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Chapitre 0 INTRODUCTION

Chapitre 0

INTRODUCTION GENERALE

Le développement économique dans les pays industrialisés privilégie la construction verticale
dans un souci d’économie de I’espace. Ceci est particulierement vrai et important pour le
Nord de I’Algérie et en particulier pour une région montagneuse comme la Kabylie. Ceci
d’une part.
D’autre part, I’ Algérie se situe dans une zone de convergence de plaques tectoniques, ce qui
voudra dire qu’elle est soumise a une forte activité sismique.
Il est donc important de prendre en considération la construction parasismique.
L’exemple le plus proche de nous est le séisme de BOUMERDES qui a occasionné
beaucoup de dégats a cause de la non prise en compte de la construction parasismique.
On doit donc, et ¢’est notre cas dans ce projet de fin de cycle, de prendre en considération, de
respecter les normes et recommandations parasismiques qui permettent de rigidifier
convenablement la structure.
Rappelons en effet qu’un projet de batiment est tenu d’obéir aux faits suivants :

- la sécurité : assurer la stabilité de 1’ouvrage,

- I’économie : diminuer le codt du projet,

- le confort,

- ’esthétique.
Le matériau que nous utiliserons est le béton armé. Son utilisation est économique : il est
moins cher comparé aux autres matériaux tels que le bois ou le métal.
De plus, il permet :

- souplesse dans son utilisation,

- durabilité : durée de vie importante,

- résistance au feu.
Dans le cadre de ce projet, nous avons pris le pari de procéder au calcul d’un batiment, a
ossature mixte, en béton armé a usage d’habitation avec commerce. Il est implanté dans une
zone de moyenne sismicité. Il comporte huit (08) étages et un rez-de-chaussée.
Pour ce faire, nous avons congu ce mémoire en neuf (09) chapitres :

= Le premier chapitre consiste en la présentation compléete du batiment, la définition des

différents éléments et en le choix des matériaux a utiliser.
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Chapitre 0 INTRODUCTION

=  Le deuxieme chapitre présente le pré dimensionnement des éléments structuraux tels
que les poteaux, les poutres, les voiles.

= Le troisiéme chapitre présente les calculs des éléments non structuraux tels que
I’acrotere, les escaliers et les planchers.

= Laprésentation du logiciel ETABS sera faite au quatrieme (04) chapitre.

=  Toutes les vérifications relatives aux lois (régles diverses...) qui régissent le calcul des
structures de batiments sont prévues au cinquieme (05) chapitre.

= Le calcul des ferraillages des poteaux (élement structural), fondé sur les résultats du
logiciel ETABS est présente au sixieme (06) chapitre.

=  Le calcul des ferraillages des poutres (élément structural), fondé sur les résultats du
logiciel ETABS est présenté au septiéme (07) chapitre.

= Le calcul des ferraillages des voiles (élément structural), fondé sur les résultats du
logiciel ETABS est présenté au huitiéme (08) chapitre.

= Le dernier et neuvieme (09) chapitre sera réservé aux fondations (ou étude de

I’infrastructure).
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Chapitre | PRESENTATION DE L’'OUVRAGE

Chapitre |

PRESENTATION DU PROJET

I.1. INTRODUCTION

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

Donc pour le calcul des éléments constituants un ouvrage, on se base sur des réglements et
des méthodes connues (BAEL91, RPA99 modifi¢ en2003) qui s’appuie sur la connaissance
des matériaux (béton et acier) et le dimensionnement et ferraillage des éléments résistants de
la structure.

1.2. PRESENTATION DU BATIMENT

Nous sommes chargés d’étudier un bloc R+8 en béton armé, a ossature mixte. Il est implanté
aux OUADHIAS, wilaya de T1ZI OUZOU.

La configuration du batiment présente une régularité en plan et en élévation.

D'apreés la classification des RPA99 version 2003 :

» Le batiment est considéré comme un ouvrage courant ou d’importance moyenne (groupe
d'usage 2) puisque sa hauteur totale ne dépasse pas 48 m.

* Le batiment est implanté dans une zone de moyenne sismicité (zone I1a).

* Le site est consideré comme meuble.

1.3. CARACTERISTIQUES GEOMETRIQUES

Les dimensions géométriques principales de I’ouvrage sont :

-longueur.... ... 19.00 m
-largeur.. .o 12.50 m
- Hauteur totale...................coooiil . 34.1m
-Hauteurdu RDC...................oon 3.50m
- Hauteur de ’acrotére...............coooennn... 00,60 m

1.4 ELEMENTS DE L'OUVRAGE
1.4.1 Planchers

1. Planchers en corps creux
Ils sont composés en corps creux et en une dalle de compression coulée sur place, reposant
sur des poutrelles préfabriquees. Le plancher terrasse comportera un complexe d’étanchéité
et une forme de pente pour faciliter I’écoulement des eaux pluviales.
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Chapitre | PRESENTATION DE L’'OUVRAGE

2. Dalle pleine en béton armé
Des dalles pleines en béton armé sont prévues au niveau des balcons.

1.4.2 Magonnerie

1. Murs extérieurs
IIs sont réalisés en double cloisons de briques creuses de 20 cm d’épaisseur avec une lame
d’air de 5 cm (10+5+10)

2. Murs intérieurs
IIs sont réalisés en briques creuses de 10 cm d’épaisseur

1.4.3 L’escalier

Le batiment est muni d’une cage d’escalier, composée d’un palier et d’une paillasse, réalisés
en béton armé coulé sur place.

1.4.4 Cage d’ascenseur

Le batiment comporte une cage d’ascenseur, réalisée en voiles en béton armé.

1.4.5 Les revétements
Les divers types de revétements et leurs destinations se présentent comme suit :

- mortier de ciment : pour les murs de fagades et les salles d’eau de 2 cm d’épaisseur,
- platre pour les cloisons et les plafonds de 2 cm d’épaisseur,
- carrelage scellé pour les planchers et les escaliers.

I.5 CARACTERISTIQUES MECANIQUES DES MATERIAUX
1.5.1 Le béton

1. Résistance caractéristique a la compression

Un béton est défini par sa résistance a la compression a 28 jours d’4ge dite « résistance
caractéristique a la compression », notée fczs.
» Lorsque la sollicitation s’exerce sur un béton d’age j=28 jours, sa resistance a la
compression est calculée comme suit (Art 2-1-11 BAEL 91).
On adopte : fcog = 25 MPa.

u POUI‘j < 28 jOUI’S . ij = rjoggj fC28
) + EH

j
fc,=——fc
}140+095] *°

= Pourj>28jours: fe=1,1"cos Pour fcas >40 MPa

Pour fcs <40 MPa

Pour fcas > 40 MPa
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Chapitre | PRESENTATION DE L’'OUVRAGE

2. Résistance caractéristique a la traction

La résistance a la traction du béton est calculée a partir de sa résistance a la compression. Elle
est notée fy et est donnée par la formule suivante (Art 2-2-12 BAEL 91) :

fij= 0,6 + 0,06 fcj pour f;j <60 MPa
Ainsi, pour 28 jours on aura: ft,g = 0.6 + 0.06 X 25 = 2.1 Mpa.

I.5.2 Contrainte limite
1. Contrainte limite a la compression « fpc »

i - 0851 [MPa] (Art A4.3.41/ BAEL 91)
‘9(7b)

Avec 0 : coefficient de la durée d’application de la combinaison d’action.

Il a pour valeur :
-0 = 1:sila durée d’application est supérieure a 24 heures

-0 =10,9 : si la durée d’application est comprise entre 1 heure et 24 heures
- 0 =0,85: si la durée d’application est inférieure a 1 heure.
7, - Coefficient de sécurité :
- 7, = 1,15 pour les situations accidentelles
- 7, =1,5 pour les situations durables

Pour: fcs=25MPa, 6= 1, », =15, onaura f, =14,2 MPa.

2. Contrainte limite au cisaillement (Art A—5.1.21/ BAEL91)
— VU

" byd,,

Elle ne doit pas dépasser les valeurs suivantes :

tw=min (0,13 fe2g 5) MPa,  pour la fissuration peu nuisible.
tw=min (0,10 fe2s, 4) MPa,  pour la fissuration préjudiciable ou tres

T

préjudiciable.

3. Contrainte de service a la compression (Art 4 -5 .2 BAEL91)

La contrainte de compression du béton est donnée par la formule :
obe = 0,6.fc28 MPa (Art 4 -5 .2 BAEL91)

D’ou : obc = 15 MPa

1.5.3 Diagramme contraintes déformations
Dans le calcul du béton armé relatif aux états limites, les diagrammes réels sont remplacés
par les diagrammes conventionnels suivants :
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Chapitre | PRESENTATION DE L’'OUVRAGE

1. Etat limite ultime
La relation contrainte — déformation est illustrée dans la figure 1-1
Obc

0,85x% f_,g
foo = ——=

Oxy,

2 %o 3.5 %o Ebe

Figure.l.1 Diagramme contrainte-déformation du béton (ELU).

Le diagramme est constitue :
- d’un tronc de courbe parabolique et la déformation relative limitée a 2%o (état
élastique)
- d’une partie rectangle (état plastique).
Le diagramme qui peut étre utilisé dans tous les cas est le diagramme de calcul dit «parabole
rectangle ».
0< g, < 2%, o,, = 0,25, 10%¢, (4-10%¢,,)
0,85.f

2%0 S SbC S 3,5%0, GbC - 9
Yo

8bc = The

2. Etat limite de service

L’état limite de service est 1’état au dela du quel les conditions normales d’exploitation et de
durabilité des constructions ne sont plus satisfaites, on distingue :
= Etat limite de résistance a la compression du béton (contrainte de compression limitée)
= Etat limite de déformation (pas de fleche excessive)
= Etat limite d’ouverture de fissures (durabilité et sécurité des ouvrages).

La contrainte de compression du béton est donnée par la formule :

obe = 0,60 feos [MPa] (BAEL91/Art 4 5 .2)
D’ou : obe = 15 [MPg]

Le béton est considéré comme élastique et linéaire. La relation contrainte-déformation est
illustrée dans la figure 1-2.
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Chapitre | PRESENTATION DE L’'OUVRAGE

O [MPa]

Gbc = 0,6f

> €0c%00

Figure.l.2 Diagramme contrainte — déformation du béton a la compression (ELS).

1.5.4 Contrainte tangente conventionnelle
V

Elle est donnée par la formule suivante : t, = b ”d (BAEL91/ Art5.1.21)
0™ be
Elle ne doit pas dépasser les valeurs suivantes :
o= min (0,13 fc2s, 5) [MPa], pour la fissuration peu nuisible,
o= min (0,10 fc2s, 4) [MPa], pour la fissuration préjudiciable ou tres

préjudiciable.

1.5.5 Module d’élasticité

On définit le module d’¢lasticité comme étant le rapport de la contrainte normale et de la
déformation engendrée. Selon la durée de I’application de la contrainte, on distingue deux
sortes de modules :

1. Module de déformation instantanée (art A—2.1. 21 BAEL91):

Lorsque la contrainte appliquée est inférieure a 24 heures, il en résulte un module égal a :
E; =110003/ f; MPa
D’ou: pour fcog =25 MPa = Eixg = 32164,195 MPa

2. Module de déformation différée (art A—2.1.22 BAEL91)

Lorsque la contrainte normale appliquée est de longue durée, et a fin de tenir en compte I’ effet
de fluage du béton, on prend un module égal a E,; =37003/ f; (MPa)

d’ou : Evj = 10818,86 MPa.
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Chapitre | PRESENTATION DE L’'OUVRAGE

3. Module de déformation transversale

Le module de déformation transversale noté « G » est donné par la formule suivante:
=
" 2(1+v)
Avec E : module de Young
v : Coefficient de poisson

1.5.6 Coefficient de poisson (art A.2 1 3 BAEL91)

C’est le rapport des déformations relatives transversales et longitudinales, il sera pris égal a :
v=0,2 a I’état limite de service
v=0 a I’état limite ultime

1.5.7 Les aciers

L’acier est un matériau caractéris¢€ par sa bonne résistance a la traction et a la compression.
Dans le présent projet, nous aurons a utiliser 03 types d’aciers dont les principales
caractéristiques sont regroupées dans le tableau suivant :

1. Caractéristiques des aciers utilisés

Tab.1 Caractéristiques des aciers

Limite Coef. de Coef. de
Nomination Symbole d’élas. Fe (MPa) fissuration | scellement ¢
Rond lisse
Aciers en FeE235 RL 235 1 1
Barre Haute adhérence
FeE400 HA 400 1,6 1,5
Aciers en | Treillis soudé (T S)
treillis TL 520(D<6) TS 520 1,3 1

2. Limite d’élasticité longitudinale

Le module d’¢élasticité longitudinale (Es), a une valeur constante quelle que soit la nuance de
I’acier. Es= 200000 MPa (art 11 1 BAEL99).

3. Coefficient de poisson des aciers

Le coefficient de poisson v pour les aciers est pris égal a 0,3.

4. La limite élastique garantie Fe

C’est la contrainte pour laquelle le retour élastique donne une déformation résiduelle de 2%o.
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Chapitre | PRESENTATION DE L’'OUVRAGE

5. Diagramme contrainte déformation

Le diagramme contrainte déformation est illustré dans la figure 1-3 (art A 2.2.2 BAEL91)

OsA (M Pa)
fe/’Ys _________

élz%o ement

-10 %o -fe/Es

10 %0
0 fo/Eq

------- -fef Vs

Figure.l.3 Diagramme contrainte déformation.

6. Contrainte limite de I'acier
a) Etat limite

La contrainte limite de déformation de 1’acier est donnée par (art A 4.3.2 Bael91) :
» os=Telys, avec vys: coefficient de sécurité
= ys=1,15, en situation durable
= vs=1,00, en situation accidentelle

b) Etatlimite de service (ELS)

Il est nécessaire de limiter ’ouverture des fissures (risque de corrosion des armatures), et ce,
en limitant les contraintes dans les armatures tendues sous ’action des sollicitations de service
d’aprés les régles BAEL91. On distingue trois cas de fissurations.

b.1) Fissuration peu nuisible (BAEL91 /Art 4-5-32)

Cas des ¢léments situés dans les locaux couverts, dans ce cas, il n’y a pas de vérifications a
effectuer.

b.2) Fissuration préjudiciable (BAEL91/Art 4-5-33)

Cas des éléments exposés aux intempéries. Dans ce cas, la contrainte de traction des
armatures est limitée a :

Os < G = MinN {% f.;110,/nf; }

avec 1 : coefficient de fissuration égal a :

» Nn=100.................... Pour les RL
» N=1,06.....c.cccciiinnn. pour les HA si @ > 6mm
P =130 pour les HA si @ < 6mm
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Les valeurs exactes obtenues sont :
05 = 156 MPa pour les RL

0; = 201,63 MPa pourles HA

b.3) Fissuration trés préjudiciable (BAEL91 /Art 4-5.3.4)

Cas d’un milieu agressif : nécessité d’une étanchéité. Dans ce cas, la contrainte de traction des
armatures est limitée a :

Ss=min{¥ ;90\/77fs |
Avec: mn coefficient de fissuration.
n=1.0.................... pour les RL
N=16.....cccccecein.. pour les HA.
Les valeurs exactes obtenues sont:
os =165MPa pour les HA.

os =130 MPa pour les RL.

7. Protection des armatures (art A.7-2 4 BAEL91)

Dans le but d’avoir un bétonnage correct et prémunir les armatures des effets intempéries et
des agents agressifs, on doit veiller a ce que 1I’enrobage (C) des armatures soit conforme aux
prescriptions suivantes :
= C >5cm: pour les éléments exposés a la mer, aux embruns ou aux brouillards
salins ainsi que pour les éléments exposés aux atmospheéres trés agressives.
= C >3 cm: pour les éléments situés au contacte d’un liquide (réservoir, tuyaux,
canalisations)
= C >1cm: pour les parois situées dans des locaux non exposés aux condensations.

8. Conclusion

A ce niveau on a defini tous les éléments qui contient notre ouvrage, et les caractéristiques
mécanique et massique des matériaux qu’on va utiliser lors de la construction, on respectant
les regles de BAEL91 modifié 99, et le Réglement parasismiques Algérien (RPA).
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Chapitre 11

PREDIMENSIONNEMENT DES ELEMENTS

11.1 INTRODUCTION

Apres avoir déterminé les caractéristiques de 1’ouvrage, ainsi que les matériaux le constituant,
nous passons au pré dimensionnement des éléments qui a pour but de pré dimensionner les
sections des différents éléments résistants. 1l sera fait selon les régles du BAEL 91 et du RPA
99 modifié 2003, pour arriver & déterminer une épaisseur économique afin d’éviter un surplus
d’acier et du béton. Les résultats obtenus ne sont pas définitifs, ils peuvent étre modifiés
apres vérification.

11.2 LES PLANCHERS
[1.2.1 Plancher en corps creux
= Définition

Il est composé de corps creux (hourdis), de poutrelles, de treillis soudé et d’une dalle de
compression.

Dalle de

. Corps
ar n
Treillis jomnressuo o
5¢m 3 / l [
I

[ ] [ ] \ [ ]
—
A
N
-
Y

-

Poutrelle o
IZCE

Figure.ll.1 Coupe verticale du plancher en corps creux.

= Pré dimensionnement du plancher

L’épaisseur du plancher sera déterminée par la formule suivante (article B.6.8.4
24/BAEL 91):

—

max

>
he = 22.5

Avec :
Lmax : La plus grande portée entre nus d’appuis dans le sens des poutrelles.
h, : Epaisseur de la dalle (hauteur totale du plancher).
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Dans notre cas : L =360 -25=335 cm

Nous aurons donc :

B =332 _ 488
t =5 oo

Nous adopterons un plancher de 20 cm d’épaisseur, composé d’un corps creux de 16 cm et
d’une dalle de compression de 4 cm.

[1.2.2 Plancher dalles pleine

Ce sont des plaques minces dont 1’épaisseur est moins importante comparée aux autres
dimensions. Leurs épaisseurs sont déterminées selon leurs portées ainsi que les conditions
suivantes :

= Larésistance a la flexion.

= L’isolation acoustique.

= La résistance au feu.

a) Condition de résistance a la flexion

L’¢épaisseur de la dalle des balcons est donnée par la formule :

Ly
>
=10
. Lo : portée libre ;
. e : épaisseur de la dalle.

Lo=1.50m
_LS0_ .
e = 10— . cm

b) Résistance au feu

Selon le classement des planchers, les normes en vigueur nous donnent les épaisseurs
suivantes :

-ep=11cm....... Pour les planchers présentant un risque particulier contre 1’incendie.

-ep = 7cm .......... Pour les planchers présentant aucun risque particulier contre I’incendie.

c) Isolation acoustique

D’apres la loi de la masse, 1’isolation acoustique est proportionnelle au logarithme de la
masse .

L =13,3 log (10M) si M <200 kg/m?

L =15 log (M) + 9 si M > 200 kg/m?
Donc pour assurer un minimum d’isolation acoustique, il est exigé une masse

Surfacique minimale de 350 kg/m?
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D’ou I’épaisseur minimale de la dalle est :
M 350

Onprendra: hyg=15cm
Tel que : p = 2500 daN/m?

Donc : e = max (11,15) =15cm =» Nous adopterons une épaisseur de 15 cm

11.3 LES POUTRES

Les poutres sont des ¢léments en béton armé coulé sur place, ils ont pour role I’acheminement
des charges et surcharges des planchers aux éléments verticaux (poteaux, voiles).

D’apres le RPA 99 (modifié 2003), les dimensions des poutres doivent satisfaire les conditions

suivantes :
1. b=20cm
2. h>30cm

h
3. BS‘I-CIH

Avec :

h : hauteur de la poutre.
b : largeur de la poutre.
L : portée maximum entre nus d’appuis.

Nous distinguons les poutres principales qui sont disposées perpendiculairement aux
poutrelles constituant ainsi leurs appuis et les poutres secondaires qui leurs sont parallele en
assurant ainsi le chainage.

A. Poutres principales (PP)

La hauteur et la largeur des poutres principales est donnée par :

Avec :

L : est la portée libre de la plus grande travée dans le sens considéré (L=375cm).
L=375—-25=350cm

23.33 < h< 35 = Nous prendrons pour plus de sécurité ht =40cm.

14 < b < 24.5 = Nous prendrons pour plus de sécurité b =30cm.
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e Vérification des conditions de RPA

b = 30cm > 20cm
h= 40cm > 30cm

h
B = 1.33cm < 4cm

=>» Toutes les conditions sont Vérifiées.

Section adoptée

Poutres principales PP ——> (30 x 40) cm?

B. Poutres secondaires (PS)

L

<h
- 0
7

IA

L
15
4h

1
0. <b <0.7h

L =360—25=335cm
2233 < h< 335 = Nous prendrons : h = 35cm.

14 < b< 245 = Nous prendrons: b = 30cm.

Pour des raisons architecturales (éviter les arétes), ainsi la facilité de mise en ceuvre du
coffrage, on est amené a adopter la valeur de « b=30cm » un peu supérieure a sa

fourchette.
e Vérification des conditions de RPA

b = 30cm > 20cm

h = 35cm > 30cm

B = 1.16cm < 4cm
=>» Toutes les conditions sont Vérifiées.

Section adoptée

Poutres secondaires PS ———> (30 x 35) cm?
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Conclusion

Les sections adoptées pour les poutres seront comme sulit :
- Les poutres principales : 30 x 40 cm?
- Les poutres secondaires : 30 X 35 cm?

40 35
«— > —>
30 30
(@) (b)

Fig. 11.2 Section d’une poutre principale (a) et section d’une poutre secondaire (b)

11.3 LES POTEAUX

Le Pré dimensionnement des poteaux se fera a L’ELS pour le poteau le plus sollicité
en compression simple, on supposant que seul le béton reprend la totalité des
sollicitations.

AVec :
N
S > _—S
Opc

S : Section transversale du poteau ;
N, : Effort normal de compression a la base du poteau qui est considéré égal a (G+Q) ;

0 - Contrainte limite de compression du béton ;
EbC = 0.6 X szg = 0.6 X 25 = 15 Mpa

Remargue

L’effort normal Ns sera déterminé a partir de la descente de charge donnée par les regles du
BAEL 91. On aura donc a déterminer d’abord les charges et surcharges de différents niveaux
du batiment.

Localisation du poteau le plus sollicité
En fonction de la surface d’influence de chaque poteau, on constate que le poteau

(B-3) est le plus sollicité.
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®Surface d’influence

7L
ar s1 PS S2
o] - PP = PP
"'74 :ﬂh
S3 PS S4
®
-
7L
l 1.95 174 30 I 2 4
A /1 / /1

S: Sl+ SZ + S3+S4
S=331+34+3.51+3.6=1382m?

[1.3.1 Descente de charges
11.3.2 Détermination des charges et surcharges

Pour désigner les valeurs des charges permanentes et charges d’exploitations, on se référe au
document technique réglementaire (DTR B .C.2.2).

a) Charges permanentes « G »
=  Plancher terrasse inaccessible

Tab.1 Les charges permanentes revenant au Plancher terrasse inaccessible.

Désignation Epaisseur (m) Poids volumique G (kN/m?)
(kN/m?)

Couche de gravier 0.05 20 1
Etanchéité multicouche 0.02 6 0.12
Forme de pente en béton 0.06 22 1.32
Feuille de polyane 0.01 1 0.01
Isolation thermique 0.04 4 0.16
Plancher en corps creux (Hourdis (16+4) =0.2 14 2.8

et table de compression)
Enduit sous plafond en platre 0.02 10 0.2
G tot = 5.61 Kn/m?
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.
e >
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Figure.l1.2 Coupe du plancher terrasse inaccessible.

* Plancher étage courant

.;f — %; /.;/_r/_/'yz.r/?:?_(/.;yﬂ%j}/ T %??.yy_;.?’;.y,/.y'g,_;y_» ' | - y
i /) 7 i
i o 4’2. 7 i N
/ . 7 : 7. 7
’ﬂ & iE//. e »
®
Figure.11.3 Coupe verticale du plancher courant.
Tab.2 Les charges permanentes revenant au Plancher étage courant.
Désignation Epaisseur Poids volumique G (kN/m?)
(m) (kN/m’)
Cloison en brique 0,10 +0,04 9+10 0,9+0,4=1,30
Creuses (y compris enduit en platre)
Revétement en carrelage 0,02 20 0,4
Mortier de pose 0,02 20 0,4
Couche de sable 0,02 18 0,36
Plancher en corps creux (Hourdis et 0,2 14 2,8
table de compression)
Enduit en platre 0,02 10 0,2
5.46
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1. Maconnerie

Il'y a deux types de murs, murs extérieurs et murs intérieurs :

= Mur extérieur

IIs sont réalisés en briques creuses en doubles cloisons de 10cm du coté extérieur et 10cm du
coté intérieur séparés d’une lame d’air de Scm.

B

10

]

Bow

L]

Figure.l1.4 Coupe verticale revenant au mur extérieur.

Tab.3 Charges permanentes revenant aux murs extérieurs.

Désignation des éléments Epaisseur | Poids volumique (kn/m?) | Poids surfacique (kn/m?)
(cm)
1- Enduit extérieur du ciment 2 18 0.36
2- Brique creuse 10 9 0.9
3- Lame d’aire 5 0 0
4- Brique creuse 2 9 0.9
5- Enduit intérieur de platre 2 10 0.2
TOTAL 2.36
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= Mur intérieur

IIs sont constitués de briques creuses de 10 cm et un enduit platre des 2 faces.

T

o J
%
v/

N

T
AAREEEIRERRARRNRN

Figure.ll.5 Coupe verticale revenant au mur intérieur.

Tab.4 Charges permanentes revenant aux murs intérieurs.

Désignation des éléments Epaisseur (cm) Poids volumique | Poids surfacique (kn/m?)
(kn/m?3)
1- Enduit extérieur du ciment 2 10 0.2
2- Briques creuses 10 9 0.9
3- Enduit extéerieur du ciment 2 10 0.2
TOTAL 1.30

2. Balcon (Dalle pleine)

Tab.5 Charges permanentes revenant aux dalles pleines.

N° Composition Epaisseur (m) Poids volumique Poids Surfacique
(kn/m?) (kn/m?)
1 Revétement en carrelage 0,02 20 0,4
2 Mortier de pose 0,02 20 0,4
3 Couche de sable 0,02 18 0,36
4 Dalle pleine en béton 0.15 25 3,75
armé
5 Enduit de platre 0.02 10 0,20
5.11
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o=

Figure.11.6 Coupe transversale de la dalle pleine.

3. Acroteére
A 3
7
10
60 — e
=
ko
oM |
L L A :
: 4 cm
i 16 cm
|
|
‘ 35 .

Figure.l1.7 Coupe transversale de I’acrotere.

La charge permanente de 1’acrotere est déterminée comme suit :
Poids propre : G = p X S X 1 ml
(0.03 x0.1)
S =(0.1x%x0.6)+ (0.1 x0.1) — — = 0.0685 m?
S =0.0685 m?
G =25x%0.0685x1=1.7125 Kn/ml
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b) Surcharges d’exploitation « Q »

Les surcharges d’exploitation sont donnees par le DTR B.C. 2.2 dans le tableau suivant :

Tab.6 Surcharges d’exploitation des différents éléments secondaires

Eléments Surcharge (Q) [KN/m?]
Acrotere 1.00
Plancher terrasse inaccessible 1.00
Plancher étage courant a usage d’habitation 1.50
Plancher RDC (locaux) 2.50
Plancher sous-sol (bureaux) 2.50
Balcon 3.50
Escalier 2.50

Poids propre des éléments

o Poidsdu plancher:P=G x S

- Plancher terrasse
P=5.61 x 13.82 =77.53 kN

- Plancher étage
P =546 x 13.82 = 75.45 kN
o Poids des poutres

- Poutres principales
Ppp = 0.3%0.4% 4.2 x25 = 12.6 kN.

- Poutres secondaires
Pps =0.3% 0.35 x 3.75%x 25 =9.84 kN.
o Poids des poteaux

- Poteau du sous-sol
Gs/soI=25 % 0.25%0.25 x 3.06 =4.78 kN

- Poteau du RDC
Grac =25 X 0.25 x0.25x 3.5=5.47 kN

- Poteau de I’étage courant
Gec =25 X 0.25 x0.25x 3.06 = 4.78 kN

Surcharges d’exploitation

- Plancher terrasse : — Qo= 1.00 x 13.82=13.82 kN.
- Plancher étage courant :
—Q1=Q2=Qs=...... = Qs =1.50 x 13.82 = 20.73 kN.

- Plancher du (sous-sol et RDC) — Q7= Qs =2.5 x 13.82=34.55 kN.
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Loi de dégression des surcharges

Les régles de BAEL91 nous recommandent une dégression de charge d’exploitation et ceci
pour obtenir compte de la simultanéité du chargement sur tous les planchers (surcharge

difféerente)

Soit : QO, la charge d’exploitation sur la terrasse couvrant le batiment.

Q1,Q2,Q3....... Qn, les charges d’exploitation respectives des planchers des étages
1,2,3,....... n numérotés a partir du sommet du batiment

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

Q{} E{J = Q[}
Ql 31 = QO _Ql
Q T, =Qp+095.(Q +Q,)

®

Qu

Y /Y

Zﬂ :Q{j-l-lll

- 3+n) _
Le coefficient (—j étant valable pour les niveaux (n > 5).

2.n

Qrer = 13.82 Kn
Qec =20.73 Kn
Qs/sol €t Qroc = 34.55 Kn

Tab.7 Les valeurs du coefficient (3+n/ 2n)

T, =Qp+0.9.(Q, +Q, +Qy)

Q,) pournz3

Niveau 10 |9 8 7 6

Coefficient 1 1 {095 |09 |0.85

0.8

0.75

0.71

0.69

0.67

0.65
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<> Surcharges cumulées d’aprés la loi de dégression des charges

Qo= 13.82kN.
Qo+Q:=13.82 +20.73 = 34.55kN.
Qo+0.95 (Q1+Qz) = 13.82+0.95 (20.73 x 2) = 53.21 KN

Qo+0.90 (Q1+Q,+Q;) =13.82 +0.90 (20.73x 3) = 69.79 KN

Q0+0.85 (Q1+Q2+Q3+Qs)= 13.82+0.85 (20.73x 4) = 84.30 KN
Q0+0.80 (Q1+Q2+Qs+Qu+Qs)= 13.82+0.80 (20.73x 5) = 96.74 KN

Q0+0.75 (Q1+Qz+Qs+Qu+Qs+Qs)= 13.82+0.75 (20.73x 6) = 107.10 KN

Qo+0.71 (Q1+Qo+Qs+Q4+Qs+Qs+Q7)= 13.82+0.71 (20.73x 7) = 116.85 KN

Qo+0.69 (Q1+Q2+Q3+Q4+Qs+Qs+Q7+Qg)= 13.82 + 0.69 (20.73x 8) = 128.25 KN

Qo+0.67 (Q1+Q2+Q3+Qa+ Qs + Qe+ Q7+Qs+ Qo) = 13.82+0.67 (20.73 x 9) = 138.82 KN
Qo+0.65 (Q1+Q2 +Qs+ Q4+Qs5+Qe+Q7+Qs+ Qo+ Q10) = 13.82+0.65 (20.73x 9) + 34.55 = 169.64 KN

Tab.8 Tableau récapitulatif de la descente de charge sur poteau le poteau (B-3)

Charges permanentes(KN) Charges Effort Section (cm?)
d’exploitations(KN) | normal
(KN)

Niv Poids Poids Poids Gt Gtc Q Qc N=G+Qc g l Sectio,n
plancher | poutre | poteau O adoptée

9 77,53 22.44 0.00 99,97 | 99.97 13,82 13,82 113.79 75.86 | 35%x35

8 75.45 22.44 4.78 102.67 | 202.64 | 20.73 34.55 237.19 | 158.13 | 35x35

7 75.45 22.44 4.78 102.67 | 305.31 | 20.73 55.28 360,59 2404 | 35x35

6 75.45 22.44 4.78 102.67 | 407.98 | 20.73 76.01 483.99 | 322.66 | 35%35

5 75.45 22.44 4.78 102.67 | 510.65 | 20.73 96.74 607,39 404.93 | 35%35

4 75.45 22.44 4.78 102.67 | 613.32 | 20.73 117.47 730.79 487.19 | 40x40

3 75.45 22.44 4.78 102.67 | 715.99 | 20.73 138.2 854.19 569.46 | 40x40

2 75.45 22.44 4.78 102.67 | 818.66 | 20.73 158.93 977.59 651.73 | 40x40

1 75.45 22.44 4.78 102.67 | 921.33 | 20.73 179.66 1100.99 734 45%x45
RDC 75.45 22.44 5.47 103.36 | 1024.69| 34.55 21421 1238.9 | 825.93 | 45x45
S/Sol 75.45 22.44 4.78 102.67 | 1127.36| 34.55 248.76 1376.12 | 917.41 | 45x45

Remargue

Il est évident que d’autres calculs relatifs aux poteaux de rive conduisent a des sections
transversales inférieures a celles déterminées pour les poteaux centraux, mais le RPA (2003)
recommande la méme section pour I’ensemble des poteaux d’un méme étage.
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e Vérifications relatives aux exigences du RPA (Art 7. 4 .1du RPA99)

=  min (b, h1) >25 cm en Zone 13 ;
= min (by, h1) >he/ 20
= 1/4 <b; /i< 4.

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

Tab.9 Vérification des sections des poteaux selon le RPA 99 révise 2003

Conditions exigés | Poteaux Valeur calculée Veérification
par le RPA
min (b,h) =25 > 25 v
(35%35)
(40x40) he _286 _ 143 v
min (b,h) > 25 (45x45) 20 20 "~
. he
mln(b,h)ZE 1S9S4 P
L<bay +oh
4 h S-Sol : min (b, h) = 25 > 25 v
45x45
( ) E = ﬁ =143 v
20 20
b
—_ :1 v
h

» Vérification au flambement

Le flambement est un phénomene d’instabilité de forme qui peut survenir dans les éléments
comprimés des structures lorsque ces derniers sont élancés suite a 1’influence défavorable des
sollicitations. On doit vérifier la condition de 1’élancement suivante :

L

Avec :
L+: Longueur de flambement (L ¢ = 0.7 Ly) ;

i: Rayon de giration (i = \E) ;
Lo : Hauteur libre du poteau ;

S : Section transversale du poteau (b x h) ;
hb? bh?

| : Moment d’inertie du poteau (Iyy = o Iyx = - ).
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&Y
.._h..,
b
Figure.11.8 Coupe de poteau
O 7L, \/ 2
/I yy / b2
Finalement : A= 2.425 Lo/b
Tab.10 Vérification au flambement.
Condition Niveau Poteau Lo (m) b (m) A Vérification
(m?)
A=2.425 Sous-sol 45%x45 3.06 0.45 16.49 v
Lo/b RDC 45x45 35 0.45 18.86 v
A=2.425 1°" étage 45x45 3.06 0.45 16.49 v
Lo/b
A=2.425 2¢me 3éme 40x40 3.06 0.40 18.55 v
Lo/b 4°Me étage
A=2.425 5,6,7,8,0¢me 35x35 3.06 0.35 21.20 v
Lo/b étage
Conclusion

Tous les poteaux Vérifient la condition de non — flambement.
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» Veérification de la rigidité

Suite aux dégats constatés lors du séisme de 21 mai 2003 8 BOUMERDES, depuis ce jour-
la il est recommandé de concevoir des poteaux plus rigides que les poutres afin de
privilégier la rupture au niveau de la poutre et non pas au niveau du poteau (éviter la rotule

plastique).

Pour veérifier cette condition on doit s’assurer que :

KPoteau > 1
KPoutre
I oteau b3
Kpoteau = % , Avec hc= h-h poutre et Ipoteau = %
Ipoutre bxh3
Kpoutre = PL_Ct , Avec  L¢ =Ly —Dbpoteau € Ipoutre = 12
»  Geme géme 7éme géme ot géme étages (35 X 35)
Les dimensions de la poutre :( b =30cm, h = 40cm)
axb® 35x353 .
Ipoteau = o - 12 - 125052.08 cm
he = h= h pouere = 306 — 40 = 266 cm
Lot 125052.08
Kpoteau = p(;ljau = 266 =470.121 cm3
bxh® 30 x 403 \
Ipoutre = 12 % = 160000 cm
L. = Ly — bpoteay = 400 — 35 = 365 cm
Ipguire 160000
Kpoutre = oLuCre = 365 = 438.356 cm?
K 470.121
Poteau _ =1.07>1 ............ ... .... Condition vérifiée.

Kpoutre  438.365

De la méme facgon, on procede pour les autres étages et on trouve comme résultats :

»  pfme 3éme géme dtages (40 X 40)
Kpoteau 802

Kpoutre = 26903 = 171 > 1 ............ ... .... Condition vérifiée.
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= Sous-sol, RDC, 1°" étages ( 45 x 45)

Kpoteau  1284.65

Kpoutre = 26903 =274>1 .............Condition vérifiée.

D’aprés les résultats trouvés ci-dessus, nous concluons que la rigidité des poteaux par rapport
aux poutres n’est pas vérifiée, donc nous devons augmenter les sections des poteaux.

11.4 LES VOILES

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place .1ls sont destinés a assurer
la stabilité de I’ouvrage sous 1‘effet des actions horizontales et a reprendre une partie des
effets dus aux charges verticales.

Epaisseur minimale d’un voile: a=15cm

De plus I’épaisseur est déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage et des conditions de
rigidité aux extrémités comme indiquée ci-dessous :

1°" cas
- —r - "._,"' 22
B |y
a a
=3a
sale | . t he
i 25
2°me cas
2a
3a I
ka
3éme cas
i N E
: '
Figure.I1.9 Coupe de voile en plan. 20
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¢
| Ab

Figure.l1.10 Coupe de voile en élévation.

Nous opterons pour le 3éme cas puisqu’il est le plus défavorable dans notre cas.

= Pour le sous-sol

h =306 cm

he =h —eqaye

h, =306 — 20 = 2.86 m
he 286

>—=—=14.3
a_ep 20

= Pour le RDC

h =350 cm

he = h — eqaie

h, =350—-20=330m
he _ 330

>—=2_-16.5
4=p” 20

= Pour I’étage courant
h =306 cm
he = h —eqaje
h, =306 — 20 = 2.86 m

_he_286
a_ep_ 20

On adopte une épaisseur : a= 20 cm pour 1’étage courant, le sous-sol et le rez-de-chaussée

Remargue

Nous passons d’une épaisseur de 15cm a 20cm pour les voiles, dans le but de ne pas avoir
d’armatures discontinues et afin de palier aux problémes de coffrage.
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e Vérification de RPA

Pour qu’un voile puisse assurer une fonction de contreventement, sa longueur L doit étre au
moins égale a (4) fois son épaisseur. (ART 7.7.1) RPA99 VERSION 2003

Lmin = 4e Sachant que : Lmin=110cm
Lmin > 4(20cm) C—»> Condition vérifiée.

e L’ouvrage sera implanté a Tizi-Ouzou zone de moyenne sismicité (11a).

e [’¢paisseur minimale exigée est de 15cm.
e =20cm > emin= 15cm

Conclusion

Ces résultats nous serviront de base dans la suite de nos calculs dans les chapitres qui suivent.
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Chapitre 111

CALCUL DES ELEMENTS NON-STRUCTURAUX

1.1 INTRODUCTION

Ce chapitre concerne le dimensionnement et le calcul des éléments de la structure qui
peuvent étre isolement sous 1’effet des seules charges qu’ils leurs reviennent.
Le calcul se fera conformément aux regles du BAEL 91 modifié 99 .

111.2 L'ACROTERE

L’acrotere est assimilée a une console encastrée au niveau du plancher terrasse, elle est
soumise a I’effort « G » du a son poids propre et a un effort horizontale « Q » du a la main
courante provoquant un moment de renversement « M » dans la section d’encastrement
(section dangereuse).

Les calculs se feront pour une bande de 1m de largeur et le ferraillage sera déterminé en
flexion composée .

I11.2.1 Dimension de ’acrotére

A 7 cm
3cm
60 cm 10 cm 10 cm
60 em —p—>
X
X
X X 1
4 X X X X x X x x x
V7777 .
| 16 cm
|
|

J5em

Figure. 111.1 Coupe verticale de 1’ Acrotére
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111.2.2 Calcul des sollicitation
Poids propre

G = [(0,6x0,1) + (0,03x=") + (0,07 X 0,1)] X 25 = 1,7125KN/ml.

G =1,7125 KN/ml.
Surcharge d'exploitation

Q =1,00 KN/ml.
Effort normal dus au poids propre G

N=Gx1=1,7125 KN
Effort tranchant

T=Q x 1=1,00 KN
Moment de renversement du a la surcharge Q

M=QxHx1=0,60 KN.m

111.2.3 Diagramme des efforts

Schéma statique :

Q

<
<

[y <
v i
/L
‘ Diagramme des moments Diagramme des efforts Diagramme de I'effort normal
M = QxHx1 tranchants N =pxHx1

T=0Qx] (S1 on considére la masse
répartie sur la hauteur)

Figure. 111.2 Schéma statique de I'Acrotere

111.2.4 Combinaisons de Charge

e ELU 1,35G +1,5Q

Nu=1,35G = 1,35 x 1,7125 = 2,312 KN (du & G).
Mu=15Mg=15x0,6=0,90 KN.m (dua Q).
Tu=15xT=15x1=1,5KN.
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e ELS G+Q
Ns =G =1,7125 KN.
Ms =M = 0,60 KN.m
Ts=T=1KN.

111.2.5 Ferraillage de I’Acrotére

111.2.5 .1 Calcul des armatures a I’ELU

Il consiste a étudié une section rectangulaire soumise a la flexion composée a ’ELU
sous (Nu) et (Mu), puis passer a une vérification de la section a I’ELS sous (Ns) et (Ms).

Nu rp
—y I
& .!
A Mg euJ I
& Y d N i G
G | a
-lj-L c i
p b =100cm Y ;

Fig. 111.3 Schéma de calcul pour I'Acrotére

Avec
b=100cm:h=10cm;d=7cm;c=3cm.

o, = MU
U7 N
0,90
eu=——=0,389m.
2,312
ey =38,9cm
h 10
-—Cc=—-3=2cm.
2 2

39 cm > 2cm

Donc le centre de pression se trouve a 1’extérieure de la section limitée par les armatures, et
I’effort normal (N) est un effort de compression, donc la section est partiellement comprimée,
elle sera calculée en flexion simple sous I’effort d’un moment fictif (Mg ) puis on se raméne a
la flexion composée.
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1 Armatures principales
1.1 Section des armatures fictives ( flexion simple )

e Moment fictif

g=e,+(2-¢)=0,389+0,02= 0409 m .

Ms =Nux g=2,312x0,409 = 0,945 kn.m .
0,85.fczg _ 0,85.25

foc = s T 14,20 MPa .
Mf _ 0945.103 _
Ho= 2 r, o~ 100721420 _ 0,0135.

W =00135< wr=0,392 (SSA)
Donc

La section est simplement armée (SSA), les armatures comprimées ne sont pas nécessaire
Asc =0.

Wb =0,0135 — B =0,995.

ost = L6=22° _ 348 MPa.
¥Ys 1,15
Donc
3
Agt = —2L_ = 094510° _ 4 389 2,

B.d.ost  0,995.7.348

At = 0,389 cm?,
1.2 Section des armatures réelles (flexion composée)

2,312x103
348x102

Ast= Astf - % = 0,389 - = 0,322 cm?.

As=0,322 cm? = As.

111.2.5 .2 Vérification a I’ ELU

1 Condition de non fragilité (BAEL 99 Art A.4.2.1)

Un élément est considérée comme non fragile lorsque la section des armatures tendues
qui travaillent a la limite élastique est capable d’équilibrer le moment de premiére fissuration
de la section droite d’armature.

Le ferraillage de I’acrotére doit satisfaire la condition de non fragilité ( CNF : As > Amin) .

Amin = 0,23.b.d.£t28

fe
firg =0,6+0,06%25=21MPa.
Amin=0,23 x 100 x 7 x 21 = 0,845 cm? .

400
Anmin = 0,845 sz.

Page 44



Chapitre Ill CALCUL DES ELEMENTS NON-STRUCTURAUX

Remarque

As < Amin, la CNF n’étant pas vérifiée alors on adoptera la section minimale .
As = Anin = 0,845 cm?. Soit 4HA8 = 2,01 cm? avec Sy = 25 cm.

2 Armature de répartition

Ar =2 =29 - 0505 cm2.
4 4

Donc : Ar = 2,01 cm? soit 4HAS avec St = 25 cm.
3 Vérification aux cisaillements (Art A.5.1,211/BAEL 91 modifié 99)

La vérification s’effectue a ’ELU, et la fissuration est considérée comme
préjudiciable d’ou
Vu . ..
Tu=1—. avec Ty : contrainte de cisaillement .

On doit verifier que :
T < T, =min {0,15.”?; 4Mpa} .

14
yb=1,5situation courante Vy,=1,5.Q =1,51=1,5Kn.
3
Tu =222 0,021 MPa .
1000x70

7u= 0,021 MPa < T, = min {0,15.5—?3 ;4Mpa} =2,5MPa.

la condition est Vérifiée, donc pas de risque de cisaillement le béton seul peut reprendre
I'effort de cisaillement (armatures transversales ne sont pas nécessaires).

4 Vérification de I’adhérence des barres

Il est important de connaitre le comportement de I’interface entre le béton et I’acier,
puisque le béton armé est composé de ces deux matériau, il faut donc vérifier que :
Tse < Tse aVEC Tse = ¥s. fios.
Tse =1,5% 2,1 =3,15 MPa.

%4 .
rsesz_”w avec Y Ui=4.m.¢ = 4x3,14%0,8 = 10,048 ~ 10,05 .
2
Tse :]-'SX—10 = 0,236 MPa .
0,9.70%10,05
Donc :

Tse =3,16 MPa <1,=0,236 = Condition vérifiée .
Donc il n ya pas risque d'entrainement des barres .
La longueur de scellement droit (BAEL 91 1.2.2) Ls=40 @ =40 x 0.8 =32 cm.

5 Vérification des espacements des barres (Art A.4.5.33 / BAEL 91 modifiée 99)

Armatures principale: St < min {3h ;33 ¢m} Soit St=25cm .
Armatures de répartition: St < min {4h ; 45 cm} Soit Sy=15cm .

6 Encrage des barres verticales

la longueur de scellement droits est :
Le= 2L T, =0,6.W2fs=0,6 x 1,5? x 2,1 =2,84 MPa..

47
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Ly =2X2% — 281 69 mm . Soit Ls=30cm.
4 X2,84
111.2.5 .3 Calcul a I'ELS
Ms 0,6
Ms = 0,6 KN.m Ns = 1,725 KN es=25- 20 —035m=35cm.
Ns 1,725
eo:g:Z:3,5 cm.
2 2
Donc

es=35cm>e=35cm.

Le centre de pression se trouve en dehors de la section , donc la section est partiellement
comprimée.

1 Section des armatures fictives
Mi =Ns.a=Ns[es + (0,5h—¢)]=1,725(35+2) 102=0,64 KN.m.

_ My 064x103  _
ﬂl B bd2 'be - 100)(72 X14,2 - 0’0092 < 0a392 = SSA .
u1=00092 = p1=0,857 = K1:19,96=>K:l— 1 - 005.

ki 1996
05 < Min {gfe; 110 nftzg} Avec n = 1,6 ( fissuration préjudiciable ) .
05 <min{ 267 ; 201,63 } MPa .
05 = 201,63 MPa .
2 Section des armatures réelles
As = Ar < A = Le ferraillage adopté a I'ELU est vérifié.
3 Verifications
Verification de contrainte dans le Béton ( Art A-4.5.2/BAEL 91 modifié 99):

Ope = K. 05t <0 . AveC 05 =0,6. f25 =0,6 x 25=15 MPa.
ope = 0,05 x 201,63 = 10,08 MPa < &, = 15 MPa. Condition Vvérifiée .

Vérification de contrainte dans I'Acier
_ M

Ag f1.d
_ 06x103
Ost = 2,01 X0,857 X7

Ost
= 49,75 MPa < a,; = 201,63 MPa. = Condition Vérifiée .

Conclusion

Les conditions étant vérifiées, le ferraillage calculé a I'ELU et vérifié a 'ELS.

l11.2.6 Ferraillage adopté

Armatures principales : 4HA8 / ml = 2,01 cm? avec St =25 cm.
Armatures de répartitions : 4HA8 / ml = 2,01 cm? avec St =25cm.
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111.2.7 Vérification de I'Acrotére au séisme ( Art 6.2.3/ RPA 99)

L'Acrotere est un élément non structural soumis a une force horizontale.
Pour que I’ Acroteére résiste a la force horizontale (Fp), elle doit étre congue de telle fagon que
cette force soit inférieure ou égale a la surcharge (Q) donnée.
E, =4.A.C,.W, tell que :
A : coefficient d'accélération de zone , dans notre cas A = 0,15 (Zone ,groupe d'usage 2).
C, : Facteur des forces horizontales pour les élements secondaires entre 0,3 et 0,8.
(voir tableau (6-1) du RPA 99 modifié 2003), dans notre cas C, = 0,8.
W, : Poids de I'¢lément secondaire (L'Acrotere) W, = 1,725 KN/ml.
Donc: F,=4x0,15x0,8 x 1,725 =0,828 KN/ml < Q = 1 KN/ml.= Condition vérifiée.

111.2.8 Conclusion

La condition étant vérifiée , donc I'Acrotére sera calculée avec un effort horizontal
supérieur a la force sismique d'ou le calcul au séisme est inutile.

111.2.9 Le ferraillage de I'Acrotére

44

4HAS/ml (5=25cm)

AHAS/ml ($~25cm)

AL IE
R\ Epingle ¢6 \i \i \ \
-\\:I\:k 4HAS/ml ($=25cm)
) ;"l [ ] [ ]

4HAS f

I

Coupe A-A

Figure. 111.4 Ferraillage de I'Acrotere
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111.3 CALCUL DES PLANCHERS
111.3.1 Introduction

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

111.3.1 Planchers en corps creux

I est constitué de
Dalle de compression en béton armé.

De Corps creux qui est utilisés comme coffrage perdu et qui sert aussi a 1’isolation Thermique
et phonique.

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

111.3.2 Calcul de la dalle de compression

La dalle de compression est coulée sur place, elle est de 04 cm d'épaisseur elle sera
armée d’un treillis soudé.
Le treillis soudé a utiliser doit avoir des mailles de dimension au plus égale aux valeurs
indiquées par le réglement (BAEL 91/B6.8.423) qui sont :
20 [cm] : pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles.
33 [cm] : pour les armatures paralléles aux poutrelles.
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Dalle de -

Treills P isaml
¥ ]

4 cm

16 cm

Figure. 111.5 Coupe d'un plancher corps creux

111.3.2.1 Calcul des armatures

1. Armatures perpendiculaires aux poutrelles

AL >4><l

e

avec :
AL : cm? par métre linéaire.

| : Entre axe des poutrelles (65 cm).

f. : Limite d’¢élasticité de I’acier utilisé (520 MPa).

AL =2X85 =05 cm2mL .
520

Nous adoptons
AL =0,98 cm? avec St = 20 cm.
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2. Armatures paralléles aux poutrelles

1
A= AT = % = 0,49 cm?,
Nous adoptons :
Ay =0,98 cm? avec Sy = 20 cm.

Finalement nous optons pour le ferraillage de la dalle de compression un treillis soudé
(TLE520) de dimension (5x200x5%200) mm?.

5/ 05 TL 520

Figure. 111.6 Treillis soudé (200 x 200)

111.3.2.2 Calcul de la poutrelles

Les poutrelles sont sollicitées par des charges uniformément réparties dont la longueur
est déterminée par I’entraxe de deux poutrelles consécutives.

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

1. Dimensionnement de la poutrelle

b1 < min {% ; % ;8h0}.
b=2x b+ bo.
Avec

b1 : Largeur de I'nourdis & prendre en compte de chaque coté de la nervure est limitée a plus
faible .

b : Largeur de la dalle de compression.
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L : Distance entre deux parements voisins de deux poutrelle (65 -12=53 = L =53 cm).
L, : Longueur de la plus grande travée (L, = 360 cm).
bo : Largeur de la nervure (bo =12 cm).
ho : Epaisseur de la dalle de compression (ho = 4cm).
Application :
b1 < min {26,5;36;32} cm. = b1 =26,5cm. b=(2x 26,5 +12=65cm.

65 cm

 E—

18cm

2em

12em

rFy
111@

Ih

Figure. 111.7 Schéma de la table de compression

2. Le calcul se fera en deux étapes

Avant le coulage de la dalle de compression.
Apreés le coulage de la dalle de compression.

a. Etape une avant le coulage de la dalle de compression

On s’intéressera a 1’étude de la poutrelle du plancher le plus sollicité, c’est a dire celui qui
supporte la plus grande charge d’exploitation. Elle se calcule comme une section en (T).
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La poutrelle sera considerée simplement appuyeée a ses deux extrémités. Elle doit supporter au
plus de son poids propre, la charge due a la main d’ceuvre et le poids des corps creux.
Chargements :

Poids propre de la poutrelle ..................... G=0,04 x 0,12 x 25=0,12 KN/ml.
Poids des corps creuX.......... covviiiiiiiinnnnnn. G’ =0,65x0.95=0,62 KN/ml.
Poids de la main d’ceuvre..... ... Q =1KN/ml

G=0,12+0,62=0,74 KN/m
Charge permanente : G = 0,74 KN/ml.
Charge d’exploitation : Q= 1KN/ml.

a.1 Ferraillage a I'ELU

Le calcul se fera pour la plus longue travée dans le sens des poutrelles L= 3,60 m.
! ]
Poutre principale i

1| Axe de poutrelles

360 cm

Poutre secondawre

Figure. 111.8 Schéma de la surface des poutrelles

La combinaison de charges a considérer
Qu =1,35G+1,5Q avec (G=G +G’).
qu=1,35x (0,12 + 0,62) + 1,5 x1 =2,50 KN/ml.

a.1.1 Section d’armatures

Soit I’enrobage ¢ =2 cm.

Avec

B =12cm.
D=h-ctelque:h=4cmetc=2cm(c:Enrobage).
D =4-2=2cm (Hauteur utile).
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a.1.2 Calcul du moment en travée

d, 12 _ 2,50 x3,60%

My = .

=4,05 KN.m
a.1.3 Calcul de ’effort tranchant sur appuis

_ Qux1 _ 2,50 %3,60
Tu= =
2 2

= 4,50 KN.

, = 2.50 KN/ml
B

| R 7 ! 1 1
L=360m

-

M,=4.05 KN.m

T=4,50KN

V

Figure. 111.9 Diagramme des efforts internes

a.1.4 Calcul des armatures

M 4,05 x 103
Hp = —— = . = 5,94 > 0,392.
bd? fp, 12 x%22%2x14,20

W =5,94>pu.= 0,392 = S.D.A.
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a.1.5 Conclusion

Vu les faibles dimensions de la poutrelle (12 x 4) , il est impossible de réaliser deux
nappes d’armatures, donc il faut prévoir des étais intermédiaires pour 1’aider a supporter les
charges qui lui sont appliquées et de maniere a ce que les armatures comprimées (Asc = 0) ne
soient pas nécessaires.(espacement entre étais : 80 a 120 cm).

b. Etape deux apreés le coulage de la dalle de compression

Aprés coulage, la poutrelle travaille comme une poutre en (T) avec une inertie
constante reposant sur des appuis intermédiaires, partiellement encastrée a ses deux
extrémités.

Elle supporte son poids propre ainsi que les charges et surcharges revenant au plancher.
Charges permanentes et les charges d’exploitations

b.1 Poids propre du plancher

- Etage courant & usage d'habitation .................. G =5,46 x 0,65 = 3,55 KN/ml.

- Terrasse inaccessible  .......ccocceeiiiiii...G= 5,61 x 0,65 = 3,64 KN/ml.

b.2 Surcharge d’exploitation

- Etage courants & usage d’habitation....................... Q=1,5x%0,65=0,975 KN/ml.
- Terrasse inaccessible  ......oovviiiiiiiiiiiienn, Q=1 x0,65=0,65 KN/ml.

b.3 Combinaison de charges

Plancher étage courants a usage d’habitation
ELU qu=135G+15Q
qu=1,35%3,55+1,5 x 0,975 = 6,255 KN/ml.
ELS gs=G +Q.

gs= 3,55 + 0,975 = 4,525 KN/ml.

Plancher étage terrasse
ELUQu=135G+15Q

qu=1,35 % 3,65 + 1,5 x 0,65 = 5,90 KN/ml.
ELS qs =G+ Q

gs = 3,65 + 0,65 = 4,3 KN/ml.

b.4 Choix de la méthode de calcul

Les efforts internes sont déterminés selon le type de plancher, a I’aide d’une de ces Méthodes
usuelles

= Méthode forfaitaire.
= Méthode de Caquot.
= Méthode des trois moments.
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Meéthode forfaitaire

Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire

1 ) La méthode s’applique aux planchers a surcharge d’exploitation modéré. La surcharge

d’exploitation au plus égale a deux fois la charge permanente ou 5 KN/ m? .

Q<max{2.G;5KN}.

{Z.G =2 %x355=71KN <Q =0975KN/ml
5KN <Q =0975KN/ml

2 ) Les moments d’inertie des sections transversales sont les mémes dans les différentes

travées. = (condition est Vérifiée).

3) la fissuration est considérée comme non préjudiciable. = (Condition verifiée).

4) Les portées successives des travées sont dans un rapport compris entre 0,8 et 1,25.

= (Condition vérifiée).

0,8 < 2 < 1,25,
Litq
08<2=22=094<125 = (Condition vérifiée).
2 1
08<2=2-105<1,25. =(Condition vérifiée).
Ly 3,40
Conclusion

Les conditions sont toutes vérifiées donc la méthode forfaitaire est applicable pour nos
calculs.

111.3.3 Méthode forfaitaire

Elle consiste a évaluer les valeurs maximales des moments en travées et des moments
sur appuis a une fraction fixée de maniére forfaitaire de la valeur maximale du moment
« Mg » dans la travée dite de comparaison, c’est a dire dans la travée isostatique indépendante
de méme portée et soumise aux méme charge que la travée considérée.

111.3.3.1 Exposé de la méthode

Soit
Mo : Valeur maximale du moment fléchissant dans la travée indépendante, de méme portée

(L) que la travée, et soumise aux mémes charges (q) tel que :

12 .
M, = qT dont « L » longueur entre nus d’appuis.

a : Le rapport des charges d'exploitations a la somme des charges permanentes et des charges
d'exploitations tel que :
__Q

a=z5
Mw : Valeur absolue du moment sur I’appui de gauche.

Me : Valeur absolue du moment sur 1’appui de droite.
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.Mt : Moment maximal en travée dans la travée considérée.
Les valeurs de (Mw) ; (Me) ; (M) doivent vérifier les conditions suivantes :

- M2 Max {1,05. Mo; (1+0,3a). Mo} - 22t
2- M; > # Mo = dans le cas d'une travée intermédiaire.
M = 22523 Mo = dans le cas d'une travée de rive.

3- La valeur absolue de chaque moment sur appui intermédiaire ne doit pas étre inférieure a :

0,3. Mo : Pour les appuis de rive semi encastrés.

0,6. Mo : Dans le cas d’une poutre a deux travées.

0,5. Mo : Dans le cas des appuis voisins des appuis de rives d'une poutre a plus de deux
travées .

0,4. Mo : Dans le cas des autres appuis intermédiaires d’une poutre a plus de trois
travées.

Dans notre cas on a une poutre reposant sur Quatre appuis, on aura le diagramme suivant

111.3.3.2 Application

1- Combinaison de charge

ELU:qu=(1,35G+1,5.Q).0,65

qQu=1(1,35x546+15x15) x 0,65 = 6,255 KN/ml.

qu= ©.255 KIN/ml

—
S S P A
3.

LY
60 m < 3.40 m D

+ v v 3

3.40 m

Jr v
AN Ay
A B

Figure. 111.10 Schéma statique de la poutre continue reposante sur Quatre appuis

2- Calcul de rapport de charge ()

Q -_1 _0215donc0 < a=0215< § = 0,666 .

a o —
G+Q 546+1,5

3- Calcul des moment statiques

_ qu.lag® _ 6,255 x 3,42
= =

_ qu.lgc® _ 6,255 x 3,62
T 8 B 8

Moz =9,04 KN.m .

Mo2 =10,13 KN.m .
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_ qy.lcp? _ 6,255 x 3,42

M
03 5

=9,04 KN.m.

4- Calcul des moments fléchissant sur appuis

033 Mo 035 Max(Mm;Mc:) 035 Tﬂa}ia\{c:;h’ics) 033 Mos

A\ A A
|~‘L 3.40m |B 3,60 m lC 3.40m

Lo o

Ma =Mg=0,3% 9,04 =2,712 KN.m .
Mp = M= 0,5 max (9,04 ; 10,13) = 0,5 x 10,13 = 5,065 KN.m .

5- Calcul des moments fléchissant en travées

a) Etude de la travée AB ( De rive )

Mweg doit verifier

Mias > Max {1,05. My ; (1 +0,3a). My} - 222
Avec: (1+ 0,3 ) =(1+0,3% 0,215) = 1,064 >1,05.

Mg = 1,064 x 9,04 - 271285065 _ 5 73 KN.m .
Mtag = 1'2+20'3a Moz.
Mg > 22503 %0215 9 04 =571 KN.m .

Donc : Mg = Micp= 5,73 KN.m .
b) Etude de la travée BC ( Intermédiaire )
Mc doit vérifier :

Mwc = Max {1,05.M,; (1 + 0,3a). My, } -

Mpy M
2

Mac = 1,064 x 10,13 - 2065¥5.065

1+0,3x

M
> 02

1+ 0,3 xX0,215

=5,71 KN.m.

Misc =

Migc = 10,13 =5,39 KN.m .

Donc : Misc =5,71 KN.m .
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Fig. 111.11 Diagramme des moments fléchissent & 'ELU

6- Calcul des efforts tranchants

9' — du xL

Mi.— M; |
Nous avons : Ty = 6, + —*2— Avec 2
Oiv1 = >

a)- Travée AB

q L Mp— M 6,255 X 3,4 —-5,065—(-2,712
Tp = Duxbas Mo~ Ma - + C2712) = 9,941 KN,
2 Lag 2 3,4
q L Mp— M 6,255 X 3,4 —-5,065—(—-2,712
Tg = - Juxtap ¢ Mp—Ma _ + (72712) — 11,325 KN
2 Lap 2 3,4
b)- Travée BC
q L Mc— M 6,255 X 3,6 —-5,065—(—5,065
Tp = 2xtpc 4 Mc— Mp _ + (75,065 _ 11 259 KN .
2 Lgc 2 3,4
q L Mc—M 6,255 X 3,6 —5,065—(-5,065
Te=-luxtec  Mem P + (75.065) _ 11 259 KN .
2 Lpc 2 3,4
c)- Travée CD
q L Mp— M 6,255 X 3,4 —-2,712—(-5,065
Te = fuxtep 4 Mo~ Me - + (75.065) _ 11 395 KN
2 Lep 2 3,4
q L Mp— M 6,255 X 3,4 —-2,712—(-5,065
Tp=-xtep 4 Mo-Me o + (5069 = .9,941 KN .
2 Lcp 2 34
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T [kN] 4

11,325
11,259

9,941

L
a-/
+
+

) B C ) D X [m]
11,325 .
, 11,259 9,941
Fig. 111.12 Diagramme des efforts tranchants a I'ELU

111.3.3.3 Ferraillage
Le ferraillage se fera avec les moments max en travées et en appuis.
111.3.3.4 Calcul a I'ELU
1 Armatures longitudinales

e Armatures en travée
En travée : Mimax = 5,73 KN.m .
Tel que :
Si . Mt max > Mo — L’axe neutre est dans la nervure.
Si: Mt max < Mo — L’axe neutre est dans la table de compression.
Mo : Le moment qui peut étre repris par la table de compression est donné par la formule

suivante.

Mo= fou X b X ho x (d = 22) .

La poutrelle sera calculée comme une section en (Té) dont les caractéristiques géométriques
suivantes :

b =65cm ; by=12cm ; h = 20cm ; hy=4cm ; d = 18cm.

0,04

Mo = 14,2 x 103 X 0,65 X 0,04 X (0,18 — T) = 59072 KN.m.

Donc
Mt max = 5,73 KN.m < Mo = 59,072 KN.
= [’axe neutre tombe dans la table de compression.
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Comme le béton tendu n’intervient pas dans les calculs de résistance, le Calcul se fera en
considérant une section rectangulaire de (65x20) cm? .
Max 3
wy, = bﬁ;_fbu = 655;7;2 1"14’2 = 0,020 < p1; = 0,392 = SS.A .
Up =0,020 = £ =0,990.
mMMex 573 x 103
400

- fe ™ 400
Bxaxte 0990 x18x (1’15)

Soit : Ast = 0,92 cm?on adopte = 3HA10 = 2,35 cm?.

e Armatures aux appuis

AsT = 0,92 cm?.

La table est entierement tendue donc le calcul se fera comme une section rectangulaire (bxh).
Le moment est négatif, c'est-a-dire qu’il tend les fibres supéricures.

Sur appui : Ma max = 5,065 KN.m .

_ MMax  5065x103
b = a2 r,. ~ 65 x 187 x14,2

1, =0,017 = = 0,992 .

=0,016 < u; = 0,392 = S.S.A

_ MMax 5065 x 103
- fe ™ 400
B xd x 18 0,992><18><( )

= 0,81 cm?.

Asa
1,15

Soit : Asa = 0,81 cm? on adopte = 2HA10 = 1,57 cm? .

2 Armatures transversales

D’apres ’article (A.7.2.21/BAEL91), le diamétre minimal des armatures transversales est
donné par :

. (h by
Q¢ =min {E ) 10 ) (pmax} .
Tel que :
@; - Diametre des armatures transversal.
h : Hauteur du plancher.

b, : Largeur de Lame.

Omax . Diamétre maximal correspondant aux armatures longitudinales.

_ i (200 12
e =min {32 ; = ; 10} mm.

@ =8mm.

On adopte : 2 @ 8 = A¢=1,00 cm?.

Les armatures transversales seront réalisés par un étrier de ( ¢, =8 mm).

Espacement des armatures transversales est donne par le reglement (BAEL 91 modifier

99/ART : A5.1.22).

St <min (0,9.d;40) cm =min (0,9x18 ; 40) =16,2 cm.
Donc on prend : St = 15 cm.

Page 60



Chapitre Il CALCUL DES ELEMENTS NON-STRUCTURAUX

La section d'armature transversal doit vérifier la condition suivante
(Art A.5.1.23/BAEL 91modifie 99).

dixfe 5 05 MPa.

boX St
0,56 X400
12 X15

111.3.3.5 Les différentes vérifications a I'EELU ( A.4.2.1.CBA93 / BAEL 93 modifié 99 )

=1,24 MPa > 0,5 MPa = Condition vérifiée.

1 Vérification de la contrainte tangentielle : (Art. A.5.1.1/ BAEL 91 modifie 99)

On doit vérifier que :
Ty < T = min (0,13.1,,5 ; SMPa ).= Fissuration peut nuisible.

ynax 11,325 x 103
Ty = = = 0,524 MPa.
U pod 120 x180 !

T, =min (0,13.f.,5 ; 5SMPa ) =min (3,25; 5) = 3,25 MPa.
7, = 0,524 MPa < T, = 3,25 MPa. = Condition vérifiée.

2 Verification de la non fragilité du béton : (Art. A.4.2.1 / BAEL91modifie99)

On doit vérifier que
Anmin < Aadopté

En travée

Anmin=0,23 bd f;ﬁ =0,23 X 65 x 18 x % =1,41cm?

e

Anmin = 1,41 cm? < A¢ = 2,35 cm? = Condition Vvérifiée.

Sur appuis

Anin=0,23bo d #22=0,23 x 12 x 18 x == 0,26 cm”.

Anmin = 0,26 cm? < A, = 1,57 cm?,

3 Vérification de la contrainte d’adhérence d'entrainement ( Art. A.6.13 / BAEL91)

On doit vérifier que

Tse < Tge -

Tel que :

Too =¥, fig = 1,5 X 2,1 =3,15 MPa
__

Tse =00  axu
Avec : Y U; =3HA10 + 2HA10=(3x 10 x 3,14 ) + (2 x 10 x 3,14 ) = 157 mm?.

11,325 x 103 _ .. P
Tge™= —220 X0 - 0,44 MPa < Tee = 3,15 MPa.= Condition vérifiée.
0,9 X180 x 157
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4 Influence de Deffort tranchant sur le béton (Art. A.5.3.313 / BAEL 91 modifie 99)

On doit vérifier que
V" <04 . % .a.bo.=>telquea=0,9.d=0,9 x 18 = 16,2 cm.

Vi < 0,4 X = x 16,2 X 18 x 107=129,6 KN.

Appui de rive
V" = 11,325 KN < 129,6 KN. = Condition Vvérifiée.

Appuis intermédiaire
V™ = 11,259 KN < 129,6 KN. = Condition vérifiée.

5 Influence de effort tranchant sur les armatures

On doit vérifier que
A>YS( max M{]nax)
0,9.d

Appuis de rive

A=157cm?> W (11,325 +s 2712 ) 0,330 cm? = Condition vérifiée.
Appuis intermédiaires
A=157cm?> ﬁ (11,259 + - 5,065 —)=0,332 cm? = Condition vérifiée.

6 Calcul des scellements droit ( Art A.6.1.21 / BAEL91)

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

La longueur de scellement droits est donnée par la formule suivante

L=2. 2 Avec Toy = 0,6.W2 f126 = 0,6 X (1,5)% x 2,1 = 2,835 MPa.

4 Tsu

0,8 400
Ls=—Xx ——=28,22 cm.
4 2,835

Onprend:Ls=30cm.

Les régles de BAEL 91 (Art.6.1.253 modifiée 99) admettent que I’ancrage d’une barre
rectiligne terminée par un crochet normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors
crochet ( L¢ ) est au moins égale a ( 0,4.Ls ) pour les aciers (HA).

Lc=0,4 x 30 =12 cm. = En prend Lc = 12 cm.
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111.3.3.6 Calcul a I'ELS

1 Calcul des moments isostatiques

s = 4,525 KN/m; .

124525 x 3,4

Moz = "58 = =6,53 KN.m .
2 4525%3,6°

Mo2 :q58 = n =7,33 KN.m.
2 4525 %34

Mos= 12— = =6,53 KN.m.

8

2 Calcul des moments fléchissant sur appuis
Ma =Mg=0,3x 6,53 =1,96 KN.m .
Mp =M= 0,5 max (6,53;7,33)=0,5x 7,33 =3,66 KN.m.

3 Calcul des moments fléchissant en travées

Etude de la travée AB ( De rive )
Mtag doit vérifier
Mg 2 Max {1,05. Mo; (1,2 + 0,3a). Mo} - =422

Avec: (1,2 +0,3 ) = (1+0,3x 0,215) = 1,2645 >1,05.
1,96 +3,66

Mg = 1,064 X 653 - =413 KN.m.
Mtag = L2 +20'3a Moz.
Mupg > 22F03X0215 o 653 = 412 KN.m .

Donc : Mg = Mico=4,13 KN.m .

Etude de la travée BC ( Intermédiaire )
Mic doit vérifier

Miec > Max {1,05.M,; (1 + 0,3a). My} - %

Mic > 1,064 x 7,33 - 22439 = 4 14 KN.m .

Misc = 1+g,3a Moz

Mic > ZH23X020 o 7332390 KN.m . Donc : Mic = 4,14 KN.m .

2
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1,96 3,66 3,66 1,96

EN D H A4
= = <7
A 4,13 B 4,14 C 413 D

Figure. 111.13 Diagramme des moments fléchissent a I'ELS

4 Calcul des efforts tranchants

6' _ 4sxL
Miii— M; |
Nous avons : Tx = 8, + ==L Avec 2

a)- Travée AB

dsx L Mp— M 4,525%x 3,4  —=3,66—(—1,96
Ta= Lxkap 4 Mo—Ma + CL%) — 719 KN.
2 Lap 2 3,4
dsx L Mp— M 4,525 x 34  —3,66—(—1,96
Tg=-2xan Moo M4 - + 207G - g 19 KN.
2 Lap 2 34
b)- Travée BC
ds x L Mc—M 4,525 % 3,6 —3,66—(—3,66
T = Zime 4 Me- Mo - + 20ECI0) — g 14 KN
2 Lpc 2 3,4
ds x L Mc—M 4,525 % 3,6 = —3,66—(—3,6
To=-txtee | MemMp _ 4 2025099 — g 14 KN .
2 Lpc 2 34

c)- Travée CD

s x L Mp—M 4525x 34  —1,96—(—3,6
Te =Xt 4 Mo o + L2 C0) g 19 KN .

2 Lcp 2 3,4
dsx L Mp— M 4,525 x34  —1,96 —(—3,6
Tp= -0 4 2D = #1230 - 719 KN
2 Lcp 2 3,4
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T[kN] &

8.14

::-“’/.:4
)
+
+

_ B C _ D X [m]

8,19 8,14 7.19

Figure. 111.14 Diagramme des efforts tranchants a I'ELS

111.3.3.7 Les différentes vérifications a I'ELS

1 Vérification de I'état limite d’ouverture des fissures

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

2 Vérification de la résistance du béton a la compression

ON doit verifier que : o0y, < Tp¢

Avec
0pe = 15 MPa.
== et =M
O'bc_K1 05_51-d-A5t .
Pour trouver le (K1) et le (£, ) nous devons calculer le ( p, ) tel que p; = —==<.
0-

a) Sur appuis
As=3HA8 =1,50 cm?.

_100x 1,50 _ k, = 26,32

Pr="x1s ~ 069 = {ﬁl = 0,879
3
g, =—251"__ _ 15421 MPa.
0,879 x 18 X 1,50

Ope =55 =585MPa< Ty =15 MPa. = Condition vérifiée.
b) En travée
As=3HA8 = 1,50 cm?.

_100x 1,50 _ k, = 26,32

NTINT =06% = { 1 = 0,879
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3
0y = —2X10__ = 174,44 MPa.
0,879 x 18 X 1,50
o = 127:3424 6,62 MPa < o, = 15 MPa. = Condition vérifiee.

3 Etat limite de déformation

h : Hauteur totale de la section .
A : Section des armatures tendus.
L : Portée Iibre

360 =0,05 > —=0,04. = Condition vérifiée.
w50 =0,05 > 733 =0,03. = Condition vérifiée.
1,50 _ .- g
T 0,006 < W) =0,0009. = Condition vérifiée.

Les trois conditions sont vérifiées, on se dispensera du calcul de la fleche.

111.3.4 Conclusion

Les armatures calculées a I’ELU sont suffisantes a I’ELS.
Armatures en travées : 3HA10 = 2,35 cm?.
Armatures aux appuis : 2HA10 = 1,57 cm?.

Armatures transversales : 2HA8 = 1 cm? Avec St = 15cm .
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[{—IHAIO K—ZHAIO
2HAS 2HAR
\ \ 3HA10 & \ 3HAI10

Ferraillage en travée. Ferraillage en appui.

TS 8 (e=15cm)

1HA10

— TS$8(e=15cm)

\ JHA10

Ferraillage des poutrelles en travée.

TSd 8 (e=15cm)

2HA10

TS¢$ 8 (e=15cm)

i \ 3HA10 ;

Ferraillage des poutrelles en appuis.

Fig. 111.2.11 : Ferraillage des poutrelles .
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111.4 LA SALLE MACHINE

111.4.1 Introduction

Notre immeuble comporte une cage d'ascenseur, de vitesse d'entrainement (V = 1m/s),
la surface de la cabine est de (0,70 x 0,70 ) m?.
L’ Ascenseur est un appareil servant a déplacer verticalement des personnes ou des charges
vers I’ensemble des étages de I’immeuble. C’est souvent un matériel muni de dispositif de
sécurite.
La machinerie et le local dans lequel se trouve 1’ensemble des organes et moteurs assurent le
mouvement et I’arrét de I’ascenseur, en général elle se trouve au dessus de la gaine.
Caractéristiques de la cage d’ascenseur :
- La surface de la salle machine est de : 1,05 x 1,00= 1,05 m?.
- La surface de la cabine est de : 0,70 x 0,70 = 0,49 m?.
- La charge total du systéme de levage et la cabine chargée estde : 8t (P =80KN).

15¢m Dalle couvrant la salle machine,

Cable

Dalle pleine de la salle machme (15em)

Contre-poiis

Dalle corp creux (16+4) ecm

Figure. 111.14 Coupe verticale de la salle machine

111.4.2 Calcul de la dalle salle machine

L’étude du panneau de dalle se fera a I’aide des tables de ( Monsieur PIGEAUD ), qui
donnent des coefficients permettant de calculer les moments engendrés par les
Charges localisées, suivant la petite et la grande portée.
Les moments de flexion du panneau de dalle dans les deux sens sont donnés
Par la superposition des moments dus au poids propre et a la charge localisée.
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Ly=1,05m. Uy

i
W
]

[ A1

i i hy'2 f" feuillet %
L:=1m, U Uy ' ;  moyen 45°f
: . Sl s N

A
R

Figure. 111.15 Vue en plan de la dalle pleine . Figure. 111.16 Vue verticale de la dalle pleine .

111.4.2.1 Dimensionnement
a)- Epaisseur de la dalle
L’¢épaisseur de la dalle est donnée par la formule suivante
he >2=h > 22 =3cm.

30 30
NB : Le ( RPA 2003 ) exige une hauteur (ht >12cm) .
Donc on adopte une hauteur : hy = 15 cm.

b)- Calcul de U et V

La dalle repose sur son contour (4 appuis); Elle est soumise a la charge permanente localisée
concentrique agissant sur un rectangle de (UxV), la surface d’impacte , au niveau du feuillet
moyen de la dalle.

Le calcul se fera a I’aide des abaques de ( Monsieur PIGEAUD ) qui permettent de déterminer
les moments dans les deux sens en placant la charge au milieu du panneau tel que :

{U=U0+K.e+ho
V=V0+K.e+h,

Avec

- Uo et Vo : coté du rectangle dans le quel la charge (g) est centrée (80 x 80 ) cm?.
- K : Coefficient de la nature de revétement ( K =2 ) pour un revétement en béton .
- e : Epaisseur du revétement (e =5cm)

- ho : Epaisseur de la dalle (ho =15 cm)

{U=70+2><5+ 15=95cm.
V=70+2 X5+ 15 =95¢cm.

c)- Calcul des moments My et My

. l .
Si:ip= l—" < 0,4 = Le panneau travail dans un seul sens.
y
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l .
04<p-= l—" < 1 = Le panneau travail dans les deux sens.
Y

1

04 <p-= o 0,95 < 1 = Le panneau travail dans les deux sens.

My et My : Coefficient déterminés a partir des rapports (LE) et (LL) dans les abaque de
x y

( Monsieur PIGEAU ).

( _lx_ 1 _
p_zy_1,05_0’95'

4 v _ = 0,95
L, 100 77
Vo 95_090

L L, 105

Donc
M1=0,051 etM2=0,038.

111.4.2.2 Calcul a I'ELU

a)- Les moments de flexion au centre du panneau de dalle
ML=135p; X (M;+ v.M,) = alELU(v=0).

My =135p; x (M + v.M;) = alELU (v=0).
P=qu=135G+150Q0=135x%x80+15x0=108 KN.

Donc

ML =108 x 0,051 = 5,508 KN.m .

M;, =108 x 0,038 = 4,104 KN.m .

b)- Evaluation des moments MY et M§} dus au poids propre de la dalle

MY =y gy L2

My =, My .

Avec (ux)et( uy) coefficients donnés en fonction de (p ).
_ 1, = 0,0410

p=095= { 1y = 0,888

Poids de la dalle ( qu)
Qu=135G+150Q0=135x%x(25%x0,15x1)+15x%x1=6,56 KN/m_.
Donc

MY =0,0410 x 6,56 x 1 =0,269 KN.m .

M; =0,888 x 0,269 = 0,238 KN.m .

C)- Superposition des moments

Mx =ML + M =5508 + 0,269 = 5,777 KN.m .

My = M} + My} = 4,104 + 0,238 = 4,342 KN.m .

Remarque

Ces moments ( My ) et ( My ) seront minorés en leur affectant le coefficient ( 0,85 ) en travée
et (0,30 ) sur appuis afin de tenir compte de la continuité des voiles.
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Ly=1.05m.
-0_3M,
/_/ M
/]
Lx=1m.
0.85 M, 4
/|
\/ W
oM S S S
-0, 30 \ / —0‘3 :"Ivjt
0.85My

Figure. 111.17 Correction des moments

d)- Calcul de la section d’armature

Dans nos calculs, on va considérer une bande de ( 1 m) de la dalle ,tel que ses caractéristiques
sont

b =100 cm.

d=h-2=15-2=13cm

1- Dans le sens de la petite portée ( xx) :

1-1- Sur appuis

Ma =0,30.M,, = 0,30 x 5,777 = 1,733 KN.m .
Mg

Mo =5z 7o

_1,733x10%3  _ B
M = Toow o ans ~ 02007 <y =0,392 = SSA.

1, = 0,007 = B = 0,9965.

M
Asa: 4
ﬁ. d. Ost

_ 1,733x103
58 10,0965 x 13 x 348

On opte pour
4HAS8 = 2,01 cm?.

=0,38 cm?.

1-2 En travée
M;=0,85.M, = 0,85 x 5,777 = 4,910 KN.m .

Page 71



Chapitre Ill CALCUL DES ELEMENTS NON-STRUCTURAUX

_ My
o =%a fon
4,910 x 103
My = o= = 0,020 < 1, = 0,392 = SSA.
up = 0,020 = B =0,990.
My
ASt B ,8 . d. Ost
3
Agt = M - 1,09 sz.

~ 0,990 x 13 x 348
On opte pour
4HAS8 = 2,01 cm?.

2- Dans le sens de la grande portée (yy )
2-1- Sur appuis
Ma = 0,30.M,, = 0,30 X 4,342 = 1,302 KN.m.

_ Mg
Hp b.d?. fpy
1,302 x 103

M = Toox stz — 0,005 <y, = 0,392 = SSA.
up = 0,005 = B =0,9975.
Ma
Asa B B.d. os
Asa = —202X10° _ _ g o2,

70,9975 x 13 X 348
On opte pour
4HA8 = 2,01 cm?.

2-2 En travée

Mt =0,85.M,, = 0,85 x 4,342 = 3,690 KN.m .

_ My
Mo =%az rp,
_ 3,690x10%3 _ _
Mo = Toowrstxiaz - 0,015 <pp =0,392 = SSA.
up = 0,015 = 5 =0,9925.
_ My
ASt B ,B . d. Ost
Ast = 3,690 x 103 082 cm2.

0,9925 X 13 X 348
On opte pour
4HA8 = 2,01 cm2.

111.4.2.3 Vérification a L'ELU

1)- Condition de non fragilité (Art A.4.2.1 / BAEL 91)

La condition de non fragilité donne la section minimale des armatures tendues, elles sont
déterminé a partir d’un pourcentage de référence (W = 0,8 %o ) qui dépend de la nuance des
aciers, de leurs diametres et de la résistance a la compression du béton.

At>Amin =b.h. 22 (3-Z)=p.h. 2 (3-p).
2 Ly 2
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Avec
- Amin : section minimale d’armatures.

- po - Taux d’acier minimal ( po = 0,0008 ) pour I'acier HA FeE400.
Anin =100 X 15 X 2222 x (3-—2) = 1,23 cm?.
Ast=2,01cm > Amin=1,23cm? = Condition vérifiée .

2)- Condition du diameétre minimal des barres (Art A-7.21 / BAEL 91)

On doit vérifier

_ho
®max<®—10-

Omax =8MmM < @ = % =15mm. = Condition Vérifiée.

3)- Condition de I'écartement des barres : (Art A.8.2.42 / BAEL 91)

L'écartement des barres d'une méme nappe ne doit pas dépasser les valeurs suivantes
e Armatures supérieures ( sens principale )

St=20 cm < min (2.h ; 22 cm) = 22 cm = Condition vérifiée.

St=20 cm < min (2.h ; 22 cm) = 22 cm = Condition vérifiée.
e Armatures inférieures ( sens secondaire )

St =20 cm < min (3.h ; 33 cm) =33 cm = Condition veérifiée.

St =20 cm < min (3.h; 33 cm) =33 cm = Condition Vérifiée.

4)- Condition de non poingonnement :(Art A.5.2.42 / BAEL 91)

A D’état limite ultime, la force de résistante au poingonnement ( Qy ) est déterminée par les
Formules suivantes qui tiennent compte de 1’effet favorable due a la présence d’un ferraillage
horizontales.

Qu<0,045. u, . h . Lz
Yp

Avec

Qu: Charge de calcul a ’ELU.

Qu=1356=1,35x%x80=108 KN .

Uc - Périmetre du contour de 1’aire sur lequel agit la charge dans le plan du feuillet moyen.
Ue =2 (U+V)=2x(95+95)=380cm=3,80m.

h : Epaisseur total de la dalle .

Donc

0,045 x 3,80 x 0,15 x

25 x 103
1,5

=4275KN > Q,=108 KN. = Condition vérifiée.
5)- Vérification des contraintes tangentielles
On doit vérifiée que

7, = e < 0,07.% =0,07 x 2 = 1,16 MPa.
. b )

Les efforts tranchants sont maximums au voisinage de la charge.
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. . _ Qu _ 108 _
Aumilieude (U): — Tmax= IxV " 3x005 37,90 KN.
Qu _ 108

Aumilieude (V) : — Tma=

37,90 x 103
T, = 2" =0,29 MPa .
1000 X130

7, = 0,29 MPa < 1,16 MPa. = Condition vérifiee .

= 37,90 KN.

2.U+V  2X 0,95+ 0,95

111.4.2.5 Calcul a I'ELS

a)- Les moments de flexion au centre du panneau de dalle
ML=p x (M, + v.M,) = alELS(v=0,2).

My = pyx (My+ v.M;) = alELU (v=0,2).

p; = 0s = 80 KN.

Donc

ML =80 x 0,051 = 4,080 KN.m .

M;, =80 x 0,038 = 3,040 KN.m .

b)- Evaluation des moments MY et M'}} dus au poids propre de la dalle

MY =ty Gy L5

My =, My .

Avec (ux)et( uy) coefficients donnés en fonction de (p ).
1, = 0,0483

p= 0,95 = { ‘uy — 0’923

Poids de la dalle ( gs)

3s=G+Q= (25%0,15x 1) +1=475KN/m_.
Donc

MY =0,0483 x 4,75 x 1 =0,229 KN.m .

Mjl,l =0,923 x 0,229 =0,211 KN.m .

c)- Superposition des moments

Mx = ML + MI = 4,080 + 0,229 = 4,309 KN.m .
My = ML + MY = 3,040 + 0,211 = 3,251 KN.m .

Remarque

Ces moments ( My ) et ( My ) seront minorés en leur affectant le coefficient ( 0,85 ) en travée

et (0,30) sur appuis afin de tenir compte de la continuité des voiles.

d)- Calcul de la section d’armature

Dans nos calculs, on va considérer une bande de ( 1 m) de la dalle ,tel que ses caractéristiques

sont
b =100 cm.
d=h-2=15-2=13cm
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1- Dans le sens de la petite portée ( xx)

1-1- Sur appuis
Ma=0,30.M, = 0,30 x 4,309 = 1,292 KN.m .

_ Mg
Mo =paz 50
1,292 x 103

Hb = Toox 132 x142 0,0053 < u;, = 0,392 = SSA.
tp = 0,0053 = S =0,885.
Mg
Asa = B.d. og
Asa = 1,292 x 103 = 0,32 o2,

"~ 0,885 x 13 X 348
On opte pour
4HAG = 1,13 cm?.

1-2 En travée
Mt =0,85.M, = 0,85 x 4,309 = 3,662 KN.m .

My
b.d?. fp,
3,662 x 103

M = Toowtaraaz — 0,015 <, = 0,392 = SSA.
up =0,015 = B =0,828.

_ M
Ast =
,B. d. Ost

_ 3,662 x103
St~ 0,828 x 13 x 348

On opte pour
4HAG = 1,13 cm?.

Up =

=0,97 cm?.

2- Dans le sens de la grande portée ( yy )

2-1- Sur appuis
M. = 0,30.M,, = 0,30 x 3,251 = 0,975 KN.m.

—_ Ma
Mo =5z 7o
0,975 x 103

y = 22220 = 0,004 < 1y = 0,392 = SSA.
up = 0,004 = B = 0,898,

0,975 x 103
0,898 x 13 x 348

On opte pour
4HAG6 = 1,13 cm?.

=0,23 cm?.

Sa

2-2 En travée
Mt = 0,85.M,, = 0,85 x 3,251 = 2,763 KN.m .
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o =paz. Fbu
Uy = 2,763 x 103 — 0'011 < Up= 0,392 = SSA.

7100 x 132 X14,2

u, = 0,011 = B = 0,844

_ M
ASt B ,8 . d. ogt
3
Ast = —2793X10° 72 cm2,

0,844 X 13 X 348
On opte pour
4HAG6 = 1,13 cm?.

Conclusion :

les armatures adoptées a I’ELU sont largement suffisantes.
111.4.2.6 Vérification a L’ELS

1)- Vérification des contraintes dans le béton :

On doit vérifier que
Ope < 0pe = 0,6.f-05 = 0,6 X 25 = 15 MPa..

— Os _ Mg
Tbc Tk et o T By x d XA
100.4
Pour trouver le (K) et le ( 8, ) nous devons calculer le ( p, ) tel que : p; = > ;
0 .

1.1- Dans le sens de la petite portée ( xx )
a) Sur appuis
As= 4HA8 = 2,01 cm?.

_ 100 2,01 _ k, =63,12
P1= ooz - 010 {ﬁl —~ 0,936
_1,292x 103 _
Os = 0936 x 13 x 201 52,82 MPa .

be = === = 0,83 MPa < G = 15 MPa. = Condition vérifiée.

b) En travée
As=4HA8 = 2,01 cm?.

_ 100X 2,05 _ k, =63,12
P1=Toox13z 0,15 {,81 = 0,936
3
o, = —22 X1 _ 14972 MPa.
0,936 X 13 X 2,05

g = 14972
bc ™ 6312

= 2,37 MPa < g, = 15 MPa. = Condition vérifiee.

1.2- Dans le sens de la grande portée (yy )
a) Sur appuis
As=4HA8=2,01 cm?.
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100X 2,01 _ k, =63,12
P1=Toox13 0,15 {ﬁl = 0,936
g, = —2778X10°_ _ 39 06 MPa.
0,936 X 13 X 2,01

Ope = = = 0,63 MPa < Gy, = 15 MPa. = Condition vérifiée.

b) En travée
As= 4HA8 = 2,01 cm?.

_ 100 % 2,05 _ k, =63,12
PL=Toox1s D010 = {,81 = 0,936
_ 2,763x10%3  _
Os = 0936 x 13 x 2,05 110,76 MPa.
Opc = 16130’1726 = 1,75 MPa < 73, = 15 MPa. = Condition verifiée.
Conclusion

Les armatures calculées a I’ELU sont suffisantes a I’ELS.

2)- Etat limite de fissuration

La fissuration est peu préjudiciable, aucune vérification n'est nécessaire.

3)- Vérification de la fleche :( B.6.5.2/ BEAL 91)

Dans le cas d’une dalle rectangulaire appuyé sur quatre cotés, on peut se dispenser du calcul

de la fleche si les conditions suivantes sont vérifiées
- o155 M
Ly 100 20. My

Mtx : Moment en travée dans le sens ( xx ).

My : Moment isostatique dans le sens ( xx ).

h 15 M, 4,309 . , epe s
L=-_"2=015>—% = =0,05 . = Condition vérifiée.
L, 100 20. M, 20 X 3,662
by L <2

bd~ f.

2,01 2 o , ege s

=0,0015 < —=0,005. = Condition vérifiée.

100 X 13 400
Conclusion

Les deux conditions sont vérifiées, on se dispensera du calcul de la fleche.

111.4.3 Conclusion générale

Le ferraillage de la dalle de la salle machine est comme suit :

En travées
4HA8 (sens x-x) , St=25cm . 4HA8 (sens y-y), St=25cm .
En appuis
4HA8 (sens x-x) , St=25cm . 4HA8 (sens y-y), St=25cm .
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4HALD (5=25cm)

AHA10 (5=25 cm)

Figure. 111.18 Plan de ferraillage de la salle machine selon le sens xx'

JHAS (5=25cm)

\ 4HAS (5=25)

Figure. 111.19 Plan de ferraillage de la salle machine selon le sens yy'
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111.5 CALCUL DES ESCALIERS

[11.5.1 Introduction

Un escalier est un ouvrage constitué d’un ensemble de marches échelonné, qui permettent le
passage d’un niveau a ’autre.

[11.5.2 Les différents types d’escaliers

On peut pratiquement, a condition naturellement que les dimensions le permettent, d’adapter
un tracé d’escalier a n’importe quelle forme de cage. On distingue notamment, les escaliers :

- acartier tournant ;

- apalier intermédiaire ;

- ala Francaise (limon apparent sur le coté ;

- al’anglaise (marche en débord sur le limon).

[11.5.3 Terminologie et Définitions

Ce sous chapitre défini les différents étapes de calcul d’un escalier qui sont :
e Le dimensionnement
e Calcul des efforts internes
e Le ferraillage a ’ELU
e Les vérifications a ’ELS et 'ELU

Palier d’arrivé

Contre marche

Marche
Palier de départ

Paillasse

v H,

\— €

Reculement L
- > e

Figure.111.20 Schéma de I’escalier.

Emmarche

g : Largeur de la marche ;

h : Hauteur de la contre marche ;

e : épaisseur de la paillasse et de palier ;

H : hauteur de la volée ;

e Lamarche: est la partie horizontale qui recoit la charge verticale ; sa forme en plan
Peut étre (rectangulaire, trapézoidale, arrondie...etc) ;
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e Lacontre marche: est la partie verticale entre deux marches ;

e Une volée: est I’ensemble des marches comprises entre deux paliers conséecutifs ;

e Un palier: est la plate-forme constituant un lieu de repos entre deux volées
Intermédiaires ;

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

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

e L, :largeur du palier ;

e L :longueur de la paillasse projetée ;
L : longueur linéaire de la paillasse et celle du palier ;

Figure.111.21 Coupe d’un escalier.

Du coté du vide, les volées et paliers sont munis d’un garde corps ou rampe, deux volées
paralleles sont réunies par un ou plusieurs paliers ou par un quartier tournant.

111.5.4 Pré dimensionnement de ’escalier a calculé

Notre immeuble comporte (02) types d’escalier, congu en béton armé coulés sur place.
-1°" escalier a deux (02) volées.
-2°M¢ escalier a trois (03) volées.

1" cas : escalier droit

1.20 2.40 1.10

Figure.l11.22 Schéma statique de ’escalier.
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Pour les dimensions des marches (g) et contre marches (h) on utilise généralement la formule
de BLONDEL qui est la suivante :
60cm < 2h + g < 66cm

o Hauteur de la contre marche
Ona: 165cm <h< 175cm = Onprend h=17cm.

o Nombre de contre marches

n=2=2-9 3 Onprend n=9

h 17
o Nombre de marches
M=n—-1=9-1=8
o Legiron

L 240
= = m
8 n—1 8 30c

e Vérification de la relation de BLONDEL

On doit s’assurer que : 60cm < 2h + g < 66cm
g=30cm
Nous avons et
h=17cm

2h+g=(2x%x17)+ 30 =64 cm => Condition verifiée

e FEtude de la volée

On doit vérifiée la condition suivante :

Lo <o
30 20
Avec : Lo = L + Lpatier

L : La portée de la paillasse

<ep=<

R
COS o
Nous avons : tga = Ho212_0637 & a=325°
L 2.40
cosa = 0.843°
Donc Laportée L = —— = 22> = 284.69 cm
cosa 0.843
284.69 + 110 284.69 + 110
— 2 S STy — => 1315<¢,<19.73

Soit: ep=18cm

N.B : On prend la méme épaisseur pour le palier =» epaiier=18cm
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111.5.5 Détermination des charges et surcharges

Le calcul se fera pour un metre d’emmarchement et une bande de Imétre de projection
horizontale et en considérant une poutre simplement appuyée soumise a la flexion simple.

A. Les Charges permanentes
e Palier

Tab.1 Charge permanente du palier.

Elément Poids (Kg/m?)
Poids propre de la dalle 3.75
Poids du revétement (carrelage+mortier+sable+enduit) 1.57
5.32

® Volée

Tab.2 Charge permanente de la volée.

Elément Poids (Kg/m?)
-Poids propre de la paillasse 25 X ep _ 534
cosa '
Poids propre des marches (17 cm) 25x0.17 = 2125
2

-Revétement de carrelage (2 cm)
- Mortier de pose (2 cm)

- Couche de sable (2 cm)

- Enduit de ciment (1,5 cm)
-Poids propre du garde corps

22x0.02=0.44
22x0.02 =044
18 x 0.02 = 0.36
22x0.015=10.33
0.02 x 10 = 0.20

9.23

B. Les charges d’exploitations

La surcharge d’exploitation des escaliers donnée par le DTR D-C22 est :
Q=25x1=25Kn/ml

C. Les combinaison des charges et surcharges
= Etats limite ultime ELU
Palier
qQy = 1.35G + 1.5Q = 1.35 X 5.32 + 1.5 X 2.5 = 10.93 kn/ml
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Volée

qu = 1.35G + 1.5Q = 1.35 X 9.23 + 1.5 x 2.5 = 16.21 kn/ml

Charge concentrée

Qu =1.35G pyr X (h— €,) = 1.35 x 2.36 x (3.06 — 0.20) = 9.11kn/ml

» Etats limite de service ELS
Palier
gs=G+Q=532+25=782kn/ml
Volée

gs =G+ Q=9.23+2.5=11.73 kn/ml

Charge concentrée

Qs = G mur X (h— €p) = 2.36 x (3.06 — 0.20) = 6.75 kn/ml

111.5.6 Calcul des efforts internes a PELU

e >'<

B

10.93 kn/ml 7 1521““"“' | [ 10.93 kn/m 9'11"( n/ml
Pivdebibery bEEEIEY Y

‘NG I

Figure.111.23 Schéma statique a ’ELU.

A. Les réactions d’appuis

1.20
2

SM/A=- 4.7 Rg + (9.11 x4.7)+ (10.93x1.20) (== )+(16.21x2.40) (2= +1.20)+

1.10

(10.93 x1.10) (== + 3.60).

YM/A= - 4.7 Rg +42.81+7.87+93.37+49.89 —  Rs=4126KN
YF=0  — Ra+Rs-9.11-(10.93x1.20)-(16.21 X 2.40)-(10.93x1.10) =0

Ra=73.15 - Rg = 31.89 — Ra =31.89 KN
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B. Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant

9.11 kniml
10.93 knim 1093 kn/ml  16.21 kn/ml /1093 kniml
~ M [ M T 1 .
| . / ‘[LJ' \ J
' ‘ \
r L A L | L IR B L l _— I_.
y x |I| T "__ x o J X
- =l 1.20 | R
H_ﬁ_ [} RA . B
Fig.ll1.3.1 Fig.l1.3.2 ig.I.3.3
Trongon 1 Trongon 2 Trongon 3
1" Troncon 0<x<1.20
Ra =31.89 KN
Rs =41.26 KN
Efforts tranchants

T(x) =-10.93x + 31.89
T(0)=-10.93(0) + 31.89 = 31.89 kn
T(1.20)=-10.93 (1.20) + 31.89 = 18.77 kn
Moments fléchissant

M(x) = —5.46x% + 31.89x
M(0) = -5.46 (0) -31.89 (0) =0
M(1.20) = 31.89 (1.20) — 5.46(1.20)? = 30.40 kn.m

2°™ Troncon 1.20<x<2.40

Efforts tranchants

T(x) = —16.21x + 38.23
T(1.20)=-16.21 x(0) + 38.23 = 38.23 kn
T(2.40)= -16.21 X (2.40) + 38.23 = - 0.674 kn

Moments fléchissant

M(x)= - 8.10 x?— 3.39x + 37.81
M(0)=37.81kn.m

M(2.4)=8.10 X (2.4)% + 24.02 x (2.4) + 16.39 = 27.38 kn.m
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3™ Troncon 0<x<1.10
Efforts tranchants

T(x)= 10.93x - 32.15
T(0)= -32.15 kn
T(1.10)= -32.15 + 10.93 (1.10)= -20.12 kn

Moments fléchissant

M(X) = -5.46 x? + 32.15x
M (0) =0 kn.m
M (1.10) = -5.46 (1.10)2 + 32.15 x (1.10)= 28.75 kn.m

Ona:T=10.93x-32.15 et M =-5.46 x? + 32.15x
PourT=0 = x=294m

Le moment M(x) est maximal pour la valeur x =2.94 m.

2  Mmax =M (2,94) = 40,72 kn.m

Remarque

En tenant compte du semi-encastrement, on prend :

e Auxappuis : My appuis = —0.3 Mpax = —12.22 kN.m
e Entravées: My travee = 0.85M .« = 34.61 KN.m

Les résultats trouvés figurent sur le diagramme ci-dessous :
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16.21 kn/ml

10.93 kn/ml 10.93 kn/ml
/ 9.11 kn/ml
Fiillllllll 1"1"1"1""!‘"!’"1111F1F1F1F‘F‘Flliillllll‘
AN AN
L
Ra | 120m R 2.40 m | 110 m Rs
1.80m | R 5
T(x)[kN] | | | i
31,89 i : : i
2012
i i Efforts tranchant g i -32.15
M(x)[kNm] ¥ 40.72 i
; Momenfs calculés : :
1292 ! | 1222
¥ E : ! E .
. 34 61 i
M(x)[KNm] ¥ ' ' , i
: Moments corrigés ! E

Figure.l11.24 Diagramme des efforts internes a I'ELU.
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111.5.7 Calcul des armatures

Le calcul des armatures sera basé sur le calcul d’une section rectangulaire, soumise a la
flexion simple pour une bande de (1m), en utilisant les moments et les efforts calculés
Precédemment. h=18 cm c=2cm  d=h-c=16cm b=100cm

d=16cm
h=18m

b=100cm

®,

% Aux appuis
Mua =12.22 Kn.m

e Armatures principales

My, | 1222x10°
K= bdzf,, ~ 100 x 162 x 14.20

=0.033 < u, = 0.392

= La section est simplement armée
u=0.033 = p=0.983

M, 12.22 x 103

A = =
®~ Bdog 0.983 X 16 x 348

= 2.23 cm?

On opte pour : 4 HA10/ml (Aa =3.14 cm?) avec un espacement de St =25 cm.

e Armatures de répartitions

A, 3.14 ,

On opte pour :  4HA8/mI (Ar = 2.01cm?) avec un espacement de St =25 cm.

*

< En travées
Mut= 34.61KN.m

e Armature Principale

My 3461x10°
h = pd2f,, 100 x 162 x 14.20

= 0.095 < p, = 0.392

— La section est simplement armée.
u=0.095 => p=0.950
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My 34.61 x 103

- - = 6.54 cm?
B.d.oy  0.950 x 16 x 348 cm

A

On opte pour : THA12/ml (At= 7.92cm?) avec un espacement de St=15cm

e Armature de répartition

Ao A_ 654 o
r=4 =5 =1L cm

On opte pour : 4HA8/mI (Ar=2.01 cm?), avec St=25cm

111.5.6 Vérification a PELU
e Condition de non fragilité (BAEL91 : Art A.4.2, 1)

Anin = 0.23b d% =0.23 X100 x 16 x % =1.93 cm?

- Auxappuis: A, = 3.14 cm? > Apj, = 1.93 cm? Condition vérifiée.
- Entravée: A,=7.92cm? > Ay, = 1.93 cm? Condition vérifiée.

e Contrainte tangentielle (BAEL, Art A.5.1.)

Tymax = 32.15 kn
Tymax _ 32.15 x 10°

bd ~ 1000 x 160
0.2

7, = min {y—fczg : 5 MPA } = 3.33 MPA
b

= 0.201 MPA

Ty =

T, = 0200 MPA< 7, =333MPA..........ccon..... La condition est vérifiée.

Remarque

Le béton seul peut reprendre I’effort de cisaillement, les armatures transversales ne sont pas
nécessaires.
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e Contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres (BAEL 91, Art A.6.1.3)
Il faut vérifier que :
Toe < Tge = V. ftyg = 1.5 X 2.1 = 3.15 MPA

T — Tmax
S€  0.9dYU;

Tmax =32.15 KN

Avec Y. U; : Somme des périmétres utiles des barres

ZUi =nmn@=7x%x314x%x14=30.772 cm

B 32.15 x 103 _ 072 MPA
e 09 x 160 x307.72
Tee = 0.72MPA< T,, =3.15MPA ..., La condition est verifiée.

e Longueur de scellement

La longueur de scellement droit est donnée par la loi :

L = ? Avec: T, = 0.6 P2 fipg = 0.6 X 1.5% x 2.1 = 2.835 MPA
s = 200 = 49.38cm D Soit : L= 50 cm
4X2.835

Comme Ls dépasse 1’épaisseur de la poutre, les armatures doivent comportés des crochets
La longueur de scellement mesurée hors crochets est : L= 0.4 Ls= 0.4 50 = 20 cm

e Espacement des barres
-Armatures principale

Aux appuis: e=25cm

< Min {3h,33cm} =33 cm ....... La condition est vérifiée.
En travées : e =15cm
-Armatures de répartition
Aux appuis: e=25cm
< Min {4h,45cm} =45 cm............ La condition est vérifiée.

En travées : e = 25cm

e Influence de I’effort tranchant au niveau des appuis
Influence sur le béton

0.4 X fr24 X 0.9d x b 0.4 % 25x 0.9 x 160 x 10% x 1073

V4 1.5
Tymax = 32.15 <960 KN =>» Condition verifiée.

T, < = 960 KN
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Influence sur les armatures

On doit vérifier que : A, > umax

Ost

Tymax _ 32.15 x 103
Gt 348

Agaopre = 3.14cm? > 0.92cm®  =» Condition Vérifiée.

= 92.38 mm?

Donc les armatures calculées sont suffisantes.

111.5.7 Calcul des efforts internes a PELS

11.73 kn/ml 6.75 kn/ml

7.82 kniml

7.82 kniml
18 .

Yy Y Y Y Y Y Y YO '!F“"‘l“L#**
2

-t
P
-,
e
*_
pra

2.40m

il B il
- L |

1.10m

— Y ____
3

Figure.l11.25 Schéma statique a I’ELS.

A. Les réactions d’appuis

1.20 2.40

SM/A=- 4.7 R+ (6.75 X4.7) + (7.82x1.20) (= )+(11.73x 2.40) (== +1.20)+
1.10

(7.82 X1.10) (== + 3.60).

>M/A=-4.7 Rg +31.72+5.63+67.56+35.70 — Rs =29.92 KN

YF=0  — Ra+Re— 6.75 - (7.82 x1.20) - (11.73 X 2.40) - (7.82 x 1.10) =0
Ra=52.89 - Rg = 31.89 —  Ra=2297KN
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B. Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant

1
7.82 kniml _ 7.82kniml  11.73 kn/mi . /782knml 6.75 I“"f""
r~ \ JI,.' M || & |
1 y &
| | 7] l
L r l w E v | t—‘.‘—‘
i I ]|,l : X
X ;I " X - J
< | o 120 ’.| R,
. Fig.11.3.1 Ra Fig.1.3.3
- Fig.I1.3.2 &1L
Trongon 1 Trongon 2 Trongon 3
1°" Troncon 0<x<1.20
Ra =22.97 KN
Rg =29.92 KN

Efforts tranchants

T(x) = —7.82x + 22.97
T(0)=-7.82(0) + 22.97 = 22.97 kn
T(1.20)= -7.82 (1.20) + 22.97 = 13.58 kn

Moments fléchissant

M(x) = —3.91x% + 22.97x
M(0) =-3.91 (0) - 22.97 (0) = 0
M(1.20) = 22.97 (1.20) — 3.91(1.20)% = 21.93 kn.m

2°™ Troncon 1.20<x<2.40

Efforts tranchants

T(x) = —11.73x + 27. 66
T(1.20)=-11.73 x (0) + 27.66 = 27.66 kn
T(2.40)= -11.73 X (2.40) + 27.66 =-0.49 kn

Moments fléchissant

M(x)= - 11.73 X2+ 41.74x -11.27
M(1.20) = 21.92 kn.m

M(2.4)= -11.73 X (2.4)% + 41.74 x (2.4) -11.27 = 21.34 kn.m
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3™ Troncon 0<x<1.10

Efforts tranchants

T(x)=7.82x — 23.17
T(0)=-23.17 kn
T(1.10)=-23.17 + 7.82 (1.10)= -14.56 kn

Moments fléchissant

M(x) =-3.91 x? + 23.17x
M (0) =0 kn.m
M (1.10) = -3.91 (1.10)? + 23.17 x (1.10)= 20.75 kn.m

Ona:T=7.82x-23.17et M =-3.91 x2+23.17x
PourT=0 = x=296m

Le moment M(x) est maximal pour la valeur x =2.94 m.
2 Mmax =M (2,96) = 34.32 kn.m

Remarque

En tenant compte du semi-encastrement, on prend :

e Auxappuis : My appuis = —0.3 Mpax = —10.29 kN.m
e Entravées: My travee = 0.85M ax = 29.17 KN.m
Les résultats trouvés figurent sur le diagramme ci-dessous :
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11.73 kn/ml
7.82 kn/ml 7.82 kniml
6.75 kniml
111 rlllllll w YW ¥ L 4 L 4 L 4 L 4
4 3
Ra L 1.10 m | Rs
T(x)[kN] ; !
2297 ; !
i i ; 1456
! ' Efforts tranchant - ; 2347
M(O)[KNm] ¥ : 34.32 i i
; Momenits calcnlés . :
-10.29 : ; : -10.29
N i ; i / .
5 2917 . |
Mix)[kNm] ¥ ! ! o i '
: Momenis corrigés ' :

Figure.l11.26 Diagramme des efforts internes a I'ELS.
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e Vérification des contraintes dans le béton et les aciers

La contrainte de compression dans le béton: oy, < 0, = 0.6fc28 = 0.6 X 25 = 15 MPA

* Auxappuis A, = 3.14 cm?

100X 4, 100 x 3.14
P="pxd _ 100x16

p =0.196 =>» Par interpolation linéaire on trouve : f = 0.9287, k = 55.09

= 0.196

M 10.29 x 10° — 22054 M
Ot TA.Bd 314 x 09287 x 160  ~< 0% VP4
o 220.54
Opc = TSt =Tto09 - 4 Mpa < o, = 15 Mpa.... ......... Condition verifiée.

= Entravées A, = 7.92cm?

100 x A, 100 x 7.92
bxd ~ 100X 16
p =0.495 =>» Par interpolation linéaire on trouve : f = 0.893, k = 31.73

p= = 0.495

M, 2917x10° 257 8 MP
Ot = A B.d_ 792x0893x 160 M
65 257.8
Ope = ?“ = 3173 = 812 Mpa < opc = 15 Mpa ........ ... Condition verifiée

e Etat limite d’ouverture des fissures (BAEL 91, Art A.5.34)

La fissuration est considérée comme peu nuisible, donc aucune vérification n’est a
Effectué.

e Etat limite de déformation

Les régles de BAEL (Art B.6.5.2) précisent qu’on peut admettre qu’il n’est pas nécessaire de
vérifier la fleche si les conditions suivantes seront vérifiees.

H 1 H M, A 42
—>— > ; <=
L= 16 L = 10M, bxd~ f,

Avec : H=18 cm

L=49m

Mt : moment max en travee

Mo : moment isostatique max en travée
H 1

8
T —> 290 0.037 < 0.0625 Condition non verifiée

Donc on doit passer au calcul de la fleche tel que:  f < f
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__490_098
f_SOO_ 98 mm
5 x L*
f=—XqS
384 E, x|,

Avec: g5 =12.125kn/ml

L: Longueur libre
E,: Module de déformation longitudinale différé.

E, = 3700%/fc,5 = 10818.86 MPa

% Calcul des parametres
1. Moment statique

Sxx: Moment statique de la section homogénéisée

b x h?
Sxx = > +15x A xd

100 x 182 ,
Sxk = ————+15 X 7.92 X 16 = 18100.8 cm

2. Aire de la section homogénéisée

Bo: Surface de la section homogéne
By =bxh+15x A, = (100 x 18) + (15 x 7.92) = 1918.8 cm?

3. Position du centre de gravité

WV, 16 cm
v, = ) Jcm
By
100 cm
9 | = 18100.8 — 943 cm : V2 =h— V1 =18—-9.43 =8.57 cm
1918.8

4. Moment d’inertie de la section homogénéisée par rapport au centre de gravité

b
I, = §(v13 +V,%) + 15A,(V, — c)?

100
Iy = 7(9.433 +8.573) + 15 x 7.92(8.42 — 2)?

I, = 53829.33 cm*
5 12.125 X 103 X 4.9%
f=mx
384~ 10818.86 x 106 x 53829.33 x 10~8

= 0.015cm

f=0.015cm < f=098cm => Condition Vérifiée.
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Chapitre 11l

50

T12(e=15cm

Poutre Paliére

as a s e als
,[, (25%30)
L osle=15em) ! l
a3 25
3_|;|5' 123 10 |
T12(e=15cm)
oL
P | | |
.
T8{e=25cm) ig}
&LEI.EI . .
Poutre Principale 1 — 50
(30%40) ’7 =] |5
[ T12 (e = 15¢cm)
. | 240 |, 1.10 4 \
Fig.111.27 Schéma de ferraillage de ’escalier.
Remarque

Pour faciliter la mise en ceuvre des escaliers, on généralise sur I’ensemble des paillasses la
méme épaisseur et le méme ferraillage calculés précédemment.
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111.5.8 Calcul de la poutre paliere

La poutre paliere est destinée a supporter son poids propre, poids du mur et les réactions du
palier. Elle est partiellement encastrée dans les poteaux.
Sa portée est de 3.20 m (entre nu d’appuis).

SONNY
S
T

236m
- »

Figure.lll.28. shcéma de la poutre paliere -

YTy

2.35m

P

Figure.l11.29 Schéma statique de la poutre paliere.

a) Pré dimensionnement
La hauteur ht est donnée par la relation suivante :

L oon<lt
15~ '~ 10
L : Longueur libre entre nus d’appuis
ht: Hauteur de la portée
§<h <§ - 15.66cm < h; < 23.5cm
15~ '~ 10 ' -ote

On prend : h=30cm

La largeur b est donnée par la relation suivante :
04h, <b<07hy; - 12cm<b<21cm

On prend : b=25 cm

30
b) Recommandations de RPA (Art 7.5.1)
b>20cm ; h>30cm =» Condition vérifiée. ' '
25
Ebs 4 > % =12<4 =>» Condition Vérifiée.
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Notre poutre a pour dimensions (b x h) = (25 x 30) cm?

c) Détermination des charges

-Poids propre de la poutre: G, = 25 X 0.25 X 0.30 = 1.875 kn/ml

-Poids du mur: Gy = 2.36 X 2.76 = 6.51 kn/ml
-Réaction du palier a ’ELU: Ry = 41.26 Kn/ml
-Réaction du palier a ’ELS: Rg = 29.92 kn/ml

d) Calcul a PELU
e Calcul des efforts internes

qu = 1.35G + Ru
qu = 1.35(1.875 + 6.51) + 41.26 = 52.58 kn/ml

52.?1&1511]1
Y v v vy v v vy
Ra 235m >R,

e Réactions d’appuis

1
Zon—)RAzRB:un
— Rg =Ry =61.78kn
e Moment isostatique

_qul? _ 52.58 x (2.35)?

u 3 3 = 36.30 kn.m

e Effort tranchant

Ty = Ra = Rg = 61.78 kn
En tenant compte de 1’effet de semi encastrement on aura :

M,, = —0.3M, = —10.89 kn.m
My = 0.85M,, = 30.85 kn.m

Les résultats sont sur le diagramme suivant :
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v v v v v v v v v |
=

10.89

x(m)
+
M[kN.m] ¢
T[kN] A 30.85
61.78
_|_

xEm]
61.78

Figure.l11.30 Diagrammes des efforts internes a I’ELU.

e Ferraillage

En travées
h=30cm ; d=27cm ; ¢c=3cm ; b=25cm.
M, 30.85 x 103
=0.111

K= b dzf,, ~ 25 x 282 x 14.2

u=0.111 < u, = 0.392 =>» Section simplement armée.
p=0111 » B =0.940

M, 30.85x10°
- B.d.5y 0.940 x 28 x 348
On prend : A, = 3HA16 = 6.03 cm?

A = 3.37 cm?
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Aux appuis

M, 10.89 x 103

b.d%f,, 25 x 282 x 14.2 0.03

U

u=0.039 < u, =0.392 => Section simplement armée.
u=0.039 - £ =0.980

M, _ 10.89x10°
~ p.d.g, 0.980 x 28 x 348

On prend : A, = 3HA14 = 4.62 cm?

A, = 1.14 cm?

Exigences du RPA pour les aciers longitudinaux (art 7.5.2.1)
Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la
poutre est de 0,5% en toute section.

A = 3HA16 = 6.03 cm? > 0.005 X b X h = 3.75cm?  =» Condition vérifiée.
A, = 3HA14 = 4.62 cm? > 3.75 cm? =» Condition Vérifiée.
e) Vérification a PELU

e Condition de non fragilite (Art-A-4.2, 1 BAEL)

ft28 21
=0.23 X 25 x28 x — = 0.84 2
£ 0.23 5 8 200 0.845 cm

Entravée: A, = 6.03cm? > A,,;, = 0.845 cm?
Aux appuis : A, = 4.62 cm? > Ay, = 0.845 cm?

=>» La condition est verifiée.
e Contrainte tangentielle (BAEL, Art A5.1.)
Tymax = 61.78 kn

Tymax 61.78 x 103
- - — 1.54 MPA
= T T 250 x 160

0.2
7, = min {y—fczs ; 5MPA } = 3.33 MPA
b

T, =154 MPA<T,=333MPA..........c.co..... La condition est vérifiée.

Le béton seul peut reprendre I’effort de cisaillement, les armatures transversales ne sont pas
necessaires.
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e Contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres (BAEL 91, Art A.6.1.3)
Il faut vérifier que :

Top < Top = W ftyg = 1.5 x 2.1 = 3.15 MPA

T — Tumax
S€  09dYU;

Tymax = 61.78 kn

Avec Y. U; : Somme des périmétres utiles des barres

ZUi —nm®=3x314%16 = 150.72 cm

B 61.78 x 103 _ 162 MPA
e T 0.9x 280 x 15072
Tee = 1L62MPA< T,, =3.15MPA ..., La condition est verifiée.

e Longueur de scellement

La longueur de scellement droit est donnée par la loi:

@.fe
Ls = 41,
Avec: T, = 0.6 P f, = 0.6 X 1.52 x 2.1 = 2.835 MPA
1.6 x 400
Ls = m = 56.43 cm

= Soit: Ly = 60 cm
Comme Lg dépasse I’épaisseur de la poutre, les armatures doivent comportés des crochets
La longueur de scellement mesurée hors crochets est : L, = 0.4 Ly = 0.4 X 60 = 24 cm

e Influence de ’effort tranchant au niveau des appuis
Influence sur le béton
0.4 X fr24 X 0.9d x b 0.4 x 25x 0.9 x 280 x 250 x 1073

V4 1.5
Tymax = 61.78 < 420 KN =>» Condition vérifiée.

T, < =420 KN

Influence sur les armatures

On doit vérifier que: A, > _TI;maX
st
Tumax _ 61.78 x 103
Ost B 348
Agdopte = 4.62cm?* > 1.77 cm? <> Condition vérifiée.

= 177.53 mm?

Donc les armatures calculées sont suffisantes.
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e Lesarmatures transversales

Les diametres des armatures transversales doivent étre tel que :

h b _
35° 10 }— min {16; 8.57; 25 } = 8.57 MPA
On prend un cadre et un étrier en HAS, soit la section d’armatures transversales

A; = 4HA8 = 2.01 cm?,

@ = min {CDL;

e Espacement des armatures transversales

D’apres le RPA2003 Art 7 .5.2.2, I’espacement est donné selon deux zones :

En zone nodale

S; < min {2 ;120 } =min{7.5cm ;19.2cm}
Onprend: St=10cm
En zone courante

h

30
StSE=7=156m Soit: S; =15cm

Selon le RPA 99 modifié 2003 la section d’armatures transversale doit vérifiée :
AT = 0,003 X 15 x 25 = 1.12 cm? < 4, = 2.01 cm? =» Condition vérifiée.

f) Calcul a PELS

e Combinaison des charges
qs =G +T;
qs = (1.875 + 6.51) + 29.92 = 38.30 kn/ml

e Le moment isostatique

_q,l? 3830 x 2.352

s 3 3 = 26.44 kn.m
e L’effort tranchant
qsl 38.30 x 2.35
Ty=—=—————=45kn

2 2
En tenant compte de I’effet de semi encastrement on aura :

M;, = —0.3M,, = =7.93 kn.m
Mg = 0.85M,, = 22.47 kn.m
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3830 kn/ml

7
v v v v v ¥ v v v ]
PN

A5 m

| ]

7.93 \ A 7.93

M[kN.m] §
T[kN]4 2247
45
\

Figure.l11.31 Diagrammes des efforts internes a I’ELS.

e Vérification des contraintes dans le béton et les aciers

o Etat limite de compression du béton
La contrainte de compression dans le béton: o3, < 03, = 0.6f¢c28 = 0.6 X 25 = 15 MPA

= Auxappuis A, = 4.62 cm?

100 x4, 100 x 4.62

P="bxd ~ 25x28 478
p=0478 & B =0.894, k = 32.21
M; 7.93 x 10°
Ot = 2 pd 462 x 0.894 x 280 _ 007 MPa
os 68.57 . o
Ope = X " 3221 2.19 Mpa < 6. = 15 Mpa. ... ......... Condition verifiée.
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= Entravées A, = 6.03cm?

100 x4, 100 x 6.03

P="pxd ~ 25xz28 80l
p =0.861 =» Par interpolation linéaire on trouve : f = 0.8688, k = 23.1
M, 22.47 x 106
Ost = A 5d 503 x 0.8688 x 280 _ oo 18 MPa
ot 153.18 - -
Obc = = 3371 — 6.63 Mpa < o, = 15 Mpa.... ......... Condition verifiée.

e Etat limite d’ouverture des fissures (BAEL 91, Art A.5.34)

La fissuration est considérée comme peu nuisible, donc aucune vérification n’est a
Effectué.

e Etat limite de déformation
Les régles de BAEL (Art B.6.5.2) précisent qu’on peut admettre qu’il n’est pas nécessaire

de vérifier la fleche si les conditions suivantes seront vérifiées.

H 1 H M, A 4.2
—=>— ; = ; <—
L~ 16 L = 10M, bxd~ f,
Avec : H=30 cm
L=2.8 m
M: : moment max en travée
Mo : moment isostatique max en travée
i > 1 30 0.107 > 0.0625 Conditi ifié
L= 16 280 ondaition veriiiee
B M (0107 >-2%7 _ —0.085.............Condition verifiée.
L 10M, 10%X26.42
A 4.2 6.03
= 0.008 < 0.01 ............. Condition verifiée.

<— ©
bxd™ f, 25 %30

Le calcul de la fléche n’est pas nécessaire car les 3 conditions sont vérifiées.

Conclusion
Les armatures calculées a I’ELU sont suffisantes a I’ELS.
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g) Plan de ferraillage de la poutre paliere

3HAl4 A

B

\IHAIl6

4—& \ CadreT8

)
i

JHA14

T8 (1cadre+ 1étrier)

3JHAIl6 IL}
Coupe A-A

Figure 111.32 Ferraillage de la poutre paliére.
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111.6 CALCUL DES BALCONS

111.6.1 Introduction

Le balcon se calcule comme une console encastrée au niveau de la poutre de rive, Soumis a
des charges permanentes dues a son poids propre ( Gz ) et au poids propre du Garde corps
(G2=1KN/m).

Le balcon est constitué d'une dalle pleine reposant sur la poutre de rive avec un garde corps de
hauteur (h =1 m) en brique creuse de (10 cm ) d'épaisseur.

L'épaisseur de la dalle pleine est donné par :

ep = L2202 0,15 m=15cm. Avec ( L) largeur du balcon .
10 10

11.6.2 Détermination des Charge et surcharge du balcon

a) - Charges permanentes

D'aprés le chapitre (11), G1 = 5,11 KN/m?.

b) - Charges concentrées

Poids propre du garde corps : G2 =(0,1 x9) +(2x 0,02 x 18) =1,62 KN.
c) - Surcharges d'exploitation

D’aprés le (DTR ) : Q =3,5 KN/ml.

111.6.3 Calcul des balcons

Le balcon sera calculé en flexion simple pour une bande de 1m. La section dangereuse est
située au niveau de 1’encastrement.

111.6.3.1 Calcul a I'état limite ultime ( E.L.U)

1) - Combinaisons des charges (1,35.G +1,5.Q)
a) - Pour la dalle
Qu=1,35x%x511+15x%x35=12,14 KN/m_.

b) - Pour le garde corps

gu=1,35x% 1,62 =2,187 KN/m..

2) - Moment due a I'encastrement

a) - Provoquer par la charge ( qu) de la dalle pleine

M :qu.L2
u="_-
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12,14 % 1,502

My = = 13,65 KN.m .

b) - Provoquer par la surcharge ( gu) du garde corps

Mu = guL
My =2,187 x 1,50 = 3,28 KN.m .

c) - Le moment total est

Mu = Z Mu .
My =13,65 + 3,28 = 16,93 KN.m .

111.6.3.1.1 Ferraillage

a) - Armatures principales

La section dangereuse ce trouve au niveau de I'encastrement .

— My,
Hu b.d?. fpu

16,93 x 103
Hu 100 x 132 X 14,2

=0,07 < y; = 0,392 = SSA.

1, = 0,07 = B = 0,964
My,

ASt_ ,3 . d. ogt

Aoe =—10BX10°  _g9g0m2.

770,964 x 13 X 348

On adoptes : 4HA12 = As=452cm? = S=25cm.

b) - Armatures de répartition

Ast
Agr = ==,
str ==,

Astr = 232 1,13 sz.

" =

On adoptes : 4HA8 = As=2,01cm? = S$=25cm
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111.6.3.1.2 Vérification a I'ELU

1) - Veérification de la condition de non fragilité

Anmin = o,23.b.d.f;ﬁ .

Amin = 0,23 X 100 X 13 X % = 1,56 cm>.

Anmin = 1,56 cm? < Ast = 4,52 cm®. = Condition vérifiée .

2) - Vérification au cisaillement

Il faut veérifier que

Vi _
<T, .
b.d u

T, =
Vu=qul+gu.
Vu=12,14 x 1,50 + 2,187 = 20,397 KN

Donc

7= 20,397 X 10
U 100x13

=0,15 MPa.

Nous avons

T, =min (0,1.fc28 ; 4 MPa)

T,=min (0,1 x25;4 MPa)=25MPa.

Alors

7, =0,15MPa <7, =25MPa. = Condition vérifiée.

3) - Vérification de I'adhérence des barres

Il faut vérifier que

2 U; =4 x3,14 x 12 = 150,72.

Tep= Yy
S€ 09.d.YU;’

20,397 x 103
Tse_
0,9 % 130 X 150,72

=1,15MPa.
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Tse = ¥ -fros

Tee =15%2,1=3,15MPa.

Alors :

Te= 1,15 MPa< 7, =3,15 MPa. = Condition verifiee .

4) - Longueur de scellement

La longueur de scellement droit est donnée par

T, =0,6.¥2 fiog

7,=0,6x152x21=2835.

_ 1,2 X400

Ls =
4% 2,835

= 42,32 cm > St = 25 cm donc on prévois des crochets .

Soit un crochet de longueur (L, ) tel que :
Lr=0,4.Ls=0,4x42.32=16.92cm = 17 cm.

5) - Ecartement des barres

a) - Armatures principales

St =25cm <min (3.h;33)=33cm. = Condition vérifiée .
b) - Armatures de répartition

St =25cm <min (4.h;45)=45cm. = Condition Vérifiée .

111.6.3.2 Calcul a I'état limite de service ( E.L.S)

Le balcon est exposé aux intempéries, donc la fissuration est prise comme préjudiciable.
1) - Combinaisons des charges (G + Q)

a) - Pour la dalle
gs=5,11+3,5=8,61 KN/m_.
b) - Pour le garde corps

gs = 1,62 KN/m..
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2) - Moment due a I'encastrement

a) - Provoquer par la charge ( qu) de la dalle pleine

Ms — qs.L2
—2 .

_861x 1,52

Ms=———=19,68 KN.m.
b) - Provoquer par la surcharge ( gu) du garde corps

Ms:gs.l_
Ms=1,62 x1,5=2,43 KN.m.

c) - Le moment total est

MS:ZMS'

Ms=9,68 +2,43 =12,11 KN.m .

111.6.3.2 Vérifications a I'ELS
1) - Vérification des contraintes dans I'acier et le béton
a) - Dans l'acier

Il faut vérifier que

Ost < Ost

I . 2
O-St =min (E]Ce , 110.“7’L.ft28 ) .
o7 = min (g x 400 ; 110 x V1,6 x 2.1) = 201,63 MPa..

MS
B.d. A’
Tel que

_100. Ag

b.d
_ 100 x4,52 _ B B
P="Toors = 0347 = p;=0909 = K1=39,95.
Donc

12,11 x 103
Ogt= =22,67 MPa.
0,909 x 130 X 4,52

o = 22,67 MPa < 7 = 201,63 MPa. = Condition vérifiée .

Ost=
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b) - Dans le béton

Il faut vérifier que

Ope < Opc -

Nous avons

0pe = 0,6.1c28

0y = 0,6 X 25 =15 MPa.

— Ost

Opc

=
22,67

0pe = —— = 0,56 MPa.
39,95

Alors

oy = 0,56 MPa < 7, =15 MPa. = Condition vérifiée .

2) - Vérification de la fleche

D’apres le ( BAEL ), on vérifie la fléche si I’une des conditions suivantes n’est pas vérifiée

1- P51 53 —01>21=-0,06.= Condition vérifie .
L 16 150 16

M 15 12,11
M 15 _p1> 2
10. Mg 150 10x 12,11

A 22, %52 _(0034 < 22 =0,01.= Condition vérifiée .
b.d  f, 100x13 400

=0,1. = Condition vérifiée .

Toute les conditions sont vérifiées, le calcul de la fleche n'est pas nécessaire.

111.6.4 Le ferraillage du balcon
Armature principale 4HA12 = As=452cm? = S=25cm.

Armature de répartition ~ 4HA8 = Ay =2,01cm? = S=25cm.

4HAS (S=25cm)  +HA12(S=25cm)

i e N 1
i J 15¢cm.
— L I

S=25
4HA12 (St=25cm) |4HAS (St=25c¢m)

1,50m.

*

Figure. 111.33 Plan de ferraillage du balcon
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Chapitre IV

MODELISATION AVEC ETABS

IV.1 INTRODUCTION

La complexité de 1’étude dynamique d’une structure vis-a-vis aux différentes sollicitations qui
la mobilisent, en particulier I’effort sismique, demande des méthodes de calcul trés
rigoureuses ; Pour cela, 1’utilisation des méthodes numériques telle que la MEF est devenu
indispensable.

En s’appuyant sur 1’outil informatique, qui nous offre des résultats plus exacts et un travail
plus facile, on peut alors éviter le calcul manuel laborieux, voire méme peu fiable.

On dispose de nombreux programmes permettant 1’étude statique et dynamique des

structures dont on site : ETABS, ROBOT, SAP.. .etc.

Pour notre étude nous avons utilis¢ ETABS Version 9.6.0

IV.2 CONCEPT DE BASE DE LA M.E.F (METHODE DES ELEMENTS FINIS)

La méthode des éléments finis est une généralisation de la méthode de déformation pour le
cas de structure ayant des éléments plans ou volumineux. La méthode consideére le milieu
solide, liquide ou gazeux constituant la structure comme un assemblage discret d’¢léments
finis.

Ces derniers sont connectés entre eux par des nceuds situés sur leurs limites. Les structures
réelles sont définies par un nombre infini de nceuds.

La structure étant ainsi subdivisée, elle peut étre analysée d’une maniére similaire a celle
utilisée dans la théorie des poutres. Pour chaque type d’éléments, une fonction de déformation
(fonction de forme) de forme polynomiale qui détermine la relation entre la déformation et la
force nodale peut étre dérivée sur la base de principe de I’énergie minimale, cette relation est
connue sous le nom de la matrice de rigidité de 1’¢lément. Un systeme d’équation algébrique
linéaire peut étre établi en imposant 1’équilibre de chaque nceud, tout en considérant comme
inconnues les déformations aux niveaux des nceuds. La solution consiste donc a déterminer
ces déformations, en suite les forces et les contraintes peuvent étre calculées en utilisant les
matrices de rigidité de chaque élément.

IV.3 CHOIX DE LA METHODE DE CALCUL

L’étude sismique a pour but de calculer les forces sismiques ; ce calcul peut étre mené par
les trois méthodes qui sont :
e la méthode statique équivalente.
e la méthode d’analyse modale spectrale.
¢ la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.
D’apres le RPA99V2003, notre structure est implantée et classée dans la
zone Sismique 02 groupe d’usage 02.
Nous avons utilisé une méthode dynamique (méthode d’analyse modale
Spectrale) en utilisant le logiciel de calcule de structures (ETABS 9.6.0)
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IV.3-DESCRIPTION DU LOGICIEL ETABS

ETABS est un logiciel de calcul congu exclusivement pour le calcul des batiments. Il permet
de modéliser facilement et rapidement tous types de batiments grace a une interface
graphique unique. Il offre de nombreuses possibilités pour 1’analyse statique et dynamique.
Ce logiciel permet la prise en compte des propriétés non-linéaires des matériaux, ainsi que le
calcul et le dimensionnement des éléments structuraux suivant différentes réeglementations en
vigueur a travers le monde (Euro code, UBC, ACl...etc.). En plus de sa spécificité pour le
calcul des batiments, ETABS offre un avantage certain par rapport aux autres codes de calcul
a utilisation plus étendue. En effet, grace a ces diverses fonctions il permet une descente de
charge automatique et rapide, un calcul automatique du centre de masse et de rigidité, ainsi
que la prise en compte implicite d’'une éventuelle excentricité accidentelle. De plus, ce
logiciel utilise une terminologie propre au domaine du batiment (plancher, dalle, trumeau,
linteau etc.).

ETABS permet également le transfert de donnée avec d’autres logiciels (AUTOCAD,
SAP2000 et SAFE).

IV.4A MANUEL D’UTILISATION DE L’ETABS

Dans notre travail on a utilisé la version ETABS v 9.6.0
Pour choisir I’application ETABS on clique sur 1’icone de ’ETABS

 —

= Etapes de modélisation

Les étapes de modélisation peuvent étre résumées comme suit :

. Introduction de la géométrie du modele.

. Spécification des propriétés mécaniques des matériaux

. Spécification des propriétés géométriques des éléments (poteaux, poutres, voiles...).
. Définition des charges statiques (G, Q).

. Introduction du spectre de réponse (E) selon le RPA99 / version 2003.

. Définition de la charge sismique E.

. Chargement des eléments.

. Introduction des combinaisons d’actions.

. Déroulement de 1’analyse et visualisation des résultats

©O© 00 NO Ol WDN B
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IV.5 ETAPES DE MODELISATION

IV.5.1 Premiere étape

La premiére étape consiste a spécifier la géométrie de la structure a
modéliser.

a) Choix des unités

On doit choisir un systeme d'unités pour la saisie de données dans ETABS. Au bas de
I'écran, on sélectionne KN-m comme unité de base pour les forces et déplacements :

®16.03 Y419 Z3.06 |OreStoy  v||GLOBAL = |[KN-m  v|

b) Géométrie de base

Dans le menu déroulant en haut de I’écran on sélectionne File puis New model, cette option
permet d’introduire :

e le nombre de ligne suivant les deux directions X et Y
e le nombre de travée dans les deux sens X et Y

e les hauteurs des différents étages

e le nombre d’étages

e les longueurs des travées

Grid Dimenzions [Plan) Story Dimensions

{* Unifarm Grid Spacing f* Simple Story Data

Murnber Lings in % Direction g Murnber of Stories
Mumber Lings in Direction 4 Typical Story Height
Spacing in % Direction E. Bottom Story Height
Spacing in ' Direction E. & Custion Sy Dl

(™ Cugtom Grid 5pacing

itz

Add Structural Objects

I——H—TI H——H—H

0 =[]
. il 1:53:5: (M ep

Steel Deck Staggered Flat Slab Flat Slab with Waffle Slab Two'Way or Grid Only
Truzz Perimeter Beams Ribbed Slab

0k I Cancel
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Apreés validation de I'exemple on aura deux fenétres représentants la structure, I’une en 3D
et I’autre a 2D suivant I'un des plans : X-Y, X-Z, Y-Z.

Bl Plan View - STORYLL - Elevation 34.1 o |2 | & 3-DView

Vigw 1,99 /2598 23410 acive < |[GLOBAL w[kMm ¥

c¢) Modification de la géométrie de base

Nous allons procéder a la modification des longueurs de trames et des hauteurs d’étage.

On clique sur le bouton droit de la souris.
On introduit les distances cumulées puis on clique sur ok
Pour modifié les hauteurs d’étage on clique sur le bouton droit de la souris puis Edit Story

Data.
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Aty Define Grid Data - (S
Edit  Format
# Grid Data
GridID | Ordinate | Line Type | Visibily [ Bubbleloc.| GridColor =

1 A a0 Frimary Showe Top
2 B 39 Primary Shiows Top
3 C 79 Primary Show Top ]
4 i 94 Primary Show Top _
5 o 0.7 Primary Show Top
3 E 147 Frimary Show Top
7 F 186 Primary Show Top B
8
3
10 =] Units

¥ Grid Data KH-m =

GidID | Ordinate | Line Type | Visbiity | Bubble Loc. | Grid Color < Display Grids as
1 1 a0 Prinnary Shiawa Left & Ordinates ¢ Spacing
2 2 34 Frimary Showe Left
3 3 7. Frimary Show Leit P ) L
1 5 g1 Primary Show Leit D] ) e e e
5 g 9.2 Primary Showe Left [~ Gilue to Grid Lines
? 4 10.4 Primnary Show Left _ Bubble Size ,T
g Fiezet to Default Color |
10 j Reorder Ordinates |
aK | Cancel |

Suivantx:0:3,9:79:9,4:10,7;14,7 ;18,6
Suivanty:0;3,4;7;81;92;104
Suivantz:0;3,06;6,56;9,62;:12,68;15,74;188:21,86;24,92:2798:31,04 ;34,1

- - - -
Story Data
Label Height Elevation Magter Story Sirnilar Ta Splice Paint | Splice Height
12 STORYS 206 4.1 Mo STORYZ2 Mo 0.
11 STORYS 306 31.04 Mo STORY:Z2 Mo 0.
10 STORYY 306 27.98 Mo STORYZ2 Mo 0.
g STORYE 306 24.92 Mo STORYZ2 Mo 0.
g STORYS 206 21.86 Mo STORYZ2 Mo 0.
7 STORY4 306 188 Mo STORY?Z2 Mo 0.
B STORY3 306 15.74 Mo STORYZ2 Mo 0.
5 STORY?Z2 206 12.68 es Mo 0.
4 STORY1 306 962 Mo STORY:Z2 Mo 0.
3 ROC 35 £.56 Mo STORY?Z2 Mo 0.
2 SA50L 306 306 Mo MNOME Mo 0.
1 BASE 0,
Reset Selected Rows Units
Height 106 Reset Change Unitz M -m A
Master Stary Mo Reset
Sirnlar To MNOME - Reszet
Splice Paint Mo - Reszet
Splice Height |0 Reszet Cancel
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IV.5.2 Deuxiéme étape

La deuxiéme étape consiste a la definition des propriétés mécaniques des matériaux en
I’occurrence, 1’acier et le béton.

On clique sur Define puis Material proprietes nous sélections le matériau CONC et on
clique sur Modify /Show Material, et on apporte les modifications inscrites dans la figure
suivante

b aterialz Click to

BETOMZG Add MNew katerial...

b odify /S how b aterial...

Caricel

Material Property Data
Dizplay Calar
Material Name EETOMZ5 Calor |
Type af Material Type of Deszsign
{+ |zotropic ™ Orthatropic Design |El:nn-:rete
Analyziz Property Data Dezign Property Data [AC) 318-05/BC 2003]
Mazs per unit Valume 25 Specified Conc Cormp Strength, f'c |25|:||:||:|.
Weight per unit Yalume 28, Bending Reinf. ield Stess, fy |4|:||:||:||:||:|.
b adulus af Elazticity F2164200. Shear Reinf. Yield Stress, fus |4|:||:||:||:||:|.
Poisson's Ratio 0.2 [ Lightweight Concrete
Coeff of Thermal Expanzion 9.900E-0& Shear Strength Feduc. Factar |
Shear Moduluz 13401750,
Cancel
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IV.5.3 Troisiéme étape

La troisiéme étape consiste a I’affection des propriétés géométriques des

éléments (Poutre, poteaux, dalle, voile...).

Nous commengons d’abord par affecter les sections des poutres principales(PP) et ceci de la
maniére suivante :

Nous choisissons le menu Define puis Frame sections. On clique sur la liste d’ajout des
sections et on sélectionne Add Rectangular pour ajouter une section rectangulaire (les
sections en béton armé du batiment a modéliser sont rectangulaires).

.. Define Frame Pro pEre I |

Properties Click taor

Type in property ta find:
|.-’-'-.-E|:|m|:|Em

|Im|:u:|rt | Mwfide Flange ﬂ

Add 1AWide Flange -
A-GravBm | J

Add 1Awide Flange -
A-GravCol
ALatBm Add Chanrel

A-LatCol Add Tee

Add Angle
&-TiChdw10
A-TiChdw12 Add Double Angle

Add Box/Tube
A-TiChdw/14 :
AT iweb8 Add Fipe

A-Trwfebll
Cancel

&-Trwfebl2

Rectangular Section .

Section Name |F'F'
Properties Property Modifiers I aterial
Section Properties... | Set Modifiers... | m hd
Dimenzions
P

Depth [t3] 04 | 5 |

Wwidth [t2) 03
Concrete | | |

Reinfarcement... |

i]' | Cancel |

Display Color .

Le bouton Reinforcement conduit a une fenétre qui permet de spécifier les propriétés des
barres d’armatures.
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Si on clique sur le bouton Section properties on peut voir 1’aire, les moments
d’inerties, I’aire de cisaillement et autres propriétés calculés par ETABS.
e Nous procéderont de la méme maniére pour les autres éléments.
e  Apres avoir finis de modéliser les éléments barres (poutres, poteaux), nous
allons passer aux éléments plaques (plancher, dalle pleine, voile).

On choisit le menu Define et wall/slab.

—Sections————— 1 Click t:

DECK] Add New Deck -]

PLANKT £dd New Deck
SLART 2dd New Slab
wial L1 B 23

Delete Section |

Cancel |

Section Hame W20

[l bl aterial I COMC - |
I — Thickness
| tembrane ID.2
I Bending IUzi
— Tupe
* Shel ¢ Membrane Plate
[ Thick Plate
— Load Distribution
[~ Usze Special One-# ay Load Distribution

SetModiiers.. | Display Color [l
k. I Cancel I
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Section Mame |PLAMCHERCC
Type
: -] | te

¢ Urfiled Deck } hr
" Salid Slab

Geometny b aterial
Slab Depth [tc] [oos Slab Material [BETONZE ~]
Deck Depth [hr] [0 Deck Material [ =
Rib Widkh [wr) B Deck Shear Thick |
Rib Spacing [S1] 0.65

Composite Deck Studs Metal Deck Unit Weight
Diameter W Unit \Weight/area W
Height [hs] BRET
Tensile Strength, Fu W Set Modifiers. . Display Colar -

’T‘ Cancel |

*Dessin des éléments de la structure
Pour affecter les sections précédentes aux différents éléments on doit suivre les étapes
ci apres:

e Pour les poteaux

de la section (pot 40X40 par exemple) on valide

e Pour les poutres et les voiles

poutres, et sur = pour les voiles ; on obtient la structure suivante :
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Aprés avoir dessiné la structure on doit définir les appuis et encastrer les poteaux et les

- N At 7 - . Tx
voiles a la base du batiment, on sélectionne tout et on clique sur le bouton °*
La fenétre ci-apres s’affichera

. Aszsign Restraints I .

Restraints in Global Directions

W Tranzlation = [+ Rotation about
v Tranzlation % [v Rotation about %
v Tranzlation £ [v Rotation about 2

Fazt Restraints

,ﬁg,|,ﬁ,|

Cancel |

On bloque toutes les translations et les rotations et on valide.

IV.5.4 Quatrieme étape

Avant de charger la structure il faut d’abord définir les charges appliquées a la structure
modélisée.

1) 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 Load Cases.

e Charge permanentes

Load Name (Nom de la charge):
G Type : DEAD (permanente)
Self weight multiplier (Coefficient interne poids propre) : 1

e Surcharges d’exploitation

Load Name (Nom de la charge): Q
Type : LIVE (exploitation).
Self weight multiplier (Coefficient interne poids propre) :0
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Loads Click. Tar

Self Weight Auto
Lees Type Multiplier Lateral Load Add New Load

LIVE

badify Load

e x|lo |
£ DEAD 1
Delete Load

Cancel

2) Charge dynamique (E)

Pour le calcul dynamique de la structure on introduira un spectre de réponse congu par le
CGS.

Ce spectre est une courbe de réponse maximal d’accélérations (Sa/g) pour un systéme a un
degré de liberté soumis a une excitation donnée pour des valeurs successives de périodes
propres T.

Données a introduire dans le logiciel

e Zone: lla (Zone de moyenne sismicité, voir Annexe 1 du RPA99.vs 2003)

e Groupe d’usage : 2 (batiments courants, voir chapitre 3.2 du RPA99.vs 2003)
e Coef comportement : Portiques contreventés par des voiles.

e Amortissement : 8.5 %

e Site: S2.

e Facteur de qualité (Q): donné par le RPA99/VV2003 par la formule suivante :

Q=1+iP,Jl
1

Avec . Pq: c’est la pénalité a retenir selon le critére de qualité q

a) Régularité en plan

al. Le batiment doit présenter une configuration sensiblement symétrique vis a vis de deux

directions orthogonales aussi bien pour la distribution des rigidités que pour celle des masses
— Condition vérifiée.

a2. A chaque niveau et pour chaque direction de calcul, la distance entre le centre de

gravité des masses et le centre des rigidités ne depasse pas 15% de la dimension du

batiment mesurée perpendiculairement a la direction de 1’action sismique considérée,

on suppose gue cette condition est vérifiée mais on doit la justifier lors des

veérifications exigés par le RPA avec le logiciel ETABS .
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a3. La forme du batiment doit étre compacte avec un rapport longueur/largeur du
plancher inférieur ou égal a4 — 19/12,5=1.52 <4 — Condition Vvérifiée.

a4. Les planchers doivent présenter une rigidité suffisante vis a vis de celle des
Contreventements verticaux pour étre considéerés comme indéformables dans leur
plan. Dans ce cadre la surface totale des ouvertures de plancher doit rester inférieure a

15% de celle de ce dernier — Stot=237,5 m? . Souverture= 23,26 m?2

Donc le pourcentage des ouvertures = 0,23%< 15%
— Condition vérifiée.

b) Régularité en élévation

bl. Le systéme de contreventement ne doit pas comporter d’élément porteur vertical
discontinu, dont la charge ne se transmette pas directement a la fondation

— Condition vérifiée.
b2. Aussi bien la raideur que la masse des différents niveaux restent constants ou
diminuent progressivement et sans chargement brusque de la base au sommet du
batiment.

— Condition vérifiée.
b3. Dans le cas de décrochements en élévation, la variation des dimensions en plan du
batiment entre deux niveaux successifs ne dépasse pas 20% dans les deux directions de
calcul et ne s’effectue que dans le sens d’une diminution avec la hauteur. La plus grande

dimension latérale du batiment n’excéde pas 1,5 fois sa plus petite dimension pas de
décrochement en élévation — Condition vérifiée.

\Conclusion . notre structure est classée réguliere en plan et en éIévation.\

c¢) Conditions minimales sur les files de contreventement

cl. Systeme de portiques: chaque file de portique doit comporter a tous les niveaux,
au moins trois (03) travées dont le rapport des portées n’excede pas 1.5 ; les travées
de portiques peuvent étre constituées de voiles de contreventement

o Sens longitudinal (5 travée)
3.9/4=0.97< 1.5

4/2.8=1.42< 1.5

2.8/4=0.7< 1.5
4/3.9=1.02< 1.5 Critere observé pg =0
— Condition vérifiée.

o Sens longitudinal (3 travée)

3.4/3.6=0.94<1.5
3.6/3.4=1.05<1.5  Critere observé pq=0
— Condition vérifiée.
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c2. Systeme de voiles : chaque file de voiles doit comporter a tous les niveaux, au moins
un (01) trumeau ayant un rapport "hauteur d’étage sur largeur" inférieur ou égal a 0.67

he
T < 0.67

Notre structure n’a pas de trumeau — condition non vérifiée.

d) Redondance en plan
Chaque étage devra avoir en plan au moins (4) files de portiques ; ces files de
contreventement devront étre disposés symétriquement autant que possible avec un rapport
entre valeur maximale et minimale d’espacement ne dépassant pas 1.5 .

e Sens longitudinal XX: (6 files)

Lmax / Lmin = 4/2.8=1.42 < 1.5 => critcre observé........ pq=0
— Condition vérifiee.
e Sens transversal YY: (5files)

Lmax / Lmin = 3.6 / 3.4 = 1.05 < 1.5 => critére observé........ Pg=0
— Condition Vérifiée.

e) Controle de la qualité des matériaux

Des essais systématiques sur les matériaux mis en ceuvre doivent étre réalisés par
I’entreprise. — Condition vérifiée.

f) Controle de la qualité de I’exécution
Il est prévu contractuellement une mission de suivi des travaux sur chantier. Cette
mission doit comprendre notamment une supervision des essais effectués sur les matériaux

— Condition vérifiée.

Tab.1 Résume des résultats trouvés.

o Sens longitudinale X-X

Critereq observé Pq
condition minimale sur les oui 0.00
files de contreventement

redondance en plan oui 0.00
régularité en plan oui 0.00
régularité en élévation oui 0.00
contrdle de la qualité des matériaux oui 0.00
contrdle de la qualité d’exécution oui 0.00
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o Sens transversale Y-Y

Critereq observé Pq
condition minimale sur les oui 0.00
files de contreventement

redondance en plan non 0.00
régularité en plan oui 0.00
régularité en élévation oui 0.00
controle de la qualité des oui 0.00
matériaux

controle de la qualité de oui 0.00
I’exécution

Finalement on trouve : Qxx=Qyy=1

Conclusion : Pas de pénalité a retenir selon le critére de qualité .

Charge dynamique E

On ouvre le logiciel en cliquant sur I’icone

Coefficients Dynamiques : T Salg
| Coefficient d"accélération de zone A A 0.15 m 04875
0.1 0.1262
| Coef de comportement de la structure R R 4 0.2 0.0956
0.3 0.0956
Facteur de qualité Q) Q 1 0.4 0.0956
| 0.5 0.0824
| Coefficient d'amortissement { % ) £ 8.5 g? gg;gg
0.5 00602 r
| Catégoriedn Site (1/2/3/4) 2 0.9 0.0557
1 0.0519
|'1'&mps maximal de calcul (secondes) 2 :; gﬁ;
1.3 0.0436
|I|1cremem de Calcul (secondes) 0.1 1.4 0.0415
1.5 0.0396
1.6 0.0379
|I\'um du Fichier Résultats |RPE| 17 0-0354 N
OK

Aprés avoir introduit les données dans leurs cases respectives, on clique sur OK.
Pour injecter le spectre dans le logiciel ETABS on clique sur :

Define Response Spectrum Functions — Spectrum from file.
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Function Damping B atio—
Function Name IF!F'A |7 ID.DSE
— Function File —Walues are:
File Mame ml = Freguency vs Yalue
A “adminright' desktop'y
soiﬁfs‘:daat minright desktopmayes cv pr & Period vs Valus
Header Lines to Skip ID
Convert to User Defined “iew File
— Function Graph
L1
Dizplay Graph I I [1.0948 , 00489
ak I Cancel |

Function Name (nom du spectre): RPA

Le spectre étant introduit, nous allons passer a la prochaine étape qui consiste a la définition
du chargement E (séisme), pour cela on clique sur :

Define Reponses —» spectrum cases Add New Spectrum

[ex

Spectrum Case HMame

e —

Spectrum Case Hame

— Structural and Function D amping

D amping

ID.DSE

— Structural and Function Damping

IEI.EISE

D amping

— Modal Combination

— Modal Combination

 Modified SR55 [Chinese)

f COC ¢ SRASS & ABS  GMC @ COC  5SRSS ABS i GMC
o 2 | | iz |
— Directional Combination  Directional Carmbination
f* SRSS ' SRSS
= ABS Orthogaonal SF I " ABS Orthogonal 5F |

" Modified SRSS [Chiness)

— Input Responze Spectra

Direction Function Scale Factor
r S —
uz | = |
uz | = |

Excitation angle

— Input Response Spectra

Direction Function Scale Factar
w | =l
uz RPa - 9.3
uz | =

Escitation angle

— E ceentricity — Eccentricity
Ecc. Ratio [4ll Diaph.] 0.05 Ecc. Ratio [All Diaph.] 0.05
Owerride Diaph. Eccen. Override. .. I Owerride Diaph. Eccen. Owveride... |
0] I Cancel I ar. I Cancel I
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Dans la partie Input response spectra, nous allons Introduire le spectre a prendre en compte
dans les deux directions principales (Ul et U2).

IV.5.5 Cinquiéme étape
Affectation des charges

L’affectation des charges se fais par trois méthodes soit on charge les plancher ou les
poutrelles ou bien les portiques (poteaux, poutres).
Dans note cas on a choisis de charger les planchers.

Les charges — statiques étant définies —» on sélectionne chaque plancher et on introduit

. . . . . L) . .
le chargement surfacique qui lui revient en cliquantsur % Assign Uniform Loads

Wlinitom surace ol I "

itz
Load Caze Hame j |KN-m j

Unifarm Load O ptions

Load 1] " Add to Existing Loads

f* FReplace Existing Loads

Direction | Graviy :I‘r (" Delete Existing Loads

Cancel

Dans la case Load Case Name on spécifie le type de chargement (G ou Q), ensuite le
chargement surfacique est introduit dans la case Load

Tableau récapitulatif des charges permanentes et d’exploitations voir (chapitre I1).
= Charge permanentes G

Plancher terrasse : 5.61 kn/m?
Plancher étage courant : 5.46 kn/m?
Plancher dalle pleine : 3.75 kn/m?

= Charge d’exploitation Q

Plancher terrasse inaccessible: 1 kn/m?
Plancher a usage d’habitation : 1.5 kn/m?
Plancher rdc et s/sol: 2.5 kn/m?
Consoles: 3.5kn/m?
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% Pour les planchers

La charge G

Uitz

Load Cagse Name

Uniform Load

Load 5.46

Direction Gravity -

La charge Q

Uniform Surface Loads

Load Case Mame

Uriform Load

Load 15
Direction Gravity -
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" Add to Exizting Loads
+" Replace Existing Loads

" Delete Existing Loads

Cancel

Uitz

|0 =l [KM-m

Optiohz
" Add to Exizting Loads

t* Replace Existing Loads

" Delete Existing Loads
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% Pour la dalle pleine

Lacharge G

Uniform Surface Loads

nits
Load Caze HName |G ﬂ |KN-m ﬂ

Uniform Load Ophons

Load |3?57 " Add to Exigting Loads

f* Replace Exizting Loads

Direction | Gravity :I' " Delete Existing Loads

Ok, | Cancel

Uniform Surface Loads

nitz
Load Caze Name j | KM-m ﬂ

Uniform Load Options

Load |357 ™ Add to Existing Loads

(* Replace Exizting Loads

Direction | Grawity jv ™ Delete Existing Loads
s | Cancel
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IV.5.6 sixieme étape
Les combinaisons d’actions a considérer pour la détermination des sollicitations et
déformations sont :

«» Combinaisons aux états limites
o ELU:1.35G+1.5Q.
o ELS :G+Q.

«+ Combinaisons accidentelles du RPA
o GQE: G+QzE.
o 08GE : 0.8G+E.

Pour introduire les combinaisons dans le logiciel on clique sur :
Define load —> Combinations Add — New Combo

Load Combination Hame ELU

Load Combination Type

Define Combination
Caze Mame Scale Factor
|G StaticLoad  »|[1.35

[1 Static Load 15 Add
dodify
Delete

ak. | Cancel ‘

On reprend les mémes opérations pour introduire les autres combinaisons d’actions.

IV.4.7 Septiéme étape

Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes).
Cette étape consiste a spécifier les conditions aux limites (appuis, diaphragmes) pour
la structure modélisée.

e Appuis
Les poteaux sont supposés parfaitement encastré dans les fondations, pour modéliser cet
encastrement on sélectionne les nceuds du RDC puis on clique sur :

&2

Assign — Joint/point — Restraints
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Restraintz in Global Directions

v Tranzlation = v FRaotation about #

[w Tranzslation [v Fotation about

[w Tranzlation & [v Fotation about 2

Fazt Restraints

R

Cancel |

e Mass- Source
Define —» Mass source

La masse des planchers est supposée concentrées en leurs centres de masse qui sont
désignés par la notation de Mass —Source.

On donne la valeur 1 pour la charge permanente.
On donne la valeur de 8 suivant la nature de la structure.

b &z Definition
" From Self and Specified Maszs

" From Self anu:l Specified Mazs and Loads

Define Mazs Multiplier for Loads
Load ultiplier

G |1

Mcndlf_l,l
Delete

[v Inchude Lateral Masz Only

[v Lump Lateral Mass at Story Levels

0k | Cancel
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e Diaphragm

Comme les planchers sont supposés 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 les nceuds du premier plancher puis on clique sur :

Assign — Joint/point — Diaphragm — Add New Diaphragm.

]

Aszsign Diaphragm

Diaphragms Click tar

- Add Mew Diaphragm |

D10
011
bz
D3
F:) Delete Diaphragm |
D&

DE

b7 i

b odifp/Showe Diaphragm |

m

Cancel

[ Dizconnect from All Diaphragmes

4

Aprés avoir introduit le nom du diaphragme dans la case Diaphragm on clique
sur OK pour valider.

On refait la méme opération pour tous les autres planchers.
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IV.4.8 Huitieme étape: Analyse dynamique.

Figure 1V.25: Vue en 3D de la structure

IV.4.9 Neuviéme étape

Vérification de la structure avant la lancer des calcules

tladel haz been checked. Mo warning messages

A la fin on lance les calcules pour obtenir les efforts interne qui agissent sur la structure
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Chapitre V

VERIFICATION SELON LES EXIGENCES DU RPA

V.1 INTRODUCTION

La principale cause des dommages dans une structure durant un séisme est sa réponse au
mouvement appliqué a sa base suite au mouvement transmis a son sol d’assise. Dans le but
d’analyser et d’évaluer le comportement de la structure sous ce type de chargement, les
principes de la dynamique des structures doivent étre appliquées pour déterminer les
déformations et les contraintes développées dans la structure.

Quand on considere une analyse de structure sous un chargement dynamique, le terme
dynamique ‘signifie une variation dans le temps’, ceci rend 1’étude plus compliquée voir
impossible quand il s’agit d’une structure élevée avec un nombre infini de degré de liberté.
Pour cela les ingénieurs essaient de simplifier les calculs, en considérant non pas la structure
réelle mais un modele simple qui doit étre le plus proche possible de la réalité.

Ce chapitre consiste a vérifier les exigences du RPA qui sont :

-La période fondamentale de la structure ;
-L’excentricité ;

-Le pourcentage de participation de la masse modale ;
-Systeme de contreventement ;

-L’effort tranchant a la base ;

-Les déplacements relatifs ;

-Justification vis-a-vis de I’effet P-Delta ;

-L’effort normal réduit.

e Calcul dynamique du batiment

Le calcul des forces sismiques peut étre mené suivant trois méthodes :
o Laméthode statique équivalente.
o Laméthode d’analyse modale spectrale.
o Laméthode d’analyse dynamique temporelle par accélérographes.

Pour le choix de la méthode a utiliser, on doit vérifier un certain nombre de conditions suivant
les régles en vigueur en Algérie (RPA99/version 2003).

=>» On utilise la méthode modale spectrale qui est applicable dans tous les cas.
e Présentation de la méthode modale spectrale
1. Objectif de I’étude dynamique

L’objectif initial de I’étude dynamique d’une structure est la détermination des
caractéristiques dynamiques propres de la structure lors de ses vibrations.
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L’étude dynamique d’une structure, telle qu’elle se présente est souvent treés complexe,
c’est pourquoi on fait souvent appel a des modélisations qui permettront de simplifier
suffisamment le probléme pour pouvoir ’analyser.

2. Hypothéses de calcul

-Les masses sont supposées concentrées au niveau du plancher ;

-Seuls les déplacements horizontaux des nceuds sont pris en compte ;

-Les planchers et les fondations doivent étre rigides dans leurs plans (vis-a-vis des
déplacements horizontaux).

3. Caractéristiques de la structure relativement a I’étude dynamique

-La structure est classée en groupe d’usage 2 (RPA 2003/Art 3.2) ;

-La structure est de catégorie S2 (sol ferme), selon les résultats donnés par le
laboratoire géotechnique;

-La structure se trouve dans une zone de moyenne sismicité Zone lla;

-La structure a étudiée fait 34.1m de hauteur.

V.2 VERIFICATION DE LA PERIODE EMPIRIQUE
V.2.1 Calcul de la période empirique

3
Temperique = { C¢ X hy 3} = 0.05 x 34,1975 = 0.70s

hn: hauteur mesurée en métres a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau (n).
Ct: coefficient, fonction du systéme de contreventement, du type de remplissage et donné
en fonction du systéme de contreventement par le tableau 4.6 (Art 4.2.4 RPA99/ VV2003).

V.2.2 Calcul de la période empirique majorée

D’aprés le RPA99vs 2003 la valeur de T calculées ne doit pas dépasser 30% de celle estimée
a partir des formules empiriques.

Tmaj = Temp + 30%Temp = 0.91s

V.2.3 Détermination de la période par le logiciel ETABS

Apres avoir effectué 1’analyse sur ETABS, on détermine la période en suivant le
cheminement ci-apres :
DISPLAY — show tables

Un tableau s’affichera, et on coche les cases suivantes :

ANALYSIS RESULTS — modal information
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#-0 Building Data

#-[ Property Definitions

#-[ Load Definitions

#-[] Point Azsignments

Bal] Frame Aszsignments

Bal] Area Assignments

Bal] Input Design Data

Bal] Design Overwntes

ED Options/Preferences Data
#-[] Miscellaneous Data

ED Digplacements

#-0] Reactions

#-& Modal Information
#-0 Building Dutput

#-0] Frame Dutput

-0 Area Dutput

-0 Wall Output

#-[] Objects and Elements

- ANALYSIS RESULTS (7 27 Inpu

=-] MODEL DEFINITION [0 67 Input Tables=Click the OK button

- N
Select Output
— Select
Cancel |
Clear &l |

——————

Puis on définit toutes les combinaisons en cliquant sur :

Select cases/combo —» 2 fois sur OK

Un autre tableau s’affichera.
On choisit dans la liste déroulante en haut a droite Modal Participating Mass Ratios
Les résultats s’afficheront comme suit :

— Load Caszes (Model Def.)

Select Load Cazes... |

2 of 2 Loads Selected

— Load Cazes/Combos [Results) -

Select Cases/Combos...

15 of 15 Loads Selected

Modifp/Show Options... |

— Dptionz

[T Selection Orly

—Mamed Sets

Save Named Set... |

Show Marmed Set... |

Cancel |

Mode Period Ux Uy Uz SumUX SumUy SumUZ RX

1 0.827577 67.5226 0.0104 0.0000 67.5226 0.0104 0.0000 0.0174
2 0.719675 0.0142 63.4005 0.0000 67.5360 634108 0.0000 §7.0832
3 0.601673 0.3556 0.0015 0.0000 67.8925 63.4124 0.0000 0.00z2
4 0.235041 13.1004 0.0068 0.0000 50.9928 63.4192 0.0000 0.0003
5 0.166676 0.0075 171357 0.0000 £1.0003 60.5549 0.0000 2.0835
6 0.1:36667 0.1044 0.0245 0.0000 81.1047 80.5793 0.0000 0.0035
7 0.111958 4.4000 0.0083 0.0000 85.5048 80.5857 0.0000 0.0007
g 0.071508 0.0054 6.6749 0.0000 85.5101 &7 4606 0.0000 0.5239
9 0.087213 2.4485 0.0047 0.0000 G7.9566 074653 0.0000 0.0002
10 0.057610 0.0187 0.0226 0.0000 &7.5763 o7 4873 0.0000 0.0014
1 0.043810 1.44T3 0.0014 0.0000 &9.4242 GT.8592 0.0000 0.0001

12 0.041118 0.0011 4.0414 0.0000 89.4253 91.5306 0.0000 0.1441

13 0.034045 0.8938 0.0001 0.0000 90.3191 91.5306 0.0000 0.0000
14 0.032716 0.01e 0.0147 0.0000 90.3309 91.5454 0.0000 0.0004

Ensuite, on releve les valeurs des périodes en fonction des modes telles quelles sont

dans le tableau suivant :
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Tab.1 Valeurs des périodes.

Mode 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12

13

Période 0.82 0.71 0.60 0.23 0.16 0.13 0.11 0.07 0.06 0.05 0.04 0.04

0.03

e Comparaison des résultats

Ona: lapériode calculée Tealcuiee = 0.915
La période d’ETABS : Tetans= 0.82s
On remarque que : Tealculge < Tetabs

On peut dire que la valeur de la période trouvée par le logiciel est proche de celle calculée.
= La période est vérifiée.

V.3 VERIFICATION DE L’EXCENTRICITE

D’ apres le RPA99/version 2003 (article 4.3.7), dans le cas ou il est procédé a une analyse
tridimensionnelle, en plus de 1’excentricité théorique calculée, une excentricité accidentelle

(additionnelle) égale + 0.05L, (L étant la dimension du plancher perpendiculaire a la direction

de I’action sismique) doit étre appliquée au niveau du plancher considéré et suivant chaque
direction.

Dans cette étape, on doit vérifier 1’écartement du centre de torsion par rapport au

centre de gravité et le comparer a la valeur 5% de la longueur de la construction et cela
dans les deux sens. Pour cela, on procéde de la maniére suivante :

DISPLAY — show tables
Un tableau s’affichera, et on coche les cases suivantes :

ANALYSIS RESULTS — building output

5-0] MODEL DEFINITION [0 67 Input Tables-Click the OK button L) Caen (el B

#-[] Building Data Select Load Cases...
&-0] Property Definitions 2 of 2 Loads Selected

&[] Load Definitions

B0 Point Assignments Load Cases/Combos [Results]

- Frame As_signmenls Select Cazes/Combos...

#-L Area Assignments 15 of 15 Loads Selected

#-[] Input Design Data

&[0 Design Overwrites i h Muodifp/Show Opt

i Select Output p¢'Show Options. ..

&[] Dptions/Preferences Data e

#-[0 Miscellaneous Data Options

&-B ANALYSIS RESULTS (4 27 Input T Select r

&[] Displacements —

&[] Reactions

-0 Modal Information

EE Building Dutput

-] Frame Output

$--I:| Area Output Cancel

&[] Wall Output MNamed Sets

-] Objects and Elements Save Mamed Set._.
Clesar Al é

0K
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Puis on définit toutes les combinaisons en cliquant sur :
Select cases/combo — 2 fois sur OK

S/SOL 278.275 278.27 9.286 5.312 278.2749 278.2749 9.286 5312 9.238 5.408
RDC D2 232.328 232.33 9.283 5.335 232.328 232.328 9.283 5335 9.204 6.203
STORY1 D3 219.286 219.29 9.283 5.331 219.2855 219.2855 9.283 5331 9.199 5.917
STORY2 D4 235.147 235.15 9.282 4.799 235.1469 235.1469 9.282 4799 9.204 5.648
STORY3 D5 235.147 235.15 9.282 4.799 235.1469 235.1469 9.282 4799 9.213 5.455
STORY4 D6 226.436 226.44 9.203 4.703 226.436 226.436 9.203 4.703 9.225 5.334
STORYS5 D7 228.698 228.7 9.282 4.787 228.6978 228.6978 9.282 4.787 9.237 5.268
STORY6 D8 228.698 228.7 9.282 4.787 228.6978 228.6978 9.282 4.787 9.249 523
STORY7 D9 225.656 225.66 9.281 4.781 225.6555 225.6555 9.281 4781 9.26 5.208
STORY8 D10 223.185 223.18 9.281 4.775 223.1849 223.1849 9.281 4775 9.268 5.196
STORY9 D11 207.711 207.71 9.289 4.636 207.7112 207.7112 9.289 4.636 9.273 5.188

On releve les valeurs des coordonnés des deux centres (gravité et torsion) puis on calcule
leurs écartements tel qu’il est montré sur le tableau suivant :

Tab.2 Calcul de ’excentricité.

~ XCM YCM  XCR  YCR e &y

S/SOL 9.286 5.312 9.238 5.408 0.04 -0.096
RDC 9.283 5.335 9.204 6.203 0.079 -0.868
STORY1 9.283 5.331 9.199 5.917 0.084 -0.586
STORY?2 9.282 4.799 9.204 5.648 0.078 -0.849
STORY3 9.282 4.799 9.213 5.455 0.069 -0.656
STORY4 9.203 4.703 9.225 5.334 -0.022 -0.631
STORY5 9.282 4.787 9.237 5.268 0.045 -0.481
STORY®6 9.282 4.787 9.249 5.23 0.033 -0.443
STORY7 9.281 4,781 9.26 5.208 0.021 -0.427
STORY8 9.281 4.775 9.268 5.196 0.013 -0.421
STORY9 9.289 4.636 9.273 5.188 0.016 -0.552
Avec : ex= XCM-XCR
ey= YCM-YCR
Remarque

Pour I’excentricité accidentelle on vérifier par rapport a la plus grande longueur.

e Comparaison des résultats
= Sens longitudinal
5%Lyx > ex
0.05x19=0.950>0,084............... condition vérifiée.
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=  Sens transversal

5%Ly > ey
0.05x 19=0,95>0.868 ................ condition vérifiée.

e Justification de la régularité en plan

ex=0.95 < 5%Ly=0.0840 = Condition vérifiée
ey=0.95 < 5%L,=0.868 = Condition vérifiée

V.4 VERIFICATION DU POURCENTAGE DE LA MASSE MODALE

Pour les structures representées par des modéles plans dans deux directions

orthogonales, le nombre de modes de vibration & retenir dans chacune des deux directions
d’excitation doit étre tel que la somme des masses modales effectives pour les modes
retenus soit égale a 90% au moins de la masse totale de la structure. (article 4.3.4 RPA99
version 2003).

On tire les valeurs du tableau trouvé dans le calcul de la période comme indiqué ci apres :

Tab.3 Valeurs des masses modales.

Mode Period SumUx SumUy SumUZ
1 0.827577 67.5226 0.0104 0.0000
2 0.719675 67.5368 63.4109 0.0000
3 0.601673 67.8925 63.4124 0.0000
4 0.235041 80.5023 63.4192 0.0000
5 0.168676 81.0003 80.5549 0.0000
6 0.138667 81.1047 80.5793 0.0000
7 0.111958 85.5048 80.5857 0.0000
a 0.071509 855101 &7 4606 0.0000
9 0.067213 &7.9566 87.4653 0.0000
10 0.057610 87.9763 B7.4873 0.0000
1 0.045310 89 4242 a7.4892 0.0000
12 0.041119 89 4253 91 5306 0.0000
13 0.034045 90.3191 91.5306 0.0000

Vérifications
Sens X-X : M >90% Mt —> 90.3191 > 90% Mt
Sens Y-Y : M>90% My = 91.5306 > 90% M+t

La somme des masses modales dans le 13éme mode dépasse 90% de la masse totale

du batiment dans les deux directions, d’ou la condition du RPA (article 4.3.4) est
verifiee.
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V.5 SYSTEME DE CONTREVENTEMENT

L’objet de la classification des systémes structuraux se traduit dans les régles et les méthodes
de calcul, par I’attribution pour chacune des catégories de cette classification d’une valeur
numeérique du coefficient de comportement R [tableau 4.3 RPA]

Dans notre cas le systéme de contreventement peut étre :

o systeme de contreventement constitué par des voiles porteurs en béton
armé (Systeme 2).

o systeme de contreventement mixte assuré par les voiles et les portiques
avec justification d’interaction portique-voiles (Systéme 4.a).

o systéeme de contreventement de structures en portiques par des voiles en
béton armé (Systéeme 4.b).

e Justification du systéeme de contreventement

Les efforts horizontaux repris par le systéme de contreventement sont donnés par L’ETABS
View — set 3D view — cette fenétre apparait on met un angle 0 pour aperture et cocher XZ

Wiew Direction Angle Fazt Wiew
2| % Flan

a Id| owp
I = Elevation

wz | yz

|—J
I} = Aperture

ﬂ P

ak. | Canicel |

Display — show deformed shape — on choisit les combinaisons Ex et Ey.

Load Ex Spectra Load E' Spectra

Scaling Scaling
o Auto (v Auto
" Scale Factor " Scale Factor
[ [
k. | Cancel | | k. | Caricel |

Draw — draw section cut
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Section Cutting Line Projected Coordinates

ps Y
Start Paint | 266079 [4.2318
End Paint [-7 162 [4.3619
Rezultant Force Location and Angle
* N £ Angle
|9.7229 |4 2968 |0, [17a.7732
Include [ Floors W Beams | Braces W Columng W Wale [ Ramps
Integrated Forces
Right Side Left Side
1 2 Z 1 2 Z
Force 1066 426 181625 | 206077 | 1066425 | 181626 | 9.4473
Mament 3446072 251292041 1719775 | 3944411 26029.7704 | 17169775
Cloze Refrezh
Section Cutting Line Projected Coordinates
s Nl
Start Paint |15.882 |4.2968
End Paint |-7.2819 |4.1667
Resultant Force Location and Angle
* Y Z Angle
4.3 |4238 o |180.3219
|zlude [ Floors W Beams v Braces [V Columns [V Wall:  |v Ramps
Integrated Forces
Right Side Left Side
1 2 z 1 2 z
Force | 175519 1153 4881) 88143 | 175519  1153.4881 | 2.0908
Moment | 2673073071 | 2757641 TRI22936 | 26700133 | 2702268 |  7592.293F

Cloze

La somme des efforts repris par les voiles et les portiques apparait (sens x-1- ; sens y-2).

Vx= 1066.426 kn

Refrezh

Vy= 1153.4881 kn

Page_145



Chapitre V

VERIFICATION SELON LES EXIGENCES DE RPA

e Charges verticales repris par les voiles

Section Cutting Line Projected Coordinates

* e
Start Paint |22 2484 |5.403
End Paint |-5.5353 |5.2728
Rezultant Force Location and Angle
Y b Angle
|2.2565 |5.2379 0. [180. 2604
Include [~ Floors [T Beams [~ Bracez [ Columnz [« “walls [~ Ramps
Integrated Forces
Right Side Left Side
1 2 = 2 £
Force 8[!4.?2??I| 16,3692 | 91 4567 | 163692 | 121.3842
Moment 3672751 | 20407 8764 | 1961 4203 | 20409.0827 | 1961.4203

Cloze

Section Cutting Line Projected Coordinates

bt Y
Start Paint |21.5977 14.8174
End Pairt |-4.9497 |4.7523
Rezultant Force Location and Angle
= by Angle
|g.324 47843 0. 1801404
Inciude [~ Floors [ Beams [~ Braces [ Column: | “wall: [ Famps
|ntearated Forces
Right Side Left Side
1 2 £ 2 £
Force | 15,4316 1EIBE.E|EIBE|| 189.5377 | 1085.9955 | 183.0374
Moment | 12880102 4276034 | 27875269 | 12965.4608 | 426.4799| 27875269

Cloge

Vx=804.7277 kn
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= Sens X-x

[ _ 8047277 x 100 _ 26
X~ 71066426 007

Sens y-y

o 1085.9986 x 100 _ L5
Y~ ""1153.4881 @ 7

e Charges verticales repris par les portiques

Section Cutting Line Projected Coordinates

bt T
Start Paint |22.7038 |4.3619
End Paint |-7.3572 |4.3619
Feszultant Force Location and Angle
b N Angle
|7 £733 43619 o [180.
Include | Floors W Beams [v Braces | Columnz [ “wals W Famps
Inteqrated Forces
Right Side
1 2 Z 2 z
Force 254.0843|| 1.8337 | 191,996 | 264.0843 | 1.8337 | 111.9966
Moment B521363|  4924.8088 | 1802204 | B521363|  4924.8088 | 180.2204
Cloze
Section Cutting Line Projected Coordinates
7 by
Start Paint |23.7449 |4.452
End Paint |-4 6244 |4.9475
Resultant Force Location and Angle
* N Angle
|9.5603 |4.7193 o |179.0802
Include v Floorz  [w Beams v Bracez v Columnz [ Walls v Ramps
Intearated Forces
Right Side
1 2 z 2 z
Force | 47486 EB.SE?’SI 1836444 | £R.2573 | 1836444

Moment | 1353735371 418.3062 |

Cloze

Vx=264.084 kn

1227304 | 139795871 |
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=  Sens X-X
_ 264.084 x 100

Vx = 1066.426

= 24.76%

=  Sensy-y
v = 68.3573 x 100
¥ 1153.4881

= 5.93%

Conclusion

Les voiles reprennent plus de 20% des sollicitations verticales et la majorité des
charges horizontales. Donc notre structure est contreventée par des voiles porteurs.
Donc on prend Le coefficient de comportement R =4

V.6 VERIFICATION DE L’EFFORT TRANCHANT A LA BASE

o Calcul de I'effort tranchant avec la (Méthode Statique Equivalente)

v-ADQ,,

RPA4-1
s ( )

A : coefficient d’accélération de zone, donné par le RPA 2003 tableau 4.1 suivant la zone
sismique et le groupe d’usage du batiment : A= 0.15

ZONE ZONE ZONE ZONE
Groupe I I, II,, III
1A 0.15 0.25 0.30 0.40
1B 0.12 0.20 0.25 0.30
2 0.10 0.15 0.20 0.25
3 0.07 0.10 0.14 0.18

o Détermination du facteur d’amplification dynamique moyen D

Ce facteur dépend de la catégorie de site, du facteur de correction d’amortissement (n) et
de la période fondamentale de la structure (T).

257 0<T<T:
2

D={25 n(T%T)3 T.<T<3.0s (RPA 4-2)

5

2
2.577(%.0)3 (3-%)3 T>3.0s
n= E > 0.7 (RPA  4-3)

Page_ 148




Chapitre V VERIFICATION SELON LES EXIGENCES DE RPA

La période T2 est donnée par le tableau (4.7 RPA/99) de I’'RPA en fonction du site ainsi que
sa categorie.

Notre projet est implanté dans un site de catégorie 2 (site meuble) =» T2 =0.40s.
OnaTewars=082s = T,<T<3S = 04<091<3S

2
Donc: D = 2.5n (TT—Z)3 Avec: 1 = f%& >0.7

1 : Facteur de correction d’amortissement
€ : Pourcentage d’amortissement critique (tableau 4.2 RPA99 /2003)

€ Pourcentage d'amortissement critique

La réponse des structures soumises aux forces sismiques variables au cours du temps
dépend en particulier des propriétés d'amortissement des matériaux constitutifs de la
structure, du type de structure et de I'importance des remplissages

Tableau de §
Portiques Voiles ou murs
Remplissage | Béton armé Acier Béton armé/maconnerie
Léger 6 4 10
Dense 7 5
10+7
§=T+=8.5% 2> On prend £=8.5%

Doit: n= |[—>07 = 0816>0.7 => Condition vérifiée.
2+8.5

2

Donc : D = 2.5 x 0.816 (=)’ = 1.30s
0.82
Q : facteur de qualité de la structure Qx=1
Déja calculé voir chapitre 4 Qy=1

W : Poids total de la structure, donné par ETABS
W= YW,
Donc pour chaque niveau « i » on aura :
W;=Wg¢ + BWy

W ;: Le poids de niveau i revenant a la charge permanente.
W yi: Le poids de niveau i revenant a la charge d’exploitation.

B : coefficient de pondération donné par le tableau 4.1

Pour un batiment d'habitation —»  =0,20
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Chapitre

v

VERIFICATION SELON LES EXIGENCES DE RPA

o Poids totales de la structure Wt (donnée par le logiciel ETABS)

Building Output =» Story Shears

E

-] MODEL DEFINITION [0 67 Input Tables=Click the DK button
-] Building Data
EiD Property Definitions
B':! O Load Definitions
ED Point Assignments
ED Frame Assignments
EBD Area Assignments
Bal:l Input Design Data
E:!--EI Design Overwrites
E:!--EI Options/Preferences Data
#-[] Miscellaneous Data

=B ANALYSIS RESULTS [1 25 Input Tables=Click the OK button

-0 Displacements

8- Objects and Elements

GOEX Combo

&[] Reactions Select Qutput
#-[] Modal Information
=-E Building Output Select
&8 Building Dutput
[ Table: Center Mass Rigidity 08GEX Combo o
[ Table: Story Shears LSGE<M Cornbi N
N 0BGEY Combo
[ Table: Tributary Area and RLLF 08GEYM Comba
[0 Table: Special Seismic Rho Factor ELS Combo £
#-[0 Frame Output ELU Cambo
#-[ Area Output Eé gg:g::: | 4
#-0 Wall Dutput G Static Load
:

e |

Clear All

Load Cazes [Model Def.]

Select Load Cases..

2 of 2 Loads Selected

Load Cazes/Combos [Results]

Select Cases/Combos. ..

1 of 15 Loads Selected

Madify/Show Options..

Options
r

Mamed Sets

Save Named Set..

Ok
Cancel

Tab.4 Valeur du poids propre de la structure donné par le logiciel ETABS.

Story Load Loc P VX VY T X MY
STORYF Go2a Bottom 6956.7F 0.00 0.00 0.000 33331.564 645730

STORY'S Go2a Top 8630.27 0.00 0.00 0.000 40650.740 -B0132.
STORY'G Goz2a Bottom 923615 0.00 0.00 0.000 44237.060 -B57304
STORY'S Goz2a Top 10905.54 0.00 0.00 0.000 51556.236 -101288.
STORY'S Goz2a Bottom 11515.52 0.00 0.00 0.000 35142.556 -106887.
STORY'4 Goz2a Top 13138.01 0.00 0.00 0.000 62018.032 -121758.
STORY'4 Goz2a Bottom 13812.74 0.00 0.00 0.000 65062.372 -128036.
STORY'3 Goz2a Top 15486.23 0.00 0.00 0.000 73281.547 -143595.
STORY'3 GozZa Bottom 16160.96 0.00 0.00 0.000 T7225.867 -145833.
STORYZ GozZa Top 17834.45 0.00 0.00 0.000 54545.063 -1653592.
STORYZ GozZa Bottom 16508.18 0.00 0.00 0.000 B85489.403 -171631.
STORY GozZa Top 195959017 0.00 0.00 0.000 96033.137 -185404.
STORY GozZa Bottom 2074253 0.00 0.00 0.000 1003683.233 | -192368
ROC GozZa Top 22258.69 0.00 0.00 0.000 108101.087 | -206464.
ROC GOZa Bottom 23119.68 0.00 0.00 0.000 N3INTE.687 | -214429
SIS0L GOZa Top 24635.45 0.00 0.00 0.000 120794.561 | -228526.

SIS0L GOZa Bottom 26269.38 0.00 0.00 0.000 125830741 | -243871 =

K

Mainten

W =26289.38 kn

ant, Il faut vérifier que : Vysg0.8 < Virags

= Sens X-X

_ 0.15x 1.30x 1

Vy =

4

= Sensy-y
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0.15x1.30x 1
Yy = 4

o Détermination de I’effort tranchant par ETABS (Méthode modal spectrale)

X 26289.38 = 1281.61 x 0.8 = 1025.28 kn

Pour déterminer la valeur de I’effort tranchant par le logiciel, on suit les étapes

suivantes :

Display — show table — modal information — building modal information

->» Table: Response s spectrum Base Reactions

{iEhonsc TBbi< o Discily -
Edit

0

MODEL DEFINITION [0 of 66 tablez selected]
[ Bulding Data
<[ Propesty Definitions
O Load Definitions
-0 Point Assignments

E-E-3-3

o [ Frame Assignmants
t-[] Arca Assignments
¢ @O boput Design Date ]
P[] Design O vensrites select Output
{ 4.0 Optione/Preierences Data
i Mizcellaneous D ata SlianE
=8 AHALYSIS HESULTS 11 of 21 ¢
&[] Displacements | DBGE=] Cambe -
-0 Reactions | DBGE=2 Combo
= E Modal Information |g§?§$2 Egmfg [oE
&[] Buiding Mods: |,ﬂ5 Corbo ) =
=B Aulding kol Inlomation E = [ Cares
{0 Tabie Modal Participation F4 | # Spactia
O Tabler Modal Paricipating M is‘
(O Table: Modal Load Parbeipat iGDExIE:m::m
{00 Table: Aesponse Soochum 4 | GLEY Coman -
(00 Tebe: Respeonse Soechun b e — [ Clear &1
L@ Tabe Resporee Spectium B

.0 Building Dutput
-] Frame Oulput
e ] W all Dutput

Load Cas=s [Model Def ]

Selact Load Casse... |

2 of J Loads Sakected
Lead Casec/Cambas (Resulls)

[Eoe C=mrombes.,

12 of 12 Loads Selecled
A odiwShove Upbioez.. .
Optionz

Selection Onl

Mamed St
| Sawed Mamsd Sex...

Shiowe Mamed Set

(=T
[ Cancer |

1. Les résultats s’afficheront comme suit

» Sens longitudinal : Vgraps = 1066.42 kn
* Senstransversal : Vgraps = 1153.43 kn

2. Vérification

= Sens longitudinal : Vgrags = 1066.42 kn > 0.8Vysg = 1025.28 kn
» Sens transversal . Vgrags = 1153.43 kn > 0.8V gg = 1025.28 kn

# Donc Peffort tranchant a la base est vérifié.

V.7 VERIFICATION DES DEPLACEMENTS

Display — show table — displacement — displacement data — Diaphragm cm displacement

— cocher les deux combinaisons Ex et Ey.
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VERIFICATION SELON LES EXIGENCES DE RPA

=-0 MODEL DEFINITION (0 67 Input Tables=Click the OK button

-] Building D ata

#-] Property Definitions

EI:I Load Definitions

&-[] Point Assignments

E! [ Frame Assignments

E!I:I Area Assignments

#-0 Input Design Data

-] Design Overwrites

EiEI Options/Preferences Data

-] Miscellaneous Data

=-E AMALYSIS RESULTS (1 25 Input Tables=Click the OK button

EI E Displacements

= Dizplacerment D ata

[ Table: Point Displacements

[ Table: Foint Drifts

7ol Table: Diaphragm Ch Displacements
i[O Table: Story Drifts

H i..[] Table: Diaphragm Drifts

E! [ Reactions

#-[] Modal Information

#-[] Building Dutput

-] Frame Dutput

-] Area Output

-] ‘wall Dutput

&1 Objects and Elements

Load Cases [Model Def.]

Select Load Cases...

2 of 2 Loads Selected

Load Cazses/Combos [Results)

Select Cazes/Combos.

1 of 15 Loads Selected

Fadify/Show Options. ..

O ptionz
r

Mamed Sets

Save Mamed Set...

Cancel

On doit vérifier que les déplacements inter étages ne dépassent pas 1% de la hauteur
d’étage [RPA 2003/Art 5.10].

Ax X R < 1%h

Ux et Uy : Déplacement dii aux forces sismiques Fi (y compris I’effet de torsion) ;
Ayet A, : Déplacement relatif du niveau k par rapport au niveau k-1 dans le sens x (idem

dans le sens y) ;
R : Coefficient de comportement.

Ax = Uy —

Ux—l

Ay =U, —

Uy_q

Tab.4 Déplacements relatifs sous I’action Ex et Ey.

Story Ux Uy 4 x Ay
STORY9 | 0.0142 0.0122 0.0012 0.0014
STORY8 | 0.0130 0.0108 0.0014 0.0014
STORY7 | 0.0116 0.0094 0,0014 0.0015
STORY6 | 0.0102 0.0079 0.0015 0.0014
STORY5 | 0.0087 0.0065 0.0017 0.0015
STORY4 | 0.007 0.005 0.0016 0.0013
STORY3 | 0.0054 0.0037 0.0016 0.0012
STORY2 | 0.0038 0.0025 0.0015 0.0011
STORY1  0.0023 0.0014 0.0013 0.0008

RDC 0.001 0.0006 0.0009 0.0005

S/sol 0.0001 0.0001 0.0001 0.0001
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Ax xR | Ayx R

0.0048
0.0056

0.0056
0.006
0.0068
0.0064
0.0064
0.006
0.00052
0.0036
0.0004

0.0056
0.0056

0.006
0.0056
0.006
0.0052
0.0048
0.0044

0.00032

0.002
0.0004

1%He
0,0306
0,0306
0,0306
0,0306
0,0306
0,0306
0,0306
0,0306
0,0306
0.0350
0.0306

OBS
C-v
C-v
C-v
C-v
C-v
C-v
C-v
C-v
C-v
C-v
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V.8 JUSTIFICATION VIS-A-VIS DE L’EFFET P-DELTA

Les effets du 2° ordre (ou effet P- A) peuvent étre négligés dans le cas des batiments si la
condition suivante est satisfaite pour tous les niveaux :

:PKX_AK<01

0
“ Vexh, =

Avec :

Pk: poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au dessus du niveau «k»
V k : effort tranchant d’étage au niveau « k » on le tire I’ETABS ;
A « : déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 » en considérons les
combinaisons sismique (G+Q+E et 0.8G+E) (on la tiré précédemment) ;
H «: hauteur de I’étage « k » ;
Pk =mxg (pour chaque niveau) ;
V= effort tranchant de chaque niveau — obtenu par la méthode précédente (effort tranchant a
la base).

e View— set 3d view

e Draw— draw section cut

Draw Select Assign  Analyze Display
E; Select Object

3
3

.:3‘ Draw Developed Elevation Definition...

> Draw Reference Point

Snap to 3

Tab.5 Résultats obtenus représentée en dessous selon les deux directions XX et YY

o Sens longitudinal (x-x)

Story Pk A x V Kk x Hk O« condition OBS
STORY9 & 2032.31 0.0012 227.38 3.06 | 0.0035 <0,1 Cc-V
STORYS8 | 2186.81 0,0014 395.05 3,06 | 0.0025 <0,1 Cc-Vv
STORY7 | 2211.04 0,0014 531.94 3.06 | 0.0019 <0,1 Cc-V
STORY6 | 2240.90 0,0015 647.73 3.06 | 0.0017 <0,1 Cc-V
STORY5 | 2240.90 0,0017 746.71 3.06 | 0.0016 <0,1 Cc-Vv
STORY4 | 2218.70 0,0016 832.22 3.06 | 0.0014 <0,1 Cc-V
STORY3 | 2304.15 0,0016 909.18 3.06 | 0.0013 <0,1 Cc-Vv
STORY2 | 2304.15 0,0015 974.89 3.06 | 0.0011 <0,1 c-Vv
STORY1  2148.55 0.0013 1021.48 | 3,06 | 0.0009 <0,1 Cc-Vv

RDC 2276.50 0.0009 1057.53 | 3.50 | 0.00055 <0,1 Cc-V

S.SOL 2727.18 0.0001 1161.63 | 3.06 0 <0,1 Cc-Vv
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o Sens transversal (y-y)

Story Pk Ay Vky H « O« condition OBS
STORY9 | 2032.31 0.0014 27429 | 3.06 | 0.0034 <0,1 Cc-V
STORYS8 | 2186.81 0.0014 456.41 | 3,06 | 0.0022 <0,1 Cc-V
STORY7 | 2211.04 0.0015 590.79 | 3.06 | 0.0018 <0,1 Cc-V
STORY6 | 2240.90 0.0014 709.13 | 3.06 | 0.0014 <0,1 Cc-V
STORY5 | 2240.90 0.0015 807.80 | 3.06 | 0.0013 <0,1 Cc-V
STORY4 | 2218.70 0.0013 893.95 | 3.06 0.001 <0,1 Cc-V
STORY3 | 2304.15 0.0012 97441 3.06 | 0.00092 <0,1 Cc-V
STORY2 | 2304.15 0.0011 1041.83 | 3.06 | 0.00085 <0,1 Cc-V
STORY1 | 2148.55 0.0008 1098.47 = 3.06 | 0.00051 <0,1 Cc-V

RDC 2276.50 0.0005 1146.58 | 3.50 | 0.00028 <0,1 Cc-V
S.SOL 2727.18 0.0001 1164.09 3.06 0 <0,1 Cc-V

L’effet du second ordre peut étre négligé dans notre cas car la condition est satisfaite a
tous les niveaux : @ < 0.10

V.9 JUSTIFICATION DE L’EFFORT NORMAL REDUIT

Dans le but d’éviter ou de limiter le risque de rupture fragile sous sollicitations d’ensemble
dues au séisme.
L’effort normal de compression de calcul est limité par la condition suivante

Avec :

v: Effort normal réduit

B.: Section brute de I’élément.

U =
B, fc,g

Ng

fc,g : Résistance caractéristique du béton
N4 : Effort normal de compression max

<03

Nad est tiré d’ETABS = on sélectionne d’abord les poteaux
Display — show table — frame output — frame force — table: Colum force — combinaison

(0.8G+Q) et (G+Q+E).
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| Cotarrer Forces =l
Story | Column | Losd | Loc | P | V2 [ V3 I T [ M2 |
L4 STORY3 | €1 | GOEMAX | 0000 | 38005 | 448 | 1882 2598 | e |
| STORY3 | €1 | GOEMAX | 1500 | 6942 | 448 | .= 2508 | s
[ |ETSToRYS: | ct | GoEMAX | 3000 | 6380 | 448 | 1652 2588 | 4589
i STORYI | €1 | GOEMN | 0000 | M7 e | 8w 282 | M
_STORY3 | €1 | GOEMN | 1500 | sy 2 | MM 2832 | 1208
STORY: | €1 | GOEMN | 3000 | B85 Q% | -ww 2832 | -7
STORY3 | €1 | OSGEMAX | 0000 | 4047 a4 | 22075 2006 | W74
STORY3 | c1 | osGEMAX | 1500 | srer | 44 | 2075 2604 | 891
__STORY3 | 9 [ OSGEMAX | 300 | 44517 43¢ | 15 2804 | wB
STORYS | Cf | OBGEMN | 000 | wve2 403 | Se07 | 28 | A2
STORYY | Gt | GBGEMN | 1% | a0 403 | -MeT 287 | 1130
L _STORYS | €1 | OSGEMN | 300 | 8128 403 | M0 282 | 2N
| SToRY2 | ct | GOoEMAX | 0000 | 74910 | 6% | 183 1510 | 8108
STORYZ | Cf | GOEMAX | 180 | 76060 6% | 1830 1510 | 2755
STORYZ | €1 | GOEMAX | 3880 | 77210 ew | 183 1510 | :
L STORY2 | €1 | GOEMN | 0000 | 147441 | 830 | 2552 A5 | -
‘ _Stomv2 | Ct | GoEMN | 1840 | 148291 8% | 2% 53 | -2
| I j ~e I AAm s | ~ooa ] PP PR o 1 -~ o~ «ave : -
| K1 0 )
1 0K |

Tab.6 Les resultats obtenus pour la vérification de I’effort normale réduit.

éléments Ng Bc Fes v condition obs.
35x35 | C5 694.17 0.12 25000 0.227 <0.30 C-v
40x40 | C5 1150.39 | 0.16 25000 0.288 <0.30 C-Vv
45x45 | C5 1339.97 | 0.20 25000 0.265 <0.30 C-Vv
Conclusion

Toutes les exigences du RPA sont vérifiées, donc nous allons passer au
ferraillage de la Structure.
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Chapitre VI

FERRAILLAGE DES ELEMENTS

VI.1 FERRAILLAGE DES POTEAUX

VI.1.1 Introduction

Le calcul du ferraillage se fera en flexion composée dans les deux sens ( transversal et
longitudinal ), a 'ELU en précédant a des vérifications a I’ELS, sous les combinaisons les
plus défavorables
-AIELU: 135G +1,5.Q.

-AlELS:G+Q.
- A RPA 99 modifié 2003 : 0,8.G + E.
- A RPA 99 modifié 2003: G+ Q t E.

Selon (v-v) : Selon (z-z) :
My

<

T N /

_l_\\(

Mz

Figure. V1.1 Les moments et efforts dans les poteaux en flexion composée dans les deux

Sens

Les calculs se feront en tenant compte des trois types de sollicitations

- Effort normal maximal et le moment correspondant.
- Effort normal minimal et le moment correspondant.
- Moment fléchissant maximal et 1’effort normal correspondant.
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VI.1.2 Recommandations du RPA 99 modifiées 2003
A) - Armature longitudinales

Les armatures longitudinales doivent étre

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

- Le diametre minimal est de 12 mm .

- La longueur minimale de recouvrement est de 40.9 ( Zone IIz).

- La distance entre les barres verticales dans la face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm .
- Pour tenir compte de la réversibilité du séisme, les poteaux doivent étre ferraillés
symétriquement .

1) - Pourcentage minimal

Le pourcentage minimal de I'acier est de ( 0,8% ) de la section du poteau
- Poteau (45%45 ) : Amin = 0,008 . (45x45) = 16,2 cm?,
- Poteau (40%40 ) : Amin = 0,008 . (40x40) = 12,8 cm?,
- Poteau (35%35 ) : Anmin = 0,008 . ( 35x35) = 09,8 cm?.

2) - Pourcentage maximal

Le pourcentage maximal en zone de recouvrement sera de ( 6.%.b.h)

- Poteau ( 45%45 ) : Amax= 0,06 . (45x45) =121,5 cm?.
- Poteau ( 40%x40 ) : Amax = 0,06 . (40%x40) = 96,0 cm?.
- Poteau ( 35%35 ) : Amax = 0,06 . (35%35) = 73,5 cm?.

- Le pourcentage maximal en zone courante sera de ( 4.%.b.h)

- Poteau (45%45 ) : Amax = 0,04 . (45x45) = 81 cm?,
- Poteau ( 40%40 ) : Amax = 0,04 . (40x40 ) = 64 cm?.
- Poteau ( 35%35 ) : Amax = 0,04 . (35%35) = 49 cm?.

B) - Armatures transversales

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a ’aide de la formule suivante
A _p-Vu
st hi.fe
At Armatures transversales.

St : Espacement des armatures transversales tel que

- St < min (10.¢ ; 15 cm ) en zone nodal .

- St < 15.¢1 en zone courante .

Avec( ¢r) : Diametre minimal des armatures longitudinales dans les poteaux.

p : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de rupture par effort tranchant
- p = 2,50 si I’élancement géométrique ( Ag > 5).

. Avec

- p = 3,75 si I’élancement géométrique ( Ag < 5).
V. : Effort tranchant de calcul.
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H: : Hauteur total de la section brute.

f. : Contrainte limite élastique des armatures transversales, ( f, = 400 MPa).
La quantité d’armatures transversales minimale est donnée comme suite
Nous avons

Ag: Elancement géométrique du poteau .

- Si Ag =5 = Anin = 0,3%.bg.S; .

- Si Ag < 3 = Anin = 0,8%.by.5; .

- Si 3 < Ag < 5 = Anin par interpolation entre les valeurs précédentes

Ly : Longueur de flambement du poteau.

Les cadres et les étriers doivent étre fermeés par un crochet a 350° ayant une longueur ( 100t )
minimale.

«a» et «b»représentent les dimensions de la section droite du poteau dans la Direction de
la déformation considérée .

VI.1.3 Les étapes de calcul des armatures en flexion composée a I’'ELU

Chaque poteau est soumis a un effort normal ( N ) de compression ou de traction et a un
moment fléchissant ( M ), ce qui nous conduit a étudier deux cas suivants

a - Section partiellement comprimee (SPC).
b - Section entierement comprimée (SEC).

a - Section partiellement comprimée (SPC)

La section est dite particllement comprimée si I’une des conditions suivantes est vérifiee

Figure. V1.2 Schéma des moments et efforts d'une section partiellement comprimée
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1) - Le centre de pression se trouve a I'extérieur du segment limité par les armatures, I'effort

normal appliqué est un effort de compression ou de traction tel que
M. h
eu=—>--C.
Ny =~ 2
2) - Le centre de pression se trouve a I’intérieur du segment limité par les armatures, 1’effort
normal appliqueé est de compression tel que

M. h
Bu=—4<--cC.
Ny 2

Dans ce cas il faut vérifier la condition suivante
N,,.(d-¢).M; < (0,337 - 0,81.%) b.h2f,. .

Mf = Mu+ Nu(g'C) = Nug

g=-e+ (% - ¢ ) = Si (N) étant un effort de compression.

g=e- (% - ¢ ) = Si (N) étant un effort de traction.

3) - Détermination des armatures

a) - Calcul du moment fictif
Mf = Mu+ Nu(g'C) = Nug
b) - Calcul du moment réduit

My
b.d. fpe'

Mg =
1¥" cas

Si pp<p =0392 = SSA(A’=0).
- Armatures fictives

M
As = A
b.d. og

- Armatures réelles

+ Si (N) ef fort de traction .
— Si(N) effort de compression.

2°Me cas

Si pp = p;=0,392 = SDA (A% 0).
- Armatures en flexion simple

M= py.b.d?f, .

AM = M¢- M.
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_ _ My
L=
B. d. Ost _ & _ ﬂ _
P tel que o= T 115 348 MPa.
(d-¢).os¢

- Armatures en flexion composée
A= Af .

N
A=A + 2.

Ost

Ost

Figure. V1.3 Schéma des contraintes d'une section partiellement comprimée
b- Section entierement comprimeé (SEC)

La section est dite entierement comprimée si les conditions suivantes sont vérifiées

Ob1

/

55115

o'k

Figure. V1.4 Schéma des contraintes d'une section entierement comprimée
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M. h
gu=—<--cC.
Ny 2

- Le centre de pression est situé dans la zone délimitée par les armatures.
- N : Effort de compression .

- La condition suivante est vérifiée

Nu.(d-¢)-Mi> (0,337.h-0,81.c).b.h2. £,

- Détermination des armatures

- 1% cas

Nu.(d-&)-M > (05h-¢).b.hf,,. = SDA.

A_s >0 et As>0.
— _ Mp— (d-0,5R).bhfpe

A. =
S (d-2¢).og
Ny —100. .b.h —
AS —Yu fbc _ AS )
100.0¢

Ag : Armatures comprimées .
As : Armatures tendues.

- 2¢me cas

Nu.(d-¢)-M: < (05h-¢)bhf,,. = SSA.
A_S > 0 etAs - O .

A—:Nu— Y. b.h.100. fpc
S 100 . o5 '
Ny (d-¢)- 100 . My
0397+ LRI
v = :
0,8571 . &

c- section entiérement tendue

e Fi‘;:‘ﬂkﬁ){'if—Q
N, g |
.‘_ = —
-+
>
Fsi=As Je.

il

Figure. V1.5 Schéma d'une section entierement tendue
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_ My

eu—N—u:O
—__Ny.a ca—(h _
Ass—(d_a)_ast.telque. a—(2 C)-eu.
Ny
Asi=—-Ass.

Ost

Fss: Ass. Ot et Fsi = Asi . Ogt.

VI.1.4 Le calcul a I'ELU et le ferraillage adopté pour les poteaux dans les deux sens

Les résultats des efforts internes des poteaux pour chaque combinaison, sont extrais a l'aide
du logiciel ETABS, tant dit que le ferraillage se fait a I'aide du logiciel SOCOTEC.

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant
Tab.1

45 Nmax=-1663,51 | Mcor=-6,440 0,003 0,205 SPC 0 25,53 28,65 4HA20

X 16,20 +
Nmin=492,92 Mecor =1,973 0,004 0,205 SPC 0 06,22 28,65

45 8HA16
Ncor =-191,29 Mmax =51,557 0,270 0,205 SPC 0 06,07 28,65

40 Nmax=-1432,57 | Mcor =6,287 0,004 0,180 SPC 22,73 24,88 4HA20

X +
Nmin=245,63 Mcor =0,556 0,002 0,180 SPC 03,18 12,80 24,88

40 8HA14
Neor =-567,19 Mmax =45,845 0,080 0,180 SPC 11,39 24,88
Nmax=-867,79 Mcor =20,854 0,024 0,155 SPC 14,66 15,14 6HAL6

35 09,80 +
Nmin=62,18 Meor =0,513 0,008 0,155 SPC 00,78 15,14

X 2HA14

3% Ncor =-488,42 Mmax =36,699 0,075 0,155 SPC 09,97 15,14

VI.1.5 Vérification a I'ELU

1) - Détermination des armatures transversales

Les armatures transversales sont disposées dans le plan perpendiculaire a I’axe
longitudinal de la piéce, elles ont un réle principal qui est le maintien des armatures
longitudinales en évitant ainsi leur flambement .
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2) - Diamétre des armatures transversales

Le diamétre des armatures transversales est au moins égal a la valeur normalisée la plus
proche du tiers du diamétre des armatures longitudinales qu’elles maintiennent .

Nous avons

(@7 ) : Le plus grand diametre des armatures longitudinales .

=
0, > %L

Les armatures longitudinales des poteaux seront encadrées par deux cadres en
Un cadre et un losange donc 4HA8 = 2,01 cm?,

@Z’Lax

=0, = 23—0:6,66 soit @, =8 mm.

3) - Espacement des armatures transversales

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a lI'aide de la formule suivante

St : L'espacement des armatures transversales .

A: : Espacement des armatures transversales .

pq . Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant .
Vy : Effort tranchant .

h: : hauteur totale de la section brute .

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

pq = 2,50 Si I'élancement geométrique A, =5.

pq = 3,75 Si I'élancement géométrique A, <5.

La valeur maximale de I’espacement ( St ) des armatures transversales est fixée comme suit

a) - En zone nodale

St < min (10.97" ;15 cm ) =min (10x1,4; 15)
St <min (14 ;15cm) On adoptes : St=10cm .

b) - En zone courante

St < 15. pnin
St <21cm  Onadoptes: St=15cm.

4) - Elancement géométrique du poteau

L’élancement géométrique (Ag) est donné par la relation suivante
__ J12 _
Ag = T = T . lf avec lf = 0,7.'0_

l¢ - Longueur de flambement du poteau .
lo: Longueur libre du poteau .

i : Rayon de giration tel que i = \/% =
| : Moment d'inertie du poteau .
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B : Section transversale du poteau ( B =b.h).
a) - Poteau (45 x 45)

Le sous-sol et le 1* étage
2= x07x306=1648>5= p, =250.

Le red de chaussez

_V1z - _
)IQ—EXO,7X350—18,80>5:> Pa =2,50.

b) - Poteau (40 x 40)

Le 26me ; 36me gt 46me tage
/’IQZ%_ZXO,7><306:18,55>5:> Py =250
C) - Poteau (35 % 35)

Le 5¢me ; geéme ; 7éme . géme ot géme gtage
zg:%xo,7x306:21,20>5:> Py =250

Remarque

A 030,

L’élancement géométrique (Ag) et supérieure a Cinque donc p, = 2,50 et — =
t

5) - Vérification des armatures transversales

a) - Poteau (45 x 45)

Le S-Sol ; RDC ; 1* etage

- Zone nodale (St=10cm)

ATV = 0,3.9%.S.b = 0,003 x 10 x 45 = 1,35 cm?,

APn =135 cm? < AZOPH€ =201 cm?. = Condition vérifiée .
- Zone courante (St=15cm)

AT = 0,3.%.5.b = 0,003 x 15 X 45 = 2,025 cm?.

Amin = 2,025 cm? < A%°P*¢ =201 cm2. = Condition vérifiée .
2) - Poteau (40 x 40)

Le 2¢me : 36Me gt 46Me gtage

A" =0,3.%.S.b = 0,003 x 10 x 40 = 1,20 cm?.

- Zone nodale (St=10cm)

ATm =120 cm? < AZ°P*€ =201 cm?. = Condition vérifiée .

- Zone courante (St=15cm)

ATV = 0,3.9%.S.b = 0,003 x 15 x 40 = 1,80 cm?,

AT =180 cm? < A%°P*¢ =201 cm?. = Condition vérifiée .
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3) - Poteau (35 x 35)

Le 5éme . 6éme . 7éme . 8éme et 9éme étage
- Zone nodale (St=10cm)

AT =0,3.%.S.b = 0,003 x 10 x 35 = 1,05 cm?.

Ain = 1,05 cm? < A%°P*¢ =2 01 cm2 = Condition vérifiée .
- Zone courante (St=15¢cm)

AT =0,3.%.S.b = 0,003 x 15 x 35 = 1,575 cm?.

AT = 1575 cm? < A?d"ptée = 2,01 cm? = Condition vérifiée .
6) - Détermination de la zone nodale

Nous avons au niveau des poteaux la zone nodale est déterminée par
— h

H:max(f;bl;hl;GO)cm.

h. : La hauteur entre nus des poutres .

b1; hy : Les dimensions du poteau .
Onaura: H=60cm.

L.l

Foteau
T

|

Foutre

-
]

Figure. V1.6 Schéma délimitant la zone nodale
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7) - Vérification des contraintes tangentielles

La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison
sismique doit étre inférieure ou égale a la valeur limite suivante :

Tb:}%sr_b:pd.fczg telque:  pg =0,075 sid, =5.
pa=0040 sil, <5.

T, = 0,075 x 25 =1,875 MPa .

a) - Poteau (45 x 45)

40,46 x 103
7, =——— = 0,20 MPa
b ™ 450 x430 '

T = 0,20 MPa < 7, = 1,875 MPa. = Condition Vérifiée .
b) - Poteau (40 x 40)

36,54 x 103
T, =—=0,24 MPa.
b ™ 400 x 380 '

7, = 0,24 MPa < 7, = 1,875 MPa. = Condition Vérifiée .
c) - Poteau (35 x 35)

20,47 x 103

Tp = = 0,17 MPa.
350 X 330

7, =0,17 <7, =1,875 MPa. = Condition verifiée .
VI.1.6 Vérification a I'ELS

L a vérification d'une section en béton armé a I'ELS consiste a déterminé les
contraintes dans le béton ( g3, ) et dans les aciers ( ag; ), et a démontré que ces contraintes
sont au plus égales ou admissibles a (7, ) et (o5 ) .

Ope < 0pc =15 MPa.
Og < Og = 348 MPa.
Nous avons aussi

. M h . . -y
Si es= N—S < < — Section entierement comprimée.
N
. Mg h . . .
Si &= ~ > - Section partiellement comprimée.
N

- Ms: Le moment de flexion a I'ELS .
- Ns: L'effort normal a I'ELS .
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Les résultats sont résumés dans le tableau suivant

Tab.2

-1203,02 | -4,694 0,003 0,075 | SEC | 06,25

82,27 | 3345 | 0040 | 0,075 | SEC | 0,63 Verifice

15
29585 | 20,70 | 0,069 | 0075 | SEC | 0,10
1034,77 | -4537 | 0,004 | 006 | SEC | 541
-87.60 7.917 009 | 0,060 | SEC | 0,09 5 Veérifiee

89337 | 21515 | 0,020 | 0060 | SEC 3
62689 | 14,698 | 0023 | 0058 | SEC | 213
918 | -12,858 | 140 | 0,058 | SEC | 001 Veérifice

-18,87 -22,402 1,18 0,058 | SEC 0,03 o
VI.1.7 Ferraillage
Poteau (45 x 45)
4T20
\\ |
cad T8 L=175
L
~ cad T8 L=135
4 I~ 8T16

Figure. V1.7 Vue en plan du ferraillage des armatures du poteau (45 x 45)
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Poteau (40 x 40)

AT20

\,\ |

cad T8 L=155

o
~t cad T8 L=115

N} . 8T14

40
/f -fj

Figure. V1.8 Vue en plan du ferraillage des armatures du poteau (40 x 40)

Poteau (35 x 35)

6116

o
N cad T8 =135

5
- cad T8 =105

S 2114

Figure. V1.9 Vue en plan du ferraillage des armatures du poteau ( 35 x 35)
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V1.2 FERRAILLAGE DES POUTRES

VI.2.1 Introduction

Les poutres sont des éléments non exposes aux intempéries et sollicitées par des moments de
flexion et des efforts tranchants, donc le calcul se fera en flexion simple avec les sollicitations
les plus défavorables en considérant la fissuration comme étant peu nuisible.

Elles seront ferraillées en flexion simple sous la combinaison la plus défavorable ci-dessous,
puis on effectuera les Vérifications a I’ELS.

e 135G +1.5Q
e G+QtE
e 08GtE

VI.2.2 Recommandations du RPA99 version 2003
V1.2.2.1 Armatures longitudinales

o Le pourcentage total minimum
Anin = 0.5% (b x h) en toute section.

- Poutre principales (30 x 40) : A, = 0,005 X 30 X 40 = 6 cm?
- Poutre secondaire (30 X 35) : Apin = 0,005 X 30 X 35 = 5.25 cm?

o Le pourcentage total maximum

A hax = 4%( b x h) en zone courante.
Ahax = 6%( b x h) en zone de recouvrement.

= Poutre principales (30x40)

Apax = 0,04 X 30 x 40 = 48 cm? (en zone courante).
Apax = 0,06 X 30 X 40 = 72 cm? (en zone de recouvrement).

= Poutre secondaire (30 x 35)
Apax = 0,04 x 30 X 35 = 42 cm? ,(en zone courante).
Apax = 0,06 x 30 X 35 = 63 cm? (en zone de recouvrement).
La longueur minimale de recouvrement est de 40 ® en zone lla.

L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieur dans les poteaux de rive et d’angle
doit étre effectué avec des crochets a 90°.
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VI1.2.2.2 Armatures transversales

o Les quantités minimale des armatures transversales est de :
A, = 0,003 S;b
o L’espacement maximum entre les armatures transversales est de :

h
St = min (Z ,120 ) en zone nodale.
h
S¢ £ > en zone de recouvrement.

Avec :

@ : Le plus petit diametre utilisé pour les armatures transversales ;
Les premiéres armatures transversales doivent étre disposée a 5cm au plus du
nu de I’appui ou de I’encastrement.

VI.2.3 Etapes de calcul de ferraillage
1) Calcul du moment réduit « u »

M
H=bazf,
2) Calcul du moment réduit limite « p;»

Le moment réduit limite p, est égale a 0.392 pour les combinaisons aux états limites
et pour les combinaisons accidentelles du RPA.

3) On compare les deux moments réduits « u » et « p; »

ler cas u < p; => section est simplement armée.
Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires A;. = 0

~ : |,
S 1 =
b
Figure.VI1.10 Disposition des armatures tendus S.S.A.
a M
B.d.og
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2éme cas u > u, =>Section doublement armée (SDA)

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

F 3 F 3
Asc (1 Asc
My h - =M, +AM
(' Ast v ( Astl (' Ast2
=t
o+
b

Figure.V1.11 Disposition des armatures SDA.

A : Section d'armature tendues.
A : section d'armature comprimées.

Ay = Ay + Ay, =—B  AM F—
st st TSz g doog  (d —c)og €7 (d - ¢
0.85fc,g
Avec: fi. = ;Y =15 => f,c =14.2Mpa
0

f 400
Ogt = —s , ¥Ys =115 = Ot = 115~ 348 Mpa
Remarque

On unifie le méme ferraillage pour les poutres principales et secondaires pour tout les nivaux.

Poutre principales (30x40)

Tab.3 Ferraillage des poutres principales.

Mu u Obs. 3 Ast Asc. | A min | A adopté ferraillage
Travée 37.625 | 0.061 | SSA | 0.968 | 2.98 0 6 6.03 3HAL16
appuis | -94.392 |0.1546 | SSA | 0.938 | 7.71 0 6 6.88 | 3HA14+2HA12

Les poutres principales seront ferraillées comme suit :

> En travée
Lit inferieur : 3HA16filantes.
Lit supérieur : 3HA16filantes.

» Aux appuis
Lit inferieur : 3HA14filantes + 2HA12 chapeaux.
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Lit supérieur : 3HAl4filantes + 2HA12 chapeaux.

Tab.4 Ferraillage des poutres secondaires.

= Poutre secondaire (30x35)

Mu u obs. R Ast Asc. Amin | Aadopté ferraillage
Travée 23491 | 0.05 | SSA | 0.974| 213 0 5.25 | 6.03 3HA16
appuis | -63.904 |0.138 | SSA | 0.925| 6.11 0 525 | 6.88 | 3HAl4+2HA12

Les poutres secondaires seront ferraillées comme suit :

> En travée

Lit inferieur : 3HAL6filantes.
Lit supérieur : 3HA16filantes.

» Aux ap

Lit inferieur : 3HA14filantes + 2HA12 chapeaux.
Lit supérieur : 3HA14filantes + 2HA12 chapeaux.

puis

VI.2.4 Vérifications a ’'ELU

o Vérification de la condition de non fragilité

f
Apin = 0,23b.d =22
fe
f
Ag > A, = 0,23b.d 22

fe

Poutres principales de (30x40)

f
Apin = 0,23b.d—=2 =

Poutres secondaires de (30x35)

f
Apin = 0,23b.d—=2 =

2.1
— 2
0.23 x30x 37.5x% 200 1.36 cm

0.23 x 30 x 32.5 21 1.18 cm?
. X X DX —=1.
400 cm

Toutes les sections d’acier adoptées pour les différentes poutres sont supérieures aux sections
minimales trouvées par la condition de non fragilité =» La condition est vérifiée.

o Justification sous sollicitation d’effort tranchant (BAEL91/Art A.5.1)
La contrainte tangentielle utilisée pour le calcul relatif de 1’effort tranchant est définie par la
relation :

Ty =

max
Vu

b.d’

Avec
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e Pour les poutres principales

vinax 82,61 x 107

W= T 300x375 - 73Mpa
e Pour les poutres secondaires
ymax 2859 x 103
Ty = = 0.29Mpa

~b.d _ 300 x325

o Vérification de la contrainte tangentielle du béton (BAEL91.art A.5.1.21)

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

T, = min{o'ZfC28 ; 5MPa} = 3.33 MPa

Yo
Poutres principales 1, = 0.73 Mpa < 3.33 Mpa.......... Condition vérifiée.
Poutres secondaires t,, = 0.29 Mpa < 3.33 Mpa ......... Condition vérifiée.

o Influence de I’effort tranchant aux appuis

- Influence de I’effort tranchant sur les armatures (BAEL91.art A.5.1.32)

u

Lorsque, au droit d’un appui : V, — 094 >0
On doit prolonger au-dela de I’appareil d’appui une section d’armature pour équilibrer un
M
moment égal a: 1, — ﬁ
D'ou A, zg(vu _M, j
f, 0,9d

e Poutres principales

82.61 37.625 28.87 <0
' 0.9 x0.375 '

e Poutres secondaires

28.59 23491 _ 51.72 < 0
' 0.9 x 0.325 '

=» Les armatures supplémentaires ne sont pas necessaires.
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- Influence sur le béton (BAEL91 modifies 99 Art A.5.1, 313)
09XdXbXfg
”

ce e e e .. (BAEL91. art A. 5.1.32)

Vy < Vy =040 x

e Poutres principales

0.9 x 0.375 x 0.3 x 25 x 103

=>» Condition vérifiée.

e Poutres secondaires

0.9 x 0.325 x 0.3 x 25 x 103

V, = 28.59 kn <V, = 0.40 x — = 585 kn

=>» Condition vérifiée.

o Vérification de I’adhérence et de I’entrainement des barres

La valeur limite de la contrainte d’adhérence pour I’encrage des armatures

T, = W.fL =1.5x2.1=3.15MPa Avec : y=1.5 pour I’acier H.A
La contrainte d’adhérence au niveau de I’appui le plus sollicité doit étre :
ymax
Tse = W
Avec : Tge © Etant la contrainte d’adhérence d’entrainement.

Y. U; : Somme des périmetres utiles des barres.

YU=nxXmtXx0Q

e Poutres principales

Nous avons choisit la section minimale des armatures longitudinales pour avoir le cas le
plus défavorable soit : 3HAL16 ==>} U; = 3 X 3.14 X 16 = 150.72 mm

ymex 82.61 x 1000

- - — 1.624 M
'se = 09d% U, ~ 0.9 x 375 x 150.72 pa

= Condition vérifiée.

e Poutres secondaires

Nous avons: 3HA14 ==> 3 U; = 3 X 3.14 X 14 = 131.88 mm

_ymer 2859 x 1000
'se = 09dY U, 09 x 325 x 131.88

= 0.741 Mpa

= Condition vérifiée.

Page_175



Chapitre VI FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

o Calcul de la longueur de scellement droit des barres

Elle correspond a la longueur d’acier, adhérent au béton, nécessaire pour que ’effort de
traction ou de compression demandé a la barre puisse étre mobilise.

LS Avec T, =0.6yf,,, =2.835 MPa
4x T,

1.6 X 400
Pour les ®16: ls = m = 56.44 cm

1.4 x 400
Pourles ®14 : ls = m =49.38cm

1.2 x 400
Pourles ®12 : ls = m =4233cm

Pour I’ancrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la partie
ancrée mesurée hors crochet « I » est au moins égale a « 0.4 Is » :

e Pour HA12:1c=0.41s=0.4 x 42.33 = 16.92cm
e Pour HA14:1.=0.41s=0.4 x 49.38 = 19.75cm.
e Pour HA16:1.=0.41s=0.4 x 56.44 = 22.57cm.

o Calcul des armatures transversales

Selon le BAEL91, le diamétre des armatures transversales doit vérifier :

@, < mi (h @ b)
e CTAET

@, : Etant le plus petit diamétre des armatures.

» Poutres principales

_ (400 300 .
®; < min (E' 14'W> = 1142 mm ==> Soit ®; = 8 mm

On choisira 1cadre + 1étrier soit A= 4HAS8 = 2.01 cm?

» Poutres secondaires

350 300

O, < min (e 14 2
t‘mm(35 10

) = 10mm ==> Soit ®; = 8 mm

On choisira 1cadre + 1étrier soit A= 4HAS8 = 2.01 cm?
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o Calcul des espacements

Selon le RPA2003(Art7.5.2.2)

e Zone nodale
h
St < min (Z , 12(1)])

= Poutres principales (30 x 40)
Soit: St=10cm
= Poutres secondaires :(30 x 35)
St=8.75cm  Onprend Si=10 cm Pour faciliter la mise en ceuvre.
e Zone courante
St < h
t=2
= Poutres principales (30 x 40)
St < 20cm => Soit: S’y = 15cm
= Poutres secondaires (25 x 35)
St £17.5cm => Soit: S’y = 15cm

Selon le BAEL91 (Art A.5.1,22)
S¢ < min(0.9d, 40cm)

= Poutres principales (30 x 40)

St £33.75cm

= Poutres secondaires (30 x 35)
St £29.25cm Soit: St = 15cm

o Délimitation de la zone nodale

L=2xh Avec  h:Hauteur de la poutre
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= Poutres principales
L =2x40=80cm

= Poutres secondaires (30 x 35)
L=2x35=70cm

o Armatures transversales minimales

La quantité d’armatures minimales est :
Zone courante

AMIm = 0,003Sb = 0.003 X 15 X 30 = 1.35 cm?

A;=2.01cm? > AP =135cm? ...... . ces e v evs eoe e e ... COndlition verifiée.
Zone nodale

AM™ = 0.003S:b = 0.003 x 10 x 30 = 0.9 cm?

Ay =2.01cm? > AP" = 0.9 cm? ...... ... ces cee e ett e e evs eor o .. CoOndition verifiée

NB : Le premier cadre d’armatures transversales sera disposé a Scm du nu de 1’appui.

VI1.1.5.Vérifications a ’ELS

o Etat limite d’ouverture des fissures

La fissuration dans le cas des poutres étant considérée peu nuisible, alors cette vérification
n’est pas nécessaire.

o Etat limite de compression du béton

La contrainte de compression du béton ne doit pas dépasser la contrainte admissible :

(¢
Obe = K—Sl < 0.6f.55 = 6, = 15 Mpa

MS
Avec: s = m
A: armatures adoptées a LELU;
os: Contrainte de traction des aciers ;
Ky et B sont tirés des tableaux en fonction de p, .
100 x Ag
Oncalcul:  p, = oxd
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Tab.5 Résumé des résultats.

M7 As P1 S K1 Os Obc Gp. | obs.

appuis | -55.92 | 10.65 | 0.95 | 0.863 | 21.50 | 162.25 | 7.55 15 OK

(30x40) | travées | 27.5 | 6.03 | 0.536 | 0.890 | 30.45 | 136.64 | 4.49 15 OK

appuis | -24.12 | 8.01 | 0.82 | 0.870 | 23.46 | 106.5 | 4.44 15 OK

(30x35) | travées | 17.10 | 6.03 | 0.62 | 0.883 | 27.73 | 98.82 | 3.56 15 OK

o Vérification de la fleche

Les valeurs des différentes fleches sur I’ensemble des travées sont obtenues a 1’aide du
logiciel ETABS.

= Sens X-X

_ 400
500 500

La fléche admissible : f = =0.8cm

Deflections
Deflection [Down +)]

| End Jtz 14 JEnd JU 18 e ]
at 2.000

(" Abzolute {" Relative to Beam Minimum & Felative to Beam Endz € Relative to Stony Minimunm

Dans notre cas la fléche est donnée par L’ETABS : f=5.82 x 10 cm
f =0.000058 < f = 0.8cm
=» Condition vérifiée.

= Sensy-y

_ L 340
La fleche admissible : f = T00 500 - 0.68 cm

Deflections

Deflection [Down +]
| End Jt: 22 JEnd JU 23 ey

at 1.700

" Abzolute " Relative to Beam Minimum & Relative to Beam Endz ¢ Relative to Story Minimum

Dans notre cas la fléche est donnée par L’ETABS : f=3.091 x 10 cm
f =0.0000030 < f = 0.68cm

=» Condition vérifiée.
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o Disposition des armatures

Lors de la détermination de la longueur des chapeaux, il y’a lieu d’observer les
recommandations qui stipulent que la longueur des chapeaux a partir des nus d’appuis doit
étre au moins égale a:

% de la plus grande portée des deux travées encadrant 1’appui considéré s’il s’agit d’un
appui n’appartenant pas a une travée de rive.

i de la plus grande portée des deux travées encadrant I’appui considéré s’il s’agit d’un
appui intermédiaire voisin d’un appui de rive.

La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est
prolongée jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont arrétées a une distance des

. ‘ 1 .
appuis au plus égale a m de la portée.

% Plan de ferraillage des poutres principales et secondaires

1. Poutre principale

2x3T14 +2X2T12 2x3T16
1 T ]
cad T8
r—
Aux appuis En travee
2. Poutre secondaire
2x3T14 + 2X2T12 2x3T16
i 8 . % .
| | | cad T8
2 . 3 s_ls) e
I —
Aux appuis En travée
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V1.3 FERRAILLAGE DES VOILES

VI.3 .1 Introduction

Le voile est un élément structural de contreventement soumis a des forces verticales
(charges et surcharges) et a des forces horizontales dues au seisme.
Donc le ferraillage des voiles consiste & déterminer les armatures en flexion composée
Sous I’action des sollicitations verticales dues aux charges permanentes (G) et aux surcharges
d’exploitations (Q), ainsi sous I’action des sollicitations horizontales dues aux séismes (E).
Le voile est sollicité par :
v" Moment fléchissant et effort tranchant provoqués par I’action du séisme.
v’ Effort normal due a la combinaison des charges permanentes, et d’exploitations ainsi
que la Charge sismique.
Le calcul se fera en flexion composeée et au cisaillement.
Pour faire face a ces sollicitations, on va prévoir trois types d’armatures
- Armatures verticales .
- Armatures horizontales .
- Armatures transversales .

Armatures verticales

- La disposition du ferraillage vertical se fera de telle sorte qu’il reprendra les contraintes de
flexion composée en tenant compte des prescriptions imposées par le
(RPA 99/ version 2003 )

- L’effort de traction engendré dans une partie du voile doit étre repris en totalité par les
armatures dont le pourcentage minimal est de ( 0,20 % ) de la section horizontale du béton
tendu .

- Les barres verticales des zones extrémes devraient étre ligaturées avec des cadres
horizontaux dont I’espacement ne doit pas €tre supérieur a 1’épaisseur du voile .

- Si des efforts importants de compression agissent sur I’extrémité, les barres verticales
doivent respecter les conditions imposées aux poteaux .

- Les barres verticales du dernier niveau doivent étre munies de crochets a la partie
supérieure, toutes les autres barres n’ont pas de crochets (jonction par recouvrement) .

- A chaque extrémité du voile I’espacement des barres doit étre réduit de moitié sur (1/10) de
la largueur du voile, cet espacement doit étre au plus égala (15cm) .

Armatures horizontales
- Les aciers horizontaux seront disposés perpendiculairement aux faces du voile .
- Elles doivent étre munies de crochets a ( 90° ) ayant une longueur de ( 10.0) .

- Dans le cas ou il existe des talons de rigidité, les barres horizontales devront étre ancrées
sans crochets si les dimensions des talons permettent la réalisation d'un ancrage droit .
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Armatures transversales

- Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends; Elles retiennent les
deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le role est
d’empécher le flambement des aciers verticaux sous 1’action de la compression d’apres
(IArt 7.7.4.3 du RPA 2003 ) .

- Les deux nappes d’armatures verticales doivent étre reliées au moins par Quatre épingles au
metre carré .

Dans le bute de faciliter la réalisation et alléger les calculs, on va décomposer le
batiment en zones

1)-Zonel

S-Soul et RDC et 1* étage .

2) - Zone 2

2¢me 3eme ot 4éMe tages |

3) - Zone 3

Géme @géme 7éme géme ot géme dtages
Combinaison d’action

Les combinaisons d’actions sismiques et d’actions dues aux charges verticales a
prendre sont données ci-dessous

1,35G + 1,5 Q

Selon le BAEL 91 { G+0Q
G+Q +E

Selon le RPA 2003 { 080G 1 E

VI.3 .2 Ferraillage des voiles

La méthode utilisée est la méthode de la RDM qui se fait pour une bande de largeur (d) .

1. Expose de la méthode

La méthode consiste a déterminer le diagramme des contraintes a partir des sollicitations les plus
défavorables (N ) et (M) en utilisant les formules suivantes

_N My
Omax _E 7
_N MV
Omin =57

Avec

B : section du béton .

| : moment d’inertie du trumeau .
Vet V' bras de levier V=V
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Dans ce cas le diagramme des contraintes sera relevé directement du fichier résultat.
Le découpage de diagramme des contraintes en bandes de largeur (d) donnée par

a) - Calcul de la longueur comprimée

dSmin(%;g.Lc).
Avec

he : hauteur entre nus de planchers du voile considéré
L. : la longueur de la zone comprimée

Lc — Omax

Omaxt Tmin

b) - Calcul de la longueur tendue

L ¢ : longueur tendue Li=L-L¢

Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des diagrammes des
contraintes obtenues, trois cas peuvent se présenter :

1) - Section entierement comprimée ( SEC) .

2) - Section partiellement comprimée ( SPC) .

3) - Section entierement tendue ( SET ) .

1) - Section entiérement comprimeée

(o) + O
Ni :male.d.e
G, + G,

N. -d-e

i+1 2
Avec : « e » epaisseur du voile . d d d

2) - Section partiellement comprimée

_Swmn +0,

N, 5 -d-e
® d d

NM:ﬁ d-e
2

3) - Section entierement tendue d

N, = OmtO g o
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2 Détermination des armatures
A) - Armatures verticales

1) - Section entierement comprimée

_Ni+B-f028

G52

A

\

B : section du voile .
o, : Contrainte de ’acier a ( 0,2 % ) = 348 MPa .

2) - Section partiellement comprimée

Os10
G4, - Contrainte de I’acier a ( 0,2 % ) = 348 MPa .

3) - Section entiérement tendue

o,, : Contrainte de I’acier a (1 % ) = 348 MPa.
B) - Armatures minimales

Dans le cas de

- La compression simple (Art. A.8.1, 2 BAEL91)

- A, =4 cm? Par métre de parement mesuré perpendiculaire & ces armatures .

- 0.2 %< A—g'” <05% avec B :section du béton comprimée .

- La traction simple

B.f
A > ft” (Art A42.1/BAEL91).

B : section du béton tendue .
Le pourcentage minimum des armatures verticales de la zone tendue doit rester au moins
égale a (0,2 % ) de la section horizontal du béton tendu .

Exigences du RPA99 (version 2003)

e

Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales, est donné comme
suit
- Ah=0,15% B  Globalement dans la section du voile .
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- Ahn=>0,15%B En zone courantes .
C) - Armatures horizontales

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a ( 135° ) ayant une longueur
de 10® et disposé de manicre a servir de cadre aux armatures verticales .
D'aprés le BAEL 91

A
An==>.
T

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 dont le
role est d’empécher le flambement des aciers verticaux sous I’action de la compression
d’aprés article ( 7.7.4.3 du RPA 2003) .

Les deux nappes d’armatures verticales doivent étre reliées au moins par Quartes épingle au
metre carré .

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 :

A, 11"
fe
Avec : T=141LV,

V. : Effort tranchant calculée au niveau considéré .

Cette quantité doit s’ajouter a la section d’aciers tendus nécessaire pour équilibrer les efforts
de traction dus au moment de renversement .

F) - Armatures pour les potelets

Il faut prévoir a chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales,
dont la section de celle-ci est supérieures ou égales a ( >4HA10), ligaturé avec des cadres
horizontaux dont I'espacements ne doit pas étre supérieure a I'épaisseur du voile .

G) - Disposition constructive
1) - Espacements

D’apres 1’art ( 7.7.4.3 du RPA99 ) version 2003, I’espacement des barres horizontales
et verticales doit étre inférieur a la plus petite des deux valeurs suivantes
St<min(1,5.e;30cm).
Avec

e : Epaisseur du voile .

A chaque extrémité du voile I’espacement des barres doit étre réduit de moitié sur ( 1/10 ) de
la longueur du voile, cet espacement d’extrémité doit étre au plus égale a (15cm) .
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2) - Longueur de recouvrement

Elles doivent étre égales a
v' 400 pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des
efforts est possible .
v’ 20® pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes
les combinaisons possibles de charges .

Le long des joints de reprise de coulage I'effort tranchant doit étre repris par les aciers de
coutures .

H) - Diamétre minimal

Le diameétre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser
(1/10) de I’épaisseur du voile . -

(Z)max - E

= 4HA10

L/10 L/10
[ L [
[« >

Figure. V1.12 Schéma explicatif pour le diametre des barres

VI.3 .3 Vérification a L’ELS

Pour cet état, on considéres : Ns=G + Q.
N

~ B+15-A
G, = 0.6-f_,=15MPa

Ns : Effort normal appliqué .

B : Section du béton .

A : Section d’armatures adoptée .

oy <o,

1 Vérification de la contrainte de cisaillement

v' D’apres le RPA99 (version 2003)
T, < 7,=0.2-F
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Vv

b,-d

V=1,4 X Vy calculer .

bo : Epaisseur du linteau ou du voile .
d : Hauteur utile (d =0.9h) .

h : Hauteur totale de la section brute .

v' D’apres le BAEL 91 Il faut vérifier que
T, =<

Ty

Al

u

VU
T, =
b-

T, - Contrainte de cisaillement .

T, = min ( 0,15.% ; 4 MPa ) Pour la fissuration préjudiciable .
b

VI.3.4 La disposition des voiles

Figure. VV1.13 Disposition des voiles a partir du I'logiciel ETABS
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VI.3.5 Ferraillage et les différentes vérification des voiles

Tout le ferraillages des voiles et les différentes vérifications sont résumés dans les tableaux
suivants

VI.3.5.1 Voile longitudinal
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Tab.6 VL1

L (m) 2,95 3,00 3,05
e (m) 0,2 0,2 0,2
B (m) 0,68 0,68 0,68
omax [KN/m?] 2737,4 21141 3183,03
omin [KN/m?] -5853,86 -4833,59 -3902,81
Nature de la section SPC SPC SPC
Vu (KN) 981,36 762,52 534,97
Lt(m) 2,32 2,37 1,87
Lc(m) 1,08 1,03 1,53
d (m) 1,158 1,183 0,936
61 [KN/m?] 2926,930 2416,795 1951,405
N (KN) N1 1017,11 857,51 548,16
N2 339,037 285,837 182,718
Av (cm?) Avi 25,43 21,44 13,70
Av? 8,48 7,15 4,57
Avj (cm?) 37,78 29,36 20,60
A (cm?) Al=Au+Ai/4 34,87 28,78 18,85
A2=AvtAvil4 17,92 14,49 9,72
Anmin (cm?) 12,16 12,42 9,83
Ay adopté Bondel 36,18 30,78 20,36
(cm?) Bonde 2 20,1 15,38 11,12
Bondel 2 X 9HA16 2 X 10HA14 2 X 9HA12
Choix des
barres Bonde 2 2 X 5HA16 2 X5HA14 2 X 5HA12
St (cm) Bondel 10 cm 10 cm 10 cm
Bonde 2 10 cm 10 cm 10 cm
Armin=0,0015xB(cm?)/bande 6,95 7,10 6,00
An /nappe (cm?) 9,05 7,70 5,09
Choix des barres/nappe 6HA14 THA12 7THA10
(cm?)
esp =20cm (A=9,23 cm?) (A=7,92 cm?) (A=5,49
cm?)
Armature transversal 4 Epingles HA8/m?
contrainte tu(MPa) 1,604 < 3,26 1,246 < 3,26 | 0,874< 3,26
w(MPa) 2,245 < 5 1,744 <5 1,224 <5
ELS Ns (KN) 5297,25 4650,86 3158,86
ob(MPa) 6,93 < 15 6,21 <15 4,34 < 15
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Tab.7 VL2

L (m) 1,98 2,00 2,02
e (m) 0,2 0,2 0,2
B (m) 0,44 0,44 0,44
omax [KN/m?] 456,14 15,39 1507,19
omin [KN/m?] -4106,02 -3600,59 -3054,04
Nature de la section SPC SPC SPC
Vu (KN) 129,78 119,82 94,65
Lt«(m) 1,98 2,19 1,47
Lc(m) 0,22 0,01 0,73
d (m) 0,990 1,095 0,737
61 [KN/m?] 2053,010 1800,295 1527,020
N (KN) N1 609,76 591,57 337,40
N2 203,252 197,190 112,468
Ay (cm?) Avi 15,24 14,79 8,44
Av2 5,08 4,93 2,81
Avj (cm?) 5,00 4,61 3,64
A (cm?) Al=Au+Aiil4 16,49 15,94 9,35
A2=Av+Avil4 6,33 6,08 3,72
Anmin (cm?) 10,40 11,50 7,73
Av adopté (sz) Bondel 20,1 18,46 13,56
Bonde 2 8,04 16,16 4,52
Choix des Bondel 2 X 5HA16 | 2 X 6HA14 | 2 X 6HAL2
barres
Bonde 2 2 X 2HA16 | 2 X 2HA14 | 2 X 2HAIL2
St (cm) Bondel 10 cm 10 cm 10 cm
Bonde 2 10 cm 10 cm 10 cm
Anmin= 0,0015xB (cm?)/bande 5,94 6,57 6,00
AH /nappe (cm?) 5,03 4,62 3,39
Choix des barres/nappe (cm?) | 4HA14/nappe | 5SHA12/nappe | 5SHA10/nappe
esp =20cm (A=6,15cm?) | (A=5,65cm?) | (A=3,92cm?)
Armature transversal 4 Epingles HA8/m?
contrainte w(MPa) 0,328<3,26 | 0,303<3,26 | 0,239 < 3,26
w(MPa) 0,459 <5 0,424 <5 0,3356<5
ELS Ns (KN) 915,42 800,6 543,49
ob(MPa) 1,90 < 15 1,63 <15 1,16 < 15
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Tab.8 VL3
L (m) 1,1 11 11
e (m) 0,2 0,2 0,2
B (m) 0,22 0,22 0,22
omax [KN/m?] 2111,78 2009,28 1703,51
omin [KN/m?] -4759,15 -4387,49 -4133,11
Nature de la section SPC SPC SPC
Vu (KN) 46,54 42,71 36,76
Lt(m) 0,76 0,75 0,78
Lc(m) 0,34 0,35 0,32
d (m) 0,381 0,377 0,389
61 [KN/m?] 2379,575 2193,745 2066,555
N (KN) N1 271,96 248,27 241,46
N2 90,652 82,757 80,487
Av (cm?) Avi 6,80 6,21 6,04
Av2 2,27 2,07 2,01
Avj (cm?) 1,79 1,64 1,42
A (cm?) Al=An+Ail4 7,25 6,62 6,39
A2=Av+Ail4 2,71 2,48 2,37
Anmin (cm?) 4,00 3,96 4,09
Av adopté Bondel 8,04 9,24 6,78
(cm?) Bonde 2 4,02 3,08 4,52
Bondel 2 X 2HAL16 | 2 X 3HAl4 | 2 X 3HA12
Choix des
barres Bonde 2 2 X 1HA16 | 2 X 1HA14 | 2 X 2HA12
St (cm) Bondel 10 cm 10 cm 10 cm
Bonde 2 20cm 20cm 20cm
Anmin= 0,0015xB 2,29 2,26 6,00
(cm?)/bande
An /nappe (cm?) 2,01 2,31 1,70
Choix des bazrres/nappe 2HA14/nappe | 3HA12/nappe | 3HA10/nappe
cm
espf :20)cm (A=3,08cm?) | (A=3,39cm?) | (A=2,35cm?)
Armature transversal 4 Epingles HA8/m?
contrainte wu(MPa) 0,235<3,26 | 0,216<3,26 | 0,186 < 3,26
w(MPa) 0,329<5 0,302 <5 0,260 <5
ELS Ns (kN) 423,19 355,26 234,57
ob(MPa) 1,78 <15 1,49 <15 0,99< 15
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Tab.9 VL4

L (m) 0,88 0,90 0,93
e (m) 0,2 0,2 0,2
B (m) 0,22 0,22 0,22
omax [KN/m?] 1151,17 2187,25 2988
omin [KN/m?] -4524,46 -4531,1 -4738,81
Nature de la section SPC SPC SPC
Vu (KN) 40,33 45,27 44,81
Li(m) 0,88 0,74 0,67
Lc(m) 0,22 0,36 0,43
d (m) 0,438 0,371 0,337
o1 [KN/mZ?] 2262,230 2265,550 2369,405
N (KN) N1 297,56 252,11 239,77
N2 99,186 84,038 79,923
Av (cm?) Avi 7,44 6,30 5,99
Avz 2,48 2,10 2,00
Ayj (cm?) 1,55 1,74 1,73
A (cm?) Al=Ant+Ail4 7,83 6,74 6,43
A2=Av+Avil4 2,87 2,54 2,43
Anmin (cm?) 4,60 3,89 3,54
Av adopté Bondel 8,04 13,86 6,78
(cm?) Bonde 2 4,02 3,08 4,52
Choix des Bondel 2 X 2HA16 | 2 X 3HA14 | 2 X 3HA12
barres
Bonde 2 2 X 1HA16 | 2 X 1HA14 | 2 X 2HA12
St (cm) Bondel 10 cm 10 cm 10 cm
Bonde 2 20 cm 20 cm 20 cm
Anmin= 0,0015xB 2,63 2,23 6,00
(cm?)/bande
AH /nappe (cm?) 2,01 3,47 1,70
Choix des bagres/nappe 2HA14/nappe | 4HA12/nappe | 3HA10/nappe
cm
esp( :20)cm (A=3,08cm?) | (A=4,52cm?) | (A=2,35cm?)
Armature transversal 4 Epingles HA8/m?
contrainte tu(MPa) 0,204 < 3,26 | 0,229<3,26 | 0,226 < 3,26
w(MPa) 0,285<5 0,320<5 0,317<5
ELS Ns (kN) 582,45 502,6 352,95
ob(MPa) 2,45 < 15 2,05<15 1,49 <15
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VI.3.5.2 Voile transversal

Tab.10 VT1
L (m) 2,48 2,50 2,53
e (m) 0,2 0,2 0,2
B (m) 0,54 0,54 0,54
omax [KN/m?] 1341,76 158,18 1049,6
omin [KN/m?] -5465,64 -3637,86 -2454,71
Nature de la section SPC SPC SPC
Vu (KN) 607,96 509,9 372,4
Lt(m) 2,17 2,59 1,89
Lc(m) 0,53 0,11 0,81
d (m) 1,084 1,294 0,946
61 [KN/m?] 2732,820 1818,930 1227,355
N (kN) N1 888,64 705,97 348,20
N2 296,213 235,323 116,065
Av (cm?) Avi 22,22 17,65 8,70
Avz 7,41 5,88 2,90
Avj (cm?) 23,41 19,63 14,34
A (cm?) Ar=Avi+Avil4 28,07 22,56 12,29
Ax=Ava+Avil4 13,26 10,79 6,49
Anmin (cm?) 11,38 13,58 9,93
Avadopté Bondel 28,14 24,62 13,56
(cm?) Bonde 2 16,08 12,3 6,78
Choix des Bondel 2 X 7THA16 | 2 X 8HA14 | 2 X 6HA12
barres
Bonde 2 2 X 4HAl16 | 2 X 4HA14 | 2 X 3HA12
St (cm) Bondel 10 cm 10 cm 10 cm
Bonde 2 10 cm 10 cm 10 cm
Anmin= 0,0015xB 6,50 7,76 6,00
(cm?)/bande
An /nappe (cm?) 7,04 6,16 3,39
Choix des barres/nappe 5HA14/nappe | 6HA12/nappe | 5SHA10/nappe
(cm?)
esp = 20cm (A=7,69cm?) | (A=6,78cm?) | (A=3,92cm?)
Armature transversal 4 Epingles HA8/m?
contrainte tu(MPa) 1,251 <3,26 | 1,049<3,26 | 0,766 < 3,26
w(MPa) 1,751 <5 1,469 <5 1,073<5
ELS Ns (KN) 2676,99 2218,76 1487,07
ob(MPa) 4,42 <15 3,73< 15 2,61<15
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Tab.11 VT2
L (m) 1,5 1,5 1,5
e (m) 0,2 0,2 0,2
B (m) 0,3 0,3 0,3
omax [KN/m?] 2988 60,3 177
omin [KN/m?] -4738,21 -2292,5 -1298,55
Nature de la section SPC SPC SPC
Vu (KN) 170,06 128,68 97,86
Lt(m) 0,92 1,46 1,32
Lc(m) 0,58 0,04 0,18
d (m) 0,460 0,731 0,660
o1 [KN/m?] 2369,105 1146,250 649,275
N (KN) N1 326,90 251,30 128,56
N2 108,967 83,765 42,854
Av (cm?) Avi 8,17 6,28 3,21
Av2 2,72 2,09 1,07
Ayj (cm?) 6,55 4,95 3,77
A (cm?) Ar=Avi+Avil4 9,81 7,52 4,16
A=Av2+Avild 4,36 3,33 2,01
Anmin (cm?) 4,83 7,67 6,93
Av adopté Bondel 12,06 9,24 4,52
(cm?) Bonde 2 8,04 6,16 2,26
Choix des Bondel 2 X 3HA16 | 2 X 3HA14 | 2 X 2HA12
barres
Bonde 2 2 X 2HA16 | 2 X 2HAl14 | 2 X 1HA12
St (cm) Bondel 10 cm 10 cm 10 cm
Bonde 2 20cm 20cm 20 cm
Anmin=0,0015xB 2,76 4,38 6,00
(cm2)/bande
An /nappe (cm?) 3,02 2,31 1,13
Choix des bagres/nappe 2HA14/nappe | 3HA12/nappe | 2HA10/nappe
cm
esp(: 23cm (A=3,08cm?) | (A=3,39cm?) | (A=1,57cm?)
Armature transversal 4 Epingles HA8/m?
contrainte tu(MPa) 0,630<3,26 | 0,477<3,26 | 0,362 < 3,26
w(MPa) 0,882<5 0,667 <5 0,507 <5
ELS Ns (KN) 531,67 424,98 282,5
ob(MPa) 1,61 <15 1,32 <15 0,91<15
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Chapitre VII

ETUDE DE L'INFRASTRUCTURE

VI1.1 INTRODUCTION

Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour objet la transmission des charges
de la super structure au sol. Cette transmission peut étre directe, cas de fondation superficielle
(semelles isolées, semelles continues, radier) ou par des éléments speciaux (puits, pieux).
Dans le cas général un élément de la structure peut transmettre a sa fondation :

- Un effort normal : Charge et surcharge verticale centrée dont la connaissance de leurs
valeurs extréme est necessaire.

- Une force horizontale : Résultante de 1’action sismique, qui peut étre variable en grandeur et
en direction.

- Un moment : Qui peut étre de valeur variable qui s’exerce dans des plans différents.
On distingue deux types de fondations selon leurs modes d’exécution et la résistance aux
sollicitations extérieures, et qui sont

1. Fondations superficielles

Elles sont utilisées dans le cas des sols ayant une grande capacité portante. Elles sont réalisées
pré de la surface. Les principaux types de ces derniéres que 1’on rencontre dans la pratique
sont

- Les semelles isolées.

- Les semelles continues sous poteaux, SOus murs ou sous voiles .

- Les radiers.

2. Fondations profondes

Elles sont utilisées dans le cas des sols ayant une faible capacité portante ou dans le cas ou le
bon sol se trouve a une profondeur importante; Les principaux types de ces derniéres sont :

- Les pieux.

- Les puits.

VI1.2 ETUDE DU SOL DE FONDATION

Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude détaillée du sol qui nous
renseigne sur la capacité portante de ce dernier. Les résultats de cette étude sont :

- la contrainte admissible du sol est oso = 2 bars = 200 KN.
- absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux.
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a. Choix du type de fondation

Le choix du type de fondation, est conditionné par des facteurs qui sont cités ci-apres .
Ce choix est défini par:

- la nature du sol et sa résistance.
- I’'importance de I’ouvrage.

- le tassement du sol.

- la profondeur du bon sol.

b. Le choix de la fondation doit satisfaire les critéres suivants

- La stabilité de 1’ouvrage (rigidité).

- La facilité d’exécution (coffrage).

- L’économie.

Pour le cas de la structure étudiée, nous avons le choix entre des semelles isolées et des
Semelles filantes et un radier général, en fonction des résultats du dimensionnement.

On adoptera le type de semelle convenable.

En premier lieu on orientera notre choix sur les semelles isolées, on calculera la surface totale
occupée par les semelles qu’on comparera a la surface totale du batiment.

Le choix définitif de ce type de fondations sera retenu dans le cas ou :

la surface des semelles

< 50%

la surfaces totales du batimement

Le risque de chevauchement est écarté. Dans le cas contraire, on optera pour des semelles
filantes et si ces dernieres dépassent (50%) de la surface totale, on optera pour un radier.

VI11.3 DIMENSIONNEMENT DES SEMELLES

VIIl.3.1 Semelles isolées

Pour le pré-dimensionnement, il faut considérer uniquement effort normal ( Ns) qui est

obtenue a la base de tous les poteaux de sous-sol.
Ns

AxXB> —
o

Homothétie des dimensions : % = % = K=1 (poteau carrée) .

D’ou:
g
VIl.3.2 Semelles filantes

VIl.3.2.1semelles filantes sous voiles

G+Q _ G+Q
BXL Osot XL

Nser

Osol = = Osol =
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Avec :

B : La largeur de la semelle.

L : Longueur du voile.

G et Q : Charge et surcharge revenant au voile considére.

osol - Contrainte admissible du sol.

Les résultats de calcul sont récapitulés dans les tableaux suivants :

Tab.1 Surface de semelles continues sous voiles sens longitudinal.

4 105,944
915,42 2,20 | 2,08 4,576 1 4,576
423,19 1,10 | 1,92 2,112 1 2,112
582,45 1,10 | 2,64 2,904 1 2,904
115,536

Tab.2 Surface de semelles continues sous voiles sens transversal

27,756

531,67 1,5 | 1,77 2,655 1 2,655
Somme : 30,411

La somme des surfaces des semelles sous voiles est :
Ssv = 145,947m?

VII.3.2.2 Semelles filantes sous poteau
= Hypothése de calcul

Une semelle infiniment rigide engendre une répartition linéaire de contrainte sur le sol .
Les reactions du sol sont distribuées suivants une droite ou une surface plane telle que leur
centre de gravité coincide avec le point d’application de la résultante des charges agissantes
sur la semelle.

= Etape de calcul

- Détermination de la résultante des charges: R= Z N,
- Détermination de coordonneée de la résultante (R )
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e_z N;-e +> M,

- R
- Détermination de la distribution par (m) de la semelle
esé — Répartion trapézoidde

R 6-e
= —(1+——
O ex L(+L)

R 6-e
= (1=
qmm I_( L )

B, R 3-e
Q(Z) =L (1+T )

- Détermination de la largeur de la semelle

- Détermination de la hauteur de la semelle
g
9 6
Avec : L : Distance entre nus des poteaux.
- Calcul I’effort tranchant le long de la semelle.
- Calcul le moment fléchissant le long de la semelle.
- Calcul la semelle comme une poutre continue devant résister aux efforts tranchants et

moments fléchissant.

Tab.3 Calcul de la semelle dans le sens transversal

211,70 -1968,81
1167,14 1,584 -5,40 -6302,556
1164,23 6,195 -1,40 -1629,922
1165,91 5,566 1,40 1632,274
1167,30 1,583 5,40 6303,42

213,29 5,286 9,30 1983,597
5089,57 25,453 18,003

L = 10,85 m (la longueur de la file choisit) .

1. Coordonnées de la résultante des forces par rapport au (C.D.G ) de la semelle
e= X(Ns. ep) + X M;
2 Ns

_ 18,003 + 25,453

=0,008m
5089,57
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2. Distribution de la réaction par metre linéaire

e=0,008 m< % = 10%5 =1,80m. = Répartition trapézoidale.

R 6.e
=—(1+—
(max 7 ( L )
5089,57 6 x 0,008
= +
Qmax 10,85 ( 10,85 )

Omax= 471,16 KN/m, .

R 6.
Qmin = Z(l _Te).

. _ 5089,57 6 X 0,008
Qmin = =555 (1- 10,85 )
qmin = 467 KN/mI

3. Détermination de la longueur de la semelle

B>dmax - 27010 _ 5 356m.=>B=25m

Oso 200
Onaura la surfalce de la semelle sous poteau
S=BxL=25x10,85=27,125m?.

Donc la surface totale des semelles continues
St=Ssp X N.

Avec :

n : Nombre de portique dans le sens considéré (sens longitudinale) .

St=27,125 x 6 = 162,75 m?

Enfin, la surface totale occupée par les semelles filantes est

St=Sy+ Sp= 145,947 + 162,75 = 308,697 m?

La surface totale du batiment

Sbat = 19,05 x 10,85 = 206,692 m?

Le rapport de la surface des semelles par rapport a la surface totale de la structure est de

Ssem _ 308,697 _

Spat 206,692

1,49

Conclusion

Vu que la surface totale des semelles représentent plus de 50 % de la surface du batiment.
Le pré dimensionnement des semelles filantes nous donne des grandes largeurs provoquant un
chevauchement entre elles .

Donc on opte pour un radier nervuré comme fondation de notre batiment.
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VIl.4 ETUDE DU RADIER

Un radier est défini comme étant une fondation travaillant comme un plancher renversé dont
les appuis sont constitués par les poteaux de 1’ossature et qui est soumis a la réaction du sol
diminuée de son poids propre.

Les caractéristiques du radier sont :

- Rigide en son plan horizontal ;

- Permet une meilleure répartition de la charge sur le sol de fondation (répartition
linéaire) ;

- Facilité de coffrage ;

- Rapidité d’exécution ;

- Semble mieux convenir face aux désordres ultérieurs qui peuvent provenir des
tassements éventuels ;

VIl.4.1 Pré-dimensionnement du radier

- La condition d’épaisseur minimale
La hauteur du radier doit avoir au minimum 250m( h. >25 cm).
- Les conditions forfaitaires
o Ladalle
La dalle du radier doit satisfaire aux conditions suivantes :
Lmax
Hy > —.

20
Hq : Epaisseur du radier.

Lmax : Portée maximale.
400

Hqg > —=20cm.
20

Donc on opte pour une hauteur de 40 cm.

o Lanervure

La nervure du radier doit avoir une hauteur (h;) égale a :

L 400
HtE% =E:40Cm.

= Condition de longueur d’élasticité

L fFET2
Kb =

Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol, le
radier est rigide s’il vérifie :
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4
L sg-Le:Cequiconduita: hnzi/(g.Lmaxj 3?K

max
V4

Avec :

Le : Longueur élastique.

K : Module de raideur du sol, rapporté a 1’unité de surface K = 40 MPa pour un sol moyen .
| : L’inertie de la section du radier (bonde de 1 m).

E : Module de déformation longitudinale déférée E=3700 3/f.,, =10818.86MPa
Lmax : Distance maximale entre deux nervures successives.

D’ou:
4
hn> 3 g><4 xﬂ =0,76m
T 10818.86
hn=0,90 m.

= Largeur de la nervure

0,4.hn<bn<0,7. hy.

0,4 x0,90<bn< 0,7 x0,90
0,36 <bn<0,63.

Soit: bh=50cm.

Remarque

Etant donné que la surface nécessaire du batiment est inférieure a celle du radier, donc on
Aura un débord.
Le BAEL, nous impose un débord minimal qui sera calculé comme suit

h 90
L 4ep = Max (E ;30 cmj = max [? ;30 cm} =45cm
On opte pour un débord de Lgen.=50 cm

= Dalle flottante

= <hi<t

20 <h <22

50 40

8 <hf <10.

hi =10 cm.

Conclusion

D’apres les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant
- Hauteur des nervures : hn =90 cm.
- Largeur des nervures : bn =50 cm.
- Hauteur de la dalle : ha = 40 cm.
- Hauteur de la dalle flottante hi =10 cm.
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VIl.4.2 Détermination de la surface nécessaire du radier

= L’ELU
G = G (super structure) + W (Poids total de I'infrastructure).
Avec :
Nu=1,35G+150Q
Avec W (Poids total de I'infrastructure) :
W =hn X bn X (L+ Ldeb) X ppet
w=09x%x05x%x1185x25%x6+0,9x%x0,5x17,55x25x4
w = 1569,625 KN
Gt= 26289,38 + 1569,625 = 27859,005 KN.
Q=4365,68 KN.
Nu = 1,35 x (27859,005) + 1,5 x (4365,68) = 44158,176 KN.

= JELS
Ns=G+Q
Ns = 27859,005 + 4365,68 = 32224,685 KN.
= ELU
_ Ny _ 44158,176 _ 2
Sradier = 133 % 5o T 133x200 166,000 m
= ELS
Sradier > Ny _ 32224,685 — 121,145 m2

1,33 X 0597 1,33 X 200
Sradier = Max (S ragier="" ; S radier-—) = 166,000 m2

Sbatiment = 19,05 x 10,85 = 206,69 m? .

Sbatiment = 206,69 m2 > Max ( Sradieru; Sradiers ) = 166 ,00 m2.

VI1.4.3 Détermination des efforts a la base du radier

e Charge permanente

Goatiment = 25416,25 KN .
Gradier = poids de la dalle + poids des nervures + poids du remblai + poids de la dalle
flottante.

1) - Poids de la dalle = Sragier X hdanie X poids volumique du béton.
Sradier = (19,05 X 10,85 ) + (0,5 X 0,5 x 20 ) = 211,70 m2 .
Poids de la dalle =211,70 x 0,40 x 25 =2117 KN.

2) - Poids des nervures = longueur des nervures X bn X ( hn — hgaie ) X poids volumique du
béton.

- Longueur des nervures= (Lxxn)+(Lyxn)=(19,05x4)+(10,85x6)=141,30m.
- Poids des nervures = 141,3 x 0,5 x (0,9-0,4) x 25 =883,125 KN .

3) - Poids du remblai = ( Sradier — Snerve ) X (hn—hd) X poids volumique du remblai.
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- Poids du remblai = [ 211,7 — (141,3 x 0,50)] x (0,9-0,4) x 17 =1199 KN .

4) - Poids de la dalle flottante = ( Sradier — Snerve ) X €p X pb .

- Poids de la dalle flottante = [211,7 - (141,3 x 0,5)] x 0,1 x 25 = 352,625 KN .
Gradier = 2117 + 883,125 +1199 +352,625 = 4551,75 KN .

Grotal = Gpatiment + Gradier -

Gtotal = 25416,25 + 4551,75 = 29968 KN.

e Charge d’exploitation

Qpatiment = 4365,68 KN .
Qradier =5x Sradier =5x 211,70 = 1058,50 KN .
Qtotal = Qbétimem + Qradier = 4365,68 + 1058,50 = 5424,18 KN .

e Combinaison d’actions
Gtotat = 29968 KN et Qtotar =5424,18 KN .

= ELU:Nu=1,35x29968 + 1,5 x 5424,18 = 48593,07 KN.
= ELS:Ns= 29968 + 5424,18 = 35392,18 KN.

VIl.4.4 Vérifications

e Vérification de la contrainte de cisaillement
Il faut vérifier que :

T, <7y, .
T, = L7 = mind 918 feze 4ppa
b-d 7o

b=1m;d=09.hg =0,9%x0,4=0,36m.

Tmax - qu Lmax - Ny . p Lmax
u . .
2 Sradier 2

2899307 x 1 2= 459,07 KN .
211,70 2

= 2907 1073 =1.27 MPa.

T =
U 1x%0,36
0,15 X 25
1,5

T, = 1,27 MPa < 7, = 2,50 MPa = Condition vérifiée.

max —
T =

ﬁ:min{ ;4MPa}:2,50 MPa .

e Vérification de la stabilité du radier

a. Calcul du centre de gravité du radier

Zsi X Zsi Y,
Xg==——=9525m ; Ye = =5,425m.
S5 s
b. Calcul des moments d’inertie
_ b.n3 _ 1085x 19,053

XX=——— = = 6250,77 m4.

12 12
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ly = 22 = 205X 1085 - 9027, 70 m,

La stabilité du radier consiste a vérifier les contraintes du sol sous radier qui est sollicité par
les efforts suivants :

N : Effort normal du aux charges verticales.

M : Moment de renversement a la base de la structure.

M =M, + Toxh.

Avec:

To : Effort tranchant sismique a la base de la structure.

h : profondeur de I’infrastructure.

Le diagramme trapézoidal des contraintes donne :
_30, 0,

" 4

On doit vérifier que :
o L’ELU

Om < 1,33.04, = 1,33 X 200 = 266 KN/m?

o L’ELS s
O < 104y = 1 X 200 = 200 KN/m?

Avec : . . ) :
ec Figure.VI1.1 Diagramme des contraintes sous radier

N MV

O = iT

S

rad

» Combinaison sismique

1. Sens longitudinal : (tire a partir du logiciel Etabs)

Mox = 338,806 KN.m.

Tox = 1070,53 KN.

2. Sens transversal : (tiré a partir du logiciel Etabs)
Moy = 26721,54 KN.m.

Toy = 17,66 KN.

Calcul des moments :

Mx-x = 338,806 + (1070,53 x 0,9 ) = 1302,283 KN.m .
My.y =26721,54 + (17,66 x 0,9) =26737,434 KN.m .

Tab.4 Les résultats sont résumés ci-dessous.

ELS Obs.

0; 0, Om
167,27 | 167,08 | 167,22 | Vérifiée
173,11 | 161,24 | 170,14 | vérifiée
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VI1.5 FERRAILLAGE DU RADIER

Pour le calcul du ferraillage du radier, on utilise les méthodes exposées dans le BEAL 91
Le radier sera calculé comme un plancher renversé soumis a une charge uniformément
répartie.

VII.5.1 Les contraintes prise en compte dans les calcules

e I'ELU

Qu=0m - %

Qu = 229,58 - % = 88,02 KN/m? .
e L’ELS

Os=0om - %

: 29968
gs= 167,22 - T

70

25,66 KN/m? .

VII.5.2 Pour le ferraillage de la dalle

Etant donné que les panneaux sont soumis a des chargements pratiqguement égaux, donc nous
n’avons qu’a considérer pour les calculs le panneau le plus sollicite.

VII.5.3.Identification du panneau

Lx=3,60m
Le panneau le plus sollicité est défini comme suit : R < ~ >
Lx=3,60m :j
L,=4,00m ﬁ
Ly _ 360 _ L,=4,00m
p= L, 200 0,90. FFTFT s ry
0,4 <p=090 <1 = ladalletravaille dans les deux sens . f..v
]
o ELU v /
Ou = 88,02 KN/m? . Figure.VI11.2 Schémas du panneau
_ 090 = | 1x = 0,0458.
p=0 ﬁ{uy =0,7780.

- Calcul des moments (Mx ) et ( My)

My = Ux.qu.hZ = 0,0458 x 88,02 X (3,60)? = 52,245 KN.m .
My = uy.Myx = 0,7780 X 52,245 = 40,646 KN.m

Remarque

Afin de tenir compte des semi encastrements de cette dalle au niveau des nervures, les
moments calculés seront minorés en leur effectuant (0,5) aux appuis et (0,75) et (0,85) en
travées intermédiaire et de rive respectivement, le ferraillage se fait dans les deux sens (x-x) et

(v-y).
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o Sens (X-x)

Ma = 0,5 X 52,245 = 26,122 KN.m .
M¢Merm = 0,75 x 52,245 = 39,183 KN.m .
M = 0,85 x 52,245 = 44,410 KN.m .

o Sens(y-y)

Ma = 0,5 x 40,646 = 20,323 KN.m
MMM = 0,75 x 40,646 = 30,484 KN.m
M; = 0,85 x 40,646 = 34,550 KN.m .

Avec: p <0,392 = SSA sinon = SDA, et

u p.d?f,
b : Bande de 1Im =100 cm .
d=H-¢=0,40-0,030=0,37m=37cm.
fou = 14,20 MPa .

o, = 348 MPa .

Aain = po b . h. =2 Avec p, = 0,0008 pour HA FeE400 .

Amin = 0,0008 X 100 x 40 x > ‘2‘”9 = 3,36 cm?

Tab.5 Ferraillage du panneau de rive le plus sollicité

A:IVI

* Bdo

S

X-X | Travée | 44,410 | 0,022 | SSA |0,9890 | 1,29 | 3,36 10,04 5HA16 20
Appuis | 26,122 | 0,013 | SSA |0,9935| 0,75 | 3,36 10,04 5HA1l6 20
Travée | 34,550 | 0,017 | SSA |0,9915| 1,00 | 3,36 10,04 5HA16 20
Appuis | 20,323 | 0,010 | SSA | 0,9950 | 0,586 | 3,36 10,04 5HA16 20

Tab.6 Ferraillage du panneau intermédiaire le plus sollicité

X-X | Travée | 39,183 | 0,020 | SSA | 0,9900 | 1,13 3,36 10,04 5HA1l6 20
Appuis | 26,122 | 0,013 | SSA | 0,9935| 0,75 3,36 10,04 5HA1l6 20
Travée | 30,484 | 0,015 | SSA | 0,9925| 0,88 3,36 10,04 5HA1l6 20
Appuis | 20,323 | 0,010 | SSA | 0,9950 | 0,586 | 3,36 10,04 5HA1l6 20

VII.6 Vérification

- Vérification a la condition de non fragilité du béton :
Anmin < Aadoptée . = Condition vérifiee .
- Vérification d'espacement des armatures :
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St=20cm <min(2h;25cm)=25cm. = Condition vérifiée.
- Vérification a I’effort tranchant :

=" < £ =min (0,15.222; 4 MPa) =25 MPa  Avec: Vu=%.
. b

88,02 x 4 x 103
=—————=0,475 MPa
1000 X 370 X 2

7, = 0,475 MPa < 7 =2,5 MPa = Condition vérifiée.

Tu

Tu

VIl1.7 FERRAILLAGE DU DEBORD

Le débord est assimilé a une console soumise a une charge uniformément repartie. Le calcul
se fera pour une bonde de 1 metre de largeur.

50 cm

»!
1

Figure.VI1.3 Schéma statique du débord

o Sollicitation de calcul

= ELU
Qu = 88,02 KN/m?
M =R 1> -88,02x050° _ ~11,00 KN.m.
5 2

o ELS
Qs = 25,66 KN/m? .

_—P.I> —2566%0502
== >

Ms =-3,20KN.m.

1. Calcul des armatures

b=1m d=37cm f,c=142MPa oz =348 MPa
M, _  11,00x10°
b-d*-f,, 100x37°x14,20
Mu=0,005 — £,=0,9975.
M 11,00x10°

A :,Bu -d-o, ) 0,9975x 37 x 348

1y = =0,005 < 11, = 0,392,

=0,85cm?.

2. Vérification a PELU
A . 0,23-b-d-f,; 0,23x100x37x21
" f 400

e

= 4,46 cm?
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Remarque

AU < Amin, la CNF n’étant pas vérifiée alors on adoptera la section minimale
Ay = Anmin = 4,46 cm?. Soit 4HA12 = 4,52 cm? avec St = 25 cm

Armatures de répartition :

As 4,46 )
Ar=—=—""=1,11cm
4 4

Donc : Ar = 3,14 cm? soit 4HA10 avec St = 25 cm

3. Vérification a PELS
y=-L="20=3437.

Mg 3,20

u =0,005= a =0,0062 .

a:o'0062<g+@:w+£:1’46.
2 100 2 100

I n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes a ’ELS .

VI11.8 FERRAILLAGE DES NERVURES

La nervure sera calculée comme une poutre continue sur plusieurs appuis .

Les réactions du sol sont transmises aux nervures sous forme de charges triangulaires et
trapézoidales. Afin de terminer les efforts internes qui en résulte nous avons utilisé le logiciel
(ETABS ) en modélisant le radier général avec toutes les caractéristiques géométriques et les
données notamment les chargements (qu) et (gs) .

1. Les charges revenant aux nervures
Qu = 88,02 KN/m?.
0s = 25,66 KN/m?.

2. Détermination des sollicitations
Pour le calcul des efforts, on utilisera le logiciel ETABS .

Remarque
Le calcul se fera dans le sens longitudinal, et on admet le méme ferraillage pour toutes les
nervures.

VI1.8.1 Evaluation des moments et des efforts tranchants a I’ELU et I’ELS

Les diagrammes des moments et des efforts tranchants sont tirés a partir du logiciel ETABS .
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» Sens longitudinal (x-x)

ELU

T T T T T T
BEEEEEREEEINNAIDEEEEEEEEE

Figure.VI1.4 : Schéma statique des charges appliquées .

Figure.VI1.5 Moment appliqués .

Figure.VI11.6 Efforts tranchants appliqués .
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ELS

Figure.VI11.8 Moment appliqués .

Fig.V11.9 Efforts tranchants appliqués.

Tab.7 Les efforts internes a ’ELU et a I’ELS sont en résumé dans le tableau suivant

ELU ELS
144,43 106,98
84,40 62,52
218,05 161,52

VI1.8.2 Calcul des armatures (sens longitudinal x-x)

Le ferraillage se fera avec les moments Max, aux appuis et en travée .
b =50cm h=90cm d=87cm c=3cm.

o Armatures longitudinales
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= Aux appuis
_ Mg _ 14443 %103
M = e T s0x872 x 142
U, = 0,026 = p =0,987 .
Mg 144,43 x 103
Aa= Bdo, 0987 x87 x 348 4,81 cm*.
Soit : 5SHA16 + 3HA14=14,67 cm2.,

= Entravée
_ My _ 84,40x103
M = e T S0x872 x 142
1, = 0,016 = B = 0,992
A= My _ _ 8440x10° _ 281 cm?
B.d.os 0,992 X 87 x 348
Soit : 5HA16+3HA14 =14,67 cm?

=0,026 < y; = 0,392 = SSA.

= 0,016 < ; = 0,392 = SSA.

Remarque
Le ferraillage de la nervure est le méme dans les deux sens (longitudinal et transversal) .

» verification a PELU
1. Vérification de non fragilité
Anmin = O,23.b.d.% =0,23 x 50 x 87 x % =5,25cm?.
2. Vérification de la contrainte de cisaillement
La vérification s’effectue a I’ELU, la fissuration est considérée comme préjudiciable d’ou :
Tu =L%_ avec T, - contrainte de cisaillement.

On doit vérifier que :

7y < min{0,15. ”28 ; 4MPa)
yp=15 S|tuat|on courante Vu=Tu=218,05KN.
7, = 280X 10 _ 50 \pg .

500 x 870

7u = 0,50 MPa < mln{O 15 — 4MPa} =2.5 MPa . = Condition vérifiée .

> Vérification a ’ELS
a. Aux appuis

]/ — @ - 144,43 - 1135 .
Mg 106,98

a=Y= 1—35_0015< Ly fes J 13571, 25 _(yg95
d 100 2 100

I n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes a I’ELS.

b. En travées

_ My _ 8440
¥ = Mg 62,52 =134
=Y =1 o0015 <Lt 4 fe S 1321, 28 g 400,
d 100 2 100

IIn’ya pas lieu de faire la vérification des contraintes a I’ELS.
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Chapitre VIII

ETUDE DU VOILE PERIPHERIQUE

VIIL.1 INTRODUCTION

Afin de retenir le sol du talus, on prévoit un voile périphérique qui servira a ceinturer la
structure et a reprendre les charges provenant des poussées des terres et aussi a limiter les
déplacements horizontaux relatifs aux fondations.

VI11.2 PREDIMENSIONNEMENT DU VOILE PERIPHERIQUE

L’¢épaisseur minimale imposée par le RPA 2003 (Art 10.1.2) pour un voile périphérique doit
étre supérieure ou égale 15 cm.
Pour notre cas nous avons opter pour épaisseur de 20 cm.

Les armatures sont constituées de deux nappes, le pourcentage minimum des armatures est de
(0.10% B) dans les deux sens (horizontal et vertical).

a) Caractéristiques du sol

-Surcharge éventuelle q = 5kn/m?

-Poids volumique des terres y = 18 kn/m3
-Angle de frottement: ¢ = 30°

-Cohésion C=0

-La contrainte admissible du sol: 6, = 2 bars

voile périphérique
q= S5kn/m* __ /
TH Ll ll ‘
sol .. Yz s‘t/m}4
.2 ‘,’ S H=2.66m
“ex: 43_
;. . : : - .21; X
<:7
‘“- ' 4" - ‘_q -
i LT
1
-
Debord : Radier

Figure.VI11.1 Voile périphérique.
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b) Contrainte de sollicitations

En utilisant la méthode de RANKINE, on détermine les contraintes qui s’exercent sur la face
du voile.

Le calcul se fera pour une bande de 1m de longueur a I’état de repos qui est le cas le plus
défavorable.

Les contraintes qui s’exercent sur la face du voile sont : oy et oy

oy : Contrainte horizontale.
oy: Contrainte verticale.
Oy = KO X Oy

Avec : K,: Coiefficient de poussée des terres au repos.
Puisque le sol est pulvérulent (C=0; @ #0) — larelation de Jacky est applicable

Ko =1—sing =1-sin30°= 0.5

VII1.3 CALCUL DES SOLLICITATIONS
o ELU

oy =Ky X oy =Ky(1.35y xh+ 1.5 xq)

h=0m => oy; =0.5X%1.5x%x5=3.75kn/m?

h=2.66m => oy, = 0.5(1.35 x 18 X 2.66 + 1.5 X 5) = 36.07 kn/m?
o ELS

oy =Ko X 0y = Ko(1.y X h + q)

h=0m => oyg; =0.5x%5=25kn/m?

h=2.66m => oy, = 0.5(18 X 2.66 + 5) = 26.44 kn/m?

gyy =3.75kN/m’? ay = 2.5 kN/m?
— A 4
H=2 66m H=2 66m
/
‘I{ L
'f » v L 4
Oy = 36.07 kKN/m? Oy = 26.44 KN/m®
ELU ELS

Figure.VI111.2 Diagramme des contraintes.
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VIl1.4 CHARGES MOYENNES A CONSIDERER DANS LE CALCUL POUR UNE
BANDE DE 1 M

o ELU
3om, + 3 x 36.07 + 3.75
qu= M2 TOML g = x 1 =27.99 kn/ml
4 4
o ELS
3042 + Ony 3 X 26.44 + 2.5
g =—"7——x1m = . x 1= 20.45 kn/ml

VI1I1.5 FERRAILLAGE DU VOILE PERIPHERIQUE
1. Méthode de calcul

Le voile périphérique de soutenement sera considérer comme un ensemble de dalles
continues encastrées de 4 cotés au niveau des nervures, des poteaux, ainsi qu’au niveau
des longrines.

Poutre Poteau
3.06m
Panneau de calcule
Débord 3.55m Radie

&
L

Figure.VI11.3 Panneau de voile périphérique.

2. Détermination des moments

La détermination des moments de flexion se fera a partir de la méthode des panneaux
encastres sur 4 appuis.
Le panneau considéré est un panneau de rive, dont I’appui peut assurer un encastrement
partiel, et pour tenir compte de la continuité de la dalle on affecte les moments sur appuis par
les coefficients suivants :
e Moment en travee 0,75.
e Moment d’encastrement sur les grands cote :
(-03)cciiii. (Appuis de rive).
-0,5) i (Autres appuis intermédiaires).
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3. Identification des panneaux

e Dans le sens de la petite portée Ly : Moy = Hy.qu- L2
e Dans le sens de la grande portée Ly : Moy = Hy. Mox
Avec : Ly=3.06m et L, =3.55m
Ly, 3.06
p = L_y = m = 0.862
0.4 <p<1 => Ladalletravaille dans les deux sens
L, = 0,0498
p=0.86 et
uy = 0.693

My, = 0.0498 x 27.99 x (3.06)2 = 13.05 kn.m
-> et
Moy =0.693 x23.04=9.04 kn.m

4. Correction des moments
e Sens X-X

M, = 0.50 x 13.05 = 6.52 Kn.m
M; = 0.75 x 13.05 = 9.79 Kn.m

e Sensz-z

M, = 0.50 X 9.04 = 4.52 Kn.m
M; = 0.75 % 9.04 = 6.78 Kn.m

M LM
“hdrf, ~ B.d.og

u

Le ferraillage sera fait pour une bande d’une section : s = (100 X 25)cm?

h=25 ch

b=100cm

Avec : b=100cm et d=22cm

Page 221



Chapitre Vil ETUDE DU VOILE PERIPHERIQUE

5. Ferraillage a L’'ELU

Le ferraillage du mur plagué se fera en flexion simple pour une bande de largeur b=1 m et
d’épaisseur ep=25 cm.
Les résultats obtenus sont résumés dans le tableau suivant:

A. Armatures dans le sens x-X
= Aux appuis

My 652x10°
b b xd2x f,, 1000 x 2202 x 14.2

0.0095 < 0.392 => Section simplement armée

= 0.0095

=>»Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

uw=0.0095 - B=0.995
A = My, _  652x10*
2T Bxdxog 0995 x 220 x 348

Soit : 6HA14 /ml= 9.23cm?

= 0.85 cm?

=  En travées

M, 979x10°
b o xdZxf,, 1000 x 2202 x 14.2

0.014 < 0.392 => Section simplement armée

=0.014

=>»Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

w=0014 > B=0.993
My, 9.79 x 10*

A, = = = 1.29 cm?
u T B dx o,  0.993 x 220 x 348 cm
Soit : 6HA14 /ml= 9.23cm?
B. Armatures dans le sens z-z
= Aux appuis
Mya 4.52 x 10°
M = 0.0066

“bxdZxfy, 1000 x 220% x 14.2
0.0066 < 0.392 => Section simplement armée

=>»Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.
u=0.0066 - B=0.996

My, 4.52 x 10*

va = B dx o, 0.996 x 220 x 348 cm
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Soit : 6HA14 /ml=9.23 cm?
= Entravée

B My B 6.78 x 10°
b b xd? x fy, 1000 x 2202 x 14.2

0.01 < 0.392 => Section simplement armée

= 0.01

=>»Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

n=0.01 - p=0.995
A = My 6.78 x 10*
"B xdxog  0.995 x 220 x 348

Soit : 6HA14 /ml=9.23 cm?

= 0.89 cm?

Tab.1 Résumé des résultats de ferraillage du voile périphérique.

Sens Zone My u B A (cm?) | Amin(cm?) | Aap | Ferraillage
X-X Appuis 6.52 0.0095 | 0.995 0.85 2.5 9.23 6HA14
X-X Travées 9.79 0.014 | 0.993 1.29 2.5 9.23 6HA14
Z-Z | Appuis | 452 |0.0066 | 0.996 0.59 2.5 923 | 6HAL4
Z-Z Travées 6.78 0.01 |0.995 0.89 2.5 9.23 6HA14

6. Vérifications a ’'ELU
o Section minimale

e Selon le BAEL 91/99 (condition de non fragilité)

fiog 2.1 ,
Apin = 0,23b. olf = 0.23 X 100 X 20 X = = 2.41 cm

e Selon le RPA/2003

La section minimale d’armatures verticales et horizontales est de 0,1%.
Apin = 0.001 X 100 X 25 = 2.5 cm?

= Sens X-X

Aadoptée = 923 cm? > Ay .. ... ... .... Codition verifiée.
= Sensz-z

Aadoptée = 9:23 cm? > Apip ... ... ... .... Codition verifiée.

o Armatures transversales

B 14

®t2§—?=4.67mm

Soit le diamétre des armatures transversales ® = 8 mm
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7. Vérification a I'ELS

1, = 0.0569
v=0 et p=0.86 > et
Uy = 0.791

Moy = 0.0569 X 20.45 x (3.06)2 = 10.89 kn.m
et
Moy = 0.791 x 10.89 = 8.61 kn.m

o Correction des moments

e Sens X-X
M, = 0.50 X 10.89 = 5.44 Kn.m
M; = 0.75 X 10.89 = 8.17 Kn.m

e Sensz-z
M, = 0.50 X 8.61 = 4.30 Kn.m
M; = 0.75x 8.61 = 6.46 Kn.m

o Vérification des contraintes

Le voile périphérique étant exposé aux eaux emmagasinees dans le sol, de ce fait elles
constituent un état de fissuration préjudiciable, les contraintes sont limitées alors :

« Dans les aciers

2
Il faut vérifier que : o5 < 65 = min <§ fe; 110 /n X ft]-> = 201.63 Mpa

«» Dans le béton

[l faut s'assuer que :  opc < Gpc = 15 Mpa

= Sens X-X

La section d’armatures adoptée est A; = 9.23 cm?
100 x A 100 x 9.23
bxd 100 x 22

B; =090 - K=235
M,s 8.17 x 10°
~B.dAs  0.90 x 220 x 923
Og < Og eer ven vue e s o
ost 44.70 _ . .
Obe =7 = 35 = 1.28 Mpa < O = 15 Mpa.... ... ..... Condition verifiée.

= 0.42

pP1 =

O = 44,70 Mpa

vee e een e ... Condition verifiée.
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= Sens z-z

La section d’armatures adoptée est A = 9.23 cm?
100 x A; 100 x 9.23

PL="p%d T 1ooxzz | O*
B, =090 - K=235
Mas 6.46 x 10°
Os =B dAs  090x220x923  o>36Mpa
Og < Og wer ver ven ven een wen wen en e e - - CONition verifiée.
os 265.06 _ . .
Obe =3 =35 = 1.01 Mpa < Opc = 15 Mpa............... Condition verifiée.

Tab.2 Vérification des contraintes a I’ELS.

M As P1 S K1 Os O Ohbc Opc obs.

appuis | 544 | 9.23 | 0.420 | 0.90 35 29.77 | 201.63 | 0.85 15 OK

travees | 8.17 9.23 | 0.420 | 0.90 35 4470 | 201.63 | 1.28 15 OK

appuis | 430 | 9.23 | 0.420 | 0.90 35 23.53 | 201.63 | 0.67 15 OK

travées | 6.46 | 9.23 | 0.420 | 0.90 35 35.36 | 201.63 | 1.01 15 OK

Résultats

L’épaisseur du voile périphérique de souténement est de 25cm.
Le ferraillage du voile périphérique est comme suit :

= Sens X-X
En travée : 6HAL4/ml avec un espacement de 15 cm
Aux appuis : 6HA14/ml avec un espacement de 15 cm

=  Sens z-z

En travée : 6HAL4/ml avec un espacement de 15 cm
Aux appuis : 6HAL14/ml avec un espacement de 15 cm
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4 202 i
A ,.".'v S . > -V :‘;'L
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Figure.VI111.4 Ferraillage du voile périphérique.
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CONCLUSION

CONCLUSION

Ce projet de fin d’étude qui consiste en 1’étude d’un batiment a usage d’habitation, est la
premiére expérience qui nous a permis de mettre en application les connaissances acquises
lors de notre formation.

Ce projet nous a permis d’un coté d’assimiler les différentes techniques et logiciels de calcul
ainsi que la réglementation régissant les principes de conception et de calcul des ouvrages
dans le domaine du batiment.

On a utilisé le logiciel ETABS afin d’interpréter les résultats qui nous ont permis d’aboutir au
ferraillage des différents éléments de construction.

D’aprés 1’étude qu’on a faite, il convient de souligner que pour la conception parasismique, il
est trés important que 1’ingénieur civil et I’architecte travaillent en étroite collaboration dés le
début du projet pour éviter toutes les conceptions insuffisantes et pour arriver a une sécurité
parasismique réalisée sans surco(t important.

L’étude de I’infrastructure, elle est congue en radier général du fait de la faible portance du sol
support et I’importance de la structure et cela pour bien reprendre les charges transmises par
la structure au sol.

Enfin, nous espérons que ce modeste travail sera une référence pour d’autres projets de fin

d’études.
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