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CHAPITRE : 01 Présentation et description de |'ouvrage

|.1. Présentation de I’ouvrage

Le projet qui nous été confié consiste a calculer les éléments résistants d’un batiment a usage
d’habitation et commercial, composé d’un RDC (rez-de-chaussée) et de 10 étages a ossature mixte
voiles, portiques. Cet ouvrage est de moyenne importance (groupe d’usage 2), implanté a BOUIRA.
Cette zone est classée selon le RPA 99 (version 2003) comme étant une zone de moyenne sismicité

(zone 11a).
I.1.1. Description

Cet ouvrage est composé d’un Rez-de-chaussée a usage commercial, de dix étages courants a
usage d’habitation. Le systeme de contreventement est mixte. Il est assuré par des voiles et des

portiques en béton armé, avec justification d’interaction portiques-voiles.
1.1.2. Caractéristiques géométriques

Les caracteristiques géometriques du batiment sont les suivantes :

- Longueur totale du RDC .......ocvoiiee et L =26,20 m
- Longueur totale des étages courant...........o.ouvuerireiriinteriie e eeieeeeeeaaaan L=22,90m
- Largeur totale du DALIMENT .......ooi i e B =20,00 m
- Hauteur de REZ-0E-ChAUSSEE ..........ocueiieiiie ittt ettt ettt e s sate e s eraeeea h,=4,08 m
- Hauteur de I’€tage COUTANT .......oouiiiiiiiiieiee e he =3,06 m
5 F21 01010 ) s K= 1oy (01 (<) (TR h: =0,60 m
- Hauteur totale du batiment ... ..o hy = 34,68 m

1.1.3. Eléments de l’ossature
1. Ossature : I’ossature est composée de :

-poutres et poteaux formant un systéme de portique dans les deux sens (transversale et
longitudinale) destiné a reprendre essentiellement les charges verticales et une partie des

charges horizontales.

-Voiles porteurs en béton armé, disposé dans les deux sens (transversales et
longitudinales) constituant un systéme de contreventement assurant la rigidité et la

stabilité de I’ouvrage.

14



CHAPITRE : 01 Présentation et description de |'ouvrage

2. Planchers :

A I’exception des balcons, et de la dalle couvrant I’appareil de levage (ascenseur), les
autres planchers seront réalisés en corps creux, et une table de compression, reposant sur des
poutrelles prefabriquées, disposées suivant le sens longitudinal. Le plancher terrasse est
inaccessible, il a une forme de pente de 2% pour faciliter I’écoulement des eaux pluviales, et
un complexe d’étanchéité. Les planchers des autres €tages ont comme revétement du

carrelage scellé.

Les planchers assurent deux fonctions principales :
-Fonction de résistance mécanique.
-Fonction d’isolation.

3. Escaliers :

Cet ouvrage est muni d’une cage d’escaliers, de deux paillasses adjacentes, et d’un palier de

repos. Les paillasses sont coulées sur place.
4. L’acrotere :

L’acrotere est un élément en béton armé dont la hauteur, de 60 cm, vient se greffer a la

périphérie de la terrasse. Il a pour but de permettre un bon fagonnage de 1’étanchéité.
5. Balcons :
Nous avons deux types de balcons :
- Balcons rectangulaires en béton armé arrondis sur les cotés
- Balcons rectangulaires en béton arme.
6. La magonnerie

Les murs extérieurs sont composés de doubles cloisons en briques creuses de 10 cm
d’épaisseur et une lamed’air de 5 cm (10+5+10). Les murs de séparations sont des cloisons en

briques creuses de 10 cm d’épaisseur.
7. Revétements et enduits
Les revétements utilisés sont :

- Carrelage pour les planchers et les escaliers ;

- Céramique pour les salles de bain ;

15



CHAPITRE : 01 Présentation et description de |'ouvrage

- Enduit platre pour les cloisons intérieures et les plafonds ;
- Enduit ciment pour les murs de fagade, la cage d’escaliers et les plafonds des salles d’eau.

- Protection multicouche pour la terrasse.
I.2. Caractéristiques mecaniques des matériaux
1.2.1. Le béton

Le béton est défini du point de vue mécanique par sa résistance mecanique qui varie avec la
granulométrie, le dosage en ciment, la qualité d’eau de gachage et 1’age de béton. Dans le cas

courant, le béton utilisé est dosé & 350 kg/m® de ciment portland artificiel 425 (CPJ425).

A titre indicatif, nous avons pour 1 m* de béton armé :
e Granulats :
- Sable : 380 2450 L (Dg < 5 mm),
- Gravillons : 750 & 850 L (Dg <25 mm),
e Ciment : 300 & 400 kg,

e FEau:150a180L.
1. Résistance caractéristique a la compression :

Le béton est défini du point de vue mécanique par sa résistance a la compression a 1’age de

28 jours par un essai sur éprouvettes normalisées. Elle est notée “f.og .

Lorsque la sollicitation s’exerce sur un béton d’age < 28 jours, sa résistance a la compression

est calculée comme suit:

fui :@f,%i—o,saj)fcw pour des f,,3<40MPa

f.i :mfczg pour des f,,g >40MPa

Pour le présent projet on prendra : fs=25MPa
2. Résistance caractéristique a la traction

La résistance caractéristique a la traction du béton a I’age «j » jours est donnee par la
formule suivante (Art. A.2.12, BAEL91) :

f;;=0,6 +0,06 f; en Mpa
D’ou: ﬁ;zgz 0,6 + 0,06f028 = 2,1 MPa.

16



CHAPITRE : 01 Présentation et description de |'ouvrage

3.Contrainte limite du béton

3.1. Les états-limites

On définit les états-limites comme des états qui correspondent aux diverses conditions de

sécurité et de bon comportement en service, pour lesquels une structure est calculée.
a. Etat limite ultime (ELU)

Il correspond & la valeur maximale de la capacité portante sans risque d’instabilité. Il

correspond a 1’un ou I’autre des états suivants :

- Etat limite ultime d’équilibre statique (non-renversement),
- Etat limite ultime de la résistance et de la fatigue des matériaux (non-rupture),
- Etat limite de stabilité de forme (non-flambement).
La contrainte limite du béton a I’ELUcorrespond a 1’état limite de compression du béton. Elle

est donnée par la formule suivante (Art. A.4.3.41, BAEL 91):

£, =085 fan
bc eyb

v, . Coefficient de sécurité ;
v, = 1,15 si la situation est accidentelle.=f,:=18,4Mpa.
v, = 1,5 si lasituation est courante. =f,.:=14,2Mpa.

0 : Coefficient d’application
0 =1, lorsque j > 24 heures ;
0 =0,9, lorsque 1 <j < 24 heures ;
0 =0,85, lorsque j < 1 heure

b. Etat limite de service (ELS)

L’état limite de service est 1’état au-dela duquel les conditions normales d’exploitation et de

durabilité des constructions ne sont plus satisfaites.

On distingue :
- Etat limite de résistance & la compression du béton (contrainte de compression limitée).
- Etat limite déformation (pas de fleche excessive).
- Etat limite d’ouverture des fissures (durabilité et sécurité des ouvrages).

La contrainte de compression du béton est limitée par (Art. A.4.5.2, BAEL 91) :
gbc = O,G-fcjen MPa

D’ouche = 0,6.f,,,= 15 MPa.

17



CHAPITRE : 01 Présentation et description de |'ouvrage

3.2. Diagramme Contraintes — Déformations du béton
a- alPELU

La relation contrainte-déformation est illustrée dans la figure I.1.

Oinc A

_0,85. 5
0.7,

bc

(1) (2)

2% 3,5%o '8bc(%0)

Fig. I.1 Diagramme de calcul contrainte-déformation
du béton (ELU).

&, . Déformation du béton en compression
b-a PELS

La déformation dans le béton est considéré comme élastique et linéaire. La relation
contrainte-déformation est illustrée dans la figure 1.2.

GbC A

Ghc=0,6.fc28

v

€hc

Fig. 1.2 Diagramme contrainte-
déformation du béton (ELS).
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CHAPITRE : 01 Présentation et description de |'ouvrage

3.3. Contrainte limite de cisaillement :

Elle est donnée par la formule suivante (Art. A.5.1, BAEL.91) :

_Vu
’l'u—E

Cette contrainte ne doit pas dépasser les valeurs suivantes :

- Cas de fissurations peu nuisibles : t, = min{0,13f_,, ; 5MPa},
- Cas de fissuration préjudiciable ou trés préjudiciable : tu = min{0,10f ,, ; 4MPa},

v, : Effort tranchant dans la section étudiée(ELU).

b : largeur de la section cisaillée.
d : hauteur utile (d=h-c).
4. Module d’élasticité du béton :
On distingue deux sortes de modules.
4.1. Module d’¢élasticité instantanée :
La durée d’application de la contrainte normale est inférieure a 24 heures.

Le module de déformation longitudinale instantanée du béton a 1’age de « j » jours est donné
par la relation (Art. A.2.1.21, BAEL 91):

Eij =11000%/ fcj (Chargement de courte durée),
Avec: f . =25Mpa.

Eizs = 110003/f.,5 =32164,2 MPa.

4.2. Module d’élasticité différée :
Il permet de calculer la déformation finale du béton (déformation instantanée augmentée du fluage).

Pour un chargement de longue durée d’application, le module de déformation différé E,; est

donné par la relation (Art. A.2.1.22, BAEL 91) :
E,j =37003 fcj

Avec: f_,=25Mpa.

Evas = 37003/ f g = 10818,87 MPa.

5. Module d’élasticité transversale : Le module de déformation transversale noté « G » est

donné par la formule suivante :
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CHAPITRE : 01 Présentation et description de |'ouvrage

B E
- 2x(L+v)
Avec:
E : Module de Young,
v : Coefficient de Poisson.
Le coefficient de poisson est défini comme étant le rapport entre la déformation relative transversale
et la deformation relative longitudinale,(Art. A.2.13, BAEL 91).

Ad/

- d

V_T/l
e v=0,2 ELS.
e v=0 ELU.

1.2.2. Acier Les aciers se distinguent suivant la nuance et leur état de surface (barres lisses ou haute

adhérence). Pour notre ouvrage, nous utilisons les trois catégories suivantes :
- Acier haute adhérence (HA ou T) de type F.E400 ; Fe = 400 MPa,
- Treillis soudé : @ < 6 mm; F. = 520 MPa.
1) Module d’élasticité longitudinale
Le module de déformation longitudinale Es sera pris égal & 2.10° MPa.
2) Diagramme déformations — contraintes

Le diagramme déformations-contraintes est illustré dans la figure 1.2 ci-

dessus,(Art.A.2.2.2,BAEL 91).
Ts &
Fe
¥F=
[
10 %o T -
10 %o Es
[

Fig 1.2 :Diagramme contraintes-déformation de I"acier
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CHAPITRE : 01 Présentation et description de |'ouvrage

3. Les contraintes
3.1. Etat limite ultime (ELU)

La contrainte limite de déformation de 1’acier est donnée par (Art. A.4.3.2. BAEL 91) :

Avec :
vs = Coefficient de sécurite.

v, =1,15: Situation durable,
v, =1 : Situation accidentelle.

Les valeurs exactes obtenues sont :
e oy =348 MPa : pour les HA,
e oy= 204 MPa : pour les ronds lisses (R.L),

e oy =452 MPa : pour les treillis.
3.2.  Etat limite de service (ELS)

Afin de réduire le risque d’apparition des fissures et pour limiter I’importance de 1’ouverture
de celles-ci, on est amené a limiter les contraintes dans les armatures tendues sous ’action des

sollicitations de service (Art. A.4.5.3, BAEL 91).

On définit :
» Fissuration peu nuisible (Art. A.4.5.3.2, BAEL 91)
Cas des ¢éléments intérieurs ou aucune vérification n’est nécessaire.
» Fissuration préjudiciable (Art. A.4.5.3.3, BAEL 91)

C’est le cas des milieux exposés aux intempéries

— .2
G, = min (§fe ; 110,/nf; )MPa.

Avec :
n = Coefficient de fissuration.
n =1,6 pour les HA de @ > 6 mm,
n =1,3 pour les HA de @ < 6 mm,
n=1 pourlesR.L.

Les valeurs exactes obtenues sont :

e Go,=156 MPa pour les R.L,
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e G.=201,7 MPa pour les HA.

> Fissuration tres préjudiciable (Art. A.4.5.3.4, BAEL 91)
C’est le cas des milieux agressifs.
&, = min (06f, ; 90if;) MPa.
Soit :
e G.,=130 MPa pour les R.L,
e G,=165 MPa pour les HA.
3.3. Diagramme contraintes-déformations:

La mise en évidence des caractéristiques mécaniques de ’acier se fait a partir de I’essai de

traction qui consiste a rompre une tige en acier sous ’effet de la traction simple.

Le diagramme contraintes- déformations a I’allure suivante :

oS
[Mpa] i
Fr C
\ D
Fe
A B
0

v

Eos  Ere(%o)

Fig. 1.3 : Diagramme contraintes-déformations de I’acier.

avec:
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Fr : Résistance a la rupture.
Fe : Limite d’¢lasticité.
Eps - Allongement relatif correspondant a la limite élastique de I’acier.

&, :  Allongement relatif correspondant a la rupture .

Le diagramme comprend quatre zones :
Zone OA : Domaine d’¢lasticité linéaire.
Zone AB : Domaine de ductilité.
Zone BC : Domaine de raffermissement.

Zone CD : Domaine de striction.
3.4. Protection d’armatures: (art A. 7-2 4 BAEL 91)

Dans le but d’avoir un bétonnage correct et de prémunir les armatures des effets d’intempéries
et d’agents agressifs, on doit veiller & ce que I’enrobage (C) des armatures soit conforme aux
prescriptions suivantes :

e C > 5cm: Pour les éléments exposés a la mer, aux embruns ou aux brouillards salins
ainsi que pour ceux exposés aux atmospheres tres agressives.
e (C>3cm: Pour les éléments en contact d’un liquide (réservoirs, tuyaux, canalisations).

e C>lcm: pour les parois situées dans les locaux non exposés aux condensations.
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2.1) Planchers en corps creux plus dalle de compression :

Dans notre projet ; les plancher sont constitués de dalle de compression et de corps creux
reposant sur des poutrelles préfabriquées .Ces dernieres sont disposees suivant la plus petite
portée pour réduire la fleche.

max

22.5

La hauteur du plancher est calculée par la formule suivante : h, >

Avec :

Lmax : portée libre de la plus longue travée.

h;.hauteur totale du plancher

le RPA exige:
- min (b, h)>25cm enzone lla on prend min =25 cm
- Lmax=450-25=425cm

Donc:
h= 420 /22,5=18,88
Conclusion :

On opte pour un plancher de ht=20cm (16+4)
Avec : Epaisseur du corps creux : 16 cm, Epaisseur de la dalle de compression4 cm
Qui sera valable pour tout le plancher.

Treillis soudés Dalle de compression
| J—
E A
/ % ' 5
/ 7 : = o
o G
////////////////////// v

\ Poutrelle pré fabrique

Corps creux , ,
P En béton armé

Fig.2.1 : Coupe verticale du plancher.
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2.2) Poutres :

Ce sont des ¢léments en béton armé coulés sur place dont le role est ’acheminement des charges et

des surcharges des plancher aux I’élément verticaux (poteaux et voiles.

Pour le pré dimensionnement des poutres ; le [RPA2003-Art 7-5-1] exige :
e Largeur b>20 cm

e Hauteur h>30 cm

0D<4
b

®bmax <1,5h + by,
D’aprés les régles de déformabilité des éléments, les dimensions des poutres sont données
comme suit :
Hauteur des poutres :
L L

—<h<—
15~ 10 h

Avec :

L : La plus grande travée.

Largeur des poutres : v
» 04h< b< 0.7h
«—
2.2.1) Poutres principales : (les poutres porteuses). b

L=450-25=425cm;

425/15 <h <425/10 =28.33< h<42.5

On prend h,=40 cm.

0.4x40<b<0.7x40=16cm <b <28cm Soit b =30cm;

Donc:

La section des poutres principales adoptée est :30x40 .
2.2.2)Poutres secondaires :

Elles sont paralleles aux poutrelles. Elles assurent le chainage ;

L=435-25=410 ;
410/15< h <410/10=27.33<h<41.5
. Soit h=35¢cm;
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0,4x35<h<0,7x35 =14<b<24,5.

Soit b=30cm;

La section des poutres secondaire adoptée est : 30x35

2.3) Veérification des conditions exigées par le RPA

. Poutres principales | Poutres secondaires | Vérification

Conditions
h> 30 cm 40 cm 35¢cm vérifiée
b> 20 cm 30cm 30cm vérifiée
h/b<4 1.33 1.16 vérifiée
Tableau 1 : Vérification des conditions exigées par le RPA
Conclusion :
Poutres principales (30x40) cmz2.
Poutres secondaires (30x35) cm?.

A A
40 P.P 35 P.S

\ 4 \ 4

>
>
30 30

Figure 2.2 : Dimensions des Poutres
2.4) Poteaux :

Les poteaux sont pré dimensionnés a ELS ; en compression simple ; avec un effort normal de

compression Ns = (G+Q).
On suppose que le béton seul reprend I’effort normal; on effectuera le calcul de la section

pour le poteau le plus sollicité.

: . Ns
La section du poteau estobtenue par la formule suivante : A> —.

Gbc
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ove : La contrainte admissible & la compression du béton égal 15 MPa.
obe =0.6 fc28=0,6x 25 =15 MPa =1,5KN /cm®.

2.4.1) Localisation des charges et des surcharges:

Pour déterminer les charges permanentes G(KN/m2); et les surcharges d’exploitation

Q(KN/m2); nous allons nous référer au DTR B.C 2.2 ;
2.4.2) Descente de charge :
2.4.2.1) Surface d’influence:
S=S1+S52+S3+54

S = (1, 85x1, 95) x2+ (2,025x1.95) x2

$=15.11m2
s1 PP S2 1.95m
PS . PS 0.3m
S3 PP s4 1.95m
1.85m 0.3m 2.025 m

Figure 2.3 : Localisation du poteau le plus sollicité (4 B)

2.4.2.2) Détermination des charges et surcharges :

» Charges permanentes : G =p.e
p : le poids volumique.

e : ’épaisseur de 1’¢élément
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v" Plancher terrasse :

N | Eléments (Ep;\isseur p(kN/m’) | G (kN/m?)
o m
1 | Protection lourde 0.05 17 0.85
2 | Etanchéité multi couches 0.02 06 0.12
3 | Forme de pente en béton 0.06 22 1.32
4 | Feuille de polyane (par vapeur) | -- - 0.01
5 | Isolation thermique en liege 0.04 04 0.16
6 | Plancher en corps creux 0.2 14 2.80
7 | Enduit de platre 0.02 10 0.20
Charge permanente totale Gt 5.46
v Plancher d’étage courant :
N° | Eléments Epaisseur p (KN/m®) | G (kN/m?)
(m)
1 | Revétementen carrelage | 0.02 22 0.44
2 | Mortier de pose 0.02 20 0.40
3 | Couche de sable 0.02 18 0.36
4 | Plancher en corps creux | 0.20 - 2.80
5 | Enduit de platre 0.02 10 0.20
6 _Clo,is_ons de séparation 01 ] 1
intérieurs
Charge permanente totale Gc 5.20
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» Maconnerie

-Murs extérieurs :

N° Eléments Epaisseur (m) | Charge G
(KN/m2)

1 Enduit ciment 0.02 0.44
2 Brique creuse 0.10 0.9 ]

=
3 Lame d’air 0.05 -- I ' I '

[

[ 1
4 Brigue creuse 0.10 0.9 !
5 Enduit platre 0.02 0.2
G total 2.44

-Murs de séparation:

N° | Eléments Epaisseur (m) | p (KN/m3) G (kN/m?)
T ?‘;E—l
[
1 | Enduitde platre 0.02 10 0.20 [ |
[
[
2 Briques creuses 0.10 9 0.90 |
3 Enduit de platre 0.02 10 0.20
Charge permanente totale Gt 1.30
e Surcharge d’exploitation :
Eléments Surcharge (kN/m2)
Plancher terrasse inaccessible (Qt) 1
Plancher d’étage courant (Qc) 15
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Plancher d’étage RDC (locaux) (Qrpc) 2.5

Ba|C0nS (Qba]cons) 35

> 2.4.2.3) Poids propre des éléments :

v Plancher terrasse :
Gt=5.46x15.11=82.50 KN.

v Plancher d’étage courant :
Gc=5.2x15.11=78.57 KN

v" Poutres

e Poutres principales :

Gpp=2x(0.3x0.4x1.95)x25=11.7 KN Poids total (Gppt+Qps):

e Poutres secondaires : Gpi=21.87 KN
Gps =[(0.3x0.35x(2.025+1.85)]x25=10.17KN
v" Murs double cloisons :

0°™ niveau :

-Du 1% niveau au 1

Gm=2.44x(1.95x2.86)x2=27.21 KN
v Poteaux :

-Poteaux de RDC :

Gp=25(0.25x0.25)x4.08=6.37 KN

-Poteaux d’étage courant :

Gp=25(0.25x0.25)x3.06=4.78 KN

» Surcharge d’exploitation :
» Plancher terrasse inaccessible 1.00 x15.11=15.11KN.

» Planche a usage d’habitation : 1.50x15.11=22.66KN.
» Plancher a usage commercial RDC: 2.50x15.11=37.77KN.

2.4.2.4)Dégression verticale des surcharges d’exploitation :

Le reglement Algérien (DTR B.C.2.2) exigel’application de dégression des surcharges
d’exploitations sur des batiments a grand nombre d’étages; ou les occupations des divers
niveaux peuvent étre considérées comme indépendantes. Pour les batiments a usage

d’habitation, cette loi s’applique entiérement sur tous les niveaux.
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. , . n n
La loi de dégression est : Qn :QO +32Ln > Qi pourn>5;
i=1

TerrasseQ, 3

/ 10°™- Qo+ Q1 =3

9™ Qo+095(Q:+ Q) —

8- Qo+t090(Q1+Q2+Qs) ¥

7%= Qo +0,85 (Q1 + Q2 + Q3+ Q) -3

6"°-Qo + 0,80 (Q1+ Qe+ Qs +Qs+Qs)  —

n>5: 5°%-Qo + 0,75 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Qs + Qp) 3

4-Qo + 0,71 (Q1 + Q2+ Q3+ Qs+ Qs+ Qs + Q7) !

3"™-Q, + 0,69 (Q1 +Q2 +Q3 +Q4 +Qs + Qg+Q7+Qg) !

2°™ Qo + 0,67 (Q1+Q2+Q3+Q4+Qs5+Qs+Q7+Qs+Qg) 3
\ 1¥ Qo + 0,65 (Q1+Q2+Q3+Q4+Qs5+Qs+Q7+Qs+Qo+ Q10) 3

Fig.2.6 : Dégression verticale des surcharges d’exploitation.
Qo : surcharge d’exploitation a la terrasse.

Qi : surcharge d’exploitation de I’étage i.

n: numéro de I’étage du haut vers le bas.
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<

e |2 12 |3 |4 |5 |6 |7 |8 |9 |10

9 @

S =

o )

e =

Coeff| 1 [0.95/0.90|0.85| 0.8 |0.75|0.714 |0.688 | 0.667 | 0.65
Tableaus5 : les valeurs de la relation (3+n)/(2n).

Calcul :

Qp=15.11KN

Qo+ Q1=15.11+22.66 =37.77KN

Qp:0.95 (Q1:Qz)=15.11+0.95 (45.32)=58.164 KN

Q0:0.90 (Q1:Q2:Q3)=15.11+0.90 (67.98)=76.292KN

Q:0.85 (Q1:Q2:Q3:Q4)= 15.11+0.85 (90.64)=92.154 KN

Q0:0.80 (Q1:Q2:Q3+Q4:Qs)= 15.11+0.80 (113.3)=105.75KN
Q0+0.75(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5:Qg)= 15.11+0.75 (135.96)=117.08KN

Q0:0.71 (Q1+Q2+Q3+Qs+Qs5+Qe:Q7)= 15.11+0.71 (158.62)=127.73KN

Q:0.69 (Q1+Q2:Q3+Q4+Q5:Q6:Q7:Q5)=15.11+0.69 (181.28)=140.19KN
Q0:0.67 (Q1:Q2:Q3:Q4:Q5:Q6:Q7:Qs:Qg)= 15.11+0.67 (203.94)=151.74KN
Q0+0.65 (Q1+Q2+Q3+Q4+Qs5+ Q6+ Q7+ Qs+ Qo+ Quo)= 15.11+0.65 (226.6)=162.4 KN
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Surcharges Section
5 Charges permanentes [KN] d’exploitation | Efforts de
< [kN] normaux poteau
> - - - N=Gc+Qc
< Poids des Poids Poids | Poids [kN] Section Section
planchers des des des | Groate | Goumute Ok trouvée | adoptée
poutres | poteaux [ murs
10 82.5 21.87 0.00 0.00 |104.37(104.34 |15.11 119.45 79.63 30x30
9 78.57 21.87 4.78 27.21 |132.43(236.77 |37.77 274.54 183.02 30x30
8 78.57 21.87 478 27.21 |132.43]369.2 58.164 427.364 | 284.90 30x30
7 78.57 21.87 4.78 27.21 |132.43|501.63 |76.292 577.922 |385.28 30x30
6 78.57 21.87 478 27.21 |132.43|634.06 |92.154 726.214 | 484.14 35x35
5 78.57 21.87 4.78 27.21 |132.43766.49 |[105.75 872.24 581.49 35x35
4 78.57 21.87 4.78 27.21 |132.43898.92 |[117.08 1016 677.33 35x35
3 78.57 21.87 4,78 27.21 |132.431031.35 |127.73 1159.08 |[772.72 35x35
2 78.57 21.87 4.78 27.21 |132.43|1163.78 |140.19 1303.97 |[869.31 40x40
1 78.57 21.87 4.78 27.21 |132.431296.21 |151.74 144795 |965.3 40x40
RDC 78.57 21.87 4.78 27.21 |132.43 | 1428.64 |162.4 1591.04 |1060.69 |40x40

Tableau6 : récapitulatif de la descente de charge

Conclusion :

Les sections des poteaux adoptées sont :
RDC, niveau let 2°™
Niveau 3,4,5,6
Niveau 7,8,9, 10

Remarque :

= (40x 40) cm?
= (35x 35) cm?

= (30x 30) cm?

Apres les dégats constatés lors du séisme de 21 Mai 2003 a BOUMERDES, il est

recommandé de concevoir des poteaux forts et des poutres moine fortes afin de privilégier la

rupture au niveau de la poutre et non pas au niveau du poteau. Ceci nous a conduits a

augmenter la section de nos poteaux (pour évite la rotule plastique), ainsi qu’une bonne

répartition des aciers dans ses dernier.
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2.4.3) Vérification des conditions du RPA (article 7.4.1) :
v" Min (b, hy) > 25 cm en zone Ila :

Min (b1, h;)=30cm> 25 c¢cm en zone Ila (condition Vérifiée) ;
h
Min (b, hy) > 2—6 (he . hauteur libre du poteau) :
Min (by, hy)=25cm> 286/20  =14.30cm (condition vérifiée) ;

v" Min %<E<4

Poteaux niveau 1 et 2°™ : 1/4 < (b/h = 40/40 = 1) < 4 (condition vérifiée) ;
Poteaux niveau 3,4,5,6 : 1/4 < (b/h = 35/35 = 1) < 4 (condition vérifiée);
Poteaux niveau 7, 8,9, 10 :1/4 < (b/h = 30/30 = 1) < 4 (condition Vérifiée);

2.4.4) Vérification de la résistance des poteaux au flambement :

Le calcul du poteau au flambement consiste a vérifier la condition suivante :

4= _35 (BAEL99B.8.4.1)

|
Avec : A . élancement du poteau.
Lf. langueur de flambement Ls = 0.7 Lo(poteaux encastré-encastré)
Lo .La hauteur libre de poteaux ;

i :rayon de giration

3
I _ I_ab

i=.|— : = — Avec : | : Moment d’inertie.
B 12
B = ab = Section transversale du poteau.

L Lo_ory o7y, 07L,V©2
i  [ab®

-poteau du RDC (40x40) cm? Lo =4.08-0.40=3.68m =\ = 22.3<50vérifiée.
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-Poteaux du premier et deuxieme étage (40x40) cm?, Lo = 3.06-0.4=2.66m =)A= 16.12< 50

= condition vérifiée.

-Poteau du 3, 4,5, 6 (35x 35) cm?, Ly =3.06-0.40=2.66 m —A = 18.42< 50= condition
vérifiée.

-Poteau 8, 7,9, 10  (30x 30) cm?, Ly, =3.06-0.4=2.66m =\ = 21.5< 50 = condition
vérifiée.

Conclusion :

La condition étant vérifiée, tous les poteaux de 1’ossature sont prémunis contrele flambement.
2.5) Les voiles :

Les voiles sont des éléments constitués par une série de murs porteurs pleins ou comportant

des ouvertures .1ls assurent deux fonctions principales :

1- La portance.
2- Le contreventement.
Le Pré dimensionnement des voiles est effectué suivant les regles parasismiques
Algérienne (RPA)
> Epaisseur : [ ART 7.7.1/ RPA 2003]
L’épaisseur minimale des voiles (e) est 15 cm .L’épaisseur doit étre déterminee en fonction

de la hauteur libre d’étage (he) et des conditions de rigidité a I’extrémité comme indiqué ci-

dessous :

| |

i l € |

! ! e —> «—
| |

! T '

e =h./20
¢ e =he/20

Fig .2.7: pré dimensionnement des voiles

Dans notre projet la hauteur max d’étages he= 408-40=368 cm
Par suite : e >368/20=18.4cm
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Enfin on adopte une épaisseur de 20 cm pour tous les voiles.

» Longueur minimale du voile :

La longueur minimale I, du voile devra satisfaire la condition Ly, > 4e
Lmin> 4x20 =80cm = Condition vérifié

L: Largeur du voile. e : Epaisseur du voile.
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3.1.1) Introduction :

Ce chapitre concerne le dimensionnement et le calcul des eléments de la structure qui
peuvent €tre étudiés isolement sous 1’effet des seules charges qu’ils leurs reviennent. Le
calcul se fera conformément aux régles (BAEL 99)

3.1.2) Acrotere :

Il sera calculé comme une console encastrée au niveau du plancher terrasse. 1l est
soumis a un effort G dd a son poids propre et a un effort latéral Q dd a la main courante qui
engendre un moment de renversement M dans la section d’encastrement. Le ferraillage sera
détermineé en flexion composée pour une bande de largeur unitaire (1m).

> Dimension de I’acrotére :
A 33
101 I
7

60

A
N

X X
X X
v X X XX xX X X X

Fig. 3.1.1 Coupe transversale de ’acrotére

» Schéma statique :

Q

A

A

«—
(0]
y 1& A A | A

<
<

rrS.
Diagramme des Diagramme des Diagramme de I'effort
Moments M = Q.H Efforts tranchants NormalN =G
T=Q

Fig. 3-1-2 : diagrammes des efforts internes.
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3.1.3) Détermination des sollicitations : Effort
, ., tranchant :
4 A! M i
h d :
G 0 4 G —
A —+Fc
B

Fig.3.1.3 Schéma de calcul de I’acroteére

G = 25[(0.6x0.1)+(0.15x0.1)-(0.03x0.15)/2] =1.818KN/ML
Poids propre de I’acrotére : G=1.181 KN/ml

Surcharge d’exploitation : Q=1.00 KN /ml

Effort normal dd au poids propre G : N=Gx1ml =1.818 KN
Effort tranchant : T=Qx1ml =1.00 KN

Moment fléchissant max dd a la surcharge Q : M=TxH=Qx1mIxH=0.6 KN.m

3.1.4) Combinaison de charges :

> ELU :(BAEL 91 modifié 99, Art A .3.3.21) la combinaison de charges est:
-Effort normal de compression dda G : Nu=1,35G =1,35 x 1.818 =2.45 KN
-Moment de renversement ddi a Q : Mu = 1,50 Mg =1,50 x 0,60 =0.9 KN.m

> ELS : selon le BAEL 91modifié 99 Art 3.3.3 la combinaison de charges est:

- Effort normal de compression: Ns=G =1.818 KN

-Moment de renversement : Ms=0,60 KN.m
3.1.5) Ferraillage de ’acrotere
Le ferraillage de I’acrotére sera déterminé en flexion composée et sera donné par metre
linaire ; pour le calcul on considére une section (b x h) cm?soumise & la flexion composée
(fig. 3.1.3).
h : Epaisseur de la section : 10cm
b : Largeur de la section :100cm
cetc : Enrobage :3cm
d : Hauteur utile (h—c¢) :7cm

Mg : Moment fictif calculé par rapport au CDG des armatures tendues.

38



CHAPITRE 03 : Calcul des éléments non structuraux

+ Calcul des armatures a L’ELU :

> Position du centre de pression a ’ELU :

M 2
e, = U 09107 o6 gaem—37em
Nu 245
E—c:9—3=2 cm
2 2

E_C<eu = Le centre de pression se trouve a l’extérieur de la section limitée par les

armatures d’ou la section est partiellement comprimée.

Donc ’acrotére sera calculé en flexion simple sous I’effet du moment fictif My, puis en
flexion composée ou la section d’armatures sera déterminée en fonction de celle déja calculée
a) Calcul en flexion simple :

» Moment fictif :

Mr = Ny X (eu+§ — ¢)=2.45 x (0.37+0.02)=0.955 KN.m=0.96 KN.m

» Moment réduit :

My 0.96 x 103
Us = = (
bd2fy,  ‘100x72x14.2

)=0.013

0.85fcs  .85%25

Avec: f
bu 0

=14.2MPa

4, < 1,=0.392 La section est simplement armée

Us=0.013= $=0.994
> Armatures fictives:

M 3
f__096x10° _ o0 2

T Bxdxog  0,994x7x348

A
b) Calcul en flexion composée :
La section réelle des armatures:

3
N .
Ag=A; - —4= 0.396— 222" _ 4 396 _0.070 = 0.326¢m 2

Gt 348x 102

Soit: Ag =5HA8= 2.51cm?/ml avec un espacement S,=20cm
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3.1.6) Vérification a ’ELU

a) Vérification de la condition de non fragilité : [BAEL 99/Art .A.2.4.1]

. 023xbxdxfy, | € —(0,455%d)
Amin fe eq —(0.185xd)

Avec :

M 0.6
e S _ 2® _033m=33cm
Ng 1818

s = 0,6+0,06x fops =21 MPa

\ 0,23x100x7x 2,1 [33-(0,455x7)
D’ou:Ami = X

= 0,796 cm2
n 400 33-(0,185x 7)
» Conclusion :

Les armatures vérifiant la condition de non fragilité sont inférieures a celles
calculées a I’ELU,

2
A i =0.7960m2< (Ag + A ) =0.84cm

» Armatures de répartition :

A =B _251_ 4 6o70m?
4 4
Soit : 4HA8=2.01cm? avec un espacement S,=20cm

b) Vérification au cisaillement : [BAEL91 art 5.1.1]

T, —min(0.15< ; 4MPa) =2.5 MPa

b
- Vu . — — -
T, = avec : V, =1.5xQ =1.5x1=1.5 KN
X
1.5x10° — N
= —0.0021Mpa 7, =0.0021< 7, =2.5= (Condition vérifiee).
1000x700

c) Vérification de I’adhérence des barres : [BAEL99/art A.6.1.1, 3]
Vo
09d¥u;
Avec > u; Somme des périmétres Utiles des barres
DU, =nx®xz =4x0.8 % 3.14 =10.05 cm

Tee < Tge = Ysfi,g =1.5x2.1=3.15MPa  7gg =
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1500 |:> <_ . s
T = =0.236Mpa Te ST Condition vérifié).
se ~ 0.9x70x1005 P e~ s )

d) Ancrages des barres verticales :

Pour avoir un bon ancrage droit, il faut mettre en ceuvre un ancrage qui est défini par sa

longueur de scellement droit « Ls »

f
Ls= f e . 7,206y, fis=0.6 x1.5°x2.1 = 2.835MPa.
'Tsu
Ls= 28%400 _ o0 ooem
4x2.835
Soit ;: Ls = 30cm.

3.1.7) Veérification a I’ELS

Les contraintes limites dans le béton et les aciers doivent vérifier les conditions suivantes :

O OTS =mi 2 . =
> <%'s z=min {E.fe,max{O,S fe110 /nf,[28 }} =201.63 MPa

~ 100Ag  100x2.01
bd 100x7

M, 0goao’
T A 0.916x0,07x2.01x102

0 0287 —— >  B1=0.916 ——>  k;=44.52

=543IMPa< o, (vérifiée)

» Fbe<Oc =0 6 f.g=15MPa

o 54.31 s
cbc=—s =——=121MPa< Eb =15MPa (vérifiée)
K1 44,52 C

3.1.8) Etat limite de fissuration :

La fissuration est peu nuisible, aucune vérification n’est nécessaire.

.3.1.9) Vérification de ’acrotére au séisme : (RPA99. Art 6.2.3) :

L’acroteére est calculé sous I’action des forces sismiques suivant la formule suivante :

Fp = 4.A.CP.Wp Avec :

A : coefficient d’accélération de zone, dans notre cas (zone Ila, groupe

d’usage 2) = A=0.15 (RPA99, art 4.2.3 tableau 4-1)
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C, : Facteur de force horizontal (C, = 0.8)

W, : Poids de I’acrotere =1.181 KN/ml

D’ou:

F, =4%0.15x0.8x1.181=0.872KN/ml= 0.872<Q=1 KN/ml = (Condition vérifiée).

Alors il est inutile de calculer ’acrotére au séisme.
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CHAPITRE 03 : Calcul des éléments non structuraux

3.2) Plancher :
3.2.1) Introduction :

Le plancher est constitué de corps creux et de la dalle de compression (16+4) ;
reposant sur des poutrelles préfabriquées espacées de 65cm. Elles sont disposées dans le sens
de la petite portée. Ces derniers possedent des armatures en attentes qui sont liées a celles de
la dalle de compression.

3.2.2) Calcul de la dalle de compression :

La dalle de compression est coulée sur place, elle est de 04 cm d’épaisseur, armée
d’un quadrillage de barres (treillis soudés nuance TS 520).

L’espacement ne doit pas dépasser les valeurs suivantes :

- 20 cm (5p.m) pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles.
- 30 cm (4p.m) pour les armatures paralléles aux poutrelles.BAEL (Art B.6.8.423).

3.2.3) Calcul des armatures

3.2.3.1) Armatures perpendiculaires aux poutrelles :
A =4.L/f.=4x65/520=0,5cm?/ml
L:Distance entre axes des poutrelles (L = 65cm)
Nous adaptons :

Soit : 6HAG6 /ml , A=1.7cm?

St=15cm

Avec :S; :distance entre les armatures.

3.2.3.2) Armatures paralléles aux poutrelles

A=A 12=17/2=0.85cm?

Soit : 6HA6 /ml ,A=1.7cm?

Finalement :

Nous optons pour le ferraillage de la dalle de compression pour un treillis soudé (TLE520)

de dimension (15x15) cm2,
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15¢

15cm

I HAG6nuance
TLE520

St=15cm
Fig 3.2.1 : Treillis soudé de 15x15cm
3.2.3.3) Calcul des poutrelles :

On s’intéressera a 1’étude de la poutrelle du plancher le plus sollicité, c’est a dire celui qui
supporte la plus grande charge d’exploitation. Elle se calcule comme une section en T

a) Dimensionnement de la poutrelle
blﬁ min (L / 2, L1/ 10, 8h0)
Avec :
L : distance entre deux parements voisins de deux poutrelles.(65 -12),(L =53 cm)
L1 - longueur de la plus grande travée. (L; = 435cm)
bo . largeur de la nervure. (bg = 12 cm)
ho : épaisseur de la dalle de compression (ho = 4cm).

b) Application

b:< min (26,5 ; 43,5; 32)

b1=26,5cm
b=2Db;+by=65cm
< b >
| ¢ ho
h .Lé.b_l.
b,

Fig 3.2.2 construction de la sectionen T
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Le calcul des poutrelles se fait en deux étapes :
> 1°"étape : Avant coulage de la dalle de compression

La poutrelle sera considérée simplement appuyeée a ses deux extréemités. Elle doit
supporter au plus de son poids propre, la charge due a la main d’ceuvre et le poids des corps
Creux.

1) Chargements

Poids propre ..................... g =0,04 x0,12 x25 = 0,12 KN/ml
Poids des corps creux.......... g’ =0,65x0.95 = 0,62 KN/ml
D’ouG =0.74 KN/ml

Poids de la main d’ceuvre..... Q =1 KN/ml

La hauteur de la poutrelle est de ......... h= 20cm

La hauteur de la dalle de compression... hy =4 cm

La largeur de la nervure ............... bo =12 cm
Enrobage ...l c=2cm
Lahauteurutile ........................... d=25-2=23 cm

La largeur de la dalle de compression ...b =65 cm

Poutre principale
30cm || ‘ . ||

A
4,504.35cm C\A
IR

Axe de poutrelles

Poutre secondaire

; ; ; 30cm

Fig.3.2.3 : surface revenant aux poutrelles
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2) Ferraillage a L’ELU :

La combinaison de charges a considérer :
Qu=135G+15Q
0u=1,35x 0.74 +1,5 x1 =2,5KN/ml
Le moment en travée :
M;=qL2/8=25x (4,35)° /8 =5.91 KN.m
L’effort tranchant :
T=qL/2=25x4,35/2=543KN

2,5 KN/ml
[TTYT1111]
3) Ferraillage de la poutrelle : 4.35
d=h-c=4-2=2cm
3

M, = '\Z/lt = 5'912)(10 =8.67>0,394

bd“fb, 12.2°14.2
W, >}, =0,394=S.D.A 4cm

12cm

4) Conclusion :

Comme la section de la poutrelle est trés réduite on est obligé de prévoir des étais
Intermédiaires pour 1’aider a supporter les charges avant le coulage de la dalle de
Compression (espacement entre étais : 80 a 120 cm).

> 2°™étape : apres coulage de la dalle de compression :

Apres coulage de la dalle de compression, la poutrelle étant solidaire de cette derniére
elle sera calculée comme une poutre continue sur plusieurs appuis soumise aux charges
suivantes :

Poids propre du plancher :
G =5.20x 0,65 =3.38 KN/ ml.
Surcharge d’exploitation :
Q=25x0,65=1,625 KN/ ml.

Les combinaisons des charges :

-ELU:q,=135G +150Q

= 1.35(3.38)+1.5 (1.625) = 6.35KN/ml

-ELS: 9s=G + Q

= 3.38+1.625=5.005KN/ml

1) Méthode forfaitaire

» Q<max (2G, 5 KN)= Q =1,625 KN < max (2G, 5KN)
1.625KN <max (2x3.38,5KN)=6.76 KN(condition vérifiée).
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» Les moments d’inerties des sections transversales de la poutre sontconstants dans
toutes les traveées.

li= li+1(condition vérifiée).

> Les portées successives l; et ;.1 doivent étre verifiées :

Qu _
A
AN AN
| y 1
| | | ! |
4.00m 4.35m 3m 4.35m 4.00m
0,8 </ 1;+1<1,25.
ho? oo condition vérifiée
1, 435 ( )
| 4.35
1—2 = T: 1.45 (condition non vérifiée).
3
I3_ 3 . .
—=——-=0.68 (condition non vérifiée).
lx 435
14 4.35
1_4:T: 1.08 (condition vérifiée).
5

Donc dans notre cas la méthode forfaitaire n’est pas applicable car une des conditions n’est
pas vérifiée, le calcule se fera par la méthode des trois moments

2) Rappel sur la méthode des trois moments :
» Moment aux appuis :

L. L. L, L.

M: ;42| by Ly, '—+1=—6E(W.9+W.d)

-1 I i+l i i
-1 i i+l i+1

L

Avec : W? =Q.
=0 24E1.
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3) Expose de la méthode des trois moments :
» Exposition de la méthode :

Mi.1 M; M; M1

N/ N
\ vV V.V Y Vh" VvV V. V.V Y

ENCANE

Fig.3.2.4 : Méthode destrois moments

Les équations des trois moments donnés par les expressions suivantes :
» Aux appuis :

q;.I7 q..1°
Mi.1li+2.M; (li+lis1) ¥Misg. i = - 1 + '+14'+1

> En travée :

M(X) = (X) +Mi[1_lij+|v|i+lli ....................... (1)
_ql q.: | |
#(X)—EX—EX ................................... ()

Avec : Mi_; M; et Mi; : Sont respectivement les moments en valeurs algébriques sur les
appuis «i-1 », «i»et « i+l »,

L;: Portée de la travée a gauche de I’appui ‘1’.

Li:1: Portée de la travée a droite de I’appui ‘i’.

Pi: Charge répartie a gauche de 1’appui ‘1’.

Pi+1 : Charge répartie a droite de ’appui ‘i’

6.35KN /ml
/_/

y
v \ 4 Y A4 A x A 4 VA AV A A 4
1 2 3 4 5 6

4.00m 4.35m 3.00 m 435 m 4.00 m
Fig.3.2.5 : Schéma statique de la poutrelle

Mi.1, M; Mi.; sont les moments aux appuis, i-1, i, i+1 respectivement .
4) Calcul des moments aux appuis :
L’appui 1 : 8M1+4Mj= -101.6 =---m=-mmmmmm oo 1)
L’appui 2:4M1+16.7M3+4.35M3 = -232.27--=-=-=--=mmmmmmmmmmm oo 2
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Lappui3:  4.35Mp+14.7Mg+3My = - 173.53 wmvmmemmmemmmemmem oo 3)
Lappui4:  3Mg+14.7My+4.35Ms = 173,53 meommemmmmmemmemmmemmmemmeemmemeee (4)
L’appui 5 : 4.35My+16.7Ms+4Mg = -232.27 ------nmmmmmmmmmmmmmmm e (5)
L’appui6:  4Ms+8Mg = -101.6 ------ s (6)

La résolution de ce systeme nous donne les résultats suivants :
M; = -7.6078KN.m M, =-10.1844KN.m M;3=-7.3010 KN.m
M, =-7.3010KN.m Ms =-10.1844 KN.m Mg =-7.6078 KN.m

5) Calcul des moments en travée

Le moment en travée a distance x de I’appui « i » est donné par la relation suivante :

_ql q.: X X
M(X) = =X——=X"+ M| 1-= |+Mj1 2
() 2 2 |[1 Ij Ill.

Xi : La position du point dont le moment en travée est maximal, il est donné par la relation

suivante :
dM(X):O _)X:l+Mi+l_Mi
dx 2 q.l,

Appliquant les formules préceédentes pour toutes les travées :

Travée (1-2) —» x =1.89m —Mj max (1.89) =3.83KN.m

Travée (2-3) > x =2.27m —Mjmax (2.27) =6.32KN.m
Travée (3-4) —» x =1.5m —Mzma (1.5) = -0.16 KN.m
Travée (4-5) > x =2.07m  —Mj max (2.07) =6.32 KN.m
Travée (5-6) —» x =2.11lm —Msmax (2.11) =3.83 KN.m

N.B/
-Les moments calculés par la méthode des trois moments sont faits pour un matériau
homogéne, a cause de faible résistance a la traction qui peut provoquer la fissuration du
béton tendu, nous allons effectuer les corrections suivantes :
-Diminution de 1/3 pour les moments aux appuis :

On aura aux appuis les résultats suivants :

M;=-5.071 KN.m Mj=-6.7896KN.m M3=- 4.86 KN.
Mj=-4.86KN.m Ms=-6.7896 KN.m Mg =-5.071 KN.m

On recalcule les moments en travées avec les valeurs des moments réduits aux appuis
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6) Calcul des efforts tranchant :

Au niveau d’un appui «i», V(X)) = q';i” + M”Ii_ M, les moments seront
i+1
apres
Au niveau d’un appui « i+1», V(X) = — q";*l + M‘t_ M, en valeur absolue
i+1
» Les résultats obtenus sont récapitulés dans le tableau ci-apres :

Travée longueur Ti(x=0) KN Tira(x=1;) X(m) Mmax [KN.m]
Travée 1-2 4.00 13.12 -12.27 1.93 6.79
Travée 2-3 4.35 13.36 -14.25 1.46 4.37
Travee 3-4 3.00 9.52 -9.52 1.5 2.28
Travée 4-5 4.35 14.25 -13.36 1.62 4.37
Travée 5-6 4.00 12.27 -13.12 1.61 6.79

Tableau.3.2.1 : Efforts tranchants et moments en travée
M[KN.m]
A
6.7896 6.7896
5.071 5.071

4.86

»

A AWAH/A\U/ A A X[m]
2.28
4.37 4.37 6.79
6.79

Fig. 3.2.6 Diagramme des moments fléchissant a ’ELU (apres correction)
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V[KN.m]

T 14.25
13.12 13.36

12.27
9.52
¥ t +‘\ + +
A _ : ) X[m]
9.52 13.36 13.12
12.27 14.25

Fig .3.2.7 Diagramme des efforts tranchants a ’ELU (apres correction)

Ferraillage des poutrelles :
On optera pour deux cas de calcul pour le ferraillage des poutrelles
» cas :1=4.05m

7) Caractéristiques géométriques de la section de calcul :
b = 65cm (largeur de la table de compression)

h= 20cm (hauteur total de plancher)

bo=12cm (largeur de la nervure)

ho=4cm  (épaisseur de la table de compression)

¢ = 2cm (enrobage des armatures inférieures)

d = 18cm (distance du centre degravité desarmatures inférieurs jusqu'a la fibre la plus

Comprimée)
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A
v

ry FYy
The

d

|bl||bQ|||b1|

Fig. 3.2.8 Section de calcul de la poutrelle apres Coulage de la dalle de
compressionaux travées

Mo : Moment qui peut étre repris par la table de compression est donné par la formule

suivante :
hO
Mo = b.ho.fbu(d- 7)

Mo = 0.65%0.04x14.2 x10%(0.18- 0'—24) =59.072KN.m

M, =6.79< My = 59.072— Donc I’axe neutre se situe dans la table de compression, le béton

tendu est négligé,

La section en T se calcule exactement comme une poutre rectangulaire de largeur “b” et

de hauteur “h”.

8) Calcul des armatures longitudinales :

> En travée :

w= My 6.79 =0.022<0.392. ..o, SSA— (Asc = 0).

bdZf,,  065x(0.18) x14.2x10°

u =0.022—3=0.874
-Les armatures nécessaires (traction) :

M
Ast=— Y = 6.79 = 1.24cm?

B.dfy,  0.874x18x348x107°

On adopt: Ast = 3HA12= 3.39cm?

53



CHAPITRE 03 : Calcul des éléments non structuraux

» Aux appuis :
La table est entierement tendue donc Le calcul se fait pour une section rectangulaire de
dimension bgx h
bo=12cm, ¢ = 2cm, h = 20cm, d= 18cm
-Moment réduit :

max
M
a

6.789
W=

=—5— = 5 5= 0122
bOd 'fbu 0.12x(0.18)“ x14.2x10
1 =0.122<0.392—SSA—Asc = Ocm?

Les armatures nécessaires sont les armatures de traction
n=0.122— £ =0.935

18 20

_____________________

_______________

Fig. 3.2.9 Section de calcul de la poutrelleaux appuis

L pax 6.789

- 3= 1.15cm?
p.d.fy,  0.935x18x348x10"

On adopt; Ast = 2HA12= 2.26cm?
9) Calcul des armatures transversales :
» Le diamétre minimal des armatures transversales : (BAEL 99, Art. A.7.2)

Le diametre minimal des armatures transversales est donné par :
By h .07 -
@, <miny s @y = min{12;0.57 ;12 }=0.57 mm PHAL

On prend: ®,=6mm SHAG

1T o

Fig .3.2.10 Plan de ferraillage de poutrelle
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> La section des armatures transversales :
At = 2 ¢ 6= 0.56cm?
St;< min {0,9d; 40cm} = 16.2cm

Soit : Si= 15cm en Zone courant

10) Vérifications a L’ELU:
» Vérification a la condition de non fragilité : [Art A 4.2 ,1/BAEL 99]

A —0.23xb, xdx 2 —023x12x18x 2% = 0.26 cm?
fe 400

Aux appuis : A; = 3.39cm? > 0.26cm? = Anin= Condition vérifiee.
En travée :A,= 2.26cm?2 > 0.26cm2 = Apin= Condition vérifiée.

La section d’armature choisie est supérieure a Anin, donc la condition est vérifiée.

» Vérification de ’adhérence et de I’entrainement des barres au niveau des appuis
(B.A.E.L99. Art A.6.1.2.1) :

La valeur limite de la contrainte d’adhérence pour I’ancrage des armatures est :
7y = Wit,, =3.15MPa Avec:W=15

La contrainte d’adhérence au niveau de 1’appui le plus sollicité est :

T 3
T, = u __ 1425x10 ~1.16 MPa
09xdxYU; 0.9x180x3.14x2x12
7, =1.16MPa < 3.15 MPa =7, = La condition est vérifiée.

» Ancrage des barres: (BAEL99.Art. A-6-1-2)

Ancrage des barres aux appulis :

L :Z'Tfe Avec : T, =0,6y’ft 5=7,,=0.6x15°x2.1= 2.835MPa
Ts

L. = ﬂ =35.27cm

 4x2.835
Forfaitairement : Ly =400 =40x1.2 = 48cm

Pour les armatures comportant des crochets, on prend : L, = 0.4Ls
L, =0 .4x56=22.4cm = L, =25cm.
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» Vérification de la contrainte tangentielle :
Lorsque les armatures transversales sont droites (a = 90°) on doit veérifier que :
T < Tu=min (0,13fc28 ; 5MPa) fissuration peu nuisible

74 = min (3,25MP, ; 5MP;) = 3,25MPa

Vimx _ 14.25x10°

= 0,659MPa
b,d ~ 120x180

Tu—

1,= 0,659MPa< 7, = 3,25MP, (Condition vérifie).

» Influence de I’effort tranchant sur le béton :
On doit vérifier que : V,"¥< 0, 4.a.bo.f28 /y;, avec a=0,9d
V"< 0,4x0, 9x18x12x2, 5/1,5= 129, 6 KN

Appuis de rives :
V™™= 13.12KN < 129, 6 KN (condition vérifiée).

Appuis intermédiaire :
V"= 14.25+13,36=27.61KN< 129, 6 KN (condition vérifiée).

11) Vérification a PELS :

Les moments de flexion et les efforts tranchant a PELS :

Lorsque la charge est la méme sur les différentes travées le BAEL (A-6-5-1) précise
que la multiplication des résultats du calcul a I’ELU par le coefficient (qs/qu) nous donne les
valeurs des efforts internes de calcul a ’ELS. Les valeurs des efforts internes sont
représentées sur les figures ci-dessous.

q, _5.005

535 =0.78 ; qu = 6.35 KN/ml, gs = 5.005 KN/ml
a, :
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MIKNMT 5 205 5.295
379 3.79 N 3.95
3.95
A T AV A A A ”
i + A + N X[m]
1.77
3.40 3.40
5.29 |/ 5.29
Fig. 3.2.11 Diagramme des moments fléchissant a ’ELS
V[KN.m] 4 11.10
10.42 7.42 9.57
10.23
+ + + +
' | R
_ AN ]A X[m]
957 7.42 10.42 10.23
11.10

Fig .3.2.12Diagramme des efforts tranchants a ’ELS
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NB :

Les états limites de service sont définis compte tenu des exploitations et de la durabilité de la
construction.
Les vérifications qui leurs sont relatives sont :

a) Etat limite de résistance de béton en compression :
La contrainte de compression dans le béton :s, = o .k

> Entravée:
La section d’armatures adoptée a ’ELU en travée est As = 3 ¢ 12= 3.39cm?

_ 100.A5 100x3.39

P~ bpd  12x18

ke A . 0489  _
15(1-a;) 15(1-0.489)

=1.56—f,= 0.837— o, = 0.534

La contrainte dans les aciers est :

. M 529x108
*"p dA,  0.837x180x339

=103.575MPa< 348Mpa=> condition vérifiée.

,.= 0.063x103.575 = 6.525 <&, = 15Mpa=> condition vérifiée.

» Aux appuis :
La section d’armatures adoptée aux appuis :
As=2 ¢ 12=2.26 cm?
_100.A5 100x2.26
" bpd | 1248

o
Ke 4 = 0426 _ 444
15(-a,)  15(1—0.426)

=1.04— £,=0.858— ¢, = 0.426

. MXT 529x100
TP dA,  0.858x180x226

0,.=0.049x151.56= 7.42MPa < &, =15Mpa=> condition vérifiée.
Donc :

=151.56MPa <348Mpa=> condition vérifiée.

Les armatures calculées a I’ELU sont suffisantes a I’ELS.
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b) Etat limite d’ouverture des fissures :

O0; =0y
Les poutrelles ne sont pas soumises a des agressions.

Donc : Fissuration peu préjudiciable

=0, =f=400Mpa

> En travée :

o = 103.575 MPa<fe =400Mpa=> condition Vérifiee.

c) Etat limite de déformation(la fleche) :

La fleche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment petite par
rapport a la fléche admissible pour ne pas nuire a I’aspect et I'utilisation de la construction.
Les regles de BAEL (B.6.5.2) précisent qu’on peu admettre qu’il n’est pas indispensable de
verifier la fleche si les conditions suivantes seront vérifiées.

L = 444cm (longueur entre nus d’appuis)
h = 21cm (hauteur totale de la poutrelle).

a) h > ) = 0.20 = 0.05<i: 0.0625 = condition non Vvérifiée
L 16 3.95 16
M
b) h,1 ™t
L 10 0
o A 42
b,d fe

$,2
_ My L 3950

—_— =——=7.9mm
10E, .1, 500 500

M, I? L 3950

Avec :

E, : Module de la déformation diffeére.
E, =37003 fc,, = 10818,86MPa

I+, : Inertie fictive de la section pour les charges de longue durée.
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1.1x1

= 0
1+’”le

|,: Moment d’inertie total de la section homogeéne par rapport au CDG de la section.

b=65cm
I ho=4cm
Y, : Position de 1’axe neutre : Vi
X
G
Y. = Zsi'yi h-hy=16cm
1 Zsi V,

Fig .3.2.13
Aire de la section homogénéisée :

Bp=B + nA:boX(h-bo) + bhy + 15A

By = 12x (20-4) + 65 x 4 + 15 x3, 39 = 502, 85 cm?

b—b,
S/xx = bohxh+ 2(—2)h, xﬂ+15Ad
2 2 2
2 2
s/ =12 ><220 +(65-12) 45 +15x3,39x18 = 3739,3cm?
- S/, _ 37393 _ 7 44em
B, 502,85
V, =h-V, =20-7,44 =12,56cm
b0 3 3 hg hO
lo =?(Vl +V3 )+ (b—bg)hy EJF(Vl _?)2 +15A(V, —c)?

3
l, = %(7,443 +12,56%) + (65 —12) x 4{11—2 + (7,44 — 3)2} +15x3,39(12,56 — 2)? =22647,84cm*

o= _ 339 _gmsy
bd 12x18
_0,05f,s 0,05x21

= 2,62

3b,. 3x12
2+°0) 0,0157x|2+2"°°%
b2+ ) ( o j

A, =<2 =1,048

glN
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w=l- 1,75 fi g 1 175x21 092
4po, + fiog 4%x0,0157x348+21
It = 111, _ 11x22647,84 _ 7305em*
1+ n 1+2,62x0,92
va _ 111, _ 11x22647,84 =12683,60m4
1+A, 10 141048x0,92
2107 -
= 5.29x(3,95)°10 =0,35 < =L =%: 0,79cm
10x32164,2 x 7305 500 500
2 7 o
v = 529 (399)" x10 =0,60<F = L = 395 =0,79cm
10x10818,86 x12683,6 500 500
= Donc la fleche est vérifiée
OO(TLESY 06 IHAL

dem

[6em

Fig .3.2.14 Ferraillage du plancher en corps creux
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3.3. Calcul des escaliers :
3.3.1. Définition :

Un escalier est un ouvrage constitué d’une suite de degrés horizontaux (marches et paliers)
permettant de passer a pied d’un niveau a 1’autre d’une construction.

Ses caractéristiques dimensionnelles sont fixées par des normes, des DTU, des décrets en

fonction du nombre d’utilisateurs et du type du batiment.

3.3.2. Terminologie : .
Palier de repos

Contre marche

Marche

Paillasse

Emmarchement

Volée

Figure 3.3.1: Principaux termes relatifs a un escalier

Marche : c’est la partie horizontale qui regoit la charge verticale; sa forme en plan peut étre

rectangulaire, trapézoidale, arrondie, etc.
Le nombre de marches est pris comme suit : m = (n-1).

Contre marche : c’est la partie verticale entre deux marches; ’intersection de la marche et la

contre marche nommée nez de marche est parfois saillie sur la contre marche.
. H
n : nombre de contre marches donné par :n = o

Avec : H : hauteur entre deux niveaux consécutifs. Hauteur de la contre marche « h » : ¢c’est la

différence de niveau entre deux marches successives.
h : le plus courant varie de 14 a 20 cm (17 cm en moyenne).

Giron « g » : c’est la distance en plan mesurée sur la ligne de foulée, séparant deux contre
marches ; 22cm<g<33cm.
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La volée : est I’ensemble des marches (25 au maximum) compris entre deux paliers

consécutifs.

Le palier : est la plate forme constituant un lieu de repos entre deux volées intermédiaires et/ou

a chaque étage.
L’emmarchement : représente la largeur de la marche.

Dans un immeuble collectif, ’emmarchement doit étre : L > 7120 cm. Ou L > 3g.

Le rapport ( r = % ) est appelé raideur de Iescalier.

3.3.3. Les différents types d’escaliers :

On peut pratiquement, a condition naturellement que les dimensions le permettent, adapter

un tracé d’escalier a n’importe quelle forme de cage. On distingue notamment, les escaliers :

A cartier tournants :

A palier intermédiaire ;

A la Francaise (limon apparent sur le coté) :

A P’anglaise (marche en débord sur le limon).

Un escalier extérieur permettant I’acces a un immeuble, s’appelle un perron. On peut en

imaginer des formes et des dispositions trés variées, la figure3.6.3 donne quelques exemples :

g\llll/é
AN

v

N
S

LSS Ti;;é;:jj LLLLLS LSS
A > <

Figure 3.3.2 : Différents types d’escaliers

A

Dans notre calcule on va s’intéresser au cas le plus défavorable.
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Les escaliers constituant le batiment sont en béton armé coulé sur place, il sont constitués des
paliers et paillasses dans le calcul a des poutre isostatiques.

3.3.4. Pré-dimensionnement :
Le pré dimensionnement d’escalier consiste a déterminer :

- Le nombre des marches (n).
- Lahauteur de la marche (h), le giron(g).

- L’épaisseur de la paillasse (€).

1.53m

A 1.30m 2.40m 1.50 m

»d
L]

v

v
A

P
<

7

Figure 3.3.3 : systeme d’appuis

a) Calculden, hetg:
En tenant compte des dimensions données sur le plan. Les escaliers sont pré-dimensionnés
a I’aide de la formule de BLONDEL :
e Lahauteur de lamarcheh:
Ona: l4cm<h<18cm;onprend h =17 cm.

e Nombre de marches n :

H 306
N = — = ——=18 marches.
h 17

Donc on a 18 marches qui se divisent sur deux volées identiques telles que chacune comporte 9

marches.

e Legirong:
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L 240
g=——==—=30cm.
n—1 8

b) Vérification de la relation de BLONDEL :
59 cm < 2h+g <64 cm.
2h+g = (2 x 17) +30 = 64 cm.
59 cm < 2h+g = 64 cm < 64cm |::> Condition vérifiée donc I’escalier est confort.

1) Epaisseur de la paillasse et du palier :

L
30

L

L’épaisseur de la paillasse et du palier (ep) est donnée par la relation : 20

<e, <

Avec :

L : longueur réelle de la paillasse et du palier (entre appuis) : L = L; +L,
L, : longueur de la paillasse projetée.

L, : longueur du palier.

tgo. =17 /30 = 0.566 ————= a=29.54°

240
cosa

L= =276cm ; L,=130cm.

Donc : L =276 + 130= 406cm.

406 406
Dou: —-<ep<—~ C——>13.53cm < ep < 20.3cm

Soit: ep = 15cm.
N.B : On prend la méme épaisseur pour la volee et le palier.
2) Determination des charges et surcharges :

Le calcul s’effectuera pour une bande de (1m) d’emmarchement et une bande de (1m) de
projection horizontale de la volée. En considérons une poutre simplement appuyée en flexion

simple.
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» Les charges permanentes :

e Le palier:
ELEMENTS POIDS (KN/m?)
- Poids propre de la dalle pleine en BA 25x0.15 =3.75
- Poids des revétements (sable + mortier +
carrelage + enduit) 1.44
(0.44+0.4+0.4+0.2)
Charge permanente totale. G1=5.19

Tableau 3.3.4.2.a : Charge totale du palier.

e Lavolée:
ELEMENTS POIDS (KN/m?)
- Poids propre de la paillasse 25x0.15 431
cos <
- Poids des marches 25x0.17 _ 212
- Poids des revétements (sable + mortier +
carrelage + enduit) 1.44
(0.44+0.4+0.4+0.2)
Charge permanente totale. G,=7.87

Tableau 3.3.4.2.b : Charge totale de la volée.

e lacharge concentrée :
Une charge concentre sur I’extrémité du palier da a la charge du mur extérieur (P).
P=(3.06-0.15) x 2.36 x Im =6.86 KN.

> Les surcharges d’exploitation :

Surcharge d’exploitation : selon le (DTR C2-2) pour une construction a usage d’habitation
Q=25 KN/mz2

b. Combinaison des charges :
ELU:q,=(1.35G+15Q)x1m.
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Palier :qu; = (1.35x5.19+1.5x 2.5) x 1 m=10.75KN / ml.

Volée : qu2=(1.35x 7.87+1.5x2.5) x 1 m=14.37 KN/ ml.
P=1.35x6.86=9.27 KN.

ELS: ¢s=(G+Q)x1m.

Palier :qs; = (5.19+25)x 1 m=7.69 KN/ ml.

Volée : Qsy=(7.87+2.5)x 1 m=110.37 KN/ ml.

Le poids du mur est rajouté comme une charge ponctuelle (P) qui vaux :

P=(3.06 — 0.15) x 2.36 x Im = 6.86 KN.

Calcul des moments et effort tranchant A PELU :
Pour déterminer les efforts dans la paillasse et les paliers, on fera référence aux lois de la RDM
en prenant I’ensemble (paillasse + paliers) comme une poutre reposant sur deux appuis simples

et en considérant la projection horizontale de la charge q sur la paillasse d’une portée projetée
Lp=2.4m.

e Les réactions aux appuis :

D’apres les formules de la RDM :

10.75KN/ml 1(1.37 KN/ml 10.75KN/ml 9.27KN
mess | .
Ra Rs

: 1.30m ) 2.40m ) 1.50m :

XF=0; Ra+Rg=73.85KN.
YXM/A=0; Rg=58.16 KN.
YXM/B=0; Ra=15.68Kn.
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Trongon(m) Effort Moments fléchissant
tranchant x(m) | Ty(kn) M,
(Ty) (kn.m)
0 15.68 0
0<x<13 -10.75x+15.68 | -10.75x%/2+15.68x
1.30 1.7 11.30
1.3 1.7 11.30
13<x<37 14.37x-20.38 2.2x + 8.44
14.37(x — 1.3)?
B > 3.7 32.78 -25.80
0 -9.27 0
0<x<1.5 -10.75x — 9.27 | -5.375 X* - 9.27x
1.5 -25.39 -26.00

Tableau 3.3.4.2.c : résumé des efforts tranchant et des moments fléchissant.

Remarque :

Compte tenu du semi encastrement a I’extrémité de 1’appui A, on porte une correction a

I’aide des coefficients réducteurs pour les moments au niveau de I’appui A et en travée.

10.75x-15.68=0

Le moment M(x) est maximum pour la valeur X =1.45 m.

Donc Mzmax= 11.43KN.m

dMz(x) )
dx

———— X = 1.45 m (de la gauche)

¢ M Agppui =-0.3x11.43 = - 3.43 KN.m

o M Travée = 0.85 x 11.43 = 9.71 KN.m

o M Bappu| =-25.80 KN.m

e M console — 26.00 KN.m
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10.75 kn/ml 1437(""/"" 10.75 kn/ml  P=9.27Kn
< <
rETERIINN N iewn
1.3m 2.4m 1.5m t
- - ~
QRA . : RB °
' : ' 4
: : 25394
15.68 | :
o~ ! ‘ o| | ez

Frsscsssssnnne
—
-~
~
U
~
- —
(5]
N
-~
(=]
cessnen

=3
f
o

e

'M Jy

: 11130
: : 25.80 {m
L . .

43 3 : .

g ;hk . o )

E “ (°)| I E
' 71 ;
' ? . + M;

Fig3.3.4 : Diagramme des efforts tranchants et les moments fléchissant a PELU

Calcul des armatures :
1. Ferraillage a PELU :

Etude d’une section rectangulaire, soumis a la flexion simple.
b =100 cm; h=15cm; ¢ = 2 cm; d = 13cm.

Aux appuis :

e AppuiA:Ma=3.43 KN.m.
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» Armatures principales :

d=13cm
Mg _3.43x1000

=0.014

Ha c=2Ccm g

Ihz 15cm

b, 100x132x14 2

_ b=100 cm -
u, =0.014< 1, =0.392 ———> SSA.
K= 0.014 ;ﬂlz 0.993  ——
Ma
A= _ 3.39x1000 — 0,750’
B,.do,  0.993x13x348
Aa = 5HA10/ ml= 3.92cm? avec un espacement de S; =20cm.
» Armatures de répartition :
_Aa_392_;98em?
4
Soit : A=5HA10/ ml =3.92 cm? avec un espacementde  S; =20cm.
e AppuiB: My =2580 KN.m.
» Armatures principales :
M
o= zb _ 25.80 x 1000 ~0.107
b.d“f,, 100x13%x14.2
u, =0.107< 1, =0.392 ———> SSA
K= 0.107 ;ﬁlz 0944 —
M
Ay= b _ 25.80x1000 — 6.04 cm?
B,.do,  0.944x13x348
Ap = 5HA14 / ml = 7.69 cm? avec un espacementde  S; =20 cm.
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» Armatures de répartition :

A = AT ) g1em?
4 4
Soit : A=5HA10/ ml =3.92 cm? avec un espacementde  S; =20 cm.
e Entravée: M=9.71 KN.m
» Armatures principales :
M :
", . _ 9.71x1000 — 0.04

T b.d?f,, 100x132x14.2
,=0.04< = 0392 —=———> SSA

1,=0.04;5=0980 ———m=>

_ Mt 9.80x1000
B,.do, 0.980x13x348

A =2.21cm?

A: =5HA10/ ml = 3.92 cm? avec un espacement de S; =20cm.

» Armatures de répartition :

A, _AL_392 4 9g0m?
4 4

Soit : Ax=5HA10/ ml =3.92 cm? avec un espacementde  S;=20cm.

1) Vérification a ’ELU :
a) Condition de non fragilité (BEAL 91 modifie 99 / Art. A.4.2.1):

A, = 0.230d 728 — 0.23%100x13x 2L ~1.56 Cm.
f 400

e

» Aux appuis :
Ap=3.92cm2 > Anip = 1.56cm?2 Condition vérifiée.
Ag=7.69 cm? > A, = 1.56 cm? Condition vérifiée.

» En travées :
Ai=3.92cm2> Anin = 1.56cm? Condition vérifiée.
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b) Espacement des barres :

Armatures principales :Symax =20cm < Min {3 h, 33 cm} = 33 cm condition vérifiée.
Armatures répartitions : S;max = 25< Min {4 h, 45cm} = 45cm condition Vvérifiée.
C) Verification de I’effort tranchant (BAEL 99, Art.5.1.211) :

On doit verifier que : 1, < 7,

T 32.78x1000

umax

“~ pd  1000x130

=0.25 MPa

Avec Tymax : effort tranchant maximal

Tumax = 3278 KN

_ . 10,21
7, =min{ ——= 5MPa
Vb

_ . {szzs
min

5M%}:mm&%5M%}

7, = 3,33 MPa
7, = 0,25MPa< 7, = 3,33MPa :> Condition Vérifiée.

d) - Influence de I’effort tranchant au niveau des appuis : (BAEL 99, Art.5.1.313)

®,

« Influence sur la contrainte du béton :

_04xf,

Vv 28 % 0,9db
S

u

_0/4x 25%x10° x0,9%x13x10

Vu
15

= 780KN

V™ =32.78< 780KN ————— Condition vérifiée

¢ Influence sur Les armatures: (BAEL 99Art.5.1.321)

Il faut avoir :
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2
A, EXKVumax_'_ M, ]z 1’15><(32.78+(_25'80)X10

= —0,54cm?
fe 0,9xd 400 0,9x13

A ,=7.69cm?>-054cm?> ————=— Condition vérifiée

e) Vérification de ’adhérence des armatures tendues (BAEL99, Art A.6.1.3) :

Il faut vérifier que : o, <t_ =P .f,, =15x2.1=315MpaPour HA: ¥s =1.5

\y/max _
Tgg=—F——< 1
T 09xdx>U;
> Appui A:
D> U, =nzd=5x 3.14 x 1.0= 15.7cm.

= 32.78
*® 0.9%x130x15.7

=0.014 Mpa.

7, =0.014MPa<r_ =3.15MPa ———— condition Vvérifiée.

> _AppuiB:

DU =nrd=5x314x14=2198cm

o 15.68
*®  0.9x130x21.98

=0.0060 Mpa

7, =0.0060MPa<z_ =3.15MPa —— condition vérifiée.

f) Ancrage des barres aux appuis : (BAEL91 modifié 99, Art A6.1.221) :

L = %fe Avec: 1,,=0.6 Xy X fiz5 = 0.6x1.52x2.1 = 2.835MPa
Ts
¢ X400
= =35.27¢cm
°  4x2.835 v
Pour I’appui A : dA= 1cm. Ls =35.27 x 1 =35.27 cm.
Pour I’appui B : $B =1.4cm Lg = 35.27 x1.4= 49.37 cm.
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Calcul des moments et effort tranchant a PELS :

7.69 kn/ml 10.37 kn/ml 7.69kn/ml 6.86kn
l ¢ l ¢' L A J L v L L L 4 L l l * # v
1.3m . 24m | 1.5m ~
H.,q HB

e Les réactions aux appuis :

D’apres les formules de la RDM :
YXF=0,; Ra + Rg=53.28 KN.
XM/A=0; R;=15KN.

XM/B=0; Rp=42.07KN.

Trongon(m) Effort Moments fléchissant
tranchant (Mgz) x(m) | Ty(kn) M,
(Ty) (kn.m)
0 -11.20 0
0<x<1.3 -10.75x+15.68 | -10.75x%/2+15.68x
1.30 1.2 8.06
1.3 1.2 8.06
1.3<x<3.7 14.37x-20.38 2.2x + 8.44
14.37(x — 1.3)?
o 2 3.7 23.57 -20.25
0 -6.86 0
0<x<1.5 -10.75x — 9.27 | -5.375 x* - 9.27x
15 -18.39 -18.94

Tableau 3.3.5. : Résumé des efforts tranchant et des moments fléchissant.
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Remarque :

Compte tenu du semi encastrement a I’extrémité de I’appui A, on porte une correction a
I’aide des coefficients réducteurs pour les moments au niveau de I’appui A et en travée.

dMz(x) 0
dx
769x —11.20 =07 X =1.45 m (de la Gauche)

Le moment M(x) est maximum pour la valeur X = 1.45 m. Donc Mzmax= 8.15KN.m.

e M aappui =-0.3x8.15 =-2.44 KN.m.
e M rtravée =0.85 x 8.15 =6.92 KN.m.
e M gappui =17.86 KN.m.

L4 M console = 1894 KNm

7.69kn/ml 10.37kn/ml 7.69kn/ml P=6.86kn

6.86

-
sasbrsssnnnnnn nhbunn
"
N
©
—
~
|
w
cenhons - -
Y B w
N w
4 o N ‘
= coss

ST

: 1s.06

5 g 1894 M
244 : :

(7o : S

“ (-,I | :

: 6.92

: - - M.

Fig3.3.5 : Diagramme des efforts tranchants et les moments fléchissant a ’ELS :
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2. vérifications a PELS :

a. contrainte de compression dans le béton :

On doit vérifier que : o, <0,6.f.,, =15 MPa o, = %
1

0, : Contrainte de calcul du béton a I’'ULS.

p  Coefficient

B, . K : Coefficients en fonction de p

o, : Contrainte dans les armatures dans la section de béton.
M, : Moment de flexion a I’'ULS.

d : Hauteur outil.

b : Largeur de I’ame de béton

A : Section d’armatures dans la section du béton.

Aux appuis :
e AppuiB:

b= 100x A, _ 100x 7.69 — 050
bxd 100x13

B, = 0,886
p = 059=
K = 0.034
3
o= Ms 1786100 _ 54 o) vpa

* T B xdxA  0,886x13x7.69
o,. = Kxo, =0.030x183.88=6.85 MPa < 15 MPa = Condition Vérifiée

e AppuiA:

pleOXAa :100><3.92 — 030
bxd 100x13

B, =019

p = 0175=
K =0.023
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M 3
o, =M 248407 ) a5 ppa
PixdxA  0119x13x3.92

o, = Kxo, = 0.023x402.35=9.25 MPa < 15 MPa = Condition vérifiée

e Entravée:

_100x A 100x3.92

= = 0,30
bxd 100x13
= 0,119
p =030= %
K =0.024
M 3
o, = —Ms 0690 g5 povpa

Bxdx A 0119x13x3.92

o,. = Kxo, =0.023x602.02 =13.85 MPa < 15 MPa = Condition Vérifiée.

0,

« Etat limite de déformation :

b. Vérification de la fleche :

e Pour paillasse :

h_ 15 _ 0.036 < L 0.0625 =——> Condition non vérifiée.
L 406 16

Vu que la condition n’est pas vérifiée, on passe au calcul de la fleche.

4
f:iquXL<f:L V]_ 1
384 E, x| 500 >l
Avec : gs= 10.37KN/ml. vV I
E, : Module de déformation différé. 100

A

E,6 =37003/ f_,, =10818.86MPa ; f_,; = 25MPa
It : moment d’inertie de la section homogéne par rapport au centre de gravité.

Iy — 11x1,
1+ A4, xu
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CHAPITRE 03 : Calcul des éléments non structuraux

S, - Moment statique de la section homogeéne.

2
Sy = b><2h +15x A xd =

100 (15p | (15 3.92 x13) =12014.4cm°

Bo : surface de la section homogene.

B, =bxh+15x A =(100x15)+ (15x 3.92) =1558.8cm?

> V,= 120144 _ 5 26em

' 15588

V, = h-V; =15-7.70= 7.29cm.

Donc, le moment d’inertie de la section homogéne :

1, = g(yf +y3)+15% Ax(y, —c)* = 28776.696cm"

—199, ((9.22) + (8.78)°)+15x3.92x (8.78 - 2)

IO
lo = 51390.0 cm®.

p = A 39 46030
bxd _ 100x13

-Calcul des coefficients A et p :

L 002xf 0,02x21 _
o243 0,00245x(2+ 3X100J
b 100
PP L5 P 175x 2,1

_ 1 =0,22
dx pxoy + fopy 4x%0,00425%156.56 + 2,1

- LDxlg _ 11x51390
1+ 4 xu 1+352x0,22

=31858.1cm*

3 4 _
5, MAACAIS o0 415 e
384" 10818.86x10° x31858.1x10 500

——> Condition vérifiée
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CHAPITRE 03 : Calcul des éléments non structuraux

e Laconsole:

Pour que la fleche soit vérifiée les conditions suivantes doivent étre satisfaites :

15 1

° D > i : E =—=0.1>—=0.0625 condition vérifiée.
Il 16 | 150 16

° Ezix% : E:O.lzixﬂzo.l condition vérifiée.
| 10 o | 10 M,

. A < ﬂ ; A = 3.92 =0.0030 < £ = 4;2 =0.0105
b,-d f, Db,-d 100x13 f, 400

Avec: |:laportée de la travée entre les appuis.
h : la hauteur total de la section.
M: : moment maximal en travée.
M, : moment fléchissant maximal en travée.
bo : la largeur (emmarchement)
d : la hauteur utile de la section droite.

A :la section d’armature en travée.
Fe :limite d’élasticité de 1’acier.

On remarque que toutes les conditions précédentes sont vérifiées, alors le calcul de la fleche

n’est pas nécessaire.

C. Vérification a I’état limite d’ouverture des fissures : (BAEL 91, Art A.5.34)

La fissuration est peu nuisible donc la vérification n’est pas nécessaire.
Conclusion :

Les conditions sont toutes vérifiées, donc les armatures calculées a I’ELU sont suffisantes.
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CHAPITRE 03 : Calcul des éléments non structuraux

3.4 Calcul de la poutre paliere

La poutre est considérée comme semi encastrée dans les deux poteaux et sa portée est :

L=3,30m.

a. pré dimensionnement

H; : hauteur de la poutre.
L : la portée de la poutre Avec L=3,3-0,3=3m.

@shts@:ZOcméhtSBOcm.

15

Donc on fixe sa hauteur a 35 cm.
04h <b<07h
0,4 x 35<b<0,7%x35

l4cm< b <245cm
Soit b=30 cm

D’apres le RPA 91.La section doit vérifier les conditions suivantes :

h, 230 cm
b>20 cm
ey
On prend : e = 35cm = ht = 3 =1,16¢4 = condition vérifiée.
b =30cm b 30

D’ou la section de la poutre est de 35x30 cm?.

v' Les charges revenant a la poutre
e sonpoids: G =25 x 0,3 x 0,35=2,625 KN/ml.

e Réaction du palier (ELU) Rg = 58.16 KN/ml.
e Réaction du palier (ELS) Rg =42.07KN/ml.
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e Combinaison a considérer
—ELU

Qu=135G + Rg,
qu=1,35 x (2,625) +58.16 = 61.70KN/ml.
—ELS
0s=G+Q
gs= 2,625 + 42.07 = 44.69 KN/ml.

Qu = 61.70 KN/m
<

N
&
&
N

O—>>
[
1
w
3

A FéB

Fig.3.4.1 Schéma statique

b. Calcul du ferraillage (ELU)

v Réaction d’appuis

_ 61.70%3

L
RA:RB:qu

= 92.55 KN.
2

v’ Calcul des moments isostatique :

_q,.0%  61.70x3’

M,=M_, = 5 =69.41 KN.m.
v" Correction des moments
- Aux appuis
M,=-0,3M,=-0,3 x 69.41 =-20.82 KN.m.
- En travée

M;=0,85 M, =0,85 x 69.41 =58.99 KN.m.
v’ Effort tranchant

T=R, =R, =% _9255KkN.
2

82



CHAPITRE 03 : Calcul des éléments non structuraux

(u 61.55

20.82 \ /( 20.82
M N ' >X
v A 58.99
19255
T [KN] "
> X
Fig.3.4.2:

Les diagrammes des moments et efforts tranchants

d. Calcul des armatures
1. Armatures principales (longitudinal)

v Aux appuis

M, =-21.12 KN.m

M,  2082x10°
b.d*f,, 30x(33)*x14,2

y7n =0,045 < p, =0,392— SSA.

t, =0045 U, 3=0977

A-_ M, _ 208240
p.d.fe/ 0.977x33x348

Vs

=1.88 cm?

Onoptepour 3HAL2 (A =3.39 cm?).

v En travée

M, =58.99 KN.m.

M,  58.99x10°
b.d? f,, 30x(33)° x14,2

m =0,127 < u, = 0,392 SSA.
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1, =0,127 2= 5 53— 0,932

~ 58.99x 10°
0.932x33x348

=5.51cm?

A

On apte pour 6HA12 (A =6,78 cm?).
v Vérification
a. Condition de non fragilité : BAEL (Art A-4-2-1)

A, - 023Ddfyy _ 028x30x33x21 ) (o0 o
f, 400

- aux appuis A,
3.39 cm? = 1.195 cm? — condition vérifiée.
- en travée A;

6.78cm?® > 1.195cm?> — condition vérifiée.

b. Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres

On doit vérifier la condition suivante :

r, <7, = v,.f,,=315 MPa.
Zu.. : étant la somme des périmetres utiles des barres
2U;, =N =6xrx12 = 226,08 mm.

3
o= Vuma_ 9255X10° 05,
0.9dTu,  0.9x330x226.08

7, =1.37 MPa < 7, =3.15 MPa condition vérifiée.

Donc il n’y a aucun risque d’entrainement des barres.

c. Encrage des barres

1, < 7, =06y f, =0.6x(L5)? x2.1=2.835 MPa.

r, =137MPa < r_,=2835MPa condition vérifiée.
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d. Longueur de scellement droit (BEAL 91 Art A-6-1-2-3)

L = ¢travée fe _ 12)(400
? . 4x2835

su

=42.328 cm

e. Longueur d’ancrage mesurée hors crochets

T _ 0071 _ 1 167 mpa.
“  bd “ 7 Condition vérifiée

r, =099 < 7, =1.167 MPa .

f. Influence de I’effort tranchant aux voisinages des appuis (BAEL 91. Art A.5-1-313)
% influence sur le béton

Ou doit vérifiée la condition :

max f.

2Vo " 0gld —v™ < 0267.db.f,,
7o

Aveca: 0,9 d=0,9 x 33=29,7cm.

V™ < 0.267%x29.7x10x300x25=59472.5 N

V™ =92.55KN <594.7425 KN Condition vérifiée

+» influence sur ’acier

V+M—
09d _ A >${VU+ Mu}

> — > .
A V " e 0.9d
Vs

20.82x10°

A > L1150 97 55x10° -
400 0.9%330

J = 64.54 mm?

3.39cm? = 0.645cm? =  condition vérifiée.

2. Armatures transversales (BEAL 91 Art A7-2-2).

Le diamétre des armatures transversales est donné par :
b . {350 300
< min ; — ¢ = min ;12
% { X } { 35 10 }

Avec :
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h; : étant la hauteur totale de la poutre.

¢ :Diametre des barres longitudinales
¢ = < min {10;12;30}
¢ =8 mm < 10 mm.

On opte comme armatures transversale un cadre, donc A; =2¢8 =1,0 cm?
a. Espacement des armatures transversales : (Art: A.5.22. BAEL 91)

St <min {0.9d ; 40 cm} = min {0.9x33; 40 cm}

St <min(29,7 ;40cm } —  St<297cm
On prend St =25 cm
La section d’armature transversale doit vérifiée :
Acfe > 0.4 MPa (BAEL 91 Art 5.1.23)

"t

1.0x400
30x25

x0.53 MPa > 0.4 MPa = Condition vérifiée

b. Vérification selon le RPA 99 :( Art 7.5.2.2)

Selon le RPA 99, I’espacement maximum entre les armatures transversales est

déterminé comme suite :

« Dans la zone modale et entravée
. |h
S, < min 2 ; 129, .

S, < min {? ; 12xl.2}

S, <min{8.75 ;14.4}

Soit S, =8 mm

En dehors de la zone nodale (zone courante) :

h 35

S £—=—=175cm
2 2

IN

Soit S; =15cm.

Selon le RPA 99 la section d’armature transversale doit vérifiée :

A, > A™ =0,003 x S.b=0,003 x 8 x 30 = 0,72 cm’
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Ar=10cm® =~ A™ =072 cm®* = condition vérifiée.
2. Calcul a L’ELS :

2. a) La combinaison d’action :

gs=G +Q =44.69 KN/ml.
2. b) Réaction

q,L  44.69x3
2

R, =R, = = 67.03 KN.

2. C) Les efforts internes
Ta=Tg=67.03 KN. /ml.

q,.0%  44.69x3?
o=

=50.27 KN.m

Mos: Ms: MOS = MS ==

% aux appuis

M, =-0,3 x Mys=-0,3 x 50.27 = - 15.08 KN.m
% entravée

M; = 0,85 Mys = 0,85 x 50.27 = 42.67 KN.m

2. d) Vérification a I’état limite d’ouverture des fissures
Fissure peu nuisible donc aucune vérification n’est nécessaire.

2. e ) Vérification a I’état limite de compression du béton
On peut se dispose de calculé 7, <7, si c’est condition sont vérifiées.

Yo 7-1 T
d 2 100

o= avec _M,
4 M

S
% aux appuis :

M, 2082 .o
M, 15.08

S

p=0.045 _ @bl o o = 00575,

71 fo _134-1 25 .,
2 100 2 100

o =0.0575 < 0.42 —» Vérifiee
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< en travée
_ Mu 58.99 _138

Ms 4267
4= 0133 bl o o =0.179

a=0.179 < y =138 —»  condition Vérifiee

2. f) vérification a la fleche :

Selon les régles de BAEL 91(Art B-6-5.1) le calcul de la fleche n’est indispensable que
si les conditions ci apres ne sont pas vérifiées

ph, 1
L 16
2)D >~ M,
L 10.M,
A 4.2
<=
bd f,
* E =§= 0.116 >i= 0.061 = condition vérifiée
L 300 16
* E =0.116 > t = 58.99 = 0.084 = condition vérifiée
L 10.M, 10x69.41
x A _ 678 6006 < 22 - 00105 —  condition vérifiée
bd 30x33 400

Il n’y a pas donc lieu de Vérifier la fleche.
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CHAPITRE 03 : Calcul des éléments non structuraux

3.5) Calcul de la salle machine :

3.5.1) Introduction :

Vu le nombre important de niveaux que comporte notre structure (10 niveaux) ,un
ascenseur a été prévu . La surface de sa cabine est (1.45x1.45= 2.10 m?) ; la charge totale que
le systeme de levage transmet est de 8 tonnes. (P = 80KN)

015}

A N

f [2.0
015) (O
\ s

2
o]

2.17

Fig 3.5.1 :schéma de I’ascenseur.
3.5.2) Calcul de la dalle pleine :

a) épaisseur de la dalle :

Ly 145
L’épaisseur de la dalle est donnée par la formule : h, = 0" 30 - 4.83cm

NB : le RPA 2003 exige une hauteur h; > 12cm; on adopte une hauteur hy = 15cm.

A P

Tttt : T A

, | SN VY

1 : yi N

VA | V | L,=1.45m RN AN

1 / Y

l Uo | 450 45° ", >

| , A R Yoo
| I
1 -

: ! v

1 1

A
v

A
v
A 4

LX=1'45 m
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Fig.3.5.2 : schéma statique de la salle machine.

La dalle repose sur son contour (4 appuis). Elle est soumise a la charge permanente
localisée concentrique agissant sur un rectangle (UxV), (surface d’impacte) au niveau du
feuillet moyen de la dalle. Le calcul se fera a I’aide des abaques de PIGEAUD qui permettent
de determiner les moments dans les deux sens en plagant la charge au milieu du panneau.

Ona: U=Up+ 2e + h; avec : hy = 15cm; e : revétement de la dalle (e = 5¢cm)
V=V, + 2e + h; Up = 80cm; Vo = 80cm

D’ou: U=280+10+ 15 =105cm
V =80+ 10+ 15 =105cm

Les cotés Up et Vo sont supposés paralleles respectivement a Ly et Ly

L 1.45

p= L_X =11 =1.00; 04<p<1 —> ladalle travaille dans les deux sens.
y .

b)Calcul des moments au centre du panneau :
IIs sont donnés par la formule :

My =P (M1 + vM,)

My =P (VM1 + My)

v : coefficient de poisson; a I'ELU: v=0

U 105 v 105

Apreés interpolation: M;=0.079; M;=0.079
My, = 1.35PxM; = 1.35x80x%0.079 = 8.53KN.m
My = 1.35PxM, = 1.35x80%0.079 = 8.53KN.m
c) Calcul des moments d(s au poids propre de la dalle :

Le calcul se fera pour une bande de 1m de largeur

IIs sont donnés par les formules :
Mo = pix QU]-E(
Myz = gy Mo

L 1.45

p= L— =T =1; 04<p<l —— ladalle travaille dans les deux sens.
v L
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Apres interpolation : Hx=0.0368 ; py=1.00
1m
A
I—y 1m
v
—
Lx

Poids propre de la dalle : G=0.15x1x25 = 3.75KN/m{

Poids d’exploitation P, =1.00Kn/m?

qu = 1.35G+1.5Q = 1.35%3.75+1.5x1 = 6.5625KN/m¢{
M, = 0.0368%6.5625x1.45% = 0.5KN.m
My, = 1x0.5 = 0.5KN.m

d) Superposition des moments:

My = My3+My, = 8.53+0.5 = 9.03KN.m
My = My;+My, = 8.53+0.5 = 9.03KN.m

A fin de tenir compte du semi encastrement de la dalle au niveau des voiles, les
moments calculés seront minorés de 15% en travee et 70% aux appuis.

e) Ferraillage de la dalle :

» Dans le sens de la petite portée : x-x
e Entravée:

M, =0.85x9.03= 7.67KN.m

_ 767x10°
"~ 100x132x1420

u =0.03<0.392 —> SSA d’o B =0.985

_ 7.67x10°
"~ 0.985%x13%x34800

=1.72cm? soit 4 HA 10 (As= 3.14cm?)

st

Avec : un espacement S; = 25cm
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e Aux appuis :

My x = 0.3%-9.03= -2.7KN.m

___27a10° =0.011<0.392 —> SSA d’ot =0.994
M 00x132x1420 - ' ou p=0.
2.7x10° 0.6cm2 soit 4HAL10 (A.=3.14cm2 t
= = 0. m =o. m n men
= 0 994 %13 34800 Cc soi (As cm?2) avec un espaceme
S; = 25cm

> Dans le sens de la grande portée : y-y

e Entravée:
M, = 0.85%9.03= 7.67KN.m
___767x10° =0.03<0.392 — SSA d’ot =0.985
M= 00x132x1420 o~ ol p=0.
7.67x10° _
At =1.72cm? soit 4HA10 (As= 3.14cm?)

~ 0.985x13x34800
Avec : un espacement S; = 25cm

Aux appuis :
M, = 0.85x9.03= 7.67KN.m
= 7.67x10° =0.03<0.392 —> SSA d’ov =0.985
M= 0ox132x1420 o~ " ou p=0.
7.67x10° ,
Ast =1.72cm? soit 410 (As=3.14cm?)

~ 0.985x13x34800
Avec : un espacement S; = 25cm

3.5.3) Verification a L’ELU

a) Condition de non fragilité (Art A-4-2-1 du BAEL99) :

h L
Ag > po><b><?t (3- L_X ) avec  po: taux d’armatures dans chaque direction ; pg = 0.8%o
y

15 145 . (e
Agt > O.OOOSXIOOX7 (3- E) = 1.20M?2 —-mmmmmm e condition vérifiée.
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b) Ecartement des barres (Art A-8-2-42 du BAEL99) :

L’écartement des armatures, dans la direction la plus sollicitée, ne doit pas depasser 2h et

25¢cm;
St=25cm < (2h = 30cm ; 25CM) ----=-=-mmmmmmmmm oo condition verifiee.

De méme, dans la direction perpendiculaire a la plus sollicitée, il ne doit pas dépasser 3h et

33cm;

St=25cm < (3h =45cm ; 33¢m) -----------=-mmmo-- e condition vérifiée.

c¢) Condition de non poingconnement (Art A-5-2-42) :

J
Qu< 0.045xUgxhx—<28
b
Qu : charge de calcul a L’ELU
hi: épaisseur totale de la dalle
U, : périmeétre du contour de I’aire sur laquelle agit la charge au niveau du feuillet moyen
Uc = 2(U+V) = 2(1.05+1.05) = 4.2m

103

25X
Qu = 108< 0.045x%4.2x0.15% = 708.75KN/ml ------------- condition vérifiée.

d) Vérification des contraintes tangentielles :

Les efforts tranchants sont max au voisinage de la charge max : ona U =V, alors :

P 80
P 80
L Viax  25.39%x103
Ainsionaura: 1=—/== X - 0.195MPa

"~ bxd  1000x130

% = min ((;;foc28 : 5SMPa) = min (3.33 ; 5) = 3.33MPa
b

On remarque que T <7 ; la condition est vérifiée.
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3.5.4) Vérification a ’ELS
a) Moments engendrés par le systéme de levage :
A L’ELS v=0.2 ; M;=0.079 ; M,=0.079
M, = 80(0.079+0.2x0.079) = 7.58KN.m
My: = 80(0.2x0.079+0.079) = 7.58KN.m
b) Moments engendrés par le poids propre de la dalle :

Le calcul se fera pour une bande de 1m de largeur

IIs sont donnés par les formules :
{ Myo = Py qs]-é
Myz = gy Mo

gs =G+Q=3.75+1 = 4. 75KN/ml

Mx = 0.0368 ; Hy = 1.00

My, = 0.0368%4.75x1.452 = 0.367KN.m
My, = 1x0.367= 0.697KN.m

c) Superposition des moments :
My = 7.58+0.367 = 7.947KN.m
My =7.58+0.697 =8.27 KN.
d) Ferraillage de la dalle :

» Dans le sens de la petite portée : x-x
e Entravée:

M; = 0.85x7.947=6.75KN.m

Mg  6.75x10°
bxd2xcs 100x132x40000

s = =0.009 —» B, =0.996

6.75x10°

= =1.3cm2<3.14cm?> ——  condition vérifiée
0.996x13x40000

S
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e Auxappuis:

s = 0.3%-7.94= -2.38KN.m

My 2.38x10°
bxd2xog  100x13%x40000

U = =0003 —»  Ps=0.985

_2.38x10°
"~ 0.985x13%x40000

s = 0.46cm2<3.14cm®> —  condition vérifier

» Dans le sens de la grande portée : y-y
e Entravée:

M; = 0.85x8.27= 7.029KN.m

Mg _ 7.0295x10°
bxd2xcg 100x132x40000

U = =0.0011 —  B;=0.942

7.0295x10°

= =1.43cm? <3.14cm>——  condition vérifiée
0.942x13x%x40000

S

e Aux appuis :
e M;=0.3x-7.94=-2.38KN.m
Mg 2.38x10°
Hs = =0.003 —» Bs=0.985

bxd2xog  100x13%2x40000

2.38x10°

= = 0.46cm2<3.14cm? ndition vérifier
0.985x13x40000 0.46cm?<3.14cm” — condition vérifie

S

Conclusion :

Les armatures calculées a I’ELU sont justifiées.
3.5.5) Vérification de la contrainte de compression dans le béton :

a) Sens X-X :

e Entravée:
M; =6.75 KN.m ; A = 3.14cm?

_100A; _100x3.14
PL="pxd ~ 100x13

=0.241 - k1 =60
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Mg 6.75x10°
 ByxdxAg  0.985x120%2.01x100

Ost = 262.25MPa

Ope = — = ——— = 4.37MPa<op= 0.6 fc2s = 0.6x25 = 15MPa ---------- condition vérifiée.

e Auxappuis:
M = 2.38KN.m ; As = 3.14cm?
p1=0.241 — k; =60

Mg 2.38x10°
 ByxdxAg  0.985%x130x3.14x100

Ost =59.19 Mpa

o 59.19 _
Obe = kilt = — == 0.98MPa<os:= 0.6/cze = 0.6x25 = 15MPa -~ condition vérifiée.

b) Sens y-y :
e Entravée:

M= 6.77KN.m; As = 3.14cm?

_100A; 100x3.14
PL=%d ~ 100x13

=0.241 - k1 =60

Mg 6.77x10°
ByxdxAg  0.985%x130x3.14x100

Ost = 168.37MPa

o 16837
T T 60

= 2.8MPa <gc= 0.6 fc28 = 0.6%25 = 15MP@ ---------- condition vérifiée.

e Aux appuis :
M; = -2.38KN.m ; A = 3.14cm?

p1=0.241 — k; = 60

Mg 2.38x10°
ByxdxAg  0.985%x130x3.14x100

Ost =59.19 MPa

.19 -
Opc = — =—— = 0.98MPa<ap—= 0.6 f 23 = 0.6x25 = 15MPa --------- condition vérifiée.
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3.5.6) Diameétre maximal des barres :

h 150
Dpmax = ﬁ = F =15mm ; nous avons ferraillé avec des HA10— condition Vérifiée.

3.5.7) Etat limite de fissuration :

La fissuration est peu nuisible, aucune vérification n’est nécessaire.

3.5.8) Plan de ferraillage de la dalle pleine de la salle machine :

4HA10/ml (S; = 25cm) 4HA10/ml (S; = 25cm)

|
H

Sens X-x Sens y-y

Fig.3.5.3 : Ferraillage de la dalle pleine de la salle machine.
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3-6. Calcul des balcons :
L’ouvrage qu’on étudie comporte des balcons et vu I’importance des charges qui agissent sur
lui, on a opté a les faire en dalle pleine.
Le balcon est assimilé a une console encastrée a une extrémité, réalisée en dalle pleine
coulée sur place.

Le calcul se fera pour une bande de 1m de largeur sous les sollicitations suivantes :

A \ Q g
;¢¢¢‘¢\¢¢¢¢W¢¢
TP Y YT Y ¥ IY
e
1.50 m

Figure 3.6.1 : Schéma statique du balcon
G : charge permanant unitormement reparties due au polids propre de la daile pleine.

'Q : surcharge d’exploitation verticale revenant au balcon.

g : charge verticale concentrée due a I’effet du poids propre du garde corps en brique creuse
de 10 cm d’épaisseur.

3.6.1. Dimensionnement du balcon :

Pour les dalles pleines reposant sur un seul appui, leur épaisseur est déterminée comme suit :

e =L/10 ——> e,=150/10=15cm

On optera pour une épaisseur de 1cm

.1). Détermination des charges et surcharges du balcon :

e Charges permanentes :

h
. Charges Résultats
Elements permanentes (KN/m?)
(KN/m?)
Dalle pleine (e,=0.15m) 25x0.15 3.75
Carrelage 22 x0.02 0.44
Mortier de pose 22x0.02 0.44
A Couche de sable 18x0.02 0.36
Revétements _ _
Enduit de ciment 18x0.02 0.36
Somme (G) 5.35

Tableaul : Charges permanentes du balcon.
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e Charge concentrée (Poids propre du garde corps) :

Charges )
Résultats
Eléments permanentes
(KN/m2)
(KN/m?)
Brique (ep=0.1m) 9x0.10 0.90
Enduit de ciment
18x0.02x 2 0.72
(ep=2cm)
Somme (g) 1.62

Tableau 2 : Charge concentrée sur le balcon due au poids propre du garde corps.

e Surcharge d’exploitation :
Q = 3.5 KN/m?

2). Combinaisons de charges :
- ATPELU:
> Ladalle :
qu=(1.35G +1.5 Q) x1m = (1.35 x 5.35) + (1.5 x 3.5) = 12.47 KN/ml
» Le garde corps :
gu=(1.35%xg) x 1 m=1.35%1.62 = 2.187 KN/ml

- ATELS:
> Ladalle:
gs=(G+Q) x1m=5.35+3.5=238.85 KN/ml
> Le garde corps :
gs =9 =1.62 KN/ml

3) Calcul des moments fléchissant :
- APELU:

q,l°
M =—*—+qg xI
> 9,

u
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2
Mu _1245X15 +2.187X1.5=17.28KNm

- APELS:

q,l? 8.85x1.5%
M,="—+g,xl = ———

S 2 S

+ 1.62x1.5 =12.38KNm

3.6.2. Ferraillage :
Il consiste a 1’étude d’une section rectangulaire soumise a la flexion simple.
e Armatures principales :
~ Mu
# = bd?t,,
Hy=0.070 =——> p=0.964

M
A, = ——  =18.44x10°/0.964x13x348=4.36¢cm
Pxdxog

Onadopte : 5HA12=5.65cm*>  avec S=20cm

=17.28x10%100x13°x14.5=0.070 < u= 0.392 =——> SS.A

e Armatures de répartition :

As 5.68
=—=——=142cm?2
A 4 4

Soit une section de 5SHA8 = 2.51 cm? avec S;=20cm
3.6.3. Vérifications a I’ELU :
1) Conditions de non fragilité : (A.4.2,1/BAEL91modifie 99)

Auin = 0.23xbx d x %: 0.23x100x13x2.1/400=1.56cm?

e

Anmin= 1.56 cm? < A,=5.68 cm? = Condition vérifiée.

2) Vérification de I’entrainement des barres : (A.6.1,3/BAEL91modifié 99)

Vu =dq, x|+ du
=(12.47x1.5)+2.187=20.89

., =y x f,=3.15MPa avec : =15

DU =nxzx®=5x3.14x12=188.4mm
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D’ou:

7., =22.40x10%/0.9x145x157=1.09MPa< 7, =3.15MPa =—=>  Condition vérifiée.

3) Vérification au cisaillement : (A.5.1,2/BAEL91modifié 99)

V, —
u= STu
bxd

=~

~ — min { 0.15fc28

,4MPa} =25 MPa (fissuration préjudiciable).

b

7, = 20.89x10%1000x130=0.16< 7, = 2.5 MPa =——>  Condition vérifiée.
=——> Lesarmatures transversales ne sont pas nécessaires.

4) Vérification de I’espacement des barres : (Art A.8.2,42/BAEL91 modifié99)
e Armatures principales :

Sty =20 cm <min {3h; 33} =33 cm > Condition vérifiee.
e Armatures de répartition :
Stz =20 cm < min {4h ; 45cm} = 45cm = Condition vérifiée.

3.6.4. Vérification a I’ELS :
Il faut vérifiée Les conditions suivantes :

La contrainte dans les aciers o < o

La contrainte dans le béton o,, < Gbe

B.1) Dans l’acier :

La fissuration est considérée comme préjudiciable, donc :

Gs =min {%fe,llo Nf e }
Avec : n = 1,6 : coefficient de fissuration

Gs =min {%moo 110 J16x21 } =min{ 266,6 , 201,63 }
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os =201,63 MPa

MS
Gy =
B, xdxA

= 12.38x10%0.964x13x5.68 = 173.92
os =173.92 Mpa
Conclusion :
173.92< 201.63 =——> Lacondition vérifiée

p1=100xAs/bxd=100x5.68/100x13=0.43 = [3;=0.899

B.2) Dans le béton :

obe =0,6xf ,, = 0,6x25 =15 MPa obe =15 MPa
Oy

=koy

c

Avec: Kk =i
kl

= k, =45.61
D’oul = k=0.022

ope= kos=0.022x184.72
Opc= 4.06Mpa

Conclusion:

G, < Obc = La condition est vérifiée alors, il n y’a pas de fissuration dans le béton
Comprimée.

e Longueur de scellement :

La longueur de scellement droit est donnée par :
o ¢xf,

S__ pr—

4xrt,

7,=06xy2 x f,,=0.6x(1.5)2x2.1=2.84MPa

1.2x 400

= =42.25cm . Soit : I, =45cm
4x2.84

Pour des raisons de pratique on adopte un crochet normal.
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La longueur de recouvrement d’apres ’article (A.6.1, 253/BAEL91modifié 99) est fixée pour
les barres a haute adhérence a :

Lr=04Ls=04%x45=18cm

On adopte : Ly =16 cm.

Vérification de la fléche :

Si les conditions suivantes sont vérifiées alors il ny a pas lieu de vérifier la fleche:

ve&s 1 L isns0=010> 1 =0,044 —  Condition vérifiée
L~ 225 225
o A <30 678100x13=00052< 2° 0009 =  Condition vérifiée
bd ~ fe 400
Conclusion :

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

5HA12/ml (e=20cm)

—'\\ 2x5HA8/ml (e=20cm)
// // //

w3 =z Z :

\ 7/ ‘ P " ~~ ‘ = |

ep=15cm It ,/ ./ /‘/ !

- | 1 2 1

N o i

1

5HA10/ml (e=20cm) :

—_— I
1.50m L

Fig. 3.6.2.Ferraillage des balcons
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6.1) Ferraillage des poteaux :

Les poteaux sont calculés a 1’état limite ultime et au séisme, selon la combinaison la plus
défavorable puis vérifies a L’ELS en flexion composée, le calcul est effectué en considérant les

efforts et moments fléchissant suivantes :

- Effort normal maximal et le moment correspondant.
- Effort normal minimal et le moment correspondant.

- Moment fléchissant maximal et 1’effort normal correspondant.

Situation Béton Acier (TYPE 1 FeE40)

Yo Feos (Mpa) | fou (MPa) | ys Fe (MPa) | o5 (MPa)
Durable 1,5 25 14,167 1,15 400 348
Accidentelle 1,15 25 18.48 1 400 400

Tableaul : caractéristiques mécanique des matériaux
6.2) Dispositions constructives :

Les poteaux doivent comporter obligatoirement des armatures transversales sous forme de
cadre ceinturant les armatures longitudinales.
- Le tracé de I’armature périphérique ne doit pas comporter des angles rentrants (risque de
pousse au vide).
- Les cadres et étriers doivent comporter des crochets et un angle 6= 135°.

*

% Recommandations du RPA :
Les armatures longitudinales doivent étre :

- En haute adhérence (HA), droites et sans crochets.

- Le diamétre minimal est supérieur ou égal a 12mm.

a) La longueur minimale de recouvrement est de 40® (zone lla).

b) La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25cm
(zone lla).

c) Le pourcentage minimal est 0.8%(bxh)

d) Le pourcentage maximum est : 4 %(zone courante) et 6 %(zone de recouvrement) ;

e) Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible, a I’extérieur des zones nodales

(zones critiques).
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% Les pourcentages d’armatures recommandés par rapport aux sections du béton sont :

Le pourcentage minimal :

- Du 2°™ étage au RDC : Anin = 0.008x(40x40) = 12.8cm?

- Du 6°™ étage au 3*™ étage : Anmin = 0.008x(35x35) = 9.8cm?

- Du 10°™ étage au 7°™ étage :  Amin = 0.008%(30x30) = 7.2cm?
Le pourcentage maximal :

- Du 2°™ étage au RDC :

En zone courante : Anax = 0.04x(40x40) = 64cm?

En zone de recouvrement : Amax = 0.06%(40x40) = 96cm?

- Du 6™ étage au 3°™ étage:

En zone courante : Anax = 0.04x%(35x35) = 49cm?

En zone de recouvrement : Amax= 0.06%(35x35) = 73.5 cm?

- Du 10°™ étage au 7°™ étage:

En zone courante : Anax= 0.04%(30x30) = 36cm?

En zone de recouvrement : Amax = 0.06%(30x30) = 54cm?
6.3) Etape de calcul en flexion composée:

» Calcul du centre de pression :

Deux cas peuvent se présenter
a) Section partiellement comprimée (S.P.C) :

La section est partiellement comprimée si I’une des deux conditions suivantes est satisfaite :

o
- e, > =-¢
2

- N, (d=c')-M, <(0.337h—0.81c)bh*f,,

A
Avec : = +
i A A No |
Mf:Mu+Nu(E—cJ SpC M
M, : Moment fictif.
Fig.9.3
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a.1l) Calcul des armatures :

_ M
e
Si:p<y, =0392 ............ la section est simplement armée.
M tableau B
M
A = . f Gbs
Bdo, cT & —_ 7
N A
La section réelle d’armature est A, =A; ——+ d
cSS
v ﬂ G—s>
t
Si:p=p, =0392 ... la section est doublement armée. b
«—
On calcule M, =p bd?f,,
AM=M, —M, Fig.9.4
a M, am AL AM
Br dGs (d - C')Gs (d - C,)Gs
Avec :
fe
c,=—=348Mpa
Vs

M; : Moment ultime pour une section simplement armée
NU
(&}

La section réelle d’armature : A;=A"; A, =A; -

b) Section entiérement comprimée ; (S.E.C) :

La section est entierement comprimée si la condition suivante est vérifiée :

- e<{3c]
2

> N, (d-c)-M, >(o.337— 0.810—) bh?f,,
h
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Deux cas peuvent se présenter :

b.1) Si :(0.337—0.81(;—) bh?f,, <N, (d —c')—M, <(0.5—C— ]bhszu
h h

N —100¥bhf,

Les sections d’armatures sont : Al = i A, =0
1007 2

Avec :
N(d-c")— M,

bh?f,,

0.8571- %
h

0.3571+

)

b.2) Si N, (d—c')-M, > [0.5—% jbhz f.,

M, —(d—0.5h)ohf,, A2:N-bhfbu A

(d-c')o, ’ o

Les sections d’armatures sont : A, =
S

Remarque :

Sie, T 0 (excentricité nulle = compression pure), le calcul se fera a 1’état limite de stabilité
u

. s N u_ beu
de forme et la section d’armature sera A =——>+

Oy

Avec :
B : Aire de la section du béton seul.

os : Contrainte de 1’acier.
6.4) Calcul a ’ELU et au Séisme :

» Exemple de calcul :
e Poteaux 30x30 :

N,=845.33KN et M;=5.58KNm

e, :%:0,0063 (g—Cj:O.lz —————— S.E.C
u

Vérification de la 1%"condition :

[0.337— O.8l%j bh2f,, <N, (d —c’)—M, <[o.5 - jbhszu ——> Condition non vérifie
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Vérification de la 2°™ condition :
N, (d—c')-M, > (o.s—% jbh2 f,, > Condition vérifie

Donc : Les sections d’armatures sont :

A M —(d—0.5h)bhf,, —>
1 (d-c’)o,

~107.01-(0.27-0.5h)0.3x.0.3x14.2x1 0

A, = =-5.54cm’
(0.27-0.03)348x10
A, _N=fy A 12 430m?
GS
Remarque :

Les valeurs des sections d’armature Ajet A, sont négatives donc les armatures sont néglige.

> Exemple 2:
e Poteaux 30x30 :
N,=101.26 KN et M;=98.744KNm

e, :%20.9752 [2—0j=0.12 Y SP.C
u

Avec: M;=M, +N, (g—cj =110.89knm

M; : Moment fictif.

Calcul des armatures :

n= '\gf =0.233
bd“f,,
u=0233<y, =0392 ............. la section est simplement armée.

11=0.233—2 , 30,866

A = M: _ 0.00118m?
pda
N :
La section réelle d’armature est A, =A,; ——* =0.00118 - 101 263 =9.26.x10"*m?
o, 40010
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Le reste des résultats du calcul sont résumés dans les tableaux suivant :

Sec L Ay A, Amin ] A adopté
, sollicitation | N(KN) [ M(KN.m) |e, OBS Mg , , ,. |Ferraillage ,
(cm”) (cm) | (cm?) |(cm°) (cm")
Nmax 845.33 |5.58 0.006 |SEC 107.01 |0.00 0.00 7.2
4HA16+
30x30 | Nmin 0.01 0.678 67.8 |[SPC 0.679 |0.06 0.00 7.2 AHALL 25.13cm?
Miax 101.26 [98.744 0.975 |SPC 110.89 |4.26 0.00 7.2
Nmax 1920.25 [1.75 0.0009 | SEC 280.18 |2.83 2.48 9.8
35%35 [ Npin 1.92 1.402 0.729 |SPC 1.680 |0.08 0.00 9.8 8HA16 25.13cm?
Minax 524.08 [143.308 0.273 |SPC 219.29 |7.68 0.00 9.8
Nmax 2759.38 |3.625 0.0013 | SEC 47271 |7.39 6.78 12.8
4HA20+ )
40%40 | Npin 0.27 9.079 33.62 |SPC 9.124 |0.61 0.00 12.8 AHALE 25.13cm
Miax 1324.82 [155.879 0.117 |SEC 381.098 | 0.00 0.00 12.8
Tableau 6.1 : ferraillage des poteaux a la compression
Sec o A A; Amin ] A adopté
5 sollicitation | N(KN) [ M(KN.m) |e, OBS Mg , , ,. | Ferraillage ,
(cm") (cm?) |(m) [(cm?) (cm")
Nmax -24.22 |-0.757 0.031 |[SET -3.663 |0.22 0.38 7.2
4HA16+
30%30 [ Npin -0.32 -0.316 0.987 |SPT -0.354 |0.00 0.03 7.2 AHALL 25.13cm?
Minax -67.29 [-98.744 1.467 (SPT -90.669 | 0.00 9.73 7.2
Nmax -167.53 [-1.901 0.011 |[SET -26.192 |1.93 2.26 9.8
35%35 [ Npin -0.85 -0.765 0.9 SPT -0.888 |0.00 0.07 9.8 8HA16 25.13cm’
Minax 524.08 (143.308 |0.271 |SPT -106.27 | 0.00 9.96 9.8
Nmax -625.18 [2.126 -0.003 | SET -104.15 | 7.97 7.66 12.8
4HA20+ )
40%40 [ Nmin -0.76 -7.276 9.573 |SPT -7.405 |0.00 0.50 12.8 AHALE 25.13cm
Mimax 508.79 [155.879 |0.306 |SPT -69.384 | 0.00 5.87 12.8

6.5) Vérifications a I’ELS

Tableau 6.2 : ferraillage des poteaux a la traction

0, < obe = 0.6x f_y = obe =15 MPa [BAEL 91A.4.5.2]
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6.5.1) Vérification d’une Section partiellement comprimée :
Pour calculer la contrainte du béton on détermine la position de I’axe neutre : Y, =Y, +1,

Avec :
y1: La distance entre 1’axe neutre a I’ELS et la fibre la plus comprimé.
Y- : La distance entre 1’axe neutre a I’ELS et le centre de pression Cp.

I : La distance entre le centre de pression Cp et la fibre la plus comprimée.

y» est obtenu avec la résolution de 1’équation suivante : yi +p-y,+0q=0

( h
. =—-¢e,
2

c

|- d-|
= ¢ yena, T

Avec: { p=-3xI2-6nA,

N2 2
kq=—2><|§—6nﬂu—(l°_bc) —6nA, —(d_IC)

b
et g : 2 4p°
Pour la résolution de I’équation, on calcul A :A=q +?
> Si A20:t=0.5(\/Z—q); u=%t ; yg=u—3£
u
» Si A<0 = L’équation admet trois racines :
yi=acos| > | : y2=acos E+@ . y>=acos o, dn
? 3) 7 ¢ 3 3) ' 7F 3 3
Avec :
o = arccos| A |23 ca=2|"P
2p p 3

On tiendra pour y; la valeur positive ayant un sens physique tel que : 0 <yl=y2+I<h

Donc iy, =Y, +1,

3
A

Y, Ns —

Finalement la contrainte de compression dans le béton est : 6, = Y, < Ghe

6.5.2) Vérification d’une section entiérement comprimée :
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- On calcul aire de la section homogéne totale : S = bh -|-15(AS + A'S)

CDG géométrique :
A’ (0.5h—d')-A, (d-0.5h)
bh+15(A, +A",)

Xg =
- On calcul I’inertie de la section homogéne totale
bh? 2 [ . VY 2]
| =E+thG +15|A" (0.5h —d'—X, )’ + A (d—0.5h + X ;)

Les contraintes dans le béton valent :

Nser(es _XG{I;_XGJ

N . .
Oy, =—++ Sur la fibre supérieure
sup S I
N

Nser(es - ><G {24_ XGJ

S I

Sur la fibre inférieure

Ginf =

En fin ; on vérifie : max (asup;ainf)s Ce

On détermine la position du centre de gravité qui est situé a une distance X¢ au-dessus du

Remarque : Si les contraintes sont négatives on refait le calcul avec une section partiellement

comprimée.
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Le tableau 6.3 qui suit résume tous les résultats du calcul 8 ELS

NS MS e h/G Amin CZNF Aado;

Section | sollicitations | (KN) (KN.m) (m) (m) Nature | %w(MPA) | owlMPA) [ o(MPA) | (cm’) | (em) | Gpcaryation
condition

Nmax- Mcor 610.41 4.016 0.0065 0.05 SEC 5.3 4.3 15 2.64 vérifide

condition

30x30 Nmin- Mcor 7.82 1113 0.14 0.05 SPC 0.2 0.00 15 018 | 2513 vérifiée
condition

Mmax-Ncor | 84.28 58.63 0.69 0.05 SPC 9.10 0.00 15 0.86 vérifice
condition

Nmax- Mcor | 1386.36 | 1.215 | 0.00087 | 0.058 SEC 8.8 8.6 15 3.35 vérifiée
condition

35x35 Nmin- Mcor | 139.84 1.16 0.008 0.058 SEC 1.00 0.80 15 3632 | 2213 vérifide
condition

Mmax-Ncor | 406.22 65.04 0.16 0.058 SPC 8.7 0.00 15 0.19 vérifie
condition

Nmax- Mcor | 1993.16 | 2.616 0.0013 | 0.067 SEC 10.2 9.9 15 4.45 vérifiée
condition

40x40 Nmin- Mcor | 40.48 17.227 0.42 0.067 SPC 15 0.00 15 126 | 2513 vérifide
condition

Mmax-Ncor | 916.81 | 43.006 0.046 0.067 SEC 7.3 2.00 15 9.93 vérifiée
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6.5.3) Vérification de la condition de non fragilité :

La condition de non fragilité dans le cas de la flexion composée est

0,23- Ty €,-0455-d

>A . = :
A2 A fe e, —0185-d

6.6) Calcul des armatures transversales :

Les armatures transversales sont disposées de maniere a empécher tout mouvement des

aciers longitudinaux. Elles sont calculées a I’aide de la formule :

T
A_pTy (RPA 2003 art 7.4.2.2)
St h-f

e
Avec :

T, : effort tranchant de calcul.

h; : hauteur total de la section brute.

fe: contrainte limite élastique de 1’acier d’armature transversale.

p, : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort. tranchant.
P 1:2‘5 si I’élancement géométrique dans la direction considérée est A1> 5.

p, =3.75 dans le cas contraire.

_ I
L’¢lancement Agest donné par la relation : 4, =L
[

AVec :
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o |1 _h_h
B 12 12
Telle que :
It =0.7.1p lo: longueur libre du poteau.
1,=408cm
> Poteau de (40x40): A = %.If = 4£02 x0.7x408 =24.73
lo=306cm
> Poteau de (30x30)cm?: A = %If = %x 0.7x306=24.73
12 12
> Poteau de (35x35)cm”: A = %If = % x0.7x306=21.20
> Poteau de (40x40)cm”: 1 = % I, = 4£02 x0.7x306=18.55

On remarque que : A>5donc p =2.5

6.6.1) Espacement des armatures transversales :

Selon le RPA la valeur maximale de 1’espacement S; des armatures transversales est
fixée comme suite :

> En zone nodale :

St <min (10 ®™" 15 cm)
Soit : S¢=10cm
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2.5x0.1x35.23 ~0.73
0.30x 400000

Soit A=2.01 cm?=4HAS8

m2

Zonel : Ai=

2.5%x0.1x44.98 _
0.35x 400000

Soit A=2.01 cm?>=4HAS8

2.5x0.1x39.54 ~0.61
0.40x 400000

Soit A=2.01 cm®=4HAS8

0.80cm?

Zone2 : Ai=

m2

Zonel : Ai=

> En zone courante:
StS Min (b1/2 ; h1/2 ; 10 q)l)

S< Min (30/2 ; 30/2 ; 10x2.0cm)

Soit : Si=15cm.

Ou @, est le diamétre minimal des armatures longitudinales du poteau.
D’ou:

2.5%x0.15%x35.23 _

Zonel : A;= 1.10cm?2
0.30x 400000

Soit A=2.01 cm*=4HAS8

Zone2 : A, = 2.5x0.15x44.98 _ 1.20cm?

0.35 x 400000
Soit A=2.01 cm*=4HAS8

2.5%x0.15x39.54 ~0.92
0.40 x 400000

Soit A=2.01 cm*=4HAS8

6.7) Vérification de la quantité d’armatures transversales :

m2

Zonel : A(=
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La quantité d’armatures transversales est donnée comme suit :

Si Ag=5 i A =0.3% S x by

Si Ag=3 i AM™"=0.8% S, x by

SI 3<hg<Seiiiiiiiiii Interpoler entre les deux valeurs précédentes.
Avec

Ag: L'élancement géométrique du poteau
b, : Dimension de la section droite du poteau dans la direction considérée.

» En zone nodale (S; = 10cm) :

v Poteau de (30x30)cm? ...... A; = 0.3%xSixb = 0.003 x10 x 30 = 0.90 cm*<A40p
v’ Poteau de (35x35)cm? ...... A; = 0.3%xS;xb = 0.003 x10 x35 = 1.05 cm*<A,q0p

v’ Poteau de (40><4O)cm2 ......... A; = 0.3%xSixb =0.003 x10 x40 = 1.2 cm2<Aadop

» En zone courante (S; = 15cm):

v’ Poteau de (30x30)cm? ....... A¢ = 0.3%xSyxb = 0.003 x15 x 30 = 1.35cm? <Aadop
v’ Poteau de (35x35)cm? ...... A¢ = 0.3%xSyxb = 0.003 x15x35 = 1.575 cm*<Augop

v’ Poteau de (40x40)cm? .......... A = 0.3%xSyxb = 0.003 x15x40 =1.80cm*<Aagop

Conclusion : les armatures transversales des poteaux seront composées d’un cadres HA8 et

d’un losange HA8 pour tous les poteaux A= 2.01 cm?

6.8) Longueurs de recouvrement :  1,=40¢p =40x2.00=80cm

159



CHAPITRE : 06 Ferraillage des poteaux

Remarque :

Dans notre structure au niveau de fondation de la cage d’escalier, on aura les poteaux courts,

I’espacement entre les armatures transversales doit étre < 10 cm.
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7) Ferraillage des poutres :

Les poutres sont ferraillées en flexion simple en tenant compte des combinaisons

suivantes :
a- 135G+150Q ELU
G+ Q ELS
b- G+QzE RPA 99 Version 2003
08G+ E RPA 99 Version 2003

7.1) Recommandation du RPA version 2003 :

1.a) Armatures longitudinales :

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

de : 0.5 % de la section du béton :

Poutres principales : Amin = 0.005 x 30 x 40 = 6 cm?
Poutres secondaires : Amin = 0.005 x 30 x 35 = 5.25 cm?
Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est de :
En zone courante : 4 %
En zone de recouvrement : 6 %
= En zone courante :
Poutres principales : Ama = 48 cm?
Poutre secondaire : Amax = 42 cm?
= En zone de recouvrement :
Poutre principale :  Amax = 72 cm?
Poutre secondaire : Amax = 63 cm?

La longueur de recouvrement estde : 40 ®  (zone lla)

L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de

rive et I’angle doit étre effectué avec des crochets a 90°.

1.b) Armatures transversales :

La quantité d’armatures transversales minimales est donnees par :
A, = 0.003-S, -b

L’espacement maximal entre les armatures transversales est donné comme suit :
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. (h
S, = min [Z , 12 cpl) — en zone nodale
h
S, < 5 — en dehors de la zone nodale.
®, : Le plus petit diametre utilisé des armatures longitudinales, et dans le cas d’une

section en travée avec des armatures comprimées, c’est le diameétre le plus petit des aciers

comprimes.
7.2) Etapes de calcul des armatures longitudinales :

My

Hy=—5 —
b-d=-f,

Pour les FeE400

Si ybs Hoo= Section simplement armée

Si Hy > 1 = section doublement armée

e Section sans armatures comprimées (A’s =0) :

M
: _ _ u
Si Hy < Hy =0.392 = AS _—,6’~d o,

» Section avec armatures comprimées (As#0):

Hy > =0.392

La section réelle est considérée comme équivalente a la somme de deux sections fictives.

— , IC b A’
M Als M, AM &3
(o a e
X X
A Asl Ao
b b
—2 —b
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A : La section inférieure tendue ou la moins comprimée selon le cas.

A’ La section supérieur la plus comprimée.

M = Me + AM
_ 2 f _
Me = tg.b.d by € AM=M-Me
Finalement :
As=Asl+As2= Ve, AM
B.do, (d-c)o,
ANs— M
(d-c").o,

> Le calcul des sections et le choix des armatures est résumé dans les tableaux qui

> Répartition de la structure en zone

e Zonel:RDC au 2°™ étages

e Zone?2:3°" au6°™ étages

e Zone3:7°™ au 10°™ étages

suivent :
Ferraillage aux appuis des poutres secondaire
Asadoptée
Niveau M max | p observation | As Amin Ferraillage [cm?]
u [cm?] [cm?]
Zone3 |-50.15 |0.087 | SSA 0.954 1 4.10 5.25 3HA14 4.62
Zone2 |-60.75 |0.106 | SSA 0.944 | 5.02 5.25 3HA14+2HA14 7.7
Zonel |-61.04 |0.068 | SSA 0.965 | 4.94 5.25 3HA14+2HA14 7.7
Tableau 1 : Ferraillage des poutres secondaires aux appuis.
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Ferraillage aux appuis des poutres principales

Niveau | M lﬂnax 1 observation | B As Amin | Ferraillage Asadoptée
[cm?] [cm?] [cm?]
3HAl4+
Zone3
-100.272 | 0.152 SSA 0.917 7.388 5.25 | 3HA14 9.24
3HAL14+
Zone2 | -103.311 | 0.158 SSA 0.914 8.891 5.25 | 3HA14 9.24
3HAl4+
Zonel -90.28 0.118 SSA 0.937 6.51 525 | 3HA14 9.24
Tableau 2: Ferraillage des poutres principales aux appuis
Ferraillage aux travées des poutres secondaires
Niveau M max | Observation | B As[cm?] | Amin Ferraillage | Asadoptée
u
[cm?] [cm?]
Zone3 28.15 | 0.049 SSA 0.974 2.25 6 3HA14 4.62
Zone2 41.81 | 0.073 SSA 0.962 3.39 6 3HA14 4.62
Zonel 45.18 | 0.079 SSA 0.958 3.68 6 3HA14 4.62

Tableau 3 : Ferraillage des poutres secondaires aux travées.
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Ferraillage aux travées des poutres principales

Niveau M max | observation | As Amin Ferraillage | Asadoptée
! [cm?] [cm?] [cm?]
Zone3 50.15 | 0.085 SSA 0.955 3.54 6 3HA14 4.62
Zone2 50.19 | 0.066 SSA 0.964 3.51 6 3HA14 4.62
Zonel 51.60 | 0.087 SSA 0.954 3.65 6 3HA14 4.62

Tableau 4 : Ferraillage des poutres principales aux travées.
> Vérification de la section minimale et maximale des poutres :

e Poutres principales :

Aux appuis :

Apin = 6cm? < A=1232cm? < Ay = 72cm? —> condition vérifiée
En travées :

Apin = 6cm? < A=9.24cm? < Ay = 72cm? ——> condition vérifiée

e Poutres secondaires:
Aux appuis :
Apin = 5.25cm? < A =13.86cm? < A,,q = 48cm? ———">Condition vérifiée

En travées :
Apin = 5.25cm* < A =9.24cm* < Apg, = 48cm® ———"> Condition vérifice
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7.3) Vérification de la condition de non fragilité :

f
. =0,23xbxd {28 |
In fe

As2 A

- Poutres principales de (30x40): Anin = 0,23 x 30 x 37 % % =1,34 cm*.

- Poutres secondaires de (30%35): A . =0,23 x 30x 32 x % =1.15 cm?.

La condition de non fragilité est vérifiée, ainsi que les sections recommandées par le RPA.
7.4) Vérification a ’ELS :
7.4.1. Etat limite d’ouverture des fissures :

Les états limites de services sont définis compte tenu des exploitations et de la durabilité de la
construction.

Les vérifications qui leurs sont relatives :
Etat limite d’ouverture des fissures (exemple de calcul pour la fissuration non préjudiciable).
Etat limite de résistance du béton a la compression.
Etat limite de déformation .
Etat limite de résistance du béton en compression : (BAEL91/ A.4.5.2) il faut vérifier la

contrainte dans le béton

Ohe =;—ism= 15MPa

S

M : . :
Avec: g, = Sdd (Contrainte de traction des aciers),
1 st

A : armatures adoptées.

100 X A,,

K; et Bysont tirés des tableaux en fonction dep; = T~
0

+» Les résultats des vérifications a ’ELS sont donnés dans les tableaux suivants :
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e Poutres principales :

Msmax | As pl B1 | K1 o Ope | Opc | Observation
(KN.m)
En 39.217 |4.62 |0.410 |0.902 |36.02 |254.34 |7.06
travee 15 Condition
En 88.875 |9.24 |0.848 |0.869 |23.17 |293.43 | 12.66 vérifie
appuis

e Poutres secondaires :

Tableau 5 : Vérification du ferraillage des poutres principales a P’ELS

K1

MSmax | AS pl B1 o Op: | Opc | Observation
(KN.m)
En 15.869 |4.62 |0.481 |0.895 |32.62 |119.93 |3.67
travee 15 Condition
En 28.394 | 7.7 0.802 |0.871 |23.71 |132.302 | 5.58 vérifie
appuis

Tableau 6 : Vérification du ferraillage des poutres secondaires a ’ELS
7.4.2 Etat limite de déformation :

La fleche développée au niveau de la poutre doit rester suffisamment petite par rapport a la

fleche admissible pour ne pas nuire a I’aspect et 1’utilisation de la construction. On prend le cas

le plus défavorable pour le calcul dans les deux sens :

7.4.3. Justification sous sollicitation d’effort tranchant :(BAEL9l.art A.5.1)

Les poutres soumises a des efforts tranchants sont justifiées vis-a-vis de 1’état ultime, cette

justification est conduite a partir de la contrainte tangente «t, », prise conventionnellement

égale a :
_T”
“  bd

T

Poutres principales

Poutres secondaires

T, : Effort tranchant max a 'ELU

-3
7, = 202107 _ 4 995 Mipa
0.3x0,37
-3
0.3x0.32
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a) Etat limite ultime du béton de I’Ame :(BAEL91.art A.5.1.21)

Dans le cas ou la fissuration est peu nuisibles la contrainte doit vérifier :

0208
p

T, =< min bS5MPa | =3.33MPa.

Poutres principales t, =0.892MPa <3.33MPa............. La condition est vérifiée.

Poutres secondaires 7, = 0,529 MPa <3.33 MPa .............La condition est vérifice.

b) Influence de I’effort tranchant sur les armatures longitudinales :

(BAEL9L.Art A5.1.32)

Lorsqu’au droit d’un appuis : T, — OMU > 0. On doit prolonger au dela de 1’appareil d’appui,

b b r *1: 4 \ M u
une section d’armatures pour équilibrer un moment égale a T, — 0.9

D’ou Asz@(v _M, j

f, ‘" 0,9d
Poutres principales 99.02 — 10331 =-211.22<0.
0,9x0.37
Poutres secondaires 50.87 — 6875 =-187.84<0
0,9x0.32

Les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires.

c) Influence de ’effort tranchant sur béton au niveau des appuis :

T, <T. _0,a0x 090z (BAEL91.art A.5.1.32)
7b
_ 3
Poutres principales T, =99.02KN < T, =0.4x 0.9 0'3712':X 25x10 =868.69KN .
_ 3
Poutres secondaires T, = 50.87KN < Ty = 0.4x 20 0'3Xf'f§ 25107 _ 751 30KN .

d) Vérification de I’adhérence et de I’entrainement des barres :

T, <Tse = W f s =15x21=315MPa
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avec .

-I-umax
*09d> U, D" U, :Périmetre minimal circonscrit & la section droite des barres .

Poutres principales :

3HAI2 = > U, =11.30cm

m _99.02x107
¥ 09x0.37x0.113

—2.63MPa<T, ....c..ceenennn Condition vérifi¢e

Poutres secondaires :

3HA12= > U, =11.30cm

e _ 50.75x10™°
¥ 09x0.32x0.113

—1.55MPa < Tseovvnrennnnnnnnnnnn Condition vérifiée

e) Calcul de longueur de scellement droit des barres :

=P avec:t, —06xyiF,, - 2835

. 4XTSL|
Pour les ®12 : |,=42.33 cm.

Pour les @14 : |,=49.38 cm.

Pour I’encrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la

partie ancrée mesurée hors crochet est au moins égale a «0,4.1; » pour les barres a haute

adhérence.

Pour les @12 : 1,=16.93 cm.

Pour les @14 : 1,=19.75 cm.

7.5) ELS vis-a-vis des déformations :
On doit justifier I’état limite de déformation par le calcul de la fléche « f », qui ne doit pas

dépasser la valeur limite « f ».
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Valeurs limites de la fleche :

PourL<5m = f = L
500
L : La portée mesurée entre nus d’appuis.
Sens longitudinal : T:L=@:0,84
500 500
Sens transversal : T == =252 _( g7
500 500

Evaluation de la fleche : [BAEL91/B.6.5,3]

oM L
"~ 10E, I,

111,

avec : I fv :m
Vv

2= Max 41— 1,75 f, g 0 et A — 0,02 f,.4
dpo,+ fg

L : Portée libre de la poutre.
M; : moments de service maximal.
Ity : Moment d’inertie fictif.

E, : Module de déformation longitudinale différée du béton.

E, =37003/ f_,, =3700%/25 =10818,866 MPa.

lo : Moment d’inertie de la section total rendue homogene, calculé avec n = 15

bh? h Y . (h Y
|0: 12 +|:AS(E—CJ +AS(E—CJ }

p - Rapport des aciers tendus a celui de la section utile.

A
bd

P
o, : Contraintes dans les aciers tendus.
*— (Calculée dans I’état limite de compression du béton).

o, =
pid A

«» Les résultats sont donnés dans les tableaux suivants :
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Niveau Ms L Ev h Aadgp Os P AV M lo ltv I f observation
[KN.m] | [cm] [Mpa] | [em] | [CmT | [Mpa] [cm*] [cm*] [cm] [cm]

Zone3 | 37.74 | 390 |10818.866 | 35 | 4.62 | 254.34 | 0.004 [ 2.01 | 0.40 | 160971.35 | 98153.35 | 0.54 0.84 Condition

vérifiée

33.89 385 | 10818.866 | 35 462 | 254.34 | 0.004 | 2.01 | 0.40 | 160971.35 | 98153.35 0.46 0.84 Condition

Zonel 39.21 380 | 10818.866 | 35 462 | 254.34 | 0.004 | 2.01 | 0.40 | 160971.35 | 98153.35 0.53 0.84 Condition

vérifiée

Tableau 7 : Veérification de la fleche dans les poutres longitudinales
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Niveau Ms Lmax Ev h Aadgp o ) AV lo Iv I f observation
[KN.m] [cm] [Mpa] [em] | [CMT | [Mpa] [cm*] [cm*] [cm] [cm]
Zone3 -
15.86 405 10818.866 35 3.39 | 119.93 | 0.003 2.8 107900.24 | 129690.26 0.185 0.87 | Condition
vérifiée
Zone2
14.54 400 | 10818.866 | 35 | 3.39 | 119.93 | 0.003 | 2.8 107900.24 | 129690.26 0.16 0.87 | Condition
verifiée
Zonel
11.31 395 |10818.866 | 35 | 3.39 | 119.93 | 0.003 | 2.8 107900.24 | 129690.26 0.12 0.87 | Condition
verifiée

Tableau 8 : Veérification de la fleche dans les poutres transversales
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7.6) Calcul des armatures transversales :

Selon le BAEL91, le diamétre des armatures transversales doit vérifier :

®, <min l,cbl,£ =min (1.14 ;1.2 ; 3)
35 10

Soit @, =8mm
On choisira 1 cadre + 1 étrier soit A;=4HA8 =2.01 cm?

7.6.1 Calcul des espacements :

» Zone nodale : S, < min(% ,12®L,30ch

- Poutre principales de (30 x 40): S, =10cm

-Poutre secondaire de (30 x 35): S, =8.75cm, Soit Si=7cm
. _h
» Zone courante : S, SE

-Poutre principales de (30 x 40): S, = 20cm
-Poutre secondaire de (30 x 35): S, =17.5cm Soit Si=15cm

L h’
: > 4+ h

7.6.2. Délimitation de la zone nodale :

Poutre

L’=2xh

h’=maX{&,bl,hl,60cm} S
6

h : hauteur de la poutre.
b; et h; : dimensions du poteau.

he : hauteur entre nus des poutres.

Onaura:

-h’=60 cm

- L’=2 x 40 = 80 cm : poutre principales de (30 x 40):
- L’=2 x 35 =70 cm : poutre secondaire de (30 x 35):
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Remarque :

Le cadre d’armature transversale doit étre disposé a Scm au plus du nu d’appui ou de

I’encastrement.

7.6.3. Armatures transversales minimales :

La quantité d’armatures minimales est :

A™ =0,003S,b=0.003 x15 x 30 =1.35 cm?

A, =2.0lcm2> A™ =1.35cm? ......ooooiiiinnnnn. condition vérifiée

7.6.4. Disposition constructive :

Conformément au CBA 93 annexe Es, 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 :

1 , , , . a1
- gde 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.

1 , , , . g e s e
"2 de la plus grande portée des deux travées encadrant I’appui considéré s’il s’agit d’un

appui intermédiaire voisin d’un appui de rive.
- La moitié 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

. . 1 ,
appuis au plus égale aE de la portée.
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Ferraillage des poutres

FERRAILLAGE DES POUTRES PRINCIPALES DU 7°™ AU 10°™ NIVEAU
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CHAPITRE : 07

Ferraillage des poutres

FERRAILLAGE DES POUTRES PRINCIPALES DU 3°™ AU 6°™ NIVEAU

3HA14 Filantes
@

3HA14 Chap(L=1.8m)

3.60m
A B
51 7x10cm | A ‘ ‘ 9 x 20cm | 7x10cm |5
I I |
3HAL4 Bl
o Coupe
35cm Cou pe 35cm
A=A T B-B
3HA14 filantes 3HA14 Filantes
T 1 8 8 I
/ﬂ 7 / o ﬁ /}\ 3HA14 Chapeaux
gr J . 3 5 3 5 ~ cad+etr HA8
P 3HA14 o5 —— 3HA14
b 30 =
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CHAPITRE : 07 Ferraillage des poutres

FERRAILLAGE DES POUTRES PRINCIPALES DU RDC AU 2°™ NIVEAU

] 3HA14 Filantes o 3HA14 Chap(L=1.8m)
3.60m
Al Bl
5/  7x10cm | Al oxeoem | 7x10cm || 5
Bl
3HA 14
40cm 40cm
e e
C oy pe Cou De
A=A BE-E
3HA14 filantes . . ’_'_'wfilantes g g
ﬂ 7 7 o A 3HA14 CHAP 7 7
Sr J cad+etrHAS8 35 35 < cad+etrHAS 39 32
|| [3HAI14 cO .| |3HAl4 2o
30
+30, +30
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CHAPITRE : 07

FERRAILLAGE DES POUTRES SECONDAIRE DU 9eme AU 12eme NIVEAU

Ferraillage des poutres

A oo 2X3HA14 B
Al Bl
5 % 10x7cm % A1 1axasem % 10x7cm %
Bl
4 30
L0 : —t
oupe
Coupe D
B-EF
A=A
. SHALA i ! — 3HA14 8
77 0 30 30
g (,ﬂ cad+etrHAS 20 30 ™ { /? cad+etrHA8
|| SHal4 25 MSOJﬂM .
30 =
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CHAPITRE : 07 Ferraillage des poutres

FERRAILLAGE DES POUTRES SECONDAIRE DU 4eme AU 8eme NIVEAU

g€

A 3HA 14 Filantes B
4.00 m 2HA14 Chap(L=2m)
A Bl
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| | I B |
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CHAPITRE : 07

FERRAILLAGE DES POUTRES SECONDAIRES DU RDC AU 3eme NIVEAU

Ferraillage des poutres
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CHAPITREE 08: ferraillage de voiles

8) Ferraillage des voiles :

8.1) Introduction :

Le voile est un élément structural de contreventement soumis a des forces verticales et des forces
horizontales. Le ferraillage des voiles consiste a déterminer les armatures en flexion composée sous
I’action des sollicitations verticales dues aux charges permanentes (G) et aux surcharges d’exploitation
(Q), ainsi que sous I’action des sollicitations horizontales dues aux séismes.

Pour faire face a ces sollicitations, on prévoit trois types d’armatures :
-Armatures verticales,
-Armatures horizontales,
-Armatures transversales.

Pour faciliter la réalisation et alléger les calculs, on décompose la structure en (03) zones :

-Zone | :RDC, 1% et 2éme
-Zone 11 : 3°™, 4eme, 56me et 6°™ étage

-Zone 111 : 7°™ 8°™ 9eme et 10°™ étage

8.2) Combinaison d’action
Les combinaisons d’action sismiques et d’actions dues aux charges verticales a prendre sont données
ci-dessous :

135G +15Q

Selon le BAEL 91
G+Q

G+Q=+E

Selon le RPA révise 2003
0.8G tE

8.3) Ferraillage des voiles:

La méthode utilisée est la méthode de la RDM qui se fait pour une bande de largeur (d).

8.3.1) Expose de la méthode :
La méthode consiste a déterminer le diagramme des contraintes & partir des sollicitations les plus

défavorables (N, M) en utilisant les formules suivantes :
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CHAPITREE 08: ferraillage de voiles

Avec :
B : section du béton.
I : moment d’inertie du voile.

V et V' bras de levier, V=V’ = Lygiie/ 2

Le calcul se fera pour des bandes de longueur « d » donnée par :

d <mi < 2 L )
mn(—, =
( 2 3°°¢
he : hauteur entre nus du planCherS du voile considéré

L¢ : la longueur de la zone comprimée

Gmax
L = max__
C o +6_.
max min

L .: longueur tendue avec L =L - L.

Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des Diagrammes des
contraintes obtenues :

e Section entierement comprimée :

c + 0o,
NI:M.d.e cSmax o
2 1
o, +0
Ni+1_ - Z'd'e
2
Avec : <L><d—> d

e : épaisseur du voile.

e Section partiellement comprimée :

(¢

max
.. +0
Ni =max—l.d.e @ d d
\GN
o o
N,i=:d-e
e Section entierement tendue :
d
«—
Gmax -l-Gl
N, = -d-e O
2
csmin
Gl Gmax
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CHAPITREE 08: ferraillage de voiles

8.3.2) Détermination des armatures :
» Armatures verticales :
e Section entiérement comprimée :

_Ni+B-f028

Gy

A
%

B : section du voile.

0(2%o) = Contrainte dans les aciers correspondant a un allongement de (2%o).

Combinaisons courantes : (2%o) = fe = % = 348MPa

Vs

Combinaisons accidentelles : 6(2%o) = fe = 4—(1)0 = 400MPa

S

e Section partiellement comprimée :

A, =
\

Gle

o (10%o0) = Contrainte dans les aciers correspondante a un allongement de (10%o) .

Combinaisons courantes : 6(10%o) = fe = % =348MPa

¥s

Combinaisons accidentelles : 6(10%o) = fe_ ? =400MPa

S

e Section entierement tendue :

L
v 652

0(2%o) = Contrainte dans les aciers correspondant a un allongement de (2%o).

Combinaisons courantes : (2%o) = fe = % = 348MPa

S

Combinaisons accidentelles : 6(2%o) = fe = 4—(1)0 = 400MPa

S

> Armatures minimales :

e Pour une Section entiérement comprimée :

A, >4cm’/ml (Art A.8.1, 21BAEL91modifiées 99)

0.2 %< AT";" <05 % (Art A.8.1, 21BAEL91modifiées 99)

186



CHAPITREE 08: ferraillage de voiles

e Pour une Section entierement tendue

A > max{%;O.lS%B}

e

e Section partiellement comprimée :

%-o.ooss}

e

A > max{

Avec :
B : section du béton tendue

Le pourcentage minimum des armatures verticales de la zone tendue doit rester au moins égal a 0.2
% de la section horizontale du béton tendu.
° Exigences de RPA 2003(article 7.7.4.3/[RPA99 version 2003)
Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales des trumeaux, est donné comme
suit :
- Globalement dans la section du voile 15 %
- En zone courantes 0.10 %

» Armatures horizontales :
Les barres horizontales doivent étre munies des crochets a 135° ayant une longueur de 10 @

et disposée de maniére a ce quelle servent de cadres aux armatures verticales.
La section de ces armatures est :
D’apres le RPA 99 :

- Ay= 0.15%B Globalement dans la section du voile.

- Ax=> 0.10%B En zone courante.

D’apres le BAEL :

Avec : Av : section d’armatures verticales.
B: section du béton.

Les barres horizontales doivent étre disposées vers 1’extérieure.
Le diamétre des barres horizontales et verticales des voiles ne doivent pas dépasser 0.1

de I’épaisseur du voile.
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» 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 verticaux sous [’action de la
compression d’apres ’article 7.7.4.3 du RPA99 révise 2003.
Les deux nappes d’armatures verticales doivent étre reliées au moins par (04) épingles au
metre carré.

» Armatures de coutures :

Le long des joints de reprise de coulage, 1’effort tranchant doit étre repris par les aciers de
coutures dont la section est donnée par la formule :

A, :1.1l _
f, (Art 7.7.4.3/RPA99 version 2003)
T=14V,

V, . Effort tranchant calculée au niveau considéré

Cette quantité doit s’ajouter a la section d’aciers tendus nécessaire pour équilibrer les

efforts de traction dus au moment de renversement.

> Potelet :
Il faut prévoir a chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales, dont la section de

celle-ciest > 4HA10
8.3.3) Dispositions constructives :

» Espacement :
L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :

S, <MIN{L56,30CM fureevreeereeereeeveennnen, (Art7.7.4.3 RPA 2003)
Avec : e = épaisseur du voile

Aux extrémités des voiles I’espacement des barres doit €tre réduit de moitié sur 1/10 de la
longueur du voile. Cet espacement d’extrémité doit étre au plus égal a 15 cm.

-
24HA10<E—:_: : j : : L 1 Ie
T 7o

< »
<« >

Figure .1 : Disposition des armatures verticales dans les voiles.
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> Longueur de recouvrement :

Elles doivent étre égales a: ..cceeeeernrnennennnn (Art7.7.4.3 RPA 2003)
- 40® pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts est
possible.

- 200 pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les
combinaisons possibles de charges.

» Diametre maximal :

Le diametre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 1/10 de
I’épaisseur du voile.

e
=—=20mm
(- 10

8.3.4) Vérification :
» Vérification a L’ELS :

Pour cet état, il consideére :
Ns=G+Q
N, _
Cpe=————— <0,, =0.6xf,,=15MPa
B+15-A
Avec :
N; : Effort normal applique
B : Section du béton

A : Section d’armatures adoptée
» Vérification de la contrainte de cisaillement :

A) Selon le RPA 2003 :
14T  _
Ty :HS Ty =0.2- fc28:5MPa
Avec :
d : Hauteur utile (d =0.9 h)

h : Hauteur totale de la section brute

B) Selon le BAEL 91 :
T,= t:/iig T, :min(0.15f°ﬁ,4M Paj =2.5MPa. (La fissuration est préjudiciable)
: Tb

Avec : 7, contrainte de cisaillement
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8.3.5) Exemple de calcul :

A) Soit a calculer le ferraillage des voiles VL3 et VL4 de la zone 1 :
L=36m,e=20cm
B=0.72m?

o, = 4125.22 KN/m?
o, = -8860.43 KN/m?

L. = 1.15 m= La section est partiellement comprimée.
L= =Li=L-L:=245m

Le découpage de diagramme est en deux bandes de longueur (d)
he 2 _

Avec: d<min(—"; ZL.)= min (2.04;075)

Soit d; =0.70 m donc d,=1.75m

o= (Lt —d )xGLL: 6031.74 KN/m?

t

N1=(0"‘"‘T+Gljd~e=495.02KN

N, =%-d .6 =515.65KN

e Armatures verticales :

Z

A, =1 =12.37cm?

Z

A,,=—2 =12.89cm?

e Armatures minimales :

A, =max [0.5 %B, %j
tellgue B=d xe

A, =max(7cm? , 1.69cm?)
A, =T7ctm?

A, . =max(17.5cm?,4.22cm?)
A, ... =17.5cm?

Le ferraillage & adopter sur toute la surface de la bande du voile est A,=22.60 cm?

Soit: 10HA12 = 11.30cm?/nappe , St=17 cm
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e Armatures horizontales :
D’apres le BAEL 91 :

Av adopté
A, , = Y30OPI€ g 55cme
H 4

D’apreés le RPA révise 2003 :
AH >0.15% -B =10.8cm?

Soit : 10 HA12 =11.31 cm#ml
Soit : 5HA10 = 5.65cm*/nappe avec : St=20 cm

e Armatures transversales :
Les deux nappes d’armatures verticales doivent étre reliées au minimum par (04) épingles au

métre carré soit HAS.

e Armature de coutures :

A, :1.11 :1.1><1’4X411'77X10
f 400

e

A,;=15.85cm?
e Sections d’armatures totales :

A 15.85

A, =A,+ J =12.37+ =16.33cm”?
A, =A, +% _12.89+ 1585 16 g50m?

Les voiles sont ferraillés symétriquement, afin d’assurer la sécurité en cas d’inversion de I’action
sismique

1°" bande :12HA14 =18.48cm?/d, soit: 6HA14 /nappe .avec espacement de 12 cm

2°™ bande :12HA14=18.48 cm?d, soit: 6HA14/nappe avec espacement de 30 cm

B)Vérification des contraintes de cisaillement :

3
-BAELO91: 7,= Yy = 411.77x10 =0.63MPa
b-d 200x0.9x3680

7, :min(0.1512%,4MPaj =3.26 MPa. (La fissuration est préjudiciable)

7, =0.63MPa <7, = 3.26MPa

u
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-RPA 2003 :

14T 1.4x411.77x10°

T d T 200%0.9x3680
7, =0.87MPa <7, = 5MPa

=0.87 MPa

C) Vérification a PELS :

N
%= +155 A = Ob= 3.30MPa < 6, =15MPa —— > Condition vérifiée
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8.3.6) Ferraillage des voiles longitudinaux (VL1.VL2):

Zone Zone | Zone |l Zone 11
L (m) 3.50 3.5 3.5
Caractéristiques e (M) 0.20 0.20 0.20
géométriques
B (m?) 0.70 0.70 0.70
O o (KN/ MP) 3593.16 1152.51 300.85
2
_ Smin (KN/ ) -9000.95 -5207.98 -2175.36
>
2 2
8 oy (KN/m’) 2730.80 875.90 270.765
©
2 Vy (KN) 505.81 419.39 265.65
o
§ Nature de la section SPC SPC SPC
%’ L, (M) 25 2.9 3
w
L. (m) 1 0.6 0.5
d1(m) 0.6 0.35 0.35
d,(m) 1.9 2.55 2.65
N, 379.43 75.80 17.14
N (KN) Na 518.85 258.42 73.10
A (o Ay 9.48 1.89 0.42
v(em’) A, 12.97 6.46 1.82
A, (cm?) 19.44 16.14 10.22
A,min (cm?) 1.449 0.84 0.72
A,2min (cm?) 458 6.15 6.52
wn
& A= AvisAyj 14.34 5.93 2.98
= Ag= AvpAyj 17.83 10.49 4.38
E A1 adopts /bande (cm?) | 2x5HA14=15.39 | 2x3HA12=6.78 | 2x3HA10=4.71
St (cm) 12 12 12
A; adopts /bande (cm?) | 2x9HA12=20.36 | 2x9HA10=14.13 | 2x9HA10=14.13
St (cm) 20 28 30
Ay (cm?) 10.5 10.5 10.5
AH adopts (€m°) 2x5HA12=11.31 | 2x5HA12=11.31 | 2x5HA12=11.31
St (cm) 20 20 20
A (cm?) 4 épingles HA8
i 1, (MPa) 0.80 0.66 0.42
Arifi i contrainte
Verifications des 7, (MPa) 112 0.93 0.59
contraintes a
PELS cLs N (KN) 2570.81 1982.42 941.72
c, (MPa) 3.44 3.55 3.62

Tableau 8.3.6 : Ferraillage des voiles longitudinaux (VL1.VL2):

193




CHAPITREE 08:

ferraillage de voiles

8.3.7) Ferraillage des voiles longitudinaux (VL3, VL4) :

Zone Zone | Zone Il Zone Il
L (m) 3.6 3.6 3.6
Caractéristiques e (M) 0.20 0.20 0.20
Geometriques 5 () 0.72 0.72 0.72
O (KN/ MP) 4125.22 1512.19 350.94
2
_ S (KN/M) 8860.43 5050.09 2172.84
>
2 2
S oy (KN/m’) 2046.58 1239.23 316.97
()
©
o Vy (KN) 411.77 305.62 214.13
o
§ Nature de la section SPC SPC SPC
%’ L, (M) 2.45 2.77 3.1
w
L. (m) 1.15 0.82 0.5
di(m) 0.7 0.5 0.3
d,(m) 1.75 2.27 2.8
N; 495.02 137.57 20.037
N (KN) N, 515.65 281.30 88.75
A (et A 12.37 3.43 0.5
v (cm’) A 12.89 7.03 221
A, (cm?) 15.85 11.76 8.244
A,min (cm?) 1.69 1.207 0.72
" A,omin (cm?) 4.22 5.482 6.762
S Ar= AvsAy 16.33 6.38 2.56
7 A= ApAj 16.85 9.97 4.27
& A1 adopte /bande (cm®) | 2x6HA14=18.48 | 2x5HA10=7.85 | 2x3HA10=4.71
St (cm) 12 10 10
A adopte /bande (cm?®) | 2x10HA12=22.62 | 2x10HA10=15.7 | 2x12HA10=17.27
St (cm) 18 22 22
Au (cm?) 10.8 10.8 10.8
AH adopts /bande 2x5HA12=11.31 | 2x5HA12=11.31 | 2x5HA12=11.31
St (cm) 20 20 20
A; (cm?) 4 épingles HA8
t, (MPa) 0.63 0.471 0.33
Arificati contrainte
Verifications des 1, (MPa) 0.889 0.660 0.46
contraintes a
PELS cLs N; (KN) 2540.03 2050.89 930.71
c, (MPa) 3.307 2.762 1.27

Tableau 8.3.7 : Ferraillage des voiles longitudinaux (VL3, VL4).
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8.3.8) Ferraillage des voiles transversaux (VTL1........ VT8) :
Zone Zone | Zone Il Zone Il
L (m) 1.70 1.70 1.70
Caractéristiques e (m) 0.2 0.2 0.2
geometriques B (m?) 0.34 0.34 0.34
o, (KN/ m?) 7296.43 1427.81 1539.36
2
_ O (KN/ ) 13023.62 5371.66 3714.39
>
= 2
§ oy (KN/m’) 4594.04 1214.70 1154.52
©
2 V,u (KN) 429.52 334.47 239.46
5 Nature de la section SPC SPC SPC
% L. (M) 1.08 1.34 1.2
L. (m) 0.62 0.36 0.5
d1(m) 0.4 0.2 0.3
d,(m) 0.68 1.14 0.9
N; 475.61 52.85 80.81
N (KN) N, 312.39 138.47 103.90
A (o A, 11.89 1.32 2.020
v (em’) A 7.80 3.46 2.59
Aj (cm?) 16.53 12.87 9.21
A,imin (cm?) 0.966 0.48 0.72
" A,,min (cm?) 1.64 2.75 2.17
S Ar= AvA 16.02 4.54 4.32
3 Ar= AvAj 11.94 6.68 4.90
& A1 agopre bande 2x4HA16=16.09 | 2x2HA14=6.15 | 2x2HA12=4.52
St (cm) 10 10 15
A; adopts /bande 2x4HA14=12.31 | 2x5HA10=7.85 | 2x4HA10=6.28
St (cm) 20 20 22
Ay (cm?) 5.1 5.1 5.1
AH adopts /bande 2x4HA10=6.28 | 2x4HA10=6.28 | 2x4HA10=6.28
St (cm) 25 25 25
At (sz) 4 épingles HA8
it LT (MPa) 1.40 1.09 0.78
Arifi i contrainte
Verifications des 7, (MPa) 1.96 153 1.09
contraintes a
PELS ELs N (KN) 1181.21 898.48 428.72
c, (MPa) 3.10 2.52 1.12
Tableau8.3.8 : Ferraillage des voiles transversaux (VT1........ VTS).
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Ferraillage des voiles transversaux (VT1........ VT8) Zone I

2x4HA10(St=25cm/ml) 2x4HA14(St=20cm)

v ® z L] z C z ® El} cadre HA8(St=15)
QJ—Q . . e v nl,
2x4HA16(St=10cm) 4 Gpingles/m] 2x4HA16(St=10cm)

A—0.40 1.70

Ferraillage des voiles transversaux (VT1........ VT8) Zone Il

2x4HA10(St=25cm/ml)

—‘ 2X5HA10(St=20cm)
H ® & Z & z ] I cadre HA8(St=15)
o . . b1}
2x2HA14(St=10cm) 4 Gpingles/m] 2x2HA14(St=10cm)

4035 1.70

Ferraillage des voiles transversaux (VTl........ VT8) Zone 111

2x4HA10(St=25cm/ml)
2x4HA10(St=22cm)

/ / /

/
H 3 /L 3 /z/ & E J cadre HA8(St=15)
o . .
2x2HAL2(St=15cm) 4 ®pingles/m] 2x2HA12(St=15¢cm)

—0.30 1.70

Université Mouloud MAMMERI de Tizi—Ouzou
Faculté de Génie de la Construction

Département de Génie Civil

Plan de ferraillage des voiles VT1...VT8

Proposé par :|Bureau d’etude Adut 2013

Dessiné par : [ygiie, Guessab Melkhier Plan




Ferraillage des voiles longitudinaux (VL3,VL4) Zone 1

2X5HA12(St=20cm/ml) 2X12HA12(St=18)
| A A A Ay A
2 @ . 8 E ] ({ @& @ @& & @ » 2 9 E
2x6HA14(St=12cm) 2x6HA14(St=12cm)
4 ®pingle/m]
~—0.40 3.60m 0.40 —

Ferraillage des voiles longitudinaux (VL3,VL4) Zone Il

2x5HA12(St=20cm/ml) 2X12HA10(St=22)
L 2% J L 2% 3 3 /z/ E L E w z L ] 3 L J L [ 2 /Z/. L ] L ]
E 3 3 E 3 3 E 3 E E 3 E 3 K 3 @ E 3 E 3% 3 E ] ‘
2x5HA10(St=10cm) 2x5HA10(St=10cm)
4 ®pingle/m}
~—0.35 3.60m 0.35—

Ferraillage des voiles longitudinaux (VL3,VL4) Zone I11

2x5HA12(St=20cm/ml) 2X12HA10(St=22)
[ a2l ¢ T % o & 2 % 2 o s o o 214
2 § * E 3 E 3 k] k] * * - E ] ‘
2x3HA10(St=10cm) 2x3HA10(St=10cm)
4 ®pingle/m)
~—0.30 3.60m 0.30—

Université Mouloud MAMMERI de Tizi—Ouzou
Faculté de Génie de la Construction

Département de Génie Civil

Plan de ferraillage des voiles VL3,VL4
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CHAPITRE 09 : Etude de ’infrastructure

9.1) Introduction :

Le role des fondations est de transmettre les charges a partir de la superstructure vers le
sol d’assise. La pression transmise ne doit pas provoquer une rupture par cisaillement du sol
ni des tassements excessifs pouvant engendrer des distorsions et des désordres structuraux et
architecturaux. Dans le cas des ouvrages soumis a des charges horizontales ou dans le cas ou
le bon sol est en profondeur, la fondation doit étre encastrée. Dans ce cas on doit disposer un
systéeme permettant de relier la superstructure a la fondation, et assurer 1’encastrement de

I’ouvrage.

Plusieurs types de fondations existent, et le choix du type a adopter se fait en tenant
compte les conditions suivantes :

v’ Capacité portante du sol d’assise.

v Charges transmises de la superstructure au sol.
v Distances entres les différents points d’appuis.
v

Systéme structural adopté.
9.2) Semelles isolés sous poteaux :

Pour le pré-dimensionnement, il faut considérer uniquement I’effort normal NS yaxqui est

obtenu a la base de tous les Poteaux de la base.

AxB2> N
Gsol
Homothetic des dimensions : % = % =K= 3—8 =1= A =B poteau carré

N
D’ou B> 08 L Avec 65,=2 bars a une profondeur de 1.5m.
.0

A
v

P
<«

v

A g A
Fig : 9.1 : Schéma de la semelle isolée.

A
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Exemple de calcul :

N, =1835.05KN
G, =200 KN/m?

[ 1835.05
> —_— = =
B> 2000.8 3.38m = A =B =3.38m

Conclusion :

L’importance des dimensions des semelles expose nos fondations au chevauchement, alors il

faut opter pour des semelles filantes.

9.3) semelles filantes :

9.3.1) Semelles filantes sous voiles

N
—2 <oy, = +SS Cso. =>B2= G+Q

Avec : B : Lalargeur de la semelle.
S B- OsoL - L

L : Longueur de la semelle.

G, Q : Charge et surcharge revenant au voile considéré.
osoL - Contrainte admissible du sol.

Les résultats de calcul sont résumés dans les tableaux suivants :
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Voiles G+Q L (m) B (m) S=B.L (m?)
VT1 1208.05 (2.1 2.78 5.838

VT2 1208.05 2.1 2.78 5.838

VT3 1048.81 2.1 2.40 5.04

VT4 1048.81 2.1 2.40 5.04

VTS5 1181.21 2.1 2.72 5.712

VT6 1181.21 2.1 2.72 5.712

VT7 995.62 2.1 2.28 4.788

VT8 995.62 2.1 2.28 4.788

42.756

Tableau 9.1 : Surface de semelles filantes sous voiles (sens transversal)

Voiless  |G+Q(©) |L (m) B (m) S=B.L (m?)
VL1 2570.81 |4.30 2.89 12.427
VL2 2570.81 | 4.30 2.89 12.427
VL3 2540.03 |4.40 2.68 11.792
VL4 2540.03 |4.40 2.68 11.792
48.438

Tableau 9.2 : Surface de semelles filantes sous voiles (sens longitudinal)

S, = ZSi =91.194m? Avec : Sy : Surface totale des semelles filantes sous voiles.
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9.3.2) Semelles filantes sous poteaux

Résultantes des charges :
Portique transversal 4-4 : Ns = 9696.46 KN

Portique longitudinal B-B : Ns = 9238.69 KN
Donc on fera le calcul sur le portique longitudinal. Les résultats sont résumés dans le tableau

suivant :
Poteaux N=G+Q (KN) | M; em N X g;
1 1145.66 5.80 9.85 11284.75
2 1825.54 1.36 5.85 10679.40
3 1877.03 2.40 1.5 2815.54
4 1877.03 2.40 -1.5 -2815.54
5 1825.54 1.36 -5.85 -10679.40
6 1145.66 5.80 -9.85 -11284.75
Somme 9696.46 19.12 / 0

Tableau 9.3 : Résultante des charges sous poteaux.

Coordonnées de la résultante des forces par rapport au centre de gravité de la semelle :

2NCB A Mo

R=> N,

Distribution des sollicitations par metre linéaire des semelles :

€

e=0.002m <%=2—;= 3,33m=> Répartition trapézoidale.

Gin = &x(1+ X ej: 9696.46 x(l— ox 0’002j=484.53KN /m
L L 20 20.0

Q. - Ne (14 G'EJZ 9696.46 1, 6X0'002j=485.11KN /m
L L 20 20

202



CHAPITRE 09 : Etude de ’infrastructure

A= &x(1+ 3-ej: 9696'46><(1+ 3X0’002j:484.96KN /m
oL L 20 20

Détermination de la largeur de la semelle

q(|_/4) _ 48496

o, 200

B> =2.42m

On prend B = 2.60m.

On aura donc, S=2.6x20=52m?
Nous aurons la surface totale de la semelle filante : S, =Sxn+S,,
S, =52x7+91.194=455.20m?

Avec n : Nombre de portique dans le sens considére.
Conclusion :

— Lasurface totale du batiment : S,,, =496 m?

— La surface totale des semelles filantes dans le sens transversal : S; = 455.20 m?
(92.62%)
S>50%S pat

Etant donné que la surface totale des semelles filantes dépasse les 50% de la surface du

batiment (92.62%) donc on opte pour un radier généeral.
9.4) Radier général :

Un radier est définit comme étant une fondation superficielle travaillant comme un
plancher renversé dont les appuis sont constituées par les poteaux de ’ossature et qui est

soumis a la réaction du sol diminuées du poids propre du radier.
Le radier est :
- Rigide en sou plan horizontale
- Permet une meilleure répartition de la charge sur le sol de la fondation

- Facilité de coffrage
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-Rapidité d’exécution
- Convenir mieux désordres ultérieurs qui peuvent provenir des tassements éventuels

9.4.1) Pré dimensionnement du radier :

a/ Selon la condition d’épaisseur minimale :
La hauteur du radier doit avoir au minimum 25 cm (hpin =25 cm)
b/ Selon la condition forfaitaire :

e Sous voiles :

Mghgﬂ
8 5

h : épaisseur du radier
Lmax : distance entre deux voiles, ou poteaux successifs.

Lnax =450cm = 56.25cm < h £90.00 cm

Onprend:h=75cm

e Sous poteaux :
» Ladalle:

La dalle du radier doit satisfaire aux conditions suivantes :

h > Zﬂb Avec une hauteur minimale de 25cm

h > @ =22.5cm
20

» Lanervure:
La nervure du radier doit avoir une hauteur h;égale a :

h 24—50 =45cm
10

v" condition de longueur d’élasticité :

o [FE 2
Kb =«
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Avec :
Le. Longueur élastique
K : Module de raideur du sol, rapporté a I’unité de surface. K =40 MPa
Lmax - La distance maximale entre deux voiles successifs

De la condition précédente, nous tirons h :

2 ' 3K
“ZSJ(;'LW) E

| : Inertie de la section du radier (b=1m)

E : Le module de Young

Pour un chargement de long durée ; E = 10818,86 MPa, donc :

4
h>3 2x4.5 8 3x40 ~0,90 m
314 10818,86

Remarque :

On adoptera une épaisseur constante sur toute 1’étendue du radier :

h,=100cm < hauteur du radier

h.=60cm < hauteur de la nervure

hg=40cm < hauteur de la dalle
b=45cm < Largeur de la nervure

9.4.2) Determination des efforts :

ELU: Ny=67330.22kN

ELS: Ns=48660.34 kN

Détermination de la surface nécessaire du radier

N .
ELU: Sradier 2 u_ = 67330 22
1335, 133x200

sol

= 253.12 m?

205



CHAPITRE 09 : Etude de ’infrastructure

o Ny 48660.34
radier ~ 133 Gy 133x200

ELS:S =182.93m?

S, = 496m*> Max (S1. Sp) =253.12 m?
Remarque :

On remarque que la surface totale du batiment est supérieure a la surface nécessaire du
radier, dans ce cas on opte juste pour un débord minimal que nous imposent les régles du

BAEL, et il sera calculé comme suit

Lyp =max (g ;30 cmjz max (% ; 30cm]:50 cm

Soit un débord de Lgep = 50cm.
Donc on aura une surface totale du radier : Syag = Spat +Saep = 496+44.8= 540.8 m?

Srag= 540.8 m?

v’ Détermination des efforts a la base du radier :
1) Charges permanentes :
= Poids du batiment : Gp;=53834.69 KN
= Poids du radier :
Grag = Poids de la dalle + poids de la nervure + poids de (T.V.O) + poids de la dalle flottante

Poids de la dalle : Pgaie=Sradier X Nda X pp

Pgae= (540.8x0.4)x 25= 5408KN

Poids de la nervure : P,=b x (hp) x Lxn X pp

Pn=1[(0.45 x (0.6) x 24.8 x 7) + (0.45 x (0.6) x 20.00 x 6)] x25

Pn,=1981.8 KN
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= Poidsde T.V.O:
Prv.o= [(Srad_snerv) X (hrad'hdal) X Pp

AVEC : Spen= (0.6 X 24.8x 7) + (0.6 x 20.00x6) =176.16 m?
Prv.o= [(540.8-176.16) x (1-0.4)] x17= 3719.32KN.
= Poids de la dalle flottante libre :

Pd=Srad. X €p X P
Par = 540.8x 0.1 x 25= 1352KN. (e,=10cm).
= Poids totale du radier:

Grad =5408+ 1981.8+ 3719.32 + 1352 = 12461.12KN

2) Charges d’exploitation :
Surcharges du batiment: Qpa= 13936.45 KN
Surcharges du radier : Qrag= 2.5 x496=1240 KN
3) Poids total de la structure :
Giot=Grag* Gsup= 12461.12+ 53834.69 =66295.81 KN
Qtot=Qraa+ Qsup = 1240+ 13936.45 = 15176.45 KN

4) Combinaisons d’action :

AIELU:N,=135-G+15-Q=112264..02 KN
AIELS N, =G +Q=81472.26 KN

9.4.3) Calcul des caractéristiques géométriques du radier :

o Calcul du centre de gravité du radier :

X _25 X 10 08m LY, _25Y g g
2.5 2.8

Avec : S;: Aire du panneau considéré et X; Y;: Centre de gravité du panneau considéré.
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o Moment d’inertie du radier

bh®  20x24.8°

I, = = 25548.76m".
12
3 3
1, =N _ 24820 _ 16787 57m?.
12
9.4.4)Vérifications:

1) Vérification de la contrainte de cisaillement :

ty = <7 =mind 22 T ppy
b-d Yo

Avec: b=100cm ;d=09h=37cm

L
Tumax :qu -
2
proc _No oD Ly 112324024 45 00
Sy 2 540.8 2
467.32

Ty=—"-———=126MPa < r;=2.5MPa=Condition vérifiee
1x.0.37x1000

2) Veérification de la stabilité du radier :
La stabilité du radier consiste a la vérification des contraintes du sol sous le radier qui est
sollicité par les efforts suivants :
- Effort normal (N) dd aux charges verticales.

- Moment de renversement (M) d( au séisme dans le sens considéré.

Mj =Mjk=0) + Tjk=0) -h
Avec :

Mjk=0) : Moment sismique a la base du batiment

Tjk=o) : Effort tranchant a la base du batiment

Ixi ,lyi : Moment d’inertie du panneau considéré dans le sens considéré ;

h : Profondeur de I’infrastructure.
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Le diagramme trapézoidal des contraintes nous donne

3-0,+0,
mE T
Ainsi on doit vérifier que :

(¢) (o)) o1

Fig9.2 : Diagramme des contraintes

3-0,

AIELU: o, = % <1.33- 5, (RPA99/2003 .Art.10.1.4.1)

3-0,+
ADELS: o, =¥SGSOL

T Vv

Avec O1p = N M
Srad I
V: distance entre le CDG du radier et la fibre la plus éloignée de cedernier.

=112324.02KN  ,Ns=81510.47KN

e Sens longitudinal
AI'ELU My = 36394.81+3112.18%1.00=41728.94KN .m

N M V = 112264. 02 41728.94

u X

x12.4 = 238.42KN / m?

Ss 1, 5408 1678257
o Nu M, 11226402 4172894 1) ioooc
Ss 1, 5408 1678257
D’ou
5 =3 238'42”76'75 = 223KN/m? ; 1.330, =1.33x200 = 266KN /m?

o, <1.33- o4, = Condition vérifiée

AI'ELS Mx = 36394.81+3112.18x1.00=41728.94KN .m

o o NS My 8147226 4172894 1)) 1o sain jm?
Saa 1y 5408 = 16782.57

o, =Ne M, 8147226 4172894 ) 4 119.80kN /m?
S,y | 540.8  16782.57

rad yy
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D’ou
o _3><181.48+119.82
me 4

=166.06KN /m* ; &g, =200KN /m’
o, <O0so = Condition vérifiée
e Sens transversal :

A I'ELU My = 39303.622+3990.22x1.00=42296.87KN .m
N, M, 112264.02 42296.87

o, = + x10.05 = 224.22 KN /m?
Swes 1, 5408 25548.76
N, M . .
o, = Nu My, 112264.02 4229087 14 05— 190.95KN / m?
Swe 1, 5408  25548.76
D’ou
5 =3 224'22”90'95 —215.90KN/m? ; 1330, =1.33x200 = 266KN /m?

o, <1.3305,, = Condition vérifiée

A I’ELS My 39303.622+3990.22x1.00=42296.87KN .m

Ns N M, 81472.26 42296.87

o, =—0 Vo= + x10.05 =167.28KN /m’
Sraa |y 540.8  25548.76
N, M : :
o,=—>—-—%.V = 8147226 4229687 14 05 —134.01KN /m?
Sraa 1y 540.8  25548.76
D’ou
o = 3><167.2Z+134.01 _158.96KN/m? : o, = 200KN /m?

o, <O0so = Condition vérifiée

> Conclusion :

Toutes les contraintes sont vérifiées.
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3) Vérification au poinconnement : (BAEL99 Art A.5.2 4)

On doit vérifier que :

N < 0107 l”tc h f028
’ Yo

Avec :

U : Périmétre du contour projete sur le plan moyen du radier

Ny : Charge de calcul a I’ELU pour le poteau ou le voile le plus sollicité.
h: Epaisseur totale du radier

¢+ Vérification pour les poteaux :

1, =(@+b+2h)x2 =(0.4+0.4+2x1)x2 =5.6m

0,07 1, h f,s 0,07 x5.6x1x25000
Vo 15

= 6533.33KN

Ny = 2687.48< 6533.33KN= condition Vérifiée.
% Vérification pour les voiles:
On considére une bonde de 01 ml du voile

N, =1208.05KN

u.=(@+b)=@+b+2h)x2=(0.2+1+2x1)x2=6.4m

~0.07pu, h f,; 0.07 x6.4x1x25000
u Yo 15

N

=7466.66KN

Nu = 1208.05KN <Nu = 7466.66KN — Condition vérifiée

9.4.5) Ferraillage du radier :

Le ferraillage d'un radier est particulier, les aciers tendus se situent en partie haute de la
dalle du radier qui sera étudiée comme un plancher renversé soumis a une charge
uniformément répartie prenant appuis sur les voiles et les poteaux.

Pour le calcul du ferraillage du radier, on utilise les méthodes exposées dans le BEAL 99.
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% Ferraillage des panneaux encastrés sur 4 cotes :
On distingue deux cas :

» 1*"Cas: Sia<0,4— La flexion longitudinale est négligeable.

=
M ral Mgy =0

ox ~dy

= 2°™ Cas: Si0,4 <a <1-—Les deux flexions interviennent, les moments développés

au centre de la dalle dans les deux bandes de largeur d’unité valent :

- ; : a2
Dans le sens de la petite potée Lx : Moy =By, LS

Dans le sens de la grande potée Ly : M | y Mox

y

Les coefficients py,Hy sont donnés par les tables de PIGEAUD.

L
Avec : =X avec(L <L j
* L, x STy

Remarque : Les panneaux étant soumis a des chargements sensiblement voisins ; et afin
d’homogénéiser le ferraillage et de faciliter la mise en pratique, on adopte la méme section

d’armatures, en considérant pour les calculs le panneau le plus sollicité.

+ ldentification du panneau le plus sollicité

L
p= X =48 096
L, 45
y

0,4 <p <1 — Ladalle travaille dans les deux sens.

Pour le calcul du ferraillage, soustrairons de la contrainte s, la contrainte due au poids

propre du radier, ce dernier étant directement repris par le sol.

G
AVELU:q _ =oc_(ELU)-—T2d _ (223.11—1.35.%) x1m =192.00KN/ml
um - °m S 540.8
rad
G g 12461.12
APELS:q__ =oc_(ELS)-—%% = (166.13-1.35.==———") x1m =135.02KN/ml.
sm"m S ad 540.8
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« Calcul aPELU :
Evaluation des moments Mx, My :

v=0; p=096 — u, = 0.0401.
y= 0.911

MX =0.0401x192 x 4.352 =145.68KN.m

On aura donc :
M y =0.911x145.68 =132.72KNm

Remarque :

Afin de tenir compte des semi encastrements de cette dalle au niveau des nervures, les
moments calculés seront minorés en leur effectuant des coefficients de (0.5) aux appuis et

de(0.75) en travée.

1) Ferraillage dans le sens x-X :

Moments aux appuis Moments en travée
M :(0.5)-|v|umax M :(0.75)-|v|umax
M _ =(0.5)x145.68 M . =(0.75)x144.68

ua ut
M =72.84KNm M =109.26 KN.m

ua ut

M 3
e Aux appuis ip =——U& 72'84510 —0.037 < 0.392 = SSA
u p-.d 'fbc 100x 37 x14.2

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

Hy = 0.037— By = 0.982

Mia  7284x103

2
A = = =5.76cm </ml
ua Bu -d-cs 0.982 x 37 x 348

_ 2
Aua =5.76cm</ml

Soit:5HA14/ml =7.70cm?/ml .

Avec St=20cm
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e Entravée:

M 3
__ut _ 109.26x107 e 392 — SSA

H =
U g2 Fo 100x 372 x14.2

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

H = 0.056— By = 0.971

My 109.26x10°
ut B, d-o, 0.971x37x348

= 8.73cm2/ml

A . =8.73cm 2/mI
ut

Soit : 5HAL6 /ml = 10.05cm 2/ml
Avec St =20cm

2) Ferraillage dans le sens y-y :

Moments aux appuis Moments en travée

M, =05)M o M, =0.75)-M

M, =(05)x132.72 M, =(0.75)x132.72

M _ =66.36KNm M . =99.54KN.m
ua ut

e Aux appuis:

M 3
b, ua __ 06.36x107 04 0392 = soA

) - 2
b-d 'fbc 100x 37 x14.2

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

Ly = 0.034— By = 0.983
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M 3
A - ua _ 6636x10" ., 2.,
ua B -d-o . 0983x37x348
A =524cm2/ml
ua
Soit : 5HA14 /ml =7.70cm/ml
Avec St =20 cm
e Entravée:
M 3
wo——ut 990 651 0300 = SSA

U p.g2 f, 100x 372 x14.2

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

= 0.051— B, = 0.974

My 99.54x103

A = —
ut Bu-d~os 0.974x 37 x 348

= 7.93cm2/ml

At = 7.93cm2/ml
Soit : 5HA16 /ml =10.05cm 2/ml

Avec St =20 cm
9.4.6) Veérification a ’E.L.U

a)Vérification de la condition de non fragilité :
Avec A =5 .b.h =P
' min "o’ 2
80 =0,8%o pour les HA

3-0.96

A . =5 .b.h[s_—pj:O.OOOSXlOOxmx(
min ~ o 2
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e AUX appuis :

_ 2
AaX =7.70cm

A =7.70cm?
ay

= Conditions vérifiées.

oEn travée :

A  =15.71cm?
ax

A 15.71cm? = Conditions Vérifiées.
ay =15 cm

9.4.7) Calcul et vérification a I’E.L.S -
1) Evaluation des moments Mx et My :

p=0.96

Ona. u,=0.0475

41,=0.939

MX =0.0475x135.02x 4.35% =121.35 KN.m
On aura donc
My =0.939%x121.35=113.95KNmM

Moments aux appuis Moments en travée
Msa =(05)Msmax Mst =(075)Msmax
M., =(0.5)x121.35 M, =(0.75)x121.35
M, =60.67KN.m M, =91.01KN.m

2) Vérification des contraintes dans le béton (Sens x-x)

y Y—l fczs . Mu
o==<—+—"2  avec:y=

d 2 100 M,
Avec :

a : Position de I’axe neutre :
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e Aux appuis:

66.36

y=——=109et p=0.031—a =0.039
60.67

a =0.039 <1'09 -1 + 25 _ 0295 ... condition vérifiée.
2 100
e Entravée:

99.54

y=—-—=109et p=0.046 —>a =0.0588
91.01

a =0.058 <1'09 -1 + 25 _ 0295 ..., condition vérifiée.

2 100

9.4.8) Ferraillage du débord :

Le debord est assimilé a une console courte encastrée dans le radier de longueur L = 40cm,
soumise & une charge uniformément repartie.

A A

50cm

Fig. 9.3 : Schéma statique du débord

1) Sollicitation de calcul :

APELU : qum =192.00KN/ml.

v %um 'L _102.00x0.5%
u 2 2

=—24.00KN.m
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ATPELS:Qsm =135.02 KN/ml

~Ogm L ~13502x05?
2 2

Mg = =-16.87KN.m

2) Calcul des armatures :
A) Armatures principales :

b=1Im; d=37cm; f,c=14,2MPa; os =348 MPa

My 2aa0°
U b.d*-f,, 100x37°x14.2

m =0.012<p  =0.392

Ly = 0.012— By = 0.994

M, 24x10°

- = =1.87cm?/ml
U™ B -d-o_ 0.994x37 x 348
u s

A

Soit : Ay = 4HA12/ml = 4.52cm?/m
B) Armatures de répartition :

A =5=4'—52=1.13cm2/m|
r4 4

Soit A, = 4 HA10 /ml = 3.14cm?/ml

3) Vérification a ’ELU :
A) Vérification de la condition de non fragilité :

_ 0.23-b-d-f,, _ 0.23x100x37x2.1 — 4. 46cm?2

in f 400
e

A

A, = 452cm? >A L =4.46Cm7 . condition vérifige.

Donc on adopte 4HA12/ml = 4.52cm?/ml
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4) Vérification a P’ELS :

u

M. 1687

S

M, _2400 _ ,,

y520.012—>a:0.015(1:0.44<Y_1+f028 _14271 25 960 v

2 100 2 100

= Il n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes a I’ELS.
Remarque :

Les armatures de la dalle sont largement supérieures aux armatures nécessaires au
débord ; a fin d’homogénéiser le ferraillage, les armatures de la dalle seront prolonger et

constitueront ainsi le ferraillage du débord.

9.4.9) Ferraillage de la nervure :

Les nervures sont considérées comme des poutres doublement encastrées
h=75cm;b=50cm;c=5cm
Pour la détermination des efforts, on utilise le logiciel ETABS.

1) Détermination des efforts :

» Sens longitudinal :

ELU: qu=192.00KN/m

O o6 L
O o6
O 6T
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N . ’ N
, 3 2 &
N b @ b N
: y v L v v y
N
\\E)/ " o
N

Figure 9.3 :Diagrammes des moments fléchissant aux KN.m a ELU

-

+ D0DS-
Z ZOt-

l

SLY

o

Figure 9.4 :Diagrammes des effort tranchant aux KN a I'’ELU

ELS: gs=135.02KN/m

=

O S=F
FO S=F
FTO S5

FO S5

Figure 9.5 :Diagrammes des moments fléchissant aux KN.m a ELS
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N

LY 6LZ-
LZL EFE

ral

N
o &
W =l

Figure 9.6 :Diagrammes des effort tranchant aux KN a I’ELS

SGE— [
Lreve [Ser09e-
\v% OF £©62

> Sens transversale :
B) ELU : q,=192.00kN/m

m v ] 0 1 1
1 e o gl M d
i 0 0 0 0 0
N ! ! W N W
h o 0 b b 0
) v v

» o o
‘_3 ) o

Figure 9.7 :Diagrammes des moments fléchissant aux KN.m a ELU

Figure 9.8 :Diagrammes des effort tranchant aux KN a ’ELU
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ELS: gs=135.02KN/m

O Ser

oSet

O Set

TS=TE

D Set
=

\ ) PP 7 ¥ | i /i ¥
0
‘ 3

Figure 9.9 :Diagrammes des moments fléchissant aux KNm a ELS

Figure 9.10 :Diagrammes des effort tranchant aux KN a [’ELS

2) Calcul des armatures :

A) Sens transversale Xx-X :

M ™ =240.22KN.m

M ™ = —375.66 KN.m

b=45cm,h=100cm,d=97cm ,fbc=14,2 MPa , oy =348 MPa
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» Aux appuis :
M,,, =-375.66 KN.m

M 3
n, =——=2 = 37566x10" _ 06 <0392 =U,
bxd*xf,, 45x97%x14,2

La section est simplement armée

u, =0,062 — S = 0,968

M 3
app _ 37566)(10 :114gcm2

A = Bxdxo, ~ 0,968x97 x 348

Soit : 4HA16+2HA16 = 12.06 cm?/ml.
Avec : S;=11cm
> En travée :

Mt=240.22KN.m

3
- Mt _ 24022>x10° _ 039 U, =0,392
bxd®xf,, 45x97°x14,2

My
La section est simplement armée.
p, =0,039— £=0,980

Mt 240.22 x10° )
- - ~72
= Bxdxo, ~ 0,980x97x348 200

Soit : 4HA16 =8.04 cm¥ml. Avec: S;=11cm.
B) Sens longitudinale y-y :

M ™ =333.37 KN.

M™ = —393.20 KN.m

b=45cm,h=100cm,d=97cm ,fbc=14,2 MPa , oy =348 MPa
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» Aux appuis :
M,,, =-263.7LKN.m

M 3
w, =——=e - 398.20x10°__ ¢ 6650,392 =U,
bxd?xf,, 45x97%x14,2

La section est simplement armée

u, = 0,065 — 3 = 0,966

M 3
ap  _ 393.20x10 —12.05cm?2

A = Bxdxo, ~ 0,066x97 x 348

Soit : 4HA16+2HA16 = 12.06 cm?/ml.
Avec : S;=11cm
> En travée :

Mt=333.37KN.m

3
- Mt _ 33337x10° _ 055U, =0,392
bxd®xf,, 45x97°x14,2

My
La section est simplement armée.
pn, =014— B=0,972

Mt 333.37x10° 2
A, = = =10.1
* Bxdxo, 0,972x97x348 0.16¢m

Soit : 4HA16+2HA16 =12.06 cm®ml. Avec: S;=11cm.

3) Vérification a ’ELU :

= 0.23b d fiz _ 0.23x4597x2.1 _ 5.27 cm? = Condition vérifiée

Ao f 400

e

Les sections d’armatures adoptées vérifient cette condition.
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v Armatures transversales :
e Diamétre minimal :

7 2%=%z5.33 mm

Soit:¢ =8 mm.
e Espacement des armatures :

S, <min {2 ; 124]%} = min{25 ;19.20}

Soit St =15cm.

e Armatures transversales minimales :
Amin = 0.003S;b = 2.025 cm®.
Soit :
A;=4HA 10 = 3.14 cm?

4) Vérification de la contrainte de cisaillement

-

T, =— < T,=min 015 fr ; 4 MPa; = 2.5MPa
b.d Yo

Avec : Ty max =544.69kN

| 544.69x10°

T = =1.40MPa = Condition Vvérifiée
u 400x 970
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5) Vérification a ’ELS :

v Sens transversale :

» Aux appuis :

Msmax=270.34 KN.m pu=0.044 —  0=0.057

M
My 37566 _) o0
M, 270.66

L, f
o= 0057 < Y1 4 €28 4 44 — Condition vérifiée
2 100

> En travées :

Msmax=172.88KN.m u=0.028 —» 0=0.035

M
My _24022 ) o
M, 17288

. f
0 =0035< Y1, €28 _ 44— Condition vérifiée
2 100

v Sens longitudinale :

» Aux appuis :

Msmax=282.97 KN.m u=0.047 —» 0=0.060

M
oMy 39320, oo
M, 28297

. f
o« =0.060< Y"1y €28 44 — Condition vérifiée
2 100
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> En travées :

M
- u :333.37 _ 138
MS 239.91
y-1 Teog o e
o =0.05< — + —=£=2 = 0.44 = Condition vérifiée
2 100
Remarque :

. -1 f N . . :
La condition « 7—+ﬁ28>a » est vérifiée dans les deux sens alors il n’est pas nécessaire

de vérifier les contraintes du béton a I’ELS.
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FERRAILLACE DE LA NERVURE DIM (45 X 100) sens transversale X-X
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FERRAILLAGE DE LA NERVURE DIN (45 X 100) sena longiiudinals T-Y




CONCLUSION

Ce projet de fin d’étude qui consiste en 1’étude d’un batiment a ossature mixte (voile —
portique) contreventée par les voiles, est une expérience qui a permet de mettre en application
nous connaissance théorique acquise tout au long de notre formation et d’application du
logiciel de calcul (L’ETABS).

Il nous a permet de voir d’autres méthodes utiles a I’ingénieur en Génie Civil en tenant
compte des reglements en vigueur, nous a incité a nous documenter d’avantage.
On a constaté que pour 1’¢laboration d’un projet de batiment, I’ingénicur en Génie
Civil ne doit pas se baser que sur le calcul théorique mais aussi a la concordance avec le coté
pratique car cette derniére s’établit sur des critéres a savoir :
> La résistance
> Ladurabilité
» L’économie

Nous souhaitons que ce modeste travail soit bénéfique pour les promotions a venir.



