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PRINCIPE ET NOTATION

1 - Principes :
1.1 — Majuscules romaines :

Elles désignent les actions, sollicitations, forces, armatures, des grandeurs

géométriques a 1’exception des longueurs, les modules de déformations et, d’¢lasticité.

1.2 — Minuscules romaines :
Elles désignent les longueurs et les quantités géométriques ayant la dimension d’une
longueur, les densités de forces réparties, les résistances et, certains coefficients.
1.3 — Majuscules grecques :
Elles ne sont employées que dans quelques cas consacrés par 1’usage.
1.4 — Minuscules grecques :

Elles désignent les contraintes, les grandeurs réduites (sans dimension) telles que les

certains coefficients.
1.5 - Indices:

Ils sont employés pour distinguer des grandeurs de méme nature représentable par le
méme symbole mais se rapportant a des matériaux, a des ages ou a des réles mécaniques
différents ; les indices sont constitués, sauf exception, par une ou plusieurs minuscules
romaines ou une majuscule romaine éventuellement suivie de minuscules ou de chiffres ; un
indice ou une suite d’indices peuvent étre omis dans le but d’alléger 1’écriture s’il ne risque
pas d’en résulter de confusion.

2 — Notations :
2.1 — Majuscules romaines :
A : coefficient d’accélération de zone
Aa : section d’armature en appui
Ac : section d’armature de couture
Ad : section d’armature diagonale
A : section d’armature de flexion composée
Ags : section d’armature de flexion simple
A : section d’armature longitudinale
A’| : section d’armature longitudinale comprimée
Anin : section d’armature minimale déterminée par les regles
Ap : section d’armature principale
Ar : section d’armature de répartition
As : section d’armature principale ou tendue
Aser : section d’armature d’état limite de service
At : section d’armature de travée ou transversale
Ay : section d’armature d’état limite ultime de résistance
AX : section d’armature du sens x-X
Ay : section d’armature du sens y-y
A’ : section d’armature comprimée
A : section de I’armature la plus tendue ou la moins comprimée
A, : section de I’armature la moins tendue ou la plus comprimée
Bc : section du béton comprimé
Br : section réduite du béton
Ce : coefficient de pression dd a une action extérieure
Ci : coefficient de pression di a une action intérieure
Cp : facteur de force horizontale
Cs : coefficient de sécurité




Cr : charge de rupture

Crn : charge de rupture minimale necessaire

D : coefficient d’amplification dynamique

E : module de déformation longitudinale

Eij : module de déformation longitudinale instantanée

Eiv : module de deformation longitudinale différée

FA : action accidentelle

Fp : force horizontale agissant sur un élément non structural

G : action permanente

Gmax : action permanente defavorable

Gnin : action permanente favorable

H : hauteur

HA : armature a haute adhérence

Hs : hauteur du sommet de la structure

| : moment d’inertie

If : moment d’inertie fictif

J : action permanente avent mise en place des cloisons

K : coefficient empirique sans dimension dit coefficient de Ritter-Morsch
Ks : coefficient de site

Ki : coefficient correcteur sans dimension

Km : coefficient correcteur sans dimension

K’ : coefficient de balancement sans dimension

L : longueur

Le : longueur en élévation

Ln : entre-axes des nervures

Lp : longueur en plan

M : moment fléchissant

Ma : moment fléchissant en appui

Mc : moment fléchissant en centre ; masse de la cabine ; moment de la console
Md : moment fléchissant de la droite

Me : masse du cable ; moment au centre de la section

Mf : moment fléchissant totale

Mg : moment fléchissant sous charge permanente ; masse du treuil ; moment dii au garde
corps

Mj : moment fléchissant sous charge permanente avant mise en place des cloisons
M, : masse linéaire

Mm : moment fléchissant de la marche

Mp : moment fléchissant totale ; ou dd a la charge d’exploitation seulement
Mg : moment fléchissant sous une charge variable

Mr : moment fléchissant d( aux revétements

Mger : moment fléchissant d’état limite de service

Mt : moment fléchissant de travée

Mo : moment de torsion a I’extrémité du limon

M, : moment fléchissant d’état limite ultime de résistance

Mw : moment fléchissant de la gauche

Mx : moment fléchissant du sens Xx-x

My : moment fléchissant du sens y-y

M’ : moment de torsion aux appuis du limon

M’; : moment de flexion aux appuis du limon




Mo : moment de flexion aux extrémités du limon ; moment de flexion d’une poutre
simplement appuyée

M; : moment par rapport aux armatures tendues ; coefficient de Pigeaud
M, : coefficient de Pigeaud

My, : moment suivant le sens 2-2

Ms3 : moment suivant le sens 3-3

N : effort normal

Ne : effort normal au centre de la section

Npl : effort normal dd au poids des planchers

Npp : effort normal dd au poids des poutres principales
Nps : effort normal dd au poids des poutres secondaires
Nser : effort normal d’état limite de service

N, : effort normal d’état limite ultime de résistance

P : poids propre ; périmetre

Pq : pénalités des critéres de qualité

Pr : poids propre du radier

Pt : poussée des terres

P’ : charge surfacique

Q : action variable quelconque ; facteur de qualite

R : rayon ; coefficient de comportement de la structure
S : surface

Sa : surface d’une paroi verticale paralléle a a

Sb : surface d’une paroi verticale paralléle a b

Sr : surface du radier

T : effort tranchant, diamétre d’armature longitudinale, moment de torsion
Ty : période fondamentale dans le sens x-x

Ty : periode fondamentale dans le sens y-y

Uc : périmétre du contour

V : action sismique ; effort horizontal

Vt : effort sismique a la base de la structure

W : poids total de la structure

W0p : poids de I’élément en considération.

2.2 — Minuscules romaines :

a : longueur ; distance ; dimension

b : largeur

by : largeur de la nervure

b, : largeur de poteau ou d’ailette

c : enrobage ; course

d : hauteur utile ;

e : excentricité ; espacement

e, : excentricité additionnelle

f : fleche

f. : contrainte caractéristique du béton a la compression
fe : limite élastique d’acier

f; : contrainte caractéristique du béton a la traction
g : giron de la marche

h : hauteur

h¢ : hauteur du corps creux

hg : hauteur de la dalle




e - hauteur libre
hmey : hauteur moyenne
h; : hauteur totale
h’ : hauteur de la zone nodale
h; : hauteur du poteau
i : rayon de giration
Jj : nombre des jours
| : longueur ; distance
I+ : longueur de flambement
I« : la petite dimension du panneau de la dalle
l, : la grande dimension du panneau de la dalle
I’ : longueur de la zone nodale
lo : longueur libre
g : pression dynamique
b : charge linéaire induite par les marches
Jeq : Charge linéaire équivalente
g : pression dynamique agissant a la hauteur H
e : pression dynamique extréme
gn : pression dynamique normale
Qi : charge linéaire
Oser : charge linéaire d’état limite de service
Ju : charge linéaire d’état limite ultime de résistance ; pression dynamique a une hauteur H
au-dessus de sol
gz : charge linéaire du palier
g2 : charge linéaire de la paillasse
Q1o : pression dynamique a 10 m
r : rayon de courbure
S : espacement
t : espacement ; période
Vv : vitesse du vent
X : abscisse
y : ordonnée
y1 : ordonnée du centre de gravité de la section homogene
z : bras de levier

2.3 — Minuscules grecques :

o : angle, coefficient sans dimension

v : coefficient partiel de sécurité, rapport des moments

B : coefficient sans dimension, coefficient de pondération

g : coefficient de réponse

1 : coefficient de fissuration relatif, facteur de correction d’amortissement

0 : déviation angulaire, coefficient sans dimension, coefficient globale dépendant du type de
construction

A : élancement mécanique d’un élément comprimé, coefficient sans dimension, rapport des
dimensions

. coefficient sans dimension dit de perméabilité, moment réduit

: coefficient de poisson

: rapport de deux dimensions, rapport de section d’armature a celle du béton

: contrainte en béton ou en acier

Q© <%




T . contrainte tangentielle ou de cisaillement
y : coefficient de pondeération

€ : pourcentage d’amortissement critique

& : coefficient de réduction, espacement des armatures transversales, déplacement

2.4 — Symboles :

A : variation, rapport de deux déplacement horizontales

> : sommation

¢ : diametre d’armature transversale ou treillis soudé

Q :aire

3 —Unités :

Pour les calculs et sauf indications contraires exceptionnelles, les formules utilisent les unités
indiquées dans le tableau suivant ; les résultats doivent étre fournis avec les mémes unités.

Grandeur Unités a utiliser Unités autorisees
Nom Abréviation | Abréviation
Aire métre carré m° cm, mm
Angle radian rd degré (°)
Contrainte méga pascal MPa N/cm?, bars
Force centrée newton N KN, kgf, tf
Force linéaire newton par metre N/m kg/m
Force surfacique newton par métre carré | N/m? kg/cm?
Force volumique newton par métre cube | N/m® kg/m®, t/m®
Moment d’inertie métre puissance quatre | m* cm’
Moment d’une force | newton-metre Nm kgm, tm
Poids kilogramme kg t
Temps seconde S jour (j)
Volume métre cube m’ cm®




CHAPITRE I :

Présentation de projet et caractéristiques des
matériaux
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I.1. Introduction :

La stabilit¢ de 1’ouvrage est en fonction de la résistance des différents éléments
structuraux (poteaux, poutres, voiles...) aux différentes sollicitations (compression, flexion...)
dont la résistance de ces éléments est en fonction du type des matériaux utilisés et de leurs
dimensions et caractéristiques.

Donc pour le calcul des éléments constituants un ouvrage, on se base sur des
réglements et des méthodes connues (BAEL91, RPA99modifié en2003) qui s’appuie sur la
connaissance des matériaux (béton et acier) et le dimensionnement et ferraillage des ¢léments
résistants de la structure.

Dans le cadre de cette étude, on utilisera un logiciel de calcul pour faire le calcul
statique et dynamique des éléments structuraux.

I.2. Présentation du projet :

Le projet qui fait I’objet de notre étude consiste a étudier un hotel (sous-sol + RDC + 8
étage) en béton armé. Cet ouvrage est implanté a la willaya de Mostaganem qui classée selon
RPA99/Version 2003 dans une zone de moyenne sismicité (zone Ila) de groupe d’usage 1B
(sous-sol utilis¢é comme un parking, RDC et tous les étages sont a usage d’habitation.). Le
systéme de contreventement est assuré par des voiles et des portiques.

e [.3-Caractéristiques géométriques du batiment :

Dimensions en élévation :

Longueur totale du batiment 24,35
Largeur totale du batiment 14,20
Hauteur totale du batiment (avec L’acrotere) 30,79
Hauteur de sous-sol 3,00
Hauteur de RDC 3,40
Hauteur des étages courants 3,40

1.2.3. Réglements et normes utilisés :

e RPA99/Version 2003 (Régles parasismiques Algériennes)

o (CBA93 (Régles de conception et de calcul des structures en béton armé).
e DTR BC.2.2 (Charges permanentes et surcharges d’exploitations).

e BAEL91 modifié¢ 99
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1.2.4. Conception de la structure :
a. Systéme de contreventement :

D’aprés RPA99/Version 2003 [Art 3.4.A] : classification des systémes de contreventement
selon la structure en béton armé, on adopter un systéme de contreventement mixte (portiques
voiles), dans ce cas les voiles sont des ¢léments de contreventement disposés dans les deux
sens.

b. Les planchers :
On adopte deux types des planchers :

» Plancher en corps creux.
» Plancher en dalle pleine.

¢. Maconnerie :

La magonnerie la plus utilisée en Algérie est en briques creuses. Pour cet ouvrage, nous avons
deux types de murs :

= Mur extérieur : réalisés en doubles cloisons en brique creuse de 15 et 10cm
d’épaisseur séparées d’une Lame d’air de 5 cm.
= Mur intérieur : réalisés en simples cloisons de 10 cm d’épaisseur.

d. ’acroteére :

L'acrotére est un élément non structural en béton armé, dans notre projet I’acrotére est entouré
au niveau de la terrasse inaccessible de dimension 60 cm de hauteur et de 10 cm d'épaisseur.

e. Escaliers :

Il y a un seule type d’escalier utilisé dans ce projet qui est :
» un escalier a trois volées

f. Cage d’ascenseur :

Un ascenseur est un dispositif mécanique construit pour le transport vertical des personnes
entre les étages d'un batiment.

L'ascenseur est constitué d'une cage verticale qui guide la cabine et son contrepoids. Un
moteur électrique, généralement disposé au sommet de la cage, donne la puissance nécessaire.

I1 peut transporter un certain nombre de personne ou d'objet en fonction de sa taille et du
poids maximal qui peut supporter.
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g. Revétement :
Le revétement du batiment est constitué par :

» Un carrelage de 2 cm pour les planchers et les escaliers et les balcons.
» Enduit de platre de 2 cm pour les plafonds.
» Mortier de ciment de 2 cm pour les murs extérieurs et intérieurs.

I.2.5. Les données du site :
Le batiment est implanté dans une zone classée par RPA99/Version 2003 comme suite:

» Une zone de sismicité moyen (zone Ila).

» L'ouvrage appartient au groupe d'usage 1B.

» Le site est considéré comme est « Site Meuble » (S3).
» Contrainte admissible du sol égale 2.6 bars

L.3. Caractéristiques des matériaux :
L.3.1. Introduction :

Les caractéristiques des matériaux utilisés dans la construction seront conformes aux regles
techniques de conception et de calcul des structures en béton armé CBA 93, le réglement du
béton armé aux états limites a savoir le BAEL 91, ainsi que le réglement parasismique
Algérien RPA 99/2003.

1.3.2. Béton :
1.3.2.1. définition :

Le béton est un matériau constitué par le mélange du ciment, granulats (sable et gravillons)
eau de gachage et d’adjuvant (éventuellement). Le béton armé est obtenu en introduisant dans
le béton des aciers (armatures) disposés de manicre a équilibrer les efforts de traction. C’est le
matériau de construction le plus utilis¢ au monde, que ce soit en batiment ou en travaux
publics. Il présente une trés bonne résistance a la compression, par contre il résiste mal a la
traction.

1.3.2.2. Dosage du béton :
On appelle dosage le poids du liant employé pour réaliser 1 métre cube de béton.

Tableau 1.1 : la composition d’un métre cube (m3) de béton

graviers15/25 Sables 0 /5 Ciment eau
CPJ(CEMIID)45
800L 400L (350Kg) 1751
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1.3.2.3. Caractéristiques mécanique du béton :
a. Résistance a la compression :

Dans les constructions courantes, le béton est défini, du point de vue mécanique, par sa
résistance caractéristiques a la compression (a 28 d’age noté « fc28 »). Pour des calculs en
phase de réalisation, on adoptera les valeurs j jours, définies a partir de fc28par :

Pour les résistances : fc28< 40Mpa

3 o .
CJ___4,?s+o,sgf‘33 s1)< 60jours
fcj=l.lfc33 s1)> 60jours
-pour des résistances f,g> 40Mpa:

~

=, s11< 28jours
¢ 1404095 <3 )= 29

fej=fos s1j> 28jours

Dans notre ouvrage la caractéristique en compression a 28 jours est estimée a 25MPa :

= fc28 =25 MPa

Figure 1 : Eprouvette cylindrique en béton

b. Résistance a la traction :

La mesure directe de la résistance a la traction par un essai de traction axiale étant
délicate on a recours a deux modes opératoires différents :

e Flexion d’éprouvettes prismatiques non armeées.
e Fendage diamétral d’une éprouvette cylindrique (essai Brésilien).

Selon CBA 93 [Art A.2.1.1.2] :

La résistance caractéristique a la traction du béton a " j " jours notée ftj est
conventionnellement définie par la relation : ftj = 0.6 + 0.06 fcj

Dans notre cas : fc28 =25 MPA = {t28 = 2.1 MPA
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c. Déformation longitudinale du béton :
Selon CBA 93 [Art A.2.1.2.], la déformation longitudinale du béton est définie comme suite :
1) Déformation instantanée :

Sous des contraintes normales d’une durée d’application inférieur a 24 heures, on admet a
défaut de mesures, qu’a I’age de j jours, le module de déformation longitudinale instantanée
du béton Eij est égale a : Eij = 11000 % (fcj) 1/3

Pour : fc28 =25 MPA = Eij =32164.195 MPa
2) Déformation différée :

Les déformations différées du béton comprennent le retrait et le fluage, on considere dans les
calculs que les effets de ces deux phénoménes s’additionnent sans atténuation.

A défaut de mesures, on admet que sous contraintes de longue durée d’application, les
déformations longitudinales complémentaires dues au fluage du béton, sont doubles de celles
dues aux mémes contraintes supposées de courte durée et appliquées au méme age.

Dans ce cas le module de déformation longitudinale différée est donné par la formule suivent :
Evj =3700 x (fcj) 1/3

Pour : fc28 = 25 MPa = Evj = 10818.86 MPa

d. Coefficient de poisson :

Est le rapport de la déformation transversale relative a la déformation longitudinale relative, le
coefficient poison selon CBA93 [Art A.2.1.3] est pris égale a :

» v =0.2 = pour le calcul des déformations.
» v =0 = pour le calcul des sollicitations.

1.3.2.4. Diagrammes déformations —contraintes de béton C.B.A.93 [A.4.3.4] :
On distingue (figure) :

e Le diagramme « parabole rectangle » ;

e Le diagramme rectangulaire simplifi¢ qui sera étudié et utilisé¢ dans nos calculs en
raison de :

e Sa simplicité¢ d’emploi ;

e Sa concordance satisfaisante, en flexion simple, avec le diagramme « parabole
rectangle».
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Notations :

fcj : Résistance caractéristique du béton a j jours ;
yb : Coefticient de sécurité égale 1.5

fbu : Contrainte de calcul

Le coefficient 0 prend les valeurs :

e | pour une durée d’application des charges > 24h
e 0.9 Pour 1h< durée < 24h
e 0.85Sidurée <lh

1.3.2.5. Contrainte limite de béton :
On a deux états limites :
a. Etat limite ultime (ELU):
1) Contrainte ultime de compression :

Pour le calcul a I’E.L.U, on adopte le diagramme dit "parabole rectangle". Et dans certains cas

par mesure de simplification un diagramme « rectangulaire simplifié ».

%
>

0.85f
97,

Figure 2: Diagramme parabole-rectangle des contraintes-Déformations du béton Selon
BAEL91 [Art 3.3.3] on a: fy, = 0.85fc28

Page 7



Avec :

fpu : Contrainte ultime du béton en compression.
vb : Coefficient de sécurité du béton :

Yb = 1.5 = pour les combinaisons courantes.

Yb = 1.15 = pour les combinaisons accidentelles.

0 : Est en fonction de la durée d'application de la combinaison d'actions

considérée :

. 0=1=lorsque:t>24h

. 0=0.9=lorsque: lh<t<24h

. 0 =0.85 = lorsque : t < 1h

Dans notre cas : fc28 = 25MPa

= fbu = 14.16 MPa (Situation normale).

= fbu = 18.48 MPa (Cas accidentelle).

2) Contrainte ultime de cisaillement :

La contrainte ultime de cisaillement est limitée par : 7 <t

La contrainte de cisaillement admissible est calculée selon les cas suivants :
* Cas d’une fissuration peu nuisible :

T =min (0.2fc28 /yb ; 5 MPa)

Pour notre cas : fc28 =25 Mpa

T =min (0.2 x25/1.5 ; 5 MPa) = min (3.33 MPa ; 5 MPa) = 3.33Mpa
* Cas d’une fissuration préjudiciable ou trés préjudiciable :

T =min (0.15fc28/yb ; 4 MPa)

Pour notre cas : fc28 =25 MPa :

T =min (0.15%25/1.5; 4 MPa) = min (2.5 MPa ; 4 MPa) = 2.5 MPa
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b. Etat limite de service (ELS) :

Dans le cas de ’ELS on suppose que le diagramme parabole rectangle reste

dans le domaine ¢lastique linéaire, est défini par son module d’élasticité.

Ow(MPa)

tfl‘?\‘mr

Figure 3: Diagramme linéaire

Donc la contrainte limite de service en compression du béton est limité par :
obe < oz = 0.6 fc28

E._

Pour : f3=25 Mpa = ob c= 15Mpa

1.3.3. Acier :

L'acier est un alliage constitué principalement de fer et de carbone. Leur role

est d’absorber

les efforts de traction, de cisaillement et de torsion, on distingue deux types

d’aciers :

e Acier doux ou mi-durs pour 0.15 a 0.25% de carbone.

e Acier durs pour 0.25 a 0.40% de carbone.
1.3.3.1. Caractéristiques mécaniques de 1’acier :

Le caractére mécanique servant de base aux justifications est la limite

d’¢élasticité garantie fe

donnée par le tableau suivante :
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Tableau 2: Valeurs de la limite d’¢lasticité garantie fe

Type Nuance | fe (Mpa) |[Emploi
FeE22 |215 ; - ‘a
Ronds lisses En'1p101‘ cogrant. épingles de levage des piéces
FeE24 (235 préfabriquées
Barres HA FeE40 (400
Emploi courant.
Type 1 et2 FeE5S0 (500
Fils tréfile HA FeTe40 [400
Emploi sous forme de barres droites ou de treillis.
Type 3 FeTE50 (500
Treillis soudés TSL 500
-lisses TSHA |50 Emploi courant

-Type 4

Remarque :

Pour notre batiment on utilise des armatures a haute adhérence, un acier de
FeE40, de type 1.

fe =400 Mpa

1.3.3.2. Contrainte limite de I’acier :
a. Etat limite ultime ELU :

Selon CBA93 [Art A.2.2.2] : le diagramme de déformation &s et contrainte os

est conventionnellement défini ci-aprés :

e

-10%

10%e

Figure 4: Diagramme contrainte-déformation d’acier

Il est cependant loisible d'utiliser une forme de courbe se rapprochant du

diagramme réel de l'acier employé a condition de se référer a la valeur garantie
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de la limite d'élasticité fe. Et de contrdler la résistance prise en compte pour

l'allongement de 10%o.

Avec :

La déformation est calculé par : es = os/Es

La contrainte : os= fe/ys
. Es : le module d’¢lasticité longitudinale de I’acier, est pris

égale a : Es =200 000 MPa

. ys : Coefficient de sécurité :
. ys = 1.15 = Cas de situations durable ou transitoire.
. yYs = 1 = Cas de situations accidentelles

Pour notre cas :
ys=1.15 = os =400/1.15= 348 Mpa
b. Etat limite de service ELS:

D’apres les regles BAEL91, A I’état limite d’ouverture des fissures, la

contrainte des armatures est limitée par :
v" Fissuration peu nuisible :
Pas de limitation

v" Fissuration préjudiciable :
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Ost < Gz = min (%fe: 110 Vnftj)

Pour notre cas :

“ost = min (gx 400 ;110 V1.6 x 2.1)=min (266.67 MPa : 201.63MPa) = 201.63 MPa
v" Fissuration trés préjudiciable :

ost < 6z = min (’éfe: 90 Vnftj)

Pour notre cas :

Ost = min (%x 400 : 90 V1.6 x 2.1)= min (200 MPa : 164.97 MPa) = 164.97 MPa

Avec :

v' 1 : Coefficient de fissuration :
v" 1 =1= Pour les ronds lisses (RL).

v" 1 =1.6 = pour les armatures a haute adhérence (HA).
1.3.4. Définition des états- limites:
Selon BAEL 91 [Art 2.2.3] et [Art 2.4] :

Un état-limite est un état particulier dans lequel une condition requise pour une
construction (ou l'un de ses éléments) est strictement satisfaite et cesserait de

I'étre en cas de modification défavorable d'une action.

On distingue deux types d'états-limites pour le dimensionnement (armatures et

béton) :
1.3.4.1. Etats limites ultime (ELU) :

Ils mettent en jeu la sécurité des biens et des personnes. Ils correspondent a
l'atteinte du maximum de la capacité portante de I'ouvrage ou de I'un de ses

¢léments avant dépassement par :

v' Perte d'équilibre statique.
v Rupture de section par déformation excessive.
v' Instabilité de forme (flambement).

v" Transformation de la structure en un mécanisme.
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Criteéres de calcul :

v Déformations relatives (ou courbure) limites.
v Calcul de type « rupture » avec lois contraintes-déformations des

matériaux.
Hypothéses de calcul :

v' Au cours de la déformation, les sections droites restent planes et
conservent leurs dimensions (principe de Navier-Bernoulli).

v’ La résistance du béton tendu est considérée comme nulle.

v Par adhérence, les déformations relatives de l'acier et du béton au
contact sont les mémes.

v" Le raccourcissement du béton est limité a 3.5 %o en flexion simple et 2

%0 en compression

<\

L’allongement relative de 1’acier est limite a : 10%o.

v Le dimensionnement a 1'état-limite ultime est conduit en supposant que
le diagramme des

v’ déformations passe par l'un des trois pivots A, B ou C définis ci-

dessous:

Fibre comprimée 2%  -3.5%

4 3

1
Fibre tendue 10%o0 0% -2%s

Figure 5: Reégle des trois pivots

1.3.4.2. Etats limites de service (ELS) :

Ils sont liés aux conditions normales d'exploitation et de durabilité. Ils correspondent aux
phénomenes suivants :

v" Ouvertures excessives des fissures.
Compression excessive du béton.

Déformations excessives des €léments porteurs.
Vibrations excessives et/ou inconfortables.
Perte d'étanchéité, etc.....

RS
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Criteéres de calcul :

v Contraintes (ou déformations) limites.
v" Calculs de type élastique (loi de Hooke, coefficient d'équivalence,...).

a. Hypotheses de calcul :

v" Au cours de la déformation, les sections droites restent planes et conservent leurs
dimensions (principe de Navier-Bernoulli).

v' La résistance du béton tendu est considérée comme nulle.

v" Par adhérence, les déformations relatives de l'acier et du béton au contact sont les
mémes.

v En vertu de la loi de Hooke, les contraintes sont proportionnelles aux déformations
relatives :

oc=E.¢e=E* AL/L

On définit le coefficient d'équivalence par la relation : = n = Es/ Eb= 15 (valeur
conventionnelle).

1.3.5. Action et sollicitation :
1.3.5.1. Actions :
Sclon CBA93 [Art A.3.1] :

Les actions sont des forces et couples dus aux charges appliquées (permanentes, climatiques,
d’exploitation, sismiques, etc,...) et aux déformations imposées (variation de température,
tassement d’appui etc, ...).

Pour I’application de ce qui suit, on distingue :
a. Les actions permanentes :

Notée Gi, dont I’intensité est constante ou trés peu variable dans le temps, ou varie toujours
dans le méme sens en tendant vers une limite.

b. Les actions variables :

Notées Qi, dont 1’intensité est varié¢e fréquemment et de fagon importante dans le temps.
c. Les actions accidentelles :

Notée FA provenant de phénomenes rares (séisme, choc).

Les valeurs des actions ont généralement un caractére nominal.

1.3.5.2. Sollicitations :

Les sollicitations sont les efforts (effort normal, effort tranchant) et les moments (moment de
flexion, moment de torsion) calculés a partir des actions.
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Les combinaisons d’actions a considérer sont :

v A L’états limite ultime : 1.35 G + 1.5 Q
v' A L’états limite de service : G + Q

Les combinaisons d’actions considérées selon RPA 99/Version 2003 [Art 5.2] :

v G+Q+E
v 0.8G=zE
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CHAPITRE 11 :
Pré dimensionnement Et

Descente des Charge
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I1.1. Introduction :

Le pré dimensionnement et descente des charges des sections des différents éléments
résistants de la structure a pour but de déterminer les dimensions économiques, sera fait selon
les régles du BAEL91 et le RPA99/Version 2003, pour assurer une meilleure stabilité de
I’ouvrage.

I1.2. Pré dimensionnement :
I1.2.1. Les Planchers :

Les planchers sont des plaques minces dont ’épaisseur est faible par rapport aux autres
dimensions, elles se reposent sur 2, 3 ou 4 appuis. Ils déterminent les niveaux ou les étages
d’un batiment, elles s’appuient et transmettent aux éléments porteurs (voiles, murs, poteaux,
poutres) les charges permanentes et les surcharges d’exploitations. Elles servent aussi a la
distribution des efforts horizontaux. L’épaisseur des dalles dépend plus souvent des
conditions d’utilisations que des vérifications de résistance.

I1.2.1. Plancher dalle pleine :
Lx= La plus petite dimension de la dalle.

Ly= La plus grande dimension de la dalle.

Figure : Dimensions d’un panneau de dalle

Les planchers en béton armé présentent des avantages qui expliquent leur utilisation de plus
en plus répandue, non seulement le béton armé permet des réalisations variées et économique
mais de plus, il offre, par son monolithisme, garanties d’une excellente liaison entre les
différents éléments

L’¢épaisseur de la dalle est déterminée a partir de conditions suivantes :

1) Résistance au feu : Selon BAEL91

e c=7Cm................ Pour une heure de coup de feu.
e e=1lcm............... pour deux heures de coup de feu.
e e=175cm............ pour quatre heures de coup de feu.
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2) Condition de résistance a la flexion :

LX ; LY : respectivement, la petite et les grandes dimensions du plus grande panneau de la

1
dalle (g )

Pour notre structure les panneaux reposant sur quatre appuis :
Pour Lx=430 cm ; Ly= 520cm on trouve :

Lx/ly=430/520= 0,82>04 ——— La dalle travail dans les deux

sens

» Dalle reposant sur deux appuis :Lx/35 < e <L.x/30

* Dalle reposant sur trois ou quatre appuis : Lx/50 <e< Lx/40

Dans notre cas les dalles reposant sur 4 appuis ont une portée Lx=2,95m.
On aura donc:(430/50) m < e < (520/40)m

Soit: 8,6 cm <e <13 cm— donc : On prend e =13 cm

Condition d’isolation acoustique:

» Contre les bruits aériens ; 2500 x hd > 350kg/m2 — hd = 14cm ;
» Contre les bruits impacts ; 2500 x hd > 400kg/m2 — hd = 16cm

Afin de satisfaire la condition de ’incendie hy doit étre au minimum égale a 15cm. Donc
’épaisseur retenue est : hg=ep=16cm.

Calcul des charges
Plancher: d’une dalle pleine

Tableau : Charge permanente d’une dalle pleine

Désignation Poi;)isa\gl)\l;nnllsi)que Epaisseur e (m) Poids G (KN/mz)

Revétement de carrelage 20 0.02 0.4

Mortier de pose 20 0.02 0.4

Lit de sable 18 0.02 0.36

Dalle pleine 25 0.16 4

Enduit de ciment 18 0.02 0.36
Charge permanent G G =5.52 (KN/m?)
fstggg g Si;))lgtatlon Q= 2.5 (KN/m?)
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I1.2.2. Les Balcons :

Les balcons sont des dalles pleines qui sont supposées des plaques horizontales minces en
béton armé, dont 1’épaisseur est relativement faible par rapport aux autres dimensions, qui est
comprise entre § et 12cm. Cette plaque repose sur deux ou plusieurs appuis, comme elle peut
porter dans une ou deux directions.

Leurs épaisseurs sont déterminées suivant la formule suivant :

L/10<e

L: est la largeur du plus grand balcon, qui égale a : L=150 cm
e=150/10=15cm

Donc : on adopte 1’épaisseur de balcon : e =16 cm

Les charges du balcon (dalle pleine) :

Tableau : Charges appliquées sur la dalle pleine du balcon

Désignation Poi‘?s(l\(/(g;l;n;;]ue Epaisseur e (m) Poids G (KN/m2)

Revétement de carrelage 22 0.02 0.44

Mortier de pose 20 0.02 0.4

Dalle pleine 25 0.16 3.75

Lit de sable 18 0.01 0.18

Enduit de ciment 18 0.02 0.36

murs extérieurs / / 1,46
Charge permanent G G = 6,88(KN/m?)
(qt)l;?z(g)i )d’exploitation Q Q = 3.5 (KN/m?)

I1.2.3. Plancher a corps creux (étage courant + RDC)

L’épaisseur du plancher a déterminée par 1’épaisseur des poutrelles. Pour le pré
dimensionnement on va utiliser les formules empiriques qui ont pour but de limiter la fleche,
la portée maximale est de : L=430cm La plus grande portée entre nus d’appuis dans la
direction de disposition des solives est donnée par la formule suivante :

h, = = E( - Shtﬁi)
22,5 25 20
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Avec :
ht: hauteur totale du plancher
L: portée maximale de la poutrelle entre nus d'appuis
17 < ht < 21,1 = ht= 20 cm d’épaisseur, soit un plancher (16+4) cm
Avec :
4cm : épaisseur de la table de compression

Epaisseur du corps creux : 16 cm

ht=20cm

hO=4cm

hl=16cm
65U ; b .

- ho I
24 ' <4 he
b hy
—— -

12 bo

Figure : Section d’une poutrelle

face superieur rugucuse hourdis

=lle TT e [

Poutrelle

|

Figure : Schéma plancher corps creux
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Calcul des charges

Plancher terrasse inaccessible :

Tableau : Charges du plancher terrasse

- . Poids volumique Lo . 2
Désignation p (KN /m3) Epaisseur e (m) Poids G (KN/m?)
Protection gravillon 20 0.05 1
Etanchéité multicouche 12 0.02 0.24
Forme de pente 22 0.12 2.64
Isolatlon‘ thermique en 4 0.04 0.16
Polystyréne
Dalle corps creux 14 0.16 + 0.04 2.85
Enduit platre 10 0.02 0.2

Charge permanent G G =7.09 (KN/m?)
Charge d’exploitation Q | Q =1 (KN/m?)

Plancher étage courant :

Tableau : Charges du plancher étage courant

Désignation Poids volumique Epaisseur e (m) Poids G
g p (KN/m®) P (KN/m?)
Revétement de 20 0.2 0.4
carrelage
Mortier de pose 20 0.2 0.4
Dalle corps creux 14 0.16 + 0.04 2.85
Lit de sable 18 0.02 0.36
Enduit platre 10 0.02 0.2
Cloisons intérieures 09 0.1 0.9
G=5.11
Charge permanent G (KN/m?)
Charge d’exploitation Q | Q=1.5
(étages courants) (KN/m?)
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Plancher RDC :

Tableau : Charges du plancher RDC

- . Poids volumique p Lo Poids G
Désignation (KN/m’) Epaisseur e (m) (KN/m?)
Revétement de 20 0.2 0.4
carrelage
Mortier de pose 20 0.2 0.4
Dalle corps creux 14 0.16 + 0.04 2.85
Lit de sable 18 0.02 0.36
Enduit platre 10 0.02 0.2
Cloisons intérieures 09 0.1 0.9

Charge permanent G G = 5.11
(KN/m?)

Charge d’exploitation Q _ )

(étages courants) Q=2.5 (KN/m?)

Les charges des murs extérieurs :

i
B

Mur simple cloison

Tableau : Charges des murs extérieurs

Désignation Poi‘c)ls(lxgl)\l;;;lsi)que Epaisseur e (m) Poids G (KN/m?)

Enduit ciment 18 0.02 0.36

Brique creuse 09 0.15 1.35

Ame d’air / 0.05 /

Brique creuse 09 0.10 0.9

Enduit platre 10 0.02 0.2
Charge permanent G G =2.81 (KN/m?)
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I1.3. Les poutres :
11.3.1 Définitions :

En construction, il existe plusieurs types de poutres qui sont des éléments structuraux qui
servent a transmettre les charges verticales et horizontales aux poteaux, et assurent par le
chainage entre les poteaux la stabilité de I’ouvrage

La hauteur d’une poutre continue doit respecter la condition de la fleche suivante :

L L

— < h<-—

15 10
Au plus de cette vérification, les dimensions de la poutre doivent respecter les régles données
par Particle 7.5.1 du RPA 99(version 2003)
eb >20cm
oh >30cm
eh/b<4
Avec :

h : 1a hauteur de la poutre

b : la largeur de la poutre

«<— b —>
Figure : section d’une poutre
Poutres principales :
Lymax = 52m = 520cm => 520/15 <h <520 /10 => 34,6cm <h < 52cm
=>h =45 cm.
0,4h<b<08h=>b = 30cm
Donc : la section de la poutre principale est de dimensions (30x40) cm®

Vérification des conditions imposées par le RPA99 version 2003 :
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b= 30cm>20cm CvV

h=45cm>30cm. CV

h/b=1,33<4 CV

Poutres secondaires :
Lxmax =430m =430cm => /15 <h< /10 => 28,66 cm <h <43 cm
=>h =40 cm.
04h<b<08h =>b = 30cm
Donc : la section de la poutre secondaire est de dimensions ( 30x40) cm?

Vérification des conditions imposées par le RPA99 version 2003 :

b=30cm>20cm CvV
h=40cm>30cm Cv
h/b=1,33<4 CvV

Tableau : Les sections des poutres

Type de poutres Section adoptée (bxh) (cm?)
Principales (30 x45)
Secondaires (30% 40)

I1.4-Pré dimensionnement des voiles :

Les voiles sont des murs en béton armé qui servent a contreventer le batiment en reprenant les
efforts horizontaux (séisme et vent) et les efforts verticaux puis les transmettent aux
fondations.

D’apres le RPA99/Version 2003 [Art 7.7.1] :

Sont considérés comme voiles les éléments satisfaisant la condition L. >4 a
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he
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e he e
20
-

Figure : Coupe de voile en élévation et en plan

Dans notre cas on a 03 types des voiles :
a. Type 1 : pour la plus grand hauteur : he = 3.40 — 0.40 = 3.00 m
e = 300/20 = e = 15cm
On adopte : e =20 cm
b. Type 2 : pour la plus grand hauteur : he = 3.40 — 0.40 = 3.00m
e >300/22 = e > 13,63
On adopt: e =20 cm
C. Type 3 : Pour la cage d’ascenseur
Pour la plus grande hauteur : he = 3,40 — 0.40 = 3.00 m

340

e = o5 = e > 12.

On adopte : e =20 cm

Vérification de la longueur :

Les ¢éléments satisfaisant a la Condition suivante seuls considéré comme étant des Voiles.
L > 4a.

Dans le cas ou il y aura des bouts de voile la longueur min sera

L > 4x20 = 80[cm]
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I1.5-L’acroteére :

Il s'agit d'un composant en béton armé qui est intégré dans le plancher de la terrasse afin de
prévenir toute infiltration d'eau de pluie entre la forme inclinée et le plancher lui-méme. Les
dimensions de ce composant sont spécifiées dans les plans d'architecture.

0,04x%0,1

Surface : S = (0,6 X 0,1) + (0,06 x 0,1) + ( ) = 0,068 m?.

Le poids propre de I’acrotére est : G = (0,068x 25) = 1.7 KN/ m*

La charge d’exploitation est : Q =1 KN/m?

" 10 " 10 v
&‘ _"““N‘.,_H <

AN \L R ANL RN
Figure : Dimension de I’acrotére

IL.5 Pré dimensionnement Poteaux :
Les dimensions de poteau doivent satisfait aux trois conditions suivantes :

e Condition de résistance.
e (Condition de stabilité.
e Condition imposé par le RPA.

Loi de dégression de la surcharge d’exploitation
Loi de dégression des charges en nombre d’étages :

La loi de dégression des charges s’applique aux batiments a grand nombre de niveaux, ou
les occupations des divers niveaux, peuvent étre considérées comme indépendantes. Le
nombre minimum de niveaux pour tenir compte de la loi de dégression est de(05), ce qui
est le cas du batiment étudié. Puisque les surcharges d’exploitations des plancher des
¢tages courants sont identiques Q=1,5kg/m2. On adopte la dégression suivante :

Pour la charge d’exploitation:
Soit QO la surcharge d’exploitation surl’étage08 du batiment.

Qo0, Q2,....... , Qn-1,Qn les surcharge relatives aux plancherl,2, ...,n-1 n a partir du
sommet du batiment.
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Application de la loi de dégression:
Terrasse :  Q0=1 KN/m*

7émeétage : Q1+Q0=1,5+1 =2,5KN/m?

6émeétage : Q0+0,95x2xQ =1+0,95(2x1,5)=3,85KN/m>

5émeétage : Q0+0,90x3xQ =1+0,90(3%1,5)=5,05KN/m*

4¢me étage : Q0+0.85x4xQ= 1+0,85(4x1,5)= 6,10KN/m”

3¢me étage : Q0+0.80x5xQ= 1+0,8(5%1,5)= 7KN/m*

2¢me étage : Q0+0.75x6xQ= 1+0,75(6x1,5)= 7,75KN/m?

lerétage :  QO0+0,71x7xQ=1+0,71(7x1,5)=8,45KN/m”

RDC : Q0+0,69x8xQ=1+0,69(8x1,5)= 9,28 KN/m*

Entresol :  Q0+0.65x8xQ+Q1= 1+0,65(8x1,5+2,5)= 10,42 KN/m*

Tableau: récapitulatif des charges

Charge
Plancher G(KN/mz) Q(KN/mz)
Terrasse 7.09 1
Sous 8°Etage 12.2 2.5
Sous 7°Etage 17.31 3.85
Sous 6°Etage 2242 5.05
Sous 5°Etage 27.53 6.1
Sous 4°Etage 32.64 7
Sous 3°Etage 37.75 7.75
Sous 2°Etage 42.86 8.45
Sous 1°Etage 47.97 9,28
Sous RDC 53.49 10,42

Les conditions imposées par le RPA (version 2003) :
Les dimensions des poteaux doivent satisfaire aux conditions suivantes :
Pour la zone Ila :

Min (a,b) = 25cm
Min (a,b) = He/20
14 <ab<4

He : 1a hauteur libre de 1’étage.
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a

b

Coupe A-A

Figure schéma représentatif d’un étage
courant

D’apres les regles BAEL 91 : la valeur théorique de I’effort normal résistant est
Nyestnh < Br.fbc + A. os

Br : section réduite du poteau, obtenue en déduisant de sa section réelle 1 cm d’épaisseur sur
toute sa périphérie :

Br = (a- 2) (b-2).
La résistance du béton comprimé : cbc = 14,7 Mpa

fe

Contrainte d’acier : 0s = o 348Mpa

,85 ,85

Pour: A < 50 => o = —o> = 2%
1+0,2(3)? B

Avec B =1+ 0,2(%)2

L’effort normal résistant ultime :

Br X fc28

Nu=al5557h

fe
+A—]

Ys
vb : coefficient de sécurité du béton y b =1,5.
vs: coefficient de sécurité de I’acier ys=1,15.
fe : nuance de I’acier fe= 400 MPa.

A : section d’armature longitudinale.

a : coefficient dépend de 1’élancement.
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La formule générale suivant donne:

B.Nu

ob A fe
[09+085(Br) 7s)

v

Br >

A 1
Onprend.a— 1% = Too
Suivant les régles BAEL 91 : pour un poteau rectangulaire (a< b) , il est préférable de prendre
A<35
1+02(2) - 12
B - 35 - 4

En introduisant les valeurs dans 1’inégalité :

Br > 1,2Nu = 0,0066N
= 147+085(1)400 x10 !
[5o 100) T15)

Br > 0,0066Nu

On pout tirer «a» et «b» sachant que :

Br= (a—2) X (b—2)cm?

D’apres le critére de résistance on a :

Pu = 1,35 X Ng + 1.5 X Nq

22

Ng : Effort normal dus aux charges permanentes
Nq : Effort normal dus aux charges d’exploitations
Nu = 1.15 X Pu

D’apres les regles BAEL91 :

On va dimensionner les poteaux en utilisant le poteau le plus sollicité (intermédiaire) et on va
prendre : a =b

Condition de flambement :

Soit : A = % <35 ;avec:i= \/% etB = a X b(BAEL91/B.8.4.1)

Avec :

Lf : la langueur de flambement.

i: le rayon de la giration de la section de béton.

I : Le moment d’inertie calculé dans le plan de flambement le plus défavorable.
B : Aire de la section du béton seul.

Pour un poteau appartenant a un batiment a étage multiple, on a : Lf = 0,7L0
L0 : langueur libre de poteau.

Exemple de calcul :
Dimensionnement des poteaux de SOUS SOL:

Surfaces afférentes :
Poteau le plus sollicité:
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Figure surface afférente du poteau le plus sollicité.

Saff = (5,05 —-0,30) * (3,45 —0,30)

Saff = 16,62 m?

Détermination de I’effort normal ultime Nu :

Ona:Nu =1,15 * PU

Avec : Pu = Nplancher + Npoutre

Détermination de I’effort normal du au poids du plancher (Nplancher)
Ona:

NPlancher = (1,35 * G cumulé + 1,5 * QCumulé) * Saff.
G cumulé = 5349daN /m?.

QCumulé = 1324daN / m?

Nplancher = [(1,35 * 5349) + (1,5 * 1042) | * 16,62
Nplancher = 145 992,57 daN /m?.

Détermination de I’effort normal du au poids du au poids des poutres principales et
secondaire(Npoutre).

Ona:

Npoutr = 1,35 * Pt * n

avec : Pt = (P (pp) * Laff (pp)) + (P (ps) * L aff(ps))

Poids propre des poutres principales et secondaire :

Ppp = bxh*eb = 2500 0,30 % 0,45 = 337,5daN
Pps=bx+hx*eb = 2500 0,30 * 0,40 = 300daN

Poids totale des poutres principales et secondaires :

Pt = (P (pp) = Laff(pp) ) + (P(ps) * Laff(ps)
= (337,5 * 5,05) + (300 * 3.45)
Pt = 2739,375 daN

Npoutr = 1,35 * Pt * n avecn = 10
Npoutr = 1,35 %2 739,375 * 10
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Npoutr = 36 981,56 daN

Nu = 1,15 % Pu = 1,15 * (Nplancher + Npoutre)
Nu = 210 420,25 daN

Br = 0,0066 Nu
Br > 0,0066 * 210 420,25 = 1 388,68 cm?
Br = (a— 2)(b—2)>1388,68alorsa = b > 39,697 cm

La section de poteau au niveau sous-sol est (50x50) cm?.
Poteau de rive:

On prend h=50 cm et b= 50 cm

Poteau d’angle :

On prend : h=50cm et b=50 cm

Critére de flambement poteaux de sous-sol H=3.0m:
Il faut vérifierque : A =1f/i < 35

A: Elancement

Lf: longueur de flambement

Lf=0,7x 10

Lf = 1.75m - notre cas(10 = 3.00 — 0,50 = 2.50m)

LO : longueur libre du poteau ; i: rayon de giration de la section de plan de flambement

i = I/B
B: Aire de la section du béton seul I: moment d'inertie. HxB

I = b *h3/12-On aura donc : A = V12Lf/a

Cas poteau (50%50)

[ = 50° = 520833.33
12 '

i =14.43

Critére de flambement poteaux de RDC et étage crt H=3.40m:

Lf = 2.03m - (10 = 3.40 — 0,50 = 2.90m)
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H ETAGE | G [KN] | Q [KN] [Ny [KN] | Ny [KN] [Nupot [KN] N[‘I’(l;';c Ns [KN]
haut

3.4 aut 08 7,09 1 23,000 | 13,973 0,000 192,803 | 168,342
eme etage
haut 07

3.4 a 12,2 2,5 46,018 | 27,945 12,196 | 352,283 | 319,933
eme etage
haut 06

3.4 a 17,31 3,85 69,027 | 41,918 | 24393 | 507,753 | 468,910
eme etage
haut 05

3.4 a 22,42 5,05 92,036 | 55890 | 40323 | 659302 | 618,040
eme etage
haut 04

3.4 a 27,53 6,1 115,045 | 69,863 | 56,253 | 806,932 | 764,556
eme etage
haut 03

3.4 a 32,64 7 138,054 | 83,835 | 72,183 | 950,641 | 908,459
eme etage
haut 02

3.4 a 37,75 7,75 161,063 | 97,808 | 92,344 | 1090431 | 1052,883
eme etage
haut 01

3.4 a 42,86 8,35 184,073 | 111,780 | 112,506 | 1226,300 | 1194,694
eme etage

34 h;';)t ge 47,97 9,28 207,082 | 125753 | 132,667 | 1370,794 | 1342,254
haut sous-

3 a“s;"“s 53,49 107 | 230,091 | 139,725 | 157,558 | 1459925 | 1508997
haut avant

2,5 59,01 12,3 253,100 | 153,698 | 179,073 | 1709382 | 1700,795
poteaux
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2 . vérifications Vérif.
H ETAGE | Nu [KN] | Ns[KN] | Br [em)] a choix R PR
haut
34 aut08 | 9875 | 168342 | 152353 | 14343 35 17,507 | 23,557
eme etage
haut 07
3.4 aut 438,442 | 319933 | 290,584 | 19,047 35 24,178 | 23,557
eme étage
3.4 haut06 | (13000 | 468910 | 426218 | 22,645 40 29,282 | 20,613
eme etage
3.4 haut05 | ¢\ 7ss1 | 618,040 | 561,728 | 25701 40 33,616 | 20,613
eme etage
haut 04
3.4 autdd | 18002 | 764556 | 694,639 | 28,356 40 37,383 | 20,613
eme etage
haut 03
34 aut 1244713 | 908,459 | 824,953 | 30,722 45 40,738 | 18322
eme étage
haut 02
34 aut 1441,646 | 1052,883 | 955473 | 32,911 45 43,843 | 18322
eme etage
haut 01
3.4 aut 1634,658 | 1194,694 | 1083,395 | 34,915 45 46,686 | 18,322
eme etage
haut d
3.4 ;‘;) Ce 1836,295 | 1342254 | 1217,032 | 36,886 50 49481 | 16,490
haut sous-
3 a"sjlo U5l 2014202 | 1508997 | 1388,683 | 39,996 50 52,474 | 14,550
haut avant
2,5 2328218 | 1700,795 | 1543,062 | 41,282 50 55,716 | 12,125
poteaux

Page 33




CHAPITRE II1

Etude des planchers
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IV.1I-INTRODUCTION :
Les planchers sont des parties horizontales de la construction dont la largeur est nettement
supérieure a I’épaisseur, il limite les différents niveaux d’un batiment et ont pour fonctions :
* Isolation thermique et acoustique ;
*  Supporter la totalité des charges permanentes et d’exploitation.

* Reprise des efforts horizontaux.

Dans notre construction, on peut distinguer un seul type de planchers :

* Plancher a corps creux.

IV.2 -PLANCHER CORPS CREUX:

Les planchers a corps creux sont composés de deux ¢léments fondamentaux :
« L’¢élément résistant (porteur) : poutrelle (solive) comportant des aciers de liaison avec la
dalle de compression.
* L’¢lément de remplissage (coffrage) : les entrevous en béton sur lesquels est coulée une
dalle de compression en béton, armé¢ d’un treillis soudé, qui garantit une meilleure

répartition des charges (Fig. IV.1).

Treillis soudé (TS) ———

| |
l— Dalle de compression

Poutrelle

Fig. IV.1 : Coupe transversale d’un plancher a corps creux.
Détermination des dimensions des poutrelles :
Le plancher qu’on va étudier est composé de corps creux de 16 cm d’épaisseur et d’une dalle

de compression de 4 cm d’épaisseur.

Les poutrelles travaillent comme une section en T
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Fig.IV.3: Dimensions des poutrelles.
ht =20 cm
{ hi=16 cm
ho=4 cm

b’aprés [BAEL91/A.4.1,3],0na:

b < (Ln-bo)/2

{  6he< bi<8ho

\ b;<L/10

Avec :

Ln : la distance entre axes des nervures (Ln = 60cm)
[DTRB.C.2.2/Annexe C3] ; L : la portée maximales entre nus d’appuis
(L= 430 cm) ; hy: la hauteur maximal de la dalle de compression (hy = 4

cm) by: I’épaisseur de la nervure (bg = 12cm).
Donc :
b<224
b; <43

24< b1<32
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bi=min (24 ; 32 ; 33) = 24cm.
On prend : b= 24 cm.
Donc La largeur de la dalle de compression

est : b=2%b; + by = (2x24)+12= 60 cm

I'd 60 Id
A A

a

g

=

W
, 24 o AT 24
A A A A

Fig. IV.4: Schéma d’une poutrelle.

IV.3-Ferraillage de la dalle de compression :

La dalle de compression est armée d’un quadrillage de barre (treillis soudés) dont les
dimensions des mailles ne doivent pas dépasser :

* 20cm : pour les armatures perpendiculaires aux nervures ; que 1’on note : Al ;

*33cm : pour les armatures paralléles aux nervures ; que I’on note : A//. Les

sections des armatures doivent satisfaire aux conditions suivantes :

Alz 22
» Si Ln<50cm— AL
A//E
AJ_241f—“
> Si 50cm<Ln<80cm— Ale
A//z

I11.2.1 Armatures perpendiculaires aux poutrelles :

50cm<Ln=60cm<80cm

AL24x2 A 1> 4X oA 1= 0,60m*/ml

e

Choix des armatures

645 — A L= 1,18 cm?/ml
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111.2.2 Armatures paralléles aux nervures (A//) :

50 cm <Ln <80 cm

A/[ 25— A/ 22— A//Z03cm?/m]

Choix des armatures

6¢5 — A//=1.18 cm? /ml

Donc on adoptera un treillis soudé ¢5 (150 x 150) mm?

111.2.2.1 Méthode de calcul :

Les poutrelles a étudier sont assimilées a des poutres continues sur plusieurs appuis, leur
¢étude s’effectue selon I'une des méthodes suivantes :

» Méthode forfaitaire et
» Méthode de Caquot.

Présentation théorique de la méthode forfaitaire

Une méthode simplifiée de calcul applicable aux planchers a surcharges. L’utilisation de cette
méthode conduit a un calcul rapide et direct. Suivant le BAEL 91, on peut appliquer « la
méthode forfaitaire » pour le calcul des planchers a charge d’exploitation modérée, si les
conditions suivantes sont vérifi¢es.

e Qmin(2G;5KN/m?);

o Le moment d’inertie constant sur toutes les travées ;

e Le rapport des portées successives doit étre compris entre 0.8 et 1.25 et
e La fissuration est peu préjudiciable (peu nuisible).

Présentation théorique de la méthode de Caquot

Caquot a établi une méthode de calcul directe et pratique qui a 1’avantage de libérer le
projeteur de toute résolution de systéme d’équation linéaire. En effet, ’auteur a basé¢ sa
méthode sur la théorie générale des poutres continues, mais en considérant que le moment sur
appui donné ne dépond principalement que des charges situées sur les travées adjacentes a cet
appui. Cette judicieuse hypothése simplifie énormément les calculs et réduit ainsi le probléme
a I’étude d’une série des poutres a deux travées une fois hyperstatique.

Les différents types des poutrelles :

Schémas statique étage terrasse :
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Tableau.IlIl.1 : les schémas statiques des poutrelles.

Types 01 430 2.60 3.3
Types 02 3.10 : ° 59
Types 03 43 2.60 3.30 3.10 3 3.90

111.2.2.2 Vérification des méthodes de calcul :

a) Vérification des conditions de la méthode forfaitaire

e Q=100 dan m? <min (2 x 709 ; 500) daN/m? — Condition vérifiée.

e [e moment d’inertie constant sur toutes les travées. — Condition vérifiée.

e La fissuration est considérée comme non préjudiciable (peu nuisible). — Condition

vérifiée.

e Les portées successives des travées sont dans un rapport compris entre 0.8 et 1.25.

= 1.65 — Condition pas vérifiée pour type 01.

—— = — = 0.76 — Condition pas vérifi¢e pour type 02.

—— = — = 0.78— Condition pas vérifiée pour type 03.

Li+1_ 430
Li 260
Li+1 300
L 390
Li+1 260
L 330

Alors on applique la méthode de Caquot minorée pour le trois type.

I11.2.2.3 Evaluations des charges :

Les poutrelles supportent les charges suivantes :

Tableau. IIL.2 : Tableau récapitulatif des caractéristiques des planchers.

Plancher Ln G[daN/m?] Q[daN/m?]
Terrasse 0.6 709 100
Etage courant 0.6 511 150
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Tableau.lIl.3 : Tableau de combinaison d’actions.

formule terrasse Etage courant
La charge ultime [daN/ml] | o _ 356+ 15Q)Ln |  664.29 548.91
La charge service [daN/ml] 4 = (G +Q)*Ln 485.4 396.6

111.2.2.4 Application de la méthode de Caquot-minorée :

Application de la méthode de Caquot pour le plancher terrasse :

Type de poutrelle a étudiée :

43 2.60 3.30 3.10 3 3 3.90

A A X X X 1 1A

Figure.IlL.1 : Schéma statique de la poutrelle type 03

a) Calcul des moments fléchissant
Type 03 (Terrasse) :

{ Qu = 664.29 daN/ml.
Qs = 485.4 daN/ml.

o
8

*

ELU

1) Travée (AB) ; (BC) (4.3 ; 2.6)

Calcul de la charge répartie sur la travée AB :

Pw = (1.35G + 1.5Q) X Ln = (1.35x7.09+15x1) x 0.6
Pw = 6,642 kN/ml.

Calcul de la charge répartie sur la travée BC :

Pe = (1.35G + 1.5Q) X Ln = (1.35%x6,33+15x%x1) x 0.6
Pe = 6,642kN/ml.

Calcul de la charge réduite sur la travée BC :

Prw = [1,35 X (2/3) X G) + (1.5 X Q)] X Ln

Prw = 0,6 x [1,35 X (2/3) x 7.09+ 1,5 x1] = 4,72kN/ml.

Longueur de calcul pour la travée AB :
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Travée 1 est une travée de rive alors L'w = 4.3 m.

Longueur de calcul pour la travée BC :

Travée 2 est une travée intermédiaire alors L'e = 0.8 X 2.6 = 2.08 m
Calcul du moment en appui central :

(Prw X L'y3) + (pre X L'e3)  (472x 4.3 )+ (4,72 % 2,08% )
8,5 % (L'y, + L) - 8,5 X (4.3 +2,08)

Myo1 = —

MaOl = _7.7 KN.m

Calcul du moment en appui gauche (West).

x L2 472 x 4.32
Mawor = —0,2 X Prw = = 3 =—0,2 X —5

MawOl = _218 KN.m

Calcul de la position du moment max :

- (5)- e () e

X=195m

Calcul du moment en travée AB :

gqxLxX qxX? M,, — M
M1 = 5 - —MW+—WL x X
6,64 x43x195 6,64 % 1,952 2,18 —-7.7
Mgy = . - > 2,18+~ x 1,95

Mo = 10.51KN.

2) Travée BC, CD (2,6 ;3,30)

Longueur de calcul pour la travée BC :

Travée 2 est une travée intermédiaire alors L', = 0,8 X 2,6 = 2,08 m
Longueur de calcul pour la travée CD :

Travée 3 est une travée intermédiaire alors L'y = 0,8 X 3,30 = 2,64m

Calcul du moment en appui central :

(Prw X L'y3) + (Pre X Le3) (4,72 x2,08% ) + (4,72 x 2,64° )
8,5 % (L'y, + L) - 8,5 x (2,08 + 2,64)

My, = —
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Maoz = _3,22 KN
Calcul de la position du moment max :

(5) - Gt (260) . 22 O3

2
X=155m

Calcul du moment en travée BC :

gxLxX qxX? M,, — M,
= - - —X
Mo > > M,, + 3 X
Moo = 6,64 % 2,60 X 1,55 6,64 X 1,552 _— 7,7 — 3,22 155
oz = 2 2 ’ 2,60 '

Moz = 0.37 KN.m

3) Travée CD, DE (3,30 ;3,10)

Longueur de calcul pour la travée CD :

Travée 3 est une travée intermédiaire alors L', = 0,8 X 3,30 = 2,64 m
Longueur de calcul pour la travée DE :

Travée 4 est une travée intermédiaire alors L'y = 0,8 X 3,10 = 2.48 m

Calcul du moment en appui central :

(Prw X L'y3) + (pre X L'e3) (4,72 % 2,64% ) + (4,72 x 2,48% )

Mao3 = —
a03 8,5 x (L'y, + L) 8,5 x (2,64 + 2,48)

Ma03 = — 3,64‘ KN

Calcul de la position du moment max :

- (3)-Te - () -2

X =1,63m

Calcul du moment en travée CD :

gxLxX qxX? M,, — M,
- — M, 4+ °xX
t03 > > wt 3
Ve = 6,64 %x33%163 664x1,632 3994 3,22 — 3,64 163
to3 =~ 2 2 ’ 3,30 ’

Mt03 = 5,59 KN.m
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4)Travée (DE, EF) (3,10 ; 3)

Longueur de calcul pour la travée DE :

Travée 4 est une travée intermédiaire alors L', = 0,8 X 3,10 = 2,48 m
Longueur de calcul pour la travée EF :

Travée 5 est une travée intermédiaire alors L'y = 0,8 X 3 = 2,40 m

Calcul du moment en appui central :

Mo = (Prw X L'y3) + (Pre X L'g3) _ (4,72 x 2,483 ) + (4,72 X 2,403 )
a0 ™= 8,5 x (L'y, + L) - 8,5 x (2,48 + 2,40)

Mao4 = — 3,30 KN

Calcul de la position du moment max :

(5)-mest = ()~ Geganano

2
X=153m

Calcul du moment en travée :

gxLxX qxX? M,, — M,
= - - —X
M4 > > M,, + 3 X
_ 6,64x310x 153 6,64 x 1,532 264t 3,64 — 3,3 153
to4 ™ 2 2 ’ 3,10 '

M4 = 4,48 KN.m

5) Travée (EF) ; (FG) (3;3)

Longueur de calcul pour la travée EF :

Travée 5 est une travée intermédiaire alors L', = 0,8 X 3 = 2,40 m
Longueur de calcul pour la travée FG :

Travée 6 est une travée de rive alors L'y, = 0,8 X3 = 2,40 m
Calcul du moment en appui central :

(Prw X L'y3) + (pre X L'e3) (4,72 x2,40° ) + (4,72 x 2,40% )
8,5 x (L'y, + L) o 8,5 X (2,40 + 2,40)

Myos = —

Maos = _3,19 KN.m
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Calcul de la position du moment max :

=(5)- B0 e

X =149 m.

Calcul du moment en travée :

gqxXLxX qxX? M,, — M,

6,64 X3 %149 6,64 % 1,492 3,30 - 3,19
tos = 2 - 2 —-33p+ — 3 X 1,49

M¢os = 4,21 KN.m.

6) Travée (FG) ; (GH) (3 ; 3,90)

Longueur de calcul pour la travée FG :

Travée 6 est une travée intermédiaire alors L'y, = 0,8 X 3 = 2,40 m
Longueur de calcul pour la travée GH:

Travée 7 est une travée de rive alors L'y = 3.90 m

Calcul du moment en appui central :

(Prw X L'y3) + (pre X L'e3) (4,72 x2,40° ) + (4,72 x 3,90% )
8,5 % (L'y, + L) o 8,5 x (2,40 + 3,90)

Myos = —

M,o5 = —6,44 KN.m
Calcul de la position du moment max :

-(5)- G- () 2

2
X =1.34m.

2

Calcul du moment en travée :

gqxLxX qxX? M,, — M,
= - - —_— X
Mo > > M,, + 3 X
6,64 %X 3x134 6,64x1,34% 3,19 — 6,44
tos = B - > -3194+ —x1,34

Mos = 2,47 KN.m.

7) Travée (GH) (3,90)
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Longueur de calcul pour la travée GH :
Longueur de calcul pour la travée GH:
Travée 7 est une travée de rive alors L' = 3.90 m

Calcul du moment en appui central :

x L? 4,72 x 3,902
M0, = —0,2 X erT = 02 x

MawOl = _1,79 KN.m

Calcul de la position du moment max :

o () - B (300) ot 170

X=212m.

Calcul du moment en travée :

gqxXLxX qxX? M,, — M,
M oe = - M, + —=xX
M. = 6,64 %X 390x% 212 6,64 % 2,122 a4+ 6,44 — 1,79
tos = 2 2 ’ 3,90

M¢os = 8,59 KN.m.
<+ ELS
1) Travée (AB) ; (BC) (4.3 ; 2.60)
Calcul de la charge répartie sur la travée AB :
pw=(G+Q) xL,=(7.09+1) x0,6
pw = 4,85 KN/ml
Calcul de la charge répartie sur la travée BC :
pw=(G+Q) xL,=(633+1)%0,6
Pw = 4,85KN/ml

Calcul de la charge réduite sur la travée AB :

2
Prw=<§><G+Q)><Ln

X 2,12
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2
P, = (§ X 7,09 + 1) X 0,6 = 3,43 KN/ml

Calcul de la charge réduite sur la travée BC :

2
Prw=<§><G+Q)><Ln

2
P, = (§ X 7,09 + 1) X 0,6 = 3,43 KN/ml

Longueur de calcul pour la travée AB :

Travée 1 est une travée de rive alors L'w = 4,30 m.

Longueur de calcul pour la travée BC :

Travée 2 est une travée intermédiaire alors L'e = 0,8 X 2,60 = 2,08m.
Calcul du moment en appui central :

(Prw X L'y3) + (pre X L'e3) (343 x4,3% ) + (3,43 x2,08° )
8,5 x (L'y, + L) B 8,5 X (4,30 + 2,08)

Myo1 = —

M1 = —5,59 KN.m
Calcul du moment en appui gauche (West).

x L*
Mawo1 = —0,2 X —prw 3 = —0,2 X

3,43 X 4,302
8

MawOl = —1,58 KN.m

Calcul de la position du moment max :

B (Lw> M,, — M) (4,30) —1,58 — (-5,59)
S\ 2 (Pw X Lyw) \ 2 (4,85 x 4,30)
X=195m
Calcul du moment en travée AB :
gqxLxX qxX? M,, — M,
Mg = - - M ——xX
M. — 485x 43 %195 4,85x 1,952 158 + 1,58 — 5,59 195
to1 = 2 2 ’ 4,30 '

Mio; = 7,70 KN.m
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2) Travée (BC) ; (CD) (2,60 ; 3,30)

Longueur de calcul pour la travée BC :

Travée 2 est une travée intermédiaire alors L', = 0,8 X 2,60 = 2,08m
Longueur de calcul pour la travée CD :

Travée 3 est une travée intermédiaire alors L', = 0,8 X 3,30 = 2,64 m
Calcul du moment en appui central :

(Prw X L'y3) + (pre X L) (343 x2,08% ) + (3,43 x 2,64% )
8,5 x (L'y + Lo) - 8,5 X (2,08 + 2,64)

My, =

Maoz = _2,34 KN.m

Calcul de la position du moment max :

= (Lw) (M,, — M) (2,60) —5,59 — (—2,43)

“\2 (Py X Ly) \ 2 (4,85 x 2,60)
X=155m
Calcul du moment en travée BC :

gxLxX qxX? M,, — M,
= — —M — XX

t02 > > w T 3
Moo — 485x260x155 4,85x 1,552 5 Eg 4 5,59 — 2,34 « 155

toz = 2 2 ’ 2,60 '

Moz = 0.30 KN.m

3) Travée (CD) ; (DE) (3,30 ; 3,10) m

Longueur de calcul pour la travée CD :

Travée 3 est une travée intermédiaire alors L', = 0,8 X 3,30 = 2,64 m
Longueur de calcul pour la travée DE :

Travée 4 est une travée de rive alors L', = 0,8 X 3,10 = 3,48 m

Calcul du moment en appui central :

(Prw X L'y2) + (Pre X L'g2) (343 x 2,643 ) + (3,43 x 2,483 )

Mao3 = —
a03 8,5 x (L'yy + L) 8,5 x (2,64 + 2,48)

Maog = —2,65 KN.m

Calcul de la position du moment max :
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. (Lw> My, — M) (3,30) —2,34 — (—2,65)
“\2 (Pw X Lyw) \ 2 (4,85 x 3,30)
X=163m

Calcul du moment en travée CD :

gxLxX qxX? M,, — M
4,85 % 3,30 x 1,63 4,85 x 1,632 2,34 — 2,65
Mt03 = B — B - 2,43 + T X 1,63

Moz = 4.11 KN.m

4) Travée (DE) ; (EF) (3,10 ; 3,00) m

Longueur de calcul pour la travée DE :

Travée 4 est une travée intermédiaire alors L', = 0,8 X 3,10 = 2,48 m
Longueur de calcul pour la travée EF :

Travée 5 est une travée de rive alors L'y, = 0,8 X3 =2,40 m

Calcul du moment en appui central :

(Prw X L'y3) + (pre X L) (343 x 2,483 ) + (3,43 x 2,40% )
8,5 X (L'y + L'e) - 8,5 X (2,48 + 2,40)

Myos = —

Mgps = —2,40 KN.m
Calcul de la position du moment max :

(5)- - )

X=157m.

Calcul du moment en travée DE :

gqxLxX qxX? M,, — M,
= - - —X
_ 4,85x3,10x1,53 4,85 x 1,537 — 2,65 — 2,40 153
to4 = 2 2 ’ 3,10 ’

Mios = 3,30 KN. m.
5) Travée (EF) ; (FG) (3,00 ; 3,00) m

Longueur de calcul pour la travée EF :
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Travée 5 est une travée intermédiaire alors L', = 0,8 X 3 = 2,40 m
Longueur de calcul pour la travée FG :

Travée 6 est une travée de rive alors L', = 0,8 X 3 = 2,40m
Calcul du moment en appui central :

(Prw X L'y3) + (pre X L'e3) (343 x2,40% ) + (3,43 x 2,40° )

Muos = —
a0s 8,5 x (L'y + L) 8,5 x (2,40 + 2,40)

M,os = —2,32 KN.m

Calcul de la position du moment max :

- (5)- e () - e

X=1,50m.
Calcul du moment en travée DE :

gqxXLxX qxX? M,, — M
tos = 5 - —MW+—WL x X

4,85x3x 1,50 4,85 x 1,502 2,40 — 2,32
t05 = > - > - 2,40 + — X 1,50

M¢os = 3,09 KN.m.

6) Travée (FG) ; (GH) :(3,00 ; 3,90) m

Longueur de calcul pour la travée FG :

Travée 6 est une travée intermédiaire alors L', = 0,8 X 3 = 2,40 m
Longueur de calcul pour la travée GH :

Travée 7 est une travée de rive alors L'y, = 3,90 m

Calcul du moment en appui central :

(Prw X L'y3) + (pre X L'e3) (343 x 2,40 ) + (3,43 x3,90% )

Muos = —
a0s 8,5 x (L'y + L) 8,5 x (2,40 + 3,90)

Maos = _4,68 KN.m

Calcul de la position du moment max :

) e @) i
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X=1,33m.

Calcul du moment en travée DE :

gxLxX qxX? M,, — M,
= — J— —_— x
Mios 5 5 My, +— X
_ 485x3x133 4,85x1,33” 2,32 — 4,67

= 232+ " %133
tos 2 2 Set 3 ’

Mios = 2,02 KN.m

7) Travée (GH) :(3,90) m

Longueur de calcul pour la travée GH :

Travée 7 est une travée de rive alors L' = 3,90 m

Calcul du moment en appui central :

x L/ 3,43 X 3,902
M0, = —0,2 X erT = 02 x T

MawOl = _1,30 KN.m

Calcul de la position du moment max :

e () - S (300) a0

X=1,77 m.

Calcul du moment en travée :

gqxXLxX qxX? M,, — M,
= - - —X
_ 485%390%x1,77 4,85x 1,772 L8 4 4,68 — 1,30 177
tos 2 2 ’ 3,90 ’

Mt05 = 5,98 KN.m.

b) Calcul des efforts tranchants :

My, —M, qxL

V.. =
w L 2
M, —M, qXxL
V. =
e L T2
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Type 03 :
1) Travée (4,30) m
Calcul des efforts tranchant (appui EST)

My —Me qXL_-218+77  664x430

Ve = = 15,56 KN
¢ L 2 230 ' 2
Calcul des efforts tranchant (appui WEST)
v _ My —-M. gqxL -218+77 6,64x430 12.99 KN
v L 2 430 2 -
2) Travée (2,60) m
Calcul des efforts tranchant (appui WEST)
v = My —Me qxL —=77+322 6,64x260 10 35KN
v L 2 260 2 -
Calcul des efforts tranchant (appui EST)
v _MW—Me_I_qu_—7,7+3,22_|_6,64><2,60_691KN
¢ L 2 260 2 -
3) Travée (3,30) m
Calcul des efforts tranchant (appui WEST)
v = My —M. qXL -322+364 6,64x330 1083 KN
oL 2 330 2 -
Calcul des efforts tranchant (appui EST)
V. = M,, — M, N qxL —322+3,64 N 6,64 X 3,30 11 06KN
° L 2 330 2 -
4) Travée (3,10) m
Calcul des efforts tranchant (appui WEST)
v = My —M. qXL -364+330 6,64x310 10 39KN
oL 2 310 2 -
Calcul des efforts tranchant (appui EST)
v _MW—Me+q><L_ —3,64+3,30+6,64><3,10_ 1010 KN
R 2 310 2 -
5) Travée (3) m
Calcul des efforts tranchant (appui WEST)
My —Me qxL -330+319 6,64x3
Vy = —~ = -~ = —9,99 KN

L 2 3 2
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Calcul des efforts tranchant (appui EST)
My =M,  gxL_-330+319 664x3

Ve=—" > 2 = 9,92KN
6) Travée (3) m
Calcul des efforts tranchant (appui WEST)
vooMy—Me axL 3194644 664x3 _ .
YL 2 3 2
Calcul des efforts tranchant (appui EST)
My, —M. qXxL -319+644 6,64x3
= + = + = 11,04KN

€ L 2 3 2
7) Travée (3,90) m

Calcul des efforts tranchant (appui WEST)

M, —M. qXxL —644+179 6,64x 3,90
W T T 390 2 BN
Calcul des efforts tranchant (appui EST)

My —M, qXL —644+179 6,64x 3,90
Ve=s——+ 5 =735 * > = 11,70KN

Tableau II1.4: Les efforts trouvés dans les différents types de poutrelles(TERRASSE)

Moment en travée .
Moment en appui [KN.m]

[KN.m] Effort
Travée ELU ELS tranchant
ELU ELS [KN]
Gauche Droit Gauche Droit
1 10,52 7,70 -2,18 N -1,58 -5,59 15,56
2 0,37 0,30 1,7 -3,22 -5,59 -2,34 6,91
3 5,59 4,11 -3,22 -3,64 -2,34 -2,65 11,06
4 4,48 3,30 -3,64 -3,30 -2,65 -2,40 10,10
5 4,21 3,09 -3,30 -3,19 -2,40 -2,32 9,92
6 2,47 2,02 -3,19 -6,44 -2,32 -4,68 11,04
7 8,59 5,98 -6,44 -1,79 -4,68 -1,30 11,70

Tableau II1.6 : Tableau récapitulatif des moments fléchissant et efforts tranchants maximum

Moment en travée [KN.m] Moment en appui [KN.m]
Effort tranchant
ELU ELS ELU ELS [KN]
10,52 7,70 -7,70 -5,59 15,56
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I11.3. Ferraillage des poutrelles :

+» Etat limite ultime (E.L.U) :

a) En travée

MY = 10,52 KN.m

1) Vérification de I’étendue de la zone comprimée :

h,
MT=cbxbxh0x(d—7>

b=60cm;by; =12 cm;hy =4 cm;h =20 cm

dehoc=h__p0_20_1g
ST eET T 10 o

feos 25
Op = 0,85y— = 0,85 x E = 14,17 MPa
b )

4
MT=14,17><60><4><<18—E)

Mt = 54412,8 N.m
Mt = 54412,8 N.m > M{ = 10520N.m

Donc la zone comprimée se trouve dans la table de compression et la section de calcul sera

considérée comme une section rectangulaire de dimensions (b x h) = (60 x 20) cm?

60 cm

AN
\ 4

20 cm

Figure I1ILS5 : Section de calcul en travée

2) Vérification de I’existence des armatures comprimées A’ :

M, 10520
T bxd?2xo, 60x14,17 x 182

m = 0,038

w= 0,038 <y = 0,392(Acier FeE400) = A n'existe pas et 1000es > 1000¢l
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a=125(1-T—2xp)=125(1-/T-2x0,035) = 0,048

B=1-04a=1-0,4x 0,048 = 0,980

f, 400
== —348MP
% =Y. T 115 a

3) Détermination des armatures

M, 10520

A= = = 1,71 cm?
Bxdxos 0,980 x 348 x 18 cm

4) Condition de non fragilité

ft28

Amin:0,23Xb0Xde—

e

fg = 0,6 + 0,06f.5 = 0,6 + 0,06 X 25 = 2,1

)

2,1
Amin = 0,23 X 12 X 18 X 7 = 0,26 em?

Choix des armatures :max (A , Apin ) =1,71 = 3T10 = 2,36 cm?
< Etat limite de service (E.L.S) :
Vérification de I’étendu de la zone comprimée :

b x h3 60 x 42
H=—>——15A(d ~ hy) =

—15%x2,36(18—4) =-15,6 <0
H< (0 == |’axeneutre se trouve dans la nervure et y; > hg

L’axe neutre dans la nervure :

2
gyf—(b—bo)@—ISA(d—y1)+15A'(y1—d'):O
2

@yf—48(yli—15x2.36(18—y1)=0

2 2
6y2 +227,4y, -1021,2=0
La solution de cette équation est y;=4,06 cm
Moment quadratique

3

I =%y13 _® _b°)(3yl “h) 154 (d—y,) +154 (y,~d')
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3
1:%x4,063_(60_12)(4’06_4) +15><2,36(18—4,06)2
1=8217cm"

Calcule des contraintes

Mor 7700 x 103
- = x4,06x10 = 3,80 MPa

= XV, =
% =TT "Y1 T 8217 x 10

Conclusion :

v 0,<0c,= 15MPa
v' Fissuration peu nuisible  |les armatures calculées a E.L.U seront maintenues.

(Aucune vérification pour ()

+ Etat limite ultime (E.L.U) :
b) En appuis

MY = —7,70 KN.m

M} < 0 La table de compression se trouve dans la zone tendue et le béton tendu

n’intervient pas dans les calculs de résistance, donc la section de calcul sera une section

rectangulaire de dimensions (boxh) = (12x20) cm?.
2
60

L3 L A
. —
T 20 |—| A
\4
T ¢—p
24 o 12 . 24 .
L. A A A 12

Figure.IlIL5 : Section de calcul en appuis

1) Vérification de I’existence des armatures comprimées :

MY 7700

= = = 0,139
b by x d2x0p 12 x 14,17 x 182

w= 0,139 <y = 0,392(Acier FeE400)= A n'existe pas et 1000es > 1000¢l

a=125(1—-,/1-2xp)=125(1-,/1-2x%0,139) = 0,188
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B=1-04a=1-0,4x%x0,188 = 0,924

_f_ 400 _ 348 MP
Y. 115 a

Os

2) Détermination des armatures :

A= My 7700
" Bxdxog 0,924 x 18 x 348

= 1,329 cm?

3) Condition de non fragilité :

f
Amm=0,23xb0xd><$
e

fiog = 0,6 + 0,06f.,5 = 0,6 + 0,06 X 25 = 2,1 MPa
2,1 5
Apin = 0,23 X 12 X 18 X 700 = 0,26 cm
A = max(Aa; Apmin) = max(1,329; 0,26) = 1,329 cm?
Choix des armatures :1T14——»A = 1,54 cm?

+» Etat limite de service (E.L.S) :

MS = —5,59KN. m

Flexion simple
section rectangulair et A’A < y—1 fes

acier FeE400 *= 2 100
Fissuration peu nuisible

= Gb S 6b = 0'6XfC28 = 15 MPa

Avec
_M}j_7700_ 138
Y=Ms T 5590
y—1 f,g 138—-1 25
< = = 0,44
T 2 100
a=0,142 < 0,44 => Les armatures calculées a ELU seront maintenues a I’ELS.

Calcul des armatures transversales :

L’effort tranchant peut engendrer des fissures inclinées a 45° par rapport a la ligne moyenne,
et pour y remédier on utilise des armatures transversales.

Tmax = 1556 KN = 15560 N
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Vérification de D’influence de D’effort tranchant au voisinage des
appuis :

T, < 0,267 X a X by X fepg

Avec :

a=09%xd=09 %x18=>a=162cm

T, = 15560 < 0,267 X 16,2 X 12 X 25 X 10?2 = 129762 N

Donc : il n’y a pas d’influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis.

Vérification de Pinfluence de D’effort tranchant sur les armatures

longitudinales inférieures :

On doit vérifier que :

A; [T + Ma ]
inf = 0,9xd
7700 x 100
Ajns = 236 mm? > — [1556 W] = —89,51 mm? — condition vérifiée

Donc : Il n’y a aucune influence de I’effort tranchant sur les armatures longitudinales

inférieures.
Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne
moyenne :
T 15560
T, = = = 0,720 MPa

by xd 12 x 18 x 102

Fissuration peut nuisible :

C28

25
Ty = [0 2 ;5 MPa] = min [O,ZE, 5 MPa] = 3,33 MPa

Ty = 0,720 MPa < t = 3,33 MPa
Les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne moyenne.
Section des armatures transversales At :

Diamétre des armatures transversales :

h
O < mm(35 10 ®1m”‘>

20 12

O < mln(35 10’

1) = 0,57 cm

On prend:®; = 6 mm de nuance d’acier FeE235=>2@¢ A=0,57 cm?
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L’espacement des armatures transversales :

At > Tu - O,Bftzg X K
by X 8y ~ 0,8 X f (sina + cosa)

K = 1 (Flexion simple)

. sinad = 1
=90 - {cosa=0
Donc :
A x 0,80 x f, 0,57 x 0,8 x 235

8,1 < - = 99,22
B =X (ty — 0,3 X figg) 12 % (0,720 — 0,3 X 2,1) cm

82 < min(0,9 x d; 40 cm) = min(16,2 cm; 40 cm) = 16,2 cm

_ A¢xfe 0,57 x235
B 7T byx04 12x04

= 27,91 cm

8¢ < min(8yy; 6¢2; 63) = 16,2 cm.
Donc :on adopte 6; = 15 cm.

Vérification de la fleche

Vérification si le calcul de la fleche est nécessaire :
La vérification de la fleche se fait a E.L.S

1 20
— > —=10,046 < 0,063

h
1 16 430

=

Avec 1 =4,3 m (la plus grande portée)[|(Condition non vérifiée).

h_ 1 /M _1)((7700)_0137
1~ 10\M5/) 10" \5590/

AvecM;: le moment max en travée [1(Condition vérifiée).

A3 236 _ 0011 < X2 _0o01s (condition vérifiée)
= — A N .
ba x d 12 X 18 ’ = 235 ) condition veriiiee

Conclusion :

Une des trois conditions n’est pas vérifiéc =mmsp Le calcul de la fléche est nécessaire.
On doit vérifier que : Afy = (fgy — £) + (fpi — fgi) < Afimax

fgv; fgi: Les fleches dus ala charge g ;
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fii: La fleche dus a la charge j ;

fpi: La fléche dus a la charge totale p et

g: charge permanente aprés mise en place des cloisons.
g=Gx0,6=0,6x7,09=4,25KN/ml

j= g: charge permanente avant mise en place de cloisons ;
j=g=4,25KN/ml

p : charge totale ;

p=(G+ Q) X 0,6 = (709+1) x 0,6 = 4,85KN/ml

Calcul des moments fléchissant :
On utilise la méthode de Caquot minorée pour calcul les moment Mg, Mp et M; :

M, = 785,8 daN. m
M, = 896,7 daN.m
M; = 785,8 daN. m

Calcul du module de déformation longitudinale :

Module de déformation longitudinale instantanée :
E; = 110003/f.,5 = 11000Y25 = 32164,2 Mpa

Module de déformation longitudinale différée :
E, = 37003/f.,s = 3700325 = 10818,87 Mpa

Calcul des moments d’inertie fictifs :
1,1 x 1,
[f=———
1+uxA
Ip: Moment d’inertie de la section homogéne par rapport & un axe passant par son centre
de gravité.
Coordonnées du centre de gravité :

by X (h — hy) X (h_zho

bXxhy+byx(h—hy)+nxA

+h0)+(nxAxd)+<h0xbx%)
V1=
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20 — 4
2
60 X 4+ 12 X (20 — 4) + 15 X 2,36

12><(20—4)><(

4
. +4)+(15><2,36><18)+(4><60><—)

2

_ 2304 + 637,2 + 480
1 467,4

= 7,32 cm

V,=h-V, =20—-732=12,68cm

V3 V; —hg)3 V3
I, :bx?l—(b—bo)x¥+box%+nxA(d—vl)2
7,323 (7,32 — 4)3 12,683 ,
[, =60 X —(60—-12) x ————+12 X% + 15 x 2,36(18 — 7,32)

3 3 3

[, = 19451,64 cm*
Calcul des contraintes d’acier suivant les sollicitations :

Mg

GS:Axﬁlxd

Os: Contrainte de traction effective de I’armature correspondant au cas de charge considéré.

)

A
p, = 100p = 100 x =100 x

= 1,092
by X d 12x18

B, = 0,856

P: Le rapport de I’aire A de la section de I’armature tendue a ’aire de la section utile.

e i M 7858
s AxByxd 236x0,856x18

j
L=

02 =0 = 216,09 MPa
mP 8967

AxPB,xd 236x0856x 18

o5

= 246,59 MPa

Calcul de pg, p; et p, :

1,75 X fig
4 X pXog+ ft28
fizs = 0,6 + 0,06 X frpg = 0,6 + 0,06 X 25 = 2,1 MPa

p=1

1,75 x 2,1
He =1 = 00109 x 21600 + 21 - 781
He = 1 = 0,981
1,75 x 2,1
Mo = 1= 00109 x 246,50 + 2,1~ 7@
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1,1% I,

[f=———
f 1+uxA

Avec
If: Moment d’inertie fictif.
A;: Pour les déformations instantanées.

Ay : Pour les déformations de longue durée (différée).

005X fps 0,05 x 2,1
= -
px(2+3x%) 0,0109x(2+3x%)
A =371
L 002xfpy 0,02 x 2,1
L= -
px(2+3x%> 0,0109x(2+3x%)
Ay = 1,48

pio bixl _ 11x19451,64
8 T 1+pxA  140981%371

It,' = 4611,86 cm*

Ly Llxl _ 11x1945164
& T TfpgxA, 1+0981x 148

Ifgv =8726,69 cm*

L Lixlo _ 11x19451,64
P T 14p,xA 140966 x3,71

I’ = 4 667,85 cm*
Calcul des fleches partielles :
M x 12 7858 x 4302

fg' = = = 1,538

& TT0xE, xI' 10 x 10818,87 X 8726,69 cm

(oo Mg x> 7858 x 4302 — 0979

&0 TloxE xIy 10x321642x4611,86
. MP x 12 7858 X 4302

fp = P = = 0,967
P T10xE xI, 10 x 32164,2 X 4667,85 o

La fléeche totale :
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A= (fy — ) + (5 — f3)

Ag= (1,538 — 0,979) + (0,967 — 0,979) = 0,487
Aq= 0,547 cm

La fleche admissible :

1=430m<5m

1 43
Aftmax= g = 5

= 0,86

Donc : Ag= 0,547 cm < Agppax= 0,86 cm
La fléche est vérifiée.
IV.3. La dalle pleine :

IV.3.1. Principe de calcul :

Les dalles de notre structure portent suivant deux directions, et le calcul se fait en flexion
simple. Le principe de calcul est basé sur les points suivants :

» La dalle est considérée comme un panneau reposant sur 4 cotés.

» Considérons 2 bandes :
e Une bande suivant le sens x de longueur 1, de largeur 1 m.
e Une bande suivant le sens y de longueur I, de largeur 1 m.

IV.3.2. Calcul du ferraillage :

L’épaisseur des panneaux : e = 16cm.

Iy _ 430 _
Le rapport :a0 = L, 520 0,82

0,4 < a= 0,82 <1 - Donc la dalle travaille dans deux sens.
IV.3.3. Diamétre des armatures :

Le diametre des armatures a utiliser sera au plus égal au dixieme de 1'épaisseur de la dalle.
D’apres I’article A.7.2 ,2 BAEL91, [C.B.A 93] ona:

hg =16 cm.
hd 16
Dmax < TRk 1,6 —Donc on prend @ = 10mm.

a) Calcul de I’enrobage :

La fissuration est considérée comme peu nuisible.
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( a=1lcm

@ 10
Cy = (a+5> - Cy = (10 +7> = 15mm
) 10
sz(a+®+5> —>CX=(10+10+7)=25mm
b) Les hauteurs utiles :
dy=hq — ¢, =16 —-15=14,5cm.

dy =hg — ¢, =16 —2,5=13,5cm.

Figure.IIL.6 : Enrobage

IV.3.4. Evaluation des charges et combinaisons fondamentales :
G =552daN ELU :1,35.G+ 1,5Q = 1120,2daN/m?
Q=250daN ELS : G+ Q= 802daN/m?
»> Pour une bonde de 1m
ELU x 1 = 1120,2daN/ml

ELS x 1 = 802daN/ml
> Calcul des sollicitations
My = py.p.ly2 — La directionly

My =y, .My — La directionl,

Ix
> uxetuy=f{p =i, ;u}

. ) (v =20 pour le beton fissure ELU
> Et Coefficient de poisson '{U = 0,2 pour le beton fissure ELS

e Calcul des moments fléchissant :

¢ Calcul des sollicitations :

Panneau plus sollicité (panneau d’angle )
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Iy =4,3m; ly=m
_k —4'3—082>04
P=L, Ts2 ‘

v" Donc la dalle travaille dans deux sens.

e = 0,0561
, =0,5959

ELU{
MY =, .qulee = 0,0561 x 1120,2 x 4,3 X 10
MY =12 656,96 N.m
MY = p,. My = 0,5959 X 12 656,96
MY =7 542,28 N.m

e En travée
My = 0,85 x My = 0,85 X 12656,96 = 10 758,42 N.m
M, = 0,85 X My = 0,85 X 7542,28 = 6 410,94 N.m

e En appui
Appuis intermédiaires
M,ix = —0,5 X My = —0,5 X 12656,96 = —6 328,48 N.m
M,y = —=0,5 X My = —0,5 x 7542,28 = =3 771,14 N.m
ELS
Iy =4,3m; ly =5,2m

_k —4'3—082>04
P=L, Ts2 ‘

v" Donc la dalle travaille dans deux sens.

i, = 0,0628
b, =07111

ELs{
MS = 1, .qs.Lz = 0,0628 x 802 X 4,32 x 10
MS =93 12,59 N.m

M = .My = 0,7111 x 9 312,59
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My =6 622,18 N.m

e En travée
M = 0,85 X M§ = 0,85 X 9312,59 = 7 915,70N.m

M = 0,85 X My = 0,85 X 6622,18 = 5 628,86 N.m

e En appui
Appuis intermédiaires
M,ix = —0,5 X M3 = —0,5 X 9312,59 = -4 656,29 N.m

M,y = —0,5 X My = —0,5 X 6622,18 =-3 311,09 N.m

aiy

II1.3.5. Calcul de ferraillage

a) Sens X-X :
e En travée :
> ELU
Mg = 10 758,42N.m

1) Vérification de I’existence des armatures comprimées

oMy 10 758,42
" bxdZxop, 100 x14,52x 14,17

a=125 (1 —J1- Z(u)) =125 (1 —J1i- 2(0,036))

o = 0,045

= 0,036 < 0,392 (acierFeE400)

il

B=1-04a=1-04x0,045
B = 0,981

S 10758,42
X7 Bxdxo, 348 x 14,5 x 0,981

Y =2,17cm?
2) Condition de non fragilité

Dalle qui porte suivant deux sens (barres a haute adhérence de classe FeE400
Amin = 0,0008 x b X h = 0,0008 X 100 X 16 = 1,28cm?

A¥=Max (Aca) Amin) = AY = 2,17cm?
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3) Espacement maximale des armatures

e < min(3hy; 33 cm) = min(3 X 16;33 cm) = 33 cm
Choix des armatures :

A =5T10 = 3,92cm? (e = 20 cm < 33cm ... .... CV)

» ELS
Mg, = 7 915,70N.m
e Flexion simple
e Section rectangulaire sans
e Acier FeE400
e Fissuration peu nuisible

MY 1075842

= P 35
V=M, T 7915,70

y—1 fog 135-1 25
2 +100_ 2 +100

= 0,42 > 0,045

» Donc le ferraillage calculé a I’ELU convient pour ’ELS

e En appui:
> ELU

MY = —6328,48N.m

1) Vérification de I’existence des armatures comprimées
_ My _ 6 328,48
X d2x o0, 100 x 14,52 x 14,17

a=125 (1 —J1- Z(u)) = 1,25 (1 —J1- 2(0,020))

= 0,020 < 0,392 (acierFeE400)

a = 0,025
B=1-04a=1—-0/4x0,025
B = 0,989

MY, 6328,48

u

A= Bxdxos 348 x 14,5 x 0,989
Y =1,26cm?
2) Condition de non fragilité
Dalle qui porte suivant deux sens (barres a haute adhérence de classe FeE400
Amin = 0,0008 x b x h = 0,0008 x 100 X 16 = 1,28cm?
AY = Max (Acq) ;Amin)— AY = 1,26cm?
3) Espacement maximale des armatures

e < min(3hy; 33 cm) = min(3 X 16;33 cm) = 33 cm
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Choix des armatures :
A =5T10 = 3,92cm? (e = 20cm<33cm....CV)
> ELS
M3y = -4 656,29 N.m
e Flexion simple
e Section rectangulaire sans
e Acier FeE400
e Fissuration peu nuisible

MY, 632842

= = =1,35
MS,  4656,29

Y

Y—1 fog 135-1 25

5 100 = > + 100 = 0,429 > 0,025

» Donc : le ferraillage calculé a I’ELU convient pour ’ELS

b) Sens Y-Y :
e En travée:
> ELU
Mgy = 6 410,94 N.m
1) Vérification de ’existence des armatures comprimées
B Mgy _ 6 410,94
“bxdixo, 100X 13,52 x 14,17

a=125 (1 —J1i= 2(u)) = 1,25 (1 —J1- 2(0,023))

u = 0,023 < 0,392 (acierFeE400)

a = 0,030
B=1-04a=1-04x0,030
B = 0,987

. MY, 6410,97

Ao = Bxdxo, 348x13,5x0,987

A}y, = 1,38cm?

2) Condition de non fragilité

Dalle qui porte suivant deux sens (barres a haute adhérence de classe FeE400

Amin = 0,0008 x b x h = 0,0008 x 100 X 16 = 1,28cm?

AY =Max (Aca) ;Amin)— AY = 1,38cm?
3) Espacement maximale des armatures
e < min(3hy; 33 cm) = min(3 X 16; 33 cm) = 33 cm
Choix des armatures :
A=5T10=3,92cm? (e =20cm < 33 cm...... CV)
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» ELS

M{, = 5628,86 N.m

e Flexion simple

e Section rectangulaire sans
e Acier FeE400
o Fissuration peu nuisible

MY 641096
VoM, T 562886

y—1

1,13

fos 113—1 25

2

>

100 > +100=0,319>0,021

Donc le ferraillage calculé a ’ELU convient pour I’ELS.

e En appui:

>

ELU

MY =-3771,14N.m

>

1) Vérification de I’existence des armatures comprimées
B Mgy _ 3771,14
“bxdZxo, 100X 13,52 % 14,17

a=125 (1 —J1- Z(u)) =125 (1 —J1i- 2(0,014))

u = 0,014 < 0,392 (acierFeE400)

a= 0,017
B=1-04a=1—-04x0,029
B =0,992

MY, 3771,14

u

Bay = Bxdxos 348x13,5x% 0,992
Ay, = 0,80cm?
2) Condition de non fragilité
Dalle qui porte suivant deux sens (barres a haute adhérence de classe FeE400
Amin = 0,0008 x b x h = 0,0008 X 100 X 16 = 1,28cm?
AYy =Max (Aca) sAmin)— AYy = 1,28cm®
3) Espacement maximale des armatures
e < min(3hy; 33 cm) = min(3 X 16;33 cm) = 33 cm
Choix des armatures :
A =5T10 = 3,92cm? (e = 20 cm < 33cm ... CV)
ELS
M3, = -3311,09 N.m

e Flexion simple

e Section rectangulaire sans
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e Acier FeE400
o Fissuration peu nuisible
oMY, 377114
Yo Ms, T3311,00
y—1 fos 113-1 25

2 T100 2z 100
» Donc : le ferraillage calculé a I’ELU convient pour ’ELS

1,13

=0,319 > 0,012

IV.3.6. Vérification

e Vérification des contraintes de cisaillement

T — Tmax
Y bxd
Tmax = Max(Ty; Ty )
4 4
TV = Quxdy Iy _1120,2 x 43 y 5,2
2 U1+ 2 5,24 + 4,34
TY = 1 641,08daN.
Qu x1y 1 1120,2 x 5,2 4,34
Ty = X = X
2 It +13 2 4,3% 4 5,24

Ty = 927,95daN.
Tmax = Max(Ty; Ty )

Thax = 1641,08 daN/ml

Tiax 1641,08 X 10
Ty = =

_ _ — 0,11MPa < T, = 0,05 X 25 = 1,25MP
bxd (100 X 145) x 100 a<Ta a

» 1l n’y a pas de reprise de bétonnage. Les armatures transversales ne seront pas
nécessaires.

e Vérification de la fleche :
( h 1 16

—_ > _ s —
{ 1 =16 430
h My 7915,70

- > -
kl — 20 x My 2x9312,59

1
= 0,036 < Te = 0,06 — Condition non vérifiée

- 0,036 < 0,42 —» Condition non vérifiée

Les deux conditions ne sont pas vérifiées ; donc, le calcul de la fléche est nécessaire et pour

ca on doit vérifier si :
Ag = (fgv - fii) + (fpi - fgi) < M=o

j = G — poids des murs 1m

j =552 —100 =452 daN/m
G=gX1m =552 daN/m
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p=G+Q=2802daN/m? X 1 m = daN/ml
e Calcul des moments fléchissant
Mg = 0,75 X py X G X 1Z = 0,75 X 0,0561 X 552 x 4,32
M, = 429,43 daN.m
M; = 0,75 X jg X j X 15 = 0,75 x 0,0561 X 452 x 4,32
M; = 351,63 daN. m
M, = 0,75 X g X P X 12 = 0,75 x 0,051 x 802 x 4,3*
M, = 623,92 daN.m
e Module de déformation longitudinale
E; = 110003/f., = 11000 x V25 = 32164,20 MPa
E, = 37003/f.,5 = 3700 x /25 = 10818,87 MPa

e Calcul du moment d’inertie I :

v, = XA XY;
XA
(100 x 16 x 8) + (15 x 3,92 x 14,5)
V, = = 8,23 cm
(100 x 16) + (3,92 x 15)

V,=h-V, =16 — 8,23 = 7,76cm

_bxV}  bxV]

Iy 3 T3 +1 X Ag x (V, — C)?

_ 100 x 8,23 100 x 7,763

I, = 5 + 3 +15 % 3,92 x (7,76 — 1,5)?

Ip = 36 140,74 cm*

¢ Pourcentage des armatures

A 3,92

“bxd  100x145 _ 2002703

p

p; = p x 100 = 0,2703

e Calcul des contraintes d’acier suivant les sollicitations

oMy 42343 044 Mp
Ot T AxBxd 392x0926x145 2
M 62393 = 118,54 MP
OP T AxBxd 392x0926x145 2
M, 3516,3
oy = 66,80 MPa

TAXBxd 3,92x0,926x 14,5
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e Calcul de pg; pj et p,

1 1,75 X fipg _ [ 1,75 x 2,1 ]
Hg = 4XpX0gg+fiag| 4 % 0,002703 x 80,44 + 2,1
g = 0,23
_ 1,75 X fig _ [ 1,75 x 2,1 ]
Hp 4XpXog+fag| 4 x0,002703 x 118,54 + 2,1
u, = 0,086
_q 1,75 X fig _ 1,75 x 2,1 ]
Wi = 4 X pXxog+fag| 4% 0,002703 x 66,80 + 2,1

W = 0,30

e (Calcul des moments d’inertie fictifs

0,05 f5 0,05 X 2,1

l (2 +3]'Tb) xp (2 +%) x 0,002703

2
Ay = XN =£x776=310

* Pour la charge (g)

1L1x1, _ 1,1x36140,74
1+XNXxp, 1+776%0,23

i _
Ifg =

I, = 14275,62cm*

oo L1xl _11x36140,74
71+, xp,  1+4310x0,23

If; = 23207,68 cm*

= Pour la charge (j)

1L1xI, _ 1,1x36140,74
1+Axy  14776x%0,30

i

I = 11945,54cm*
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= Pour la charge (p)

L1x1,  1,1x36140,74
1+Axp, 1+776x%0,086

It, =
I, = 23842,94cm*

e Calcul des fléches partielles

b Mg o 4294,3 x 430° 017
10X E xIf, 10x32164,20 x 14275,62
v Mg x 12 4294,3 x 430° 029
& 10 xE, xIf, 10x10818,87 x 14275,62
. M; x L2 3516,3 x 4302
1= - = =0,16
} 710 x E; x I 10 x 32164,20 x 11945,54
. M, x L2 6239,2 x 4302
l=—L = =0,15
P10 x E; x1i, 10 x 32164,20 x 23842,94
La fléche admissible :
L
Age = (fgv - f]l) + (fpi - fgi) < Aftmax= %
430
Ap= (0,29 - 0,16) + (0,15~ 0,17) < Apmax= £

A= 0,11 < Afpax =086 — condition verifiée
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CHAPITRE 1V :
Etude des éléments

Non structuraux

Page 73



IV.1 Etude de ’acrotere :

L’acrotére est un ¢élément en béton armé encastré au niveau de la périphérie d’un plancher
terrasse non-accessible. Il a pour role d’empécher le ruisselement des eaux pluviales sur la
facade et forme une paroi contre toute chute de I’ouvrier. Il est soumis a un effort G di a son
poids propre et a un effort horizontal Q di a I’action de la main courante qui engendre un
moment de renversement M au niveau de ’encastrement. Le calcul se fait en flexion

composée pour une bande de longueur unité (1m).

\Vp
10 10
M
" F, Y
I~ —H"'ﬁm.‘“ b
_mj "Df
3 —
My (f
AR AL Y‘Q&RW\

Figure 3-1 : les dimensions d'acrotere.

IV.2. Détermination des sollicitations :
L’acrotére est sollicité par :
e Un effort normal dii & son poids propre.
e Une surcharge d’exploitation, on prend le maximum entre (1 KN et F ).

Le poids propre W :

0,04x0,1

Surface : S = (0,6 X 0,1) + (0,06 x 0,1) + ( ) = 0,068 m2.

Wp =pXxS=25x%x0,068=1,7
Wp = 1,7 KN.
La force horizontale Fp :

Fp:4‘XAXCpXWp
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A : Coefficient d’accélération de la zone ; A = 0,15
Cp: Facteur de force horizontale ; Cp = 0,8

Fp =4%0,15%x0,8%x 1,7

Fp = 0,816 KN

ELU :

{ Nu=1,35x Wp :>{ Nu = 1,35 % 1,70 = 2,295 KN :>{ Nu = 2295 N
Mu=15xFpxL (Mu=15x%x0816x0,6=0,7344KN.m (Mu=7344N.m

ELS :

{ Nser = Wp _>{ Nser = 1,70 KN _ { Nser = 1700 N
Mser = Fp XL~ ~ Mser = 0,816 x 0,6 = 0,4896 KN.m = ~ (Mser = 489,6 N.m

IV.1.1. Détermination de la section d’armature :
Pour une bande de 1m de largeur ; la section de calcul est (100x10) cm®.

Position de point d’application de ’effort normal N :

10 A IS

" 100 "

™ |

Figure. IV.1.1 : section de calcul.
Calcul de I’excentricité :

> Etat limite ultime :

_Mu_734,4 032
0= Nu 2295 0™
h 0,1
e0=0,32m>5—c: > —0,02=0,03m

L’effort normal de compression N est appliqué a 1’extérieur de la section, donc la section est

partiellement comprimée (S.P.C).

La section sera étudiée en flexion simple avec My moment fictif par rapport aux armatures

tendues.
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‘:’*\'

Ay == == & =
N"
h ;1? al [ —
G \1c G G
Mg

Az . . Nu'_e)_

_\"\'

- b M'¢

Figure. I'V.1.2: Position du point d’application de I’effort normal Nu

h
Mf:Nuxe=Nu><(e0+E—c)

0,1
My = 2,295 X (032 +—- = 0,02)

M¢ = 0,803 KN.m
Vérification de I’existence des armatures comprimées :

» Etat limite ultime (ELU) :

fc28

25
=085 x -2 =085 x — = 14,17 MP
o-b ) yb ) 1,5 ) da
d=h_c=h_2
T
d=10-29_g
= 10 = cm
M 0,803 x 103
u = 0,0069

T obxbxd? 1417 x 100 x 92

nL=0,0069 < = 0,392 — A N’existe pas et ; 1000, > 1000¢,
fe

0s = — = 348MPa
Ys

o=1,25(1-y/1 — 2p) => 0=0,0087

B=1-04a=1-0,4x%x0,0087

B = 0,996
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IV.1.3 Détermination des armatures :

M; 0,803 x 103

A, = = = 0,257 cm?
175, xBxd 348 x0,996 x 9 cm

On revient a la sollicitation réelle (flexion composée)

At=A1—L=0257—ﬂ=019cm2
100 x o5 100 x 348~

Condition de non fragilité :

f
Amin = 0,23xbxdx$
e

2,1
Amin = 0,23 X 100 X 9 X 7= = 1,086 cm”

Donc on prend : A = max (A cal ; Amin) = 1,086 cm?

Choix des armatures :
5T10 = A = 3,93 cm?

Armature de répartition :

A, == =0982 cm?

Choix des armatures :

4T8 = A = 2,01 cm?

L’espacement des armatures : e=25 cm

» Etat limite service (ELS) :
M, = 489,6 N.m
Nser = Wp = 1700 N.m

M, h
= (a-D)

N 2
_ 2896 + 0,09 (0'10) = 0,248
®a= 1700 " 2 )T erem

h
e, = 0,248 m > ri 0,016 m

Le point d’application de I’effort normal de compression Nser se trouve en dehors de la
section = la section est partiellement comprimée (S.P.C).
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Vérification au cisaillement (ART : 5.1.21. BAEL91 ; CBA93)
Nous avons une fissuration préjudiciable d’ou.
Effort tranchant : T = Fp X 1 = 0,816 KN

Ty
b xd

0,15f.25
1,5

Ty = <T avecT= min( ;4MPa> = min(0,1 X 25;4) = 2,5MPa.

Tel que : T"®* = 0,816 KN

0,816x1073
v =

" = 0,09 MPa
100X90

V' Ty = 0,09 MPa < T = 2,5 MPa .. et vt it e et e et et et et et et e e 1ot ene s o o VETTT G
La condition est vérifiée donc il n’y a pas de risque de cisaillement.

Vérification de I’adhérence des barres (ARTA.6.1.3-BAEL91, CBA93)

max
Ty

=O_9d><—2{1:1Ui<T—5e=\pSXft28:1;5X2,1=3,15Mpa

TSE

Avec :
¥, : Coefficient de scellement —1,5 pour FeE400.
iL; U; = nmt@ : Somme du périmétre utile des barres n nombre des barres.

@ : Diamétre des barres (@ = 10 mm)

n
z Ui =4x3,14x1=12,56 cm?
i=1

3
Vo1, =229 _ 08 MPa
0.9X90x125,6
V' Tge = 0,08 MPa < Tgo = 3,15 MPa ... ce et vt e et e et et e et et s e e o VT IR

La condition est vérifiée donc pas de risque d’entrainement des barres.
Longueur de scellement droit (ART A.1.2.2-BAEL 91, CBA93)

v Lg = 400 — pour FeE400

v' Lg = 500 - pour FeE500 et les ronds lisses.

Dans notre cas : FeE400 : Ly = 40 X 1 = 40 cm
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» Vérification a L’ELS :

L’acrotere est exposé aux intempéries, donc la fissuration est considérée comme préjudiciable.

Donc on doit vérifier les conditions suivantes :

v' La contrainte dans les aciers :05 < Gy

v’ La contrainte dans le béton :0,. < Opc

e Vérification des contraintes d’ouverture des fissures dans ’acier :
On doit vérifier que :05 < 05 = min[é fe; max(O.Sfe; 110\/@)]
Tel que :

n = 1.6 pour les HA

n : Coefficient de fissuration — { n = 1 pour les RL

Dans notre cas : n = 1.6

M
K= TS avec I: Moment d'inertie

1= 4 15A(d — y)? + AQy — d)?
y : Position de 1’axe neutre.
v" Position de I’axe neutre :
by? + 30(A + A')y — 30(dA + d’A") = 0
100y2 + 117,9y — 1061,6 = 0 =y = 2,72 cm.
v Calcul de moment d’inertie I :
1=+ 15A(d - y)? + Ay — d) = I = 3150,67cm*
v' G, = min[226.6MPa; max(200MPa; 201.6MPa)] = 201.6 MPa
v o5 = nK(d —y) tel que n = 15;
v o0,=15x%0,015(90 — 27,2) = 14,13 MPa

v 0g = 14,13 MPa < Gg = 201.6 MPa ... .. ce. cee et et et ven et e s e s VErifiE
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e Vérification des contraintes de compression dans le béton
V' Ope = 0.6f.,5 = 0.6 X 25 = 15 MPa
v ope = Kxy=0,015x 2,72 = 0,04 MPa
V' Gpe = 15 MPa > oy = 0,04 MPa ... ... ot et cee cee e et ee et e en e o - VErrifiée
e Vérification de I’écartement des barres
st < min(3h; 33cm) = min(30cm; 33cm) = 30cm
On prend S; = 25cm < 30CIM ... ves e ce ve v v e e e e e e e e e e e VETHfT €
v’ Armature de répartition
S¢ < min(4h; 45cm) = min(40cm; 45cm) = 40cm

On prend sy = 150m < 40CM ... co. cen ces et ven e s e e e e e ee eae ee e e e VETIf 1€

o

Figure.IV.2 : Schéma de ferraillage de I’acrotére.

IV.2. Etude des balcons :

Définition :

Les balcons sont considérés comme étant encastrés sur les poutres ; sont calculés comme
une console de 1m de largeur sollicitée par une charge permanente « G » et une surcharge

d’exploitation « P ».

Page 80



G+0Q

Figure I'V.2.1: Schéma statique du balcon
Le calcul de ce type de balcon se fait a la flexion simple en considérant une bande de

Im, et de longueur a 1,45 m.

——Carrelage
\S.ﬁorner de pose
\Oable

alle pleine
\Endunl au ciment

|V |

Figure IV.1.2 : Coupe sur balcon.

Epaisseur du balcon :

L 150

ep:E=E56p=1scm

On prend e, = 16 cm (condition en chapitre II).

IV.2.1. Détermination des charges et surcharges

Charge concentrée :

La charge concentrée du garde-corps :
2P = Penquit + Pbrique

Penduit = 2 X €, Xy X h = 2x 0,02 x 18 X 1,2 = 0,864 KN.
Porique = €p XY X h = 0,1 X9 x 1,2 = 1,08 KN.

P =1,942 KN.
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IV.2.2. Calcul a I’état limite ultime (E.L.U) :

e Combinaison de charges :
Qu = (1,35G + 1,5Q) x1

Qu = ((1,35 % 6,88 + 1,5 x 3,5) x 1,50) x 1 = 20,80 KN/ml

pu = 1,35 % 1,942 = 2,6217 KN.

¢ Le moment des charges et surcharges :
» Etat limite ultime (E.L.U)

—qy X 12 —20807 x 1,502
Mu = T — Pu X1= 2

M, = —1,9475325 x 10* N.m

—2621,7 x 1,50

e P’effort tranchant :
T,=—-Q, x1—p, =—20807 x 1,50 — 2621,7 = —2,85888 x 10* N
» Etat limite service (E.L.S)

Qs =(G+Q) x1
Q. = (6,88 + 3,5) X 1,50 = 15,57 KN/ml
—qg X 12 —15570 x 1,502
Mg = —>——p; x1= z —1942 x 1,50 = —1,460325 x 10* N.m

e PL’effort tranchant :
T, = —Q¢ X1 — P, = —15570 x 1,50 — 1942 = —2,5297 X 10*N

IV.2.3. Détermination du ferraillage :

» Etat limite ultime (E.L.U) :

16 14,5

100

Figure IV.2.6 : Section de calcul.

Calcul de ’enrobage
< hg 16 16
=170 10 O

On prendra — @ = 10 mm
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c:a+§=10+5:15mm

d=hy—c=16-15=145cm
Calcul du moment réduit :

f
oy, = 0,852 = 14,17 Mpa

Yb

M, 1,9475325 x 10*
W= = = 0,065
op, Xbxd? 14,17 x 100 x 14,52
= 3.5 = 0,668
Y =351 10005
400

1000g; = 1,73

€ = =
200 Xy, 200 x 1,15
uy=08xa(l—04xa)
u; = 0,392

u=0,008 <y =0,392 Alors A’ n’existe pas et 1000gs > 1000¢l

£, 400

=—=——=2348 M
%=y T 115 pa
Détermination des armatures :

M
A=—12
os X xd

a=125 (1 ~Ja-2x u)) = 1,25 (1 —Jad-2x 0,065)) = 0,084

B=1-04Xa=1-04x%x0,113 = 0,966

1,9475 x 10*

_ — 2
= 348x 0954 x 135 >0 cm

Condition de non fragilité :

Condition de non fragilit¢ [CBA91/A4.2.1] :

Acier FeE400 => Amin = 0,0008 x b x h =1,2cm?/ml
A=max (Acal ; Amin ) -A=3.99cm2/m |

Choix des armatures :

5T12/ml -A=5,65 cm?/ml

e =20cm.

Etat limite de service (E.L.S) :
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M = 1,460325 X 10* KN.m

Flexion simple y=1 fupq
section rectangulairet Ad > a < ——+ ‘= 6, <6, =06xf,5 =15MPa
. 2 100
acier FeE400
Avec
_ My 1,947 x 10* _ 133
YoM, " 1460x10*
-1 f 1,3—-1 25
a< 28— = 0,41

2 100 2 + 100
Conclusion
Gb S 6b = 15 MPa

Aucune vérification pour os ; — Les armatures calculées a ELU seront maintenues
(Fissuration préjudiciable)

Armature de répartition :
A; =7 = 1,41 om?
Choix des armatures :

4T8 = A = 2,01 cm?

Espacement :

100
EZTZZOCIH

Calcul des armatures transversales :

X =1,35G+1,5Q x L+ 1,35P x 1

T = (1,35%x 56+ 15%35)%x15+1,35%x1,94 x1
ThaX = 24,426 KN

| Tpex 24426
TP xd” 100 x 100 x 145

T, = 0,05f.,5 = 0,05 X 25 = 1,25 MPa

Conclusion

= 0,168 MPa

T, = 0,168 MPa < T, = 1,25 MP — Les armatures transversales ne sont pas
nécessaires.

Il n’y a pas de reprise de bétonnage
IV.2.4. Vérification de la fléche :

h 1 16
A, - _ . srifige).
1250 150 0,106 > 0,05 = (Condition vérifiée)
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A 565
" bxd 100 x 14,5

¢ Conclusion :

4,2
p = 0,0030 < = = 0,0105 = (Condition vérifiée).

e

Les deux (02) conditions sont vérifiées donc la vérification de la fleche n’est pas
nécessaire

AT

1,5m S

Figure. Ferraillage (Balcon)
I1.6- Pré dimensionnement escaliers :

Les escaliers sont des éléments importants, permettent [’acces vertical entre les différents
étages de la structure, ils sont soumis a des forces diverses (poids propre, les surcharges dues
aux différents acces des personnes, équipements...)

\ Palier

NN

Marche

Contre marche
emmarchement

Paillasse

Figure : schéma d'un escalier.

Pour les dimensions des marches "g" et contre marches "h", on utilise généralement la
formule de BLONDEL : 60 cm< 2h +g <64cm

Pour la hauteur de marche : 14 cm <h <20 cm= on prend : h=17 cm
Pour la largeur de marche : 22 cm < g <33 cm= on prend : g =30 cm
m=30+2x%x17=64cm=60cm<64cm< 64cm (CV)

* La hauteur RDC et étage courant : he=3.40m

- La hauteur de volée 1: hv=1,70m

- La hauteur de volée 2 : hv=1,70 m
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Pour volée 1 :

Nombre de contre marche : Nc = % =170/17 = 10

Nombre des marches : Nm = Nc-1 = 10- 1 = 9 Marche

L=gXxNm=30Xx9 =270cm = 2,70m

. . h 170
Inclinaison : tan o0 = TV = =>a = 32,19°
. . L L
Epaisseur de la paillasse —< e <—
30 20
Hv
L=— = 3,20m
sina

3,2 3,2
Donc: ES e S% = 0,10< e £0,16

On adopte : e =16 cm

* La hauteur sous sol : hs=3.00m
- La hauteur de volée 1: hv=1,5m
- La hauteur de volée 2 : hv=1,5m

Pour volée 1 :

Nombre de contre marche : Nc = % =150/17 =9

Nombre des marches : Nm = Nc-1 = 9- 1 = 8 Marche

L=gXNm=30Xx8 =240cm = 240m

. h 50
Inclinaison : tan a = — = 150 o =32,19°
1 240
. . L L
Epaisseur de la paillasse — < e <—
30 20
Hv
L=— =2,80m
sin a

2,80 2,80
Donc: ES e S% = 0,09< e £0,14

On adopte : e= 16 cm
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Figure : L'inclinaison de la Paillasse

Les charges de la paillasse :

Tableau : Charges de la paillasse

Désignation PoiSs(I\gl)\l;/lnnlgi)que Epaisseur e (m) Poids G (KN/m?)

Revétement horizontale 20 0.02 0.40

Revétement verticale 20 0.013 0.26

Matiére de pose 20 0.02 0.40

Poids propre de la paillasse 25 (()0326939(:; 3°)< 4.59

Poids propre des marches 22 0.17 (1/2) 1.87

Enduit platre 0.02 10 0.20
Charge permanent G G =7,72 (KN/m?)
Charge d’exploitatio9n Q | Q = 2.50 (KN/m?)

Les charges du palier :

Tableau : Charges du palier

Désignation Poi‘()ls(l\gl)\lll/llr:llsi)que E‘paisseur e (m) Poids G (KN/mz)

Revétement de carrelage 20 0.02 0.4

Mortier de pose 20 0.02 0.4

Lit de sable 18 0.02 0.36

Dalle pleine 25 0.16 4

Enduit de ciment 18 0.02 0.36
Charge permanent G G = 5.52(KN/m?)
Charge d’exploitation Q Q=2.5 (KN/m?)

Palier (KN/ml) Paillasse (KIN/ml)
E.L.U 11,20 14,17
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r\d statique

Jiy

A
«+
<t

Fig : schéma statique

Pour I’étage Courant :

Type 01 :

14,17 kn/m

Y V.V Vv VY A 4 A A V. V. VvV VY y v A 4 A vV V \ 4 A A 4

1,15 m 2,70 m 1,15 m
* Calcul des sollicitations se fait en utilisant ( RDM6 )
* Moments fléchissant (ELU) :

Fig : diagramme de Moments fléchissant (ELU)
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e Efforts tranchant (ELU) :

Fig : diagramme de I’effort tranchant (ELU)

* Moment fléchissant (ELS) :

Palier (KN/ml) Paillasse (KIN/ml)

E.L.S 8,02 10,22

* Calcul des sollicitations se fait en utilisant ( RDM6 )

* Moments fléchissant (ELS):

Fig : diagramme de Moments fléchissant (ELS)

 Efforts tranchant (ELS) :
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Fig : diagramme de I’effort tranchant (ELS)

* Tableau récapitulatif :

Mo (kn.m) Ma=0,5Mo Mt = 0,85 Mo Tu (Kn)
E.L.U 423 21,15 35,95 32
E.L.S 30,48 15,24 25,91 23,02

e Calcul du ferraillage :
En travée : M= 35950 N.m

M, 35950
" bxd?xo, 100 x 14,52 x 14,17

a = 1,25 (1 —Ji- 2(u)) =125(1-1-2(0,12))

a=016

u = 0,12 < 0,392 (acierFeE400)

B=1-04a=1-04x 0,04
B =0935
d=h-c=h-—+=16-2

10 10
d = 14,5cm

M, 35950

A= —_
Bxdxo, 348x 14,5 x 0,935

A = 7,60 cm?
Choix des armatures :

A =7T12 = 7,92 cm?

Espacement :
100
e= — = 14 cm
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Condition de non fragilité :

A —023><b><d><ft28—023><100><145><2'1
min = Fe ' 27 400

Apin = 1,75 cm?
* Armature de répartition :

A 792 ,
r:Z:T: 1,98cm

Choix des armatures :

A = 4T10 = 3,14 cm?

Espacement :
_ 100 JE
e= i cm

* Enappui: M,;=21150 N.m

M, B 21150
" bxd2xo, 100 x 14,52 x 14,17

a=125 (1 ~J1=2(0) = 1,25(1 - J1-2(0,070))

a = 0,092

u = 0,070 < 0,392 (acierFeE400)

f=1-04a=1-0,4x%x0,01

B = 0,963

d=h-c=h-+=16-2
10 10
d = 14,5cm

Ao M2 _ 21150
" Bxdxogs 348 x 14,5 x 0,963

A = 4,35 cm?
Choix des armatures :

A = 4T12 = 4,52 cm?

Espacement :
_ 100 2t
e=——=25cm
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* Condition de non fragilité :

A —023><b><d><ft28—023><100><145><2'1
min = Fe ' 27 400

Apin = 1,75 cm?

Armature de répartition :

Choix des armatures :
A = 4T10 = 3,14 cm?
Espacement :

_loo_ .
e = 4 = cm

Tableaux : sections des armatures longitudinale

Elément Acal (sz )1 Amin (Cm 2 ) Amax (cm2 ) AChOiX (sz) ESPI (Cm)
Travée 7,60 1,75 7,60 7T12=1792 14
Appuis 4,35 1,75 4,35 4T12=4.52 25
Tableaux : les armateurs répartition

Elément Are (cm?) Achoie (cm?) Esp?g&f)nem

Travée 1.98 4T10=3.14 25

appuis 1.13 4T10=3,14 25

II1.4.3. Vérification

¢ Vérification des contraintes de cisaillement :
Ty < Ty

fc28

T, = min (0,15. ;2,5MPa) = 2,5MPa

Yo

- _ Tumax __ 32000
Y bxd 145x 1000

=0,22<t=25MPa

T, = 0,17 MPa < T = 2,5 MPa — Condition vérifi¢e

Il n’y a pas de risque de cisaillement.
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I11.4.3. Vérification des contraintes ELS
> Entravée: Mt.ser =25910 N.m

e Vérification des contraintes dans le béton :
op < Oy
op = 0,6 X f5 =0,6X25=15MPa

e La position de I’axe neutre :
b
E.yl2 —15As (d —y1)
yl=7,17 cm

e Le moment d’inertie :

b
[= g.yl3 + n. [Ag(d — y1)?]

100
I=—- (7,17)3 +15.[7,92 . (14,5 — 7,17)?]

[ == 28897.43 cm*

* Détermination de contrainte dans le béton comprimé :

Mt. ser

Ope = Xyl = 6,42

Opc = 6,42 MP6,42 MPa < o, = 15MPa - condition verifiee
Fissuration peu nuisible { pas de vérification pour og etona Opc <oy

Les armatures calculées a ’ELU seront maintenues a I’ELS
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4112 | 4110

Fig : schéma ferraillage d’escalier

* Etude de la poutre paliére :

* Introduction :

La poutre paliére est une poutre partiellement encastrée a 1I’extrémité dans les poteaux et
soumisea la flexion et a la torsion. Ces sollicitations sont dues & son poids propre plus
le poids du mur eta I’action du palier plus paillasse.

Dans notre cas d’escaliers avec 2 volées on réalise une poutre palicre.

_IPoutre paliere I —T— |

Fig : poutre pallier

Pré-dimensionnement :
Selon BAEL93 les dimensionnements de la poutre sont :
L=330 cm

L onot022em 00 h 10 33em
15 10
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Suivant les conditions de leRPA99/version 2003 :

h>30cm ; h=30cm.............ceeeeviiiriiiinn. CV
b>20cm ; b=25 CM.eeueeeiiiiiiiieeieieeiieees ()Y
h/b =122 T 4. i CcvV

Donc : nous prenons une section de (b x h) cm = (25x30) cm

b

%
o
<
-4
-«
o
-«
o
*
-
-
<
*
o
=it
4
-

...‘E-.’___

3.30m

¢ Calcul des sollicitations :

A I’état limite ultime :

Poids propre de la poutre : Gp=0.30x0.25%25=1,87 KN/ml
Poids du mur : Gpy= 2,81 KN/ml (chapitre 11 )

Charge permanente du palier de repos : R= 18,48 KN/ml
Donc : q, = 1,35 X (Gpout T Gmur) T R = 1,35 x (1,87 + 2,81) + 18,48 = 24,79 KN/m?

A I’état limite ultime :

Charge permanente du palier de repos : R= 13,23 KN/ml
Donc : gs = (Gpour T Gmur) TR = (1,87 +2,81) + 13.23 = 17,913 KN/m’

Moment fléchissant :
Mg,= 33,74 kN.m
MOs= 24,37 kN.m
* Calculs de ferraillage :

Tableau : le ferraillage de poutre paliére

Position MuKN.m i [ B Acal (cm?) Anmin (cm2) | Achoisit (cm2/ml)
En
. 28.67 0,111 0,147 0,941 3,24 0,814 4HA12=4,52
travee
En
. 16,87 0,065 0,084 0,966 1,85 0,815 2HA12=2,26
appuis
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IV.2.4. Vérification de la fleche :

h 1 30 e
1216”330~ 0,092 > 0,062 = (Condition vérifiée).

__A 42 —00066<4'2—00105 = (Condition vérifiée)
p_bXd_25><27_ , fe_ , ondition veririee).
h—0092 > Meser _ 20,72 = 0,085 = (Condition vérifiée)
L 77T 10x Mser 10 x2437 ondition veritee).

¢ Conclusion :

Le calcul de la fléche n’est pas nécessaire.
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Chapitre 05 : Modélisation et
vérification au RPA.
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Introduction :

Un séisme est une libération brutale de 1’énergie potentielle accumulée dans les roches par le
jeu des mouvements relatifs des différentes parties de 1’écorce terrestre. Lorsque les
contraintes dépassent un certain seuil, une rupture d’équilibre se produit et donne naissance
aux ondes sismiques qui se propagent dans toutes les directions et atteignent la surface du sol.
Ces mouvements du sol excitent les ouvrages par déplacement de leurs appuis et sont plus ou
moins amplifiés dans la structure. Le niveau d’amplification dépend essenticllement de la
période de la structure et de la nature du sol.

Ceci implique de faire une étude parasismique pour essayer de mettre en exergue le
comportement dynamique de 1’ouvrage.

Choix de la méthode de calcul :

En fonction de la forme, des dimensions et du type de la construction, le RPA99/ version
2003 prévoit d’utiliser soit :

% La méthode statique équivalente.

% La méthode d’analyse modale spectrale.

% La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.

Méthode statique équivalente :
Principe de la méthode :
Le principe de cette méthode est de remplacer les forces réelles dynamiques qui se
développent dans la construction par un systéme de forces statiques fictives dont les effets
sont considérés équivalents a ceux de 1’action sismique.

Conditions d’application de la MSE :

La méthode statique équivalente peut tre utilisée dans les conditions suivantes :

% Le batiment ou le bloc étudié, satisfaisait aux conditions de régularité en plan et en
¢élévation, avec :

6H <5men zone L etlla,

% Le batiment ou le bloc étudi¢ présente une configuration irréguliére, tout en respectant les
conditions complémentaires exigées par le RPA (Art 4.1.2) en plus de la hauteur énoncée
en a). Les batiments concernés ne doivent pas dépasser (07) niveaux ou 23métres en zone
(ITa) pour les groupes d’usages 2.

Remarque : Notre structure ne satisfait pas la condition (b) car elle dépasse (07) niveaux ou

23métres en zone (I11a) pour les groupes d’usages 2.

Méthode dynamique modale spectrale :
Principe de la méthode dynamique modale :
Il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des effets engendrés dans la
structure par les forces sismiques représentées par un spectre de réponse de calcul.
Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.
Les hypotheses :
% Les masses sont supposées concentrées au niveau des nceuds principaux (nceuds maitres) ;
% Seuls les déplacements horizontaux des nceuds sont pris en compte ;
% Les planchers et les fondations doivent étre rigides dans leurs plans ;
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% Le nombre de modes a prendre en compte est tel que la somme des taux de participation
des masses modales atteint au moins 90 ;

M¢éthode d’analyse modale spectrale :

Principe :
Par cette méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des effets
engendrés dans la structure par les forces sismiques représentées par un spectre de réponse de
calcul. Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.

Domaine d’application :
La méthode dynamique est une méthode générale et plus particuliérement quand la méthode

statique €équivalente n’est pas appliquée.

Détermination des parameétres du spectre de réponse :
Coefficient d’accélération A :
Zone 11, groupe 2, (D’aprés la classification sismique de wilaya de MOSTAGANEM : RPA
99 version 2003) ; alors d’apres les deux critéres précédents on obtient : A = 0.15
Coefficient de comportement global de la structure R :
La valeur de R est donnée par le tableau 4.3 R.P.A 99/v2003 en fonction du systeéme de
contreventement tel qu’il est défini dans ’article 3.4 du R.P.A 99/2003
Dans notre structure on a un systeme de contreventement en portique et par des voiles en
béton armé. Alors le coefficient de comportement global de la structure égale a : R = 3.5

Facteur de qualité Q :
Régularité en plan :
s Le batiment présente une configuration sensiblement symétrique vis-a-vis de deux
directions orthogonales.
% L’excentricité ne dépasse pas les 15 % de la dimension du batiment mesurée
¢ Perpendiculairement a la direction de ’action séismique considérée.
% La structure a une force compacte, et le rapport :

% Longueur / largeur = % =241 <4

% Donc le critere est observé pg = 0.05

Régularité en ¢élévation :

La structure est classée régulicrement en €lévation pg = 0

Controle de la qualité des matériaux :
On suppose que les matériaux utilisés dans notre batiment ne sont pas contr6lés donc :

pq = 0.05

Controle de la qualité de I’exécution :
Il est prévu contractuellement une mission de suivi des travaux sur chantier. Cette mission

doit comprendre notamment une supervision des essais effectués sur les matériaux.
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On consideére que ce critere est non observe : pg = 0.10

Q : Facteur de qualité, défini par: Q = 1 + X% Pq

Critére « q » Pq
1. Conditions minimales sur les files de contreventement 0.00
2. Redondance en plan 0.05
3. Régularité en plan 0.05
4. Régularité en élévation 0.00
5. Controle de la qualité des matériaux 0.05
6. Controle de la qualité de I’exécution 0.10
> 0.25

Tableau 5.1 : Pénalités du facteur de qualité.

Q=1+0.05+0.05+0.05+0.1=1.25

4.3.3.4. Facteur de correction d’amortissement “n“ :

n= 2L+E = 0.7

€(%): : est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du type
de structure et de I’importance des remplissages.

& : Est donné par le tableau [4.2] des RPA99/Version 2003.

Nous avons un contreventement mixte voiles-portiques donc on prend & = u7%
D’ou:n=10.882=>0.7

Période T1 et T2 du site considérée S3 :
T, =0.15s

T,=0.50s

Spectre de réponse de calcul :
L’action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant (RPA 99V2 003, page 45)

( T Q
1.25A <1 + E(Z'S“E - 1)) 0<T<T,
Sa/ ) 2.5n(1.254) (3) T,<T<T,
3/ = 4 )
2.5n(1.25A) (g) (2) T,<T< 305
T
(25n(1.258) ()33 (3) T >308
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Détermination des parameétres des combinaisons d’action :
ELU=135XxG+15%xQ

ELS=G+Q
G+QF12xE
08xGTFE

Estimation de la période fondamentale de la structure :
On donc :

hy
=0.09 X =
T = min {T 0.09 x =
T = CT X hN
hy : Hauteur en métres a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau N.
Cr: Coefficient, fonction du systéme de contreventement, du type de remplissage et donné par
le tableau [4.6] des RPA99/Version2003.

Ct = 0.05 (Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en BA)

Facteur d’amplification dynamique moyen D :

Le facteur d’amplification dynamique moyen, est fonction de la catégorie du site, du facteur
de coefficient d’amortissement (1) et de la période fondamentale de la structure T. Ce
coefficient est donné par :

( 2.5n 0<T<T,
2
D =1 2.5 () T,<T< 30s
2.50(1.254) (2?3 ()3 T >3.08

Avec : T, = 0.50 s : période caractéristique associée a la catégorie du site et donnée par le
tableau [4.7] des RPA99/Version 2003.

hy = 34.20 m
D : est la dimension du batiment mesurée a sa base dans la direction de calcul considéré.

dy = 23.20m
d, = 13.70 m

T = Cp X hy®/* = 0.05 x 34.203/4 = 0.71 s Dans les deux directions.

hy 34.20

TX:O'ngJD_XZO'ngﬁZO'64S
_ hy 3420
TY_O'ngJD_y_O'ngm_O'8SS

T, = min(T; T,) = 0.64 s
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T, =min(T;T,) =0.71s
T = max(0.64;0.71) = 0.65 s
0<TeetTy<T, DoncD=2.5xnx (%)2/3
Dy =25 X1 X (52?3 =1.779 s

N 0.50\2/3 _
Dy—D—Z.SXT]X(E) =1.560s

Poids total de la structure :
Le poids de la structure W est égal a la somme des poids Wi de chaque niveau (i).

W = Z?=1 Wi Avec : Wi = WGi + BWQi

W¢;i : Poids dii aux charges permanentes et aux équipements fixes éventuels,
solidaires de la structure. W

Wi : Poids dii aux charges d’exploitation. Qi W

B : Coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation
et donnée par le tableau [4.5]. Des RPA99/Version 2003.

Pour le calcul des poids des différents niveaux de la structure, le tableau 6.2 présent les
masses calculé le Robot.

w; = 35940.05 KN

Modélisation de la structure :
Position des voiles :

-0 AR -8

C RO R B B B B R

ED[{IE]EDJDM

Figure 5.1 : Disposition des voiles.
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Figure 5.3 : Vue de la structure modélisée.

Calcul de la force sismique totale :
Dans cette méthode l'intensité effective de 1'action sismique est donnée sous la forme d'effort
AXDxQ

X W

tranchant maximum a la base de la structure par la formule suivante : V =

A : coefficient d'accélération donné par le tableau des régles RPA99/Version 2003 (tableau
[4-1]) en fonction de la zone sismique et du groupe d’usage.

R : facteur de comportement dépendant du type de systéme de contreventement de la
structure.

W : poids total de la structure.

D : facteur d'amplification dynamique, dépendant de la période T et du type de sol d’assise de
fondation.
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Q : facteur de qualité, dépendant de la qualité du systéme structurel (régularité en plan, en
¢lévation, control de la qualité des matériaux).

Vi = 222w = 22T 5 35940.05 = 3424.73 KN
Vy = T2 x W = S0 35040.05 = 3003.82 KN

Résultats de calcul :
Tableau 5.2 : Taux de participation modale.

Facteur de participation massique

Mode Période(s) Ux Uy Ux Uy
1 0,84 0,34 66,77 0,34 66,77
2 0,69 60,38 67,50 60,05 0,73
3 0,60 65,85 68,19 0,46 0,69
4 0,24 6591 82,52 0,07 14,33
5 0,19 78,89 82,73 12,98 0,21
6 0,17 82,31 82,85 3,42 0,12
7 0,11 82,33 89,18 0,02 6,33
8 0,09 87,74 89,26 5,40 0,08
9 0,08 89,27 89,33 1,53 0,07
10 0,07 89,27 92,98 0,00 3,65
11 0,06 89,33 92,98 0,05 0,00
12 0,05 91,69 93,00 2,36 0,02
13 0,05 91,69 93,00 0,00 0,00
14 0,05 91,70 93,00 0,01 0,00
15 0,05 91,70 93,01 0,00 0,01

D’apreés les résultats trouvés on constate que :

Temp = 0.64's Tayn = 0.69 s

Selon RPA 99 V 2003 il faut que : 1.3 Temp > Tgyn 0.83 s > 0.64s

% Le 1 mode de vibration est une
translation suivante 1’axe (y-y)

« Le 2éme est une translation suivante = |
I’axe (x-x) — S=smREE

% Et le 3¢me mode de torsions —

v Les facteurs de  participations ‘
massiques ont atteint plus de 90% au t—— 84— —f-—J=—=
14éme mode pour le sens (x-x) et le ‘
sens (y-y). | § 1 1 §

Figure 5.4 Le ler mode de

vibration est une translation suivante 1’axe (y-y).
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Figure 5.5 : Le 2er mode de vibration est une translation suivante 1’axe (x-x).

e e
EH

2@1“ 1

Figure 5.6 : le 3éme mode de torsions.

Vérification ART 4.3.4 RPA99/V2003

Direction x-X : 12éme mode : Masse cumulée = 91.69 %

Direction y-y : 23¢me mode : Masse cumulée = 93.54 %

Masse cumulée > 90% Condition
vérifié.

Evaluation des excentricités :
Selon les RPA on doit calculer deux types d’excentricités :

Excentricités théoriques :
{Ext =Xm — Xt
Ext = Ym — Yt
Xm 5 Ym: Les coordonnées du centre de masse.
X:; Y : Les coordonnées du centre de torsion.
Les résultats de I’excentricité théorique du différent niveau sont :

Avec :

Ly = 26.50 m Ly =14.80 m
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Niveaux Masse (Kg) G (x;y)[m] R (x;y)[m] Ix [Kg.m2] Ix [Kg.m2] Ex0 [m] Ey0 [m] Ex2 [m] Ey2 [m]
Etage 1 676259,65 10,48 5,71 9,21 4,66 9992223,05 34957230,91 1,19 1,03 0,05 0,05
Etage 2 597280,72 10,83 5,99 9,21 4,65 11346896,67 34226483,27 1,60 1,40 0,05 0,05
Etage 3 572376,59 10,84 5,95 9,17 4,63 10878259,34 32723129,80 1,65 1,37 0,05 0,05
Etage 6 572376,59 10,84 5,95 9,17 4,63 10878259,34 32723129,80 1,65 1,37 0,05 0,05
Etage 5 547372,95 10,84 5,94 9,144,61 10331792,21 31340146,92 1,68 1,38 0,05 0,05
Etage 8 547372,95 10,84 5,94 9,14 4,61 10331792,21 31340146,92 1,68 1,38 0,05 0,05
Etage 7 524750,62 10,84 5,93 9,12 4,60 9835804,27 30087452,47 1,70 1,39 0,05 0,05
Etage 9 524750,62 10,84 5,93 9,12 4,60 9835804,27 30087452,47 1,70 1,39 0,05 0,05
Etage 10 502525,87 10,85 5,94 9,10 4,59 9325176,87 28951877,99 1,73 1,40 0,05 0,05

Tableau 5.3 : récapitulatif des excentricités, masses, centre de masse et torsion selon X et Y de chaque étage.
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Détermination de la force sismique par la méthode statique

¢quivalente :
La force sismique totale (V) appliquée a la base de la structure est donnée selon le

RPA99/2003 par la formule suivante : V = 2DQ . w

Le RPA exige que la résultante des forces sismique calculées par la méthode modale spectrale
doit étre supérieure ou égale a 80% des force sismique calculées par la méthode statique
¢quivalente Vsiatique correspondant a la période fondamentale donnée par la formule

empirique (Temp)-

Résultat donné par le logiciel « ROBOT » est :

Sens Vi 0.8V, Vayn Vayn = 0.8V,
X 3424.73 2739.79 2805.09 C.v
Y 3003.82 2403.05 2639.99 C.vV

Tableau 5.4 : les forces sismiques des deux directions.

Vérification des déplacements inter ¢tage :
Sous I’action des forces sismiques horizontales, la structure subira des déformations dans le
plan (o, x, y), les résultats des déplacements sont présentés dans le tableau 4.4

L’article 4.43 du RPA99/2003 préconise que les déplacements relatifs aux étages ne doivent
pas dépasser 1% de la hauteur libre de I’étage considéré. Les déplacements sont calculés par
la formule définie par le RPA99/2003 comme suit : 6x = R X 0.k

ok : est le déplacement horizontal au niveau (k) de la structure.
Ok : est le déplacement élastique dii aux forces sismiques V.

R : est le coefficient de comportement (R = 3,5).

Niveaux Agrx A%r y Niveaux Agrx Aﬁr y
Etage 1 0,163 0,252 Etage 6 0,875 1,109
Etage 2 0,446 0,659 Etage 7 0,879 1,074
Etage 3 0,635 0,910 Etage 8 0,848 0,994
Etage 4 0,761 1,045 Etage 9 0,827 0,919
Etage 5 0,843 1,113 Etage 10 0,747 0,825

Tableau 5.5 : Vérification des déplacements inter étage selon X et Y.

D’apres ’article 5.10 du RPA99/2003, Les déplacements relatifs latéraux d’un étage par
rapport aux étages qui lui sont adjacents, ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur de 1’étage.

Ak < 1%he 01 < 1% he = 3.006 cm, donc la condition est vérifiée
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Vérification de l'effet P — A :

Les effets du 26™€ ordre ou effet P — A peuvent étre négligés dans les cas des batiments si la
Condition suivante est satisfaite a tous les niveaux :

__PKXAK
_-VKXhK

e Si 0.10 < 6k < 0.20 : il faut augmenter les effets de ’action sismique calculés par un

s 1
facteur égal & ——.
1-0k

e SiOBk > 0.20 : la structure est potentiellement instable et doit étre redimensionnée.

P : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau K.
Vk : Effort tranchant d’étage au niveau ‘K’.

Ak : Déplacement relatif du niveau K par rapport au niveau ‘K-1’.

hg : Hauteur de ’étage ‘K’.

Page 108



Suivant (x-x)

Suivant (y-y)

Niveaux P A \% h 0 Vérificati | A \% h 0 Vérification
on
Etage 1 OK 0,0081113
13558639 0,163 28115 3 0,00068772 0,252 2640,05 3 000113227  ©
Flage 2 31210,74 0446 277644 34 0,00147459 OK 0,659 2600,75 3,4 0,00232601 001561236
Etage 3 275278 0,635 268451 34 000191514 OK 0,91 25036 3.4 0,00294286  0:01973459
Flage 6 2390927 0761 254293 3.4 000210445 OK 1,045 236133 34 000311205 002144241
Hage> 2033943 0,843 235747 34 0,00213915 OK 1,113 2177,18 3.4 0,00305816 002186864
Flage s [16857.88 0,875 212672 3.4 000203996 OK 1,109 195539 3.4 000281204 002098182
Fage T 11340622 0,879  1847.63 34  0,00187586 OK 1,074 1698,72 34 0,00249203 001965664
Flage? 110028,68 0,848  1520,67 3.4 000164485 OK 0,994 139825 3.4 0,00209685  -01751058
Fage 10 6678,09 0,827 113426 3.4 000143208 OK 0,919 104594 3.4 000172577  0:0152356
Hiveax 342474 0747 66393 34 000113331 OK 0,825 621 3.4 000133817 001285682

Tableau 6 : Vérification de 'effet PA sens X-X et sens Y-Y.
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Vérification de renversement :

DIRECTION X
ETA| = — =
GE |l 2 | & z = Z Z g z | Z > | - z = g
2, é = ¢ E & = = é = ¢ g ¢ é =

> > (Rt . on = iz k53 = o 9 [Rant] . on = ] B =

> | & | = = <= = > 8 > | £ | = = = = = > 8

1 35,0 35940,049 416904,5 | Condition 1 2640,0 35940,0 233610,3 | Condition
2811,5 |6 3 1 105,18 |7 Vérifice 5 393 |3 491 1179 |19 Veérifice

) [27764 1919 35940,049 416904,5 | Condition 126007 |97,1 35940,0 233610,3 | Condition
4 3 l64 |1 588,352 |7 Vérifice 5 5 [64 491 621,76 |19 Vérifice

3 |26845 | 141, 35940,049 | [1387.48 |416904,5 | Condition 142, 35940,0 1394,24 |233610,3 | Condition
1 58 9.8 |1 4 7 Vérifice 2503,6 [27 [9.8 |491 6 19 Vérifice

4 |2542,9 | 185, 35940,049 2448,07 [416904,5 |Condition 23613 | 184, 35940,0 233610,3 | Condition
3 46 132 |1 2 7 Vérifice 3 15 |13.2 |491 2430,78 |19 Vérifice

5 23574 |230, 35940,049 416904,5 | Condition 12177,1 |221, 35940,0 3681,71 |233610,3 | Condition
7 75 1166 |1 383045 |7 Vérifice 8 79 16,6 |491 4 19 Vérifice

6 |2126,7 |279, 35940,049 416904,5 | Condition 119553 | 256, 35940,0 233610,3 | Condition
2 09 (20 |1 5581.8 |7 Vérifice 9 67 120 |491 51334 |19 Vérifice

7 |1847,6 |326, 35940,049 7650,86 |416904,5 | Condition | 1698,7 |300, 35940,0 7030,99 |233610,3 | Condition
3 96 (234 |1 4 7 Vérifice 2 47 234 |491 8 19 Vérifice

g |1520,6 |386, 35940,049 | | 10355,7 |416904,5 |Condition 113982 |35, 35940,0 9441,90 |233610,3 | Condition
7 41 |26,8 |1 88 7 Vérifice 5 311268 |491 8 19 Vérifice

9 |11342 |470, 35940,049 14203,9 416904,5 | Condition 110459 | 424, 35940,0 12833,1 |233610,3 | Condition
6 33 302 |1 66 7 Vérifice 4 94 302 |491 88 19 Vérifice

10 663, 35940,049 | 2 |22308,0 |416904,5 | Condition 359400 | « 233610,3 | Condition
663,93 193 [33.6 |1 — |48 7 Vérifice 621 621 |33.6 |491 = 1208656 |19 Vérifice

Tableau 5.7 : Vérification de renversement.
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5.13. Conclusion :

L’étude dynamique nous a permis de voir les déférentes vérifications de comportement de la

structure vis-a-vis le séisme, les résultats obtenus sont acceptables en termes de période,
déplacements et efforts sismique.
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Etude des portique

Introduction :

Apres I’achévement de la modélisation de notre structure par le logiciel Robot, nous entament dans ce
chapitre la détermination des sections d’aciers nécessaire a la résistance et a la stabilité¢ des éléments
constructifs de notre ouvrage.

Le ferraillage des éléments sera mené selon les reégles de calculs du béton armé¢ C.B.A93, BAELOI,
RPA99V2003.

Robot permet la détermination des différents efforts internes de chaque section des €léments pour les
différentes combinaisons de calcul. Les poutres seront calculées en flexion simple. Les poteaux et voiles
seront calculées en flexion composée. Les planchers seront calculés en flexion simple.

Poutre :

Introduction :
Les poutres noyées sont des coutres incorporés dans les planchers dalle pleine, sont sollicité par un
moment fléchissant et un effort tranchant, alors le calcul sera fait en flexion simple.

Les moments de la poutre :
Les moments fléchissant et 1’effort tranchant de la poutre sont pris depuis ROBOT :

Combinaisons d’actions :

Selon B.A.E.LL91 :
Combinaisons fondamentales :

{ELU: 1.35G + 1.5Q
ELS:G + Q

Selon R.P.A 99/V2003 :
Combinaisons accidentelles :

{G+QiE
0.8Gt+ E

Tableau des sollicitations :
Tableau : Tableau récapitulatif des moments fléchissant en [KN.m] et efforts tranchants

Combinaisons Sollicitations P.P (30x45) P.S (30x40)
Mt [kKN.m] 51,07 87.78
E.L.U (1,35G+1,5Q)
Ma [kN.m] -101,95 - 101,26
Mt [kKN.m] 37,43 63,78
E.L.S (G+Q)
Ma [kN.m] -74,40 -73,60
Mt [kKN.m] 128,67 114
AAC (G+Q+E)
Ma [kN.m] -150,11 -124
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Poutre principales (30%x45) :
Ferraillage longitudinal :

En travée :

Calcule des ferraillages :
ELU:
3
p=—m = SO0 _ g 9732 < 0,392

" bxopxd?  30x14.17x40,52

Donc ; les armatures de compression ne sont pas nécessaires

a=125x(1-,/1-2p)=125%(1—-vV1—2x0.073) = 0.094

B=1—-04a=1-0.4x%x0.094 = 0.962

My 51,07x10° )
Ag = Bxosxd  0.962x348x40,5 3.76 cm
AAC :
3
M= M __12867x10° _ 0,141 < 0.392

" bxopxd?  30x18.48x40,52

Donc ; les armatures de compression ne sont pas nécessaires

ca=125%(1-/1-2p)=125% (1 -vV1—2x%0.141) = 0,191

B=1-04a=1-04x%x0.377=0,923

M, 128.67x10%

= = 8.60 cm?
Bxogxd  0,923x400%x40,5

Ag =

Soit : 6T14 = 9.23 cm? avec un espacement St = 10 cm/ml

Vérification a PELU :
Condition de non-fragilité :(Art A. 4, 2,1/BAEL99) :

Amin:0.23xbxdxf;ﬁ=0.23x30x4o.5x%=1.46cm2

e

Apin = 1.46 cm? < A, = 9.23 cm? Condition vérifiée.

RPA :
Agpa = 0.005 X b x d = 0.005 X 30 X 40,5 = 6.07 cm?

Arpa = 6.07 cm? < A = 9.23 cm? Condition vérifiée.

Vérification a ’ELS :

Position de 1'axe neutre :
(g) X y12 — 15 x Ag X (d — y1) = 15 x yI2 + 138,45 X yl — 5 607,22

yl =15.26 cm
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Moment d’inertie :

__ bxyl®
T3

I

3
+15 X (Acon X (d —yD)?) = 222

+ 15 x (9.23 X (40,5 — 15.260)?)

[=123736,22 cm*

Vérification des Contraintes dans le béton :

Opc < Opc

Gpe = 0.6 X fp5 = 0.6 X 25 = 15 MPa

3
Obe = =2 x yl = 222205 % 15.260 = 4.60 MPa
Opc = 4.60 MPa < G, = 15 MPa Condition vérifiée.

Vérification des Contraintes dans les aciers :

0, < &
s = min Gfe; max(0.5 X fe, 110 X /2 X n)) = min( 266; max(200; 196.77)) = 200 MPa

_ 15XMger

15x37.430x103
05 = =X (d —yl) = o

%X (40.5 — 15.26) = 114,53 MPa
123 736,22

os = 114,53 MPa < G, = 200 MPa Condition vérifiée.

En appuis :

Calcule des ferraillages :
ELU:

M, 101.95 x103

M oxopxd? — 30x14.17x4052 0.146 < 0.392

Donc; les armatures de compression ne sont pas nécessaires
a=125%x(1—-,/1-2p)=125x%x(1-+vV1-2x0.146) = 0.200

B=1-040a=1-0.4x%x0.200=0.920

My 101.95x10% 2
As = Bxosxd ~ 0.920x348x40.5 7.82 cm
AAC:
3
o= M;  _ _15011x10% _ 0,165 < 0.392

" bxopxd?  30x18.5x40.52

Donc; les armatures de compression ne sont pas nécessaires

a=125x(1—-,/1-2p)=125x (1 —J1-2x 0,165) = 0,226
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B=1-04a=1-04x%x0226=0.909

M 150.110x103
Ag=—2—= = 10,19 cm?
Bxogxd  0.909x400x40.5

Soit: 3T16 + 3T14 = 10,5cm? avec un espacement St = 10 cm/ml

Vérification a PELU :
Condition de non fragilité :(Art A. 4, 2,1/ BAEL99) :

Amin=0.23><b><d><ftfﬁ=0.23x30x40.5x%=1.46cm2

e

Apin = 1.46 cm? < Ag = 10.65 cm? Condition vérifiée.
RPA :
Agpa = 0.005 x b X d = 0.005 x 30 x 40.5 = 6.07 cm?
Agpa = 6.07 cm? < A, = 10.65 cm? Condition vérifiée.
Vérification a PELS :
Position de 1'axe neutre :
(g)xy12—15><Asx d -yl
yl = 16.15
Moment d’inertie :

_ byl

| 3 + 15 X (Acop X (d — yl)z) =

30%16.153

> 415 % (10.65 X (40.5 — 16.15)?)

[ =129430.51 cm*

Vérification des Contraintes dans le béton :

Opc < Opc

Gpe = 0.6 X fp5 = 0.6 X 25 = 15 MPa

3
Obe = x yl = 2252 % 16.15 = 9.28 MPa
Opc = 9.28 MPa < Gy, = 15 MPa Condition vérifiée.

Vérification des Contraintes dans les aciers :

0, < &
s = min Gfe; max(0.5 X fe, 110 X /2 X n)) = min( 266; max(200; 196.77)) = 200 MPa

15XMger
Os =+X (d—yD =

15x74.40x103

x (40.5 — 16.15) = 139,25 MPa
129430.51
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os = 139,25 MPa < G; = 200 MPa Condition vérifiée.

Ferraillage longitudinal :
Vérification au cisaillement :(BAEL99/Art 5.1, 211)

Nous avons une fissuration préjudiciable, T, doit étre au plus égale a la plus basse des deux valeurs suivantes :

T, = — 129.67 KN

9 015x2 = 2.5MPa
Yb 1.5

4 MPa

Tu = 2.5MPa

_ . {0.15 X
TU = min

3
= 0 12967107 _ 960 MPa < Td = 2.5 MPa
bxd 300%x450

La condition est vérifiée, donc il n’y a pas de risque de cisaillement.

Calcul du diameétre :

B < min (5= ; Biamin 1";0) =min (5 ; 13; 3) = min(1.28; 1.3; 3) = 12.8 mm
@, = 8 mm

On prend : @, = 8 mm de nuance d’acier FeE235=>408

Soit : Ay = 498 = 2.01 cm?

Calcul de I’espacement :

Selon le B.AE.L 91 :
St1 < min(0.9 X d ;40 cm) = min( 36.4 ; 40cm) = 36.4 cm

———=39.36 cm

0.9%XA¢Xfe _ 0.9%2.01x235
Ysxb[ty—(0.3xkxfy) ]~ 1.15x30x[0.960—(0.3x1x2.4)]

Sz = =51.34 cm

Selon le RPA/V2003 :
En zone nodale : S; < min (3 ;12 X @iy ) = min( 11.25;15.6) = 11.25cm

4

Si=10cm
En zone courante : S{ < g =22.5cm
St =15cm

D’armatures transversales minimales est donnée par :

En zone nodale : A, = 0.003 X S; X b = 0.003 x 10 x 30 = 0.9 cm?
En zone courante : A, = 0.003 X S{ X b = 0.003 X 15 x 30 = 1.35 cm?

Page 116



Tableau : Tableau récapitulatif de ferraillages des poutres principales et secondaires.

Type des poutres Acaimax [ cm2 ] Barres choisis Ao [cm2]
Poutres Principales (30x45) .En
travée 8.60 6T14 9.23
Poutres Principales (30x45). En
appuis 10.19 3T16 + 3T14 10.65
Poutres Secondaires (30x40) .En
travée 7,55 5T14 7.67
Poutres Secondaires (30x40) .En
appuis 8,26 2T16+3T14 8,68
1 30 cm |
' : | 3T14
N
+ # | CADRE® 8 ETUN EPINGLE
45cm 3T16
N I | 3T14
Figure : Schéma de ferraillage de la poutre principale (en
appuis)
| 30 cm |
I |
{ 3T14
T A
+ n * | CADRE® 8 ETUN EPINGLE
45¢cm
| 1 6T14

Figure : Schéma de ferraillage de la poutre principale (en

travée)
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40cm

{ 3T14

| CADRE( 8 ETUN EPINGLE

2T16

| 3T14

Figure : Schéma de ferraillage de la poutre secondaire
(en appuis)

40cm

3Tlfl

CAPRE(I) 8 ETUN EPINGLE

'

-

5T14

Figure : Schéma de ferraillage de la poutre secondaire
(en travée )
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Etude de fondation
INTRODUCTION:

Les fondations sont des ¢léments qui sont directement en contact avec le sol, elles assurent

ainsi la transmission des charges de la superstructure a ce dernier. En cas de séisme, les
fondations

se déplacent en méme temps que le sol.
Le choix du type de fondation est en fonction de plusieurs parametres qui sont :

- Le type de structure.

- Les caractéristiques du sol.

- L'aspect économique.

- La facilité de réalisation.

Choix du type de fondation :

Avec un taux de travail admissible du sol d'assise égal a 2,50 bars, il y a lieu de projeter a
priori, des fondations superficielles du type :

- Semelles isoles.

- Semelles filantes.

- Radier général.

Combainaison de calcul:

L’¢étude des fondations se fait sous les combinaisons suivantes :

- Le dimensionnement et le ferraillage se fera sous la combinaison : 1,35G +1,5 Q et
- La vérification des semelles se fera sous la combinaison : G +Q + E et 0,8G £ E.
Calcul des semelles :

Pré-dimensionnement :

Nu. max
A X B < Osol

= =
ol

Avec : a=50cm ; b=50cm

Nu : Charge maximale appliquée par les poteaux sur le radier, calculée a I’E.L.U.R.Pour
notre structure, Nu max= 2340.95 KN
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Onprend : B=303cm. A=303cm

50

50

P——

Figure : semelle isolée

Verification :

N N

g = Osol SS = Osol

Avec : Nmax = 54066 KN

Ss = 2222 = 216,26m>

55 <05 252 _071>05
Sp

Sg : Est la surface de la semelle.
Sg : Est la surface d’impact du batiment.

Alors on déduit que la surface total des semelles dépasse 50 % de la surface d'emprise du
batiment ce qui induit un chevauchement des semelles. Ceci qui nous ameéne a envisager un
radier
général comme fondation.Ce type de fondation presente plusieurs avantages qui sont :

1. L'augmentation de la surface de la semelle (fondation) qui minimise la forte pression
apportée par la structure.

2. La réduction des tassements différentiels.

3. Néglige les irrégularités ou I’hétérogénéité du sol.

4. La facilité de I’exécution.
Etude de radier :

Pré dimensionnement du radier :

Le radier général est une semelle continue sur toute la surface de 1’ouvrage, il fonctionne
comme un plancher renversé, dont les appuis sont constitués par les poteaux et les murs
voiles de 1’ossature, soumis a la réaction du sol agissant du bas vers le haut d’'une maniere
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uniforme (radier supposé infiniment rigide), son épaisseur doit satisfaire les conditions
suivantes :

7
L X4

Condition de rigidité.
+ Condition forfaitaire.

* Condition de non cisaillement.
% Condition de non poingonnement.

*,

*,

Condition de rigidité :

) 2L 4| 4EI
Radier L, > —&% ¢etL, = [—
adier Le > w Ctle Kxb

L. : Est la longueur ¢€lastique.
Lmax : 1a plus grande portée du panneau de dalle entre axes des poteaux. 5.2 m.
b : Largeur du radier, on travaille sur une bande de 1 m.

E : Module de déformation 3.2 X 10® MPa

r

I : Inertie d ox une bande d ox 1m du radier I = %.

h,. : Hauteur du radier.

K : Coefficient de raideur du sol, rapporté a I’'unité de surface pour un sol moyen. K =40 MN
m3.

D’apres les 3 expressions ci-dessus on obtiendra la condition sur la hauteur d’un radier rigide

3 /481( X Linax
> -
by = E x w4

48 x 40 x 103 x 5.20%
3,2 X 107 x ¢

3

r =

<"

h, >0.71m

Condition forfaire :

Lmax < hr < Lmax
8 5

5.40 5.40
— < h,. <—
8 5

0.65 < h, < 1.04

Condition de non cisaillement : D’apres le BAEL 91 :
Pour le panneau le plus défavorable :

Ona:
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Ly =4.30m
{Ly =5.20m
Avec : 1, < T,

T — Tmax — Tmax
u bd bx0.9xd

La fissuration est préjudiciable :

o {0.15 x99 =015x2 = 2.5MPa
Tu = min vb 15
4 MPa

Tu = 2.5 MPa

= ]I:—X = % = 0.82 si04<p<1 Doncladalle travaille dans les deux directions.

v 5
Donc :
_ Ly XLy _ ﬁ
X 7 1 (2LgtLy) etTy=q 3

q : charge répartie sur la dalle de radier.

_ N _ 54066 _ 2
Q=g =5 = 179,62KN/m

r

4.30x5.20

T = 179,62 X = Sors20)

= 291,03 KN/ml

Ty = 291,03 X == = 417,15 KN/ml

Tmax = (Tx; Ty) = 417,15 KN/ml

Tmax 417,15
0.9xbxT;  0.9x1x2.5x103

=0.18 m

r =

Condition de non poinconnement :

Nuso.o45xucxhxf;£

b

Avec :

U, : Périmetre du contour cisaillé sur le plan moyen du radier.
Uc =2(a; +by)

{31=a+h
b;=b+h"

U.=2(a;+b;)=2(@+h+b+h)=2%x(050+h+0.50+h) =2+ 4h
N, : Charge maximale appliquée par les voiles sur le radier, calculé a ’ELU.

Pour notre structure N,, = 2. 34 MN appliquée sur une voile de section (20 X 430)cm?
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N, < 0.045 X (2 + 4h) x h X 16.67
1.53h + 3h%2 = 2.34 > 0

onaura:h>0.66 m =>h>66cm

Pour satisfaire les quatre conditions, on prend une hauteur totale égale a h, = 0.65 m. Le
radier est constitué par un plancher renversé composé d’un systéme de poutres orthogonales
et une dalle pleine

Hauteur et épaisseur de la nervure hn :

L 520
—=—=52cm

>
hy 2 10 10

Epaisseur de la dalle :

h >£—52—0=26cm

D=0 20
Pré-dimensionnement des poutres :

Les dimensions des poutres doivent satisfaire les conditions suivantes :

0,3h < by < 0,4h [BAEL91]

L,—by L y by . be . by o
b < i [ 4 ’_X:I i A bl |
1 < min > 10 "
L=520 cm ; L,=540 cm
L, 430
b1§E=W=52cm h
b <Ly—b0_520—50_47
1="10 ~ 10 M ho
S
b; <47 cm on prend b; = 45cm b
) b
" %

b = by + 2b; =50+ 2 x 45 = 140cm
Figure 7.1 : dimensions de la poutre.

Déterminations des sollicitations :

Caractéristiques du radier :

H = 100 cm et surface du radier : S = 283.04 m?

Tableau 8.1 : récapitulatif des dimensions des poutres des redressements.

H h() bo bl B
Type des poutres [cm] [cm] [cm] [cm] [cm]
Poutre principale 100 40 50 45 140
Poutre secondaire 100 40 50 45 140
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Vérification de I’effet de sous pression :

Sous I’effet de la pression hydrostatique, on peut rencontrer le phénomene de soulévement du
batiment, pour cela on doit vérifier :

p>15XSXyXxZ

Ou:

P : poids du batiment.

S : surface du radier.

Z : ancrage du batiment dans le sol.

y : poids volumique de ’eau (y = 10 KN/m?3 )

59890.98 KN > 1.5 x 374.24 x 10 x 4.09

54066 KN > 13 545 KN Condition vérifiée
Calcul des moments fléchissant (Méthode B.A.E.L 91) :

On a obtenu les moments par logiciel robot.
ELU:

{MX appuis = —84.02 KN.m
M, traveé = 142.84 KN.m

My appuis = —57.675 KN.m
My traveé = 98.04 KN.m

ELS:

{MX appuis = —66.17 KN.m
M, traveé = 128.49 KN.m

My appuis = —43.66 KN.m
{My traveé = 72.30p KN.m

Sens xx :
En travée :

8.9.1.1.1. Calcule des ferraillages :

3
p=— = 280 _ 49737 < 0.259

" bxopxd?  100x14.17x372

Donc ; les armatures de compression ne sont pas nécessaires

a=125x(1-,/1-2p)=125%x (1 —-+yIT—2x0,0737) = 0,0959
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B=1-040a=1-0.4x%x0.075=0.961

At=_M_ _ 142.84x103
s Bxosxd  0.961x348x37

= 11.54 cm?

Soit: 6T16 = 12.07 cm? avec un espacement St = 15 cm/ml

Vérification a PELU :
Condition de non fragilité :(Art A. 4, 2,1/BAELY99) :
Apin = 0.23 xbxdxftfﬁz 0.23 X 100><37><%=4.46cm2

Apin = 4.46 cm? < A, = 11.54 cm? Condition vérifiée.

Espacement des barres :
L’écartement des barres d’une méme nappe ne doit pas dépasser les valeurs suivantes.

Armatures principales :

S; < min(2h; 25 cm ) (charge répartie + charge concentrée )

S; < min(2h;25cm) = 25 cm

St =10cm < 25 cm Condition vérifiée.

Vérification a PELS :
Position de 1'axe neutre :
(g) X y12 — 15 x Ag X (d — y1) = 50 X yl2 + 565.5 x yl — 42412.5

yl=9.71

Moment d’inertie :

I + 15 X (Agop X (d —yD)?) =

100x9.712
3

__ bxyl?
03

+15x (11.54 x (37 — 9.71)?)

= 132 060,74 cm*

Vérification des Contraintes dans le béton
Obc < Opc

Opc = 0.6 X frpg = 0.6 X 25 = 15 MPa

3
O =$><y1 = 225X 9.71 = 9,44 MPa
Opec = 9,44 MPa < o, = 15 MPa Condition
vérifiée.

Vérification des Contraintes dans les aciers :
05 < 0O
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3 = min (§ x f, ;110 X /2 * n) = min(266.66 ;196.77) = 196.77 MPa

3

Oy = T (d — yl) = 20 (37 - 9.71) = 186.91 MPa
os = 186.91 MPa < 64, = 196.77 MPa Condition non
vérifiée.
En appuis :
Calcule des ferraillages :

3
pn=—m = 802XI0  _ g 0433 < 0.259

" bxopxd?  100x14.17x372

Donc ; les armatures de compression ne sont pas nécessaires

a=125x(1-,/1-2n) =1.25x (1 —+v1—-2x0.0433) = 0,0553
B=1-0.4a=1-04x0.086=0.977

M 84.02x103
At=—"—=

= = = 6,67 cm?
Bxogxd 0.977%348x37

Soit : 6T14 = 9.23 cm? avec un espacement St = 15 cm/ml

Vérification a PELU :
Condition de non fragilité :(Art A. 4, 2,1/BAEL99) :
Apin = 0.23 xbxdxftfﬁz 0.23 X 100><37><%=4.46cm2

Apin = 4.46 cm? < A, = 6.67 cm? Condition vérifiée.

Espacement des barres :
L’écartement des barres d’une méme nappe ne doit pas dépasser les valeurs suivantes.

Armatures principales :

S¢ < min(2h; 25 cm ) (charge répartie + charge concentrée )

S¢ < min(2h;25cm) = 25 cm

St =15cm <25 cm Condition vérifiée.

Vérification a ’ELS :

Position de 1'axe neutre :
(g) X y12 — 15 x Ag X (d — y1)

yl =7.42

Moment d’inertie :

=29 415 % (A % (d — y1)?) =

3

100x7.422

T2 415 % (6.67 X (35 — 7.42)%)
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[ = 77 938,88 cm*

Vérification des Contraintes dans le béton :
Obc < U_Im

Ope = 0.6 X fiz5 = 0.6 X 25 = 15 MPa

3
Ope = —ser ¢ y] = 2217X10 o 7 42 = 6.29 MPa
I 77 938,88
Ope = 6.29 MPa < 0. = 15 MPa Condition
vérifiée.
Vérification des Contraintes dans les aciers :
05 < 0O
— . 2 .
& = min (5 x f, ;110 X /2 * n) = min(266.66 ;196.77) = 196.77 MPa
15XMger _ 15%66.17x103 _
Og = - X (d —yl) = T’:’B,BSX (35 — 742) = 188.18 MPa
os; = 188.18 MPa < o5 = 196.77 MPa Condition
vérifiée.
Tableau VII.3: Choix des armatures
As (Cﬂl) Asmin Choix Asadopte St
[cm?] [cm?] [cm?] [cm]

Sens En travée 9.34 4.46 6T16 12,06 15

%) " En appui 6.17 446 6T14 9.23 15

Sens En travée 8.29 422 5T16 10,05 20

-y) En appui 4.81 420 5T14 7.67 20
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Dessin de ferraillage :

/
Figure Schéma de ferraillage de radier sens (x-x)
T8
5T14
/ [ ] 1
/—w—u—!z 0O
— 3 [ 3 [ IL [ 3 [§
5T16

Figure: Schéma de ferraillage de radier sens (y-y)
Ferraillage de la poutre nervure :

Les sollicitations sont calculées par le logiciel RDM6suivant le chargement des
poutres

mentionnées auparavant.
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Les résultats des moments sont récapitulés dans le tableau suivant :

Tableau : Les résultats des moments

Moment Acal Amin choix Achoix
En travée 440.1 14.15 5.43 4T20 +4T16 20.61
En appuis -609.5 19.8 5.43 8T16 14.83
Dessin de ferraillage :
50 cm
F—
cad @8 q ’ ! P 8716
cad @8
100cm 1
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100cm

Figure :Dessinde ferraillaged’unepoutreprincipale
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CONCLUSION

Apres les difficultés rencontrées en élaborant cette étude, causées par le manque de

connaissance et la maitrise du logiciel et [’insuffisance du temps ;

En effet, nous pouvons dire que Le projet de fin d’études est une phase importante
dans le cycle de formation d’éleves ingénieurs, et c’est la meilleure occasion pour
[’étudiant de mettre en évidence ses connaissances théoriques acquises durant les cing

années.

Ce projet nous a permis d’'un coté d’assimiler les différentes techniques et
logiciels de calcul ainsi que la réglementation régissant les principes de conception et

de calcul des ouvrages dans le domaine du bdtiment.

Ceci se fait a partir de la lecture des différentes références bibliographiques et
surtout grdce au cotoiement d’ingénieurs et de chercheurs dans le domaine du génie
civil.

Nous avons appris a étudier une construction en béton armé ; cette étude doit

respecter les criteres et les prescriptions imposées par les codes et les reglements.

L’utilisation du logiciel afin d’interpréter les résultats qui nous on permis

d’aboutir au ferraillages des différents élements de construction.

L’ingénieur en génie civil a proposé des solutions raisonnables ; et sur le terrain
d’une maniere générale une conception justifice en tenant compte de la sécurité,

[’économie et le confort.

Enfin, nous espérons que ce modeste travaille sera un point de départ pour

d’autres projets de fin d’études et sera complété et enrichi.



