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roduction Géperal

Construire a toujours été I’un des premiers soucis de I'nomme et I'une de ses occupations
privilégiées. A ce jour, la construction connait un grand essor dans la plus part des pays et tres
nombreux sont les professionnelles qui se livrent a I'activité de batir dans le domaine du batiment
ou des travaux publics.

Le génie civil est I’ensemble des activités conduisant a la réalisation de tout ouvrage li¢ au
sol. L’étude de construction se fait principalement sur deux parties essentielles a savoir la
superstructure et I’infrastructure qui sont respectivement, partie hors terre et partie enterrée.

L’analyse approfondie des ouvrages touchés par le séisme nous renvoie souvent aux mémes
causes, dont les principales sont dues a de mauvaises dispositions constructives ou des malfagons
des exécutions généralement désagréables.

Les normes de construction en Algeérie deviennent de plus en plus strictes au vue des
différents seismes vécus. La prise de conscience du facteur sécurité est placée en avant de
nombreux parametres.

Pour cela nos calculs seront conformes aux regles parasismique Algériennes (RPA
99modifiées 2003) et les regles de conception et du calcul des ouvrages et construction en béton
armé suivant la méthode des états limites (BAEL99) afin d’assurer au mieux la stabilité de la
batisse ainsi que la sécurité des usagers.

Ce projet de fin d’étude représente le premier résultat tangible de concrétisation des
connaissances acquises durant notre cursus en se placant dans une situation réelle d’ingénieurs
en génie civil pour le calcul des différentes parties d’une construction, tout en respectant la
réglementation en terme de résistance, fonctionnalité, confort et contraintes économiques

Nous avons choisi le calcul des éléments structuraux d’un batiment en
(S/SOL+RDC+7étages) a contreventement mixte , en plus du calcul statique, qui fait I’objet des
trois premiers chapitres , la structure est soumise au spectre de calcul du réglement parasismique
Algérien RPA | et sa réponse est calculée en utilisant le logiciel ROBOT BAT , qui est un outil
assez performant pour la modélisation, I’analyse et le dimensionnement des différentes
structures.
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1.1. Introduction :

Nous commengons 1’étude de ce projet par une présentation de tous ses éléments constitutifs
ainsi que les principaux matériaux utilisés.

1.2.Présentation du projet :

Notre projet consiste a 1’étude d’une structure en (S/SOL+RDC+7étages) a usage d’habitation et
bureau. 1l sera implanté dans la wilaya de BOUMERDES classée selon le reglement
parasismique Algérien (RPA 99/ Vérsion2003) comme zone de forte sismicité (zone I111).

Notre ouvrage est classé dans le groupe d’usage 2 : « Ouvrages d’importance moyenne »
(Article3.2 de RPA), et selon le rapport du sol, la contrainte admissible csol=2bars.

1.2.1.La structure est composée:

D’un sous sol (cave) ;

D’un RDC partie commerciale ;

De sept étages a usage d’habitation ;

D’un étage a usage administratif ;

D’une cage d’escalier ;

D’une cage d’ascenseur ;

Terrasse (partie accessible et partie inaccessible)

1.2.2. Réglements utilisés et normes de conception :

L’¢étude du batiment sera menée en utilisant les codes suivants :
v' Réglements Parasismique Algériens « RPA 99/Version 2003 »
v' Reégles de conception et de calcul aux états limites des structures en béton armé
« BAEL91 /modifiées.99 ».
v' Documents Technique Réglementaires « D.T.R-B.C.2.2 » : charges permanentes
et charges d’exploitations.
v Regles de Conception et de Calcul des Structures en Béton Armé « CBA93 ».

1.2.3.Caractéristique géométrique de I’ouvrage :

La structure est en ossature mixte (poteaux voiles de contreventement, elle a pour dimension :

o Longueurtotale ...........coviiiiiiis 19.50m
o Largeurtotale ...........coooiiiiiii 14.80m
o Hauteurtotale ....... ... e 31.13m
o Hauteur du S/SOL ..o e 03.06 m
o Hauteur duRDC .. ... 04.25m
o Hauteur de I’étage courant ...............coeeviiiiiiiiiiiannnn.. 03.06 m

|.3. Eléments constitutifs de I’ouvrage :

> Ossature :



Le batiment est en ossature mixte, composé de portique (poteaux poutres) et un ensemble de
voiles disposés dans les deux sens formant ainsi un systeme de
Contreventement rigide assurant la stabilit¢ de I’ouvrage.
»  Voile:
Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place. Ils sont destinés d’'une
part a reprendre une partie des charges verticales et d’autre part a assurer la stabilité de
I'ouvrage sous l'effet des chargements horizontaux.
> Portiques :
Ou bien cadres rigides constitués de poutre et de poteaux. Ils sont capables de reprendre
essentiellement les charges et surcharges verticales, et sont lies entre eux.
» Planchers :
Le plancher est une partie horizontale de la construction séparant deux niveau d’un batiment,
capable de supporter les charges et les surcharges et les transmettre aux éléments porteurs
horizontaux et verticaux .Dans notre cas nous avons des planchers a corps creux et dalle de
compression qui ont pour fonctions :
% Fonction de résistance mécanique : Les planchers supposeés infiniment rigides dans le
plan horizontal supportent leurs poids propres et les surcharges d’exploitations et les
transmettent aux éléments porteurs de la structure.

¢ Fonction d’isolation : Les planchers permettent d’isoler thermiquement et
acoustiquement les différents étages.

> Les consoles :
Sont des plates formes entourées d’une balustrade ou d’un garde en saillie sur une fagade, ils
communiquent avec I’intérieur par des baies.

>  Escaliers :
C’est une succession de gradins permettant le passage a pied d'un étage a I'autre d'un
batiment.
L’ouvrage est muni d’'une seule cage d’escalier. Le coulage s’effectuera sur place.

> Cage d’ascenseur :
Notre batiment sera muni d’une cage d’ascenseur.

» L’acrotére : c’est un élément en béton arme coule sur place, Il joue un réle de
sécurité et de grande de corps.

> Maconnerie :
Deux types de murs se présentent dans notre structure :
e Murs extérieurs : réalisés en double cloisons de brique creuse de 10 cm d’épaisseur séparées
par une lame d’air de 5 cm.
e Murs de séparation intérieurs : réalisés en simple cloison de brique creuse de 10 cm
d’épaisseur.
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> Les fondations :
La fondation est 1’¢élément qui est situé a la base de la structure. Elle a pour role la transmission
des charges et surcharges de la superstructure au sol, donc elle constitue la partie essentielle de
I’ouvrage puisque leur bonne conception découle de la bonne tenue de I’ensemble.
Son choix dépend du type du sol d’implantation et de I’importance de 1’ouvrage.

> Revétements :
IIs seront réalisés en :
e Mortier de ciment de 2 cm d’épaisseur pour les murs des fagades extérieures.
¢ Enduits de platre de 2 cm d’épaisseur pour les murs intérieurs et plafonds.
e Carrelage pour les sols.
e Faience pour les murs des sanitaires et cuisines.
e Marbre pour les escaliers.

» Systéme de coffrage :
On opte pour un coffrage métallique pour les voiles pour réduire les opérations manuelles et le
temps d’exécution.
Quand aux portiques, on opte pour un coffrage classique en bois.

|.4.Caractéristigues mécanigues des matériaux :
Le béton et I’acier utilisés dans la construction du présent ouvrage seront choisis conformément
aux regles (BAEL 91) et aux régles parasismiques algériennes (RPA 99 modifié en 2003).

1.4.1.Le béton :

Le béton est un mélange optimal de :

- liant (ciments artificiels).

- granulats (sables, gravillons, graviers...).

- eau de gachage.

- éventuellement des adjuvants (entraineur d’air, plastifiant, hydrofuge,...).

Il sera dosé a 350 kg /M 3 de ciment portland artificiel (CPJ).

Le béton présente des résistances a la compression assez €levées ; de I’ordre de 25 a 40MPa mais
faible a la traction ; de I’ordre 1/10 de sa résistance en compression.de plus, le béton de ciment a
un comportement fragile.

Le béton est défini du point de vu mécanique par sa :

% Résistance caractéristique a la compression :



Le béton est défini par sa résistance caractéristique a la compression a 28 jours d’age noté
fc2s.La résistance a la compression varie avec 1’age du béton, pour j <28 jours, elle est calculée
comme suit :
j
fi= (———)f Pour fe2s< 40 MPa
“ (4.76+0.83Xj) c28 — c28=

(BAEL91/A.2.1,11)

fq‘: (m) fc28 Pour —— fCZSS 40 MPa

Dans les calculs de notre ouvrage, nous adopterons une valeur de fcos= 25 MPA.

% Résistance caractéristique a la traction :
La résistance caractéristique du béton a la traction a j jours ; noté fy ; est donnee
conventionnellement en fonction de la résistance caractéristique a la compression par la relation
suivante
F;=0.6+0.06fj ————»  BEAEL91/A.2.1,12
Dans notre cas : fc28 =25 MPA —» ft28=2.1 MPA
Cette formule est valable pour les valeurs de fcj <60 MPa.

eModule de déformation longitudinal du béton :
v" Module de déformation longitudinal instantanée du béton :
Il est utilisé pour les calculs sous chargement vertical de durée inférieure a 24 heures.

Ei 2s= 11000 3,/fcj pour fes=25MPa (ART A. 2.1, 21BAEL 91)
Ona: Ei2s=32164.2 M

v" Module de déformation longitudinal différé du béton :
Il est utilisé pour les chargements de longue durée, on utilise le module différé qui prend en
compte les déformations du fluage du béton.
Le module de Young du béton dépend de sa résistance caractéristique a la compression, nous
prenons un module égal a:

Evj=3700 3/f, j (ART A.2.1, 22BAEL91)
Pour notre cas, fcs=25MPa Ev28=10819 MPa

eModule de déformation transversale :

Noté G, il caractérise la déformation du matériau sous ’effet de 1’effort tranchant. Il est donné
par la relation suivante :

G=E/2 (1+v) MPa (ART .A.2.1.3/BAEL91modifié99)

Avec : E : module de Young

v : coefficient de poisson v= (Al/l)

«Coefficient de poisson :

C’est le rapport entre la déformation relative transversale et longitudinale.
_Ad/d

V= T/l

Ad/d : déformation relative transversale
Al /I : déformation relative longitudinale



Il est pris égal a :

e v=0 al’ELU, pour le calcul des sollicitations. (ART A. 2.1. 3, BAEL 91)
e v=0.2 aI’ELS, pour le calcul des déformations. (ART A. 2.1. 3, BAEL 91)

> Fluage du béton :

C’est le phénomene de déformation dans le temps sous une charge fixe
Constamment appliquée. Cette déformation différée est égale au double de la déformation
instantanée. Le fluage varie surtout avec la contrainte moyenne permanente imposee au
matériau.

» Phénomeéne du retrait :
C’est la diminution de longueur d’un élément de béton, il est dii notamment:

eau retrait avant prise : c’est une évaporation d’une partie de I’eau que contient le béton ;

e retrait thermique : d0 au retour de béton a la température ambiante aprés dissipation de la
chaleur de la prise de prise du béton ;

eretrait hydraulique : di a une diminution de volume résultant de I’hydratation et du
durcissement de la pate de ciment.

» Dilatation thermique :
Le coefficient de dilatation thermique du béton est évalué a 1X10pour une variation de +
20° C on obtient AL=£2%e x L.

Une variation de température peut entrainer des contraintes internes de traction qui engendre
une dilatation. Pour éviter des dommages structuraux d a ce phénomene, on place réguliérement
aux eléments ou batiments de grandes dimensions des joins de dilatation espacés de 25 a 50 m
selon la région.

> Etat limite de contrainte de béton :
Tous les calculs qui vont suivre au cours de cette étude seront basés sur la théorie des états
limites.

Un état limite est un état au-dela duquel une structure ou un de ses éléments constitutifs
cesseront de remplir les fonctions pour lesquelles ils sont congus. On les a donc classés en
état limite ultime(ELU) et état limite de service(ELS).

a) les états limites ultimes (E.L.U) :
Sont associés a I’effondrement de la batisse. Cet état de ruine de la structure peut mettre
en danger la sécurité de la population.

La valeur de calcul de la résistance a la compression du béton est donné par :



__0.85fcj
- 6yb

Fou (Art.A4.3.41, BAEL 91 modifié99)

Yo : Coefficient de sécurité : Yb=15 — Situation courante

Yb=115 — situation accidentelle

0 : Coefficient de durée d’application des actions considérées
06=1: siladurée d’application est >24h,

0=0.9 : si la durée d’application est entre 1h et 24h,

0=0.85 : si la durée d’application est < 1h,

*Pour Yp=1.5etO=1,onaura fn=14.2 [Mpa]

* Pour Yp=1.15¢t0=1, onaura fo, =18.48 [Mpa]

Ebc (l\,":’a)A

fbu

>

2%o 3.5%0 e (%o)

Figure.1.1 : Diagramme contrainte déformation de béton a ’ELU



b) les états limitent de services (E.L.S) :

IIs correspondent aux états au-dela desquels les conditions normales d’exploitation et de
durabilité qui comprennent les états limites de fissuration ne sont plus satisfaites. La
Contrainte admissible du béton a la compression est donnée par :

G be =0.6 f 28 MPa Art (A.4.5, 2 BAEL 91)
Pour fes =25MPa  — op=15MPa a I’ELS.

- la contrainte de cisaillement ultime :

T=min 02);% , 5 MPa ——> fissuration peu nuisible
T=min 015:{# A4 MPa > —> fissuration préjudiciable ou tres préjudiciable

- la masse volumique du béton est égale a 25KN/m3

—Gbc A

Ebc=Es

v

8bc

2% 3.5%

Figure.1.2 : Diagramme contrainte — déformation du béton a I’ELS

| .4.2.Acier :

L’acier est un matériau qui présente une trés bonne résistance a la traction (et aussi a la
compression pour des structures faiblement €lancées), de 1’ordre de 500 MPa .

Les aciers sont souvent associés au béton pour reprendre les efforts de tractions aux quels ce
dernier ne résiste pas. lls se distinguent par leurs nuances et leurs états de surfaces extérieures
savoir :

- Barres lisses.
- Barres a haute adhérence (HA).

- Treillis soudé.



Dans le présent ouvrage, nous auront a utiliser les deux types d’armatures :
Aciers a haute adhérence [feE400] fe = 400 Mpa,
Treillis soudés [TL 520] fe = 520 Mpa.
 fe : limite d’¢élasticité de 1’acier.
On définit les aciers par:
v Module d’élasticité longitudinale :

A I’ELS, on suppose que les aciers travaillent dans le domaine élastique. tous les types d’aciers
ont le méme comportement élastique, donc le méme module de Young :

Es=2.10° MPa. (Art A.2.2,1 BAEL 91)
La déformation a la limite ¢élastique est voisine de 2% et cela en fonction de la limite d’¢lasticité.
v" Contrainte limite ultime des aciers :

Elle est définie par la formule suivante :

o= L (Art A.2.1.2, BAEL91/modifé99)
Vs

e 0, : Contrainte admissible d’¢lasticité de 1’acier
o fe: Limite d’¢lasticité garantie.
e . : Coefficient de sécurité (A 4.3, 2/BAEL91 modifié99)

¥s =1,15 pour les situations durables.

= ¥s=1 pour les situations accidentelles.

Nuance de | acier Situation courante Situation accidentelle

F.=400 MPa o5 =348 MPa o5 =400MPa

F.=520 MPa os =452 MPa o5 =500 MPa



v' contrainte ultime de service des aciers :

Afin de limiter I’apparition des fissures dans le béton et donc, d’éviter la corrosion d armatures, on
doit limiter les contraintes dans les aciers.

On distingue trois (03) cas de fissurations :
e fissuration peu nuisible :

Dans ce cas I’élément se trouve dans les locaux couverts, il n’est soumis a condensation Il n’est pas
nécessaire de limiter les contraintes dans les aciers.

o st=Te (Art .A.4.5, 32 BAEL91)
o fissuration préjudiciable :

Lorsque les eléments en cause sont soumis a des condensations et expo intempéries, la contrainte
admissible de la traction dans les aciers est égale a :

5s=Min G fo 110777 (Art. A.4.5, 33 BAEL91)

e fissuration tres préjudiciable :

Cas des éléments exposés a un milieu agressif (eau de mer).

— . 1

o st=Min (Efe ;gom) (Art A45, 34 BAELgl)
Avec:

ftj Résistance caractéristique du béton a la traction

n: Coefficient de fissuration
n =1 pour les ronds lisses

n =1,3 pour les HA (¢ < mm6)

n =1,6 pour les HA (9> mm6 ) A &
fe
Y, | |
-10 %o "1,74%0 i i €
i i 1,74 %o 10 %o
i /|t
Ys
v" Protection Des Armatures (Art A.4.5, 34BAEL91) :

Figure.1.3 : Diagramme contraintes déformation de I'acier



Afin d’éviter des problémes de corrosion des aciers ; il est nécessaire de les enrober par une
¢épaisseur de béton suffisante qui dépend des conditions d’exploitations de I’ouvrage.

On doit donc respecter les prescriptions suivantes :

- C=bcm  pour des ouvrages exposés a la mer, aux embruns ou aux tout autre atmospheres
trés agressives tel les industries chimique ;

- C= 3cm  pour des parois soumises a des actions agressives ; des intempéries ou a des
condensations ;

- C= 1cm pour les parois situées dans un local couvert et clos et qui ne sont pas
exposees aux condensations.

1.5.Conclusion :

Dans ce premier chapitre on a présenté la structure a étudier, on a défini les différents
¢léments qui la compose et le choix des matériaux a utiliser, et sa dans le but d’approfondir
cette étude et faire un pré-dimensionnement précis des éléments définie afin d’assurer
une bonne résistance de la construction.
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Introduction :

Aprés avoir déterminé les différentes caractéristiques de l'ouvrage, ainsi que les matériaux
le constituant, nous passons au pré-dimensionnement des éléments tels que les planchers, les poutres
(principales et secondaires), les poteaux, et enfin les voiles. Ce pré-dimensionnement permet de
déterminer les différentes charges qui seront appliqués aux différents éléments de la structure.

Le pré dimensionnement est trés important, son but est de déterminer une épaisseur économique
afin d'éviter un sur plus d'acier et béton.

Et cela se fait en respectant les recommandations en vigueur a savoir :

e |LeRPA99
e LeCBA93
e LeBAELO91

11.1.pré-dimensionnement des planchers :

Les plancher permettent de séparer les différents étages d’une construction. On distingue les
planchers pleins (dalle pleine) et planchers a corps creux.

A-plancher en corps creux :

le plancher est constitué de corps creux s’appuyant sur des poutrelles préfabriqués disposées
suivant la petite portée, le tout complété par une dalle de compression armé d’un treillis soudé
d’épaisseur de 4 a Scm.

Afin de limiter la fleche, I’épaisseur minimum du plancher doit satisfaire la condition suivante :

L
Ht > %“; (Art B 6-8-423/BAEL91 modifier 99)

Avec:
Lmax : la plus grande portée dans le sens des poutrelles entre nus des appuis.
Ht : hauteur total des planchers.

Remarque : Dans un premier temps on prend la section minimale exigée par le (RPA 99

version 2003) pour un poteau en Zone 111 qui est de (30x 30) cm

Dans notre cas : L max = 335-30=305cm

305
Donc Ht > —= 13.66cm
22.5



On opte pour un plancher d’épaisseur : Ht = 16+4
» Epaisseur du corps creux =16cm

+ Epaisseur de la dalle de compression =4cm

Dalle de compression Corps creux Ireillis soudé

2Qcm

|6bem 4cm
>

65 cm

Poutrelle e—»|

1em

Figure. II. 1: Schéma descriptif d’un plancher en corps creux

B-Plancher en dalle pleine :

Ce sont des plaques minces dont I’épaisseur est moins importante comparé aux autres dimensions.
Leurs épaisseurs est déterminés selon leurs portés ainsi que les conditions suivantes :

» La résistance a la flexion ;
 L’isolation acoustique ;

» La résistance au feu.

> Condition de résistance a la flexion : L’épaisseur de la dalle des balcons est
donnée par la formule suivante : (BAEL91.modifié99, Art B.6.5.1)

T Y D R 3.80

ez =
22,5 22.5

=0.169m
Avec :

» e D’épaisseur du plancher.
» | : distance maximum entre nus d’appuis



On opte pour un plancher de 20cm = (16+4) cm

e 16 cm : hauteur du corps creux.
e 4 .cm: hauteur (épaisseur) de la dalle de compression.

> Résistance au feu : Pour deux heures d’exposition au feu, I’épaisseur minimale de la dalle
pleine doit étre égale a 11cm.

> lIsolation acoustique (phonique):

Selon les régles techniques «CBA93»en vigueur en Algérie I'épaisseur du plancher doit étre
supérieure ou égale a 13cm pour obtenir une bonne isolation acoustique.

On limite donc notre épaisseur a:

Remarque :

Concernant le pré dimensionnement des dalles des balcons on adopte une épaisseur:

11.2.pré-dimensionnement des poutres :

a) Selon les regles de BAEL91 :

La section de la poutre est déterminée par les formules (1) et (2).

L L

15 <h< 10 e (1)
04h<b<07h ............ (2)
Avec :

L : portée de la poutre.
h : hauteur de la section.
b: largeur de la section.

b). Les dimensions des poutres doivent respecter l’article 7.5.1 de RPA99/version 2003
suivant :

b >20cm ; h>30cm

g §4 ; b max— 1,5h1+ bl



11.2.1.Les poutres principales : Ce sont des poutres porteuses.

L max=450-30 = 420cm

%shpps%:ZSshpps42 Soit hpp=40cm

0.4x40<bpp <0.7x40=16cm< bpp < 28cm Soit bpp =30 cm

La section des poutres principales est :(30x40) cm?

11.2.2.L.es poutres secondaires : Elles sont paralléles aux poutrelles elles assurent le
chainage.

Lmax =335 — 30 =305cm

30 <hps < % = 20.33cm < hps <30.5cm  Soit  hps =30cm

15
0.4x35<bps <0.7x35=14cm <bps <24.5cm  Soit bps =30cm

La section des poutres secondaires est :(30x30) cm?

Tableau I1.1 : pré- dimensionnement des poutre :

Conditions prlzi)ﬁg;cgzlses sess:cti;?ies Vérification
h> 30cm 40 cm 30 cm Vérifiée
b> 20 cm 30cm 30cm Vérifiée
h/b<4 1.33 1 Vérifiée
Conclusion :

On remarque bien que les conditions imposées par le RPA99 sont toutes vérifiées, donc les

sections adoptées sont :

- poutres principales (30 x 40) cm?

- poutres secondaires (30x30) cm?

11.3.Pré-dimensionnement des voiles :




Pré¢ dimensionnement des murs en béton armé justifié par I’article 7.7 de RPA 99. Les voiles
servent, d’une part, a contreventer le batiment en reprenant les efforts horizontaux (séisme et/ou
vent), et d’autre part, a reprendre les efforts verticaux (poids propre et autres) qu’ils transmettent

aux fondations.

Les charges verticales : charges permanentes et surcharges.
Les actions horizontales : effets de seisme et/ou du vent.

Les voiles assurant le contreventement sont supposés pleins.

Y V V V

Seuls les efforts de translation seront pré en compte ceux de la rotation ne sont pas
connus de la cadre de ce pré dimensionnement.

D’apres le RPA 99 article 7.7.1 sont considérés comme voiles les éléments satisfaisants a
la condition:( L > 4¢). Dans le cas contraire, les éléments sont considérés comme des éléments

linéaires.
AVec :

L : longueur de voile.
- e épaisseur du voile.
L'épaisseur minimale est de 15 cm. De plus, I'épaisseur doit étre déterminée en fonction
de la hauteur libre d'étage he et des conditions de rigidité aux extrémités comme indiquées a la
Figure (11.2).

c.ad.
Les voiles sont des murs en béton armé justifiant a I'article 7.7.1 de RPA99 :
emin = 15cm.
A partir de la hauteur d'étage he = 3,06 m et de condition de rigidité aux extrémités suivantes :
e >h/25 = e>12,24cm
e>h/22 = e>13,91cm
e >h/20 = e>153cm
e > max (emin ,Ne/25, he /22 , he /20)

e > max (15,12.24, 13.91, 15.3)



e>153cm

On adopte : e=20cm

L e

Figure 11.2 .a: Coupe de voile en élévation.
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Figure 11 .2.b : Coupe de voile en plan.




11.4. Le pré dimensionnement des poteaux :

Le pré dimensionnement des poteaux se fait a I’ELS en compression simple, en vérifiant les
exigences du RPA qui sont les suivantes pour les poteaux rectangulaires de zone 11 :

Min (b1, hl) > 30 cm

Min (b1, h1) > he/ 20

1/4 <b1 /h1<4

Avec :

b : largeur de la section,

h : longueur de la section,

he : hauteur libre du poteau.

On effectuera le calcul pour le poteau le plus sollicité (ayant la plus grande surface d’influence).
En supposant que seul le béton reprend la totalité des charges ; la section du poteau est donnée
par la formule suivante : (Art 7.4.3.1du RPA/2003)

Ns
0.3 Fc28

Avec : S >

Ns = G+Q

Ns : effort normal revenant au poteau considéré

S : section du poteau

G : charges permanentes

Q : surcharges d’exploitations en tenant compte de la régression des surcharges
Fc28 : résistance du béton a 28 jours

Remarque : on considéré, en premier lieu, pour nos calcul la section du poteau selon le
minimum exigé par le RPA qui est de (30X30) cm?.

11.5. Détermination des charges et surcharges (DTR B.C.2-2) :
Pour pré dimensionner les éléments (planchers, acrotéres, poteaux....), on doit d’abord
déterminer le chargement selon le reglement.

11.5.1. Charges permanentes (G)
a) Plancher terrasse :

Ona, lacharge G =p.e

p : Poids volumique :

e : I’épaisseur de I’élément




Tableau 11.2 : Valeur de la charge permanente du plancher terrasse :

N Eléments Epaisseur (m) Poids Charges
volumique
(KN/m?)
(KN/m?3)
1  Carrelage 0.02 22 0.44
2 Mortier de pose 0.02 22 0.44
3 Etanchéité multicouche 0.02 6 0.12
4 Béton en forme de pente 0.04 22 0.88
5  Feuille de polyrane 0.01 1 0.01
6  Isolation thermique 0.04 4 0.16
7 Dalle en corps creux (16+4) 14 2.8
8  Enduit de platre 0.02 10 0.2
G=5.05
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Figure Il .3 : Constituant d’un plancher terrasse inaccessible

Tableau 11.3 : Valeur de la charge permanente du plancher terrasse :

N Eléments Epaisseur (m) Poids Charges

volumique
(KN/m?)

(KN/m?)



1 Couche de gravier 0.05 17 0.85

2  Etancheité multicouche 0.02 6 0.12
3 Béton en forme de pente 0.06 22 1.32
4 Feuille de polyrane / / 0.01
5  lIsolation thermique 0.04 4 0.16
6  Dalle en corps creux (16+4) 14 2.8
7 Enduit de platre 0.02 10 0.2
G=5.46
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Figure Il .4 : Constituant d’un plancher terrasse accessible
b) Plancher étage courant :
Tableau 11.4: Valeur de la charge permanente du plancher étage courant :
N Eléments Epaisseur (m) Poids Charges
volumique
(KN/m?)
(KN/m?)
1 Revétement en carrelage 0.02 22 0.44
2 Mortier de pose 0.02 20 0.40
3  Couche de sable 0.02 18 0.36

4  Dalle en corps creux 0.2 14 2.80



5  Enduit de platre 0.02 10 0.20

6  Cloison de séparation interne 0.1 09 0.90

G=5.10

Figure 1.5 : Constituant d’un plancher d’étage courant

c) Dalle pleine:
Tableau I1.5 : Valeur de la charge permanente de la dalle pleine :

N Eléments Epaisseur (m) Poids Charges
volumique
(KN/m?)
(KN/m?3)

1  Revétement en carrelage 0.02 22 0.44

2 Mortier de pose 0.02 20 0.40

3 Couche de sable 0.02 18 0.36

4  Dalle pleine en béton 0.15 25 3.75

5  Enduit en mortier ciment 0.02 22 0.44
G=5.39
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Figure 11 .6:Coupe de plancher en dalle pleine

o

d) Maconnerie :

e murs extérieurs :
C’est une double cloison en brique creuse de 25 cm d’épaisseur (10+5+10).

Tableau 11.6 : valeur de la charge permanente du mur extérieure :

N Eléments Epaisseur (m) Poids Charges

volumique
(KN/m?)



Enduit de ciment
Briques creuses
Lame d’aire
Brique creuses

Enduit de platre

0.02
0.1

0.05
0.1

0.02

Figure 11 .7 : Coupe verticale d’un mur

murs intérieurs :

(KN/m3)

22

10

Tableau 11.7 : valeur de la charge permanente du mur intérieur :

N

1

2

3

Eléments

Enduit de ciment
Briques creuses

Lame d’aire

Epaisseur (m)

0.02
0.1

0.02

Poids
volumique

(KN/m3)
10
9
10

0.44

0.9

0.9

0.2

G=2.44

Charges

(KN/m?)

0.2
0.9
0.2

G=14




Figure 1l .8 : Coupe vertical d’un mur intérieur

e) L’acroteére :

La charge permanant de 1’acrotére est déterminée comme suit :

25
'+
3
80 7
10

S=(0.8x0.1)+(0.15x0.1)- 0.03X0.15 B I J—\

2

$=0.09275m? Figure 11.9 : Coupe verticale de I’acrotére

Cac=pxS=0.09275x25=2.319KN

11.5.2. Surcharges d’exploitations (Q) :

Les surcharges d’exploitation sont données par le DTR (article 7.2 et 7.2.2) comme suit :

Tableau 1.8 : Valeurs des charges d’exploitations :

Eléments Surcharges
¢ Acrotére 1KN/ m?
¢ Plancher terrasse inaccessible 1KN/m?

¢ Plancher terrasse accessible 1.5 KN/ m2



¢ Plancher étage courant (habitation) 1,5 KN/ m?

¢ Plancher étage de service 2,5 KN/ m?
¢ Plancher RDC (commerce) 3.5 KN/ m?
¢ Les escaliers 2,5 KN/ m?
¢ balcons 3,5 KN/ m?
¢ Plancher sous sol (cave) 2,5 KN/ m?
¢ plancher sous-sol (cave) 2.5KN/m

11.5.3.Descente de charge :

La descente de charge consiste a calculer pour le poteau le plus sollicité, les charges reprise par
celui-ci et de les cumuler en partant du dernier niveau au premier niveau et cela jusqu’aux
fondations, pour lui trouver la section adoptée dans les différents étages.

a) Surface d’influence :

Surface du plancher revenant au poteau le plus sollicité C5 :

51 PP 53 21
@ PS PS [E
, PP S
52 S4 1.43
i +— I
1.53 0.3 1.45

$1=2.1X1.53=321m2 )
S2=1.53X1.43=2.19 m? Sn=S1+S2+S3+S4




$3=2.1X1.45= 3.05m?
S4=1.45X1.43=2.07 m?

Section nette — Sn = 10.52 m?
Section brute — Sh =12.56 m?

b) Poids propre des éléments :

e Plancher terrasse :
PPT =Gt x Sn= 5.46x10.52=57.44KN
¢ Plancher étage courant :
PPc= Gcx Sn= 5.10%10.52=53.65KN

e Poutres:
% Poutres principales :

PPp=0.40 x 0.30 X (2.1+0.3+1.43) x25 =11.49 KN.
% Poutres secondaires :
PPs=0.30 x 0.30x (1.53+1.45) x25 =6.71KN.
Donc : le poids propre des poutres :
Ptot= PPp+ PPs — Ptot =18.195KN.
e Poteaux:

Poids des poteaux du sous-sol :
PPss=0.30%0.30 x3,06x25=6.88KN

Poids de RDC et I’étage courant :
PPRDC=0,3%0,3x%3,06x25=6.88 KN

11.5.4.Degression verticale des surcharges d’exploitation :

Le document technique réglementaire (DTR. B.C.2.2) nous impose une dégression des
charges d’exploitation et ceci pour tenir compte de la non simultanéité d’application des
surcharges sur tout les plancher.

Cette loi s’applique au batiment tres élancé ; dont le nombre de niveaux est supérieur a 5 ce
qui notre cas.

La loi de dégression des surcharges est comme suit :



3+n
Qn = Qo +? ?=1Qi
Pour n>5
Qo : surcharge d’exploitation a la terrasse.
Qi: surcharge d’exploitation de 1’étage 1
n: numéro de I’étage du haut vers le bas.
Qn : surcharge d’exploitation a 1’étage « n » en tenant compte de la dégression des surcharges.

Surcharge d’exploitation

Plancher terrasse accessible : Q0=1.5x12.56=18.84KN

Plancher étage courant de 2a 6: Q1=..=0Q5=15x12.56 =18.84KN
Plancher étage de service : Q6=2.5x12.56=31.4KN

Plancher RDC commercial : Q7=3.5x12.56=43.96KN

Plancher sous-sol : Q8 =2.5x12.56=31.4 KN

9eme Qo =18.84KN

8emeQo+ Q1 = 37.68 KN

7eme Qo +0, 95 (Q1 + Q2) =54.64KN

6eme Qo +0, 90 (Q1 + Q2 +Q3) =69.71 KN

Seme Qo +0, 85 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4) = 82.90 KN

4eme Qo +0, 80 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5) = 94.20KN

3eme Qo +0, 75 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 + Q6) =103.62 KN
2eme Qo + 0,714 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 + Q6 + Q7) =121.97 KN

leme Qo +0,687(Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 + Q6 + Q7+Q8)=126.70KN

Tableau 11.9 : récapitulatif de la descente de charge sur le poteau C5 :

NIV Charges permanentes [KN] Surcharges Effort Section du poteau

d’exploitation normal [cm?]



Planche Poutre

r

7 57.44
6 63.65
5 63.65
4 63.65
3 63.65
2 63.65
1 63.65
RD  63.65
C

S 63.65
SOL

S

19.31

19.31

19.31

19.31

19.31

19.31

19.31

19.31

19.31

Poteaux Gtotal

6.88

6.88

6.88

6.88

6.88

6.88

6.88

6.88

76.75

89.84

89.84

89.84

89.84

89.84

89.84

89.84

89.84

G
cumulée

76.75

166.59

256.43

346.27

436.11

525.95

615.79

705.63

795.47

[KN]

Qi

18.84

18.84

18.84

18.84

18.84

18.84

31.40

43.96

31.40

Q

cumulé

18.84

37.68

54.64

69.71

82.90

94.20

103.62

121.97

126.70

Ns=G+Q

95.59

204.27

311.07

415.98

519.01

620.15

719.41

827.60

922.17

11-6 Vérifications relatives aux exigences du RPA :( Art 7. 4 .1du RPA99)

Min (bxh) > 30 [cm]

Min (bxh) > he/20

Y4 <hb<4

Section
trouvée

S>Ns/0.3
Xfeos

127.45

272.36

414.76

554.64

692.01

826.87

959.21

1103.46

1229.56

Section

proposee

40x40

40x40

40x40

40x40

40x40

40x40

45x45

45x45

50x50



Tableau 11.10. Verification des sections selon RPA 99 (Art 7.4.1)

Poteaux Conditions exigées par RPA  Valeur calculée observation
50x50 Min (b, h) > 30 Min (b, h)=45 Condition vérifiée
(sous sol) Min (b, h) > he /20 he /20=14.3 Condition vérifiée
1/4< b/h <4 b/h =1 Condition vérifiée
45x45 Min (b, h) > 30 Min (b, h)=40 Condition vérifiée
(RDC) Min (b, h) > he /20 he /20=20.25 Condition vérifiée
1/4< b/h <4 b/h =1 Condition vérifiée
45x45 Min (b, h) > 30 Min (b, h)=40 Condition vérifiée
1°r étage de  Min (b, h) > he /20 he /20=14.3 Condition vérifiée
service) - ipis
1/4< b/h <4 b/h =1 Condition vérifiée
40x40 Min (b, h) > 30 Min (b, h)=35 Condition vérifiée
(étage 2,3,4, Min (b, h)> he /20 he /20=14.3 Condition vérifiée
5,6,7et8) .
1/4< b/h <4 b/h =1 Condition Vvérifiée

Toutes les sections des poteaux sont admissibles.

11.7. Vérification de la résistance des poteaux au flambement :

Le flambement est un phénoméne d’instabilité de forme qui peut survenir dans les
éléments comprimés des structures, lorsque ces derniers sont élancés suite a I’influence
défavorable des sollicitations.

Pour qu’il n’y ait de flambement il faut que I’élancement « A» soit <50
1= avec : (BAEL99B.8.4.1)

Lf : longueur de flambement, qui égalea Lf=0,7 Lo

Lo: portée réelle du poteau (Hauteur libre).

. I
L=\/: avec :
A

I : moment d’inertie du poteau, I=bh3/12 (section rectangulaire)

i : rayon de giration,



A : section transversale du poteau (b x h)

i= |1z bh3 _ |h2_ h
T A4 12bh A\ 12 3.46

_Lf_0.71p3.46
T h

A

Pour lo=3.06-0.30 = 2.76m et h=0,30m poteau (50x50) — 2=22.28<50 (ok).
Pour lo= 3.06-0. 30 =2.76 m et h=0,35m poteau (45x45) —» A=19.10<50 (0k).
Pour lo= 3.06-0. 30 =2.76 m et h=0,40m poteau (40x40) —» A=16.71<50 (0k).
Pour lo= 4.25-0.30 = 3.95m et h=0,40m poteau (40x40) — A=23.91<50 (ok).
Pour lp=3.06-0. 30 = 2.76 m et h=0,45m poteau (45x45) - A=14.85<50 (ok).
Pour tous les poteaux la condition au flambement est vérifiée.

Conclusion :

Les différentes régles lois et documents technique nous ont permis de pré dimensionner les
éléments de notre structure comme suit :

++ Pré dimensionnement des planchers:

Pré-dimensionnements ht
Les planchers en corps creux 20 cm (16+4)
Dalles pleines (consoles) 16cm
Les voiles 20cm

+* Pré dimensionnement des poutres :

poutres Poutres Poutres
principales secondaires
Section adoptée (40x30) (30x30)

+* Pré dimensionnement des poteaux :




Niveau Section adoptée
Sous sol 50x50
RDC/étage service 45x45

étage courant 40x40
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Introduction :

Aprés avoir prée-dimensionné les éléments de contreventement, on passera au
dimensionnement des ¢éléments non structuraux a savoir 1’acrotére, les planchers ,escaliers
et les consoles. Le calcul se fera conformément aux régles (BAEL 91 modifié 99) et le RPA
99/2003.

IIl. 1. L’acrotere :

L’acrotere est un ¢lément secondaire de la structure assimilée a une console encastrée au niveau
du plancher dernier étage, elle est soumise a I’effort(G) di a son poids propre, et un
effort latéral (Q=1KN/ml) di a la main courante, engendrant un moment de renversement(M)
dans la section d’encastrement. Le ferraillage sera déterminé en flexion composée pour une
bande de 1m de largeur.
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Figure .111.1. Coupe verticale de 1’acrotére.

I11.1.1. Calcul des sollicitations :

e effort normal di au poids propre :
.03X0.15
$=(0.8x0.1)+(0.1x0.5) - 2232201
$=0.0927m?
Gac=pxS=0.09275x25=2.319KN

N=2.319KN



* L’Effort tranchant :

T=Qx1m=1KN

* Moment de renversement dii a ’effort horizontal :
M=QxHx1m

M=1x0. 8x1m=0.8Kn.m.

M=0.8kN.m

Diagramme des efforts internes (M, N, T) :

N=0
A < Q
v N=G
/17
Diagramme des moments  Diagramme Diagramme des
M=Q.H des efforts tranchants  efforts normaux
T=Q N =G

111.1.2.Combinaisons de charges :

a) Etat limite ultime :

La combinaison de charge a considérer est : 1.35G + 1.5Q
* Effort normal de compression :
Ny=1.35N=1.35x2.319=3.13KN

 Effort tranchant :

Ty=1.5T=1.5x1=1.5KN

* Moment fléchissant :

My=1.5M=1.5x0.8=1.2KN

b) Etat limite de service :

La combinaison de charge a considérer est: G + Q

 Effort normal de compression :



Ns=N=2.319KN

« Effort tranchant :
Ts=T=1KN

* Moment fléchissant :

Ms=M=0.8KN.m

III.1.3. Ferraillage de ’acrotére a L’(ELU) :

Le calcul sera déterminé en flexion composée a L’ELU ; on considére une section
rectangulaire (hxb), sous un effort normal Nu et un moment de flexion Mu.

, M
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Figure. 111.1.3 : Section rectangulaire soumise a la flexion

II1.1.3.1. calcul a PELU :

%+ position du centre de pression :

M . h .
eu= == 2% % 0.38m > (=-¢”) = (222-0.03) = 0.02m
Ny 3.13 2 2

Le centre de pression se trouve en dehors de la zone délimitée par les armatures, nous avons
donc une section partiellement comprimée. Le calcul des armatures se fera en deux étapes :

v Etape fictive :
h
M=Mu+Nux (5 - €)=1.2+3.130x(0.05-0.03)= 1.263KN.m

Mf

— 2 —_
M =fou. 0.0 = M b a2

Avec : f,,=0.85f5/1.5=14.16MPa



_ 1.263x103
14.16x100x72

=0.018

Hu

® Calcul de uig -
uidZO.SXOLid (1-0.40Lid)

~ 3.5x1073
" 23.5x10-3+0.00173

Qlid = 0.668 ——> 1;=0.8x0.668 (1-0.4x0.668)=0.392

Ona pn,~0.018<1;=0.392 ——=> lasection est simplement armée ——>SSA

» Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaire.

e Lesarmatures fictives en flexion simple :
p=1-0.4a avec : a=1.25(1-\/1 — 2u)=1.25(1-v'1 — 2x0.018)=0.0227
D ou $=0.991

My _ 1.263x103

= ~0.523cm?
Ost-d.pp  348x7x0.991

—> A=

v Etape réelle :
% Les armatures réelles en flexion composée :

3
A= Ay - Su = 52 — 313107 § 6goem?

Ost 384x102

1I1.1.3.2. Veérification a ’ELU

a) condition de non fragilité :
L’acrotere est généralement ferraillé a la condition de non fragilit¢ A; > Ay,

_ t2s,, €s—0.455(d)
As>Anmin=0.23 e X es—0.185(d)

Avec :

ft28 =0.06f;,¢ +0.6=0.06x25+0.6=2.1MPa

ec=Ms = 9% ~0.34m
Ng 2319
Done : Apin=0.23x2Ly 3270435%8 ' 150x8=0.90

400 34-0.185x8

On remarque qu’ Asr < Amin — la section n’est pas vérifiée



Donc on adopte une section :  Ast=Amin = 0.90cm?

Soit 4HA8 Asr =2.01cm?/ml avec un espacement St=100/4=25cm

e Lesarmatures de répartition :
_A _201

A== ="—==0.502cm?
4

=
Soit 4HA8 Asr =2.01cm?/ml avec un espacement St=100/4=25cm

b) Vérification de I’écartement dans les barres :

Armatures verticaux:

A=2.01cm?

St < min{ 3h, 33cm} =30cm

St =25¢cm

Armatures de répartition:

St <min %h, 45cm} =30cm
St =25¢cm

c. Veérification au cisaillement :(BAEL 91 art 5.1.1)

Ty = Z—ZAvec . 1, - Contrainte de cisaillement.
Vu=1.5xQ=1.5KN
Onaaussi : T, =min (0.15]]:—; ,4MPa)=2.5MPa pour la fissuration préjudiciable.

1.5x103
Ty =
1000x80

= 0.0187MPa < 2.5MPa _, Condition vérifiée

» Donc pas de risque de cisaillement.

d. Vérification de I’adhérence des barres :

Le béton armé est composé de béton et d’acier. Il est donc nécessaire de connaitre le
comportement de I’interface entre ces deux matériaux. Pour cela, on doit vérifier que :

Vy
0.9dY.U;

Tse<Tseu = \PsftjAveC - Tse =

Vi=1.5KN

Y, = 1.5, (Hautes adhérences)



»:U; : Somme du perimetre utile des barres

YU; = m. 4. ¢p=4x3.14x0.8=10.048cm

—> Tseu = 3.15MPa > 1, = 0.207MPa —Condition vérifiée
» Donc pas de risque d’entrainement des barres.

e. Ancrage des barres verticales :

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

longueur de scellement droit(Ls).

£
Lg = 2% et 7., = 0.6W2f,5 = 0.6x1.52x2.1 = 2.835MPa

4150

0.8x400
g = = 28.22
4x2.835

Soit : Ls=30cm

f. Veérification vis- a-vis de ’ouverture des fissures :

L’acrotére est exposé aux intempéries, donc la fissuration est prise comme préjudiciable. Les
contraintes limites dans le béton et les aciers doivent vérifier les conditions suivantes

e Vérification vis- a-vis de 1’ouverture des fissures :
- . 2
o5 = og=min {Efe’ 110,/n.ft2{%

.

On a des aciers : HA :® > 6mm

< FeE400

n = 1.6 : Fissuration préjudiciable
\

g=min ( =400,110v1.6x2.T)=min (266.66, 201.63)

'5,=201.63MPa

—_— MS
Is B, xdxAg
Valeur de S, :
Tableau
100A 100x2.01 . .
= bds = 10);)(8 = 0.251 — Aprésinterpolation — (,=0.9207)

ki=47.7



0.8x10°
Alors: 65 = = 54.04MPa
0.9207x80x2.01x102

La section est justifiée vis-a-vis de I’ouverture des fissures.

O-bC S (E; = 0'6fC28 = 15MPa

_Os _ 54.04 _
Obe = 1o = 4, ~L13MPa

0y = 1.13MPa < 0, = 15MPa ————— Condition verifiée

g. Vérification de ’acrotére au séisme (Art6.2.3 du RPA99) :

Pour que I’acrotére soit prémuni des efforts provoqués par le séisme, 1’action des forces
horizontales Fp doit étre inférieure ou égale a 1’action de la main courant

Fp=4.A.Cp.W,
A : coefficient de force horizontale pour les éléments secondaires (zonelll).A=0.25
CP : Facteur de force horizontal pour les éléments secondaires CP=0.8
W, : poids de I’acrotére WP=2.319KN /ml
D’ou Fp= 4x0.25x0.8x2.319=1.85KN > Q=1KN — condition NON Vérifiée

L’acrotere est calculé avec un effort horizontal supérieur a la force sismique Fp, d’ou on opte
pour le calcul suivant :

0,

% Lescharges:

Poids propre de I’acrotére: G=2.319 KN/ml
Surcharge d’exploitation : Q=1 KN/ml
Force sismique : Fp = 1.85KN/ml

0,

«+ Sollicitations :

G : Crée un effort normal : Ng = G = 2.319KN/ml
Crée un Moment : Mg=0
Q : Crée un effort normal : No=0 KN
Crée un Moment : Mg = QxH=1 x0.8= 0.8 KNm
Fpo :Crée un effort normal : Nrp =0 KN
Crée un Moment : Mgp = Fp 2.H/3 =0.98 KNm
% Combinaison des sollicitations :

ELU : Nu=1.35Ng+1.5Ng
Muy=1.35Mg+1.5Mq

ELS : Nser= Ng+ Ng
Mser = MG+MQ



Combinaison accidentelle : G+0.75Q+ Fp
ELA : Na=Ng+0.75Nqo+NFrp
Ma=Mg+0.75Mq+Mpp

Les résultats sont donnés dans le tableau suivant :

Cas combinaisons M(KNm)

ELU 1.35G+1.5Q 1.2

ELS G+Q 0.8

ELA G+0.75Q+ Fp 1.58
3. Ferraillage :

ail consiste a étudier une section Rectangulaire avec :

——h=4cm b =100 cm

h =100 cm

d=7cm d’=3 cm

111.2.3.1. Calcul des armatures a L’E.L.U

M
e (Calcul de I’excentricité :
ey= Mu /Nu= —=2-=0.38 m
uT ~3130

h/2 —d’=5-3=2cm => g;=38cm>h/2-d’=3 cm

N(KN)
3.130

2.319

2.319

D’ou Le centre de pression se trouve a I’extérieur de la section limitée par les armatures,
et ’effort normal (N) est un effort de compression (Ny >0), donc la section est
partiellement comprimée, elle sera calculée en flexion simple sous 1’effet d’un moment

fictif My puis on se ramene a la flexion composée.
e Calcul en flexion simple :

ea =eo+ (W2 — d°)=0.38 + (0.1/2-0.03) =0.4m

Mg = NuXx €a=3.13x0.4=1.252 KN.m —

€0
€a

h=10cm




_0.85xf,, 0.85x25

£, =14.2MPa
oy, 1x1.5
— MF
Hou bxd®xf,
_1.252x1073

=0.018

Hbu= 0072 x14.2

u, =(3440y +49xf,, -3050)x10*

_M, _099% _,
M, 06

S

W, =(3440x1.66 +49x25-3050)x10™ = 0.39

Hy, <M, =A'=0 =—=> (Pas d’armature comprimée)

Upy =0.018<0.392 =—=> On utilise la méthode simplifiée
7, =d(1-0.6xy,,)

Z, =0.07 (1-0.6x0.018) =0.07

Mr _ 1.252x10
ToxFp,  0-07X348

A= =0.51cm?

Les armatures en flexion composeée :

3.130x10

I [ j— — ﬂ = - = 2
A" =Afs" =0 A = Afs (Fbu) 0.51 318 0.420cm
Condition de non fragilité :

Anmin=0.23 (b*d) fros/fed , fros=2.1 MPa

Anmin=0.23 (1x0.07) x2.1/400 = 0.845cm?

On remarque que : Au < Anmin

111.2.3.2. Calcul des armatures a L’E.L.A :

Calcul de ’excentricité :

€0= Ma /Na=1.58/2.319 = 0.68 m

h/2 -d’=5-3=2cm = e0=68cm>h/2-d'=2cm

D’ou Le centre de pression se trouve a I’extérieur de la section limitée par les armatures, et
I’effort normal (N) est un effort de compression (Ny >0), donc la section est partiellement



comprimée, elle sera calculée en flexion simple sous I’effet d’un moment fictif Ms puis on se
rameéne a la flexion composée.

e Calcul en flexion simple :
ea =eo+ (h/2-d’)=0.68 + (0.1/2-0.03) =0.70 m
ME = Nyx ea=2.319x0.70=1.62 KN.m

MF

ubu:b><d2><fbu C

_ 1.62x1073
Hbu = T 0.072x21.7

=0.015

w,, =(3440y +49xf_, -3050)x 10"

wu = 0.392

H,, <W, = A'=0 (Pas d’armature comprimée)
Z, =d(1-0.6xp, )

Z, =0.07 (1-0.6x0.015) =0.069

M¢ _ 1.62x10
Zp Xfed 0.069x400

= 0.59cm?

¢ Les armatures en flexion composée :

2.319x10

I [ j— — ﬂ = - = 2
A =Afs' =0 A = Afs (Fbu) 0.59 200 0.532cm
111.2.3.3..Calcul des armatures a L’E.L.S :
Ona; Nser:2.319 KN/m M N

Mser:0.8KN.m .............................

Mr =2 (1= 2) x by X d? X

a, =150, /(150,, +0,)
0,.=0.6xf, =0.6x25=15MPa

cs=m1n(§fe,110,jnth) —— Fissuration préjudiciable



o, = min(§400,1105\/1.6 x2.1 )=min(266.67,201.63) = 201,63MPa
a, =15(15)/(15x15+201.63) = 0.53
Mpp = {(053) (1 - 22)}1x 0.072 x 15 x 10° = 16.04 KNm

3

Mrb > Mser = A =0

_ My 08x107% o
Hs = bod?a.  1x0.072x201.63
On applique la méthode simplifiée :
15 40us+1 15 (40 x 0.00081) + 1
= = = 6.49 cm

Zp, =—d—"—=—X7X
b1 716 54, +1 16 (54 x 0.00081) + 1

Mgy _ 0.8x 103

= = 0.61 cm?
Zn, X0, 649 X 201.63 am

Ager =

Aser= 0.61cm?
Conclusion de ferraillage :
As = Max (Aser; Au;Aa Amin)= (0.61 ; 0.42 ;0.532 ;0.845) = 0.845cm?
On prend 4HAS8 (2.01cm?) avec espacement de 25cm

Armature de répartition :
A=A¢/4=2.01/4=0.5 cm?

On prend =>4HA8 (2.1cm?) avec espacement St=25 cm

111.2.4. Vérificationsa I’E.L.U :

+ Vérification de I’effort tranchant :

Il faut verifier que 7 < 7 tel que :

=Tu _ L0 _ 4651 Mpa

“bxd  1x0.07
Avec T, =1.5xQ=1.50kN

- f
1 =min(0.15x—-,4MPa)

b

5

:[ =min(0.15x %,4MPa) =2.5MPa

T"T, Condition vérifié.



+ Vérification d’adhérence des barres au cisaillement :

La contrainte d'adhérence doit étre inférieure a la valeur limite ultime T, <t =y f

( w,: Ceefficient de scellement)
T = —T“
*0.9d) u,

Y =1.5 (acier Fe400, haute adhérence)
Tse - Contrainte d'adhérence

r_S: Contrainte d'adhérence

Zui =NT¢ : Somme du périmétre utile des barres

n: nombre des barres
¢ . Diamétre des barres (4 =8mm)

1500

Ts— = 0.24MPa
0.9x0.07x41x0.008x10°©

Z = l//s ftj = l//s ft28
1,=1.5(2.1)=3.15MPa

13=0.24<3.15MPa  —— condition veérifier doncIIn’ya pas de risque
d'entrainement des barres

II1.2.5. Verification a I’ELS :
La contrainte dans le béton : o,, < O

La contrainte dans I’acier . o <Os

Mger _ 0.8

=——=0.34m > 0.03m —=> la section est partiellement comprimée
Nger  2.319

Cser =

G, =0.6xf,, =15MPa
Mser
Gbczyxk Avec k:T

Ona:
b><y2

+N(A+A)xy-n(Ad+A'.d)=0 Avec (A'=0 et n=15)

——> 50y? +15x2.01y -15x7x2.01 =0
——~ 50y* +30.15y-211.05=0 ——~ y=1.78cm

b :
1= §y3 +N.Ad-y) +nA'(y-d)’



D3

_ 100

|I= —
3

(1.78)% +15x2.01x (7-1.78)? = 1009.53 cm*

Contrainte de compression dans le béton :
0, <g=0.6xf,, =15MPa

Contrainte maximale dans le béton comprime : o, =Ky

M
K = —ser
|

k=Mser - 98 _ 792%10% KN/m?

I 1009.53x10°8

K= 0.0792 N/mm?
obe =KX y =0.0792x17.8 =1.41 MPa < onc = 15MPa ———> Condition vérifiée

Vérification des contraintes maximales dans ’acier :

On doit vérifier que : 0= G_s

Gszmin{gfe ;110nxf,, }=min(267.67MPa;201.63MPa)

0,=201.63MPa

s =1 . k .(d-y) =15x0.0792x(70-17.8)
o= 62.01 <05=201.63 =——> Condition vérifiée



—
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Figlll.2 : Ferraillage de ’acroteére
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I11.2.Les Planchers :

111.2.1. Introduction:

La structure comporte des planchers en corps creux (16+4), dont les poutrelles sont
Préfabriquées, disposées suivant le sens transversal et sur lesquelles repose le corps creux, et des
dalles pleines d’épaisseur 15 cm.

Les planchers a corps creux sont constitués de :

Nervure appelé poutrelle de section en Te, elle assure la fonction de portance.



La distance entre axe des poutrelles est de 65cm.

Remplissage en corps creux, utilisé comme coffrage perdu et comme isolant phonique, sa
dimension est de 16cm.

Une dalle de compression en béton de 4cm d’épaisseur, elle est armée d’un quadrillage
d’armature de nuance (fe520) .

111.2.2. Ferraillage De La Dalle De Compression:

La table de compression de 4 a 5 cm d’épaisseur est coulée sur place, elle est armée
d’un quadrillage de treillis soudé¢ de nuance (TLE 520) dont le but est de :

* limiter les risques de fissurations par retrait ;
« résister aux effets des charges appliquées sur des surfaces reduites ;
* répartir les charges localisées entre poutrelles voisines.

Les dimensions des mailles sont au plus égale a celles indiquées par le réglement Les
dimensions des mailles sont au plus égale a celles indiquée(BAEL 91/B.6.8,423) qui sont :

» 20 cm pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles;
* 33 cm pour les armatures paralléles aux poutrelles.

Les sections d’armatures doivent satisfaire les conditions suivantes :

A) les armatures £ aux poutrelles (BAEL 91/B.6.8,5) :

a1
A =—
L=

Avec : I’=distance entre axes des poutrelles comprise entre 50 et 80 cm

4X65
AN:4, ==
520

> 0.5cm?/ml

On adoptera A, =5T5/ml=0.98cm?/ml avec un espacement St = 15 cm.

B) les armatures // aux poutrelles :

Ay =" =22 =049cm?/ml

On adoptera A,, =5T5/ ml =0.98 cm?ml avec un espacement St = 15 cm.

Conclusion : pour le ferraillage de la dalle de compression, on adoptera un treillis soudé de
mailles (150x150) mm?, avec 5T5/ml



15cm

i I5cm

—® 45 nuances TLE520

Figure.111.2.1: ferraillage de la dalle de compression

111.2.3. Calcul des poutrelles a I’ELU

Les poutrelles sont sollicitées par un chargement uniformément répartie dont la largeur est
déterminée par ’entre axe de deux poutrelles consécutives comme le montre la figure ci-
dessous :

|
/\ Poutre principale
| /,'f;\\ . . * ]
/\ : ! : - Axe de poutrelles
N
/\ : : Poutre secondaire
FARENE
e8| PEEEN;
| ' r ||

Figure 111.2.2 : Surfaces revenant aux poutrelles

A/ Avant le coulage :




Avant le coulage de la dalle de compression les poutrelles sont considérées comme étant
simplement appuyées a ces deux extrémités, et soumises aux charges suivantes :

- poids propre de la poutrelle : 25 x 0.12 x 0.04 = 0.12KN/ml
- poids propre du corps creux : 0.65 x 0.95 =0. 62 KN/ml

- surcharge Q due au poids propre de I’ouvrier : Q = 1KN/ml

1. combinaison d’actions :

A ’ELU :Qu= 1.35G+1.5Q=1.35(0.12+0.62)+1.5x1=2.5KN/ml

/ 2.5KN/ml

£ y

3.35m

1!'[:_.-

2. Calcul du moment isostatique :

__quxl? _ 2.5x3.35%
==

M, = 3.51KN.m

1 2.5x3.35
W -2

= 4.19KN

3. Calcul des armatures :

dcm

12cin

Figure.111.2.3

d =h-c =4-2=2cm

My __ 3.51x10°
Hb = Sazo, — T20x202x14.2

=5.13 > 0.392

Up >u =0392 — 5 SDA



Donc les armatures comprimees sont necessaires, et comme la section de la poutrelle est trés
réduite il est impossible de les placer, alors on est obligé de prévoir des étais intermédiaires pour
I’aider a supporter les charges avant le coulage de la dalle de Compression (espacement entre
étais : 80 a 120 cm).

B/Calcul Apres Coulage De La Dalle De Compression :

Dans ce cas, le calcul est conduit en considérant la poutrelle comme une poutre continue, de
section en Té avec une inertie constante reposant sur plusieurs appuis ; les appuis de rives sont
considérés comme semi encastré et les appuis intermédiaires comme étant simples.

e Détermination des dimensions de la sectionen T :

WIN7/ RN

L

F
b4

ls

Figure 111.2.4. Les dimensions de la sectionen T

h = 16+4 = 20 cm (hauteur de la dalle)

ho = 4 cm (épaisseur de la dalle de compression) ho
C =2 cm (enrobage)

d = 18 cm (hauteur utile)

b1 : largeur de I’hourdis

Avec :

L : distance entre faces voisines de deux nervures



bl=(b—bo)/2=(65-12)/2=26.5cm

» combinaisons de charges :

- poids propre du plancher (étage courant) : G=5.10x0.65=3.32 KN/ ml;
-poids propre du plancher terrasse accessible: G = 5.46x0.65 =3.55 KN/ ml ;
surcharge d’exploitation

Usage d’habitation : Q =1.5x 0.65 =0.98 KN/ml ;

Usage de commerce: Q =3.5x0.65 = 2.275 KN/ml ;
Usage de service : Q=25x0.65=1.625 KN/ml

Dernier étage(partie accessible) : Q=1.5x0.65=0.975 KN/ ml .

Dernier étage(partie inaccessible) :  Q = 1x 0.65 = 0.65KN/ ml .

ELU:q, = (1,35G +1,5Q) x0,65
ELS:q,, =(G+Q) x0,65

G (KN/m?) | Q (KN/m?) [qu (KN/mI) | gser (KN/ml)

Planché terrasse accessible 5.46 15 6.25 4.52
Planché terrasse inaccessible 5.46 1 5.76 4.19
Planché étage courant 5.10 1.5 5.94 4.29
Planché étage de service 5.10 2.5 6.91 4.94

RDC (commerce) 5.10 3.5 7.89 5.59

Tableau I11.1 : Evaluation des charges

On adoptera pour le calcul le plancher du RDC.

e Nous avons deux types de poutrelles :
Le premier comporte un plancher sur 4 appuis et le deuxiéme sur 3 appuis.

» choix de la méthode :




Les efforts internes sont déterminés, selon le type de plancher ; a I’aide des méthodes suivantes :
a-Méthode forfaitaire
b-Méthode des trois moments

c-Méthode de Caquot

a) Vérification des conditions de la méthode forfaitaire :

(ART B.6.2, 210/BAEL91 modifié99) :
1.Q=1.5KN/mI<5KN/ml ——5 Condition vérifiée.

2. les moments d’inerties des sections transversales sont les mémes dans les différentes travées
en continuitt ——— condition vérifiée

3. les portées libres successives sont dans un rapport compris entre 0.8 et 1.25 :

(0.80 < =L < 1.25)

Liyq
-1, =095, =115 22=-086 =104
3.20 3.35 2.90 3.35 3.20

— Condition Vérifiée
4. La fissuration est considérée comme non préjudiciable—— Condition vérifiée.

Conclusion :

Les conditions sont vérifiées donc la méthode forfaitaire est applicable.

b)Rappel sur la méthode forfaitaire :

Le principe de la méthode consiste a évaluer les valeurs maximales des moments en travées a
partir de la fraction fixé forfaitairement de la valeur maximale du moment fléchissant en travées ;
celle-ci étant supposée isostatique de la méme portée libre et soumise aux mémes charges que la
travée considérée.

~_ ~_ 1 7



Avec : a = le rapport des charges d’exploitations a la somme des charges permanentes et
d’exploitations non pondérés.
Les valeurs Mw et Me doivent vérifier les conditions suivantes :

+Max {1.05Mo;(1+0.3a)|\/|o} )

Mo — Travée intermédiaire %  On prend MM

1.240.3a , )
MtZT Mo — Travée derive

Avec :
v' Mt : moment maximal en travée considérée ;
v" Me : moment sur I’appui de droite en valeur absolue ;
v" Mw : moment sur I’appui de gauche en valeur absolue ; valeur maximal du moment
fléchissant dans la travée de comparaison.

ql®
Mo = 3

Avec £ longueur entre nus d’appuis

Les valeurs de chaque moment sur appuis intermédiaire doit étre au moins égale a :
0.6 MO pour une poutre & deux travées ;

0.5 MO pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre a plus de deux travées ;
0.4 MO pour les autres appuis intermédiaires pour une poutre a plus de trois travees.
1°" cas :

AN NN

On a une poutre sur quatre appuis, on aura donc le diagramme suivant :
0.5Mo 0.5Mo

0.3Mg 0.3Mg

A A A A

M;1-2 M:2-3 M3-4
Figure .I11.2.5: diagramme des moments d’une poutre continue

c)Application de la méthode :

alPELU (y=1.35G+15Q =1.35x5.10+1.5x3.5=12.135KN/ml|
alPELS: Qs= G+ Q =5.10+3.35=8.6KN/ml

d)calcul du rapport de charge «:

(=2 =—3° = (41KN/ml
G+Q  3.5+5.10
1+ 0.3a=1.123




1+02.3 O(= 0.561
1.2+0.3(x: 0.661

e)calcul des moments fléchissant :

v" calcul des moments isostatigues Moia ’ELU :

My, =

Mo2

quxl® _ 12.135x3.352
=

2 2
M03 _ qu;(l _ 12.1358X3.20 — 1553KN.m

= 17.02KN.m

v" calcul des moments sur appuis :

M1=0.3M01=0.3x17.012=5.11KN.m

M2=0.5 max (Mo1 ; Mo2)=0.5x17.02=8.51 KN.m

M3=0.5 max (Moz; Mo3)=0.5x15.53=7.77 KN.m

M4=0.3M01=0.3x15.53=4.66 KN.m

v" Calcul moments en travées :

Travée 1.2 : <

-

\

M- 2222 4 max (1.05x17.02;1.123x17.02) = 12.3KN.m

,12+03a M, = 0.661x17.02 = 11.25KN.m

T

Soit : M12=12.3 KN.m

Travée 2.3 X

-

m>- 22777 4 max (1.05x15.53;1.123x15.53) = 9.30KN. m

2

M > 22E M = 0.561x15.53 = 8.71KN. m



Soit : M23=9.3 KN.m

-
4.66+7.77

Mt>'— + max (1.05x15.53;1.123x15.53) = 11.23KN.m

Travée 3.4 X

1.2+0.3a

v

My = 0.661x15.53 = 10.27KN.m

Soit : M34=11.23KN.m

8.51 KN.m 7.77 KN.m
5.11KN.m 4.66 KN.m
12.3KN.m 9.3 KN.m 11.23KN.m

Figure.IlL.2.6 : diagramme des moments d’une poutre continue

f)Calcul des efforts tranchants :

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

M1+1 Mi
T(X) =0(X)+ ———

. _~ _ quxl . .
Avec : (x=0) = quxl , Mi+1-Mi

Tw= + ;

2 Li
Mi+1—Mi
Te:— quxl + 1 1

2 Li



ox=L)= — L4 =

T(x) : effort tranchant sur appui ;
0(x) : effort tranchant de la travée isostatique ;

Mi et Mi+1 : moment sur appuis i, i+1 respectivement en valeur algébrique ;

Tw: effort tranchant sur appui gauche de la travée ;
Te: effort tranchant sur appui droit de la travée ;
L : longueur de la travée

e Application :

Travée 1.2 Ti= 12135x3.35 4 (_8'51)_(5_5'11) =19.31 KN

2

T, = 12135x335 | ((BSD=(=51D) _ 59 g4

2

3.35

Travée 2.3 T, = 21320, (777)-(Z851) _19 65KN
S 12.135%3.20 + (-7.77)-(-8.51) ~-19.18KN
2 3.20
Travée 3.3 T, = 12.135%3.20 —(4.66)—(—7-77):20_39KN

2

T, = 12135x320 | ~(466)-(-7.77) _ 19 aaKN

2 3.20
19.65KN 20.39KN
19.31 KN
+ ‘ 1 t
A —T — ?
19 18KN 18.44KN

21.34KN



2°™ cas :
On a une poutre sur trois appuis ; on aura donc le diagramme suivant :

0.6Mg
0.3Mp 0.3Mp

A\\/ A\//'A

a)calcul des moments fléchissant :
v' calcul des moments isostatiques Moia I’ELU :

qux1?  12.135x3.202

Mo1= = =15.53KN.m
8 8
2 2
Mop= qu;(l _ 12.135;(3.35 —17 02KN.m

v' calcul des moments sur appuis :

M1=0.3Mo1=0.3x15.53=4.66KN.m
M2=0.6 max (Moz; Mo2) =0.6x17.02=10.21 KN.m

M3=0.3M02=0.5x17.02=5.11 KN.m

v" Calcul moments en travées :
g

Mi> - 222225 4 max (1.05x15.53 ;1.123x15.53) = 10.00KN. m

Travée 1.2 : <

1.2+0.3x

M 2
2

My = 0.661x15.53 = 10.27KN.m

.
Soit : M12=10.27 KN. m

-
5.11+10.21

M= - ———— + max (1.05x17.02;1.123x17.02) = 11.45KN. m

Travée 2.3: <




1.2+0.3a

M >
2

My = 0.661x17.02 = 11.25KN. m

Soit : M23=11.45 KN. m

10.21 KN.m
4.66KN.m 5.11 KN.m
\ /
‘v A \/A
11.45KN.m 10.27KN.m

Figure .111.2.7 Diagramme des moments fléchissants

b)Calcul des efforts tranchants :

_12.135x320  (~10.21)—(-4.66) _ 17 68 KN

Travée 1.2 T1 > 320
T,= - 12135320 L0200 = 21.15KN
Travée 2.3 Ty = 120, (‘10'2?;5(‘5'“) = 18.80 KN
Tp= - 12350 L0200 - 21.85KN
18.80 KN
17.68 KN

AN

-21.15KN 21 85KN

Figure .111.2.8.Diagramme des efforts tranchants



> Calcul des armatures (ELU) :

MO : Moment qui peut étre repris par la table de compression est donné par la formule suivante :
h

My = bhyfpu(d — 70

Mo=0.65x0.04x14.2x10° (0.18 - hz—") =59.07KN.m

Mo=59.07KN.m

®,

% Calcul des armatures longitudinales :
e Aux appuis:

My=8.51 KN.m< Mp=59.07KN.m —— Donc I’axe neutre se situe dans la table de
compression, le béton tendu est néglige,

La table est entierement tendue donc Le calcul se fait pour une section rectangulaire de

dimension box h A N
b= 65cm, ¢ = 2cm, h = 20cm, d= 18cm
20 18
| ....... B ——— ﬁl
| AsT :
{' .. . _w'
—>
12
Figure. 111. 2.9: section de calcul de la poutrelle aux appuis
Mmax 5 3
n _ _851x10% _ 0.028

H= b.d’2.fy,  65x182x14.2
u=0.028 < p; =0.392 — SSA
Les armatures nécessaires sont les armatures de traction

w=0028 __, B =0986



Mpax  8.51x103

A = —
St ™ Bdf,  0.986x18x348

= 1.38cm? > As=2HA10=1.57cm?

e Entravée:

My=11.23KN.m<Mp=59.07 KN.m__,, Donc I’axe neutre se situe dans la table de
compression, le béton tendu est négligé,

La table est entierement tendue donc Le calcul se fait pour une section rectangulaire.

M{aX 11.23x103

= — = = 0.038
H b.d?.fpy 65x182x14.2

w=0.038 < p; =0.392 —, SSA
Les armatures nécessaires sont les armatures de traction
p=0.038 __, g =0.981

mpax 11.23x103
Ast

" B.dfe  0.981x18x348 = 183cm®——  A4=3HAL0 = 2.36cm”
d.fe .

%+ Calcul des armatures transversales (BEAL 91 Art A7-2-2) :
Le diamétre des armatures transversales est donneé par :
P, < min(%; (Z)t;l;—g) = min(g; 1.0; %)
Avec:
h : étant la hauteur totale de la poutre.
@,: Diametre des barres longitudinales
@, < min(0.57; 1.0; 1.2)= 0.57 cm
Les armatures transversale seront constituée d’un étrier ;
On opte pour : Ay = 2HAS8 = 1.01cm?
e Espacement des armatures transversales (Art : A.5-22. BAEL 91) :
St<min (0.9d ; 40 cm)=(0.9x18 ;40 cm)
St<min (16.2; 40 cm)—— St<16.2 cm
On prend donc: Si=15¢cm

La section d’armatures transversales doit vérifier :

Agirf
ts)tsr ¢ > (0.4MPa (BAEL 91 Art A5_1_23)
t



1.01x400

= 0.41MPa > 0.4 MRa—» condition vérifiée
65x15

I11.2.4.. Verification a ’ELU :

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

0.23bgdfrg _ 0.23x12x18x2.1

Amin = i = 200 = 0.26cm?___, Aux appuis
0.23bdf 0.23x65x18x2.1 ,
Amin = ; 28 = 200 = 1.41cm? —— Entravée
e

Aux appuis :As;=1.57cm?>0.26 cm®> — . condition vérifiée

aux travée :Aq=2.36cm? > 1.41cm? ____ | condition vérifiée

b) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres :
(Art A.6.1 ,3/BAEL91)

On doit vérifier la condition suivante :

Tse < Tse = Wsfr28 = 3.15MPa

Y. u; - étant la somme des périmeétres utiles des barres

Yu;=nm@ = 2xnx12 = 75.36mm

- vipax - 21.34x10°
S€  09dYu; 0.9x180x75.36

= 1.74MPa

Tqe = 1.74MPa < 14, = 3.15MPa — Condition Vvérifiée.
Donc pas de risque d’entrainement des barres longitudinales

c) Ancrage des barres :

Tee < Toe = 0.6W2f,50.6x1.52x2.1 = 2.835MPa

Tge = 1.74MPa< t,, = 2.835MPa ——3 Condition Vvérifiee.
d)Longueur de scellement droit (BEAL 91 Art A-6-1-2-3) :

Elle 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.

L. = Otraveefe — 1x400
s Tsu 4x2.835

= 35.27 cm

e)Longueur d’ancrage mesurée hors crochets :



L0=0.4Ls=0.4x35.27=14.10 cm

f) Vérification de la contrainte de cisaillement (Art A.5.1, 322) :

Ty = Ju o Ty = 907lezs — 1 167MPa —> Condition vérifiée
bod 6b
3
1, = 22229 — 9.98MPa < 1.167MPa
120x180

g) Influence de ’effort tranchant aux voisinages des appuis (BAEL 91. Art A.5-1-313
* Influence sur le béton (Art A.5.1,313/BAEL91modifiées 99) :
On doit veérifier la condition :

2Vyax

axb

f .
<0.8 f — V™ < 0.267xaxbx f,g
b

Avec: a=0,93d=0,93 x 18 =16,2 cm.
vipax < 0.267)((16.2)(10))(120x25)(10‘3 = 129.6KN
viax = 21.34KN < 129.6KN__,  Condition vérifiée.

¢ Influence sur ’acier :

M
Vyt+—2% 1 My
A, = _050.9d > A, 2 G_S (Vy, + 0.9d)
Ay =—(2134 - —=—) = —0.90 cm?
34.8 0.9x0.18

—0.90 cm? < 0cm? —, Condition vérifiée

111.2.4.5. Verification a ’ELS :

e Vérification a I’état limite d’ouverture des fissures (Art. A.4.5,3/BAEL91) :
Fissuration peu nuisible donc aucune vérification n’est nécessaire.
e Vérification a I’état limite de compression du béton (Art. A.4.5,2/BAEL91) :

On peut se dispose de calculét,, < T, si ces conditions sont vérifiées.

On doit vérifier que : o, < 0.6f.,5 = 15 MPa avec 6y, = %
1

v' Aux appuis :

As=1.57cm?: Mas=-8.51KN.m



__ 100xAg 100x1.57

P="0xda = 1zxis =073
B, = 0.892
p=073—>
K=0.032
3
o, = —as_— _8SIXI0" _ 337 6Mpa

"~ ByxdxA  0.892x18x1.57
os = 337.6MPa < 65 = 348MPa

Ope. = kxo, = 10.80 MPa < 15 MPa — Condition Vérifiée
v' Entravée :

As =2.36cm? ; Mgi= 11.23 KN.m

100xAs __ 100x2.36
= = = = 1.09
bxd 12x18

p=109 = p =0856

Mg 11.23x103

= = = 308.83MPa
B1xdxA 0.856x18x2.36

Os

0s = 321.74MPa < o5 = 348MPa . Condition vérifiée
e Vérification a la fleche :

Selon les régles de BAEL 91(Art B.6.8, 424) le calcul de la fleche n’est indispensable que
si les conditions ci-aprés ne sont pas Vérifiées

y by 1
L~ 225
2 h My
L~ 15M,
3) A < 42
bd = fe
. h_ 20 _ 0.059 > 1 _ 0.44 ____, condition vérifiée
L 335 225
h M 8.51
¢ —=0.059 L — =0.01 condition vérifiée
L > 15M,  15x59.07 —
A 2.36 4.2 . —
¢ —= = 0.0109 < — = 0.105 — condition vérifiée
bd  12x18 fo

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



Les armatures calculées a ’ELU sont suffisante pour le ferraillage des poutrelles d’ou on
adopte le méme ferraillage sur tous les niveaux :

Armatures principales : Aux appuis : As= 2HA10 = 1,57 cm?
Entravée : Asa =3HA10 = 2,36 cm?

Armatures transversales : A:=2HA8=1,01cm? (cadre + étrier); St =15cm

gtrier JHAS

o
g

%
é

Figlll.2.10 : Plan de ferraillage du plancher en corps creux.

111.3. Les console :

La structure est constituée de deux types de consoles; le premier est en corps creux(16+4) et le
second est en dalle pleine.

111.3.1. Etude De La Dalle Pleine (balcon):

La console est calculée telle une poutre encastrée a une extrémité et libre de 1’autre. Soumise a
des charges permanentes G, au poids du garde de corps ainsi qu’aux charges d’exploitations ils
sont constitués de dalles pleines et sont dimensionné comme suit :

- largeur L=1.30m;

- longueur 1= 3.15m

- un garde du corps de hauteur h= 1m en brique pleine de 10.5 cm d’épaisseur.

Le calcul du ferraillage se fera pour une bonde de 1ml de largeur dont la section est soumise a la
flexion simple. Le schéma statique est comme suit :




w

s

< 1.30m I

111.3.1.1. Dimensionnement :
L’épaisseur de la console est donnée par la formule suivante :

Avec L : largeur de la console

130
e= o =13cm on prend e=15cm

111.3.1.2. Détermination Des Sollicitations :
a) charges permanentes :

N Eléments Epaisseur (m) Poids Charges
volumique
(KN/m?)
(KN/m?)

1  Revétement en carrelage 0.02 22 0.44

2 Mortier de pose 0.02 20 0.40

3 Couche de sable 0.02 18 0.36

4  Dalle pleine en béton 0.15 25 3.75

5  Enduit en mortier ciment 0.02 22 0.44
G=5.39

Tableau. 111.3.1 : Les charges permanentes revenant a la console

b) charge concentrée du garde du corps :
Charges permanentes Masse Epaisseur Poids
concentrées poids du volumique (m) (KN)

corps creux (KN)



Murs en briques creuses 9 0,01 0,9
Enduit en mortier de 18 2x0,02 0,72
ciment

Poids total G=1.62

Tableau. 111.3.2 :.Les charges concentrées revenant a la console

c) surcharge d’exploitation:

Q= 3.5 KN/ml (DTR B.C.2.2 ——— surcharges de la console

d) Combinaisons de charges : Le balcon travaille en flexion simple.
e AVELU:

Qu=1.35G+1.5Q

Dalle: qu1i=1.35x5.39 + 1.5 x3.5 = 12.53KN/ ml

Garde du Corp. :qu2 =1.35 x 1.62 = 2.19 KN/ml

Y

e APELS:

0s=G+Q
Dalle: gs1 = 5.39 + 3.5 = 8.89KN/ ml
Garde de corp gs2 = 1.62 =1.62 KN/ml

IIL3.1.3. calcul a ’ELU :

e le moment provoqué par la charge quiest :
Mau1=(qu.1?) /2=(12.53x1.3 2) /2=10.58 KN m

e le moment provoqué par la charge queest :
Mguz=qux1=2.19x 1.3=2.85KN m

Le moment total est :

Mgu = Mqui+ Mqu2=10.58+2.85=13.43KN m

111.3.1.4. ferraillage:

e Armatures principales :

U= Muy/ (bd*fos) =(13.43x10%)/(100x12%x14.2)
=0.065 < w=0.392

————> La section est simplement armée

| =0.058 = = 0.9665




As=M, / (Bxdxos) = (12.04x10%)/(0.9665x12x348)

As =3.32cm?
Soit : 56HA12=5.65 cm?
Avec : St =100/5=20cm

e Armatures de répartition :
_As_ 5.65

= = 2
Ar " 2 1.41cm

Soit : 4HA8 = 2,01 cm2
Avec : St=100/4 = 25cm

IIL.3.1.5. vérification a ’ELU :
» Verification de la condition de non fragilité (Art 4.21/BAEL 91) :

_ 0.23.b.d.ft28 _ 0.23x100x12x2.1 5
Anin= = =1.45cm
fe 400

A min=1.45cm? <Audgopiée = 5.65cm? ———~ Condition Vvérifiée.

» Vérification de la condition de I’adhérence des barres (Art6.13/BAEL 91) :

On doit Vérifier :  Tse < Tse

Vu
Tse=—————

AVeC : Tse =Ws fiog=1.5x2.1=3.15 MPa
Yut -n.®.m=5x3,14 x12 = 18.84cm?

-Calcul de I’effort tranchant :

Vy=Qui + Quz =qu XL + quz =( 12.53 x 1.3) +2,19 = 18.48KN.
18.48x10 _

-—_— = < - .. , e
Soxioxisos O-908MPa < Tse =3.15 MPa——> Condition vérifiée

Tse

» Veérification au cisaillement (Art 5.2.2/BAEL 91) :

On doit vérifier que : Ty < Ty

_ Vu = an: 0.15.fc28 |,
Tu—ms Tu=Min { y—b,4MPa }
Avec yb:15; fes:25MPa

Tu= Min {Z.SMPa : 4AMPa
Tu= 2.5MPa —— (fissuration préjudiciable)
Tu= 118(';:5:;120 = 0.154 < Ty =2.5 MPa ———> condition vérifiée

Pas de risque de cisaillement => Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

> Vérification de I’écartement des barres :



Armatures principales : St=20 cm< min (3h ; 33cm) = 33 cm. — Condition Vérifiée
Armatures secondaires: St = 25 cm< min (4h ; 45cm) = 45 cm.——» Condition vérifiée

111.3.1.6. Calcul a ’ELS :

La console est exposée aux intempéries, donc la fissuration est prise comme préjudiciable

e calcul des moments :

1x1?
Ms :Mq51+Mq52 = as°x + qSZ Xl }

2

2
= {1 s |

Ms = 9.62 KN.m

e \érification des contraintes dans le béton :

Obc < Gbc
Etat limite de compression de béton :(Art A 4.5.2 du BAEL) :

Il n’est pas nécessaire de vérifier la contrainte dans le béton si les conditions suivantes sont
satisfaites :

v' Lasection est rectangulaire.
v" Lanuance des aciers est FeE400.
Y 1+f028
- 2 100
Mu _13. 43
Avec @y = -
9.62

u=0.065 —~ @ =0.0841< ~

+ —=0.45 condition vérifiée
100  E——
——>Donc le calcul de onc n’est pas nécessaire

e \/érification vis-a-vis de ’ouverture des fissures

o < 0= Min) = fe;110,/n. ft28
= Min

% X400 : 110VI1.6x2.1

=Min J 266.66 ; 201.63



o = 201.63 MPa

_ Ms
ost _B.d.As
__100.As _ 100x5.65 _ _
Ona:p= 4 —> P= o012z _ 0.377 ——= p1= 0.896
9.62x10°
Alors  og = - = 158.36 MPa

0.896x120x%5.65x10%

Ost < Ost —— Lasection est vérifiée vis-a-vis de I’ouverture des fissures
e Vérification de la fleche :

D’apres le BAEL, on vérifie la fleche si I’'une des conditions suivantes n’est pas vérifiée

h 1 15
1) 7 > Te s T30 = 0.115>0.0625 — condition vérifiée
h Ms 1 9.62
2) —2 — =0.122 >—— =0.07 diti erifié
) [ ZToxMg = T35 > 01343 condition vérifiée
A 42 4.2 . o
3y —m<— =—/——> = 0.0047<—— =0.0105_,.condition Vérifiée
b.d — fe 100.12 400

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

111.3.1.7.Ferraillage du balcon :

4HAB(e=15) SHA12(e=20cm)

|
|
|

] ] ] ]
b L ! l | | 15cm
|— I T T T L =
— | ] ] [ [ (]
] !
—
E— |
—
|
|

) 100cm i

Figure I11. 3Ferraillage du balcon reposant sur deux appuis



I11.4. La Dalle Pleine De La Salle Machine :

Vu le nombre de niveaux que comporte notre structure (8 niveaux), un ascenseur a été prévu
pour faciliter la circulation verticale entre les niveaux, munie d’une dalle pleine de dimensions
(1.35x1.20) = 1.62 m2 reposant sur quatre (04) cotés.

L’¢épaisseur de la dalle est de 15cm (voir chapitre II)
111.4.1 calcul de la dalle pleine de la salle machine :

Elle est soumise a la charge permanente localisée concentrique agissant sur un rectangle (UxV),
(surface d’impacte) au niveau du feuillet moyen de la dalle. Le calcul se fera a ’aide des abaques

de PIGEAUD qui permettent de déterminer les moments dans les deux sens en placant la charge
au milieu du panneau.

I111.4.1.1.dimensionnement :

_Lx _ 120 _
P Ty ~ 135 0.88
E— La dalle travaille dans les deux sens
0.4< p=0.88 <1

U=U0 +2¢e + ht
V = V0 +2¢e + ht

Avec :
- ht = épaisseur de la dalle (ho=15cm);
- e=@paisseur du revétement (e =5 cm)

-Le coefficient & dépend de la nature du revétement, dans notre cas la dalle est composée de
béton armé, et d’une chape en béton : — &= 1.0

-(U x V): surface d’impact au niveau du feuillet moyen

-(Uox Vo): coté du rectangle dans le quel la charge est centrée (uo=vo=80 cm)



A
*ILF
Wl IV LY
Y

Figure IlI-4-1:schéma de la
salle machine

D’ou:

U=80+ 2 x 5 +15 = 105cm

V =80+2x5+15=105cm.
111.4.1.2.détermination des sollicitations :
e APELU: (,=135G +1.5Q

P,=135P
Avec :

G=25x0.15 + 22 x 0.05 = 4.85 KN/m2 (poids propre de la dalle)

Q= 1KN/ m2 (surcharge d’exploitation)

qu=1.35x 4 .85+ 1.5 x1=8.05 KN/ml (charge uniformément répartie sur une bonde de 1m)
Pu=1.35x 90 = 121.5 KN (charge concentrée dus au systeme de levage)

eATELS:
gs= G + Q=4.85 + 1=5.85 KN/ml
Ps=P=90 KN

111.4.1.3.calcul des moments :

a) moment dd au systéme de levage :

Les abaques nous donnent les moments au centre du panneau.

Mx=P (M1+ v.M2)

My =P (M2+ v.M1)

Avec : M1 et M2 : coefficients données par les tables de PIGEAUD en fonction de
(pxet les rapports U/Lxet V/Ly)



v : Coefficient de poisson {v =0aL’ELU

v=0.2aLELS
p=0.88
u 105
— =——=10.875 M1=0.0578
Lx 120 Aorés int lati
v 105 —> Apres interpolation
— =—=0.777 M>=0.0434
Ly 135

Mx; = 121.5 (0.0578+0) =7.02 KN.m
Myz = 121.5 (0.0434+0) =5.27 KN.m

b) moment du poids propre de la dalle pleine :

Mx2 :“quXsz
MyZ :l"lyXMx2

p=0.88 Tableau 1x=0.0478

Mx2=0.0478x8.05x1.35?=0.70 KN m )
. ny =0.740

My2=0.740x0.70=0.52KN m

£3mc

0.85 My

Ly

0.3 Mx 03 M

T

085 Mx

Figure l11-4-2:les moment
dans les deux sens Lx Ly




C) superposition des moments :
Mx= My1+My2 = 7.02+0.70 = 7.72 KN.m

My= My1+M,z = 5.27+0.52 =5.79 KN.m

d) Correction des moments:
e en travees :

MY, =0.85My =0.85x7.72 = 6.56 KN.m

My =0.85My =0.85x5.79 = 4.92 KN.m

e SUr appuis :

M@ = My? = 0.3 Mx=0.3x7.72 = 2.32 KN.m

111.4.1.4. ferraillage :

Il se fera a ’ELU pour une bonde de 1 m de largeur
% SeNsS X-X :

e Aux appuis :

_ May _  2.32x103
H bd2Fbu  100x122%2x14.2

=0.011<0.392——» SSA——» 3=0.999

M%  232x103
[.d.oge 0.999x12x348

Ad = =0.56 cm?

On opte pour : A% = 4 HA8/ml= 2.01 cmzavec St = 25 cm

e En travées :

3
p=—m - _O0%0__(032<0.392 —» SSA —» B=0.984
bd“Fbu 100x124x14.2
tx 3
Aast — M _ 6.56x10 — 1.600m2

B.d.og  0.984x12x348

On opte pour : A%; = 4 HA10/ml= 3.14 cmeavec St = 25 cm

% Sensy-y:
e Aux appuis

_ M _  232x103
T bd®Fbu  100x122x14.2

0 =0.011<0.392 ——» SSA ——>»3=0.999



M%y  _ 232x103
B.d.ost  0.999x12x348

A% = =0.56 cm?

on opte pour : A%; = 4 HA8/ml= 2.01 cmzavec St = 25 cm

e En travées :

3
=y = A9 _ 6 024< (0392 —» SSA —» B =0.988
bd“Fbu  100x124x14.2
t 3
Aast — MY _ 4.92x10 — 1.190m2

B.d.ogy  0.988x12x348

On opte pour : A% = 4 HA10/ml= 3.14 cmzavec St = 25 cm

II1.4.1.5. verification a ’ELU :

A- Condition de non fragilité (Art A.4.2.1 BAEL91) :

Les armatures tendue d’une section transversale soumise a la flexion doivent présenter une
section minimum correspondent au taux d’armature suivant:

On a: wo= 0.8 X103 pour les aciers de nuance feE400 ;

On a: o : le pourcentage d’acier en travée dans le sens x-X

A =00 (222) bxh = 0.8 x10° (Z—=) x100x15 = 1.27 cm?

AMIN =127 cm?

A2 =2.01 cm? —  AGAM ——Condition vérifiée
Al =3.14 cm?

Sensy-y :

Ay = mg Xbxh =0.8x103x100x15=1.2 cm?

AN =1.2cm?

A =2.01 cm? — A>AM — . Condition vérifiée



A, =3.14 cm?

Les conditions de non fragilité sont verifiées dans les deux sens.
B- Diametre minimal des barres : (art A-7.21 BAEL91) :

On doit verifier que : ¢max < ho/10 = 150/10 =15 mm

¢ = 10 mm < ¢max =15 mm — Condition vérifiée

C- Ecartement des barres :

L’¢écartement des armatures d’une méme nappe ne peut excéder la plus faible des deux valeurs
suivantes en région centrale.

Armatures //a IX :Ax/Lx : S&= 25 cm< min (3h ; 33 cm) =33cm —, Condition Vvérifiée
Armatures //a Ix :Ay /Ly : Si= 25 cm< min (4h ; 45 cm) =45¢cm —, Condition Vérifiée

D- Condition de non poingonnement :

On n’admet aucune armature transversale si la condition suivante est satisfaite :

f
Pu<0.045 e h % BAEL 91 Art 5.2.42)
b

Avec:

e: Périmétre du contour de 1’aire sur lequel agit la charge dans le plan du feuillet moyen.
Le = 2(U+V) = 2(105+105) = 420cm = 4,20 m.

Pu : charge de calcul a 1’état limite ultime.

Pu=1,35G=1,35 x90 =121,5 Kn.

Pu= 121,5<0,O45><4,20xo,15><f—55><103: 4725 KN => condition vérifiée
E-Vérification de la contrainte tangentielle :

Les efforts tranchants sont max au voisinage de la charge.

Pu _ 121.5
204V (2x1.05)+1.05

. P 121.5
Au milieude V : Tmax = —= =38.57 KN
3U 3X1.05

321.42KN/m? = 0.32MPa < 227 e2s = 1 167 MPa —, Condition

bxd  1x0.12 Yb
vérifiée

Au milieude U : Tmax= =38.57 KN

Tmax _ 38.57
Ty =

II1.4.1.6. verification a I’ELS :
1. calcul des moments :

a. moment dd au systéeme de levage :
Les abaques nous donnent les moments au centre du panneau



M31 =Ps (M1+vM>)

M3y1 =Ps (M2+vM3)

Avec :v=0.2 ; M1=0.0578 KN.m ; M2=0.0434 KN.m ; Ps =90 KN
Ms1 =90(0.0578 +0.2x0.0434) = 5.98 KN.m

M?,1 =90(0.0434 +0.2x0.0578) = 4.95 KN.m

b. moment d au poids propre de la dalle pleine :

gs= G + Q=4.85+ 1=5.85 KN/ml
Dans le sens Lx: Mz =pix s (Ix)?

Dans le sens Ly : Mo = py .M

Ona p=0.88 Tableau Lx =0.0549
=0.2
? 1,=0.818

M3y =0.0549x5.85x (1.35)% =0.585 KN.m
M3y2 =0.585x0.818=0.479 KN.m
C. superposition des moments :

M3« = M3 +M5%=5.98+0.585=6.57 KN.m
MS, = M, +MSyz= 4.95+0.479=5.43 KN.m

d. correction des moments :
e en travées :

MY, =0.85M % =0.85x6.57 =5.58 KN.m
Mty =0.85M ° =0.85x5.43 =4.62 KN.m

e SUI appuis :
M? = M?, =0.3 M%=0.3x6.57 =1.97 KN.m

e.Calcul des moments :
v Vérification des contraintes dans le béton :

Aucune vérification n’est nécessaire, si la condition suivante est satisfaite :



= La section est rectangulaire ;
= |anuance des aciers est de feE400 ;

-1  fc28 Mu
- o< T+ Avec:iy=——
2 100 Ms
> Sens X-X:
» en traveées :
Stx 5.58 x103
== - =0.028 — 0 =0.0355
bd*f,, 100x122x14.2
M..u 6.56 y—1 fc2zg 1.18-1 25
Y=o = = > —+ = +=—= =
Ms 5.58 1.18 2 100 2 100 0.34
—1 fc28 -, Y ey
o =0.0355< YT+1CW = 0.34 ——» Condition vérifiée
%+ sur appuis :
Sax 1.97 x103
p=— = ———=0.0096 — 0=0.0025
bd*f,, 100x122x14.2
M,.,u 232 yv—1  fc28 1.18-1 25
V=——axs =272 =1, » —+ = +— =0,
M,.s 1.97 1.18 2 100 2 100 0.34
-1  fc28 .. Y ee,
o =0.0025 < YT+1CW = 0.34 —— Condition Vvérifiée
» Sensy-y:
% en travées :
Sty 4.62 x103
p=— = ——= 0.022—> 0=0.0279
bd*f,, 100x122x14.2
Miyu 492 y—1  fc28 1.06—1 , 25
Yy =W 72— » —+ = +— =
Mys — 4.62 1.06 2 100 2 100 0.28
-1  fc28 " L ee,
o =0.0279 < YT+1CW = 0.28 —— Condition Vvérifiée
¢+ sur appuis :
Say 1.97 x103
== ———=0.0096 —» 0« =0.0025
bd®f,, ~ 100x122x14.2
M,,u 232 yv—1  fc28 1.18-1 , 25
Yy =&Y =202 - » —+ = +— =
Mays 197 1.18 2 100 2 100 0.34
-1  fc28 " L ee,
o =0.0025 < YT+1CW = 0.34 —— Condition Vvérifiée

Toutes les conditions sont verifiées, donc la vérification de la contrainte de compression du
Béton n’est pas nécessaire.
» Etat limite de fissuration :
La fissuration est peu préjudiciable, aucune Vérification n'est nécessaire
> Vérification au poingonnement :

0.045x UCXfC28
<—
b



Avec :U; = 2.(u+v) =2x2x1.05 =4.2m

qu=8.056 KN< % = 3150KN ——, Condition vérifiée

A 4HALD (St = 25cm)

15¢m

\ \ \ 4HAS (St=25cm)

Figure ITL.4.3 : Ferraillage de la dalle de la salle machine

4HAS (St = 25cm)

/777 T

Figure IIL.4.4 : Coupe A-A

111.5.calcul des escaliers :

Introduction :

Dans une construction, la circulation verticale et a pieds entre les étages est assurée par
I’intermédiaire des escaliers. L’escalier se compose d’une ou plusieurs volées comportant des
marches, des paliers de départ, d’arrivée et des paliers intermédiaires.



Notre batiment comporte une seule cage d’escalier, il s’agit d’un escalier droit composé¢ de deux
volées.

111.5. 1.Définitions :

GIRON
MARCHE
CONTRE MARCHE POUTRE PALIERE
EMMARCHEMENT ' /
PN : /
o N\ PALIER DE REPOS

: PAILLASSE

FALIER DE DEPART

Figure I11.5.1.1es éléments d’un escalier

e Lamarche : est la surface plane sur laquelle se pose le pied.

e Lacontre marche : est la partie verticale entre deux marches consécutives. Sa hauteur h
est la différence de niveau entre deux marches successives. Elle varie généralement
entre 14 et 20cm.

e Legiron g : est la distance en plan séparant deux contre marches successives. Elle varie
entre 22 et33cm

e Lavolée : est la partie de ’escalier comprise entre deux paliers (ensemble de marches), sa
longueur projetée est ;.

e La paillasse d’épaisseur ep : est la dalle en béton armé incorporant les marches et
contre marches.

e Le palier: est la plate forme constituant un lieu de repos entre deux volées
intermédiaires.

e L’emmarchement : représente la largeur de la marche.

111.5.2 Etude des escaliers :

111.5.2.1 Escalier du sous sol vers RDC

Il est constitué de deux volées :



I €51 COMBIITUE A& aeux VOIEES I

1.44 m

122m AN 2.6m 2.07m

<
L]

A
\ 4
A
v

5.89m

A
v

Figure 111.5.2.Escalier du sous sol vers RDC
Soit :

H: hauteur de la volée.

L : portée de la paillasse.

e L :largeur du palier de départ

e L, : largeur du palier de repos

e Ip: longueur projetée de la paillasse.

On prend compte des dimensions des plans d’architectures.

Pour le confort, on vérifie la condition de BLONDEL, qui permet le pré dimensionnement
convenable de notre escalier.

Pour un batiment a usage d’habitation ou recevant du publique :
1l4cm <h< 20cm

22m <g <33cm

59cm < g+2h < 66cm

Onpose: h=18cm

> Le nombre de contremarches « n » :

_3.06 _

= =17
0.18

H
n=-—
h

on aura alors 9 contre marche et 8 marche pour un volée, 8 contre marche et 7 marche pour |
autre.



» Vérification de la loi de BLONDEL

=

— 26 _ .32

m 8

g =
59cm <g+2h< 66cm  <—> 22m <g <33cm ....... condition vérifiée

Donc, on garde la valeur g=30 cm.

11.5.2.a. Pré dimensionnement de la paillasse :

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

Lo

Lo
20 P =30

Lo : longueur projetée du palier et de la paillasse =L1+Lo+L

tan o= =2 _ 055 5 ¢ = 28.81°
Lp 26
Lp

COSX

L =

=297 - Ly =297+ 122+ 2.07 = 6.26m

e Epaisseur de la paillasse

626

626
—<e,<— <e, < ep =
0 = =7, 20<e, <31 Donc on opte pour : ep = 20cm.

111.5.2.2.. Détermination des charges et surcharges :

Le calcul se fera en flexion simple pour une bande de 1m de projection horizontale, considérant
une poutre simplement appuyée aux endroits des deux paliers.

» Charge permanente :

e Paillasse
Eléments Poids propre [KN/m?]
25xe,  25x0.20
= = 5.71
Poids propre de la paillasse cosa  cos28.81
Poids propre des marches (17 cm) 25x0.18
—— =2.25
2
Poids des revétements (sable + mortier + 1.86




carrelage + enduit)
Poids propre du garde corps 0.2
G2=10.02
Q=25
e Lepalier:
Eléments Poids propre [KN/m?]

Poids propre de la dalle 25x 0.18=4.5
Revétements de carrelage 22x0.22=0.44
mortier de pose (2 cm) 22x0.22=0.44
Couche de sable (3 cm 18x0.03=054
Couche de sable (3 cm 22x0.22=0.44

G2=6.36

Q=25

> les charges concentrées :
P1=(3.06 — 0.20) x 1x 1m = 2.86 KN.
P2 =(3.06 — 0.20) x 2.91x 1m = 8.30 KN.
» Les surcharges d’exploitation :
Surcharge d’exploitation : selon le (DTR C2-2) pour une construction a usage d’habitation
Q=2.5KN /m2,

111.5.2.a. Combinaison des charges
e FEtat limite ultime : ELU

Qu=(135G+15Q)x1m.
q upalier =(1.35x6.36 + 1.5 x2.5)x1m = 12.34 KN/ml
qu paillasse =( 1.35x 10.12 + 1.5x 2.5) x 1m =17.28 kN/m

Qupr= 1.35x2.86 = 3.86 KN.



Qup2=1.35x8.30 =11.21KN.

o Etat limite de service : ELS
gs=(G+Q)x1m.
g spalier =(6.36+ 2.5) x 1m =8.86 kN/ml
gs paillasse = (10.02 + 2.5) x 1m = 12.52 kN/ml
Qsp1=2.86 =2.86 KN.

Qsp2: 8.30 =8.30KN.

II1.5.3 : Calcule des moments et effort tranchant a ’ELU :

Pour déterminer les efforts dans la paillasse et les paliers, on fera référence aux
lois de la RDM en prenant 1’ensemble (paillasse + paliers) comme une poutre
reposant sur deux appuis simples et en considérant la projection horizontale de

la charge q sur la paillasse d’une portée projetée LP=2.427 m.

a) Les réactions aux appuis :

17.28KN
3.86KN 11.21KN

v\ ) VVVV V VVVVVVYVY VVYVVY VW VY Y

Ra Rs



Figure I11.5.3. Schéma statique d’escalier a PELU
e D’apreées les formules de la RDM :
XF=0
Ra+ Rp =3.86+12.34 x 1.22 + 17.28 X 2.6 + 12.34x2.07+11.21 = 100.6KN
XM/B=0
R (4.67) - 12.34x1.22 x(*22 + 2.6 + 2.07)- 17.28 x 2.6 x(2* + 2.07) -12.34x 27 -

3.86x (1.22+2.6+2.07)-11.21x0.92= 0
Ra =59.27 KN et Re=41.33KN

b) Efforts tranchants et moments fléchissant :

e Lel®troncon:0m<x<1.22m

.34KN/ml L/ -
LTI ]
o

o Le2*™troncon:1.22m<x<3.82m

3.86K

12.34KN/ml 17.28KN/ml

vevrvvvvvvyrvvvvyy /‘ﬂg N

1.22m

[ S

Ra =59.27 KN



o Le3*™troncon:3.82m<x<4.97m
17.28KN
3.86KN 11.21KN
V/ v// c
V.V VVVVVV VVVVYVVVVYYY Vi' A 2 AN /
Ra
1.22m 2.6m
e Le4®*™ troncon : 4.97m < x <5.89m
17.28KN
3.86KN 11.21KN
12.34KN / 12.34KN
/ v/ -
V.V VVVVVV V VVVYV VYV VVYVYVYVVVWY >

Ra

1.22m 2.6m 1.15 X

v
A
4
4
v

Nx

Nx

Ty

Ty



1. Efforts tranchant :

Trongons

0<x<1.22
(m)

1.22<x
<3.82

(m)

3.82<x
<4.97

(m)

4.97<X
<5.89

(m)

Expression

—3.86 — 12.34x

59.27 — 3.86 — 12.34x1.22 — 17.28(x — 1.22)

59.27 — 3.86 — 12.34x1.22 — 17.28x2.6 — 12.34(x
—3.82)

59.27 — 3.86 — 12.34x1.22 — 17.28x2.6 —
12.34x1.15-11.21-12.34x(x-4.97)

2. Moments fléchissant :

Trongons
0<x<1.22
(m)

1.22<x
<3.82

(m)

3.82<x
<4.97

(m)

4.82<X

Expression

x2
—3.86x — 12.347

1.22
59.27(x — 1.22) — 3.86x — 12.34x1.22(x — T)

x — 1.22)?
— 17.28X¥
2
1.22
59.27(x — 1.22) — 3.86x — 12.34x1.22 (x - T)

2.6
~17.28x2.6(x — 1.22 — )

(x — 1.22 — 2.6)?

—12.34
2

1.22
59.27(x — 1.22) — 3.86x — 12.34x1.22 (x — T)

X(m) Ty(KN)
0 -3.86
1.22 -18.91
1.22 40.35

3.82 -4.57
3.82 -4.57
4.97 -18.76
4.97 -29.97
5.89 -41.33
X(m) M(KN.m)
0 0
1.22 -13.89
1.22 -13.89
3.82 32.62
3.82 32.62
4.97 19.20
4.97 19.47




=5.89 ~17.28x2.6 (x — 1.22 — %) — 12.34x1.15 (x -
(m) 1.22 — 2.6 — 1715) —11.21x(x — 1.22 — 2.6 — 5.89 -13.57

_ _ _ 2
1.15) _12.34X(x 1.22-2.6—1.15)

e Le moment max M max pour Ty =0
Ty=0 —=> 59.27 — 3.86 — 12.34x1.22 — 17.28(x — 1.22) = 0
——> x = |-3.55/=3.55m
1.22
DONC Mgy = 59.27(x — 1.22) — 3.86x — 12.34x1.22 (x — 222) — 17.28x
33.23KN.m

(x—1.22)2

» Remarque :

Afin de tenir compte des semi- encastrements aux extrémités, on porte une correction a I’aide
des coefficients reducteurs pour le moment max aux niveaux des appuis et en travées.
e Aux appuis : Mga=-0.3M;"*=-9.97KN.m
Maa=-13.89KN

e En traVée M travée — 0.85 MzmaX=2824KNm

e En console : Mconsole = -13.89KN.m

TKN) 40.35

2 CCm +



3.55m

v

Mz(KN.m) -13.89

32.62

Figure 111.5.4. Diagramme des efforts tranchants et les moments

111.5.4. Calcul des armatures :

On calcule une section rectangulaire dont les caractéristiques géométriques sont :
b=100cm;c=2cm;d=18cm

111.5.4.1.Aux appuis :

Mg = 9.97KN.m

a. Armatures principales :
Mpg 9.97 x 1000

Fa =4z f, = 100 x 182 x 14.2

=0.022 < p; = 0.392 = S.S. A.



= 0.022 = B = 0.989

Mg _ 9.97x1000

A = =
ar  B.d.og  0.989x18x348

= 1.61 cm?

Soit 4AHA10 = 3.14 cm?  avec un espacement Sy =25cm.

b. Armatures de répartition :

A 3.14
A= % =——=0.785 cm?

Soit 4HA8=2.01 cm?  avec un espacement S; = 25 cm.

111.5.4.2.En travée :

M, = 2824 KN.m

a. Armatures principales :
M, 28.24 x 1000

~b.d2.f,, 100 x 182 x 14.2

e =0.061 < ; = 0.392 = S.S. A.

1, = 0.061 = B = 0.9685

M, 28.24 X 1000

A = =
St B.d.og  0.9685 x 18 x 348

= 4.65 cm?

Soit 4AHA14 =6.15cm?  avec un espacement S;=25 cm.

b. Armatures de répartition :
Agt 615
Ar==t=—""=154cm?
4 4

Soit 4HA8 = 2.01 cm?  avec un espacement S; = 25 cm.

111.5.4 .3.Verifications a ’ELU :

a. Condition de non fragilité (BAEL/Art : A.4.2.1) :

ft28
fe

Apin =023 % b xd *

2.1
= 0. X — = /. 2
0.23 x 100 x 18 200 2174 cm

e Entravée:

Ag = 6.15 cm? > Apin = 2.174 cm?

e Sur appuis:

Agp = 3.14cm? > Ay = 2.174 cm?

>C.V.

—»C. V.



b. Vérification de Ueffort tranchant (Art : A5.1,1 et A5.1.211/ BAEL91):

max
Va

bxd

Ty =

Avec :
Vi** = 41.33KN( ef fort tranchant maximal).

41.33 x 103

= m =0.229 MPa.

Tu

Pour une fissuration peu préjudiciable nous avons :

T < min (o.zf;zs;s Mpa) =7 =3.33 MPa
b
1, = 0.229MPa < 7 = 3.33 MPa > C.V.

C. Influence de ’effort tranchant sur le béton (Art A.5.1, 313/ BAEL91)

_ 2 _ g gfes
b x 0.9d Yp

2% 41.33x 103 25
< 0.8x—
1000 x 0.9 x 180 1.5

0.510 MPa < 13.33 MPa » C.V.

d. Ancrage des barres (Art A.6.1, 22 /| BAEL91):

T, = 0.6W2f,55 = 0.6 * 1.52 x 2.1 = 2.835 MPa.

PXfe _ 1.4x400
4xtg  4x2.835

Longueur de scellement droit : Ly = = 49.382 cm. Soit: Ls=50 cm

Longueur d’ancrage mesuré hors crochets : L. = 0.4Lg; = 0.4 X 50 = 20 cm.

e. Veérification de la contrainte d’adhérence acier-béton (Art. A.6.1, 3/ BAEL91):

TS@ < @

T = Wxfrg = 1.5x2.1 = 3.15 MPa.
W

fse = 0.9dx 3 U

Z U; = nxmx@ = 4x3.14x1.4 = 17.584cm

41.33 x 103

- = 1.451MP
Tse 0.0 x 180 x 226.08 @




7., = 1.451 MPa < T,, = 3.15 MPa

f. Espacement des barres :

e Armature principales :
Aux appuis : St = 25cm

<min (3h;33cm) =33 cm

» C.V.

En travées : St = 25cm

e Armature de répartition :
Aux appuis : St = 25cm

En travees : Sy = 25cm <min (3h;33cm)=33cm

» C.V.

I11.5.5. Calcul a I’ELS

286 KN 12.52KN 8.30KN

8.86KN / 8.86KN

V.V VVVVVV VVVVVVYV VVVVYV VW VY

T

RA RB

Figure 111.5.5. Schéma statique a ELS.

II1.5.5.1.Réaction d’appuis

XF=0
Ra+ Rp = 2.86+8.86x1.22+12.52x2.6+8.86x1.15+8.86x0.92+8.30=72.86 KN
XM/B=0

RA(4.67) - 8.86x1.22 x(=22 + 2.6 + 2.07)- 12.52 x 2.6 x(2 + 2.07) -8.86x = -

2

2.86x (1.22+2.6+2.07)-8.30x0.92=0

Ra =40.33 KN et Rs=32.53KN



111.5.5.2.Efforts tranchants et moments fléchissant :

e lLel®troncon:0m<x<1.22m

2.86KN

8.86KN

[
Ty

4
‘uuuuug Nx| )M

o Le2™troncon:1.22m<x<3.82m

2.86KN

8.86KN 12.52KN/ml

Ty

mmmwuuzﬁ%@ -

=

el >

Ra
o Le3*™troncon:3.82m<x<4.97m

12.52KN
2.82KN Ty

/ (/ Nx
; Mz
V.V VVVVVV VVVVV VYV VYV ¥

1.22m Ra 2.6m X

\4
v



e Led*™ trongon :4.97m <x<5.89m

12.52KN
2.86KN 8.30KN
8.86KN 8.86KN
~ Vo | e
v// o Nx
V.V V VYV Y V Y V V“ “¥/ 99U YV Y V Y999 9 Yy Y''" v > MZ
322m l 2.6m 115 . X o
>ie > >~ »
Ra
a. Efforts tranchant :
Trongons Expression X(m) Ty(KN)
0<x<1.22 0 -2.86
—2.86 — 8.86x
(m) 122 -13.67
1.22=x 122 26.66
<3.82 40.33 — 2.86 — 8.86x1.22 — 12.52(x — 1.22)
(m) 3.82 -5.89
3.82<x 3.82 -5.89
<4.97 40.33 — 2.86 — 8.86x1.22 — 12.52x2.6 — 8.86(x
—3.82) 497  -16.08
(m)
4.97<x 4.97 -24.38
<5.89 40.33 — 2.86 — 8.86x1.22 — 12.52x2.6 — 8.86x1.15-
8.30-8.86x(x-4.97) 5 89 3253
(m)
¢c. Moments fléchissant :
Trongons Expression X(m) M(KN.m)
0<x<1.22 ? 0 0

X
—2.86x — 8.86 >




(m) 1.22 -10.08

1.22
1.22=x 40.33(x — 1.22) — 2.86x — 8.86x1.22(x — ——) 1.22 -10.08
<3.82 2
(x — 1.22)2
(m) — 1252k ——— 3.82 16.92
1.22 382  16.92
3.82< 40.33(x — 1.22) — 2.86x — 8.86x1.22 (x - T) : :
<4.97
2.6 X —1.22 — 2.6)?
(m) —12.52x2.6(x — 1.22 = —-) — 8.86 ( > ) 4.97 4.28
1.22
40.33(x — 1.22) — 2.86x — 8.86x1.22 (x - T) 4.97 4.28
4.82<X
<589  —12.52x2.6 (x ~122 - 22—6) — 8.86x1.15 (x ~ 122 -
(m) 2.6 — %) - 830x(x — 122 — 2.6 - 5.89 -3.03

1.15) —8.86(x_1'22_§'6_1'15)2

o Le moment max M max pour Ty =0
Ty=0 =—=> 40.33 —2.86 —8.86x1.22 —12.52(x —1.22) =0

—> x = |-3.35/=3.35m

_ 2
DONC My = 40.33(x — 1.22) — 2.86x — 8.86x1.22(x — 22) — 12.52x “—22 =

18.30KN.m

» Remarque :

Afin de tenir compte des semi- encastrements aux extrémités, on porte une correction a 1’aide
des coefficients réducteurs pour le moment max aux niveaux des appuis et .
en travées.
e Aux appuis : Mga=-0.3M;"*=-5.49KN.m
Maa=-10.08KN

o Entravée: Muuave = 0.85 M, "™=1556KN.m

(] En COI’ISO|e . Mconso|e='10.08 KN.m



II1.5.5.3. verifications a I’ELS

a. Etat limite de compression du béton (Art. A.4.5, 2 /BAEL91) :
La contrainte de compression est limité a : o, = 0.6f,,5 = 0.6 * 25 = 15 MPa.

e Entraveée:
La fissuration étant peu nuisible, on doit vérifier que : o, < T,
100 x A, 100 x 6.15

bxd ~ 100x 18

p1= = 0.342

Des tables, et aprés interpolation, on aura : {1 =0.909 ; K;=39.95}

Mgy _ 15.56x10°
B1xAgexd 0.909x3.14x18

La contrainte dans les aciers : 03 = = 302.861 MPa

os = 302.86 < o5 = 348 MPa.

D’ou la contrainte dans le béton :

o Os _ 30286
bc ™ ¥, T 3995

v

= 7.58MPa < 15 MPa C.V.

e Sur appuis :
La fissuration étant peu nuisible, on doit vérifier que : a5, < G,

100X Ag, 100 x 3.14

_ _ = 0.174
P1 = Toox1g 27

Des tables, et aprés interpolation, on aura : {1 =0.932 ; K;=58.53}

Mg _ 549x10°
B1xAgxd  0.905X6.79%18

La contrainte dans les aciers : 05 = = 48.20MPa

o = 48.20 MPa < o, = 348 MPa

D’ou la contrainte dans le béton :

Ope = = =222 —082MPa< 15MPa
K, 58.53

C.V.

v

b. Etat limite de déformation (Art B.6.5, 1 /BAEL 91) :

La fleche développée au niveau de la poutrelle doit étre au plus égale a la fleche admissible.
Lorsque il est prévu des étais intermédiaires, on peut cependant se dispenser du calcul de la
fleche du plancher sous réserve de vérifier les trois conditions suivantes :0

h 1
°« —>—
L 16



A 4.2
° S <

oxd E
My

b
h
. - —
L = 10M,
h
L

=22 = 0.043 < = = 0.0625— »C.N.V.
467 16

La premiére condition n’est pas vérifiée, donc le calcul de la fléche s’impose.

b.1. Calcule de la fleche :

Nous aurons a revivifier deux fleches, pour la partie entre deux appuis, et pour la partie en
console.

e Partie sur appuis :
5 _qi™xL* L

Jmaxt = 3g2 X —p = <[ =550

e Partie en console :
5 qumex x 1t l
= X <f,=——
fmax2 = 357 E,x1I 2= 300

Avec :
I : Moment d’inertie de la section de la section homogénéisée.

Ev : Module de la déformation differe, Ey = 3700 3/f,,5 = 10818, 86 MPa.
qn*™ = max (8.86 KN/m;12.52 KN /m)

g = 8.86 KN/m

b
I= §(V13 +V3) + 1544 (V, — ¢)?

b X h? 100 x 202 "
Sxx = —5—+15.An.d = ————+15 x 3.14 x 18 = 20847.8 cm
By =bXh+ 15X Ag = 100 X 20 + 15 X 3.14 = 2047.1 cm?
Sy 20847.8

V== 1018
1= B, T 20471 cam

V,=h—V, =20-10.18 = 9.82 cm

100
I'=—-(10.18° + 9.82%) + 15 x 3.14(9.82 — 2)? = 35500.80
5 12.52x10% X 4.670* 002
= X = U.
fmax1 = 387 X 10818.86 x 106x35500.80 = 10 cm
_ L4670

fi =500 = 500 ~ 934



fmax1 <_fl » C.V.

_5 8.86x103 x 1.220* 00006

fmax2 = 352 % 10818.86 x 105x35500.80 » 108 . 0-0006¢m

c_ L _1220

f2 =300 = 200 = 061m

finaxz < Fo > C.V.

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

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

A
T(KN) 26.66
3.55m +
2.86 _
5.89
13.67
32.58
3.55m
10.08
9.97

v




Figure 111 5.6. Diagramme des efforts tranchants et les moments

A4HA10/ml
(e=25cm)

4AHAS/m
(e=25cm)

4HA10/ml
(e=25cm)

4HA10/ml
(e=25cm)

4HA14/ml
(e=25cm)

cadre +
épingle®8

4HA10/ml
(e=25cm) 3HA12

Figure 111 5.7. Ferraillage des escaliers



111.6.Calcul de la poutre paliéere :

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 2.90m (entre nu d’appuis).

a) Dimensionnement :
» Lahauteur th est donnée par la relation suivante :

| : longueur libre entre nus d’appuis

P <ht<® . 19.33cm < ht <29cm

15 10

On prend : ht =35cm
> La largeur b est donnée par la relation suivante :

On prend : b=30cm

b) Recommandations du RPA (Art 7.5.1) :
b >20cm, h> 30cm ——> condition vérifiée

<4 —> % =1.17 <4 ——> condition vérifiée

o | s

Notre poutre a pour dimensions (b x h) = (30x 35) cm?

c) Détermination des charges :
- Poids propre de la poutre : Gp = 25x0.35x 0.30 = 2.625 KN/ml
- Charge d’exploitation : Q =2,5 KN/m
- Réaction du palier a ’ELU : Ru=41.35 kN




- Réaction du palier a I’ELS : Rs=32.53 kN
111.6.1.Calcul a ’ELU :

111.6.1.1. Calcul du moment et de I’effort tranchant :
Le calcul se fera pour 1ml de langueur.

Qu=1.35G+—

41.35

qu=1.35 (2.625)+ = 44.89 KN/ml

2 2
e Moment isostatique : M, = 2" = % = 47.19 KN.m

8
=65.09 KN

qux1 _ 44.89x2.90
S, =

e L’effort tranchant : T, =

Pour tenir compte du semi encastrement, on affecte Mo par des coefficients numérateurs, on
aura donc les valeurs suivantes :

Aux appuis : Ma= (-0.3) Mu=-0.3x47.19 = -14.16KN.m

En travée : Mt= (0.85) Mu=0.85x47.19 = 40.11KN.m

111.6.1.2 Les diagrammes :

44.89 KN/ml
: J
3 7 N
% l Y ¥ W ¥ W ¥ Y W W 'l W W W W §
N 2.90 N
14.16 \ / 14.16
h'"'i-;—i"f ;
4 40.11 :
65.0 5 i
~~—— : :
—~_ E
§ T 65.09

Figure 111.6.1: Diagrammes des moments fléchissant et des efforts tranchants a ’ELU.



111.6.1.3.Ferraillage :

e En travée :

_ Mg _  40.11x10°
" bd2fy, 300x3302x14.2

Mt =0.086 33cm

ue=0.086< p=0.392 — 5 SSA

w=0.086 —» p=0.955 v

2cm I
M 40.11 x103
=—t= = 3.66cm?
Bdost 0.955x33x348

At

Soit 3T16=6.03cm? avec un espacement de 25cm

e AuX appuis :

_ M, _  14.11x10°
" bd?fp, 300x3302x14.2

" = 0.0304

we=0.0304< p=0.392— 5 SSA
w=0.0304—> Pp=0.985

M 14.11 x103
-——2 _ = 1.25cm?
Bdogt 0.985x33x348

Aa

Soit 3T16=6.03cm? avec un espacement de 25cm

111.6.1.4Exigences du RPA pour les aciers longitudinaux (art 7.5.2.1)

v

A

30cm

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

0,5% en toute section.
A=3T16=6.03 cm? > 0.005 b.h=5.25c¢cm? = Condition vérifiée.
Aa=3T16=6.03cm? >0.005 b.h=5.25 cm? = Condition Vérifiee.
111.6.1.5. Vérification a PELU :

» Condition de non fragilité (Art-A-4.2, 1 BAEL):

Amin:O.23b.d.f;ﬁ =0.23X30X33X% =1.19 cm?

e

En travée : At=6.03cm?2 > Amin= 1.19cm?
Aux appuis : Aa=6.03cm? > Amin= 1.19cm?
—— La condition est vérifiée.
» Contrainte tangentielle (BAEL, Art A5.1.) :
T, ™= 65.09 KN




T,max _ 65.09x103
b.d 300x330

= Min{ 0.2fi28 ; 5MPa }2 3.33MPa

Tu —

= 0.66 MPa

Tu=0.66<1,=3.33 ——> La condition est vérifiée.

—— Le béton seul peut reprendre I’effort de cisaillement, les armatures transversales ne sont
pas nécessaires.
» Vérification de ’adhérence aux appuis :

Il faut vérifier que :

max P
TSG = Ogud—zul S TSE‘ = \I]sx ft28 = 15X21: 315 MPa

Y. U; : Somme des périmeétres utiles des barres
Y U; =Y n. 0L & = 3.14x3x16 = 150.72 cm

65.09x103

Tse = =1.45MPa

0.9 x330x150.72
Tse = 1.45MPa < T, =3.15 MPa ——> Condition Vérifiée.
» Ancrage des barres aux appuis :(BAEL 91/99Art.6.1.2)

Ls= i—:" Avec : Ts =0.6 y? g =0.6x1.5°x2.1 = 2.835 MPa
1.6x400 .
gz = = 56.43 cm Soit Ls =60cm
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 x60 = 24 cm

» les armatures transversales :
Diamétre @ = % =5.33 mm Soit ®: =8mm

On prend u cadre et un étrier en T8.
> Vérification du diamétre des armatures transversales :

. 300 350 .
(DtSMiIl{(Dt; LA } = Mm{ 16; — ; —} :Mln{16 30 ;10} =10 mm
10 ' 35 10 ’ 35
®¢ =8mm < 10mm ——=> Condition vérifiée

» [Exigence du RPA99(Art.7.5.2.2)
-Zone nodale :

Si< Min {% : 12@} = Min {% : 12x1.6} - Min{ 8.75 - 19.2}

On prend : St=8cm



-En zone courante :

h 35 .
Si< > = - =17.5cm Soit S;=17cm

A™M" =0,003x17x30 =1.53cm?

111.6.2. Etat limite de service ELS :

111.6.2.1.Calcul des moments et de ’effort tranchant :

Os :G+$
32.53
gs= 2.625+ 1 =35.15 KN/ml
. . 12 _ 35.15x2.902
e Moment isostatique : Ms= q‘; = : = 36.95KN.m

qux1 _ 35.15x2.90

e L’effort tranchant :Ts"® = S .

=50.96KN

Pour tenir compte du semi encastrement, on affecte Mo par des coefficients numérateurs, on aura
donc les valeurs suivantes :

Aux appuis : Ma= (-0.3) Ms=-0.3x36.95 = -11.08KN.m
En travée : Mt= (0.85) Ms=0.85x36.95 = 31.41KN.m
111.6.2.2. Les diagrammes :




% l L A 4 L s A Y'Y ¥ ¥ l T Y W W ¥
N 2.90m N

Y

11.08 \ ! / 11.08

T 1 = 1
M 31.41
50.96 | : i
T 1 1
o 1 1
S i i
-H-\"'-. 1 1
| -

! ' 50.96

Fig 111.6.2 : Diagrammes des efforts internes a ’ELS

111.6.2.3.VVérification des contraintes :

a) Etat limite de compression dans le béton :
ob< 0.6fc28 = 15MPa

e Aux appuis:

_ 100xAa _ 100x6.03
~ bxd 30x33

=0.606

p1=0.606 ; B1=0.885 ; K=28.48

_ Ma% _ Ma® _ 11.08x10° _
Ot~ aApd ABd  603%0885x330 62.92Mpa
62.92
Gpe = = = 2222 = 5 509 MPa< G =15 MPa

k ~ 28.48



e Entravées:

100xAt _ 100x6.03
bxd 30x33

pL= = 0.606

p1=0.606 ; B1=0.885; K=28.48

MtS MtS 31.41x10°
Ost = = = = 178.35MPa
Apd ABd 603x0.885%330
ost 178.35
Opc =— = = 6.26 MPa< opc =15 MPa
k 28.48

b)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 effectuer
c)Etat limite de déformation

Les regles 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.

° E > i
1 ~ 16
° ££:> Mt
[ — 10M0
b.d ~ fe
Avec : H=35cm ; L=2.9m ; Mt=31.42 KNm ; M0=36.95KNm
H_ 1 35 1 . e,
e —>— <—> — =0.120>—=0.0625=—=> Condition vérifiée
1 ~ 16 290 16
H_ M 35 31.42 . e,
°* —> Lo 2 0.120>————=0.085 ==> cCondition vérifiée
[ —10M0 290 10x36.95
[ ]
A 42 6.03 4.2
i ckind = <22 iti arifié
¢ S > 0.006 <700 0.010 —— Condition vérifiée

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

Conclusion :

Les dimensions de la poutre paliére (b=30 cm, h=35), vérifiées toutes les conditions de
ferraillage exiger par le (BAEL/91) et (RPA. Version 2003) ; Donc on opte pour les sections
d’armatures calculées : Aa=3 HA16=6.03 cm? ; Ai=3 HA16=603cm>.

111 6.3. Plan de ferraillage de la poutre paliére :
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Figure 111.6.3. feraillage de la poutre paliére
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I111.7.Porte a faux :

111.7.1. Introduction :

Notre structure est munie de deux types de porte a faux, On va opter au calcul du porte a faux le
plus sollicité. 1l sera assimilé a une console encastree a une extrémité realisé en dalle pleine

Largeur : 1.525 m.
Longueur : 3.35m.

I111.7.2 Dimensionnement :

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

L’épaisseur des portes a faux est donnée par la formule suivante :

L _ 1525 _ 15.25cm

e=>—
10 10

On prend : e=15 [cm]

Y
_ % q
—— % 1.525m %

Fig 111.7.1.: schéma statiques du port a faux.

111.7.3. Détermination des charges et surcharge :

a- Charges permanentes :
e Ladalle pleine :
G = 5.39[KN/m?]
e  Mur extérieur :

G =2.44[KN/m?]



b- Surcharge d’exploitation

Q=15 [KN/m2]

I11.7.4.Calcul a PELU :

La porte a faux est calculée en flexion simple.
1) Combinaison des charges :
qu=1.35G +1.5Q
e Ladalle
Qu = [1.35%5.39 +1.5x1.5]x 1=9.35 [KN/ml]
e  Mur extérieur
Qu = [1.35%2.44x2.91]x1=9.58 [KN]
2) Calcul du moment d’encastrement et de I’effort tranchant :
La section dangereuse étant au niveau d’encastrement, le moment est égale a :

e Moment provoqué par la charge Qu
Maqu=(Qu.I?) /2=(9.35x1.525 ?) /2=10.87 KN m

e le moment provoqué par la charge quzest :
Mqu=qux1=9.58x 1.525=14.61KN m

e Le moment total est :
Mgu = Mqu+ Mqu=10.87+14.61=25.48KN m

e FEffort tranchant :
Tu= Qu.l + qu=9.35x1.525+9.58=23.84 [KN]

111.7.5. ferraillage:

Le calcule se fera considérant une poutre simplement appuyée en flexion composée
de section rectangulaire (bxh) de dimensions :

b=100cm. h=15cm.d=12cm.c=3 cm



3cm

15¢cm
12 cm

100 cm

e Armatures principales :

U= Mu/ (bd?fou) =(25.48x10%)/(100x122x14.2)
=0.125 < 1= 0.392

———— La section est simplement armée

pn =0.125 = = 0.933

As=M, / (Bxdxos) = (25.48x10%)/(0.933x12x348)
As =6.54cm?

Soit : 5SHA14=7.71 cm?

Avec : St =100/5=20cm

e Armatures de répartition :
As_ 7.7

=1 = 2
A= P 1.92cm

Soit : 4HA8 = 2,01 cm2
Avec : St=100/4 = 25 cm

II1.7.6. verification a I’ELU-

» Verification de la condition de non fragilité (Art 4.21/BAEL 91) :

_ 0.23.b.d.ft28 _ 0.23x100x12x2.1 )
Anin= = =1.45cm
fe 400

A min=1.45cm? <Aadgoptee = 6.54cm?> ———~ Condition Vvérifiée.

» Vérification de la condition de I’adhérence des barres (Art6.13/BAEL 91) :
On doit vérifier :  Tse < Tse



1 ——

AVEC : Tse =Ws fiog=1.5x2.1=3.15 MPa
Yut n.®.m=5x314 x14 =21.98cm?

— 23.84x10

- = <_ - .- oy
— =7 ~1.00MPa < Tse =3.15 MPa ——— Condition vérifiée

Tse
> Vérification au cisaillement (Art 5.2.2/BAEL 91) :

On doit vérifier que : Tu < Ty

_Vu _ = g { 0.2.fc28 . }
Tu= bde Tu= Min —yb : 5SMPa

Avec yb:15; fwg:25MPa

Tu= Min {3.33MPa ; 5|\/|P;>

Tu= 3.33MPa = (fissuration peu nuisible)

23.84 x10 - . Y gy
Tu= ﬁ =0.198 < Ty =3.33MPa ———> condition Vérifiée

Pas de risque de cisaillement => Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

» Influence de I’effort tranchant aux appuis :

T 23.84x10x1.15
Ag=> L= = 0.685cm?
e/ 400
5

As=7.7>0.685cm? _, Condition vérifiée
» Vérification des contraintes de béton au des appuis :

=W,

INA

V, = 0.4x™2 xbxd = 0.4x 2= x100x12 = 800 KN
b .

V, = 13.84KN < 800KN —— Condition Vvérifiée

» Calcul de la langueur de scellement droit (BAEL91/Art.A.6.1 ; 23) :



_ 9Fe

41tgy

S

AVeC : Tg, = 0.6%2.f,,5 = 0.6x1.52x2.1 = 2.835MPa—

1.4x400
s =——=149.38cm
4x2.835

On prend : Ls=50 cm

A défaut de calcul plus précis, on peut admettre que 1’ancrage d’une barre rectiligne terminée par
un crochet normal est assuré lorsque la longueur de la partie ancrée hors crochet est au moins
égale a:
0.4 Ls s’il s’agit d’une barre & haute adhérence de classe FeE400 ou FeE500.
(BAEL91/A.6.1.235) : Lc = 0.4 Ls =0.4 x 50=20 cm

» Vérification de I’écartement des barres :

Armatures principales : St= 20 cm< min (3h ; 33cm) = 33 cm. — Condition Vérifiée
Armatures secondaires: St = 25 cm< min (4h ; 45cm) = 45 cm.—— Condition vérifiée

11.7.7. calcul a ’ELS :

La console est exposée aux intempéries, donc la fissuration est prise comme préjudiciable

e Combinaison des charges: Qs=G + Q
Dalle : Qs =[5.39 + 1.5]= 6.89 [KN/ml].
Mur exterieur : gs =2.44x2.91 x 1=7.10 [KN].
e Moment provoqué par la charge Qu
Mos=(Qs.1?) /2=(6.89x1.525 ?) /2=8.01 KN m
e le moment provoqué par la charge queest :
Mgs=qsxI=7.10x 1.525=10.83KN m
e Le moment total est :
Mgs = Mgs+ Mgs=8.01+10.83=18.84KN m

° Effort tranchant :
Ts= Qs.l + 0s=6.89x1.525+7.10=17.61 [KN]
111.7.7.1.Calcul des armatures a PELS :

U= Ms/ (bd*foc) =(18.84x10%)/(100x12°x14.2)
=0.092 < 1= 0.392
————= La section est simplement armée
p =0.092 =p = 0.952
As=M, / (Bxdxos) = (18.84x10%)/(0.952x12x348)
As =4.74cm?
AsFU=7.7 cm?>AFS=4.74 cm?



111.3.1.5. vérification a I’ELS':
» Vérification de la condition de non fragilité (Art 4.21/BAEL 91) :
0.23.b.d.ft28 _ 0.23x100x12x2.1
Anmin= = =1.45cm?

fe 400

A min=1.45cm? <Agdoptée

> Vérification des contraintes dans le béton :

Obc < Ghc
Etat limite de compression de béton :(Art A 4.5.2 du BAEL) :

Il n’est pas nécessaire de vérifier la contrainte dans le béton si les conditions suivantes sont
satisfaites :

v' Lasection est rectangulaire.
v La nuance des aciers est FeE400.

-1
< Y +fc28
- 2 100
Mu 12.04
Avec:y=—=—"—"""=14
Ms 8.62

4— 5 . (e
1471 . 25 _ 045 ——condition vérifiée

p=0.065 . 0=0.0841< ——— + —

Donc le calcul de ooc n’est pas nécessaire.

> Vérification vis-a-vis de I’ouverture des fissures :

o' —
Gst:_s < ost =0.6xfc28
kq

100.As _100x7.7

bd P=Too1z — 0-641

Ona:p=

p=0.641 ——> ;= 0.882 ——> K;=27.37

_ Ms
G —
' TB.dAs
18.84x103
Alors o= —— = 231.17 MPa
0.882x7.7x12
o 231.17
Opc = = = = 8.45MPa
kq 27.37

Opc = 8.45MPa < o, = 15MPa . Lasection est vérifiée vis-a-vis de
I’ouverture des fissures



> Vérification de la fleche :

D’apres le BAEL, on vérifie la fleche si I’'une des conditions suivantes n’est pas vérifiée

s —o 15— 008>0044 — 4 condition vérifie
->— — =0. : condition vérifiée
) lh_ 22.1%/[ 1552.5 a
t 1 25.48

5 — ——~ —— = 0.098 >——— =0.033 condition vérifiée
) 7 —15xM, 152.5 = 10x18.84 —

A 771 4.2 e
6) —<—— = 0.0064 <— =0.019_,condition vérifiée

b.d~ fe 100.12 400

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

111.3.1.6.Feraillage du porte a faux :




4HAR(e=25)

SHA14(e=20cm)

15cm
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&~

Y

100cm

Figure IIL 3. Ferraillage du porte a faux
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1V.1.Introduction:

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

Plusieurs programmes de calcul automatique sont faits afin de formuler le probléme de calcul
des structures et de le controler en un temps réduit. Pour notre projet, on utilise le logiciel de
calcul par éléments finis ROBOT BAT.

1V.2.Concept de base de la MEF :

La méthode des ¢léments finis est une méthode d’approximation des solutions d’équation aux
dérivées partielles qui est construite a partir d’une formulation équivalente du probléme a
résoudre ; cette derniere est appelée formulation vibrationnelle du probleme. La méthode des
éléments finis est donc basée sur la forme intégrale des équations a la dérivée partielle (forme
faible) du phénomeéne analysé plutot que sur la forme différentielle (forme forte que représente
I’équation aux dérivées partielle et les conditions aux limites.

Pour discrétiser les modeles complexes de phénomene physiques, 1’ingénieur dispose a L heure
actuelle de méthodes d’approximations permettant de résoudre la plupart des problémes pour
lesquels il n’existe pas de solution formelle. Toutes les méthodes d’approximation ont un méme
objectif, remplacer un probleme mathématique définit sur un milieu continu (équations
différentielles ou intégrales) par un probléme mathématique discret (Equation matricielle),
probléme de dimension finie que I’on sait résoudre numériquement.

1.1ére Partie : Présentation du logiciel Robot Structurale Analyses Professional
2010.

Le systeme Robot est un logiciel dédié a I’analyse et au calcul des structures de génie civil.
Robot dispose, en effet, de plusieurs modules spécialisés dans chacune des étapes de 1’étude de
la structure (création du modele de structure, calcul de la structure, dimensionnement et
génération des dessins d'exécution des éléments dimensionnés).

La définition de la structure est réalisée en mode entierement graphique dans I’éditeur congu a
cet effet. On peut, cependant, importer la géométrie de la structure lorsque celle-ci est créée et
définie dans un logiciel de CAO tel qu’AUTOCAD.

Robot™ Structural Analysis
Professional 2010

Autodesk:

Etapes de calcul a suivre dans Robot :




Choix du type de structure : Pour notre cas on étudiera une structure en coque comme montré
sur la figure .

Sélectionner |'affaire :

PANZAN
R
N

Pour notre cas, on étudiera une structure en coque on sélectionnant

s

La nouvelle affaire s’affiche :



% Autodesk Robot Structural Analysis Professional 2010-Non enregistrée - Affaire:... — &

Fj Fichier Edition Affichage Structure Charges Analyse Résultats Outils  Fenétre Aide - [ &
i 8 = I, n = i Fla s A
IHdaRE@G@XERBANANEEH BQAEY
[ ]2 Je? @
Gestionnaire d'objsts | T e e T -
T80, 000 180,000 200, D00 220, 000 240, 000 20, D00 OO0 O e
HTEE| ol e 6 4 s 8 e e a s s o o - 4 @+
- B B
Objets | Nombre ... 3] [ | AVANT '@
Objets du modéle Pe = = = = = = @ = @ @ @ @ 7 <\
Ohjets alndliaires _ﬁ_ R — b _|
B 3 &
§ L
3 1 e
< > |- -
| hGéumé#rie;‘:\ Gmpesf _E g_ A
Nom | Valeur |Unité| ~ -; O ™~
_E g_ ==
3 3|
_-E-i B i y
8 g
S 8
- gl | &
\.f L 0000 w I
L] | BRI =R > [ BE[o]™] ; ===
Yue
vl @@ 1 Bl 4 Dalle pleine [t %=0.00, y=0.00, z=0.00 =

Configuration des préférences de affaire :
Dans le menu « outils » on choisit « préférences de I’affaire » pour définir les différents

parameétres tels que les matériaux, unités et normes de I’affaire. Ou clique sur 1’icone & o e

= Préférences de I'affaire B
= E g DEFALLTS W
= L_lnités et farmats

1 e Dimenszions de la structure ri w | |0.321 ] LE
i Force

- Autres Dimenzions de la section : (il v j0.321 ] LE
i Edition des unités I—

o M atérians Caractéristiques de la section : (il v |I0.321 ‘)t LE
[+ Catalogues . . . A w | 0321 vl E
5 Narmes de conception Agzemblages acier [dimenzions] ;

[+ Analyze de la structure Barres du ferrailage [diamétre] ; i v [l0321 *r) LE

- Paramétres du travail TR G

Section d'acier du ferraillage : cmz V= E
Largeur des fizsures ; by v 0321 it LE
'F,'& Charger les paramétres par défaut |
E,& Enrenqistrer les paramétres comme paramétres par défaut | ] 4 Annuler Aide

% Unités et formats :



» Dimensions : mettez toutes les valeurs avec trois (3) chiffres aprés la virgule.
» Force : mettez la Force (KN), le Moment (KN.m), et la Contrainte (KN/m?2).
» Autres : mettez le Déplacement (cm), Rotation (deg), Température (°C), Poids
(KN) et la Masse (kg).
> Edition des unités : mettez les longueurs (m), Force (N) et Masse (kQ).
+«+ Normes de conceptions : Pour Structure en Béton armé (BAEL91 mode.99, et Géotechnique
% Paramétres du travail : Dans type de maillage sélectionné (Normal).
Avant de cliquer sur OK, donner un nom a la nouvelle configuration.

Lignes de construction :
Avant de dessiner la structure, on doit créer les lignes de construction qui servent a modéliser la
structure. Dans le menu « structure-lignes de constructions »ou dans la barre d’outils « Modé¢le

de structure » a droit, on clique sur 1’icone (D@'
Les cotes des lignes de construction de la structure sont introduites dans la fenétre donnée ci-
dessous dans un systéme de coordonnées cartésiennes, cylindriques ou arbitraires.

o Lignes de construction - O
Mam Lignes de construction W
Cartézien Cylindrique Lignes arbitraires
Faramétres avancés
* Y z
Positior : Fépéter E zpacement :
W (m) |0 = 1 m]
Libellé Pozition
Supprimer
Supprimer taut
Gras
< >
Libellé : 123 .. W
M ouveau Gestionnaire de lignes

Appliquer Fermer Ajde

Fig .111.4 : Lignes de constructions

Profilés des barres :




Cette étape permet de définir les différentes sections. Dans le menu « structure -
Caractéristiques-Profilés de barres » ou dans la barre d’outils « Mod¢le de structure »,
On clique sur I’icone : AL

Puis on clique sur « Définir un nouveau profilé » |D et on choisit le type et la géométrie de
notre section, en introduisant les dimensions de nos éléments

XI Nouvelle section = =

Général

]| dh)|B) 7] O O D B

Mam : FPOTA40 40 Dimenszions [cm)
Coulevr: | Aute w b 40,000
h 40,000
P
h

[ ] Réduction du moment dinertie

Angle gamma ;0 w [Degl Topedeprofilé ;| Poteau B

Fermer Aide BETOMZ5

Création du modeéle de la structure :

~ , .
Dans le menu « structure-Barres » ou avec la commande « Barre » dans la barre d’outils,

on choisit I’élément et sa section. Le dessin du modéle de la structure est fait suivant les lignes
de construction.



-""'b.Bﬂl'l'E'S e =

Barren™: 1 Pasz: 1

Mom :  |Poteau Ba_1 ]
Caracténistiques

Type: [F'u:-teau BA. - ]E]
Section : [F'u:uteau:-c [45 =45 - ] [:]
M atériau par défaut ; BETOM

Coordonnées des noeuds [m]

Digre: 0000:000:0000

E strémité :
[] Etirer
Pozition de ['axe
Excentrement : [ inexiztant b ] D
Ajouter [ Fermer ] [ Aide ]

Figure I1V.6 : Modélisation des poutres et des poteaux

Pour accéder a la boite de dialogue « épaisseur EF » on sélectionne dans le menu

N

« structure » « caractéristique » et on clique sur I’icone * - ,aprés un clic sur I’icone —.
« Définir nouvelle section » et sur I’onglet « uniforme » on introduit le nom, 1’épaisseur et sa

variation ainsi que le matériau du panneau.



w Nouvelle épaisseur = =

Unifarme | Orthotrope

A
I

1
Marm - Dalle pleine Couleur: | Auto "
(®) uniforme Ep= [u:m]
2

() variable par 2 points

() wanable par 3 points

Coordonnées du point Epaizzewr
(m] [zm]
F1:
P2
Fa:

H Reéduction du moment 1000

Bl Bk
dinertie

] Farameétres de |'élasticité du sal

Matériau 4 [eeTons 3 |

AjoLker | Fermer Aide

Figure IV.7 : Création des panneaux.



Avant de modéliser les panneaux, on doit créer leurs lignes de construction et définir les

contours, pour cela on clique sur 1’icone « poly ligne-contour » et on coche la case

« Contour » et la case « panneau » dans « parameétre », puis on passe au mode graphique pour
construire ce contour.

Q) Polyligne - contour

Objet N* 26

L Méthode de définition
P1

Ligne

7" |© ratio

P2 .. @' Contour

Géométne
P&cm:euqs

Appliquer || Fermer

Figure IV.9 : Définition des contours pour les voiles.

Pour la modélisation des voiles, on clique sur I’icne « panneau » dans la barre d’outils, on

coche la case panneau et on pose le curseur dans la case ou I’on demande un point interne, puis
on clique a I’intérieur du contour crée pour le voile.



o Pannzau o llE 'R
Numéro 30
Typa de contour

9 panneau rou

Mode de ciéation
point interne

{m)

@ kste d'objets
26

kste d'éléments surfaciques [EF)

Caracténishiques
|

4

Ferradlage | v BA

Matésiau T

Epaisseur: | voile 20 s

Modéie | coque .
Agouter Fetmet Aude

Figure 1V.10 : Définition des panneaux.

Définition des degrés de liberté des noeuds de la base :

Afin d’effectuer les appuis dans notre structure on clique sur I’icone bv « appuis », on
choisit les encastrements nodaux pour les nceuds et les encastrements linéaire pour les voiles
(bords des contours)

&Appuu (=
DX AREE & i
Nodaux | Linéaires | Surfaciques

X SUPPR

v Appul simple
=) # Encastrement

 Rotule

@
&3

Sélection actuelle

Figure V.11 : Définition des appuis.



Définition des cas de charges :

Pour définir les charges statiques (permanentes et d’exploitation) de la structure, on clique sur
-

I’icone « cas de charges », on choisit le nom et la nature de la charge puis on clique sur
« nouveau ».

48 Cas de charge o || B
Description du cas
Nature : | permanente '\i Nouveau
Numéro: 1 Préfice: PERM1
Nom G
I , Liste de cas défiris :
N* Nom de cas Nature 1
-1 G permane... ¢
2 Q d'explot &
‘ < m ’
Figure IV.12 : Définition des charges. Modbier | | Suppimer | | Supprimer tout |
Femer | |  Aide

1. Chargement de la structure :
Pour charger la structure on choisit le type de charge G (permanente) ou Q (exploitation), puis on
sélectionne dans le menu « charge », « autres charges », « charge surfacique sur barre par
objet 3D », on introduit la valeur de G ou Q dans la zone « charge ».

ﬂ Charge par objets
Cas
2:0
Chaiges
p [kPa)
X 0.00
Y 0,00
74 1.50

Dans le repére : @ global

Susface - Face

Apphme:1 F—C!M :

Figure 1V.13 : Application des charges surfaciques.



Puis on choisit le type de bardage :

0 Repartition des charges o ®[=]

X AREE &

X SUPPR
' Deux directi~~~

' Direction X
- ' Direction Y 0 Répartition de la charge - .. | =

Nom : Couleur :

Direction Y

Sélection actuelle Direction de la charge

871" TN
£ Lx

Néghger éléments treillis

Répartition des charges

Q@ Méthode d'analyse par sufaces d'influen
Méthode d'analyse du grilag

Figure I'V.14 : choix de bardages.

Puis on clique sur « Définir » pour définir le contour du plancher qui est soumis a une charge
surfacique uniformément répartie.

QA Polyligne - contour = chEx3
Obet N* 32
M de défindion
P1 Ligne
Pn

D Polyligne

P2:. - 9 Contour
Géométrie ]
Pataméties J

_Appbquer | [ Femer | [ Ade |

Figure 1V.15 : Application des charges surfaciques.



2. Définition des options de calcul :
On clique sur le menu « Analyse », « Type d’analyse » une boite de dialogue apparait :

" Options de calcud

Types dandyie | Modke on siuchae | Masses | Signe de b comberason | Réadials -8 4

N* Tie Type dansyue
- 1 G Statque Indane
2 0 Statque Indase

Nowrensu Paamévas

Opdeatiorss s la sHechon de cas
Lute de can

D éhrm paramidios Changat Iype dandhse |

/| Gérdrer le modéle Callcufes

Figure 1V.16 : Définition des charges dynamiques.

Ou on peut choisir les options de calcul a savoir le type d’analyse (modale et sismique), et
introduire le nombre de modes de vibration pour I’analyse modale et les valeurs des parametres
du RPA 99 version 2003 pour I’analyse sismique.

On clique sur « nouveau » et sélectionne le champ « modale », on introduit les parametres de
I’analyse modale dans la boite de dialogue qui s’affiche apres la validation de la précédente.

R' Defmition d'un nowvean cas
Hom Sismque RPA 39 [2003)
ot parametres RPA 99

Type danalyse Cas: Sizmigue RPA 39 (2003)

Modale o
Cae sunilizire
Spectigle
. Zong Uzage

8 Sismique | P4 93 [2003) _ > | @la &b S0 14 18 @2 3
Hamorique Site —_——,
Temporele: §1 @S2 ©53 OS54 . Définir lexicentiement |
Push oover
Modale ave: défriion sutomalique des cas sismigues Coefficier de comportemert: 3,000 | Déiinition de la dection
Analyse harmongue dans le domaine fréquence [FRF) Facteur de qualité : 10000 | Filres
Excitation chnamique par mouvement piéton (Footfall 0K Anrdar Hide

Ok Arrder || tide

Figure IV.18: Introduction des parametres de 1’analyse sismique.



Le logiciel permet de convertir les charges en masses pour éviter la définition séparée des
charges (pour les calculs en statique) et des masses (pour les calculs en dynamique), cela se fait
dans le menu « masse » de la boite de dialogue « option de calcul », on clique sur convertir les

cas et dans la fenétré qui apparait on choisit le cas de charge (GouQ) et on clique sur IE puis
on ferme, aprés on choisit la direction ainsi que le coefficient et on click sur
Ajouter. (Méme opération pour 1’autre cas de charge).

= a?‘ Selection

Types danalee | Modsle do shuctuss| Mass#s | Signe de |s combinaizon | Résutats -8 * | * Tout
D dels D, de s mases = —
corteeIsion Coelt

XY 2z Agoubet s masss &

Cas

Dilw 1 L4 Masse dpnamic v 1
Agodet Supptenat Modie
Cas convertss Ju. - converson  Cosfficiert Dr. - masses Tl Précédente " 1 T T
1 100 XY . # (= 18
2 *, 020 P Simple Conﬁrmon GIO‘-OO_

Altributs

1
] 2
Tout 3
— 3

EX Dir. - masses_X
5:EyDir. - masses X

Figure IV.19 : la conversion des charges en masses.
Le neeud maitre :

Pour satisfaire I’hypothése des planchers infiniment rigides il faut définir le noeud maitre, et
pour cela on clique dans le menu « structure », « caractéristiques additionnelles » et on
sélectionne « liaison rigide », une boite de dialogue s’affiche, double click sur « membrane »




puis on coche les directions qu’on veut bloquer, ajouter oui fermer.

B S o 2 s

|"fi Deéfinition d'une liaison... | = |

Rigide

Nom

Ditections
bloquées
v UX
iy
174
RX

|RY

On saisie le numéro d’un noeud quelconque appartient au plancher dans 1’onglet « nceud maitre »
puis on pose le curseur dans 1’onglet « noeuds esclaves » et on fait une sélection fenétre pour
tout les noeuds qui appartient a ce plancher, appliquer.

Bl Liatsons ngides oll@ R

DX EOBEE &

X SUPPR
= |l Membrane

Mode d'affectation

© Manuel Suivant la kste

Noeud maitre —_—>
10

Sélection des noeuds esclaves

2418P2

| eppiauer | [ Femer | [ e |

Figure IV.21 : création du nceud maitre.



Les combinaisons d’actions :

Dans le menu « charges », « combinaison manuelle », on choisit le type de la combinaison et
sa nature, puis on valide avec

R Combinsizcn-  |6-COMB1: ELU
' Défintion/modification de la combi... | 22

Liste de cas

Numéro de combinaison: 6

Lute des cas dard la combenaison
Nsse  Tout v

cosllcmnt N Nom de ot
N Nom de cas
Nom de la combinaison: COMB2 Y. &
2 q
Type de combinaison: | ELU s & i ey
Type de combinaison sismique :‘.
o Cac SRSS 25M
Nature : | poids propre Cosicon:  auo
' Dérw cocfioents .
Combinaison quadratique
o i . L Nouvela ||  Moddwe Supprimer Apphgues | Femer Sude
0K | Femer ||  Aide

Figure I'V.22 : Définition des combinaisons d’actions.

Pour faire une autre combinaison on clique sur « nouvelle » et en refait les méme opérations
pour les autres combinaisons.

Vérification de la structure :

Dans le menu « Analyse » on clique sur « Vérifier la structure » et s’il y a des erreurs dans la
modélisation de la structure ROBOT nous affiche le nombre et la natures de ces erreurs.
Dans le menu « analyse », « calculer », on lance le calcul de la structure

Rio Verification de la structure - O
Affich
Mombre d'emeurs (0 et
Maombre d'avertizzements 0 Erreurs
Awvertizzements
Muotes

Un clic zur la ligne avec le meszage d'ereuwr ou d'avertissement zélectionne les objets liész &
celui-ci.

Calcul de la structure :

Aprés verification de la structure et si elle ne preésente aucune erreur, on procede
Au calcul statique avec I’icone ou a partir du menu déroulant




« Analyse » puis « Calculer »

Wi Autodesk Robot Structural Analysis Professional - Calculs - &
B-05-2015 Analyze statique 10:36:32

Phaze de calouls

2

Statistique Reszources Utiliz&
Maormbre de noeuds : £942 M érnaire: : 1024.000 4.376
Mambre d'éléments : 2779 Dizque :
Maombre d'équationz : 41124 Cas de charge
Largeur du front Début des calouls : 10:36:21

Iritiale : Duré L

i Lrée eshmée ;
Optimisée
Maombre de blocs ; : Priarité des calculs : Mormale "

FPauze Arréter

2.2eme Partie : Justification des données introduites au logiciel Robot-Bat

V1.2.1 Choix de la méthode de calcul : (Chapitre 1V Art 4.1 RPA 99/ version 2003)
Le calcul des forces sismiques peut étre fait suivant trois méthodes:

e Par la méthode statique équivalente,

e Par la méthode d’analyse modale spectrale,

e Par la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.

Le calcul des forces sismiques se fera avec la méthode d’analyse modale spectrale qui est
Applicable sur tous les cas d” aprés les régles du RPA99 version 2003 (article 4.1.3).

VI.2.1.1 Conditions d’application de la méthode statique équivalente : (Chapitre IV Art
4.1.2 RPA 99/ version 2003)
Notre batiment est un immeuble a usage multiple (groupe d’usage 2), d’une hauteur totale de
31.13 m implanté 8 BOUMERDES qui est une zone I11.
Dans notre cas la méthode statique équivalente n’est pas applicable, car la structure dépasse les
tolérances fixées par le RPA99 révisée 2003 « Groupe d’usage 2, si la hauteur est inférieure ou
égale a 5 niveaux ou 17m. ».
——> On opte donc pour la methode dynamique modale spectrale.

V1.2.1.2 Méthode dynamigue modale spectrale :




1) Principe de la méthode :

Avec cette méthode, et pour chaque mode de vibration, on cherche le maximum des effets
engendrés dans la structure par les forces sismiques représentées par un spectre de réponse.

Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de toute la structure

2) Classification de ’ouvrage :

Notre ouvrage est un batiment d’usage multiple avec une hauteur totale de :

H = 31.13m < 48 m, qui est classer selon le RPA 99 / version 2003 dans le groupe
D’usage 2.

3) Classification du site : (Art 3.3, RPA 99 / version 2003)

D’apres les résultats des essais réalisés par le laboratoire géotechnique spécialisé, la structure a
étudier est implantée sur un sol de catégorie S3 (Site meuble) avec une contrainte admissible de
6s0l = 2.00 bars.

4) Spectre de réponse de calcul : (Art 4.3.3, RPA 99 / version 2003)

Le spectre de réponse est une courbe de réponse maximale en termes de déplacements, de
vitesse et d’accélérations pour un systéme a un seul degré de liberté soumis a une excitation
donnée pour des valeurs successives de fréquences propres.
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Figure-1 : Spectre de réponse.

2.5 0<T<T,
D =125n(T, /T)% T,<T <3.0s
2 5
257(T,/3.0):(3.0/T): T >3.0s

A : coefficient d’accélération de zone (tableau 4.1) (RPA 99 / version 2003)

A= 0.25 (Groupe d’usage 2; zone III).

&: Pourcentage d’amortissement critique (tableau 4.2) (RPA 99 / version 2003)

& = 7% (Mixte).

R : coefficient de comportement de la structure (Tab 4.3) (RPA 99/ version 2003) : R=5
T1, T2 : periodes caractéristiques associées a la catégorie de site (tableau 4.7)



(RPA 99/ version 2003) T1=0.15

T2=0.50

n : Facteur de correction d’amortissement (quand 1’amortissement est différent de 5%)

n=[7/(2+§)1*¥ =0.69> 0.7
Q : facteur de qualite (tableau 4.4) (RPA 99/ version 2003)

Le facteur de qualité de la structure est fonction de :

e Laredondance et de la géométrie des éléments qui la constituent.
e Laregularité en plan et en élévation (Art 3.5, RPA 99 / version 2003)
e Laqualité du contréle de la construction. La valeur de Q est déterminée par la formule Q
=1+ ZPq
Pq : est la pénalité a retenir selon que le critére de qualité g " est satisfait ou non".

» Conditions minimales sur les files de contreventement: P1=0
= Systéme 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
portique peuvent étre constituées de voiles de contreventement.
= 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 ou
bien deux (02) trumeaux ayant un rapport "hauteur d’étage sur largeur" inférieur ou égal
a 1,0.Ces trumeaux doivent s’élever sur toute la hauteur de 1’étage et ne doivent avoir
aucune ouverture ou perforation qui puisse réduire de maniére significative leur
résistance ou leur rigidite.
» Redondance en plan P>=0.05
Chaque étage devra avoir, en plan, au moins quatre (04) files de portiques et/ou de voiles dans la
direction des forces latérales appliquées.
Ces files de contreventement devront étre disposées symétriquement autant que possible avec un
rapport entre valeurs maximale et minimale d’espacement ne dépassant pas 1,5.
» Reégularité en plan P3=0
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.
> Régularité en élévation P4=0
Le systéme de contreventement ne doit pas comporter d’élément porteur vertical discontinu, dont
la charge ne se transmette pas directement a la fondation.
» Controle de la qualité des matériaux Ps=0
Des essais systématiques sur les matériaux mis en ceuvre doivent étre réalisés par 1’entreprise.
» Controle de la qualité de I’exécution Pe= 0
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



Tableau récapitulatif des conditions du facteur qualité Q :

Criteres a vérifier Pq(pénalite)
Conditions minimales sur les files de contreventement 0
Redondance en plan 0.05
Reégularité en plan 0
Régularité en élévation 0
Contrdle de la qualité des matériaux 0
Controle de la qualité de I’exécution 0
Q=1+3P, 1.05

Tableau V-1 : Conditions de facteur de qualite.

VI.2.2 Combinaisons d’actions :
Les combinaisons d’actions a considérer pour la détermination des sollicitations et des
déformations de calcul sont :

1) B.A.E.L 91 Modifiées 99 :

1,356 +15Q —> ELU
G+0Q . ELS

2) Combinaison sismique (Art 5.2 RPA 99 / version 2003) :

G+QFE;08GFE;G+QF12E

G : charges permanentes,

Q : charges d’exploitation non pondérées,

E : action du séisme représentée par ses composantes horizontales.

3 “™Partie : Interprétation des résultats et vérification selon les exigences du
RPA 99/ version 2003.

1) Nombre de modes considérer (masse participante) :Art 4.3.4 du RPA 99/ version
2003 :
Pour les structures représentées par des modeéles plans dans deux directions orthogonales, le
nombre de modes de vibration a 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.
- Tous les modes ayant une masse modale effective supérieure a 5 % de la masse totale de la
structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la structure.
Le minimum de modes a retenir est de trois (03) dans chaque direction considéree.




Dans notre cas le pourcentage de la masse participante est atteint au 10

X etdans le sens Y-Y.

eme

Masses Cumulées UX L _ses e L
Cas/Mode [%] Cumulees U¥]{ RModale UX Modale UY
[*a] [*a] [*]
3 1 0.41 67.53 0.41 67.53
N 2 469 77.79 423 10.26
3 3 7483 7782 T0.14 0.03
3 4 7487 &8.18 0.03 10.36
M 5 7559 23.81 0.73 0.62
3 8 8657 23.81 10.98 0.00
N 7 8659 91.89 0.1 3.08
3 8 8683 591.95 0.24 0.07
M 9 8683 53.45 0.00 1.53
) 10 50.75 53.45 3.0 0.00
) 1 50.75 94 65 0.00 1.20

Tableau 1V. 1 : Pourcentage de la masse participante donnée par Robot.

2) Effort tranchant a la base : (Art 4.3.6 du RPA 99/ version 2003) :

mode dans le sens X-

La résultante des forces sismiques a la base Vtobtenue par combinaison des valeurs modales ne
doit pas étre inférieure a 80 % de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode
statique équivalente V pour une valeur de la période fondamentale donnée par la formule
empirique appropriée.

V= %xw (Formule 4.1 du RPA 99)

A partir des tableaux donnés par Robot.

Vxdyn=1659.4 KN
Vydyn=2049.06 KN



354 98 -415.81 2615.42 43255 35.20 -15.63
-1659.40 -53.06 12.82 1088.16 -28381.55 -12558.27
16559.40 63.06 -12.88 -1088.23 2838216 12558.37
0.00 -0.00 -0.06 -0.07 0.62 210

2.50910e-002 | 2.24183e-004

5-EY
129.13 57220 371.45 1579.63 105.32 60.45
8319 -2045.05 2527 33556.41 1553.35 2004521
-88.15% 2045.06 -23.10 -335956 48 -1553.08 -20045.05

-0.00 0. 0.16 -0.07 0.27 315
2.87585e-002 | 2.24183e-004

Tableau 1V.2 : effort tranchant a la base donnée par Robot.
AN:A=025;Q=105;R=5

W : la masse total de la structure donné par ROBOT: W+t =25144.27 KN
D : facteur d’amplification dynamique moyen :

2.51 0<T<T,
D::ZBUGJTﬁ T, <T <3.0s
25nﬁdaoﬁ©0ﬂj§ T >3.0s

T2: périodes caractéristiques associées a la catégorie de site (Tab 4.7), (RPA 99/ version
2003)

T2 =0.5 (Site S3)
T : La période analytique donné par le Robot
T=0.15S

1 - Facteur de correction d’amortissement donné par la formule : M =+/7/(2+&)>0.7

¢ : pourcentage d’amortissements critique fonction de matériaux constitutif, du type de structure et de
I’importance des remplissages, il est donné par le tableau
(4.2/RPA 99) présenté ci-apres :

» Valeur de & en fonction de type de remplissage.

Remplissage Portiques Voiles ou murs

Béton Armé Acier Beton Armé / Magonnerie
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Nous avons des portiques en béton armé avec des remplissages en maconnerie rigide
(& =7%) et des voiles (§ =10 %), on prend :

£E=10%
D’ou n=0.76>0.7........ condition vérifiee

Alors : Dx =Dy =2.5x0.76x (0.5 / 1.15)%3=1.09

v —y - AxDxQ . _025x1.09x1.05

x = Vy R ¢ = x 25144.27 =1438.88KN

V statique = 1438.88KN — 0.8 V =0.8x1438.88 = 1151.10 KN

Vxdyn = 1659.4 > 80% V= 1151.10KN........c.cccrevrrerrrrnenne. Condition Vvérifiée.

Vydyn =2049.06 > 80% V = 1151.10KN .......cccovevverirennnne Condition Vérifiée.
—> On peut conclure que la condition de I’effort tranchant a la base est vérifiée.

3) Effort normal réduit : (Art 7.1.3.3 du RPA 99/ version 2003) :
L’effort normal de compression est limité par la relation suivante, afin d’éviter ou de minimiser
le risque de rupture dues a I’ensemble des sollicitations (action sismique) :
V=—4d_<03

B¢ xfcag

Ou:
Nq : Effort normal de calcul s’exergant sur une section de béton,
Bc: L aire de la section en béton B¢ = 0.5x0.5=0.25 cm?
Fcos: La résistance caractéristique de béton. Fcog = 25 MPa
La valeur de Ndest prise a partir de logiciel Robot,
Clic droit sur la souris, puis « Tableaux » pour cocher la case « Efforts »,
Double clic sur la case « Fx » pour avoir 1’ordre décroissant, la valeur de 1’effort Nd dans notre
cas est : Nd = 1975 KN
_ _1975x1000 _ 0.3<03
500X500x 25

—, On peut conclure que la condition de I’effort normal réduit est vérifiée.

4) _Les excentricités: (Art 4.2.7 RPA 99 version2003).




D’apres le RPA 99 /version 2003 (article 4.3), dans le cas ou il est procédé a une analyse

tridimensionnelle, en plus de I’excentricité théorique calculée, une excentricité accidentelle égale
a +0,05L.

(L étant la dimension du plancher perpendiculaire a la direction de I’action sismique) doit étre
appliquée au niveau du plancher considére et suivant chaque direction.

CMx — CRx <5% Ly.
CMy — CRy <5 % Lx.

Avec: CY : Le centre de masse.
CM : Le centre de torsion.

A) Les excentricités théoriques :

Cas/Ftage Nom Masse [ka] | G(xy.z)[m] | R(xy.z)[m] Ix [kgm2] Iy [kam2] Iz [kgm2] exl [m] eyl [m]
1 1 Sous sol 11411368 | 549 595-092 | 564612 -092 206737224 4636184 74 647035574 0.15 0.13
n_ 2 ROC 14251080 | 932632281 | 9.57 6.17 281 270802142 5471091.99 7612601.682 0.25 0.14
103 Etage 1 12199257 | 951652655 | 965625655 262802177 4959090 48 7353447 80 0.13 028
W4 Etage 2 113167.75 | 9.51 6.619.66 | 9.656.34 9.66 241604540 4374977 75 6580045 88 0.14 0.26
i _ 5 Etage 3 109925.99 | 9.51 6.60 12.70 | 9.65 6.34 1270 227116218 4263236 .64 6326791.92 0.14 0.26
1 & Etage 4 108925.99 | 9.51 6.60 15.76 | 9.65 6.34 1576 227116218 4263236 64 6326791.92 0.14 0.26
w7 Etage 5 109925.99 | 9.51 6.60 18.82 | 9.65 6.34 18.82 227116218 426327187 632682695 0.14 0.26
18 Etage & 109925.99 | 9.51 6.60 21.88 | 9.65 6.34 21.88 227116218 4263236 .64 6326791.92 0.14 0.26
1M 9 Etage 7 108925.99 | 9.51 6.60 24.94 | 9.65 6.34 24.94 227131283 4263323.59 632702952 0.14 0.26
1 10 Etage & 6948.79 | 6.00 9.90 27.56 | 8.00 9.90 27.56 28952 29 16718.06 38936.90 0.00 0.00
20 1 Sous sol 11411368 | 9.49599-092 | 9646.12-0.92 206737224 483519474 647035574 0.15 0.13

Tableau 1V.3: Les excentricites théoriques.

B) Les excentricités accidentelles (ex1 ; ey1) :

Etage Hom Liste Couleur Lx [m] Ly [m] ex1 [m] eyl [m]
1 Sous sol | 3A246PE 2554 [T 1920 1215 0.96 051
2 ROC | 44247P5 3004 | 18.20 1215 0.96 0.61
3 Etage 1 | SA248P5 3454 18.20 14 55 0.96 0.73
4 Etage 2 | 64249P5 3504 |GG 1820 14 55 0.96 073
5 Etage 3 | TAZ50PD 4354 | 19.20 14.55 0.95 0.73
] Etage 4 | SA251P5 4204 | 19.20 14.55 0.95 0.73
7 Ftage 5 | 94252P5 5254 | 1920 14 55 0.95 0.73
8 Etage 6 | 104253P9 570 | 18.20 14 55 0.96 073
9 Etage 7 | 11A254P9 615 | 18.20 14 55 0.96 073
10 Etage & T5TATES | 290 450 0.15 023

Tableau 1V.4: Les excentricités accidentelles
eOn doit vérifier que :
/| CMy — CRy /< 5% Lx.
Tableau 1V.6: Vérification de I’excentricité suivant y-y.

Etage Diaphragme CMx CRx ICMy-CRy/  5%Lx condition

S-SoL D1 5.99 6.12 0.13 0.960 vérifiée




RDC
Etage 1
Etage 2
Etage 3
Etage 4
Etage5
Etage6

Etage7

5) Déplacements relatifs :

D2

D3

D4

D5

D6

D7

D8

D9

6.32

6.52

6.61

6.60

6.60

6.60

6.60

6.60

6.17

6.25

6.34

6.34

6.34

6.34

6.34

6.34

0.14
0.28
0.227
0.26
0.26
0.26
0.26

0.26

0.960
0.960
0.960
0.960
0.960
0.960
0.960

0.960

vérifiée
vérifiée
vérifiée
vérifiée
vérifiée
vérifiée
vérifiée

vérifiée

D’aprés le RPA 99 (Art 5-10), les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux
¢tages qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur d’étage.

D’apres le RPA 99 (art 4-43) :

Ok = Rx8ek

dek: déplacement di aux forces sismiques Fi (y compris 1’effet de torsion).

R : coefficient de comportement.

Le déplacement relatif du niveau k” par rapport au niveau k-1"est égal a : Ak= 0 k— 0 k

e Suivant Ex:

Tableau I1V.7: Vérification des deplacements suivant X
Diaphragme Deéplacement R

Etage

Etage7
Etage 6
Etage 5

Etage 4

D9
D8
D7

D6

horizontale
Ux(cm)
2.1
1.9
1.7

1.5

(5k-

dk1)XR

(cm)

1

1

Hauteur
d’étage :

He(cm)

306
306
306
306

1% he

(cm)

3.06
3.06
3.06
3.06

condition

vérifiée
vérifiée
vérifiée

vérifiée



Etage 3 D5 1.3 5 1.5 306 3.06 vérifiée

Etage 2 D4 1 5 15 306 3.06 vérifiée
Etagel D3 0.7 5 15 306 3.06 vérifiée
RDC D2 04 5 15 425 4.25 vérifiée
S-SOL D1 0.1 5 0.5 306 3.06 vérifiée
e Suivant Ey :

Tableau 1V.8: Veérification des déplacements suivant Y

Etage Diaphragme Déplacement R (8k- Hauteur 1% he  condition
horizontale dki1)xR  d’étage:
(cm)
Uy( cm) (cm) he(cm)

Etage7 D9 0.6 5 0 306 3.06 vérifiée
Etage 6 D8 0.6 5 0.5 306 3.06 vérifiée
Etage 5 D7 0.5 5 0 306 3.06 verifiee
Etage 4 D6 0.5 5 0.5 306 3.06 verifiee
Etage 3 D5 0.4 5 0.5 306 3.06 vérifiée
Etage 2 D4 0.3 5 0.5 306 3.06 vérifiée
Etagel D3 0.2 5 0.5 306 3.06 vérifiée
RDC D2 0.1 5 0.5 425 4.25 vérifiée
S-SOL D1 0 5 0 306 3.06 vérifiée

—> Les déplacements relatifs de tous les niveaux dans les deux directions sont inférieurs aux
déplacements admissibles.

6) Veérification de Leffet P-Delta: (Art 5.9 du RPA 99/ version 2003) :

Les effets de deuxiéme ordre (ou ’effet de P- A) peuvent étre négligés dans le cas des batiments
si la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux :

Si 6, <0.1: effet P-Delta peut étre néglige.
Si0.1<6, <0.2:il faut augmenter les effets de I’action sismique par un facteur égalea 1/

(1- 6, ).
Si 6,,>0.2 : la structure est potentiellement instable et doit étre redimensionnée.

Py X Ay

= < 0.1
KTV X hy




AvVec :

Pk: poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au- dessus du niveau «k»
Pk = WGi + 0.2WQi
Vk: effort tranchant d’étage au niveau «k»

Ak: déplacement relatif du niveau «k» par apport au niveau «k-1»
Hk: hauteur d’étage «k».

Tableau 1V.9: Vérification de ’effet P-4 :

Sens xx Sens yy
Story P hi
AK(X) Vk(X) & AK(Y) Vi(y) &

Etage7’ 1568.58 3.06 0.01 696.38 0.0073 0.00 467.8 0.00
Etage6 1522.91 3.06 0.01 689.48 0.0072 0.005 475.8 0.0052
Etage 5 1627.35 3.06 0.01 722.72 0.0072 0.00 435.81 0.000
Etage 4 1609.02 3.06 0.01 691.75 0.0076 0.005 579.13 0.0045
Etage 3 1627.02 3.06 0.015 963.45 0.0082 0.005 497.36 0.0053
Etage 2 1607.61 3.06 0.015 854.98 0.0092 0.005 443.55 0.0059
Etage 1 1777.14 3.06 0.015 781.89 0.011 0.005 351.55 0.0082
RDC 2331.68 4.25 0.015 647.51 0.012 0.005 243.99 0.0112
S-SOL 1715.64 3.06 0.005 441.42 0.063 0.00 203.42 0.000

—> On constate que®X et OY sont inférieurs a « 0.1». Donc I’effet P-Delta peut étre négligé pour le
cas de notre structure.

4 €M partie : Justification de Uinteraction portiques-Voiles :

e Les voiles de contreventement doivent reprendre au plus 20% des sollicitations dues aux

charges verticales.
e Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les portiques

proportionnellement a leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations résultant de leur
interactions a tous les niveaux;.
e Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales, au
moins25% de I’effort tranchant d'étage.




% Les efforts sismiques revenants aux portiques et aux voiles sont tirés du logiciel
ROBOT BAT :

Sens xx :

»  Effort repris par I’ensemble : 1790.0699 KN
»>Effort repris par les poteaux : 554.92 KN
»Effort repris par les voiles : 1235.14KN
Pourcentage des efforts repris par les portiques : 31%
Pourcentage des efforts repris par les voiles : 69%
Sensyy :

»  Effort repris par I’ensemble : 1575.0729KN
»>Effort repris par les poteaux : 511.89 KN

»>Effort repris par les voiles : 1063.18 KN

Pourcentage des efforts repris par les portiques : 32.5%

Pourcentage des efforts repris par les voiles : 67.5%

——> Le coefficient du comportement global R est pris égal a 5

Conclusion :

D’apres les résultats obtenus ci-dessus on peut dire que :

- L’effort tranchant a la base est vérifié,

- La condition sur le pourcentage de la masse participante est vérifiée,

- Les déplacements relatifs et les déplacements maximaux sont vérifies,
- Les effets P-A sont négligeables dans notre structure (vérifié).

- L’effort normal réduit est vérifié,

Remarque :

Aprés avoir effectuée toutes les vérifications du RPA, on peut passer au ferraillage des éléments
de la structure.
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Feraillage
des poteaux

V.1. Introduction :



Les poteaux seront calcules en flexion composée dans les deux sens, en tenant compte des
combinaisons suivants:

135G +150Q ELU
G+Q ELS
G+QzE RPA 2003
08G+E RPA 2003

Tableau V.1 : Caractéristiques de calcul en situation durable et accidentelle.

Situation Béton Acier

Yo fes(MPQ) foc(MPa) Vs F,(MPa)  o,(MPa)
Courante 1.5 25 14.2 1.15 400 348
Accidentelle 1.15 25 18.5 1 400 400

Les calculs se font en tenant compte de 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.

En procédant a des verifications a I’ELS.

En flexion composée, I’effort normal est un effort de compression ou de traction et le moment
qu’il engendre est un moment de flexion, ce qui nous conduit a étudier trois cas :

-Section partiellement comprimée (SPC).
-Section entierement comprimée (SEC).

-Section entierement tendue (SET).



V.2. Recommandations du R.P.A. 2003 :

V.2.1. Les armatures longitudinales :

Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence, droites et sans crochets.
-Le pourcentage minimal : est de : 0.90 % de la section du poteau en zone ||

Poteau (45%45) : Amin= 0.009x 50x 50 =22.50cm?

Poteau (40%40) : Amin= 0.009x45% 45=18.23 cm?

Poteau (35%35) : Amin = 0.009x 40x 40 = 14.40 cm?

-Le pourcentage maximal en zone courante : est de 4 % de la section du poteau.
Poteau (45%45) : Amax = 0.04 x 50x 50 = 100cm?
Poteau (40%40) : Amax = 0.04 x 45x 45= 81 cm?

Poteau (35%35) : Amax = 0.04 x 40x 40 =64 cm?

-Le pourcentage maximal en zone de recouvrement : est de 6 % de la section du poteau.

Poteau (45%45) : Amax = 0.06 x 50x 50 =150 cm?
Poteau (40%40) : Amax = 0.06 x 45x 45=121.5 cm?

Poteau (35%35) : Amax = 0.06 x 40x 40 = 96.0 cm?

-Le diamétre minimal est de@12.

-La longueur de recouvrement minimale : est de 50® en zone III.

-La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 20 cm en

zone I11.

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

(zones critique).

V.3. Délimitation de la zone nodale
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L’=2Xxh
h
h’=max {Ee by, hl,GOCm}

h : hauteur de la poutre.
biet h1 : dimensions du poteau.

he : hauteur entre nus des poutres
Onaura:
h’=max (450/6, 50, 50,60cm) = 75cm.

h’=max (315/6, 45, 45,60cm) = 52.5cm.

h’=75cm — Dans les poteaux du sous-sol et les différents étage

h’=55cm— Dans les poteaux de RDC

L’=2X%40 =80 cm : poutres principales de (30 x 40).

L’=2X%30= 60 cm : poutres secondaires de (30 X 35).

V.4. Les armatures transversales :

Les armatures transversales sont calculées a I’aide de la formule suivante

A V, .
2 _Pa¥u R p A Version 2003, Art.7.4.2.2)
S, hxf,

h : Hauteur totale de la section brute

V., : Effort tranchant du calcul.

fe : Contrainte limite élastique de 1’acier d’armatures transversales.

pa : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant.



25 —>A,>5 _
P = A, : L’élancement géométrique du poteau.

375 —> /lg <5

I+: La longueur de flambement des poteaux.

| . I
(kgzzf ol A, =Ef)

At armatures transversales.
St : espacement des armatures transversales.
En zone Il :

e Zone nodale :
St < Min 10cm

e Zone de recouvrement :
Si< (2,2,100,)

@ : est le diamétre minimal des armatures longitudinales du poteau.

t
xS

La quantité d’armatures transversales minimale en %est donnée comme suit :

t

A, 25> A, =0.3%

A, <35> A, =08%

3< A, <5— Interpolation entre les valeurs limites du poteau.

Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées verticales en nombre et diamétre
suffisants ( @ >12mm ) pour permettre une vibration correcte du béton sur toute la hauteur des
poteaux.

. o I 1
Ag: L’¢élancement géométrique du poteau. —> Ag=( Ef ougf )

Avec a et b, dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation
considérée, et (It ) longueur de flambement du poteau.

Les cadres et les étriers doivent étre fermés par des crochets a 135° ayant une longueur droite de
100 min.



V.5. Calcul du ferraillage :

V.5.1. Etapes de calcul en flexion composée :

On dit qu’une section est soumise a une flexion composée lorsque cette section subit
simultanément 1’action d’un moment de flexion et un effort de compression ou de traction.

> Le systéme constitué d’un moment et d’un effort normal peut étre remplacé par un
effort normal appliqué au centre de pression « C » qui est distant du centre de gravité
. M
de lasectionde e= N

N

N, Cp
¥ N
B

—

Fig. V1.2 : Section en flexion composée.

Lorsque N est un effort de compression, il est nécessaire de vérifier I’état limite de
stabilité de forme.

Armatures longitudinales : —

Nu
Etape de calcul :

. h . . .
-Sie= N L > 57 c Alors la section est partiellement comprimeée

u

-Sie= N =< 5 Cc Il faut vérifier en plus I’inégalité suivante :
u

N, (@ —c)=M < (0337 ~0.81)bh" f,, > (¥

h
Avec: M; =M, + N”(E_Cj — Moment fictif



» SiI’inégalité est vérifiée, alors la section est partiellement comprimée, et le calcul se fait

M;

bd?f,,

comme suit : p, =

Si p, <p, lasection est simplement armee

Sip, >p, lasection est doublement armée, donc il faut calculer A, et A’
On calcule : Mr=p,bd?f,,

AM =M, —M,

Avec : M;: moment ultime pour une section simplement armée.

M, AM
A= B,do +(d—C') o,

. AM
A = : avec : 6, =— =348MPa
id—c ics Vs
. . . N,
La section réelle d’armature estA, =A , A, =A ——.
c

S

Ghbc

Pikal
1 oa

Ost

» Si I’inégalité (*) n’est pas vérifiée, donc la section est entierement comprimée ; il faut donc
vérifier I’inégalité suivante :

N,(d-c)-M, >(05h—c)o-h-f,, —(**)
» SiI’inégalité (**) est vérifié ; donc la section a besoin d’armatures comprimées.

Aeun _Mf-(d-05h)o-h-f,
Gs(d—C)

N,-¥-b-h-f
A =— o = -A

sup
s



» Sil’inégalité (**) n’est pas vérifiée, la section n’a pas besoin d’armatures comprimées.

A

N, -W-b-h-f,

0.357 +

O,

Nu(d—c')—M

b-h?-f,,

0857-%
h

_ 0.85f

bc

Oy,

Nu : effort de compression.

V.5.2.Calcul du ferraillage :

Et As=0

Les efforts internes max donnés par le logiciel robot bat pour tous les poteaux et leurs
ferraillages longitudinaux sont résumés dans le tableau suivant :

Niv se | N (KN) Moment Comb obs | Asup | Ainf Anin Ferraillage A
ns (KN.m) (em?) adopté
(em?)
S-SOL Nmax =1314.206 Mcor=-7.33 ELU SEC | 0 0
(50x50) | X_
X | Nmin=-452.086 Mcor=-33.63 0.8G+EY SEC | 581 | 2.8
0=356.410 | Mn=27.978 | G+Q+EX | SEC| 0 0 12.8 | 4HAL6+4HAL4 | 14.20
Nmax =1314.206 Mcor=-2.939 ELU SEC | 0 0
Y_
Y
Nmin=-452.086 Mcor=-10.203 0.8G+EY SEC | 4.11 5.5
Ncor= 756.066 Mmax=-47.147 G+Q+EY SEC 0 0
Nmax=804.012 Mcor=-26.984 ELU SEC | O 0
RDC
1erétage | X_
X | Nmin=-194.653 Mcor= -16.64 0.8G+EY SEC | 3.23 | 0.9
(45x4s) New=203.094 | Mnw=51.722 | GrQvEX | spC |0 | 147 | 08 |A4HAl4+4HA14 | 1231
Nmax= 804.012 Mcor=-17.934 ELU SEC | O 0
Y_
Y
Nmin=-194.653 Mcor=-15.628 0.8G+EY SEC | 3.16 0.98
Ncor=294.6 Mmax=-48.4 G+Q+EY SEC 0.29 0




Nmax= 403,241 Mcor=-20,89 ELU SEC | O 0

Zeme
3eme X_
étage X | Nmin=- 63,712 Mcor=-17,279 0.8G+EY sec | 208 |0
4eme,sem
e ot Ner= 51,486 | Mna=-38481 | GHQ+EX | SPC| O 265 | /-2 |A4HA12+4HA12 | 9.0
7eme
étage Nmax= 403,241 | Mcor=-15,046 ELU| SEC|Q 0
Y_
Y
Nmin=-63,712 Mcor=-11,718 0.8G+EY SPC| 165 |0
(40x40)
Ncor= 90,678 Mmax=-37 G+Q+EY SPC 2.06 0
Pour chaque cas Aadopt¢™> Amin  .o.ovvevvreereevrennnee. condition vérifiée.
V.5.3-Les armatures transversales :
Les armatures transversales sont disposées de maniére a empécher tout mouvement des aciers
longitudinaux vers les parois du poteau, leur but essentiel :
= Reprendre les efforts tranchants sollicitant les poteaux aux cisaillements.
= Empécher le déplacement transversal du béton.
Les armatures transversales sont disposées dans les plans perpendiculaires a I’axe longitudinal
V.5.4. Verifications a I’ELS
Les sections adoptées seront vérifiées a I’ELS, pour cela on détermine les contraintes maximales
du béton et de I’acier afin de les comparer aux contraintes admissibles.
A I’aide de logiciel [SOCOTEC], la vérification a ’ELS nous donne les résultats présentés dans
les tableaux suivants :
Niv se | N(KN) Moment Es(m) | natur | Opcsup Obc inf Opc Ossup | Osinf | Osinf Obs
ns (KN.m) e | (Mpa) | (Mpa) Mpa) | (Mpa) | (Mpa) | (Mpa)
S-SOL Nmax =947,67 Mcor= - 0.009 SEC | 5.09 6.76 15 / / 400 Vérifier
8.906
(50x50) | X_
X Nmin= 81.864 Mcor=-3.445 0.042 SEC | 0.17 0.79 3.14 111 Vérifier
Neor =264.393 | Mua=10.45 0113 | SEC | 2.63 0.67 / / Verifier
5
Nimax =947.67 Mcor= - 0000 | SEC | 5.9 5.94 15 |/ / 400 | Vérifier
Y_ 0.229




Nmin= 81.864 Mcor=-0.516 0.006 SEC | 0.44 0.5 6.66 7.4 Vérifier
Neor =479.062 Mmax=-14.31 0.029 SEC | 1.65 4.34 / / Vérifier
RDC et Nmax =582.683 Mcor= - 0.015 SEC | 5.96 3.55 15 / / 400 Vérifier
1er 8.635
etage
Nmin= 26.615 Mcor=-7.057 0.265 SPC | O 1.67 -38.5 19.1 Vérifier
(45%45)
Neor =153.601 Mmax=23.67 0.154 SPC | 6.51 0 / -111.7 Vérifier
7
Nmax =582.683 Mcor=6.582 0.011 SEC | 5.68 3.84 15 / / 400 Vérifier
Nmin= 26.615 Mcor=-7.174 0.269 SPC | O 1.7 -40.4 19.4 Vérifier
Neor =151.9 Mmax=-20.4 0.089 SPC | O 2.7 / 0 Vérifier
2eme Nmax =292.729 Mcor= - 0.023 SEC | 1.77 4.74 15 / / 400 Vérifier
3eme 6.678
4eme p
Seme Nmin=43.752 Mcor=-17.97 0.4108 SPC | O 7.42 / 0 Vérifier
6eme
7em Neor =138.828 Mmax=25.42 0.183 SPC | 9.84 0 / -171.5 Vérifier
etage 8
(40x40) Nmax =292.729 Mcor=-1.985 0.006 SEC | 2.81 3.69 15 / / 400 Vérifier
Nmin= 43.752 Mcor=-7.846 0.179 SPC | O 3.35 / 0 Vérifier
Neor=66.428 Mumax=- 0.333 SPC | O 9.16 / 0 Vérifier
22.117

Conclusion : Toutes les contraintes sont vérifiées.

V.5.5-Diamétre des armatures transversales :(Art A.8.1,3/BAEL91 modifiées 99)

g =2 =2=533mm

@,: Diametre max des armatures longitudinales. (Art.7.5.2.2 RPA99 version 2003).

Les armatures longitudinales des poteaux seront encadrées par deux cadres en [J[18.

Soit (At=2.01 cm?).

Ast (y-y)

(z-z)3s v

A st (z-z)




Conclusion :
Les Armatures longitudinales :

v" Poteaux 50x50 :

Pour notre poteau qui est carre,
on opte pour le ferraillage suivant :

Aadopte=4HA16+4 HA16 =16.08cm?
La section totale est de 4HA16+8HA14 = 20.35cm2 > As min= 12,8 cm2.
Les Armatures transversales

On fixe pour les armatures transversales une section de At=4HA8=2.01cm?2 (un cadre+ un
losange).

La section totale est de 8HA14 = 12.31cm2 > As min= 9.8 cm2.
Les Armatures longitudinales :

v" Poteaux 45x45 :

Pour notre poteau qui est carré,
on opte pour le ferraillage suivant :

Aadopte = 4HA14+4 HA14 =12.31cm?
La section totale est de 8HA14 = 12.31cm2 > As min= 9.8 cm2.
Les Armatures transversales

On fixe pour les armatures transversales une section de At=4HA8=2.01cm?2 (un cadre+ un
losange).

Les Armatures longitudinales :

v' Poteaux 40x40:
Pour notre poteau qui est carreé,

on opte pour le ferraillage suivant :
Aadopté = 4HA12+4 HA12 = 9.05 cm?

La section totale est de 8HA12 = 9.05cm?2 > As min= 7.2 cm>.



Les Armatures transversales

On fixe pour les armatures transversales une section de At = 4HA8=2.01cm? (un cadre+ un
losange).

V.5.6-Vérification des armatures transversales :

V.5.6.1-Calcul des espacements :

-L’espacement des armatures transversales (Art A.8.1,3/BAEL91 modifiées 99).
St <min {15@, M"4%M (a+10)cm} = min{15x1.2 , 40cm , (40+10)}

St< 18 cm

Avec a: est la petite dimension du poteau

Soit: St=15cm

-D’aprés le RPA99 version 2003. (Art.7.4.2.2) :

= Enzone nodale :
St <100™=12¢ — 5 St=10cm

= En zone courante :

St

V.5.2.6- Vérification de la quantité d’armatures transversales : (Art.7.4.2.2)

La quantité des armatures transversales donnée comme suit :

SSiAG> S A{M" =0.3% Sixb;

SSiAg< 3 A{M" =0.8 % Sixby
SS13<Ag<S. interpoler entre les deux valeurs précédentes
Avec :

b1 : Dimension de la section droite du poteau dans la direction considérée.

Ag : Elancement géométrique du poteau.

Avec : lt: longueur de flambement du poteau.

lo: Hauteur libre du poteau.
[ lf = 0.707 I, }




¢ Poteaux (50x 50) :
v" Sous-sol :

lf _0.707x3.06
hg ===
a 0.50

=4.32

Donc 3 <4.32 < 5 avec | interpolation

+ Poteaux (45x 45) :
v RDC:

lf _0.707x4.25

hg = L= =667 >5
a 0.40
v Etagel:
_ 1§ _0.707x3.06
Ag = T oar 4.81

Donc 3 <4.81 < 5 avec | interpolation

¢+ Poteaux (40 x40):
v’ Etage?2,3,4,5,6,7:

lf _0.707x3.06
hg =2 =200 =54 55

a 0.40

-En zone nodale :

Poteau de (50x50) cm?......... At =0.3%xStxb =0.003 x10 x50 = 1.5cm?

-Poteau de (45x45) cm?......... At =0.3%xStxb =0.003 x10 x45 = 1.35 cm?

-Poteau de (40x40) cm?......... At =0.3%xStxb = 0.003 x10 x40 = 1.2 cm?

-En zone courante :

-Poteau de (50%50) cm?........... At = 0.3%xSt’xb=0.003 x15%50 = 2.2cm?

- Poteau de (45x45) cm?.......... At = 0.3%xSt’xb=0.003 x15x45 = 2.02cm?

- Poteau de (40x40) cm?.......... At =0.3%xSt’xb=0.003 x15x40 = 1.8cm?



+ Lalongueur minimale des recouvrements est de:
Selon le RPA : la longueur minimale de recouvrement pour la zone Il est: L =50 x ¢

L, =50x¢=50x12=60cm —»
Pour les HA12 : soit : Lr = 50cm.

Pour les HA14 :L; =50x ¢ =50x1.4=70cm — soit: Lr = 60cm.
Pour les HA16 : L, =50x ¢ =50%x1.6 =80cm —> soit: Lr = 65cm.

¢ Longueurs d’ancrage (B.A.E.L.91Article :A.6.1.221)
f
gs — (‘P €
4t

fs = 0.6+ 0.06f
v, =1.5Pour les aciers a haute adhérence.

f . .
Pour les HA12 : I, = 1. 12x40000 )=42.320m — soit : Is=45 cm.

4z,  4(0.6x1.5? x 210

f .
Pour les HA14 : 1 = ¢, 14x40000 ):49.38cm — soit : |s =50 cm.

4z, 4(0.6x1.5% x 210

f :
Pour les HA16 : 1, = of, __ 1640000 ):56.44cm — soit : s = 60 cm.

41,  4(0.6x15%x210

¢+ Veérification des contraintes tangentielles : (Art.7.4.3.2 /RPA99 version 2003) :

La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison
sismique doit étre inférieure ou égale a la valeur limite suivante:



On doit verifier : T, < 7Ty, = pp X fe2s

{ A >5 — pp =0.075 —» T, =1.875MPa

_> _
Ag<5 pp = 0.04 —» Tpy = 1 MPa

» Poteaux (50x50) :

v" Sous-sol :
= Sensy-y:
39.8 x 103
Tp = m =0.16 MPa
= Sensz-z:
43.77 x 103
Ty = m =0.19 MPa
d’ou <Tp, = 1.875MPa.................. condition vérifiée.
s Poteaux (45 x45):
v" RDC et étagel:
= Sensy-y:
32.62 x 103
Tp = m =0.17MPa
= Sensz-z:
32.5 x 103
T 0.16 MPa

b~ 450 x 430



D’ou th<Tp, = 1.875MPa.................. condition Vvérifiée.

« Poteaux (40 x40):
v’ Etage?2,3,4,5,6,7:

= Sensy-y:
2224 % 103 — 0.14MP
= 00x380 ¢
= Sensz-z:
18.61x103
Ts = ooxsso = 0.13 MPa
d’ou <7y, =1.875MPa.................. condition Vérifiée.

V.5.7. schéma de ferraillage des poteaux :

» Poteaux (50x50) :
-Les armatures longitudinales : 4HA16+4 HA16 =16.08cm?

-Les armatures transversales : 4HAS8 = 2.01cm?

4HA16 T
50 cm
4HAS
4HA 16




» Poteaux (45x45) :
-Les armatures longitudinales : 4HA14+4 HA14 =12.32cm?

-Les armatures transversales : 4HAS8 = 2.01cm?

4HA 14
4HA14
4HA8
\

> Poteaux (40x40) :

-Les armatures longitudinales : 4HA12+4 HA12 =9.05cm?

-Les armatures transversales : 4HAS8 = 2.01cm?
4HA12
4HA12

4HA8
— |
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Ferrillage des

poutres



VI.1. Introduction :

Les poutres sont des éléments non exposée 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.

V1.2. Ferraillage des poutres :

Les poutres sont ferraillées en flexion simple en tenant comptes des combinaisons suivantes :

*1,35G+1,5Q ........a PELU selon le BAEL91.

*G+Qeeernvennnnnn aPPELS selon le BAEL91
*GH+Q=£E....ccevenun. RPA 99 V 2003.
*0,8G+E.............. RPA 99 V 2003.

Le ferraillage se fera suivant le moment max pour chague zone (travée, appuis). En suite on
effectuera les vérifications a ’ELU, a PELS et au RPA99.

V1.3. Recommandations _du RPA99 version 2003 :
% Armatures longitudinales:

Le pourcentage total minimal des aciers longitudinaux sur toute la longueur des poutres est de
0.5% en toute section.

e Poutres principales :  Amin = 0.005 x 40 x 30 = 6 cm?

e Poutres secondaires :  Amin = 0.005 x 30 x 30 = 4.5 cm?
Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est de : 4% : En zone courante.
6% : En zone de recouvrement.

v" En zone courante :
e Poutres principales : Amax = 0.04 x40x30 = 48cm?.
e Poutres secondaires : Amax = 0.04x30 x30 = 36 cm?.
v" En zone de recouvrement :
e Poutres principales : Amax = 0.06 x40x30=72 cm?.
e Poutres secondaires : Amax = 0.06 x 30x30=54cm?,

La longueur du recouvrement est de 50 @ (Zone Il1).

L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de rives et
de I’angle doit étre effectué avec des crochets a 90°.

On doit avoir un espacement maximum de 10 cm entre deux cadres et un minimum de trois
cadres par nceud.

« Armatures transversales :

La quantité d’armatures transversales minimales est donnée par :

At=0.003xStxDb



L'espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit :

e Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaires:
St=min (h/4, 12¢)
e Endehors de la zone nodale: Si< h/2

La valeur du diametre ¢ des armatures longitudinales a prendre est le plus petit diamétre
utilisé, et dans le cas d'une section en travée avec armatures comprimées, c'est le diamétre le

plus petit des aciers comprimés.

Les premieres armatures transversales doivent étre disposées a 5 cm au plus du nu de I'appui
ou de I'encastrement.

V1.4.Etapes De Calcul a L’ELU:

Dans le cas d’une flexion simple, on a les étapes de calcul suivantes :
Soit :
As: section inférieure tendue ou la moins comprimée selon le cas.
A’s : section supérieure la plus comprimée.
Un moment de flexion Mu supporté par la section.

» Calcul du moment réduit« p »:

M 0.85f N
p:z—u — Avec: fpe=—-°28 yp = 1.5(Ssituation durable)
bxd® xf,, ¥, x0
yp = 1.15(Situation accidentelle)
Gst:% — avec: ¥s = 1.15(Ssituation durable)
S

¥s = 1.00(Situation accidentelle)

> Calcul du moment réduit limite « p, »:

Le moment réduit limite p, est égale a 0.392 pour les combinaisons aux états limites, et0.379
pour les combinaisons accidentelles du RPA.

Si p <p la section est simplement armée c-a-d la section ne comprendra que les aciers tendus
alors :




A 'y
h d
o AN
Ast
— 1.
Y
+ —p

Si pu > la section est doublement armée c-a-d la section comprendra des aciers tendus ainsi
que des aciers comprimées.

M= erbxdzxfbc
On calcul:
AM = Mu—Mr

Avec :
Mr : moment ultime pour une section simplement armée.

Mu : moment maximum a I’ELU dans les poutres.

M AM
Armatures tendues : Ast= 4
st B.xdxcs  (d-c"og
Armatures comprimeées : Asc= AM
P T (d-cos
A, 4
= M AM d-c’
Asﬂ v

Remarqgue:

Une part du moment de flexion équilibrée par les armatures comprimées doit étre inférieure a
40% du moment total c-a-d : AM < 0.4M, (Art BAEL B66).



v’ On utilisera dans nos calculs les paramétres suivant :

feos fe(MPA) | fou(MPA) | yb Ys 0 6st(MPA)
(MPA)
Situation 25 400 21.73 1.15 1 0.85 400
Accidentelle
Situation 25 400 14.2 1.5 1.15 1 348
Courante

Tableau V1.1 : Tableau récapitulatif des paramétres de calculs.

2) Les efforts internes dans les poutres :
Les valeurs extrémes globales des efforts sont résumées dans les tableaux ci-dessous, selon
les différentes combinaisons.

V1.5.Ferraillage des poutres :

Le calcul des sections et le choix des armatures pour les poutres principales et les poutres
secondaires sont résumés dans les tableaux suivants :

VI1.5.1.Poutres principales :

Tableau VI.1:Ferraillage en travée :

Niv M U observation I As Anin Ferraillage | Chapeau | A adopté
(KN.m) Calculé (cm?) Total
(cm?) Adopté
S-SOL | 46.813 | 0.062 SSA 0.968 3.30 6 (BHA14) | (3HA12) 8.01
RDC | 47.005 | 0.062 SSA 0.968 3.32 6 (3HA14) | (3HA12) 8.01
1 47.786 | 0.063 SSA 0.967 3.38 6 (3HA14) | (3HA12) 8.01
2 45.194 | 0.060 SSA 0.969 3.19 6 (3HA14) | (3HA12) 8.01
3 54.894 | 0.073 SSA 0.963 3.90 6 (3HA14) | (3HA12) 8.01
4 55.186 | 0.073 SSA 0.963 3.91 6 (BHA14) | (3HA12) 8.01
5 60.365 | 0.080 SSA 0.958 4.31 6 (BHA14) | (3HA12) 8.01
6 54.975 | 0.073 SSA 0.963 3.90 6 (BHA14) | (3HA12) 8.01
7 55.066 | 0.073 SSA 0.963 3.91 6 (BHA14) | (3HA12) 8.01




Tableau V1.3 : Ferraillage sur appuis

Niv M U observation B As Amin | Ferraillage | Chapeau | A adopté
(KN.m) Calculé | (cm?) | Total
(cm?) adopté
S-SOL | 87.819 0.076 SSA 0.960 544 | 6/2=3 | (3HA14) (3HA12) 8.01
RDC | 97.143 0.084 SSA 0.956 6.04 3 (3HA14) (3HA12) 8.01
1 104.160 0.090 SSA 0.953 6.50 3 (3HA14) | (3HA12) 8.01
2 103.824 0.090 SSA 0.953 6.48 3 (3HA14) | (3HA12) 8.01
3 110.609 0.096 SSA 0.949 6.93 3 (3HA14) (3HA12) 8.01
4 113.503 0.098 SSA 0.948 7.12 3 (3HA14) (3HA12) 8.01
5 115.078 0.100 SSA 0.947 7.23 3 (3HA14) (3HA12) 8.01
6 116.879 0.100 SSA 0.947 7.34 3 (3HA14) (3HA12) 8.01
7 117.435 0.102 | SSA 0.946 7.38 3 (3HA14) (3HA12) 8.01
V1.5.2.poutres secondaires :
Tableau V1.4 : Ferraillage en travee.
Niv M u | observation | g As Anmin Ferraillage | Chapeau | A adopté
(KN.m) Calculé | (cm?) Total
(cm?) adopté
S- 15.439 | 0.023 SSA 0.988 | 1.22 |4.5/2=2.25| (3HAL4) / 4.62
SOL
RDC | 27.069 | 0.040 SSA 0.980 | 2.15 2.25 (3HA14) / 4.62
1 34.431 | 0.051 SSA 0.974 | 2.76 2.25 (3HA14) / 4.62
2 41.397 | 0.062 SSA 0.968 | 3.34 2.25 (3HA14) / 4.62
3 40.640 | 0.061 SSA 0.969 | 3.27 2.25 (3HA14) / 4.62
4 39.284 | 0.059 SSA 0.970 | 3.16 2.25 (3HA14) / 4.62
5 36.729 | 0.054 SSA 0.972 | 2.95 2.25 (3HA14) / 4.62
6 35.039 | 0.052 SSA 0973 | 281 2.25 (3HA14) / 4.62
7 28.004 | 0.042 SSA 0.979 | 2.23 2.25 (3HA14) / 4.62




Tableau V1.5 : Ferraillage sur appuis :

Niv M u | observation | g As Anmin Ferraillage | Chapeau A
(KN.m) Calculé | (cm?) Total adopté
(cm?) adopté

S- 15.63 | 0.023 SSA 0988 | 1.24 |45/2=225| (3HA14) | (3HA12)| 8.01

SOL

RDC | 29.147 | 0.044 SSA 0978 | 2.32 2.25 (3HA14) | (3HA12) | 8.01
1 36.835 | 0.055 SSA 0971 | 215 2.25 (3HA14) | (3BHA12) | 8.01
2 39.086 | 0.058 SSA 0970 | 3.14 2.25 (3HA14) | (3BHA12) | 8.01
3 43.978 | 0.066 SSA 0.966 | 3.55 2.25 (3HA14) | (3BHA12) | 8.01
4 43.713 | 0.065 SSA 0.962 | 3.54 2.25 (3HA14) | (3BHA12) | 8.01
5 42.037 | 0.063 SSA 0.968 | 3.39 2.25 (3HA14) | (3HA12) | 8.01
6 41.813 | 0.063 SSA 0.968 | 3.37 2.25 (3HA14) | (3HA12) | 8.01
7 35.928 | 0.054 SSA 0972 | 2.88 2.25 (3HA14) | (3BHA12) | 8.01

Conclusion : le ferraillage est déterminé par les sollicitations suivantes :

En travée : ELU : 1.35G+1.5Q

Aux appuis : ELU : 0.8G£E, G+Q=E

v’ Les poutres principales seront ferraillées comme suit :

v’ Les poutres secondaires seront ferraillées comme suit :

En travée : 3HA14+3HA12 (chapeau) = 8.01¢cm? >Amin= 6cm?
Aux appuis : 3HA14 3HA12 (chapeau)=8.01cm? > Amin= 6cm?

En travée : 3HA14 =4.62cm?>Amin = 4.5cm?.
Aux appuis : 3HA12 (chapeau)+3HA14= 8.01cm? >Amin = 4.5cm?.

V1.6.Vérifications a I’ELU :

VI1.6.1. Vérification de la condition de non fragilité : (Art A.4.2,1 /BAEL 91 modifié 99)

A%adopt = Anin

> Poutres principales :




A =0.230d 1128 — 02330 x38x 2% —1.38cm?.
f 400

D’ou : As=8.01cm?> Amin=1.38 cm? (en travée) .................... Condition vérifiée.
As=8.01cm?> Amin= 1.38 cm? (sur appui)..................... Condition vérifiée.

> Poutres secondaires :

A =0.23bd 1128 = 02330 28x 2- =1.01cm?,
f 400

D’ou : As=4.62cm?> Amin=1.01 cm? (en travée) ......................... Condition vérifiée.
As= 8.01cm?> Anmin=1.01cm? (SUr aPPUI)eerrrrnrernrennrennnnnn Condition vérifiée.

VL. 6.2.Vérification de ’adhérence et de I’entrainement des barres :(Art A.6.1 ,3/ BAEL 91
modifié 99)

Pour qu’il n’y est pas risque d’entrainement des barres il faut vérifier que :

Toe < Tse = i o

se —

max

Avec 7, = ——=—
*09d) U,
Z U, :Somme des perimeétres utiles des barres.

V™ : Effort tranchant max a I’ELU.

» Sens principale : (3HA14+3HA12)

> U, =nxx®=3.14(3x14+3x12) = 244.92m

-3
z':;ax _ 119.414 %10 —142MPa.
0.9x0.38x0.24492

Tse =1.5%2.1=3.15MPa >1.42MPa ——~ Condition vérifiée, donc il n’y a pas de

risque d’entrainement des barres.

» Sens secondaire : (3HA14+3HA12)
D U; =3.14x(3x14 + 3x12) = 244.92cm

-3
pr_6826Lx10° g0,
0.9x0.28x0.244




T =15%x2.1=3.15MPa>1.11MPa ——~ Condition vérifiée, donc il n’y a pas
risque d’entrainement des barres.

V1.6.3. Vérification de la contrainte tangentielle :(Art A.5.1./BAEL 91 modifié 99)

7, =—— <min %,SMPa = 3.33MPa.
bd Yo

La fissuration est peu nuisible donc 7w =3.33MPa.

> Sens principale :
Vu= Tmax= 119.414 KN.

3
Doy 5  110:414x10

T, = ~1.04MPa<7y =3.33MPa............. condition Vvérifiée.
300 % 380

> Sens secondaire :
Vu=Tmax= 68.261KN.

_ 68.26x10°

L E——— = 0.81MPa<7u =3.33MPa.................condition vérifiée.
300x 280

Alors :r

VI.6.4.Influence de I’effort tranchant aux appuis :

¢ Influence sur le béton :(Art A.5.1,211/BAEL 91 modifié 99)

Il faut vérifier que : V, <V, =0.4x0.9xd «beze
/4

» Sens principale :

V, <0.4x0.9x0.38x0.3x16.67 x10° = 684.14KN.

Vu=119.414 <Vy=684.14KN........coveiirnn.., condition vérifiée.

> Sens secondaire :
V, £0.4x0.9x0.28x0.3x16.67 x10° =504.10KN.

Vu=168.261<Vy=504.10KN......cocvvverieananann. condition vérifiée.

% Influence sur les armatures : (Art A.5.1,312/BEAL 91modifié 99)

u

M
Lorsqu’au droit d’un appui : T, +
q pp v " 0.0d

> 0 ; on doit prolonger au-dela de I’appareil de 1’appui

une section d’armatures pour 1’équilibrer:



D'ou A521.15 T, + M, :
f, 0.9d

Avec : My est pris avec son signe.

. M . . . .
Si: (Tu *3 9‘(‘1 J< 0 =—=> Les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires.

> Sens principale :

119.414 — % =-98.50<0
0.9x0.38
» Sens secondaire :
68.261— w =-166.75<0
0.9x0..28

Conclusion : il n’ya pas d’influence de I’effort tranchant sur les armatures.

V1.6.5.Calcul de la longueur de scellement droit des barres :

I, = ¢X—fBAVEC © 7, =06xy2xf,,=06x(1.5)* 2.1= 2.835MPa.

S

4XTSU
_ 1.4x400 _ o
Pour g =14cm=Ls= preyren 49.38cm——-~ soit : Ls= 50 cm
1.2x400 o
Pour ¢=12cm=Ls= preyr 42.33cm——~ soit: Ls=45cm

Pour 1’ancrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la partie
ancrée mesurée hors crochet est au moins égale a « 0.4Ls »pour les barres a haute adhérence
selon le (BAEL91modifiée 99 Art A.6.1,21).

Pour ¢ =1.4cm=Lc=0.4xLs=0.4x50=20cm ——> L =20cm

Pour ¢ =1.2 cm= L= 0.4xLs =0.4x45 =18cm ——> L=18cm

V1.7.Calcul des armatures transversales :

A) Poutres principales :

Zone nodale : S, < min[% 120, ,BOij
S, < min(? ;12><1,2;30j =10cm.

Soit a prendre : St= 10 cm

Zone courante : S, < g = 4—20 = 20cm.




Soit a prendre : St=15cm

B) Poutres secondaires:

Zone nodale : S, < min(% 120, ,BOij
. (30
S, <min 7;12 x1.2;30cm | =7.5cm.

Soitaprendre:  St=7cm.

= 30 =15cm.

Zone courante: S, < >

N |

Soitaprendre:  St=15cm

VI1.7.1.Diamétre des armatures transversales :

Pt < min(i,d)I ,chm
35 10

@, : Le plus petit diamétre des armatures longitudinales.
e Poutres principales :
®<min (1.14 ;1.4 ;3) cm
Soit d¢=8mm
Soit un cadre et une épingle en HAS.
On adopte une section d’armatures transversales A= 4HA8 = 2.01 cm?

e Poutres secondaire :

®<min (0.85;1.2;3) cm

Soit d¢=8mm

Soit un cadre et une épingle en HAS.

On adopte une section d’armatures transversales A= 4HA8 = 2.01 cm?

VI1.7.2.Armatures transversales minimales :

La quantité d’armatures minimales est donnée par la formule suivante :

A™" = 0.003S,b = 0.003x15x 30 =1.35cm?



AZOPTE = 2.01cm? > AP = 1.35em?....o, condition vérifiée.

Le premier cadre d’armatures transversales sera disposé a 5¢cm du nu de 1’appui

VI1.7.3. Délimitation de la zone nodale : (RPA 99 version 2003)

Dans le cas des poutres rectangulaires, la longueur de la zone nodale est égale a deux fois la
hauteur de la poutre considérée.

= Poutres principales : L = 2x40=80 cm.
= Poutres secondaires : L = 2x30 = 60cm.

V1.8.Vérification a I’ELS :

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

= FEtat limite d’ouverture des fissurations.
= Etat limite de résistance du béton en compression.
= FEtat limites de déformation.

VL.8.1.Etat limite d’ouverture des fissurations . (Art B.6.3/BAEL 91 modifié 99)

La fissuration, dans le cas des poutres, est considéré peu nuisible, cette vérification n’est
pas nécessaire.

V1.8.2.Etat limite de résistance du béton en compression :

Les sections adoptées seront vérifiées a I’ELS, pour cela on détermine les contraintes max du
béton et de I’acier afin de les comparer aux contraintes admissibles.

=  (Contrainte admissible de 1’acier :

os = 348MPa.

= Contrainte admissible du béton :

obe =15MPa.
La contrainte de compression dans le béton ne doit pas dépasser la contrainte admissible :

o, <&, =0.6x f_,=15MPa

C
Remarque :
Les résultats des contraintes sont résumés dans les tableaux ci-dessous :
100 A

-On détermine p, = bd



-déduire les valeurs de P et K.
-les contraintes sont déterminées par les formules suivantes:

Avec :

et

M

ser

o,=
pdA

os. Contrainte de traction des aciers.

As: Armatures adoptées a I’ELU.

K1 et B1 sont tirés des tableaux en fonction de p1.

% Tableau VI.7.Vérification de I’état limite de compression du béton en travées et
aux appuis des poutres principales :

Ms _
(KN.m) As(cm?)| p1 B1 K; |os(MPa)|on(MPa)|obc(Mpa)| Obs
Er,‘ 40.075 8.01 0.367 | 0.906 | 38.19 | 226.82 5.94 15 verifiée
travées
Aux
appuis | 85.458 8.01 0.733 | 0.876 | 25.32 | 248.29 9.8 15 verifiée
% Tableau VI1.8. Vérification de I’état limite de compression du béton en travées et
aux appuis des poutres secondaires :
Ms 5 os(MP | obc(MP | _
(KN.m) As(cm?) p1 B1 K, ) 2) 6 bc(Mpa) Obs
E,n 27.839 4.62 0.481 | 0.895 | 32.62 |210.39| 6.245 15 vérifiée
travées
':pup)fjis 28.975 8.01 0.763 | 0.874 | 24.68 [129.34 | 5.24 15 vérifiée

V1.8.3.Vérification de la fleche : (Art. B.6.5 ,2 /BAEL 91 Modifi¢ 99).

Grace au logiciel ROBOT BAT, on a obtenu les valeurs des différentes fleches sur
I’ensemble des travées.

v' Poutres principales : La plus grande valeur de la fléche est de longueur L = 4.50m

fmax: 0.09 cm

==>f

450

—=0.9cm

" 500

Avec : L : la portée mesurée entre nus d’appuis




f :lavaleur limite de la fleche.

D’ou : fmax = 0.09cm < £=0.9cm......Condition vérifiée.

v’ Poutre secondaire : La plus grande valeur de la fléche est de longueur L =3.35 m

fmax: 0.014 cm
_ — 335
f=— =——> f=—=067cm
500 500
D’ou: fmax = 0.014cm < f=0.67CM......c.ovvveeennn.... Condition vérifiée.

Conclusion : La condition de fleche est vérifiée.

V1.9.Ferraillage des poutres :

» Poutres principales :
v' En travée :
= Armatures longitudinales : 3HA14+3HA12 (chapeaux).
= Armatures transversales : 1 cadre en HA8+ étrier en HA8= 4HA8

: : : 3HA14+3HA12

AHAZ

] ] ] 3HA14+3HA12




Figure VI.1:Ferraillage en travée d’une poutre principale.

v Sur appuis :
= Armatures longitudinales : 3HA14+3HA12 (chapeaux).
= Armatures transversales : 1 cadre en HA8+ étrier en HA8= 4HA8

, , : 3HA14+3HA12

4HAS8

[ [ [ 3HA14+3HA12

Figure V1.2: Ferraillage sur appuis d’une poutre principale.

» Poutres secondaires :
v' Entravée :
= Armatures longitudinales : 3HA14
= Armatures transversales : 1 cadre en HA8+ étrier en HA8 = 4HA8

3HA14

% % % 4HAS
3HA14




Figure V1.3:Ferraillage en travée d’une poutre secondaire.

v Sur appuis :

= Armatures longitudinales : 3HA14+3HA12 (chapeau)
= Armatures transversales : 1 cadre en HA8+ étrier en HA8 = 4HAS8

I | I 3HA14+3HA12
4HAS8
| I | 3HA14+3HA12

Figure V1.4 : Ferraillage sur appuis d’une poutre secondaire
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VII.1. Introduction :

Le voile est un élément structural de contreventement, soumis a des forces verticales et horizontales.

Donc le calcul du ferraillage se fera en flexion composée, sous I’action des sollicitations verticales

(charges permanente G et surcharges d’exploitation Q), ainsi que sous 1’action des sollicitations
horizontales dues aux séismes.

Pour faire face a ces sollicitations, on va prévoir trois types d’armatures :
- Armatures verticales.
- Armatures horizontales.
- Armatures transversales.

Pour faciliter la réalisation et alléger les calculs, on décompose la structure en (03) zones :

- Zone 1 : Sous sol,
- Zone 2 : RDC et1® niveau
- Zone 3 ; 28me 3éme, féme Geme Geme ot 7€me njyagy

VII.2.Combinaisons d’action

Les combinaisons d’actions sismiques et d’actions dues aux charges verticales a prendre en
considération sont données comme suit :

135G+ 1.5Q e, ELU
GHQueeeeeeeeeeeeeee, ELS
GH+QEEuuiooiiiieiii, RPA 2003
0.8G£Euuuieeiieeeieeeeinnn, RPA 2003

VI11.3.Ferraillage des voiles :

La méthode utilisée est la méthode de la résistance des matériaux (R.D.M.) qui se fait pour une bande
de largeur (d).

1. Exposé de la méthode : La méthode consiste & déterminer le diagramme des contraintes a
partir des sollicitations les plus défavorables (N, M) en utilisant les formules suivantes :

N M.V N MV
+— Opin=—"————

max B I min B I

Avec : B : section du béton



| : moment d’inertie du trumeau

. Lo
V et V': bras de levier ; V=V :_\glle

Dans notre cas le diagramme des contraintes sera relevé directement du fichier résultat.

Le découpage de diagramme des contraintes en bandes de largeur (d) donnée par :
. (h
d <min| =% ;E L.
2 3

Avec : he : hauteur entre nus de planchers du voile considéré
L : la longueur de la zone comprimée.
L: : longueur tendue
Le=L-Lc

Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des diagrammes des
contraintes obtenus :

Remarque :

11 est nécessaire d’adopter un ferraillage symétrique afin d’assurer la sécurité en cas d’inversion de
I’action sismique.

a. Section entierement comprimée (SEC) :

2

6, + 0,

i+1 2 d'e

Avec : e : épaisseur du voile



b. Section partiellement comprimée (SPC) : c

max

di
Gin +O _d U
Ni:%l xdixe ® NMF—Z,? L€
o

min 0 ’
c. Section entierement tendue (SET) :
Omax T O

+—>
N, = 2= % g xe

Figure VII.1 : Diagrammes des contraintes des
2. Détermination des armatures : différentes sections

a. SEC:
e Armatures verticales :
N; —Bxf,,

Oy

A . =

\i

Avec :

B=dxe.
f,. =14.2 MP,

o0,=348MPa
e Armatures minimales : (BAEL 91)
A_ >4 cm?/ml
0.2 % < Afgi“ < 5%

b. SET:
e Armatures verticales :

A =N
V o

S

Avec : o, =348MP,



e Armatures minimales : (BAEL 91)

0.23x B xf,,,
A, Zmax — ; 0.005xB

min —
e

c. SPC
e Armatures verticales :

e Armatures minimales :

0.23xBxf,,,

A Zmax( ; 0.005 B J

e

3. Exigences du RPA99 (version 2003) :

Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales des trumeaux est donné comme
suit :

-Globalement dans la section du voile 0.15 %
- En zones courantes 0.10 %
-Les armatures verticales du dernier niveau doivent comporter des crochets.

-La jonction des armatures entre les différents niveaux se fait par simple recouvrement (sans
crochet).

e Armatures horizontales :

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur égale a 10 ©.

A
- D’aprés le BAEL 91: A, = 4“
- D’apres le RPA99 (version 2003) : A, >0.15%xB

Le diameétre des barres verticales et horizontales des voiles ne doivent pas dépasser 0.1 de I’épaisseur
du voile.

e 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’aprés (RPA 2003
Art .7.7.4.3).

Les deux nappes d’armatures verticales doivent étre reliées au moins par (04) épingles au métre carré.



e Potelet :

Il faut prévoir a chague extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales, dont la section de
celle-ci est >4HA10.

4. Disposition constructive :

e Espacement:

D’apres le R.P.A.99 version 2003(Art 7.7.4.3), I’espacement des barres horizontales et verticales
doit étre inférieur a la plus petite des deux valeurs suivantes :

{St <1.5xe

Avec : e = épaisseur du voile
S, <30 cm

A chaque extrémité du voile, ’espacement des barres doit étre réduit de moiti¢ sur 0.1 de la longueur
du voile, cet espacement d’extrémité doit étre au plus égal a 15 cm.

e Longueur de recouvrement :
Elles doivent étre égales a :

- 400 pour les barres situées dans les zones ou le recouvrement du signe des efforts est possible.

- 20@ pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les combinaisons
possibles de charges.

e Diametre minimal :
Le diametre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 0,10 de 1’épaisseur
du voile.

5. Les vérifications :

a. Vérification a L’ELS :

Pour ce cas: on vérifieque: o, < &,



N
c.=——> e N. =G+
" B+15x A s Q

&, = 0.6x f ,,=15MPa

Avec : Ns: Effort normal appliqué
B : Section du béton
A : Section d’armatures adoptée

b. Vérification de la contrainte de cisaillement :
e D’aprés le RPA99 (version 2003) :
T, < 7,=0.2xTf

7 =L et _
bO X d V=1.4x Vcalculé

Avec : by Epaisseur du linteau ou du voile
d : Hauteur utile (d =0.9h)

h : Hauteur totale de la section brute

e D’aprésle BAEL 91:
Il faut vérifier que : 7, < 7,

V

u

““bxd

T

Avec :

7, . Contrainte de cisaillement Pour la fissuration préjudiciable.

e Ladisposition des voiles :



. i i
i I i i i i i
i I i i i i i
i I i i i i i
i I i i i i i
i I i i i i i
— - — — e — . :
i i i i i i i
i i i i i i i
i i i i i i i
i i i i i i i
e = S— i WP I P & ——
1 i 1 i i i i
i i i i i i i
i i i i i i i
i i i i i i i

6. Exemple de calcul :

Ferraillage de voile longitudinal plein VL1 de lazonel :

a. Zonel:
o Caractéristiques géométriques :
L=13m

e=0.20m
I =0.036 m*

B =0.26 m?
L
V=V'= E =0.650m

O min = -5761.7 kPa

O max = 3697.07 kPa

L =—omx |

Omin + Omax

3697.07

NS X 13 = 05m
5761.70 + 3697.07

Section partiellement comprimée



L¢=L-L~=1.3-0.5 =0.80m.

Le découpage de diagramme est en deux bandes de longueur (d).

. (h
d<m|n[?e;§LC]=min%;§x0.5 J=0,33m

Soit deux trongons :( d1 ,d2)

Avec :
d:=0.33m
d2=0.47m
s 1% trongon :
L, -d, .
o= X OMN trveirraneeneensennsens Triangles semblables
t
5= 280-0.33 (-5761.70) = -3384.99 KN/m?

C..+0
le min 1 xdlxe

~ 5761.70 +3384.99
2

N, % 0.33x0.20 =301.84KN

e Armatures verticales :

A, - N, _30184x10 _ 5y o0

400
Og1

A= 7.54 cm?

e Section minimale :

A >max( 0.23xd;xexf, g

min — f

; 0.005x d, x ej = Max{ 0.94cm?

e

Amin = 094 sz

s 2°™ trongon : d2 =0.47 m

; 0.33cm? J



L X Gineveererireninanns Triangles semblables

3384.99

N, x0.47 x0.20 =159.09KN

e Armatures verticales :

N, _ 159.09%x10
A= 2= -397cm?
o 400

A= 3.97 cm?

e Section minimale :

( 0.23xd,xexf,,q
f

A . >max

min =

: 0.005x dzer =max {1.35cm2 ; 0.47cm2}

e

Amin = 135 sz

e Le ferraillage adopté :
Le voile est ferraillé symétriquement, afin d’assurer la sécurité en cas d’inversion de I’action

Sismique.

1¢*bande :4HA16 = 8.04 cm?soit : 2HA16/nappe. Avec un espacement de 9 cm.
2¢™pande :4HA12 = 4.52 cm?soit : 2HA12/nappe. Avec un espacement de 19 cm.

e Armatures horizontales :

D’aprés le BAEL 91 :  Ah =A./4=4.02cm?
D’aprés le RPA 2003 :  Ah> 0.15%B=3.9cm?

Soit : 2x4HAS8 =4.02 cm? /ml avec St=25cm



e Armatures transversales:

Les deux nappes d’armatures verticales doivent étre reliées au minimum par (04) épingles au metre

carré soit 4HA8 (4 épinglesHA8 /m?).

e Armature des potelets :
Vu que la section d’armatures dans les poteaux est supérieure a celle du voile, alors on adopte le

méme ferraillage que celui du poteau.

e Vérification des contraintes de cisaillement :

V,  42221x10°

BAEL 91 :7, =" = ~1.81MPa
exd 200x0.9x1300
_ (015x f
1, =181< %, =min (# . 4 MpaJ: 2.5Mpa........ condition vérifiée.
Yo

T 14x354.79x10°

RPA 2003 :t, = = =2.12MPa
exd 200x0.9x1300

T,=212< 7, =02xf s =5 Mpa.............. condition vérifiée.

Vérification a PELS :

3

o= Ns = g, = 2593.6 x10 _~9.30MPa

B+15x A, 1300 x 200 +15x12.56 x 10
6,=9.3MPa <G, =15MPa...........c.ooiii condition vérifiée.
Remarque:

Les résultats de calcul du ferraillage des autres voiles ainsi que les vérifications des contraintes sont
donnés dans les tableaux ci-dessou

> Les résultats de calcul se résument dans les tableaux suivants :

-1/Ferraillage de voile VTy:




0.2

0.21 0.21 0.21
17731.35 9907.24 3553.67
-18548.4 -10203.64 -3292.42
152.659 152.659 95.309
0.81 0.81 0.78
0.49 0.49 0.51
0.33 0.33 0.34
0.48 0.48 0.44
10991.64 6046.60 1139.68
974.82 536.26 150.69
527.59 290.24 50.15
24.37 13.46 3.76
13.19 7.256 1.25

3.3 3.3 3.4




48 48 44
2437 13.46 9.04
16.08 9.04 9.04
2HA20 2HA16 2xAHAL2
2HA16 2HA12 2xAHAS
13 13 13

3 13 13

1011 5.62 452

12.3 6.28 6.28
4HALA AHAL0 AHAL0
13 13 9.30

0.65 0.65 0.40

0.91 0.91 0.46
2881.45 1801.04 707.32
9.65 6.13 2.46




3697.07

2833.78

1690.06

-2690.14

-1421.63

3384.99

301.84

155.40

123.03




159.09 36.99 1.89
7.54 3.88 3.07
3.97 0.92 2.00
1.26 1.63
0.94
0.575 0.69
1.35
8.04 4.02 9.23
4.52 1.13 2.01
2HA16 2HA12 2X6HA16
2HA12 2HAG 2x4HA8
13 9
13
13 13
13
2.87 1.2 5.07
4.02 4.02 6.28
4HA8 4HA8 2x4HA10
15 15 15




1.81 1.49 1.96

2.12 2.08 2.74

2593.60 2881.45 1819.67

9.30 10.93 6.57




Etude du voile
de

souténement




VIIIL1. Introduction :

L'instabilité des constructions lors d'un séisme majeur est souvent causée par le sous
dimensionnement des fondations. Celles-ci doivent transmettre au sol, les charges verticales,
les charges sismiques horizontales. Cela exige d'une part une liaison efficace des fondations
avec la superstructure, et d'autre part, un bon ancrage au niveau du sol.

VIII.2. Pré dimensionnement du voile de souténement:

L’épaisseur minimale imposée par le RPA 2003 (Art 10.1.2) pour un voile de souténement
doit étre supérieure au égale 15 cm.

Pour notre cas nous avons opté pour épaisseur de 20 cm.

Poutre Poteg.u
* F
3.06m |
Panneau de calcule
/ /!
Débord 3.35m radier

VI11.3. Caractéristiques du sol :
Poids volumique des terres : y=18KN /m?3

Surcharge éventuelle :qg=10KN/m?
Angle de frottement :¢=30°
Cohésion : C=0

VIl .4. Contrainte de sollicitations :

En utilisant la méthode de RANKINE, on détermine les contraintes qui s’exercent sur la face
du voile.

Les contraintes qui s’exercent sur la face du voile sont : oy €t oy
Gy - Contrainte horizontale

oy : Contrainte verticale

o, = K, xo,

Ky, =1-sing =1-05 ———~. Ko=0.50



44.68 KN /m?

Avec : K : coefficient de poussée des terres

¢ : Angle de frottement interne

a) Calcul des sollicitations :

ELU:

Ko=0.5

oH=Kp X ov=Kpg X (1.35x y X h + 1.5xq)

h=0 — oH1=0.5x (1.5x10) = 7.5 KN/m?

h=3.06 — cH2=0.5x (1.35x18x3.06+1.5x10) = 44.68 KN/m?
ELS:

o'H=Kaxov=Kax (yxh+q)

h=0 — 6'H1=0.5x10 = 5 KN/m?

h=3.06 — ¢'12=0.5x (10+18x3.06) = 32.54KN/m?

b) Diagramme des contraintes :

7.5 KN /m? 5.32 KN /m?
lllr > |III >
IIIIII—'. 'IIII
*" | —" I
' > | 3254 KN/m? > }
i i
I 1
ELU [ ELS i

Figure : Diagramme des contraintes

c) Charges moyennes a considérer dans le calcul pour une bande de 1 m

ELUQy = @le = m;ﬂxlm =16.79KN/m
ELS Qs = B(yt}&xlm = @le =11.88KN/m



VII1.5. Méthode de calcul :

Le voile de souténement sera considéré comme un ensemble de dalles continues encastrées
au niveau des fondations et simplement appuyées au niveau des poteaux et des poutres.

k
5
F 3

& 4

&

F 3

/
.-'I'r |'

I S S S S

¢
L

s

VI11.5.1.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 travée, dont 1’appui peut assurer un encastrement
partiel et pour tenir compte de la continuité de la dalle, les moments seront affectés des
coefficients suivants :

e Moment en travée
0. 85 — (sens XX)
0.75 — (sens YY)
e Moment d’encastrement sur les grands cotés:
0.3 — appui de rive
0.5 — autre appui
VII1.5.2.1dentification des panneaux :
Lx = 3.06m

Ly = 3.35m

L, 3.06 .
= Z= E=0'91> 0.4 = Ladalle travaille dans les deux sens

Ly



> ELU:
p=09l==> | u=0.0448
Uy = 0.798

Moy =ty. Mox =0.798x7.04 =5.62KN.m

+ Correction des moments :

Sens XX :

Aux appuis : M, =0,5M, =0,5x 7.04 = 3.52KN.m
Entravée: M, =085M,, =0,85x 7.04= 5.98KN. m
Sens YY .

Aux appuis : M, =0,5M,, =0,5x5.62 = 2.81KN.m

En travées : M, =0,75M,, = 0,75x 5.62 = 4.21KN.m

> ELS:
p=091==> | u=0.0519
py =0.861

Moy =py. Mox =0.861x5.77 = 4.97KN.m

% Correction des moments :
Sens XX :
Aux appuis : M, =0.5M,, = 0.5x 5.77 = 2.89KN.m
Entravee: M, =0.85M,, =0.85x5.77= 4.90KN. m
Sens YY :
Aux appuis : M, =0.5M,, =0.5x4.97 = 2.48KN.m

Entravées: M, =0.75M,, = 0.75x 4.97 = 3.73KN.m



VII11.6.Ferraillage : Le ferraillage se fait pour une bande de 1 ml.

Sens| zone |My(KN.m)| p, | p, [section| B |A(Cm?)|Amin(cm?)| Aadoptee(cm?) | e
(cm)
XX | Appuis 3.52 0.008|0,392| SSA [0,996| 0.56 2,10 2HA12=2.26| 25
Travée 5.98 0.012(0,392| SSA (0,994 0.96 2,10 2HA12=2.26| 25
YY | Appuis 2.81 0.006|0,392| SSA ([0,997| 0.45 2,10 2HA12=2.26| 25
travée 4.21 0.009|0,392| SSA (0,996 0.67 2,10 2HA12=2.26| 25
Tableau VII1.1.: Ferraillage du voile de souténement.
Avec:
_ My
Hu= f a2
_ My
A= B.d.og

VIIl.7.Recommandation du RPA :

Le voile doit avoir les caractéristiques suivantes :

e Les armatures sont constituées de deux nappes

e Le pourcentage minimum des armatures est de 0,10%B dans les deux sens

(horizontal et vertical)

e A >0,001bh = 0,001x100x20=2 cm?

Les deux nappes sont reliées par quatre épingles par m? de HAS.

VIIL. 8. Verification a I’ELS

«+ Vérification des contraintes :

Le voile périphérique étant expose aux eaux emmagasinees dans le sol, de ce fait elles

Constituent un état de fissuration préjudiciable, les contraintes sont limitées alors :

> Dans les aciers :

st —

> Dans le béton :

Oy <0, =Mmin {%x f,;110 nftzg}; avec =16

On doit vérifier que :

Gy, =Mmin {§x400;110 16x21 }: 201,63MPa




GbC < C_Tbc 20,6 fC28 = 15 MPa

Avec :
_ 100x A, M, os

o, =
prxd xA

——> Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant :

o-bC - kl

P

sens As Ms | p1 B: K1 o o Ope | Ope obser
: (Mpa)
(cm?) | ) (Mpa) | (Mpa) | (Mpa)

Appuis | 2HA12 | 2.89 | 0,126 | 0,941 | 69.75 | 75.49 | 201.63 | 1.08 15 vérifiée
XX

travée | 2HA12 | 490 | 0,126 | 0,941 | 69.75 | 128.00 | 201.63 | 1.8 15 vérifiée

Appuis | 2HA12 | 2.48 | 0,126 | 0,941 | 69.75 | 67.78 | 201.63 | 0.97 15 Vérifiée
YY

travee | 2HA12 | 3.73 | 0,126 | 0,941 | 69.75 | 97.44 | 201.63 | 1.39 15 Vérifiée

Tableau VIII.2. : Vérification des contraintes a ELS.

«» Vérification de la fléche :

Si les conditions suivantes sont vérifiées, la vérification de la fleche n’est pas nécessaire.




I~ 20M,

h_20 s> M 289 40— verifice
| 306 20M, 20x5.98

A__ 220 4 001<-2 —0,005 = vérifiée

bd 100x18 400

———> Les deux conditions sont vérifiées, donc il n’est pas nécessaire de procéder au
calcul de la fleche.



VI11.9. Ferraillage du voile de souténement :

\\
2HA12/mL
(e=15cm)

H=3.06m

~— EpingleHA 6

Figure.3- Ferraillage du voile de soutenement
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VIII.1.Introduction :

La fondation est un élément de structure qui a pour objet de transmettre au sol les efforts
apportés par la superstructure.

Dans le cas le plus général un élément déterminé de la structure peut transmettre a sa
fondation :

e Un effort normal : charge verticale centrée dont il convient de connaitre les valeurs
extrémes ;

e Une force horizontale résultant de 1’action de séisme, qui peut €tre variable en
grandeur et en direction ;

e Un moment qui peut s’exercer dans de différents plans.

On distingue deux types de fondation selon leurs modes d’exécution et selon la résistance aux
sollicitations extérieures :

a. Fondations superficielles :
Les principaux types de fondations superficielles que 1’on rencontre dans la pratique sont :

e Les semelles continues sous murs,

e Les semelles continues sous poteaux,
e Les semelles isolées,

e Lesradiers.

b. Fondations profondes :

Elles sont utilisées dans le cas de sols ayant une faible capacité portante ou dans les cas ou le
bon sol se trouve a une grande profondeur, les principaux types de fondations profondes sont :

e Lespieux;
e Les puits.

Ce type de fondations est généralement utilisé dans le cas de sols de faible capacité portante.

VI1ll.1.a. Choix du type de fondation :

Le choix du type de fondation est conditionné par les critéres suivants :

e Lanature de I'ouvrage a fonder : pont, bat d'habitation, bat industriel, souténement,....

e Lanature du terrain : connaissance du terrain par sondages et définition des
caractéristiques

e Lesite : urbain, campagne, montagne, bord de mer,...

e Lamise en ceuvre des fondations : terrain sec, présence d'eau,...

e Le type d'entreprise : matériel disponible et compétences,...

e Le colt des fondations : facteur important mais non décisif.



VIII1.1.C. Conclusion :

Il est vivement conseillé de faire réaliser une étude de sol avant de commencer I'étude des
fondations. L'étude de sol peut faire des économies sur le type de fondations elle peut
préconiser le déplacement du batiment vers une zone plus saine du terrain. 1l est bien entendu
cette étude sera faite avant méme le dépdt de permis de construire et que la surface du terrain
le permet.

Pour le cas de la structure étudiée, nous avons le choix entre des semelles filantes et un radier
général, en fonction des résultats du dimensionnement, on adoptera le type de
semelle convenable.

VI1I1.2. Dimensionnement :

a. Semelle isolée :

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement I’effort normal Nser qui est
obtenu a la base de tous les poteaux du RDC.

N
AXB > ==

Osol

" . . a_A 40 ,
Homothétie des dimensions B =5 K= 0 1=-A=B poteau carrée

r' Y
 J

I Y

L J
F
L J

A A

Figure VIII .1: Dimensionnement d’une fondation



Exemple de calcul

Nser=1215.05

.Ggo|=0.2MPa

B> 722’;4=1.95m — A =B =246m

Conclusion :

L’importance des dimensions des semelles expose nos fondations au chevauchement, alors il
faut opter pour des semelles filantes.

b. Semelles filantes :

B.1. Semelles sous poteaux :

e Etape de calcul :
Détermination de la résultante des charges: R = XNi

Détermination des coordonnées de la structure R:

_ Y Njxe+Y Mj
N R

e

e Détermination de la Distribution (par metre linéaire) des
sollicitations de la semelle

> e < % = répartition trapézoidale

> e > % = répartition triangulaire

Qmax=§(1+%) et q(g)zg(l'l'i_e)

Gmin =2 (1-2) et q(5) =7 (1+%)

e Determination de la largeur B de la semelle :

a)

Osol

B>

Avec (L) : distance entre nus des poteaux.



pot Ni Mi ei Ni X ei
01 231.530 -3.647 -8.85 -2049.04
02 596.505 -4.304 -6.35 -3787.80
03 946.657 -9.213 -2.65 -2588.14
04 664.79 12.989 8.85 5883.39
05 620.162 -4.254 5.35 3317.86
06 438.714 11.339 2.35 1030.98
07 323.110 3.112 2.14 691.45
somme 3821.468 6.022 / 2498.70

Tab VI11-1 : Sollicitations sur la semelle.
Détermination de la Distribution (par métre linéaire) des sollicitations de la semelle :
R=>Ni=6678.3

_ Y Njxe+Y Mj
- R

e

e=0.65

onadonc:

e=0.65<§ = 19% = 3.2 — Répartition trapézoidale

_R _ 6e) _ 3821.468 _ 6X065) _ )
Amin = 7 X(1 L ) T 19.20 X( 19.20) = 158.60 KN/m

_R 6.) _ 3821468 6x0.65) )
Qmax = LX(l + L ) ~ 1920 (1 + 20) = 239.46 KN/m

qE=§X(1+

3.e 3821.468 3x0.65
)= x (1
4

L) 1920 19.20

) = 219.24KN/m?

e Détermination de la largeur de la semelle :

L
a;)
Osol

On prend B =1.09 m

B> =1.09

On aura donc : S=1.09 x19.20 = 21.04 m2
On aura la surface totale des semelles sous poteaux : Sp= Sx n.

S,=21.05x7=147.34 m?



sy :surface de sous sol =233.28 m?
Si=Sp+Sy =147.34+233.28=380.62m?

e Calcul du rapport :

P — 0.63%
Sy
Conclusion :

On remarque que la surface de la semelle filante occupent plus de 50% de la
surface totale du Batiment donc on optera pour un radier général.

VIl.4. Radier général :

Un radier est définit comme étant une fondation superficielle travaillant comme un
plancher renversé dont les appuis sont constituées par les poteaux de 1’ossature et qui
est soumis a la réaction du sol diminuées du poids propre du radier.

Le radier est :
- Rigide en sou plan horizontale.

e Permet une meilleure répartition de la charge sur le sol de la fondation.

e Facilité de coffrage.

e Rapidité d’exécution.

e Convenir mieux désordres ultérieurs qui peuvent provenir des tassements éventuels.

VI1ll.4.a. Pré-dimensionnement du radier :

A. Selon la condition d’épaisseur minimale :
La hauteur du radier doit avoir au minimum 25 cm (hmin > 25 cm)

B. Selon la condition forfaitaire :
e Sous poteaux :
el adalle:

La dalle du radier doit satisfaire aux conditions suivantes :

L .
h> Izn(?x Avec une hauteur minimale de 25cm

h > % = 22.5c¢cm On prend hg=30 cm



eLanervure :
e Lanervure du radier doit avoir une hauteur hn égale a:

450
9

<h< Shs%—>503hs75

—

o |
e N N

on prend h,=50cm

c-selon la Condition de vérification de la longueur élastique :

Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol.

Le radier est rigide s’il vérifie la condition suivante :

Avec :
Le : Longueur élastique
K : Module de raideur du sol, rapporté a I’unité de la surface k=40 MPa pour un sol moyen

| : L’inertie de la section du radier (bande de 1m)
E : Module de déformation longitudinale différee, E = 37003/ f_,, =10818.865MPa

Lmax : Distance maximal entre deux nervures successives.( Lmax= 4.50 m).

D’ou:

4
ho3l[ 2xa50] x—240__g75m
Vd 10818.865

On prend: h = 75cm

e Largeur de la nervure :
0.4hh <bn<0.7hh — 30<bn<52.5

On prend : by =40 cm

Conclusion :

On adoptera une épaisseur constante sur toute 1’étendue du radier :
Hh=75cm & hauteur de la Nervure

Hi=30cm o hauteur dalle



bn=40cm & Largeur de la nervure

e Détermination des efforts :

ELU: Nu =1.35G+1.5Q=32777.01 KN
ELS: Ns = G+Q=23588.414 KN

Détermination de la surface nécessaire du radier

N 32777.01

. > u__ — — ) 2

ELU: Sradier = 133059 1.33x200 123.22m
N 23588.414

ELS: Sradier = ——= = = 88.67 m?

1.3300] 1.33x200

Sbatiment= 233.28 m? > Max (S1; S2) =123.22 m?

Remarque :

On remarque que la surface totale du batiment est supérieure & la surface nécessaire
du radier, dans ce cas on opte juste pour un débord minimal que nous imposent les
regles du BAEL, et il sera calculé comme suit :

Lgep = max (g, 30 cm) = max (775, 30 cm) =37.5cm
Soit un débord de Lgen=50cm.

Donc on aura une surface totale du radier :

Srad = Sbat +Sdép = 233.28+0.5x2 (19.20+12.15)= 419.90m?

e Détermination des efforts a la base du radier :

a) Charges permanentes :

Poids du batiment :
* Poids du radier :
Praa = Poids de la dalle + poids de la nervure + Poids de T.V.O + poids de la dalle flottante.
Poids de la dalle :  Pdaiie=Sradier X Nda X pb
Pdale = (419.90x 0,3) x 25 = 3149.25KN
Pdaie = 3149.25 KN

Poids de la nervure : Pr=b X (hn) x Lxn X po



Pn =[(0, 3 x (0, 75-0.25)x((19.20x7) + (12.15x4)) X 25=686.25KN
Pn =686.25 KN.
Poids de T.V.O: PT.V.O= [(Srad - Snerv) x ( hrad - hdal) X ptvo
Avec : Snerv = Gner/ (@ Xbner )= 45.75m2
PT.V.0O=[(580.8 — 195.264) x (1- 0,3)] x17= 4587.87KN.
PT.V.O =4587.87KN.

Poids de la dalle flottante libre : Pdf = Srad. x ep x pb
Pdf = 419.90x 0,1 x 25= 1049.75KN. (ep=10cm).

Pdf = 1049.75 KN.

Poids totale du radier:

Grad = 1049.75+4587.87+686.25+3149.25= 9473.13 KN.

e Poids total de la structure :

Gtot = Grad + Gbat = 28931.08 KN
Qtot = Qrad + Qbat =8300.712 KN

o Combinaison d’action :

Nu=1.35x28931.08+1.5X8300.712=51508.020kN
Ns = 28931.08+ 8300.712 = 37231.792KN

c. Veérifications :
e Vérification de la contrainte de cisaillement :

Nous devons vérifier que t, < tu

max

L min{o'Lf"%AMPa} - 2.5MPa

T, =
bxd 7
b=100cm; d=0.9xh, =0.9x30=27cm

T™ _g x L, _ N, xb y L _ 51508.02><1>< 4.50 _ 276.00KN
2 S ad 2 419.90 2

3
_276.00x10° | 1o

T =
" 1000%270
w=1.02MPa<7=25MPa .................... Condition vérifiée

e Vérification de la stabilité du radier :



Calcul du centre de gravité du radier :

Y.
ZS' L =11.1m

y, =421 1

25

z Si ’ Xi
X =51 —1=123Tm ;
2.5
Avec:
Si: aire du panneau considéré
Xi, Yi: centre de gravité du panneau considéré

Moment d’inertie du radier :

3 3
| PN oese7emt : 1. =M _7166.36m*
12 12

X yy

La stabilité du radier consiste a la vérification des contraintes du sol sous le radier qui est
sollicité par les efforts suivants :

-Effort normal (N) di aux charges verticales.
-Moment de renversement (M) d0 au séisme dans le sens consideré.
M =M, +T,xh
Avec : Mo : Moment sismique a la base du batiment.
To : Effort tranchant & la base du batiment.
h : Profondeur de I’infrastructure (dalle + nervure).
Le diagramme trapézoidal des contraintes nous donne :
_3xo, +o0,
" 4

Ainsi ; nous devons Vérifier que :

O

3 +
AVELU o, = % <1330,
N M
ATELS o, :Bxal%gasm avec: oy, =—J_rT><V

rad

Tel que V: distance entre le centre de gravité du radier et la fibre la plus éloignée de ce dernier

A A A A A A A A A A A

o1 (o))
Figure .VI11.3 : Diagramme des contraintes sous le radier



Effort normal : Ny=51508.020kN ; Ns =37231.792KN

Calcul des moments:M =M, +T, xh

Mx = 29993.45KN.m
My =27802.001KN.m

» Sens longitudinal de sous-sols :

APELU :
N M
o = Moy 51508.020 N 29993'45x11,4:170.37KN I m?
Saa 1y 419.90. 7166.36
N M . .
o, =Nu M, ><V=51508 02—2999345x11,4:74.95KN/m2
Sad 419.90  7166.36
D’ou:
o - 3x154.78+121.42 ~11721KN / m?
4 = o, < 1330,

1,330, =1,33x 200 = 266 KN / m®
> (Condition vérifiee)

APELS:
N, M . .

o =N M\ 37231792 2999345 )\ 1ocan e
S., | 419.90  7166.36

yy
N, M, ., _37231792 2999345
|
yy

o, = x11,4 = 40.96KN /m’
S ad 41990  7166.36
D’ou :
o, = AO20FIEZ _ 115 5ok 1m? N
4 = O, <0y (Condition vérifiée)
—_

o, =200 KN /m?

sol

» Sens transversal du sous-sol :

A PELU:
N M . .

o, =—%+ — YV = 51508.02 + 27802.001 x12.37 =242 50KN / m?
Sias  w 419.90 2869.78
N M . .

o, =—"— Y <V = 51508.02 - 27802.001 x12.37 =2.83KN /m?
Sias 1w 419.90 2869.78

D’ou:



_ 3x242.50 + 2.83

m

=182.58KN /m? ; 1,330, =133x200=266kN/m?

o, <1330y, ——Condition vérifiée.

ATELS:
N . .

o = My 3723179 27802001 15 37 208.49KN /m?
S 4199 = 2869.78

rad

x12.37 =-31.16KN / m?

My
IXX
N, M, . 3723179 21212658
— I_XV: —

o, = -
S, 4199  2869.78
D’ou:
_3x22322%8478 _ 140 58KN/m? 5 oy, = 200KN /m?
o, <O, Sendition vérifiee.

e Vérification au poinconnement BAEL91 [Art.A.5.2.42] :

Aucun calcul au poingonnement n’est exigé si la condition suivante est satisfaite :
< 0.045 p_.h.f g
y <
Vo
Ny : Charge de calcul a I’ELU pour le poteau ou le voile
ue : Périmétre du contour cisaillé sur le plan du feuillet moyen du radier.

a : Epaisseur du voile ou du poteau.
b : Largeur du poteau ou du voile (une bonde de 1m).

Ne| <

Voif%

b= bth
b

h/2 45°
v / / ;-- ----------------------- /
s h/2 RADIER
—>

<>

Figure. VII1.4: Périmetre utile des voiles et des poteaux



> Vérification pour le poteau le plus sollicité :
1, =(@+b+2h)x2=(0,50+0,50 +2x0,75) x 2=3.5m

3
N, =1417.235KN < 2040x35x0.75x25x107 ) g 750N ——»Condition vérifiée.

15

» Verification pour le voile le plus sollicité :
On considere une bande de 1ml du voile :

1, =(@+b+2h)x2=(0,2+1.5+2x0,75)x2=3.6m

3
N —1417.235KN < 2049x30025107 _ 06\ —» Condition vérifiée.

15

8. Ferraillage du radier :

Pour le ferraillage du radier on utilise les méthodes exposées dans le (BAEL 91, modifié 99),
on considére le radier comme un plancher rectangulaire renversé soumis a une charge
uniformément repartie.

Pour I’étude, on utilise la méthode des panneaux encastré sur 04 appuis.

» Ferraillage des panneaux encastrés sur 4 appuis :
Nous distinguons deux cas :

1¢" Cas : p< 0,4La dalle travaille dans un seul sens, (Flexion longitudinale négligée).

2

M =qu><%et|\/|oy:0

0X

2¢M Cas : 0,4 < p <1 (Ladalle travaille dans les deux sens) les deux flexions intervient, les
moments développés au centre de la dalle dans les deux bandes de largeur d’unité valent :

Dans le sens de la petite portée Lx: M, = u, xq, x L
Dans le sens de la grande portee Ly : M = u, xM,

Les coefficients px,pysont donnés par les tables de PIGEAUD.

Avec : p:% avec (LX<Ly)
y



Remarque :

Les panneaux étant soumis a des chargements sensiblement voisins ; et afin d’homogénéiser
le ferraillage et de faciliter la mise en pratique, on adopte la méme section d’armatures, on

considérant pour les calculs le panneau le plus sollicité.

e Identification du panneau le plus sollicité :
L, =3.35m

L =0,0634 4
_Lx 33, {#x

v=0 p=—"=—0-= =
Ly 450 sy =0,494

A
v

L«=4,50 m

04<p<1_—__ , ladalle travaille dans les deux sens.
Les contraintes prises en compte dans les calculs:

G .
-AVPELU :q,, =0, (ELU )_ S rad _ 189 56— 9213 ;3

rad

=160.01KN / m®

G .
-APELS: q,, =0,(ELS)- Srad —148.58 — 9;113 ;3

rad

=126,01KN / m?

{.Calcul des armatures a I’ELU

7.1.Evaluation des moments Mx, M :
M., = 4, xq,,, % L% =0,0634x160.01x 3.35° =113.84 KN.m

M, =u, xM,, =0,494x126.01=56.24 KN.m

Remargue :

Afin de tenir compte de I’encastrement de la dalle au niveau des nervures, nous allons affecter
aux moments isostatiques les coefficients réducteurs suivants :

0,85Mox ; 0,75Moy: Pour les moments en travées,

0,5 : Pour les moments sur appuis intermédiaires,

0,3 : Pour les moments sur appuis de rive.

7.2.Ferraillage dans le sens XX :

e Moments aux appuis :
Mua: ('0 ,5) MOx
Mua= (-0,5)x113.84 = 56.92,KN.m



e Moments en travées :
Mut= (0,85)Mox
M= (0,85)x113.84 = 96.764KN.m

e Aux appuis:

M., 56.92x1000000

SRR L R - = 0,062 < 0,392 = SSA
bxd?x f,, 1000x 2557 x14,2

A,

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.
4, =0,062 — S, =0,968

M,  70,29x10?
B, xdxo, 0965x255x348

A, = =6.62cm?

Soit 6HA14/ml = 9,23 cm?/ml avec un espacement de 16,6 cm

e En travées :

M,  96.764x10°
bxd?x f,, 1000x255° x14,2

M, =0,104 <0,392 = SSA

les armatures de compression ne sont pas nécessaires

4, =0104 - B, =0,945

M . 2
A, = w _  96.764x10 _1153m?
B, xdxo, 0945x255x 34,8

Soit : 8HA16/ml = 16,08 cm?/ml avec un espacement del2,5 cm

7.3.Ferraillage dans le sens YY :

e Moments aux appuis :
Muya= Mua= (-0 ,5)Moy=28.46,KN.m
Moments en travees :
Mu= (0,75)Moy=42.18KN.m

e Aux appuis:

M. 28.46x10°

= > = > =0,03<0,392 = SSA
bxd®xf,, 1000x255°x14.2

Hy

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.



41, =0,063—> 3, =0,985

M, 28.46x10°

= - 3.230m2
B, xdxo, 0,985x255x%x348

A, =

Soit : 6HA12 /ml=6.79 cm?/ml avec un espacement de 17 cm
e En travee:

M., 42.18x10°

= . = . =0,046 < 0,392 = SSA
bxd®xf,, 1000x255°x14,2

Hy

Les armatures de compressions ne sont pas nécessaires
4, =0,046 - B, =0,976

A M,  4218x10?
o B, xdxo, 0976x25.5x34,8

=4.87cm?

Soit : 6HA12 /ml= 6.79cm?/ml avec un espacement de 17 cm

Tableau VI111-2:Récapitulatif du ferraillage de la dalle du radier :

sens XX sens YY
Armatures aux appuis 6HA14/ml = 9,23 cm?/mll 6HA12 /ml = 6.79 cm?/ml
Armatures en travées 8HA16/ml = 16,08 cm?/ml 6HA12/ml = 6.79cm?/ml

Remarque : Les armatures en travée constitueront le lit supérieur, et les armatures en appuis

le lit inferieur.

8. Vérification :

8.1. Vérification de la condition de non fragilité du béton :

» Dans le sens xx :

- I
a)XZa)ox@—zp) Avec:coxzh,pz—X

bxh |

y
Avec : @, : Pourcentage d’acier minimal égal a 0,8 %o pour les HA FeE40

h : la hauteur de la dalle
b =100 cm (bande de 1m).

bxhxa,x(3 - p)
2

3-0,74

A, > = 100><30><0,0008x[ J:Z,?lZcmz



Sens xx : A, =9,23cm?2> A, =2,712cm?
=) (Condition vérifiée).
A, =16,08cm?z > A ., =2,712cm?

> Danslesensyy:
Anmin = @px h x b =0,0008x30x100 = 2,4 cm?

Sensy-y : A, =6.79cm2> A, =2,4cm?
A } === (Condition vérifiée).
A, =6.79cm? > A, =2,4cm?

8.2. Vérification des espacements : (BAEL91/A8.2, 42)

L'écartement des armatures d'une méme nappe ne doit pas dépasser les valeurs ci-dessous,
dans lesquels h désigne I'épaisseur totale de la dalle.

» Dans le sens xx :
St <min {3h; 33cm} = min {3x30; 33cm} = 33cm

St=17CM <33CM. it Condition vérifiée.
» Danslesensyy :

St <min {4h; 45cm} = min {4x30; 45cm} =45cm

St= 17 CM < A5CM . et Condition vérifiée.

8.3.Vérification de la contrainte de cisaillement :

Sens X-X :

e 3Xp|y = 24:2,'513 =178.67KN. AVec p=0,, x|, x|, =2412.15kN/m?
-Sens y-y :

Vim—F 2412.15 195 30k

“2x1 41, 2x450+335

max

T, = <rT
u b)(d u

<
<

 195.31x10°°

7, =0.77MPa
1x0,27



E:min{&;m;SMPa}

7, =Min {3,33MPa;5MPa}= 3,33MPa
r, =0.77MPa<7, =3,33MPa..............cccenniinnn, condition vérifiée.

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

9. Calcul et verification a I’E.L.S

L ~0,0696
»=0,2 _bx 40044 {” X

p=—=—2=097=1
Ly 410 Uy =0,632
e Evaluation des moments Mx et My :
M, =1, xq, x L2 =0,00696x126.01x3.35° =98.42KN.m

M,, =1, xM, =0,632x124,42 =62.20 KN.m

Sens X-X :

M, =(-0,5)x98.42 = —49.71KN.m
M, =0,85x98.42 =83.65KN.m
Sensy-y :

M, =(-0,5) x62.20 = -31.10KN.m
M, =0,75%62.20 = 46.65KN.m

e Vérification de la contrainte de compression dans le béton :

oy, =kxo, <o, =0,6 fcas= 0,6x25 =15MPa

100x A, 100x16,08

_ _ — 0,630
Pr=70%d  100x 255

p,=0,630 2 5 2 =0,883; «,=0,351

a, 0,351

K= =
15(1-«a,) 15(1-0,351)

=0,036

M 5 49.71x10°

oy = - —=137.30MPa
Bixd xAy  0,883x0,255x16,08x10




o, =137.30MPa
o,. =kxo, =0,036x137.30 =4.94MPa <15MPa..................... Condition vérifiée.

e Vérification de la contrainte dans les aciers :

0y =137.30MPa <o, =348MPa .......cceeeiiiiiaeeeeeiiiiieeeee s Condition vérifiée.

VII1.3. Ferraillage du débord :

Le débord est assimilé & une console soumise & une charge uniformément repartie.

NONNNNN

50cm
Figure VI111-5. : Schéma statique du débord

1. Sollicitation de calcul

e APELU:

qu= 160.01KN/ml

|2 2
v — xI®_ 160.01x050% _ o o

‘ 2 2

e AVPELS:

gs= 126.01KN /ml

|2 2
M, == =—126'01;0’50 ~—15.75KN.m

2. Calcul des armatures :
e Armatures principales :

B=1m; d =25.5cm ;foc= 14,2MPA ;6:=348MPA



M 6
W 20T h0p<0302- S9A
bxd®xf,, 1000x255° x14,2

Hy =
4, =0,022 — f3, =0.805

M . 8
A = o 1-2x10 ~1.00cm’?

* " B, xdxo, 0805x255x348

As=1.00cm?/ml

3. Verification a ’ELU:

e Vérification de la condition de non fragilité :

A - 0,23><bfxd X fipg _ O,23><1028<025.5><2,1 _ 3.07m?

e

Soit : As= 4HA12 = 4,52 cm? avec un espacement de 25 cm/ml.

e Armatures de répartition :

A=B_ 4;32 —113cm

4

Soit : Ar=4HA10 = 3,14 cm? avec un espacement de 25 cm/ml.

4. Verification a I’ELS :

e Vérification de la contrainte de compression dans le béton :

oy, =kxo, <o, =0,6 fcs=0,6x25 =15MPa

_100xA, 100x0.100
Pr=Thud 100x255

p,=0,03 222 5 5=0,965; «,=0,105

a, _ 0,105

= =0,008
15(1-«,) 15(1-0,105)

K=

L 15.75x10°°

oy = - — = 640.04MPa
Pixd xA;  0965x0,255x1.00x10

o, =k x o, =0,006x640.04 =3.84MPa <15MPa.................... Condition vérifie.



e Vérification de la contrainte dans les aciers :

0y =28L.6IMPA< G, =348MPa ...uuvvnneeeeeeeeeeeiiiiiiiiiiiiiiien, Condition vérifiée.

Remargue : Les armatures de la dalle sont largement supérieures aux armatures nécessaires
au débord, afin d’homogénéiser le ferraillage, les armatures de la dalle seront prolonger et
Constituerons ainsi le ferraillage du débord.

VIIl.4.Ferraillage des nervures :

Afin d’éviter tout risque de soulévement du radier (vers le haut), celui-Ci est sera muni de

nervures (raidisseurs) dans les deux sens.

Pour le calcul des sollicitations, la nervure sera assimilée & une poutre continue sur plusieurs
appuis et les charges revenant a chaque nervure seront déterminées en fonction du mode de

transmission des charges (triangulaires ou trapézoidales) vers celle-ci.

1. Chargement simplifié admis :

Les nervures seront considérées comme des poutres doublement encastrées a leurs extrémites.

Afin de ramener les charges appliquées sur les nervures a des charges uniformément reparties
on doit calculer le chargement simplifié et cela consiste a trouver la largeur de la dalle
correspondante a un diagramme rectangulaire qui donnerait le méme moment (largeur Im) et le
méme effort tranchant (largeur lt) que le diagramme trapézoidal/triangulaire.

Pour la détermination des efforts, on utilise le logiciel ETABS.

Remarque :

Les réactions du sol sont transmises aux nervures sous forme de charge triangulaire et
trapézoidale.

e Charge trapéezoidale :

I = |{o,5— &J
4

5

Il

=
TN

o

(€]

|

o |3,

N
Ix

e/ 2
\
|
|
I
|
|
|
|
|
[
|
\

Figure VI11-6 : Répartition trapézoidale



e Le Chargement simplifié

€ C AT ET AT ET I~ g
| S B 33 — L
L L
g
-

Il

il

Figure VI11-7 : Présentation du chargement simplifié

e Charge triangulaire :

Im = 0,333Ix
It = 0,25Ix

Figure VII1 .7: Répartition triangulaire

2. Charges a considérer :

= Qy =qyuXly
> Qs =qs X1y )

- Qy=quXxl;

> Qs=qs X1l |




3. Détermination des charges :
e ELU:

Grad _ Gner

qu = (Om — )

Srad Sner

9473.13 686.25

419.9 45.75

= q, = (182.58 — ) = 145.02KN/m?

e ELS:
Grad Gner
= (0. — _
s ( m Srad Sner)
. .25
> qs = (148.58 — =2 — 22023y =110 02KN/m?

419.9 45.75

» Sens transversal : nervure (filed)

- Calcul des charges :

Pour tous les panneaux 0,4<p<1 => le chargement se répartit sur la nervure sous une forme
trapézoidale.



« Sens transversal :

trapézoidale

trapézoidale

trapézoidale

trapézoidale

trapézoidale

trapézoidale
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e Diagrammes des moments fléchissant et des efforts tranchants :
» Sens transversal :
Le ferraillage a L’ELU :

o MM*=172.685N.m
o M™M= 344.580kN.m

bn =40 cm,

hn =75 cm,

d= 67.5cm,
fbc = 14, 2 Mpa,
ost= 348 Mpa

e Auxappuis:

Ma = 344.580kN.m

_ Mapp  344.508x10% _
M = S Xdixfe — 20x67.55x142 0,133<0.392 ___ | Lasection est
Simplement armée
n, =0,133 —— B = 0,985
M 344.580 x 102
PP = = 14.89cm?

A, = -
¢ " Bxdxog 0,985 X 67.5 % 34.8

On opte : 4HA16filante+(2HA16+2HAL6) Chapeaux= 16.08 cm?, Avec :St=12.5cm

e Entravée:
M= 380,13kN.m
Uy = bxcll\f;fbc = 42186'6;55:;1122 = 0,066 < 0,392 — Lasection est simplement
armée.
K, = 0,066 B =0.966
M, 178.685 X 2

= 7.87 cm?

A = =
St Bxdxo, 0966 x 67.5 X 34.8

On opte : 2HA16 filante+2HA16Chapeaux= 8.04 cm?, AvecSt= 25cm




» Sens longitudinal : nervure (file2)
- Calcul des charges :

trapézoidale

trapézoidale

trapézoidale

trapézoidale

trapézoidale

trapézoidale

trapézoidale

trapézoidale

trapézoidale

trapézoidale

trapézoidale

trapézoidale
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- Le ferraillage a L’ELU :

o MM*=-414.331kN.m
e M™a*=58610kN.m

bn =40 cm,

hn =75 cm,

d= 67.5cm,
fbc = 14, 2 Mpa,
ost= 348 Mpa

e Aux appuis:

Ma=586.10kN.m

Mapp _ 586.1x103

Hu = bxd*Xfpe  40X67.52x14.2
simplement armée

= 0,226 < 0.392 wmmp | 3 section est

u, = 0,226 — = 0,870

Maypp 586.1 x 102

- = 28.68 cm?
Bxdxay 0,870 X 67.5 X 34.8 can

Asq =

On opte : 4HA20 filante+(4HA20+2HA16) Chapeaux= 29,14 cm?, Avec : St = 8,5cm
e Entravée:

M= 382,07kN.m

_ M; _ 414.33x10%
Hu = bXd’Xfpe  40X67.57X14.2

= 0,160 < 0,392 wmmmp- |_a section est simplement armée.

K, = 0,160 - 3 = 0.912

M, 414.33 x 102

= =19.34 cm?
Bxdxoy, 0912x67.5x 348 o

Agq =

On opte : 4HA20 filante+4HA16Chapeaux= 20.6 cm? AvecSt= 12.5cm



4, Vérifications a ’ELU :

» Condition de fragilité :

0.23xbxdxf
AS > Amin = f—t28
e

0,23%X40%x67.5%X2,1
Amin = =3.26 sz
400

% sens longitudinal

En travée :Agq= 20.06 CM>>Amin=3.26Cm>..................... condition vérifiée.
AuX appuis :Asa= 29,14 cm?>Amin=3.26 cm? ................... condition vérifiée.
% Sens transversal :
< En travée :As= 8.04 cm?>Amin=3.26Cm%..................... condition vérifiée.
% Aux appuis :Asa= 16.08 cm?>Amin=3.26 M2 ................... condition verifiée

» Veérification de la contrainte de cisaillement :
En considérant que la fissuration est préjudiciable.
T
7o

T

u = ;4 MPa: = 25MPa
bxd

Avec : Tumax = 433.907KN sens xx

Tumax = 620.226KN sens yy

3
T, =M =1.71IMPa <7,=25MPa......................conneCONdition
400 x 675
vérifiée.
3
_ 520226107 _ 2,29MPa <7, =25MPa ........cooiiiiiiiiii, condition

TU
400 x 675

vérifiée.

» Armatures transversal :

¢t 2%22—30: 6,67 mm —— Soit d) =8 mm

Avec : ¢, :Le plus grand diametre des armatures longitudinales participant a la résistance

On prend : 2 cadres de ¢pg =) A= 2,01 cm?

e Espacement des armatures :



D’aprés le RPA (Art 7.5.2.2/RPA2003), les armatures transversales ne doivent pas

dépasser les valeurs suivantes:

Zone nodale :

St< min{g ;12¢1} =min{l8.75;24}=18.75cm

Soit St =10cm en zone nodale.

Si< g =37.5cm

Zone courante :

Soit Si=15cm en zone courante.

» La quantité d’armatures transversales:

La section minimale d’armatures transversales est donnée par la relation suivante :

Amin = 0,003 Stb

En zone nodale : Amin = 0,003x St xb = 1,2cm?<At = 2,01 cm2

condition vérifiée.

En zone courante : Amin = 0,003x Sixb = 1,8cm?<At = 2,01 cm2.......condition vérifiée.

5. Verification a I’ELS

On peut se dispenser de cette vérification, si I’inégalité suivante est vérifiée :

> Vérification de la contrainte dans le béton :

a <y—_1+fCﬁAvec:y =
2 100 Mg
Sens | Zone Mu Ms (KN.m) Y u a Y—1 fcg | Observation
(KN.m) 2 "700

Appui | 344580 | 168,555 |[2.04 |[0.133 |0.179 |0.77 Condition vérifiée
X-X

Travee | 172.685 | 84.465 2.04 |0.066 |0.0854 |0.77 Condition vérifiée

Appui | 586.107 | 286.611 |2.04 |0.226 |0.3246 | 0,77 Condition vérifiée
Y-Y

Travée |414.331 |202.598 |2.04 |0.160 |0.2193 0,27 Condition vérifiée




Conclusion : La condition est vérifiée, donc il n’est pas nécessaire de vérifier les

contraintes dans le béton a I’ELS.

> Armatures de peau (BAEL/Art4.5.34) :

Des armatures dénommées « armatures de peau »sont reparties et disposées partiellement a la
fibre moyenne des poutres de grande hauteur, leur section est au moins égale & 3cm?par métre
de longueur de paroi mesurée perpendiculairement a leur direction.

En absence de ces armatures on risquerait d’avoir des fissures relativement ouvertes en dehors
des zones armées.

Dans notre cas, la hauteur de la nervure est de 75 cm, la quantité d’armature de peau
Nécessaire est donc :

3cm?

= ————— =4 cm? par parois
1mx0,75

Ap

Soit donc 2HA16 avec As= 4.02cm?



Conclusion generale

Ce projet, fut tout d’abord une trés bonne expérience avant le début de la vie professionnelle.

En effet, celui-ci nous a permis de progresser dans I’apprentissage des méthodes de
travail d’un ingénieur et découvrir de multiples notions du

Reglement Parasismique Algérien, du BAEL et des divers Documents

Techniques Réglementaires ainsi que leurs applications. Il nous a également permis de
comprendre et d’apprendre énormément de choses trés pratiques telles que 1’utilisation de
quelques logiciels (ROBOT BAT, AOUTOCAD,

SOCOTEC...)

Particulierement, ce travail, nous a permis d’émettre un regard critique par rapport aux
plans d’architectures ce qui nous a conduit a les modifier tout en respectant I’économie et les
réglements en vigueur.

Méme si le travail effectué lors de ce projet de fin d’études n'a pas, dans 1'absolu, répondu
a toutes les questions que nous nous sommes posés, il nous a néanmoins permis de sentir la
responsabilité d’un ingénieur en génie civil et donc se donner a fond pour assumer cette
responsabilité.

Espérons que ce modeste travail va étre d’un grand apport pour les prochaines promotions
car c’est par la mise en commun des connaissances et des expériences que 1’on avance.
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