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Introduction Générale

Le dévalement économique dans les pays industrialisés privilégie la construction
verticale dans un souci d’économie de 'espace.
Tant que I’Algérie se situe dans une zone de convergence de plaques techniques, donc
elle se représente comme étant une région a forte activité sismique, c’est pourquoi elle a
de tout temps été soumise a une activité sismique intense.
Cependant, il existe un danger représenté par ce choix (construction verticale) a
cause des dégats comme le séisme qui peuvent lui occasionner.
L’expérience a montré que la plus par des batiments endommagés au tremblement de
terre de BOUMERDES du 21 mai 2003 n’étaient pas de conception parasismique. Pour
celail y alieux de respecter les normes et les recommandations parasismiques qui
rigidifient convenablement la structure.
Chaque étude de projet du batiment a des buts :
La sécurité (le plus important) : assurer la stabilité de 'ouvrage ;
Economie : sert a diminuer les couts du projet (les dépenses) ;
Confort;
Esthétique.
L’utilisation du béton armé (B-A) dans la réalisation c’est déja un avantage
d’économie. Car il est moins cher par rapport aux autres matériaux avec beaucoup
d’autres avantages comme par exemples :
- Souplesse d’utilisation ;
- Durabilité (duré de vie) ;
- Résistance au feu.

L’étude des structures est une étape clef et un passage obligatoire dans I'acte de
batir. C’est dans ce contexte que s’inscrit ce travail qui nous a été confié. Notre travail
vise a mettre en application les connaissances acquises durant les cinq années de
formation MASTER a travers I'étude d'un ouvrage en béton armé.

Dans le cadre de ce projet, nous avons procédé au calcul d’'une structure en béton
armé a usage d’habitation et commerce. Implantée a TIZI OUZOU, comportant un RDC
en entre sol + 6 étages courants + Un étage en attique+sous-sol, contreventé par des
voiles.

Le travail a été partagé en deux parties principales :

- La premiere partie réservée a la superstructure, qui contient :
-Des généralités ;
-Pré dimensionnement des éléments ;
-Calcule des éléments non-structuraux ;
-Etude de contreventement
-Modélisation de la structure et Vérification RPA 99 version 2003 ;
-Ferraillage des éléments structuraux;
-Etude du mur plaque.

- Ladeuxiéme partie sera consacrée a I’étude de l'infrastructure.



Chapitre | présentation et caractéristiques de 'ouvrage

Introduction

L’objectif de ce chapitre est de présenter les éléments constitutifs de I'ouvrage et
les principales caractéristiques des matériaux utiliser, tout en respectant les
réglementations et recommandations en vigueur a savoir :

- Réglement parasismique algériens (RPA 99, modifier 2003) ;

- Les techniques de conception et de calcul des ouvrages et des constructions en
béton armé (BAEL91modifie99) ;

- Charge et surcharge d’exploitation (DTR.BC.22) ;

- Conception et calcul des ouvrages en béton armé CBA 93.
I.1 Description de I'ouvrage

Notre projet consiste a étudier et calculer les éléments résistants d’'un batiment en
sous-sol +RDC en entre sol + 6 étages courant + un étage en attique, a usage
d’habitation et commercial.

Cet ouvrage sera implanté a Tizi-Ouzou qui est classée par les Regles Parasismiques
Algériennes (RPA99Version 2003), comme zone de moyenne Sismicité (zonell,)

Notre ouvrage appartient au groupe d'usage 2 : « Ouvrages d’'importance moyenne », et
comme le rapport du sol ne nous a pas étais remis, alors nous avons pris une valeur
1.5bars. Cette contrainte correspond a un sol meuble «S3».

Ce batiment est composé de :

- Un Sous-sol a usage commercial ;

- RDC en entre sol a usage d’habitation ;

- 06 étages courant a usage d’habitations ;
- Un étage en attique ;

- Une cage d’escaliers ;

- Une cage d’ascenseur.

I.2 Caractéristiques géométriques de 'ouvrage
Les dimensions de I'ouvrage sont relevées des plans d’architecture du projet qui sont :

[.2.1 Dimension en plan
- Longueur totale du batiment : 1= 22m ;

- Largeur totale du batiment : L =19.90m.
[.2.2 Dimension en élévation 31.9m

- Hauteur totale du batiment: H=31.9m ;
Hauteur de sous-sol : 4.62m ;

Hauteur de RDC: 3.06m ;

22m 19.90m

Hauteur d’étage courant : 3.06m.

Figure 1.1 : Dimensions de la structure.
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Chapitre | présentation et caractéristiques de 'ouvrage

1.3 Les éléments constitutifs de 'ouvrage
Le batiment est partagé en deux parties essentielles :
.3.1 La superstructure

La superstructure d'un batiment regroupe l'ensemble des organes situés au-dessus de la
terre. Elle est composée de :

a. L'ossature

Les Régles Parasismiques Algériennes (RPA99Version 2003), préconise, pour toute
structure dépassant une hauteur de 14 metres en zone II,, une ossature faite en voiles et
portiques.

-Les portiques : sont en béton armé, constitués de poutres et poteaux, capables de
reprendre les charges et les surcharges verticales.

-Les voiles : sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place, dans les deux
sens. IIs sont destinés d’'une part a reprendre une partie des charges verticales et d’autre
part a assurer la stabilité de I'ouvrage sous 'effet des chargements horizontaux.

b. Les planchers

Un plancher est une aire généralement plane, destinée a limiter les étages et a supporter
les revétements du sol. Ils ont pour fonctions :

-assurer la transmission des efforts horizontaux aux contreventements.

-assurer l'isolation phonique et thermique.

-ils supportent leurs poids propres et les surcharges d’exploitation.

On distingue deux types de planchers:

1. Plancher a corps creux : avec une dalle de compression, porté sur des poutrelles
préfabriquées qui assurent la transmission des charges aux éléments horizontaux
(poutre) et ensuite aux éléments verticaux (poteaux).

2. Plancher en dalle pleine : La dalle pleine est une plaque porteuse en béton armé coulée sur
un coffrage plat, reposant sur des appuis. Le diamétre des armatures et leur nombre varient
suivant les dimensions de la dalle et 'importance des charges qu’elle supporte.

3. Plancher terrasse : sera réalisé avec un systeme d’étanchéité multicouche avec forme
de pente pour permettre I'’écoulement des eaux.

c. Les escaliers

C’est un élément de la construction qui permet de monter ou descendre d'un niveau a un
autre. Dans notre ouvrage, les escaliers constitués de paillasses et de paliers en béton
armé coulés sur place avec deux volées par étage.
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d. Lacage d’ascenseur

L’ascenseur est un appareil élévateur permettant le déplacement vertical et acces aux
différents niveaux du batiment, il est composé essentiellement de la cabine et de sa
machinerie.

e. Magonnerie

On appelle magonnerie un ouvrage composé de matériaux (briques, pierres, etc.) unis
par un liant (mortier, platre, ciment, etc.), Les magonneries sont constituées de deux
types de murs a simple et doubles cloisons.

1. Les murs extérieurs : Ils seront réalisés en double cloisons composés de deux
murs en briques creuses de 10cm d’épaisseur, séparées d’'une lame d’air de 5 cm
d’épaisseur, pour assurer une bonne isolation thermique.

2. Les Murs intérieurs : Ils seront réalisés en brique creuses de 10cm d’épaisseur
qui seront destinés a séparer la surface intérieure habitable.

f. Revétement

Les revétements utilisés sont :

- Carrelage pour les planchers et les escaliers ;
- Céramique pour les salles d’eau et cuisine ;
- Enduit platre pour les cloisons intérieures et les plafonds ;

- Enduit ciment pour les murs de facade, la cage d’escaliers et les plafonds des
salles d’eau et les locaux humides.

g. Systeme de coffrage

On opte pour un coffrage classique en bois pour les portiques et un coffrage métallique
pour les voiles de fagon a limiter le temps d’exécution. Par ailleurs ce type de coffrage,
méme s'il est couteus, il offre d’autres avantages a savoir :

-Réduction des opérations manuelles ;
-Réalisation rapide des travaux ;
-Sécurisation de la main d’ceuvre.

h. Acrotére

La terrasse inaccessible sera entourée d’'un élément en béton armé appelé acrotére, Il a
pour but de permettre un bon fagonnement de I'étanchéité.

i. Mur plaque

[l assure la fonction de soutenement et de résistance a la pression latérale des terres.
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B. L'infrastructure

La fondation est la base de 'ouvrage qui se trouve en contact direct avec le terrain
d’assise «sol », elle constitue la partie essentielle de I'ouvrage puisque sa bonne
conception découle la bonne tenue de I'’ensemble. Ces principaux réles peuvent étre
décrits comme suit :

-reprendre les charges et surcharges de la structure ;

-transmettre les efforts au sol (la décente des forces) ;

-assurer la stabilité sans tassement ni glissement ;

-étre un organe de liaison entre la structure et le terrain.

Le choix du type des fondations dépend de la nature du sol d’implantation et de
I'importance de I'ouvrage, il passe par un compromis entre la technique et I'’économie, il
faut rechercher la sécurité nécessaire pour un coup minimum.

1.3 Contraintes limites

Les calculs justificatifs seront conduits selon la théorie des états limites exposée dans
le BAEL91modifie99. Un état limite est celui pour lequel une condition requise d'une
construction ou I'un des éléments est strictement satisfaite et cesserait de I'étre en cas
de modification défavorable d'une action. On distingue deux états limites.

[.3.1 Etat limite ultime (ELU)

[Is sont relatifs a la stabilité ou a la capacité portante :
-Equilibre statique de la construction (pas de renversement) ;
-Résistance de chacun des matériaux (pas de rupture) ;
-Stabilité de forme (pas de flambement).

[.3.2 Etats limites de service (ELS)
Qui sont définis compte tenu des conditions d’exploitation ou de durabilité, on distingue

-Etats limites de service vis-a-vis de la compression du béton ;
-Etats limites d’ouverture des fissures ;
-Etats limites de service de déformation.

I.4 Actions
Les actions sont I'ensemble des charges (permanentes, climatiques, d’exploitations...etc.)

qui s’appliquent a une construction, on distingue :
[.4.1 Les actions permanentes(G)

S’appliquant pratiquement avec la méme intensité pendant toute la durée de vie de
I'ouvrage et comportant:

- Le poids propre de la structure ;

- Les charges de la superstructure (équipements fixes).
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[.4.2 Les actions variables(Q)

Actions dont I'intensité est plus ou moins constante et définies par des textes
réglementaires (DTR.BC.22).

.4.3 Les actions accidentelles

Séisme, action du feu, chocs...etc.

I.5 Caractéristiques mécaniques des matériaux

Le choix des matériaux entrant dans la composition d’une structure a grande dimension
dépend d’un critere majeur qui est sa résistance mécanique. Cependant, d’autres critéres
sont pris en considération tel que la disponibilité des matériaux sur place, leur cofit et la
facilité de la mise en ceuvre.

Dans notre ouvrage nous utiliserons deux matériaux a savoir: le béton et I'acier.

1.5.1 Le béton

A. Définition

Le béton est un mélange de granulats (sable + gravier), eau de gachage et d’un liant
hydraulique qui est le ciment. Mais de point de vue mécanique, ce dernier est défini par
sa résistance a la compression qui varie avec la granulométrie, le dosage en ciment et
'age de béton.

B. Résistance caractéristique du béton a la compression

Un béton est définit par sa résistance a la compression a 28 jours d’age dite : résistance
caractéristique a la compression, notée fc28.

Lorsque la sollicitation s’exerce sur un béton d’age j < 28 jours, sa résistance a la
compression est calculée selon (BAEL91modifiées99/ Art A. 2.1, 11) comme suit :

J
_ J

=Pour notre projet on adoptera: f.,g = 25MPa
C. Résistance caractéristique du béton a la traction

La résistance caractéristique du béton a la traction a j jours, est conventionnellement
définie par la relation suivante : (BAEL91 modifie 99/Art A.2.1, 12)

ftj = 0.6 +0.06f.; ;pour f;; < 60MPa
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Pour notre projet :
Ona: fo,g = 25MPa ; fi36 = 0.6 +0.06 X (25) = 2.1MPa
= fi28 = 2. 1MPa

D. Contrainte limite ultime de résistance a la compression

La contrainte limite ultime de résistance a la compression est donnée par l'article

(BAEL91 modifie 99/Art.4.3-4-1) :
0.85 X f,,g

Avec:

¥p: Coefficient de sécurité.

- yb =1.5 Situation durable.

- yb=1.15 Situation accidentelle.
6 : Coefficient tenant compte de la durée d’application des actions (t).

- 6=1 si la durée d’application est supérieure a 24 heures (t > 24h).
- 0 = 0.9 siladurée d’application est entre 1 heure et 24 heures (01h <t < 24h).
- 0=0.85 siladurée d’application est inférieure a 1 heure (t < 01h).

Pour la vérification a I’état limite ultime, on adopte le diagramme dit "parabole -
rectangle”

»

GbC[MPa] 1

0,85f,,4
0.7,

%0 3,5%0 % i

c

Figure I.1 : diagramme contraintes-déformations du béton a ELU.

Ce diagramme est constitué :

- D’un tronc de courbe parabolique (état élastique) ou la déformation relative :
0< gbCS 2 0/0

- D’unrectangle (état plastique) ou la déformation relative : 2 9/o0 < &5, < 3,5 %/00
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E. Contrainte limite de service de résistance a la compression

D’apres (BAEL91modifie99/ Art 4.5.2.) la contrainte limite de service a la compression
du béton est limitée par: o, = 0.6f;
Avec:

Op : Contrainte admissible a I'ELS.
A28 jours oy, = 0.6f;; = 0.6 X (25) = 15MPa

Les déformations nécessaires pour atteindre I'état limite de service sont relativement
faibles, on suppose donc que le béton reste dans le domaine élastique ce qui donne un
diagramme de « contrainte - déformation » linéaire :

Obc [MPa]

Opc = 0-6f028 _________

[

2%o0 " Epe

Figure 1.2 : Diagramme contrainte-déformation du béton a ELS.
F. Contrainte limite ultime de cisaillement
La contrainte tangentielle du béton pour une section rectangulaire définie par :

Y
o= (BAEL91modifié99/ A.5.1, 1).

Avec: I4 : valeur de l'effort tranchant dans la section étudiée.
b : valeur de la largeur de la section cisaillée.
d : valeur de la hauteur utile (d = h — ¢).

Cette contrainte ne doit pas dépasser les valeurs suivantes :

T, = min {0.2 %; 5MPa} ................................ Cas d’une fissuration non préjudiciable.
b

T, = min {0.15 %; 4MPa} ............. Cas de fissuration préjudiciable ou tres préjudiciable.
b
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G. Module d’élasticité

Le module d’élasticité représente le rapport entre la contrainte appliquée et la
déformation engendrée. On distingue deux modules de déformation :

a. Module de déformation longitudinale

La connaissance de module d’élasticité est nécessaire pour le calcul des déformations
d’un ouvrage selon la durée de I'application de la contrainte, on distingue deux sortes de
modules :

- Module de déformation longitudinale instantanée

C’est une déformation résultant d’application d'un effort statique s’exercant pendant
une durée inférieur a 24heures.
Le module de déformation longitudinale instantanée du béton E;; est égal a:
E;; =11000 f1/3 avec (f en MPa) (BAEL91modifier /99.A2.1.21).
Dans notre cas : fc28=25 MPa. Alors:
E;; =11000(25)%/3=32164.195 MP
= E;; =32164.195 MPa
Remarque
Cette formule est valable que pour les bétons habituels durcissant naturellement sur le
chantier.

- Module de déformation longitudinale différée

Les déformations différées du béton comprennent le retrait et le fluage.
Les déformations finales du béton sont calculées par un module de déformation
longitudinale différée défini comme suit :

E,;j=3700 fc25!/3 (BAEL 91 modifier99/A2.1.22).

Pour fc8=25 MPa. Alors :
E,;j=3700 (25)1/3=10818.86MPa
E,;=10818.86 MPa

b. Module de déformation transversal

Il est notée par G, il est proportionnel au module de Young, en fonction du coefficient de
Poisson :

_E
T 201+ v)

(BAEL 91 modifier99/A.2.1,3)

Avec

E : module de Young;
v : Coefficient de Poisson.
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H. Coefficient de Poisson

C'est le rapport de la déformation relative transversale et de la déformation

longitudinale.

v = (Ad/d) / (Al/])

Il est égale a: {
1.3.2 Acier

v = 0 (al’ELU) pour le calcul des sollicitations.

(BAEL91modifie99/A2.1.3)

v = 0.2 (al'’ELS) pour le calcul des déformations.

A. Définition

Les aciers sont des alliages de fer et de carbone. Il est caractérisé par sa bonne
résistance a la traction et aussi a la compression pour des éléments faibles, il porte le
nom d’armature lorsqu’il est enrobé dans le béton. Les aciers ont le réle de reprendre les
efforts qui ne peuvent pas étre repris par le béton, généralement aux efforts de traction
Pour la réalisation de notre projet, on a besoin de deux types d’aciers dont les

principales caractéristiques sont reprises dans le tableau ci-apres :

Tableau I.1 : caractéristiques des aciers utilisés.

Tvpe Limite Résistance Allongement
d'ﬁer Nominalisation Symbole | d’élasticité fe a la rupture relatif a la
en [MPa] en [MPa] rupture en
Acier en Haute Adhérence
barre FeE400 HA 400 480 14
Acier en Treillis soudé
treillis TL.520 (0 < 6) TS 520 550 8

B. Module d’élasticité longitudinale

C’est le module de Young ou module d’élasticité (longitudinale) ou encore module de
traction est la constante qui relie la contrainte de traction (ou de compression) et le

début de la déformation d'un matériau élastique isotrope. Le module d’élasticité

longitudinale(Es), a une valeur constante quelle que soit la nuance de 'acier.

Eg = 2 105

MPa

(BAEL91modifie99/A.2.2 ,1)
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C. Contrainte limite de I'acier

1. Contrainte limite ultime (ELU)

Les armatures sont destinées a équilibrer et a reprendre les efforts de tractions et de
compression, et elles sont utilisées jusqu'a leurs limites élastiques avec un coefficient de
sécurité.

Pour les calculs de béton armé a I'état limite ultime, on utilisera le diagramme
conventionnel suivant :

Tse= fe/ys Y
| |
I I
I Allongement |
| (Tracuon) |
| I
- 10 %o - 5:. ! !
1 I ..
: : & 10 %o e
| I
| Raccourdisserment,
! (Compression) |

Figure 1.3 : Diagramme « contrainte - déformation » de I'acier a 'ELU.

- L'allongement et le raccourcissement sont limités a 10%o.
-La contrainte limite de I'acier est donnée par la formule suivante :

Ost— fe (BAEL91modifié99/A.4.2)
Vs

Avec:

- Ost: Contrainte de I'Acier.
- fe: Contrainte d’élasticité de I'acier
- ys: Coefficient de sécurité de I'acier, d’ou :

{ Ys = 1,15 (Situation courante)
Ys = 1,00 (Situation accidentelle)

Pour le présent projet, en situation courante, on obtient les valeurs suivantes :
Pour les aciers HA (FeE400) : ast= 348 Mpa.
Pour les treillis soudés TL520 : o st= 452,17 Mpa.
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2. Contrainte limite de service (ELS)

Pour éviter le risque de corrosion des armatures, les ouvertures des fissurations dans le
béton doivent étre limitées, en limitant les contraintes dans les armatures tendues sous
'action des sollicitations de service.

On distingue 3cas de fissurations :

a. Fissuration peu préjudiciable (BAEL91modifié99/Art A.4.5.3.2)

Cas des éléments situés dans des locaux couverts, aucune vérification n’est nécessaire
car la contrainte n’est soumise a aucune limitation.

b. Fissuration préjudiciable (BAEL91modifié99/Art A.4.5.3.3)

Cas des éléments exposés aux intempéries ou il y a risque d’infiltration, la contrainte de
traction des armatures est limitée a :

O =min [2/3f.,110 4/ Nft28 ),
Avec:
fe : désigne la limite d’élasticité des aciers utilisés.
fi2s : résistance caractéristique a la traction du béton (MPA).
n : coefficient de fissuration.

n = 1,3 pour les aciers de haute adhérence (¢ < 6mm).
n = 1,6 pour les aciers de moyenne adhérence (¢ > 6mm).
n = 1.0 pour les RL.

c. Fissuration tres préjudiciable (BAEL91modifié99/Art A.4.5.3.4)

Lorsque les éléments en ceuvre sont exposés a un milieu agressif (eau de mer,
I'atmosphére marine ou aux gaz) ou bien doivent assurer une étanchéité parfaite, Il faut
vérifier que :

O =min [1/2f. 90 4/ N5 )].

D. Protection des armatures

D’apreés I'article (BAEL91modifié99/A.7.2.4), pour avoir un bétonnage correct et de
prémunir les armatures des effets d'intempéries et d’agents agressifs, il faut veiller a ce
que I'enrobage «c» des armatures soit :
- ¢ = 5cm: pour les éléments exposés a la mer, aux embruns ou aux brouillards
salins.
- ¢ = 3cm: pour les éléments en contact d'un liquide (réservoir, tuyaux,
canalisation).
- c=1cm: pour les parois situées dans des locaux non exposés aux condensations.
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Conclusion

Apres avoir fait une description de notre structure et les caractéristiques mécaniques
des matériaux a utiliser, on passe directement ou pré-dimensionnement des éléments.
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Introduction

Apres avoir déterminé les éléments caractérisant notre structure nous passons
dans ce chapitre au pré dimensionnement des éléments porteurs du batiment ; tel que
les poutres (principales et secondaires), les planchers, les poteaux, les voiles....

Nous allons définir les différentes charges agissantes sur notre structure. Et cela en se
basant sur des lois issues des reglements BAEL91modifié99, CBA, DTR et RPA99 version
2003.

II.1 Pré dimensionnement des poutres

Les poutres représentent des éléments en béton armé coulés sur place dont le role
est L’'acheminement des charges et surcharges émanant des planchers aux éléments
d’appui verticaux (poteaux et voiles en béton armé).On distingue les poutres principales
qui constituent les éléments porteurs et les poutres Secondaires qui assurent le
chalnage.

Les poutres en construction doivent avoir des sections régulieres, celles-ci peuvent étre
rectangulaires ou carrées.

Les dimensions des poutres sont déterminées en fonction de leurs portées. Elles sont
données par référence au BAEL 91 révisées 99 comme suit :

Mt < h <M= (BAEL91modifie99/ Art A4.14).

0.4h<b<0.7h
Avec:

- h:hauteur de la poutre.

- b:largeur de la poutre.

- Lpygay: portée maximum entre nus d’appuis.
Les dimensions choisis (b et h) doivent satisfaire les exigences de I'article 7.5.1 du RPA
99 ; version 2003, qui sont les suivantes :

b > 20cm
th 30cm (RPA99version2003/ Art 7.5.1)
[y <4
I1.1.1 Poutres principales
a. Hauteur
Sachant que : Ly, = 560 - 25 =535 cm
2 < h, < 235 , Ce quidonne: 35.66 < h, <53.5
15 10

Onprend: hj,=45cm.
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b. Largeur
0.4h, < b <0.7h,
0.4h, = 18cm
0.7h, = 31.5cm

18cm < b < 31.5cm
On prend: b=25cm.
I1.1.2 Poutres secondaires

a. Hauteur

Sachant que Ly;,4x=390-25 =365 cm,

3 <h, <2 , Ce qui donne : 24.33 < h, < 36.5
15 P = 10 p

On prend : h, =35 cm.
b. Largeur

O.4hp <b< O.7hp
O.4hp =12cm
0.7hp =21lcm

Onprend: b=25cm.
[1.1.3 Poutres paliére

a. Hauteur
Sachant que : Ly, = 320 - 25 =295 cm
25 <h, <%, Cequidonne: 19.66 <h, <29.5
15 10

Onprend: hy,=35cm.

b. Largeur
0.4h, < b<0.7h,
O.4hp = 14cm
O.7hp = 24.5cm
14cm < b < 24.5cm

On prend: b=25cm.
I1.1.4 Poutres de chainage
Typel: Ly, =560cm.

a. Hauteur

Sachant que : L4, = 560 - 25 =535 cm

2 < h, < % , Ce qui donne: 35.67 < h, < 53.5

15

Onprend: hj,=45cm
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a. Largeur

0.4hp <b< 0.7hp
0.4hp = 18cm
0.7hp = 31.5cm

18cm < b <31.5
Onprend: b=25cm

Type 2 : Lyq =390cm.
a. Hauteur

Sachant que : Ly,x = 390 - 25 =365 cm

2% <h, <3® | Cequidonne: 24.33 <h, <365
15 10
Onprend: hj,=35cm.
b. Largeur:
0.4h, < b<0.7h,
0.4h, = 18cm
0.7h, = 31.5cm
18cm < b <31.5
On prend: b=25cm.
Tableau II.1 : Vérification des conditions exigées par le RPA.
Poutres Poutres Poutres Poutres de
Conditions | principales | secondaires | Paliéres Chainages Vérifications
h > 30cm 45 cm 35cm 35 cm 45cm 35cm Vérifiée
b=>20cm 25 cm 25 cm 25 cm 25cm 25cm Vérifiée
h/ <4 1.8 1.4 1.4 1.8 1.4 Vérifiée

= Les conditions sont vérifiées, alors les sections (b x h) adoptées pour les poutres
seront Comme suit :

- Poutre principale (25x45) cm?

- Poutre secondaire (25x35) cm?

- Poutres paliéres (25x%35) cm?

- Poutres de chainages (25X 45) cm?; (25%35) cm?
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4
45cm
35cm
v
25cm 25cm
. > -
poutre principale poutre secondaire
4
35cm tnn 35Scm
v
25cm 25cm 25cm
-« -—> >
poutre paliére poutre de chainage

Figure II.1 : dimensions des poutres.

I1.2 Pré dimensionnement des planchers

I1.2.1 Plancher en corps creux
Les planchers a corps creux sont composés de 3 éléments principaux :

- les corps creux ou "entrevous” qui servent de coffrage perdu (ressemblent a des
parpaings).

- les poutrelles en béton armé ou précontraint qui assurent la tenue de I'ensemble et
reprennent les efforts de traction grace a leurs armatures.

- une dalle de compression armée ou "hourdis" coulée sur les entrevous qui reprend
les efforts de compression.

L’épaisseur du plancher est déterminée a partir de la formule suivante :

h, = Mex  (BAEL91modifie99/ Art B.6.8.424).

22.5
Avec:

h;: Hauteur du plancher ;

Lysax : Porté maximale entre nus d’appuis dans le sens des poutrelles.
LMax= L - b

Alors : Lyg,=3.90 —0.25=3.65m

Ce qui nous donne :

h, =32 = 16.22
22.5
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Ainsi, on adoptera : ht=20cm.
= Soit un plancher de (16+4) avec:

- 16 cm: la hauteur du corps creux ;
- 4cm: la hauteur de la dalle de compression.

16cm

1- Poutrelle. 2- Corps creux. 3- Treillis soudé. 4 - Dalle de compression.

Figure IL.2 : Coupe d’un plancher en corps creux.

I1.2.2 Plancher en dalle pleine

Une dalle pleine est une plaque mince en béton armé coulé sur place, dont I’épaisseur est
moins importante par rapport aux autres dimensions. Leur épaisseur est déterminée
selon les conditions suivantes :

- Larésistance a la flexion ;

- Larésistance au feu ;

- L’isolation acoustique.

A. Condition de résistance a la flexion
Cas d’une dalle qui porte suivant un seul sens

Une dalle porte dans un seul sens, lorsque les deux conditions suivantes sont vérifiées :

it . =< < = <
a—ly<0.4 i esSesg (L))

Cas d’une dalle qui porte suivant deux sens
Une dalle porte dans un deux sens, lorsque les deux conditions suivantes sont vérifiées :
l l
<a<l; X<e<* <
04<a<1i; ESes; (L =1)
Avec:

[x : Petit c6té du panneau de dalle considéré.
ly : Grand coté du panneau de dalle considéré.

L’épaisseur de la dalle est donnée par :

- Dalles reposant sur 1 appui (Porte a faux) : e, < =
Ly

30 l l
- Dalles reposant sur 3 appuis (dalle pleine) : = < e, < =

.1
- Dalles reposant sur 2 appuis : ﬁ <e, <
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: . l l
- Dalles reposant sur 4 appuis (local machine) : 5—’(‘) <ep < ﬁ

a. Dalles reposant sur 2 appuis

lx Ly

< <
35 = €p =35
150 150
l,=125m ;—<e,<—  =4.286cm <e, <5cm
35 30

b. Dalle pleine du local machine

.l l
Dalles reposant sur 4 appuis : ﬁ <e < 4—’8

0 2

32 320
l,=320m;—<e, <— = 6.4cm < e, <8cm
50 40

B. Résistance au feu (BAEL91modifie 99/3.1.33)

ep,= 7 cm : pour une heure de résistance au feu.

e, =11 cm : pour deux heures de résistance au feu.

ep, = 17,5 cm : pour quatre-heures de résistance au feu.
ep : Epaisseur de la dalle pleine

On opte pour un plancher qui devrait largement résister a deux heures de feu
C'est-a-dire: e, =211 cm
C. Isolation acoustique

D’apres la loi de la masse, I'isolation acoustique est proportionnelle au logarithme de
la masse ouvrage en béton armée H.RENAUD page 235

L =13,3 log (10M) si M < 200 kg/m?2
L=15log (M) + 9 siM > 200 kg/m?

Donc pour assurer un minimum d’isolation acoustique, il est exigé une masse
surfacique minimale de 350 kg/m?

D’ou I’épaisseur minimale de la dalle est:

ho =M/p=350/2500=0.14m=14cm.

Nous prenons: ho=15cm.
Finalement :

On pend le max (8cm, 11cm, 15cm) = ep, = 15cm.
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I1.3 Pré dimensionnement des voiles

D’aprés du (RPA 99modifié 2003 /Art 7.7.1), un élément est considéré comme voile
si sa longueur est au moins quatre fois supérieur a sa largeur (1 = 4a).

7

r 2
-

il
— le—

hg/_‘%

[

Figure I1.3 : Coupe de voile en élévation.

D’apres le méme article, I'épaisseur minimale est de 15 cm. De plus, I'épaisseur doit étre
déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage he et des conditions de rigidité aux
extrémités comme indiqué a la figure suivante :

o = 0 PO N ‘I_L"“

II—V sz %F'

R J1
. P - «
o In a =

Figure I1.4 : Coupe de voile en plan.

h
Nous opterons pour le 3éme cas puisqu’il est le cas le plus défavorable : a Z—e
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Nous avons deux hauteurs différentes dans notre batiment :

1. sous-sol
a. L’épaisseur

La hauteur de sous-sol est de 4.62 m.

20 cm : épaisseur du plancher (16+4).

a=>he /20
Donc:a > (462/20) = 23.1 cm
On opte pour : a =25cm.
b. Lalongueur
L>4Xa= L>=4x25=100cm.

2. RDC et Etage courants

a. L’épaisseur

La hauteur est de 3.06 m.

20 cm : épaisseur du plancher (16+4).

a=>he /20
Donc:a > 306 /20 = 15.3cm.
On opte pour : a =25cm.
a. Lalongueur

L>4Xa = L>4x25=100cm.

I1.4 Pré dimensionnement des poteaux

Le pré-dimensionnement des poteaux se fera avec I’effort normal réduit en considérant
un effort Ns=G+Q, qui sera appliqué sur la section du poteau le plus sollicité. Cette
section transversale est donnée par la relation suivante :

v=—2_ <030

" Bc.fc28

U :effort normal réduit.

Ns: effort normal repris par le poteau.

G : charge permanente.
Q : surcharge d’exploitation.
Bc : section des poteaux (Bc=S).

D’ou :

Ns
Bc> ———
0.30fc28

(RPA99version 2003/Art 7.4.3.1).
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Remarque

Nous allons considérer, en premiers temps, pour nos calculs la section des poteaux selon
le minimum exigé par (RPA99version 2003 /Art 7.4.1) qui est de (25X25) cm?2.

Surface d’influence

i
=T
2625 m bt
o
[
[
j PS(25%35) ’ PS(25x%35) —@
Poteau
2 675 m =
b ]
LD
o
('
o
1.775m 1.825 m

Figure IL.5: Surface d’influence.

Calcul de la surface d’influence :

S =51+ S2 + S3 + S4.
S1=1.775%2.625=4.659 m?
S2=1.825 %x2.625=4.791 m?
S3=1.775% 2.675=4.748 m?
S4=1.825% 2.675=4.882 m?
= §$=19.08 m?
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IL.5 Détermination des charges et surcharges

Les charges permanentes G et surcharges d’exploitation Q sont déduites du document

technique réglementaire DTR BC.22 comme suit:
I1.5.1 Les charges permanentes « G »

A. les planchers:

- Plancher terrasse (inaccessible)

OO O O O e D U e e C el a W o e T awrse s
R e o e e e - it
Delelalololololololalolotolalolololo

Figure IL.6 : Coupe transversale du plancher terrasse accessible.

Tableau I1.2 : charges permanentes du plancher terrasse inaccessible.

N=° éléments Epaisseur (m) Pmd(sK\II\;)/l;r;l)lque Charge (KN/m?)
1 Protection en gravillon 0.05 20 1
2 Etanchéité multicouche 0.05 02 0.1
3 Forme de pente 1% 0.10 22 2.2
4 Isolation thermique 0.04 04 0.16
5 Dalle en corps creux 0.20 14 2.8
6 Enduit platre 0.02 10 0.2
7 Couche de papier kraft / / 0.01
8 Couche de par vapeur / / 0.01

Gr-6.48
- Plancher étage courant (corps creux)
@

<<

g @
Y

AR
T o

l

Figure 1.7 : coupe de plancher étage courant.
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Tableau I1.3 : charges permanentes revenants a étage courant.
. 212 Epaisseur Poids volumique Charge
N éléments (m) (KN/m?) (KN/m2)

1 Cloison de séparation 0.10 9 0.90

2 Revétement en carrelage 0.02 22 0.44

3 | Chape en mortier de ciment 0.03 20 0.60

4 Couche de sable 0.02 22 0.44

5 Dalle en corps creux 0.20 14 2.8

6 Enduit de platre 0.02 10 0.2

Gr=5.38
- Plancher Dalle pleine :
Figure I1.8 : coupe de plancher dalle pleine.
Tableau I1.4 : charges permanentes revenants a la dalle pleine.
o 2 . Poids volumique 5
Eléments Epaisseur (m) (KN/M3) Charge (KN/m?)
1 Revétement en carrelage 0.02 22 0.44
2 Chape en mortier de ciment 0.03 20 0.6
3 Couche de sable 0.02 22 0.44
4 Dalle pleine en béton armé 0.15 25 3.75
5 Enduit de platre 0.02 10 0.2
Gr=5.43

B. Macgonnerie

- Les Murs extérieures

wm AwWwN

Figure IL.9 : Coupe verticale d’'un mur extérieur.
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Tableau IL5 : charge revenant aux murs extérieurs.
Poids Charge
o 4 = . 3
N Eléments Epaisseur (m) | Volumique [KN/m3] [KN/m?]
1 Mortier de ciment 0.02 18 0.36
2 Brique creuse 0.10 9 0.9
3 Lame d’air 0.05 / /
4 Brique creuse 0.10 9 0.9
5 Enduit en platre 0.02 10 0.2
GT=2.36
- Les murs intérieurs
Frr ¢ 1
= 2
S (e 3
Figure I1.10 : Coupe verticale d’'un mur intérieur.
Tableau IL.6 : charge revenant aux murs intérieurs.
o 5 . Poids Volumique Charge [KN/m?]
N Eléments Epaisseur (m) [KN/m?]
1 Enduit et platre 0.02 10 0.2
2 Brique creuse 0.10 9 0.9
3 Enduit et platre 0.02 10 0.2
GT=1.30
I1.5.2 Surcharges d’exploitation
Tableau I1.7 : surcharge d’exploitation.
Eléments Surcharge Q (KN/m?)
Acrotere 1.0
Plancher terrasse inaccessible 1.0
Plancher étage courant a usage d’habitation 1.5
Plancher RDC en entresol (usage d’habitation) 1.5
Plancher sous-sol (usage commerce) 3.5
console 3.5
Escalier 2.5
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I1.5.3 Descente de charge
A. Poids propre des éléments

- Les planchers
a. plancher étage courant, RDC :
Pplancher = Gplancher X S
P =5.38x19.08=102.65 KN.
b. Plancher terrasse inaccessible
Pplancher terrasse = Gplancher terrasse X S
P=6.48%19.08=123.638 KN
- Les poutres
a. Poutre principale
Ger=bx h XL X p avec: p =25KN/m?
Gpp=0.25%0.45% 5.35 x25 =15.05KN
b. Poutre secondaires
Gpp=bXxhXL X p avec: p =25KN/m?
Gps=0.25X%0.35% 3.65 x25 =7.98KN
Donc : Le poids total des poutres est : Gp= 23.03kN.
- Les poteaux
a. Poteaux sous-sol
Gpoteau =bXxXhXL X p avec: p =25KN/m?
G Poteau=0.25X%0.25%4.62x 25=7.22KN
b. Poteaux RDC et étage courant
Gpoteau =bXhXL X p avec: p =25KN/m?

G poteau=0.25X0.25%3.06 X 25=4.78KN
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B. Surcharges d’exploitations
a. Plancher terrasse inaccessible

Qo=1x19.08=19.08KN.
b. Plancher RDC, étage courant et attique
Q1=Q2=Q3=0Q4=Q5=Q6=Q7=Qs =1.5%x19.08=28.62KN.
c. Plancher sous-sol

Q9 =3.5x19.08= 66.78KN.

I1.5.4 Calcul des surcharges d’exploitation selon la loi de dégression

Le document technique réglementaire (DTR.B.C.2.2) nous impose une dégression des
charges d’exploitation et ceci pour tenir compte du non simultanéité d’application des
surcharges sur tout le plancher. Cette loi s’applique lorsque le batiment étudie comporte
plus de 5 niveaux et que I'occupation des différents niveaux peut étre considérée comme
indépendante. Ce qui le cas pour notre batiment.

3+n

Qn= Qo+~ Xi; Qi;pourn=5 (DTR B.C.2.2).

Qo : surcharge d’exploitation a la terrasse ;
Qi : Surcharge d’exploitation de I'étage i ;
n: Numéro de I'étage du haut vers le bas ;

Q,, : Surcharge d’exploitation a I'étage « n » en tenant compte de la dégression des
surcharges.

Charges d exploitation cumulées

0 Qroule = Qo

1 Q(oul- - QD + Ql

2 Qrotale = Qo+ 0.95 (Q1 +Q2)

3 Qtotale = Qo + 090 (Q1+ Q2+ Q3)

4 Quotale = Qo + 0.85 (Q1+ Q2+ Q3+Q4)

n Qtotale = Qo+ (3-m)/2n (Q1+Q2 ~...+Qn)

Figure I1.11 : Dégression verticale des surcharges d’exploitations.
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Tableau I1.8 : valeurs des coefficients de dégression des surcharges.

niveaux 9 8

7

6

5

4

3

2

base

Coefficient 1 1

0.95

0.9

0.85

0.8

0.75

0.71

0.69

0.67

Les surcharges cumulées

Niveau8 : Qo

Niveau7 : Qo+Q1

Niveau 6 : Qo+0.95 (Q1+Q2)

Niveau 5: Qo+0.90 (Q1+Q2+Q3)
Niveau 4 : Qo+0.85 (Q1+Q2+Q3+Qa4)

Niveau 3 : Qo+0.80 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5)
Niveau 2 :Qo+0.75 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Qs)

Niveau 1: Qo+0.71 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Qs+ Q7)

Entre sol (RDC): Qo+0.79 (Q:1+Q2+Q3+Q4++Q5+Qs+ Q7+ Qs)
Sous-sol : Qo+0.67 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Qs+ Q7+ Qs+ Qo)

Calcule des surcharges
Niveau 8: Qo = 19.08KN.

Niveau 7 : Q1 = 19.08 + 28.62 = 47.7KN.
Niveau 6: Q2 = 19.08+ 0,95 (28.62+28.62) = 73.458 KN.
Niveau 5: Q3 = 19.08 + 0,90 (28,62x3)= 96.354KN.

Niveau 4: Q4 = 19.08 + 0,85 (28.62x4) = 116.388KN.
Niveau 3 : Qs = 19.08 + 0,80 [(28,62x5) = 133.56KN.

Niveau 2 : Qs = 19.08 + 0,75 [(28,62x6)] = 147.87 KN.

Niveau1:Q; = 19.08 + 0,71 (28,62x7)= 161.321 KN.
Entre sol (RDC) : Qs = 19.08 + 0,69 (28,62x8)= 177.062 KN.

Sous-sol : Qo = 19.08 + 0,67[66.78+ (28,62x8)] = 217.226 KN.
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Tableau I1.9 : prés dimensionnement des poteaux.

EeETEES Section
d’exploitations S > M11.11n.1a,1e Section
= Limité 2
Efforts Ns ar Le Adoptée
5 Charges pérennante [KN] [KN] Normaux | 0.3 fc28 P (cm?)
s (cm?) RPA
> 2
= (cm?)
G G G G G Cumulé plar?cher Q
Plancher | Poutre | Poteaux | Total Cumulé
Terrasse
123.640 | 23.030 4.78 151.450 | 151.450 | 19.080 | 19.080 | 170.530 227.73 25x25 35x35
Attique | 102.650 | 23.030 4.78 130.460 | 281.910 | 28.620 | 47.700 | 329.610 | 439.480 25x25 35x35
g 102.650 | 23.030 4.78 130.460 | 412.370 | 28.620 | 73.458 | 485.828 | 647.771 25x25 35x35
> 102.650 | 23.030 4.78 130.460 | 542.830 | 28.620 | 96.354 | 639.184 | 852.245 25x25 35x35
8 102.650 | 23.030 4.78 130.460 | 673.290 | 28.620 | 116.388 | 789.678 | 1052.904 | 25x25 40x40
3 102.650 | 23.030 4.78 130.460 | 803.750 | 28.620 | 133.560 | 937.310 | 1249.747 | 25x25 40x40
2 102.650 | 23.030 4.78 130.460 | 934.210 | 28.620 | 147.870 | 1082.080 | 1442.773 | 25x25 45x45
. 102.650 | 23.030 4.78 130.460 | 1064.670 | 28.620 | 161.321 | 1225.991 | 1634.655 | 25x25 45x45
D 102.650 | 23.030 4.78 130.460 | 1195.130 | 28.620 | 177.062 | 1372.192 | 1829.589 | 25x25 50x50
Sous-sol | 102.650 | 23.030 7.22 132.900 | 1328.030 | 66.780 | 217.226 | 1545.256 | 2060.34 25x25 50x50
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I1.6 Vérifications

Apres le séisme du 21 Mai 2003 qui a touché les Villes du nord Algérien, causant a son
passage des dégats incroyables, il est recommandé lors de la conception une section
forte pour les poteaux et moins forte pour les poutres ainsi avoir la rupture au niveau de
la poutre avant les poteaux. L'article 7.6.2 du RPA 99 révisé en 2003 nous dit que la
rigidité linéaire des poteaux doit étre supérieure a celle des poutres.

I1.6.1 Vérification des rigidités

- Calcul des rigidités linéaires des poteaux et:

e e yer s 1e s s , I
Rigidité linéaire d’'un poteau K, = %

Cc

Rigidité linéaire d’une poutre K, = L—P
c

- Identification des parametres :

[ : Moment d’inertie de I’élément
h, L. : Hauteur et longueur calculées qui seront déterminées ultérieurement

Avec:
I cif
o — — | 2
L
he o
<+ Lo b h
€p
> | € h
Y o - Loy
= - = —F
A A L
-1 -1
lc =h+ Eepoteau ’ hc =L+ Ehpoutre

h : Hauteur de poteau entre nus des poutres ;

L : Longueur de la poutre entre nus des appuis (poteaux) ;
hy: Hauteur des poteaux entre axes des poutres ;

hpoutre : Hauteur de la poutre ;

€ptequ - Largeur des poteaux ;

Lo: Longueur de la poutre entre axes des poteaux ;

K: Rigidité linéaire (poutre, poteaux).
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1) Tableaux des rigidités des poutres dans les deux sens

Tableau I1.10 : Rigidité des poutres dans le sens (x-x).

b h I LO epot hpoutre L Lc K
étage | travée | (cm) | (cm) (cm*) (cm) (cm) (cm | (cm) | (cm) | (cm3)
‘53 A-B 25 35 [89322.917 | 390 50 35 340 | 357.5 | 249.854
= s B-C 25 35 [89322.917 | 380 50 35 330 | 347.5 | 257.044
o a C-D 25 35 (89322917 | 320 50 35 270 | 287.5 | 310.688
3 D-E 25 35 [89322.917 | 380 50 35 330 | 347.5 | 257.044
< E-F 25 35 89322917 | 390 50 35 340 | 357.5 | 249.854
o A-B 25 35 (89322917 | 390 45 35 345 | 362.5 | 246.408
i @ B-C 25 35 |89322.917 | 380 45 35 335 | 352.5 | 253.398
2 %" C-D 25 35 [89322.917 | 320 45 35 275 | 292.5 | 305.377
5 ¢ D-E 25 35 |89322.917 | 380 45 35 335 | 352.5 | 253.398

E-F 25 35 89322917 | 390 45 35 345 | 362.5 | 246.408
© A-B 25 35 89322917 | 390 40 35 350 | 367.5 | 243.056
= B-C 25 35 [89322.917 | 380 40 35 340 | 357.5 | 249.854
‘:,53 C-D 25 35 |89322.917 | 320 40 35 280 | 297.5 | 300.245
(ai D-E 25 35 [89322.917 | 380 40 35 340 | 357.5 | 249.854

E-F 25 35 89322917 | 390 40 35 350 | 367.5 | 243.056
2 A-B 25 35 [89322.917 | 390 35 35 355 | 372.5 | 239.793
ih g B-C 25 35 |89322.917 | 380 35 35 345 | 362.5 | 246.408
:&3 %" C-D 25 35 (89322917 | 320 35 35 285 | 302.5 | 295.282
g 0 D-E 25 35 [89322.917 | 380 35 35 345 | 362.5 | 246.408
b E-F 25 35 [89322.917 | 390 35 35 355 | 372.5 | 239.793
o L A-B 25 35 89322917 | 390 30 35 360 | 377.5 | 236.617
g’% B-C 25 35 89322917 | 380 30 35 350 | 367.5 | 243.056
o g C-D 25 35 [89322.917 | 320 30 35 290 | 307.5 | 290.481
?o = D-E 25 35 [89322.917 | 380 30 35 350 | 367.5 | 243.056

E-F 25 35 89322917 | 390 30 35 360 | 377.5 | 236.617
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Tableau II.11 : Rigidité des poutres dans le sens (Y-Y).

b | h 1 Lo |€por | Mpoure | L L, K
étage | travée | (cm) | (cm) (cm*) (cm) | (cm) (cm (cm) | (cm) (cm?3)
— 12 | 25 | 45 | 189843750 | 550 | 50 | 45 | 500 | 522.5 | 363.337
2 S [ 23 | 25 | 45 | 189843750 | 560 | 50 | 45 | 510 | 5325 | 356514
&® |34 | 25 | 45 | 189843.750 | 550 | 50 | 45 | 500 | 5225 | 363337
s | 12 | 25 | 45 | 189843750 | 550 | 45 | 45 | 505 | 5275 | 350.893
S% | 28 | 25 | 45 169843750 | 560 | 45 | 45 | 515 | 5375 | 353197
5% 734 | 25 | 45 | 189843750 | 550 | 45 | 45 | 505 | 527.5 | 359.894

o | 12 | 25 | 45 | 189843750 | 550 | 40 | 45 | 510 | 5325 | 356514

§ [ 23 | 25 | 45 | 189843750 | 560 | 40 | 45 | 520 | 5425 | 349.942
§ | 34 | 25 | 45 | 189843.750 | 550 | 40 | 45 | 510 | 5325 | 356.514
12 | 25 | 45 | 189843750 | 550 | 35 | 45 | 515 | 537.5 | 353.198

? H go 23 | 25 | 45 | 189843750 | 560 | 35 | 45 | 525 | 547.5 | 346.747
S 9734 | 25 | 45 | 189843750 | 550 | 35 | 45 | 515 | 5375 | 353.198
o | 12 | 25 | 45 | 189843750 | 550 | 30 | 45 | 520 | 5425 | 349.942
8 g E| 23 | 25 | 45 | 189843750 | 560 | 30 | 45 | 530 | 5525 | 343.609
§ 832 [ 25 | a5 | 189843750 | 550 | 30 | 45 | 520 | 5425 | 349.942
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2) Tableaux des rigidités des poteaux dans les deux sens
Tableau I1.12 : Rigidité des poteaux dans le sens (X-x).

étage b h I h, hyoutre | €pot L (cm) h, K

(cm) (cm) (cm?) (cm) (cm) (cm) (cm) (cm?3)

Attique 30 30 67500 306 35 30 271 286 236.014
étage 6 30 30 67500 306 35 30 271 286 236.014
étage 5 35 35 125052.083 306 35 35 271 293.5 433.456
étage 4 35 35 125052.083 306 35 35 271 293.5 433.456
étage 3 40 40 213333.333 306 35 40 271 291 733.104
étage 2 45 45 341718.750 306 35 45 271 291 1164.289
étage 1 45 45 341718.750 306 35 45 271 291 1164.289
RDC 50 50 520833.333 306 35 50 271 296 1759.572
Sous sol 50 50 520833.333 462 35 50 427 452 1152.286

Tableau II.13 : Rigidité des poteaux dans le sens (Y-Y).
étage b h I h, s | Gun L (cm) h, K

(cm) | (cm) (cm?) (cm) (cm) (cm (cm) (cm3)
Attique 30 30 67500 306 45 30 261 276 244.565
étage 6 30 30 67500 306 45 30 261 276 244.565

étage 5 35 35 125052.083 306 45 35 261 278.5 449.02

étage 4 35 35 125052.083 306 45 35 261 278.5 449.02
étage 3 40 40 213333.333 306 45 40 261 281 759.193
étage 2 45 45 341718.750 306 45 45 261 283.5 1205.357
étage 1 45 45 341718.750 306 45 45 261 283.5 1205.357
RDC 50 50 520833.333 306 45 50 261 286 1821.096
Sous sol 50 50 520833.333 462 45 50 417 442 1178.356

Page 32




Chapitre I1 Pré dimensionnement des éléments

Remarque

D’apres les tableaux ci-dessus, nous concluons que la rigidité des poteaux par rapport
aux poutres n’est pas, donc nous devons augmenter les sections des poteaux.
Les sections qui satisfassent la vérification des rigidités sont :

Tableau I1.14 : les sections des poteaux adoptées.

niveaux Section (cm?)
6¢me étage au dernier niveau (35 % 35)
3eme, 4eme et S5eme étage (40 x 40)
1er et 2eme étage (45 X 45)
Sous-sol et RDC (50 x 50)

I1.6.2 Vérification relative au coffrage (RPA 99 version 2003/ Art7.4.1)

Les poteaux doivent étre coulés sur toute leur hauteur h,en une seule fois.
Les dimensions de la section transversales des poteaux en zone de moyenne Sismicité
(11,)doivent satisfaire les conditions suivantes :

Min (b; h) =25 cm
Min (b; h) > he / 20
1/4<b/h <4

- Sous-sol et RDC poteaux (50x50)

Min (b1, h1) = min(50,50)=50cm > 25 CM ....cccvrvvievriecierrneere e Condition vérifiée.
Min (b1, h1) =50 m>he /20 = 462/20=23.6 CM....cccvrvrieirrriiirieieen Condition vérifiée.
1/4<50/50<4 0.25<T<4 i sesssnnas Condition vérifiée.

- ler et 2emeétages poteaux (45x45)

Min (b1, h1) =min(45,45)=45 cm > 25 CM .ccoovvciiiniiiirire e Condition vérifiée.
Min (b1,h1) =45 cm >he /20 =306/20=15.3CM ... ervrrrrerrererrsreerrsreen Condition vérifiée.
1/4<45/45 <4 0.25 < T <4 e Condition vérifiée.

- 3eme 4eme gt Seme gtage poteaux (40x40)

Min (b1, h1) =min(40,40)=40 cm > 25 CM ...ccoeevvrrverier e e Condition vérifiée.
Min (b1, h1) =40 cm>he /20 =306/20=15.3 CIN ee.ceeeveeeeerrecr s Condition vérifiée.
1/4<40/40 <4 0.25 <1 <4 e e Condition vérifiée.
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- 6°emeétage au dernier niveau poteaux (35x35)

Min (b1, h1) =min(35,35)=35cm > 25 CM ...ccorvvrvrriciinie e Condition vérifiée.
Min (b1, h1) =30 cm> he /20 =306/20=15.3 C/M ...cevvvvriiiiir s Condition vérifiée.
1/4<35/35<4 0.25<1< 4 Condition vérifiée.

Les valeurs sont retenues car elles sont conformes aux exigences du RPA99 version 2003

I1.6.3 Vérification de la résistance des poteaux au flambement

Le flambement est une perte de stabilité, lorsque I'élément (poteau) est soumis a des
forces de compression par la suite a tendance a fléchir et a se déformer dans une
direction perpendiculaire a I'axe de compression (passage d'un état de compression a
un état de flexion).

Le risque de flambement d’un élément étant lié aux dimensions de cet élément, on dit
que le flambement est un phénomeéne d’instabilité de forme.
Cette instabilité dépend de :

- Lalongueur de flambement.

- Lasection (caractéristiques géométriques).

- Lanature des appuis.

Le calcul des poteaux au flambement, consiste a vérifier les conditions suivantes :

A= LTf <50 (BAEL91modifie99/Art B.8.4.1).

Avec:
A: Elancement du poteau.
L¢: Longueur de flambement (L= 0.7 Lo) Y

BAEL99/ B.8.3, 31 1
D’ou : Lo= hauteur libre du poteau.
i:rayon de giration (i= \/g) b
. 4“1
D’ou:
B: section transversale du poteau (5=bx h) W
bh? }
inert b =57 ’
[ : Moment d’inertie du poteau = P
by =77
Avec: b=h
bh3
Donc=1 =1y =1,, = S

Figure I1.12 : Coupe du poteau.
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Chapitre I1
Donc:
L 0.7L 0.7L 0.7L NEV)
}\:—f: 0: 0: 0:0.7L0_
i 1 hb3 b2 b
B 12 12
hb
Alors:

- Sous-sol et RDC poteaux (50x50)

Lo=4.62mdou 1=0.7x4.62 (V12 /0.50) A=22.41<50 ... condition vérifiée.

- ler et 2emeétages poteaux (45x45)

Lo=3.06 md'ou 1=0.7x3.06 (V12 /0.45) A1 =16.49 <50............... condition vérifiée.

3eme 4eme et Seme gtage poteaux (40x40)

Lo =3.06 md’'ot A=0.7x3.06 (+/12 /0.40) 1 =18.55<50 ................ condition vérifiée.
- 6emeétage et attique poteaux (35x35)
condition vérifiée.

Lo =3.06 md’'ou 1=0.7x3.06 (/12 /0.35) 1=21.20 <50 ....ccco.......

Tous les poteaux vérifient la condition de non flambement.
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Conclusion

A ce niveau les éléments structuraux de notre ouvrage sont pré-dimensionnés, en
sachant que les sections adoptées pour chaque élément ne sont pas définitives car

peuvent étres modifier apres I’étude dynamique.

Les différentes regles, lois, et documents techniques utilisés nous ont permis de pré-
dimensionner les éléments de notre structure comme suit :

Tableau II.15 : Pré dimensionnement des différents éléments.

Elément Pré dimensionnements
Planchers ht= 20 cm
Dalles pleines ep=15cm
. a=25cm
voiles
2
Poutres principale (25 X 45)cm
2
g_u-; Poutres secondaires (25 35)em
=
= 2 2
= Poutres de chainages (25 % 45)cm?, (25 x 35)cm
2
Poutres paliéres (25 35)em
2
Sous-sol et RDC (50 X 50)cm
§ 1eret 2eme étages (45 x 45)cm?
Q
= 3eme, t’}eme et Seme (40 x 40)cm?
Q etages
6eme etage au dernier (35 % 35)cm?
niveau

Apes avoir défini la grandeur des éléments qui constitue notre structure nous passant

aux calcule des éléments non structuraux.
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II1.1 Calcul des planchers

I11.1.1 Plancher a corps creux

Comme nous I'avons indiqué déja au chapitre I ; notre projet est constitué des
planchers en corps creux avec une dalle de compression, reposant sur des poutrelles
préfabriquées disposées dans le sens de la petite portée.

Dans notre cas, nous avons deux planchers différents qui différent de leurs charge
d’exploitation (habitation et dernier étage) et le calcul se fera pour le plancher le plus
défavorable et on adoptera le méme ferraillage pour tous les planchers.

Le plancher en corps creux est constitué de :

- Nervures appelées poutrelles de section en Té, elles assurent la fonction de
portance ;

- Remplissage en corps creux, utilisés comme coffrage perdu, et comme isolant,
d’épaisseur de 16 cm ;

- Une dalle de compression en béton armé de 4cm d’épaisseur.

1: Dalle de compression
2: Hourdis

3: poutrelle

4: treillis soudé

Figure II1.1.1.1 : plancher a corps creux.

I11.1.2 calcul et Ferraillage de la dalle de compression

La dalle de compression est coulée sur place en béton armé. Elle est d’'une épaisseur de 4
cm, armée d’un quadrillage de treillis soudé de nuance (TLE520) ayant pour but :

- Limiter les risques de fissuration par retrait ;
- Résister aux effets des charges appliquées sur les surfaces réduites ;

- Répartir les charges localisées entre poutrelles voisines.
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Les dimensions des mailles de treillis soudé ne doivent pas dépasser les normes qui sont
mentionnées au (BAEL91modifie99/ Art B.6.8.423):

- 20 cm pour les armatures perpendiculaires aux nervures ;
- 33 cm pour les armatures paralleles aux nervures.

[11.1.2.1 Armatures perpendiculaire aux poutrelles

4 X L
1= f
e
Avec L : distance entre axe des poutrelles (50cm< L < 80cm).
fe : La nuance de treillis soudé.

_4><65
17 520

= 0.50cm?/ml

Soit: A} = 606 = 1.70 cm?/ml ,avec un espacement e= 15cm.

I11.1.2.2 Armatures paralléle aux poutrelles
A, 170 ,
A, = 5 =5 = 0.85cm*/ml

SoitA,, = 6@6 = 1.70 cm?®/ml, avec un espacement e=15cm.

On adopte pour le ferraillage de la dalle de compression un treillis soudé (TLE 520) de
dimension (15X 15) cm?

15

L A

1_15

o6 TLES20

1

Figure 111.1.1.2 : Treillis soudées de (15%15) cm?
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I11.1.3 Etude des poutrelles

La poutrelle pré fabriqué est considérée comme une poutre de section rectangulaire de
dimension (12 X4) cm?.
I11.1.3.1 Disposition des poutrelles

La disposition des poutrelles se fait suivant deux criteres :
- Critere de la petite portée

Les poutrelles sont disposées parallelement a la petite portée.
- Critére de la continuité

Si les deux sens ont les mémes dimensions, alors les poutrelles sont disposées
parallelement aux sens de plus grand nombre d’appuis.

=Pour notre projet, Les poutrelles sont disposées parallelement a la petite portée
qu’est le sens X-X.

I11.1.3.2 Dimensionnement de la poutrelle (BAEL91modifie99/ Art A.4.1, 3)

Les poutrelles sont calculées comme des poutres en Té, le réglement BAEL91
Préconise que la largeur b1 de la dalle de compression a prendre en compte dans chaque

cotés d'une nervure est limitée par la plus faible des valeurs suivantes :

b
bl < L-—b0/2 1 6
b; =min{ b1 < L1/10 ; 3
bl < L1/3 h : -
L
bo,

Figure 111.1.1.3 : caractéristique géométrique de la sectionen T.
Avec:

L : distance entre axe des poutrelles ;

11 : portée de la plus grande travée telle que 11 = 3,90 m (la travée la plus sollicitée) ;
b : largeur de la dalle de compression a prendre en considération dans les calculs ;
bo : largeur de la nervure (b0 = 12 cm) ;

b1 : estle débord.

h =164+4 = 20 cm (hauteur de la dalle) ;

ho = 4 cm (épaisseur de la dalle de compression) ;

C =2 cm (enrobage) ;

d = 18 cm (hauteur utile).
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D’ou : Largeur efficace de la table de compression :
b1<65-12 / 2 = 26,5cm
b1<390 / 10 = 39cm
b1<390 /3 =130cm
On prend: by = 26,5cm
D’ou: b1 =2b1+bo=65cm

b=65cm

A
v

hy= 4ch

A

h-hg= 16cm
C Zl

b=265cm b= 12em by=26.5cm

Figure I11.1.1.4 : Dimensionnement de la poutrelle.
I11.1.3.3 Calcul des poutrelles

Les poutrelles sont sollicitées par une charge uniformément repartie et le calcul se fait
en deux étapes a savoir avant coulage de la dalle de compression et apres coulage de la
dalle de compression.

- Avant coulage de la dalle de compression

La poutrelle préfabriquée est considérée comme étant simplement appuyée sur ses
deux extrémités, elle travaille en flexion ; elle doit supporter en plus de son poids
propre, le poids du corps creux qui est de 0,95 KN/m2 et celui de I'ouvrier.

Le calcul se fera pour la travée la plus défavorable c’est a dire la travée de plus
grande longueur : L=3.90m.

A. Charges et surcharges
- Le poids propre de la poutrelle est : G1=0.12%0.04x25 = 0.12 kN/ml
- Le poids propre de corps creux est: G2= 0.95x0.65 = 0.62 kKN/ml
D’ou: G=G1+ G2 =0.74 KN/ml

- Le poids de I'ouvrier est estimé a: Q=1kN/ml
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B. Combinaison des charges

qu=1,35G +1,5Q
qu= 1,35 (0,74) + 1,50 (1) = 2,5KN/ml

qu—2_ Sk Nl
-~

A m
- -

Figure II1.1.5 : Schéma statique de la grande travée pour le calcul de la poutrelle

C. Ferraillage a I’état limite ultime
- Le moment en travée
Mu = (qux [*)/8 = (2,5 x3,902)/8 = 4.753 KN. ml
- L’effort tranchant
Tu=quxl/2=25%X3,90/2=4875KN

Ferraillage de la poutrelle

b=12cm : largeur de la poutrelle ;

h=4cm : longueur de la poutrelle ;

c=2cm : enrobage ;
b=12cm

>
A

La hauteur utile:d=h-c=4-2 =2cm.
Ona:
fbc=

085fc28 _ 085X25 _, 4 5 Mpa
,yb 1.5

M, 416x 10
Mo = hd2fb, ~ 120 x 202 x 14.20

= 6.103 > 0.392

Up > = 0392 = section doublement armé (S.D.A)

= Les armatures comprimées sont nécessaires, et comme la section des poutrelles est
tres réduite il est impossible de les placer, alors on est obligé de prévoir des étais
intermédiaires pour l'aider a supporter les charges avant le coulage de la dalle de
compression.

Page 41



Chapitre III Calcul des éléments non structuraux

- Apres coulage de la dalle de compression

Apres le coulage de la dalle de compression, la poutrelle est considérée continue sur
plusieurs appuis, encastrée partiellement a ses extrémités. Elle supporte son poids
propre, le poids du corps creux et de la dalle en plus des charges et surcharges
éventuelles revenant au plancher.

A. Poids de plancher

- Plancher dernier étage (terrasse inaccessible)
Poids propre de plancher : G=6.48x0.65=4.212KN/ml.
Surcharge d’exploitation : Q=1x0.65=0.65KN/ml.

- Plancher RDC et étage courant
Poids propre de plancher : G=5.38%0.65=3.497KN/ml.
Surcharge d’exploitation : Q=1.5 X0.65=0.975KN/ml.

B. Combinaisons des charges

- Plancher dernier étage (terrasse inaccessible)
ELU: qu1=1.35G+1.5Q =1.35%4.2124+1.5 X 0.65 =6.661KN/ml.
ELS : quz=G+Q =4.212+0.65 =4.862KN/ml.

- Plancher RDC et étage courant
ELU: qu1=1.35G+1.5Q =1.35%3.497+1.5 X 0.975 =6.183KN/ml.
ELS : quz=G+Q =3.497+0.975 =4.472KN/ml.

Remarques

1. Iln’y a pas de différence significative entre le chargement appliqué aux poutrelles
du plancher terrasse et celui appliqué aux poutrelles des planchers courants.
Donc, pour simplifier les calculs, I’étude se fera suivant le cas le plus défavorable
(Poutrelles du plancher terrasse) et la section d’armatures obtenue sera
généralisée pour toutes les autres poutrelles.

2. Nous avons deux différents types de plancher a étudies, Le premier comporte un
plancher sur 6 appuis ; le deuxieme sur 3 appuis.
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| || || || || ||
Cas 1

n - - - | n

| || || || || ||
Cas 2

| || || | || ||

3.90m _ 3.80m _ 3.20m _ 3.80m _  3.90m

%

Figure II1.1.1.6 : Description des cas a étudié.

I11.1.4 Choix de la méthode de calcul

Les efforts internes sont déterminés selon le type de plancher, a I'aide I'une de ces
méthodes :
- Meéthode forfaitaire ;
- Méthode de Caquot;
- Méthode des trois moments.

[11.1.4.1 La méthode forfaitaire (BAEL91 modifié 99/Art B.6.2, 210)
A. Les conditions d’application de la méthode forfaitaire
Elle s’applique aux constructions dont les hypothéses suivantes sont vérifiées :
1-la charge d'exploitation est au plus égale a deux fois la charge permanente ou a 5 KN.
Q < max {2G; 5 KN}.

2- Le moment d’inertie des sections transversales est le méme dans les différentes
travées
Considérées.

3- Les portées successives sont dans un rapport compris entre 0,8 et 1,25.
0.8< —- <1.25
Li+1

4- La fissuration est considérée comme non préjudiciable.
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B. Vérifications d’application de la méthode forfaitaire
Cas N°1
1-la charge d'exploitation est au plus égale a deux fois la charge permanente ou a 5 KN.
Q < max {2G; 5 KN}.
On a:
Q=1.5KN/ml < 2G=2%4.212=8.424KN/ml
= Q=1.5KN S5 KNt e Condition vérifiée.

2- Le moment d’inertie des sections transversales est le méme dans les différentes travées
CONSIABIBES. ..ot e e, Condition vérifiée.

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

M 125

08 —<
Li+1

On a:

L1 /L2=3.90/3.80 =1.03
L2 / L3=3.80/3.20=1.19
L3 /L4=3.20/3.80 = 0.84
L4 /L5=3.80/3.90=0.97

Li

e 102 Condition vérifiée.
Li+1

0.8<

4-La fissuration est considérée comme non préjudiciable.........Condition vérifiée.
Cas N°2:

1-la charge d'exploitation est au plus égale a deux fois la charge permanente ou a 5 KN.
Q <max {2G; 5 KN}.

On a:

Q=1.5KN/ml < 2G=2x%3.497=6.994KN /ml.

Q=T15KN < 5KN...ccotii e Condition vérifiée.

2- Le moment d’inertie des sections transversales est le méme dans les différentes
Lraveées CONSIABTEES. ...ooiiiieeetiee et ees e e s ee s ee e see e eees Condition vérifiée.
3- Les portées successives sont dans un rapport compris entre 0,8 et 1,25.

H 125

Li+1 —

0.8<

On a:

L1/L2=3.90/3.80 = 1.03

0.8< ﬁ L2 Condition vérifiée.
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4-La fissuration est considérée comme non préjudiciable............... Condition vérifiée.

=Toutes les conditions sont vérifiées donc la méthode forfaitaire est applicable pour les
Deux cas 1 et 2.

[11.1.4.2 Principe de la méthode (BAEL91modifié99/Art B.6.2, 211)

La méthode forfaitaire consiste a évaluer les valeurs maximales des moments en
travées et des moments sur appuis a des fractions fixées forfaitairement de la valeur
maximale du moment Mo, dans la travée dite de comparaison ; c'est-a-dire dans la travée
isostatique indépendante de méme portée et soumise aux méme charges que la travée
considérée.

I11.1.4.3 Exposé de la méthode

N I 74 \\ l >
N o o

I\ [ll

Figure III.1.1.7 : Diagramme des moments.

Mo : valeur maximale du moment fléchissant dans la travée entre nus d’appuis

__q><L2

M08

Avec :
L: longueur de la travée entre nus d’appuis ;

q : charge uniformément répartie.

M, et Mg sont des valeurs des moments sur 1I’appui de gauche et de droite Respectivement
M; : moment maximum en travée, pris en compte dans les calculs de la travee considérée
Les valeurs de My, M et M; doivent vérifier les conditions suivantes :

M, > Mw+ Me
¢ —

+ max {1.05 My, (1+0.3a)Mo} ;

1+0.3a
2

1.2+0.3«x

M, >

Mo Dans une travée intermédiaire ; On prend M{2*

M =

My Dans une travée de rive.

Avec :

(o) : Le rapport des charges d’exploitation a la somme des charges permanentes et

d’exploitation en valeurs non pondérées a=ﬁ varie de 0 a 2/3 pour un plancher a

surcharge d’exploitation modérée.
Eneffetpour Q=0 = a =0 etpour Q=2G = a =2/3
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La valeur absolue de chaque moment sur un appui intermédiaire doit étre au moins
égale a:
- 0.6Mj dans le cas d'une poutre a deux travées ;
- 0.5Mp pour les appuis voisins des appuis de rive dans le cas d’'une poutre a plus
de deux travées ;
- 0.4My pour les autres appuis intermédiaires dans le cas d’'une poutre a plus de
trois Travées ;
- 0.3My pour les appuis de rive semi encastrés.

L’effort tranchant en tout point d’'une poutre est donnée par la formule suivante :

Mw-—Me l
Tw= —— +q-=
2 2

Mw—-Me l
Te= —— —q=
2 2

I11.1.4.4 Application de la méthode forfaitaire

Calcul du rapportde chargea: a = % ;(0<a<2/3)

a=—t=—2% _0134 (0<A<2/3) e Condition vérifiée.

TQ+G 0.65+4.212

e (Calcul des coefficients
a= 0.134 On aura apres calcul

1+ 0.3a= 1.040.
1+0.3x

= 0.520 (Travée intermédiaire).

1.24+0.3
=S 0.620 (Travée de rive).

Cas N°1

Calcul aI'ELU (qu=6.661KN/ml)

qu=6.661KN/ml

P P P P P P P P P P P N P PO
A A A A

2 (-
3.90m 3.80m 32.20m 3.80m 3.90m
> Ml rr———

- -+ >

W

Figure I11.1.1.8 : Schéma statique de calcul du 1¢r type de plancher a I'ELU.
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1. Calcul du moment isostatique
2 2
Mo (1-2)= Mo (5-6) = quL— = 6.661 ﬁ = 12.664KN.m

Mo 2-5= Mo (4-5) = qu—— 6.661 ﬂ_ 12.023KN.m
3.20%
Mo 3-9= qu—— 6.661 —— = 8.562KN.m
2. Moments aux appuis
0.3M0 0.5M0 0.4M0 0.4M0 0.5M0 0.3M0
A A A A A A
1 2 3 4 5 6

M1 =M6=0. 3 M01-2 =3.799KN.m
M2= M5=0.5 max (Mo (1-2), Mo (2-3)) = 6.332KN.m
M3 =M4=0.4 max (Mo (2-3), Mo 3-4)) = 4.809KN.m

3. Moments en travée

Travée 1-2 (travée de rive)

Mw+ Me

o« M>- + max {1.05 Mo, (1+0.3a)Mg}

+M
Mi12 > - Mot

+ max {1.05 Moy, (1+0.3a)Mo1}

6.332+ 3.799

M1 > - T + max {1.05x12.664, 1.040x12.664}

M2 >8.232KN.m

1.2+0.3x

e M= >

Mo

1.2+0.3x

Mi12 > Mo1

M 1.2 > 0.620 x12.664
M1 > 7.852KN.m
= M1 = 8.232KN.m

Travée 2-3 (travée intermédiaire)

Mw+ Me

e M =-

+ max {1.05 My, (1+0.3a)Mo}

3+M2

M2 > - + max {1.05 Mgy, (1+0.32)Moz}
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4.809+6.332

Mioz > - — —— tmax {1.05x12.023, 1.040x12.023}

My 23 >7.054KN.m

1+0.3x
[ ] MtZ

Mo

1+0.3a

M3 > >

Moz

Mio.3 > 0.520 x12.664
Mi2-3 > 4.143KN.m
= Mi23 = 7.054KN.m

Travée 3-4 (travée intermédiaire)

Mw+ Me
[ ] MtZ- w

+ max {1.05 Mo, (1+0.3a)Mg}

2

Miz.a > - + max {105 Moz, (1+0.3C¥)M03}

4.809+4.809

Mi3zq4 > - — T max {1.05x8.526, 1.040 x8.526}

Mi 3.4 > 4.143KN.m

1+0.3x

o Mi> Mo

1+0.3x
2

Mizs = Moz
Mi3.4 > 0.520 x8.526
Mi3.4 > 4.434KN.m
= Myz4 = 4.434KN.m

Travée 4-5 (travée intermédiaire)

o« Mi>- T4 max {1.05 Mo, (1+0.30)Mg}
Ms+M,

M 45 > -
t4-5 = >

+ max {105 Moa, (1+0.36¥)M04}

6.332+4.809

Miss > - + max {1.05xx12.023, 1.040 x12.023}

Mt 45 >7.054KN.m
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1+0.3x

e M > Mo
1403
Mias > > Mo1

Mt a5 > 0.520 x8.526
Mis5 > 6.252KN.m

= Mias = 7.054KN.m

Travée 5-6 (travée de rive)

¢ Mi>- T4 max {1.05 Mo, (1+0.30)Mg}
Mg+Ms
2

+ max {1.05 Mgs, (1+0.3a)Mos}

3.799+ 6.332

Mise > - + max {1.05x12.664, 1.040 x12.664}

Mis.6 >8.232KN.m

1.2+0.3a

o Mi> >

Mo

1.2+0.3a
2

Mise > Mos

Mis.s > 0.620 x12.664

Mis.s > 7.852KN.m

= Mise= 8.232KN.m

G.332 6,332
- 4,809 a.809 -~

Ls

a.a3a

3.799
X (m)

M (KN.m)

Figure I11.1.1.9 : diagramme des moments fléchissant a 'ELU.
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4. Calcul des efforts tranchants

Travée 1-2

M, —M: QuXli-
o Ty= l1 2+u212
1-2

3.799-6.332 6.661X3.9
T1: +
3.9 2

T1=12.339 KN

T,= Mi-M;  quXli—p

3.799-6.332  6.661X3.9
To= -
3.9 2
T,=-13.638 KN
Travée 2-3

Mo, —M: QuXla—
o To= 2~ M3 uXiz-3

6.332—4.809 6.661X%X3.8
Tr=
3.8 2
T,=13.057 KN

My —M. quXla—
o Ti= 2” M3z quXiz—3

6.332—4.809  6.661x3.8
Ta= -
3.8 2
Ts=-12.255 KN
Travée 3-4

M3;—M, Xl3_
° T3= 3 4 quXl3—4

4.809—-4.809 6.661X3.2
Ts=
3.2 2
Ts= 10.658 KN

Ty= M3—My  quXlz_4

4.809-4.809 6.661x3.2

Ty= -

3.2 2
T,=-10.658KN

Travée 4-5
o T.= M4—Ms + quXls—s
lys 2
T 4.809—  6.661x3.2
3.2 2

T,=10.658 KN

My—M qQuXla—
° T5= 4 5 _ HYu”t4-5
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4.809-4.809  6.661X3.2
Ts= —
3.2 2

Ts=-10.658KN

Travée 5-6

Ms—Me | quXly—s

[ ] T5:

los 2
4.809-4.809 = 6.661X3.2
Ts=
3.2 2
Ts=13.638 KN

Ms—M, quXlz—
o T¢= 5—Me  quXlz—4

4.809-4.809 6.661X%3.2
Te= —
3.2 2
Te=-12.339KN
I ({KN)
13.057 i 13 '.“_‘R
) 10.658 A [
— - — — — — S — e N (M2)
N A a # A
d "".“A‘”" ] «1;2 *4 30
-12.255 -13.339

‘
-13.638

Figure I11.1.1.10 : Diagramme des efforts tranchants a 'ELU

Calcul a’ELS (qs =4.862 KN/ml)

1. Calcul du moment isostatique

L? 3.92
Mo1= Mos= qs - = 4.862 e = 9.244KN.m

2 2
Moi= Mos= gs % = 4.862 % =8.776 KN.m

2 2
Mo1= Mos= qs = = 4.862 2> = 6.223 KN.

1. Moments aux appuis
M1 =M6=0. 3 Mo1-2 = 2.773KN.m

M2= M5=0.5 max (Mo1-2, Mo2-3) = 4.622KN.m
M3 =M4=0.4 max (Mo2-3, Mo3-4) = 3.510KN.m
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2. Moments en travée

Travée 1-2 (travée de rive)

Mw+ Me

o M;=>-
2

+ max {1.05 Mo, (1+0.3a)Mo}

Me12 = - “222 + max {1.05 Mox, (1+0.3a)Mo1}

4.622+ 2.773

Mi12 2 - ——, T max {1.05x9.244, 1.040x9.244}

Mt1-2 = 6.009KN.m

1.2+0.3x
[ ] Mt >

Mo

1.2+0.3a
2

Mi12 = Mo1

Mi12 = 0.620 x9.244
Mt1-2 = 5.731KN.m
= M12 = 6.009KN.m

Travée 2-3 (travée intermédiaire)

Mw+ Me
e M;>-

+ max {1.05 Mo, (1+0.3a)Mo}

M3 > - @ + max {1.05 Moz, (140.3)Moz}

Miz > - 22222 4 max {1.05x8.776, 1.040%8.776}

M¢2-3 =5.149KN.m

1+0.3x
[ ] Mt>

Mo

1+0.3x

Mi23 = Moz

M¢2-3 = 0.520 x8.776
Mt 23 = 4.564KN.m

= M2-3 = 5.149KN.m
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Travée 3-4 (travée intermédiaire)

Mw+ Me
o M;=>- d

+ max {1.05 Mo, (1+0.3a)Mo}

"™ + max {1.05 Mo3, (1+0.3a)Mos}

Mi3.4 > -

3.512+3.512

Mi3.4 = - —, tmax {1.05x6.223,1.040x6.223}

M¢3-.4 = 3.024KN.m

1+0.3a
[ ] Mt >

Mo

1+0.3«x

4 >
Mi3.4 > >

Mo1

M¢3.4 = 0.520 x6.223
M¢3-4 = 3.236KN.m

= Mt3-4 = 3.236KN.m

Travée 4-5 (travée intermédiaire)

Mw+ Me

[ ] Mt> >

+ max {1.05 Mo, (1+0.3a)Mo}

Miss = - =22 + max {1.05 Mos, (140.3)Mos}

Mias > - =220 4 max {1.05% 8.776, 1.040x8.776}

M¢t4-5 =>5.149KN.m

1+0.3x

e M:> , Mo

1+0.3x

Mig.5 = Mo1

Mi45 = 0.520 x8.776
M5 = 4.564KN.m

= Mt45 = 5.149KN.m
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Travée 5-6 (travée de rive)

+ max {1.05 Mo, (1+0.3a)Mo}

Mts.6 = - —=—— + max {1.05 Mos, (14+0.3a)Mos}

2.773+ 4.622

Mis.6 = - f + max {1.05x%9.244, 1.040x9.244}

Mts.6 =6.009KN.m

1.2+0.3x

e M= 5 Mo

1.2+0.3a
Mis6 =

Mos

Mis¢ = 0.620 x9.244
Mts.6 = 5.731KN.m

= Mts.s = 6.009KN.m

4.662 4 062

- A4

M (KN.m)

1

v

Figure II.1.1.11 : diagramme des moments fléchissant a I'ELS.

3. Calcul des efforts tranchants

Travée 1-2
My,—M x1
° T1= 2 1 + qsXl12
6.332—3.799 4.862%3.9
T1=
3.9 2
T1=9.007 KN

M,—-M qsXl
o To= 2~ M1 gsXlip
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6.332-3.799  4.862X3.9

Tr=
3.9 2
T2,=-—9.955 KN
Travée 2-3
o« T,= M3—M, + qsXla3
4.809-6.332 4.862%3.8
Tr=
3.8 2
T2=9.530 KN
° T3: M3—M2 _ SXlz3
4.809-6.332 4.862%3.8
Ts= —
3.8 2
T3=-8.945 KN
Travée 3-4
o Ti= My—M3 + qsxlzs
4.809-4.809 4.862%X3.2
T3: 3.2 2
T3=7.779 KN

My—M X1
o Ti= 4~ M3  Q4sXl3q

4.809—-4.809 4.862%X3.2
Ta= —
3.2 2
Ta= -7.779KN
Travée 4-5
Mc:—M, X1
o Tu= 5~ My + qsXlas
lys 2
6.332—4.809 4.862%3.2
Ta=
3.2 2
T4= 8.945KN

Ms—M X1
o Ts= 5~ Mg (qsXl3g

6.332—4.809 4.862%3.2
Ts= -
3.2 2
Ts=-9.530KN
Travée 5-6
Mg—M, X1
o Ts= 6 5 + AsXlss
3.799-6.332 4.862%3.2
Ts=
3.2 2
Ts= 9.955KN
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o Te= M¢—Ms + qsXlss
3.799-6.332 | 4.862x3.2
Te=
3.2 2
Te=-9.007KN
T(KN)
2.007 9.530 2988
7.779 8.945
> N A\ - P = XOn
-7.779
-8.945 %
0,055 bt -9.007
Figure I11.1.1.12 : Diagramme des efforts tranchants a I'ELS.
Cas N°2

Calcul 4 ELU (qu=6.661KN/ml)

gqu—a.001 K ™~Nml

S.2im E.Blm

Figure I11.1.13 : Schéma statique de calcul du 2¢me type de poutrelles a 'ELU.

1. Calcul du moment isostatique

L? 3.92
Mo1= qu Y = 6.661 e = 12.664 KN.m

2 2
Moz= quT = 6.661 2>~ =12.023 KN.m
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2. Moments aux appuis

0.3M0 0.6M0 0.3M0
A A A
1 2 3

M1 = 0.3 Mp1=3.799KN.m
M2=0.6 max (Mo1, Mo2) = 7.598KN.m
M3 =0.3Mp2 = 3.607KN.m

3. Moments en travée

Travée 1-2 (travée de rive)

Mw+ Me
[ ] MtZ- w

+ max {1.05 Mo, (1+0.3a)Mg}

Mi1o > - =222 + max {1.05 Moy, (1+0.3c)Mor}

7.598+ 3.799

Mtz > - + max {1.05x12.664, 1.040 x12.664}

M 12 >7.598KN.m

1.2+0.3x
2

o M;> Mo
1.2+0.3a

M1 >
t12 =7

Moz

M1 >0.620 x12.664
M1 > 7.852KN.m

= M2 = 7.852KN.m

Travée 2-3 (travée de rive)

Mw+ M
o« M >- w2 e

+ max {1.05 My, (1+0.3a)Mo}

Mtz > - =222 + max {1.05 Moz, (1+0.3c) Mgz}

3.607+7.598

M 2.3 > - — T max {1.05x12.023, 1.040 x12.023}

M3 >7.022KN.m

1+0.3x

e M > Mo
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1+0.3a
2

M3 > Moz
M 2.3 >0.620 x12.023
M3 > 7.454KN.m

= M3 = 7.454KN.m

7.598

. 799 .60
. > {(m)
- -
PN A
.
.

o N 7.a4%54a
7.852
<+ M (KNam)

Figure II1.1.1.14 : diagramme des moments fléchissant a 'ELU.

4. Calcul des efforts tranchants

Travée 1-2

M,—M. X1
e Ti= 2 1+Qu 12
7.598-3.799 6.661%3.9
Ti= +
3.9 2

T1=13.963 KN

My—M X1
o To= 2” M1 quXli2

112 2
7.598-3.799  6.661x3.9
To= —
3.9 2
T,=-12.015 KN
Travée 2-3
e T,= M3—M; | quXlz3
3.607—7.598 = 6.661X3.8
Tr=
3.8 2
T,=11.606 KN

M3—M X1
o Ti= 3—Mz  quXiz3

lz3 2

__3.607-7.598 6.661%3.8

T
3 3.8 2
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T3=-13.706 KN

T ((KN)

\ e

-12.018

-13.706

Figure I11.1.1.15 : Diagramme des efforts tranchants a I'ELU.

Calcul aT’ELU (gs=4.862KN/ml)

1. Calcul du moment isostatique

L2 3.92
Mo1=gs e 4.862 - = 9.244KN.m

2 2
Moz= gs = = 4.862 2=~ = 8.776KN.m

2. Moments aux appuis
M1 =0. 3 Mo1-2 =2.773KN.m
M2 =0.6 max (Mo1-2, Mo2-3) =5.546KN.m
M3 =0.4 Mo2-3=2.633KN.m

3. Moments en travée

Travée 1-2 (travée de rive)

Mw+ Me

[ ] Mt> >

+ max {1.05 Mo, (1+0.3a)Mo}

Mi12 = - =222 + max {1.05 Moy, (140.3)Mor}

Miiz 2 - 222227 4 max {1.05x9.244, 1.040X9.244)

M;1.2 =5.547 N.m

1.2+0.3a

(] Mt > MO
1.240.3a

9 >
Mi12 = .

Mo1
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Mt1-2 = 0.620 x9.244
Mt12 = 5.731KN.m

= M12 =5.731KN.m

Travée 2-3 (travée de rive)

Mw+ M
o M >- w e

+ max {1.05 Mo, (1+0.3a)Mg}

+M
Moz > - Bt

+ max {1.05 Mgy, (1+0.3a) Moz}

2.633+5.546

M3 > - + max {1.05x8.776, 1.040x8.776}

Mi 2.3 >5.125KN.m

1+0.3a

[ ] MtZ

Mo

140.3a
Moz >

Moz

M 23 >0.620 x8.776
M 2.3 >5.441 KN.m

= M2z =5.441KN.m

"-.)67

IIII 2634

N / A

M (KN, ln)

X (m)

v

Figure II1.1.1.16 : diagramme des moments fléchissant a I'ELS

Page 60



Chapitre III Calcul des éléments non structuraux

4. Calcul des efforts tranchants

Travée 1-2
Tq= Mpy—My + qsXliz
5.546 —2.773 4.862%3.9
T1=
3.9 2
T1=8.770 KN
My,—M. X1
T,= 2—My  gsXli2
5.546 —2.773 4.862%3.9
Tr= —
3.9 2
T2=-10.192KN
Travée 2-3
Ty= M3z—M; + qsXlz3
2.633—-5.546 4.862%3.8
Tr=
3.8 2
T2=10.004 KN
M3z —M: X1
Ts= 37 Mz _ 4sXlz3
2.633—-5.546 4.862%x3.8
Ts= -
3.8 2
T3=-8.471KN
T(KN)
A
8.770 10.004
N "
'\\ b, 3"
N -
\__\ \\\
\_\ "\\
% < » X(m)
\\ A \\
R N\
N \
N \
~ \
.\\ W
N
\-.
S
-10.192

Figure I11.1.1.17 : Diagramme des efforts tranchants a 'ELU.
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I11.1.5 Ferraillage a 'ELU

Le ferraillage va se faire avec les moments max a 'ELU.
- Mimax=8.232KN.m
= MamaX:7598KNm

Calcul des armatures

A. Armatures longitudinales

La poutrelle sera calculée comme une section en Té dont les caractéristiques
géométriques suivantes : b = 65 cm; b0 = 12cm; h = 20 cm; h0 =4 cm; d = 18 cm.

1. Entravée
M max=8.232KN.m

Le moment équilibré par la table de compression :
h,

0.04
M, = 14.2 x 103 x 0.04 X 0.65 X (0.18 — T)

M=59.072KN.m

- Laposition de I'axe neutre
Si: Mimax > Mo L’axe neutre est dans la nervure.

Sl . thax < MO

D'ou:
M max=8.232KN.m< M;=59.072KN.m
L’axe neutre se situe dans la table de compression, le béton tendu est négligé.

La table est entierement tendue donc le calcul se fera comme une section rectangulaire
(b x h) = (65x%20).

— thax
=y xd x fou
0.85 0.85X%25
Avec: fo= oSezs 08925 1) HMPa
Yp*x0 1.5%x1
M 8.232 x 10°
W= tmax =0.028
b xd? xf,, 650X 1802 x 14.2
u=0.028<p;=0392 ... SSA
u=20.028 ... B = 0.986(donnée par le tableau).
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La section d’armature est déterminée a partir de la formule suivante :

_ Mipax _ 8232x10°
- BxdxXao, 0.986x 180 x 348

= A, = 2HA10 = 1.57 cm®

Age = 133.28mm? = 1.33cm?

2. Aux appuis
Ma max= 7.598KN.m

Mt max=7.998KN.m< M;=59.072KN.m

L’axe neutre se situe dans la table de compression, le béton tendu est négligé.
La table est entierement tendue donc le calcul se fera comme une section rectangulaire
(bo X h) = (65%20).

B M 7598 10° — 0.138
B bexdZxf,, 120x180%x 14.2
u=0138<p; =0392 . SSA
u=0138 ... =0.925 (donnée par le tableau).

La section d’armature est déterminée a partir de la formule suivante :

_oMper 7598 x10°
- Bxdxo, 0.925x 180 x 348

A, = 131.13mm? = 1.31 cm?

= A, = 2HA10 = 1.57cm?

B. Armatures transversales = BAEL91modifie99 (Art.7.2.2)

Le diametre minimal des armatures transversales est donné par
h 20
—=—=0.571cm
; h bo 35bo 3512
@ < min { 35 1o ,B1}= —=—=1.2cm
10 10
k @3, = 1lcm
Avec :
@, : Diamétre longitudinale des barres ;

@, = min{0.571;1.2; 1}

Les armatures transversales seront réalisées par étriers 8@ avec At= 238 = 1,00cm2.
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C. Espacement des armatures BAEL91modifie99 (Art A.5.1, 22)

St < min (0.9d .40cm) = min (0.9x18, 40cm) = 16.2cm
=Onprend St=15cm.
La section des armateurs doit vérifier la condition suivante :

2ofe > 0.4 MPa BAEL91modifie99 (Art A4.2, 1)
0 t
P = 124 MPa> 0.4 MPA ..o Condition vérifiée.

I11.1.6 vérification a 'ELU

A. Condition de non fragilité BAEL91modifie99 (Art A.4.2,1)
La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :
0.23.b.d. fi,g

fe

Aadopté > Amin -

1. Entravée
B 0.23.b.d.f,g B 0.23x65x18x 2.1

Amin = P 200 = 1.41 cm?
Agg = 1.57cm? > A = 141em?. Condition vérifiée.
2. Aux appuis
A = 0.23.2((,).(;1.ft28 _ 023 110218 X21_ oo
Agg =1.57cm? > Apin =026 M2 Condition vérifiée.

B. Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres
BAEL91modifie99 (Art A6.1.3)

On doit verifier que: Tge < Tge = Y. frzg =1.5%2.1=3.15 MPa

max
Ty

T.a = ———— avec: ), uU;: Somme des périmetres utiles.
S€  0.9xdxY U; LU p

Zui =nm@ = 2.m10 = 62.8mm.

13.963 x 103

tse = 0.0 x 180 x 62.8

Tse = 1.372MPa < Tge = 3. 15MPGA oot Condition vérifiée.
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C. Ancrage des barres BAEL91modifie99 (Art6.1,221)

Pour les aciers a haute adhérence FeE400 et pour fc28= 25 MPa, la longueur de
scellement droite Is est égale a :

Is=35¢
Is = 35x1.0= 35

La longueur de scellement mesurée hors crochets est de : Lc= 0,4Ls= 0,4 x 35=14 cm.
Finalement : La longueur Lc= 15 cm.

D. Vérification au cisaillement = BAEL91modifie99 (A.5.1, 322)

pour une fissuration peut nuisibles :

T, = DX < 7 =min ( 2Zfc28= 3.33MPa ; 5MPa)
b.d vb
3
1, = 220229 _ 646 MPa
120x180
Ty = 0.646 MPa < Ty =3.33MPa....cociiiiiriecee e Condition vérifiée.

Donc : pas de risque de cisaillement.

E. Influence de I'effort tranchant

- Auniveau des appuis de rive BAEL91modifie99 (Art. 5.1, 312)

.YS X Vmax
Aadopté > Ag = Tu
vs X V"X 115 x 13.963 x 103
= = = 0.401cm?
: fe 400 x 102 o
Aadopts = 1.57cm? > Ag = 0.401Cm? uueuescrecsssnssssssssssssasnn Condition vérifiée.

- Au niveau des appuis intermédiaires BAEL91modifie99 (Art. 5.1, 321)

« Lorsque la valeur absolue du moment fléchissant de calcul vis-a-vis de I'état ultime Mu
est inférieure a 0.9V,d, on doit prolonger au-dela du bort d’appuis (coté travée) ety

. . s , N M
ancrer une section d’armatures suffisante pour équilibrer un effort égale a : Vu + —= ».

0.9d
D’ou :

0.9V,d = 0.9 X 13.963 x 0.18= 2.262 KN.m.

Mu=7.598 kN.m.
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Donc:

0.9V,,d =2.262 KN.m < Mu= 7.598 KN.M.......csscvrrrierrrrrrcrrrrrrrnnns Condition est vérifie.
Donc : les armatures calculées sont suffisantes.

- Surle béton BAEL91modifie99 (Art A.5.1, 313)

2T f
4 <082
b x 0.9d Yb

2T, _ 2x13.963 x 10°
bx09d 120 x 0.9 x 180

f,e 0.8X25
0.8 = = 13.33MPa
Yo 1.5

2Tu_ — 0.465MPa < 0.8°22 = 13.33MPa........ccoooveeeeeere, Condition vérifiée.
bx0.9d Yb

= 1.437MPa

I11.1.7 vérification a P’ELS
A. Etatlimite d’ouverture des fissures BAEL91modifie99 (Art.5.3,2)

La fissuration étant peu nuisible donc aucune vérification n’est nécessaire.
B. Etatlimite de compression de béton = BAEL91modifie99 (Art A.4.5,2)

La fissuration peu nuisible donc il doit satisfaire la condition suivante

Ope < Ty =0.6X£28= 0.6 X 25=15MPa

1. Entravée: Ast=1.57 cm?; Ms= 6.009KN.m

1.
Y = s = X =
p1(%) = 5= X 100 = ——= X 100 = 0.73
k =0.034
p =073 = {ﬁ —ose
M, 6.009 x 10°
Ot = 242.731MPa

B xdxA, 0876x 180 x 157
Opc =KX 0, =0.034%242.731=8.253MPa<15MPa......cccccevcvrririvrrirnenn. Condition vérifiée.

2. Aux appuis : Ast=1.57 cm?; Mas= 5.546KN.m

s .

%) = 100 = % 100 = 0.73
(%) =555 X 12 x 18
k = 0.034
p1 =073 = {,8=O.876
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My 5546x10°
% T BxdxA, 0876x180x157 - 4
Ope =kX 0, =0.034X 224.029 =7.617MPa<15MPa.....crrrrrrcerersen Condition vérifide.

L’état limite de compression du béton aux appuis et en travées est vérifié donc les
armatures adoptées a I'ELU sont suffisantes.

C. Etatlimite de déformation BAEL91modifié 99 (Art B.6.8,424)

La fleche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment petite
par rapport a la fléche admissible pour ne pas nuire a I'aspect et I'utilisation de la
construction.

Lorsque il est prévu des intermédiares, on peut cependant se dispenser du calcul de la
fleche du plancher sous réserve de vérifier de vérifier les trois condition suivantes :

h 1 A, 42 h M,
( =25% <— T2 )
L~ 225 bo.d - f, L = 15.M,
h 20 1 ayn , agw g
—==——=0.051 2 ——=0.044 . Condition vérifiée.
L 390 22.5
A — 157 _ 0.00726 <22 =22 = 0.0105..cmmmmmeen Condition vérifiée.
bo.d  12x18 fo 400
h_20 051> M =599 0043 Condition vérifiée.
L 390 15.Mq 15%9.244

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

Les armatures calculées a 'ELU sont suffisante pour le ferraillage des poutrelles d’ou on

adopte le méme ferraillage sur tous les niveaux.

Aux appuis : Asa=2HA10.
En travée : Ax=2HA10.

Armatures principales :

Armatures tranversales: A=2HAS8 (cadre+étrier) ; St=15cm.

2HA10 TS06 (150X150) Entrier 2HAS
£
o
° ® ° ® ) 0 i
H 2 e
o
©
L3 ®
. 65cm -
2HA10
2HA10 1HA10
M o
2HA8 2HA8
0 » i [ ————
<+ <
2HA10 ‘ 2HA10 ‘ ‘
12¢cm 12cm
Aux appuis En travée

Figure II1.1.1.18 : Ferraillage du plancher a corps creux.
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II1.1.2 planchers en dalle pleine

Une dalle pleine est définie comme une plaque horizontale, dont I'épaisseur est
relativement faible par rapport aux autres dimensions. Cette plaque peut étre encastrée
sur deux ou plusieurs appuis, comme elle peut étre assimilée a une console.

Figure II1.1.2.1 : dalles pleines.

Les dalles pleines servent de hall dans les déférents étages, elles ont une épaisseur de
15cm, elles reposent sur 3appuis comme montré dans le schéma ci-dessous.

‘% poutre ‘%‘ poutre ‘%‘ poutre ‘%‘

poutre
poutre

poutre

poutre

poutre ”/{fﬁ poutre - ‘ poutre %

Figure I11.1.2.2 : Représentation de la dalle pleine.
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[I1.1.2.1 Dimensionnement de la dalle

Ly : La plus petite dimension du panneau.

Ly : La plus grande dimension du panneau.
Ly = 0.9m.

L, = 1.45m.

Epaisseur de la dalle hy = 15cm (chapitre II)

I11.1.2.3 Calcul des sollicitations

Le calcul se fera pour une bande de 1 m de largeur par application de la méthode

exposée dans le BAEL 91 modifié 99.

Soit Iy, Iy distances mesurées entre nu d’appuis, et « q » la charge uniformément répartie

par I'unité de longueur. On suppose que le panneau est simplement appuyé.

Ly
ng ,avec Iy <l
Ly _ 09
Ly 145

I11.1.2.4 Calcul a I’état limite ultime (ELU)

Calcul des moments dus au poids propre de la dalle

Les moments sont donnés par les formules dans les deux directions :

My =p,. Mx

Mx: Le moment fléchissant dans le sens de Lx;
My: Le moment fléchissant dans le sens de Ly;

{MX = W, .qu.l?

I, et py : Coefficients donnés en fonction de p etv avec v = {

gu=1.35G + 1.5Q
G = 5.43KN/m?

0 = 1.5KN /m? (Chapitre II)

Avec: {

Le calcul se fera pour une bande de 1m de largeur
= q,= (1.35% 5.43 + 1.5X 1.5) X 1m = 9.58KN /ml

{p = 0.620 _, {ux = 0.0785

v =20 uy = 0.330

D’ou:

My = 0.0785%9.58%(0.9)% = 0.609 KN.m
My = 0.330%0.609= 0.201KN.m

0aL'ELU
0.2aL’'ELS

= 0.620 = 0.4 < p < 1 = Le panneau de dalle travaille dans les deux sens.

ly =1.45m
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I11.1.2.5 ferraillage a I'état limite ultime (ELU)
Détermination de la section des armatures

a. Dans le sens de la petite portée (X-X)

En travée

Ona: d=h—-c=15-2=13cm ,c=2cm ,b=100cm
MS = 0.85 X 0.609 = 0.518KN.m
B M} _0.518x 103

~ b.d%f,, 100 x 132 x 14.2
Uy < i =0.392 = Lasection est simplement armée.
p = 0.002 = pF=0.999

_ M} 0518 x 103

- B.d.og  0.999 x 13 x 348
Soit :4HA8 =2.1cm? avec St=25cm.
Aux appuis

= 0.002

Up

A = 0.11cm?

M} =—-0.3x0.609 = —0.183KN.m

_ ML 0183 x 103

~ b.d2.fp, 100 x132x 14.2

Up < 1 =0.392 = Lasection est simplement armée.
u = 0.0007 = £=0.999

ML 0.183 x 103

T B.d.o, 0999 x 13 x 348
Soit :4HA8=2.01cm® avec St=25cm.

tp = 0.0007

= 0.04cm?

Aq

b. Dans le sens de la grande portée (Y-Y)

En travée
Mf, =0.85x%x 0.201 = 0.171KN.m
Mt 0.171 x 103
Up = 0.007

~ b.d?%.f,, 100 x132x 14.2
Up < 1 =0.392 = Lasection est simplement armée.
u = 0.007 = p=0.996

_ ML 0171 x 103

- B.d.og 0.996 x 13 x 348
Soit :4HA8 =2.01cm? avec St=25cm.

A, = 0.04cm?
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Aux appuis
My = —0.3 X 0.201 = —0.06KN.m
ML 0.06 x 103
Up = = — = 0.0003

b.d?% fp, 100 x 132 x 14.2
Up < 1 =0.392 = Lasection est simplement armée.
u = 0.0003 = pg=1
Mt 0.06 x 103 )
Aa= g o " Tx13 %348 00lem
Soit :4HA8 =2.01cm? avec St=25cm.

I11.1.2.6 Vérification a I'état limite ultime (ELU)

A. Condition de non fragilité BAEL91 modifié 99 (Art B.7.4)
W, = Zmin & (1) 3| erw _ Ay > W,
*7ph.hy T °\2 1, Y " b.h T 0
Sens (X-X)
A)r(nin 1 1x
= > —_ P ——
W b.ht_W(’(Z) 3 1y
1
= Afyin 2 0.0008 X — X [3 —0.552] x 100 X 15 = 1.47cm?
En travée
A¥in =147 cm? < A, = 2.01cm? .......... Condition vérifiée.
Aux appuis :
A¥ i, =1.47 cm? <A, =2.01cm? ......... Condition vérifiée.
a. Sens (Y-Y)
y

A
W, = bmlll“ > W, = A}, =0.0008 x 100 x 15 = 1.2cm?
t

En travée

A =12cm?< A, =2.01cm? ......... Condition vérifiée.
Aux appuis

A¥ i, =1.2 cm? <A, =2.01cm? ............. Condition vérifiée.
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B. Espacements des armatures BAEL91modifié 99 (Art A.8.2.42)

L'écartement des barres d'une méme nappe ne doit pas dépasser les valeurs suivantes :
(charges concentrées)

a. Armatures en travée
Sens (X-X) : St < min {3h;33cm |

St=25cm < min {60cm, 33cm} ............. Condition vérifiée.
Sens (Y-Y): St < min {4h;45cm

St =25cm < min {80cm, 45cm}............... Condition vérifiée.

2. Armatures aux appuis

Sens (X-X) : St < min {3h;33cm}
St=25cm < min {60cm, 33cm} ............. Condition vérifiée.
Sens (Y-Y) : St < min {4h;45cm }

St =25cm < min {80cm, 45cm}............... Condition vérifiée.

C. Diameétre maximal des armatures = BAEL91modifié 99 (Art A.7.21)

g h
On doit vérifier que: @4 < 1—;

150 . fegi s
Dmax = 8mm < T 15mm............. Condition vérifiée.

D. Vérification de la contrainte tangentielle BAEL91modifié 99(Art A.5.2.2)

L <1, = 0.07><f°£
bd Yo

b=1Im; d=09h;=09Xx15=13.5cm

On doit vérifier que: 7y =

Au milieu de Ly

TS =P/ (2Ly +Ly).
Avec P=qlkly=9.58 x 0.8x 1.45=11.123 KN
11.123

TV = = 4.794KN
1 7 2x0.8x1.45

Au milieu de Ly

T2=P/3Ly
= 202 ss7kN
17 3x145 7
Donc: Ty=max (T}, TZ)=4.794 KN
3
o= Jo 2 APPAC 4 a6 Mpa,

bd 1000x135
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_ f 25
T, = 0.07x-—2 = 0.07x
Yo 1,5

T, = 0.036MPa < T, = 1.167MPa............ Condition vérifiée.
Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

=1,167MPa

E. Vérification de la contrainte d‘adhérence et d’entrainement des barres
BAEL91 modifié 99 (Art A.6.1.3).

Il faut vérifier que Tse < Tge = Ws fipg

Ys : Coefficient de scellement.

Ys=1.5 pourles HA

Ys=1 pourlesR.L

T, : Contrainte admissible d’adhérence a I'entrainement des barres.
Tse : Contrainte d’adhérence limite ultime.

Tge = Ws fiog = 1.5% 2.1=3.15 MPa

Tse = Tu -
09d Y ui

Avec: ) ui = Somme des périmeétres utile des armatures
Yui=nmd

n : nombre des barres
Remarque : Puisqu’on a opté le méme ferraillage en travée et aux appuis donc la vérification
estla méme.
Dans le sens x-x
Yui=nm¢=4%x3.14 X 10 =125.6 mm

T =227 X1 _ 4 757 MPa.
0.9x 180 125.6
Tse = 1.257 MPa < T4, = 3.15 MPa. ............ Condition vérifiée.

Dans le sens y-y

Yui=nmd¢=4x3.14 X 10 =125.6 mm

3
Tse = — 2 X2 =0.237MPa
0.9 180x 125.6
Tse =0.237MPa < 14, = 3.15 MPa. ............. Condition vérifiée.
F. Longueur du scellement droit BAEL91 modifié 99 (Art A.6.1.22).
Tow =0.6 X Ws? X f,,5 =0.6 x 1.52 X 2.1 =2.835 MPa
Ls= 4f—eT o) avec Ls : longueur de scellement droit
1X 400

Pour ¢=1 cm — Ls= = 35.27 cm On prend Ls=40 cm.

4 X 2.835

Vu que Ls dépasse I'épaisseur de la poutre dans laquelle les barres seront ancrées, les regles
de BAEL 91 admet que 'ancrage d’une barre se termine par un crochet, dont la longueur
d’ancrage mesurée hors crochets est:

Lc =0.4 Ls=0.4X 40= 16 cm
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I11.1.2.7 Vérification a I'état limite de service (ELS)

Calcul des moments dus au poids propre de la dalle

Les moments sont donnés par les formules dans les deux directions :
Mx = p,.qs.1?

My == My . Mx

Avec:q;=(G+ Q) X 1m = q, = (543 +1.5) x 1m

= qs = 6.93KN /m?

{p = 0.602 R {Mx = 0.0837

v = 0.2 uy = 0.497

D’ou:

My = 0.0837 %X 6.93 X (0.9)2 = 0.470KN.m
My = 0.497x0.470= 0.234KN.m

Correction des moments
Mx:= 0.85 Mx = 0.85 x 0.470= 0.400KN.m
M;:= 0.85 My = 0.85 x 0.234= 0.200 KN.m

A. Vérification a I'état limite d’ouvertures des fissures BAEL91 modifié 99(Art. A.4.5.3).

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

B. Etat limite de compression de béton BAEL91 modifié 99(Art. A.4.5.2).

Dans le sens x-x
Contrainte dans l'acier

On doit s’assurer que oOst < Og;
_ 100 XAst __ 100 x2.01

1™ bxd ~ 100x13 =0.155
p1= 0.155 = K=61.92 = [=0.935
6o =2=2%_348Mpa
Ys 1.15
6
o= —st = 03470 _ 14 158 MPa < o= 348 MPa. ........ Condition vérifiée.

T AstxBxd  201X0.938 X130

Contrainte dans le béton
On doit s’assurer que: Obc < Op,

O-_bC == 06)( fC28 =15MPa

ost 14.158
Obc= —/— =
K 61.92

obc = 0.229 MPa < o}, =15MPa. .............Condition vérifiée.

=0.229 MPa
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Dans le sens y-y

Contrainte dans ’acier

MY  0.145x10%
Ost= AstxBxd _ 201x0931 x130 =5.960 MPa
0st=5.960MPa < o,= 348 MPa. ............ Condition vérifiée.

Contrainte dans le béton
On doit s’assurer que: Obc < O,

O-_bC = 06X fC28 =15MPa

- ost _ 5.960
be= "k T Te192

obc = 0.096 MPa < o, =15MPa. ......... Condition vérifiée.

= 0.096MPa

L’état limite de compression du béton aux appuis et en travées est vérifié donc les
armatures adoptées a I'ELU sont suffisantes.

c. Vérification de la fleche BAEL91 modifié 99(Art B.6.5.2)

On peut se dispenser du calcul de la fleche, si les conditions suivantes sont vérifiées

h M 5 . . iz
- > = = L 0.187 > 0347 _ 0.043 .......... Condition vérifiée.
Ly 20xMx 80 20(0.408)
A . aye 7 apn s
< 2 = 201 _ 0.0016 < 2 = 0.005 ......... Condition vérifiée.
bxd ~ fe 100%x13 400

Les deux conditions sont vérifiées, Donc il n’y a pas nécessité de vérifier la fleche.
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Conclusion

La dalle pleine sera ferraillée comme suit

En travées
4HA8 (sens x-x)
4HA8 (sensy-y)
Aux appuis
4HA8 (sens x-x)
4HA8 (sensy-y)

4HAS8 (ep=25cm)

St=25cm
St=25cm

St=25cm
St=25cm

4HA8 (ep=25cm)

L » 0/ » s | £
- 7 » [ ] .\ i [ ] 2
4HAS8 (ep=25cm) 4HA8 (ep=25cm)
Sens X-X
4HA8 (ep=25cm) 4HA8 (ep=25cm)
- e . e @ e ® ©
L 1 |§
o
N 9 /7 @ (5] ® & @
/ \
4HA8 (ep=25cm) 4HAS8 (ep=25cm)
sens Y-Y

Figure II1.1.2.4 : Ferraillage de la dalle pleine.
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I11.2 Calcul des escaliers

I11.2.1 Introduction

Un escalier est un élément vertical entre les différents étages de la structure, il est
constitué d’une suite réguliére de marche, de fagon a assurer la circulation des
personnes entre les niveaux en montant et en descendant. L’escalier peut comporter
plusieurs volées, séparées par un ou plusieurs paliers de repos, il est assimilé dans le
calcul a une poutre isostatique calculée a la flexion simple car il est soumis a son poids
propre et aux surcharges.

Ses caractéristiques dimensionnelles sont fixées par des normes, des DTU, des décrets
en fonction du nombre d’utilisateurs et du type du batiment.

Notre batiment comporte un seul type d’escalier en béton armé coulé sur place (escalier
a deux volées avec un palier intermédiaire).

I11.2.2 Terminologie

Les principaux termes utiles sont illustrés sur la figure suivante :

FPalier de repos

N
T \\: s
. .
s I
-H-‘-""-\.\_-\-‘ .. T o =
e j
Iy /
T L
Cortre marche /r:thx: /"/ I." H
x“"\.h,_\““
y - h/// Pourre
Marche Fes “:‘Qih,;/ paliere
"x‘_\_‘H —
e e e i

Figure II1.2.1 : coupe verticale de I'escalier.

La marche : est la partie horizontale, sa forme en plan peut étre rectangulaire,
trapézoidale, arrondie, etc.

La contre marche : est la partie verticale entre deux marches, I'intersection de la marche
et la contre marche nommée nez de marche est parfois saillie sur la contre marche.

La hauteur de la marche h : est la différence de niveau entre deux marches successives ;
valeurs courantes h = 13217 cm, jusqu’a 22.5 cm pour les escaliers a usage technique ou
privé.
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Le giron : est la distance en plan mesurée sur la ligne de foulée, séparant deux contre
marches ; il y a une valeur constante, de 28cm au minimum .Un escalier se montera sans
fatigue si l'on respecte la relation de BLONDEL qui est: 2h + g =59 a 64.

Une volée : est I'ensemble des marches (25 au maximum) comprises entre deux paliers
consécutifs.

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

L’emmarchement : représente la largeur de la marche.

I11.2.3 Pré dimensionnement
Le pré dimensionnement d’escalier consiste a déterminer :

- Le nombre des marches (n) ;

- La hauteur de la marche (h), le giron(g) ;
- L’épaisseur de la paillasse (e) ;

- giron (g).

H=1.53m

i
i L1=2.40m
I

F
L 4

Figure II1.2.2 : schéma statique d'un escalier.

Les escaliers seront pré dimensionnés suivant la formule de BLONDEL, en tenant
compte des dimensions données sur le plan.

59cm < g+2h < 66cm
14cm < h < 18cm
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On prend h égal a 17 cm.
A. Calcul du nombre de contre marches

n="=2 ;. avec H=ﬂ=153cm.
h 2
1

n 53/17 = 9 contre marches.

B. Calcul du nombre de marches
m=n-1=9-1=38marches.

C. Calcul de la hauteur de la contre marche

h=H/n=153/9 =17 cm.

D. Calcul de la hauteur du giron
g=Li/n-1=240/8 = 30 cm.

E. Vérification de la relation de BLONDEL

14cm<h<18cmonah=17 cm
59 <g+2h <66 cm 59 <30 + (2x17) = 64 < 66 cm

= Les relations de BLONDEL sont vérifiées.
F. Epaisseur de la paillasse et du palier

Le palier et la paillasse auront la méme épaisseur et sera déterminée par la formule
suivante :

L cep<ct
30 P=<=T
Avec:

L : longueur réelle de la paillasse et du palier (entre appuis) : L = L1 +L2
L1 : longueur de la paillasse projetée.
L2 : longueur du 2em palier.

Ona: tga = & = =2 20,6375
L1 240

D’ou: ¢ = 32.518°

L2 , L1
cosa=;:>L=

cosa

L=—22 _285m

c0s532.518
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L=L'+L;=2.85+1.68=4.53m
Donc: % <ep< % = 15.1< ep <22.65
= ep=20cm
I11.2.4 Détermination des charges et surcharges

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

flexion simple.

[11.2.4.1 Charge permanentes

a. Palier

Tableau I11.2.1 : charge permanentes du palier.

Eléments Poids (KN/m?)
Poids propre de la dalle pleine en BA 25%0.20=5.00
Poids des revétements :
(sable + mortier + 1.44
carrelage + enduit)
(0,44+0,4+0,4+0,2)
Charge permanente totale 6.44

b. Volée

Tableau III.2.2 : charge permanentes de la volée.

Eléments Poids (KN/m?)
020 .
Poids propre de la paillasse X c0s32.518 93
Poids d h 25 x 17
oids des marches s 2 125
Poids des revétements 1.44
Poids de garde corps 0.2
Charge permanente totale 9.695

I11.2.4.2 surcharges d’exploitation

Selon le DTR C2-2 pour une construction a usage d’habitation : Q= 2,5 KN /m “.

2
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I11.2.5 Calcul al’état limite ultime (ELU)

I[I1.2.5.1 Combinaison des charges

ELU: qu= (1,35G + 1,5Q) x 1 m.

Palier : qu1 = (1,35%6,44 + 1,5%2,5) X1 m = 12,44KN / ml.
Volée : quz = (1,35%9.695 + 1,5%2,5) x1 m = 16.838KN / ml.

I11.2.5.2 Calcul des moments et effort tranchant

Pour déterminer les efforts dans la paillasse et les paliers, on fera référence aux lois de
la RDM en prenant I'ensemble (paillasse + paliers) comme une poutre reposant sur
deux appuis simples et en considérant la projection horizontale de la charge q sur la
paillasse d’'une portée projetée Lr= 2,40 m.

qul=16.838KN/ml

qu2=12.444KN/ml

It

2.40m 1.68m

A. Les réactions d’appuis
Y F = 0 = RA+RB—qulxL1—qu2xL2= 0
RA+RB=qulxL1+qu2xL2
RA+RB= (16.838x2.40 +12.444x1.68)
RA+RB=61.317KN

2
Y. M/B = 0 = RAL—qul.L1(L—2)—qu2-— =0

D’ou:
1 L1 L2?
RA=1 [quLLl(L—2)+quz> |
2
RA= — [16.838 x 2.4(4.08 — =) + 12444 === |
3.77 2 2

— RA=32.830KN
Donc: RB =61.317- 32.830=28.487 KN
= RB =28.487KN

B. Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant
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lertrongon 0 < x < 2.4m

qu1=16.838KN/ml
Effort tranchant

T,=RA—quix x N (
[T

- Pourx = 0 = Ty=32.830KN l » T
- Pourx =2.40m = Ty= —7.581KN

RA

Moment fléchissant
x2
M;=RAX x —qulX Y

M,=32.830% x —12.444x "72

- Pourx = 0= M,=0

- Pourx = 2.4m = M;=30.299KN.m
2¢metrongon 2.4m < x < 4.08m

Effort tranchant
Ty=RA—qulXx L1 —qu2 (x —2.4)
Ty=32.830—16.838% 2.4 —12.444(x —2.4)

- Pourx = 2.4m = Ty= —7.581KN

- Pourx = 4.08m = Ty= —28.487KN

Moment fléchissant

_1N\2
M,=RAX x —qulx L1(x — =) —qu2x ==

M;=30.646X x —16.838% 2.4(x — 22;4) —12.444% @
M,= —8.19X x? +43.849x x —4.493
- Pourx = 2.4m = M;=30.299KN.m
- Pourx = 3.77m = M;=0KN
Moment maximum
Ty=0 = M***
Ty= —16.838x + 32.830 = 0 = x=1.95m

Le moment Mz(x) est max pour la valeur x = 1.95m.

Donc: M"** = —8.419.x%+32.830.x = M7'** = 32.005KN.m

Compte tenu du semi encastrement aux extrémités, on porte une correction a I'aide des
Coefficients réducteurs pour le moment M,*** au niveau des appuis et en travée.

- Aux appuis : Mu(a) = —0.3M*** = —9.602KN.m

Page 83



Chapitre III Calcul des éléments non structuraux

- Entravées : Mu(t) = 0.85M*** = 27.204KN.m

Les résultats trouvés figurent sur le diagramme ci-dessous :

qul=16.838KN/ml 43y2—12 444KN/ml

. 2.40m &&_
Ty(EN) | -
32.830
_ x=1.95m  -7.581 -28.487
MLz(EIN. !
™) 30.299
32.005
-9.602 N e -9.602
Mz(EIN.m) 4 27.204

Figure II1.2.3 : Diagramme efforts internes a 'ELU.

I11.2.5.3 Ferraillage des paillasses (calcul d’armatures a ’ELU)
Le calcul se fera pour une bande de 1 m de largeur soumise a la flexion simple.

b=100cm; h=20cm; c=2cm; d=18cm.
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18cm
20cm
2Zcm
100cm
- -
En travée : MY =27.204KN.m
Armatures principales
u 6
ub = I\Zt _ 2720410 —0.059
bd2fp,  1000Xx1802x14.2
pnp=0.059< 1;=0.392 = SSA
= [=0.969
M} 27.204 x 103
Ay = 4.48cm?

~B.d.o, 0969 x 18 x 348
Soit : 56HA12=5.65cm? ; avec un espacementS; = 20cm.

Armatures répartition

A, 5.65 ,
r = I = T = 1.413cm

Soit : 4HA10=3.14cm? ; avec un espacementS, = 25cm.
Aux appuis : MY =9.602KN.m

Armatures principales

. M¢ 9.602x10°
" bd%fp,  1000x1802x14.2

" =0.020

1p=0.020< 1=0.392 = SSA
= $=0.990

M} 9.602 x 103

A = =
Y7 B.d.o,  0.990 x 18 x 348

= 1.55cm?

Soit : 4HA10=3.14cm? ; avec un espacement S; = 25cm.

Armatures répartition
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A _At_3.14_0785 5
r=7 =3 = 0.785m

Soit : 4HA10=3.14cm? ; avec un espacement S, = 25cm.
I11.2.6 Vérifications a I'état limite ultime (ELU)
A. Condition de non fragilit¢ = BAEL 91modifier 99 (Art A.4.2, 1)
A > Apin

Avec: Ay = 0.23 X b X df;ﬁ = 0.23 X 18 X 100 X —c = 2.17cm?

e

Entravée: A, = 5.65cm? > Ay = 2.17cm? ... condition vérifie.

Auxappuis : A; = 3.14cm? > Ay, = 2.17cm?.......... condition vérifie.

B. Espacement des armatures BAEL 91modifié 99 (Art A.8.2, 42)

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

S; < Min (3h; 33cm) = Min (60; 33c¢m) = 33cm.
Entravée: S; = 20 < 33¢CM ccvvevviviiiieeeee condition vérifie.

Aux appuis : S; = 25 < 33cmM cciiiiiiee condition vérifie.

Armatures répartition :

S; < Min (4h; 33cm) = Min (80; 45¢m) = 45cm.

Entravée: S; = 25 < 450M ovecviviiven e condition vérifie.

Aux appuis : S; = 25 < 45em e, condition vérifie.

C. contrainte de cisaillement BAEL 91 modifié 99 (A.5.1, 211)

Page 86



Chapitre III Calcul des éléments non structuraux

pour une fissuration peut nuisibles :

T, = oot < Ty = min (% fc28= 3.33MPa; 5MPa)

Avec: T.x = 30.645KN

__32.830x103

T, = = 0.182MPa
1000x180

Ty = 0.182 MPa < Ty, =3.33MPa....cie e Condition vérifiée.
Donc : Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

D. Vérification de la condition d’adhérence BAEL91modifié99 (Art A.6.13)

max
Ty

= < T = X
Tse 09xdxYU; Tse W X fiag

Tge = W5 X fig = 1.5 X 25 = 3.15 MPa

En travée :

ZU1=SX1T><12=4><3.14><12=188.4mm

_ 32.830 x 103 _ 1.076MP
Tse T 09x180 x 1884 a
Tee = 1.076 < Tgo =315 i Condition vérifiée.

Aux appuis :

ZU1=4><T[><10=4-><3.14><10=125.6mm

_ 32.830 % 103 _ 1613MP
Tse T 00x 180 x 1256 a
Tee = 1.613 < Tgo =315 e Condition vérifiée.

Donc: il n’y pas de risque d’entrainement des barres.

E. Ancrage des barres BAEL91modifié99 (Art A.6.1, 221)
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Pour les aciers a haute adhérence FeE400 et pour fc28= 25 MPa, la longueur de

scellement droite Is est égale a :
Is=35¢

- Pourles HA 10 : 1s= 35x1.0= 35 cm.
- PourlesHA 12 :1s=35x1.2=42 cm.
Ls dépasse I'épaisseur de la poutre paliére, il faut donc prévoir des crochets. La longueur

de scellement mesurée hors crochets est de : Lc= 0,4Ls

- PourlesHA10:Lc=0,4x35=14 cm.
- PourlesHA12:Lc=0,4x42=16.8 cm.

Finalement : La longueur Lc= 20 cm.

F. Influence de I'effort tranchant au voisinage des appuis
a. Influence de I'effort tranchant sur le béton BAEL91modifié99 (A.5.1,313)

2T f
¥ < 0.8-528
b x 0.9d Yb
2T,  2x32.830x10° _ 0405 MP
bx09d 1000x09x180 a
f 0.8 X 25
0.8-<28 = = 13.33MPa
Yb 15
2Ty _ 0.405MPa < 0.8%28 = 13.33MPaeemcrooeoo Condition vérifiée.
bxo0.9d Yb

b. Influence de I’effort tranchant sur les armatures BAEL91modifié99 (A.5.1.321)

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

XV
Amin = As = s =
fe
xv, 1.15x%32.830 x 103
A, =2 — 0.94cm?
f. 400
D’0uU : Amin=2.05cm2 > 0.94CM2 ...oonnmieii Condition vérifiée.

I11.2.7 calcul a I'état limite de service (ELS)
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I[I1.2.7.1 Combinaison des charges

ELS: gs=(G+Q) x 1 m.

Palier : gs; = (6,44 + 2,5) X1 m=8,940 KN / ml.
Volée : gs; = (9.695+ 2,5) x 1 m=12.195 KN / ml.

I11.2.7.2 Calcul des moments et effort tranchant

gs1=12.195KN/ml

qs2=28.940KN/ml

I i

2.40m 1.68m

A. Les réactions d’appuis

D’prés les formules d’RDM :
Y. F=0= RA+RB—gslxL1—qs2xL2= 0
RA+RB=0gs1xL1+qs2xL2+
RA+RB= (12.195%2.40 +8.940%1.68)
RA+RB=44.287KN

$M/B = 0= RAL-gs.L1(L—)—gs22- = 0
D’ou:

1 L1 L2?
RA=7 [as.L1(L—2) +qs2.2 |

RA= {12,195 x 24377 - %) + 894>}

5.2 2

= RA=23.752KN.
Donc: RB =44.287- 23.752=20.535 KN
= RB =20.535KN.

B. Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant
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lertrongon 0 < x < 1.43m
Effort tranchant
Ty=RA—qslx x
Ty=23.752—12.195%X x
- Pourx = 0 = Ty=23.752KN
- Pourx = 2.4m = Ty= —5..516KN

Moment fléchissant

2
M,=RAX x —qs1x x?

M,=23.752x x —12.195X "72

- Pourx =0 = M;=0

- Pourx = 2.4m = M,=21.883KN.m
2°™troncon 2.4m < x < 3.77m

Effort tranchant
Ty=RA—0gslx L1 —qs2 (x —2.4)
Ty=23.752—-12.195% 2.4 —8.94(x —2.4)

- Pourx = 2.4m = Ty= —5..516KN

- Pourx = 4.08m = Ty= —20.535KN

Moment fléchissant

_1\2
M,=RAX x —qs1x L1(x — =) —qs2x ==

M,=23.752X x —12.195x 2.4(x — Z) —8.94x

M,= —4.47X x? +15.94X x + 9.375
- Pourx = 2.4m = M,;=21.883KN.m
- Pourx = 4.08m = M;=0KN
Moment maximum
Ty=0 = M***

Ty= —12.195x + 23.752 = 0

(x—2.4)2

= x=1.95m

Le moment Mz(x) est max pour la valeur x = 1.950m.

Donc : M"%* = — 6.0975%X x? + 23.752X x

23.752x% x —12.195x x;

- Aux appuis : Mu(a) = —0.3M*** = —6.939m

= M =23.131KN.m

- Entravées : Mu(t) = 0.85M"@* = 19.661KN. m
Les résultats trouvés figurent sur le diagramme ci-dessous :
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gs1=12.195 KN/ml qs2=8.94 K™N/ml

w {
W W W W W W W W W W W W ll llllll
h 2.40 m ~ 1.68S m 4
T (KN) | o
23752
x=1.95 m -3.516 _20.535
N z(E™N.m)
21.883
23.131
-6.930 \[\\ /f/ -6.939
Mz(KN.m) | 19.661

Figure I11.3.4 : Diagramme efforts internes a I'ELS.

I111.2.8 vérification a ’ELS

A. Etatlimite d’ouverture des fissures BAEL91modifié99 (Art.5.3,2)

La fissuration étant peu nuisible donc aucune vérification n’est nécessaire.

B. Etat limite de compression de beton  BAEL91modifié99 (Art. A.4.5,2)

La fissuration peu nuisible donc il doit satisfaire la condition suivante :
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Ope < Gy =0.6xfeg= 0.6 X 25=15MPa
En travée : Ag=5.65 cm?: Mg= 17.14KN.m

S

(%) = 4 x 100 = 565 x 100 = 0.314
P = ~100x 18 -

a=0264 o
pP1 = 0.314 = {B =0912 k= m = 0.023
Mg 17.140x10° 184.797MP
Ot =B xdxA, 0912x180x565 4
Ope =kX 053 =0.023x184.797=4.419MPa<15MPa.......cc.ceremrererrererinnne, Condition vérifiée.
Aux appuis : As; =3.14cm?; Ma= 6.05KN.m
(%) = 4o X100 = ——— x 100 = 0.174
Pa bxd 100 x 18 '
a = 0.204 . _ a _
p1 =0.174 = {,8 — 0932 k= oD 0.017
o Mas __ 605x10° 114.852 MP
O T BxdxA, 0932x180x314 ¢
0y =kX 05, =0.017% 114.852 =1.952MPa<15MPa........................ Condition vérifiée.
Conclusion

L’état limite de compression du béton aux appuis et en travées est vérifié donc les
armatures adoptées a I'ELU sont suffisantes.

C. Etatlimite de déformation = BAEL91modifié99 (Art B.6.8,424)

La fleche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment petite
par rapport a la fléche admissible pour ne pas nuire a I'aspect et I'utilisation de la
construction.

Lorsque il est prévu des intermédiares, on peut cependant se dispenser du calcul de la
fleche du plancher sous réserve de vérifier de vérifier les trois condition suivantes :

h 1 A, 36 h M,
( —=>—— ; < — ;- > )
L=225 bo.d - f, L = 15M,
20 0053 > - = 0.04% e Condition vérifiée.
L 377 22.5
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As _ 565
bo.d  100Xx18

=0.003 < 3;;6 = 4; = 0.009... e Condition vérifiée.

h 20 M, 32.322 oy s ife 2
—=-—=0.053<—+= = 0.057 i Condition n’est pas vérifiée.
L 377 15.M,  15x38.026

Une condition non vérifiée, alors on va procéder au calcul de la fleche.

Calcul de lafleche = BAEL91modifié99 (Art B6.5.2)

Ms.1? = 1
v = S f = -
10.Ey gy 500
Ms.1? = 1
fi = <f=—
10.E;.Ig 500
= 377
f= —=10.754cm
500

Avec:

Ms : Moment flechissant maximal a I'ELS.
E, : module de déformation différé.= E, = 37003/f.,3 =37003/25=10818.866
E; : module de déformation instantanée.= E; = 110003/f.,s =110003/25 =32164.195

Ity ,I5i: moment d’inertie fictif de la section pour les deformations respectivements de
langue et courte duree tel que :

_ Io _ Io
I, = 1.1 g et Is= 1.11_“\1.u

Avec:
b
=2 (V§ — VE)+15(V; — c)%A,
\/1=SBﬂ = V2=h - V1
0

S«x : Moment staique par rapport a 'axe xx' ,tel que :

bh? 100 x 202

Syx = T + 15At' d= T + 15 X 5.65 x 18 = 21525.5 cm?3

B, : Aire de la section homogénéisée.

By, = bh + 15A, = 100 X 20 + 15 X 5.65 = 2084.75cm?

D’ou :

S 21525.5
v, =2 = 25255 _ 10.325cm
By  2084.75

V, =h -V, =20 — 10.325 = 9.675cm

c: anrobage : c= 2cm.
Donc :
100

Iy = ==((10.325)% + (9.675)%) + 15 X 5.65 X (9.675 — 2)2 = 71870.168cm*
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Aussi :
0.05ft5g 0.02ftyg _2
A= et 1,= =22,
e ),
_Ar _ 565 _ _
p=at = 58 = 0,003 § = 0.985
3
Donc : g =—as— = 2491 171 101MPa.
B.d.A;  0.985.18.5.65
__ 00521 _ __ 00221 _
= /1"_(2+3%)0.003 ret . A (2+3%)0.003 '
_ 4 L75ftag _ . 1.75.2.1 _
Et p=1 4p.0siftag  4.0.003.171.10142.1 0.115
= I, = 11— =117 =59801.199
T+ Ap 1+7%0.115
: Ip _, 4 71870168
et = L1 =112 43798 904
Au final :
17.140.3772 )

=0.377cm < f = 0.754cm

fv - 10.10818.866.59801.199
La fléche est verifée.
17.140.3772

fi ~1032164.19543798994 0.173cm < f =0.754cm

Conclusion
L’escalier sera ferraillé comme suit :

Page 94



Chapitre III Calcul des éléments non structuraux

En travée
Armatures principale : SHA12 avec un espacement =20cm
Armatures de répartition : 4HA10 avec un espacement =25cm
Aux appuis
Armatures principale : 4HA10 avec un espacement =25cm

Armatures de répartition : 4HA10 avec un espacement =25cm

plan de ferraillage des escaliers

Figure II1.2.5 : ferraillage des escaliers.
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I11.3 Calcul de l'acrotére

Introduction

Notre batiment comporte une terrasse inaccessible délimité par un acrotere assimilée
a une console verticale encastrée au niveau du plancher.

L’acrotére est un élément en béton armé, de protection qui se trouve du supérieur du
batiment, non structural assimilé a une console encastrée a sa base au plancher terrasse.
Il est soumis a la flexion composée due a :

- Un effort normal provoqué par son poids propre (G)
- Un moment de flexion provoqué par une force horizontale due a la surcharge (Q),
exercée par la main courante, ou bien une force sismique.
et o B

larmier

Forme de pente

!
I
]
A »
i Etancheité
|8
888 ,'. YY) Y Isolation thermique

Figure II1.3.1 : Acrotere.

Le calcul de I'acrotere se fera sur une bonde de 1m a la flexion composée engendrée par
I'effort normal due au poids propre, et le moment fléchissant maximal a la base due aux
forces horizontale. Donc la section la plus défavorable est la section de I’encastrement.

II1.3.1 Dimensionnement
10 15
Hauteur : h=70cm. 1 L

Epaisseur : hy=10cm. 70

Enrobage : c=c'=2cm.

Surface totale : S= 0.08275 cm?.

Figure I11.3.2 : Coupe transversale d'un acrotere.
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I11.3.2 Chargement

Poids propre : G =y, X § =25%0.08275 = 2.069 KN/ml.
Q =1KN/ml.

I11.3.3 Détermination des sollicitations

Effort normal di au poids propre : N=GX1 =2.069KN

Effort tranchant : T=Qx1=1KN
Moment de renversement : M=P.h.1=1X0.7X1=0.7KN.m

diagramme des moments diagramme des efforts diagramme des effots
M=QxH tranchants T=0Q normaux N=G

Figure I11.3.3 : diagramme des efforts internes de I'acrotere.
[11.3.4 Combinaison de charges

ATELU ¢q,=1.35G+1.5Q

- Effortnormal dia G: Nu=1.35G =1.35%2.069 =2.793KN/ml ;
- Effort tranchant: Tu =1.5T =1.5x1=1.5 KN ;

- Moment de renversement diiaQ: 1.5M;,=1.5X0.7=1.05KN.m.
ATELS q,=G+Q.

- Effortnormaldia G: Nu=G=2.069 =2.069KN/ml ;

- Efforttranchant: Tu =T =1 KN ;

- Moment de renversement diaQ: M;=0.7=0.7KN.m.

I11.3.5 Calcul a Iétat limite ultime (ELU)

/
c': A'g Mf V/
d G
h e —— I — ] . _..EI_.' _______________ ,é__
Ct Ag /
/
b

Figure I11.3.4 : Section rectangulaire soumise a la flexion composée.

Page 97



Chapitre III calcul des éléments non structuraux

b= 100cm, h=10cm, d= 8cm, c=2cm, f,=400MPa, g, =348MPa, f;,,=14.2MPa.

Soit: c : centre de pression.
e : excentricité.

A. Calcul de centre de pression

e=Yu _105 _ (376m=37.6cm.
Ny, 2.793

E e=Y_2=3cm

2 2

e =37.6cm > %— c = 3cm.

Donc le centre de pression ¢, se trouve a I'extérieur de la section, et puisque Nu est un
effort de compression, nous pouvons déduire que la section est partiellement
comprimée.

Le principe de calcul est d’étudier la section du béton en flexion simple sous un moment
fictif « M¢ » afin de déterminer les armature fictives « A¢ » puis en flexion composée pour
déterminer les armatures réelles « A ».

B. Calcul en flexion simple
Moment fictif (M¢)

My=NyX g.

g : distance entre le centre de pression Cp et le CDG des armatures inferieurs.
g=e,+ (5— c)=0376 + (= - 0.02) = 0.406m.

My=2.793% 0.406 = 1.134KN.m

Moment réduit

_ My _ 1.134x10°
Hb " b.d?fp.  1000X802Xx14.2

La section est simplement armée (S.S.A) donc les armatures comprimées ne sont pas

=0.012 <y = 0.392

nécessaires (Ag.= 0 cm?)
A partir des abaques et pour une valeur de u= 0.012 : f= 0.994

Armatures fictives

A= My _  1.134x10°
f78.dogs  0.994x80x348

=0.41cm?

C. Calcul en flexion composée

La section réelle des armatures est :

As= Ap -2 = 0.41- 27202 = 0.33cm?
Ost 348

As= 0.33cm?

Ag.= 0cm?

Page 98



Chapitre III calcul des éléments non structuraux

I111.3.6 Vérifications a 'ELU

A. Condition de non fragilit¢é = BAEL 91modifier 99(Art A.4.2,1)
As = Amin

Amin =0.23bd 222 |

eS—0.445d]
fe

es—0.185d

e,="2% =7 —0.338m =33.8cm
Ny 2.069
Anmin =0.23 X 100 x 8 x 22 [ZEMSF] _ § 90402

Apmin=0.904cm?2 > A; =0.41cm? .........ceuee Condition n’est pas vérifiée.

La section d’armatures donnée par la condition de non fragilité est supérieure a celle
calculée a I'ELU, donc c’est la section imposée par cette condition qui sera prise en
compte, par conséquent :

As= Apin=0.904 cm?.

Soit : Adopté = 5 HA 8= 2.51 cm?/ml. Avec un espacement St= 20 cm.

Armatures de répartition

A, =% =22 =0.628cm?

Soit : Adopté = 4 HA 8= 2.01 cm?/ml. Avec un espacement St= 25 cm.

B. Vérification au cisaillement BAEL 91 modifié 99 (Art A.5.1,211)
Ty <Ty
3
£, = min (0.15%; 4MPa) = 25MPa ett, =~ =""""- =0.019MPa.
T, = 0.019MPa <7,=2.5MPa.....cccceecern.... Condition vérifiée.

C. Vérification de I'adhérence des barres BAEL 91 modifié (Art A.6.1,3)
TSE S TSE
Avec: Tye=Wfig (Ys=15H.A)

et Tge= #‘%Ui QU;=nm@ =5x 3.14 X 0.8 = 12.56cm = 125.6mm)

3
Tse=1.5%x 2.1 = 3.15MPa. et 1.5X10

Tee= — 20 __—0.166MPa
0.9x80x%x125.6

Tge = 0.166MPa < Ty, = 3.15MPa. .ocvrrreereeninas Condition vérifiée.
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D. Ancrages des barres BAEL91 modifié 99 (Art 5.1.221)

Pour les aciers a haute adhérence FeE400 et pour f.,g= 25 MPa, la longueur de
scellement droite I est égale a :

;=350 = 35x0.8= 28cm.

. Une valeur plus précise est donnée par I'expression suivante :

fe fe _ 400 _
ls=0 4rsu_® 4(0.6f25W2) 84(0.6><2.1><1.52) =282.186mm
ls=28.2cm.

Donc la longueur de scellement droite est prise égale a: 1 =30 cm.

E. Espacements des barres BAEL 91modifié (Art. A.8.2, 42)

Pour des charges concentrées :
Armatures principales
St=20 cm = min (2h; 25 cm) =20 cCM..cceveeerieeceeee Condition vérifiée.
Armatures de répartition
St=25cm <min (3h;33cm) =30 cM..cocceriviieiriiie, Condition vérifiée.

F. Vérification de I'acrotére au séisme RPA 99, modifier 2003 (Art 4-42)

Les forces horizontales de calcul F,, agissant sur les éléments non structuraux et les
équipements ancrés a la structure sont calculées suivant la formule :

F, = 4AC,W,

Avec:
A : Coefficient d’accélération de zone obtenu dans le tableau (4.1) pour la zone et le
groupe d'usage approprié
Cp : Facteur de force horizontale variant entre 0.3 et 0.8 (voir tableau 6.1).
W, : Poids de I'élément considéré.

L’action des forces horizontalest, doit étre inférieure ou égale a I'action de la main
courante Q.
A=0,15
C, =0,8
W, =2.069 KN/ml
F, =4%0.15 % 0.8 X 2.069 = 0.99

F,=0.99 KN/ml < Q=1KN /ml.................. condition vérifiée
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I111.3.7 Vérification des contraintes a I'ELS

L’acrotere est un élément exposé aux agents atmosphériques (intempéries ...). La
fissuration est donc considérée préjudiciable.

A. Contraintes dans l'acier 04 <04

&, = min {gfmmax( 0.5f,, 1104/ 1. fizg )}

2
g = min {— X 400, max( 0.5 x 400,110vV1.6 x 2.1 )}

3
&,=min{266.667; max(200; 201.633}=201.633MPa.
MS
Ost = B1XdXAg
10045 _ 100Xx2.51 _ ) _ _
p="0m=200 20314 Dou By =0912 et ki = 41.82
6
O = —— 0 _ —38.22MPa.
0.912%X80x%2.51x10

ogt = 38.22MPa <o = 201.633MPa................ Condition vérifiée.

B. Contrainte dans le béton

GbC S EbC:O'6f628 :15|\/|Pa
_ Ost _ 3822

Ope = 2t =222 = 0.914MPa
ki  41.82

0p:=0.914MPa < 6,.=15MPa..................... Condition vérifiée.
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Conclusion
Le ferraillage retenu pour I'acrotere est le suivant :
Armatures principales: 5HA8avec: (St=20cm).

Armatures de répartition : 4 HA8 avec: (St= 25 cm).

SHA8/ml

4

4HA8le=25¢m)

5HA8/mile=20cm)

I

T

4HAS
Coupe 4-4

Figure I11.3.5 : ferraillage de I'acrotere.
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I11.4 Calcul de la salle machine

I111.4.1 Introduction

Vu le nombre important d’étages dans le batiment, un ascenseur est indispensable
pour assurer aux habitant un déplacement plus aisé entre les différents étages.
L’Ascenseur est un appareil servant a déplacer verticalement des personnes ou des
charges vers I'ensemble des étages de 'immeuble, Les ascenseurs sont constitués de
trois éléments essentiels :
- Le mécanisme d’entrainement constitué du moteur, du réducteur et du frein,
- La cabine,
- Le contrepoids.

Suspente

Cabine accessible
aux personnes

Guide vertical

Gaine
entierement —
close

Vérin

Niveaux définis

e
s

Portes paliéres

Composition d’un ascenseur

Figure II1.4.1 : composition d’'un ascenseur
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Notre batiment comporte une cage d’ascenseur de vitesse d’entrainement V=1m/s,
pouvant charger huit personnes. En plus de son poids propre, la dalle est soumise a un
chargement localisé au centre du panneau estimée a (P = 9 tonnes = 90 KN), réparti sur
une surface de (0.8x0.8) m? transmise par le systéme de I'ascenseur.

P

d IX »
- - A

R — «— Up

¥ ht
v v ;a5 /3155 h/2
0
“ SRS AP N AR
DT Ih/Z
v
U
v U R

Figure II1.4.2 : Caractéristiques géométriques de la dalle pleine de la salle machine.

[11.4.2 Calcul de la dalle pleine - 2ok
A. Dimensionnement de la dalle
LX — 320m E poutre
@ ASC
L, = 5.60m e
poutre
= S =Ly X L, = 3.20 X 5.60 = 17.92m?
B. Epaisseur de la dalle
L’épaisseur de la dalle est donnée par la formule suivante : 3. 20m
Ly e
Px =3,
L, 320 Figure II1.4.3 : vue en plan de la dalle.
Px = % = ﬁ = 10.667cm

h;: doit étre au moins égale a 12cm (RPA 99 version 2003), nous adoptons une hauteur :
h; = 15cm.

Page 104



Chapitre III Calcul des éléments non structuraux

I11.4.3 principe de calcul

L’étude de la dalle pleine soumise a une charge localisée, s’effectue a 'aide des abaques
de PIGEAUD qui fournissent des coefficients permettant de calculer les moments dans
les deux sens engendrés par cette charge.

My1 = Pu (M1 + v M2)
Myl =Py (MZ +v Ml)

Avec:
Mxlet Myl : Moments fléchissant au milieu du panneau dans les sens XX et YY, dues a la
charge concentrée P, sont donnés par les abaques en fonction de p et des
U 4
rapports — et —.
pp L L
v : Coefficient de poisson= v =0al’ELU

v=0,2al'ELS

P : intensité de la charge concentré ;

U et V: cotées du rectangle sur lequel agit 1a charge P compte tenue de la division a 45°
dans le revétement et la dalle de béton. Ils sont déterminés au niveau du feuillet moyen
de la dalle.

A. CalculdeUetV

U =Uo +2.&.e+ho
V=Vy+2.¢.e+ho
¢: Coefficient de la nature de revétement = ¢ =1 (car le revétement est aussi solide
que le béton).
e : épaisseur du revétement (e= 5cm).
ho : Epaisseur de la dalle.
Uo= Vo =80cm : surface de contact, zone dans laquelle P est concentrée

U=80+2Xx1Xx54+15=105cm.
V=80+2x1x5+15=105cm.

B. Détermination des sollicitations

ATELU

Poids propre de la dalle G = 0.15 x 25 x 1= 3.75 KN/ml (bande de 1m de largeur).
La surcharge Q =1 KN/ml.

pu=1.35x P=1.35x90 = 121.5 KN/m
{qu =1.35G + 1.5Q = 1,35 x 3.75 + 1.5x1 = 6.563 KN/ml

Avec: pu:Charge concentrée du systéme de levage.
qu: Charge uniformément répartie.
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ATELS

{P5=P=9OKN
qs=G+ Q=375+ 1 =4.75 KN/ml

I11.4.4 Calcul a I’état limite ultime (ELU)

A. Calcul des moments au centre du panneau.

p= Z—" = % =0.6 0.4 < p =0.6 <1= Lepanneau travail dans les deux sens
y
p=0.6
U 105 03
Ly 320 = M, =0.168; M, = 0.103
|V 105
\Z, ~ 560
Alors :

My = Pu (M1 + v My) = 121.5 X (0.168 + 0) = 20.412KN.m
My1 = Py (M2 + v M) = 121.5 X (0 + 0.103) = 12.515KN.m

B. Calcul des moments dii au poids propre de la dalle

0.4 < p =0.6 <1= Ladalle travail dans les deux sens.

Panneau rectangulaire isolé portant dans les deux directions. Donc, on considére au
milieu de chaque portée une bande de 1 m de largeur.

Le calcul se fera par application de la méthode exposée dans I'annexe E3 du
(BAEL91modifié 99).

{sz == MX .q.lxz

M == . MX
2 =hy M i
Avec:
Mx2: Le moment fléchissant dans le sens de Ly;
My2: Le moment fléchissant dans le sens de Ly;
Ky et py : Coefficients donnés en fonctionde petv lm i
{U =0 luy = 0305
Lx

D’ou:

F 3
A J

My = 0.0812x6.563 x (3.20)2 = 5.457 KN.m
M, = 0.305x5.457= 1.664KN.m
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C. Superposition des moments agissant au centre du panneau
My = Mx1 + Mx2 = 20.412 + 5.457 = 25.869 KN.m
My = My1 +My2 = 12.515 + 1.664 = 14.179 KN.m
Remarque

Afin de tenir compte des semi-encastrements de la dalle au niveau des voiles, les
moments calculés seront déterminés en leurs affectant le coefficient (0.85) en travée et
(0.3) aux appuis.

Sens Ly e
En travées
ME = 0.85 X 25.869 = 21.990 KN.m
Aux appuis
ML = —0.3 X 25.869 = —7.761 KN.m 0.85My

Sens Ly

En travées
MY = 0.85 x 14.179 = 12.052 KN.m 0.3Mx 0.3Mx
Aux appuis 0.85Mx

M! = —0.3 x 25.869 = —7.761 KN.m

Sens L, Sens L,,

—7.761 KN.m —-7.761 KN.m —7.761 KN.m —7.761 KN.m

AN i ™ A

12.052 KN.m

21990 KN.m

3.20m 5.60m

A
v
A
v

Figure I11.4.4 : Les moments aux appuis et en travée dans les deux sens a I'ELU.
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I11.4.4 Ferraillage a L’'ELU

Détermination de la section des armatures
a. Dans le sens de la petite portée (X-X)

En travée
Ona: d=h—-c=15-2=13cm ,c=2cm ,b=100cm , M} = 21.990KN.m

Mt 21.990 x 103

Mo = 5 a2 f,, ~ 100 x 132 x 14.2

Wy < i =0.392 = Lasection est simplement armée.

b= 0092 = B=0.952

ML 21.990 x 103

= = = 5.11cm?
B.d.oy 0952 x 13 x 348 cm

A

Soit :4HA14 =6.15cm? avec St=25cm.
Aux appuis
M3 =7.761KN.m

oML 7.761x10°
~ b.d?%.f,, 100 x132x 14.2

wp = 0.032

Up < 1 =0.392 = Lasection est simplement armée.

u = 0032 = p=0984

ML 7.761 x 103

- - = 1.74cm?
B.d.o, 0984 x 13 x 348 an

Aq

Soit :4HA8 =2.01cm? avec St=25cm.

b. Dans le sens de la grande portée (Y-Y)

En travée
M; = 12.052KN.m

Mt 12.052 x 103

_ - il = 0.050
Mo = a2, ~ 100 x 132 x 14.2

Up < 1 =0.392 = Lasection est simplement armée.

u = 0050 = B=0.974
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Lo ME o 12052x10°
‘=B do, 0974x13x348 -/*M

Soit :4HA10 =3.14cm? avec St=25cm.
Aux appuis
My =7.761KN.m

__ M 7761x100
Mo = a2 f, ~ 100 x 132 x 142

Up < p; =0.392 = Lasection est simplement armée.

u = 0032 = p=0984

A M;  7.761x10° 1 7aem?
= B do, 0984x13x348 M

Soit :4HA8 =2.01cm? avec St=25cm.

111.4.5 Vérification a I'ELU

A. Condition de non fragilité BAEL91 modifié 99 (Art B.7.4)

AX

1 1 A
min X min
b.ht 0(2)[3 lylet Y b.h Po

Wy =

Avec:

Anin : Section minimale d’armatures ;
S : section totale du béton ;

W, et W, : Les Taux minimaux d’acier en travée dans le sens (x-x) et dans

le sens (y-y) ;

po :Rapport du volume des aciers a celui du béton p, = 0.0008 pour des barres a

hautes adhérence de classe F. E400.

a. Sens (X-X)
A% 1 1
W, = m1n>W (_) 3__X
*“b.h,~ °\2 1,
:A’QIHEOOOOSX—X[S—% x 100 X 15 = 1.46cm?
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En travée:

Xin =146 cm? < A, = 6.15¢cm? ............. Condition vérifiée.
Aux appuis :

X in =146 cm? <A, =2.01cm? ......ceeeee. Condition vérifiée.

b. Sens (Y-Y)
A};nin X 2
Wy = I8 > Wo = Al > 0.0008 X 100 x 15 = 1.2cm
-t

En travée

Xin=12cm*< A; = 3.14cm? ... Condition vérifiée.
Aux appuis

X in =12 cm? <A, =2.01cm? ....cccrvvurun. Condition vérifiée.

B. Diametre maximal des armatures BAEL91modifié 99 (Art A.7.21)

On doit vérifier que :

he

max —E

1

Dmax = 14mm < 11—0 = 15mm.............. Condition vérifiée.

C. Espacements des armatures = BAEL91modifié 99 (Art A.8.2.42)

L'écartement des barres d'une méme nappe ne doit pas dépasser les valeurs suivantes :
(charges concentrées)

a. Armatures principale

St < min {2.h;25cm }
St=25cm < min {30cm, 25cm} .....cocoeeneeee Condition vérifiée.

¢. Armatures de répartitions

St < min {3.h;33cm}

St =25cm < min {45cm, 33cm}......ccceveenen Condition vérifiée.

D. Vérification de non poingonnement BAEL91modifié 99 (Art A.5.2.42)

La condition de non poingonnement est vérifiée si :

US0,045 u, h o,
Vb
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qy: Charge de calcul a L’ELU ;

Ue: Périmeétre de contour de l'aire sur laquelle agit la charge dans le plan de feuillet
moyen ;
h : Epaisseur totale de la dalle.

te =2 (U+V) =2x (1.05 x 1.05) = 4.2m.

— 0,045x4,2x 0,15 x25000 = 472.5 KN
15

qu=1.35(90) =121.5 KN <4725 KN....c.ececsrrrenr.. Condition vérifiée.

Aucune armature transversale n’est nécessaire.
E. Vérification de la contrainte tangentielle BAEL91modifié 99 (Art A.5.2.2)

V — f
On doit vérifier que : T =—(“j <T, = 0.07x*2
Yo

b=1m; d= 0.9 h{=0.9%x15=13.5cm

Au milieu de U

.
Vu= 204V
=215 _ag57 kN,
2x105+105
Au milieude V
_du
Vu= 3V
u=— 121’5 :38,57 KN.
3x1,05
3
= Yo 3857107 006 vipa.
bd 1000x135
_ f; 25
T, = 0.07x— = 0.07x =1,167MPa
Yo 15
Tu = 0.296 MPA <71, =1,167MPa ......ccoevvrrerns Condition vérifiée.
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I11.4.6 Calcul a Iétat limite de service (I'ELS)
a. Les moments Mx1, My: engendré par le systéme de levage
Mx; = qs (M1 + v M2).
My1 = qgs (M2 + v My).
s=G+Q=90KN/m? v=02 alELS
M1 =0.168; M2 = 0.103
Mx1=90(0.168 + 0,2 x 0.103) = 16.974KN.m
My1=90 (0.103 + 0, 2 x 0.168) = 12.294KN.m
b. Calcul de Mxz, My2 dus au poids propre et a la surcharge de la dalle pleine

p=06 = [ u,=00861
v=0.2 u, = 0.476

{sz = Ux-(qs- lazc

Myz = .uy-sz

gs=G+Q=3.75+ 1= 4.75 KN/ml
My, = 0.0861 X 4.75 X 3.20% = 4.188KN.m

M,, = 0.476 X 4.188 = 1.993KN.m

c. Superposition des moments agissant au centre du panneau

Mx = Mx + Mx, = 16.974+4.188 = 21.162 KN.m.
My = My + My, =12.294 4+1.993 = 14.287KN.m.

Afin de tenir compte des semi-encastrements de la dalle au niveau des voiles, les moments
calculés seront déterminés en leurs affectant le coefficient (0.85) en travee et (0.3) aux appuis.
Sens L,

En travées

ME! =0.85x 21.162 = 17.988 KN.m

Aux appuis

Mt = —0.3 x 25.869 = —6.349KN.m

Sens L,

En travées

ML = 0.85 x 14.287 = 12.144KN.m
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Aux appuis

ML = —-0.3 x21.162 = —=6.349 KN.m

Sens X-X
—6.349 KN.m —6.394 KN.m
AN {
17.988 KN.m
3.20m

A
v

Sens Y-Y

—6.394KN.m —6.394 KN.m

™ pd

12.144KN.m

5.60m

A

v

Figure II1.4.5 : Les moments aux appuis et en travée dans les deux sens a I'ELS.

I11.4.7 Vérification a ’ELS

A. Etatlimite de fissuration

La fissuration est peu préjudiciable. Aucune vérification n'est nécessaire.

B. Vérifications des Contraintes dans le béton et les aciers

a. Sens (X-X)
En travée
Mt =17.988 KN.m.

On doit vérifier que: opc < O

O—_bC = O6X fC28 =15MPa

_ 100x At 100x6.15
A= Thd 10013

At =6.15 cm?

=0,473 k=32.62et g=0.895

t 6
Os=—a . _17.988X10°7 _,cq 386 MPpa
AStXB xd 615x%x0.895 X130
Opee 2L 231386 _ 5506 MPa < 15 MPA ... Condition vérifiée.

K 32.62
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Aux appuis

Ma =6.349 KN.m Aa= 2,01 cm?
On doit vérifier que

obc < 0pe = 0.6 fr28 = 15 MPa.

_100xAa 100x2,01
A= e 100x13

=0,155 = k=6192et g=0.935.

M3  1.82x10°

T AstxBxd _ 201x0.935 x130 =74.494 MPa

Ost

ost _ 74.494
K = 6192

Obc = =1.203 MPa< 15 MPA ............ Condition vérifiée.

c. Vérification de la fleche

Dans le cas d’'une dalle rectangulaire appuyée sur ces cotés, on peut se dispenser du

calcul de la fleche si les conditions suivantes sont vérifiées :

>
X

H¢ > My

Iy, = 20Mx

2|
Q.
IA
il IN)

h : hauteur de dalle.

Mt : Moment en travée de la dalle continue dans la direction L.

Mx: Moment isostatique dans la direction de (x-x) pour une bande de largeur égale a
(1m).

Ax: Section d’armature par bande de largeur égale a 1(m).
d : hauteur utile de la bande.

b :lalargeur de bande égale a (1m).

he 15 0.85X My

=—=0.0469 > = 0.0425............ Condition vérifiée.
L, 320 20X My
A _ 31 ).0026 < = = 0.005.......... Condition vérifiée.
hxb  100Xx12 400

Les deux conditions sont vérifiées, Donc il n’y a pas nécessité de vérifier la fleche.

Page 114



Chapitre III Calcul des éléments non structuraux

Conclusion

Le ferraillage retenu pour la dalle de la salle des machines est le suivant :
Sens x-x

En travée :4HA14 (St=25cm).

Aux appuis : 4HA8 (St= 25 cm).
Sens y-y

En travée : 4HA10 (St=25cm).

Aux appuis: 4HA8 (St=25cm).

4HA8 (ep=25cm) 4HA8 (ep=25¢m)
4HA 14 (ep=25cm) 4HA10 (ep=25cm)
Sens X-X
4HA8 (ep=25¢cm) 4HAB8 (ep=25cm)
= = T = n '/ = *
4HA10 (ep=25cm) EW
Sens Y-Y (ep=2bem)

Figure I11.4.6 : Ferraillage de la dalle de la salle machine.
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I11.5.1 Introduction

[11.5 Les consoles

Notre batiment est constitué de deux types de consoles, le premier type est en
corps creux (16+4) coulé sur place qui est muni de poutres de chalnage et le deuxiéme

type en dalle pleine.

Les consoles réalisé en dalle pleine coulée sur place est assimilé a une console

encastrée a une de ses extrémités.
Le calcul se fera pour une bande de 1m de largeur sous les sollicitations suivantes

Figure I11.5.1 : Schéma de la console.

G: charge permanente uniformément repartie due au poids propre de la dalle pleine.
Q: surcharge d’exploitation verticale revenant au balcon.
P: charge verticale concentrée due a l'effet du poids propre du garde-corps en brique
creuse de 10 cm d’épaisseur.

I11.5.2 Dimensionnement de la console

-largeur L=1.30 m
-longueur1=3.08 m

-épaisseur e =15 cm (voir chapitre II)

-un garde de corps de hauteur h=1m en brique pleine de 10,5cm d’épaisseur

I11.5.3 Détermination des charges et surcharges de la console

Charge permanente : G; = 5.43KN/m? (déterminer dans le chapitre II)

Tableau IIL.5.1 : charges permanente de garde corps.

Eléments Epaisseur (m) | Poids Volumique [KN/m3] Charge [KN/m?]
Brique (e, = 0.1m) 0.1 9 0.90
Enduit de ciment 0.02x 2 22 0.88
GT=1.78
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Charge permanente de garde corps :G, = 1.78KN/m?
Surcharge d’exploitation : d’aprés le DTR Q = 3.5KN/m?

I11.5.3 calcul aI’ELU

I11.5.3.1 Combinaisons de charges
Pour une bonde 1m de largeur

Ladalle: q,; = (1.35G + 1.5Q) X 1m = [(1.35 X 5.43) + (1.5 X 3.5)] X 1m
= quy = 12.581KN/ml.

Le garde corps: q,z = (1.35 X G,) X 1m = (1.35 X 1.78) X 1m

= qup = 2.403KN/ml.

I11.5.3.2 Calcul des efforts internes

Pour déterminer les efforts internes, on se référera aux méthodes de calcul de la RDM :

Calcul du moment d’encastrement

12,581 x (1.30)?

+qu x1= - +2.403 x 1.30 = M, = 13.755KN.m

qu1X12
u: 2

Calcul de I'effort tranchant

Ty = qu X 1 + quz = 12.581 x 1.30 + 2.403 = T, = 18.758KN
I11.5.4 Ferraillage a L’ELU

Le calcul du ferraillage se fera pour une bonde de 1m de largeur dont la section est
soumise a la flexion simple .Le schéma statique est comme suit :

c= 2cm

h=15cm
d=13cm

b= 100cm

v

-~

Figure II1.5.2 : schéma statique de la console.
I11.5.4.1 Armatures principales

M, 13.755x10°
~ b.d2.f,, 100 x 132 x 14.2

m = 0.057

pn = 0.057 <y = 0.392 =Section simplement armeé (SSA)
u=0.278 = 3 =0.970

M, 13.755 x 103

= = = 3.13cm?
B.d.oy 0970 x 13 x 348 cm

As
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Soit: A¢ = 5HA12 = 5.65cm? avec un espacement S, = 20cm

I11.5.4.2 Armatures de répartition

A A 313
r=—7 =7 =078m

Soit: A, = 5HA10 = 3.93cm? avec un espacement S; = 20cm
I11.5.5 vérifications a L'ELU
A. Condition de non fragilité (BAEL 91modifier 99 (Art A.4.2.1)

On doit vérifier que A > Anin

Avec: Ay, = 0.23 X b X dftfﬂ = 0.23 X 100 X 13 X —- = 1.57cm?

e

Ag = 5.65cm? > A, = 1.57cm?.................. condition vérifie.
B. Espacement des armatures BAEL 91modifier99 (Art A.8.2.42)

L’espacement des barres d'une méme nappe d’armatures ne doit pas dépasser les
valeurs suivantes :
Armatures principales : S; < Min (3h; 33cm)

St = 20cm < 33CM cvvvirceieee e condition vérifiée.
Armatures répartition :S; < Min (4h; 45cm)

St = 20cm < 45CM i condition vérifiée.
C. contrainte de cisaillement BAEL 91modifier99 (A.5.1. 211)

pour une fissuration prejudiciable :

T, , <0.15 X fupg

= 2.5MPa; 4MPa>
.d Ys

Avec: T, = 18.758KN

_18758x10°
T 000 x 130 4
Ty = 0.144 MPa < Ty =2.5MPa...cccciiiiiiiineceiee e Condition vérifiée.

Pas de risque de cisaillement donc Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.
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D. Vérification de la condition d’adhérence BAEL 91 modifier99(ArtA.6.13)

max
Ty

Tse = 09X dxS U, STee = W5 Xfipg (W5 =1.5= HA)

TSG == l‘ps X ft28 = 1.5 X 25 = 3.15 MPa

ZU1=5XT[X12=5X3.14X12=188.4m1’n

__18758x10° oo
Tse T0.9x 130 x 1884 2
Tse = 0.851 < Tge =315 i Condition vérifiée.

Donc : il n’y pas de risque d’entralnement des barres.
E. Ancrage desbarres BAEL91 modifié 99 (Art 5.1.221)

Pour les aciers a haute adhérence FeE400 et pour fc28= 25 MPa, la longueur de
scellement droite Is est égale a :
Is =35¢

- Pourles HA 10 : Is= 35x1.0= 35 cm.

- PourlesHA 12 :1s= 35x1.2=42 cm.
Ls dépasse I'épaisseur de la poutre paliere, il faut donc prévoir des crochets. La longueur
de scellement mesurée hors crochets est de : Lc= 0,4Ls

- PourlesHA10:Lc=0,4x35=14 cm.
- PourlesHA12:Lc=0,4x42=16.8 cm.

Finalement : La longueur Lc= 18 cm.

I11.5.6 calcul a I’'ELS

I11.5.6.1 Combinaisons de charges

Ladalle:qg; = (G+ 1.5) X Im = [5.43 + 3.5] X Im
= g, = 8.93KN/ml.

Le garde corps: qs; = (G) X Im = (1.78) X 1m
= qg, = 1.78KN/ml.

I11.5.6.2 Calcul des efforts internes

Calcul du moment d’encastrement

oy X 12 8.93 x (1.30)2
MS = > 2 + qSZ X l = 2

+1.78 X 1.30 = Mg = 9.860KN.m
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Calcul de I'effort tranchant
T, = qe1 X1+ g5, =893 x1.30+ 1.78 = T, = 13.389KN
I11.5.7 Vérification a 'ELS
A. contrainte de compression dans I'acier et le béton
La console est exposée aux intempéries, donc la fissuration est considérée comme tres

préjudiciable d’ou on doit vérifier que :

B. La contrainte dans les aciers 6 < 6;  BAEL91 modifié 99 (A.4.5.32)
5, = min (0.5fe ;90 [ x fi]-) = min(0.5 x 400 ; 90vVT.6 x 2.1) = 169.972MPa

Mg 9.860 x 103

- - — 138.393MP
B.d.A, 0970 x 13 x 5.65 a

Os

os = 138.393 <65 = 169972 ................ condition vérifiée.

C. Lacontrainte dans le béton o, < 6,  BAEL91 modifié 99 (A.4.5.2)

Ebc = 0'6fC28 = 0.6 X 25 = 15MPa
Op. = KX o4
Ona:p =0t =002 = 0435 = = 0.970 = k; = 151.7 = K = — = 0.007

b.d 100x13 .
D’ou: op. = 0.007 X 138.393 = 0.969MPa
Ope = 0.969 < G, = 15MPa ............... condition vérifiée.
D. Vérification de la fleche BAEL91 modifié 99 (B.6.5, 1)
h 1 A, 42 h M
( ==>2— <— ; =2 )
L= 16 bo.d ~ f, L = 15.M,
h 15 1 g y apn s
—=—=0.115 2 = = 0.0625....c e e Condition vérifiée.
L 130 16
A = 55— 00043 <22 =22 = 0.0105 . Condition vérifiée.
bo.d  13x100 fo 400
b5 115> M = 2850 067 Condition vérifiée.
L~ 130 15.M,  15x9.860

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

La console sera ferraillée comme suit :
Armatures principales: 5SHA12 (St= 20 cm).
Armatures répartition: 5SHA 10  (St= 20 cm).

A,
2X5HA10 (ep=20cm)
° » ° ® §
N .
() () ) -
A 2X5HA12 (ep=20cm)
2 o ©
1.30m
2X5HA12 (ep=20cm)
° Y Y ° ° ° ° £
(8]
©v
[ ] [ ] [ [ ] [ ] [ J [ ]
2X5HA10 (ep=20cm)
Coupe A-A

Figure 111.5.3 : Ferraillage de la console.
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Chapitre IV Etude du contreventement

Introduction

En génie civil, un contreventement est un systeme statique destiné a assurer la
stabilité globale d'un ouvrage vis-a-vis des effets horizontaux issus des éventuelles
actions sur celui-ci (par exemple : vent, séisme, etc.). Il sert également a stabiliser
localement certaines parties de I'ouvrage (poutres, poteaux) relativement aux
phénomenes d'instabilité (flambage ou déversement). Afin d'assurer la stabilité globale
d'un batiment, il est nécessaire que celui-ci soit contreventé selon au moins 3 plans
verticaux non colinéaires et un plan horizontal ; on distingue donc les contreventements
verticaux (destinés a transmettre les efforts horizontaux dans les fondations) des
contreventements horizontaux (destinés a s'opposer aux effets de torsion dus a ces
efforts).

D’une maniére générale, ce contreventement peut étre assuré soit par des murs de
refend plein ou avec ouverture, soit par des portiques, soit par une combinaison de ces
éléments.

Le cas de notre batiment, le contreventement est assuré par des portiques et voiles
disposés dans deux sens (longitudinale et transversale), est-ce la nous amene a
déterminer le % de I'effort sismique que doit reprendre chaque élément (portique;
voile), afin de connaitre le type de contreventement, pour cela en doit passer par
plusieurs étapes.

“fﬁ;#‘@?“ﬁ

Figure IV.1 : Disposition des voiles.

Selon les définitions données par le RPA99/V2003, pour le choix de systéme de
contreventement, choix du coefficient R, on doit calculer le pourcentage des charges
verticales et des charges horizontales reprises par les portiques et les voiles.
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IV.1 Selon les charges verticales

Le pourcentage des charges verticales est déterminé par la méthode des descentes de
charges:

[ i

Figure IV.2 : les surfaces revenant aux poteaux.

A) Poids propre des éléments

-Plancher RDC

Pplancher = (G+0.2Q) X Sy

P = (5.3840.2 x 1.5) X (22 x 18.5) =2311.76 KN.
-Poteaux

Prevenantau poteau = (G + 0. ZQ) XS

Les résultats obtenus sont résumés dans les tableaux suivants :
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Chapitre IV
Tableaux IV.1 : Poids propre revenant aux poteaux.

Poteaux P, P, P; Py Ps P P, Pg Total
53.68 | 80.53 | 108.37 | 108.37 | 80.53 | 108.37 | 108.37 | 701.90

Poids(KN) | 53.68

- Voiles

P Total revenantauvoile = Pplancher — P Total revenants aux poteaux

PTota] revenant au voile :231176_70190:160986KN

Tableaux IV.2 : pourcentage des charges verticales.

Poids (KN) Pourcentage (%)
plancher 2311.76 100
poteaux 701.9 30.36
voiles 1609.86 69.64

IV.2 Selon les charges horizontales

IV.2.1 Calcul des inerties des voiles

‘
_A_.'

{4

-l
[

Figure IV.3 : Coupe du voile en plan.

a) Les refends longitudinaux

L3
. =%~
Y L123 On néglige l'inertie des refends longitudinaux par rapport a
I, = e
12

b) Les refends transversaux
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Led
L=
[= el3 On néglige I'inertie des refends longitudinaux par rapport a
== N ..

12

Les inerties des voiles sont résumées dans les tableaux qui suivant :

A) L'inertie des voiles dans le sens longitudinale.

Tableau IV.3 : L'inertie des voiles dans le sens longitudinale.

niveau Voiles L[m] e[m] Inertie Nombre oy [m*]
Iy[m*] d'étage
VL1 2.25 0.25 0.237 1.898
VL2 2.25 0.25 0.237 1.898
VL3 1.25 0.25 0.041 0.326
Sous-sol, VL4 1.25 0.25 0.041 8 0.326
RDCet6 VL5 1.75 0.25 0.112 0.893
etages VL6 3.45 0.25 0.855 6.844
VL7 1.75 0.25 0.112 0.893
VL8 3.45 0.25 0.855 6.844
somme / / / / 19.922
VL3 1.25 0.25 0.041 0.041
VL4 1.25 0.25 0.041 0.041
Attique VL5 1.75 0.25 0.112 1 0.112
VL6 3.45 0.25 0.855 0.855
VL7 1.75 0.25 0.112 0.112
Somme / / / / 1.160
B) L’inertie des voiles dans le sens transversal (y-y)
Tableau IV.4 : L’inertie des voiles dans le sens transversal.
Niveau Voiles L[m] e[m] Inertie Ix[m*] Manlue | [m*]
d’étage e
VT1 2.75 0.25 0.433 3.466
VT2 2.25 0.25 0.237 1.898
VT3 2.25 0.25 0.237 1.898
VT4 2.75 0.25 0.433 3.466
Sous-sol, VT5 2.75 0.25 0.433 3.466
RDCet6 VT6 2.75 0.25 0.433 8 3.466
étages VT7 2.75 0.25 0.433 3.466
VT8 2.75 0.25 0.433 3.466
somme / / / / 24.592

IV.2.2 Calcul des rigidités des voiles

Page 125




Chapitre IV Etude du contreventement

12 X EI X I, 12 X EI X I,
vx:h—g ’ Uy:h—g
Avec:

Ix, et Iy: Inerties des voiles transversaux et longitudinaux respectivement ;
h.: Hauteur d’étage.
Les rigidités des voiles sont résumées dans les tableaux qui suivant :

A) Rigidité des voiles dans le sens longitudinale

Tableau IV.5 : La rigidité des voiles dans le sens longitudinale.

niveau voile Iy he [m] | E(daN/cm?) | Rvx(daN/cm) | R/ =y ¢/
Attique VL3 2080000 321642 | 280190.274 | 11641367
VL4 2080000 321642 | 280190.274
VL5 7030000 | 3.06 321642 | 946989.242
VL6 68200000 321642 | 9187008.01
VL7 7030000 321642 | 946989.242
RDC au VL1 32600000 321642 2249604.6 | 253410549
7éme VL2 16700000 321642 2249604.6
étage VL3 16700000 321642 | 280190.274
VL4 32600000 321642 | 280190.274
VL5 | 32600000 3.06 321642 | 946989.242
VL6 32600000 321642 | 9187008.01
VL7 32600000 321642 | 946989.242
VL8 32600000 321642 9200478.7
VL1 32600000 321642 | 653648.915 | 7363139.75
VL2 16700000 321642 | 653648.915
= VL3 16700000 | 4.62 321642 | 81412.5594
a VL4 32600000 321642 | 81412.5594
= VL5 32600000 321642 | 275158.795
« VL6 32600000 321642 | 2669392.57
VL7 32600000 321642 | 275158.795
VL8 32600000 321642 | 2673306.64
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B) Rigidité des voiles dans le sens transversal

Tableau IV.6 : La rigidité des voiles dans le sens transversal.

niveau voile ly he [m] | E(daN/cm?) | Rvx(daN/cm) | R/ =y4/
Attique VL3 2080000 321642 | 280190.274 | 11641367
VL4 2080000 321642 | 280190.274
VL5 7030000 | 3.06 321642 | 946989.242
VL6 68200000 321642 | 9187008.01
VL7 7030000 321642 | 946989.242
RDC au VL1 32600000 321642 2249604.6 | 25341054.9
7éme VL2 16700000 321642 2249604.6
étage VL3 16700000 321642 | 280190.274
VL4 32600000 321642 | 280190.274
VL5 32600000 | 3.06 321642 | 946989.242
VL6 32600000 321642 | 9187008.01
VL7 32600000 321642 | 946989.242
VL8 32600000 321642 9200478.7
VL1 32600000 321642 | 653648.915 | 7363139.75
VL2 16700000 321642 | 653648.915
= VL3 16700000 321642 | 81412.5594
3 VL4 32600000 321642 | 81412.5594
= VL5 32600000 | 4.62 321642 | 275158.795
« VL6 32600000 321642 | 2669392.57
VL7 32600000 321642 | 275158.795
VL8 32600000 321642 | 2673306.64

IV.2.3 Rigidités relatives des portiques et des voiles

A. Calcul des rigidités linéaires des poteaux et des poutres

.......

- Rigidité linéaire d’un poteau :

K

poteau

poteau ' p

h

=z 1=

h

calculée c

7 =

- Rigidité linéaire d’une poutre :

K

Avec:

poutre

pt

outre =
P L

calculée

L

I: moment d’inertie de 'élément.

h¢ : hauteur calculée du poteau
Lc : longueur calculée de la poutre.

hC:ﬁ+1
2

-€

poteau

H C

L =L+

L
2

poutre
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B. Calcul des coefficients ( k ) relatifs aux portiques

K _ Z K poutre

1er Cas: étage courant et terrasse : K

Poteau

Avec:

Z Kpoutre : La somme (des deux poutres supérieures encadrant le poteau et des deux

poutres inférieures encadrant le poteau)

K — Z Keoutre

2¢me Cas : Premier niveau : "

poteau
Avec:
Z Kpoutre : La somme (des deux poutres supérieures encadrant le poteau).

C. Calcul des coefficients des rigidités des poteaux « aij»

1er Cas : étage courant et terrasse : a; = —

2+ K

i 5+K

2¢meCas : Premier niveau: a) = 05+K
2+ K
D. Calcule des rigidités des poteaux du portique « i » du niveau « j »
, 12xE
= X4 X ko
cj

Avec:
E: module de déformations instantanées du béton.

Les résultats des rigidités linéaires, sont résumés dans les tableaux suivant :
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Rigidités des poutres

Tableau II.7 : Rigidité des poutres dans le sens longitudinale.

b h I LO epoteau hpoutre L Lc K
Niveau | travée | (cm) | (cm) (cm?) (cm) (cm) (cm) (cm) | (cm) (cm3)

© = A-B 25 35 |89322.917 | 390 35 35 355 372.5 239.793

EP-E 2 B-C 25 35 | 89322917 | 380 35 35 345 362.5 246.408

= E E C-D 25 35 | 89322917 | 320 35 35 285 302.5 295.282

\ED 3 s D-E 25 35 | 89322917 | 380 35 35 345 362.5 246.408

E-F 25 35 |89322.917 | 390 35 35 345 362.5 246.408

i A-B 25 35 |89322.917 | 390 40 35 350 | 367.5 243.056

EB,;-E;, o B-C 25 35 | 89322917 | 380 40 35 340 | 3575 249.854

‘0 ES 8 C-D 25 35 |89322917 | 320 40 35 280 | 2975 300.245

é‘E’n §1~ v D-E 25 35 | 89322917 | 380 40 35 340 | 3575 249.854

E-F 25 35 |89322.917 | 390 40 35 350 | 367.5 243.056

. A-B 25 35 | 89322917 | 390 45 35 345 362.5 246.408

‘QE{] @ B-C 25 35 | 89322917 | 380 45 35 335 352.5 253.398

2 %” C-D 25 35 |89322.917 | 320 45 35 275 | 2925 305.377

8D D-E 25 35 | 89322.917 | 380 45 35 335 352.5 253.398

E-F 25 35 |89322.917 | 390 45 35 345 362.5 246.408

A-B 25 35 | 89322917 | 390 50 35 340 | 357.5 249.854

ERS B-C 25 35 | 89322917 | 380 50 35 330 | 3475 257.044

'g = C-D 25 35 | 89322917 | 320 50 35 270 | 2875 310.688

o m D-E 25 35 | 89322.917 | 380 50 35 330 | 3475 257.044

E-F 25 35 |89322.917 | 390 50 35 340 | 357.5 249.854

Tableau IL.8: Rigidité des poutres dans le sens transversal.
b h I LO €poteau hpoutre L Lc K
Etage | travée | (cm) | (cm) (cm*) (cm) [ (cm) (cm) (cm) | (cm) (cmd)

o @ 1-2 25 45 | 189843.750 | 550 35 45 515 | 537.5 353.198
QEED g I 23 25 45 | 189843.750 | 560 35 45 525 547.5 346.747
e 3-4 25 45 | 189843.750 | 550 35 45 515 537.5 353.198
Ve 8 1-2 25 45 | 189843.750 | 550 40 45 510 532.5 356.514
g °E’<r s 2-3 25 45 | 189843.750 | 560 40 45 520 542.5 349.942
< @ 34 25 45 | 189843.750 | 550 40 45 510 532.5 356.514
- 1-2 25 45 | 189843.750 | 550 45 45 505 527.5 359.893
;: %\l 2-3 25 45 | 189843.750 | 560 45 45 515 537.5 353.198
3-4 25 45 | 189843.750 | 550 45 45 505 527.5 359.893
& 1-2 25 45 | 189843.750 | 550 50 45 500 522.5 363.337
23| 23 25 45 | 189843.750 | 560 50 45 510 532.5 356.514
» 3-4 25 45 | 189843.750 | 550 50 45 500 522.5 363.337
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Rigidités des poteaux
Tableau I1.9 : Rigidité des poteaux dans le sens longitudinale.
étage b h I h, hpoutre €pot h(cm) | h.(cm) K (cm3)
(cm) (cm) (cm*) (cm) (cm) (cm)

Attique 35 35 125052.083 306 35 35 271 288.5 433.456

étage 6 35 35 125052.083 306 35 35 271 288.5 433.456

étage 5 40 40 213333.333 306 35 40 271 291 733.104

étage 4 40 40 213333.333 306 35 40 271 291 733.104

étage 3 40 40 | 213333.333 306 35 40 271 291 733.104
étage 2 45 45 341718.75 306 35 45 271 2935 1164.289
étage 1 45 45 341718.75 306 35 45 271 293.5 1164.289
RDC 50 50 520833.333 306 35 50 271 296 1759.572
Sous sol 50 50 | 520833.333 462 35 50 427 452 1152.286

Tableau I1.10 : Rigidité des poteaux dans le sens transversal.
étage b h I he | hpoutre epor | R(cm) | h, K

(cm) | (cm) (cm®) (cm) (cm) (cm) (cm) (cm®)

Attique 35 35 125052.083 | 306 45 35 261 278.5 449.02

étage 6 35 35 125052.083 | 306 45 35 261 278.5 449.02
étage 5 40 40 213333.333 | 306 45 40 261 281 759.193
étage 4 40 40 213333.333 | 306 45 40 261 281 759.193
étage 3 40 40 213333.333 | 306 45 40 261 281 759.193
étage 2 45 45 341718.75 306 45 45 261 283.5 1205.357
étage 1 45 45 341718.75 306 45 45 261 283.5 1205.357
RDC 50 50 520833.333 | 306 45 50 261 286 1821.096
Sous sol 50 50 520833.333 | 462 45 50 417 442 1178.356
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IV.2.4 Rigidités des portiques

A) Rigidités des portiques suivant (x-x)

Tableau I1.11 : Rigidité des portiques suivant (x-X).

Niveau -\I;er ea kpoutre Pot kpoteau k a;j E h, R;; Rj,
cm? cm3
eme A-B 239.793 A 433.456 | 0.553 | 0.217 | 321642 | 288.5 | 4355.239
étffge au B-C 246.408 B 433.456 | 0.568 | 0.221 | 321642 | 288.5 | 4448.793
A C-D 295.282 C 433.456 | 0.681 | 0.254 | 321642 | 288.5 | 5106.998 | 22808.616
- D-E 246.408 D 433.456 | 0.568 | 0.221 | 321642 | 288.5 | 4448.793
E-F 246.408 E 433.456 | 0.568 | 0.221 | 321642 | 288.5 | 4448.793
A-B 243.056 A 733.104 | 0.332 | 0.142 | 321642 291 | 4751.501
3¥Me 4°Me | B-C 249.854 B 733.104 | 0.341 | 0.146 | 321642 291 | 4865.046
et5*™ | C-D 300.245 C 733.104 | 0.410 | 0.170 | 321642 291 | 5679.463 | 24912.557
étage D-E 249.854 D 733.104 | 0.341 | 0.146 | 321642 291 | 4865.046
E-F 243.056 E 733.104 | 0.332 | 0.142 | 321642 291 | 4751.501
A-B 246.408 A | 1164.289 | 0.212 | 0.096 | 321642 | 293.5 | 4992.045
1°¢ et B-C 253.398 B 1164.289 | 0.218 | 0.098 | 321642 | 293.5 | 5119.76
28me C-D 305.377 C | 1164.289 | 0.262 | 0.116 | 321642 | 293.5 | 6048.206 | 26271.815
étage D-E 253.398 D | 1164.289 | 0.218 | 0.098 | 321642 | 293.5 | 5119.760
E-F 246.408 E 1164.289 | 0.212 | 0.097 | 321642 | 293.5 | 4992.045
A-B 249.854 A | 1759572 | 0.142 | 0.066 | 321642 296 5138.52
B-C 257.044 B 1759.572 | 0.146 | 0.068 | 321642 296 | 5276.324
RDC C-D 310.688 C | 1759572 | 0.177 | 0.081 | 32164.2 296 | 6288.143 | 27117.830
D-E 257.044 D | 1759.572 | 0.146 | 0.068 | 321642 296 | 5276.324
E-F 249.854 E 1759.572 | 0.142 | 0.066 | 321642 296 5138.52
A-B 249.854 A | 1152286 | 0.217 | 0.099 | 321642 452 | 2129.268
B-C 257.044 B 1152.286 | 0.223 0.1 321642 452 | 2184.393
Sous-sol | C-D 310.688 C | 1152.286 | 0.270 | 0.119 | 321642 452 | 2586.110 | 11213.434
D-E 257.044 D | 1152.286 | 0.224 0.1 321642 452 | 2184.393
E-F 249.854 E 1152.286 | 0.217 | 0.098 | 321642 452 | 2129.268
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B) Rigidités des portiques suivant (y-y)
Tableau I1.12 : Rigidité des portiques suivant (y-y).

Niveau | Travée Kpoutre Pot | Kpoteau k a; E h, R;; R;,
cm? cm?

eme

gtage 1-2 353.198 1 449.02 | 0.787 | 0.282 | 321642 | 278.5 | 6307.360

au 2-3 346.747 2 449.02 | 0.772 | 0.279 | 321642 | 278.5 | 6224.249 | 18838.968

dernier

niveau 3-4 353.198 3 449.02 | 0.787 | 0.282 | 321642 | 278.5 | 6307.360

3eme, 1-2 356.514 1 759.193 | 0.470 | 0.190 | 321642 | 281 | 7056.544

eme

458m§t 2-3 349.942 2 759.193 | 0.461 | 0.187 | 321642 | 281 | 6950.827 | 18561.88

etage 3-4 356.514 3 759.193 | 0.470 | 0.190 | 321642 | 281 | 7056.544

1€ et 1-2 359.893 1 1205.357 | 0.299 | 0.130 | 321642 | 283.5 | 7519.034

2°me 2-3 353.198 2 1205.357 | 0.293 | 0.128 | 321642 | 283.5 | 7397.034 | 22435.101

étage 3-4 359.893 3 1205.357 | 0.299 | 0.129 | 321642 | 283.5 | 7519.034

RDC 1-2 363.337 1 1821.096 | 0.199 | 0.091 | 321642 | 286 | 7794.792
2-3 356.514 2 1821.096 | 0.196 | 0.089 | 321642 | 286 | 7661.466 | 23251.050
3-4 363.337 3 1821.096 | 0.199 | 0.091 | 321642 | 286 | 7794.792

Sous- 1-2 363.337 1 1178.356 | 0.308 | 0.134 | 321642 | 442 | 3109.703

sol 2-3 356.514 2 1178.356 | 0.303 | 0.131 | 321642 | 442 | 3058.980 | 9278.385
3-4 363.337 3 1178.356 | 0.308 | 0.134 | 321642 | 442 | 3109.703

VI.2.5 Détermination de la répartition des efforts horizontaux entre les
portiques et les refends
A) Inertie fictive des portiques (Interaction voiles-portiques)

Dans le but de comparer l'inertie des voiles a celle des portiques, nous allons
utiliser la méthode exposée dans I'ouvrage d’Albert Fuentes « CALCUL PRATIQUE DES
OSSATURES DE BATIMENT EN BETON ARME», qui consiste a attribuer une
Inertie fictive aux portiques. Pour déterminer cette inertie fictive, il suffira de calculer
les déplacements de chaque portique au droit de chaque plancher, sous l'effet d'une
série de forces horizontales égales a 1 tonne, par exemple, et de comparer ces
déplacements aux fleches que prendrait un refend bien déterminé de 'ouvrage, sous
'effet du méme systéme de forces horizontales (1 tonne a chaque niveau). En fixant
I'inertie du refend a 1 m4, il sera alors possible d’attribuer a chaque portique et pour
chaque niveau une« inertie fictive» puisque, dans ’hypothese de la raideur infinie des
planchers, nous devons obtenir la méme fleche, a chaque niveau, pour les refends et
pour les portiques.
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B) Calcul des fléches dans les refends par la méthode des aires

Le calcul des fléches du refend dont I'inertie I =1[m*], soumis au méme systéme de
forces que le portique (une force égal a une tonne a chaque étage), sera obtenu par la
méthode du «moment des aires». Le diagramme des moments fléchissant engendré par
la série de forces horizontales égales a 1 tonne, est une succession de trapézes
superposés et délimités par les niveaux, comme le montre la figure qui suit :

Figure IV.4 : trapeze de calcul.

Si: Surface de trapeze.
d;: Distance entre le centre de gravité de trapéze et le niveau considéré.
La fleche que prendrait un refend a un niveau (i) suite a une série de forces égales a 1’unité

(1tonne) est donnée par la formule suivante :

(LS d;
T E
Avec: Si = (bl + bi+1)%
_ (2bjt+ bjyq) ]
4= by *

AE @ — =

S 06
1t JE—— s
= 06
a1 a
A -
=06
a8 8.1 |
At -
3 05 12_2% g.:& -E.N
At -

= 153 1z Aa a1

At -

M

= = 1.53-5\ 153\ 1%-19\\5 %ﬁ
A -

S 06 21.-12\ 133% 15;\ 1&(4 9\%
At -

= 06 Z2a.a8 ]I\ :-_'1_42\ 153\ 15\ 12% w
At -

g 52

Za.a Za.a8 =1 az 18 = 15 1= 2 = = S

At

Figure IV.5 : Diagramme des moments des aires.
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Nous aurons donc :

Tableau I1.13 : Calcul des fleches dans les refends.

Niveau h bi bi+1 Si di Si X di zSiXdi = EI fi
Attique | 3.06 | 3.06 0 4.682 2.04 9.551 2930.169
6 3.06 | 9.18 3.06 18.727 1.785 33.428 2920.618
5 3.06 | 18.36 | 9.18 42.136 1.7 71.631 2887.19
4 3.06 | 30.6 | 18.36 | 74.909 1.658 124,199 2815.559
3 3.06 | 459 30.6 | 117.045 1.632 191.017 2691.36
2 3.06 | 64.26 | 45.9 | 168.545 1.615 272.200 2500.343
1 3.06 | 85.68 | 64.26 | 229.408 1.603 367.741 2228.143
RDC 3.06 | 110.16 | 85.68 | 299.635 1.594 477.618 1860.402
sous-sol | 4.62 | 139.26 | 110.16 | 576.160 2.4 1382.784 1382.784

C) Calcul des déplacements des portiques
- Le déplacement de chaque niveau

EA,=E¥, X h,

My, E6n+E6n_1
12% Kpn 2 !

Avec: E¥,=

h.: Hauteur d’étage ;
Y. Ky, : Somme des raideurs des poteaux au niveau n.

Pour les poteaux d’étages courants

M, + M
Een — n n+1
24 X Kip
Pour les poteaux encastrés a la base
M; + M,

E6,

T 243Ky + 22Ky,

Avec: Mp=Tnxhp

Thn : effort tranchant de niveau « n ».

. I
K : raideur des poutres. K, = %

Kpn : raideur des poteaux.

Ipn
K. =22
pn h

h : hauteur d’étage.

L : langueur libre de la poutre.
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Inerties fictives des portiques dans le sens longitudinal (X-X)

Tableau I1.14 : Inerties fictives des portiques dans le sens longitudinal (X-X).

raideurs et moments rotation et déplacement fléche Inertiers fictives
Niveau Portique XKpn XKtn Mn | Mn+1 Een Ewyn EAn Dn=XAn Efn len Xlen

A-A 0.0004335 0.0002398 | 3.06 0 |531.7085987 | 1651.71166 | 5054.23768 2930.169
B-B 0.0004335 0.0002464 | 3.06 0 |517.4344989 |1623.163461|4966.880189 2930.169

Attique Cc-C 0.0004335 0.0002953 | 3.06 0 |431.7906273|1451.875717 | 4442.739695 [ 24397.61794| 2930.169 [0.12010062 |0.34955192
D-D 0.0004335 0.0002464 | 306 | 0 |517.4344989|1623.163461 |4966.880189 2930.169
E-E 0.0004335 0.0002464 | 306 | 0 |517.4344989|1623.163461|4966.880189 2930.169
A-A 0.0004335 0.0002398 | 612 | 3.06 |1595.125796| 3303.42332 |10108.47536 2920.618
B-B 0.0004335 0.0002464 | 612 | 3.06 |1552.303497|3246.326921|9933.760379 2920.618

6 c-C 0.0004335 0.0002953 | 6,12 | 3.06 |1295.371882|2903.751435 | 8885.47939 |48795.23589| 2920.618 |0.05985457 [0.22945131
D-D 0.0004335 0.0002464 | 612 | 3.06 |1552.303497|3246.326921|9933.760379 2920.618
E-E 0.0004335 0.0002464 | 612 | 3.06 |1552.303497|3246.326921|9933.760379 2920.618
A-A 0.0007331 0.0002398 | 9.18 | 6.12 |2658.542993|4233.759744 | 12955.30482 2887.19
B-B 0.0007331 0.0002464 | 9.18 | 6.12 |2587.172494 |4148.115145 |12693.23234 2887.19

5 Cc-C 0.0007331 0.0002953 | 9.18 | 6.12 |2158.953136|3634.251915|11120.81086|62155.81271| 2887.19 |0.04645084|0.16959673
D-D 0.0007331 0.0002464 | 9.18 | 6.12 |2587.172494 |4148.115145|12693.23234 2887.19
E-E 0.0007331 0.0002464 | 9.18 | 6.12 |2587.172494 |4148.115145|12693.23234 2887.19
A-A 0.0007331 0.0002398 | 1224 | 9.18 |3721.960191|5645.012992 |17273.73975 2815.559
B-B 0.0007331 0.0002464 | 1224 | 9.18 |3622.041492|5530.820193 | 16924.30979 2815.559

4 c-C 0.0007331 0.0002953 | 12.24 | 9.18 |3022.534391 | 4845.66922 |14827.74781|82874.41694| 2815559 | 0.0339738 [0.12314589
D-D 0.0007331 0.0002464 | 1224 | 9.18 |3622.041492|5530.820193 | 16924.30979 2815.559
E-E 0.0007331 0.0002464 | 1224 | 9.18 |3622.041492|5530.820193 | 16924.30979 2815.559

3 A-A 0.0007331 0.0002398 | 153 | 12.24 |4785.377388|6977.758691 | 21351.94159 | 102632.1132| 2691.36 |0.02622337(0.08917209
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B-B 0.0007331 | 0.0002464 | 155 | 1524 | 4656.91049 |6835.021191 | 20915.16485 2691.36
Cc-C 0.0007331 0.0002953 | 15.3 | 12.24 |3886.115645 |5978.579974 | 18294.45472 2691.36
D-D 0.0007331 0.0002464 | 15.3 | 12.24 | 4656.91049 |6835.021191 |20915.16485 2691.36
E-E 0.0007331 0.0002464 | 15.3 | 12.24 | 4656.91049 |6913.525242 | 21155.38724 2691.36
A-A 0.0011643 0.0002464 | 18.36 | 15.3 |5691.779488|7523.320707 | 23021.36136 2500.343
B-B 0.0011643 0.0002534 | 18.36 | 15.3 |5534.771387|7352.039143|22497.23978 2500.343
2 C-C 0.0011643 0.0003054 | 1836 | 15.3 |4592.683797|6324.307227|19352.38012|110389.5824 | 2500.343 |0.02265017 [0.06294872
D-D 0.0011643 0.0002534 | 18.36 | 15.3 |5534.771387|7352.039143 | 22497.23978 2500.343
E-E 0.0011643 0.0002464 | 1836 | 15.3 |5691.779488|7523.320707 | 23021.36136 2500.343
A-A 0.0011643 0.0002464 | 21.42 | 18.36 |6726.648485 |8723.683856 | 26694.4726 2228.143
B-B 0.0011643 0.0002534 | 21.42 | 18.36 |6541.093458 | 8523.851439 | 26082.9854 2228.143
1 c-C 0.0011643 0.0003054 | 21.42 | 18.36 |5427.717215|7324.829701 | 22413.97888 | 127968.8949 | 2228.143 | 0.0174116 |0.04029854
D-D 0.0011643 0.0002534 | 21.42 | 18.36 |6541.093458 | 8523.851439 | 26082.9854 2228.143
E-E 0.0011643 0.0002464 | 21.42 | 18.36 |6726.648485|8723.683856 | 26694.4726 2228.143
A-A 0.0017596 0.0002499 | 24.48 | 21.42 | 7654.470211|9454.217036 | 28929.90413 1860.402
B-B 0.0017596 0.000257 | 24.48 | 21.42 |7440.360405 |9222.194777 | 28219.91602 1860.402
RDC c-C 0.0017596 0.0003107 | 24.48 | 21.42 |6155.693171|7830.052114 | 23959.95947 | 138259.5998 | 1860.402 |0.01345586 |0.02288695
D-D 0.0017596 0.000257 | 24.48 | 21.42 | 7440.360405 | 9222.194777 | 28219.91602 1860.402
E-E 0.0017596 0.0002499 | 24.48 | 21.42 | 7654.470211|9454.217036 | 28929.90413 1860.402
A-A 0.0011523 0.0002499 | 291 | 24.48 |8935.218167 |6572.121332|30363.20055 1382.784
B-B 0.0011523 0.000257 29.1 | 24.48 |8685.283453|6447.153975 | 29785.85136 1382.784
S-sol c-C 0.0011523 0.0003107 | 29.1 | 24.48 |7185.665362|5697.344929 | 26321.73357 | 146619.8374| 1382.784 |0.00943108 [0.00943108
D-D 0.0011523 0.000257 29.1 | 24.48 |8685.283453|6447.153975 | 29785.85136 1382.784
E-E 0.0011523 0.0002499 | 291 | 24.48 |8935.218167 |6572.121332|30363.20055 1382.784
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Inerties fictives des portiques dans le sens transversal (Y-Y)

Tableau II.15 : Inerties fictives des portiques dans le sens transversal (Y-Y).

raideurs et moments rotation et déplacement fleche Inerties fictives
Niv | Portique YKpn YKtn Mn | Mn+1 Een Eyn EAn Dn=XAn Efn len Xlen

1-2 | 0.00044902 | 0.0003532 | 306 0 |360.987322| 1289.87808 | 3947.02692 2930.169

Attique| 2-3 | 0.00044902 |0.00034675| 306 0 |367.703253| 1303.30994 | 3988.12842 | 11882.1823 | 2930.169  |0.24660192|0.73026079
3-4 | 0.00044902 | 0.0003532 | 306 0 |360.987322| 1289.87808 | 3947.02692 2930.169
1-2 | 0.00044902 | 0.0003532 | 612 | 3.06 |1082.96196| 2579.75615 | 7894.05383 2920.618

6 2-3 | 0.00044902 [0.00034675| 612 | 3.06 |1103.10976| 2606.61988 | 7976.25684 | 23764.3645 2920.618  [0.12289906 | 0.48365886
3-4 | 0.00044902 | 0.0003532 | 612 | 3.06 |1082.96196| 2579.75615 | 7894.05383 2920.618
1-2  [0.000759193| 0.0003532 | 918 | 6.12 |1804.93661| 3173.57284 | 9711.13289 2887.19

5 2-3  |0.000759193|0.00034675| 918 | 6.12 |1838.51627| 3213.86843 | 9834.4374 | 29256.7032 2887.19 0.09868473 | 0.36075981
3-4  |0.000759193| 0.0003532 | 918 | 6.12 |1804.93661| 3173.57284 | 9711.13289 2887.19
1-2  |0.000759193| 0.0003532 | 1224 | 9.18 |2526.91125| 4231.43045 | 12948.1772 2815.559

4 2-3  |0.000759193(0.00034675| 1224 | 9.18 |2573.92277| 4285.15791 | 13112.5832 | 39008.9376 2815.559  [0.07217728(0.26207507
3-4  ]0.000759193| 0.0003532 | 1224 | 9.18 |2526.91125| 4231.43045 | 12948.1772 2815.559
1-2  [0.000759193| 0.0003532 | 153 | 12.24 |3248.88589| 5289.28807 | 16185.2215 2691.36

3 2-3  |0.000759193(0.00034675| 153 | 12.24 |3309.32928| 5356.44739 | 16390.729 | 48761.172 2691.36 0.055194740.18989779
3-4 |0.000759193| 0.0003532 | 153 | 12.24 |3248.88589| 5289.28807 | 16185.2215 2691.36
1-2  [0.001205357 | 0.0003532 | 1836 | 15.3 |3970.86054| 5601.18134 | 17139.6149 2500.343

2 2-3 |0.001205357 [0.00034675| 1836 | 15.3 |4044.73579| 5681.77252 | 17386.2239 | 51665.4537 2500.343  [0.04839487 |0.13470305
3-4 |0.001205357 | 0.0003532 | 1836 | 15.3 |3970.86054| 5601.18134 | 17139.6149 2500.343
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12 |0.001205357| 0.0003532 | 21.42 | 18.36 |4692.83518| 6459.16083 | 19765.0321 2228.143
1 2-3  0.001205357[0.00034675| 21.42 | 18.36 |4780.14229| 6553.18307 | 20052.7402 | 59582.8045 | 2228.143  |0.03739574 |0.08630818
3-4 |0.001205357 0.0003532 | 21.42 | 18.36 |4692.83518| 6459.16083 | 19765.0321 2228.143
12 [0.001821096]0.00036334 | 24.48 | 21.42 |5263.70835| 6824.27541 | 20882.2828 1860.402
RDC | 2-3 [0.001821096|0.00035651| 24.48 | 21.42 |5364.44572| 693344048 | 21216.3279 | 62980.8934 | 1860402  |0.02953915| = oo o
3-4 [0.001821096|0.00036334| 24.48 | 21.42 |5263.70835| 6824.27541 | 20882.2828 1860.402
12 [0.001178356[0.00036334| 29.1 | 24.48 | 6144.4334 | 5130.16863 | 237013791 1382.784
Ssol | 23 |0.001178356]0-00035651| 29.1 | 24.48 [6262.02618] 5188.96501 | 23973.0184 | 71375.7765 | 1382784 | 0.0193733 | ©0193733
3-4 10.001178356|0-00036334| 29.1 | 24.48 | 6144.4334 | 5130.16863 | 23701.3791 1382.784
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Comparaison des rigidités des voiles a celles des portiques

Tableau I1.16 : Résumé des inerties fictives des portiques.

Sg(‘)‘ls' RDC | 1 2 3 4 5 6 | Attique | moy
SENS) 0.009 | 0.023 | 0.040 | 0.063 | 0.089 | 0.123 | 0.170 | 0.229 | 0.350 | 0.122
longitudinal
S 0.019 | 0.049 | 0.086 | 0.135 | 0.190 | 0.262 | 0.361 | 0.484 | 0.730 | 0.257
transversale
- Sens longitudinal
Inertie [m*] Pourcentage %
Portiques 0.122 6.45
Voiles 1.770 93.55
Portique + voiles 1.892 100
- Sens transversal
Inertie [m*] Pourcentage %
Portiques 0.257 10.09
Voiles 2.29 89.91
Portique + voiles 2.547 100
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Conclusion

Les résultats obtenus par cette étude au contreventement sont :

Pourcentage des charges verticales reprises par les
portique et les voiles

m Portiques

m Voiles

Pourcentage des charges horizontales reprises par les
portique et les voiles dans le sens longitudinal

M Portique

m Voiles

Pourcentage des charges horizontales reprises par les
portiques et les voiles dans le sens transversal

B Portiques

M Voiles
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En examinant les résultats obtenus par cette étude au contreventement, on
remarque que les voiles reprennent plus de 20% des charges verticales et la totalité de
I'effort horizontal donc pour notre systeme de contreventement, on adopte un
coefficient de comportement R = 3.5 (contreventement a voiles porteurs).

Apres avoir défini le systeme de contreventement nous passons a la modélisation et a

'interprétation des résultats et aux vérifications selon les exigences RPA 99 version
2003.
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Introduction

Le risque de tremblement de terre a longtemps été jugé inéluctable. Autrefois, on
se contentait d’'admettre que les constructions devaient parfois subir les séquelles de
mouvements du sol. Par conséquent I'étude du comportement dynamique des ouvrages
est importante pour mieux comprendre et prédire la réponse sismique des structures de
génie civil. L’objectif de ce chapitre est de modélisé notre structure et de vérifier les
exigences du RPA afin de réduire efficacement la vulnérabilité de notre ouvrage aux
séismes.

V.1 Choix de la méthode de calcul RPA99 (Art4.1)

Le calcul des forces sismiques dépend de type de la structure et ces dimensions ; se fait a
'aide des trois méthodes:
1) parla méthode statique équivalente (dans notre cas n’est pas applicable) ;
2) par la méthode d’analyse modale spectrale
3) parla méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes (nécessite
'intervention de spécialistes).
La méthode qui convient dans notre cas et dans tous les cas, est la méthode modale

spectrale.
Principe Méthode Dynamique Modale Spectrale

C’est I’analyse dynamique d’une structure sous I’effet d’un séisme représenté par un spectre
de réponse.

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

V.2 modélisation de la structure

L’analyse dynamique nécessite la création d'un modeéle de calcul représentant la
structure. Ce modele est introduit dans un programme de calcul dynamique dont son
calcul est base sur la méthode des éléments finis.

V.2.1 Définition d'un logiciel du calcul

Logiciel du calcul est un logiciel destiné a modéliser, analyser, dimensionner les
différents types de structures et les calculer, vérifier les résultats obtenus et
dimensionner les éléments spécifique de la structure a partir des plans d’architecture.
Plusieurs programmes de calcul sont basés sur la méthode des éléments finis (MEF),
permettant le calcul automatique de diverses structures, dont ETABS, ROBOT, SAP...etc.
Pour notre étude nous avons utilisé ETABS.
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V.2.2 Les étapes de la modélisation

En général La modélisation sur ETABS consiste en les étapes suivantes :
- Choisir les unités par défaut avant de commencer (il y a lieu de choisir une unité avant
d’entamer une session ETABS) ;
- Introduction de la géométrie du modeéle ;
- Spécification des propriétés mécaniques de ’acier et du béton ;
- Spécification des propriétés géométriques des éléments (poteaux, poutres, voiles...) ;
- Dessin du modele ;
- Définition des charges statiques (G, Q) ;
- Définition de la charge dynamique E ;
- Introduction des combinaisons d’actions ;
- Définir I’action sismique Affectation des masses sismiques et inerties massiques ;
- Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragme) ;
- L’analyse dynamique et Visualisation des résultats.
Premiére étape : spécifié la géométrie

La premiere étape consiste a spécifier la géométrie de la structure a modéliser.

a. Démarrer le programme.

b. Choix de I'unité : On doit choisir un systéme d'unités pour la saisie de données dans
ETABS. Au bas de I'écran, on sélectionne KN-m comme unités de base pour les forces

et déplacements.

-

OneStoy v |GLOBAL +(|KNm

Figure V.2.1 : systémes d’unités.

¢. Commencer un nouveau modele : Apres avoir choisi le systeme d'unité, la prochaine
étape est de créer un nouveau model en cliquant sur I'icone New Model ou en
utilisant le raccourci Ctrl+N. Une boite de dialogue intitulée New Model Initialization
apparait:

Do you want to initialize your new model with definitions and

preferences from an existing .edb file? [Press F1 Key for help.)

Choose .edb I Default.edb l No |

Figure V.2.2 : Création d'un nouveau model.
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d. Définir la Géométrie de base Dans le menu déroulant en haut de I’écran on sélectionne
File puis New model puis Default.edb, la fenétre de dialogue s’apparaitra :

Lirid Lrimsnsicns [Plan] Story Limsnsions
" Unitorm Grid Spacing * Simple Story Data
Murnber Lines i Direction 3 Hurnibesr of 5 bores |||3
Fumber Lines in ' Dimction |4 Typical Story Height |2.08
Spasing i 5 Ditsetion G Baltam Sty Height A%z
Epaoing In ¥ Diraction B - Cormtam S Dt |
f= Cuglom Gild Spacing Urits
Girld Lkl .. | E dit Gind. . | [rem =]
add Stivctural Objects
:._l H—= T'.I_H_IJT 8 i | = T T
} ilp = o l =1 [ ESEiSET|([EERER
T——H— [ p— p— 1 o T e T | EEEESERE ] H
Shael Dok Staggered Flat Slak Flat Slak with weallle Slab Tiio Wiy of Grid Only
Trass Perimeter Beams Ribbed Slab
0k, Cancel |

Figure V.2.3 : Définition de dimensions pour la grille horizontale et nombre et la hauteur
des étages.

e. Modification des grilles prédéfinis : On procédera a la modification des longueurs des
trames et des hauteurs d’étage, On clique sur (Custom grid spacing puis Edit Grid)
On introduit les distances cumulées puis on clique sur ok.

Define Grid Data ]
Edit | Format
# Grid D ata
GidID | Spacing | Line Twpe | Wisibilty | Bubble Loc. | Grid Color «
1 2 390 Frimary Show Top
2 B 3.80 Frimary Show Top
3 C .20 Primary Show Top ]
4 O 3.80 Prirnary Shows Top ]
5 E =1} Prirnary Shows Top ]
3 F 0 Primary Shows Top ]
7
8
k]
10 R4l Urits
¥ Grid D ata Khm s
GidID | Spacing | Line Type | ‘isibiity [ Bubble Loc. | Grid Color Display Grids a5
1 B.50 Frirary Shaw Left £ Didinates & Spacing
2 5.60 Frimary Show Left
3 5,50 Prirnary Show Let ) L
4 Primary Show Left I [~ Hide &ll Grid Lines

[T Glue to Grid Lines

Bubble Size  |1.25

Feset to Default Color |

oo | || | =

e
L

ok Cancel |

Figure V.2.4 : Introduction des distances selon x-x et y-y.
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Apres validation de I'exemple on aura deux fenétres représentant la structure, I'une en
3D l'autre en 2D suivant I'un des plans : X-Y, X-Z, Y-Z.

P Gy« ST0EYYE - Dleverwn 1216

Figure V.2.5 : Les lignes de grille de la structure.
Deuxiéme étapes
La deuxieme étape consiste a la définition des propriétés mécaniques des matériaux en
L’occurrence, I'acier et le béton.
On clique sur Define—~Material proprietes nous sélections le matériau CONC et on clique

sur Modify /Show Material, et on apporte les modifications inscrites dans la figure
Suivante :

I'Material Property Data

Display Color

Material Name

Type of Material

{* |sotropic " Drthotropic

Analysis Property Data

Calor

Type of Design

Design Concrete

Design Property Data [&CI 318-05/IBC 2003)

Tam—
—
[32164200.
o
[3.300E-08

113401750,

Specified Conc Comp Strength, f'c |25000.
1400000

[400000]

Mass per unit Volume

Weight per unit Yolume Bending Reinf. Yield Stress, fy
Modulus of Elasticity Shear Reinf. Yield Stress, fys
Poisson's Ratio ™ Lightweight Concrete
Coeff of Thermal Expansion Shear Strength Reduc. Factor |

Shear Modulus

| OK

Cancel ]

Figure V.2.6 : Définition des propriétés du matériau CONC (Béton).
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Troisieme étapes

La troisiéme étape consiste a 'affection des propriétés géométriques des éléments
(Poutre, poteaux, corps creux, dalle pleine, voile...).
Définition des différents éléments

- Les éléments barres (poutres et poteaux)

Nous choisissons le menu Define Frame sections, Ou bien on clique sur I'icone T
—IcOne properties on sélection tout delete property— Icone click to On clique sur

Add Rectangular—!'icone Reinforcement ouvre une fenétre qui permet de spécifier les
propriétés des barres d’armatures.

Exemples

A. Poutres

i~ Design Type

" Column (¢ Beam

i~ Concrete Cover to Rebar Center -

Section Name PP ‘ Top [0.025
Properties Property Moﬂiﬁers Material 7 1 Bottom [0 025
Section Properties... | Set Modifiers... | CONC | =
; I i~ Reinforcement Overrides for Ductile Beams
Dimensions i Left Right
Depth (t3) 0,45 MRS * ID lEl l‘
[ op
Width (12) 025 |
Bottom |0 I[i]
L 2R B J
Concrete ‘
T s
0K I Cancel
0K I Cancel

Figure V.2.7 : Définition des poutres.
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B. Poteaux

Section Name
~Properties r~ Properiy Modiers — - =
Sechon Propedies... I ConC ']
-Di 3
Degth (3]
widh {12]
- Concrete
oo D e’ [

~Design Typ
[of :

i~ Configuration of Reinforcement

(¢ Rectangular " Circular

~ Lateral Reinforcement
« Ties C Spira

— Rectangular Reinforcement

Cover to Rebar Center IU.UZ5
MNumber of Bars in 3-dir |3
MNumber of Bars in 2-dir |3

Bar Size #3 -
Corner Bar Size #3 v
i~ Check/Design —

" Reinforcement to be Checked
(¢ Reinforcement to be Designed

0K I Cancel

Figure V.2.8 : Définition des poteaux.
- les éléments plaques (corps creux, voile et dalle pleine)

Apres avoir fini de modéliser les éléments barres (poutres, poteaux) nous allons passer
aux éléments plaques (corps creux, voile et dalle pleine).
Les caractéristiques géométriques des planchers en corps creux, des dalles pleines et

des voiles sont définies dans la boite de dialogue intitulée Define wall/slab, ou bien on

clique surl'icone

~ Sections —

~ Click to: -

cc
DP

| 4dd New wall |

Modify/Show Section... |
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cords creux

voiles

Section Mame I\-"DILE25

b aterial ICDNC vI
— Thickness

kembrane ID.25

Bending ID.25

Shelf ¢ Membrane " Plate
[ Thick Plate

Dalle pleine
Section Mame OF
4 atenial ICDNC VI
r~ Thickne:
tembrane ID.‘I 5
Bending ID.'I )
— Type

" Shel ¢ Membrane & Plate
™ Thick Plate

Section Mame IE

M aterial I CONC hd l
r Thickne:

Membrane ID.D4

Bending IEI.U4
— Tupe

" Shel & Membrane ¢ Plate

™ Thick Plate
— Load Distribution

v Use Special One*w/ay Load Distribution

— Load Distribution

SetModifiers...l Dizplay Color -
0K I Cancel |

I~ Usze Special One-*#fay Load Distribution

— Load Distribution
™ Use Special One-way Load Distibution

Set Madifiers.. | Display Color [l
ak. I Cancel I

SetModifiers...I Dizplay Color .
ak. I Cancel |

Figure V.2.9 : Définition corps creux, voile et dalle pleine.

Quatriémes étapes : Dessin du modéle

Apres avoir définir tous les parametres du batiment on dessine en utilisant soit le
Menu draw, soit les icones de 'interface du logiciel a la barre flottante situé a droite.
Pointeur utilisé pour une sélection d’élément en cliquant dessus ou par la fenétre de

sélections suivantes :

Sert a dessiner un élément Frame (Poutre ou poteau).

X
L7
] Sert a dessiner le corps creux et la dalle pleine.
B2l

} Sert a dessiner les voiles.
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a/Poutres

On clique sur ™ puis on choisit la section de la poutre par exemple les poutres
principales PP (25x45) et on sélectionne les Grid lignes que portent nos éléments.

Type of Line Frame
Property PP25x45
Moment Releases Continuous
Plan Dffset Normal 0.

Figure V.2.10 : Affectation des poutres.

b/poteaux

Property POTS<50
Moment Releases Continuous
Angle
Plan Offset X
Plan Offset Y

Figure V.2.11 : Affectation des poteaux.

c/corps creux et dalle pleine

On clique sur |E| puis on choisit CC ou DP et on sélectionne les Grid lignes que portent
nos éléments.

Property Property

Local Axis Local Axis

Figure V.2.12 : Affectation de corps creux et dalles pleines.
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d/les voiles

On clique sur |— puis on choisit VT et on sélectionne les Grid lignes qui portent le

voile

Type of Area Pier

Property YT
Plan Offset Normal 0.
Auto Pier/Spandrel IDs? Mo
Drawing Control Fixed Length <L>
Fixed Length 25

T . —
Figure V.2.13 : Affectation des voiles.
Cinquieme étape : Définition des charges

Avant de charger la structure il faut d’abord définir les charges appliquées a la structure
modélisée.

a/charges statiques (G et Q)

La structure est soumise a des charges permanentes G, et a des surcharges d’exploitation

Q. pour les définir on clique sur Define — Static Load Cases, ou bien on clique sur i
On multiplie fois le coefficient interne poids propre.
- Charges permanentes

Load Name (nom de la charge) : G
Type : DEAD (permanente)
Self weight multiplier (Coefficient interne poids propre) : 1

- Surcharges d’exploitation

Load Name (Nom de la charge): Q
Type : LIVE (exploitation).
Self weight multiplier (Coefficient interne poids propre) : 0

¥ \Wieight ko

Vikohe Latauel L AddNewiond |
=] ! - ModtLost |
_ Pt —
0 é
__ Deleislosd |

o]

Cancat |

Figure V.2.14 : Définition des charges statique.

Page 150



Chapitre V Modélisation et vérification selon les exigences du RPA

Charges statiques pour les éléments surfaciques

Pour introduire ces charges il faut:
- Sélectionner le ou les éléments surfaciques en question (Dalles pleines, plancher
en corps creux ...).
-Choisir le cas de charge.
-Introduire l'intensité des charges (G et/ou Q).
Pour l'introduction d'une charge répartie la procédure a suivre est :
On clique sur Assign puis Shell/Area Loads puis Uniform Par la suite, il faut
introduire le type de charges (Permanente G ou d’exploitation Q, force ou moment), son
intensité et sa direction.

b/Charges dynamiques (Sismiques)

13

L’introduction du chargement dynamique (Sismique) passe par trois principales étapes

Sy B
Lo e
' o
J
4

Le spectre de réponse est définie grace a I'application RPAEXE e

externe qui permet d’établir ce spectre sous forme de graphique ou de fichier Text en
fonction des différents parametres de la structure (Zone, groupe d’usage, coefficient de
comportement, Facteur de qualité Q, Remplissage et Site I'implantation).

Apres avoir été établie, le spectre de réponse est enregistré sous forme de fichier Text

1. Définition du spectre de réponse

pour étre importé dans ETABS par la suite.

W Paraenives BT
: Fichwer Aide

Graph du spectre i Text |

024

4

(2.690:0,062 )

Ceoupe dusage

- :I:\. B I FrAGEBE C2 3

!?omquts Autostables avec mnphs:j

Coeff comportement |

Facteur de quakité Q- 120 t] Remplissage ,Dm:r ~|
|

| “Site

™ S5 Sate Rocheu

(" 82: Site Ferme

=

& 85 Sate Meuble
(" 84 Site Trés Meuble

Figure V.2.15

: Le spectre de réponse.
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2. Introduction du spectre

L’introduction du spectre de réponse dans ETABS se fait b= suivant le

cheminement suivant : Define —Response Spectrum Functions ou grace a I'icone
tel que les étapes a suivre sont les suivantes :

Function Dampirg Rao
Function Name |APS200 {008
Furchon Fle Values we
Fie Nams JL‘!”'S_] " Fraquency v Yabe
e sy I )
r. waness o conguterhdeskopupa(0 ad p PR
~Response Spectra—— 1~ Choose Function Type to Add—— P el e :’n—
I Spectrum from File LI ’
- Click to: I
7 Camest o User Debned View Fie
Add New Function.. - | ==
Furcson Giaph
Mo |

Display Grach | {2203 _ 003 )
Conc

Figure V.2.16 : Définition du spectre.

3. Définir la charge sismique

Le séisme est défini par deux composantes horizontales suivant les axes X et Y,
L’introduction de ces composantes se fait comme suit Define —Response Spectrum
Cases. Ou avecl'icone [~/ tel que les étapes a suivre sont les suivantes :
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~Spectra———————— [~ Click to:

Madify/Shaw Spectium |

Delete Spectium I

0K |
Cancel |

EhI"'a'.e-snplt:nr--n;e gpedmm

Response SPECt_mm Case Data#—

Spectrum Case Mame IE-‘X\'

— Structural and Function D amping
Damping IEI.I:IEE

— Modal Combination
= COQC i~ SRSS ABS i GMC

f1 I 2 I
— Directional Combination

i+ SRSS

i ABS Orthogonal SF I

i taodified SRSS [Chinese]

Spectrum Casze Name

— Structural and Function D'amping
Cramping ID.DEIE

— Modal Combination
= COC i SRSS T ABS i GMC

f I 2 I
— Directional Combination

+ SRSS

i ABRS Orthogonal SF I

" Modified SBSS [Chinese)

— Input Response Spectra

— lnput Responze Spectra
Direction Function Scale Factor

Drirection Function Scale Factor
u1  |RPazo0z ~|  [1o i ~ |
vz | =1 | uz |RPezooz | |10
uz | =l | uz | = |
E=citation angle ID- E scitation angle ID-
— Eccentricity — Eccentricity
Ecc. Ratio [All Diaph. ] 0.05 Ecc. Ratio (Al Diaph.) 0.05

Owerride Diaph. Eccen. Override. .. I
(0] I Cancel I

Override Diaph. Eccen. Override. .. I
Cancel |

Figure V.2.17 : Définir la charge sismique.
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Sixiéme étape : Combinaisons de charges

[l faut introduire les combinaisons de charges a I'ELU et I'ELS, les combinaisons de
RPA99 version 2003 (Art 5.2) et la combinaison poids de I'article de RPA99 version 2003
(Art4.2.3).

Combinaisons aux états limites
ELU: 1.35G + 1.5Q.
ELS: G + Q.
Etla combinaison poids : G + 0.2Q
Combinaisons accidentelles du RPA :
GQE:G+ Q+E.
08GE :0.8G + E.

Pour ce faire, il faut suivre le cheminement suivant : Define —»Load combinations —»Add
New Combo. Ou bien ou en utilisant I'icone DL

Loadl Conbinstion Nens

PO Lot Do Tige

5 P T Ouduow Canilme s 0

.:', Ceca K rm Soubi Fadda
¥ Tveslats GStstzlose > |16

X DM

DR R £

Figure V.2.18 : Création des combinaisons.
Septiéme étape : Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes)
1. Appuis

La méthode pour définir le type d’appuis (Appui libre, simple, double ou encastrement)

est la suivante : On clique sur Assign — Joint/Point—Restraints (Supports) ou bien l'icone %

Resrawts v Goddd Dheciom

¥ owelsten ® W Hntahee st X
b Tiucclshen v W Hamee st v
W Tuowlsten 2 v Rotor pocut 2

Focr Haelinds

ke e ] = |
g Coucw

Figure V.2.19 : Encastrement des appuis.
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Remarque

Tous les nceuds au niveau de la base doivent étre encastrés (Liaison entre les fondations
et les poteaux, voiles ...).

2. Diaphragme

Avant de définir le diaphragme, I'utilisateur doit d’abord spécifier la source de la masse
« Mass source » pour se faire, la méthode utiliser est la suivante : on clique sur Define
puis Mass Source ou en utilisantl'icone  a?.

Les plancher sont modélisés comme infiniment rigides, on doit relier tous les nceuds
d’'un méme plancher a leurs nceuds maitres de telle sorte qu'’ils puissent former un
diaphragme, ceci a pour effet de réduire le nombre d’équations a résoudre par le logiciel.
On sélectionne tout le premier plancher puis on clique sur Assign —Joint/ point
—Diaphragm ou bien on clique directement sue l'icone e

Sk S Diiapdamgn

HodwShon Jispraagn

D stm Dinri sy

Nk
_Camd |

[T Doezanosct hoen A Dagheagre

Figure V.2.20 : diaphragme de chaque plancher.
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Apres avoir réalisé toutes ces étapes, on obtient la vue en 3D ci-dessous :

Figure V.2.21 : Schéma de la structure en 3D.

Huitiéme étape : L’analyse dynamique et Visualisation des résultats

a.l'analyse

Avant de lancer I'analyse, il y’a lieu de spécifier le nombre de modes, pour se faire,
l'utilisateur doit suivre le cheminement suivant : Analyze —Set Analysis Options —Set
Dynamic Parameters ensuite entrer le nombre de modes dans la case « Number of Modes
». Aussi, dans la boite de dialogue « Analysis Options » cocher « Full 3D » pour une
analyse en trois dimensions et « Include P-Delta » pour I'analyse du second ordre P-
Delta. Pour vérifier le model, l'utilisateur doit procéder de la maniére suivante Analyze
puis Check Model cocher toutes les cases avant de cliquer sur OK.

Le lancement de I'analyse se fait dans Analyze—Run Analysis, a I'aide de I'icone

Run Analysis + ouavec la touche F5 du clavier.
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b. Visualisation des résultats
- Période et participation modale

Dans la fenétre Display—show tables, on clique sur Modal Information et on sélectionne
la combinaison « Modal ».

Choose Tables for Display L

Edit

=01 MODEL DEFINITION [0 of 66 tables selected) i
#-[] Building Data Select Load Cases...
#-0] Property Definitions 2 of 2 Loads Selected
#-0 Load Definitions

#-[] Point Assignments Load Caszes/Combos [Results]

Bil] Frame Aszzignments Select Cazes/Combos. ..
#-[] Area Assignments 2 of 13 Loads Selected

#-0 Input Design Data
&0 Design Dverwrites Modity/Show Options. .
B;!--D Options/Preferences Data

#-0 Miscellaneous D ata Options

5-E AMALYSIS RESULTS (1 of 27 tables selected) ol

8- Displacements
#-[] Reactions

&-E Modal Information
&[0 Building Modes Select Qutput
&-B Building Modal Information

. b odal Participation Factors

;b odal Participating Mass Ratios Eelect ed Sets

: Modal Load Participation R atios 08GMEX Combo n IE 2ve Named Set...
. Responze Spectum Accelerations 08GMEY Combo

. Responze Spectrum Modal Amplitudes oK. _!

. Responze Spectrum Base Reactions
8- Building Dutput

8-0 Frame Output

8- Area Output

8- Wall Dutput

-0 Objects and Elements 0 Static Load

Clear Al

Ok
Cancel

Figure V.2.22 : Choix des tableaux a afficher.

- Déformée de la structure
On appuie sur I'icone Show Deformed Shape {f eton sélectionne une combinaison
d’actions.

- Diagramme des efforts internes
Pour avoir les diagrammes des efforts internes, on se positionne sur un portique et on

sélectionne Show Member forces/Stresses Diagram =} dans le menu Display
-  Efforts internes dans les éléments barres

a. Lespoutres
Pour extraire les efforts max, on commence par sélectionner les poutres par
Select puis By Frame Section on sélectionne les poutres OK.
On clique sur: Display —Show Tables —Select Case/comb (ELU+ 8RPA)
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Dans Elément Frame Output on sélectionne Frame Forces (Efforts dans les barres), on
coche Beam Force, puis on clique sur OK.

b. Les poteaux
Pour extraire la valeur des efforts dans les poteaux, on sélectionne ces derniers et on
suit les mémes étapes que pour les poutres.

c. Efforts internes dans les voiles
Pour extraire les contraintes dans les voiles, Dans Area Output on clique sur « Area
forces and Stresses » et on sélectionne une combinaison d’actions.

d. Déplacements
Pour extraire les déplacements sous formes de tableaux, on sélectionne tout le plancher
Select All puis on clique sur Display Show Table— Displacements Displacements Data,
puis on coche Diaphragm CM Displacement.
Pour une meilleure visualisation on exporte le tableau sur Excel. La colonne Ux
correspond au sens xx, et Uy au sens yy.

e. Efforttranchant
Pour extraire les efforts a la base (fondations) on clique sur Display—Show Table
—Modal Information— Building Modal Information On coche Reponse Spectrum
Base Reactions
Ensuite dans Select Cases/comb on choisit RPA spectraet on clique sur OK
On sélectionne dans les résultats All F1 correspond au Vx dynamique et All F2
correspond au Vy dynamique.

f. Le poids total de la structure Wt
Display —show table— Select Case/comb (poids) —Building Output
—Building Output— Story Shears et on clique sur: OK

g. Les centres de masse et les centres de rigidité pour les différents étages
Display Show Table —Building Output on coche Center Mass Rigidity— OK

h. Efforts normaux pour les poteaux :
Select —»By Frame Sections Pot RDC Display Show Table Select Case/Comb
(8RPA) Frame Output Frame Force Culumn Force.

i. L’effet P-Delta
Display — show table— select case/comb— poids —» building output story shears -
Edit— copy entire table — coller dans Excel - filterer

V.3 Vérifications selon les exigences du RPA

Avant de passer au ferraillage de la structure le reglement parasismique algérien exige
de faire les vérifications suivantes :
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- Pourcentage de masse participante ;

- Vérification de l'effort tranchant a la base ;

- Vérification au reversement ;

- Vérification de I'effort normal réduit ;

- Vérification de I'excentricité ;

- Vérification des déplacements inter étages ;

- Vérification des effets du second ordre (I'effet P-A).

V.3.1 Pourcentage de masse participante

Le nombre de modes de vibration a retenir dans chaque direction d’excitation est tel que

la somme des masses effectué soit égale a 90% au moins de la masse totale.
Tableau V.1 : périodes et participations massiques.

Mode Period [ uy iz SumUX SumlY SumUZ RX RY RZ
1 0.520578 67.9135 0.0000 0.0000 67.9135 0.0000 0.0000 0.0000 52.4404 42277
2 0.870675 0.0000 720348 0.0000 67.9135 720346 0.0000 58.5047 0.0000 0.0000
3 0.761658 47286 0.0000 0.0000 726422 720545 0.0000 0.0000 6.3163 68.7106
4 0.248191 0.0000 528682 0.0000 126422 81.3438 0.0000 0.5052 0.0000 0.0000
5 0.224671 16.1632 0.0000 0.0000 86.8053 81.3438 0.0000 0.0000 0827 0.0024
] 0.204215 0.0689 0.0000 0.0000 88.8743 81.3438 0.0000 0.0000 0.0157 12.7462
7 0.156300 0.0000 94574 0.0000 8.8743 50.8012 0.0000 06221 0.0000 0.0000
8 0.128959 sk 0.0000 0.0000 £9.0869 50.8012 0.0000 0.0000 00102 51547
] 0.035190 3.3656 0.0000 0.0000 84,4525 50.8012 0.0000 0.0000 0273 0.2557
10 0.091418 0.0000 0.1283 0.0000 84,4525 50.9295 0.0000 0.0008 0.0000 0.0000
1 0.065095 0.0000 4.9688 0.0000 84,4525 558684 0.0000 0.1987 0.0000 0.0008
12 0.065768 01519 0.0005 0.0000 546044 55.8590 0.0000 0.0000 0.0042 4.5007

On constater du tableau ci-dessus dans notre cas le pourcentage de la participation

massique a atteint les 90% dans le mode 9.

- Le premier mode de vibration est une translation avec une mobilisation de masse de
67.91%;

- Le deuxieme mode de vibration est une translation avec une mobilisation de masse
de 72.05% ;

- Le troisieme mode de vibration est une torsion.

V.3.2 Vérification de I'effort tranchant a la base (résultante des forces sismiques de
calcul) RPA99 modifiée 2003 (Art 4.2.3)

La résultante des forces sismiques a la base obtenue par combinaison des valeurs

modales ne doit pas étre inférieure a 80 % de la résultante des forces sismiques

déterminée par la méthode statique équivalente, autrement dit: Vt > 0.8 X V

Avec:
_ AXDXQ

V=——xWw Formule (4.1) de I' RPA99 modifiée 2003 (I'Art.4.2.3).

A : coefficient d’accélération de zone ;

D : facteur d’amplification dynamique ;

R : coefficient de comportement global de la structure ;
Q : facteur de qualité ;

W : poids total de la structure.
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- Calcul du facteur de qualité (Q)

Le facteur de qualité de la structure est en fonction :

a) Larégularité en plan et en élévation ;

b) Conditions minimales sur les files du Contreventement ;

¢) Redondance et de la géométrie des éléments qui la constituent.
Il est calculé par la formule suivante :

Q=1+Xp, Formule (4.4) de I’ RPA99 modifiée 2003 (I'Art.4.2.3).

Avec: p,: pénalité a retenir selon que le critere de qualité g est satisfait ou non.

Les valeurs des pénalités sont résumées dans le tableau ci-dessous :
Sens X-X
Tableau V.2 : valeurs des pénalités Pq Sens longitudinal.

Critére q Observation pénalité
Régularité en plan CV 0
Régularité en élévation Cv 0
Conditions minimales sur les files du Contreventement CV 0
Redondance en plan (0% 0
somme 0
Q=1+ Z Pq 1

Sens Y-Y
Tableau V. 3 : valeurs des pénalités Pq Sens transversal.
Critére q Observation pénalité
Régularité en plan CNV 0.5
Régularité en élévation CV 0
Conditions minimales sur les files du Contreventement CV 0
Redondance en plan CV 0
somme 0
Q=1+ Z Pq 1.05
Remarque

D’ou la valeur de Q a introduire dans le spectre de réponse est la plus défavorable
Qui est: Q =1,05.
Pour calculer le facteur d’amplification dynamique D, il faut d’abord calculer la période
fondamentale qui correspond a la petite des valeurs obtenue par les formules (4-6) et
(4-7) de I’ RPA99 modifiée 2003 (I'Art.4.2.3).
. 2 0.09 x hy
Tempirique =mn <CThN: T)

Cr = 0.075; hy = 31.9 = Toppirique = 0.612
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D

L’article 4.2.4 du RPA postule que : les valeurs de T, calculer a partir des formules de
RAYLEIGU ou des méthodes numérique ne doivent pas dépasser celles estimées a partir
des formules empiriques appropriées de plus de 30%

1.3 X Tempirique = 0.796 < T cqicur = 0.920

DoncT = 1.3 X Tempirique = 0-796
- Calcul du facteur d’amplification dynamique D

251  O0<T<T;
=< 2.51n(T2/T)%/3 T:<T<3.0s Formule (4.2) de !’ RPA99 modifiée 2003 (I'Art.4.2.3).
2.5n(T2/3.0)2/3 (3.0/T)>/3  T=3.0s

T2 : période caractéristique, associée a la catégorie du site et donnée par le tableau 4.7
de RPA T2(S3)=0,5S
7 : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule:

nN=y7/(2 +§)) = 0.7 Formule (4-3) RPA99 modifiée 2003.

€ (%) est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du
type de structure et de 'importance remplissage (Tableau 4.3 RPA99V2003).

Avec: & =10%

n=0.764 = 0.7 ......... .Condition vérifiée.

Nous avons : T2 < T = 0.796 < 3 s donc :2.5n(-2)%/* = D = 1.40-

- Coefficient d'accélération de zone A

A =0, 15 (la zone Ila et Groupe d’usage 2).

- Calcul du poids total de la structure (W)

W est égal a la somme des poids W; calculés a chaque niveau (i)
W=XW; Avec:W; = Wg;; + Wy,

W;: Le poids de niveau i revenant a la charge permanente ;

Wpi: Le poids de niveau i revenant a la charge d’exploitation ;

[: Coefficient de pondération fonction de la nature et de la durée de la charge
d’exploitation et donné par le tableau (4-5 du RPA99).

Dans notre cas et pour un batiment a usage habitation : $=0,20.

Le poids total de la structure est tiré du logiciel : Wy = 33860.16 KN

- Coefficient de comportement global de la structure R
R = 3,5 contreventement par voile porteur (Chapitre IV contreventement)

On aura ainsi la force sismique a la base :

- 0.15 X 1.40 x 1
x 3.5

% (33860.16) = 2031.61KN.
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~ 0.15x1.40 X 1.05

= 3.5

X (33860.16) = 2133.19KN.

L’effort tranchant a la base (déterminer du logiciel ETABS)
Tableau V.4 : L’effort tranchant a la base.

Spectre Vix (KN) Vty (KN) Mx (KN.m) My (KN.m)
Ex 2379.34 0.25 1.955 47098.047
Ey 0.25 2480.74 50204.101 2.43

V., =2031.61KN > 80%V;, = 1903.472KN = condition verifiée.
V, = 2133.19KN > 80%V;, = 1984.592KN = condition verifiée.

V.3.3 Vérification de I'effort normal réduit RPA99 modifiée 2003 (I'Art.7.4.3)

Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitations d’ensemble
dues au séisme, |'effort normal de compression de calcul est limité par la condition
suivante :
Ng
V = ——
B X feog

Avec:

Ng4 : Effort normal maximal ;

B, : Section du poteau ;
f.og : Résistance caractéristique du béton.

Les résultats sont donnés par le tableau suivant :
Tableau V.5 : vérification de L’effort normal réduit.

Zone section N(KN) v Observation

Zonel 50 x 50 1839.15 0.294 condition verifiée

V.3.4 Vérification de I'excentricité (Effet de la torsion d’axe vertical)
RPA99 modifiée 2003 (I'Art.4.2.7)
Pour toutes les structures comprenant des planchers ou diaphragmes horizontaux rigides dans

leur plan, on supposera qu’a chaque direction, la résultante des forces horizontales a une
excentricité par rapport au centre de torsion égale a la plus grande des deux valeurs
d) 5 % de la plus grande dimension du batiment a ce niveau (cette excentricite doit étre
prise de part et d’autre du centre de torsion).
e) Excentricité théorique résultant des plans.
Excentricité théorique

ex = |Xcm — Xcrl

ey = |Yem — Yerl

Excentricité accidentelle

L’excentricité exigée par RPA99 modifiée 2003 est égale a 5% de la plus grande

dimension du batiment :
€x(accid)= 0.05Lx=0.05%x22=11m
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ey (acciay= 0.05 Ly = 0.05 x 19.9 = 0.995m

On doit vérifier que: [CM — CR | < 5% L

Tableau V.6 : vérification I'’excentricité.

Centre de Centre de Excentricité Excentricité
masse torsion théorique accidentelle Observation

étage XCM YCM XCR YCR €x ey ex(acc ey(accid)
Sous-sol 9.3 8.808 | 9.3 | 8.622 0 0.186 1.1 0.995 Condition vérifiée

RDC 9.258 | 8.885 | 9.3 | 8.41 | -0.042 | 0.475 1.1 0.995 Condition vérifiée
ETAGE1 9.3 8.389 | 9.3 | 8.161 0 0.228 1.1 0.995 Condition vérifiée
ETAGE2 9.3 8.399 | 9.3 | 7.948 0 0.451 1.1 0.995 Condition vérifiée
ETAGE3 9.3 8.407 | 9.3 | 7.775 0 0.632 1.1 0.995 Condition vérifiée
ETAGE4 9.3 8.407 | 9.3 | 7.635 0 0.772 1.1 0.995 Condition vérifiée
ETAGES 9.3 8.416 | 9.3 | 7.536 0 0.88 1.1 0.995 Condition vérifiée
ETAGE6 9.3 8.458 | 9.3 | 7.485 0 0.973 1.1 0.995 Condition vérifiée
Attique 9.3 8.347 | 9.3 | 7.625 0 0.722 1.1 0.995 Condition vérifiée
terrasse 9.3 8.424 | 9.3 | 8.311 0 0.113 1.1 0.995 Condition vérifiée

V.3.6 Vérification des déplacements (justification vis-a-vis des déformations)

RPA99 modifiée 2003 ('Art.5.10)

D’apres le RPA 99 (art 5.10), les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport
aux étages qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur d’étage.
Le déplacement horizontal a chaque niveau "k" de la structure est calculé comme suit :

8K=RX8eK

Avec:

Formule (4.43) de I’ RPA99 modifiée 2003 (I'Art.4.42).

6k: déplacement du aux forces sismique. Fi (y compris I'effet de torsion)

R : Coefficient de comportement.

Le déplacement relatif au niveau "k" par rapport au niveau "k-1" est égal a

Ax=08x-6k-1

Formule (4.20) de I’ RPA99 modifiée 2003 (I'Art.4.42).
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Tableau V.7 : Vérification des déplacements dans le sens longitudinal.

Niveaux Serx R | 8;(m) Ay (m) Ar=1% h, Observation
terrasse 0.0317 | 3.5 | 0.11095 0.0105 0.028 Condition vérifiée
Attique 0.0287 | 3.5 | 0.10045 0.0112 0.0306 Condition vérifiée
ETAGE6 0.0255 | 3.5 | 0.08925 0.01225 0.0306 Condition vérifiée
ETAGES 0.022 | 35 0.077 0.0126 0.0306 Condition vérifiée
ETAGE4 0.0184 | 3.5 0.0644 0.0133 0.0306 Condition vérifiée
ETAGE3 0.0146 | 3.5 0.0511 0.01295 0.0306 Condition vérifiée
ETAGE2 0.0109 | 3.5 | 0.03815 0.01225 0.0306 Condition vérifiée
ETAGE1 0.0074 | 3.5 0.0259 0.01085 0.0306 Condition vérifiée
RDC 0.0043 | 3.5 | 0.01505 0.0091 0.0306 Condition vérifiée
Sous-sol 0.0017 | 3.5 | 0.00595 0.00595 0.0462 Condition vérifiée
Tableau V.8 : Vérification des déplacements dans le sens transversal.
Niveaux Seky R | 8,(m) Ay (m) A,=1% h, Observation
terrasse 0.0288 | 3.5 0.1008 0.0042 0.028 Condition vérifiée
Attique 0.0276 | 3.5 0.0966 0.0112 0.0306 Condition vérifiée
ETAGE6 0.0244 | 3.5 0.0854 0.0119 0.0306 Condition vérifiée
ETAGE5S 0.021 | 3.5 0.0735 0.0126 0.0306 Condition vérifiée
ETAGE4 0.0174 | 3.5 0.0609 0.0126 0.0306 Condition vérifiée
ETAGE3 0.0138 | 3.5 0.0483 0.01225 0.0306 Condition vérifiée
ETAGE2 0.0103 | 3.5 | 0.03605 0.0119 0.0306 Condition vérifiée
ETAGE1 0.0069 | 3.5 | 0.02415 0.0105 0.0306 Condition vérifiée
RDC 0.0039 | 3.5 | 0.01365 0.00805 0.0306 Condition vérifiée
Sous-sol 0.0016 | 3.5 0.0056 0.0056 0.0462 Condition vérifiée

V.3.7 Vérification de I'effet P — A RPA99 modifiée 2003 (I'Art.5.9)

D’apres le RPA Les effets de deuxieme ordre (ou I'effet de P-A) peuvent étre négligés
dans le cas des batiments si la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux :

0 = X% — 10

kXhg
Avec:

Formule (5.9) de I’ RPA99 modifiée 2003 (I’Art 5.9).

Pk : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du
niveau « k » calculés suivant le formule ci-apres :

n
Pe Y (Wyi + fwg)
1=k

Vk: effort tranchant d’étage au niveau « k ».
Ak: déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 » en considérant la
combinaison (G+Q+E).

hk: hauteur de I'étage « k ».
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Tableau V.9 : Vérification de I'effet P — A .
Sens X-X Sens Y-Y
Niveaux Py X A’; hg X V’; VI, Py X A’; hg X V'; l9y Observation
terrasse | 32.876 657.931 | 0.05 32.876 657.931 0.05 Condition vérifiée
Attique 82.634 | 1076.447 | 0.077 | 80.273 |1076.447 | 0.075 | Condition vérifiée
ETAGE6 | 133.294 | 1611.886 | 0.083 | 133.294 | 1611.886 | 0.083 | Condition vérifiée
ETAGES | 191.682 | 2189.552 | 0.088 | 181.593 | 2189.552 | 0.083 | Condition vérifiée
ETAGE4 | 236.278 | 2821.228 | 0.084 | 223.506 | 2821.228 | 0.079 | Condition vérifiée
ETAGE3 | 270.782 | 3501.742 | 0.077 | 263.045 | 3501.742 | 0.075 | Condition vérifiée
ETAGE2 | 281.708 | 4199.391 | 0.067 | 272.621 |4199.391 | 0.065 | Condition vérifiée
ETAGE1 | 269.901 | 4908.760 | 0.055 | 238.758 | 4908.76 0.049 | Condition vérifiée
RDC 201.468 | 8496.873 | 0.024 | 189.617 | 8496.873 | 0.022 | Condition vérifiée

Sous-sol | 32.876 657.931 | 0.05 32.876 657.931 0.05 Condition vérifiée

Conclusion

Toutes les exigences du I’RPA sont vérifiées, alors on peut passer au ferraillage des
éléments structuraux.
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Introduction

La superstructure est la partie supérieure du batiment, située au-dessus du sol, elle
est constituée de I'ensemble des éléments de contreventement : les portiques (poteaux -
poutres) et les voiles, ces élément sont réalisés en béton armé, leur role est d’assurer la
résistance et la stabilité de la structure avant et apres le séisme, cependant ces derniers
doivent étre bien armés et bien disposés de telle sorte qu’ils puissent supporter et
reprendre tout genres de sollicitations.

V1.1 Ferraillage des poteaux

Les poteaux seront calculés en flexion composée .Chaque poteau est soumis a un effort
normal N eta deux moments fléchissant M, et M,,.

Avec:

M, : Moment du poteau dans le sens longitudinal ;

M,, : Moment du poteau dans le sens transversal.

A

o M
= Y

Figure V1.1.1 : Les moments dans les poteaux.

Les caractéristiques mécaniques des matériaux utilisés dans la conception de notre
structure sont citées dans le tableau suivant :

Tableau VI.1.1 : Caractéristiques mécanique des matériaux.

Béton Acier
Situations
Vs ch8[MPa] fbu[MPa] Vs Fe[MPa] O'S[MP(I]
Durable 1.5 25 14.2 1.15 400 348
Accidentelle 1.15 25 18.48 1 400 400
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VI.1.1 Les efforts internes dans les poteaux

Les calculs se font en tenant compte de trois types de sollicitations :

-effort normal maximal (Ny,x) et moment correspondant(Mcgrrespondant) ;

-effort normal minimal (N,,;, ) et le moment correspondant (Mcorrespondam);
-moment fléchissant maximal(My,y) et I'effort normal correspondant(Ncorrespondant)-

En fonction du type de sollicitations, nous distinguons les combinaisons suivantes :
- Selon BAEL 91modifiée 99

ELU:1,35G+1,5Q
ELS:G+Q
- Selon le RPA 99/ modifiée2003
G+QtE
0.8GxE
Les valeurs des efforts dans les deux sens sont résumées dans les tableaux ci-dessous :

Tableau VI.1.2 : Efforts internes dans les poteaux dans le sens Longitudinal.

Section des Sollicitations ELU ELS
poteaux (cm?2) Nu(KN) | M,(KN.m) | Ns(KN) | M (KN.m)
Nipax — Meorr -2132.57 0.931 -1550 0.686
50 x 50 Nmin — Mcorr 32.98 15.153 -761.26 30.449
Max — Neorr -634.06 139.215 | -784.77 -45.939
Nmax — Mcorr -1611.4 -0.742 -1171 -0.484
45 x 45 Niin — Mcorr -20.19 8.739 -559.84 9.818
Max — Neorr -480.69 139.132 | -706.09 38.426
Npax — Meorr -1131.61 -2.861 -822.52 -1.975
40 x 40 Nin — Mcorr -40.17 9.809 -222.46 11.819
M ax — Neorr -304.69 126.305 | -365.44 42.09
Npax — Meorr -450.88 -4.55 -328.42 -3.168
35 x 35 Nmin — Mcorr -45.34 22.532 -124.28 10.181
M ax — Neorr -249.71 91.106 -264.56 32.973
Tableau VI.1.3 : Efforts internes dans les poteaux dans le sens transversal.
Section des Sollicitations ELU ELS
poteaux (cm?) N(KN) | M,(KN.m) | Ns(KN) | M (KN.m)
Nimax — Meorr -2132.57 -0.165 -1550 -0.107
50 x 50 Npin — Meorr 32.98 7.253 -761.23 4.492
M ax — Neorr -1306.77 -91.873 | -1133.86 48.879
Nmax — Meorr -1611.4 -1.295 -1171 -0.987
45 X 45 Npin — Meorr -20.19 50.217 -559.84 -10.329
M ax — Neorr -234.96 97.273 -820.38 -30.556
Npax — Meorr -1131.61 -2.349 -822.52 -1.801
40 X 40 Npin — Meorr -40.17 54.438 -222.46 -13.357
M ax — Neorr -505.48 -84.233 -426.79 -25.829
Npax — Meorr -450.88 -3.849 -328.42 -2.909
35 x 35 Npin — Meorr -45.34 16.749 -124.28 -13.983
Max — Neorr -162.07 71.022 -190.31 -26.141
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Tableau VI.1.4 : Efforts internes dans les poteaux dans le sens transversal.

Niveau Sous-sol et RDC | 1¢r et 2¢meétage | 1er et 2¢meétage | 1°r et 2eme étage
(50 x 50)cm? | (45 X 45)cm? | (40 x 40)cm? | (35 X 35)cm?
Effort tranchant
53.42 64.4 55.7 51.75
(KN)

VI.1.2 Exposé de la méthode de calcul des armatures a 'ELU
Chaque poteau est soumis a un effort de normal N (de compression ou de traction) et a un
moment fléchissant M, nous pouvons avoir I’un des cas suivant :
- section partiellement comprimée(SPC)
- section entiérement comprimée(SEC)
- section entiérement tendue(SET)
Calcul du centre de pression
e = % = Deux cas peuvent se présenter :

a) Section partiellement comprimée (SPC)

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

1) Le centre de pression se trouve a I'extérieur de segment limité par les armatures
(V l'effort normal appliquer, effort de traction ou de compression).

>(z-°)
-—cC
2
2) Le centre de pression se trouve a I'intérieur de segment limité par les armatures
et I'effort normal applique est de compression, et la condition suivante est
vérifiée: N,(d —¢") — My < (0.337h — 0.81¢"). b. h®. fi,,
a-1) Détermination des armatures

- Calcul du moment fictif

Nu R
Mf=M+N h ! ]
f=M+ u(E—C) N ¢C:A .

- Calcul du moment réduit Mu

— Mf —_—) .G d .____________G
b= az g,
Si pp <p = 0392 = SSA (A'=0) A ¢ v

C

Armatures fictives
M

A =—71
I Br.d.og
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Armatures réelles

A= Af il

st

(-) si N : effort de compression.

(+) si N : effort de traction.

Sius > =0.392 = SDA (A’+ 0)
Armatures en flexion simple

M, = w.b.d?. fy

AM = My — M,
Ay = Mg N AM
Br-d.ose  (d—c")og
. AM
NCEFOEN

Armatures en flexion composée
_ !
A=A

Ny
A=A+ —
Ost

b) Section entierement comprimé (SEC)

Ac,t A_

SN P oG

v A_
}

La section est entierement comprimée si :

¢

M
1) eu=N—:<

2) Le centre de pression est situé dans la zone délimitée par les armatures.

N,(d — ¢") = My > (0.337h — 0.81¢"). b. h. f,
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b-1) Détermination des armatures

1°"cas: N,(d — ¢') — M¢ = (0.5h — ¢').b.h.f,, —» S.D.A

My — b. h. fp,(d — 0.5R)

A= ,
Uu(d'_c)

P
Opc

2¢M€cas: N,(d — c¢’) — M¢ < (0.5h — ¢').b.h.f,, —» S.S.A

Nu(d—C’)—Mf

N, —W.b.hfj b.h2.f
:M;A:O avec: P = C/bu
O/gt 0'857_F

0.357+

AI
VI.1.3 Calcul du ferraillage des poteaux

A) les armatures longitudinales

Les recommandations du RPA 2003 pour les armatures longitudinales

D’apres RPA2003(Art.7.4.2.1) les armatures longitudinales doivent étre a haute
adhérence, droites et sans crochets.
Casdela zonell,
Leur pourcentage minimal sera de : 0.8 % en zone I ;
Leur pourcentage maximal sera de :
- 4% en zone courante ;
- 6% en zone de recouvrement.
Les sections des armatures longitudinales relatives aux prescriptions du RPA99/version
2003 sont rapportées dans le tableau suivant :
Tableau VI.1.5 : Sections d’acier minimales et maximales recommandées par le RPA.

Section des Apyin[cm?] Apax[em?] Apaxlem?]
5 (Zone courante) (Zone de recouvrement)
poteaux(em”) 4 "~ 0.8%b.h | A, =4%b.h A, = 6%b.h
(35 x 35) 0.8 49 735
(40 x 40) 12.8 64 96
(45 x 45) 16.2 81 121.5
(50 x 50) 20 100 150
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Exemple de calcul manuel

Poteaux 50 x 50
N = 2132.57KN M = 0.931KN.m

—M—00004< h =0.23
e==0 (2 c)=0.

Ny (d — ') — M; > (0.337h — 0.81¢"). b. h. fyc

Calcul de moment fictif a la flexion simple

h 0.5
M¢=M+ N, (E — c’) = 0.931 + 2132.57 x (7 - 0.02) = M¢ = 491.422KN. m

Vérification de la 1ere condition: N,(d —c¢) — My < (0.337h — 0.81c").b. h. f},
d=h—c=05-0.02=d=0.48m
N,(d — ¢') — My = 2132.57 x (0.48 — 0.02) — 491.422 = 489.560KN.m......... (1)
(0.337h — 0.81c"). b. h. f,,, = (0.337 X 0.5 — 0.81 X 0.02) X 0.5 X 0.5 X 14.2 x 103
(0.337h — 0.81¢"). b. h. f,,, = 540.665KN.m........ ()

(1) < (2) cevevernnnns Condition vérifiée.
Donc la section est partiellement comprimée A, = 0cm?
Calcul deAg;
Mg 491.422 x 10°
l'lf = = = 0_3
b.d?. f,, 500 X% (480)? x 14.2
pr =03 <u =0.392 = SSA
= B =10.816

Les armatures fictives
A = My 491.422 x 10°  36.05cm?

/=B do, 08l6x48x348x102 oo
Les armatures réelles
Ao N 213257 x10° _ 25 23012

st = OF T T T 348 x 102 LU

Donc: Ay, = 0cm? et Ag, = Ocm?
On adopte la section d’acier minimale recommandée par le RPA2003 : A,,;,, = 20cm?

A; = 4HA20 + 4HA16 = 20. 6cm?
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Remarque

Nous allons ferrailler par zone, car nous avons constaté qu'’il est possible d’adopter le
méme ferraillage pour certain nombre de niveau :

- Zonel: Sous-sol et RDC poteaux (50 x 50) ;

- Zonell: 1er et 2¢eme étage poteaux (45 X 45) ;

- Zone Il : Du 3eme gqu 5eme étage poteaux(40 X 40) ;

- Zone IV : Du 6¢me au dernier niveau poteaux(35 X 35) .

Les résultats de calcul sont résumés dans les tableaux suivants :
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Tableau V1.1.6 : Ferraillage des poteaux a I’ELU suivant le sens longitudinal.
M h M; | Natu Ay | Ay | 4 4
: : P x 5 C f sup inf min : adoptée
Zone Niveau section sollicitations N(KN) KN.m e(m) | 2 KN.m re OBS cm? | em? | em? Choix i
Npax — Meore | -2132.57 | 0.931 | 0.0004 | 0.230 | 491.421 | SEC | SSA | 0 0
Sous-sol 4HA16+
I etRDC | 29 %50 | Npin — Mcorr 32.98 | 15.153 | 0.459 | 0.230 | 22.738 | SPC | SSA | 0 [037 | 20 | oy | 206
Max — Neorr | -634.06 | 139.215 | 0.22 | 0.230 | 285.049 | SEC | SSA | 0 | 0.19
Npax — Meopr | -1611.4 | -0.742 | 0.0005 | 0.205 | 331.079 | SEC | SSA | 0 0
1er et 2eme 4HA16+
11 étage 45 %45 |  Npin — Mcorr 2019 | 8739 | 04328 | 0.205 | 12.878 | SPC | SSA | 0 | 025|162 | ,\u 0 | 206
Max — Neorr | -480.69 | 139.132 | 0.289 | 0.205 | 237.673 | SPC | SSA | 0 | 3.12
Npax — Meore | -1131.61 | -2.861 | 0.003 | 0.180 | 206.551 | SEC | SSA | 0 0
Du 3¢me au Npin — M -40.17 | 9.809 | 0.244 | 0.180 | 17.04 | SPC | SSA| 0 |0.13 4HAT4+
L | Sone grage | 40 % 40 min ~ Mecorr 128 | " iale | 1419
Max — Neorr | -304.69 | 126.305 | 0.415 | 0.180 | 181.149 | SPC | SSA | 0 | 5.58
S Npax — Meore | -450.88 | -4.55 0.01 | 0.155 | 74.436 | SEC | SSA | © 0
dernier 4HA12+
IV | iveaw | 32%35 | Npin—Meorr | -4534 | 22532 | 0.497 | 0.155 | 29.560 | SPC | SSA | 0 | 116 | 98 | 4ya14 | 1067
Max — Neorr | -249.71 | 91.106 | 0.365 | 0.155 | 129.811 | SPC | SSA | 0 | 4.76
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Tableau VI1.1.7 : Ferraillage des poteaux a I’ELU suivant le sens transversal.

h
. . . - — A A; . . )
Zone | Niveau | section | sollicitations N(KN) M e(m) |2 € M; Nat | ~pg sup | “inf Am‘;‘ Choix | Aadoptée
KN.m (m) KN.m ure cm” | cm” | cm cm?
Npox — Meope | -213257 | -0.165 o.ogoo 0.230 | 490.656 | SEC | SSA | 0 | ©
Sous-sol 0.22 4HA16+
| tRDC | 50X50 | Ny — Mg, | 3298 7.253 0230 | 14838 |SEC|sSsA | 0 | 0 | 20 | % "0 | 206
0.0703
M, — Neorr | -1306.77 | -91.873 0.230 | 39243 | SEC | SsA| 0 | 0
N, —Mg. | -16114 | -1.295 | 90008 | 4905 | 331632 |SEC|ssa | o | o
1%" et 2°™ 2.487 4HA16+
I ctage | 45745 | Nmin Mo | 2019 | 50217 0.205 | 54356 | SPC | SsA | 0 | 272|162 | % P0F | 206
M. — Neorr | -23496 | 97273 | 9*1% | 0205 | 14544 |spc|ssa| o |3.04
0.002
Npax — Moo | -1131.61 | -2.349 0.180 | 26039 |SEC | SsA| 0 | ©
ElE 1.355 4HA14
11 au 5°me 40 X 40 | Nmin — Mcorr -40.17 54.438 ' 0.180 | 61.669 | SPC | SSA 0 318 | 128 4HA16+ 14.19
étage
M, — N | -50548 | -84233 | 167 | 0180 | 175219 | SEC | ssa | 0 | o
0.009
Du 62™ Ny — Moo | -450.88 | -3.849 0.155 | 73.735 | SEC|ssA | 0 | o
au
. 4HA12+
v ﬂ?\'/f:;ir 35%35 | Npin—Meon | 4534 | 16749 | %39 o155 | 23777 |spc|ssa | 0 | 070 | 98 | yiars | 1067
M. —Ner | -16207 | 71022 | %%38 | 0155 | 961420 | sPc | ssa | o | 3.3
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Délimitation de la zone nodale RPA99 version 2003 (Art.7.4.2.1)

La zone nodale est constituée par le nceud poteaux-poutres proprement dit et les

extrémités des barres qui y concourent. Les longueurs a prendre en compte pour chaque

barre sont données dans la figure suivante :

La zone nodale est définie par l'eth’: — //%J
:E/'/"/.r"/’//’r /// e

!
I'=2h ZZzZzzz i

h' = max {f' by, hy, 60cm} Z e

Figure VI.1.5 : Zone nodale.

Tableau VI.1.8 : Délimitation de la zone nodale.

h
Niveau poteaux | h,[cm] h' = max {Ze,bl, h1,600m} U'[cm]
6eme étage
audernier | .o 55 | 30 W = max{51,3560cm} | R = 60cm 70
niveau
3eme,
4eme at 5eme , ,
p 40 x 40 306 h' = max{51,40,60cm} h' = 60cm 80
étage
1ére ot 2eme
étage , , 90
g 45 x 45 306 h' = max{51,45,60cm} h' = 60cm
ST 306 W = max{51,50,60cm} | R =60cm 100
RDE 50 x50 462 h' = max{77,50,60cm} h' = 75cm 100

Longueur de recouvrement RPA99 version 2003 (Art.7.4.2.1)

La longueur minimale des recouvrements est de 40 ®.

Pourles 320 :L, = 40 @ = 40 X 2 = 80cm.= L, = 80cm
Pourles @16: L, =40 @ = 40 X 1.6 = 64cm..= L, = 80cm
Pourles @314: L, =40 @ = 40 X 1.4 = 56cm..= L, = 80cm
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Longueur d’ancrage BAEL91 modifié 99(Art A.6.1.2)
Ly = L

S 4ty

Avec:

ft28 ES 0-6 + 0'O6fC28 == 2.1MPa.

_ 2
Tou = 0.60s7frpg = {L|JS = 1.5 pour les aciers a haute adhérence.

2x400

Pourles @20:L; = o ox (L5 wad] — 70.55cm.
2X400

Pourles 316 : L; = o x5t = 56.44cm.

Pourles @14 : L, = ———° ___ — 49.38cm.

4%[0.6x(1.52)x2.1]
B) les armatures transversales

Les armatures transversales sont disposées dans les plans perpendiculaires a I'axe
longitudinal. Le role des armatures transversales consiste a :
- Empécher les déformations transversales du béton et le flambement des
armatures longitudinales ;
- Reprendre les efforts tranchants et les sollicitations des poteaux au cisaillement ;
- Positionner les armatures longitudinales.

1) Selon BAEL91 modifié 99
Le diametre BAEL91 modifié 99(Art A.8.1.3)

D’apres les regles du BAEL91modifié 99, le diameétre des armatures transversales est au
moins égal a la valeur normalisée la plus proche du tiers du diametre des armatures

longitudinales qu’elles maintiennent.

1 20
B = §leax === 6.667mm = soit @, = 8mm

@} max : Le plus grand diametre des armatures longitudinales.

2) Selon RPA99 version 2003
Espacement des armatures transversales RPA99 version 2003 (Art.7.4.2.2)

Selon le RPA la valeur maximale de 'espacement St des armatures transversales est
fixée comme suite :
- Enzone nodale
S, < min(1087"",15¢m) = min(10 x 1.2 , 15¢m) = soit §; = 10cm
- En zone courante
S, < 15@M" = 15 x 1.2 = 18cm = soit S, = 15cm
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Interpolation entre :

Interpolation entre :

Interpolation entre :

Interpolation entre :

D’apres RPA2003(Art.7.4.2.2) Les armatures transversales sont calculées a 'aide de la
formule suivante :

Ar _ pa-Vu
St hy.f,

Avec:

V, : est effort tranchant de calcul ;

h, : Hauteur totale de la section brute ;

fo: Contraintes limite élastique de I'acier d’armature transversale

pq: Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort

tranchant;
_ { 25=1g =5
Pa= 1375 =g <5

Ag : L’élancement géométrique du poteau = Ag = sz ou Ag ==
Avec:

Iy : La longueur de flambement des poteaux = Iy = 0.7h, ;

a et b: Dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation

considérée.

La quantité minimale d’armatures transversales est donnée comme suit :

_0.7%306

Poteau de 50 X 50: 1g = ” =4284 = 3<1g<5

Apmin = 0.3%.S;.a = 0.003 x 10 X 50 = 1'Scm2(zone nodale)
Amin = 0.8%.5;.a = 0.008 x 10 X 50 = 4cm?

= Aymin = 1.63cm?

Apmin = 0.3%.S;.a = 0.003 X 15 X 50 = 2.25cm2(zone courante)
Agmin = 0.8%.S,.a = 0.008 x 15 x 50 = 6¢cm?

= Amin = 2.35cm?

Poteaude 45 X 45: 1g = 0'7:5306 =4.76 = 3<1g <5

Apmin = 0.3%.S;.a = 0.003 X 10 X 45 = 1.35cm?

dal
A = 0.8%.S.a = 0.008 x 10 x 45 = 3.6¢m? (2OTe odale)

= Aymin = 1.62cm?

Apmin = 0.3%.S;.a = 0.003 X 15 X 45 = 2.02cm2(zone courante)
Agmin = 0.8%.S,.a = 0.008 x 15 X 45 = 5.4cm?

= Apmin = 2.42cm?

Poteau de 40 X 40: 4g = “°° = 5355 = ig >5

{Atmin = 0.3%.S,.a = 0.003 x 10 X 40 = 1.2cm?
Apmin = 0.3%.S,.a = 0.003 x 15 X 40 = 1.8cm?
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_ 0.7%306

Poteaude 35 X 35: 1g = e = 6.12 = Ag >5

{Atmm = 0.3%.S,.a = 0.003 X 10 X 35 = 1.05cm?
Apmin = 0.3%.S,.a = 0.003 x 15 X 35 = 1.58cm?

- Pour sous-sol

_ 0.7x462

Poteaude 50 X 50: 1g = e 6.468 = Ag > 5

. { Apmin = 0.3%.S,.a = 0.003 X 10 X 50 = 1.5cm?
Apmin = 0.3%.S,.a = 0.003 X 15 X 50 = 2.25cm?

Calcul des armatures transversales A;
Poteaude 50 x 50 :V; = 53.42KN

Ag =4.284 = lg<5=p, =375
Zone nodale : S; = 10cm

pa X Vy 3.75 X 53.42 x 103
At = X St =
h x f, 500 x 400

x 100 = 100.163mm?

Zone nodale : S; = 15cm

_paxVUX _ 3.75x53.42 x 10°
T hxf, Tt 500 x 400

Poteau de 45 X 45 :V,; = 53.42KN

X 150 = 150.244mm?

Ag =476 = 1g <5=p, =3.75

Zone nodale : S; = 10cm

Pa X Vy 3.75 X 64.4 x 103 5
¢ = WX T XS, = 450 X 400 X 100 = 134.167mm
e
Zone nodale : S; = 15cm
pa X Vy 3.75 X 64.4 x 103 5
e
Poteau de 40 x 40 :V; = 55.7KN
Ag=5355 =>Ag>5=p, =25
Zone nodale : S; = 10cm
_ paXVy _ 25x55.7x10°

x 100 = 87.03mm?

= X =
T oaxf, T 400 x 400
Zone nodale : S; = 15cm

_ Ppa X Vy _ 2.5%55.7x10°

A = X S, = X 150 = 130.547mm?
T Thxf, 0t T T 400 x 400 mm
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Poteau de 35 x 35:V, = 51.75
Ag = 6.12 = Ag>5=p, =25

Zone nodale : S; = 10cm

pa X Vy 2.5 % 51.75 x 103 5
¢ = T XS = 350 x 200 X 100 = 92.411mm
e
Zone nodale : S; = 15cm
P X Vy 2.5x 51.75 x 103 "
¢ = WX, XS, = 350 X 400 X 150 = 138.606mm
Sous sol
Poteau de 50 x 50 :V;; = 53.42KN
Ag =6468 = Ag>5=p, =25
Zone nodale : S; = 10cm
pa X Vy 2.5 % 53.42 x 103 5
t= T 7 XS = 200 < 200 X 100 = 66.775mm
Zone nodale : S; = 15cm
Pa X Vy 2.5 x 53.42 x 103 "
A = WX T XS = 00 x 400 x 150 = 100.163mm
e

Nous adopterons des cadres de section

A, = 4HA10 = 3.14cm? (Zonel et II)

A, = 4HA8 = 2.01cm? (Zone Il et IV)
VI.1.6 Vérification a 'ELU

1- Vérification de la quantité d’armatures RPA99 version 2003 (Art 7.4.2.2)

Tableau VI.9 : Vérification de la quantité d’armatures.

Section AT (cm?) Observation
des Zone Zone > Zone Zone

Niveau Aadoptée(cm )

poteaux nodale Courante nodale nodale

(cm?) St=10cm | St=15cm

50 x 50 1.63 2.35 3.14 Ccv Ccv
RDC au

45 x 45 1.62 2.42 3.14 Ccv Ccv
dernier

40 x 40 1.2 1.8 2.01 Ccv Ccv
niveau

35 x 35 1.05 1.58 2.01 Ccv Ccv
Sous-sol 50 x 50 1.5 2.25 3.14 Ccv Ccv
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2- Vérification au cisaillement = RPA99 version 2003 (Art.7.4.3.2)

La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison
sismique doit étre inférieure ou égale a la valeur limite suivante:

T,
bxd

Tp = S‘L_'u:pbxchS
Avec
7: Contrainte de cisaillement
Tu : effort tranchant de la section étudiée
b :la largeur de la section étudiée
d : la hauteur utile (d = h-c)
0.075 =19 =5
Po :{0.04=>)lg<5

Tableau VI.10 : Vérification au cisaillement.

. Section Vy B d Tp T, - .
Niveau (cm?) (KN) | (cm) | (cm) Ag Pb (MPa) | (MPa) Vérification
53.42 50 48 6.468 0.075 | 0.223 | 1.875 | Condition
Sous-sol Y g s
50 x 50 vérifiée
RDC 53.42 50 48 4.284 0.04 | 0.223 1 Condition
50 x 50 vérifiée
6 64.4 45 43 4.76 0.04 | 0.333 1 s
16“’; et 2eme AS x 45 Cop(p.tllon
étage vérifiée
Jeme feme gt 40 X 40 55.7 40 38 5.355 0.075 | 0.366 | 1.875 | (Condition
5eme étage vérifiée
6¢eme étage au 35 x 35 51.75 35 33 6.12 0.075 | 0.448 | 1.875 | Condition
dernier niveau vérifiée
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VI1.1.6 Vérification a 'ELS

1- Condition de non fragilité

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

0'23ft28 es - 0455d
A. 2 A0 = X X
s = fimin £, e, —0.185d

Les résultats sont résumés dans les tableaux suivants :

bxd

Tableau VI.11 : Vérification des ferraillages a I'ELS dans le Sens longitudinal.

Zone Sollicitations Ns(KN) M ;(KN.m) Amin Aadop | Observation
cm? cm?

Zonel Nmax — Meorr -1550 0.686 15.666 Cv
50 x 50 Ninin — Mcorr -761.26 30.449 15.723 20.6 Cv
Max — Neorr -784.77 -45.939 15.75 Cv
Zonell Npax — Meorr -1171 -0.484 12.63 Ccv
45 x 45 Nimin — Mcorr -559.84 9.818 12.653 20.6 Cv
Max — Neorr -706.09 38.426 12.701 Cv
Zone 111 Nmax — Meorr -822.52 -1.975 9.924 Cv
40 x 40 Nimin — Mcorr -222.46 11.819 9.983 14.19 CvV
Max — Neorr -365.44 42.09 10.056 Cv
Zone IV Nmax — Mcorr -328.42 -3.168 7.548 CvV
35x35 Nmin — Mcorr -124.28 10.181 7.622 10.67 Cv
M,ax — Neorr -264.56 32.973 7 667 CvV

Tableau VI.12 : Vérification des ferraillages a I'ELS dans le Sens transversal.

Zone Sollicitations Ns(KN) M ¢(KN.m) Amin Aadop | Observation
cm? cm?

Zonel Ninax — Mcorr -1550 -0.107 15.665 Ccv
5050 | Ny, — Mgy | -761.23 4.492 15.673 20.6 cv
Mpax — Neorr | -1133.86 48.879 15.727 Ccv
Zone Il Niax — Mcorr -1171 -0.987 12.631 Cv
45 % 45 Nimin — Mcorr -559.84 -10.329 12.654 20.6 cv
M,ax — Neorr -820.38 -30.556 12.678 CvV
Zone III Nimax — Mcorr -822.52 -1.801 9.924 CV
40 x 40 Nimin — Mcorr -222.46 -13.357 9.991 14.19 CvV
M,ax — Neorr -426.79 -25.829 9.991 CvV
Zone IV Nimax — Meorr -328.42 -2.909 7.548 cv
35 x 35 Nomin — Meorr -124.28 -13.983 7.654 10.67 cv
Myax — Neorr -190.31 -26.141 7.680 Cv
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2- Etatlimite de compression du béton BAEL91 modifié 99 (Art A.4.5, 2)

Les sections adoptées seront vérifiées a I'ELS ; pour cela on détermine les contraintes
max du béton afin de les comparer aux contraintes admissibles.

Nous vérifions que :
Obsup = 5bc
Oinf = 551:
Avec:
0pc : Contrainte admissible de bétonag,; = 15Pa.
0O : Contrainte admissible de I'acieray; = 348MPa.

Remarque

Aucune vérification n’est nécessaire pour I'acier (fissuration peu nuisible).
Tableau récapitulatif des vérifications de contraintes calculées en utilisant le logiciel
[SOCOTEC]
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Tableau VI.13 : Vérification des contraintes dans le sens longitudinal.
. . - = - MS a'b a'b — O'b o'b —
Zone Niveau section sollicitations Ns(KN) KN.m A;EZ J:Z Ope OBS 1‘;})‘;’ B;I‘)‘Z Opc OBS
-1550 0.686
Nmax — Mcorr 499 4.95 15 cv 748 | 743 | 348 cv
Sous-sol -761.2 44
I etRDC | 20X 50 | Npjn — Mcorr 61.26 | 30449 | 44, 1.54 15 cv 49 24.2 | 348 cv
M, — N | /8477 | -45939 | 146 | 387 | 15 v | 191 | 564 | 348 cv
N~ Moy | 70 | 0484 4y | 445 | 15 | v | 662 | 667 | 348 | v
Il 16:;; :;me 45%45 | Ny —My, | 2°08% | 9818 | 949 | 175 | 15 cv | 368 | 268 | 348 cv
Mnax — Neorr 70609 | 38426 | 4 44 1.23 15 cv 59.7 | 20.4 | 348 cv
Nyax — Meorr 82252 | -1.975 3.95 4.17 15 cv 59.4 | 62.4 | 348 (014
qp | Du3dmeau| o 40| Numin — Meorr 22246 | 11819 1y 4y 0.43 15 cv 25.6 | 7.39 | 348 cv
Seme étage
-365.44 | 42.09
Mnax — Neorr 4.25 0 15 cv 60 | 7.07 | 348 cv
-328.42 | -3.168
DG Nax — Meorr 1.85 2.4 15 cv 282 | 355 | 348 cv
dernier -124.28 | 10.181
V| veaw. | 32%35 | Npin — Meorr 1.69 0 15 cv | 238 | 0.28 | 348 cv
M, — N, | 20456 | 32973 | 445 0 15 vV | 654 | 19.1 | 348 cv
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Tableau VI.14 : Vérification des contraintes dans le sens transversal.

M

: ; Teitats Obsup Obsup 5 Obsup | Obsinf o
Zone Niveau section sollicitations Ns(KN) KN.m s s Ope OBS o M;)a Opc OBS
-1550 -0.107
Nimax — Mcorr 497 | 497 15 cv 745 | 74.6 | 348 cv
Sous-sol -761.2 4.492
I etRDC | 20X 50 | Npjn — Mcorr 61.23 9 2.57 | 231 15 cv 384 | 34.8 | 348 cv
M, — Neope | 1133861 48879 | 549 | 59 15 CV | 744 | 347 | 348 cv
N~ Moy | 70 | 0987 1 u9 | 447 | 15 | v | 66 | 67 | 348 | v
er eme - -
nm |l éisge 45%x45 | Npin — Meorr 559.84 | -10.329 | 4 5 2.5 15 cv 265 | 37.1 | 348 cv
M ax — Neorr 82038 | -30.556 | ;96 | 425 15 cv 309 | 62.2 | 348 cv
Nyax — Meorr 82252 1 -1.801 3.96 | 4.16 15 cV 59.5 | 62.3 | 348 cv
qp |Dudemeau| ool N - M, | 2440 13357 1 034 | 186 | 15 CV | 621 | 267 | 348 cv
Seme étage
-426.79 | -25.829
Mnax — Neorr 0.64 | 3.58 15 cv 117 | 51.5 | 348 cv
-328.42 | -2.909
P Ninax — Meorr 1.87 | 2.38 15 cv 2855 | 35.2 | 348 cv
dernier -124.28 | -13.983
IV veaw. | 32 %3% | Npin — Mcorr 0 206 | 15 CV | 591 | 287 | 348 cv
M, — Neore | 10031 | 26141 1 | 366 | 15 v | 191 | 504 | 348 cv
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Conclusion

Les conditions a I'ELS sont vérifiées donc on opte le ferraillage calculé a I'ELU.

Tableau VI.1.15 : Ferraillage finale des poteaux.

A doptée
Niveaux Section [cm? acop
[ ] Along [sz] Atrans [sz]
Sous-sol et RDC 50 x 50 4HA16+4HA20=20.6 4HA10=3.14
1er et 2eme étage 45 X 45 4HA16+4HA20=20.6 4HA10=3.14
DU 40 X 40 AHA14+4HA16=14.19 AHA8=2.01
étage
gy 35 x 35 AHA12+4HA14=10.67 AHA8=2.01
dernier niveau.
Schéma de ferraillage des poteaux :
2HA20
| 2HA20 |
2HA20 \5‘; 2HA20
-4 - 5 5
2HAT6
2HA14 |
| 7‘\ L 4HAI4
. 4HAI2 40 N /
35 ] @ Rwe 2HAI6
2HA14

—-—————

Figure V1.1.6: Ferraillage des poteaux.
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V1.2 Ferraillage des poutres

Les poutres en béton armée, sont des éléments structuraux non exposées aux
intempéries, sollicitées par des moments de flexion et des efforts tranchants. Elles
seront ferraillées en flexion simple sous les sollicitations les plus défavorables en
tenant compte des combinaisons suivantes :

1.35G + 1.50

G+0 } BAEL 91 modifié 99.

G+Q+E

CTE } RPA 99 version 2003.

VI.2.1 Recommandations du RPA99/ version 2003
A) Armatures longitudinales : (Art 7.5.2.1 RPA / version 2003)

- Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de
la poutre est de : 0.5 % en toute section.
Poutres principales: Amin = 0.005x45x25 =5.625 cm?;
Poutres secondaires: Amin = 0.005x35x25 = 4.375 cm?2.

- Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :

4 % en zone courante.
6 % en zone de recouvrement.

Poutres Principales (45 x 25)

En zone courante : Amax =0.04x45x25= 45 cm?
En zone de recouvrement : Amax = 0.06x45x25=67.5 cm?

Poutres Secondaire (30 x 35)

En zone courante : Amax = 0.04x35x25= 35 cm?
En zone de recouvrement : Amax = 0.06x35x25=52.5 cm?

- Lalongueur minimale de recouvrement est de 40 @ (Zone Ila).

- L’ancrage des armatures longitudinal supérieur et inferieur dans les poteaux de
rives et de I'angle doit étre effectué avec des crochets a 90°.

- Nous devons avoir un espacement maximum de 10 cm entre deux cadres et un
minimum de trois cadres par nceud.
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B) Armatures transversales : (Art7.5.2.2 RPA / version 2003)

- La quantité minimale des armatures transversales minimales est donnée par :
A,=0.003XS:x b

- L’espacement maximal entre les armatures transversales est donné comme suit :

a- Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaires
S =min (h/4,12%,)
b- En dehors de la zone nodale : S < h/z

- Lavaleur de diametre ¢ des armatures longitudinales a prendre est le plus petit
diametre utilisé, et dans le cas d’'une section en travée avec des armatures
comprimées, c’est le diametre le plus petit des aciers comprimés.

- Les premiéres armatures transversales doivent étre disposées a 5 cm de nu de
I'appui ou I'encastrement.

VI.2.2 Etapes de calcul du ferraillage a L’'ELU

a- Armatures longitudinales

Les poutres sont ferraillées en flexion simple. Elles sont calculées en travées puis aux
appuis sous les sollicitations les plus défavorables.
Soit:

Ast : Section d’acier inférieure tendue ;

Asc: Section d’acier supérieure la plus comprimée ;

Mu: Moment de flexion ;

h: Hauteur de la section du béton ;

b: Largeur de la section du béton ;

d: Hauteur utiled =h - c;

¢, ¢’ : Distance entre la fibre la plus tendue et le centre de gravité des armatures
tendues.

Calcul du moment réduit

Mu 0.85x% 0.85%25
=— avec: fp,= Jeas — = 14.2 MPa.
b.d?.fpy Xyp 1x1.5

U

Les armatures seront calculées a I'état limite ultime (ELU) sous l'effet des sollicitations
les plus défavorables et dans les situations suivantes.
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1ercas :Section simplement armée (Asc = 0)

Siu < ;= 0.392 la section d’acier nécessaire sera donnée par la formule suivante :

— Mu
ﬁXdXO'St

Ast

Figure VI.2.1 :section simplement armée.
2eme cas ; Section doublement armée (Asc # 0)
Si u >p;= 0.392 la section d’acier nécessaire sera donnée par la formule suivante :

M,=M,+ AM

__ M
M=vazr,.

My

S gade/,

AM

A’ =A = —
sc st2 osc (d—c')

M; AM

Ast=Agp1 + As2= Bdog + ooe (d—c')

Avec:
Agr : La section d’acier inférieure tendue ;
A’ : La section d’acier supérieure comprimée.

}c

A — Asc

M@_ | — Jo o My 4__ M~ i I
d-c’ ﬂ ﬂ

Ast Astl Astz
$c

b b b

- » - » - »

Figure V1.2.2 : section doublement armée.
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Calcul des armatures longitudinales

Apres avoir extraire les moments, on prend les moments max soit aux appuis soit en
travée.

Exemple de calcul

Ferraillage de poutres principales non adhérés aux voiles

En travée
_Mu o 69119x10° oo oo
W= bdzg, VT 25x432x142 =5

La section est simplement armée

u = 0.105=f = 0.944(Tableau)

3
ASt:Bx?;csfo.?;'iizzigzts = 4.89cm’
Aadoptée =6HA12=6.76cm?
Aux appuis
Mu 120.716 x 103
M=o dg. M mxasixiaz 120 <m=0392

La section est simplement armée

u = 0.120=p = 0.936(Tableau)

My _ 120.716x103

= = = 7.50cm?
Bxdxogr  0.936x43x348

Ast

Aadoptée =3HA14+3HA12=8.01cm?
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1) Etude des poutres principales

a. Ferraillage de poutres principales non adhérés aux voiles

Tableau VI.2.1 : Ferraillage des poutres principales non adhérés aux voiles.

1A .
Position | combinaison (Kll\\f . u Obs (':;;‘2’) é 'I'I‘I‘;) (c“r‘g’z’;te Choix des barres
Travée ELU 69.119 0.105 | SSA | 489 | 5.625 | 6.88 3HA14+2HA12
Appuis G+Q+EY -120.716 | 0.120 | SSA | 7.50 | 5.625 | 8.01 3HA14+3HA12

b. Ferraillage de poutres principales adhérées aux voiles

Tableau VI.2.2 : Ferraillage des poutres principales adhérées aux voiles.

" ] M Acal Amin Aadopté .
Position | combinaison (KN.m) u Obs (em2) | (em?) | (cm?) Choix des barres
Travée ELU 37.69 0.058 | SSA | 2.60 | 5.625 | 4.62 3HA14
Appuis GQEY -202.17 | 0.201 | SSA | 13.27 | 5.625 | 13.85 9HA14

2) Etude des poutres secondaires

a. Ferraillage de poutres secondaires non adhérés aux voiles

Tableau VI1.2.3 : Ferraillage des poutres secondaires non adhérés aux voiles.

.ys Gl M Acal Amin Aadopté .
Position | combinaison (KN.m) u Obs () | (em?) | (cm?) Choix des barres
Travée ELU 29.257 0.076 | SSA | 2.68 | 4.375 | 4.62 3HA14
Appuis QMEX -80.614 | 0.136 | SSA | 6.59 | 4.375 | 8.01 3HA14+3HA12

b. Ferraillage de poutres secondaires adhérées aux voiles

Tableau VI.2.4 : Ferraillage des poutres secondaires adhérées aux voiles.

. .. M Acal Amin Aadopté .

Position | combinaison (KN.m) u Obs (cm?) | (cam?) | (em?) Choix des barres
Travée ELU 49.19 0.127 | SSA | 4.60 | 4.375 | 4.62 3HA14
Appuis GQEX -152.965 | 0.258 | SSA | 13.67 | 4.375 | 13.85 9HA14
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3) Etude des poutres paliére

Tableau VI.2.5 : Ferraillage des poutres palieres.

Position | combinaison | M u Obs | Acai | Amin | Aadopte Choix des barres
(KN.m) (cm?) | (cm?) | (cm?)

Travée | 0.8GEX 71.202 0.120 | SSA |5.76 |4.375 | 6.78 | 6HA12

Appuis | GQEX -73.87 0.125 | SSA | 6.00 |4.375 | 6.78 | 6HA12

4) Etude des poutres chainage (25x45)

Tableau V1.2.6 : Ferraillage des poutres de chainage (25x45).

" ] M Acul Amin Aadopté .
Position | combinaison (KN.m) u Obs () | (em?) | (cm?) Choix des barres
Travée ELU 17.199 0.026 | SSA | 1.16 | 5.625 | 3.39 3HA12
Appuis GQEY -21.22 0.021 | SSA | 1.25 | 5.625 | 3.39 3HA12

5) Etude des poutres chainage (25x35)

Tableau VI.2.7 : Ferraillage des poutres de chainage (25x35).

" S M Acal Amin Aadopté .
Position | combinaison (KN.m) u Obs () | (am?) | (cm?) Choix des barres
Travée 0.8GEX 31.101 0.053 | SSA | 2.42 | 4.375 | 3.39 3HA12
Appuis GQEX -36.379 0.061 | SSA | 2.85 | 4.375 | 3.39 3HA12

V1.2 .3 Vérification a 'ELU
A. Condition de non fragilité : (A.4.2/ BAEL91 modifié 99)

La section minimale des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :

Apig =220 Avec: fipg = 0.6+0.06 fipg
- Pour les poutres principales (25 X 45)

0.23x25%43x2.1 _ 5
200 =1.41 cm?.

Amin =
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- Pour les poutres secondaires (25 X 35)

0.23X25%x33%2.1
Amin = = 1cm2.
400

-Pour les poutres de chainages (25 X 45)

0.23x25x43x2.1
400

Amin = =1.41 cm?

-Pour les poutres de chainages (25 x 35)

0.23X25%X33x2.1

Amin = 200 = lcmz.

-Pour la poutre paliere
0.23X25x33%2.1

Amin = = 1cm2.

400

Agdoptée™>Amin = La condition de non fragilité est vérifiée, ainsi que les sections

recommandées par le RPA.

B. Justification sous sollicitation d’effort tranchant (A.5.1/ BAEL91 modifié 99)

Les poutres soumises a des efforts tranchants sont justifiées vis-a-vis de I'état limite
ultime, cette justification est conduite a partir de la contrainte tangente «t,», prise

conventionnellement égale a :
max 0.2

T, = 2 < Min { 22222 ; 5MPpa) = 3.33MPa.
b

bd 4
Ty"?*: Effort tranchant max a 'ELU.

- Poutres principales
T,=151.86/(25x43)=0.141KN/cm? =1.41MPa

Ty =1.41MPa < 3.33 MPa......ccocc... Ccv

- Poutres secondaires

T, =181.19/(25x33)=0.22KN/cm?2 =2.2MPa
Ty =2.2MPa < 3.33 MPa.............. CV

- Poutres de chainages (25x45)
Ty=13.58/(25x43)=0.013KN/cm? =0.13MPa

Ty =0.13MPa < 3.33 MPa.............. Cv
- Poutres de chainages (25x35)

T,=17.93/(25x43)=0.022KN/cm? =0.22MPa
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Ty =0.22MPa < 3.33 MPa............... CV
- Poutre paliére
Ty=52.33/(25x33)=0.063KN/cm? =0.63MPa

T, =0.63MPa < 3.33 MPa......... cv

C. Influence de I'effort tranchant aux appuis (A.5.1.32/ BAEL91 modifié 99)

T, < T,=0.40x 222 eze

Yp
,]—,u1=0.40>< 0.9%x250%x430x%x25 — 64‘5KN
,I—..u2=0.40x 0.9><2501><5330><25 — 495KN

Poutres principales

Tu= 151.86 KN < T,; =645KN
Poutres secondaires

Tu= 181.19 KN < T, = 495KN
Poutres de chainages (25x45)
Tu=13.58 KN < T;; = 645KN
Poutres de chainages (25x35)
Tu=17.93 KN < T, =495KN
Poutre paliere

Tu=52.33 KN < T, = 495KN

D. Influence de I'effort tranchant sur les armatures longitudinales

(A.5.1.32/ BAEL91 modifié 99)

Lorsqu’au droit d'un appui: Ty- oA::d > 0 on doit prolonger au dela de I'appareil de
I'appui.

My

0.9xd

Une section d’armatures pour équilibrer un moment égal a : T, -

A >1.15<V Mu)
= f U™ 09d
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Poutres principales

M, 202.17

Tu Ggug = 151.86 - ————=-193.38 <0
Poutres secondaires
T~ % =181.19 - =22 = 37054 < 0
0.9xd 0.9x0.33
Poutres de chainages (25x45)
My, 21.22
T,- = 13.58 - =-41.25<0
0.9xd 0.9x0.43
Poutres de chainages (25x35)
My, 36379
Ty g =17.93 - ==C- = -104.56 < 0
Poutres paliére :
T,- % =5233-—%_ = .196.39 <0
0.9xd 0.9x0.33

=Les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires.

E. Vérification de la contrainte d’adhérence acier-béton (A.6.1, 3/BAEL91
modifié 99)

La valeur limite de la contrainte d’adhérence pour I'ancrage des armatures :

fse =W5ft28 :1.5><2.1 =3.15 MPa.

La contrainte d’adhérence au niveau de I'appui le plus sollicité doit étre :

T, =k
57" 0.9xdxY U;

< Tse = Vs X fag
Ui: le périmetre des aciers.

- Poutres principales :

Tge= 1.60 MPa < 3.15 MPa

- Poutres secondaires :

Tge = 2.49 MPa < 3.15 MPa

- Poutre paliere:

Tge= 0.78 MPa < 3.15 MPa

- Poutres de chainages (25x45) :

T, = 0.31 MPa < 3.15 MPa
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- Poutres de chainages (25x35) :
Tse = 0.53 MPa < 3.15 MPa
F. Longueur de scellement droit des barres (A.6.1.23/ BAEL91 modifié 99)

On définit la longueur de scellement droit Is comme la longueur a mettre en ceuvre

pour avoir un bon ancrage droit.
_ Oxfe

S 4Tge

Avec: 1= 0.6X W2 xf;= 0.6 x1.5°x 2.1 = 2.835 MPa

-Pour 012:1s=4233cm. — 3 1:=45cm;
-Pour 14 :1s=46.38 cm. ———» 1;=50cm.

Les regles du (Art.6.A.1/ BAEL91 modifié 99), admettent que 'ancrage d’une barre
rectiligne terminé par un crochet normale est assuré lorsque la longueur de la partie
encrée, mesuré hors crochet, est au moins égale a 0.4 ls pour les aciers H.A.

- Pour $12:1.=18 cm.
- Pour 14 :1, =20 cm.

VIL.2 .4 Calcul des armatures transversales (A.2.12/ BAEL91 modifié 99)
Le diametre des armatures transversales est :
. h b
(ptS min (g ; d)l 'E)
@, : étant le diametre minimal des armatures longitudinales.
®,<min (12;10; 25)
Soit: @,=8
On choisira un cadre et un étrier A: = 4HA 8 = 2.01cm?.

Calcul des espacements

a) Zone nodale
St < min {2 ; 120, ; 30}
- Poutres principales
St<min {%2; 12x 1.4; 30}

St<min{11.25; 16.8; 30}
St=10 cm.
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- Poutres secondaires
St<min {2*;12x 1.4 30}

St<min {8.75; 16.8 ; 30}
St=8cm.

Poutres de chainages (25x45)
St<min {=;12x 1.2; 30}

St<min{11.25;14.4; 30}
St=10cm.

Poutres de chainages (25x35)
St<min {2*;12x 1.2; 30}

St<min {8.75; 14.4 ; 30}
St=8cm.

Poutres paliére
St <min {2;12x 1.2 ; 30}
St<min{8.75; 14.4; 30}
St=8cm.
b) Zone courante

St<

NS

- Poutres principales
st< T=22.5 cm

St =20cm

- Poutres secondaires
35
St< 5= 17.5 cm

St=15cm

- Poutres de chainages (25x45)
St< 475= 22.5cm

St =20cm




Chapitre VI Ferraillage des éléments structuraux

- Poutres de chainages (25x35)
St< 32—5= 17.5cm

St=15cm

- Poutres paliére :
St< 32—5= 17.5 cm

St=15cm

Délimitation de la zone nodale

Dans le cas de poutres rectangulaires, la longueur de la zone nodale L’est égale a deux

fois la hauteur de la poutre considérée.

Poutres principales: L’ = 2x45 = 90 cm.

Poutres secondaires : L’ = 2x35 = 70 cm.

Poutres de chainages (25x45) : L’ = 2Xx45 =90 cm.
Poutres de chainages (25x35) : L'’ = 2x35 =70 cm
Poutre paliére: L’ = 2x35 = 70.

Vérification de la section minimale d’armatures transversales du RPA

La section minimale d’armatures transversales est donnée par la relation suivante :
AMn = 3044 S, Xb
Amin =1.125CH12 < Aadopté: 2.Olcm2
VI.2.5 Vérifications a I'ELS

1) Etatlimite d’ouverture des fissures

La fissuration dans le cas des poutres étant considéré peu nuisible, alors cette
vérification n’est pas nécessaire.

2) Etatlimite de déformation (B.6.5.3/ BAEL91 modifié 99)
f<f= SLE (Sila portée est au plus égale a 5m)

_ L
f<f=05+ 1000 (sila portée est supérieure a 5 m)

f: Fleche maximale des poutres (Déduite du logiciel ETABS).

On prendra "L" 1a plus grande portée des poutres dans chacune des deux directions.
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Poutres principales

L=5.60m =f = 0.5 + -2 — 1.06cm
1000

feraps=0.2cm <f = 1.06cm ... ... ... ... ...

Poutres secondaires

L=3.90m =f = -2 = 0.78cm

500

fETABSZO.lcm<f =0.78cm ... ... ver v e

Poutres de chainages (25x45)

L=5.60m =f = 0.5 + -2 — 1.06cm
1000

fETABS=O'2<F = 1.06cm ... ... cev e e ..

Poutres de chainages (25x35)

L=3.90m =f = -2 = 0.78cm
500

fETABSZO.lcm<f =0.78cm ... .. cer v e

Poutre paliére:

L=3.20m =f = -2 = 0.64cm
500

feraps=0.04cm<f = 0.64cm .. ... ... ... ...

. ... ... cOndition vérifiée.

. ... ...condition vérifiée.

... ... condition vérifiée.

. ... ...condition vérifiée.

wr ... ... cOndition vérifiée.

2-Etat limite de compression du béton : (A.4.5, 2 / BAEL91 modifié 99)

[l faut vérifier que la contrainte de compression du béton ne doit pas dépasser la

contrainte admissible.

Opc < Ebc

Avec:

Gpe= 0.6Xf5= 0.6X25 = 15MPa.

Y Mg
Opc _K_l avec O'St—m

—  f
0,=— = 348 MPa
Ys

A : Armatures adoptées a 'ELU.

Et a partir des tableaux, on extrait les valeurs de 3;et Kj.
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Les résultats des vérifications a I'ELS sont donnés dans les tableaux suivants :

Tableau VI.2 .8 : Vérification du ferraillage des poutres principales non adhérés aux

voiles.

. Ms A Ost Opc a'bc
Position (KN.m) | (cm?) P1 b1 K4 (MPa) | (MPa) | (MPa) Obs
Travée | 50.218 | 6.88 0.640 0.885 2848 | 19180 | 6.73 15 vérifiée
Appuis | -77.019 | 8.01 0.745 0.875 25 255.56 | 10.22 15 vérifiée

Tableau VI.2 .9 : Vérification du ferraillage des Poutres principales adhérés aux voiles.

. Ms A Ost Opc Ebc
Position (KN.m) | (cm?) P1 B1 K4 (MPa) | (MPa) | (MPa) Obs
Travée | 29.477 | 4.62 0.429 0.900 35 164.87 | 4.71 15 vérifiée
Appuis | -67.833 | 13.85 | 1.288 | 0.847 17.68 | 13447 | 7.61 15 vérifiée

Tableau V1.2 .10 : Vérification du ferraillage des Poutres secondaires non adhérés aux

voiles.

s M A _
Position (KN.sm | P1 B1 K; Ost Opec Opc Obs
Travée | 15.455 | 4.62 0.560 0.888 29.64 | 11416 | 3.85 15 vérifiée
Appuis | -21.869 | 8.01 0.971 0.862 21.23 95.98 4.52 15 vérifiée

Tableau VI.2 .11: Vérification du ferraillage de poutres secondaires adhérées aux voiles.

" M A _
Position (KN.sm 0 e P1 B1 K; Ost Ope¢ Opc Obs
Travée 35.78 4.62 0.560 0.888 29.64 | 264.28 | 8.92 15 vérifiée
Appuis | -52.253 | 13.85 | 1.679 0.832 14.76 | 13741 | 9.31 15 vérifiée

Tableau VI.2.12 : Vérification du ferraillage des poutres paliere.

s M A _
Position (KN.sm ) P1 B1 K; Ost Opec Opc Obs
Travée 0.945 6.78 0.822 0.870 23.46 4.85 0.21 15 vérifiée
Appuis -1.57 6.78 0.822 0.870 23.46 8.07 0.34 15 vérifiée
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Tableau V1.2 .13 : Vérification du ferraillage des poutres de chainage (25x45).

Position Mg A P1 b1 K; Ost Opc Opc Obs
(KN.m) | (cm?)
Travée 12.185 | 3.39 0.315 0.912 41.82 91.66 2.19 15 vérifiée
Appuis -10.731 | 3.39 0.315 0.912 41.82 80.72 1.93 15 vérifiée
Tableau V1.2 .14 : Vérification du ferraillage des poutres de chainage (25x35).
- M A _
Position (KN.sm y | (cm?) P1 B K; Ost Ope Opec Obs
Travée | 6.864 3.39 0.411 | 0.901 35.5 68.10 1.92 15 vérifiée
Appuis | -13.905| 3.39 0.411 | 0.901 35.5 13795 | 3.89 15 vérifiée
Conclusion
Les conditions a I'ELS sont vérifiées donc on opte le ferraillage calculé a 'ELU.
Tableau VI.1.15 : Ferraillage finale des poutres.
Section Agdoptce
type [em?] appuis travée
Adhérées aux
Poltier voiles 25x45 9HA14 3HA14
principales 2z
N‘:l‘l:?,};ﬁzeses 25x45 3HA14+3HA12 3HA14+2HA12
Poutres Adhs;;zss aux 25x35 9HA14 3HA14
secondaires N‘;’;:?,};ﬁzeses 25x35 3HA14+3HA12 3HA14
Poutres
i / 25x35 6HA12 6HA12
Poutreside / 25x45 3HA12 3HA12
chainages
/ 25x35 3HA12 3HA12
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Schéma de ferraillage des poutres

Ferraillage des poutres principales non achérées au voiles

3HA1 (Filante) SHA14 (Filante)
| f M 3HA12 (cha !
m‘ BN (chapeat) o Cadre HAS
< f—H Cadre HA8 <
° ‘ l o 2HA12 (Chapeau)
L2 o
| 3HA14 (Filante) LI L 3HA4 (Filante)
05 0.25
Aux appuis En travée
Feraillage des poutres principales adhérées au voiies
| 3HA14 (Filants) T SHAM (Fiante)
T
q
0 6A14 (chapeau) 9 Cadre HA3
o Cadre HA8 o
¥ s
l 3HA14 (Filante) | 3HAY4 (Filante)
0.25 025
Aux appuis En fravée
Ferraillage des poutres secondraires non adhérées au voiles
T 3HA14 (Filante) : 3HA14 (Filante)
: ‘ﬂ_' A2 (chapeay) y ( | ‘
3 [ Cadre HAS 9 L CadeHA8
° 0 3HA12 (chapeau) OJ L N
LT 3HA#4 (Filank) 3HA14 (Filante)
0.25 025
Aux appuis En travée
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Ferraillage des poutres secondraires adhérées au voiles

3HA4 (Fiante)

6HA14 (chapeau)

Cadre HA8

0,35

il
L

6HA 14 (chapeau)

3HA14 (Filante)

Feraillage de poutre paliére

3HA12 (Filante)

3HA12 (chapeau)

l

il

Cadre HAS

0,35

1

3HA12 (Filante)

0.25

Aux appuis

0,35

0.35

—— SHAM(Filane)
:TU;._cm HA8
| 3HAY (Filants)
025
En travée
T 3HA12 (Filante)
* H 2
Cadre HA8
| 3HA12 (Filante)
0.25
En travée

Page 203



Chapitre VI Ferraillage des éléments structuraux

Feraillage des poutres de chainage (25X35)
3HA1? (Filante) 3HAL2 (Filante)
(g} 10
. Cadre HAB | CadeH4s
3HA1? (Fitante) | 3HA12 (Filante)
0.25 025
Aux apouis En travee
Femailiage des poutres de chainage (25X45)
I 3HA12 (Filante) —— SHA2 Fiant)
i ] ( L
Cadre HA8
9 Cadre HAB 3
o] =]
3HA12 (Filante) L 3HA12 (Filante)
025 0.25
Aux appuis En travée
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V1.3 Ferraillage des voiles

Le voile est un élément structural de contreventement soumis a des forces
verticales (charges et surcharges) et a des forces horizontales dues au séisme.
Le calcul se fera en flexion composée et au cisaillement.

Pour faire face a ces sollicitations, on va prévoir trois types d’armatures :
- Armatures verticales.
- Armatures horizontales.
- Armatures transversales.

VI.3.1 combinaisons d’action

Les combinaisons d’action sismique et d’action dues aux charges verticales a prendre
sont données ci-dessous

1- Selon le RPA99 modifié 2003

{G+QiE
0.8Gt+E

2- Selon le BAEL 91 modifié 99

{1.35(; +1.5Q
G+Q

VI.3.2 Exposé de la méthode de calcul RPA99 modifié 2003 (Art 7.7.4)

La méthode a utiliser pour le ferraillage des voiles est la méthode de RDM. Elle consiste a
déterminer le diagramme des contraintes a partir des sollicitations les plus défavorables

(N) et (M) en utilisant les formules suivantes :
N MV
B

Gmax =

M.V

I
I

w| =

Omin =
Avec:
B : section du béton ;
[ : moment d’inertie du voile ;
VetV :brasdelevier=V =V' = L,,j./2
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Remarques
1) Dans le but de faciliter les calculs, le ferraillage des voiles se fera comme celle des
poteaux, par zone, car il possible d’adopter le méme ferraillage pour certain niveaux.

- Zonel:Sous-sol et RDC;

- Zonell: 1er et 2¢eme étage ;

- Zonelll : Du 3eme qu 5eme étage ;
- ZonelV: Attique.

2) Lesvoiles qui ont les mémes dimensions seront regroupés dans 6 groupes

Vy VetV
Vy Vs et Vg
Vs :Vis et Vi,
V, : Vi et Vig
Vst Vry; Vry; Vrs; Vre; Vryet Vpg
Vg : Vr, et Vpg

YY YY Y9

b Bl B B8
WE W kY (13 i
w|E kY (K2 kY (13 kY (1
¥E W7 k4 (13 kY (1
el e e X

o
Y

AN G G

kS kY W
k3 kY W

Figure VI.3.1 : Disposition des voiles dans la structure.

-

Les contraintes des déférents voiles seront résumées dans les tableaux suivants :
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Tableau VI.3.1 . COHtFalnteS dueS é N max — M correspondants = T correspondants.

e L B I N M T (I O min
(m) | (m) | (m) | (m%) (KN) (KN. m) (KN) (KN/m?) (KN/m?)
Zone | 0.25 | 2.25 | 0.5625 | 0.237 | -2157.84 374.376 132.66 -2061.340 -5610.980
v Zonell | 0.25 | 2.25 | 0.5625 | 0.237 | -1323.83 233.75 137.42 -1245.327 -3461.624
11 Zone Il | 0.25 | 2.25 | 0.5625 | 0.237 -732.13 173.008 111.29 -481.378 -2121.751
Zone lV | 0.25 | 2.25 | 0.5625 | 0.237 -208.57 150.192 103.06 341.230 -1082.812
Zone | 0.25 | 1.25 | 0.3125 | 0.041 | -1552.47 300.026 87.12 -359.505 -9576.303
v Zonell | 0.25 | 1.25 | 0.3125 | 0.041 | -1171.04 117.626 94.41 -1940.593 -5554.063
2| Zone Il | 0.25 | 1.25 | 0.3125 | 0.041 -809.87 50.279 33.02 -1819.299 -3363.869
Zone IV | 0.25 | 1.25 | 0.3125 | 0.041 -384.14 42.968 26.77 -569.260 -1889.236
Zone | 0.25 | 1.75 | 0.4375 | 0.112 | -4446.61 4.338 0.62 -10129.684 -10197.676
v Zonell | 0.25 | 1.75 | 0.4375 | 0.112 | -3477.71 2.849 2.25 -7926.725 -7971.378
3| Zone Il | 0.25 | 1.75 | 0.4375 | 0.112 | -2543.89 1.169 0.07 -5805.445 -5823.767
ZonelV | 0.25 | 1.75 | 0.4375 | 0.112 | -1131.29 0.416 0.12 -2582.547 -2589.066
Zone | 0.25 | 3.45 | 0.8625 | 0.855 | -1868.01 93.653 43.55 -1976.968 -2354.649
v Zonell | 0.25 | 3.45 | 0.8625 | 0.855 | -1459.96 99.961 67.07 -1491.148 -1894.267
4| Zone Ill | 0.25 | 3.45 | 0.8625 | 0.855 | -1067.98 105.022 68.8 -1026.473 -1450.002
Zone IV | 0.25 | 3.45 | 0.8625 | 0.855 -462.58 78.84 47.27 -377.353 -695.296
Zone | 0.25 | 2.75 | 0.6875 | 0.433 | -2463.26 70.406 5.35 -3359.486 -3806.361
v Zonell | 0.25 | 2.75 | 0.6875 | 0.433 | -1855.13 8.179 8.92 -2672.414 -2724.327
5| Zone Il | 0.25 | 2.75 | 0.6875 | 0.433 | -1263.28 2.791 6.79 -1828.641 -1846.356
ZonelV | 0.25 | 2.75 | 0.6875 | 0.433 -343.99 8.377 23.26 -473.764 -526.934
Zone | 0.25 | 2.25 | 0.5625 | 0.237 | -2140.86 224.113 118.71 -2743.512 -4868.435
v Zonell | 0.25 | 2.25 | 0.5625 | 0.237 | -1181.93 212.766 132.87 -1092.540 -3109.877
6| Zone Il | 0.25 | 2.25 | 0.5625 | 0.237 -697.4 26.708 12.81 -1113.207 -1366.438
Zone IV | 0.25 | 2.25 | 0.5625 | 0.237 -246.46 31.961 19.57 -286.632 -589.670
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Tableau VI.3.2 : Contraintes dues a N min = M correspondants = T correspondants-

e L B I N M T O max Omin

M| m| m | mH | KN) | (KNm)| (KN) | (KN/m? (KN/m?)

Zonel | 0.25 ] 2.25| 0.5625 | 0.237 763.96 255.716 134.44 2570.434 145.868

v Zonell | 0.25 | 2.25 | 0.5625 | 0.237 148.03 199.6 139.07 1209.416 -683.087
11 Zonelll | 0.25 | 2.25 | 0.5625 | 0.237 -16.71 265.397 166.03 1228.472 -1287.885
ZonelV | 0.25 | 2.25 | 0.5625 | 0.237 -5.5 199.354 137.7 935.308 -954.863
Zonel | 0.25 | 1.25] 0.3125 | 0.041 -153.11 | 114.306 107.74 1265.788 -2245.692

v Zonell | 0.25 | 1.25 | 0.3125 | 0.041 -170.44 123.97 130.31 1358.771 -2449.587
2| Zonelll | 0.25 | 1.25 | 0.3125 | 0.041 -149.92 | 151.514 57.51 1847.511 -2806.999
ZonelV | 0.25 | 1.25 | 0.3125 | 0.041 14 29.567 3.06 498.949 -409.349
Zonel | 0.25|1.75 ]| 0.4375 | 0.112 -420.54 33.597 45.49 -697.9434 -1224.525

v Zonell | 0.25 | 1.75 | 0.4375 | 0.112 -329.14 30.77 44.87 -511.184 -993.456
3| Zonelll | 0.25 | 1.75 | 0.4375 | 0.112 -170.44 123.97 130.31 581.943 -1361.097
ZonelV | 0.25 | 1.75 | 0.4375 | 0.112 -420.54 33.597 45.49 -697.944 -1224.525
Zonel | 0.25 | 3.45 | 0.8625 | 0.855 -1094.49 | 155.158 65.49 -956.116 -1581.832

v Zonell | 0.25 | 3.45 | 0.8625 | 0.855 -769.04 12.082 46.14 -867.279 -916.003
4| Zonelll | 0.25 | 3.45 | 0.8625 | 0.855 -302.33 60.987 21.42 -227.554 -473.501
ZonelV | 0.25 | 3.45 | 0.8625 | 0.855 -16.43 1.036 1.5 -16.960 -21.138
Zonel | 0.25 ] 2.75] 0.6875 | 0.433 -292.13 617.2 272.74 1533.801 -2383.634

% Zonell | 0.25 | 2.75 | 0.6875 | 0.433 -198.5 198.641 210.92 341.671 -919.125
5| Zonelll | 0.25 | 2.75 | 0.6875 | 0.433 -76.54 257.209 115.07 704.936 -927.597
ZonelV | 0.25 | 2.75 | 0.6875 | 0.433 -33.17 196.968 65.33 576.841 -673.336
Zonel | 0.25 | 2.25 | 0.5625 | 0.237 598.54 327.885 113.53 2618.489 -490.347

% Zonell | 0.25 | 2.25 | 0.5625 | 0.237 -20.97 197.456 131.03 898.808 -973.368
6| Zonelll | 0.25 | 2.25 | 0.5625 | 0.237 23.25 79.406 53.12 417.777 -335.110
ZonelV | 0.25 | 2.25 | 0.5625 | 0.237 45.34 52.522 57.24 329.598 -168.389
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Tableau VI.3.3 : Contraintes dues a M max = N correspondants = T correspondants-
e L B I M N T (e Omin

(m) | (m) | (m) | (m*) | (KN.m) (KN) (KN) (KN/m?) (KN/m?)

Zonel | 0.25 | 2.25 | 0.5625 | 0.237 | -1612.93 -1801.6 373.92 4443.639 -10849.327

v Zone Il | 0.25 | 2.25 | 0.5625 | 0.237 | -742.242 -1085.83 325.15 1588.412 -5449.141
11 Zone 11 | 0.25 | 2.25 | 0.5625 | 0.237 437.143 -324.04 256.4 1496.311 -2648.453
Zone IV | 0.25 | 2.25 | 0.5625 | 0.237 | -246.813 -170.32 103.06 867.285 -1472.868
Zonel | 0.25 | 1.25 | 0.3125 | 0.041 355.86 -487.51 112.11 3905.978 -7026.042

v Zonell | 0.25 | 1.25 | 0.3125 | 0.041 244.144 -1170.4 138.12 4.77184 -7495.332
2| Zone Il | 0.25 | 1.25 | 0.3125 | 0.041 | -196.346 -805.49 124.77 438.307 -5593.443
Zone IV | 0.25 | 1.25 | 0.3125 | 0.041 | -197.281 -216.57 37.18 2337.212 -3723.260
Zonel | 0.25 | 1.75 | 0.4375 | 0.112 | -768.856 -1685 178.72 2173.892 -9876.749

v Zonell | 0.25 | 1.75 | 0.4375 | 0.112 370.077 -792.91 155.01 1087.830 -4712.561
3| Zone Il | 0.25 | 1.75 | 0.4375 | 0.112 237.195 -597.58 132.75 492.937 -3224.731
Zone IV | 0.25 | 1.75 | 0.4375 | 0.112 235.087 -134.18 41.86 1535.617 -2149.012
Zonel | 0.25 | 3.45 | 0.8625 | 0.855 | -5317.744 | -2608.14 642.83 7698.679 -13746.540

v Zonell | 0.25 | 3.45 | 0.8625 | 0.855 |-2310.939 | -1953.97 502.75 2394.266 -6925.212
4| Zone Il | 0.25 | 3.45 | 0.8625 | 0.855 | 1037.218 -1327.33 378 552.496 -3630.362
Zone IV | 0.25 | 3.45 | 0.8625 | 0.855 538.763 -767.28 101.43 196.753 -1975.953
Zonel | 0.25 | 2.75 | 0.6875 | 0.433 | 2504.274 -967.35 359.28 6540.394 -9354.503

v Zonell | 0.25 | 2.75 | 0.6875 | 0.433 | 1048.662 -741.25 264.24 2249.803 -4406.167
5| Zone Il | 0.25 | 2.75 | 0.6875 |0.433 | -500.226 -1037.39 224.61 78.563 -3096.425
Zone IV | 0.25 | 2.75 | 0.6875 | 0.433 239.266 -167.55 64.23 515.614 -1003.033
Zonel | 0.25 | 2.25 | 0.5625 | 0.237 | 1356.171 26.01 279.09 6475.495 -6383.015

v Zonell | 0.25 | 2.25 | 0.5625 | 0.237 649.881 -378.44 240.96 2408.135 -3753.700
61 Zone Il | 0.25 | 2.25 | 0.5625 | 0.237 368.024 -399.15 186.54 1035.106 -2454.306
Zone IV | 0.25 | 2.25 | 0.5625 | 0.237 -178.5 -169.89 45.25 544.196 -1148.249
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Le calcul se fera pour des bandes verticales de largeur (d) :

L
d=—
2

L, =—2max g
Omax + Omin
L=L-L,.
Avec:
L : Longueur du voile ;

L : Lalongueur de la zone tendue

VI .3.3 Calcul du ferraillage des voiles

A) Détermination des contraintes

En fonction des contraintes agissant sur le voile, trois cas peuvent se présenter :
- Section entiérement comprimée (SEC)
- Section entierement tendue (SET)
- Section partiellement comprimée (SPC)

a) Section entiérement comprimée (SEC)

0.
o + o max 0'1
Ni:maXTlxdxe

6, + 0,

Ni+1= xdxe
Avec:
e : Epaisseur du voile. d d d

b) Section entiérement tendue (SET)

Crax T 04

Ni = xdxe

0, + O,

Ni 1= xdxe =)

Omin o
2

O-max
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c) Section partiellement comprimée (SPC)

Omint01

N, = XdXe

N —alxdx
175 e

B) Détermination des armatures

a) Armatures verticales

Tableau VI.3.4 : Les armatures verticales.

Gmax

(+)

Section Armatures verticales
N; — B; X f
SEC AVi — i 1 t28
GS
SET Ay, = Ni
1 O_S
SPC Ay, = N;
1 O_S
Avec:

os: Contrainte de l'acier.

- en situation accidentelle : cs= 400 MPA ;
- en situation courante : os= 348 MPA.

Les armatures verticales du dernier niveau doivent comporter des crochets a la partie

supérieure, la jonction des armatures des autres niveaux se fait par simple

recouvrement (sans crochets).

On peut concentrer les armatures a I'extrémité du voile. L’espacement des armatures
verticales doit étre réduit de moitié sur une distance [L/10] de chaque extrémité et il

doit étre au plus égal a 15 cm.
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S, /2 st
<+ 4+—Pp

SO S DO B ed 9}

i /10 o L/10 !
E | L | i

al [
- L

Figure VI1.3.2 : Disposition des armatures verticales dans les voiles.

B) Armatures horizontales
D’apres le RPA 99 modifié2003

Les armatures horizontales doivent étre munies des crochets a 135° ayant une longueur
de 100. RPA 99 modifié 2003 (Art 7.7.4.2).
Les armatures horizontales sont disposées vers I'extérieur dans chaque nappe
d’armatures.

- Régles communes du RPA pour les armatures verticales et horizontales

RPA 99 modifié 2003 (Art 7.7.4.3)

Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales est donné comme suit :
Avet AH > 0.15%8B............ Globalement dans la section du voile.
Avet AH > 0.10%B............. en zone courante.

C) Armatures minimales
a) Compression simple BAEL91 modifié 99 (Art A.8.1; 21)

- Amin > 4cm?/ml, par métre de longueur de paroi mesurée Perpendiculairement
a la direction de ces armatures.
- 0.2% <Amin< 0.5%
Avec:
B : section du béton comprimé.

b) Traction simple BAEL91modifié 99 (art A.4.2.1)

. _B
Amin >22/tz8
fe
Avec:

B : section du béton tendu B=dxe

Le pourcentage minimum des armatures verticales de la zone tendue doit rester au
moins égale a 0,2 % de la section horizontale du béton tendu RPA 99 modifié
2003(Art.7.7.4.1).

fiog Xd Xe
Apnin = max (—; O.Z%B)

e
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D) Armatures transversales

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends, Elles
retiennent les deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles
(au moins 4 épingles par m2), dont le role est d’empécher le flambement des aciers
verticaux sous l'action de la compression.

E) Armatures de coutures

Le long des joints de reprise de coulage, I'effort tranchant doit étre repris par les aciers
de coutures dont la section est donnée par la formule :

v
Ay; = 11—

e
Avec:

V = 1.4V,
V, : Effort tranchant calculé au niveau considéré.

F) Armatures des potelets

Il est possible de concentrer des armatures de traction a I'’extrémité du voile pour
former un potelet. La section totale d’armatures verticales de la zone tendue doit étre au
moins égale a 0,2% de la section horizontale du béton tendu qui est I'équivalent a au
moins 4 HA10 (RPA 99). Les barres verticales doivent étre ligaturées avec des cadres
horizontaux, dont I'espacement ne doit pas dépasser I'épaisseur du voile.

G) Longueur de recouvrement

La longueur de recouvrement doit étre égale a :
40 @ : pour les armatures situées dans les zones ou le signe des efforts est réversible.
20 @ : pour les barres situées dans les zones comprimées.

H) Diameétre maximal

Le diametre utilisé pour les armatures verticales et horizontales a 'exception des
armatures des potelets doit étre inferieur ou égal au a [1/10] de I'épaisseur du voile.
?® <0.1e=0.1 x 250 = 25mm.

I) Espacement

L’espacement des barres horizontales et verticales doit étre inférieur a la plus petite des
deux valeurs suivantes :
S; < min{1.5e.30cm}

Avec: e=25cm : épaisseur du voile.
St<1.5e

St<37.5cm

Dans notre cas:

St <min {37.5; 30cm} = St < 30cm
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VI .3.3 Les vérifications
A) Vérification a 'ELU
Vérification de la contrainte limite de cisaillement

- D’apres BAEL91modifiées 99 (Art A.5.1.21)

Avec:

T, : Contrainte limite de cisaillement T,, = min (0.15 %; 4MPa)
b

- D’aprés RPA99modifiées 2003 (Art A.7.7.2)

<

Ty = < Ty = 0.2fc28

bxd

X

Avec:

V= 1.4V,

V,: Effort tranchant calculé au niveau considéré ;
b : Epaisseur du voile ;

d : Hauteur utile (d=0.9 h) ;

h : Hauteur totale de la section brute.

B) Vérification a I'ELS
Vérification de la contrainte dans le béton a I'ELS

N

S
= <
% =B t15A =

6b = 06 X fC28
Avec:

N : L’effort normal appliqué ;

B : Section du béton ;

A : section des armatures adoptées (verticales) ;
“0p: Contrainte admissible.

VI .3.4 Exemple de calcul

Soit a calculer le ferraillage des voiles V;; et Vi, de la zone |

{ Opmax = 4443.639KN/m?

6o = —10849.327KN/m2  ccuon partiellement comprimée (SPA)

a. Caractéristiques géométriques

Tableau VI.3.5 : Caractéristiques géométriques du voile V1.

L (m) e(m) B (m?)

2.25 0.25 0.563
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b. Largeur de la zone comprimée

Lo Oma 4443.639
¢ ¢~ 4443.639 + 10849.327

Omax + Omin

X 2.25 = L. = 0.65

c. Largeur de la zone tendue
L =L-L.=225-0.65 = L =1.60m
d. Calcul delalongueur «d »
Le découpage du diagramme est en deux bandes de longueur (d):
Avec:d=d; =d, =0.8
Dans notre cas on prend d = 0.8m
Détermination de N
Pour la zone tendue :

01 — (Lt/z) N — Omax

Omax Lt )
4443.639 )
01 = T = 2221.820KN/m
Omax + 01 4443.639 + 2221.820
leTdeez > X 0.8 X 0.25 = 666.55KN
2221.820

N, =%xdxex= x 0.8 x 0.25 = 222.182KN

e. Calcul des armatures verticales

Ay =t =222 = 16.66cm?
W N 222182
L cm

f. Lesarmatures de coutures

Vy 1.4 x 373.92
=11

—=11X———— = 14.40cm?
f 400 x 10-1 cm

Ay =11
Ay =1440 — 5 225
} Ayq =5.12

Ade _—) 08
g. Calcul des armatures minimales

fiog Xd X e
fe

Apin = max(10.50; 3.85) = 10. 50cm?

Anin = max( ;O.2%B)

= max(

Page 215



Chapitre VI

Ferraillage des éléments structuraux

Calcul des sections totales

A; = Ay; + Ayjg = 21.78cm?

A; = Ay, + Ayjg = 10.67cm?

Tableau VI.3.6 : Ferraillage adopté pour le voile longitudinal V; ;.

Ferraillage adoptée Section total Espacement
1ére bonde 2 X 8HA14 24.62 St = 11lcm
2¢mehonde 2 X 4HA14 12.30 St = 20cm

h. Calcul des armatures horizontales
D’apres RPA 99 version 2003 : A, > 0.15%B = 0.0015 X 25 X 225 = 8.44cm?
On prend : Ay = 8.44cm?
Soit: 2 X 4HA12 = 9.04cm? avec un espacement S, = 25cm.

i. Armatures transversales

Les deux nappes d’armatures doivent étre reliées au minimum par (04) épingle au
meétre carré soit avec HA8. (4HA8)

j. Les vérifications

- Vérification des espacements
L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :
St < min {1.5 e; 30cm} = St < 30cm
St=11cmet 20cm ........c......... Condition vérifiée.

Sh=25CM.ccceieeeeeeeeeeeeieeaean Condition vérifiée.

- Vérification de la contrainte dans le béton a I’ELS

N 853.88 x 103

= = = 1.42MPA
% T B 15xA, 0563 x 106 + 15 x 24.62 x 102

opc = 1.42MPa < G}, = 15MPa......... Condition vérifiée.
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- Vérification de la contrainte limite de cisaillement

a. D’aprés RPA99modifiées 2003 (Art A.7.7.2)

Ty = bZd < T, =0.2fs

Y 1.4 x 372.92 x 103
™= hxd - 250x09x2250  -03MPa
Ty = 0.2f,55 = 0.2 X 25 = 5MPa

T, = 1.03MPa < 7, = 5MPa.... .......condition vérifiée.
b. D’aprés BAEL91modifiées 99 (Art A.5.1.21)
Tu = b\::d =T
A 372.92 x 103
= 0.73MPa

TP xd” 250 x 0.9 x 2250

T, = min (O.IS%; 4MPa> = min(2.5; 4MPa)
b

Ty = 0.73MPa < 7, = 2.5MPa.... ... ... Condition vérifiée.
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Tableau V1.3.7 : Ferraillage des voiles longitudinales V;.

2.25 2.25 2.25 2.25
0.25 0.25 0.25 0.25
0.5625 0.5625 0.5625 0.5625
4443.639 | 1588.412 | 1496.311 | 935.308
-10849.327 | -5449.141 | -2648.453 | -954.863
SPC SPC SPC SPC
853.88 721.62 497.76 146.57
373.92 325.15 137.7 256.4
0.65 0.51 0.81 1.11
1.60 1.74 1.44 1.14
0.800 0.870 0.720 0.570
2221.820 | 794.206 | 748.156 | 467.654
666.55 259.11 202.00 99.96
222.182 86.370 67.334 33.320
16.66 6.48 5.05 2.50
5.55 2.16 1.68 0.83
14.40 12.52 5.30 9.87
5.12 4.84 1.70 2.50
21.78 11.32 6.75 5.00
10.67 7.00 3.38 3.33
10.50 11.42 9.45 7.48
24.62 18.1 18.1 18.1
12.3 12.3 12.3 12.3
2X8HA14 | 2X8HA12 | 2X8HA12 | 2X8HA12
2X4HA14 | 2x4HA14 | 2X4HA14 | 2X4HA14
12 12 12 12
22 22 22 22
8.44 8.44 8.44 8.44
2X4HA12 | 2X4HA13 | 2X4HA14 | 2X4HA15
9.04 9.04 9.04 9.04
25 25 25 25
4 épingles de HA8/ml
25 25 25 25
1.034 0.899 0.381 0.709
0.739 0.642 0.272 0.506
1.424 1.223 0.844 0.248
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Tableau V1.3.8 : Ferraillage des voiles longitudinales V,.

1.25 1.25 1.25 1.25
0.25 0.25 0.25 0.25
0.3125 0.3125 0.3125 0.3125
3905.978 | 1358.771 | 1847.511 | 2337.212
-7026.042 | -2449.587 | -2806.999 | -3723.26
SPC SPC SPC SPC
1035.58 812.25 601.01 285.64
112.11 138.12 124.77 37.18
0.45 0.45 0.50 0.48
0.80 0.80 0.75 0.77
0.400 0.400 0.375 0.385
1952.989 | 679.386 | 923.756 | 1168.606
292.95 101.91 129.90 168.72
97.649 33.969 43.301 56.239
7.32 2.55 3.25 4.22
2.44 0.85 1.08 1.41
4.32 5.32 4.80 1.43
1.38 1.70 1.44 0.44
8.70 4.25 4.69 4.66
3.82 2.55 2.52 1.85
5.25 5.25 492 5.05
11.3 11.3 11.3 11.3
6.78 6.78 6.78 6.78
2X5HA12 | 2X5HA12 | 2X5HA12 | 2X5HA12
2X3HA12 | 2X3HA12 | 2X3HA12 | 2X3HA12
10 10 10 10
13 13 13 13
4.69 4.69 4.69 4.69
2X4HA12 | 2X4HA12 | 2X4HA12 | 2X4HA12
9.04 9.04 9.04 9.04
25 25 25 25
4 épingles de HA8/ml
25 25 25 25
0.558 0.688 0.621 0.185
0.398 0.491 0.444 0.132
3.143 2.465 1.824 0.867
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Tableau VI.3.9 : Ferraillage des voiles longitudinales V;.

1.75 1.75 1.75 1.75
0.25 0.25 0.25 0.25
0.4375 0.4375 0.4375 0.4375
2173.892 1073.83 581.943 | 1535.617
-9876.75 -4712.56 -1361.1 -2149.01
SPC SPC SPC SPC
853.88 721.62 497.76 146.57
178.72 155.01 132.75 41.86
0.32 0.32 0.52 0.37
1.43 1.43 0.62 1.39
0.715 0.715 0.720 0.570
1086.946 | 536.915 290.972 767.809
291.44 143.96 78.56 164.12
97.146 47.987 26.187 54.706
7.29 3.60 1.96 4.10
243 1.20 0.65 1.37
6.88 5.97 5.11 1.61
2.81 2.44 2.10 0.52
10.10 6.04 4.07 4.63
5.24 3.64 2.76 1.89
9.38 9.38 9.45 7.48
15.84 15.84 15.84 15.84
12.3 12.3 12.3 12.3
2X7HA12 | 2X7HA12 | 2X7HA12 | 2X7HA12
2X3HA14 | 2X3HA14 | 2X3HA14 | 2X3HA14
12 12 12 12
24 24 24 24
6.56 6.56 6.56 6.56
2X4HA12 | 2X4HA12 | 2X4HA12 | 2X4HA12
9.04 9.04 9.04 9.04
25 25 25 25
4 épingles de HA8/ml
25 25 25 25
0.799 0.694 0.59 0.235
0.444 0.385 0.328 0.131
1.851 1.565 1.079 0.318
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Tableau V1.3.10 : Ferraillage des voiles longitudinales V,.

3.45 3.45 3.45 3.45
0.25 0.25 0.25 0.25
0.8625 0.8625 0.8625 0.8625
7698.679 | 2394.266 | 552.496 196.753
-13746.5 | -6925.21 | -3630.36 | -1975.95
SPC SPC SPC SPC
3267.17 2556.19 1871 834.08
642.83 502.75 378 101.43
1.24 0.89 0.46 0.31
2.21 2.56 1.50 0.16
1.105 1.280 0.720 0.570
3849.340 | 1197.133 | 276.248 98.377
1595.07 574.62 74.59 21.03
531.690 191.541 24.862 7.009
39.88 14.37 1.86 0.53
13.29 4.79 0.62 0.18
24.75 19.36 14.55 3.91
7.93 7.18 3.04 0.65
47.80 21.55 490 1.17
21.22 11.97 3.66 0.82
14.50 16.80 9.45 7.48
50.26 24.62 18.1 18.1
2412 18.46 13.56 13.56
2X8HA20 | 2X8HA14 | 2X8HA12 | 2X8HA12
2X6HA16 | 2X6HA14 | 2X6HA12 | 2X6HA12
18 18 18 18
21 21 21 21
12.94 12.94 12.94 12.94
2X6HA12 | 2X6HA12 | 2X6HA12 | 2X6HA12
13.56 13.56 13.56 13.56
17 17 17 17
4 épingles de HA8/ml
25 25 25 25
1.159 0.907 0.682 0.183
0.828 0.648 0.487 0.131
3.484 2.842 2.103 0.938
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Tableau VI.3.11 : Ferraillage des voiles transversales Vs.

2.75 2.75 2.75 2.75
0.25 0.25 0.25 0.25
0.6875 0.6875 0.6875 0.6875

6540.394 | 2249.803 | 704.936 576
-9354.5 -4406.17 | -927.597 | -673.336
SPC SPC SPC SPC
944.75 736.5 511.45 136.83
359.28 264.24 224.61 64.23
1.13 0.93 1.19 1.27
1.62 1.82 1.56 1.48
0.810 0.910 0.780 0.740
3270.197 | 1124.902 | 352.468 288.000
993.32 383.87 103.10 79.92
331.107 127.958 34.366 26.640
24.83 9.60 2.58 2.00
8.28 3.20 0.86 0.67
13.83 10.17 8.65 2.47
4.07 3.37 2.45 0.67
2891 12.96 5.03 2.66
12.35 6.57 3.31 1.33
10.63 11.94 10.24 9.71
32.16 24.62 18.1 18.1
15.38 15.38 11.3 11.3
2X8HA16 | 2X8HA14 | 2X8HA12 | 2X8HA12
2X5HA14 | 2XS5HA14 | 2X5HA12 | 2X5HA12
11 11 11 11
18 18 18 18
10.31 10.31 10.31 10.31
2X5HA12 | 2X5HA12 | 2X5HA12 | 2X5HA12
11.30 11.30 11.30 11.30
20 20 20 20
4 épingles de HA8/ml
25 25 25 25
0.813 0.598 0.508 0.145
0.581 0.427 0.363 0.104
1.284 1.017 0.717 0.191
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Tableau V1.3.12 : Ferraillage des voiles longitudinales V.

2.25 2.25 2.25 2.25
0.25 0.25 0.25 0.25
0.5625 0.5625 0.5625 0.5625
6475.495 | 2408.135 | 1035.106 | 544.196
-6383.02 -3753.7 | -2454.31 | -1148.25
SPC SPC SPC SPC
1807 1360.77 926.66 252.27
279.09 240.96 186.54 45.25
1.13 0.88 0.67 0.72
1.12 1.37 1.58 1.53
0.560 0.685 0.790 0.765
3237.748 | 1204.068 | 517.553 272.098
679.93 309.29 153.33 78.06
226.642 103.098 51.108 26.019
17.00 7.73 3.83 1.95
5.67 2.58 1.28 0.65
10.74 9.28 7.18 1.74
2.67 2.82 2.52 0.59
19.67 10.56 6.35 2.54
8.34 5.40 3.80 1.24
7.35 8.99 10.37 10.04
24.62 18.1 18.1 18.1
12.3 12.3 12.3 12.3
2X8HA14 | 2X8HA12 | 2X8HA12 | 2X8HA12
2X4HA14 | 2X4HA14 | 2X4HA14 | 2X4HA14
11 11 11 11
20 20 20 20
8.44 8.44 8.44 8.44
2X4HA12 | 2X4HA12 | 2X4HA12 | 2X4HA12
9.04 9.04 9.04 9.04
25 25 25 25
4 épingles de HA8/ml
25 25 25 25
0.772 0.296 0.229 0.056
0.551 0.476 0.368 0.089
3.015 2.308 1.572 0.428




Chapitre VIII Etude de l'infrastructure

Introduction

La fondation est un élément de structure qui a pour objet de transmettre au sol les
efforts apportés par la superstructure.
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 résultant de I'action de séisme, qui peut étre variable en
grandeur et en direction ;
- Un moment qui peut s’exercer dans de différents plans.
On distingue deux types de fondation selon leurs modes d’exécution et selon la résistance aux
sollicitations extérieures :

A) Fondations superficielles
Les principaux types de fondations superficielles que I'on rencontre dans la pratique sont :
- Les semelles continues sous murs ;
- Les semelles continues sous poteaux ;
- Les semelles isolées ;
- Lesradiers.
B) Fondations profondes

Elles sont utilisées dans le cas de sols ayant une faible capacité portante ou dans les cas ou le
bon sol se trouve a une grande profondeur, les principaux types de fondations profondes
sont :

- Les pieux;

- Les puits.
Ce type de fondations est généralement utilisé dans le cas de sols de faible capacité portante.

Choix du type de fondation

Le type de fondation est choisit essentiellement selon les critéres suivants :
- Larésistance du sol ;
- Letassement du sol;
- Le mode constructif de la structure.
Et ce méme choix doit satisfaire les criteres ci -dessous :
- stabilité de I'ouvrage (rigidité).
- facilité d’exécution (coffrage)
- économie.
On optera pour des semelles filantes et si ces derniéres dépassent 50% de la surface totale, on
optera pour un radier.
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VIIL.1 Dimensionnement des semelles continues (sous voiles, sous poteaux)
1. Semelle filante sous voile

Pour calculer la largeur de la semelle, on doit vérifier que :

Osol = % = % = B= as:fo

B : Lalargeur de la semelle.

L : Longueur de la semelle.

G, Q : Charge et surcharge revenant au voile considéré

O, : Contrainte admissible du sol donnée par le rapport géotechnique de ce dernier.
N’ayant pas ce document a disposition, la contrainte admissible du sol est arbitrairement
prise égale a 1.5 bars.

Tableau VIII.1 : Surface des semelles filantes sous les voiles (sens longitudinal).

Voile Nser(KN) L (m) B (m) S=BxL (m2)

VL1 569.46 2.25 1.69 3.80

VL2 567.74 2.25 1.68 3.78

VL3 1224.77 1.25 6.53 8.16

VL4 1226.37 1.25 6.54 8.18

VL5 1032.01 1.75 3.93 6.88

VL6 1089.78 3.45 2.11 7.28

VL7 1041.39 1.75 3.96 6.95

VL8 874.63 3.45 1.69 5.83
Total 50.86

Tableau VIIL.2 : Surface des semelles filantes sous les voiles (sens transversal).

Voile Nser(KN) L (m) B (m) S=BxL (m2)
VT1 641.41 2.75 1.55 4.26
VT2 375.22 2.25 1.11 2.50
VT3 376.45 2.25 1.12 2.52
VT4 633.50 2.75 1.54 4.24
VT5 578.28 2.75 1.40 3.85
VT6 783.47 2.75 1.90 5.23
VT7 783.76 2.75 1.90 5.23
VT8 578.32 2.75 1.4 3.85
Total 31.68

La surface totale des semelles filantes sous les voiles est notée S,, :

Sy = Sy1+ Syt =50.86+31.68 = 82.54m2.
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2. Semelle filante sous poteaux

Y. Nixe+) M;

Pour connaitre la répartition des contraintes on devra calculer e = et comparer la

. x L
valeur trouvée a: -
Avec R C’est la résultante des charges : R=) N;
. 6 , - .
Sie< T Répartition trapézoidale.

Sie> g — Répartition triangulaire.

0
3
o
»
=
—
—_
+
|O\
(@)
——

File E
Tableau VIIL.3 : Résultante des charges sous poteaux.
Poteaux Nser(KN) M(KN.m) ei(m) NserX ei
El 497.601 -0.938 8.30 4130.088
E2 1118.289 9.950 2.80 3131.209
E3 1534.400 0.672 -2.8 -4296.32
E4 873.741 -9.918 -8.30 -7252.050
p)) 4024.031 -0.234 / -4287.073
On‘a: e = —4287.073+(-0.234) _ 1.07m.
4024.031
Et ==22=3.32m.
6 6

L . o A
—e< - - Répartition trapézoidale.

R 6 4024.031 6X1.07
Qmax =1 (1+5) = 2222 (1 + 2237)=267.449KN/ml

R 6e 4024.031 6X1.07
L= E(1 - T) =222 (1 ey ) =181.166 KN/ ml

0(5)=2(1+2) = 200 (1 20) g1 v m
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La largeur de la semelle est déterminée comme suit:

3X1.07

L
B > @ = 192 ) =1.566m.

Osol LXTgp] 19.9%0.15 x103

On prend B=1.6m.

R(1+3Te) _ 4024.031(1+

Calcul de la surface de la semelle filante sous poteaux notée S,

On aura donc: S,= (1.6x 17.1) = 27.36 m?.

Surface totale des semelles (sous poteaux + sous voiles) :
S¢=nXSp + S, =6X 27.36 + 82.54 = 246.7 m?,

Avec n : nombre de portique dans le sens considéré
Surface totale du batiment :

Stotal = Ly X Ly =22X 17.1 = 376.2 m2

Pourcentage de la surface des semelles :
246.7 X100

376.2

=65.58% > 50%

Conclusion

Etant donné que la surface des semelles est supérieure a 50 % de la surface du batiment, on

opte pour un radier général.

VIIL.2 Etude de radier général

Un radier est défini comme étant une fondation travaillant comme un plancher renversé dont

les appuis sont constitués par les poteaux de I'ossature et qui est soumis a la réaction du sol

diminuée du poids propre du radier.

VIIL.2 .1 Dimensionnement

a) Lacondition d’épaisseur minimale

Selon la condition d’épaisseur minimale, la hauteur du radier doit avoir au moins 25 cm.

(hmin = 25 cm).
b) La condition forfaitaire
- Sous voile
Lipax =5.60m.

Lmax < h< Lmax
8 - 5

Lmax: Distance entre deux voiles successifs.
560

= < h < 5% =70cm < h< 112cm On prend h=90cm.
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- Sous poteaux
1. Ladalle

La dalle du radier doit satisfaire la condition suivante :

max

L .
hg > 0 Avec une hauteur minimale de 25cm.

hg = 2> =28cm = hy=30cm.

2. Lanervure

Les nervures du radier doivent avoir une hauteur qui vérifie la condition suivante :

L
h > max
n= 1o

h, > 51—600 =56cm = h,=60cm.
¢) Condition de la longueur élastique

4| 4EI 2
Le=_[iep = 7 bmax

Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol, le
radier est rigide s’il vérifie :

T . s 3[r2 4 3k
Limax < ;Le = Ce qui nous conduita:h > (;.Lmax) X —

Avec:

L.: Longueur élastique.

K: Module de raideur du sol, rapporté a 'unité de surface K= 40 MPa.

[ : L'inertie de la section du radier (bande de 1 m).

E : Module de déformation longitudinale déférée E = 3700 3/f.,g =10818.86MPa.
Lmax : Distance maximale entre deux nervures successives.

4
D'olt:h > 3\/(3 5.6) x40 _ 9 2om.
T

10818.866
Soit h=1.25m.
0.4h, < b, <£0.7h, = 50cm < b, <87.5cm =b, =70cm

Dalle flottante

Lmax < h < Lmax

50 — T 40
560 560
—< h< TS =11.2cm < h < 14cm

On prend la hauteur de la dalle flottante égale a 12 cm.
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Conclusion

Le choix définitif des dimensions du radier est le suivant :

- Hauteur des nervures suivant les deux sens : h,= 125 cm.
- Largeur de la nervure: b,= 70 cm.

- Hauteur de la dalle: hy = 30cm.

-Dalle flottante : h =12 cm.

Figure VIIL1 : Les dimensions du radier.

Dalle flottante Dalle flotrante
Nervure

-
2

0.1

) TVO-= o . 070 VO

. Gros béton -

Radier

VIIL.2 .2 Calcul des charges nécessaires au radier

a) Le poids de la structure

- Charge permanente : G = 32721.66 KN.
- Charge d'exploitation : Q,= 5692.52KN.

b) Combinaison d’action

ELU:N,=135G+15Q=1.35x 32721.66 + 1.5 X5692.52 = 52713.021KN
ELS:Ng =G+ Q=32721.66 +5692.52 = 38414.18 KN

d) Détermination de la surface du radier

Ny __52713.021

Etat Limite Ultime : S533'= ——*— = ———"—= = 264.23m>.
. sol :
L : N, _ 3841418
Etat Limite de Service : SELS=— = =256.09m?.

Gsol 150

Sradier=Max (Sf(fg; Sf‘fg) = 264.23m?2,
Spatiment =437.8m2 > S 4ier=264.23m?2.
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Remarque

Nous remarquons que la surface totale du batiment est supérieure a la surface nécessaire du
radier, dans ce cas on opte juste pour un débord minimal que nous imposent les regles du
BAEL, et il sera calculé comme suit:
h 125
Ldep = (7“, 30cm)=max(7; 30cm)=62.5cm.
Soit un débord de : Lgep, = 65cm.
Donc on aura une surface totale du radier : S;,gier=Spatiment + Sdébort

D’ou:
Sasbort= 2(17.1% 0.65) + 2(22 x 0.65) =50.83m?
Sradier=437.8 +50.83 =488.63 m?

VIIL.2 .3 Calcul des sollicitations a la base du radier

a. Charges permanentes

Poids du batiment : G =32721.66 KN

batiment

Poids du radier
Pragier= poids de la dalle + poids de la nervure +poids de (T.V.0) + poids de la dalle flottante.

- Poids de la dalle
POidS de la dalle = Sradier X hd X Pp
Py =488.63% 0.3 X 25 = 3664.73KN.

- Poids des nervures
Poids des nervures =b, X (h, —hg) X (Ly X 6 + Ly X 4) py,
P, =0.70 X (1.25 — 0.30) X (22 X 6 + 17.1 X 4) x 25 = 3331.65KN.

- Poids du TVO
Prvo=(Sradier = Snervure) X (hn —hq) X prvo
Pryo= (488.63 — 140.28) X (1.25 — 0.3) X 17=5625.85KN
Avec : Poids volumique du TVO : ppyo=17 KN/m3
Snervure = bn X (Ly X 6 + Ly X 4) = 0.7 X (22 X 6 + 17.1 x 4) = 140.28m?

- Poids de la dalle flottante

Par= Sradier X €p X pp
Pys=488.63 X 0.12 X 25 = 1465.89KN

D’ou:
Gradier=Paq + Py +Prvo+Pgr=3664.734+3331.65 +1465.89+1465.89
Gradier=9928.16KN.
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b. Surcharge du batiment et du radier

Qpa:=5692.52KN
Qrqdier= 2.5%264.23 = 660.58KN.
- Poids total de la structure

Grotar=Cpatimen: +Cradier=32721.66+9928.16 = 42649.82KN
Qrorar=Cpatiment+ Cradier=5692.52+660.58 = 6353.10KN

- Combinaison d’actions

ELU:N,=135G+1.5Q=1.35 X 42649.82+ 1.5 x6353.10= 67106.91KN
ELS:Ng =G+ Q=42649.82+6353.10=49002.92 KN

VIIL.3 Vérifications
VIIL.3 .1 Vérification de la contrainte de cisaillement

Il faut vérifier que: T, < T,

max
_Tu

_ . (0.15xf,
Ty=— 5 < Ty, = min {Tczs, 4MPa}

b=125cm;d=09h =09 x 30 =27 cm

L Ntotxp L
T&nax:qux n';aX: u X n;ax

Sradier

67106.91x1.25 _ 5.60
ThaX=——F—"— X — =480.68KN
488.63 2
Tmax  480.68x103
Ty= 2 — =1.42 MPa

T bd  1250%270

T, = min {%”"28,41\/11361} — 2.5 MPa
b

1, = 1.42MPa < T, = 2.5MPa
VIIL.3 .2 Vérification de la stabilité du radier

- Calcul du centre de gravité du radier

Xe=28=11m  ;  Ye=22Y=855m
Si Sj

Avec:

Si : aire du panneau considéré ;
Xi; Yi: Centre de gravité du panneau considéré.
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- Moment d’inertie du radier
3
l=—2-=9167.05m

Lo=""_ 15173.4m*
12

yy
La stabilité du radier consiste en la vérification des contraintes du sol sous le radier qui est
sollicité par les efforts suivants :

-Effort normal (N) du aux charges verticales ;

-Moment de renversement (M) du au séisme dans le sens considéré : M=M,+T, X h.
Avec:

M : Moment sismique a la base du batiment ;

T : Effort tranchant a la base du batiment ;

Iix, Iyy : Moment d’inertie du panneau considéré dans le sens considéré ;
h : profondeur de I'infrastructure.

Le diagramme trapézoidal des contraintes nous donne :

& A A & A& 4 4 4 A& A A

a2 G

Figure VIII.2 : Diagramme des contraintes.

Tableau VIII.4 : calcul des moments.

Sollicitations M, [KN. m] To[KN] h [m] M [KN. m]
Sens XX 47098.047 2379.34 1.25 50072.22
YY 50204.101 2480.74 1.25 53305.03
_30'1+0'2
m=,

On doit vérifier les conditions suivantes :

LELU : 0,y =" < 1.3304,

30'1+0'2

L’ELS : 0= < Ol
Avec: 0, =N + Mo

radier I

N,=67106.91KN; Ng =49002.92 KN
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a) Sens longitudinal

AL’ELU

N M

01 =
Sradier Ixx

N M

02 =
Sradier Ixx

6710691
T 48863

6710691  50072.22
T 48863

_ 30140, 3X197.42+477.25

50072.22
9167.05

X 11 =197.42 KN/m?

X 11 =77.25 KN/m?2
9167.05

o= 222 - =167.38 KN/m?
ALELS
o= N + l o= 49002.92 50072.22 x 11 =160.37 KN/m2

Sradier Inex

N M

488.63 9167.05

__49002.92 50072.22
9167.05

X 11 =40.20 KN/m?

0y,= _— =
Sradier Lex 488.63
__301+0; _ 3X160.37+40.20
m— 4 -

=130.33 KN/m?

b) Sens transversale

AL’ELU
N M
0= + — YG =
Sradier Iyy
N M
0= -
Sradier Iyy

__301+0; _3x167.37+107.30

53305.03
15173.4

_ 6710691
488.63

X 8.55 =167.37 KN/m?

_ 6710691  53305.03
T 48863 15173.4

X 8.55=107.30 KN/m?

m 4
AL’ELS
0-1: N + £

Sradier Iyy

N M

O0y,=
Sradier Iyy

__ 30440, _3x130.32+70.25

=152.35 KN/m?

_49002.92
T 48863

53305.03
15173.4

X 8.55=130.32 KN/m?

4900292 53305.03
T 488.63 15173.4

X 8.55 =70.25 KN,/m?

m 4

=115.30 KN/m?

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VIIL5 : Les résultats des contraintes.

ELU ELS
Contraintes | o;[KN / m2] | 65[KN / m2] | 0,,[KN / m2] | 0;[KN / m2] | g,[KN / m2] | 6,,[KN / m2]
Sens XX 197.42 77.25 167.38 160.37 40.20 130.33
YY 167.37 107.30 152.35 130.32 70.25 115.30
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ALELU: 6,, < 1.330,,, =199.5 KN/m?
AL’ELS : 6, < 04, =150KN/m?

Tableau VIIL6 : vérification des contraintes.

Contraintes | 0,,(ELU) o.,.(ELS) observation
Sens XX 167.38 130.33 Condition vérifiée.
YY 152.35 115.30 Condition vérifiée.

VIIL.3 .3 Vérification de la stabilité au renversement (Art 10.1.5 RPA99/Version 2003)

Quel que soit le type de fondations (superficielles ou profondes), on doit vérifier que
I'excentrement de la résultante des forces verticales gravitaires et des forces sismiques reste a
'intérieur de la moitié centrale de la base des éléments de fondation résistant au
renversement

(=%<3)
e=—<-—
N 4
M, _ 50072.22 22 . P
ey = —= =1.02m< —=5.50m....ccccerrrnee. Condition vérifiée.
Ng  49002.92 4
M,  53305.03 17.1 . foigs
ey = 2=———=1.09m< == =4.28M....c.cccoesurr... Condition vérifiée.
N5 49002.92 4

VIIL5 Ferraillage du radier

Le ferraillage d'un radier est particulier, les aciers tendus en travées se situent en partie haute
de la dalle du radier qui sera étudiée comme un plancher renversé soumis a une charge
uniformément répartie prenant appuis sur les voiles et les poteaux.

Pour le calcul du ferraillage du radier, on utilise les méthodes exposées dans le B.E.A.L 91
modifié 99.

VIIL5.1 Ferraillage de la dalle du radier (panneaux encastrés sur 4 appuis)

On distingue deux cas :

lercas si: p < 0.4 =le panneau travaille suivant une seule direction.

Mi=q, x 2 ;M} =0

2eme cas:5i 0.4 < p < 1 = les deux flexions interviennent, les moments développés au centre
de la dalle dans les deux bandes de largeur d'unité valent :

Dans le sens de la plus petite portée L, : Mi=p, X q, X L2

Dans le sens de la grande portée Ly : Mf;=p.y x Mg

Les coefficients py; py, sont donnés par les tables PIGEAUD.

L
Avec:p ==
Ly
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Remarque

Les panneaux étant soumis a des chargements sensiblement voisines, et afin d’homogénéiser
le ferraillage et de faciliter la mise en pratique, on adopte la méme section d’armatures, en
considérant pour les calculs le panneau le plus sollicité.

- Identification du panneau le plus sollicité

=2x=3_-070 = ux-0.0683
Ly 56
Hy = 0.436

0.4 < p <1 Ladalle travaille dans les deux directions.

Pour le calcul du ferraillage, nous soustrairons de la contrainte maximale ¢7**, la contrainte
due au poids propre du radier, ce dernier étant directement repris par le sol.

ALELU
m _ __ Gradier __ _9928.16 _
QY = o (ELU) — {240 = 167.38 — 222 =147.06KN/m.
ALELS
QY = 0 (ELS) — T8 = 130.33 — 2222 =110.01KN/m.
radier .

- Calcul des moments isostatiques a 'ELU

M, = 0.0683x 147.06 x 3.92=152.77KN.m
My = 0.436 X 152.77 = 66.61KN.m

Remarque

Comme le panneau étudié est un panneau intermédiaire et afin de tenir compte de
I’encastrement de la dalle au niveau des nervures, nous allons affecter aux moments
isostatiques les coefficients réducteurs suivants :

- 0,75: pour les moments en travées ;

- 0,50 : pour les moments sur appuis intermédiaires ;

- 0,30 : pour les moments sur appuis de rive.

Moment aux appuis : Mg = My = 0.5 X152.77=76.39KN.m

Moment en travées : M:{=O.75X 152.77 = 114.58KN.m
{ M§,=O.75>< 66.61 = 49.96 KN.m
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VIIL5.2 Ferraillage a 'ELU

- Sens longitudinal (X-X)
Aux appuis
M2 76.39 x 103
M= X xf. 100 x252 x 142 0086
u=0.086 < p; = 0.392 = SSA
B = 0.955
A My _ 7639X 103 — 919em?
St Bxdxog 0955 x 25 x 348
Soit : 9HA12=10.18 cm?
En travées
ML 114.58 x 103
W X d xf.  100x 252 x 142 1%
n=0.129 < p; = 0.392 = SSA
B = 0.930
A My 11458 103 — 1a16em?
ST Bxdxog 0930 x 25 x 348
Soit: 10HA14=15.39 cm?
- Sens transversal (Y-Y)
Aux appuis
M2 76.39 x 103
M X d? xfo. 100 x 252 x 142 2086
= 0.086 < p; = 0.392 = SSA
B = 0.955
A M2 76.39 x 103 — 919cm?

St T Bxdx oy 0955 x 25 x 348

Soit : 9HA12=10.18 cm?
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En travées
B ML _ 4996 x10° 0.056
b o xdZxf,, 100x252x142
u=0.056 <y =0.392 = SSA
B =0.971
M2 49,96 x 103
A = 5.91cm?

St T Bxdxog 0971 x 25 x 348
Soit : 6HA12=6.78 cm?

Tableau VIIL.7 : Résultats du calcul des armatures du panneau de dalle du radier.

sens | zone Klllglrln U, | Section B (C['l;;.lé) A(acd;;fzt)ée S (cm)

X-X Appuis | 76.39 | 0.086 | SSA | 0.955 9.19 | 10HA12=11.31 10
Travée | 114.58 | 0.129 | SSA | 0.930 14.16 | 10HA14=15.39 10

vy Appuis | 76.39 | 0.086 | SSA | 0.955 9.19 6HA14=9.23 16
Travée | 49.96 | 0.056 | SSA ]0.971 591 | 6HA12=6.78 16

VIIL5.3 Vérifications a L'ELU

a. Condition du non fragilité du béton

w0: Pourcentage d’acier minimal est égal a 0.8 %o pour les HA FeE400

Sens (X-X)
>W(3_p) avec : w _Amin_p_lx
= 0 N =— ——
h 2 *“bxh 1y
b xhxwy(3— 3-0.70
Al = 20( 2 =100 x 30 x 0.0008 x (T) = 2.76cm?
Sens (Y-Y)
Wy = W, avec:w —Ami-p—l—X
X = 0 ¢ - ) -
Y bh ly
Y . =bhw, = 100 x 30 x 0.0008 = 2.4cm?

Les sections choisies que ce soit en travée ou en appui dans les deux sens sont nettement
supérieur a la condition minimale.
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Aux appuis
ALy = 11.31cm? > AY ;1 = 2.76CM? e condition vérifiée.
y _ 2 y _ 2 ey P
ALy =9.23cm” > Ay = 2.40m° condition vérifiée.
En travées
AX g =15.39cm? > Al = 2.76CM? i condition vérifiée.
A, =6.78cm* > A) . = 24cm? . condition vérifiée.

b. Espacement des armatures BAEL 91 modifiée 99(Art A.8.2 ,42).

L’écartement des armatures d'une méme nappe ne doit pas dépasser les valeurs suivantes :
St< min (3h; 33 cm) = min (90; 33cm) = 33 cm.
Avec: h désigne I'épaisseur totale de la dalle

- Sens longitudinal
St< min (3h; 33 cm)
St=10 €M < 33CMutiiiiiiiiiiiiiiiiie e condition vérifiée.
- Sens transversal
St< min (3h; 33 cm)
St=16 M < 33CMuririiiiiiiiiiiirierieiee s condition vérifiée.

VIIL.6 Vérifications a I'ELS

- Evaluation des moments M, et M,

ATELS

9=02;p==2= 2 =070= ur=0.0743

T Ly s
‘Lly=0.585
Mg = bk X qs X L
X =0.0743 x 100.01 X 3.92 = 113.02KN.m

My = py X M
M? = 0585 x 113.02 = 66.12 KN.m

Moment aux appuis : M§ = My = 0.5 X 113.02=56.51KN.m

Moment en travées : M:{=O.75X 113.02 = 84.77 KN.m
M§,=O.75>< 66.12 = 49.59 KN.m
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a. Vérification des contraintes dans le béton

On vérifie la condition suivante o, < 0p = 0.6 X f.,3 = 0}, = 15MPa et 65, = 348MPa

Tableau VIII.8 : Vérification des contraintes a I'ELS pour la dalle du radier.

Ost

TBxdxAa,

Mg

bxd

100 X A,
p=——"

_ Ost

PO TR,
1

sens | zone As M p B K, st O Ope | Opc | Observation

X-X Appuis | 11.31 | 56.51 | 0.452 | 0.897 | 33.54 | 222.81 348 6.64 | 15 CV
Travée | 15.39 | 84.77 | 0.616 | 0.884 | 28.10 | 249.24 348 8.87 | 15 CV

Y-y Appuis | 9.23 | 56.51 | 0.369 | 0.906 | 38.19 | 270.31 348 7.08 | 15 CV
Travée | 6.78 | 49.59 | 0.271 | 0.917 | 45.24 | 319.05 348 7.05 | 15 CV

VIIL.7 Ferraillage des débords

Le débord est assimilé a une console rectangulaire soumise a une charge uniformément
repartie comme illustré dans la figure ci-dessous. Le calcul se fera pour une bonde de 1 metre

de longueur.

Sollicitation de calcul

AVELU: q,=147.06KN/m

_ —quXxL? _—147.06x0.65%

M, .

Calcul des armatures

2

K= b dzf,, ~ 1000 x 2502 x 14.2

1 =0.035- 8 =0.982

Remarque

Ae

M,

=—31.07KN.m

31.07 x

10°

M,

31.07 x 103

“B.d.o, 0982 x 25 x 348

= 0.035

= 3.64cm?

Les armatures du radier sont largement supérieures a celles du débord A ,qgier>Adcbort,
alors le ferraillage du débord sera la continuité de celui du radier (le prolongement des barres
des poutres et de la dalle au niveau des appuis).
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VIIL.8 Ferraillage des nervures

La nervure sera calculée comme une poutre continue sur plusieurs appuis.
Les nervures sont considérées comme étant des poutres continues sur plusieurs appuis. Tous
les panneaux de dalle du radier travaillent dans les deux sens 0.4 < p = 0.7 < 1 dong, les
charges transmises par chaque panneau se subdivisent en deux charges trapézoidales et deux
charges triangulaires tel que :
- Les nervures suivant le sens de la petite portée sont soumises a des charges
triangulaires ;
- Les nervures suivant le sens de la grande portée sont soumises a des charges
trapézoidales ;

Pour le calcul des efforts internes (Moments fléchissant et efforts tranchants)
Mr, BELAZOUGUIL. Propose dans son manuscrit « CALCUL des OUVRAGES en BETON ARME »
[25] en page 174 une méthode simple qui permet de ramener ce type de charges
(Trapézoidales et triangulaires) a des charges simplifiées (Uniformément réparties). Pour ce
faire, il y a lieu de déterminer la largeur du panneau de dalle correspondant a un diagramme
rectangulaire qui donne le méme moment (Largeur L,,) et le méme effort tranchant
(Largeur L;) que le diagramme trapézoidal tel que :

dm = q X Ly,

qQe = q X L¢
Avec:
qm : Charges permettant le calcul des moments fléchissant ;
q: : Charges permettant le calcul des efforts tranchants ;
q: Charges agissant sur les panneaux de dalle des radier.
Les largeurs L et L; sont déterminées comme suit :

A B

R lliimE

D C

Cas des charges trapézoidales
2
- Moment fléchissant: [, = L, (0.5 — %")
- Efforttranchant: [, = [, (0.5 - %)
Cas des charges triangulaires

- Moment fléchissant: L,, = 0.333 X L,
- Efforttranchant: L; = 0.25 X L,
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Le calcul se fait pour les nervures les plus sollicitées suivant les deux sens.

Charge a considérer

Sens longitudinal

Quu = qQu X L, = 147.06 X 1.30 =191.18

qus = qs X L, = 110.01 X 1.30 =143.01

Qru = @u X Ly = 147.06 X 0.98 =144.12

Sens transversal

Quu = Qu X L, = 147.06 X 1.63 = 239.71

qus = qs X L, = 110.01 X 1.63 =179.32

Qru = Qu X Ly = 147.06 x 1.27 = 186.77

Tableau VIII.9 : Détermination des charges uniformes (simplifiées) dans les deux sens.

ELU ELS
SENS L p lm lt qu 5 dmu Adru qs Aus
(m) (m) | (m) |(KN/m? | (KN/ml) | (KN/ml) | (KN/m?) | (KN/ml)
3.90 | 0.70 1.30 0.98 147.06 191.18 144.12 110.01 143.01
560 | 0.70 | 1.63 1.27 | 147.06 | 239.71 186.77 110.01 179.32
Remarque

Les charges q,,,, 4, €t q,,, agissant sur les nervures trouvées dans les tableaux ci-dessus sont

celles engendrées par un seul panneau. Etant donné que les nervures les plus sollicitées sont
les nervures intermédiaires (Du milieu), il faut multiplier ces charges (quu, 9rv €t q,,,) par 2.

Donc, les schémas statiques de calcul sont les suivants :

a. Sens des petites portées (Charges triangulaires)

ATELU

1. Schéma statique pour le calcul des moments fléchissant

?

;

e

il

382,34

382, 36

382,38

342,38
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2. Schéma statique pour le calcul des efforts tranchants

5% 8 8 § 8 86

288, 24,
288, 24,
Ll

255.24:

2
288,24
288, 24,

ATELS
3. Schéma statique pour le calcul des moments fléchissant

8 8 8 8 8§ 88
[l MEEETARREIANArRRRRERRRRE 'S

b. Sens des grandes portées (Charges trapézoidales)

ATELU
1. Schéma statique pour le calcul des moments fléchissant

ok : ¢ 09

BASE

79, 42
479, 42I
i

2,42,

Page 253



Chapitre VIII Etude de l'infrastructure

2. Schéma statique pour le calcul des efforts tranchants

FLH, ..
—_—
—_
=
—
—_—
—_
—_
71, 3,
I
—_—
s
—_—
—_
s
s
—_—
s |
5
JE—
—_
L

ATELS

3. Schéma statique pour le calcul des moments fléchissant

3¢ : ; X

58, 44
——
s
5B
—
—
——
f———
358, 64
——
s
——
—
358, 44
——
——
—
f———=n
58, 44
—
f——=
—
ks
i

Afin de déterminer les efforts internes nous avons utilisé le logiciel ETABS.

Hpervure= 1.25m
Bhervure= 0.7m

Sens (X-X)

ELU

—2p7. 3P

AN | g
\ﬁ |4

[

;]ms' &
al
|
?.
34
7(

| base

%8 8 § § 8 g

1?2.51{-
G

VA

Figure VIIL3 : Diagramme des moments fléchissant a 'ELU dans le sens X-X.
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STORY ]

—56%;3.4.5“_@

1
—u’?s-sz?sss_m
)

Figure VIIL.4 : Diagramme des efforts tranchant a 'ELU dans le sens X-X.

ELS
6 ¢ 8 8 8 88
s T - T T AT | e
Ex %— ”\_:g Ly’ E_ E..—
Figure VIIL5 : Diagramme des moments fléchissant a I'ELS.
Sens (Y-Y)
ELU

38 ; 3 35

l el %__{_--T--"'T-- S ,r-—,—;} e ] e I I e Lo
: d\!: A N\g -

216, 34

Figure VIIL.6 : Diagrammes des moments fléchissant a 'ELU dans le sens Y-Y.
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o
—
|

—(ﬁ: D
esiiglase | YT
€

L
-1845,91) 1197,31

Figure VIIL.7 : Diagrammes des efforts tranchant a I'ELU dans le sens Y-Y.

ELS

Figure VIIL.8 : Diagrammes des moments fléchissant a I'ELS dans le sens Y-Y.
Les résultats obtenus sont résumés dans les tableaux suivants :

Tableau VIII.10 : Résumés des efforts internes dans la nervure.

Sens longitudinal (X-X) Sens transversal (Y-Y)
ELU ELS ELU ELS
M 4nax (KN.m) 555.97 413.14 1416.91 1057.78
M 10 (KN.m) 365.20 274.21 1035.77 775.82
T nax (KN) 636.18 / 1197.31 /
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VIIL.8.1 Calcul des Armatures

a) Armatures longitudinales

b=70cm h=125cm f,, = 14.2MPa o4 = 348MPa

M M
H=——; A=——.
b.d2 fyy, B.d.ost

Le ferraillage adopté pour la nervure dans les deux sens est donné dans le tableau ci-dessous :

Tableau VIII.11 : Résultats du calcul des armatures des nervures.

sens | Zone | Mu (KN.m) i B Section | A, (cm?) Aadoptee (€mM?)

X-X Appuis 555.97 0.038 | 0.981 SSA 13.57 4HA16+4HA14=14.19
Travée 365.20 0.026 | 0.987 SSA 8.86 8HA14=12.31

Y.y Appuis 1416.91 0.098 | 0.948 SSA 35.79 12HA20=37.69
Travée 1035.77 0.072 | 0.963 SSA 25.76 4HA20+8HA16=28.64

b) Armatures transversales (Art A.7.2.2/ BAEL 91modifiée 99) :
Diameétre des armatures transversales

@ Ilmax 20

> === .
Dy = 3 3 6.67mm

On prend 3 cadres de =8mm.

¢) Espacement des armatures

En zone nodale
. h . h . .
S; < min {Z; 12¢1max} = min {Z; 12 x 2} = min{31.25 ; 24} = 24cm. soit S, = 10cm.

En zone courante

=

S;< 2="2=625  soit 5,=20cm.

N

d) Armatures transversales minimales (Art 7.5.2.2 RPA 99/ version 2003) :
En zone nodale
Apin = 0.003 X S X b = 0.003 x 15 x 70 =2.1cm?
En zone courante

Apin = 0.003 X S, X b = 0.003 X 20 X 70 = 4.2cm?
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e) Armatures de peau (Art 4.5.34/ BAEL 91modifiée 99)

Les armatures de peau sont réparties et disposées parallelement a la fibre moyenne des
poutres de grande hauteur ; leur section est d'au moins (3cm?/ml) par meétre de longueur de
paroi mesurée perpendiculairement a leur direction.

D’oui: A, = 4HA12 = 4.52cm?.

VIIL.8.2 Vérification a 'ELU

A) Condition de non fragilité (Art. A.4.2.1/ BAEL91 modifiées 99) :

_ fros 2.1 2
Amin = 023 x b x d x 228 = 0.23 x 70 X 120 X —— = 10.14cm?,
I3 400
Sens X-X
Aux appuis
Ay = 14.19cm? > Ain = 10.14cm? ... Condition vérifiée.
En travées
A = 12.31cm? > Ay = 10.14cm>. e Condition vérifiée.
Sens Y-Y
Aux appuis
Ay = 37.69cm?* > Apin = 10.14cm? ... ... ... ... ... ... ... Condition vérifiée.
En travées
Ay = 28.64cm? > Apyin = 10.14cm?. e, Condition vérifiée.

B) Vérification de la contrainte de cisaillement : (Effort tranchant)

Ty - . feos
Ty = < T, = min {0.15 ;4MPa} = 2.5MPa
bxd Yb
Sens longitudinale : T;"®* =636.18KN
max 3
Ty = T _ S86I8X10° _ ) 76MPa < T, = 2.5MPa ...cccceeeeeee. condition vérifiée.
bxd ~ 700x1200
Sens transversal : T;"®* = 1197.31KN
max 3
Ty = T 109730 _ 4 43MPa < T, = 2.5MPa. ....cceeuceuuun... condition vérifiée.

bxd 700x1200
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VIIL.8.3 Vérification a L'ELS

A) Vérification des contraintes dans le béton et I'acier

On doit vérifier que :

Opc = 0.6f.,5 = 0.6 X 25 = 15MPa et a;, = 348MPa.

My _ 1004 Ost \ _
Ost = paay, P11~ pa 190 =% U=
Tableau VIII.12 : Vérification des contraintes a I'ELS pour les nervures.
A, _ _ s
Sens | Zone (cm?) Mg P1 B K, O o,; | 0, | 0p | Vérification
X-X | Appuis | 14.19 | 413.14 | 0.169 | 0.933 | 59.63 | 260.05 | 348 | 4.36 | 15 | Ccondition
vérifiée
Travée | 12.31 | 274.21 | 0.147 | 0.937 | 54.37 | 198.11 | 348 | 3.64 | 15 COI,ld.lFl,on
vérifiée
X-X | Appuis | 37.69 | 1057.78 | 0.449 | 0.898 | 34.02 | 260.44 | 348 | 7.66 | 15 | condition
vérifiée
Travée | 28.64 | 775.82 | 0.341 | 0.909 | 39.95 | 248.34 | 348 | 6.22 | 15 | condition
vérifiée
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FERAILLAGE DES NERVURES SENS XX

4HAT4 Fil

3 Cadre HAS\ 3 Cadre HAS \

M_‘ 4HA 12 Armature de peau

4HATE Chap

4HA T4 Fif

4HAT4 Chap

nnm

3 Cadre HAB

] |

‘N—‘ 4HATZ Armature de peau

4HA T4 Fil

FERAILLLAGE DES NERVURES SENS Y-Y

SHAZ0 FH

H
] SHATZ Armature ¢& pesY

8HA20 Chap

-

-_./1,_..

3 Cadre HAS\

7/

4HAT4 A
dHA20 FY
S ]

. SHAZ0 Chap
S

PR |
1 .-

‘I AHATZ Armatrs de pest
r— o ’I
;IL
1

dNAZ0 FR

Aux 3ppuils

En ravée

4HACO Fi
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Introduction

Pour assurer la stabilité du talus derriere notre structure, et pour faire face aux
poussées des terres dues au remblai retenu par le mur, ainsi qu’aux charges
d’exploitation éventuelles supportées par le remblai, il est nécessaire de prévoir un mur
plaque en béton armé.

VII.1 Pré dimensionnement du mur plaque

D’apreés RPA99version2003 I'article 10.1.2, I'épaisseur minimale du mur plaque est de
15cm, nous optons pour une épaisseur de 30cm. Et sa hauteur est de 6,15 m

Figure VIL.1 : Schéma du mur plaque (Vue en élévation).

VII.2 Détermination des sollicitations

Les contraintes qui s’exercent sur la face du mur sont oy et ov tel que : H = K0. oV
Avec:

KO : Coefficient des poussées de terres au repos;

oH : Contraintes horizontales ;

oV : Contrainte verticales ;

@: Angle de frottement interne.

VIL.3 Les caractéristiques mécaniques et physiques du sol

Les caractéristiques mécaniques et physiques du sol sont les suivantes :
- Poids volumique du sol : y = 17kN/m3.
- Angle de frottement interne : ¢ = 35°.
- Cohésion: C=0.
- Surcharge éventuelle : @ = 10kN/m?2
- La contrainte admissible du sol : 6501 =1.5 bars
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A. Calcul des sollicitations

K, = tgz(% - % =027
oy=q+vVyy,; 0<h<6.15

ELU
ch=Koxov =Ko(1.35xyxh+1,5xq)
1ére couche:0<h<1.53m
ch1=0.27(1,35x17xh1 + 1,5x10) = 6.20 h +4.05
h=0 oh1 =4.05 kN/m?
h=1.53m ch; =13.54 kN/m?

2éme couche:1.53<h<6.15m

och=Ko (1.35xyxh2 +1.35xyxh1+ 1.5xq)

ch2;=0.27 (1.35x17x h2 +1.35x17 x1.53 + 1.5 x10) = 6.20 h + 13.53
h=0 ohz=13.53 KN/m?

h=4.62m chz=42.17 KN/m?

A oy = 4.05KN/m?
1.53m \
v

4 ou = 13.54KN/m?

) /

4.62m

oy = 42.17KN/m?

’ B

Figure VIL.2 : Diagramme des contraintes a I'ELU.
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ELS

ch=Koxov =Ko(yxh+q)
1érecouche:0<h<1.53m

ch1=0.27 (17 xh1 + 10) = 4.59h +2.7
h=0 oh; = 2.7 KN/m?2
h=3,06m oh; =9.72 KN/m?

2¢éme couche:1.53 <h<6.15m
ch2=Ko(yxh2z+yxhi+q)
ch;=0.27(17 xhz + 17 x1.53+10) = 4.59 h + 9.72
h=0 ch2=9.72 KN/m?
h=4.62m ch2=30.92 KN/m?

1.53m

A\ 4
A

) /

4.62m

oy = 2.7KN/m?

oy = 9.72KN/m?

6y = 30.92KN/m?

Figure VIL.3 : Diagramme des contraintes a I'ELS.

B. Charges moyennes

La charge moyenne a considérer dans le calcul d’'une bande de 1 m est:

ELU
30max + Omin 3 X 42.17 + 4.05
W=—"7  xIm= 4
ELS
36 max + Omin 3% 3092+ 2.7
W=—"7f  xIm= 4

X 1m = 32.64KN/ml

X 1m = 23.87KN/ml

Page 226



Chapitre VII Etude du mur plaque

VIIL3 Ferraillage du mur plaque

A. Calcul des sollicitations

Le calcul se fait pour une bande de 1métre (b=1m = 100cm)
La détermination des moments de flexion se fera a I’aide du logiciel ETABS

Sens X-X
qs
A\ 4 \ 4 Y A\ 4 A\ 4 A 4 Y 4 y \ 4 Y A\ 4 \ 4 A\ 4 A\ 4 Y Y \ 4 A\ 4 \ 4 Y
Qu—"]
A 4 A 4 A 4 A 4 A\ 4 \ 4 Y
A A A A
B 3.90m . 380m  320m __ 3.80m o 3.90m -
Figure VIL.4 : Schéma statique du mur plaque dans le sens X-X.
Sens Y-Y

4.62m 1.53m

Figure VILS : Schéma statique du mur plaque dans le sens Y-Y.
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B. Diagrammes des efforts

ELU

Sens X-X

AT0Rf1

=151

feGE

. .-'J-—;j_ L--'L-.

3E|, 2&

Figure VIL.6 : Schéma statique du mur plaque dans le sens X-X a 'ELU.

Sens Y-Y
. ) (— ) (— )
T, ..."|<.. T
[ e e
| ' |' |
S ORY

AT —

LJ-: |:‘:J

&= =i

B o

BASE

Figure VII.7 : Schéma statique du mur plaque dans le sens Y-Y a 'ELU.
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ELS

Sens X-X

STORY L

A,

st

12.

‘“HL__ﬁ_ J..--"L.I

]2.iEE-_

Figure VIL.8 : Schéma statique du mur plaque dans le sens X-X a I'ELS.

Sens Y-Y
STORY |
5N =y
ol T~ ™
= - - - —
' - - iﬁ — BASE
(|

Figure VIL.9 : Schéma statique du mur plaque dans le sens Y-Y a I'ELS.
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VIIL.3 Ferraillage a 'ELU

Le ferraillage du mur plaqué se fera en flexion simple pour une bande de largeur b =1 m

et d’épaisseur e, = 30cm , en considérant les moments max au niveau des appuis et en

travée.

d=28cm h=30cm

¢=2im

Le ferraillage sera résumé dans le tableau suivant :

On ‘a
My My
= rrEar ¢ AT ioas
b x d* X fy, B Xb X og
Tableau VIL.1 : Ferraillage du mur.
Mu : Amin A Aadoptée
sens | zome | ' | Hu Section | f (cm?) | (cm?) (cm?) S; (cm)
XX Appuis | 53.10 | 0.05 SSA [ 0.974 3 5.59 | 6HA14=9.23 16
Travée | 38.26 | 0.03 SSA | 0.985 3 3.99 | 6HA12=6.78 16
vy Appuis | 6796 | 0.06 | SSA |0.969 3 7.20 | 7HA14=10.77 14
Travée | 34 0.03 SSA | 0.985 3 3.54 | 7HA12=7.92 14

Recommandation du RPA

Le mur doit avoir les caractéristiques suivantes :
- Les armatures sont constituées de deux nappes ;
- Le pourcentage minimal des armatures est de (0.1%B) dans les deux sens
(horizontal et vertical) :
(b=1m=100cm ; h : épaisseur du voile = 30cm)
A>0.001 xbxh=0.001x100x30=3cm?
- Les deux nappes sont reliées par quatre (04) épingles/m2 de HAS.

VIL3.1 vérifications a 'ELU
A. Condition de non fragilit¢ = BAEL91 modifié 99 (Art. A.4.2)

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :

ft28
Apin = 0.23 X b xd X T < Aadoptée
e

Apnin =023 xXbxd xf— = 0.23 X 100 x 28 X 700 — 3.38cm?

e

Page 230




Chapitre VII

Etude du mur plaque

Tableau VIL.2 : vérifications de la condition de non fragilité.
sens zone A"”'E‘ A“d"pztée Observation
(em?) (em?)
XX Appuis 3.38 9.23 condition vérifier
Travée 3.38 6.78 condition vérifier
Y.y Appuis 3.38 10.77 condition vérifier
Travée 3.38 7.92 condition vérifier

B. Espacement des barres

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

valeurs suivantes :

Armatures principales : St < min (3h; 33cm)

Sens X-X
B 100

S = < = 16cm < 33cm = condition vérifier.

Sens Y-Y
B 100

S = — = 14cm < 33cm = condition vérifier.

C. Longueur de scellement des barres

Elle correspond a la longueur d’acier adhérent au béton nécessaire pour que I'effort de

traction ou de compression demandé a la barre puisse étre mobilisé.
¢ X fe
4 X Tge

S

Avec: Tgo = 0.6 X W2 X fg = 0.6 X (1.52) x 2.1 = 2.835MPa

Do los HALA . . — 14X 400
ourfes S T 4% 2835
Do los HALg . . — 12X 400
ourles s T 4% 2835

= 49.38cm = Lg = 50cm.

= 42.33cm = Lg = 45cm.

Pour I'ancrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la
partie ancrée mesurée hors crochet est au moins égale a« 0.4 » pour les barres a haute

adhérence selon le BAEL91 modifiée 99 (Art A.6.1, 21)

Pour 14 = L, = 20cm.
Pour 12 = L, = 18cm.
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VIL.3.2 Vérifications a ’'ELS

A. Etatlimite d’ouverture des fissures

Le mur plaque étant exposé aux eaux emmagasinées dans le sol, de ce fait elles
constituent un état de fissuration préjudiciable, les contraintes sont limitées alors :

Dans les aciers
On doit vérifier que : 6 < 05, = min (; fe; 110,/n X fj5 )

Avec:

fe : désigne la limite d’élasticité des aciers utilisés, exprimée en MPa ;

ftj: la résistance caractéristique a la traction du béton, exprimée en MPa ;

1 : un coefficient numérique, dit coefficient de fissuration, qui vaut 1pour les ronds lisses
y compris les treillis soudés formés de fils tréfilés lisses et 1.6 pour les armatures a
haute adhérence, sauf le cas des fils de diameétre inférieur a 6mm pour lesquels nous
prendrons 1.3.

D’ou :

2
Gy = min (§ f,; 110 /n X fy ) = min( 266.667 ; 201.63) = o, = 201. 63MPa.

Dans le béton

On doit vérifier que : o < Op. = 0.6 X f.,g = o = 15MPa.

On ‘a
B Mg _ 100 x A _ Ogt
Ot T BxdxA, P~ Tpxd o Obe T
Tableaux VIL.3 : Vérification des contraintes a I'ELS.
sens | zone | s M p B K4 st Oy Ope | Ope | Observation
XX Appuis | 9.23 | 38.84 | 0.329 | 0.905 | 37.63 | 166.062 | 201.63 | 4.086 | 15 CcvV
Travée | 6.78 | 27.98 | 0.242 | 0.921 | 48.29 | 160.030 | 201.63 | 3.314 | 15 CcvV
vy Appuis | 10.77 | 49.70 | 0.384 | 0.910 | 40.56 | 181.11 | 201.63 | 4.518 | 15 Ccv
Travée | 7.92 24.87 | 0.282 | 0916 | 44.52 | 122.43 | 201.63 | 2.946 | 15 Cv
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B. Etatlimite de déformation

Nous devons justifier I’état limite de déformation par un calcul de fleche, cependant
nous pouvons se dispenser de cette vérification si on vérifie les trois conditions
suivantes :

1-
16 '

Ay 42
I, S -
b.d~ f,

A~
il =y

>

Avec:

h =30 cm : hauteur totale,

L : portée entre nus d’appuis,

Mt : moment maximum en travée,

MO : valeur maximum du moment isostatique,
A : section des armatures,

b : longueur da la section,

d : hauteur utile de la section droite

Sens X-X

qs = 23.87KN/ml
2 2

My, = s g = 23.87 X '? = 45.38KN.m

M, = 0.75 X My, = 0.75 X 45.38 = 34.035KN. m

=32 _03 > L o 0.0625. e Condition vérifiée.
100 16

s = 205 _ 000323 <22 =22 _ 0.0105..... o Condition vérifiée.
d~ 100x28 fo 0

[l =y

>

30 M, 34.035 .y , g
=—=03>—= = 0.075. e, Condition vérifiée.
100 15.Mq 10%x45.38

cls o

Sens Y-Y

qs = 23.87KN/ml
2 2

L .
Moz = ds = 23.87 X = 63.686KN.m

M, = 0.75 X My, = 0.75 X 63.686 = 47.765KN.m

h_30 _ 0.3 > L 0.0625. e Condition vérifiée.
L 100 16

As _ 1231 _ 0.00439 < 22 A2 0.0105... Condition vérifiée.
b.d  100x28 fo 0

h 30 M, 47.765
= = > t

= =03=> = =0.075. . Condition vérifiée.
L 100 15.M, 10X63.686

Toutes les conditions sont veérifiées alors le calcul de 1a fleche n’est pas nécessaire.
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Figure VIL.10 : ferraillage du mur plaque.

Page 234



Conclusion

Ce Projet de fin d’Etudes a été 'occasion d’appréhender la complexité du domaine
du génie civil, notamment par la découverte des multiples notions mises en jeu, du
reglement parasismique et de son application. Il nous a également permis de
comprendre plusieurs facettes du métier d’'ingénieur et d’utiliser le logiciel ETABS pour
dresser un modele spatial de 'ouvrage, et en particulier la capacité a émettre un regard
critique et a essayer d’aller dans le détail quand les choses ne sont pas claires. Enfin,
nous avons tiré les conclusions suivantes :

v |l est important de souligner |a nécessité de garantir une meilleure qualité des
matériaux qui a son tour garantiralarésistance de la structure, avec lamise en place
des procédures de contréle adéquates.

v’ L’ aspect économique est pris en considération, toute en respectant les vérifications
Sécuritaires.

v L’éude del'infrastructure, est congue en radier nervuré du fait de I’importance des
charges de la superstructure et cela pour bien reprendre les charges transmises par la
structure au sol.

v Avoir une bonne base théorique est nécessaire mais pas suffisant, car la pratique
forge I'ingénieur, et le rend plus perspicace a déceler et résoudre les différents
problémes.

v" Malgré la maitrise du calcul théorique, pour la réalisation des plans d’exécutions
respectant les normes, il ya lieu de prendre en considération des différentes
dispositions constructifs.

En dernier, ce travail nous a permis de bien mettre en ceuvre nos modestes
connaissances de génie civil, et de les élargir, chose qui nous aidera plus tard dans la vie
professionnelle et nous espérons que ce modeste travail sera un apport et support pour les
promotions a venir.
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