinales :

Les armatures sont des barres en acier a haute adhérence, leur nombre minimal est de :

¢ 6 pour les pieux de diametre B < 80cm,

¢ 10 pour les pieux de diametre B > 80 cm.

La section totale d’armature doit étre égale :

¢ Au moins 0,5% de la section nominale du pieu lorsque la largeur ou le diameétre de
pieu est inférieure a 1 m.

eou 0,35 % de la section nominale du pieu dans le cas contraire.

eLe diametre minimal des barres a utiliser est de 12mm, les diamétres les plus
Couramment utilisés varient de 16 a 32mm.

elLa distance de nu a nu des barres varie entre un minimum de 10 cm et un
maximum de ’ordre de 30 cm.

eLa longueur de recouvrement des armatures longitudinales est le maximum entre
400let 80cm.

e[ ’assemblage des barres longitudinales est assuré par des points de soudure a ’arc
électrique ou par ligature.

X.14.4 Armatures transversales :
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- Les armatures transversales seront constituées de spires en acier doux dont le diametre
dépend du diametre des armatures longitudinales et €gale au moins au quatre dixieéme de plus
grand diamétre des armatures longitudinale de et de 6 mm au minimum.

-Pour les armatures longitudinales dont le diamétre @, varie entre 12 et 20 mm, on
choisit le diameétre entre 6 et 10 mm.

-Pour les armatures longitudinales dont le diamétre @;est supérieur ou égal a 20 mm, il
faut choisir le diamétre entre 10 et 12 mm.

-L’écartement maximal de nu a nu des spires est de 8@; en partie courante et de 100, en
téte du pieu, sur une longueur de 2,5 D (diametre du pieu).

-L’épaisseur du béton qui enrobe les armatures doit étre au moins de 7cm.

«» Mdéthode de calcul

Le pieu a une section circulaire est sollicité par un effort normal de compression et un
moment de flexion. Pour le calcul des pieux ; on tient compte du pieu le plus sollicité.

Détermination du pieu le plus sollicité

Le pieu le plus sollicité est celui correspondant au croisement d’axes (D-5).

e Vérification au renversement

, .. M
-  Déterminationde e= N

- Comparer « e » a la moiti€ du tiers central de la section du béton du pieu

) D ) c ,. . . ,
Si e < (=) le pieu est considéré comme s’il est soumis a la compression centrée
6 2

Sinon le calcul se fera en flexion composée.
- Dans notre cas nous avons des pieux de diametre 80cm

On a
N, = 2024.75 Kn
M, = 9.589 Kn.m

e Calcul de I’excentricité « e »

9589
T 2024.75

=0.004735m =—> e =4.73cm

= % =1333cm  Donce <2

oo

Le centre de pression se trouve a l'intérieur du tiers central, par conséquent le
calcul se fera en compression centrée.

Détermination des contraintes
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Ny : Effort normal a PELU
My: Moment a ’ELU
A : Section du pieu

2 2
A:% ;>A=“xf° = 0.5024m?

I : moment d’inertie du pieu par rapport a ces axes principaux des pieux

- nD* S m.0.8*
64 64

= 0.020m*

Mu : moment de flexion a 'ELU

V=B2 == V=22=40cm
_2024.75x10% | 9.589x10°

Omax = 5 5024x106 | 0.020x1012 X 400 = 4.22MPA

_ 2024.75x10° 9.589x10°

Omin = [ 5024x106  0.020x101Z 400 = 3.83MPA

Donc on aura un effort :
N=06pax XA =—=>N=422x 1072 x 0.524 x 10° = 2120.12Kkn.
Calcul des armatures

a) Calcul des armatures longitudinales :

Les armatures sont données par la formule générale suivante :

N AX 1
Au > (_ — ﬂ) X —
a 1.35 Ot

a=1(0.85)/[1+0.2(A/35)%] .................... Pour 4 < 50
a=0.6(50/A)2% . Pour 50 <1< 70
A=12

I¢: La longueur de flambement de pieux

i: Le rayon de giration, il donné par la formule suivantE :

mol 22 D
. I .
lz\/: — 1= —642 = _— = —
2 D2 16 4
4
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. 80
== 20cm

Comme le pieu est encastré a sa base dans le substratum et sa téte dans les
semelles donc il est considéré encastré, d’ou la valeur de l¢ vaut 0.5lo.

[, :étant la longueur libre du pieu considéré.

> Lalongueur du pieu

La hauteur des couches a traversée pour mobiliser un frottement latéral suffisant c’est
de 9.60m, est la longueur d’ancrage dans le substratum c’est résistant est de 03 fois le
diamétre du pieu dans le cas de pieux travaillant a la pointe.

Donc la longueur totale trouver ¢’est : 12.00m

Ainsi en aura :

lp=15m
D’ou:l; =05x12.00 =6.00m
—> 1= % =030 —> 30<50 .. .............. Condition vérifiée

a =0.85/1+ 0.2(30/35)> = 0.74
On a:

o, = min [%fe ;max (0.5f,,110/nf gl

Comme la fissuration est considérée comme tres préjudiciable la formule devienne
comme suit :

. = 0.8 min [£ f, ;max (0.5f,,110,/nf 25)]

AN:
05 = 0.8 min [2 400 ; max (0.5 X 400,110v1.6 X 2.1 )= 161.3MPA
D’ou :
3 6
A, = (2120.12><10 _ 0.5024x10 X 25 X 1 _ —39917 40mm? < 0
0.74 1.35 161.3

Nous avons trouvé une section négative par conséquence le béton seul peut reprendre
I’effort de compression. On adopte ainsi un ferraillage minimal donné par le réglement
(DTR.B.E 1.32)........ [4]

3.14 x 802
Amin = 0.5%A — Apjp > 0.005 X ~—— —— =25.12 cm”

Donc on adopte une section de 10HA20 = 31.41 cm?

> Veérification des contrainte dans le béton a ’ELS
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Oy, = Ns
bc = Atna

< Gpo = 0.6 X fpg = 0.6 X 25 = 15MPA

Ns = 1750.18 KN
Mg = 4.368 KN.m

Calcul de I’excentricité :

_ M 4368
e = ) —e=T—0g = 0.25cm < 13.33cm

Calcul des contraintes

1750.18 x 103 N 4.368 x 10°
0.5024 x 10° (0.020 x 1012

Gmax -

X 400) = 3.57MPA

_ 175018 x10°  4368x 10° 0 _ 3 356MPA
Cmin = 02024 x 106 0,020 x 1012 ) =3

Ny = G X B = 3.57 x 1073 x 0.5024 x 106

Ns = 1793.568kn

1793.568x10% . e
Obe = —g02 = 3.26MPA < 15MPA ......... Condition vérifiée
X—, +15x31.41x102

b) Calcul des armatures transversales

Selon le réglement (DTR.B.E 1.32)...... [4], le choix du diametre doit étre compris entre
6 et10mm, vu le ferraillage que nous avons adopté pour les armatures longitudinales, les
armatures transversales seront constituées de spires de @10.

X.14.5 Ferraillage des poutres de redressement (longrines)

Les longrines sont des poutres en béton armé ou en béton précontraint dont les appuis
sont les massifs et qui assurent la liaison entre ces massifs. Elles peuvent étre coulées en place
si elles sont en béton armé, mais le plus souvent elles sont préfabriquées, ce qui permet de
réduire le temps d’exécution sur le chantier. Elles doivent étre calculées pour résister a la
traction d’une force égale :

F =

Rl=

> 20KN (RPA99 Ver. 2003/Art 10 .1.1.b)......... 1]

N:L’effort normal maximal qui support la fondation

o : Coefficient fonction de la zone sismique et de la catégorie du site considéré, donné
par le tableau (10.1.1.b du RPA99ver 2003)... ... [1]

Zonell,, site4— a =10

» Calcul des armatures longitudinales
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Nyax = 2524.75 KN

o, =L = 2% — 348MPA

Vs 1.15
F =227 _ 952 475KN > 20KN ... Condition verifiée
A=F = 252475X10° _ o550 mm? — A = 7.25cm?

os 348

Le ferraillage minimum donné par le RPA99ver 2003... [1] est de 0.6% de la
section du béton.

> Détermination de la section des longrines

Les dimensions minimales des longrines doivent étre égales a :

- (25% 30)cm? — site de catégorie S, et S,
- (30%x30) cm? - site des catégorie S, }

Notre ouvrage est implanté dans le site 4, donc On optera pour une section
(35%40) cm?

» Vdérification des résultats

Le ferraillage minimum doit étre de 0,6 % de la section avec des cadres dont
I’espacement est inférieur au min (20 cm, 15 ¢)

A,in = 0.6%bh
Apin = 0.006 X 35 X 40 = 8.4cm?

On optera pour une section d’armatures longitudinales de,
A= 6HA16 = 12.05 cm?

» Calcul des armatures transversales

. h b
@, = min (E'Q)'R)

?, = min(1,4.5) = lcm
Donc on prend @, = 8mm Un cadre de 80

» Espacement
Selon le RPA99.Ver. 2003...[1] e < max(20cm,150;) = 20cm

Donc on peut prendre e =15 cm
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Conclusion générale

Ce projet de fin d’étude qui consiste en I’étude d’un batiment a usage multiple, est la
premiere expérience qui m’a permet de mettre en application les connaissances acquises lors
de ma formation. Et Les difficultés rencontrées au cours de 1’étude, m’ont conduit a se
documenter et a étudier des méthodes que je n’avais pas eu la chance d’étudier durant le
cursus, cela m’a permis d’approfondir d’avantage mes connaissances en génie civil.

Ce projet de fin d’étude m’a conduit a tirer une conclusion que j’avais choisit de
présenter sous forme de remarques :

En premier lieu, le calcul d’une structure composée de portiques et de voiles s’est avéré
tres intéressant, il est relativement complexe puisqu’il nécessite 1’étude de deux systémes qui
travaillent conjointement, et qui se comportent de deux manieres différentes

Concernant les voiles, ils présentent un facteur important dans la détermination du
comportement d’une structure vis-a-vis des différentes sollicitations, en effet, nous nous
sommes aper¢u que leur disposition est beaucoup plus importante que leur quantité dans la
structure.

Et ce modeste travail nous a permis aussi de prendre conscience de la responsabilité
qui pese lors de I’élaboration de tels projets et de mettre en application les différents
réglements a savoir : « BAEL91 », « RPA99/version2003 »ainsi que les divers documents
techniques.

En fin nous avons constaté que I’élaboration d’un projet ne se base pas uniquement sur le
calcul, mais plutdt sur sa concordance avec le coté pratique, nous espérons que ce modeste
travail sera un apport et support pour les promotions a venir.
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