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Résumé
Dans ce projet, nous avons préparé une analyse technique d'un immeuble résidentiel en béton

armé composé d'un rez-de-chaussée et de 8 étages. Le batiment a été congu conformément aux
réglementations parasismiques algériennes actuelles (RPA 99 V2003) et aux directives de la zone
sismique (I1a), en utilisant des murs de contreventement et une analyse de la zone sismique.

La conception et le dimensionnement des éléments structurels et non structurels ont été réalisés
conformément aux reglementations parasismiques algériennes (RPA 99 VV2003) et aux normes
architecturales francaises (B.A.E.L 91), pour les charges permanentes et les charges
d'exploitation.

Notre projet se compose de six sections principales:

1 .Une description générale du projet, des caractéristiques géotechniques et techniques, ainsi que
des caractéristiques solides de la toiture du sous-sol.

2 .Une phase de conception préliminaire des éléments de résistance tels que les planchers, les
poutres, les escaliers et les murs.

3 .Une étude des éléments non structurels tels que les poutres, les escaliers, les murs extérieurs,
les balcons et les planchers.

4 .Une étude du comportement dynamique en utilisant le logiciel ETABS ANALYSIS
STRUCTURAL pour la modélisation de la structure.

5 .Le dimensionnement des éléments structurels tels que les fondations, les murs porteurs et les
colonnes.

6 .La conception et I'étude de la structure porteuse avec une conclusion générale.

Mots-clés : Batiment En Béton Armé, RPA 99 V2003, ETABS, Etude Dynamique.

X1



Abstract

In this project, we have prepared a technical analysis for a residential building made of
reinforced concrete comprising a ground floor and 8 floors. The building was designed according
to the current Algerian seismic regulations (RPA 99 V2003) and seismic zone directives (11a),
utilizing shear walls and seismic zone analysis.

Design and reinforcement calculations for both structural and non-structural elements were
carried out according to Algerian seismic regulations (RPA 99 VV2003) and French architectural
standards (B.A.E.L 91).
Our project consists of six main sections:

.1A general description of the project, engineering, geotechnical, and technical characteristics,
along with the solid characteristics of the upper roof of the basement.

.2Preliminary design stage of resistance elements such as slabs, beams, stairs, and walls.

.3Study of non-structural elements such as beams, stairs, exterior walls, balconies, and floors.
.4Dynamic behavior study using ETABS ANALYSIS STRUCTURAL software for structural
modeling.

.SReinforcement of structural elements such as foundations, bearing walls, and columns.

.6Design and study of the primary structure with a general conclusion.

Keywords:
Reinforced Concrete Building, RPA 99 V2003, ETABS, Dynamic Study.

X1



Introduction Générale




Introduction Générale

Le génie civil est un ensemble de disciplines alliant diverses techniques ; dont la mission
fondamentale est de permettre la conception et par la suite la réalisation d’ouvrages. De nos jours,
la construction connait un grand essor dans la plupart des pays et trés nombreux sont les
professionnels qui se livrent a I'activité de batir dans le domaine du batiment ou travaux publics.

L’¢tude des structures est une étape clé et un passage obligé dans ’acte de batir. Cette
étude vise a mettre en application les connaissances acquises durant les cing années de formation
d’ingénieur a travers 1’étude d’un ouvrage en béton armé.

Les masters et les ingénieurs civils s’occupent de la conception, la réalisation,
I’exploitation et la réhabilitation d’ouvrages de construction et d’infrastructures urbaines dont ils
assurent la gestion afin de répondre aux besoins de la société, tout en assurant la sécurité des
usagers et la protection de I’environnement.

Lors d’un tremblement de terre séveére, il a été constaté que de nombreux batiments a
voiles en béton armé ont bien résisté sans endommagement exagéré. Mais a part leur rble
d’éléments porteurs vis-a-vis des charges verticales, les voiles (ou murs de contreventements) en
béton armé correctement dimensionnés, peuvent étre particulierement efficaces pour assurer la
résistance aux forces horizontales, permettant ainsi de réduire les risques.

Le développement économique dans les pays industrialisés privilégie la construction
verticale dans un souci d’économie de I’espace. Avec la croissance démographique assez rapide
en Algérie et l'espace urbain libre se fait de plus en plus rare, les autorités algériennes
commencent a opter pour la construction verticale. Pour ces derniéres causes, on a décidé d'opter
pour le théme dont l'intitulé est « Etude d’un batiment en béton armé (R+08 avec sous-sol).«

Chaque étude d'un ouvrage doit respecter certains critéres et atteindre des buts pour
assurer une meilleure utilisation de cet ouvrage:

-La sécurité (le critere le plus important): assurer la stabilité de 1’ouvrage.

-L'aspect économique: sert a diminuer les couts du projet (les dépenses).

-Confort de l'utilisateur.

-Esthétique.

Notre travail est constitué de six chapitres:

Le Premier chapitre consiste a la présentation compléete du batiment, la définition des
différents éléments et le choix des matériaux a utiliser, et la présentation des différentes

hypothéses de calcul.



Introduction Générale

Le deuxieme chapitre présente le prédimensionnement des éléments principaux (tel que
les poteaux, les poutres et les voiles...etc.).
«Le troisieme chapitre présente le calcul et le ferraillage des éléments non structuraux.
sLe quatriéme chapitre consiste a I'étude sismique du batiment, la détermination de
I'action sismique et les caractéristiques dynamiques propres de la structure lors de ses vibrations.
L’étude du batiment sera faite par I’analyse du modéle de la structure en 3D a l'aide du logiciel.
«Le cinquieme chapitre se portera sur le ferraillage des éléments structuraux.

«Le sixiéme chapitre consiste a I'étude de I'infrastructure de I'ouvrage.



Chapitre 1

Presentation et Description

de I’Ouvrage




Chapitre I Présentation et Description de I’Ouvrage

I-1 : Présentation Générale :

Notre étude concerne un batiment a usage mixte relativement peu élevé(R+8), situe dans la
wilaya de Mila et classé selon RPA 99 version 2003 comme zone sismique moyenne (zone 11-A),
Le site se caractérise par la présence de couches d'argile brun verdatre et de petites couches de
gres, formant la majeure partie du sol.

I-2 : Description de I’ouvrage :

I-2-1 : Caractéristiques géométriques :

Dimensions (M)
longueur totale du Batiment 28.88
Largeur totale du batiment 21.30
Hauteur du RDC 3.40
Hauteur d’étage 3.06

Tableaul-1 : caractéristiques géométriques du batiment
I-3 : Eléments de ’ouvrage :
1-3-1 : Ossature :

La stabilité transversale et longitudinale de ce batiment est garantie par des portiques
constitués de poutres et de poteaux encastrés les uns dans les autres, ainsi que par des voiles de
contreventement assurant une rigidité adéquate a l'ouvrage, capable de résister aux efforts
horizontaux et verticaux.

I-3-2 : Planchers :

Les planchers sont des éléments horizontaux dits "diaphragme'™ qui assurent la
fonctionnalit¢ de I’ouvrage et qui permet la transmission des efforts aux ¢éléments de
contreventement.

e Un plancher doit étre résistant aux charges verticales et horizontales.

e Un plancher doit assurer une isolation phonique et thermique des différents étages.

Pour notre cas, le plancher est de type corps creux d’épaisseur 20 cm (16+4) avec poutrelles

coulées sur place et dalle de compression de 4 cm d’épaisseur.
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1-3-3 : Escalier :
Le batiment est équipé d'un escalier droit.

1-3-4 : Balcons :

Les balcons seront construits en utilisant des eléments creux et des dalles pleines.

1-3-5 : Acrotére :

Il s'agit d'un élément en béton armé d'une hauteur de 100 cm.

1-3-6 : Magonnerie :

Les murs extérieurs : seront constitués de doubles parois en briques d'une épaisseur de 10cm.
Les murs de séparations intérieurs : seront réalisés en cloisons en briques creuses de 10 cm
d'épaisseur.

I-3-7 : Revétement :

Les finitions seront réalisées comme suit:

-Utilisation de carrelage fixé pour les sols et les escaliers.

-Céramique pour les salles de bains et utilisation de ciment pour les murs extérieurs.

- Utilisation de platre pour les finitions des murs intérieurs et des plafonds.

I-3-8 : Systéme de coffrage :

On opte un coffrage classique en bois pour les portiques et un coffrage métallique pour les
voiles.

I-4 : Elément constitutif de I'infrastructure :

Le type de fondations est choisi en fonction de I'importance de la structure (ou des
surcharges) et de la nature du sol.

I-5 : Caractéristiques mécaniques des matériaux :

I-5-1 : Béton :

Le béton est composé d'un mélange d'eau, de ciment et d'agrégats (sable et gravier) et se
distingue par sa résistance a la compression apres 28 jours. Cette résistance varie en fonction de
la granulométrie, du dosage en ciment, de la quantité d'eau dans le mélange et de I'age du béton.
Ce mélange est conforme aux normes BAEL91 et aux modifications apportées au RPA99 en
2003.
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Par exemple, les proportions habituelles des composants pour chaque metre cube de béton sont
les suivantes :
e Agrégats (sable 0/5, gravier 5/25)
v' Gravier : 800 litres
v’ Sable : 400 litres
e Ciment: 300 a 400 kg \ m3

e Eau pour le melange : 150 a 200 litres

a) Résistance caracteéristique du béton a la compression :

Les propriétés du béton sont déterminées par sa résistance a la compression apres 28
jours, cette résistance est appelée "résistance caractéristique a la compression™ et est
symbolisée par fc28.

Lorsque le béton ayant un age j inférieur a 28 jours est soumis a une charge, sa résistance a la

compression est calculée comme suit (Article 2-1-11 des régles BAEL 91).

= JSCs _
: CJ_(4,76+0.83j)MPa pour fcj <40 MPa

o — L — )
(1,4+0,95+0.83)

pour fcj <40 MPa

"Pour le présent projet, nous adopterons : fc28 = 25 MPa"

b) La résistance caractéristique du béton a la traction :
La résistance du béton a la traction est faible. Elle représente environ 10 % de la résistance
a la compression. Elle est conventionnellement définie par la formule suivante :
Ftj = 0.6 + 0.06fcj (BAEL 91)
Pour j=28j,ona: ftj = 0.6 + 0.06 (25) = 2.1 MPa

c) Module de déformation longitudinale :
Il'y a deux modules de déformation longitudinale.

e Le module de déformation instantanée :

La durée d'application de la contrainte normale est inférieure a 24 heures a I'dge de j (jours).
Eij = 11000 (fcj)*/3 MPa.
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Pour Fcj = 25 MPa, on a : Eij = 32164,2 MPa

e Module de déformation différée :

Il permet de calculer la déformation finale du béton (déformation instantanée augmentée du
fluage).
Evj = 3700(fcj)/3 MPa,
Pour Fcj = 25 MPa => Evj = 10818,86 MPa
d) Module de déformation transversale :

Sa formule est :
_ E
T 2(14v)

E : module de Young
V : Coefficient de poisson

e Le coefficient de Poisson v :

C'est le rapport entre la déformation relative transversale et la déformation relative longitudinale,
et il est calculé comme suit :
v" Pour I'état limite ultime (ELU) : le coefficient de Poisson (v= 0) pour calculer les
contraintes en considérant que le béton est fissure.
v" Pour I'état limite de service (LES) : le coefficient de Poisson (v=0.2) pour calculer les

déformations en considérant que le béton n'est pas fissuré.

e) Etats limites :
IIs correspondent aux diverses conditions de sécurité et de bon comportement en service pour
lesquelles une structure est calculée ; ils se classent en deux catégories :

e Etats limites ultimes :

Correspond a la limite :
o Soit par perte d'équilibre statique (basculement)
o Soit par perte de stabilité de forme (flambage)

o Etsurtout par perte de résistance mécanique (rupture) conduisant a la ruine de l'ouvrage.
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La contrainte limite ultime de résistance a la compression est donnée par :

0.85fc,g
F bc = #
yb = 1.15 Situation accidentelle
yb = 1.5 Situation courante
Avec : yb : coefficient de sécurité ;

% 0,85 devient 0,80 quand les conditions de bétonnage deviennent sévéres.

0 : Coefficient d’application des actions considérées :

0 = 1, sila durée d’application des actions est supérieur a 24h

0 = 0,85, sila durée d’application des actions est inférieure a 24h
a28j,ona: fp. =14,2 MPa

e Diagramme "‘contrainte — déformation" du béton a ’ELU :

0.85 feoq
Iy

> Ebc

Figure 1 : diagramme ""contrainte - déformation"

e Etats limites de services :
Ce sont les situations ou les conditions normales de fonctionnement et de durabilité
sont dépassées, et comprennent les situations limites de fissuration et de déformation
sous la charge spécifiée comme suit :
opc =0,6fc28 ——  0,,=0,6%x25=15MPa
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e Diagramme "‘contrainte - déformation™

=

Fbr A

> Ehel
Figure 2 : diagramme "‘contrainte - déformation" du béton a I’E.L.
f) Contrainte limite de cisaillement a PE.L. S :
BAEL91 modifié en 99 (ART 5-1) La contrainte de cisaillement est donnée par 1’expression
suivante :
v,
“bd
Cette contrainte doit respecter les conditions limites suivantes :

T

e Cas de fissuration non préjudiciable :
T <min{0.2f;/y,,5MPA}

e Cas de fissuration préjudiciable et trés préjudiciable :
T <min{0.2f;/y,,5MPA}

I-5-2 Acier:
a) Généralités :
L'armature dans le béton armeé se compose de barres en acier qui se distinguent par leurs nuances
et leurs états de surface (RL, HA).
e Les barres lisses FeE215 et FeE235 représentent respectivement des limites
d'élasticité garanties de 215 MPa et 235 MPa.
e Les aciers a haute adhérence FeE400 et FeE500 correspondent respectivement a des
limites d'élasticité garanties de 400 MPa et 500 MPa.
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e |l existe également des treillis soudés de type TS520.

b) module d*élasticité longitudinale de I'acier est supposé étre égal a :
Le module d’¢lasticité longitudinale de 1’acier est pris égal a :

E; = 2.10°MPA
c) Coefficient de poisson des aciers :
Il est pris égal a : v=0.3
d) Contraintes limites :
Contrainte limite a I’ELU :

Og=—
st Vs

Avec :o,: contrainte d’élasticité de I’acier
¥s. coefficient de sécurité
¥s = 1.15situation durable
ys = situation accidentelle

e Contrainte limite a ’ELS :

Il est nécessaire de réduire le risque de fissures. Pour limiter I'ouverture de ces derniéres, nous

devons restreindre les contraintes dans les armatures tendues sous I'action des sollicitations de

service.

Selon les regles BAEL 91 (A, 4, 5, 3), trois cas de fissures sont distingués.

1) Fissuration peu nuisible : No verification is necessary because the pressure is not
subject to any limitations.

2) Fissuration préjudiciable : En cas d'éléments exposés aux intempéries, il y a un risque
d'infiltration. 05t = min{2/3f,; max (0.5f,;110,/nf;;)}

3) Fissuration tres préjudiciable : milieu agressif.

5t = 0.8min{2/3f,; max (0.5£,;110,/nf;;)}

Ou n =coefficient de fissuration qui dépend de type d’acier :

10
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n = 1.3 pour les HA < 6mm
n = l.6bpour les HA > 6mm
n = 1pour les ronds lisses

e Diagramme contrainte déformation :

La -
'y

Je
¥s

fe
-10%p Es

A

€5

+10%6g

fe
¥s

Figure 3 : diagramme "'contrainte - déformation"

I -5-3 Protection des armatures :

Dans le but d'assurer un bétonnage correct et de protéger les armatures contre les effets des
intempéries et des agents agressifs, il est nécessaire de veiller a ce que I'enrobage "c" des
armatures soit au moins égal a :
S c=25m=>

Les éléments exposés aux ef fets de la mer, que ce soit les vagues, les embruns ou le brouillar
% c=23cm=>

Les composants qui interagissent avec un liquide (réservoirs, tuyaux, canalisations).
.

% ¢ > 1cm = Les murs dans les zones de condensation.

-1l est impératif de garantir strictement le recouvrement du renforcement pendant I'exécution.

11
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Chapitre 11

Pré-dimensionnement et Descente de Charge

I1-1- Détermination des charges et surcharges (DTR B.C.2-2) :

Pour pré-dimensionner les éléments (planchers, acrotéres, poteaux...), on doit d'abord

déterminer le chargement selon le reglement.

11-1-1 Charges permanentes :

a) Plancher « terrasse » :

On a, la charge G = pe

p . Poids volumique :

e: I’épaisseur de 1’élément

Ainsi, voici le tableau suivant :

Tableau II.1: charges et surcharge du plancher terrasse

N’ Eléments Epaisseur Poids volumique Charges

(m) (KN/m3) (KN/m?)
1 Couche de gravier 0.05 17 0.85
2 Etanchéité multicouche 0.02 6 0.12
3 Béton en forme de pente 0.06 22 1.32
4 Feuille de polyréane / / 0.01
5 Isolation thermique 0.04 4 0.16
6 Dalle en corps creux (16+4) 14 2.8
7 Enduit de platre 0.02 10 0.2

G=5,46

- S ] Nt s e T T 1
L:\.--\.--\.--\.--.--\.--\.--\.--\.--.--\.--\.--\.--\.--.--\.--\.--\.--\.--. ------ 1 / /‘//
,f /,y;;gf / M — 2
AP .. iy .. .. .. 3 .. .. .. .. .. .. .. .. .. .. L e e e e e e RN ! 4
:liilP:liilP:liilP)iil")iil*)iil")iil
<<<<<<<<<<<<<<<<<<<<<<<<<<<<<<<<<<<<<<<<<<
>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>>
4 4 4 4 4 4 4 4 4 4 4 4 4 4 —— q
5
— 0
mmmmmmmmmmmmmmmmmmmmmmmmmmmmmmmmmmmmmmmmm vl
Bt e e o A s g o P A P o A s g o P A s P s s g P P g M ?

B T R T T T T T Ty Y T
P g g 1Ry i g 1 1Sy g 1 1 1 g g s 1 1Ry g g 1 1 iy g™ e 1 1y g g™ e 1 1 g g™ 1 1 iy

Figure.Il — 1 : Eléments constituants le « plancher-terrasse ».
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b) Plancher ""étage — courant:

Pré-dimensionnement et Descente de Charge

N’ Eléments Epaisseur Poids Charges
(M) volumique [KN/m? ]
[KN/m3 ]
1 Revétement en Carrelage 0.02 22 0.44
2 Mortier de pose 0.02 20 0.4
3 Couche de sable 0.02 18 0.36
4 Dalle en corps creux 0.2 14 2.8
5 Enduit de platre 0.02 10 0.2
6 Cloisons de séparation 0.1 9 0.9
interne
G=5.10

Tableau I1. 2 : Charges et surcharge des étages courants

[ §
|

Figure.Il — 2: Eléments constituant le plancher « étage — courant »
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c) Dalle pleine:

N’ Eléments Epaisseur Poids Charges
(m) Volumique (KN/m?)
(KN/m3)
1 Revétement en carrelage 0,02 2 0,44
2 Mortier de pose 0,02 20 0,40
3 Couche de sable 0,02 18 0,36
4 Dalle pleine en béton 0,15 25 3,75
5 Enduit en mortier ciment 0,02 22 0,44
G =5,39

Tableau I1. 3 : Charges et surcharge du plancher dalle pleine

RN NN NN NN NN NN

€ €4 € a4 €44 € 4 €8 d €44 € 4 €44 € 44 ]
R R R B S R S S T T S
I N I I I R R R S N D I I S S O ST I T R R

proe s o el
i Mt A uﬂ‘ﬁ\ﬁ\ﬁ\ﬁuﬁﬂ\ﬂ\ﬁ\ﬁuﬁ\‘ﬂ
b Al e al el al Al s el al il
T T e Rt LIV e

e e o ) e e
................................................

5
5

=
i 5
B —
v

-

Figure. 11-3 : EIéments constituant la dalle pleine.
d) Maconnerie:

®,

< Murs extérieurs:

N’ Eléments Epaisseur Poids Charges
(M) volumique KN/m?]
[ KN/m3]
1 Enduit de ciment 0,02 22 0,44
2 Briques creuses 0,1 9 0,9
3 Lame d’aire 0,05 - -
4 Briques creuses 0,1 9 0,9
5 Enduit de platre 0,02 10 0,2
G=244

Tableau Il. 4 : Charges et surcharge du mur extérieure

15
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b =

LI N N

Figure. 11-4 : Coupe verticale d’un mur extérieur.

« Murs intérieurs:

N’ Eléments Epaisseur Poids Charges
(M) volumique [ KN/m?]
[ KN/m3]
1 Enduit en platre 0,02 10 0,2
2 Briques creuses 0,1 9 0,9
3 Enduit en platre 0,02 10 0,2
G=14

Tableau 11. 5 : Charges et surcharge du murs intérieurs

Figure.l1-5 : Coupe verticale d’un mur intérieur.

e) L’acrotére : 25
+—p
La charge permanente de 1’acrotere est déterminée comme suit : f‘
7
S=(1x0.1)+ (0.15 x 0.1) — ""ﬁﬁ 100
10

S$=0,11275m? — .
Gae =p XS \l\-

N
Gge = 0.07275 x 25 = 1.819KN /m J v

Figure.l1-6 : Coupe verticale de I’acroteére.

16
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f) Balcon en dalle pleine :

o

N Eléments Epaisseur Poids Charges
(m) Volumique (KN/m?)
(KN/m3)
1 Revétement en carrelage 0,02 2 0,44
2 Mortier de pose 0,02 20 0,40
3 Couche de sable 0,02 18 0,36
4 Dalle pleine en béton 0,15 25 3,75
5 Enduit en mortier ciment 0,02 22 0,44
5.39
Tableau Il. 6 : Charges et surcharge Balcon en dalle pleine
1
2
3
4
5
Figure- 11-7 : EIéments constituant la dalle pleine.
g) Les Charges permanents des voiles :
N’ Elements Epaisseur Poids Charges
(m) Volumique (KN/m?)
(KN/m3)
1 Béton armé 0,25 25 6,25
2 Enduit de platre 0,02 10 0,2
3 Enduit de ciment 0,02 22 0,44

Tableau I1. 7 : Charges et surcharge permanents des voiles
Avec :
Gvoile,,,= 6,25 + 0,2 + 0,44 = 6,89 KN/m?
Gvoile;,;= 6,25 + 0,212 = 6,65 KN/m?
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Pré-dimensionnement et Descente de Charge

11-1-2 : Surcharges d’exploitations :

Eléments Surcharges
= Acrotere 1KN/m?
= Plancher terrasse inaccessible 1KN/m?
= Plancher étage courant (habitation) 1.5KN/m?
= Plancher étage courant (Bureaux) 2.5KN/m?
= Les escaliers 2.5KN/m?
= Plancher bas d’étage RDC 3.5KN/m?
= Balcons 3.5KN/m?

11-2/ Pré dimensionnement :
11-2-1/ Planchers :

Les planchers sont constitués de corps creux reposant sur les poutrelles qui seront a leur tour

Disposées suivant les petites portées.

Ils assurent une isolation thermique et acoustique entre les différents étages.

La hauteur d’étage doit satisfaire la condition suivante :

AVec :

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

hep > 5oe

hs,: hauteur totale du plancher.

Dans notre cas :
L=445cm htpz 19.78 cm

——)
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Conclusion :
On opte pour une hauteur de plancher de (20 cm) soit (16+4) qui sera valable pour

tous les étages.

Hauteur de I'entrevous
16cm

Entraxe du montage

FigureIl .8 : plancher étage courant
1 : Dalle de compression
2 : Corps creux
3 : Poutrelle
11-2-2/ Poutres :
Ce sont des éléments en béton armé coulés sur place dont le rble est I’acheminement des
charges et surcharges des planchers aux éléments verticaux (poteaux et voiles). D’aprés le
BAEL 91, les dimensions d’une section rectangulaire simplement appuyée sont :
% Hauteur :
L/15<h <L/10
Avec, L : la portée libre de la poutre.
% Largeur :
0,4h <b <0,7h
a) Poutres secondaires :
Limax!15 < hy < Ly 110
(445-40) /15< h, < (445-40) /10
27< h, <40,5

30cm

35¢cm

19




Chapitre |1

Pré-dimensionnement et Descente de Charge

h:=30,35,40 cm

On prend : h;=35cm

«» Largeur :

0,4h < b <0,7h

14 <b <245

On prend: b =30 cm

b) Poutres principales :
% Hauteur :

Limax/15 < hy <Lypax 110
(490-30) /15 <h t <(490-30) /10
30,66 <h, <46

ht = 30, 35, 40,45 cm
On prend : hy =40 cm
«» Largeur :

0,4h < b <0,7h
16<hb<28

On prend b =30 cm

c) Veérification (RPA99 Art 7-5-1):

Les poutres doivent respecter les dimensions ci-apres :

b >20cm
h >30cm
h/b <4

30cm

40cm

Poutres principales

Poutres secondaires

Vérifié oui/non

Hauteur (cm) 40 =30 35>30 Oui
Largeur (cm) 30>20 30 >20 Oui
Hauteur/largeur 1.6<4 1.2<4 Oui

On adoptera les dimensions suivantes :

(30x 35) cm.cm pour les poutres secondaires

(30x 40) cm.cm pour les poutres principales

20
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11-2-3 : Poteaux :

Le pré dimensionnement des poteaux se fait par la descente de charges pour le poteau le
plus sollicité.
Les poteaux sont pres dimensionnés a I’ELS en compression simple en supposant que seul le
béton reprend I’effort normal Ns tel que : Ng = G + Q
La section transversale du poteau le plus sollicité est donnée par : A, = N/
Avec : g, : contrainte limite de service du béton en compression
0, = 0.6 fc28 = 15 MPa
N;: effort normal maximal a la base du poteau déterminé par la descente de charge.
a) Calcul de ’aire du plancher revenant au poteau le plus sollicité (C2).
S1=2,225% 2,45 =5,45125 m2
S2=2,225x2,30=5,1175m2
S3=2,3x2,1=4,83m2 ||
S4=2,45x2,1=5,145m2
D'ou: St=S1+ S2 + S3 + S4 = 20,54375 m2
Avec St : surface brute. S1

S2 S3

S1 54

FigureIl .9 : Poteau le plus sollicité
k
b) Calcul du poids propre des poutres revenant au poteau (C2):
o Poutres principales :
o Gpp=
0,3x0,4x25x4,75
Gpp= 14,25 KN
Avec : r = 25KN/m°

o Poutres secondaires :

Gps= 0,3x0,35%25%4,525

D'ou : G, =G

p +Gys = 14,25 + 11,878125 = 26,128125 KN

¢) Calcul du poids propre des planchers revenant au poteau (C2):

++ Plancher terrasse inaccessible:

Gpe= St X Gpy
Gye = 13,87 5,46

Dol : Gy = 112,168875 KN
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% Plancher courant :

Gpe= St X Gpe

Gpc=13,87% 5.1=104,773125KN
Dol : Gp=104,773125KN

d) Calcul du poids propre des poteaux :

Poteau d’étage courant ................ Gpor= 25%0,3%0,35x3,06 = 8,0325 KN
Poteaude RDC : ................ Gpor = 25%0,3 X0,35x3,4 =8,925 KN

e) Calcul des surcharges d’exploitation :

Plancher terrasse inaccessible ............. Q=20,54x1=120,54375 KN
Plancher d’étage courant (Bureaux).........Q =20,54x2,5 = 51,359375 KN
Plancher étage courant (habitation)......... Q=20,54x1,5 = 30,815625 KN
Plancherde RDC ....................... .. Q=20,54x2,5 =51 ,359375 KN

11-2-4 Loi de dégression des charges d’exploitation :

Les régles de BAEL91 nous recommandent une dégression de charges d’exploitation et ceci
pour tenir compte de la non simultanéité du chargement sur tous les planchers (surcharges
différentes) Soit : QO, la charge d’exploitation sur la terrasse couvrant le batiment.
Q1,0Q2,Q3...... Qn, les charges d’exploitation respectives des planchers des étages 1,2,
3...... n numeérotés a partir du sommet du batiment

On adopte pour le calcul les points d’appui les charges d’exploitation suivantes :

Qo
Q1
20=20Q
Qs 21=0Q¢+Qq
22=Qo+0.95(Qo + Q1)
Qs 23=Q0+0.9(Qo +Q1+Q3)
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Pré-dimensionnement et Descente de Charge

«+ Coefficients de dégression de surcharge :

Niveau

10 9 8

7 6 5 4 3 2 1

coeff

1 1 0,95

0,9 | 0,85 0,8 0,75 0,714 {0,688 | 0,67

Q0 = 20,54 KN

Q0 + Q1 =49,81484375 KN

QO + 0,95 (Q1 + Q2) = 76,008125 KN

Q0 +0,9 (Q1 + Q2 + Q3) = 99,11984375 KN

Q0+0,85(Q1+Q2+ Q3+

Q4) = 119,15 KNQO + 0,8

(QL+Q2+...Q5 =

136,0985938 Q0+ 0,75 (Q1

+Q2 +.Q6) =

152,68,94805 KN

Q0+0,714(Q1+Q2+....... Q

7)=168,94805 KN

Q0 + 0,688 (Q1 + Q2 +......Q8) = 199,4760625 KN

FigureIl .10 : Poteau le plus sollicité
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Pré dimensionnement et Descente de Charge

Dimension des sections du poteau (C2) :

Effort Section des poteaux
Charges permanentes en (KN) Charges d’exploitations
tranchant | (cm?)
Poids Poids Poids
Niveaux planchers poteaux | poutres |G Geum coeff  [Q Qcum N=Gc+ Smin Sado

Qc
9 112,168875 0 26.128125 |138,297 138,297 1 20554375 |20,543750  [158,84075  |105,8938333 30x35
8 104,773125 8,0325 26.128125 [13g93375  |277,23075 0.95  [30,815625 |49,8148438 |327,0455938 |218,0303958 30x40
7 104,773125 8,0325 26.128125 |138,93375 416,1645 0.9 30,815625 |76,008125 492,172625 |328,1150833 30x40
6 104,773125 8,0325 26.128125 |138,93375 555,09825 0.85 30,815625 [99,1198438 |654,2180938 |436,1453958 30x40
5 104,773125 8,0325 26.128125 |138,93375 694,032 0.8 30,815625 |119,15 813,182 542,1213333 30x40
4 104,773125 8,0325 26128125 [138,93375 83296575 075 30,815625 |136,098594 |969,0643438 |646,0428958 30x40
3 104,773125 8,0325 26.128125 |138,93375 971,8995 0.714 30,815625 |152,554138 |1124,453638 |749,6357583 40x50
2 104,773125 8,0325 26.128125 |138,93375 1110,83325 0.688 30,815625 |168,94805 1279,7813 853,1875333 40x50
1 104,773125 8,925 26.128125 |139,82625 1250,6595 0.67 51,359375 |199,476063 |1450,135563 |966,7570417 50x60

Tableau II.8: Récapitulatif de la descente des charges sur le poteau le plus sollicite.




Chapitre 11

II -3Verification selon le RPA99 version2003 :

Pré dimensionnement et Descente de Charge

Les dimensions de la section transversale des poteaux doivent satisfaire les conditions suivantes :

/

/

s 7

_.-_

Min (b1, h1) > 25cm
Min (b1, h1) > 30cm
1/4<bl/h1 <4

hi I

Section I-1

Figure 11.11: Coupe de voile en élévation.

...... en zone [ et 11

.......... en zone II1I

Section II-IT

Poteaux Conditions exigées par ) )
Valeurs calculées observation
(bxh) RPA99 ver 2003
. Min (b1, hy) >25cm Min (b, hy) =50cm Condition vérifiée
Min (b, hy) >he/20 he/20 = 17cm Condition vérifiée
50x60 cm _ S
1/4<b1/h;<4 bi/h;= 0,83 Condition vérifiée
Etages Min (by, hy) >25¢cm Min (b1, hy) = 40cm Condition vérifiée
courants - — . P
Lére ot Heme Min (b, hy) > he/20 he/20 = 15,3cm Condition vérifiée
40x50 em 1/4<by/hy<4 by/hi= 0,8 Condition vérifice
Etages Min (b, hy) >2cm Min (b, hy) =30cm Condition vérifiée

courant 3éme

au 6éme Min (bs, hy) > he/20 he/20 = 15,3cm Condition vérifiée
30x40 cm

1/4<b;/h;<4 b;/h1=0,75 Condition vérifiée
Etages Min (by, h1) >25c¢m Min (by, hy) =30cm Condition vérifiée

courant 7éme

au 8eme

Min (by, hy) > he/20

he/20 = 15,3cm

Condition vérifiée

30x35 cm

1/4<b1/hi1<4

b1/h1: 0,857

Condition vérifiée




Chapitre 11 Pré-dimensionnement et Descente de Charge

o Vérification d’effort normal réduit (Art 7.4.3.1) :
Pour éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitations d'ensemble dues au séisme,

I’effort normal de compression de calcul doit étre limité par la condition suivante :
Np

c-chS

V= <03

Nd : désigne I'effort normal de calcul s'exercant sur une section de béton.
Bc : est l'aire (section brute) de cette derniere.

fc28 : est la résistance caractéristique du béton.

s Pour le poteau de (50x60) cm.cm :

1450,14

S0 %60 X 25 0.0193352 < 0.3...... e v vennu CV

% Pour les poteaux de (40x50) cm.cm :

1279,78

s Pour les poteaux de (30x40) cm.cm :

969,06

7030355 = 0032302 <03 OV

% Pour les poteaux de (30x35) cm.cm :

327,05

—— =10,0124590476.................CV
30 x 35 x 25
e Veérification au flambement :

Le flambement est un phénomeéne d’instabilité de la forme qui peut survenir dans les
élémentscomprimés des structures lorsque ces derniers sont élancés suite a I’influence

défavorable des sollicitations.

Avec :

L¢: longueur de flambement (L = 0,7 Ly).
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Chapitre 11 Pré-dimensionnement et Descente de Charge

I : rayon de giration (i = m )
Lo : hauteur libre du poteau ;
S : section transversale du poteau (b x h).

| : moment d’inertie du poteau (I = bh*/12).

| : Elancement du poteau ;

I= L /ipi, telque: iy, = /l“‘%

= Poteau (50x60) : Lo=3,40 —» A =13,74£50.......... CVv

» Poteau (40x50) : Lo=3,06 —» A=14,84£50........... CVv

= Poteau (30x40) : Lp=3,06 —» A =18,55<50............ Ccv
= Poteau (30x40) : Lo=3,06 —» A=21,21 <50................ Ccv

Sections adoptées :
e 50x60 cm pour les niveaux (RDC).
2éme

e 40x50 cm pour les niveaux (1% et étage).

e 30x40 cm pour les niveaux (du 3°™ au 6°™ étage).

e 30x35 cm pour les niveaux (du 7°™ au 8°™ étage).

Conclusion :
Puisque toutes les conditions sont verifiées, les dimensions adoptées pour les

poteaux sontconvenables.

11-4 Voiles :

Les voiles sont des éléments en béton armé (préfabriqué) ou coulés sur place et ils sont destinés a
assurer la stabilité¢ de I’ouvrage sous I’effet des actions horizontales et a reprendre une partie des

charges verticales.

he max

=720
he max = h-ht = 408-20 = 388 [cm].
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Chapitre 11 Pré-dimensionnement et Descente de Charge

Avec h : hauteur libre d’étage

ht : épaisseur du plancher

D’oua > %zchm en prend a = 25 [cm].

n| T

Coupe A-A
LJ L A
\ L 4 a

* Figure II.12: dimensionnements d’un voile

; | ) ad u
- AN~
zi, i ‘\\ ‘ *l——l/( s
g - >
i T =
P I'/ { \\ |
v ; l,',‘_’,,‘__ |A] \\ -+
!km{joﬁ :

Ferraillage des voiles

e Conclusion :

L’¢épaisseur adoptée pour les voiles est de 25 cm

e Veérification de la largeur : (Art 7.7.1)

Les éléments satisfaisant a la Condition suivante seuls considéré comme étant des Voiles.

Lmin = 4a

Dans notre cas L min= 120 [cm] > 4”25 =100[cm] P (Condition Vvérifiée).
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Chapitre Il Ferraillage des EIéments Non Structuraux

111 Calcul des éléments non structuraux :
I11-1 Calcul de ’acrotére :

L’acrotere est un €lément en béton armé qui assure la sécurité totale au niveau de la terrasse.
Elle est assimilée a une console encastrée dans le plancher terrasse dont le ferraillage se calcule
sous I’effet de deux efforts et sera déterminé en flexion composée avec compression.

L’acrotere est sollicité par :
e Un effort normal (G) di a son poids propre,
e Un effort horizontal (Q) di a la main courante engendrant un moment de renversement

(M).
Le calcul se fera pour une bande de 1m dans la section d’encastrement.

> Dimensions de ’acroteére:

10 15

[ i

100

Figure 111- 1 : Coupe verticale de I’acrotére
» Schéma statique :

Moment Effort Effort

fléchissant normal tranchant

»
I’y
o

-«
o
L A & A A A A

M pmax = 1 [KT\- 111] N=3G T=Q= 1 [I‘::"":]

Figure I11- 2 : Schéma statique
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Chapitre Il Ferraillage des EIéments Non Structuraux

111-1-1 Détermination des sollicitations :

Figure I11- 3 : Détermination des sollicitations.
G = 25[(1x0,1) + (0,15x0,1) — (0,03x0,15) /2 ] = 2,81KN /ml
Poids propre de ’acrotére : G = 2,81 KN/ml

Surcharge d’exploitation : Q =1,00 KN /ml
Effort normal di au poids propre G : N = Gx1ml =2,81KN
Effort tranchant : T = Qx1ml = 1,00 KN
Moment fléchissant max di a la surcharge Q : M = TxH = Qx1mIxH =1KN m
111-1-2 Combinaison des charges:
e APELU:

Nu=1,35xG =1,35x 2,81 =3,80 KN
Mu=15xQ=15%x1=15KN.m

e AL’ELS:
Ns = 2,818 KN
Ms=1KN.m

111-1-3 Ferraillage de ’acrotére :

Le ferraillage de I’acrotére sera déterminé en flexion composée et sera donné par metre linéaire ;
pour le calcul, on considere une section (bxh) cm2 soumise a la flexion composée.

h : Epaisseur de la section : 10 cm

b : largeur de la section : 100 cm

c et ¢’: Enrobage :2cm

d =h—c: Hauteur utile :8cm

M, Moment fictif calculé par rapport au C.D.G des armatures tendues.
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Chapitre Il Ferraillage des EIéments Non Structuraux

a) Calcul des armatures a L’ELU :

» Position du centre de pression a ’ELU :

M, 1,5x 10?
eu=N—u=W=39,47cm=39cm
10
—C=7—2=3m

— ¢ < e, Le centre de pression se trouve a I’extérieur de la section limitée par les armatures

NIs NS

d’ou la section est partiellement comprimée.
Donc, I’acrotere sera calculé en flexion simple sous I’effet du moment fictif (M), puis en flexion
composée ou la section d’armatures sera déterminée en fonction de celle déja calculée.

¢+ Calcul en flexion simple :
» Moment fictif :

h 0,1
M; = N, X ef = N, X (eu +5 - C) =2,791 x (0,39 + = - 0,02) =1,17222KN.m

2
_ M 1amx10t
M= pdzf, T 100x82 x 142
0,85 0,85 x 25
Avec: f,, = Jezs _ = 14,2MPa

oy 1x1,5
Uy < w1 =0,392 La section est simplement armée donc Asc = 0
ty, = 0,023 - B = 0,995

> Armatures fictives :

A Mf _ 1,17222 x 10° — 0423 cm?
f T T 0095 x8x348 x 102 re>Em
pd ==
Yb
+¢+ Calcul en flexion composée :
La section réelle des armatures est :
A, =A Nu _ 0,423 3,805 x 10° = 0,109cm?
s TG T 348 x 102
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I11-1-4 Verification a I'ELU :
a) Condition de non fragilité : (Art.A.4.2.1/BAEL 91)

A 0g3pd x J2e 87 0455d o o 21 483550455 %8
m e f, e.—0,185d 200 < 78,355 — 0,185 x 8
= 0,91cm?
Ain = 0,91cm?
Avec : e, = o = = 0,355
Ve TN, T2e8 T

ft2s = 0,6 + 0,006/, = 2,1MPa

Conclusion :

Les armatures vérifiant la condition de non fragilité sont supéricures a celles calculées a I’ELU,
donc on adoptera :

A = Apin = 0,91cm?

Soit : A =5HA8:2,51cm2/ml avec un espacement : S t= 20 cm

Armatures de répartition :

As 2,51 2

— — — cm

A= =—=062 ~

Soit :4HA8:2,01C”12/ml repartie sur 60 cm de hauteur.

b) Vérification au cisaillement : (BAEL91 art 5.1.1)
T = min(0,15 f;ﬁ;mwpa): 2,5MPa
b

T, =% avecl, =15xQ=15x1=15KN

_L5x10° 0,01875MP
W= T000x80 @
T, < Ty (Condition vérifiée).

¢) Vérification de ’adhérence des barres : (art A.6.1.1, 3BAEL91)
Tse < Tse = U fiog = 1,5 X 2,1 = 3,15MPa
Vi

e = 0,943 u;

avec: Z u; Somme des périmetres utiles des barres.
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zui = 510 = 5 x 3,14 X 0,8 = 12,56¢m

1500

T = —
S€¢  0,9x80x125,6

=0,17MPa Tee < Tse (Condition vérifier).
d) Longueur de scellement droit (BAEL 91 1.2.2) :
Ls = 400 = 40%x0,8=32cm

I11-1-5 Vérification a PELS :
L’acrotére est exposé aux intempéries. Donc la fissuration est considérée comme préjudiciable,

on doit vérifier :
Opc < O-_bC = O'6fC28 = 15MPa

2
Ope < Ope = min {§ X f; max{0,5f,, 110,/nft28}} = 266,66MPa

n = 1,6 : Fissuration préjudiciable, (acier HA) @ > 6mm

On a, L, : Distance du centre de pression a la fibre la plus comprimée de la section.

h 10
L. = 5~ es = -5 35,5 = —30,5¢cm
Lc = —30,5cm
Compression { Cp* LC:
A A _ / R
F 3
Asc € Asc e Y
1
ol all ] 9] | I
Ast d Ast
L J - b L J -
X

Traction ) )

Figure I11-4: Diagramme des contraintes
En se basant sur la figure 111-2 On résout I’équation suivante pour trouver la valeur de y.
Y34+ pY+q=0.....ccceonni.. (*)

Lc — d d— Lc
P = —3Lc? —9OASCT+ 90Ast

Asc = Ast = 2,51 cm?

—-35,5-6 + 90(2,51) x 8+30,5

100 100

P = —3(—30,5)%—90(2,51)
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P= —2621,33
q = —2Lc’ — 90Asc L2 — 9ppst UL
— —2(=30,5)% — 90(2,51 (305 - 6)° 90(2,51) x (8+305)"

q = 50387,3
(*) = y* —2621,33y +50387,3 = 0
Par utilisation du logiciel MATLAB a I’aide de la fonction (SOLVE), on obtient les racines

suivantes de I’équation (*) :

y, = 33,26
y2 = 25,69

V3 = _58,59

Condition : 0 < yg,,-<d

Yser = y +LC

Y'ser = 33,26—30,5= 2,76 cm............0kK
Y’ser= 25,69—30,5 = —4,81cm............non
Y’ser= —58,59—30,5= —89,09cm............ non

Yser = Ylser = 2,76 cmavec Y= Yser —LcC
Y =30,54+ 2,76 = 33,26cm

Calculons I’inertie de la section homogeéne réduite :

_ b yser

I

N E
+ n[Ast(d — Yser)? + Asc(Yser —d)*];n = E_S = 15: Coefficient d’équivalence.
b

| _ 1002,76)°
a 3
[ =2129,87cm*

+ 15[2,51(8 — 2,76)* + 2,51(2,76 — 6)?]

a) Vérification des contraintes de compression dans le béton :
O——bC = 016fC28 = 15MPa

y.Nser 33,26 x 10 x 2,818 X 103N
Obe =T Yer =T 312987 x 100mmt 270X 10
Ope = 1,21MPa
Ohe K Opg wevnrrenneeenneennneennns .condition vérifiée.
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b) Vérification de la contrainte dans I’acier :

o; = 201,63MPa (déja calculée)

y.Nser 33,26 X 10 x 2,818 x 103

(80 —27,6)

o, = 15 X 7 (d — Yger) = 15 %
os = 34,58MPa
o G condition vérifiée.

=  Vérification de I’écartement dans les barres :

1- Armature verticale:
A = 2,51cm?
St < min{2h|25cm} = 20cm

St = 20cm < 20cm — (condition vérifiée)

2- Armature de répartition :
St < min{2h|25cm} = 20cm

St = 15cm < 20cm — (condition vérifiée)

= V¢érification au flambement :

1- Calcul de ’élancement :

Lol LA
i W

Avec :

A : Elancement de 1’élément

Lt : longueur de flambement

i : rayon de giration

| : moment d’inertie de la section
A : section de I’¢élément
A=0,1%x1=0,1m?
bh®  1x(0,1)°

= = X —5m4
1 1 12 8,33 x10™m
Lf = 2Ly = 2H = 1,2m
1,24/0,1
A= = 41,58

V833 x107°

2129,87 x 10*
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2-vérification a I’élancement :

67.¢e,

A < max [50, min ( , 100)] = max[50, min(247,3; 100)]

A = 41,58 < max(50,100) = 100 — (Condition vérifiée).

I11-1-6 Vérification de ’acrotere au séisme : (RPA99. Art6.2.3) :
L’acrotere est calculé sous I’action des forces sismiques suivant la formule suivante :

F, =4 X AC, W,
Avec :
A : coefficient d’accélération de zone, dans notre cas (zone Il.a, groupe d’usage 2) —A = 0,15
(RPA99, art 4.2.3 tableau 4-1)
Cp: Facteur de force horizontal (Cp=0,8)
Wh : Poids de 1’acrotére =1,819 kN/ml
Dou: Fp= 4% 0,15 x0,8%x 1,819 = 0,873KN /ml< Q = 1KN/ml -

(Condition vérifiée).
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SHAS

- 4HAS \
(e=15cm) —
- U

NN
» % % o

I\\I [ I_'

Epingle ¢¢ \ 1
Akl 4HAS

Coupe : A-A

SHAS/ml

o ¢ (e=20cm)

Figure I11-5 : Ferraillage de I’acrotere.

111-2 Calcul d’escaliers :

111-2-1 Définition :

Un escalier est un ouvrage qui permet de passer a pied d’un niveau a 1’autre d’une construction.
Notre structure comporte un escalier a deux volées; il est constitué de paillasse, palier de repos et
d’un palier d’étage courant.

Les paillasses sont assimilées dans le calcul a des poutres isostatiques.

I11-2-2 Terminologie :

g : giron.

h : hauteur de la contre marche.

e : épaisseur de la paillasse et de palier.

H : hauteur d’une volée.
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I1: longueur de la paillasse projetée.
I2: largeur de palier.

L : la somme de la longueur linéaire de la paillasse et celle des deux paliers.

Marche \ -

[
v

rF
Emmarchement
~
Paillasse
H
Pa;
- ;{ ¥
- »
L

Figll1.2-1: Schéma de ’escalier

111-2-3 calcul d’escalier dt a

- e B
- L) L

Y

1,6m L=3,00m 1,1m

Figure-2-2: schéma statique
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111-2-10-1 Dimensionnement de I’escalier :
Du fait que les deux volées sont identiques, 1’étude se portera sur une seule volée.

s Calculdehetg:

59cm < g+ 2h < 66cm

H L
h—; et g—m
14cm <h <17cm
28cm < g < 36cm

On prend: h =17 cm g=30cm

H
Le nombre de contre marches (n) : n = -

e Nombre de marches : m =n-1
e Ligne de foulée représente la trajectoire que suivait une personne qui monte 1’escalier, elle

est toujours tracée a 50 cm du collet.

Application :
e h=17cm.

H 153
e N=—=—=9,
h 17

e m=(n-1)=8.
e g=30cm

50cm < (g +2h) =30+ (2% 17) <66 - 59cm < 64 < 66cm.— (Condition vérifiée).
e Lalongueur de ligne de foulée : | = g(n-1) =30 (9-1) =240 cm

111-2-4 Pré dimensionnement de la paillasse et du palier :
Le pré dimensionnement se fera comme pour une poutre simplement appuyée sur ces deux

extrémités et dont I’épaisseur doit vérifier :

L L
% <e< % avec : Lo : longueu de la (paillasse + palier de départ).
Ona:t h_17_153 0,567 29,55°
. =—=—=—==0, - = ,
natee =0 =30~ 273 *
Cosa = 0,87
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+ L, = 240 + 143 = 418,86
cosa 170,87 B ebem

La portée de la paillasse : Lo =

Lo o<k 51396 < e < 2094cm
30 20

On adopte ep = 18 cm.

111-2-10-3/ Détermination des charges et surcharges :

Les dimensions des marches étant trés faibles par rapport a la portée de la paillasse, on pourrait
admettre que leurs poids sont uniformément repartis sur la paillasse ; le calcul se fera pour 1m
d’emmarchement et une bande de 1m de projection horizontale et on considérant une poutre
simplement appuyée en flexion simple.

a) charge permanente :

e Palier:

Poids propre: 25 x 0,18 x 1 = 4,5KN/ml
Revétement (mortier + carrelage ):(22 + 20) x 0,02 x 1 = 0,84

Poids total: (G1 = 5,34 KN/ml)

o Paillasse :

) . 25x0,18x1
Poids de paillasse : ................————— = 5,17KN/ml

cosa
25x0,17x 1

Poids propre des marches : ...... = 2,13KN /ml
Garde Corps © ... vov vev ver vee e vee ven vee vee wen e oo = 0,2KN/m

e poids de revétement :
Carrelage (2cm) @ oo vee s vee 0. 22X 0,02 X 1 = 0,44KN / ml.
Mortier de pose : ... ... .. cr o ... 20 X 0,02 X 1 = 0,40KN/ml
Poids total G2 = 8,34KN/ml

e Charge concentrée :

qmur = 2,44 X (3,06 —0,18) X1 = 7,03KN
b) charge d’exploitation :
e Palier: Q1 = 2,5 KN/ml
e Paillasse : Q2 = 2,5 KN/ml
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111-2-10-4/ Combinaisons des charges :
1- Combinaison a I’état limite ultime (ELU) :

. T (1,35G+1,5Q).
e Palier:lqui = 1,35 % 5,34 x 1,5 x 2,5 = 10.96KN /m

e Charge concentrée : qumur = 1.35 X @ = 9.5 KN
o Paillasse: quz=1,35x8,34 x1,5%x 2,5 =15KN /ml.

gur=15KN/ml -
qQu1=10.96KN/ml au=10.96KN'm
Qranr=9.50 kn
v
TY Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y YYYYYYY Y Y Y YYYYYYTYYYY
2 L
1,6m 3,00m 1.1m
Ry Rg

L

-

L=4,6m

2- Combinaison a I’état limite de service (ELS) :

(G+Q)
e Palier:5,34+2,5=7,84 KN/ml

® (gm:7,03kN
e Paillasse:qs;, =8,34+ 2,5 =10,84 KN/ml.

111-2-10-5/ Calcul a I’état limite ultime (ELU) :

a) Calcul des réactions d’appuis :
ZF /y =0-3,00q,, +1,6q,1 + 1,141 +qm = R4+ Rp
Ra + Re = 3,00x 15 + 1,6 x10,96 + 1,1 X 10,96 + 9,50 = 84,09KN

Ra + Rs = 84,09KN
YM/A=0

3 1,62 11
—>RB><L=qu2x3x(§+1.6>+qu1x7+qu1><1,1><[3+7+1,6]+qm><5
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Ry XL =15%x3x%x(3,1)+10,96 x 1,28+ 10,96 x 1,1 X [5,15] + 9,5 X 5
_ 139,5 + 14,028 + 69,32 + 47,5

B = v = 58,77KN
RA = 84,09 — 58,77 = 25,32KN
Ra = 25,32KN Rg = 58,77KN
b) Calculs des efforts interne :
e 1tetroncon: 0<x <1,6m.
ul My

/ /
1.".,."v¢¢§l

F.4=2532KN
T(X) = Ra— quX .

T(x) = 25,32 — 10,96 x
T(x = 0) = Ra = 25,32KN
T(x = 1,6) = 25,32 — 10,96 X 1,6 = 7,78KN

Ra _ 2532

Tx)=0- RAqulxz0—>RA=qu1x—>x=a—ﬁ=2,31m
x = 2,31m ,1,74 & [0; 1,43].
Calcul du moment fléchissant :

? 10,96

M(x) = RaX — qui— = 25,32x — 2
2

X

M(x) = 25,32x — 5,48x2

{ x=0 ,M(x=0)=0
x=1,6,M(X = 1,6) = 26,33KN.m

e 2etroncon: 1,6 <x <4,6m.
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(ui Qu2

sranens JHRRNGHN

Ra

T(x)0= Ra—quXx1,6—qux —16) =0
T(x =1,6) = 2532-10,96 x 1,6 —15(1,6 —1,6) = 7,78KN.
T(x =4,6) = 2532—10,96 x 1,6 —15(4,6 — 1,6) = —37,21KN.

31,53
Tx) =0 ->x =T=2,10m

x =2,10m € [1,6; 4,6].
Calcul du moment fléchissant :

16 (x — 1,6)?
M(x) = Rax — 1,6qui(x - 7) - Quz(T)

(x —1,6)2
M(x) = 25,32x = 1,6 X 10,96(x — 0,8) = 15(———)

M(x = 1,6) = 25,32(1,6) — 1,6 X 10,96(1,6 — 0,8) = 26,48KN.m
M(x = 4,6) = 25,32(4.6) — 1,6 x 10,96(4,6 — 0,8) — 15 < >

Mpax(x = 2,10) = 28,50KN. m

e 3*"Troncon: 0 <x <1,

(4;6 - 1l6)2
—— | =—-17,66KN.m
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Mix)

( |
fyvvvvvvey

Im

Tx)= quux +qum =20
X=0- T(x) =10,96 x 0+ 9,5 = 9,5KN
X=11- T(x) =10,96 x 1,1 + 9,5 = 21,55KN

Moment fléchissant :

2

M(X) = —(qQum x X - Qle—
2

X=0- Mx =0
2

)

1,1
X=11m-> M(x) =-95x%x1,1-10,96 x 5= —17,08KN.m

Afin de tenir compte des semi encastrements, les moments en travées et aux appuis seront
affectés de 0.85 et de 0.3 respectivement.

- En appui A : Mua= - 0.3Mumax= -0,3 (28,50) = -8,55 KN.m
- En travées : Mut= 0.85Mumax= 0,85 (28,50) =24,22 KN.m
- En appui B : MuB=-17,08 KN.m
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,,f qu, = 10,06KN ﬁqug = 15KN/m  qu, =10896KN/m ., —gg

|
i Hlll"l

%=1 10m

Tx) (KN)

-~

75,32 : 3155

7,78 8.5
. ‘ X

il

37,21

17,08

mmﬂ'l'rh-\ -5

>

24,22

w

Alixy (BEN.m)

111-2-10-7/ Ferraillage :
Le calcul se fera pour une bande de 1m.

a) Armatures principales :
> Appui A : A, A,

= 8,55KN. m r
M 8,55 x 10°
pu=—oPl = = 0,014 o8
bd*f,e 1000 x 1602 x 14,2
we = 0,014 < w =0,392 - SSA =2
ue = 0,014 — Tableau B = 0,993 < B=100cm .
M 8,55 x 10°
Agppa = —2 = > = 1,54cm?
Bdog 0,993 x 16 X 348 X 10
Soit: As = 3 HA10 = 2,35 cmz/ml.

Muapp

h =18cm
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> En travée:

Mut = 24,22 KN.m.

_ My 2422x10°
K= pdzfoe ~ 1000 x 1602 x 142
we = 0,066 < w = 0,392 - SSA
pu = 0,066 — Tableau B =0,981
My, 24,22 x 105 ,
Ay = = > =4,43cm
Pdogs 0,981 x 16 X 348 X 10
Soit: As = 4 HA12 = 4,52 cmz/ml.
» AppuiB:
Myapp 17,08 x 10°
= = = 0,046
K= bd2foe ~ 1000 x 1602 x 14,2
Hue = 0,046 < w =0,392 - SSA
pu = 0,046 — Tableau =0,972
M, 17,08 x 10°

A = =
U Bdog, 0,972 X 16 X 348 x 102

Soit: As = 4HA12 = 4,52 cmz2/ml.

b) Armatures de répartition:

» Appuis A:
A<A <A 2,35 <A <2,35
—_— —_— ﬁ — —
) 4 —°T7T 2
A, = 0,6cm?
soit: 4 HA8 = 2,01cmz/ml

» En travée:

At 4,52 )

r =T=T= 1,13cm /ml

Soit :4 HA8 = 2,01cm?/ml

» AppuisB :
A <A A 4,52 <A 4,52
—_— —_— ﬁ — —
) -T2
A = 2,26cmz2

Soit :4 HA10 = 3,14 cm2/ml

3,155cm?
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111-2-10-8 Vérification al ELU :

a) Vérification de la condition de non fragilité (BAEL91A4.21) :

ft28
fe

Amin = 0,23bd

2,1
=023 X 100 X 16 X — = 1,93cm?*

400

- AppUIS A Aappar = 2,35cmz2 > 1,93Cm2

- Appui B :Aaps = 4,52 cmz2 > 1,93 c¢m?
- En travée :Aut = 4,52cm2 > 1,93cm?

b) Espacement des barres :

< Armatures principales

St < min(3h,33cm) = 33[cm]

S+ < min (45,33) [cm]

S:< 33cm

Surappui A:St =33 cm < 33 cm
Sur appui B :St = 25cm < 33 cm
Entravée: St = 25cm <33 cm

< Armatures de répartition :

St < min (4h,45cm) = 45 [cm]
S < min (60,45) [cm] 45[cm]
Sur appui A :St = 25 cm < 45 cm
Sur appui B :St = 25cm < 45cm
Entravée : St = 25cm < 45 cm

condition vérifiée

condition vérifiée

condition vérifiée

¢) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement aux appuis

(BAELO1AIt61.3) :

_ymax

T=
0,9d Y u;

Viax = 37,21KN

<TV.ftj =15%x21=315 WY, =1,5pourHA

z U =nnd® =3x%x3,14x1,0 =9,42[cm]

_3721x10°
Tse =09 x 160 x 9,40

= 2,74 < 3,15MPa - (Condition vérifiée).
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d) vérification de I’effort tranchant (BAEL91.ArtA552) :
—Vamex
bd

3721 x10°
" = 7000 x 160
Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

T, = < 1, = min{0,1fcs 4MPa} = 2,5 MPa

= 0,23MPa.t < 7 = 2,5[MPa] - lacondition est vérifiée,

e) influence de I’effort tranchant au niveau des appuis (BAEL91ArtAS.132) :

« Influence sur le béton :

max < 0,4b(0,9d) fizg B 0,4 % 1000 X 0,9 X 160 x 25 x 1073
Vb - 1,5

V"* = 37,21KN < 960 [KN]. = condition vérifiée

 Influence sur les aciers :

= 960KN.

n doit vérifier que :

Vmax
Au = “— < min{Aupa; Aaps )
S
37,61 x 103 5 5 5 o o
Au = 318 = 108,07mm* = 1,08cm” < Agps = 2,35cm*” — condition vérifiée

111-2-10-9 Etat limite de service (ELS) :
s Palier:gst = 5,34+ 2,5 = 7,84 KN/ml

¢ Qsm: 7,03.kN /ml
% Paillasse: s2q = 8,34+ 2,5 = 10,84 KN/ml.
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qs>=10.84KN/ml . S
qs51=7.84KN/ml 1:1=7.84KN/'m

j j Clomr=7,03 kn
v

FYYYYYYYYYYYY

Fl"’ FY YY" Y Y Y Y Y YYYTTYTTYTYY

ol
W

Ry Lb&m 3,00m Rp 1,1m

4. 6m

Schéma statique de calcul
a) Calcul des réactions d’appuis :

f],ul Ix
z F/y =0 3,00qy, +1,6q,+1,1¢y +qn = R+ Rg / ?\

R, + Rp = 3,00(10,84) + 1,6(7,84) + 1,1(7,84) + 7,03
R, + Ry = 60,71KN
SM/A=0 R, = 19,32K]

YY Y Y Y Y TYY"TY

e

3 1,62 1,1
—>RB><L=qu2><3><<E+ 1.6>+qu1XT+qu1><1,1><[3+7+1,6]+qu5
Ry XL =10,84%x3x%x(3,1)+784x%x1,28+7,84x1,1x][515]+ 7,035
Rp = 41,39KN
b) Calculs des efforts interne :

e tetrongon: 0<x <1,6m.

T(x) = Ra— quXx.

T(x) = 19,32 —-7,84«x

T(x =0) = Ra = 19,32KN
T(x=16)=19,32-784x%x1,6=6,77KN

Ra 19,32
T(X): 0- RA_qulx:O—) RA:qulx_)X:a: 7’84

= 2,46m

x =2,46m,2,46 €& [0; 1,6].
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Calcul du moment fléchissant :

: 7,84

M(X)ZRAX—qulx;=19,32X— S

X

M(x) = 19,32x — 3,92x2

{ x=0 ,M(x=0)=0
x=16,M(X =1,6) =20,87KN.m

e 2etroncon: 1,6 <x <4,6m.

(Qui Tu2

< M(x)

nnnnena [IRRRYAN
] x |

|

T(x)

Ra
Tx)0=Ra—qu x1,6—qu(x —1,6) =0

T(x =1,6) = 19,32 —7,84x 1,6 — 10,84(1,6 — 1,6) = 6,77KN
T (x =4,6) = 19,32-7,84x1,6 —10,84(4,6 —1,6) =—25,74KN.

Tx) =0 —->x=2225m
x=2,23me€ [1,6; 4,6].

Calcul du moment fléchissant :

1,6 (x —1,6)?
M(x) = Rax — 1,6qut (x — =~ Quz (T)
(x —1,6)°
M(x) = 19,32x — 1,6 X 7,84(x — 0,8) — 10,84(7)
M(x = 1,6) = 19,32(1,6) — 1,6 x 7,84(1,6 — 0,8) = 20,87KN.m
4,6 —1,6)?
M(x = 4,6) = 19,32(4.6) — 1,6 x 7,84(4,6 — 0,8) — 10,84 <%> = —7,57KN.m

My (x = 2,23) = 22,92KN. m
e 3°m€Troncon: 0 <x<1,1
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Mix)

( |
fyvvvvvvey

Im

T(X) = (s1Xx +qum= 0

X=0- T(x)=784x0+7,03=703KN
X=11- T(x)=7,84x%x1,1+9,5=1812KN
Moment fléchissant :

2

M(X) = —Qum x X — qulx;

X=0- Mx) =0
2

1,1
X=11m > M(x) = 7,03 x 1,1 7,84 X —— = ~1248KN.m

Afin de tenir compte des semi encastrements, les moments en travées et aux appuis seront
affectés de 0.85 et de 0.3 respectivement.

- En appui A : Mua= - 0.3Mumax=-0,3 (22,92) = —6,87 KN.m
- En travées : Mut= 0.85Mumax= 0,85 (22,92) =19,48 KN.m
- En appui B : Mus= —12,48 KN.m
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111-2-10-6 Diagramme des sollicitations : (ELS)
< Q531=7 84 K imil <q51=:u,a.1 BNl S O S3—7 5 K imil Y ommr = 7,03 BN

Ll L AL YT T

o il -
. 1.15'”1 - B;DDm . 1_,.1“1
®=2,10m -
o T (KN)
‘18,12

19,32

- 7,03

25,74

2,48
2,27

.

Ul

A=) (EIN.m)

19,48
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111-2-10-11 vérification a PELS :
a) Contrainte de compression dans le béton :
La fissuration étant peu nuisible, on doit vérifier

Opc < Opc = Or6f028

> AppuiA:
_100xA, 100x235 0.147
PL="hd T T100x16
(tableau) '31 = 0,937

p1 = 0,147 —— (K1 = 64,37
K = 1K1 = 0,015

_ My, 687 x10°
~ ABid  2,35% 0,937 x 16

oy = Koy = 0,015 %X 194,99 = 2,92 < 15MPa
Ope = 2,92 < 15MPa — (Condition est vérifiée).

O = 194,99MPa

> En travée:

100X 4, 100 X 4,52
PL= Thd T 100x 16

B1=0916
(Tabieaw) | K1 = 44,52

p, =0283 —

K =m= 0,022

M, 1948x10°
- ABid 4,52 x 0,916 X 16

opc = 0,022 x 294,05 = 3,30 < 15MPa

o, = 294,05MPa

0pc = 3,30 < 15MPa — (Condition est vérifiée)

> AppuiB:
B = 0,916
100 x A, 100 x 4,52 K1 = 44,52
,01 = = = )
bd 100 x 16 1
K =———=10,022
44,52 0.0
M, 12,48 x 103
o5 = 354,23MPa

T AB,d  2,35x 0,937 x 16
oy = Ko, = 0,015 x 354,23 = 5,31 < 15MPa

54



Chapitre Il Ferraillage des EIéments Non Structuraux

0pe = 5,31 < 15MPa — (Condition est vérifiée)

b) Etat limite d’ouverture des fissurations :

Tant que les fissurations sont peu nuisibles, donc aucune vérification n’est nécessaire.
c¢) Vérification de la fleche :

1- Paillasse :

La vérification a la fleche n’est pas nécessaire si les conditions suivantes sont satisfaites :

h_1h _18 0,039 > 1 00625 Condin -
o2 _ 20 1 .
L~ 16 ;L 460 4 - 16 onaittion non verlflee,
h> M, 'h—18—0039>1—00625 Conditi
L~ 10M," L 460 =16 ondition non vérifiée
Avec

M¢ = 10,63KN.m

MO = 12,50KN.m
Conclusion

[ La 1°condition n’est pas vérifiée, donc il est nécessaire de calculer la fléche. }

Calcul de la fleche :

2 —
Mt g L

La valeur de la fleche est : f = —* 500
vl fv

Avec : E,, = module de déformation différé
E, = 37003%/fc,e = 3700325 = 10818,86Mpa

L 1,1x Ig
AW

lo = moment d’inertie total de la section homogénéisée (n=15) par rapport au CDG de la section.
3

b ho N, < (h N,
0 =2 1w, (e g (B )]

bh? h o\, 100x 183 18\,
0 =22 415 [a, (B e) ] = 220 1 s (2 2) 7] = s192220m

Calcul des coefficients :
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A 452
P = hed ~ 100 x 16

r =le rapport des aciers tendus a celui de la setion utile de la nervure (% d'armature)

= 0,0028

__ 0,02f128
AV = p(2+3%°)2
100 X A 4,52 x 100
bod 100 x 16

o = Avec p; = = 0,28 - B; = 0,916

S
B,.d.A

B 9,94 x 106
"~ 0,916 X 160 % 4,52 x 10

1,75
_L750s 0} = 0,028
4pog + fi28

o > = 150,05MPa

7 =max{1 -

C11x1,

Iy = = = 52688,58cm*

M2 9,94 x 10° x 46002 3
f= 10E,I;, 10 x 10818,86 x 52688,58 x 10*

f < f La fléche est vérifiée.
2- laconsole :
Pour se dispenser du calcul de la fleche, on vérifie :

1

=
16

=~ s

(condition vérifiée) « <

h> M, diti s )
[— (—
L= ToM, (condition vérifiée)

M, 4,74

= =0,1
(10M, 10 X 4,74

Avec : Mt = M0 = MqS

QL% 7,84% (1,1)?

MqS
9 2 2

= 4,74KN.m
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(A; 4,2
—_ S —_
bd fe
A, 42 A, 5,65
— < — (condition vérifiée) «{ — =" —
bd — f, ( fice) bd ~ 100 x 16 0,0035
2222 0105
\f, 400
Conclusion :

[ Les conditions sont vérifiées. ]

111 2-11 Poutre paliére :

Introduction :

La poutre paliere, poutre de section rectangulaire est considérée encastrée a ses deux extrémités
dans les poteaux ; c’est une.

11 2-11-1 pré dimensionnement

e Hauteur:
L =310cm

<h<L 310<h<310 20,67 < h <31
— —_— - — —_— )
5=-"=70 15 ="=T0 OFS = Siom

On prend h = 30cm

e largeur:

04h <b <07h—-04%x40<b £ 0,7%x40->16<b < 28cm.
On prend b = 30cm
Vérification selon le RPA99 version 2003 (zone sismique Il a) : Les poutres doivent respecter les

dimensions ci-apres :

b=20cm > b =30CM..en s condition non vérifiée.
h=30cm > h =40CM. ..o iiiaaenns condition non vérifiée
h 40
5 <4- 30 = 1,83 < A e condition vérifiée.

Donc nous prenons : h =40 cm ; b = 30cm
111 -2-11-2/ Charge revenant a la poutre :
- Poids propre de la poutre 0,40 x 0,30 X 25 = 3KN /ml.
- Réaction du palier (ELU) :32,61KN/ml.
- Réaction du palier (ELS) :23,63 KN/ml
57



Chapitre Il Ferraillage des EIéments Non Structuraux

qu = 1,35 x 3+ 32,61 = 36,66 KN /ml.
qs = 23,63 + 3 = 26,63KN /ml

111-2-11-3 aPELU :
e Moment isostatique:
_ qQut? _ 36,66 X (3,10)2
°" 8 8

e L’effort tranchant:

= 44,03KN.m

- quf 36,66 X 3,10
2 2
En tenant compte des semi encastrements on aura :

= 56,82

Muapp = (-0, 3) Mo = -13,21KN.m|.

Mut = (0, 85) Mo= 37,42 KN.m

111 -2-11-4 Diagramme des sollicitations :
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- qu=3666KN /ml

)

LA AR AAAALAAAALAALALLAEAI

350m
13.21 $13,21
A .

! 37.42
I(x) (KIN.m)
[{x) (KN)

I

EGB2

mﬂﬂm

N —

56,82

111 -2-11-4 Diagramme des sollicitations :

111-2-11-5 Ferraillage :
» En travée:

M, 37,42 x 103

- = = 0,116 < yi, = 0,392 — SSA
Mo = pazf, =30 x 27,52 x 14,2 “ -

up = 0,116 - g = 0,928
o Mu 3742 103

U Bdoy, 0,928 X 27,5 X 348
Soit : 3T16 = 6,03 cm?

= 4,21cm?

» Aux appuis :

Myapp 13,21 x 103

- - = 0,041 < 0,392 = u; - SSA
Ho = pdzf,. ~ 30 x 27,52 x 14,2 < =
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up = 0,041 > B = 0,975

_ Myayp  13,21x103
uaPP " pdo, 0,928 X 27,5 X 348

Soit :4 = 3T10=2,36cm:

A = 1,487cm?

app

Le RPA99 exige que le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur

de la poutre soit 0,5% en toute section.

0,5bh 0,5 % 30 X 40
100 100

e Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux soit de 4% en zone courante.

6,03 + 2,36 = 8,39cm? > = 6 cm? — (Condition verifiee)

4XxXbxXh o o
8,39cm? < T 48cm? — (Condition verifiee)
I11-2-11-6 Vérification a ’ELU :

a) Condition de I’effort tranchant (BAEL91 ArtA522) :

V, 5682 x 103
~bd  300x275
T, = min{0,13fcs ,4AMPa} = min{0,13 X 25;4MPa} = 3,25MPa
Ty, = 0,90 MPa < T = 3,25[MPa] — (condition vérifiée),

T, = 0,688MPa

b) Influence de I’effort tranchant aux voisinages des appuis (BAEL91Art5.132) :

e Influence des aciers :

Tmax
Ay = o, < Auapp
56,82 x 103 ) B . Lo s
y= 218 X107 = 1,63cm*” < Ayqpp = 2,36cm* — (condition vérifiée),

e Influence sur le béton:

fc28

Vb

Tmex < 0,4b(0,9d)

25
T, = 56,82KN < 0,4 X 300 X (0,9 X 275) X T

T, = 56,82KN < 495KN — (condition vérifiée),

= 495
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¢) Vérification de ’adhérence aux appuis (BAEL91, ArtA613):
TJTLGX

=094y

< Toy = Wfye = 1,5% 2,1 =3,15MPa

Z u; : Somme des périmetres utile des armatures.

Zui=an®=3x3,14><1,0=9,426m

56,82 x10°
Te =0 9x 275 x 942

=0,243MPa <,

Il n’y a pas risque d’entrainement des barres.
d) Ancrage des barres aux appuis (BAEL91Art6.127) :

La longueur de scellement droit est :

_OXf, 400
ST 4xt, 4x2835

T, = 0,6 X W2 X fi,5 = 0,6 X (1,5)% x 2,1 = 2,835MPa

Le BAEL limite Ls a 409 pour FeE 400.

On calculera un crochet normal dont la longueur d'ancrage est fixée a 0,4L,
0,4L; = 0,4 X 40 = 16cm

@ = 35,270

» Calcul des armatures transversales :
Diameétre des armatures transversales :
h b
0, < min{g;m;ﬁ}
35710
@0, < min{11,42;30; 10} = 10mm

@, < min{

On prend un cadre et un étrier en T8
At=6T8=3,02cm?exigence du (R.P. A version2003)[Art.7.5.2.2]

> Espacement :

h
Zone nodale: S; < min {Z' 120; 25cm}

40
S < min {T' 12 X 16; ZSCm} = 10cm
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Soit: S; = 10cm

Zone nodale: S; < g = ? = 20cm

Soit: S; = 20cm

e) Quantité d’armatures transversales minimales :
Amin = 0,003.5..b = 0,003 X 10 X 30 = 0,9cm?

Ag = 3,02cm? > Apin = 0,9cm? - condition vérifiée
111 -2-8-7 a L’ELS:

qs = 26,63KN /ml

NANANANANAANAAAA,

350m M
R‘J.T Rs

Schéma statique a L’E.L. S
Calcul des Réactions d’appuis :

26,63 % 3,50
Ry = Ry = ————— = 46,60KN

Moment isostatique :
_ qsL* 26,63 x (3,50)?

8 8

My

= 40,77KN

Moments corrigeés :
En travée :M; = 0,85 X 40,77 = 34,65KN.m
En appuis :M, = —0,3 X 40,77 = —12,23KN.m

e Effort tranchant:

ymax = R, = R, = 46,60KN
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111 -2-11-8 Diagrammes des sollicitations :
qs = 26,63KN

[TI1111] [ ]

M(x) (EIN.m)
T(x) (BIN)
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111-2-11-9 Vérification a L’E.L. S :
a) Veérification de la fleche :
Pour se dispenser du calcul de la fleche on vérifie :kgfkkch}

h 1
- > _
L~6 )
h_ 40 = 0,112 h,1 dition vérifié
L_355_ , > L_16COTl llOTerTlflee
~ =0,0625
16
h_ M
L~ 10M, 7
h_ 0_0112 h> M, diti
7 _355 =0, > L= 10M0 con llOTl‘UeTlflee
M, 3565
10M, 10 x 41,95
4
A 4.2
— <
bd ~ f,
A, 6,03 00067 A _42 dition vérifié
bd_30X30_ , bd = fe con llOTerT'lflee
B2 22 00105 =
f. 400

—p Les conditions sont vérifiées
b) Etat limite d’ouverture des fissurations :
La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification n’est nécessaire
c) Etat limite de compression du béton :
On doit Vérifier que :
Opc < 0'6fc28
Ope < 15MPa
Aux appuis: A, = 2,36cm? M, = —12,58KN.m

100 x A, 100 x 2,36

P="pxd ~ 30xz275  H8°
p=0286-=0910->a=0,270 - k = 0,024

M, 12,23 x 103
e = A d - 236x0910x 275 20/ 08MPa
Ope = k.o = 0,024 X 207,08 = 4,969Mpa
0pe = 4,96Mpa < 0, = 15Mpa = condition vérifiée

64



Chapitre Il Ferraillage des EIéments Non Structuraux

111-2-12 Calcul du grand palier B
/ 11,175KN /ml
1r1r1rrl1riirl1l1rlrl!¢i

+—
.
—

F 9

Ra 4, 60m RsB
(RDC) :

Schéma statique du palier
G et Q : charges et surcharges verticales revenant a la dalle pleine.
L’¢épaisseur de la dalle est déterminée comme suit :
Lmax

L
> =1
hy > 30 30 5,33cm

Sachant que le RPA exige un minimum de 12 cm
Alors on adopte une épaisseur=18cm
111-2-12-1 Détermination des charges et surcharges :
Nous considérons une bande de 1m de la dalle pleine.
* Poids de la dalle + revétement :G = [0,18 X (25) + 0,05 X (20) x 1ml = 5,5KN /ml]

= Surcharge d’exploitation :Q = 2,5 X 1ml = 2,5KN /ml

—>ht2

APELU :
qu =1,35X%G + 1,5Q
qu = 11,175KN /ml

ATELS:
gs =G +0Q
qs = 8KN/ml

111-2-12-2 Calcul a I’état limite ultime (ELU) :
e Moment isostatique :

_qul? 11,175 X (4,60)?

M, 3 3 = 29,55KN.m
e L’effort tranchant:
q,l 11,175 % 4,60

T=">-= = 25,70KN

2 2
D’odt ==> R, = Rz = 25,70KN
En tenant compte des semi encastrements on aura :
Myapp = (=0,3)My = —8,865KN. m
M, = (0,85)M, = 25,117KN.m
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111-2-12-3 Ferraillage :
e Armatures longitudinales :

P 15,5cm
> En travée:

My, 25117 X 103
Ho = pdzf, .~ 100 x 15,52 x 14,2
up, = 0,073 - p = 0,966 b 100ecm
My, 25117 % 103
Bdos 0,966 x 15,5 x 348
Soit : 6T14= 9,23 cm2avec un espacement St = 16 cm.
» An appuis :

= 0,073 < y; = 0,392 > S§A 2,5cm

L

Ay = = 4,82cm?

_ Mygpp 8,86 x10°
Ho = pdzf, . ~ 100 x (15,5)% x 14,2
up = 0,023 -  =0,989
o Myapp 886 x10°
YePP T Bdo,, 0,989 x 15,5 x 348
Soit :A,p, = 4T10=3,14cm?
e Armatures de répartitions :
» En travée:
9,23
=
Ain = 2,3cm?
Soit : 4T10=3,14cm?/ml

= 0,025 < 0,392 = y; - SSA

= 1,66cm?

» Enappuis:
A<A <A 3,14<A <3,14
—_— —_— ﬁ — —
) 4 7T 2
Ain = 0,59cm?

Soit :4T10=3,14cm?/ml

111-2-12-4 Vérificationa | ELU :

a) Veérification de la condition de non fragilité (BAEL91A4.21) :
f, 2,1

Amin = 0,23bd Z" = 0,23 x 100 x 15,5 X -2 = 1,87cm’

= 3,14cm? > 1,87cm?

AuXx appuis : Agpp
— (Condition Vérifiée).

En travée : A,; = 9,23cm? > 1,87cm?

b) Répartition des barres :

e Armatures longitudinales :

S; <min(3h;33cm) = 33cm
S; = (16;25)(cm) < min(3h; 33cm) = 33cm — (Condition vérifiée).
e Armatures de répartition :
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S; < min(4h; 45cm) = 45cm
S; = (25;25)(cm) < 33cm — (Condition vérifiée).
c)Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement aux appuis (BAEL91 Art
61.3) :
Vmax
Tse = 0;9d2ui = Tse
Vinax = 25,70KN (voir réaction d’appuis).

Zui=n><c;DX7r=4><3,14><1,0=12,56cm

= 25,70 X 10° = 1,46 < 3,15MP (Conditi érifiée)
— = - .
Tse 090X 155 x 1256 ) a ondition vérifiée

d) vérification des efforts tranchants (BAEL91. ArtA552) :

Vamax
TSE — bd S Tu :S min(O,lszg; 4MPa) = Z,SMPa

_2570x10° 0,165[MPa] < T = 2,5[MPa] - (Condition vérifiée)
e — | —, —_ N .
Tse 1000 x 155 , a T T , a ondition veriiiee

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.
e) influence de I’effort tranchant au niveau des appuis (BAEL91ArtAS.132) :
e Influence sur le béton:

0,4 x 1000 x 0,9 x 155 x 25
ymax < 0,4p(0, 9d)f €28 — = 960KN

1,5
VX = 25,70KN < 930[KN]
e Influence de I’effort tranchant sur les armatures longitudinales :

=W, x f;; =1,5%x2,1 =315 ;¥ = 1,5pourHA

On doit vérifier que :

A> 1,15 (Vmax 4 M, )
fe 0,9d
> 1,15 (2570 8,86 )><103— 1,82cm?
400 x 102 0,9 % 0,155 - ooeam
A = 3,14cm? > —1,82cm? — (Condition vérifiée).
e Ancrage des barres :

Longueur de scellement doit étre :
@ X

Ly = Je

4 X 14
Ts = 0,6 X (W5)? X fizg
7, = 0,6 X (1,5)2 x 2,1 = 2,835Kpa
L, =@ % 35,27
D’ou le RPA recommande une longueur de scellement égal a 40x@
Alors, on adopte une longueur de Ly = @ X 40
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111-2-12-5 Vérification a L’E.L. S :
e Réaction d’appuis :

qsL 8x4,60
RA = Rp =T=T= 18,4KN
e Moment isostatique :
>  8X(4,60)?
M, = BE 8 O0T o ek

8 8
Moments corrigés : iEn travée :M; = 0,85 x 21,16 = 17,98KN. m

En appuis : M, = —0,3 X 21,16 = —6,34KN.m
e Effort tranchant :

yme* = R, = Ry = 18,4KN
1-Veérification de la fleche :
Pour se dispenser du calcul de la fleche on verifie :

condition vérifiée

= 0,03 h, M
=0, .

M, 1798 0085 >~
10M, 10x21,16

condition vérifiée

A, 42
— <

bd = f,
A, 9,23

bd _ 100x 155 20059

42 42 00105 —=>
f. 400

e _ 42 R
— < —condition vérifiée
bd A

Les deux premiéres conditions ne sont pas vérifiées
Donc il est nécessaire de calculer la fleche :
< Calcul de la fleche :

La valeur de la fleche est :
2

_ M2
J= 10E,Ir, — /

68



Chapitre Il Ferraillage des EIéments Non Structuraux

Avec : E, = module de déformation différé
E, = 37003/f.,s = 3700325 = 10818,86Mpa

L _LixTo
AW
lo = moment d’inertie total de la section homogéneisee (n=15) par rapport au CDG de la section.

I =ﬁ+15 X [A (ﬁ—c')zwi (ﬁ—c)z]
© 7 12 s\2 S\2
I, = 55384,05cm*
Calcul des coefficients :
A 9,23
P = hed 100 x 15,5

p =Le rapport des aciers tendus a celui de la section utile de la nervure (% d'armature)
0,02frg _ 0,02%2,1

= 0,0059

AV = = = 1,42
p(Z N 3%) 0,0059 x 5
M, 100xA_923x100 0,857
= = = = - =
O =g g A M= TTooxiss P A=0
= 17,98 x 10° = 141,68MP
Os = 0,887 x 155 x9.23 x 102 a
1,75
"= max{l —i;o} — 0,73
4pog + fi28
I, = Lixl _ 43063,87cm*
AT W orem
M,L? 17,98 x 10° x 46002 _ L 4600
f= =8 l6mm< f = =9,.2mm

10E,If, ~ 10 x 10818,86 x 43063,87 x 10* 500 500
f < f La fleche est vérifiée.

b) Etat limite d’ouverture des fissurations :

La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification n’est nécessaire
c) Etat limite de compression du béton :

On doit Vérifier que :

0pc< 0,6f 08— 0pe < 15Mpa

e Aux appuis :

Ay =314 cm?, M, = —6,34 KN.m
_100x4, _100x314 _

P="hxd ~100x155

p=0,20- B = 0,929 - K = 0,018

_ Mo 6,34 x 103 4022 Mo < 5 — 400 MPa (EPN
TABd 314x0929x 155 eeMPA S 0= a (FPN)

Ope = k X o = 0,018 x 140,22 = 2,52 Mpa
Opc = 2,52 Mpa < 0, = 15Mpa

Ost
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e En travée:

A, =923cm? , M,=17,98KN.m
100 x 4; 100x9,23

P="hxd ~100x155 >
p=059-> f=0887 - k= 0,034

M, 17,98 x 10°
~ B.dA 0,887 x 155 x 9,23 x 102
Ope = K X 05 = 0,034 X 141,68 = 4,81Mpa
ope = 4,81Mpa < 7, = 15Mpa = condition vérifiee.
111-3 Calcul des Balcons :

Dans notre structure on trouve deux types de balcon (Corps creux et dalle pleine) Le calcul se
fera juste pour celui de dalle pleine.

v Balcon en dalle pleine :

Ot = 141,68Mpa < o5 = 400MPa

Le balcon est assimilé a une console encastrée au niveau de la poutre de rive du plancher. Il
est réalisé en dalle pleine.
111-3-1-pré dimensionnement de la dalle pleine :
Largeur : 1,60m
Longueur : 2,80m

_L_160
P=70""10 M

ep doit étre au moins égale a 12cm (RPA99vesion 2003)
On adopte ep =15cm
111-3-2-Schéma statique de calcul :

‘:;_:: qu L] "G|

- A I .

| /1999 INIIINeey!
A

150cm

Figure.3-1 Schéma statique du balcon
q..: charge et surcharge pondérées de la dalle.
Q: surcharge exercee sur le garde-corps.
G : poids du garde-corps.
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111-3-3 Calcul d’efforts :

G = 5,39KN/m?

Q = 3,5 KN/m?

G,= 1,78 KN/m?

Q,=1KN/ m?

111-3-4 Combinaisons de charges :

Le calcul se fait en flexion simple pour une bande de 1m de largeur
e AVIELU:

Ladalle: g, = (1,53G + 1,5Q) x 1ml = [1,35(5,39) + 1,5(3,5)] X 1ml = 12,527KN /ml.
Garde-corps : g, = 1ml x 1,35G1 =1 x 1,35 x 1,78 = 2,4KN /ml.
Quz = 1,5Q; =1 x 1,5 x 1ml = 1,5KN/ML
o AVELS:

LaDalle : g, = (G + Q) x 1ml = (5,39 + 3,5) x 1ml = 8,89KN /ml
Garde-corps : gg; = Gy X 1ml = 1,78KN /ml
qs; = 1KN/ml

111-3-5 ferraillage :
a) Calculs des moments d’encastrements :

e AVIELU:
+ Le moment d( a la charge q,, de la dalle pleine :

qul? 12,527 x (1.50)2
= Mg, === : = 14,09KN.m

¢ Le moment da a la charge N,, de garde-corps :
= Mu; =qu, XL =2,4%X150=36KN.m

= Mu, =qu, XH=15%Xx1=15KN.m
% Le moment total est :

My, = My(142) + Mgy, = 1,5 + 3,6 + 14,09 = 19,19KN.m

e AIELS:
¢ Le moment da a la charge q,, de la dalle pleine

L?> 8,89 x (1,50)?
=Qé = 2( )=1OKN.m

* Le moment di a la charge N,, de garde-corps :

= Mq

= Mg = qg; XL = 1,78 x 1,50 = 2,67KN.m
:>M52 =q52XH=1X1=1KNm

+* Le moment total est :

’MS = Mg, + My = 2,67+ 1+ 10 = 13,67KN.m
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b) Calcul des armatures a UELU :

La section dangereuse se trouve au niveau de I’encastrement.
fou =142 MPa; o, =348 MPa; d=0,15-0,02=0,13m
» Armatures principales :

M, 19,19 x 103
e b xdZx fy, 1x(0,13)%x 14,2 x 106 _ 0.079
u = 0,089 < 0,392 = SSA
1= 0,079h = B = 0,982
M, 19,19 x 10°
At = 4,31cm?

 Bxdxao, 0982 x 13 x 348 x 103
Soit 5T10 = 3,92cm?

Avec un espacement St = 24cm

St = 24cm < min (2h ;25) = 25cm (fissuration préjudiciable).
» Armatures de répartition :

3,92
At = T = 1,37cm2

Soit5HA8 = 2,51cm?
Avec un espacement St =21 cm
St = 21cm< min (2h ;25)= 25cm
111-3-6 vérification a PELU :
a) Condition de non fragilité :

A 0,23 X b olft28 023><1><013><2’1
in = XbXxd——=
min = = f ’ ' 400

e
At = 4,71cm = Apin = 1,57cm = (Condution vérifiée).
b) Vérification au cisaillement :

x 10* = 1,57cm?

0,2

ﬁ = min (Y_ c28 SMPa) = 3,34‘Mpa
b

Dans le cas ou la fissuration est préjudiciable.

5
Ty = min( foog ,4MPa) = 2,5MPa
b

Ona:Vu=quXL+qy+qu=12527x%x15+24+1,5=22,69KN

L R 1073 = 0,17MP
Ty xd 1x0,13 - @
7, <T, = (Condition vérifiée)

c) Adhérence de barres :

)

oV 22,69

- 09dYu; 0,9x0,13 x 15,7 x 10

Avec : Y, u; somme des périmetres utiles des armatures.
Yu; =5%x3,14x1,0=15,7cm

Teo = Ps X fig = 1,5 X 2,1 = 3,15MPa

Tee = 1,23MPa
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Tse < Ts5e = (Condition vérifée).
d) Vérifications de la contrainte de compression du béton :

On doit verifier que :

Gbczg E\t}c 2 X 22,69 f
X Vmax X 22, 28

= = = 0,218MPa < 0,8-<2213,34MP
%bc T Thxa  1x1,6x 0,13 x 10 4 Vb 4

= (Condition vérifiée)
e) Longueur de scellement :

La longueur de scellement droit est donnée par la loi :

Ofe
L. =
S 47,
T, = 0,6Y2. fize = 0,6 X (1,5)? x 2,1 = 2,835MPa
L, = D x 400 _ 35,270
S 4x2835 7

= Le BAEL propose Ly = 400 Si f, = 400MPA
Donc on adopte L, = 400
= Soit des crochets de longueur L, = 0,4 X Lg = 0,4 X 40 = 16cm.
Soit L, = 16cm.
111-3-7 Vérification a PELS :
a) Etat limite de résistance a la compression de béton :

On doit vérifier que :
Opc < abc

Avec 6y, = 15MPa et 0}, = Koy
100 x A 100 x 3,92

bxd = 100 x 13

1
K; =42,47 > K= = 0,024 - 3 =0,913
1

Mg 10,33 x 10°
T BxdxA 0913 x0,13 x 3,92 x 105
Ope = 0,024 x 222,02 = 5,32MPa

Opc = 5,32MPA < G}, = 15MPa = (Condition vérifiée).

b) Vérification de la fleche :

pl = = 0,30

Os = 222,02MPa

Pour se dispenser du calcul de la fleche on Vvérifie :

ho 1

L~ 16

L— 0,093 h> ! Conditi 8rifié
_—= —_— z— —_—

Ll T .2 16( ondition vérifiée)
— = 0,0625

16
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EZ M

L~ 10M,
h_15_016 $h> M, Conditi f s
T=50=0 L2 10M0( ondition vérifiée)
M, 10

= =01

10M, 10x10
Ay 42
bd ~ f, —
Aq 3,92 0.0030 At<4;2 Conditi (g
_—=s—_ — = — —_—
2 = 100 X 13 , bd =T, (Condition vérifiée)
2_%2 _got0s [
f. 400
Conclusion :

I

Toutes les conditions sont vérifiées alors le calcul de la fleche n’est pas

c) Vérification des contraintes dans le béton :

GbC < EbC = 0!6fC28 = 15MPa
Mser
GbC = I

Mg = 10,33KN.m
2

bo% —hAg(d —y) = 0 = 50y* + 47,10y — 6123 =0 =y = 4,77cm
by3

= -+ hAs(d — y)? = 1 = 12995,33cm?

_ Mser 1367 % 10° X 4,77 = 501MP
% =7 Y= 399533 ~ 1T a

0pc = 5,01MPA < 6. = 15MPa = (Condition vérifiée)
d) Veérification de la contrainte d’acier :

2
0s < 05 = min {gfe, 110 nftzg}.Avec:n = 1,6 Pour HA > 6mm

n Coefficient de fissuration
o; = 201,63MPa
Mser )
@y =15 X 00033
o, < a5 = (Condition vérifiée)
e Planchers
Les planchers sont des éléments de la structure portante, destinée essentiellement a recevoir

os=n x 103(13 — 4,77) = 129,85MPa

les actions variables d’exploitation afin de reporter sur les éléments porteurs verticaux qui les

descendront aux fondations. Ils sont soit :
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— En corps creux constitué par des poutrelles sur lesquelles reposent I’hourdis, I'ensemble
est recouvert par une dalle de compression en béton légerement armé.

— Soit en dalle pleine.

Les planchers sont des surfaces planes limitant les étages et supportant les revétements du
sol, ils assurent principalement deux fonctions :

— Fonction de résistance : Les planchers supportant leur poids propre et les surcharges

d’exploitation.

— Fonction d'isolation : lls isolent thermiquement et acoustiquement les différents étages.

Comme notre projet est a usage d’éducation, on adopte un plancher a corps creux.

Le plancher a corps creux est constitué par des poutrelles en béton armé sur lesquelles
reposent les hourdis en béton. Les poutrelles sont disposées suivant la petite portée et elles
travaillent dans une seule direction.

111.1.1. Dimensionnement des poutrelles

Notre construction étant une construction courante de surcharge modérée (Q <5 KN/m?).

Dans notre structure on a un seul type de plancher a corps creux :
— Corps creux:16cm;

— Dalle de compression : 4 cm.

Les poutrelles sont disposées perpendiculaire au sens porteur avec un espacement de 65 cm,
entre axes. Hauteur du plancher : hy = 20 cm, Epaisseur de la nervure : hy = 4 cm, Largeur de la
dalle de compression : by =12 cm.

111.1.1.1. Calcul de la largeur de la poutrelle
b

T

bl b1
| [
Figure 111.8:Schéma d'un plancher a corps creux

Le calcul de la largeur (b) se fait a partir des conditions suivantes : b = 2b;+ by

La portée maximale est : L =450 cm et I;= 65 cm
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p, <(1=Do) b, <{8512) o5 5
2 2
b, =min { b, él — Db, =min { b, <40 _ 45cm
10 10
6h, <b, =<8h, 24cm =<b, =32cm

Soit : by = 26,5 cm
Pour avoir : D =20, +b, =2x26,5+12=65cm.

111.1.2. Méthode de calcul des poutrelles
Il existe plusieurs méthodes pour le calcul des poutrelles, le B.A.E.L 91 propose une

méthode simplifiée dite méthode forfaitaire, pour le calcul des moments fléchissant et efforts
tranchants concernant les planchers des étages courant, pour le plancher terrasse on utilisera la
méthode des trois moments car il ne vérifié pas I’une des 4 conditions et pour le plancher haut du
premier étage, la méthode de Caquot est utilisée.

— La méthode forfaitaire ;

— La méthode des trois moments ;

— La méthode de Caquot.

111.1.2.1. Méthode forfaitaire et les conditions d'application de la méthode
Le reglement B.A.E.L 91 est proposé une méthode simplifiée applicable pour les planchers
courants, cette derniére est applicable si les quatre conditions suivantes sont vérifiées :
— La charge d’exploitation Q < max (2G ; 5KN/m?2).
— Le moment d’inertie des sections est constant dans les différentes travées.
— Le rapport des portées successives est de : 0,8 < li/li+1 < 1,25

— Lafissuration est considérée comme non préjudiciable.

111.1.2.1.1. Principe de calcul de la méthode

Il exprime les maximaux en travée et sur appuis en fonction des moments Fléchissant
isostatiques (My) de la travée indépendante.

Selon le B.A.E.L 91, les valeurs de My,, M;, M. doivent vérifier les conditions suivantes :

— Mt 2= max[1,05MO0; (1+0,3a) MO] - (My+Me) /2 ;
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— Mt 2 (1+0, 3a) MO /2 : dans une travée intermédiaire ;

— Mt 2=(1,240,3a) MO0 /2 : dans une travée de rive.

M w M e / M w M e
A My A ) A M, A
Travée isostatique Travée hyperstatique

Figure 111.9:Types des travées

111.1.2.1.2. Moments

Il exprime les maximaux des moments en travée et sur appuis en fonction des moments

fléchissant isostatiques (My) de la travée indépendante.

— Le Moment maximal dans la travée indépendante : My ;

— Le Moment maximale dans la travée étudiée : M ;
— Le Moment sur I'appui gauche de la travée : My, ;
— Le Moment sur I'appui droit de la travée : M;

— Lerapportsuivant: a=Q/(G+Q).

e Moments aux appuis

Les valeurs absolues des moments sur appuis doivent étre comme suit :

— Poutre contenue a deux travées :

0,2Mn 0,600 0,2Mdn
AN i JAN

— Poutre contenue a trois travées :

0,2Mg 0,5Mp 0,5Mo 0,2Mg
A A A A
— Poutre contenue a plus de trois travées :
0,2Mg 0,5Mo 0,4Mq
A A A A A
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111.1.2.1.3. Effort tranchant
L'étude de l'effort tranchant permet de Vérifier I'épaisseur de I'dme et de déterminer les
armatures transversales et 1'épure d’arrét des armatures longitudinales.

Le réglement B.A.E.L 91, prévoit que seul I'état limite ultime est vérifié :

T _Mu-Me gl T Me—Me gl
I 2 I 2
— Effort tranchant a droite :TW Effort tranchant a gauche :Te

111.1.2.2. Méthode de trois moments (Méthode R.D.M)

Cette méthode est appliquée pour les poutres a plusieurs appuis, nous avons appliqués cette
méthode si la 4°™ condition n’est pas vérifié (la condition de fissuration), dans ce cas en peut
utiliser une autre méthode dite méthode des trois moments.

En isolant deux travées adjacentes de notre poutre, qui sont chargées d’une manicre
quelconque ; On a un systéeme statistiquement indéterming, il est nécessaire de compléter les
équations statiques disponibles par d’autres méthodes basées sur la déformation du systéme.

Elle est définie par la formule suivante :

ML, +2M, (L, +L, )+M, ,.L,. =—6[S“'a“ + S““'b”ﬂ}

n+1

L L

n n+1

Cette équation est appelée « équation de Clapeyron », le théoréme des trois moments est
applicable a tous types de chargements.

Avec :Sp=Sxa

Les portées entre les appuis : li, li+1 ;

Sont les moments aux appuis : Mi-1, Mi, Mi+1 ;

— Représente l'aire du diagramme du moment : S;

La distance entre le c g de l'aire de diagramme et I'appui : a.

Pour un diagramme parabolique, c'est-a-dire pour une poutre uniformément chargée. Apres
résoudre les équations on trouve les moments, puis on trace le diagramme des moments

fléchissant et ’effort tranchant.
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111.1.2.2.1. Méthode de calcul

Vu que la 3*™ condition de la méthode forfaitaire n'est pas vérifiée c.a.d. la fissuration est
préjudiciable ou trés préjudiciable (cas du plancher terrasse), on propose pour le calcul des
moments sur appuis la méthode des trois moments.
111.1.2.2.2. Principe de calcul de la méthode des trois moments

Pour les poutres continues a plusieurs appuis

My Mn-1 Mn Mn+1 Mp+2
l l I I I I * VVYVYVYY I I I I I
A A A A
P I—l L I—l-n L Ln -~ Ln+1 L Ln+2

v

Figure 111.10: Poutres continues a plusieurs appuis,

Isolant deux travées adjacentes, elles sont chargées d'une maniére quelconque ; c'est un
systéeme statiquement indéterminé, il est nécessaire de compléter les équations statiques
disponibles par d'autres méthodes basées sur les déeformations du systéme.

Mn-l q Mn q, Mn+1

I RERTR TR RY
A A

I—n+l

»d »
< L] »

Mn-1 M n ’ M n+l

q M, q
() ()
t o 1

Py ¥

& » «

[

Rn—l—l Rn Rn Rn+1
Figure 111.11: Isolant deux travées adjacentes

Mpn, Mn.1, Mps1 : les moments de flexion sur appuis (n), (n-1), (n+1), ils sont supposes positifs,
suivant les conditions aux limites et les conditions de continuite, (6 '=0")...... (1)

Les moments de flexion pour chacune des travées L, Ln+; sous les charges connues q, q’

peuvent étre tracé selon la méthode classique. My, My.1, My:+150nt provisoirement omis.
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Gn, Gn+1 : les centres d'inertie des aires de diagramme des moments.
an, bn, an+1, bn+1 1 SONt la signification indique sur la figure.
Sn et Sn+1 : les Aires des diagrammes des moments pour les travées Ln et Ln+1
0'=0"'(Mn-1) + 6 '(Mn) + 0 '(q)
Selon le théoréme des Aires des moments, on aura :

. S,a, M,,.L, ML,
0'= + +

n-1""—"n
L..E, 6.E, 3.E,
e": Sn+l'bn+1 + Iv'n"‘n-*—l + l\/In+1'|—n-+-l
L,..-E, 3.E, 6.E,
0=0">M, L +2M, (L, +L, )+M, L ., = —e{sn'a" + S“+l'b“+1}
Ln I_n+1

C'est le théoréeme des trois moments et sous cette forme générale il est applicable a tous les
types de chargement. Cette équation est appelée équation CLAPEYRON.
111.1.2.2.3. Effort tranchant

L'étude de l'effort tranchant permet de vérifier I'épaisseur de I'ame et de déterminer les
armatures transversales et 1'épure d’arrét des armatures longitudinales.
Le reglement B.A.E.L 91, prévoit que seul I'état limite ultime est vérifié :

TW:MW—Me+q_I ot Te:Mw—Me_q_I
| 2 | 2
— Effort tranchant a droite :TW

— Effort tranchant a gauche :Te

111.1.3. Calcul de la poutrelle (Etage courant)
Type 01 : Les travées AB-BC-CD-DE

JAN /\ /\ JA JAN /\

-t

e e E—

4.20 4.00 3.95 4.45 4.20

Figure 111.12: Type 01 de la poutrelle
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111.1.3.1. Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire
— Q=1,5KN/m?<(2x5,10 KN/m? ; 5 KN/m?) > Condition vérifiée.

— Poutrelle a d’inertie constante : (I = cte) - Condition vérifiée.

4.20 4.00 3.95 4.45

= 1.05: 299 _ 10122 = 0.89: 2% — 1.06 > 0.8 < - < 1.2 Condition vérifiée.
4.00 3.95 4.45 4.20 L+1

— Fissuration peu préjudiciable : - Condition vérifiée.
Puisque toutes les conditions sont satisfaites pour les planchers étages courante.

Donc la méthode forfaitaire est applicable.

111.1.3.2. Calcul les sollicitations
G =510 KN/m* et Q=150 KN/m?
ELU: g, =(1,35G+1,5Q)x0,65=(1,35x5,10+1,5x1,50)x 0,65= 5,94 KN/ml
ELS: 0, =(G+Q)x0,65=(510+150)x0,65=4.29 KN/ml

a=Q/(G+Q)=15/5,10+15)=0.23

— Calcul les moments fléchissant

2 2
M, - Qu8-L _ M2 _594x420° 1310 kNm
2 2
M, = Qul _ ppee J 2944007 14 g5 e\
8 8
2 2
M, = Qb oo L9435 g g kenm
8 8
2 2
M, = Qu8'L _ ME :M:M,?o KN.m
2 2
M, = Qb e (59842001500 knm
8 8

— Calcul les moments en appuis
Ma =0, ZMOAB =0,2x13,10=2,62 KN.m
Me = 0,5max(M;®;Mg®)=0,5x13,10=6,55 KN.m

Mc = 0,4max(Mg®;Mg®)=0,4x11,88=4,75 KN.m
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Mo = 0,4max(Mg°;Mg®)=0,4x14,70 =5,88 KN.m
M. = 0,5max(Mg"; Mg )=0,5x14,70=7,35 KN.m
M. = 0,2M; =0,2x13,10=2,62 KN.m

— Calcul les moments en travées
(a=Q/(G+Q)=1,5/(5,10+1,5)=0,23
1+0,3a=1+0,3x0,23=1,53>1,05

{1+03a 1+403x0,23
2 2

= 0.765 (travée itermidiare)

1,2+ 0,3aa 1,2+ 0,3 x 0,23 i ]
\ > = > = 0.63 (travée de rive)

Travée de rive (AB) et (EF) :

max (1,05M2®;[1+0,3a] M2° ) - Mot Me

=9,42 KN.m
M¥® = max . — M%® =9,42 KN.m
[1,2+0,3a] M2° =8,31 KN.m
max (1,05Mg" ;[1+ 0,301]1\/1?)-M =9,02 KN.m
ME" = max . — M$? =9,02 KN.m
[1,2+0,3a] M2° =8,31 KN.m

e Travée intermédiaire (BC), (CD :

max (1,05Mg°;[1+0,3a | Mc© ) - w =7,05 KN.m
ME = max o

M — MP9 =7,05 KN.m
[1+0,3a] 20 =6,35 KN.m

max (1,05ME%;[1+0,3a]ME° ) - Me * Mo

D —7,06 KN.m
M&P) = max

CD

— M =7,06 KN.m
[1+ 0,3(1] 20 =6,19 KN.m
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max (1,05Mg’E ;[1+0,30] Mg*® ) B}
M®® = max o

[1+0,3a] M2° =7,86 KN.m

— Calcul les efforts tranchants

Mp +Me _ 9,09 KN.m

— MP® =9,09 KN.m

Les valeurs des efforts tranchants de chaque travee étant calculées selon la formule

suivant :
262655 0 0,820 1) gy
o 4,20 2
_262°655 (0,420 5w
4,20 2
7 29557475 504% _1533kN
TBC — 2
T BS5ATS ¢ d 4 ann
4 2
T AT5-588 0,395 1) ey
T _ 3,95 2
1 475-588 00,395 ook
3,95 2
1588735 0 01445 ) e
Toe 4,45 2
TE:M_S,Mﬂ:—l&% KN
4,45 2
7352262 5 0,420 10 g0
o 4,20 2
_T35-262 g, 420 anyy
4,20 2

Qu
YYvveyy®
JAN

4.20 N

y
PAN

Qu

¢¢¢¢¢¢ﬁ/

4,00

y
PiN

Qu

I
/\

, 3,95 |

IT |

Qu

SRR 4
AN

Lo 4,45 |

Qu

T

4,20

y
PiN
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111.1.3.3. Diagramme des moments et des efforts tranchants

12,33EN 12.89EN 13,60KN

11.54EN 1145EN

N\ N\ .
) N [

11.43KN 12,02EN

1
=

1341EN
13,55KN

Figure 111.13: Diagramme des efforts tranchants T [KN]

VAVAVAV.

14,70 EN.m 13,10 EN.m

13,10 KN.m 11,88 KN.m

Figure 111.14: Diagramme des moments fléchissant, M [KN.m]
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111.1.4. Calcul du poutrelle (Terrasse)

JAN /\ JA JAN JAN JAN

-t e

4.20 4.00 3.95 4.45 4.20

Figure 111.15: Type 01 de la poutrelle terrasse
111.1.4.1. Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire

— la charge d’exploitation : Q < max(2G,5 KN/m?) :

Q < max(2G,5 KN/m?) = Q =1KN/m? < max(2 x5, 46;5 KN/m?) — Condition vérifiée.
— Poutrelle a d’inertie constante (I = Cte) > Condition vérifiée.

4.20 4.00 3.95 4.45

- —=1.05-—=1.01,—=0.89;,— =
3.95 4.45 4.20

1.06 > 0.8 < - < 1.2 Condition vérifiée.
4.00 L+1

— Fissuration peu préjudiciable : = Condition vérifiée.
Puisque toutes les conditions sont satisfaites pour les planchers étages courante.

Donc la méthode forfaitaire est applicable.

111.1.4.2. Calcul les sollicitations
G =5,46 KN/m* et Q=1,00 KN/m*
ELU: g, =(1,35G+1,5Q)x0,65=(1,35x5,46+1x1)x 0,65= 5,44 KN/ml
ELS: 0, =(G+Q)x0,65=(5,46+1)x0,65=4,32 KN/ml

o =QAG+Q)=1/(5,46+1)=0,16

— Calcul les moments fléchissant
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2 2
M, = Q,.L VI _544x420° 15 50 kN
8 8
2 2
MOZQU-L :MEC:M:10,88 KN.m
8 8
2 2
MOZQU-L :MgDzwﬂoﬁl KN.m
8 8
2 2
M, = Q,.L _ ME _544x445 g 47 kN
8 8
2 2
MOZQU-L — MEF _ 54434200 15 5o KNm
8 8

— Calcul les moments en appuis
Ma =0,2M?® =0,2x12,00 = 2,4 KN.m
Ms = 0,5max(M;®Mg®)=05x12=6,00 KN.m
Mec = 0,4max(Mg°; Mg®)=0,4x10,88 = 4,35 KN.m
Mo = 0,4max(M5®; Mg®)=0,4x13,47 =5,39 KN.m
M. = 0,5max(M;™; Mg")=0,5x13,47 =6,74 KN.m

M, = 0,2M =0,2x12=2,4 KN.m

— Calcul les moments en travées
ra=Q/(G+Q)=1/(546+1)=0,16

1+03a=1+03x0,16 =1,04 <1,05

{1+03a 1+403x0,16
2 2

= 0,524 (travée itermidiare)

1,2+03x  1,2+0,3x0,16
\ 2 N 2

= 0.624 (travée derive)

86



Chapitre I

e Travée de rive (AB) et (EF) :

max (1,05M2%;[1+ 0,30 m2° ) - Mat Me
M = max 142
[1,2+0,30L] 20 =7,49KN.m
max (1,05M§F ;[1+0,30] MEF)-M
MEP = max E
[1,2+0,30] 20 =7,49 KN.m
e Travée intermédiaire (BC), (CD :
max (1,05M%;[1+0,3a] M ) - M+ Me
M® = max 2
T MBC
[1+0,30] 20 =5,70 KN.m
max (L,0SME; [1+ 0,30 ME%) - Me T Mo
M = max
MCD
[1+0,30] 20 =5,56 KN.m
max (1,0SMEE;[1+0,30] M2% ) - Mo *Me
M®® = max \DE
[1+0,3a] 20 =7,06 KN.m

B =8,4 KN.m
—M%® =84 KN.m

= =8,03 KN.m

—ME? =8,03 KN.m

¢ =6,25 KN.m

— M®9 =625 KN.m

D - 6,27 KN.m
— M =6,27 KN.m

E =8,08 KN.m
— MP® =8,08 KN.m

Ferraillage des EIéments Non Structuraux
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— Calcul les efforts tranchants

Les valeurs des efforts tranchants de chaque travée étant calculées selon la formule

suivant : Jqu
VYVYVYVYVYVY
T —247000 54420 1557 kN A =
o _ 4,20 2 420 ,
T, 2242600 5,420 15 o8 kN
4,20 2
Qu
7 29002435 52 _1171kN yYvvvvy %
TEC — " 4 2 A\ ,
T,-800-435 5 104 10,06 KN e
4 2
4,35-5,39 3,95 "
Tw=—""_"""" 15442 =-10,48 KN
DL gy
1,2 2397539 £ 44395 11 01KN 3,95
3,95 2 | g
Qu
Tw=2397074 5 44445 11 gokN %
[t Erzesny
T.o539-674 5 11495 1 41k —
4,45 2 q
6,74—2,40 420 u
. W‘T+5’44T_12’46 KN i¢ IRy ,*/
7 -574-240 5,420 1439 kN 20 |
4,20 2 ) ’
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111.1.4.3. Diagramme des moments et des efforts tranchants

! 12,46 KN
11,71 KN 1180 KN

10,55 KN 10,48 KN

L\I.\ \ 3.\ \ JANN
w‘;

1039 EN

10,06 KN
11,01 KN

12,28 KN
1241 EN

Figure 111.16: Diagramme des efforts tranchants T [KN]

4,35 KN.m 539 KN.m
24 KN.m
24 EN.m
v ) ) )
10,61 KN.m
. 10,88 KN.m
12KNm 13,47 KN.m 12KN.m

Figure 111.17: Diagramme des moments fléchissant, M [KN.m]

111.1.5. Calcul de ferraillage des poutrelles a ’E.L.U.R
Les moments maximaux en travée compriment les fibres supérieures et tendra les fibres
inférieures, et par conséquent les armatures longitudinales seront disposées en bas pour reprendre

I'effort de traction puisque le béton résiste mal a la traction.

Pour le calcul du ferraillage des poutrelles on prend le cas le plus défavorable.

Les poutrelles sont des sections en (T) dont les dimensions sont données comme sulit :
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65 cm

v

A

4 cm
<+—>

16 cm

12 :cm
—>

Figure 111.18:Section de poutrelle calculée (en T).

Données
— Largeur de la poutrelle : b =65 cm.

— largeurdela:bg=12 cm.

— Hauteur de la section : hy =20 cm.

— Hauteur de la section : hg =4 cm.

— Hauteur utile des aciers tendus : d =0,9 ht =18 cm

— Contrainte des aciers utilisés : f. = 400 MPa

— Contrainte du béton a 28 jours : f;3 = 25 MPa

— Contrainte limite de traction du béton : f,g = 2,1 MPa.

— Fissuration peu préjudiciable

On prend les sollicitations maximales suivantes :
111.1.5.1. Sollicitations

e Etat limite ultime (E.L.U.R)
M 70 =14,70 KN.m

My e = 7,35 KN.m

M, . .=2,62 KN.m

Arive

T =13,60 KN
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e Etat limite de service (E.L.S)

M =10,62 KN.m

T max

M, =6,82 KN.m

M, e =2,07 KN.m

Arive

T . =10,28 KN.m

111.1.5.2. Calcul des armatures longitudinales a I'E.L.U.R

e \Vérification de I'étendue de la zone comprimée
Dans I’étude d’une section en (T) , il est nécessaire de savoir si la partie comprimée intéresse
la table de compression ou si elle intéresse également la nervure.

On calcule le moment équilibre par la table (M{/A)
M.., =bxh, xcbc(d —%Oj =65x4x14,17x(18-2)x10"* =58,95 KN.m

M, .. =19,37 KN.m< M, =58,95KN.m

e Veérification de I'existante des armatures comprimées (A’)

Donc l'axe neutre tombe dans la table de compression, la section en T sera calculée en
flexion simple comme une section rectangulaire de dimension (bxh) = (65x20) cm? et d =18 cm
et op = 14,17 MPa soumise a :

111.1.5.2.1. Calcul de ferraillage a I'E.L.U.R

a. En travée
Mt max = 14,70 KN.m

Tableau 111.10:Calcul de ferraillage de poutrelle en travée

Moment ultime M, M, 14,70 KN.m
Moment réduit U=My/ (bxd”xfy.) 0,049
Etat limite de compression _ p=0,049< pl=0,392
du béton ul=0,392 uel pas d’acier
ici i comprimé
Coefficient de la fibre 0=1.25(1-v1-2p1) 0,063 p
neutre
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Coefficient B B=1-0,4a 0,975 \|

Section d’aciers A, M, / (osx Bxd) 2,41 cm?

Nous avons adopté : 3T12 As= 3,39 cm?
— Condition de non fragilité

Selon B.A.E.L 91 Article A.4.2.1 sectionen T

>max (1,3;1,41)

min —

A, >max( 2N 023xpxdxlm) 5 A
1000 fe

A, =141 cm?

Donc: A pgopir = Max (A A ) = Max(1,41; 2,41) = 2,41 cm?.

min ?

Le choix :A;=3T12 = 3,39 cm=.

b. Sur appuis
1. Sur appuis intermédiaire
Mainter = 7,35 KN.m
Au niveau des appuis les moments sont négatifs donc la table de compression est tendue, le
calcul sera fait pour une section rectangulaire (boxh) = (12x20) cm2etd =18 cm ;
op= 14,17 MPa.

Tableau I11.11: Calcul de ferraillage de poutrelle sur appuis intermédiaire

Moment ultime M, My 7,35 KN.m
Moment réduit H=My/ (bxd*xfy) 0,025
Etat limite de compression _ _ _
du béton ul=0,392 U< u—0,025<, p|‘—0,392
Coefficient de la fibre pas d"acier
0=1,25(1-V1-2) 0,032 comprimé
neutre
Coefficient p B=1-04a 0,987
Section d’aciers A M,/ (osx Bxd) 1,19 cm?

Nous avons adopté : 2T12 Soit A= 2,26 cm’
2. Enappuis de rive

MArivez 2,62 KNm
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Tableau I111.12:Calcul de ferraillage de poutrelle sur appuis en rive

Moment ultime M, M, 2,62 KN.m
Moment réduit H=My/ (bxd*xfy) 0,009
Etat limite de compression _ _ _
du béton ul=0,392 M<W, u—0,009<’ u|‘—0,392
Coefficient de la fibre pas d'acier
0=1,25(1-V1-2p) 0,011 comprimé
neutre
Coefficient g B =1-0,4 a 0,996
Section d’aciers A M,/ (osx Bxd) 0,42 cm2

Nous avons adopté : 1T10 A= 0,79 cm?
— Condition de non fragilité

Selon B.A.E.L 91 Article A.4.2.1sectionen T

e Pour appuis intermédiaire

A2 max(ﬂ;o,zsx bxdxfﬁ) — A, 2max (0,24 ; 0,26)
1000 fe

A, =0,26 cm?
AS (inter) :1’19 sz

A pgopit = MaX (A A ) = max(0,26;1,19) =1,19 cm?,

Le choix : A =2T12= 2,26 cm?2.

1. Pour appuis de rive
bh . ft28 .
A = Max(——;0,23xbxdx—2) - A . >max (0,24 ; 0,26)
1000 fe

A . =026 cm?
A rivey = 0,42 cm?

A pgopit = Max (A 5A ) = max(0,26 ; 0,42) = 0,42 cm”,

min ?

Le choix : 1T10 = 0,79 cm2.

e Vérification de I'effort tranchant

L'effort tranchant maximal d’apres le BAEL91 (Art A.5.1.1) : Tmax = 13,60 KN
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T, 13,60x10°

u

T = =
! b,xd 0,12x0,18

=0,63 MPa

Puisque les armatures ne sont pas exposées aux intempéries, la fissuration est peu
préjudiciable
Fissuration peu préjudiciable selon I’ Article A.5.1.1 B.A.E. L91

Puisque les armatures ne sont pas exposées aux intempéries, la fissuration est peu nuisible.

7, =min(0,17 xf ,, ; 5MPa)= 4,25 MPa.

1, =0,63 MPa< 1, =4,25 MPa — Condition vérifiée

En utilise des étriers perpendiculaires a la ligne moyenne

e Ferraillage transversal
Selon le B.A.E.L 91 Article A.7.2.2

Diametre des armatures transversales :

@Smin{L,H,CDme}
3510

® <min @,@,10 =5,71mm
35 10

Les armatures transversales sont réalisées par un étrier de ® =6 mm
On adopte : 2d6 = 0,57 cm?.
— Espacement
Selon le B.A.E.L 91 Article A.5.5.22
St : Doit étre égale a la plus petite valeur des trois suivantes :

(cos a+sina)
by(t, —0.3xf,)

S, £0.9xf, xA, x

K =1 — flexion simple ou pas de reprise de bétonnage.

o =90° (Les armatures sont perpendiculaires).

94



Chapitre Il Ferraillage des EIéments Non Structuraux

S, £0,8xf, x =32cm

A S, <0,8x400x 0,57
bo (T, —0,3xfy) 12(0,63-0,3x2,1)

S, <min(0,9xd ; 40 cm) — 1S, <min(0,9x18 ; 32 cm) =16,20 cm

< A, xf, S < 0,57 x400

= . < =475cm
0,4xb, 0,4x12

Onprend: S;=15cm
Selon le R.P.A 99/Version 2003 Article 7.5.2.2

A, =0003xSxb=0003xS, xb=0,003x15x12 = 0,54 cm’
A =057cm’*>A . =054cm”> - Condition vérifiée

Influence de I’effort tranchant aux voisinages des appuis Art : A.5.1 .313/ BAEL91

Influence sur le béton : on doit vérifier que :

V,<0,4%x0,9xdxDb, feos —V, £0,4x16,2x12 x 12—2 x1071 =129,60 KN
,Yb ’

V, =17,03<129,60 KN — Condition vérifige

Influence de I’effort tranchant sur les armatures inferieurs Art : A.5.1,321/ BAEL91

2
A Yy s Mo | a5 128056, 130 407 02
f 0,9xd 400 0,9x18

e
Les armatures ne sont soumises a aucune traction, donc pas de Vvérification a effectuer.

Vérification de liaison de table de compression a la nervure

b-—b 65-12
Ona:b, = L= =26,5¢cm
o2 2
0.2f .
T, = V. xby <7, =min 4:5MPa
0,9xbxdxh, Yo
V, x b, B 13,60x26,5x10

T, = =0,86 MPa
0,9xbxdxh, 0,9x65x18x4

0,2xf. |
. —min|—— 9 .5 Mpal = 92X21 33301,
Yo 15

7, =0,86 MPa < E = 3,33 MPa — Condition vérifiée
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111.1.5.2.2. Vérification a E.L.S

e FEntravée

M gLs= 10, 62KN.m
Tableau 111.13; Vérification a 1’état limite de service E.L.S en travée

Moment service M eLs 10,62 KN.m
y=-D++/D*+E
A 3,39
. e ) D=15—=15x——=0,78cm
P0s1t1noerl1J ;ir(; I’axe b 65 4.58 cm
E=2xDxd=2x0,78x18=2816cm?’
y=-0,78++/0,78° + 2816
3
| :%+15As(d —y)
11239,46 cm*
Moment d’inertie 3 '
e | = 95458 15, 330018 4,58)
M 10,62x10°
Coefficient K=—E5= X 0,95 MPa/cm
| 11239,46
Contrainte dans le o, =Kxy=0,95x4,58 435 MPa
béton !
: 0. =15K(d -
Contr,aln.te dans s ( y) 191.24 MPa
Pacier 6 =15%0,95(18—4,58)
Vérification de
contrainte dans le
, - 4 35 MPa < 15 MPa
béton 0, <ob =0,6xT AR
A452 BAELOL Condition vérifiée
Vérification -
contrainte dans I’acier 03 <0, =400 MPa 191,24 MPa< 400 MPa
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e Sur appuis

M g s=6,82 KN.m

Tableau 111.14: Vérification a I’état limite de service E.L.S sur appuis

Moment service MeLs 6,82 KN.m
y=-D++D*+E
A 2,26
. e s D=15—=15x—=0,52cm
P0s1t1noeltI Elree I’axe b 65 3,84 cm
E=2xDxd=2x0,52x18=18,77 cm®
y=-0,52+ \0,52% +18,77
3
| =%+15As(d —y)
8023,97 cm’
M td’i ti 3 !
oment Canerte | = 0384 15.006(18— 3,84)
M 6,82x10°
Coefficient K=—ES = x 0,85 MPa/cm
| 8023,97
Contrainte dans le o, =Kxy=0,85x3,84 326 MPa
béton
. o. =15K(d -
Contr,aln.te dans s ( Y) 180,54 MPa
Pacier o5 =15x0,85(18-3,84)
Vérification de
contrainte dans le
, — 3,26 MPa < 15 MPa
béton Art 4.5.2 0, <ob =0,6xTf,, it
BAEL 91 c condition vérifiée
Verification contrainte 6, <o, =400 MPa 180,54 MPa < 400 MPa
dans P’acier
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Tableau I11.15: Ferraillage des poutrelles

Terrasse Etage courante
En travée 3T12 = 3,39 3T12 = 3,39
En appuis Ri\{es. . 1T10=0,79 1T10=0,79
Intermédiaire 2T12 = 2,26 2T12=2,26

111.1.5.3. Ferraillage de la dalle de compression
L : distance entre 1’axe des poutrelles (L = 65 cm).
Asaxt—ax® _gs5oem?
f 400

e

Pour le ferraillage de la dalle de compression, Nous avons adopté un treillis Soudés de

(150x150) de diametre ©6

_i —_—y —— e s —— — s e — _I_ - ——
Ts® 6 (150x150) ! !
> |

: ; 100 cm

| |
| i
i !

R T N R R
d L
T T

100 cm

Figure 111.19:Schéma de ferraillage de la dalle de compression

1T10 1T10 1710
i % é 2T12
.—j
/3 6. S=15cm , ©6.S=15cm @ 6, S=15cm
/
&ch « \@ » 4°mI « 9 4ch « 9 »
3T12 3T12 3T12
En travée Appui de rive Appui intermédiaire

Figure 111.20:Schéma de ferraillage des poutrelles terrasse
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Chapitre IV ETUDE SISMIQUE

IV.1. Etude sismique

L’¢étude sismique consiste a évaluer les efforts de ’action séismique sur notre structure.
Pour cela, plusieurs méthodes approchées ont été proposees a fin d’évaluer les efforts internes
engendrés a I’intérieur de la structure sollicitée.
IVV.1.1. Méthodes de calcul

Selon le R.P.A 99/Version 2003, le calcul des forces sismiques peut étre mené suivant
trois méthodes :

— Par la méthode statique équivalente

— Par la méthode d’analyse modale spectrale

— Par la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes

IV.1.1.1. Méthode statique équivalente

Pour les batiments réguliers et moyennement réguliers, on peut simplifier les calculs en
ne considérant que le premier mode de la structure (mode fondamental). Le calcul statique a
pour but de se substituer au calcul dynamique plus compliqué en ne s’intéressant qu’a
produire des effets identiques.
1V.1.1.2. Méthode d’analyse modale spectrale

Peut étre utilisée dans tous les cas, et en particulier, dans le cas ou la méthode statique
équivalente n'est pas permise. On utilise directement les spectres de dimensionnement puisque
ce sont surtout les maximaux des réponses qui intéressent le concepteur et non la variation
temporelle. Elle permet de simplifier les calculs. On procéde alors a une analyse modale en
étudiant un certain nombre de modes propres de la structure.
IV.1.1.3. Choix de la méthode

Dans notre cas, la méthode statique équivalente n’est pas applicable puisque notre bloc ne
verifie pas toutes les conditions de ’article 4.1.2, D’ou la méthode choisit sera la méthode
d’analyse modale spectrale.
IvV.2. Modélisation des structures

L’analyse dynamique nécessite toujours initialement de créer un modele de calcul
Représentant la structure. Ce modele introduit ensuite dans un logiciel de calcul dynamique.

Pour I’évaluation des forces sismiques, on utilise le logiciel ETABS V 9.7.4 qui peut les
calculer suivant différentes méthodes : (Réponse Spectrum Fonction, Time History Function,
oY)

(Réponse Spectrum Fonction) a été choisi parce qu’elle est basée sur la méthode

dynamique modale spectrale et qui prend en compte la réponse de la structure suivant les
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modes déterminés en se basant sur les hypothéses suivantes équivalente et la méthode
dynamique modale spectrale :

— Masse supposée concentrée au niveau des noeuds principaux (nceud maitre) ;

— Seuls les déplacements horizontaux sont pris en compte ;

— Les planchers et les fondations sont considéreés rigides dans leur plan ;

— Le nombre de mode a prendre en compte est tel que la somme des coefficients de

participation modale soit au moins égale a 90%.

IV.2.1. Présentation du logiciel ETABS

ETABS est un logiciel de calcul congu exclusivement pour le calcul des batiments. I
permet de modéliser facilement et rapidement tous types de batiments grace a une interface
graphique unique. Il offre de nombreuses possibilités pour 1’analyse statique et dynamique.
Ce logiciel permet la prise en compte des propriétés non-linéaires des matériaux, ainsi que le
calcul et le dimensionnement des éléments structuraux suivant différentes réglementations en
vigueur a travers le monde (Euro code, UBC, ACI...etc.).

De plus de par sa spécificité pour le calcul des batiments, ETABS offre un avantage
certain par rapport aux codes de calcul a utilisation plus étendue. En effet, grace a ces
diverses fonctions il permet une descente de charge automatique et rapide, un calcul
automatique du centre des masses et des rigidités, ainsi que la prise en compte implicite d’une
éventuelle excentricité accidentelle. De plus, ce logiciel utilise une terminologie propre au
domaine du batiment (plancher, dalle, trumeau, linteau.... etc).

La modélisation des éléments structuraux est effectuée comme suit :

— Les voiles ont été modélisés par des éléments « SHELL » a quatre noeuds ;

— Les dalles ont été modélisées par des éléments « SHELL » (dalles pleines) ;

— La masse des planchers est calculée de maniere & inclure la quantité fg selon

RPA99/version 2003 correspondant a la surcharge d’exploitation ;
— La masse des éléments modélises est introduite de fagon implicite, par la prise en

compte du poids volumique correspondant & celui du béton armé & savoir 2,5 t/m®,

Iv.3. Calcul de la masse de la structure
La valeur (W) a prendre en compte est égale a la somme des poids (Wi) calculés a chaque

niveau i de la structure : W =Y wi et wi=Gi+pPi

— Poids du aux charges permanente et a celle des equipements fixés éventuelles

solidaires de la structure : Gi
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— Charge d’exploitation : Pi
— Cecefficient de pondération, est fonction de la nature et de la durée de la charge
d’exploitation :
Pour notre projet (Batiments recevant du public temporairement - salles de classes -) p =
0,4
I1VV.3.1. Détermination des poids (W)
1VV.3.1.1. Détermination des poids du chaque niveau

Tableau IV.1: Poids de chaque étage.

Niveaux Poids
8°™ Etage 2915.83
7°™ Etage 2851,64
6°™ Etage 2851,64
5°™ Etage 2851,64
4°™ Etage 2851,64
3*™ Etage 2851,64
2°™ Etage 3016,88

1°" Etage 3016,88

RDC 3512,8
Poids Total 26720,6

IV.4. Détermination et estimation du période fondamental

1VV.4.1. Période fondamental

Période fondamental de la structure (T) : D’apres le R.P.A99/Version 2003 :

T =min (T, = C;h,/#:T, =0,09 h,, /DX ;T, =0,09 h,, /\/Dy )
T=min (T,=0,61645s;T,=0,562's ;T, =0,5627 s) =T,=0,562 s
— hy : hauteur mesurée en métres a partir de la base de la structure jusqu’au dernier
niveau (N).
— Cy : coefficient, fonction du systeme de contreventement, du type de remplissage et
donné par le tableau 4.6.
— D : dimension du batiment mesurée a sa base dans la direction de calcul considerée.
On doit veérifier aussi que la periode dynamique (T gynamique) N€ doit pas étre superieure a
la majoration de 30% de période statique fondamental (T statique)-

—  Tan=0,71sec <30%. T =1,3x0,562= 0,73 sec — condition vérifiée.
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Iv.5. Détermination de la force sismique totale (V)

La force sismique totale V, appliquée a la base de la structure, doit étre calculée

Successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule 4.1 des

R.P.A99/Version 2003 : v/ — M

A : Coefficient d'accélération de zone : A =0,15
— Zone sismique : (Mila a zone Ila) [R.P.A 99/Version 2003. Tableau 4.1]
— Groupe d’usage : Batiment d’habitation a Groupe 2 [R.P. A 99/Version 2003.Tableau
4.1]

D : Facteur d’amplification dynamique moyenne : est fonction de la catégorie de site, du

facteur de correction d’amortissement 1) et de la période fondamentale de la structure T selon

formule :
2.5m 0<T<T,
D=1 2.5q(T, /T)§ T,<T<3.0s
25n(T, /3.0)3(3.0/T)s T>30s

&: pourcentage d'amortissement critique : & =7 %
— \oiles ou murs en béton armé/ magonnerie.

— Remplissage dense.

n : Facteur de correction d'amortissement (quand l'amortissement est différent de 5%)
:n=47/(2+7)=0,882>07

T1, T2 : périodes caractéristiques associées a la catégorie du site.
Sol ferme site 3donc T1 = 0,15 sec et T2 = 0,5 sec.
Q : Facteur de qualité : Pour avoir la valeur de Pq tout dépend des six criteres de Q, Critéres :

Tableau V.2 : Valeurs des pénalités Pq

Conditions minimales sur les files de .

Observeé 0,00

contreventement.
Redondance en plan. Observeé 0,00
Régularité en élévation. Observé 0,00
Régularité en plan. Non observé 0,05
Contrdle de qualite de matériaux. Non observé 0,05
Contréle de qualité de I'exécution. Non observé 0,10

Q = 1+2Pq = 1+ (0,00+0,00+0,00+0,05+0,05+0,10) = 1,20.

R : Coefficient de comportement de la structure : R=4.
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— Portiques contreventés par des voiles

N

--..____|_‘___‘_.

——

Figure 1V.1 Forme du spectre de réponse.
On doit vérifier que la résultante des forces sismiques a la base (Vi) obtenue par
combinaison des valeurs modales ne doit pas étre inférieure a 80% du résultant des forces
sismiques déterminée par la méthode statique équivalente.

AxDxQxW

Telleque: v =
R

IV.5.1. Force sismique totale (V)
AxD, xQxW 0,15x1,74x1,20x 26720, 6

V, = =2092.22 KN
R 4
AxD x W
v, = X yI:Q _ 0,15x1,77 ><1A,rZO>< 26720,6 _2128.30 KN

— Sens longitudinal

V, =2212,05KN >80 % V,, =80 %x 2092, 22 KN =1673,78KN

— Sens transversal

V,, =2541,21KN >809% V,, =80%x2128,3 KN =1702,64 KN

IV.6. Disposition des voiles

La présence des charges variables dans les dalles des étages de notre structure et la forme
architecturale compliqué le choix de la disposition des voiles. Nous avons essayé plusieurs
solutions, soit @ un mauvais comportement de la structure, soit au non Vérification de
I’interaction voiles-portiques.

La meilleure position c’est elle qui vérifier tous les articles des régles parasismiques
algériennes R.P.A 99/Version 2003 tel que période, déplacements, la masse et 1’effort
tranchant a la base.
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Figure 1V.2: Disposition des voiles
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Figure 1V.3: Vue en 3D du model obtenu par logiciel ETABS

Iv.7. Calcul des coefficients de participation modale

n 2
{ > WK(DKi]
On doit Vérifier que :3.0j=>90 % Avec:&i: Kil x—
> WK(D}Z(i > WK
K=1 K=1
Tableau 1V.3: Tableau des modes et des périodes
Mode Période UX uy SumUX SumuyY
1 0.705515 46.6958 0.175 46.6958 0.175
2 0.60839 1.9201 67.3454 48.6159 67.5204
3 0.489976 23.0128 3.5142 71.6287 71.0346
4 0.202938 11.6142 0.0341 83.2429 71.0687
5 0.174589 0.331 16.6886 83.5739 87.7574
6 0.146983 3.8116 0.515 87.3855 88.2723
7 0.091478 5.5615 0.025 92.947 88.2973
8 0.083192 0.0943 6.2283 93.0413 94.5256
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— Sens longitudinal : ZGX >90% — 93,04 % >909% — Condition vérifiee

— Sens transversal : ZGY >90% — 94,525 % > 90% — Condition vérifiée

i

990 9 9
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Figure V.4 : les principaux modes de la vibration.

IV.8. Vérification de I’effort normal réduit

D’aprés les régles de RPA99/VV2003, Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture
fragile sous sollicitation d’ensemble dues au séisme. Le (RPA99/V2003 ;(Article 7.4.3.1))

exige de vérifier I’effort normal de compression de calcul qui est limité par la condition

suivante :

Avec :

-N4: L’effort normal maximum appliqué sur les poteaux sous les combinaisons sismique.

Na

V=
B X fe28

-B : la section transversale des poteaux.

-fe2s - 25 Mpa.

<03

Les résultats de calcul résumés dans le tableau suivant :

Tableau 1V.4: Tableau de vérification d’effort normal.

Niveau B (m?) N 4(KN) \Y;
8°™ Etage 0.105 99.37 0.038
7°™ Etage 0.12 244.69 0.082
6°™ Etage 0.12 410.54 0.137
5°M Etage 0.12 584.51 0.195
4°™ Etage 0.12 764.73 0.255
3™ Etage 0.12 830.56 0.277
2°™ Etage 0.2 1144.28 0.229

1*" Etage 0.2 1326.87 0.265
RDC 0.3 1487.04 0.198
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IV.9. Vérification des déplacements

Sous l'action des forces horizontales ; la structure subira des déformations horizontales.

Pour éviter l'augmentation des contraintes dans les systemes de contreventement, les

déplacements doivent étre calculés pour chaque élément de contreventement,

les

déplacements relatifs latéraux d'un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents ne

doivent pas dépasser 1% de la hauteur de I'étage.

Ay :BK _5K—1 < gK

O, =R X8y

— Déplacement du aux forces sismiques Fi - y compris I’effort de torsion - : dex

Le tableau suivant résume les déplacements relatifs aux différents niveaux dans les deux sens

longitudinal et transversal.

Tableau 1V.5: Déplacements relatifs de chaque niveau dans les deux sens.

Ni Sens longitudinal Sens transversal
ea
M (m) (m) Ax(m) | Aym) | 19%h
0 ex 0 X oey oy
eme
8 0.00070 0.0096016 0.00049 0.0066912 0.0003236 | 0.000485 0.0306
Etage 6 2 8 52
7°™ 1 0.00075 | 0.0092779 | 0.00050 | 0.0062056 | 0.0007221 | 0.000330 0.0306
Etage 8 2 7 8 6 48 '
6°™ | 0.00081 | 0.0100000 | 0.00053 | 0.0065361 | 0.0005385 | 0.000257 0.0306
Etage 7 8 4 6 6 04 '
5°M |1 0.00086 | 0.0105386 | 0.00055 0.0000856 | 0.000012
Etage 1 4 5 0.0067932 3 24 0.0306
4°™ 1 0.00086 | 0.0106243 | 0.00055 | 0.0067809 | 0.0006242 | 0.000416 0.0306
Etage 8 2 4 6 4 16 '
eme
3 0.00081 | 0.0100000 0.00052 | 0.0063648 0.0013831 | 0.000979 0.0306
Etage 7 8 2 2
eme
2 0.00070 | 0.0086169 0.00044 | 00053856 0.0020318 | 0.001126 0.0306
Etage 4 6 4 08
1° ] 0.00053 | 0.0065851 | 0.00034 | 0.0042595 | 0.0037209 | 0.002203 0.0306
Etage 8 2 8 2 6 2 '
RDC 0.03023 0.00%8641 0.0%016 0.00220563 0.00%8641 0.003?2056 0.034

1V.10. Vérification de Peffet P-Delta

Les effets du seconde ordre (ou effet P-A) peuvent étre négligés dans le cas des batiments

si la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux : 0 =

P, xA,

——<<0,10

X

k k
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Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau K:
n

PK = Z(Wei +B qu)
i=k

IVV.10.1. Distribution de la résultante des forces sismiques selon la hauteur
La résultante des forces sismiques a la base (V) doit étre distribuée sur la hauteur de la

n
structure selon les formules (4.10) suivantes : V, =F, + ZFi
i=k

La force concentree(F;) au sommet de la structure permet de tenir compte de 1’influence
des modes superieurs de vibration. Elle doit étre déterminée par la formule : F;=0,07 TV

Ou (T) est la période fondamentale de la structure (en secondes). La valeur de F; ne
dépassera en aucun cas 0,25V et sera prise égale a (0) quand (T) est plus petit ou égale a 0,7
secondes.

La partie restante de V soit (V- F) doit étre distribuée sur la hauteur de la structure
(V-F) Wh,
.

lejhi
=

— Effort horizontale revenant au niveau i : F;

suivant laformule: F, =

— Niveau du plancher ou s’exerce la force i : h;

— Niveau d’un plancher quelconque : h;

— Poids revenant au plancher i ; j : Wi ; W;

— Déplacement relatif du niveau (K) par rapport au niveau (K -1) : AK

— Hauteur de I’étage (K) : hx

0, <0,1— Effet (P-A)peutetre négligé.
1
(1_6K).
0, > 0,2 — Structure instable et doit etre redimensionnée.

Si:40,1<06, <0,2—> Amplifiant les effetsde :
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Tableau 1V.6: Vérification a 1’éffet P-A

Niveau Haut Py Sens-x Sens-y

eur Ak Vk e Ak Vk 6
geme 0.0010 | 0.00048
Etage 3.06 | 2915.83 | 0.00032 | 297.12 4 6 377.52 | 0.001225
7ome 0.0027 | 0.00033
Etage 3.06 | 5767.47 | 0.00072 | 503.93 0 0 658.94 | 0.000945
6°m* 0.0022 | 0.00025
Etage 3.06 | 8619.11 | 0.00054 | 680.8 3 7 893.11 | 0.000811
5eme 11470.7 0.0003 | 0.00001
Etage 3.06 5 0.00009 | 833.9 9 2 1091.78 | 0.000042
4°me 14322.3 0.0030 | 0.00041
Etage 3.06 9 0.00062 | 958.28 5 6 1253.37 | 0.001554
3eme 17174.0 0.0073 | 0.00097
Etage 3.06 4 0.00138 | 1059.8 2 9 1382.39 | 0.003976
2tme 20190.9 0.0118 | 0.00112
Etage 3.06 2 0.00203 | 1136.6 0 6 1480.63 | 0.005018
1°" Etage 1198.7 | 0.0235 | 0.00220

3.06 | 23207.8 | 0.00372 2 4 3 1556.18 | 0.010738
RDC 1241.4 | 0.0181 | 0.00205

3.4 | 26720.6 | 0.00286 1 3 6 1605.27 | 0.010067

IV.11. Caractéristiques Geométriques

1VV.11.1. Centre de masse

Le centre de masse est par définition le point d’application de la résultante de 1’effort

sismique. Les coordonnées (Xg, Yg) du centre de masse sont données par les formules

suivantes :

n

DM, x Yy
XG — i=1 -

2 M,

i=1

DM, x X
YG — i=1 i

Mi
=1

La masse de I’élément "1 " ;: Mi

Les coordonnées de 1’élément " 1" : Xai, Yai
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1V.11.2. Calcul de I’excentricité

L’excentricité c’est la distance entre le centre de gravité et le centre de torsion, pour
toutes structures comportant des planchers horizontaux rigides dans leurs plans, on supposera
qu’a chaque niveau et dans chaque direction, la résultante des forces horizontales a une
excentricité par rapport au centre de torsion égale a la plus grande des deux valeurs
suivantes :
IV.11.2.1. Excentricité théorique
€y :|XCM _XCR|
€, = |YCM _YCR|
1V.11.2.2. Excentricité accidentelle

L’excentricité exigée par la R.P.A 99/ Version 2003 Article 4.2.7 est égale & 5% de la

plus grande dimension en plan du batiment :

[eax =0,05x LXJ
e, = max
€y = 0,05x Ly
Tableau VI1.7: Centre de masse et Centre de rigidité
Centre de masse Centre de rigidité Excentricité
Etage Masse(K | XCM(m) | YCM(m) | XCR(m) | YCR(m ex(m) ey(m)
N)
RDC 326.4745 | 10.918 12.341 10.675 12.64 0.243 0.299
1* Etage | 302.149 10.912 12.369 10.487 14.195 0.425 1.826
2°™ Etage | 293.7241 10.91 12.377 10.393 14.939 0.517 2.562

3°™ Etage | 286.5305 10.908 12.385 10.332 15.254 0.576 2.869

4°™ Etage | 286.5305 10.908 12.385 10.293 15.419 0.615 3.034

5°™ Etage | 286.5305 10.908 12.385 10.267 15.517 0.641 3.132

6" Etage | 286.5305 10.908 12.385 10.252 15.569 0.656 3.184

7°™ Etage | 280.329 10.931 12.288 10.25 15.573 0.681 3.285

8°™ Etage | 267.6333 10.946 12.26 10.278 15.476 0.668 3.216

e, =0,05xL, =0,05x 28,88 =144
€, = Mmax
a e, =0,05xL, =0,05x21,30 =1,065

e, =max (e,;e,:e, ) =3,285 — Condition vérifie
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Chapitre V FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

V.1. Ferraillage des poteaux

Les poteaux sont des éléments structuraux verticaux, ils constituent des points d'appuis

pour les poutres et jouent un réle tres important dans la transmission des efforts vers les
fondations.

Nous constatons généralement deux types de comportement pour les poteaux :
— La compression simple ;

— Laflexion composée.

Une section soumise a la compression simple qui a uniquement un effort normal de
compression (N) centré.

Une section est soumise a la flexion composée lorsqu’elle reprend :

— Soit un effort normal (N) et un moment fléchissant (M) appliqués au centre de gravité du
béton seul.
. . M o .
— Soit un effort normal (N) excentré de e, = N par rapport au centre de gravité du béton

seul. Le point d’application de (N) est appelé le centre de Pression.

V.1.1. Méthode de calcul

En général, les poteaux sont sollicités par un moment de flexion et un effort normal et un

effort tranchant, le calcul doit se faire en flexion composée.

Les armatures seront calculées sous ’effet des sollicitations les plus défavorables.

> M 2 A

N max coresp

Nous considérons les sollicitations suivantes :4 N.;,, = M —>A,

coresp

Mmax - Ncoresp - A3

La section des armatures doit étre égale au maximum des sections données par les

combinaisons suivantes :
— Situation durable : Selon BAEL 91
1% Genre :1,35G +1,5Q

— Situation accidentelle : Selon le RPA 99/ Version 2003 Article 5.2

2°™ Genre :0,8G+E
3™ Genre :G+Q+E
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Dans le calcul relatif aux E.L.U.R, nous avons introduit des ceefficients de sécurité (ys,

Vo)

. ) . v, =1,00 — o, =400 MPa.
Pour situation accidentelle :
v, =1,15 - o, =18,48 MPa
v =1,15 - o, =348 MPa.
Pour les autres cas :

v, =1,50 —>c, =14,17 MPa

V.1.2. Ferraillage exigé par R.P.A99/Version 2003

Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence droites et sans crochet.

Le pourcentage minimal des aciers sur toute la longueur sera de 0,8% (zone lla)

Le pourcentage maximal des aciers sur toute la longueur sera de 4 % en zone courante, 6 %
en zone de recouvrement.

Le diamétre minimum est de 12 mm

La longueur minimale de recouvrement est de 40 @ (zone lla)

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

Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible a I'extérieur des zones nodales.

On fait un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des calculs des autres
seront mis dans un tableau

La zone nodale est définie par I'et h” avec : I'= 2h

Nous avons :

Hauteur d’étage : h.= 340 cm
Hauteur de la poutre : h =40 cm

La section du poteau considéré : b;= 50 cm, h;= 60 cm

340

h'= max(h—g;bl hy s 60cmj = max(T;4O;4O;600m) =60cm

ha 19
«—>
<+«—hr>
I’ h’
«—

Tableau V.16:Sections mi Figure V.21: Zone nodale 3ée par le R.P.A 99
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Famille des poteaux A nin= 0,8 %xB A naxa= 4%xB A naxo= 6%x%B

(50%x60) cm? 24 cm? 120 cm? 180 cm?

V.1.3. Calcul des armatures longitudinale
Données
— Largeur du poteaub=50cm;
— Hauteur de la section h =60 cm ;
— Enrobagec=3cm;
— Hauteur utile des aciers tendus d = 0,9xh =54 cm ;
— Contrainte des aciers utilisés f.= 400 MPa ;
— Contrainte du béton a 28 jours f,5 = 25 MPa ;
— Contrainte limite de traction du béton fi,5s = 2,1 MPa ;

— Fissuration peu préjudiciable.

e Ferraillage des poteaux rectangulaire (50x60) cm2

— Combinaison du 1* genre : 1,35G + 1,5Q

N, =1719.1KN; M__ =15 KN.m

corresp

Détermination le centre de pression : e = M__ 15

= =0,0087 m
N 1719.1

M, =N, [d—g+e):l719.1 (0,54—o—é6+0,0087):427.54 KN.m

Vérification si la section est surabondante :

N, <0,81xf, xB —> N, <0,81x14,17x0,5x 0,6 x10° = 3443, 31KN

17191
0,5x0,54x14,17 x10°

j =713,91 KN.m

xdxf,,

N, =1719,1 KN <3443,3 KN — Condition vérifi¢e

M, <N, xd (1—0,514L] =1719.1x0,54 [1—0,514

M, =15 KN.m < 713,91 KN.m — Condition vérifiée
Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (A; = 0).

— Combinaison de 2°™ genre : 0,8G + E

N, =618,89 KN;M___ =4120 KN.m

corresp
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Détermination le centre de pression : e = M__ 412 _ 0,067 m
N 618,89

M, =N, [d—g+ej ~ 618,89 (0,54—0—f+o,067j:189,99 KN.m

Vérification si la section est surabondante :

N, <0,81xf, xB— N, <0,81x18,48x0,5x 0,6 x10° = 4490, 64 KN

M, <N, xd |1-0,514— s |_61889x054 [1-0,514 61889
015X0154X18,48X10

xdxf,,

j =312,89 KN.m

N, =618,89 KN < 4490,64 KN — Condition vérifige
M, =189,99 KN.m < 312,89 KN.m — Condition vérifiée

Puisque les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne

sont pas necessaires (A;=0).

—  Combinaison de 3°™ genre : G+Q+E

M__ =138,069 KN.m; N_, =801,98 KN

Détermination le centre de pression : ¢ — M _138,069 _ 0,17 m
N 801,98

M, =N, (d—g+ej:801,98 (0,54—%+0,17)=328,81 KN.m

Vérification si la section est surabondante :

N, <0,81xf, xB— N, <0,81x18,48x0,5x 0,6 x10° = 4490, 64 KN
N 801,98

M, <N,xd |1-0,514 ——— |=801,98x0,54 | 1-0,514 3
bxdxf, 0,5x0,54x18,48x10

N, =801,98 KN <4490,64 KN — Condition vérifiée

]=317, 29 KN.m

M, =328,81 KN.m > 317,29 KN.m — Condition non vérifiée

La 3°™ condition n’est pas vérifiée, donc la section n’est pas surabondante, le calcul du
ferraillage est obligatoire. Nous devons d’abord procéder par vérifier si la section est

entierement ou partiellement comprimée :
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(dC N -M, (0337 081x—jbxh2xf

(d-c)N, —M, =(0,54-0,03)x 801,98 328,81 =80, 20
0,03

(0,337 —0,81><Hjbx h?xf, (O 337 -0,81x @jo 50 x (0,60)2 x18,48x10° = 968,13

80,20 < 968,13
Donc la section partiellement comprimée.
V.1.3.1.1. Calcul de ferraillage a I'E.L.U.R

Tableau V.17: Calcul de ferraillage pour poteau rectangulaire

Moment ultime M, My 138,069 KN.m
Moment réduit H=Mu/bxd*xf,c) 0,051
Etat limite de compression p=0,051< pl=0,392
ul=0,392 p<ul
du béton pas d’acier
Coefficient de la fibre neutre 0=1,25(1-V1-2p) 0,066 comprimé
Coefficient p B=1-0,4 a 0,974
Section d’aciers A My / (osx Bxd) 8,15 cm?

Les armatures ne sont pas nécessaires : (As= 8,15 cm?).

- Section adoptée

La section d’armature que nous devrons tenir en compte c’est le max entre les trois sections

calculées et la section minimale exigée par R.P.A 99/Version2003

Donc : A gope = MaX (A;AAGA L rea) =Max(0;0; 8,15 ;24)=24cm’

Pour une section de béton (50x60) cm?
A e =A =24 cm?
Nous avons adopté : 8T20 = 25,13 cm?

min RPA

e Ferraillage des déférents sections des poteaux

Pour but de facilité le processus de calcul, la méthode de calcul du ferraillage des poteaux

pour les autres sections est la méme que celle de poteau de RDC. Le tableau illustré ci-

dessous réesument les résultats du ferraillage des poteaux
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Tableau V.18: Ferraillage des poteaux

Choix
Type de o As As As
Combinaison des
poteau calculé RPA
barres
Nmax=1493,61
0
Mcors=1,75
Nmin=1055,31 4T20
40X50 0 16 20,61
Mcorrs=96,18 4T16
Mmax=129,86
0
Ncors=722,8
Nmax=1091,99
0
Mcors=2,16
Nmin=752,69
30X40 0 9,6 8T14 12,31
Mcorrs=61,49
Mmax=88,09
6,55
Ncors=610,74
Nmax=180,85 0
Mcors=6,39
Nmin=95,02 4T14
30X35 0 8,4 10,68
Mcorrs=9,11 4T12
Mmax=50,89
425
Ncors=42,95

o Vérification de la contrainte de cisaillement
V., =125,96 KN

V, 12596

u

T = bxd 0,5x0,54

— - fc'
T, =min| 0,15x 2
Yo

Il n'y" a pas de risque de cisaillement.

= 466,52 KN/m® = 0,46652 MPa

1, =0,46652 MPa <7, =2,5 MPa — Condition vérifiée

;4MPa] = min(2,5 MPa; 4 MPa): 2,5MPa
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e Armature transversale

Selon R.P.A99/Version 2003Article 7.4.2.2les armatures transversales des poteaux sont

A, _p><Vu

calculées a I’aide de la formule suivante : — =

S, h;xf,

—  Effort tranchant de calcul : V,
— Hauteur totale de la section brute : h,

— Espacement des armatures transversales : S;

e Condition d’espacement :

— Enzone nodale
S, <min(100, ;15 cm)=15cm
Nous avons pris : S;=10 cm
L, =0,7L,=0,7(3,4-0,40)=2,10m

7\‘9 :£:£:4,2 cm
b 0,40

— En zone courante

S,'<150, =30 cm

Nous avons pris : S;=15cm

L

Calcul de I"¢lancement geométrique : &, = Ff

— Longueur de flambement du poteau : L;

— Dimension de la section droite du poteau : b

L, =07L,=07(34-040)=2,1m

Ay = L = 21 =42 cm
b 050

Xg =42 cm

Donc : p=3,75

A, _pxV, _375x12596x10°
S, hyxf, 60 x 400 x10?

x15 = 2,95 cm?

t

t

x b

La quantité d’armatures transversales minimale
t

en % est donnée comme suit :
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3 <A, <5:interpoler entre les valeurs limites précédentes.

5—-0,3%
L’interpolation :< 4,54 — X%
3—0,8%
A, . - . X
T 0,3% : La section minimale égale a 0,25%
X
t

A... =0,3%xS, xb=0,003x15x50 = 2,25 cm’
Choix des barres : 6T8 = 3,02 ¢cm?

e Vérification de la section minimale d’armatures transversales

AT s max(e, ;0,4 MPa)
b xS,

— En zone courante

3,02x10% x 400
400x150

=2,01>max(t, ; 0,4 MPa)=max (0,46652; 0,4 MPa) =0,46652 MPa

— Enzone nodale

3,02x10% x 400
400x100

=3,02>max (1, ; 0,4 MPa) = max (0,46652; 0,4 MPa ) = 0,46652 MPa
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e Schéma de ferraillage

A 2T20
é:
40 cm «4TI6>@ cadre @8
v 2T20
50 cm
A 2T20
( ]
50 cm ? cadre @8
“+4T20 >@ | e
v 2T20
60 cm

A
A 4

v.2. Ferraillage des poutres

Les poutres sont des éléments structuraux qui transmettent les efforts de plancher vers les
poteaux. Elles sont des éléments non exposée aux intempéries et solliciter par des moments de
flexion et des efforts tranchants, donc le calcul se fera en flexion simple avec les sollicitations les
plus défavorables en considérant la fissuration comme étant peu nuisible.

Le ferraillage est calculé a 1’état limité ultime sous 1’effet du moment le plus défavorable
suivant les recommandations de le R.P.A 99/version 2003, et les contraintes seront vérifiées a
I’E.L.S vis-a-vis de la durabilité.

V.2.1. Méthode de calcul

En cas géenéral, les poutres sont sollicitées par un moment de flexion et un effort normal et un
effort tranchant. Par conséquent le calcul doit se faire en flexion composée, mais 1’effort normal
dans les poutres est trés faible donc nous avons fait le calcul en flexion simple.

Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1* et du 2°™ genre

Sollicitation du 1* genre (Moment correspondant My,s) : Spl =1,35G +1,5Q
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S,,=08G+E
— Sollicitation du 2 “™ genre (Moment correspondant Msy;) : S =G+Q+E
pL™ B

Si Mgp2/Mgp1<1,15 on détermine les armatures sous Sy ;

Si Msp2/Msp1>1,15 on détermine les armatures sous S,
Dans le calcul relatif au (ELU) on introduit des coefficients de sécurités (Ys,Vy)

v.=1 —>o,=400MPa

— Pour situation accidentelle :
v, =1,15—> o, =18,48 MPa

v. =1,15 >, =348 MPa

— Pour les autres cas :
v,=15 —o, =14,17MPa

V.2.2. Recommandation du R.P.A 99 /Version 2003 pour le ferraillage des poutres
e Armatures longitudinales (Article 7.5.2.1)
— Le pourcentage minimal des aciers longitudinaux sur toute la largeur de la poutre et de 0,5%.de
section d’armature.
— Le pourcentage maximum est de 4% en zone courante, et 6% en zone de recouvrement.
— Lalongueur minimal de recouvrement est de 400 (zone II).
— Pour une poutre de rive, les armatures longitudinales supérieures et inférieures doivent étre

coudées a 90°.

e Armatures transversales (Article 7.5.2.2)
La quantité des armatures transversales doit vérifier : A= 0,003xSxb
L’espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit :
— Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaire minimum (h/4 ;
1,20).

— En dehors de la zone nodale : S< h/2

V.2.3. Ferraillage des poutres principales (30x40) cm?
e Armatures longitudinales
Nous calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la section
a adoptée, nous avons :
A min = 0,5%bxh =0,5x30x40/100 = 6,00 cm? (sur toute la section)
A max1 = 4% bxh =4x30x40/100 = 48 cm?
A maxe = 6% bxh =6x30%40/100 = 72 cm?
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Données

Largeur de la poutre b=30 cm ;

Hauteur de la section h=40cm ;

Hauteur utile des aciers tendus d = 0,9xh =36 cm ;
Contrainte des aciers utilisés f.= 400 MPa ;
Contrainte du béton a 28 jours f.,3=25 MPa;
Contrainte limite de traction du béton f.,s=2,1MPa ;

Fissuration peu préjudiciable.

V.2.3.1.1. Calcul de ferraillage a I'E.L.U.R

en travée

(Sp1) Mtsp; =54,64 KN.m

Mt
w2 5974 1,09 <1,15Donc le calcul se fait sous (Spl) =54,64 KN .m
Mt,, 54,64
Tableau V.4: Calcul de ferraillage de la poutre principale en travée
Moment ultime M, M, 54,64 KN.m
Moment réduit H=My/ (bxd*xfy) 0,099
Etat limite de compression
) pl=0,392 U<
du béton p=0,099 < p=0,392
Coefficient de la fibre pas d’acier comprimé
0=1,25(1-V1-2p) 0,118
neutre
Coefficient p B=1-0,4a 0,953
Section d’aciers A My / (osx Bxd) 4,58 cm?

Nous avons adopté : 3T14+2T12 =6,88

sur appuis

Ma,, 136,85

Ma

129,84

spl

=1,05<1,15 Donc le calcul se fait sous (Sp1) =129,84 KN.m
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Tableau V.5: Calcul de ferraillage de la poutre principale sur appuis

Moment ultime M, M, 129,84 KN.m
Moment réduit H=M/(bxd*xfyc) 0,236
Etat limite de compression
] ul=0,392 U<y
du béton p=0,236< p=0,392
Coefficient de la fibre pas d’acier comprimé
0=1,25(1-V1-2p) 0,34
neutre
Coefficient p B=1-0,4 a 0,864
Section d’aciers A My /(osx pxd) 11,99 cm?2

le choix du type d’armature 3T16+5T14=13,73
V.2.4. Ferraillage des poutres secondaire (30x35) cm?

e Armatures longitudinales

Nous calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la section

a adoptée, nous avons :
A min = 0,5%bxh =0,5x30x35/100 = 5,25 cm?2 (sur toute la section)
A max1 = 4% bxh =4x30x35/100 = 42 cm?
A maxz = 6% bxh =6x30x35/100 = 63 cm?
Données
— Largeur de la poutre b=30cm ;
— Hauteur de lasectionh=35cm;
— Hauteur utile des aciers tendus d = 0,9xh =31,5cm ;
— Contrainte des aciers utilisés f.= 400 MPa ;
— Contrainte du béton a 28 jours f,3=25 MPa;
— Contrainte limite de traction du béton f.,5=2,1MPa ;

— Fissuration peu préjudiciable.

V.2.4.1.1. Calcul de ferraillage a 'E.L.U.R

— Entravée
(Sp1) Mtgyy =42,77 KN.m
(Sp2) Mtgp, = 49,03 KN.m
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Mt
sz 49,03 =1,14 <1,15 Donc le calcul se fait sous (Spl) =42,77 KN .m
Mt,, 42,77
Tableau V.6: Calcul de ferraillage de la poutre principale en travee
Moment ultime M, M, 42,77 KN.m
Moment réduit H=My/ (bxd*xfy) 0,10
Etat limite de compression
] pl=0,392 <L
du béton p=0,10 < p=0,392
Coefficient de la fibre pas d’acier comprimé
0=1,25(1-V1-2p) 0,132
neutre
Coefficient p B=1-0,4 a 0,947
Section d’aciers A My / (osx Bxd) 4,12 cm?

Nous avons adopté : 5T12=5,65

— Sur appuis
(Sp1) Mag1=78,99 KN.m
(Sp2) Magp2=100,79 KN.m

Ma .
w2 _ 100,79 =1,27 >1,15Donc le calcul se fait sous (Sp2) =100,79 KN.m

Ma,, 78,99
Tableau V.7: Calcul de ferraillage de la poutre principale sur appuis
Moment ultime M, My 100,79 KN.m
Moment réduit H=M_/(bxd*xfyc) 0,239
Etat limite de compression
) ul=0,392 U<y
du béton p=0,239< n=0,392
Coefficient de la fibre pas d’acier comprimé
0=1,25(1-V1-2p) 0,347
neutre
Coefficient p B=1-0,4 a 0,861
Section d’aciers A My /(osx pxd) 10,68 cm?

le choix du type d’armature 6T14+2T12=11,50
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V.2.5. Vérifications nécessaires pour les poutres principale (30x40) cm?
— Condition de non fragilité
Selon le B.A.E.L 91 Article A-4.2.1

_ 0,23bxdxf,; 0,23x30x36x2,1
e f - 400

e

A =1,30 cm?

A adopte> A min— condition vérifiée.

V.2.6. Vérification de la contrainte de cisaillement

. __T _11188x10°
““bxd  300x360

Selon le B.A.E.L 91 Article A.5.1.211

=1,04 MPa

T, = min[o,z Teze ;5M Pa} = 3,33 M Pa— Fissuration peu nuisible
Yo

T,= 1,04 MPa < T,= 3,33 MPa — Condition verifiée.
Pas de risque de cisaillement (les cadres seront perpendiculaires a la ligne moyenne de la poutre).
V.2.7. Calcul des armatures transversales

e Diamétre des armatures transversales

®, = min (h/35;b/10; ® ) =min (400/35; 300/10 ; 16) = min (11,43 ; 30 ; 16)
@, =12 mm

e Calcul de L’espacement
Selon le RPA 99 version 2003
S, < min(0,9d;40cm) —»S, <min (32,4 ;40 cm) — S, =30,00 cm
— Zone nodale:
< min (h/4 ;12d, ;30cm) —S, <min (10; 19,2 ;30cm) —S, =10,00 cm

— Zone courante :

< h2S, < 4012 —S,=20cm

w
VAN

e Section des armatures transversales

A fol T, —0,3k.f

b.S, y.  0,9(sina -+ cosa)

k =1 (flexion simple et fissuration non préjudiciable)
fi* = min (2,1 MPa; 3,3 MPa) = 2,1 MPa
o =90°— sino. + cos o = 1

fe=235 MPa ; ys=1,15
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t =0,11cm (1)
09x1x 2
1,15

[A ] (1,04-0,3x1x2,2)x30
— | 2
cal

t

V.2.7.1.1. Pourcentage minimal des armatures transversales

AT, e (0,4 MPa)—>A‘—Xfezmax (@;0,4 MPa) = 0,52 MPa
bxS, 2 bxs, 2

i 5 0,55%Db _ 0,55% 30 _0,070¢m (2)

St min fe 235

De (1) et (2) : On prend : S; =15 cm

Dou: A, 2130 em? — 3®8=1,51cm¥ml— S;=15cm
V.2.7.1.2. Ancrage des armatures aux niveaux des appuis
Tmax=111,88 KN Moapp =129,84 KN.m

M 2
5 My _ 12084 12084 x10° 0, o
Z 094x36 33,84

Les armatures longitudinales ne sont pas soumises a un effort de traction.

V.2.7.1.3. Entrainement des armatures

a. Vérification des contraintes d’adhérence

T

=— <7, =y, xf
O,9d >(|_1>< n tuser \Vs 128

Tu ser

— Coefficient de scellement : $=1,5 pour H.A
— Effort tranchant max : Tra=111,88 KN
— Nombre des armatures longitudinaux tendus : n =12

— Périmetre d’armature tendu : p=nx®d =3,14x1,6 = 5,024 cm

3
Tyser™ ! = 111’88X10 7 20,57 MPa
0,9dxuxn  0,9x36x5,024x12x10

T, =Y, xf,, =15%2,1=315MPa

t,..=0,57 MPa <7%,_ = 3,15 MPa — Condition verifiée.

b. Ancrage des armatures tendues
T, = 0,6><\ps2 xf 5 =0,6(1,5)?x2,1=2,835MPa

— Diamétre d’une barre est ® =1,6 cm
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Of, 1,6x400
dr,  4x2835

S

=56,44cm

— Lalongueur de scellement droit : L =

— Cette longueur dépassée la largeur de la poutre 30 cm donc il faut courber les barres avec un

rayon:r=55x®d, =55x%x1,6=8,8cm

c. Calcul des crochets
Crochets courants angle de 90°

Profondeur utile d = 40,5cm.

L, =d—(c+&+rj :
2

L, —219xr—L,

L, >
1,87

D =12cm; L,=24,8cm; L;=1,64cm
D =14cm; L,=236cm; Li=4,77cm
D =16cm; L,=22,4cm; Li=7,89cm

d. Longueur de recouvrement
D’aprés le R.P.A 99 (révisées en 2003), la longueur minimale de recouvrement est de 40 @ en

zone lla .
d=1,6cm— | =64 cm
d=14cm— | =56cm
®=12cm — | =48 cm
V.2.8. Vérification a I'E.L.S
MegLs=51,31 KN.m
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Tableau V.8: Vérification a I’état limite de service en travée

Moment service M ELs 51,31 KN.m
y=-D++D*+E
A 4,58
Position de I’axe D= 153 = 15X¥ =2,29cm
10,75 cm
neutre E = 2xDxd = 2x2,29% 36 = 164,88 cm?
y=-2,29+4/2,29? +164,88
3
|= %+15A5(d —yy
M i 56223,5125 cm*
oment d’inertie 3
1300075 15, 4 58(36-10,75)
3
Coefficient K= Meys = 51,31x10 0,91 MPa/cm
I 56223.5125
Contrainte dans le o, =Kxy=0,91x10,75
9,78 MPa
béton
Contrainte dans Og :15K(d - Y)
. 344,66 MPa
Pacier O = 15><0,91(36—10, 75)
Vérification de
contrainte dans le
_ 9,78 MPa< 15 MPa
béton o, <ob =0,6xTf, - N
Condition vérifiée
Article 4.5.2 BAEL91
Vérification _
o <o, =400 MPa 344,66 MPa< 400 MPa
contrainte dans ’acier
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Tableau V.9: Vérification a I’état limite de service su appuis

Moment service M EeLs 94,32 KN.m
y=-D++/D*+E
A 11,99
Position de I’axe D= 153 =15x 30 5,99 ¢m
15,62 cm
neutre E = 2xDxd = 2x5,99x 36 = 431, 28 cm?
y=-5,99+4/5,99? + 431, 28
3
= b%+15AS(d —yY
M . ) 112810,05 cm*
oment d’inertie
LT 99(36-15,62)’
3
Coefficient K= Me,s = 94,32x10 0,84 MPa/cm
| 112810,05
Contrainte dans le o, =Kxy=0,84x15,62
13,12 MPa
béton
Contrainte dans Os :15K(d - y)
256,79 MPa

I’acier

Cg = 15><O,84(36—15,62)

Vérification de
contrainte dans le
béton
Article 4.5.2 BAEL91

6, <ob =0,6xF

13,12 MPa< 15 MPa

Condition vérifiée

Vérification contrainte

dans ’acier

s <6, =400MPa

256,79 MPa< 400 MPa
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V.2.9. Vérification de la fleche

- E > % — 0,08 > 0,0625 — Condition vérifiée

E> Mt

L~ 10x M,

— 0,08 > 0,033 — condition vérifiée

A 4,2
b Sd < f— — 0,0099<0,0105 — condition vérifiée
X e

V.2.10. Vérifications nécessaires pour les poutres secondaire (30x35) cm?
— Condition de non fragilité
Selon le B.A.E.L 91 Article A-4.2.1

_0,230xdxf, 0,23x30x31,5x2,1
i f 400

e

A =1,14 cm?

A adopte> A min—> condition Vérifiée.
V.2.11. Vérification de la contrainte de cisaillement

T 91,26x10°
““bxd 300x315

Selon le B.A.E.L 91 Article A.5.1.211

T

=0,97MPa

T, = min[o,z feos ‘5M pa] = 3,33 M Pa— Fissuration peu nuisible
Yo

1,=0,97 MPa < T,= 3,33 MPa — Condition verifiée.
Pas de risque de cisaillement (les cadres seront perpendiculaires a la ligne moyenne de la poutre).
V.2.12. Calcul des armatures transversales

e Diametre des armatures transversales
®, = min (h/35; b/10; @, ) =min (350/35; 300/10 ; 14) = min (10; 30 ; 16)
®, =10mm

e Calcul de L’espacement

Selon le RPA 99 version 2003
S, < min (0,9d ; 40 cm) —S, <min (28,35 ; 40 cm) — S, =30,00 cm

— Zone nodale:

S, < min (h/4;12®, ;30cm) —»S, <min (8,75; 19,2 ; 30cm) — S, =10,00 cm
— Zone courante :

S, < h2—S, <352 5, =17,5[120 cm
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e Section des armatures transversales

A fo T, —0,3k.f

St e

b.S, vy, 0,9(sina+cosa)

k =1 (flexion simple et fissuration non préjudiciable)
fy* = min (2,1 MPa; 3,3 MPa) = 2,1 MPa
o =90°— sino. + cos o = 1

fe=235 MPa ; ys=1,15
[At] _ (L,04-0,3x1x2,1)x30
cal

=0,11cm (1)
S 09><1><232

t

V.2.12.1.1. Pourcentage minimal des armatures transversales

AXfe>max( - 0.4 MPa) —» e 5 oy (ﬂ 0,4 MPa) =0, 49 MPa

bxS, bxs,

=0,070cm (2)

A, 055xb _055x30
Tt 235

St e

De (1) et (2) : On prend : S;=15cm

Dou: A, 2130 em? — 3 8=1,51cm¥ml— S=15cm
V.2.12.1.2. Ancrage des armatures aux niveaux des appuis
Tmax=91,26 KN Moapp =100,79 KN.m

5 — My 100,79 100,79 x10? _340.39
Y Z 094x315 29,61 ’

Les armatures longitudinales ne sont pas soumises a un effort de traction.

V.2.12.1.3. Entrainement des armatures

a. Vérification des contraintes d’adhérence
_ T - _
Tuser — m = Tuser — Vs ><ft28
— Coefficient de scellement : P,=1,5 pour H.A
— Effort tranchant max : Tr:x=91,26 KN
— Nombre des armatures longitudinaux tendus : n =12
— Périmetre d’armature tendu : p=nx®d = 3,14x1,6 = 5,024 cm
T 91,26x10°

=0,53 MPa
09dxp><n 0,9><31,5><5,024><12><102

TU SEI’
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T, =V, xFps =15%2,1=315MPa

1,.,=0,53 MPa <7, = 3,15 MPa — Condition verifiée.

b. Ancrage des armatures tendues
T, = 0,6><\ps2 xf s =0,6(1,5)?%2,1=2,835MPa

— Diameétre d’'une barre est ® =1,6 cm

of, 1,6x400
4r, 4x2,835

S

=56,44cm

— Lalongueur de scellement droit : L =

— Cette longueur dépassée la largeur de la poutre 30 cm donc il faut courber les barres avec un

rayon:r=55x®d, =55%x1,6=8,8cm

c. Calcul des crochets
Crochets courants angle de 90°

Profondeur utile d = 40,5cm.
L, :d—(c+%+rj :

L, Lam209xr-L,
1,87

(DL =12cm; L,=248cm; L;=1,64cm
D, =14cm; L,=23,6cm; Li=4,77cm
(DL =16cm; L,=224cm; L;=7,89cm

d. Longueur de recouvrement
D’apres le R.P.A 99 (révisées en 2003), la longueur minimale de recouvrement est de 40 ®@ en
zone lla.
d=1,6cm— | =64 cm
d=1,4cm— | =56cm
®=12cm — | =48 cm
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V.2.13. Vérification a I'’E.L.S

Tableau V.10: Vérification a I’état limite de service en travée

Moment service M EeLs 31,03 KN.m
y=-D++/D*+E
A 4,12
Position de I’axe D 2153 =15X¥ =2,06 cm
9,52 cm
neutre E = 2xDxd =2x2,29x31,5=129,78 cm’
y =—2,06-+4/2,062+129,78
3
| =%+15As(d y¥
\ i 3 39484,86 cm’
oment d’inertie 30x9.52
| =202 115%4,12(31,5-9,52)
3
Coefficient K= Meys = 31,03x10 0,81 MPa/cm
I 38484,86
Contrainte dans le o, =Kxy=0,81x9,52
7,71 MPa
béton
Contrainte dans Og :15K(d - y)
. 267,06 MPa
Pacier o5 =15%0,81(31,5-9,52)
Vérification de
contrainte dans le
_ 7,71 MPa< 15 MPa
béton 0, <0b=0,6xf,, o
Condition vérifiée
Article 4.5.2 BAEL91
Vérification
contrainte dans 0, <o, =400MPa 267,06 MPa< 400 MPa
Pacier
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Tableau V.11: Vérification a 1’état limite de service su appuis

Moment service M ELs 57,31 KN.m
y=-D+vD’+E
A 10,68
Position de I’axe D=157"=16x=—2==534 cm
13,78 cm

neutre

E=2xDxd=2x5,34x31,5=2337,05 cm’

y=-5,34+,[5,342+337,05

Moment d’inertie

3

I:%+15As(d—y)z

~ 30x13,78°

| +15x10,68(31,5-13,78)°

76469,17 cm*

M 7,31x10°
Coefficient K=—ES = 57,31x10 0,75 MPa/cm

| 76469,17

Contrainte dans le o, =Kxy=0,75x13,78
10,33 MPa

béton
Contrainte dans Og :15K(d _y)

199,35 MPa

P’acier

o5 =15%0,75(31,5-13,78)

Vérification de
contrainte dans le
béton
Article 4.5.2 BAEL91

0, <ob =0,6xT

10,33 MPa< 15 MPa

Condition vérifiée

Vérification
contrainte dans

Pacier

0, <o, =400MPa

199,35 MPa< 400 MPa
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V.2.14. Vérification de la fleche
h 1

- E > — 0,08 > 0,0625 — Condition vérifiée
h M,
- —=> — 0,08 > 0,033 — condition vérifiée
L 10xM,
A 4,2
- < = -0,0101<0,0105 — condition vérifiée
bxd f,
3T14 3T14
A A
? * J 3T16+2T14
+
£ 2T12 £
g l g
[
v 3T14 v 3T14
. 30cm R . 30 cm
En Travée Sur Appuis

Figure V.22: Schéma de ferraillage d’une poutre principale

- 3T14

A A
j ‘ | ; 3T14+2T12
2T12

g :
3 L 3
4
@
v 3T12 v 3T12
30cm R B 30cm R
En Travée Sur Appuis

Figure V.23: Schéma de ferraillage d’une poutre secondaire
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V.3. Ferraillage des voiles
Les voiles sont des éléments verticaux en béton armé ou non armé ayant deux dimensions
grandes par rapport a 1’épaisseur,
Ainsi tout poteau allongé de longueur supérieure a cing fois son épaisseur est considéré
comme un voile.
Les voiles sont sollicités par un moment fléchissant, un effort normal et un effort tranchant.
Nous devons disposer les armatures suivantes :
— Armatures verticales ;
— Armatures horizontales (paralléles aux faces des murs) ;

— Armatures transversales.

V.3.1. Voiles assurant
— D’une part le transfert des charges verticales (fonction porteuse) ;

— D’autre part la stabilité sous I'action des charges horizontales (fonction de contreventement).

V.3.2. Systéme de contreventement
Les systemes de contreventement représentent la partie de la structure qui doit reprendre les
forces horizontales dues aux vents (action climatique) ou aux séismes (action géologique).
Dans notre construction, le systeme de contreventement est mixte (voile - portique); ce systeme
de contreventement est conseillé en zone sismiques car il a une capacité de résistance satisfaisante.
Mais ce systéeme structural est en fait un mélange de deux types de structures qui obéissent a
des lois de comportement différentes, de l'interaction portique-voiles, naissent des forces qui
peuvent changer de sens aux niveaux les plus hauts et ceci s'explique par le fait qu'a ces niveaux les
portiques bloguent les voiles dans leurs déplacement .Par conséquent une attention particuliére doit
étre observée pour ce type de structure :
e Conception
Il faut que les voiles soient placés de telle sorte qu'il n'y ait pas d'excentricité (TORSION).
Les voiles ne doivent pas étre trop éloignes (flexibilité du plancher).
L'emplacement des voiles ne doit pas désequilibrer la structure (il faut que les rigidités dans
les deux directions soient tres proches).
e Principe de calcul des voiles
Dans les calculs, nous devons considérer un modele comprenant I'ensemble des éléments
structuraux (portique-voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois de

comportement de chaque type de structure.
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L'étude des voiles consiste a les considérer comme des consoles sollicitées par un moment
fléchissant, un effort normal, et un effort tranchant suivant le cas le plus défavorable
e Combinaisons de calcul
—  Vérification du béton: G+ Q+ E

— Calcul des aciers de flexion : 0,8G £ E

Le calcul des armatures sera fait a la flexion composée, par la méthode des contraintes et
vérifier selon le réglement R.P.A 99/version 2003.
Les murs en béton armé comportent trois catégories d'armature :
1. Armatures verticales;
2. Armatures horizontales (paralléles aux faces des murs) ;

3. Armatures transversales.

V.3.3. Recommandations du R.P.A99 /version 2003
e Armatures verticales
Ils sont disposés on deux nappes paralleles servant a répondre les contraintes de flexion
composée, le R.P.A 99/version 2003 exige un pourcentage minimal égal a 0,15% de la section du
béton.
Le ferraillage sera disposé symétriquement dans le voile en raison du changement de direction
du séisme avec le diamétre des barres qui ne doit pas dépasser le 1/10 de I'épaisseur du voile
e Armatures horizontales
Les armatures horizontales paralleles aux faces du mur sont distribuées d'une fagon uniforme
sur la totalité de la longueur du mur ou de I'élément de mur limité par des ouvertures; les barres
horizontales doivent étre disposées vers I'extérieur.
Le pourcentage minimum d'armatures horizontales donné comme suit :
— Globalement dans la section du voile 0,15%

— Enzone courante 0,10 %

e Armatures transversales
Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont a prévoir d'une densite
de 4 par m? au moins dans le cas ou les armatures verticales ont un diametre inférieure ou égal a 12
mm. Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec un espacement au plus égal a
15 fois le diametre des aciers verticaux.
Les armatures transversales peuvent étre des epingles de diamétre 6 mm lorsque les barres

longitudinales ont un diameétre inférieur ou égal a 20 mm, et de 8 mm dans le cas contraire.
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V.3.4. Calcul des voiles par la méthode des contraintes

C'est une méthode simplifiée basée sur les contraintes. Elle admet de faire les calculs des
contraintes en supposant un diagramme linéaire.

On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la RDM) :

o =N MV__ 085xfy,
2TAT 1,15

=18,48 MPa

— Effort normal appliqué : N

— Moment fléchissant appliqué : M

— Section du voile : A

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

—  Moment d'inertie : |

Nous distinguons trois cas :
lercas:
Si: (o1 et oy) >0 — lasection du voile est entierement comprimée " pas de zone tendue ".

La zone courante est armée par le minimum exigeé par le R.P.A 99/version 2003 :

A min = 0,15XaXL
c1>0 _\
|

éme < >
277" cas:

as :

c,>0

Si: (o1 et 62) <0 — la section du voile est entierement tendue " pas de zone comprimée”
Nous calculons la section des armatures verticales :
A, = F¢/ f. ; on compare A,, avec la section minimale exigée par le R.P.A 99/version 2003.
Si i A< A min = 0,20 % axL, on ferraille avec la section minimale.

Si: A> A nin, on ferraille avec A.,.

+
51<0 I c2<0
]
3™ cas: L

A
v
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Si : (o1 et o) sont de signes différents, la section du voile est partiellement comprimée, donc

nous calculons le volume des contraintes pour la zone tendue.

c1>0 |
+ c2,<0
]
L
V.3.5. Calcul de voile
e G+Q=zE

Données

f 1 o

L 3.60m J >

[e2r ] M

Figure V.24: Section de voile a calculé

- A=0,9m?;

- 1=1,269m*;

- V=15m;

- N=14935;

- M=18,17KN.m;

- T=10,67 KN.

N MV 1493 5x10° 1817x1,5x107°
o, =—+ = +
A 0,9 1,269

1,68 MPa <o, =18,48 MPa — Condition vérifiée

o N MV 14935x10° 1817x15x10”
A 0,9 1,269

1,64 MPa <5, =18,48 MPa — Condition vérifiée

Nous avons : (o7 et o) de méme signes, la section du voile est entierement comprimee « pas de

zone tendu », donc la zone courante est armée par le minimum exigé par le RPA99/2003.
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e 08GxE
Données
— N=1322,41;
— M=13,75KN.m;
— T=8,1KN.
-3 -3
o, :E+ M.V _ 1322,41x10 +13, 75%x1,5%x10 _ 1,49 MPa
A I 0,9 1,269
-3 -3
s, ZE_ M.V _ 1322,41x10 _13, 75x1,5x10 _1.45 MPa
A | 0,9 1,269

Nous avons : (o1 et o) de méme signes, la section du voile est entieérement comprimée « pas de
zone tendu », donc la zone courante est armée par le minimum exigé par le RPA99/2003.
V.3.5.1.1. Détermination des armatures verticales
On calcule le ferraillage pour une bonde de 1 metre (L=1m).
A =0,15%xax L g, = 0,0015%20 x100= 3 cm?
On choisit : 9T10 = 7,07
V.3.5.1.2. Détermination des armatures horizontales
A =0,15%xax Lo, =0,0015%x20 x100= 3 cm?
On choisit : 9T10 = 7,07

e Espacement

D’aprés le RPA99/2003 :
S <min (1,5€;30)cm — S <min (22,5 ;30)
En prend : S=20cm
V.3.5.1.3. Calcul des armatures transversales

D'apres le D.T.RB.C.-2,42 (régles de conception et de calcul des parois et mur en béton banché
et le B.A.E.L 91/version 2003, dans le cas ou le diamétre des aciers verticaux est inférieur ou égal a
12 mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison d'une densité de 4/m2 au moins ; nous
avons pris donc 408 par m>.
V.3.5.1.4. Vérification de la contrainte de cisaillement a la base des voiles

T, £ T,

Avec:t, = —————
0,9xb, xh

?u: 0’2Xf028
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3
T, = MZO,O@ <T1,=5MPa —» CV
0,9%x20x1000

e Schéma de ferraillage

Figure V.25: Schéma de ferraillage du voile
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Chapitre V FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

VI.1. Fondation

Nous appelons une fondation, la partie d’un ouvrage reposant sur un terrain, elle transmit toutes
les charges permanentes et variables au sol, dans les bonnes conditions de facon a assurer la
stabilit¢ de 1’ouvrage, et limiter les tassements et les déplacements sous l’action des forces
horizontales appliquées a la structure. Si les efforts sont reportés a la surface du sol, les fondations
seront dites superficielles ; si les efforts sont reportés en profondeurs, il s’agira de fondations
profondes.

Il existe plusieurs types des fondations :

a. Fondation superficielle

— Semelle isolée
— Semelle filante

— Radier générale

b. Fondation profondes (semelle sous pieux)

VI.2. Combinaisons des charges

Selon le R.P.A 99/ version 2003 Article 10.1.4.1, les fondations superficielles sont
dimensionnées selon les combinaisons d’actions suivantes

- G+Q+E

- 08GtE

D’apres le D.T.R BC.2.33.1

- 1,35G +1,5Q

- G+Q

A I’aide de ces combinaisons de charges et avec la contrainte admissible : 6 s =1,5 bars, nous
pouvons déterminer le systéme de fondation a adopter.
V1.2.1. Fonctions assurées par les fondations

La fondation est un élément de structure qui a pour objet de transmettre au sol les efforts

apportés par la structure.

Dans le cas le plus général, un élément déterminé de la structure peut transmettre a sa
fondation :

— Un effort normal, charge verticale centrée dont il convient de connaitre les valeurs extrémes.

— Une force horizontale résultante, par exemple, action du vent ou du séisme qui peut étre

variable en grandeur et en direction ou dynamique
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Chapitre V FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

— Un moment qui peut étre de grandeur variable et s’exercer dans des plans différents. Compte
tenu de ces sollicitations la conception générale des fondations doit assurer la cohérence du

projet vis-a-vis du site du sol de I’ouvrage et interaction sol structure.

V1.2.2. Choix de type de fondation
Pour le choix de type de fondation a prévoir, des critéres ont été prises en considération :
— Le poids de la structure ;
— La capacité portante de sol ;
— D’économie dans la réalisation ;
— La facilité et la rapidité d’exécution ;
— Stabilité total de I’ouvrage ;

— Type d’ouvrage a construire.

V1.2.3. Détermination du type de fondation

Tenant compte de la capacité portante du sol (contrainte admissible), des charges induites de la
structure, nous avons déterminé les surfaces des fondations des éléments de structure en tant que
fondations superficielles pour les poteaux, et des semelles continues pour les voiles. Si la surface
totale de I'ensemble des semelles est importante (environ supérieur a 50% de la surface d'emprise)
nous pouvons estimer qu'économiquement, il est préférable d'adopter des semelles filantes ou si le
systeme de fondation (isolées sous poteaux et continues sous voiles) n'est pas homogene et avec
superficie plus grande pour les semelles.

Sous voiles, nous pouvons homogénéiser le systeme et d’adopter des semelles filantes pour
I'ensemble. De ce fait nous adoptons un systeme homogéne semelles filantes.

VI1.2.4. Vérification des semelles isolées
T _ _N
La veérification a faire est : G, > 3

Pour cette vérification nous avons pris la semelle la plus sollicitée.
— Deffort normal agissant sur la semelle obtenue par le logicielle ETABS : N
— Surface d’appui de la semelle : S

— Contrainte admissible du sol : oy

Le poteau le plus sollicité a une section carrée (BxB), donc : S = B2
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N, _ N, N, _ 2269,89

<G, >S>— —>S=— =15,13 m’
150

Q

sol

S
B=+/S =3,89m

D’apres les résultats obtenus on constate un risque d’un chevauchement entre les semelles, ce
qui revient a dire que ce type de semelles ne convient pas a notre cas.

V1.2.5. Vérification des semelles filantes

Nous proposons en premier lieu des semelles filantes pour cela, nous allons procéder a une
petitevérification tell que :

La surface des semelles doit étre inférieure a 50 % de la surface totale du
batiment ;NtoraL : I’effort normal du aux charges verticales.
On a : Ntotal=30224,23 KN

La surface du batiment est : Shatiment= 278,66 m?

Ssemelle = g = 201,49 m?

N

Ssemelle < 201,49
Sbatiment ~— 278,66

=0,72=72% > 50%

La surface totale de la semelle dépasse de 50% la surface d’emprise du batiment, ce
qui induit lechevauchement de ces semelles.
V1.3. Etude du Radier général
V1.3.1.Définition du radier
Le radier est définit comme une surface d'appui continue (dalles, nervures et poutres)
débordant I'emprise de l'ouvrage, il permet une répartition uniforme des charges tout en

résistant aux contraintes du sol.

Poteau

Nervure —] o
o~

ht [

Dalle du radier

Figure V1.1 : Disposition des nervures par rapport au radier et aux poteaux
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V1.3.2. Pré dimensionnement et ferraillage du radier général

5

G, =>.G,
i-1
5
Qt = Z Qi
i-1
Avec : Gr: lacharge permanente totale.
Qr: la charge d’exploitation totale.

+» Combinaison d’actions
- L’E.L.U:Ny=41459,68 KN
- L’E.L.S Nser :30224,23 KN

Surface minimale du radier

On a. & < O-SOI = S > N ser 30224, 23
S o 150

sol
S b= 278,66 m*> S rad=201,49 m’
Pour notre projet, si on prend un débord de 60 cm a partir des axes des poteaux on aura une
Surface d’assiste : S=305,67 m?.

% Epaisseur du radier (h)

=201,49m?

L’épaisseur minimale d’un radier doit respecter les criteéres suivants :
v' Critere de rigidité :
L

—sdsL ,avec:L =460cm
25 20

18,4 <A < 23CM ivveereeeeeeeeeeeeesee e (01)

v" Critére de Deffort tranchant :

T, = <0,06f,, =>d>
b.d 0,06f ;b

Avec ; VU : ’effort tranchant ultime d’une bande de un métre linéaire.

, _QuxL _1m.(Nu/s)L _1m.(41459,68/30567).4,60

! =311,96 KN/ml
2 2 2
3
d> 300 (02)
0,06 x 25x1
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De (01) et (02) on aura d >20,8 cm

Donc : h >d+c=20,8+5=25,8cm

Soit : h=45cm.

On prend : h=45cm ; d=40cm

V1.4 Dimensionnement des poutres de libage

Le radier est considérer comme un élément rigide, la poutre de libage doit respecter la
condition de rigidité suivante :

%s h s%:ﬂ,llcm <h<76,67cm

On prend comme dimension :  h =70cm, d=63cm, b = 40cm
V1.4.1. Vérification des contraintes
v" Poids propre du radier :

En tenant compte du poids propre du radier et la poutre libage :

G rier =, (Nr xST +hp xbp x> Li)
G ... = 25(0,45x305,67 +0,7x0, 4 x187,55)
G ... = 475164KN

N =N, +G,,., =30224,23 +4751,64 =34975,87KN
Noor 7 = 34975,87 =114,42KN /m2 <15 KN /m2=15bhar......c.cccovvvrenn... condition verifiée.
S 305,67

radier
V1.4.2.La longueur élastique

La longueur élastique de la poutre de libage est donnée par :

L ZAE
* VKb

Avec : | : Inertie de la poutre : 1=bh*/12= O,4O><(O,7O)3 /12=0,0114 m*.

E : module d’élasticité du béton, E = 3216420 t/m?.
b : largeur de la poutre b=0,4m.

K : coefficient de la raideur de sol k = 400 t/m°.

L= 4x3216420 x0,0114 _917m
400x0,4
L. =46m< g.Le =14,4M...ciiiiin, condition verifiee.

L max: la longueur maximale entre nues des poteaux.
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V1.4.3. Condition de non poingonnement
Le poingonnement se fait par expulsion d’un bloc de béton de forme tronconique a 45°, la
veérification se fait par la formule suivante :

0.045 X pe X h X f,g

u = T,

U : Périmétre du contour
v" Sous voiles :

Nuyoit =1493,5 KN effort normal ultime de voile le plus sollicité
Uc= 2 (atb+2hy)
uc= 2(0,20+3,6+2x0,0)=7,6 m

- 0.045 x 7,6 X 0,70 x 25000
v 1.5
Nu =1493,5KN <3990KN.................... condition vérifiée

< 3990Kn

v" Sous poteaux :

Nupet =1719,1 kN effort normal ultime de poteau le plus sollicité
Uc= 2(2%0,5+2x0,6)= 5,4 m

0,045 x 5,4 x 0,6 x 25000
N, <
1.5
Nu =1719,1KN <2430 KN......coviiiiiiiiiiaian... condition vérifiée.

< 2430 Kn

V1.4.4. Evaluation des charges pour le calcul du radier
N,; =N, +135G

radier

Ny = 41459,68 +1,35(4751,64) = 47874,39 KN

Q = Gmax = % = 156,62KN/m2

O ir = )/, <N = 25%0,45=11,25KN /m*
Q = Giax — Gragier = 145,37 KN/m®
Ng
Q = Gpgy = — = 98,88 KN/m
S,
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Q = Gmax — Graaier = 87,36KN /m’
Donc la charge en « m2 » & prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est :
Q=145,37 KN/ m?

VIL.5. Ferraillage du radier

Le radier fonctionne comme un plancher renverse dont les appuis sont constitués par
les voiles qui est soumis a une pression uniforme provenant du poids propre de I’ouvrage et
des surcharges. Donc on peut se rapporter aux méthodes données par le B.A.E.L 91

modifier 99.

La fissuration est considérée préjudiciable, vu que le radier peut-étre alternativement noye et
émergeé en eau douce
V1.5.1.Méthode de calcul

Ce radier comporte des panneaux de dalle appuyés sur 4 cotés soumis a une
chargeuniformément répartie. Les moments dans les dalles se calculent pour une bande
de largeur

Unité (1ml) et ont pour valeurs :

Dans le sens de la grande portée  \J ,, = L, < Qx |_2X

Dans le sens de la petite portée N[, = <M ox
y

ux et py :Sont des coefficients fonction de aetv’(v’ prend 0 a "ELU et 0,2 a L’ ELS)

(Cours béton armé B.A.E.L 91 modifier 99).
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V1.5.2. Détermination des efforts

LAl AL LR 2L}

*

4,05m

36m

k o

i i
i

1 |
TR TR R B r'Fvl
i

|

[

!

|

I

i

I

1

S TEFEITEVE TR P e W

4,2

m

4,60 m

Figure V1.2 : Ferraillage du Détermination des efforts

o = Lx/Ly > 0,4 Pour tous les panneaux constituants le radier, donc la dalle porte dans les

deux sens.
Tableau VI. 1: les moments fléchissant suivant les deux sens.
Sens(x) Sens (y)
Ly Ly Mo M M, Mo M, M,
m |(m |®
Hx wm) | tm) | @tm) | @m) | tm) | cm)

3,6 405 |0,8 |0,056 10,55 7,91 5,28 0,59 6,22 4,67 3.11

> En travée :

v Sens X :

M =7,91tm h=45cm d=40cm
o, =14,16 Mpa

a. = 348Mpa

b=100cm
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7,91x10*

y7i

“bxd’xo, 100x40%x14,16

=0,035=A" =0

1#=0,035= a = 1,25(1-\/1-2u) =0,044
Z=d(1-0,4 «)=39,29%m

M

X

A, =

_7,91x10°

=5,78m?/ ml

Z xo, 39,29x348

On adopte 6T12cm?/ml , A=6,79cm*ml, S;=15cm

v' Sens-Y :
M y=4,67 tm

M

ax

4,67 x10*

y7i

N b xd? X oy, N 100x 40% x14,16

=0,02< 4 =0,392=A", =0

1 =0,02= a =0.025

Z =39,6cm
M

ax

_ 4,67x10"

=3,39cm?/ ml

*” Bxdxo, 39,6x348

On adopte : 6T12 =6,79cm?2, avec un espacement de 15 cm.

» En appuis :

s Sens X

M

ax

5,28x10*

Y7,

“bxd?xo, 100x40°x14,16

=0,023< 4, =0,392= A", =0

1=0,023= a = 1,25(1-1-211) =0,029
Z=d(1-0,4 ) =39,54m

M

ax

_ 5,28x10°

=3,84cm?/ ml

*~ Bxd xo, 39,54x348

On adopte : 6T12 avec un espacement de 15cm.

% Sens-Y
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M 3,11x10*

ax

“bxd?xo, 100x40°x14,16
14=0,014 = o = 1,25(1-\1-24) =0,018
Z=d(1-0,4 &) =39, 71cm

M,  311x10°

A — a
* PBxdxo, 39,71x348

y7i

=2,25cm?/ ml

On adopte : 6T12 avec un espacement de 15cm.
V1.5.3.Vérification de I’espacement
St <min (3h; 33 cm)

St<33cm condition vérifié

On adopte le méme ferraillage pour tous les panneaux du radier.

V1.5.4. Vérification des contraintes a ELS :
En travée
v" Sens X: M =7,91 t.m

=0,014< 4 =0,392=> A", =0
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Tableau V1.02 : Vérification a I’E.L.S du radier en travée (dans le sens x)

Moment service Mger 79,1KN.m
Y=-D++VD*+E
Position de 1’axe D =15A=15x@ =1 01cm
b 100 8,04cm
neutre
E =2.Dd =2x1,01x40 =80,8cm?
Y =-101+ «/L 01° +80,8 =7,43cm
3
| =%+15A5(d _—%
121357,78 cm*
Moment d’inertie I :(100-(8,04)3/ 3)+ 15x6,79(40-8,04)?
=121357,78 cm*
K = M ser/l
Coefficient B 79.1x10° 0.65 Mpa/cm
121357,78
Contrainte dans le o, =KY
) 5,23 Mpa
béton o, =0.65x8,04
Contrainte  dans Os = 15K(d B y>
. 198,22 Mpa
I"acier o, =15x0.65(40-8,04)
Vérification de
contrainte dans le _ 523 < 15
o, <0 =06, .
béton A — 4 5 2 vérifiée
BAEL91
Verification O = min{% fe;110,/7ff g }
contrainte dans 198,2< 201.63
I"acier &« = Min(266,67;201.63) = 201.63MPa
SensY: M =4,67 t.m
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Tableau V1.03 : Vérification a I’E.L.S du radier en travée (dans le sens y)

Moment service Mger 46,7 KN.m
Y=-D++VD*+E
Position de [D’axe D :155215x@ =1,0Icm
b 100 8,04cm
neutre
E =2.Dd =2x1,01x40=80,8m?
Y =-101+ »\/L 012 +80,8 =7,43cm
| =ﬁ+15AS(d —y)
" . 3 121357,78 cm*
¢ dinerti
Oment € nerte | =(100.(8,04)%/3)+ 15x6,79(40-8,04)?
=121357,78 cm*
K = M ser/l
Coefficient 26 7x10° 0,39 Mpa/cm
© 121357,78
Contrainte dans le o, =KY
. 3,14 Mpa
béton o, =0.39x8,04
Contrainte  dans Os = 15K(d B y>
o 186,97 Mpa
Iacier O :15><0.39(40—8,04)
Vérification de
contrainte dans le _ 3,14<15
) o, <o =06,
béton A — 4 5 .2 vérifiée
BAEL91
Verification ou= min{% fe;110./7ff g }
contrainte dans 186,97<201.63
I"acier & s =Mmin(266,67;201.63) = 201.63MPa
» Enappuis SensX  Ma=5,28t.m
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Tableau V1.04 : Vérification a I’E.L.S du radier en appuis (dans le sens x)

Moment service Mger 52,8 KN.m
Y=-D++D?*+E
Position de 1’axe D =15A=15x@ =1 01cm
b 100 8,04cm

neutre

E =2.Dd =2x1,01x40 =80,8cm?

Y =-101+ «/L 01° +80,8 =7,43cm

by3 2

| == +15A(d -

. ) 3 T18Ad-Y) 12135778 cm®
t d’inerti
Oment € nerte | =(100.(8,04)%/3)+ 15x6,79(40-8,04)2

=121357,78 cm*

K = M ser/l
Coefficient 52 8x10° 043 Mpa/cm

121357,78
Contrainte dans le o, =KY
. 3,46 Mpa
béton o, =0.43x8,04
Contrainte  dans Os = 15K(d - y)
' 191,14 Mpa

Iacier o, =15x0.43(40-8,04)
Vérification de
contrainte dans le _ 3,46<15

o, <o =0.6f_, .
béton A — 4 5 2 vérifiée
BAEL91
Verification o5t = min{% fe;110,/7ff }
contrainte dans 191,14<201.63
Pacier o s =Min(266,67;201.63) = 201.63MPa

> Sens-Y Ma=3,11t.m
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Tableau VI1.05 : Vérification a ’E.L.S du radier en appuis (dans le sens y)

Moment service Mger 31,1 KN.m
Y=-D++D?*+E
Position de 1’axe D =15A=15x@ =1 01cm
b 100 8,04cm

neutre

E =2.Dd =2x1,01x40 =80,8cm?

Y =-101+ «/L 01° +80,8 =7,43cm

3
| =%+15A5(d —y)
121357,78 cm*

Moment d’inertie I :(100-(8,04)3/ 3)+ 15x6,79(40-8,04)?

=121357,78 cm*

K = M ser/l
Coefficient ‘ 31,1x10° 0,25 Mpa/cm

121357,78
Contrainte dans le o, =KY
. 2,01 Mpa
béton o, =0.25x8,04
Contrainte  dans Os = 15K(d B y>
. 119,85 Mpa

I"acier o, =15x0.25(40-8,04)
Vérification de
contrainte dans le _ 2,01<15

o, <0 =06, .
béton A — 4 5 2 vérifiée
BAEL91
Verification ox= min{% fe;110,/7f }
contrainte dans 119,85<201.63
I"acier &« = Min(266,67;201.63) = 201.63MPa

> En travée :
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6T12
im \
\\
i5 | 15 | 15 | 15 | 15
¥
[ -
[+ im "
6T12
Figure V1.2 : Ferraillage du radier général
» Enappuis :
6T12
im \
l.\
i5 ) 15 |} 15 | 15 | 15
Y
[ -
[« im a
6T12

Figure V1.2 : Ferraillage du radier genéral

V1.6. Ferraillage de poutre de libage
Le rapport a=L,/L >0,4 pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges

transmises par chaque panneau se subdivise en deux charges trapézoidales et deux charges
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triangulaires pour le calcul du ferraillage on prend le cas le plus défavorable dans chaque sens
et on considere des travées isostatiques.

V1.6.1.Sens longitudinal

» Calcul de Q'

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.
» Calcul de Q'

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.

2 2
0= 9[- 2 iy o 1- 221k,
2 3.Ly, 3.Ly,

Avec: Lx;=3,6m

Ly: = 4,05m
Lx, =3,6m
Q =14,537 t/m2
2 2
Q‘=14’537 1 3,6 | 36+4[1- 3,6 > |.3,6 |=38,55t/m
2 3x4,05 3x4,05
Donc : ) )
M, = Qé'- 38333405 _ 99 g3t

V1.6.2.Calcul du ferraillage

P En travee

M=0,85M,=0,85(79,03)=67,17t.m

M, 67,17x10°
bxd?xf,  40x63°x14,16

1 =0,299 = o = 1,25(1-1-24) = 0,457

S =0,82

M,  67,17x10°
* PBxdxo, 0,82x63x348

P =0,299< 4 =0,392= A", =0

=37,36 cm?/ ml

On adopte : 4T20+8T20 =37,70cm?

» Enappuis :
e Appuis intermédiaires :
M,=0,5M(=0,5x79,03=39,52 t.m
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M,  39,52x10°
" bxd?xf,, 40x63°x14,16
14=0,176 = a = 1,25(1-y1-24) =0,24
B =0,904cm

M,  39,52x10°
* pxdxo, 0,904x63x348

y7;

A =19,94 cm? / ml

On adopte : 8T20=25,13cm?

e Appuis de rive:

M,=0,2.M,=0,2x79,03=15,81 t.m

M,  15,81x10*
bxd?xf,, 40x63°x14,16
#=0,07=a=0,091
= =0,964

M,  1581x10°

* Bxdxo, 0,964x63x348

On adopte : 8T16=16,08cm?
V1.6.3. Sens transversal
Calcul de Q':

ﬂ:

=7,48m? / ml

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.

, 2
Q == g.Q.LXl

Tel que : Q =14,537 t/m?
Lx; =3,6 m

Q= % x14,537x 3,6 = 34,88

M, = Q.2 _34,88x3,6 2
8
V1.6.4. Calcul du ferraillage

=56,51t.m

> En travée :

=0,176< 44, =0,392= A", =0

=0,07< 4 =0,392=A", =0
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M, =0,85M, =0,85x56,51=48,03t.m, b=40cm, h=70cm, d=0,9.h=63cm
M, 48,03x10 ¢
b.d’.c,, 40.(63)>x14,16
4=0,21<a=0,298— £=0,88
M 48,03x10*
p.d.o, 0,88.63.348
On adopte 12T16=24,13cm?
» En appuis :

M =0,21<y,=0,392>A'=0

=23,89cm2.

e Appuis intermediaires :

M,=0,5.M,=0,5x56,51=28,25t.m
M, 28,25x10 *

“bdlo,  40.637x14,16

11=0,126 > a =0,17 & f = 0,932
M 28,25x10 *

" pd.o, 093263 348

On adopte : 8T16+4T14=22,24cm?

0 =0,126 <}, =0,392 > A'=0

=13,82cm2.

e Appuis de rive :

M,=0,2.M(=0,2%56,51=11,30 t.m
M, 11,30x10°
b.d’.c,. 40.(63)*x14,16
1=0,05—>a=0,064 < B=0,974
M 11,3x10°
B.d.c, 0,974.63. 348
On adopte : 12T14=12,31cm?
V1.6.5. Armature de peau

U =0,05<p, =0,392 > A'=0

=5,29cmz2.

Ce sont des armatures reparties et disposées parallelement a la fibre moyenne des poutres de
grande hauteur ; leur section est d'au moins 3 cm?2 par métre de longueur de paroi mesurée
perpendiculairement a leur direction.

Asp =3x2 (bg+h) [cm?]

Donc : As =3x2x (0,4+0,70) = 6,6 cm?

Donc pour une poutre de section (h x by ) =(0,70x 0,40 ) m?,on a:

Soit : 4T16, As= 8,03cm?
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Chapitre V FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

V1.7. Contrainte de cisaillement
T, =62,05t

o oodm 0205, v,
b.d 40x63x100

Ty =min(0,10f ,, ;4MPa) = 2,50MPa.
1, =2,46MPa < Ty = 2,50MPa..........ooo.occe.. condition vérifiée.

Pas de risque de cisaillement.

v" Armatures transversales :

¢, <min(h/35;¢, ;b/10) = min (20mm; 16mm; 40mm ) = 16 mm
onprend ¢, =15 mm

Diamétre :

v’ Espacement :

S, =min (% ,12(1),} =min(17,4; 19,2) =17,5cm

onprendS, =15cm.

A, . T, —0,31‘tj
b,S, B 0,8f,
> (z, —0,3ftj )b,S, _ (2,46-0,3x2,1)x40x15 _3.43cm?
0,8f, 0,8x400

Donc on utilise des armatures HA, Fe400, soit 2T12+2T10, A=3,84cm2.
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Figure VI1.4: Ferraillage de la poutre de libage suivant le sens longitudinale.
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Figure V1.5 : Ferraillage de la poutre de libage suivant le sens transversale.
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Conclusion

A la fin de notre projet de fin d'études, nous souhaitons exprimer notre gratitude
pour ce travail qui nous a offert I'opportunité d'appliquer les connaissances acquises au
cours de nos études et d'approfondir notre compréhension en nous appuyant sur les
documents techniques et en appliquant diverses réglementations et méthodes.

Ce projet représente notre premiere experience dans notre domaine professionnel,
ou nous avons appris l'importance de respecter les reglementations et les normes
professionnelles. Au cours de cette étude, nous avons cherché a tirer le meilleur parti des
programmes techniques pour automatiser les étapes de calcul, ce qui nous a permis de
consacrer plus de temps a la réflexion et a I'analyse. Bien que les calculs n'aient pas
résolu tous les problemes auxquels nous avons été confrontés, nous avons compté sur
notre compréhension et notre logique pour organiser les éléments structurels, en nous
fiant au bon sens de I'ingénieur.

En conclusion, nous espérons avoir atteint nos objectifs et que ce travail sera un

point de départ pour exploiter les connaissances acquises dans notre vie professionnelle
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