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INTRODUCTION GENERALE

Le Génie Civil est I’ensemble des techniques concernant tous les types de
constructions. Les ingénieurs civils s’occupent de la conception, de la réalisation, de
I’exploitation et de la réhabilitation d’ouvrages de construction et d’infrastructures
urbaines dont ils assurent la gestion, afin de répondre aux besoins de la société, tout
en assurant la sécurité du public et la protection de 1’environnement.

Toute 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.

La premiere partie qui est ’étude de la superstructure, consiste a calculer les
¢léments résistants de la structure, en utilisant des méthodes appropri€es aux calculs
des éléments (portiques, voiles, planchers...) et, tout en respectant les exigences du
reglement du béton aux états limites (BAEL) et du réglement parasismique algérien
(RPA), afin que chaque élément puisse répondre aux fonctions pour lesquelles 1l est
congu. Il s’avere que le calcul manuel de ces éléments rend la tache longue, difficile
et fait aboutir a des résultats moins proches de la réalité, mais aujourd’hui, il existe
des logiciels tels que ETABS, SAP 2000, ROBOT, ... permettant non seulement de
réduire considérablement le temps de travail, mais aussi d’aboutir a des résultats
satisfaisants.

La deuxiéme qui est I’étude de I’infrastructure, consiste a calculer des fondations
(superficielles ou profondes) qui sont des éléments permettant de porter toutes les
charges dues a I’ouvrage au sol. Le choix de celles-ci dépend essentiellement de la
nature du sol sur lequel est implanté 1’ouvrage.

Tout ce que nous allons voir dans ce présent document fait 1’objet d’é¢tude d’un
ouvrage (batiment) qui repose sur un radier général. Nous allons adopter 1’un des
logiciels cité ci-dessus, « ETABS » pour le calcul, et nous répondrons a quelques
questions notamment celles concernant le dimensionnement et le ferraillage des
¢léments d’une structure en béton armée, ainsi que le type, le choix, le mode de
fonctionnement et le ferraillage des fondations.

Notre travail se subdivisera en trois parties principales :




Dans la premicre partie, nous présenterons d’abord 1’ouvrage, ses constructions,
puis nous procéderons au calcul des descentes de charges, ainsi qu’au pré
dimensionnement des ¢léments. Enfin nous calculerons les ferraillages des
différents éléments secondaires (acrotere, escalier........ etc.).

La deuxie¢me partie aura pour objectif, la détermination du ferraillage des
¢léments principaux, pour y arriver, nous effectuerons d’abord une analyse en 3D a
I’aide du logiciel (ETABS).

Enfin dans la troisieme et derniere partie, nous observerons 1’étude des fondations
dont nous exposerons la méthode de calcul des fondations.




Chapitre I Présentation et description de I’ouvrage

L.1. Introduction :

Le projet en question consiste a ¢tudier et a calculer les éléments résistants d’un
batiment a usage commercial et d’habitation (R+9) avec sous-sol. Ce dernier est
constitué¢ d’une structure mixte en béton armé (portiques et voiles).

Nos calculs seront conformes aux regles en vigueur, a savoir :

Les regles parasismiques Algériennes (RPA 99 modifi¢ 2003) et les regles de
conception et de calcul des ouvrages et constructions en béton armé suivant la
méthode des états limites (BAEL 91).

L.2 Situation du projet :
e Le batiment sera implant¢ & TAMDA qui est classée selon le RPA 99 version
2003, comme étant une zone de moyenne sismicité (Zone Ila)
e L’ouvrage appartient au groupe d’usage 2B (ouvrage courants ou d’importance
moyenne).

L.3. Caractéristiques géométriques de I’ouvrage :
La structure a pour dimensions : (voir les plans d’architecture)

Longueurtotal ... 32.20m
Largeurtotal :................o i 24.75m
Hauteur total :...................... 37.00m
Hauteur du RDC .. ... ..., 4.08m
Hauteur de I’étage de service @................ooiiiiiiiiininn.s, 3.06 m
Hauteur d’étage courant :.......................ocoiiiiiii, 3.06m
Hauteur du sous-sol.................oooii i 3.00m

I.4. Eléments de ’ouvrage :

I.4.1. Ossature :
Elle est composée de :
e Portiques transversaux et longitudinaux destinés essentiellement a reprendre les
charges et surcharges verticales.
e Voiles en béton armé disposés dans les deux sens (longitudinal et transversal)
constituant un systeme de contreventement rigide et assurant la stabilité de
I’ensemble de I’ouvrage vis-a-vis des charges horizontales.

1.4.2. Planchers :
Les planchers sont des aires planes limitant les étages et supportant les revétements et
les surcharges, principalement ils assurent deux fonctions :
e Fonction de la résistance mécanique : les planchers supposés infiniment rigides
dans le plan horizontal, supportent et transmettent aux éléments porteurs de la
structure les charges permanentes et les surcharges.
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e Fonction d’isolation: les planchers isolent thermiquement et acoustiquement les
différents étages.

Dans notre cas on distingue deux types de planchers :

a) Planchers en corps creux :
Ils sont réalisés en corps creux avec une dalle de compression, reposant sur des
poutrelles préfabriquées.
Le plancher terrasse est inaccessible (sauf pour entretiens). Il comportera un systéme
complexe d’étanchéité multicouche en forme de pente de 1.5% pour facilité
I’écoulement des eaux pluviales.

b) Planchers en béton armé :
Les dalles pleines en béton armé sont prévues pour le plancher porteur de 1’appareil
de levage (ascenseur).

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

1.4.4. Les escaliers :

Les escaliers sont des ouvrages permettant de monter ou de descendre d’un niveau a
un autre. Ils jouent un rdle tout particulier pour la sécurité des habitants dans les
immeubles de grande hauteur. Ils sont alors congus pour étre a 1’abri de la fumée.

Le batiment comporte trois cages d’escalier qui permettent [’accés aux différents
niveaux, Ils sont réalisés en béton armé coulées sur place.

I.4.5. La cage d’ascenseur :
Le batiment comporte une cage d’ascenseur réalisée avec des voiles en béton armé.

1.4.6. Le remplissage (magonnerie) :

Les fagades seront réalisées en double cloison de briques creuses de 15cm d’épaisseur
(partie extérieure) et 10cm d’épaisseur (partie intérieure) séparées d une lame d’air de
Scm d’épaisseur, les murs de séparation seront réalisés en simple cloison de briques
creuses de 10cm d’épaisseur.

1.4.7. L’acrotére :
Au niveau de la terrasse, le batiment est entouré d’un acrotere en béton armé de 60 cm
de hauteur.
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1.4.8. Les revétements :
e Carrelage (scell¢) pour les planchers et escaliers.
e (Céramique pour les salles d’eau et les cuisines.
e Mortier de ciment pour les murs de fagade et les cages d’escaliers.
e Platre pour les cloisons intérieurs et les plafonds.

1.4.9. Les fondations :

La fondation est 1’élément qui est situé a la base de la structure, elle assure la
transmission des charges et surcharges au sol. Le choix du type de fondation dépend
de la nature du sol d’implantation et de I’'importance de 1’ouvrage, elles seront définies
dans les chapitres qui suivent.

1.4.10. Etude du sol :
La reconnaissance géologique et géotechnique du terrain est indispensable pour 1’é¢tude
de I’infrastructure d’une construction, car I’étude des fondations et leurs dimensions
dépendent des caractéristiques physiques et mécaniques du sol.

e Etude géotechnique :
Quelle que soit I'importance d’une construction, on doit identifier le sol qui supportera
les fondations et pouvoir en estimer les capacités de résistance. Ainsi, tout projet quel
qu’il soit doit commencer par une reconnaissance approfondie du sol.

e Présentation du site :
- Le terrain qui fait I’objet de cette étude est situ¢ a : TAMDA.
- Le terrain réservé a la construction est composé d’une couche de terre végétale en
surface.

e Reconnaissance géotechnique du sol :
Pour mener a terme cette étude, on doit faire une compagne de reconnaissance.

¢ Essais in situ :
Les essais in situ sont des investigations exécutées en milieu naturel sur les
emplacements ou les travaux sont prévus.

a-) Sondages carottés :
Les sondages carottés sont des puits profonds qui permettent de :

- Connaitre les différentes couches qui constituent notre site.

- Prélever des échantillons, afin de les soumettre aux essais de laboratoire.
Quatre sondages carottés ont ét¢ exécutés dans le but de connaitre la nature des
formations géologiques du terrain et de prélever des échantillons pour des analyses au
laboratoire, Les sondages montrent que le sol est constitu¢ de :
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- Dépots de limon désignés sous le terme de terre végétale.

- Une couche argileuse de texture schisteuse présentant des tranches 1égerement
altérées.

- Une couche de marnes grises tres résistantes.

b)- Essai de pénétration dynamique :

L’essai de pénétration dynamique consiste a enfoncer dans le sol un train de tige muni
a son extrémité¢ d’une pointe, a 1’aide d’un montant tombant en chute libre d’une
hauteur donnée, il permet de mesurer la résistance a I’enfoncement en fonction de la
profondeur.

Cet essai fournit la résistance dynamique de pointe du sol (Ry) donné
conventionnellement par la formule :

e M : masse du mouton en kg.

e N : nombre de coups nécessaires pour un enfoncement.

e L : enfoncement de référence = 20cm.

e M : masse des tiges en kg.

e A : section droite de la pointe (m?).

e H : hauteur de chute (cm).
Les résultats sont présentés sous forme graphique. La profondeur est positionnée en
ordonnée et la résistance dynamique (Ry) de pointe en abscisses.
A partir des courbes obtenues, il est possible de déterminer la position de la couche
résistante, ainsi que la contrainte admissible du sol.
On déduit la contrainte admissible du sol a partir de la formule suivante :

Ry
X

e X:coefficient réducteur dépendant de la nature du sol et de 1’appareillage utilisé.
e Ry: résistance dynamique de pointe minimale Soit :

Gy = 2 bars

L.5. Caractéristiques mécaniques des matériaux :
Les granulats utilis€s dans les travaux de batiment et de génie civil doivent répondre a
des impératifs de qualité et a des caractéristiques propres a chaque usage. Les
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matériaux de structure jouent un réle important dans la résistance des constructions
aux séismes.

Leur choix est souvent le fruit d'un compromis entre divers criteres tels que; le coit, la
disponibilit¢ sur place et la facilit¢ de mise en ceuvre du matériau prévalent
généralement sur le critere de résistance mécanique. Ce dernier est en revanche décisif
pour les constructions de grandes dimensions.

Le béton et 1’acier sont les matériaux essentiels pour pouvoir réaliser cet ouvrage. Ils
sont caractérisés par la résistance a la compression pour le béton et la résistance a la
traction pour I’acier.

L.5.1. Le béton :

Le béton est un mélange d’agrégats (Sable, gravier), de liant (Ciment) et d’eau dans
des proportions bien définies et homogene pour avoir une résistance convenable et une
bonne qualité apres durcissement.

D’autre part, le dosage en ciment doit tenir compte du pourcentage en volume des
armatures ; pour assurer un bon enrobage et une bonne protection des armatures, le
béton doit étre d’autant plus dosé en ciment que les armatures sont plus nombreuses et
plus divisées. Dans le cas des pieces moyennement ou fortement armées, les dosages
usuels oscillent entre 350 et 400 kg de ciment par metre cube de béton.

Le béton sera fabriqué mécaniquement suivant I’étude établie au laboratoire en
fonction des matériaux utilisés :

e Ciment ; appel¢ aussi liant hydraulique. CPA 325 (ciment portland artificiel
325) avec un dosage de 350Kg/m?,
e Agrégats:

- Sable propre D <Smm.................ceoviieiiennnn, 366 [Kg/ m?]
- Qravier 08/15 concassé............c..ccoen.... 547 [Kg/ m?]
- Gravier 15/25 concassé..............cc......... 605 [Kg/ m?]

e FEau : les caractéristiques de I’eau de gachage pour la réalisation du béton sont
définies par les normes. L’eau doit étre propre, c’est-a-dire ne pas contenir de
maticres en suspension dans les proportions suivantes : 2 g/litre en ce qui
concerne les bétons de haute qualité, 5 g/litre en ce qui concerne les bétons
courants.

La réalité pratique conduit vers le rapport eau/ciment = 0.5, pour limiter le retrait du
béton.

 Si eau/ ciment > 0.5 : un dosage trop élevé en eau, ce qui conduit a un fort retrait.

* Si eau / ciment < 0.5 : il y a insuffisance d’eau, ce qui va conduit a un défaut de
maniabilit¢ qui entrainera un mauvais remplissage des moules et une mauvaise
¢tanchéité.

Remarque: Pour maintenir E/C = 0.5, il y a lieu d’ajouter des adjuvants.
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L.5.1.1 .Résistance caractéristique du béton a la compression :

Elle sera prise a 28 jours de temps de durcissement du béton, noté fcyg, dans notre
projet on prend fc3=25 MPa. La résistance caractéristique a la compression est
définie comme suit :

fo == jmi fuzs Pour f.; < 40MPa
} (BAEL 91, A.2.1,11)
fei = Tivons; fe2e Pour f.; > 40MPa.

I.5.1.2. La résistance caractéristique du béton a la traction :
La résistance du béton a la traction est faible, elle est de I’ordre de 10 % de la
résistance a la compression, elle est définie par la relation suivante :

fj= 0,6 + 0,06.fc] MPa
(BAEL 91,A.2.1,12)
fiog = 0.6+0.06x<25=2.1 MPa

1.5.1.3. Module de déformation longitudinale:
I1 existe deux modules de déformation longitudinale :

e Module de déformation instantanée :
La durée d’application de la contrainte normale est inférieure a 24 h, a 1’age de j jours.

E,=11000 3/f, MPa  (BAEL 91, art A.2.1, 21)
Pour f,3=25 MPa  onaE;=232164,195 MPa

e Module de déformation différée :
I permet de calculer la déformation finale du béton (déformation instantanée
augmentée du fluage et du retrait).

E,=3700 3/ T, (BAEL 91, art A.2.1, 22)

Pour fos =25 MPa on a E,;= 10819 MPa
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1.5.1.4. Module de déformation transversale :
Le module de déformation transversale noté «G» est donné par la formule suivante :

g

=
2(1+v)

G =

Avec :
E : module de YOUNG:
v : Coefficient de poisson.

L.5.1.5. Coefficients de poisson :
Le coefficient de poisson v: est le rapport entre la déformation relative transversale et

la déformation relative longitudinale, il est pris égal :
v=0 (a’ELU) pour le calcul des sollicitations.
v=20,2 (A1’ELS) pour le calcul des déformations.

I.5.1.6. Etat limite de contrainte du béton :
Le calcul de cet ouvrage est effectué conformément aux reglements BAEL 91
(Béton armé aux états limites) basés sur la théorie des états limites.

L.5.1.6.1. Définition:
Un ¢état limite est celui pour lequel une condition requise d’une construction ou d’un

de ses ¢léments (tel que la stabilité et la durabilité) est strictement satisfaite et cesserait
de I'étre en cas de modification défavorable d’une action (majoration ou minoration
selon le cas).
On distingue deux états limites:
a. Etats limites ultimes (ELU) :
Correspondent a la valeur maximale de la capacité portante de la construction soit :

e Equilibre statique.

e Résistance de I’un des matériaux de la structure.

e Stabilité de forme.
b. Etats limites de service (ELS) :
Constituent les frontieres au dela desquelles les conditions normales d’exploitation et
de durabilité de la construction ou de ses éléments ne sont plus satisfaites soient :

e Ouverture des fissures.

e Déformation des éléments porteurs.

e Compression dans le béton.

Pour les calculs a PELU, le diagramme réel de déformation est donné sur la figure I-
1, avec ;
0< 6 <2%o: ¢’est une section enticrement comprimée.
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2%0<& <3,5%o . compression avec flexion.
Avec 6 : raccourcissement du béton.
La contrainte limite ultime de résistance a la compression est donnée par :

fcb = %f;zg [MPa] ~ (BAEL 91, art A.4.3,41)

Coefficient de sécurité partiel :

v=1,15 situation accidentelle.

v=1,5 situation courante.

0,85 devient 0,80 quand les conditions de bétonnage deviennent séveres.
0 : Coefficient d’application des actions considérées :

0=1 : si la durée d’application des actions est supérieure a 24h.

0=0,9 : si la durée d’application des actions est entre 1h et 24h.

0=0,85 : si la durée d’application des actions est inférieure a 1h.

a28 jourson a fyg=14,2MPa.

0,85,
fbc — - c2f

2%o0 3,5%0 £

Figure I-1 : Diagramme de calcul contrainte - déformation du béton a 'ELU.
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Pour les calculs a PELS : la valeur de la contrainte admissible de compression du
béton est :

Ope = 0,6 fo;. (BAEL 91, art A.4.5,2)
Ope = 0,6 X 25 = 15 MPa.

Oy

4

0,6Fc2g [~coooooann

\a
0 : >

-

2%o0 Epe

Figure I-2 : Diagramme de calcul contrainte - déformation du béton a ’ELS.

e Contrainte limite de cisaillement a ’ELS :
La contrainte de cisaillement est donnée par I’expression suivante :

Ty = (Art. A.5.1, BAEL.91)

I, : Effort tranchant dans la section étudi¢e (ELU).
b : largeur de la section cisaillée.
d : hauteur utile.
Cette contrainte ne doit pas dépasser les valeurs suivantes :

- Cas de fissuration peu nuisibles :
T. = min {0,13 f., ; 5MPa },

- Cas de fissuration préjudiciable ou trés préjudiciable :

T, = min{O,lOf028 ; 4MPa}.
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L.5.2. Acier :

Les armatures d’un béton armé sont des aciers qui se distinguent par leur nuance et
leurs états de surfaces (RL, HA).

Leur role est de reprendre les efforts de tractions qui ne peuvent pas étre repris par le
béton. Ils sont caractérisés par leur limite élastique et leur module d’élasticité.

En général les aciers utilisés sont de deux types :

- acier a haute adhérence : FeE400

-treillis soudés formés par I’assemblage des barres tréfilées soudées(FeES520)

Fe : limite ¢lastique dans les armatures.

Tableau L.1.Caractéristiques des aciers :

Limite Résistance | Allongement | Coefficient
Type Nomination | Symbole | d’élasticité | A la | relatif a la de
D’acier Fe en MPa | Rupture Rupture scellement

[%o] b 4
Aciers | adhérence
en FeE400 HA 400 480 14%o 1,5
Barre | E235
Treillis TS 520 550 8%o 1

Aciers | soudé (T S)
en TL520($<6)
treillis

L.5.2.1. Module d’élasticité longitudinale de ’acier :

Le module d’¢élasticité longitudinale de I’acier est pris égal a :
E=200000 MPa. (BAEL 91, art A.2.2, 1)

L.5.2.Coefficient de poisson des aciers :
I1 est pris égal a 0,3.

10
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L1.5.2.3. Contrainte limite de ’acier :
a. Contrainte limite ultime :

f )

G, = —< s Eps <&, <10%0
¥s

os=FEg x¢&, s £g < &g

o, . Contrainte admissible d’élasticité de I’acier.
Ys Coefficient de sécurité
vs =1,15 En situation durable
vs =1,00 En situation accidentelle

b. Contrainte limite de service :
A D’état limite de service, il est nécessaire de limiter 1’ouverture des fissures du béton
(risque de corrosion des armatures). Pour cela, on doit limiter les contraintes dans les
aciers.
On distingue 3 cas de fissurations :
a) Fissuration peu nuisible : (BAEL91 /Art 4-5-32)
Cas des éléments situés dans les locaux couverts, dans ce cas, il n’y a pas de
vérifications a effectuer.

o; = fe (BAEL 91 modifiés 99, art A.4.5,32)

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

Cas des ¢éléments importants ; exposes aux agressions plus séveres que dans les
fissurations peu nuisible

Oo— min{g fe|max (0,5fe, 110,/nfy; )}.

¢) Fissuration trés préjudiciable : (BAEL91 / Art 4-5.34)

0,=0,8 min{g fe|max (0,5fe, 110,/nf; )}

n=coefficient de fissuration.
n=1,6 : pour les aciers HA de diametre >6 mm.
n=1,3 : pour les aciers HA de diametre <6 mm.
N=1,0 : pour les ronds lisses.

11
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1.5.2.4. Diagramme contraintes déformations de I’acier :
Dans le calcul relatif aux états limites, nous utiliserons le diagramme simplifié
suivant : (BAEL 91, art A.2.2,2)

Os
Raccourcissement 4 Allongement
Je
Vs I :
Ees E E
E ges 1 O %0 85
: _fe
Vs

Fig 1.3 : Diagramme contrainte déformation des aciers

I.5.2.5. Protection des armatures : (Art A.7-2 4 BAEL91)

Dans le but d’avoir un bétonnage correct et prémunir les armatures des effets
intempéries et des agents agressifs, on doit veiller a ce que 1’enrobage (C) des
armatures soit conforme aux prescriptions suivantes :

e C >5 cm: Pour les éléments exposés a la mer, aux embruns ou aux
brouillards salins ainsi que pour les éléments exposés aux atmospheres
trés agressives.

e C >3 cm: Pour les éléments situ€s au contact d’un liquide (réservoir,
tuyaux, canalisations)

e C =1 cm: Pour les parois situées dans des locaux non exposés aux
condensations

En outre ’enrobage de chaque armature est au moins égal a son diametre si elle est
1solée, ou a la largeur de paquet dont elle fait partie (A-7.2, 4) afin de permettre le
passage de 1’aiguille vibrante, il convient de laisser des espacements d’au moins Scm
(A-7.2,8).
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1.5.2.6. Diamétre maximal des aciers :
Pour les dalles et les voiles d’épaisseur h, afin d’améliorer 1’adhérence acier-béton, on
limite le diamétre des aciers longitudinaux a :
@, <h /10.
Pour les poutres de hauteur h on limite le diametre des aciers transversaux a :
@®;<min (h /35 ; @ ; by/ 10).
bo: Largeur de 1’ame.

I.5.2.7. Analyse spectrale :

Dans 1’analyse dynamique d’une structure, on peut utiliser la méthode spectrale, qui
est une méthode approximative. Cette méthode est beaucoup plus rapide que 1’analyse
modale, elle utilise le concept de spectre de réponse pour déterminer les réponses
maximales de la structure

-Le spectre de réponse :

La réponse d’une structure a une accélération dynamique est en fonction de
I’amortissement () et de la pulsation propre ®. Donc pour des accélérographes
donnés, si on évalue les réponses maximales en fonction de la période (T), on
obtiendra plusieurs points sur le graphe qui est nommé spectre de réponse qui aide a
faire une lecture directe des déplacements maximaux d’une structure.

1.5.2.8. Analyse non linéaire :

Dans plusieurs cas pratiques de calcul dynamique d une structure, les propriétés
physique de cette dernicre changent pondant la vibration par conséquent 1’analyse
linéaire devient douteuse d’ou on doit recourir a 1’analyse non linéaire qui se base sur
la technique d’intégration numérique, ou la réponse totale de la structure s obtient par
I’intégration des réponses dans chaque intervalle de temps en supposant un
comportement linéaire dans ces intervalles.

L.5.2.9. Actions et combinaisons d’actions :

a. Les actions :

L’étude des charges, est une €tape cruciale dans tous projets et elle doit étre faite avec
un grand soin, on distingue :

- Les actions permanentes G :

* Le poids propre des ¢léments.

* Le poids propre des équipements permanents.

» Le poids des poussées de terres

13



Chapitre I Présentation et description de I’ouvrage

-Les actions variables Q :
» Charges d’exploitations appliquées au cours de I’exécution.
 Charges climatiques.
-Les actions accidentelles :
e Séisme.
» Explosions.
* Chocs.
b. Combinaison d’actions :
Pour la détermination des sollicitations de calcul dans les éléments on utilise les
combinaisons suivantes :

-Situations durable:
ELU :1.35G+1.5Q
ELS: G+ Q

-Situation accidentelle :
G+Q=x=E

0.8G+E

G+Q=+12E

14



Chapitre I1 Pré-dimensionnement des éléments

I1.1. Introduction :

Le pré dimensionnement a pour but le pré-calcul des différents éléments
résistants de 1’ouvrage en utilisant les reglements RPA99 (version 2003) et
BAEL91 (modifié 99).

Ce calcul préliminaire concerne les planchers, les poutres, les poteaux et les
voiles.

IL.2. Les planchers :
Les fonctions essentielles des planchers sont :
- La transmission des charges verticales aux ¢léments porteurs.
- La transmission des efforts horizontaux aux différents éléments de
contrevente
- L’isolation thermique et phonique d’ou 1’assurance du confort et de la
Protection des occupants.
Dans notre projet les plancher sont constitués d’un corps creux et d’une dalle
de compression reposant sur des poutrelles préfabriquées disposées suivant les
sens parallele a la plus petite portée.
La hauteur du plancher est obtenue par la formule suivante :

L
hy >—
225

Avec :
h¢ : hauteur du plancher. (BAEL 91 modifiée 99/Art B, 6,8.424)
L : portée libre max de la plus grande travée dans le sens des poutrelles.
L=420-25=395cm
h=(395/22.5)=17, 55 cm.
On prend ht =20 cm .Un plancher de 20 cm d’épaisseur (16+4) compose de:
corps creux de 16cm et de la dalle de compression de 4 cm.

\,\ dalle de compression
1";;\ en béton armé coulée en place,
\

\
Treillis soude Hordisenbéton Foutrelle p"éful::r'qué:e;;
|\ (250 rrm x 150 mum).\ roulé (h=16 cm) \ enbétonarmé, |
A [ |
S
% o N\
,,/rf 4
- ﬁr =
[ {

Figure I1.1 : Schéma descriptif d’un plancher en corps creux.
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IL1.3. Les poutres :
D’apreés les prescriptions préconisées par le RPA 99, les dimensions
poutres doivent satisfaire les conditions suivantes :

1. Largeur: b >20cm.
2. Hauteur: h >30cm. (RPA99. Art 7.5.1)

h
3. Le rapport : o <4
4. bpax <1.5+Dbl.

a).Poutres principales :

- La hauteur des poutres principales est donnée par :

— < h.. < —
15~ PP 710

Avec : L : portée entre nus d’appuis L= 430 —25 =405 cm

Done: == < hy, <=
15 10
27 < h,, < 40.5

pp =
On adopte : hpp =40 cm.

- Lalargeur des poutres est déterminée par :
0.4h <b <0.7h
10.8 < by, <28.35

On adopte bp,= 30
La section des poutres principales est: (40x30) cm?.

o Vérification des conditions du RPA

b=30ecm=>20cm ................... Condition vérifiée.
ht=40cm=>30cm................... Condition vérifiée.
133 <4, o Condition vérifiée.
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b). Poutres secondaires :
Ce sont des poutres paralleles aux poutrelles, leurs hauteurs sont

données par :
L “h < L
15~ P* 710
Avec : L =420-25=39.5 cm.
Donc 2 < hps < Sk
15 10

26.33 < hpg <395
On adopte pour h =35 cm.

- Lalargeur de la poutre est déterminée par :
0.4h<b <0.7h
10 cm <b,s <28 cm on prend :
b =30 cm.

o Vérification des conditions du RPA

bps =30cm>20cm ..., Condition vérifiée.
hps=35ecm>30cm..................... Condition vérifiée.
1.16<4 . Condition vérifiée.

s Conclusion :
e Poutres principales : (30x40) cm’.
e Poutres secondaires :(30x35) cm’.

I1.4. Les voiles :

Les voiles sont des ¢léments rigides en béton armé coulés sur place. Ils sont
destinés a assurer la stabilit¢ de 1’ouvrage sous l’effet d’un chargement
horizontal (sé€isme...) d’une part, et a reprendre une partie des charges
verticales d’autre part.

D’apres le RPA99, L épaisseur minimale d’un voile est de 15 cm, de plus elle
est en fonction de la hauteur libre d’étage (h.) et des conditions de rigidité aux
extrémites.
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Chapitre I1
......... @
¥
e>—= T >3e
25 T
€ e >
= 2e

> —
e > =
22

¢e

!
f

Figure. I1.2 : Coupes de voile en plan

Figure. I1.3 : Coupe de voile en élévation.
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Dans notre cas :
he =h —hp
he
>
® =30
h =408cm
h, =408 — 40 = 368cm

368
ep = —— =184
20

On prend une épaisseur : e =20 cm.

e Vérification des exigences du RPA :
1- Sont considérés comme voiles de contreventement, en satisfaisant la
condition suivante:
L min >4 a ou L min : portée minimale des voiles.
L min=1,85 m>4x0,2=0,8 m vérifiée
2- L’épaisseur minimale exigée est de 15 cm.
e=20cm>e = 15cm —— 3 condition vérifiée.

ILS. Les poteaux :

Le pré dimensionnement des poteaux se fait par la descente de charge pour le
poteau le plus sollicité.

Les poteaux sont pré dimensionnés & I’ELS en compression simple en
supposant que seul le béton reprend 1’effort normal Ns = G + Q.

La section du poteau est donnée par la formule suivante :

Avec : £ =0 ,6 f c;5=15MPa

Opc . Contrainte admissible du béton a ’ELS.

N ax : Effort normal maximal a la base du poteau.

Selon le (RPA 99, A 7.4.1), les dimensions de la section transversale des
poteaux doivent satisfaire les conditions suivantes :

v" Min (b;, h))>25cm ——» Enzone I et II,.
v' Min (b}, h))>30cm.——, En zone III et Iy,

v Min (by,hy) > 22

v 1Py
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I1.5.1. Détermination des charges et surcharges :
I1.5.1.1. Charges permanentes :
I1.5.1.1.1. Les planchers :

> Plancher terrasse:

T T T T 1
2—»
e 3
4 4 5
s L[ Yo/
+——7

Figure. 11.4 : plancher terrasse

¢ Tableau II.1 : Charges revenants au plancher terrasse.

N° Désignation Epaisseur (cm) | p (KN/m%/cm) | G (KN/m®)
1 Couche de gravillon 5 0.18 0.90

2 Etanchéité multicouche 2 0.06 0.12

3 Forme de pente en béton 10 0.22 2.20

4 Isolation thermique (liege) | 4 0.04 0.16

5 Feuille de poly ane / / 0.01

6 Plancher en Corps Creux |20 0.14 2.80

16+4)
7 Enduit platre 2 0.1 0.2
G Total 6.39
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» Plancher d’étage courant :

Figure. I1.5: Plancher d’étages courants .

s Tableau IL.2 : charges revenants au plancher courant :

N° Désignation Epaisseur | p (KN/m*/cm) | G (KN/m®)
(cm)

1 Revétement carrelage 2 0.22 0.44

2 Mortier de pose 2 0.22 0.40

3 Couche de sable 2 0.18 0.36

4 Plancher en dalle en corps creux | 20 0.14 2.80

(16+4)

5 Enduit platre 2 0.1 0.20

6 Cloison en brique creuse 8trous 10 0.09 0.90
G Total 5.10

11.5.1.1.2. Les Murs :

e Murs extérieurs : Les murs extérieurs sont réalisés en briques creuses de
double cloison avec une lame d’air de Scm.

=

vk W N

Figure. I1.6 : coupe verticale d’un mur extérieur
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Pré-dimensionnement des éléments

s Tableau II-3 : charges revenants aux murs extérieurs :

N° Désignation Epaisseur | p(KN/m*/cm) | G
(cm) (KN/m?)
1 Enduit ciment 2 0.20 0.40
2 Briques creuses extérieure 15 0.09 1.35
3 Briques creuses intérieur 10 0.09 0.90
4 Enduit platre 2 0.1 0.20
G Total 2.85

e Murs intérieurs : Les murs intérieurs sont réalisés en briques creuses de
10cm d’épaisseur.

Figure IL.7 : coupe verticale d’un mur intérieur.

¢ Tableau ILS : Charges revenants aux murs intérieurs :

N° Désignation Epaisseur | p (KN/m*/cm) | G (KN/m®)
(cm)

1 Enduit platre 4 0.1 0.40

2 Briques creuses 10 0.09 0.90
G Total 1.3
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Pré-dimensionnement des éléments

I11.5.1.1.3. Les voiles :

¢ Tableau I1.6: charges revenants aux voiles:

N° Désignation Epaisseur | p (KN/m*/cm) | G (KN/m®)
(cm)
1 Béton armé 20 0.25 5
2 Enduit de platre 2 0.10 0.20
3 Enduit de ciment 2 0.22 0.44
G Total 5.64
I1.5.1.1.4 .Les balcons :
¢ Tableau IL.7 : charges revenants au balcon :
N° Désignation Epaisseur | p(KN/m*/cm) | G (KN/m°)
(cm)
1 Revétement carrelage 2 22 0.44
2 Mortier de pose 2 22 0.40
3 Couche de sable 2 18 0.36
4 Dalle en corps creux 20 14 2.80
5 Enduit platre 2 10 0.20
6 Cloison en brique creuse | 10 9 0.9
G Total 5.1
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11.5.1.1.5 .Escaliers :

¢ Tableau IL.8 : Charges agissantes sur le palier :

N° Désignation Epaisseur | p(KN/m*/cm) | G
(cm) (KN/m?)
1 Poids propre 25 0.20 5
2 Poids des revétements 2 0.22 0.84
3 Poids du lit de sable 2 0.18 0.36
4 Poids de I’enduit en platre 2 0.20 0.20
G Total 6.40
¢ Tableau IL1.9 : Charges agissantes sur la paillasse :
N° Désignation Epaisseur | p(KN/m*/cm) | G (KN/m")
(cm)
1 Poids des marches 0.085 0.25 2.13
2 Poids de la volée 0.23 0.25 5.75
3 Poids des revétements 2 0.22 0.84
4 Poids du lit de sable 2 0.18 0.36
5 Enduit platre 2 10 0.20
6 Poids du garde corps / / 0.20
G Total 9.84
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I1.5.1.1.6 .Acrotere :
Le poids propre de I’acrotére pour 1 ml égal a :
Ga=pb S
Avec :
pb : masse volumique du béton tel que pb =25 KN/m °*

S : surface de la section de ’acrotére

S= (0,60 x 0,10)+(0,08 x 0,1)+(0,02 x 0,1) /( 2)
S =0,069 m? Figure. IL.7 :

D’ou le poids propre de I’acrotére :

Ga = 0,069 x 25 = 1,725 KN / ml

I1.5.1.2. Les surcharges d’exploitations (DTR2.2) :

60

v

Dimension de I’acrotére

- Plancherterrasse.........................coiii .l Q=1.00 KN/m2.
- Plancher étage courant............................ Q=1.50 KN/m2.
- Balcon.................. Q =3.50 KN/m2.
- Plancher étage service ......................oinin Q=2.5KN /m2

- Plancher rez-de-chaussée.......................... Q=5 KN/m2

- Escaliers desservants les différents étages...... Q =2.50 KN/m2,
- ACTOtRTC. ... Q=1KN/ml.

- Soussole ... Q=2.50KN/m2

I1.5.2.Loi de dégression des charges d’exploitation en fonction du nombre

d’étage:

Les regles de BAEL 91 nous recommandent une dégression de charge

d’exploitation et ceci pour tenir compte de non simultanéité¢ du chargement sur

tous les planchers (surcharges différentes).

La loi de dégression des charges s’applique aux batiments a grand nombre de
niveaux ou les occupations des divers niveaux peuvent €tre considérées

25
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Chapitre I1 Pré-dimensionnement des éléments

indépendantes. Le nombre minimum de niveaux pour tenir compte de la loi de

dégression est de 5, ce qui est le cas de notre batiment.
3+n

Q=Q+E) 2ic1 Qi Pour n>5

Qy : charge d’exploitation sur la terrasse.
Q; : =1 an) charge d’exploitation respectives des planchers des étages 1 jusqu’an.

Qo

ZO:QO
Q ¥ 1=Qu+Q
Q ¥2=Q0+0.95 (Q1+Qy)
Q; >.3=Q0+0.9 (Q1+Q21Q3)
o, Qo +(52) (Qr Qi Qa+...Qu)

- e

Figure. I1.8 : Loi de dégression des surcharges

I1.5.3.Descente de charge :

La descente de charges est obtenue en déterminant le cheminement des efforts
dans la structure depuis leurs points d’application jusqu'aux fondations.

D’une fagon générale, les charges se distribuent en fonction des surfaces
attribuées a chaque ¢lément porteur (poutre, poteau ou voile) appelées surfaces
d’influence.
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I1.5.3.1.Surface d’influence du plancher revenant au poteau B,:

,_% S1 Sz

™~

0

—

0 |

E b

1S

N

)

— S3 S4

VA

| 1.575m 0,25 1.725m

A

Figure .I1..9 : Représentation de la surface revenante au poteau B,.

stl+SQ+S3+S4.
S=(1.875x1.575) + (1.875x1.725) + (1.825x1.575 + (1.825x1.72)
=12.20 m*

$°=0.25 x (3.55) + 0.25 x (3.95).
S’=1.875m°.

S totale — S’+S

S (otale =14.02m>.

I1.5.3.2.Calcul des poids propres :
» Poids propre du plancher terrasse :

Gp= Gy xS = 6.39 x14.655 = 93.645 KN.

» Poids propre du plancher étage courant :

Gp. =G x S =5.1x 14.655 = 74.74KN.
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» Poids propre des poutres :
e Poutres principales :
Gpp = (0.30 x 0.40%4.05) x 25 =12.15 KN.
e Poutres secondaires :

Gps = (0.30 x 0.35 x 3.95) x 25 = 10.36 KN.

Donc le poids propre total des poutres est :

P =G, i+ Gy 5= 22.51 KN.

I1.5.3.3.Calcul des surcharges d’exploitations selon la loi de dégression :

s Tableau IL.7 : Coéfficients de degression des surcharges :

Niveau Te | 9 8 7 6 5 4 3 2 1 RDC S-S

Coefficient 1 I | 095 | 090 | 085 | 0.80 | 075 | 071 | 0.69 | 0.68 0.66 0.65

e Surcharges Cumulées :
St= Qo= 14.02 KN.

S1=Qo+Q;=14.02+(1.5x 14.02)=35.05 KN

S2=Qo+0,95 x (Q;+Q,)=14.02+0.95(21.03 x 2 )= 53.97 KN

S3=Q + 0,90 x (Q;+Q,+Q3)=14.02+ 0.9 (21.03 x 3 ) = 70.80 KN

S4=Qo+ 0,85 x (Q;+Q+Q3+Q4)=14.02 + 0.85 (21.03 x 4 ) = 85.52 KN
Ss=Qo + 0,80 x (Q1+Q2+Q3+Q4+Qs)=14.02 + 0.8 (21.03 x 5)=98.14 KN
S6e=Qo + 0,75 x (Q1+Q2+Q3+Q4+Qs5+Qs) = 14.02 +0.75 ( 21.03 x6)= 108.65 KN

S7: Q() + 0,71 X (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7): 14.02 + 071( 21.03x7 ) =
118.53 KN

Ss=Qo + 0,69 x (Q1+Q2+Q3+Q4+Qs+Q+Q7 +Qg)= 14.02 + 0.69( 21.03 x 8 ) =
130.1KN

ng Q() + O,68>< (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+ Qg) =14.02 + 068( 21.08 x 8)
+0.68(14.02 x 2.5)=152.53 KN
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RDC =

14.02+0.66 (21.03 x 8 ) + 23.13+46.27 =251.66 KN

S-S = Qo+ 0,65 (QitQr+Q3+Qs+Qs5+Qs+Q7 + Qs+ QotQrpc )+0.65% Qgs =
14.02 + 0.65 ( 21.03 X8 )+(22.78)+(45.56)+31.9 =223.62 KN

Qo 1+ 0,66 (Q1+Qx+Q31+Q4+Qs+Qs+Q7 + Qg+ QotQrpe )=

¢ Tableau IL.8: descente de charges sur le poteau B,:

Charges Efforts
Charges Permanentes [KN] d’exploitation | normaux | Sections [cm?]
[KN] [KN]
=
[:P)
=
Z G Q Secti
— ection
lanch P =GAQ: |S> @ .
plancher | poutres | Poteau G Cumul Q Cumul N=GAQ. |[S=N/ o, adoptée
9 |13 21.02 937 101.89] 212.49 | 21.03 | 35.05 | 24754 165.02 | 35x35
g |'15 21.02 937 101.89 1 374 47 2103 | 5608 | 37055 247.03 | 35x35
7 |15 21.02 937 101891 41636 2103 | 77.11 | 493.47 32898 | 35x35
6 |13 21.02 937 101891 5185 [21.03 | 9814 | 616.39 41092 | 40x40
5 [715 21.02  9.37 101.89 | 620.14 |21.03 |119.17| 739.31 49287 | 40x40
4 |71.5 21.02 12,24 104.76| 724.90 |21.03 | 14020 865.10 576.73 40x40
3 |715 21.02 12,24 104.76 | 829,66 [21.03 | 16123 | 990.89 660.59 | 40x40
2 715 21.02  |12,24 104.76 | 934,42 |21.03 118226 1116.68 74445 | 45x45
1 [715 21.02 13.6 [106.12 | 1040.54(35.05 |217.31| 1257.85 838.56 45x45
RDC|[715 21.02 20,65 |113.17 | 1153.71] 70.10 | 287.41| 1441.12 960.74 | 45x45
S S |7L5 21.02 15.19 [107.71 | 1261.42| 49.07 | 336.48 | 1597.90 | 106526 | 45x45
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a) Vérification des sections selon RPA 99 version 2003 (Art 7.4.1) :

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

- Min (b, h)>25cm........... en zone I et 11,

- Min (b, h)>30cm.......... en zone II, et I1I
- Min (b, h) > h,/20

- 1/4 <bj/h; <4

e Les sections choisis sont :

v 45x45cm? ............ toute les conditions sont vérifiées.
v 40x40cm? ............. toute les conditions sont vérifiées.
v’ 35x35cm? ............. toute les conditions sont vérifiées.

a) Vérification au flambement :

Le flambement est un phénomene d’instabilité de la forme qui peut survenir
dans les éléments comprimés des structures, lorsque ces derniers sont élancés.
Pour éviter le flambement des poteaux, il faut que leurs ¢lancements vérifiés la
condition suivante :

A=1/i<50
Avec :

A : Elancement du poteau.

L¢: Longueur de flambement (Iy = 0,7 1p).

1 : Rayon de giration (i = \/% ).

I : Moment d’inertie du poteau : 1 =54’ /12 .
B : Section transversale du poteau (B =h x b).
lo: Longueur d’un poteau entre faces supérieures de deux planchers

consécutifs.

071, 07, 1207,

_\F_ bWz h
B bh

p) - z:om@%
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e SOUS- SOL, R.D.C, 1%, 2™ et le 3™ étage (poteaud5x45) cm’ :

0=2,71m; 4=16,39 <50 _____ | condition vérifiée

o 4 5 et le 7™, étage (poteaud0x40) cm’:

10=2.71 m; 2 = 18.73 <50 —» ¢ondition vérifiée

o 8™ 9™ ot le 10™™ étage (poteau35x35) cm’ :

1=2.71m; 21 =2186<50 __, condition vérifide

Conclusion :

Tous les poteaux vérifient la condition de non flambement.

I1.6.Conclusion :

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

» Les Planchers en corps creux :(16+4) cm

» Les Poutres principales: b=30cm.

h;=40 cm.
» Les Poutres secondaires : b=30 cm.
h;=35 cm.
» Les Poteaux :
Sous-sol, RDC, 1',2°™ e t 3°™ étages : 45%45 cm®.
4me 5MC ot 7T Stages 40x40 cm®.
M 9'Me ot 10™ étage 35x35 cm’.

» Les Voiles : épaisseur e =20 cm

Ces résultats nous servirons de base dans la suite de nos calculs au prochain
chapitre.
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Chapitre I11 Calcul des éléments

III.1. Introduction:
L'ensemble des éléments secondaires est constitué par des €léments qui n'ont pas une
fonction porteuse ou de contreventement qu'on peut énumérer comme suit :

e Acrotere

e Escaliers

e Planchers

e Balcons

e Ascenseur

e Poutre noyée

I11.2. Etude de ’acrotére :

L’acrotere est un élément de sécurité au niveau de la terrasse, il forme une paroi contre
toute chute. Il est considéré comme une console encastrée a sa base, soumise a son
poids propre et a une surcharge horizontale due a une main courante.

Le calcul se fera en flexion composée au niveau de la section d’encastrement pour une
bande de 1m linéaire. L’acrotere est exposé aux intempéries, donc la fissuration est
préjudiciable. Dans ce cas, le calcul se fera a I’ELU et a I’ELS.

10 10
cm 10 cm Q
|
7 cm
N
60 cm
i
G
|
e !
: dcm
—
—i .
———— l6em Figure IIL2 : Schéma statique.

Figure III.1 : Coupe transversale de 1’acrotere
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II1.2.1. Les sollicitations :
-Poids propre G :

0,2
2

G= PxS= 25{0,03 x —=+(0,07 % 0,2)+(0,50 x 0,10)}

G =1,675KN /ml
Avec :
p . Masse volumique du béton

S : section longitudinale de I’acrotére

e [Effort horizontal di a la main courante (surcharge d’exploitation) :
Q = 1KN /ml
e Moment de renversement M dii a la surcharge Q :
Mo = Q x H = 1x0, 6x1ml = 0,6KNm
o Effort tranchant T :
T=0Q x Iml=1x1ml=1KN.
e Effort normal di au poids propre G :
Ng =G x Iml = 1,675 x Iml=1.675KN

0.6KN.m IKN 1.675KN
Diagramme des moments Diagramme des efforts Digramme des efforts
M=Q.H tranchants : T=Q normaux : N=G

Figure II1.3 : Diagrammes des sollicitations.
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I1.2.2. Combinaison des charges:
v AL’ELU:
La combinaison de charges est : 1,35G + 1,5Q
e Effort normal de compression di a G :
N, =1,35G =1,35 x 1,675=2.26KN/ml
e Moment de renversement di a Q :
M, =15My=1,5x0,6=0.9 KN.m
v AL’ELS:

La combinaison de charges est : G+Q

e Effort normal de compression :
Ng=G=1,675 KN/ml
e Moment de renversement :
Mg = Mg = 0,60 KN.ml

II1.2.3. Ferraillage de I’acrotére :

Le ferraillage de I’acrotére est déterminé en flexion composée, en considérant une
section rectangulaire de hauteur «h = 10cm» et de largeur «b = 100cm», soumise a un
effort normal «N» et un moment de renversement «M».

Figure I11.4 : Schéma de calcul de I’acrotere

h: Epaisseur de la section

c et ¢ : Enrobage

d =h - ¢ : Hauteur utile

M¢: Moment fictif calculé par rapport au C.D.G des armatures tendues
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I11.2.4. Calcul des armatures a L’ELU :
a) armatures principales :
» Calcule de ’excentricité :

Position du centre de pression a L’ELU :

., My = 0,90 =0,398m =398cm ;e = M, = 06 =0,358m =35,8cm
N, 2,26 N_ 1675

h——c:£—3:2cm :>eU:39,8cm>h——c:20m
2 2 2

Le centre de pression se trouve a ’extérieur de la section limitée par les armatures. N
est un effort de compression neutre a I'intérieur. Donc la section est partiellement

comprimée. Elle sera calculée en flexion simple sous I’effet d’un moment fictif puis se
ramene a la flexion composé.

» Calcul de la section d’armatures en flexion simple :
e Moment fictif :

M, =M, + NU[ﬁ—cj =0,9+ 2,26(0’1 —0,03]
2 2

M= 0,9452KN.m

¢ Moment réduit :

M 0,9452 x10°
fy =t = R ~0,01538 (0,392 = §.5 4
bd = x f,, 100 x(7)" x14,2
—> £=0993
e Armatures fictives:
M 3
4, - s _ 0,952 10 _ 0391 om
B.dxo 400

st 0,993 .7 x
1.15

» Calcul en flexion composée :
La section réelle des armatures :
N 2,26.10

A=A, -"L =039~
GS

=0,325cm’
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e Vérification a L’ELU :
» condition de non fragilité (Art. A.4.2.1 / BAEL 91) :

fl &, =(0455xd) _ (o 1007w 2L, 3580455
fe e —(0.185xd) 400" 35.8—(0.185%7)

A, =079 cm?® > A =0,325cm’> = La section n’est pas vérifiée

A =023bd

79%nt

Conclusion :

Les armatures calculées a la condition de non fragilité sont supérieures a celles
Calculés a L’ELU :

Donc on adoptera : Ag = Ay = 0,799cm?.
Soit : Ag=4HA8 = Ag=2,01 cm*/ml

b) Armatures de répartition :
4y 201

A =5 =0,5025 cm*
4 4

Soit : 4HA8 = A,=2.01 cm?/ml.

» Vérification au cisaillement :(A.5.3,21/BAEL91)
Nous avons une fissuration préjudiciable, d’ou :

_ . [O,ISX Forg

7, = min
Vb

; 4MPa}

— . (0,15%x25 .
Tu :mln[ i 1: ;4MPaj: min (2,5 MPa ; 4MPa) = 2,5 MPa

2

V, =1,5xQ =1,5x1=1,5 KN
Avec V, . L’effort tranchant a L’ELU.
v 1510 °
Tu = =
bxd 100 x70

= 0,0214MPa

1, < T« = Pas de risque de cisaillement et les armatures transversales ne sont pas
nécessaires.

» Vérification de I’adhérence des barres : (BAEL91/ Art 6.1. 3).
T, <Tee =Y [ 5 =1.5x2.1 = 3.15MPa.
Ws : Coefficient de cisellement Ws=1(RL) ; ¥Ys=1.5(H.A)

Jros =2.1IMPA
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S
®09xdx YU,
Avec :
ZUi : Somme des périmetres utiles des barres.
DU, = nxnx¢ = 3,14x4x08 = 10,048 cm

n: Nombre de barres
D’ou:

;- 1,5x10’
¥ 0,9%x70x1005

=0,23MPa,
T, < T« = La section est vérifiée.

v' Espacement des barres :

Armatures principales : S; < min(34,33¢cm) = 30cm

S, =25em <30em ..o vérifiée.
Armatures de répartitions : S, (min@#h,45cm)=40cm

S, =18em SA0CM oo vérifiée.

v Ancrage des barres : [Art A.6.1.1. 23.BAEL 91]

La langueur de scellement «Ly» est donnée par :

Ls=40 ® =40x0,8=32cm

Les barres étant comprimées, un scellement d’une langueur de 0,6 Ly =20 cm
et un crochet normal suffiraient largement pour garantir son ancrage.

IIL.2.5. Vérification des contraintes a L’ELS :
IIL.2.5.1.Vérification a L’ELS :

1. Vérification des contraintes d’ouverture des fissures dans ’acier : [Art.
A.4.5.23]

La fissuration est considérée comme préjudiciable, donc :
— .12
Os =min {Efe , 110 \n.f 5 }

Avec : = 1,6 : coefficient de fissuration

37



Chapitre I11 Calcul des éléments

ox =min {%400, 110 J1,6x 2,1 }:min{ 266,6MPa , 201.63MPa }

6« =20163 MPa

MS
Gst P
B, xdxA,
Ona: p = 1004, 100201 07 2 _ (o155
bxd 100x7

0,6x10°

Dou: o, =
0,9155x70x201

= 46,58 MPa

o, < 6« = La condition est vérifiée

2. Vérification de la contrainte de compression dans le béton :

o, < O =0,6x f,, =0,6x25=15MPa
1
:_Xast
1

Oy

C

_100x 4, 100x2,01
P T d 100x7

= 0287 = B =09155 et K;=44.17.

M 0,6 x10°

S

(e2 = =
T BdA,  0,9155x70x 201

= 46,58MPa

_ 4658 055 MPa
44.17

1
Gbc =X ast
Kl
6, < Ov. = La condition est vérifiée alors, il n y’a pas de fissuration dans le

béton comprimé.

Conclusion :
Les conditions étant vérifiées; donc notre ferraillage calculé a L’ELU est vérifié€ a
L’ELS.

> Le ferraillage adopté :
- Armatures principales.................. 4HAS /ml = 2,01cm*/ml avec S, = 25 cm.
- Armatures de répartitions............... 4HAS8/ml =2,01cm*/ml avec S; =18 cm.
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IIL.2.6. Vérification de ’acrotére au séisme :(RPA99.Art 6.2.3)
Le RPA préconise de calculer I’acrotere sous I’action des forces sismiques suivant la
formule:

F,=4xAxC xW,
Avec :
A : Coefficient d’accélération de zone obtenu dans le tableau (4-1) du RPA99
suivant la zone sismique et le groupe d’usage du batiment = (A= 0,15 en zone II, et
groupe d’usage 2)
Cp : Facteur de force horizontale tiré du tableau 6.1 (RPA) variant entre 0,3 et 0,8
Soit : C,= 0,8
W, : Poids propre de ’acrotére ; W, = 1,675 KN/ml.

L’action des forces sismiques horizontales «Fp» doit étre inferieure ou égale a ’action
de la main courante «Q».

Ona: F, = 4x0,15x08x1,675= 0,804 KN/mKQ =1KN/ml

L’acrotere est calculé avec un effort horizontal Q = 1KN/ml qui est supérieur a la force
sismique F, d’ou le ferraillage adopté précédemment reste convenable.

39



Chapitre I11 Calcul des éléments

40



Chapitre III Calcul des ¢léments

IIL.2. Calcul des planchers :

II.2.1. Introduction :

La structure comporte un plancher en corps creux (16+4) dont les poutrelles sont
préfabriquées sur chantier, disposées suivant le sens longitudinal sur lesquelles repose le
COIpS Creux.

Le plancher est constitué de :

e Nervures appelées poutrelles de section en T : assurent la fonction de portance,
la distance entre axes des poutrelles égale a 65 cm.
e Remplissage en corps creux : utilis¢ comme coffrage perdu et comme isolant
phonique, sa hauteur égale a 16cm.
e Dalle de compression : son épaisseur est de 4cm, réalisée d’un béton et d’un
quadrillage d’armatures ayant pour but de :
- limiter le risque de fissuration par retrait.
- résister aux efforts des charges appliquées sur les surfaces réduites.

II1.2.2 .Etude de la dalle de compression :

La dalle de compression est coulée sur place, elle aura une épaisseur de 4 cm et sera
armée d’un treillis soudé (TLE 520) d’¢lasticité Fe = 520 MPa ; dont les dimensions des
mailles ne doivent pas dépasser les normes qui sont mentionnées au (BAEL99 art
B.6.8:423).

e Les dimensions des mailles des treillis soudé ne doivent pas dépasser :
- 20cm pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles.
- 33cm pour les armatures paralleles aux poutrelles.
e Les sections des armatures doivent satisfaire les conditions suivantes :
- A, [em®/ml] >200/fe : Lorsque L <50cm.

- Aj[em* ml] >4L/ fe : Lorsque 50cm < L < 80cm.
- A// = AL / 2
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I11.2.3 .Ferraillage de la dalle de compression :
a) Armatures perpendiculaires aux poutrelles :

A, [em? /ml] > 200/ fe : Lorsque L < 50cm.
A [em®/ ml] > 4L/ fe : Lorsque 50cm < L < 80cm.

L : Entre axes des poutrelles, exprimé en cm

Fe : limite d’élasticité de 1’acier utilisé, en MPa

Dans notre cas L = 65 cm (entre axes de deux poutrelles voisines)
AL=41/fe=260/520=0,5cm’/ml

Soit : 504 /ml = 0.63 cm? / ml, avec un S, = 20cm.

b) Armatures paralléles aux poutrelles :

Ay,=A,/2=063/2=0,315cm’/ml
Soit : 4®@4 /ml = 0,63 cm?® / ml, avec un S; = 20cm.

20cm

04 de nuance TLE520/
> I 20cm

Figure.IlL5: Ferraillage de la dalle de compression

Conclusion :
On utilise pour le ferraillage de la dalle de compression un treillis soudé¢ (TLE520) de
dimension (4x4x200x200) mm?.
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I11.2.4. Les poutrelles :
I11.2.4. 1.Calcul des poutrelles :
Le calcul des poutrelles se fera en deux étapes :

Etape I : Avant coulage de la dalle
La poutrelle est considérée comme une poutre de section (12x4) cm? comme simplement
appuyée sur ces deux extrémités.

3.90 m 4.20m

A

il

65 cm

Figure.IlIl.6 : surface revenant aux poutrelles.

La poutrelle doit supporter son poids propre, le poids du corps creux et le poids de
I’ouvrier ;

- Son poids propre : 25x0.12x0.04 =0.12 KN/ml.

- Le poids du corps creux : 0.95x0.65 = 0.62 KN/ml.

- Le poids de I’ouvrier estimé a 100 kg.

G = 0,74 KN/ml
Q=1 KN/ml

Combinaison d’actions a I’'ELU :

Q=1.35G +1.5Q.
Q.=1.35 (0.74) +1.5 (1.00) = 2.50 KN/ml.
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Qu=2.50 KN/ml

/

42m

12

Figure IIL.7 : chargement de la poutrelle a PELU

1. Calcul des moments fléchissant et efforts tranchants :

¢ Calcul du moment isostatique :
M,=qL?/8=2,5x(42)*/8 =475 kN.m

«» Effort tranchant :
T=qL/2=2,5x42/2 =487kN

2. Calcul des armatures :
Les armatures seront calculées en flexion simple :
d=h-c=4-2=2cm
M, 475.10°

= b’ b = 32714 167 =6.98>0,392=> SDA

My

+ Conclusion :

Comme la section du béton est tres faible (4x12) cm? on ne peut pas mettre
des armatures comprimées, alors il faudra prévoir des étais intermédiaires pour la
conforter, (espacement entre étais : 80 a 120 cm).

Etape II : apres coulage de la dalle de compression

Apres coulage de la dalle de compression, la poutrelle étant solidaire de cette dernicre elle
sera calculée comme une poutre continue sur plusieurs appuis soumise aux charges
suivantes :

Poids propre du plancher : G=6.39x0.65=4.15 KN /ml.

Surcharge d’exploitation : Q=1.5x0.65= 1.975 KN/ml.

Les combinaisons des charges :

ELU: 1.35G + 1.5Q = 6.57 KN/ml.

ELS: G+ Q=6.12 KN/ml.
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Dimensionnement de la poutre de section en Té :

b

- »

by % b,

J— ¢

-
bo

Figure I1L.8 : Caractéristiques géométriques de section en Té.

Lo: est la distance entre deux nervures voisines = 65 — (6+6) = 53 cm.

by=12 ¢cm

d =18cm

c =2cm
h=(16+4) cm

L : longueur de la plus grande travée.

ho=4cm

by < min (-2, 8ho)=min (22, %2, 8 X 4)=26.5cm

b=2xb; +by=53 +12 = 65cm

II1.2.4.Choix de la méthode de calcul :
Les efforts internes sont déterminés selon le type de planchers a 1’aide des
méthodes usuelles suivantes :

+ Méthode forfaitaire.

+ Méthode de CAQUOT.
+ Méthode des trois moments.
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4.2m / __33m__/ 4m / 3.9m / 33m_/ 32

Figure.llL.9 : Schéma statique de la poutrelle

I11.2.4.1.Méthode forfaitaire :
Pour que la méthode forfaitaire soit applicable, il faut vérifiée les conditions suivantes :
+ La surcharge d’exploitation Q respecte la condition suivante :

Q <max (2G, 5 KN) = Q =1.975 KN <max (2G, 5KN)=6.88 KN = condition vérifiée
+ La section transversale de la poutre est constante dans toutes les travées
=condition vérifiée

+ Les portées successives 1; et I;;;sont dans un rapport compris entre 0.8 et 1.25 :

0,8 <H< 125,

42
33
40
40

=1.27
= Condition non vérifiée.
=1,00

Donc dans notre cas, la méthode forfaitaire n’est pas applicable, le calcul se fera par la
méthode des trois moments.
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I11.2.4.2.La méthode des trois moments :
4.2. 1. Exposition de la méthode des trois moments :

L’expression de cette méthode est donnée par les €quations suivantes :

» Pour ’appui :

M. _ 0 +2M.(li+f HY+M. (. =—6EIWig+Wid)=—-—-—-—"""_: we =0 ——,
i—17i 1( 1+1) i+17 i+l ( g ) 4 4 ( i Qz 24E]1
r
”/_d -0 i+l
i QHI 24E]H1 )

We , W' respectivement les rotations a gauche et a droite de I’appui i

1

Ti+1
Qi

Mi'l [ M: M.
/ ]
VYV VVVYVYVYYVYYVYN VVVVVVYVYVYVY

5 JI N 7\

i i+l

]

> Pour la travée:

M. -M, L1 . ; .
M(X)=pu(X)+ M, +%X — Moment a I’abscisse X de la travée (it+1)

M(X) prend la valeur maximale quand T(X) =0 c’est-a-dire

M. . —M
X:£+ i+l i
2 q.L
M, . —M,
» Efforts tranchants : T(X):%:%—q,)@r%

My(x): le moment de méme travée considérée isostatique.
M;.1, M; Mj;; sont les moments aux appuis, 1-1, 1, i+1 respectivement
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4.2.2. Calcul a PELU :
4.2.2.1. Calcul des efforts :

» Moments aux appuis :

La méthode des trois moments nous donne le systeme d’équation suivant :

4 appui i= 1 ; 8.40M;+4.20M, = - 149.102.

4 appui 1= 2 ; 4.20M; + 15.00 M, + 3.3 M3 =-221.425.
4 appui 1=3 ; 33 M+ 14.60M;+4 M, = -201.123.
v appui i=4 ; 4 M;+ 16M, +4Ms = - 257.6.

v oappui i=5 ; 4M,+16Ms+3.3 M= -201.112.

4 appui 1=6 ; 3.3Ms +12.4M¢+ 3.2 M; = - 138.268.
4 appui 1= 7 ; 3.2 Mg +8.20 M; = -65.945.

La résolution du systeme d’équations nous donne les résultats suivants :

e M;= -13.145 KN.m

e M,= -9.2105 KN.m

e M;= -8.5027 KN.m

e M,;=-11.6474 KN.m
e M;5=-9.3079 KN.m

e M=-7.3371 KN.m

e M;=-5.1788KN.m

> En travées :

®» Travée AB : X=138m = Mtyg = 27.55KN.m
= Travée BC : X=2316 m = Mtgc =18.879 KN.m
= Travée CD : X=2625m = Mtepp=25.093 KN.m
= Travée DE : X=2650 m = Mty =24.49KN.m
* Travée EF : X=2276m = Mtg=17.32 KN.m
= Travée FG : X=2085m = Mty =15287 KN.m

Les moments calculés par la méthode des trois moments sont pour un matériau homogene.
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A cause de la faible résistance a la traction du béton qui peut provoquer sa fissuration
dans les zones tendues, il faut effectuer les corrections suivantes :

v Augmenter de 1/ 3 des moments en travées.

v Diminuer de 1/ 3 des moments aux appuis.

On aura donc

» Aux appuis:
= M, =-8.76 kN.m
" M,= -6.14 kN.m
= M;= -5.66 kN.m
= M, =-7.76 kN.m
» M;5=-6.20 KN.m
" Mg=-4.89 KN.m
» M;=-3.45 =KN.m

> En travées :

= Travée AB : X=1388m = Mtz = 9.18 KN.m
= Travée BC : X=2316 m = Mtgc =6.29 KN.m
= Travée CD : X=2625m = Mtep=28.36 KN.m

= Travée DE : X=2650 m = Mtpr=8.16KN.m

= Travée E F : X=2276m = Mtgpr=5.77KN.m

= Travée FG : X=2085m = Mt =5.09 KNm

» Efforts tranchants :

o Travée AB:
T, =510 KN
T, =-635KN

e Travée BC:
T, =550KN
T, =-521KN
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e Travée CD:
T, =450 KN
T, =-555KN
e Travée DE :
T, =562KN
T, = —484KN
e Travée EF :
T, =538KN
T, = —4.59KN
e Travée FG :
T, =435KN
T, =—-3.45KN

Les résultats des moments aux appuis, en travées et les efforts tranchants sont représentés
sur les diagrammes ci apres.
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Diagrammes des moments fléchissant et des efforts tranchants :

M~ P P (| P P |
o 0 03 oy 0 03 i
o W Li=] L= W Li=] =]
/42 /33 | 4 / 39/ 33/ 32 |/
8.76kN.m 6.14 kN.m 5.66 kN.m 7.76 kN.m 6.20 kN.m 4.89kN.m 3.45kN.m
| \/&\/&\/&\/& \/&\/&
9.18 kN.m 6.29 kKN.m 8.36 kN.m 8.16 kN.m 5.77 kN.m 5.09 kN.m

Figure II1.10: Diagramme du moment fléchissant (KN.m)

5.10 kN.m 5.50 kN.m 450 kN.m 5.62 kN.m 5.38kN.m 435 kN.m

N DNCe IO~
N NN

6.35 kN.m 5.21 kN.m 5.55kN.m 4.84 kN.m 4.59 kN.m 3.45 kN.m

Figure II1.11: Diagramme des efforts tranchants (KN)
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e Calcul des armatures :
Le calcul se fera a ’ELU, en prenant le moment max aux appuis et en travée.

a) Les armatures longitudinales :

v" En travée :

o ) h
Le moment équilibré par la table de compression : M, =bh, xc&,, x [d — Toj

0’54}103 ~59.072 KN.m

M, =0,040x 0,65 x 14,2 x [0,18 -

Mpax= 9.18 KN.m < M, = 59.072 KN. = I’axe neutre passe par la table de
compression

par conséquent le calcul se fera pour une section rectangulaire (b = 65cm, d = 18 cm)
CMM™ 91810
Cbdfbu 65x18% x14.2

max 3
4 oM OA8x10°  _ 1 48 cm? = on adopt 3HA10 = A, =2.36 cm?

T BA(f,15.)  0.985x18x347.82

L, =0,03<0392= 85.5.4

v Aux appuis :
M™ =876 KN.m

M= 8.76.10°
py =t = - =0,150<0,392 = §.5.4
bd"c,, 12x18 x142
M 8.76x10°

=134cm? = on adopt IHA8 =A;=1.50 cm?.

“T Bd(f,15.)  0,924x18x34782

» Calcul de la longueur de scellement :

. . . . 1
A défaut de calcul précis, on adopte les valeurs forfaitaires suivantes pour le rapport 7;

- 40 pour les aciers a haute adhérence FeE400.
- 50 pour les aciers a haute adhérence FeE500. ( Art BAEL A.6.1, 221)

Dans notre cas FeE400 — 1, =40 ® =40 x 1,0 = 40 cm, donc la longueur du chapeau

est:
2 x40 =80 cm.
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b) Armatures transversales :
Le diametre des armatures transversales @; est donné par :

o< min[L b—o

35770 ,(I)maxj (Art A.7.2.2 BAEL 91 mod 99):

Avec :
h : Hauteur du plancher (20 cm).
bo: Largeur de lame (12 cm).

@, : Diametre des armatures longitudinales (10 mm).

n &,ﬂ,lo =57lmm = 0,571 cm
35 10
¢ <0,57lcm
¢ = 8mm

» Espacement :
St < min(0,9d . 40cm) = min(16,2 . 40)=16,2cm
On prend S;=15 cm

Les armatures transversales seront réalisées par deux étriers de ®8 avec un
espacement S;=15cm.

IIL.2.5.Vérification a PELU:
IIL.2.5.1.Vérification au cisaillement :

Fissuration peu nuisible, on doit vérifier que 1,< 7,

- Tose _ 635X10 01 pa
b,xd 0.18x0.12

Tu= mln{ 0,2-% : 5 MPa }: 4,34 MPa
Ya

7, =029MPa < 7.,=434 = Condition vérifiée.
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I11.2.5.2.Condition de non fragilité :(Art 4.2,1 BAEL 91 Mod 99)

A = 0,23b0d& ~0.23.12.18-2L = 0.260m’
f 400

e

v En travée :
A, =236cm* > A, =0,26cm’ «Condition vérifiée»
v Aux appuis :

A, =1.50cm> > A_,, =0,26cm’ «Condition vérifiée»

I11.2.5.3.Vérification de I’adhérence aux appuis:(Art A.6.1, 3 BAEL 91 mod 99)

On doit vérifier que : 1, < T«

p 6.35x10°

Avec: 7, = = =231MPA
09dXUi 0,9%180x16.956
T =W, fo =15%x2,1 =3,15MP,
r, =23IMP, <1, =3,15MP, «Condition vérifiée»

II1.2.5.4.L’ancrage des barres :
les barres rectilignes de diamétre © et de limite élastique f, sont ancrées sur une
longeur :
Ofe

S 4'Tse

£ :longeure de scellement droit

T, = 0.6Y*f12g = 0.6 X 1.52 x 2.1

~ 1x400
S 4x3.15

=31.74cm

La longueurs d’ancrage hors crochets :  £.=0.4f¢=14.11cm

52



Chapitre III Calcul des éléments

II1.2.5.5.Vérification de la contrainte moyenne sur appui intermediaire :

max

On doit vérifier que : o™ = “— <. avec a=0,9d
a
0
— f 25
Ghe = 13- =13 = 21,66MPa
’Yb 175
6.35.10° —
w202 032MPa< Ose
0,9.180.120

I11.2.6.Calcul a PELS :

Moments fléchissant et efforts tranchants :

Lorsque la charge est la méme sur toutes les travées de la poutre, ce qui est le
cas ici, les grandeurs calculées sont proportionnelles a cette charge ; pour obtenir les
valeurs & I’ELS, 1l suffit donc de multiplier les résultats a I’ELU par le coefficient

(qs /qu) = 0.723 ¢’est-a-dire : M;=0.723 M,, T=0.723 T,
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Chapitre 111

I11.2.6.1.Diagrammes des moments fléchissant et des efforts tranchants :

r~ - P P~ - P -
o 0 03 oy 0 03 i
o Li=] Li=] L= Li=] Li=] o)
/ 4.2 / 3.3 / 4 / 3.9 / 3.3 /32 |/
6.33 kN.m 4.43 kN.m 4.09 kN.m 5.61 kN.m 4.48 kN.m 3.53 kN.m 2.49 kN.m
| \/&\/&\/&\/& \/&\/&
6.63 kKN.m 4.45 kN.m 6.06 kKN.m 5.89 kN.m 4.17 kN.m 3.68 kN.m

Figure II1.12: Diagramme du moment fléchissant (KN.m)

3.63 3.97 3.25 4.06 3.88 3.14

N DNore NN~
N NN T

4.01 kN.m 3.49 kN.m 3.31 kN.m 2.49 kN.m

4.59 kN.m 3.76 kN.m

Figure II1.13: Diagramme des efforts tranchants (KN)
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I1.2.6.2.Vérification des contraintes :
La fissuration est peu nuisible donc il n’y a pas lieu de vérifier la contrainte des aciers
Ogt.

a) Etat limite de compression du béton :

Gbcgcbc

opc = 0.6 X 25 = 15MP

» Aux appuis :

e Contrainte dans ’acier :

M7 =6.33kN.m

La table étant tendue, la section a calculer est rectangulaire (by.h)

1004, 100x1.50
Py =t = 2200 () 604
bd  18x12

p, =0,694 > B, =0883 > K =27.73

Whia 6.33.10°
o,=—2—= =297 21MPa < 348MPa
B.dA, 088318134

e Contrainte dans le béton :
Gy, <O = 0,6, =15MPa
oy 29721

= =9.62MPa < 15MPa — condition vérifiée.
K 30.89

Gbc

> En travée:

M ™ = 6.63kN .m

e [a contrainte dans les aciers :

~ 100A _ 100.2.36 ~1.09

b= b,d 18.12
p, =1.09—>B, =0856>K=19.72
M™ 6.63x10°
o = ! =
* B dA, 0856x18x2.36

=182.32MPa < 348MPa
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e Contrainte de compression dans le béton :
La fissuration peu nuisible, donc elle doit satisfaire la condition suivante :
0, 18232

= = = 9.24MPa < 15MPa — Condition vérifiée
K 19.72

Obe<05e=0,6f:3=15MPa &,, =

b) Etat limite de déformation du béton :

L’article (Art B.6.5.1 BAEL 91 Mod 99) précise les conditions a vérifier pour ne
pas avoir a faire une vérification sur les fleches limites pour les poutres.

Les trois conditions a vérifier sont :

1. M
I)h > max[16 T Mo]
2 A < 4.2bod
3) £<80m

Avec :
h : hauteur de la section droite (20cm)

£: portée libre maximale (4.20 m)
d: hauteur utile de la section droite (18cm)
b: largeur de la nervure (12cm)

M. Moment max en travée (6.63 KN.m)

Qs> 8.05x4.20°
8

M, : Moment de la travée isostatique ( = 17.75 KN.m)

Remarque :
On remarque que la condition 1 n’est pas vérifice : 20cm <27.00 cm donc le calcul de
la fleche est nécessaire.
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I11.2.6.3.Calcul de la fléeche :
La fléche est vérifiée si seulement st :

M, I L

= <
T 10E, If, 500

v Aire de la section homogénéisée

Byo=B +nA =Dy x h+(b-b0)h0+ 15A
By = 1220 + (65 — 12). 4 + 15 x2,35 = 487.25 cm®

v' Moment isostatique de section homogénéisée par rapport a xx

2
5 b

h2
+(b=by) - +154,d

2
Y 212><20

XX

2
+(65—12)43+15><1.13><18: 3129.1cm3

S/, 31291
Vl = " =

B, 48725
V,=h-V, =20-6,42=13.5Tcm

=6,42cm

10:1’3—0(V13+V23)+(b—bo)ho“’TOZ+(V1—hz—0)z}15 A(Vi-cy

2

4
I, = %(6.423 +13.57°) + (65 —12)4{E+ (6.42 — %)2} +15x3.86(13.57 — 2)?

= 23228 82cm* p= 4 _ 236 =0,0109

bOxd 12x18

0,05
PR fos 0,05x 21 397

3b 3x12 ’
2+-%) 0,0109x%| 2+
o( b) [ 65 j

A= 2 A =151
5

LT e 1,75x 2,1 _

4p0, + [ 4x0,0109%124.88+2.1

_ LU, 1,1x23228.82

" 1+Au 1+2,62x0,52
_ LI, 1,1x23228.82

U l+A,p 1+151x0,52

6.63x (4.2 x10’
" 10x19576.84x11785.77

2

=13574.002cm*

=19576.84cm*
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II1.3. Etude des balcons :
II1.3.1.Dimensionnement du balcon :
Il sera assimilé a une console encastrée a une extrémité réalisé en corps creux.

Le calcul se fera pour une bande de 1m de largeur sous les sollicitations suivantes :

Fig. I11.14. Schéma Statique

Q : charges et surcharges verticales revenant au balcon.
G, : charge concentrée verticale due a I’effet du poids propre du garde corps, et le
poids du mur en brique

L’épaisseur du balcon est déterminée comme suite :

Zizﬁzllcm soitepzlScm

e
P10 10

IT1.3.2. Charge et surcharge du balcon :
e Les charges permanentes :
G =5.1 KN/m® (Déterminée dans le chapitre II)
e Les surcharges d’exploitation :
Q =3.50 KN/m?
Balcon a usage d’habitation :
e La charge concentrée du au poids du garde corps, et le poids du mur en brique :

G,=0.6+0.90=1.5KN/m
II1.3.3. Calcul 4 L’ELU :
e Combinaisons de charge : 1.35G+1.5Q

q, =(1.35G+1.50)Im=135x5.1+15x3.50=12.13KN /m
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q.,=0135G)Im=135x1.5=2.025KN

e Moments fléchissant :

Le moment total agissant aura la valeur

r 12..13x1.10°
M, = _(%THIMLJ - _(Txu.ozsxl.loj = -8.09KNm

Remarque : Le signe (-) indique que la fibre supérieure est tendue

e Effort tranchant :
V,=q,L+q, =12.13x1.10+2.025=14.14KN

I1.3.3.1.Ferraillage :

e Les armatures principales

M 8.09x10° . : ,
H=—F"—= i =0.036< 4, =0.392 = Section simplement armée.
bd’f,,  100x12% x14.2
¢ =3cm
15cm
1 =0.036 = B =0.980 d=12cm
M . 3 b =100cm
M, 8090 gy,
fdo,  0.980x12x348
On adopte 6HA12 =6.79 cm® Avec : St=15¢cm
e Les armatures de répartition
A, _A_ST  q0em?
4 4
On adopte 4HA8 =2.01cm’ Avec : S; =25cm
ITL.3. 3.2.Vérifications :
a. Vérification de la condition de non fragilité : (Art 4.21/BAEL 91)
L 0.23bdfiy _ 0.23x100x12x2.1 | (o
fe 400
A =145em* <A, ., =6.79cm’ Condition vérifiée.
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b. Vérification de la condition de ’adhérence des barres : (Art6.13/BAEL 91)
v, T, =y, ft,=3.15MPa
T, = ———<T,, Avec
0.9dZu, Yu,=3.14x5x12=18.84cm’
14.14x10

=0.69MPa <7, Condition vérifiée

T =
¥ 0.9x12x18.84

c. Vérification au cisaillement :

vV,
T, =—+<7,
bd
_ .1 0.15f ¢ . 4o
Avec T, = min < 4MPa ;=25 MPa (fissuration préjudiciable)
Yo
14.14x10
T, = o 2 0.11MPa <7, =2.5MPa Conditionvérifiée
100x12

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

d. Vérification de I’écartement des barres :
Armatures principales : S;= 15¢cm < min (3h; 33cm) = 33 cm. = Condition vérifice

Armatures secondaires: St =20cm < min (4h ; 45cm) =45 cm. = Condition vérifiée
I11.3.4 Calcul a L’ELS :

e Combinaison de charge: G+Q

g, =(G+O)lm=(51+3.5)x1=8.6 KN /ml
q., =G, x1m=2.025 KN

e Moment fléchissant :

Le moment total agissant aura la valeur

I 6x1.1°
Msz[qsz +CIS1LJ:—(¥+2.OZSXI.IJ:—6.32KNm
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I1.3.4.1.Ferraillage :

 Ms  632x10°
bd’f,, 100x12°x14.2

U =0.030< g, =0.392

1 =0.086 = B=0.979

Ms 632 x10°

A = =
pdo 0.979 x 12 x 348

=1.54cm? < Aggoptee

st

Le ferraillage adopté a I’ELU est vérifié.
I11.3.4.2.Vérification :

a. Vérification des contraintes dans le béton :

Oy <04 — 15MPa

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

— La section est rectangulaire.
— La nuance des aciers est FeE400 .

-1 M.
o< VT-F% Avecsz—u
N

pour une section rectangulaire b=100cm ; e =15 cm, armée par des aciers de nuance
FeE400 soit a vérifier a .

1.28-1 25
#,=0.030 = 0=0.063 < 5 +100_0.39 Condition vérifiée.

Donc le calcul de 0y, n’est pas nécessaire.
b. Longueur de scellement droit :

La longueur de scellement droit est donnée par la relation suivante :

Pdfe
L= 4£ Avec : Og= 0.6Wxfipg =0.6 x1.5% x2.1 =2.84MPA

S

L,=35.21
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I11-4) Calcul de la salle machine:
II1.4.1. Caractéristique de I’ascenseur :
Notre immeuble comporte une cage d’ascenseur :
- La surface de la salle machine est de : 2.27x3.2 = 7.264 m?,
- La surface de la cabine est de : 1,87x2.8 =5.23 m2.
- La charge totale transmise par le systeme de levage et la cabine
chargée est de : 8 tonnes (p = SOKN)
15cm
v I
T {.,OOm
13cm '

[+ O~

) \Q
2/20m I Iz 17m

Figure.Ill.15 : schéma de 1’ascenseur.

1
1
—_——
_——
'
1

I11.4.2. Dimensionnement :
a) Epaisseur de la dalle :

h > & = ﬁ =10.66¢cm
0 30

h, : épaisseur minimale pour une dalle pleine est de 12cm selon le RPA ;
donc on prend une €paisseur de 15cm.

,,,,,,,,,,,,,,,,,

A
v

L=32m

Figure II1.16 : schéma statique de la salle machine.
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v P : La charge totale centrée.

v U, V : cotés du rectangle sur lequel s’applique la charge «P» compte tenu
de - la diffusion a 45° dans le revétement et la dalle de béton. Ils sont
déterminés au feuillet moyen de la dalle.

v U0, VO : Dimensions de rectangle dans lequel la charge est centrée.

v' Les cotés U0 et VO sont supposés paralléles respectivement a Lx et Ly.
Ona:

U=Uo+2fe+h=280+2x1x5+15=297cm.
V=Vo+2&+h =187 +2x1x5+15=204cm.
Avec:e (revétement dela dalle) = Scm.
& =1(pour le béton).

CLe 227

p=—=—-=0.70 ;0,4 < p <1=la dalle travaille dans les deux sens.
Ly 320

b) Calcul des moments au centre du panneau :

Ils sont donnés par la formule suivante :

M. = qu(M1+v M2)

My = qu(v M1+ M)

v : Coefficient de poisson : al'ELU :v =0.

U 297 V204

— = L =="-090
L« 320 Ly 227

2

0,92
A partir des abaques de PIGEAUD aprés une interpolation On aura :
M1=0.0562
M2=0,0254
¢v=1,35p =135x80 =108KN.
Ma = quxMi1=108x0,0562 = 6.07KN .m.
M = quxM2>=108x0,0254 =2.74KN .m.

¢) Calcul des moments dus au poids propre de la dalle :

Le calcul se fera pour une bande de 1m de largeur, ils sont donnés par les formules suivantes :
M2 = e X qux L2
M2 = 1 x M2,
£=070v=0=> {/Ux - 070683}
1 =0,436
¢ =135G +1,50 =135x(25x 0,15 x1)+1,5x1= 6,563KN / ml.
M2 =0,0683 x 6,563 x3.20%=4.59KN m.
My2=0,436x4.59 =2.001KN m.
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d) Superposition des moments :
Mx = Mx1 + Mx2 =6.07 + 4.59 = 10.66KN.m.
My =Myl +My2 =2.74 + 2.001 = 4.74 KN.m

+ Remarque: Ces moments seront minorés en travée en leur affectant le

coefficient (0,85) et en appui par (0,3) pour tenir compte de la continuité
des voiles.

e) Ferraillage de la dalle:

Il se fera a I’ELU pour une bande de 1m de largeur :
1. Sens x-x :

En travée :

M! =0,85x10.66 =9.061KN m.

o M 90910 040 0300 = sSA
bxd?*x fre 100x122x14,2

w=0044 = £ =0,978.

o ML 9.09x10°

* Bxdxos 0,978x12x348

On adopte3HA10 =2.35¢cm? avecun espacement St = 25cm.

=2.22cm>.

» Aux appuis :

M? =0,3x10.66 =3.198KN .m.

a 3
pe—Me _ 31BXI0 615 0300 = SSA
bxd?x foe 100x122x14,2

w=0,015 = £=0,992.

o M _ 3.198x10°
 Bxdxos 0,992x12x348

On adopte4HA8 = 2.0lcm? avec un espacement St = 25cm.

=0,771cm?.

2. Sens y-y :
» En travée :

M =085x4,74 = 4,029KN m.
M,  4029%10°
bxd?*x fre 100x122x14,2

1=0,019 = 3 =0,990.

- M, 4029x10°
 Bxdxo 0,990x12x348

On adopte4HA8 = 2.01cm?  avec un espacement St = 25¢cm.

L= =0,019<0,392 = S.S.A.

=0,97cm?.
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» Aux appuis :

M =0,3x4,74=1422KN.m.
M7 1,422x10°
bxd?*x fre 100x122x14,2

1 =0,006 = £ =0,997.
40— M7 1,422x10°

' Bxdxos 0,997 x12x348
On adopte4HA8 = 2,01cm? avecun espacement St = 25cm.

L= =0,006 <0392 = S.S.A,

=0,341cm?.

I11.4.3. Vérification a ’ELU :
a) Condition de non fragilité (Art B.7.4.BAEL 91 modifié 99) :
(3 - px) L« As

Wx2 WoX———=  aveC.Ox=— Wx = .
2 Ly b x h

h x )
Ast > wox bx 5’[3 — i—j wo = 0,8 %, (Acier HA FeE400).
Y
wx: Pourcentage d’ acier €gal au rapport de la section des armatures dans une direction
donnée a la section de béton.

wo: Pourcentage d’ acier minimal réglementaire

A =woxbx ] 321 |2 00008100 9[3 - ﬁj — 0.954cm?,
2 L, 2 227
A, =3,l4cm? > A, =0.954cm? Condition vérifiée.
_—

b) Ecartement des barres (Art A.8.2, 42 BAEL 91 modifié 99):
L’écartement des armatures dans la direction la plus sollicitée, ne doit
pas dépasser 2h et 25cm ;
St=25c¢cm < (2h =30cm ; 25cm) — Condition vérifiée.
De méme, dans la direction perpendiculaire a la direction la plus
sollicitée, 1l ne doit pas dépasser 3h et 33cm;
St=25¢cm < (3h=45cm ; 33cm) ———» Condition vérifiée.

¢) Condition de non poinconnement (Art A.5.2, 42 BAEL 91 modifi99) :

Gu < 0,045 x U x he x Jes
7170
U- : Périmeétre du contour.

U.=2(U+V)=2(2.97 +2.04)=10.02m.

3
¢ =108KN < 0,045x10.02 x 0,15 2510

=112725KN. —» condition vérifiée

2
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d) Vérification des contraintes tangentielles :

On doit vérifier que .z = 2 <7 = 0,07 fes
bd ”
Aumilieu deU: T =Vu= r_ 80 =11.34KN.
2V +U  2x2.04+297
o p 80
Aumillien deV: T =Ve="—= =13.07KN.
3V 3x2.04
3
7= B0 osapa
1000 x120
7= 292 170,
T <Tu , condition vérifiée.

II1.4.4. Vérification a ’ELS :
a) Calcul des moments au centre du panneau :
+ AL’ELS:v=0.2

M1=0.0562n.

M2=0,0254.

qs = p =80KN.
M = qu (M1 VM 2 =80%(0,0562 + 0,2 x 0,0254) = 4, 90KN .m.
My = qux (M, +1M,) =80 (0,0254 +0,2 x0,0562) = 2.93KN .m

b) Calcul des moments dus au poids propre de la dalle :
Lecalcul se fera pour une bande de 1m de largeur, ils sont donnés par les formules suivantes :

M2 = phex gs x L2s

M2 = 1 x M2

0,70 1 =0,0743
pP= =

v=0,2 L =0,585

gs=G+0=(25x0,15x1)+1=4,75KN / ml.
M =0,0743x 4,75x3.22 =3 61KN m.
M2 =0.585%3.61=2.11KN.m.

¢) Superposition des moments :

Mx = Mx; + Mx, = 4.90 +3.61 = 8.51KN.m.
My = My; +My, =2.93 +2.11 = 5.04 KN.m
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d) Ferraillage de la dalle:
1. Sens x-x:
> En travée :
M! =0,85x8.51="723KN m.
M. 723x10°

B xdix e 100x122x14.2

1 =0,035 = f=0,777.

oM 7.23x10°

On adopte 3HA10 = 2.35¢cm?

» Aux appuis :
M? =03x5,04=162KN.m.

M: 162x10°
bxd?*x foe 100x122x14,2
1 =0,0079 = B =0,865.

M 1,62x10°

/Ub:

Aa

* T Bxdxos 0,777 x12x348

s

- Bxdxos  0,865x12x348
0,44 < 2,01cm?

2) Sens y-y:
» En travée :

M; =0,85x5.04 = 4.284KN m.

M, 4284x10°
bxd?x fre 100x122x14,2
1= 0,020 = 3 = 0809,

- M, _ 4284x10°
 Bxdxos 0809x12x348
1,26 <2.01cm?

ub:

» Aux appuis :
M:=03x5.04=151KNm.
M7 1,51x10°
bxd?x fre 100x122x14,2
1 =0,0073 = 3 =0,869.

/Ub:

45— M7 151x10°
' PBxdxos 0,869x12x348
0,41<2,01cm?

=0,035<0,392 = S.SA.

=2.22cm>.

avec un espacement St = 25¢cm.

=0,0079 <0392 = S.S.A.

= 0,44cm?.

=0,020<0,392 = S.S.A.

1,26¢cm?.

=0,0073 <0392 = S.S.A.

0,41cm?.
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+ Conclusion :
Les armatures adoptées a I'E.L.U sont largement suffisantes.

e) Contrainte de compression dans le béton :
1. Sens x-x :

» En travée :
M:=906KNm et A:=314cm>
On doit vérifier que :
Ove < Gbe = 0,6 fors = 15MPa.

J100A_100-335 195 o gi=0943 Ki=7272

yol

bd 100x12
3
oo M 906x10° 540 contPa <348MPa,
Prd A: 0943x12x2.35
oe=K xos = i><c7s = 340.69 =4.68MPa
K 72.72
Obe < Obe » condition vérifiée.

» Aux appuis :

M.:=3198KNm et A.=20lcm?
~100xA4a  100x2,01

1= = = 0,167 = B1=0,933 = K1 =59.63.
bd 100x12
3
oM 3190 ashpa < 3a8MPa
BidA. 0933x12x2,01
aw:KX(Is:LXJs: 141.75 =237MPa.
K 59.63
Obe < Obe » condition vérifiée.

2. Sens y-y :
On trouve aussi que la condition est vérifiée dans le sens y-y.
f) Etat limite de fissuration :
La fissuration est peu préjudiciable = Aucune vérification n'est
nécessaire.
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IL.5. Calcul des escaliers :

I1L.5.1 .Définition :

L’escalier est un ouvrage constitué d’une succession régulicre des plans horizontaux
permettent I’acces aux différents niveaux, il peut étre en béton armée ou en bois

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

II1.5.2 .Définitions d’ordre fonctionnel et caractéristiques géométriques :
Les principaux termes utiles sont illustrés sur la figure 111.1.

Marche Ligne de

foulée

Palier de
repos

Paillasse
/_ﬁ’

Contre
marche

Emmarchemen\
———————————————————————————————————— v

Figure II1.16. : Principaux termes relatifs a un escalier

e La marche : est la partie horizontale qui regoit la charge verticale ;sa forme en
plan peut étres rectangulaire, trapézoidale, arrondie, etc.

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

e La hauteur de la marche h : est la différence de niveau entre deux marches
successives.

e Le giron : est la distance en plan mesurée sur la ligne de foulée, séparant deux
contre marches .un escalier se montera sans fatigue si 1’on respecte la relation
de BLANDEL qui est : 2h + g =59 a 64.
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e Une volée : est ’ensemble des marches compris entre deux paliers consécutifs.
e Un palier:est la plate forme constituant un repos entre deux volées
intermédiaires et/ou a chaque étage.
e L’emmarchement : représente la largeur de la marche.
Du coté du vide, les volées et paliers sont munis d’un garde corps ou rampe, deux
volées paralleles sont réunies par un ou plusieurs paliers ou par un quartier tournant .

I1.5.3. Terminologie :
e ¢ Largeur de la marche.
e h : Hauteur de la contre marche.
e ¢ : ¢paisseur de la paillasse et de palier.

H : hauteur de la volée.

1 : portée de la paillasse.

1, : largeur du palier

1, : longueur de la paillasse projetée.

L : longueur linéaire de la paillasse et celle du palier

II1.5.4 Dimensionnement :

Notre ouvrage est doté de trois cages d’escaliers, ses derniers sont droits, réalises en
béton armé coulées sur place.

I1s sont constitués d’un seul palier intermédiaire et de deux volées.

H=2.55m

L>=1.70m

A
v
A
v

Figure IT1.17: Schéma statique de 1’escalier
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Les escaliers seront dimensionnés a 1’aide de la formule BLONDEL en tenant compte
des dimensions données sur les plans.
59cm < g+2h < 66¢cm
On a les conditions suivantes :
Pour un batiment a usage d habitation :
l4cm < h <18cm 59cm < g <66cm
Le nombre de contre marche est égal a : n =H/h
Le nombre de marche ‘m” : m =n-1
Le rapport (r = h/g) est appelé raideur d’escalier.
En habitation collective I’emmarchement doit étre > 120cm
La profondeur du palier de repos est :
[2>3g ou L2= 140cm
La ligne de foulée représente la trajectoire que suit une personne qui se
déplace d’un étage a I’autre, elle est tracée a S0cm du collet.

e Application :
Notre escalier comporte deux volées identiques, donc le calcul se fera pour une seule
volée:
Compte tenu de la hauteur d’étage (4.08m) imposée par 1’architecte et des formules ci-

dessus, la hauteur la plus convenable est 2=17 cm avec 2n=30(nombre de hauteurs
des deux volées).

n =H/h =255/17 =15.

m=n-1=15-1=14

g =l/n=420/15= 30 cm

59cm < g+ 2h =30+2(17)=64 < 66¢m ..........1a condition est vérifiée.
L’emmarchement est de 1.25m >1.20m.........1a condition est vérifiée.

La profondeur du palier de repos est :

=1.723g=90cm.................oi, la condition est vérifiée.

Longueur de la ligne de foulée est : L=g (n-1)=30(15-1) =420cm.

e Dimensionnement de la paillasse et du palier de repos :

a-Paillasse
I1 se fera de la méme manicre qu’une poutre simplement appuyée sur ces deux cotés et
dont I’épaisseur doit vérifier :
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’ ’

Ly : longueur de la paillasse.

—<es —
30 20 L, =L+1,4 longueur développée.
On a: tagax :£:§:O,603a =31.26"
I 420
1 1
cosa =+ =>L,=—1 —ﬂ:491.35[cm]

Lo ° cosa 0,854
L' =L,+ L, =491.35+170 = 661,350[cm]

00135 , L OO0L35 o) 045< e <33.06em
30 20

On adopte e=20 cm
b. Palier de repos :
eL/10 => e>170/10=17 cm
On adopte e=20cm

IIL.5.5. Détermination des charges et surcharges :

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

e Charges permanentes G :
1. Palier :

¢ Tableau IIl.1: Charges revenant au palier

Eléments Poids propre [KN/ml]
Poids propre de la dalle 25x0.20x1.00 5.00
sable 18 x0.03 x 1.00 0.54
mortier 20 x0.03 x1.00 0.60
carrelage 20x 0.02 x1.00 0.40
Enduit 10 x 0.02 x1.00 0.20
Gpalier=6.74
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2 - La paillasse :

¢ Tableau IIL.2: Charges revenant a la paillasse

Eléments Poids propre [KN/ml]
25 x ep /Cosa = 25 x 0.20/
Poids propre de la paillasse Cos31.26 5.84
Poids propre des marches 25x eP/2=25x%0.16/2 2.00
carrelage 20x0.02x 1.00 0.4
Mortier de pose 20x0.03 x1.00 0.6
Couche de sable 18x0.03 x 1.00 0.54
Enduit de ciment 10 x0.02 x1.00 0.2
Poids propre du garde corps / 0.2
G paillasse=9.78

3. Poids du mur en briques creuse :
Le poids du mur est rajouté comme une charge ponctuelle (P) qui vaux :
P =Gt x Hm =2.1 x1.53=3.75KN/ml
Avec :
Gt : charges revenants aux murs.
H,, : Hauteur du mur

e Charge d’exploitation Q :
La charge d’exploitation des escaliers d’apres le (DTR B.C.2.2) :
Q=2,5%1=2,5 KN/ml

IL.5.6. Ferraillages :
IIL.5.6.1. Ferraillage a L’ELU :
I1.5.6.1.1. Combinaison des charges et surcharges :

L’état limite ultime (ELU) : (1,35G+1,5Q)
Palier: q,=1.35x6.74+1.5x2.5=12.84KN/ml .
Paillasse :q, =1.35x 9.78+1.5x2.5=16.953KN / ml.
Mur:  qu=1.35x3.75=5.06 KN/ml.
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II1.5.6.1.2. Schéma statique de calcul :
16.95 KN/ml 5-06KN/ml
—

2 84KNml

Y A Y Y Y Y N \V\V\¢‘L¢‘L¢‘L¢¢

) )

Ra R
42 1.7

Figure II1.18. : Schéma statique a I’ELU.

a- Réaction d’appuis :
D’apres les formules de RDM

=0 = Ra+Rs=505+(12,84x1.7)+(16.95x42) = 98.068 KN
ZMA:O =  (5.05x5.9)+(16.95x4.2x2.1)+ (12.84x1.7 x 5.05)

—Rex42=0
Ra =23.138 KN.
Rs = 68.93KN.

U

b- Calcul des efforts internes :

b-1- Efforts tranchants :

+* Tableau II1.3 : efforts tranchants a I’ ELU

Troncon Expression X(m) Ty (KN)
0 -5.05
0<x<170 | -5.05-12.84x
1,70 -26.878
0<x<420 _23.138+16.94x 0 -23.138
4.20 48.01
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b-2- Moments fléchissant :

+* Tableau II1.4. : moments fléchissant a PELU

Trong¢on Expression X(m) M, (KN.m)
0<x<170 —5.05x —6.42x> 0 0

' ' 1,70 -27.138
0<x<420 23.138x —8.47x? 0 .

. : 4.20 -25.438

C. Calcul de M,,,.x :
e Le moment M, s’annule pour x=1.25m
e Le moment M, est maximal pour Ty = 0

T =0 = 23138-1694x=0 = x=136m

y

Donc : M ™ = 23.138(1.36)—8,47(1.36)°

M™ =1580KN.m
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D. Diagrammes des efforts tranchants et les moments fléchissant :

16.94 KN/ml S0SKN
_ | 12.84KN/mI
) Y Y VY ¥ Y VY X \ A 4 ¢¢¢¢\V
R
R, B
4.20m 1.7m
48.0
TKN)
+
5.05
X(m
26.578
23.138
27.138
X(m)
+
M(KN.m) 15.80

76



Chapitre I11 : Calcul des éléments

Afin de tenir compte des semi-encastrements, les moments en travées et
aux appuis seront affectés par des coefficients 0,85 et 0,3 respectivement.
Soit : M, =0,85M,

M, =-03 M,
Donc : M, =13.43KN.m

M =—-474KN.m

23.06

4.74

X(m)

13.43

M(KN.m)

e- Calcul des armatures :
Le calcul des armatures se fera en flexion simple pour une section rectangulaire avec :
b=100cm ; h=20cm ; d =17 cm et ¢ =2 cm.

» Aux appuis :

e Armatures principales :

Mua=-23.06KN.m=> les fibres supérieures qui sont tendues.

o= M _ 23.06x10° = 0,056 < s = 0,392 —> SSA.
bd2fic  100x172x14,2
1 =0,056 = B =0971.
M. 23.06x10°
~ Bdox  0971x17x348

soit : Ap = 4HA12 = 4.52cm? avec un espacement de 25cm.

Ap =4.01cm?>.
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e Armatures de répartition :

Ar:é:ﬁ:l.ch2
4 4

Soit Ar =4HA8 =2,01cm? avec un espacement de 25cm.

> En travées :
e Armatures principales :

Mu =15.43KN.m = les fibres inferieures sont tendues.
Ma  1543x10°
bd? fie 100x172x142

1 =0,038= £ =0,981

. Ma 1543x10°

- Bdow  0,981x17x348
Soit : Ay = 4HA10 =3.14cm? avecun espacement de 25cm.

L= = 0,038 < = 0,392

Ap =2.65cm?>.

e Armatures de répartitions :

A= é = ﬁ =0.785¢cm?
4 4

Soit Ar =4HA8 =2,01cm? avec un espacement de 25cm.

f. Vérification a PELU :

1. Condition de non fragilité (Art A.4.2,1 BAEL91 modifiée 99) :

Amin =0,23bd Jo —0.23x100%17 22
400

e

=2,05cm?.
» Aux appuis :

Aa=452cm? > Amin=2,05cm?. ——»  Condition vérifiée.

> En travées :

Ar=3.14cm? > Amin=2,05cm?>. — Condition vérifiée.
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2. Espacement des barres (Art A.8.2,42 BAEL91 modifiée 99) :

e Armatures principales :

Stmax < min (3h ; 33cm): 33cm.

St=25cm <33 cm 5 Condition vérifiée.

e Armatures de répartition :

Stmax < min (4h ; 450m): 45 cm.

St=25cm <45cm »  Condition vérifiée.

3. Vérification de la contrainte de ’adhérence et d’entrainement (Art A.6.1, 3
BAEL 91 modifiée 99):

Te <Tse =l frs. avec:y, =1,5pourles aciers HA.
T =1,5%x2,1=3,15MPa.

Va ) . )

Te=————— | U. : Somme des périmetres utiles des armatures d' appui.

0,9xd x> U, 2U P PP

> Ui=4xzx1=1256cm.
3

g = —BOLA” 4o ppa,

0,9x170x125,6
Te = 2.49 MPa < Twe = 3,15 MPa. Condition vérifiée.

4. Vérification de ’effort tranchant (Art A.5.1, 211BAEL91modifiée 99)

U

. . . _ . (0,2
Fissuration peu nuisible = z = 7 <Tu = mm( — fos, SMPaj.

b x "
_ 48.01x10°
~10°x170
Donc le béton seul peut reprendre 1’effort tranchant = les armatures transversales ne
sont pas nécessaires

=0,28 MPa < 7. = 3,33 MPa ’ Condition vérifiée.

Tu
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S. Influence de ’effort tranchant au niveau des appuis (Art A .5.1, 321 BAEL 91
modifiée 99) :

e Influence sur les aciers :

7% X [Vu + Mlj
On doit vérifier que: Aoa>—— 47

e

V. : Effort tranchant en valeur absolue au niveau des appuis.

M. : Moment fléchissant au droit de I'appui.

a:Lalongueur d'appui. ,avec: a=0,9d.
13.43x10°
1,15%| 48.01x10° — 20
0,9x170
Aa> =114.33 mm?=11.433 cm?.
400
Aa=11.43cm?> 0,34 cm?. > Condition vérifiée.

o Influence sur le béton :

. . 2x VI . 0.4 x s x 0.9d x b
On doit vérifie queziugojgﬁ — Vg X fe2s X 0,9d %
bxa W ”
0,4x25x102x0,9x17x100

V™ =48.01KN < =1020KN —* condition vérifiée.

15
e calcul de longueur d’ancrage (Art A.6.1,23 BAEL91 modifiée 99) :

ls= bx Avec: =0,6xy?2x fs=0,6x1,52x21=22835 MPa.

4x 5
¢=08cm—[s=2822cm.
1= X490 1 Gem —> 1. =35.27cm
4% 2835

¢=12cm —Is=4233cm.

IS est supérieur a la largeur de la poutre (b=25cm) dans laquelle elle sera ancrée, donc
on optera pour des armatures avec crochets ; soit des crochets de longueur la tel que :
la=0,4 xIs(Art A.6.1,253 BAEL91 modifi¢e 99).

0,8cm =la=11,29cm.
o= 1,0cm =la= 14,10cm.
1,2cm =la=16,93cm.
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IIL.5.6.2 Vérification a PELS :

II1.5.6.2.1 Combinaison des charges et surcharges :

L’état limite de service (ELS) : (G+Q)
Palier : qs= 6.74 +2.5 = 9.24 KN/ml.
Paillasse : ¢,=9.78+2.5 =12.27 KN/ml.

Mur : qs =5.06 KN/ml.

I11.5.6.2.2 Calcul des efforts internes :

a . Réaction d’appuis :

RA=21.56 KN
Rp = 50.86KN
P=5.06
12.27KN/m
l 9.24KN/m
VYVVVYVVVVVVVVVVVVIVYVVY

4.20 1.70

.

1 ;
k, ko

Figure II1.19. :schéma statique a ’ELS

b- Calcul des efforts tranchants et les moments fléchissant :

b-1- Efforts tranchants :

+» Tableau IIL5 : efforts tranchants a PELS

Troncon Expression X(m) Ty (KN)
0 -5.06
0<x<L70 - _
> 5.06-9.24x 1.70 5076
0 -21.56
0<x<420 _
21.56+12.27x 1720 29.97
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b-2- Moments fléchissant :

«* Tableau II1.6: moments fléchissant a PELS

Troncon Expression X(m) M, (KN.m)
0<x<170 —5.06x —4.62x* 0 0

' ' 1.70 -21.95
0<x<420 21.56x —6.13x> 0 .

: ' 4.20 -17.58

c. Calcul de Mz max :

* Le moment M, s’annule pour x=1.25m
* Le moment M, est maximal pour Ty =0
Ty =0 = 2156-1227x=0 = x=175m

Donc : M ™ = 21.56(1.75)-6.13(1.75)’

M™ =18.95 KN.m
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d- Diagrammes des sollicitations a L’ELS :

P=5.05KN
12.27KN/ml
9.24KN/ml
VY VYV VY Y YVYYYVYY Y A VN
RA RB
. 4.20m __ 1.70m
29.97
T(KN)
+
5.06
21.56 - -
20.76
21.95
X(m)
M(KN.m) 18.95
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On tenant compte des semi-encastrements :
M, =-03M, =-568KNm

a

M, =085M, =16.10KN.m

18.65
0.71
X(m)
16.10
v
M(KN.m)

1. Vérification des contraintes :

> En travées :
Mts= 16.10KN/ml et At=3.14cm?>.
o= 100xAr 100314 _ ey K. Z 5746 = 0931,

bd 100x17
e La contrainte dans acier :
3
oo M 1610x10°7 o0 oerpa
Lrd A 0,931x17x3.14

o = 323.96MPa < o = 348MPa » condition vérifiée.

e La contrainte dans le béton :

1 1
oc=Kxor=—xo = x 323.96 = 5.63MPa.
1 46
Ove = 5.63MPa < ove = 15MPa condition vérifiée.

v
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» Aux appuis :

Mas=18.65KN/ml et Aa=4.52cm?
~100xA4a  100x4.52

o1 = = = 0,266 —Ki=45.98 — 1 =0918.
bd 100x17
e La contrainte dans ’acier :
3
o = Ms _ 18.65x10 — 264 39MPa.
LrdAs 0918x17x4.52
o = 264.39MPa < o = 348MPa >

»

e La contrainte dans le béton :

1
oc=Kxos=—xo5 =
1

Ove = 5. 75MPa < ov = 15MPa

! x264.39 =5.75MPa.
98

»
>

condition vérifiée.

condition vérifiée.

2. Vérification de la fleche (Art B.6.5.2 BAEL modifiée 99) :

On peut se dispenser de la vérification de la fleche si les conditions suivantes sont

réunies :

h M: h 1 A
7< : n_o1.

10xMo’ [ 16’

3 1610
10xMo 10x18.95

?20 047 < M = 0,084

At 452

4,2

2

bxd  fi

—» condition vérifiée.

42 42 ..  epe
o1 = 10005170 = 0.0026 < —= 200 = 0.0105 — Condition vérifiée

= Te

condition non vérifiée

R 20 1

7_5—0.04—7<E—0.06 -

h 20 1 .. s . e,
—=——=0,047<—=0,0625= La condition n’est pas vérifiée ;
L 420 16

Donc, on doit calculer la fleche.
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fﬁf:O,SchrL:O,Schrﬂ:lcm
1000 1000

ML} -
/ 10E,1,, /
Ev : module de déformation longitudinale du béton.

E, =37003/7,,, = 10818,865 MPa.

f : La fleche admissible ;

E, : module de déformation différée ;

E, =3700 3/f.,, =37003/25 =10818,86MPa ;

I, : moment d’inertie totale de la section homogénéisée par rapport au CDG
de la section

XX .

V1 : position de I’axe neutre V= o

Vi
23 cm

Vs Ay VAI

—2 cm

A
v

100 cm

Schéma de calcul des escaliers

2
bz +154,d

BO
Bo : aire de la section homogene.
S« : moment statique par rapport a I’axe XX passant par le centre de gravité
A;: section d’armatures tendues
B, =bh+154, =100x25+15%x6,15 = 2592,25cm’

2
100257 | 154 6.15%23
yo=—2 =12,87cm

259225

V,=h-V,=25-1287=1213cm

=207 4715407,

Io : moment d’inertiec de la section homogénéis¢ calculé¢ par rapport au centre de
gravit¢ de
la section.

1, = %(12,873 +12,13%)+15x6,15(10,13)* =140017cm’*
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4, 615

S 422 00026p% = 0,26
P=5d " 100x23 0P

p : le rapport des aciers tendus a celui de la section utile de la nervure (pourcentage
d’armatures)

M} 32,47x10°

o, = = =249,78MPa
Bd A, 0,919x230x615

A= 0’023;’28 - Ol o032
2+ — 2+ 0,26
@+ Dp 2= )

175
L :max{l —4’#;0} — 0,987

LI, 11x140017

= = =149303,11cm*
1+ A4 1+0,032x0,987

M 32,47x10° (539)°

= = =0,583cm
10£,1, 10x10818,86x149303,1 1x10°

f

f=583mm< f=10,39mm
Dongc la condition de 1a fleche est vérifiée.

Conclusion :
Les armatures calculées a I’ELU sont suffisantes.
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II1.6. Etude de la poutre paliére :

C’est une poutre qui se situe au niveau du palier intermédiaire a mi- étage, elle est
encastrée a ses deux extrémités aux poteaux de la cage d’escalier, sa portée est de
3.15m.

Le calcul se fera en flexion simple.

II1.6.1 Pré-dimensionnement :

~<H <+
15 10
Avec

L : longueur libre de la poutre entre nus d’appuis.

H; : hauteur de la poutre.

% <H; < % = 19.33cm < H; <29 ¢cm, on prend H; = 30 cm.
0.4 H<b< 0.7H;= 12cm <b< 21cm, on prend b =25 cm.
Donc notre poutre sera de dimension ( hxb ) = (30%25).

e Exigence du RPA (ART 7.5.1) :

He 30cm, H=30cm = Condition vérifiée.

b>20cm,b=25cm = Condition vérifice.
He

30 ., Ry
o< 4, - 12< 4 = Condition vérifiée.

I11.6.2 Détermination des charges et surcharges :

o Les sollicitations :
Poids propre de la poutre :G= 25%0.30x0.25 = 1.875 KN/ml
Réaction du palier a L’ELU : R, =17.17 KN
Réaction du palier a L’ELS : R=12.22 KN.

e Les combinaisons de charge :

2R
L’ELU: qu = 1,35G4Tu = 1,35X1.875+% =14.37 KN/m

L’ELS: qs=G+= = 1875 5% = 1030 KN/m.
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Chapitre III Calcul des éléments

I11.6.3. Calcul des efforts tranchant et des moments fléchissant a L’ELU :

e Moment isostatique :

q,0° 1437x(2.9)
e

My=15.10 KN.ml.

M, = =15.10KN ml

o L’effort tranchant :

T4l _14.37x(29)
2

Etant donné 1’effort de semi encastrement on aura.

Muapp= (=0, 3) M= —4.53 KN.m.

M. = (0, 85) Mg=12.84KN.m

=20.83KN.
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Chapitre III Calcul des éléments

o Diagrammes des moments fléchissant et des efforts tranchants:

Qu= 14.37 KN/ml

29m

20.83

20.83 (KN)

Figure II1.20. : Diagramme des efforts tranchants(KN)

453 | 4.33(KN.m)

12.84

Figure II1.21. : Diagramme des moments fléchissant (KN.m)
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Chapitre III Calcul des éléments

II1.6.4 Calcul des armatures longitudinales :

» Aux appuis :
My, =4.53 KN.m

M., — 453x10°

uapp

T bdf, 25x28 x142
w, =0.016<y, =0392=> SS4
1, =0.016Tableau g =0.992.

M 3
A= w2330 _ 402
Bdo,  0.992x28x348

Soit A=3HA10=2.36 cm>.

=0.016

Ky

> En travée:

M= 12.84.m
M,  1284x10°

Cbdf, 25x28°x142
Hy =0.046 <11, =0.392 = SSA—» 1, =0.0046— Tableau S =0.976

M 12.84%x10°

— ut

fdo.  0.976x28x348
Soit  A,=3HAI2 = 3.39cm’.

=0.046

Ky

=1.35cm?

u

II1.6.5. Calcul des armatures transversales :

Les diametres des armatures transversales doivent étre tell que 1'on ait

@, < min{cbl,%,i} =min{8.6,10 ,25}=8.6mm. ®, <1.0cm’

Avec :
h :hauteur de la poutre.
b: largueur de la poutre.

@, :Diamétre minimum des armatures tendues du 1°1lit maintenues par des cadres.

On prend ®= 8§ mm.
On prend un cadre et un étrier en HAS ; At=4HA8 =201 cm?
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Chapitre III Calcul des éléments

e Espacement : (ART 5.1, 22 BAEL 91 mode 99)
S¢< Min [0.9 d; 40cm]
S¢< Min [0.9x 28; 40cm] =S5;< 25.2 cm
Afe  2.01x400
= =
0.4xb 0.4%25

At Tu—0.3ft]' At 0.9 fe
oy () s s < S (o)
b St 0.9fe bys “Ty—0.3 fy

Vu 20.83x1073
Ty = ——————=029MPA
bd 0.25%0.28

2.01 ( 0.9%x400

< ) = 74.01cm
25%1.15\0.29-0.3x2.1
S =min (25.2cm ; 80.4cm ;74.0lcm) =25.2cm

On adopt: S=25 cm.

=80.4cm

o Exigence du RPA (ART 7.2.2 RPA99 Version 2003) :

1. Zone nodale :
. h . 30
S, < mln(z,12¢l) = mln(7,12 x1.2)=7.5cm

Soit : §, =10cm

On prend S;=8 cm, pour une longueur | = 2h = 2x30 = 60 cm.

2. Zone courante :
h
S, < 5" 15¢m, Soit : S, =15cm.

La section d’armature transversale doit étre vérifiée comme suit :
Ay > 0.003Stx b =A,>0.003x15%x25=1.125 cm?.
Ar=201cm2>1.125cm? = Condition vérifiée.

II1.6.6. Vérification a L’ELU :

a) Condition de non fragilité : (BAEL91/Art4.2.1)

A = 023672 =023 % 25 % 28 x 2L = 0 85¢m”
f 400

A, =3.39cm*)0.85cm” = Vérifié.

Ay= 2.36cm*> 0.85cm*= Vérifié.
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Chapitre III Calcul des éléments

b) Condition de I’effort tranchant : fissuration peu nuisible

v . .
T, = b; <7, = mm{o.zﬁ;sz\/lpa} = min{3.33MPa,5MPa }=3.33MPa
Vs
20.84x10
7, =20 0.29TMPa(3.33MPa — Veérifié
25% 28

Il n’y a pas risque de cisaillement.
¢) Influence de ’effort tranchant au niveau du voisinage des appuis :
e Influence sur les aciers :

4.53x100
0.9x28

M
A, ZI.IS[VH + “j/fe :l.15[20.84><100— j/4000: 0.59cm’
a

0.59cm’(A, =3.39cm® — Vérifié

e Influence sur le béton :

V. SO,4b><0,9a’><&:O.4><25><O.9><28><%><101 =420KN
Vs :

V. =20.83KN(495KN — Veérifié

d) Vérification de I’adhérence aux appuis :
On doit vérifier :
V

7 =— 2 <7 =y f..=15%x21=3.15MPa

se O9dz Ul. se l//s .]{128

DU, => nad=4x3.14x1.2=15.08cm
20.83x10°

T, = = 0.54MPal7,, = 3.15MPa — Veérifié.
0.9x280x150.8

Il n’y a aucun risque d’entrainement des barres.

e) Ancrage des barres aux appuis :

)
Il = 4,avecfs =0.6y° f,,, = 2.835MPa

47,
1 =12X200 _ 3 3mm = 42.33em.
4%2.835

On opte : Is =45cm
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Chapitre III Calcul des éléments

Pour des raisons pratiques il est nécessaire d’adopter un crochet normal, d’apres le
BAEL91 ; la longueur nécessaire pour les aciers HA est :

Ir = 0,4x45 = 18cm

On prend 1s=20cm

I11.6.7. Calcul des efforts tranchant et des moments fléchissant a L’ELS :

e Moment isostatique :

q,0> 1030x(2.9)°
=

M= 10.82KN.ml.

M, = =10.82KN.ml

o L’effort tranchant :
g0 10.30x(2.9)
2

T= =14.93KN.

Etant donné ’effort de semi encastrement on aura.
Mapp= (=0, 3) Mg= —3.24KN.m,

M= (0, 85) Mg= 9.19KN.m
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Chapitre III Calcul des éléments

e Diagrammes des moments fléchissants et des efforts tranchants a I‘ELS:

qs= 10.30 KN/ml

/

29m

14.42 +

14.42

Figure I11.22: Diagramme des efforts tranchants(KN) a I'ELS

03.24 |- 03.24

9.19

Figure I11.23.:Diagramme des moments fléchissant (KN.m) a I'ELS
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Chapitre III Calcul des éléments

I11.6.8. vérification des contraintes a ’ELS :
a) état limite de compression du béton :

0,. <061, =15MPa

» Aux appuis :

B, =0910
1004,,, 100x2.36 1
K, 4056
M 3
sap___ 03.24%10 =53.88[MPa].

7T BdA,,  0910x28x236
0, =0.027x53.88=1.45MPal.
0,. =1.45MPa<15MPa = la conditionestverifiée

> En travée

B, = 0894
1004, _100x339 o o
PL="0d  25x28 K=— = —0031.
K 3217

1
s, =10829MPd).
0, =0.027x10829=292 [MPa]< o, =15MPa]. = La condition est vérifice.

b) Etat limite d’ouverture des fissures (BAEL91.ArtB.6.3) :

La fissuration est peu nuisible, donc la vérification des contraintes dans les aciers n’est

pas nécessaire.
¢) Etat limite de déformation :

Pour dispenser de calcul de la fleche on vérifiée.

l)ﬁ 230 0.10>L =0.0625 —— Condition vérifiée.
L 290 16
M . gt
2) h_ 0.10> . __ 919 =0.084 —— Condition vérifiée.
L 10xMo 10x10.82
3) 2= _0003<22=22=0010 —— Condition vérifiée.
bxd 250x280 fe 400

Alors le calcul de la fleche n’est pas nécessaire.

96



Chapitre III Calcul des éléments

IIL.7. Etude du porte a faux :
II1.7.1.Dimensionnement du porte a faux :
Il sera assimilé a une console encastrée a une extrémité réalisé en dalle pleine.

Le calcul se fera pour une bande de 1m de largeur sous les sollicitations suivantes :

Fig. I11.20. Schéma Statique

Q, : charges et surcharges verticales revenant au porte a faux.
G, : charge concentrée verticale due a I’effet du poids propre du mur double cloison.

L’épaisseur du porte a faux est déterminée comme suit

e Zizﬁzllcm soite =15cm
210 10 ?

I1.7.2. Charge et surcharge du porte a faux
e Les charges permanentes :
G, = 4.64 KN/m® (Déterminée dans le chapitre II)
e Les surcharges d’exploitation :
Q; =2.50 KN/m?
Porte a faux a usage d’habitation :
e La charge concentrée :

G' =2.76%(3.06—0.20) =7.90KN /m

I1.7.3. Calcul 4 L’ELU :
e Combinaisons de charge : 1.35G+1.5Q
g, =(1.35G +1.50)1m=1.35x4.64+1.5x2.5=10.01KN /m

q,=0135G")m=135x790=10.67 KN
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Chapitre III Calcul des éléments

e Moments fléchissant :

Le moment total agissant aura la valeur

L 10.01x1.17
M, = —[q“Tmej = —(++10.67x1.1j =—17.79KN m

Remarque : Le signe (-) indique que la fibre supérieure est tendue

o [KEffort tranchant :
V,=q,L+q, =10.01x1.1+10.67=22.74KN

I1.7.3.1.Ferraillage :

e Les armatures principales

M 17.79x10° . : ,
H=—F"—= : =0.088 < 1, =0.392 = Section simplement armée.
bd’f,,  100x12%x14.2
¢ =3cm
15cm
1 =0.088 = £=0954 d=12cm
M . 3 b =100cm
oM, 1779x10°
Pdo,  0.954x12x348
On adopte 6HA12 =6.79 cm® Avec : St=15¢cm
e Les armatures de répartition
A, _A_ST  q0em?
4 4
On adopte 4HA8 =2.01cm’ Avec : S; =25cm
IIL.7. 3.2.Vérifications :
a. Vérification de la condition de non fragilité : (Art 4.21/BAEL 91)
e 0.23bdfty _0.23x100x12x2.1_ \o 2
fe 400
A =145em* <A, ., =6.79cm’ Condition vérifiée.
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Chapitre III Calcul des éléments

b. Vérification de la condition de ’adhérence des barres : (Art6.13/BAEL 91)
v, T, =y, ft,=3.15MPa
T, = ———<T,, Avec
0.9dZu, Yu,=3.14x5x12=18.84cm’
22.74x10

T, = =1,11MPa<7,, Condition vérifiée
0.9%x12x18.84

c. Vérification au cisaillement :

vV,
T, =—+<7,
bd
_ .1 0.15f ¢ . 4o
Avec T, = min < 4MPa ;=25 MPa (fissuration préjudiciable)
Yo
22.74x10
T, = e 1.89MPa <7, =2.5MPa Conditionvérifiée
100x12

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

d. Vérification de I’écartement des barres :
Armatures principales : S;= 15¢cm < min (3h; 33cm) = 33 cm. = Condition vérifice

Armatures secondaires: St =20cm < min (4h ; 45cm) =45 cm. = Condition vérifiée
I11.7.4 Calcul a L’ELS :

e Combinaison de charge: G+Q

g, =(G+O)lm=4.64+2.5=714KN/ml
g, =G x1lm=17.90 KN

e Moment fléchissant :

Le moment total agissant aura la valeur

I? 7.14x1.17
Ms:(qsz +qSle:_(++7.90x1.1j:—13.009KNm
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Chapitre III Calcul des éléments

I1.7.4.1.Ferraillage :

_ Ms _ 13.009x10°
bd’f,, 100x12°x142

i =0.064 < 1, =0.392

1 =0.064 = B=00967

Ms 13.009 x10°

A = =
pdo 0.967 x 12 x 348

=3.22cm’? < Agaopree

st

Le ferraillage adopté a I’ELU est vérifié.
I11.3.4.2.Vérification :

a. Vérification des contraintes dans le béton :

Oy <04 — 15MPa

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

— La section est rectangulaire.
— La nuance des aciers est FeE400 .

-1 M
o< VT-F% Avecsz—u
N

pour une section rectangulaire b=100cm ; e =15 cm, armée par des aciers de nuance
FeE400 soit a vérifier a .

1.36—-1 25
1,=0.088 = a=0.1154 < 5 +100_0.43 Condition vérifiée.

Donc le calcul de 0y, n’est pas nécessaire.
b. Longueur de scellement droit :

La longueur de scellement droit est donnée par la relation suivante :

Pdfe
L= 4£ Avec : Og= 0.6Wxfipg =0.6 x1.5% x2.1 =2.84MPA

S

L,=35.21
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Chapitre 1V Modélisation et vérification des exigences RPA

IV.1. Introduction :
La principale cause des dommages dans une structure durant un séisme est sa réponse
au mouvement appliqué a sa base suite au mouvement transmis a son sol d’assise.
Dans le but d’analyser et d’évaluer le comportement de la structure sous ce type
de chargement, les principes de la dynamique des structures, doivent &tre
appliquées pour déterminer les déformations, et les contraintes développées dans la
structure. Quand on considére une analyse de structure sous un chargement
dynamique, le terme dynamique ‘signifie une variation dans le temps’, ceci rend
I’étude plus compliquée, voire impossible quand il s’agit d une structure élevée avec
un nombre infini de dégrée de liberté. Pour cela les ingénieurs essayent de simplifier
les calculs, en considérant non pas la structure réelle mais un modele simple qui doit
étre le plus proche possible de la réalité.
Pour mod¢liser une structure, plusieurs méthodes sont utilisées parmi lesquelles :

e Mod¢lisation en masse concentrée :
Dans ce modele les masses sont concentrées au niveau de chaque plancher
formant ainsi un pendule multiple, c’est un modele simple mais qui a des
limitations (discontinuités dans le systéme structural, irrégularités).

e Mod¢lisation en éléments finis :
Dans ce cas la structure est décomposée en plusieurs €léments, on détermine
les inconnues au niveau des nceuds puis a 1’aide des fonctions d’interpolations on
balaie tout 1’¢1ément puis toute la structure.

IV.2. Choix de la méthode de calcul pour le séisme:

IV.2.1.Introduction :

Le séisme peut étre défini comme des mouvements transitoires et passagers qui
provoquent une libération brutale d’énergies accumulées dans la région ou il se
manifeste. Ces mouvements s’effectuent généralement le long d’une faille préexistante
affectant des roches de 1’écorce terrestre et en fonction de leur intensité, peuvent
provoquer des dommages importants et méme la ruine des constructions, d’ou la
nécessité de protéger les vies humaines et leurs biens matériels en tenant compte de ce
phénomene naturel dans la conception des constructions.

Pour cela, le réglement parasismique Algérien prévoit des mesures nécessaires a la
conception et a la réalisation de la construction de manicre a assurer un degré de
protection acceptable.
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Chapitre 1V Modélisation et vérification des exigences RPA

IV.2.2. Choix de la méthode de calcul :

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

- La méthode statique équivalente.

- La méthode d’analyse modale spectrale.

- La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.

IV.2.3. Principe de la méthode statique équivalente :

Le principe de cette méthode est de remplacer les forces réelles dynamiques qui se
développent dans la construction par un systeme de forces statiques fictives dont les
effets sont considérés équivalents a ceux de I’action sismique.

e Conditions d’application de la MSE :
La méthode statique équivalente peut €tre utilisée dans les conditions suivantes :

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

H <65m en zones I, 11, , 1I;
H< 30m en zone III.

b) Le batiment ou le bloc étudi¢ présente une configuration irrégulicre, tout en
respectant les conditions complémentaires exigées par le RPA (Art 4.1.2) en
plus de la hauteur énoncée en a).

IV.2.4. Vérification des conditions de la méthode statique équivalente :

D’apres I’Art 4.1.2 de RPA99 et d’apres les criteres de classification Art 3-5 de
RPA99, Le batiment est irrégulier donc la méthode statique équivalente n’est pas
applicable

IV.2.5. Principe de l1a méthode dynamique modale spectrale :

I1 est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des effets engendrés dans
la structure par les forces sismiques représentées par un spectre de réponse de calcul.
Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.

IV.2.6. Principe de la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes :
Cette méthode peut €tre utilisée au cas par cas par un personnel qualifié, ayant justifié
auparavant le choix des séismes de calcul et des lois de comportement utilisées ainsi
que la méthode d’interprétation des résultats et les criteres de sécurité a satisfaire.
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IV.2.7.Conclusion :

Vu que la méthode statique équivalente n’est pas applicable et la méthode d’analyse
dynamique par accélérogrammes nécessite I'intervention de spécialistes. La méthode
qui convient dans notre cas est la méthode modale spectrale.

IV.3. Présentation de la méthode modale spectrale :

Dans cette méthode on recherche pour chaque mode de vibration le maximum d’effets
engendrés dans la structure par les forces sismiques, représentées par un spectre de
réponse de calcul. Ces effets vont étre combinés suivant la combinaison la plus
appropriée pour obtenir la réponse totale de la structure.

IV.3.1. Spectre de réponse de calcul (RPA. Art4.3.3.)
L’action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant :

1.25A[1+l[2.5n9—1n 0<T<T,
T, R

2.5n(1.25A Q T,<T<T
S, S R e (Art 4.13)
bR

25m(1.25A) = || == T, <T <3.0s
RNAT
2/3 5/3
2.5n(1.25A)(T—2] (3] [gj T > 3.0s
3 T R

Le spectre de réponse est en fonction des parametres suivants :

A. La zone : notre structure est implantée a TIZI OUZOU qui est considéré comme
zone (I1a)

A: coefficient d’accélération de zone, donné par le tableau 4.1 (RPA99/version
2003) suivant la zone sismique et le groupe d’usage du batiment A =0,15(tableau 4.1
RPA 2003)

B. Le groupe : (RPA. Art.3.2) :
Groupe 2 : Ouvrages courants ou d’importance moyenne

C. Le systéme de contreventement :
Le contreventement d’un batiment est constitué de 1’ensemble des éléments verticaux
destinés a assurer sa stabilité¢ contre toute sollicitation horizontale (vent ou séisme), en
effet, son étude est une étape trés importante.

On peut déterminer le systéme de contreventement a 1’aide de 1’effort
tranchant a la base de la structure donné par ETABS.
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C.1. Description du logiciel ETABS.

L’ETABS est un logiciel congu exclusivement pour le calcul des batiments. Il permet
de modéliser facilement et rapidement tous types de batiments grace a une interface
graphique unique. Il offre de nombreuses possibilités pour I’analyse statique et
dynamique. Ce logiciel permet la prise en compte des propriétés non-lin€aires des
matériaux, ainsi que le calcul et le dimensionnement des éléments structuraux suivant
différentes réglementations en vigueur a travers le monde (Euro code, UBC,
ACI...etc.). En plus de sa spécificité pour le calcul des batiments, E7ABS offre un
avantage certain par rapport aux autres codes de calcul a utilisation plus étendue. En
effet, grace a ces diverses fonctions il permet une décente de charge automatique et
rapide, un calcul automatique du centre de masse et de rigidité, ainsi que la prise en
compte implicite d’une éventuelle excentricité accidentelle. De plus, ce logiciel utilise
une terminologie propre au domaine du batiment (plancher, dalle, trumeau, linteau,
etc....)

C.2. Modélisation de la structure :

Le logiciel ETABS nous permet de réaliser sur un modele tridimensionnel de
la structure avec 12 niveaux encastrée a sa base.

Les poteaux, poutres sont modélisés par un élément de type FRAM

Les voiles et dalles pleine par un élément de type SHELL.

Fichier de données de PETABS :

7

s Tableau IV.1: frame section properties

SectionName Material Shape Depth WidthTop
POT60.60 CONC Rectangular 0.6 0.6
POTS55.55 CONC Rectangular 0.55 0.55
POT50.50 CONC Rectangular 0.5 0.5

PP CONC Rectangular 0.4 0.3
PS CONC Rectangular 0.35 0.3
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Modélisation et vérification des exigences RPA

¢ Tableau IV.2 :Matériaux proprietes :

Material| Type Mass E Poisson G DesignType | ConcFc | RebarFy
CONC |Isotropic | 2.50E+00 | 32164200 0 16082100 Conc 25000 | 400000
+¢ Tableau IV.3 :Shel section proprietes :
Section Material | MembThick | BendThick | TotalWt | TotalMass
Voile CONC 0.2 0.2 15824.484 | 1582.4484
Dalle pleine CONC 0.15 0.15 1922.655 192.2655
¢ Tableau IV.4 : Story Data :
Story Height Elevation
STORY12 2.38 37.00
STORY11 3.06 34.62
STORY10 3.06 31.56
STORY9 3.06 28.50
STORY8 3.06 25.44
STORY7 3.06 22.38
STORY6 3.06 19.32
STORYS5 3.06 16.26
STORY4 3.06 13.20
STORY3 3.06 10.14
STORY2 4.08 7.08
STORY1 3 3.00
BASE 0 0
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Figure IV.1 : Mode¢le 3D de la structure

106



Chapitre 1V Modélisation et vérification des exigences RPA

Figure IV.2 : la disposition des voiles
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o Justification de ’interaction portique-voile :
» Calcul du pourcentage de participation des voiles :
¢ les résultats sont donnés selon les figures suivantes :
» Sens Ex :

Section Cutting Line Projected Coordinates

% Y
Start Paint |35.144F |5.2271
End Point |-4.0383 |5.2977

Feszultant Force Location and Angle

s Ny £ Angle
|16.5529 |5.2624 i) 11798968
Include [v Floors [ Beams [ Bracez [ Columnz v “Wal: v Ramps
Integrated Forces
Right Side Left Side
1 2 Z 1 2 £
Force | 71867535 12671 | 7E35399 | F196.7535| 12671  B0876.336
Moment | 52678433 | 149006.829 | 4910092 | BE1619.7|  187094.376 | 43100.92

Cloze

Figure IV.3 : Effort tranchant a la base sous EX

Section Cutting Line Projected Coordinates

% v
Start Paint 35,1445 |5.2271
End Paint |-4.0288 |5.2977

Rezultant Force Location and Angle

= Y £ Angle
15,5529 |5.2624 0. 179.8963
Include [ Floors [ Beams [~ Braces [ Columns W %all: [ Famps
Integrated Forces
Right Side Left Side
1 2 z 1 2 z
Force | FR4F.E59 | 8025| 19935532 | BR4E.EE7G| 279058 | 217875575
Mament | 167042279 |  FR4EE122| 39509.442 | 193324.36| 95450546 | 39499 92

Clogze

Figure IV. 4 : Effort tranchant a la base sous Ex revenue aux voiles
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» Sens Ey :

Section Cutting Line Projected Coordinates

= e
Start Point |26.7843 [4.7329
End Paint |-1.1729 |4.9447
Resultant Force Location and Angle
* ¥ £ Angle
12 808 |4 8388 |0 179 5659
Include [ Floors W Beams [v Brace: [ Columns W Wall: W Bamps
Inteqrated Forces
Right Side Left Side
1 2 £ 1 2 £
Force | BR.E189| 7419.2243 | -7E349.76 | BE.G189|  7419.2243| 805781896
Moment | 7342371 | 2235005 | 22237453 | 24649 | 239426106 | 22237 453

Cloze Refresh

Figure IV.5 : Effort tranchant a la base sous EY

" i : E |i i|i ||-|I. — =L el 57
Section Cutting Line Projected Coordinates
® Y
Start Paint | 26,7843 47229
End Paint -1.1729 |4.9447
Rezultant Force Location and Angle
= Y £ Angle
12806 4.8388 0. 179.5659
Include [~ Floors [ Beams [ Braces [ Columnz v wall: [ Ramps
Integrated Faorces
Right Side Left Side
1 2 z 1 2 z
Force | 479571 |  E2R4EE73| 19549937 | 477481  B290.4975 | 22075.5911
Mament | 248507859 | E7635. | 18853.0253 | 208177 B4304.744 | 187448319

Cloze

Figure I1V.6: Effort tranchant a la base sous Ey revenue aux voiles
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» Sens longitudinal :

L’effort tranchant repris par la structure auto stable et les voiles:7186.75SKN — 100%
L’effort tranchant repris par la structure auto stable : 1540.10 KN — 31.14%
L’effort tranchant repris par les voiles: 5646.65KN _, 68.86 %

» Sens transversal :

L’effort tranchant repris par la structure auto stable et les voiles: 7419.22KN — 100%
L’effort tranchant repris par la structure auto stable: 1128.73KN —*27.22%
L’effort tranchant repris par les voiles: 6290.49KN »72 .78%

C.3. Conclusion :

L’effort repris par les voiles est plus important que celui des portiques est cela dans
les deux sens. D’apres le RPA99 corrigé en 2003 le contreventement est du type 4a
qui est, le systeme de contreventement assuré par des voiles et des portiques

D.L’amortissement :

e 1 : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule :
n=y7/2+£)>0.7 __ n=076>0.7... (Vérifiée)

¢ Tableau IV.5 : Valeurs de £ (%)

Portiques Voiles ou murs
Remplissage | Béton
£ = , Acier Béton armé/maconnerie
armé
Léger 6 4
10
Dense 7 5

Dans notre cas & = 10%.

E. Le facteur de qualité Q:

Le facteur de qualité de la structure est fonction de :
- laredondance et de la géométrie des €léments qui la constituent
- la régularité en plan et en élévation
- la qualité du contréle de la construction

S
La valeur de Q est déterminée par la formule : Q=1+)_P, (4-4)
1

P, est la pénalité a retenir selon que le critere de qualité q " est satisfait ou non".
Sa valeur est donn¢e au tableau 4.4
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¢ Tableau IV.6 : Valeurs des pénalités Pq :

Sens longitudinal Sens transversal
Valeurs de Pq Valeurs de Pq
Observé |Non observé |Observé |Non observé
Condition minimale sur les 0.00 0.00
files de contreventement
Redondance en plan 0.00 0.00
Régularité en plan 0.05 0.05
Régularité en élévation 0.05 0.05
Control? (.ie la qualité 0.00 0.00
des matériaux
Cont’role. de la qualité 0.10 0.10
d'exécution

e Résultats de calcul :

-Sens longitudinal : Q= 1+ (0.00+0.05+0.05+0.00+0.00+0.10)=1.20
-Sens transversal : Q= 1+ (0.00+0.05+0.05+0.00+0.00+0.10)=1.20

F. Le Site : (RPA. Art.3.3.1)
Le sol est de catégorie S3 (sol meuble), selon les résultats donnés par le
laboratoire de géotechnique.

IV.4. Vérification des exigences du (RPA99/version 2003) :
IV.4.1. L’excentricité :

D’aprés le RPA 99/Art 4.2.7, pour toutes les structures comportant des
planchers rigides dans leurs plans, on suppose qu’a chaque niveau, et dans chaque
direction, la résultante des force horizontales a une excentricité par rapport au centre
de torsion inferieure ou égale a la plus grande des deux valeurs :

¢ 5% de la plus grande dimension du batiment.
e Excentricité théorique résultante des plans (e, ey) :

{ ex <5%Ix

ey <5%Ly
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¢ Tableau IV.7 : excentricité suivant x et y

Centre de

centre de masse | torsion excentricité excentricité (5%L)
Niveau | XCM [YCM |XCR |YCR [ex ey EX EY
] 15.8| 12.52 15.8| 12.537 0] -0.017
. 15.8| 12.49 15.8| 13.108 0] -0.618
5 15.8| 12.385 15.8| 13.058 0| -0.673
q 15.8]| 11.868 15.8| 13.022 0] -1.154
- 15.801| 12.387 15.8| 13.031 0.001| -0.644

15.801| 12.387 15.8| 13.039 0.001| -0.652
6 1.61 1.12
. 15.801| 12.387 15.8| 13.038 0.001| -0.651
. 15.801| 12.385 15.8| 13.03 0.001| -0.645
5 15.801| 12.381 15.8| 13.022 0.001| -0.641
1 15.802| 12.382 15.8| 13.015 0.002| -0.633
1 15.803| 12.169 15.8| 13.014 0.003| -0.845
- 15.8| 9.834 15.8| 9.137 0| 0.697

e Excentricité accidentelle : (RPA 2003 Art 4.2.7)
Le RPA dicte que : Ex=32.2x0.05=1.61m
Ey =22.5 x0.05=1.12m

IV.4.2. Estimation de la période fondamentale de la structure (T) :

(Art 4.2.4RPA99/version2003 page 45).

La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut étre estimée a partir de
formules empiriques ou calculées par des méthodes analytiques ou numériques.

Les formules empiriques a utiliser selon le RPA99/version2003 sont :

h 3
T=009x—2 T=C, th/4 et prendre7 . .

N R
Avec :

h,, : Hauteur mesurée en métre a partir de la base de la structure jusqu’au dernier

niveau.
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= h,, =37.00m

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

=D, =322m , D,=225m

e’
Calcul de T avec la formule empirique : I'=Cpxhy

C, =0.050 (contreventement assuré par voiles)
C, =0.050 =  T=0.758sec, dans les deux directions.

LS

e Calcul de T avec la formule empirique : 7' =0.09x
prd JD

hN
VDX
hN
1,,=0.09 =0.702sec
V DY
Onprend 7, =7, =0.586sec
- sens (x-x) : 7, = min (0.586, 0.758)=0.586sec
- sens (y-y) : 7, =min (0.702 ; 0.758)=0.702sec

Ty, =0.09 =0.586sec

e conclusion :
T empzmin (0.758, 0.586)=0.586s

IV4.2.1 Vérification de la période :
e Valeur de T trouvé par ETABS :

=082 s

e Valeur de T trouvé par la formule empirique :

T=0.586s
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e Les valeurs de T, calculées a partir des formules de Rayleigh ou de méthodes
numériques ne doivent pas dépasser celles estimées a partir des formules
empiriques appropriées de plus de 30%.(Art 4.2.4 bRPA99/version 2003).

—

0.82<0.75x1.3=0.97s Condition vérifiée.

IV.3. Participation massique et le nombre de modes a considérer :
La somme des masses modales effectives pour les modes retenus doit étre égale a
90% au moins de la masse totale de la structure.

¢ Tableau IV.8 : périodes et participations massiques.

M N I I N

0.828694 58.9331 58.9331 2.1633
2 0.80537 0 61.2507 58.9331 61.2507 0
3 0.72055 2.3679 0 61.301 61.2507 54.4649
4 0.217993 0 17.4662 61.301 78.717 0
5 0.210901 14.3171 0 75.6181 78.717 4.1834
6 0.188505 4.2594 0 79.8775 78.717 13.7835
7 0.106959 0 7.4378 79.8775 86.1548 0
8 0.102971 1.6948 0 81.5723 86.1548 6.2235
9 0.091413 5.007 0 86.5794 86.1548 2.1332
10 0.063536 0 3.1099 86.5794 89.2647 0.0001
11 0.063055 0.428 0.0001 87.0073 89.2648 2.3005
12 0.055631 2.179 0 89.1863 89.2648 0.4491
13 0.043595 0.2913 0 89.4776 89.2649 1.0142
14 0.042629 0 1.9145 89.4777 91.1794 0
15 0.039066 1.0845 0 90.5621 91.1794 0.2519
16 0.034341 0.2855 0 90.8477 91.1794 0.201
17 0.032816 0.0087 0 90.8563 91.1794 0.7677
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IV.4. Le déplacement relatif des niveaux :
Le déplacement relatif au niveau « k » par rapport au niveau « k-1 » est égal a :

A= 0 = Ojg

D’apres le RPA 99 (Art.5.10/ Version 2003), les déplacements relatifs latéraux d’un
¢tage par rapport aux étages qui lui sont adjacents ne doit pas dépasser 1% de la

hauteur d’étage.
.lk E Ek = 1[2"-".!} I]-E

¢ Les résultats sont récapitulés dans les tableaux suivants :

» Sens longitudinal : X

¢ Tableau IV.9 : Déplacements relatifs des portiques par niveau suivant le sens

longitudinal
Niveaux | dy(cm) Ok (cm) A(m) Ay (m) Conditions
1 0.000834 0.000000 0.000834 | 0.0300 Vérifiée
2 0.000882 0.000834 0.000048 | 0.0408 Vérifiée
3 0.000932 0.000882 0.000932 | 0.0306 Vérifiée
4 0.000970 0.000932 0.00005 | 0.0306 Vérifiée
5 0.000987 0.000970 0.000017 | 0.0306 Vérifiée
6 0.000987 0.000987 0| 0.0306 Vérifiée
7 0.000955 0.000987 -0.000032 | 0.0306 Vérifiée
8 0.000875 0.000955 -0.00008 | 0.0306 Vérifiée
9 0.000752 0.000875 -0.000123 | 0.0306 Vérifiée
10 0.000596 0.000752 -0.000156 | 0.0306 Vérifiée
11 0.000408 0.000596 -0.000188 | 0.0306 Vérifiée
12 0.000053 0.000408 -0.000355 | 0.0306 Vérifiée
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» Sens transversal : Y

)

L)

» Tableau IV.10: Déplacements relatifs des portiques par niveau suivant le sens

transversal
Niveaux | ok (m) Oex (M) Ax(m) Ak (i) Conditions
1% he

1 0.00334 0 0.00334 |  0-0300 Veérifice
2 0.003525 0.00334 0.000185 0.0408 Vérifiée
3 0.003835 0.003525 0.00031 0.0306 Vérifiee
4 0.00413 0.003835 0.000295 0.0306 Vérifiée
5 0.00434 0.00413 0.00021 0.0306 Vérifiée
6 0.00445 0.00434 0.00011 0.0306 Vérifiee
7 0.00439 0.00445 -0.00006 0.0306 Vérifiée
8 0.004095 0.00439 -0.000295 0.0306 Vérifiée
9 0.003435 0.004095 -0.00066 0.0306 Vérifiée
10 0.00258 0.003435 -0.000855 0.0306 Vérifiée
11 0.00176 0.00258 -0.00082 0.0306 Vérifiée
12 0.00035 0.00176 -0.00141 0.0306 Vérifiée

+ Conclusion :

Nous constatons que dans les deux sens, les déplacements relatifs dus aux efforts
latéraux sont inférieurs aux déplacements relatifs recommandés par le RPA 99.
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IV.5. Le déplacement total de batiment :
Les résultats des déplacements sont calculés par le logiciel ETABS

il Story Forces/Response for Lateral Loads

pX4

File

Story Humber

Stary 12

Baze
0.00E+00 B.50E-03

1.95E-02

M aximum Story Displacements

| Sty 12

Additional Motes for Printed Output

Dlizplay |

Figure IV.7 : déplacement total selon Ex
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i, Story Forces/Response for Lateral Loads =

File

Set Story Range

Top Stary STORY12 -
Bottorn Story | BASE -
Show All

Static Loadz/Responze Spectra

Story Humber

Starp 12

Case EY -

Select Diaphragm

Mame 012 -

Plat Dizplay Colars
Global #-Direction Calar

Global¥-Direction  Color [N

Show
Basze »
[0.00E +00 E.05E-03 1.21E-02 1.82E-02 242E-02 e
M aximum Story Dizplacements ™ Diaphragm Ch Dizplacement
[ Stom 1z | 0.0z (" Diaphragrn Drifts
o Maximum Stor Dizplacements

Additional Motes for Printed Output

b &mirnurn Story Drifts

Story Shears

Story Owerturning Moments

Ty Ty DY

Dizplay I Done |

Stary Shffness

Figure IV.8 : déplacement total selon Ey

On doit justifi¢ le déplacement total du batiment est <h/500 :
Depuax< h/500 — 0.02<37.00/500 =0.07 ——@onditions vérifiée.

IV.6. vérification de la résultante des forces sismiques a la base :

IV.6.1 Calcul de la force sismique totale : (Rpa99 /Article : 4.2.3)

La force sismique totale V, appliquée a la base de la structure, doit étre calculée
successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule :

y_ADQ
R
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e D : Facteur d’amplification dynamique moyen, fonction de la catégorie de
site, du facteur de correction d’amortissement ( n ) et de la période
fondamentale de la structure (T).

e Valeurs de T; T;:
Ty, T : périodes caractéristiques associée a la catégorie du site est donnée dans le
tableau 4.7 de RPA99/version2003.

T,=0.15 sec

T,=0.50 sec
¢ Sol meuble — site 3
Le facteur d’amplification dynamique moyen est :

N7
D, = 2.577[—2] ... T,<T,<3.0sec

X

7\
D, = 2.577[T—2] ...T,<T,<3.0 sec

Y

% y
D, = 2.5;7[Q] =2.5><0.76[ﬂ] =171
T 0.586

X

% 3
D, = 2.5;7[5] =2.5><0.76[ﬂj =151
1, 0.702

e W : poids total de la structure.

W est égal a la somme des poids Wi, calculés a chaque niveau (1) :

W= W avec Wi Wa + B Wy (4-5)

i=1

* Wg; 1 poids di aux charges permanentes et a celles des équipements fixes
éventuels, solidaires de la structure

* Wy : charges d’exploitation.
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«* Tableau IV.11 : Poids total de la structure.

Etage poids

Poids suivant x poids suivant y
12 213.715 213.715
11 8141.351 8141.351
10 9151.658 9151.658
9 9151.006 9151.006
8 9347.072 9347.072
7 9566.088 9566.088
6 9566.088 9566.088
5 9566.088 9566.088
4 10095.634 10095.634
3 12688.69 12688.69
2 14075.248 14075.248
1 15048.804 15048.804
Total 126551.442 126551.442
Poids total

253102.884

W(KN)

11
W=> W, =253102.884KN

=1
e [3 : Coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la
charge d’exploitation et donné par le tableau 4.5.La valeur du coefficient de
pondération est de [=0,20(Batiments d’habitation, bureaux ou assimilés)

o R : Coefficient de comportement global de la structure

Notre structure est contreventée par des voiles, la valeur de R=5

Sa valeur unique est donnée par le tableau 4.3 (RPA99/version 2003) en fonction du
systeme de contreventement tel que défini en 3.4

» Calcul de la force sismique totale a la base :
_ADQ . 015x1.71x12

V, n «253102.884 =15581.013KN
AD, . 0.15x1.51x1.2
Vy = RY Q r ZOISXISIX12 o300 884 = 13758.672KN
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IV.6.2. Résultante des forces sismiques de calcul : (Art 4.3.6 RPA 99/ version2003)
La résultante des forces sismiques a la base V; obtenue par la combinaison
des wvaleurs modales calculée par ETABS 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. (Vo> 0.8 V)

-Si Vi< 0.80 V, il faudra augmenter tous les parametres de la réponse (forces,
déplacements, moments,...).
» Les efforts tranchant donné par ETABS :

Vi=7550.57 KN > 0.8V= 6040.456 KN (condition vérifiée)
Vi =7721.53 KN >0.8V,=6177.224 KN (condition vérifiée)

IV.7. justification vis-a-vis de ’effet P-A: (Art 5.9. RPA 99/ version 2003)
Les effets du 2° ordre (ou effet P-A) peuvent étre négligés dans le cas des batiments si
la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux :

9=Pk Ak/ Vk hkS 0.10

Pk : poids total de la structure et des charges exploitation associées au dessus du
niveau K

i(WGi* + ﬂqu_) (Voir paragraphe 4.2.3 calcul de W).

i=k

Vi : effort tranchant d’étage au niveau "k" : Vk = Z F
i=k

Ay : déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 »
(Voir paragraphe 4.2.10)
hy : hauteur de I’étage « k »

-Si 0,10 < 6, < 0,20, les effets P-A peuvent étre pris en compte de manicre
approximative en amplifiant les effets de I’action sismique calculés au moyen d’une
analyse ¢lastique du 1° ordre par le facteur 1/ (1- 6y).

-Si 6> 0,20, la structure est potentiellement instable et doit étre redimensionnée.
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¢ Tableau IV.12 : justification vis-a-vis de I’effet P-A.

Sens x-x Sens y-y

Niveaux | P(KN) Ax(m) VixHy 0, Ax(m) | VixHy 0,

12 213.715 0.000834 124.6168 0.00143029 | 0.00334 149.8924 0.00476214
11 8141.351 0.000048 4508.3592 0.00008668 | 0.000185 4749.9156 0.00031709
10 9151.658 0.000932 7985.682 0.00106808 | 0.00031 8278.2486 0.00034271
9 9151.006 0.00005 10663.335 0.00004290 | 0.000295 | 11075.1192 0.00024375
8 9347.072 0.000017 12936.5172 0.00001228 | 0.00021 | 13468.7124 0.00014574
7 9566.088 0| 14937.1146 0| 0.00011 | 15569.9532 0.00006758
6 9566.088 0.000032 16657.2936 0.00001837 | 0.00006 17366.265 0.00003305
S 9566.088 0.00008 18114.4656 0.00004224 | 0.000295 | 18876.5892 0.0001495
4 10095.634 | 0.000123 19396.5444 0.00006402 | 0.00066 20175.804 0.00033025
3 12688.69 0.000156 20746.647 0.00009542 | 0.000855 | 21535.1478 0.00050377
2 14075.248 | 0.000188 | 29259.8424 0.00009043 | 0.00082 | 30278.6592 0.00038118
1 15048.804 | 0.000355 22651.71 0.00023585 | 0.00141 23164.59 0.000916

On constate que : 8k

négligés.

IV.8. Conclusion :
Toutes les recommandations sont satisfaites nous pouvons ainsi extraire les efforts
avec les quels nous allons ferrailler notre structure dans le chapitre suivant.

< 0.1 alors les effets du 2° ordre (ou effet P-A) peuvent étre
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V.1. Introduction :
Les poutres sont ferraillées en flexion simple a L’ELU et vérifiées a L’ELS, les
sollicitations maximales sont déterminées par les combinaisons suivantes :

a) 1.35G+1.5Q:a L’ELU.

b) G+ Q=E : RPA99 révisé 2003.

¢) 0.8G £ E : RPA99 révisé 2003.

V.2. Recommandations du RPA99/version 2003 :
V.2.1. Armatures longitudinales :

» Le pourcentage minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la
poutre est 0.5% en toute section.
e Poutre principales : Ay, = 0.005x40%30 =6 cm?.
e Poutre secondaire : A,;, = 0.005x35x30=5.25 cm?.

» Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est de : 4% en zone courante
et 6% en zone de recouvrement.
e Poutres principales :

Anax=0.04x40x30 = 48 cm? (en zone courante).
Apax = 0.06x40x30 =72 cm? (en zone de recouvrement).

e Poutres secondaires :

Apax = 0.04x35x30 =42 cm?(en zone courante).
Apax = 0.06x35x30 = 63 cm?(en zone de recouvrement).

» La longueur minimale de recouvrement est de 40® en zone II,.

» L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inféricures dans les poteaux
de rive et d’angle doit étre effectué avec des crochets a 90°.

V.2.2. Armatures transversales :

e La quantit¢ minimale des armatures transversales est de :
A=0.003 S;.b

e [’espacement maximum entre les armatures transversales est de :

S = min(%, 12 ¢) en zone nodale.

h
S¢ < S €n zone de recouvrement.

Avec : © Le plus petit diametre utilisé pour les armatures longitudinales.
e Les premicres armatures transversales doivent étre dispos€e a Scm au plus du nu

de I’appui ou de I’encastrement.
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V.2.3. Etapes de calcul des armatures longitudinales :

Dans le cas d’une flexion simple, on a les étapes de calcul suivantes :
Soit :

A, : section inférieure tendue ou la moins comprimée selon le cas.
A’ : section supérieure la plus comprimée.

Un moment de flexion M,, supporté par la section.

On calcule le moment réduit :

M,
’u = —
"7 bd%fy
foe = % » =152 f,, = 14.2 MPa
O = i— ¥ = 1.15 > o, = 348 MPa

o Sipy, <y = 0.3921a section est simplement armée c¢.-a-d. la section ne

comprendra que les aciers tendus alors :
M, AF

A. =
> Bdo;
o Sip, =y = 0.392 la section est doublement armée h
¢ a d la section comprendra des aciers tendus ainsi

que des aciers comprimés.

On calcule : . - .
M, = :urbdszc
AM = M, — M,
Avec :
Mr : moment ultime pour une section simplement armée.
Mu : moment maximum a I’ELU dans les poutres.
A M AM
e Armatures tendues :4; = Bdo. + o
e Armat imées : A’y = ——
rmatures comprimées : A’y = =7
A,
AN = tAM d-c
A
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+ Remarque:
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, (ArtBAEL B.6.6,1).

V.2.4. Vérification a PELS :
Les états limites de service sont définis en tenant compte des amplifications de la
durabilité de la construction.

o Etat limite de résistance de béton :

11 faut vérifier la contrainte dans le bétono,, =kx o, <0,6f.,, = o5 =15MPa.

Avec .0, =—
B,dA
(A : armatures adoptées a ’ELU)
1004
On calcul : p =——22
byd
Abaque Abaque
P > B #kl

V.2.5. Vérification a L’E.L.U: Les vérifications a effectuer sont les suivantes :

a) Condition de non fragilité (BAEL 91 Art A64) :

A > AL =O.23><b><d><%

(5]

b) Vérification de I’adhérence :

max

Tee < Tse Te = —
’ 0.94> U,

Toe = Pfo

Avec

., . Contrainte d’adhérence calculée.
1. . Contrainte d’adhérence admissible.
V™ :Effort tranchant max.

d : hauteur utile.
Y:Ceefficient qui dépend de la nature de 1’acier utilisé.
u, : Périmetre des aciers.
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Chapitre V Ferraillage des poutres

¢) Vérification de la contrainte tangentielle (BAEL 91 Art 521) :

T, <Tu= mm[g F MPa] = 3.33MPa. (Fissuration peu nuisible).

s

v

u

T =

“ bd
d) Influence de ’effort tranchant aux appuis (BAEL 91 Art 521) :

+ Influence sur le béton :

v SO.4xaxbx@ avec a=0.9d
Vb

4 Influence sur les armatures :

ALy ]
¥, 0.9d

V.2.6 . Etat limite de déformation :
I1 n’est pas nécessaire de vérifier la fleche si les inégalités suivantes sont vérifiées.

h

1) T > 73 avec L : portée de la travée entre nu d’appuis.
NG
L. 10M,

M; : moment fléchissant maximal en travée.
M, : moment isostatique.

A : section d’armatures tendues.

i < 4,2.

bd F,

3)
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Chapitre V Ferraillage des poutres

¢ Ferraillage des poutres principales a PELU:

> En travée:

Niveaux  [M™ i OBS B As Aadop Choix

S-SOL 4641 |0.0796 [S.S.A [0980 [3.7 6.03 [3HAIG filante
RDC 5425 [0.0936 |S.SA 0976 |43 6.03 | 3HAIG filante
1 “Etage |[54.72 |0.0938 |S.S.A 0976 |44 6.03 |3HAIG filante
2 “™FEtage [44.47 |0.0763 SS.A 0981 3.5 6.03 |3HAIG filante
3 “™“Etage |40.89 |0.0701 SSA 0982 |32 6.03 |3HAIG filante
4 “*°Etage [41.00 |0.0703 SSA [0982 (32 6.03 |3HAI® filante
5 “™Etage |41.10 |0.0705 SSA 0982 |33 6.03 |3HAIG filante
6 “*Etage |41.37 |0.0709 SSA 0982 |33 6.03 |3HAIG filante
7™ Etage |41.77 [0.0716 |[S.S.A 0982 |33 6.03 |3HAIG filante
8 “™Etage |41.53 [0.0712 |S.S.A [0982 |33 6.03 |3HAIG filante
9 “™Etage |45.08 |0.0773 [S.S.A  [0980 [3.6 6.03 | 3HAIG filante

3HAI16

4TS [

3HA16

Figure. V.1 : Coupe verticale des poutres principales au niveau des travées
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DS

» aux appuis :

% Ferraillage des poutres principales (ACC)

Niveau Mu u OBS B As Aadob | CHOIX
S-SOL -5483 |0.0722|SS.A 0.982 3.8 10.65 3HAl16+3HA14
RDC -91.48 |0.1200 [S.S.A 0.969 6.4 10.65 3HA16+3HA14
1 “Etage | -111.66 |0.1471 |SS.A 0.962 7.8 10.65 3HA16+3HA14
2 “"Etage | -119.49 |0.1574 |SS.A 0.959 8.4 10.65 3HA16+3HA14
3 “"“Etage | -135.07 |0.1780 |SS.A 0.953 9.6 10.65 3HA16+3HA14
4 “"*Etage | -143.11 |0.1780 |S.S.A 0.950 10 10.65 3HA16+3HA14
5 “"“Etage | -147.38 | 0.1886|S.S.A 0.949 10 10.65 3HA16+3HA14
6 “"“Etage | -147.40 |0.1942 |SS.A 0.949 10 10.65 3HA16+3HA14
7 “"Etage | -146.27 |0.1927 |SS.A 0.949 10 10.65 3HA16+3HA14
8 “"“Etage | -146.72 |0.1933 |SS. A 0.949 10 10.65 3HA16+3HA14
9 “"“Etage | -140.21 |0.1847 |SS A 0.951 10 10.65 3HA16+3HA14
3HA16 +3HA14
|
|
4T8
3HA16 +3HA14

Figure. V.2: Coupe verticale des poutres principales au niveau des appuis

128



Chapitre V Ferraillage des poutres

» Ferraillage des poutres secondaires a PELU:

> en travée :

Niveaux |M™% |pu OBS B As A aaep | Choix

S-SOL 8.8 0.0202 |S.S.A 0.995 0.8 6.03 3HA16 filante
RDC 9.96 0.0228 |S.S.A 0.994 0.9 6.03 3HA16 filante
1 “Etage |[10.12 0.0230 |S.S.A 0.994 0.9 6.03 3HA16 filante
2 “"*Etage |9.87 0.0226 |S.S.A 0.994 0.9 6.03 3HAl6filante
3 “"“Etage|12.03 0.0276 |S.S.A 0.993 1.1 6.03 3HA16 filante
4 “"*Etage | 14.23 0.0326 |S.S.A 0.992 1.3 6.03 3HA16 filante
5 “"“Etage | 16.04 0.0368 |S.S.A 0.991 L5 6.03 3HA16 filante
6 “"“Etage|17.19 0.0394 |SS.A 0.990 1.6 6.03 3HA16 filante
7 “*“Etage| 18.15 0.0416 |S.S.A 0.989 1.6 6.03 3HA16 filante
8 “"“Etage|19.94 0.0457 |SS.A 0.988 1.8 6.03 3HA16 filante
9 “"“Etage|16.79 0.0385 |S.S.A 0.990 L5 6.03 3HA16 filante

3HA16

4TS [

3HA16

Figure. V.3 :Coupe verticale des poutres secondaires au niveau des travées
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» Ferraillage des poutres secondaire (ACC) :

» aux appuis :

Niveaux M.™  |u OBS B As Aadop choix

S-SOL -23.29 10.0410 SS.A 0.990 3.6 6.03 3HA16 filante
RDC -45.00 |0.0793 SS.A 0.980 3.6 6.03 3HA16 filante
1 “ Etage -49.10 |0.0865 SS.A 0.978 3.9 6.03 3HAI16 filante
2 “"Etage [-59.34 |0.1045 SSA 0.973 4.8 6.03 3HAI16filante
3 “"“Etage |-61.71 |0.1087 SS.A 0.972 5 6.03 3HAI16 filante
4™ Etage |-6385 01087 |SSA  |0972 |5 6.03 3HALG filante
5 “"°Etage |-04.25 |0.1132 SS.A 0.971 52 6.03 3HAI16 filante
6 “"“Etage |-61.68 10.1090 SS.A 0.972 5 6.03 3HAI16 filante
7 “**Etage [-58.48 |[0.1030 |S.S.A 0.974 4.7 6.03 3HAI16 filante
8 “"*Etage |-58.77 |0.0916 |S.S.A 0.973 4.7 6.03 3HAI16 filante
9 *™*Etage [-52.00 [0.0916 |S.S.A 0.977 4.2 6.03 3HAI16 filante

3HAIl6
4TS [

3HA16

Figure. V.4: Coupe verticale des poutres secondaires au niveau des appuis
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V.3. Vérification a L’ELU :
V.3.1.Vérification de la condition de non fragilité :

Toutes les sections d’armatures tendues trouvées, doivent satisfaire la condition de non
fragilité suivante :
As Z Amin

f . .
A = O.23bd% =0.23x30x37x %) =1.34cm’ Pourlespoutresprincipals (40x 30)

(5]

f : .
A = O.23bd% =0.23x30x32x %) =1.15cm” Pourles poutressecondairs (35x30)

Ag = 6.03 cm® > 1.15 pour poutres secondaires et Ag = 10.65 cm® > 1.34 pour poutres
principales d’ou :

La condition de non fragilité est vérifiée.

V.3.2. Vérification de I’adhérence :

T STse = Pfig

s —
Avec :
Vumax

7, =—2—— ;» U :Somme des périmetres des barres
¥ 094U, 2 P

e Sens principale :
D U, =3x3.14x(1.6+1.4)=2826cm

me | 136.42x10

o= =1.44MPa.
0.9x37x28.26

s =1.5%2.1=3.15MPa ) 1.44MPa=>Condition vérifiée, donc il n’y a pas de risque

d’entrainement des barres.

e Sens secondaire :
DU, =3x3.14x(1.6) =15.07cm

g SL3TXA0 o e

* 0.9%32x15.07

7w =1.5%2.1=3.15MPa )0.72MPa=> Condition vérifiée, donc il n’y a pas de risque

d’entrainement des barres.
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V.3.3 Vérification de la contrainte tangentielle :
e 0.2f

T, = -4 <1, =min| =2 5MPa |=3.33MPa.
bd 1o

La fissuration est peu nuisible donc : 1, =3.33 MPa .

e Sens principale :
V=T 1x=136.42KN.
Alors 7 — 136.42x10

, =1.22MPa (3.33MPa — condition vérifiée.
30x37

e Sens secondaire :
V=T ha=22.34 KN.
Alors :

31.37x10 .. e s
T, = ﬁ =0.32MPa (3.33MPa — Condition vérifiée.
X

V.3.4 . Influence de ’effort tranchant aux appuis :

a) Influence sur le béton (BAEL 91 Art 5.1.3.2) :

. f
11 faut vérifier que V, <04x0.9xdxb—=2
To

e Sens principale :

V, =136.42<0.4x0.9%x30x37x25x10" =999KN — condition vérifiée.

e Sens secondaire :

V. =31.37<0.4x0.9x30x32x25x10"" =864KN —> condition vérifiée.

b) Influence sur les armatures (BAEL 91, Art A.5.1) :

A, > g(Vu + M, j
/. 0.9d

Avec M, : est pris avec son signe.

Si (Vu -— j(O la vérification n’est pas nécessaire.

0.9d
o M 80.48
Pour les poutres principales: V, - —*—=136.42———=-105.26(0
0.9d 0.9x0.37
. M 34.67
Pour les poutres secondaires: V, -——=31.37———=-89.01(0
0.9d 0.9x0.32

Donc aucune vérification n’est nécessaire.
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V.3.5. Vérification a L’ELS :

a) Etat limite de fissuration (la fléche) :
I1 n’est pas nécessaire de vérifier la fleche si les trois conditions sont satisfaites.

e Sens principal :

1) e > 1 — 490 _ 0.087> 0.0930= conditionvérifiée

L 16 430

max

(t. q : Lpax=430cm et h=40cm)

M
2) o4 >—t —>0.087>%
43 10M, 10x160.49

Avec :

=0.0085 = conditionvérifiée

Mo- M 16049 kNm
0.85

A 42 6.03
I —S—>=

< =0.0054<0.012= condition vérifiée
bd~ f,  30x37

e Sens transversal :
h 1 35

1) —2——>—=0.083>0.0625=> condition vérifiée
L. 16 420
M :
2) h >—L1—0.083> 31370 0.080 = condition vérifiée.
L 10M, 10x39.20
Avec :

q = G+Q =3.77+0.65=4.42KN/ml.

M,_ 9.7 _442x44°
8 8

=10.69 KN .m

A 42 9.24
3)—<—=

< =0.009<0.0105= condition vérifiée
bd~ f,  30x32

+ Conclusion :
La vérification de la fleche n’est pas nécessaire .
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e C(Calcul de la fléche :
On fait le calcul pour la plus grande travée dans les deux sens.

Tableau IV.5 : Vérification de la fleche dans les poutres secondaire.

Ferraillage des poutres

Ms L |Ev h | As os (Mpa) | p Ly n To Tfv f £
18.864 (410 [|10818.087 |35 [4.62 141.620 |0.416 0.020 [10.991 [ 1049154 |[113143 [0.30 |[0.86
b)Etat limite de résistance du béton en compression :

11 faut vérifier la compression dans le béton

o, <o, =0.6f.,, =15MPa

c,=Ko =0, = —

P xdxA
100 x 4,

P = o = fetK

Les résultats sont donnés dans les tableaux suivants :

b.1) Vérification du ferraillage des poutres principales en travée a ’ELS :
Niveaux (Ms |8 [|d [A [BdA ost=Ms/BdA |[K1 (K |oh [ohc |Obs
S-sol 33.02 10.89 |0.37 |6.03 [1.985679 |166.29 30.4510.033 |15.487 vérifiée
RDC 38.27 10.89 10.37 |6.03 [1.985679 |192.73 30.4510.033 |6.360 vérifiée
01 38.61 ]0.89 |0.37 |6.03 [1.985679 |194.44 30.4510.033 |16.416 vérifiée
02 31.56 10.89 |0.37 |6.03 [1.985679 |158.93 30.4510.033 |5.244 vérifiée
03 2942 10.89 1037 |6.03 |1.985679 |148.16 30.4510.033 |4.889 vérifiée
04 29.51 10.89 |0.37 |6.03 |1.985679 |148.61 30.4510.033 [4.915 vérifiée
05 29.58 10.89 1037 |6.03 |1.985679 |148.96 30.4510.033 {4915 (15 vérifiée
06 29.77 10.89 1037 |6.03 |1.985679 |149.92 30.4510.033 |4.947 vérifiée
07 30.06 |10.89 |0.37 [6.03 [1.985679 |151.38 30.4510.033 [4.995 vérifiée
08 29.88 |0.89 |0.37 |6.03 |1.985679 |150.47 30.4510.033 [4.965 vérifiée
09 3277 10.89 10.37 |6.03 [1.985679 |165.03 30.4510.033 [5.445 vérifiée
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b.2) Vérification du ferraillage des poutres principales en appuis a PELS :

Niveaux | Ms [§] d A BdA ost=Ms/dA | K1 |K Ghe cbc | OBS
S-sol -42.43 10.863 |0.37|10.65 |3.4006515 | 124.77 21.23 10.047 | 5.864 vérifiée
RDC -52.27 10.863 10.37|10.65 |3.4006515 [ 153.70 21.23(0.047 |7.223 vérifiée
01 -56.08 [0.863 |0.37|10.65 |3.4006515 | 164.90 21.23 10.047 |7.750 vérifiée
02 -44.63 10.85610.37|12.06 |3.8196432 [116.84 19.85 10.050 | 5.842 vérifiée
03 -47.02 10.85610.37|12.06 |3.8196432 [123.10 19.8510.050 | 6.155 vérifiée
04 -48.65 [0.856 10.37|12.06 |3.8196432 |127.36 19.85 10.050 | 6.368 vérifiée
05 -50.32 [0.856 10.37|12.06 |3.8196432 [131.74 19.85|0.050 | 6.587 |15 | vérifiée
06 -51.67 [0.85610.37|12.06 |3.8196432 |135.27 19.85 10.050 |6.763 vérifiée
07 -54.98 10.85610.37|12.06 |3.8196432 |143.94 19.8510.050 | 7.197 vérifiée
08 -55.78 10.863 |0.37|10.65 |3.4006515 | 164.02 21.2310.047 |7.708 vérifiée
09 -58.27 10.863 10.37|10.65 |3.4006515 [171.34 21.23 10.047 |8.052 vérifiée
b.3) Vérification du ferraillage des poutres secondaires en travée a I’ELS :

Niveaux [Ms |8 d |A [RdA ost=Ms/RdA |[K1 |K |op. [6hc |Obs

S-sol 6.28 0.895(0.32 [4.62 |[1.323168 |47.46 32.6210.03011.423 vérifiée

RDC 7.07 0.895(0.32 [4.62 [1.323168 |53.43 32.62(0.030]1.602 vérifiée

01 7.18 0.895(0.32 [4.62 [1.323168 |54.26 32.62(0.030]1.627 vérifiée

02 7.07 0.895(0.32 [4.62 [1.323168 |53.43 32.62(0.030]1.602 vérifiée

03 8.64 0.895(0.32 [4.62 [1.323168 |65.29 32.62(0.030]1.958 vérifiée

04 10.23 [0.895]10.32 |14.62 [1.323168 |77.31 32.62(0.03012.319 vérifiée

05 11.37 [0.895]10.32 |4.62 |1.323168 |85.93 32.62(0.03012.577]15 vérifiée

06 12.37 [0.895]10.32 |14.62 [1.323168 |93.48 32.62(0.03012.804 vérifiée

07 13.07 [0.895]10.32 |4.62 |1.323168 |98.77 32.6210.03012.963 vérifiée

08 1437 [0.895]10.32 |14.62 [1.323168 |108.60 32.62(0.030]3.258 vérifiée

09 12.37 [0.895]10.32 |14.62 [1.323168 |93.48 32.62(0.03012.804 vérifiée
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b.4) Vérification du ferraillage des poutres secondaires en appuis a ’ELS :

Niveaux |Ms |8 d A |BdA ost=Ms/BdA [K1 [K |op [on |Obs

S-sol |-8.17 |0.870[0.32 |8.01 [2.229984 [36.63 23.46(0.042|1.53 Vérifiée
RDC |-12.23[0.870[0.32 [8.01 [2.229984 |54.84 23.46(0.042]2.30 Vérifiée
01 -14.63 [0.870[0.32 [8.01 [2.229984 |65.60 23.460.042(2.75 Vérifiée
02 -15.24 {0.870[0.32 [8.01 [2.229984 |68.34 23.46(0.042]2.87 Vérifiée
03 -17.85{0.870[0.32 [8.01 [2.229984 |80.04 23.46(0.042]3.36 Vérifiée
04 -19.75 {0.870[0.32 [8.01 [2.229984 |88.56 23.46(0.042(3.71 Vérifiée
05 21.32{0.870[0.32 [8.01 [2.229984 [95.60 23.46(0.042|4.01 |15 | Vérifiée
06 22,41 {0.870(0.32 {8.01 [2.229984 |100.49 23.46(0.042]4.22 Vérifiée
07 23.850.870[0.32 [8.01 [2.229984 |[106.95 23.46(0.042]4.49 Vérifiée
08 -25.00 {0.870[0.32 {8.01 [2.229984 [112.10 23.46(0.042]4.70 Vérifiée
09 -23.89 [0.870[0.32 |8.01 [2.229984 [107.13 23.46(0.042]4.49 Vérifiée

¢) Etat limite d’ouverture des fissures :
Les fissurations étant peu nuisibles, alors aucune vérification n’est nécessaire.

V.4. Vérification du RPA99 révisé 2003 :
V.4.1. Espacement d’armatures :

e Sens principale :

_(h
Zone nodale : S, Smm(z;lchL; 30cmj

. (40 .
S, < mlr{f; 12x1.6; 30] =10cm Soit a prendre S=8cm

. _h 40
Zone courante : S, < =5 " 20cm — soit S, =15cm.

e Sens secondaire :

. (h
Zone nodale : S, Smln(Z;IZCDL;fSOcmj

. (35
S, < m1{7;12x1.4;300mj =8.75cm., Soit S=8 cm.
v h 35 .
Zone courante :St < 5 = > =17.5cm. soit St =15cm.
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V.4.2. Calcul de la longueur de scellement des barres :
Elle correspond a la longueur d’acier adhérent au béton nécessaire pour que I’effort
de traction ou de compression demandé a la barre puisse étre mobilisé.
¢ x f,
4,

Iy =

La valeur de la contrainte d’adhérence est donnée de fagon forfaitaire par la relation :
Tou = 0.6W2 x f; = 2.835 Mpa.

- Pour @14 :1,=46.38 cm.

- Pour @16 :1,=56.44 cm.

Les regles du (Art.6.A.1/ BAEL91 modifi¢ 99), admettent que 1’ancrage d’une barre
rectiligne terminé par un crochet normale est assuré lorsque la longueur de la partie
encrée, mesure hors crochet, est au moins égale a 0.4 15 pour les aciers H.

- Pour 14 :1,=19.75 cm.

- Pour @ 16:1,=22.58 cm.

V.4.3. Diamétre des armatures transversales : (BAEL 91/ A.7.2.12)
Le diametre des armatures transversales est donné par :

®, <mi h ;D — b
35° 10

e Sens principal :

@, <mi 40 CDlim;ﬁ = ®, <min(l.14,1.6,3)
357 10

e Sens secondaire :

35 30

<mi >
L 35 lim 10

j:CDL Smin(l;1.6; 3)

On prend pour les deux cas un diametre de 8mm.

Soit un cadre et un étrier de A=4HA8=2.01cm>.
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V.4.4. Délimitation de la zone nodale :
Dans le cas de poutres rectangulaires, la longueur de la zone nodale L’est égale a deux
fois la hauteur de la poutre considérée.

v" Poutres principales: L’ = 2x40 = 80cm.

v" Poutres secondaires: L.” = 2x35 = 70cm.

V.4.5. Armatures transversales minimales :
La quantité¢ d’armatures minimales est :

AM"=0.003xS,xb
e Sens principal :
AM"=0.003 x8x30=0.72cm?

AP =603 > A,™" donc la condition est vérifiée.

e Sens secondaire :
AMM=0.003%x8x30=0.72cm?

A2 =6.03 > A™" donc la condition est vérifiée.

V.4.4 Disposition constructive :

Conformément au CBA 93 annexe E;, concernant la détermination de la
longueur des chapeaux et des barres inférieures de second lit, 1l y’a lieu d’observer les
recommandations suivantes qui stipulent que :

La longueur des chapeaux a partir des murs d’appuis est au moins égale a :

e % de la plus grande portée des deux travées encadrant 1’appui considéré s’il
s’agit d’un appui n’appartenant pas a une travée de rive.

e i de la plus grande portée des deux travées encadrant 1’appui considéré s’il

s’agit d’un appui intermédiaire voisin d’un appui de rive.
o La moiti¢ au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée
est prolongées jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont arrétées a

une distance des appuis au plus égale 2‘1% de la portée.
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VI.1.Introduction :
Les poteaux sont calculés en flexion composée dans les deux sens, en tenant compte
des combinaisons considérées comme suit :

ELU. ..o 135G+ 15
RPA2003. ... G+Q+E
{ 08G+E

Et en procédant a des vérifications a ’ELS.
Les calculs se font en tenant compte de trois types de sollicitations :

e Effort normal maximal et le moment correspondant.
e Effort normal minimal et le moment correspondant.
e Moment fléchissant maximal et 1’effort normal correspondant.

VI.2. Recommandations du RPA2003 :
e Les armatures longitudinales :

Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence, droites et sans crochet.

Le pourcentage minimal des aciers sera de 0.8% de la section du poteau (Zone Ila).

Poteau (60%60)..................... Amin = 0.008 x 60 x 60 = 28.6cm’
Poteau (55%55)....ccouveiinaanin, Amin = 0.008 x 55 x 55 =24.1cm’
Poteau (50%50)............c........ Amin = 0.008 x 50 x 50 = 20cm’

Le pourcentage maximal des aciers en zone courante sera de 4%.

Poteau (60%60).................... Amax = 0.04 x 60 x 60 = 144cm’
Poteau (50%55).......coevureeii., Amax = 0.04 x 55 x 55 = 121cm?
Poteau (50%50).................... Amax = 0.04 x 50 x 50 = 100cm’
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Chapitre VI Ferraillage des poteaux

Le pourcentage maximal des aciers en zone de recouvrement sera de 6%.

Poteau (60x60)................... Amax = 0.06 x 60 x 60 =216 cm’
Poteau (55%55)....ccouveiinaanin, Apax = 0.06 x 55 x 55 =181.5 cm®
Poteau (50%50)................... Amax = 0.06 x 50 x 50 =150 cm®

v Le diamétre minimal des aciers est de @12.

v La longueur du recouvrement minimale est de L = 40 @ (Zone Ila).

v La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas
dépasser : L =25 cm (Zone Ila).

v" Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible, a I’extérieur des
zones nodales (zone critique).

e Les armatures transversales :

Le role des armatures transversales consiste a :

v Empécher les déformations transversales du béton et le flambement des
armatures longitudinales.

v" Reprendre les efforts tranchants et les sollicitations des poteaux au cisaillement.

v' Positionner les armatures longitudinales.

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a 1’aide de la formule suivante

ﬁ __ pPaVu

St  hfe
V, : Effort tranchant du calcul.
f . : Contrainte limite élastique de I’acier de I’armature transversale.
h : Hauteur totale de la section brute.

p .. Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort
tranchant.
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Chapitre VI Ferraillage des poteaux

Pa= [ 2.581h;>5
3.75s1 k<5

I¢ I¢

v' )y I’élancement géométrique du poteau.
v" 1;: la longueur du flambement du poteau.
v S, espacement des armatures transversales.

v a, b : dimensions de section droite du poteau.

S;<10cm en zone nodale.

b h

S¢> (5 5 ,100) en zone courante.

D : est le diametre des armatures longitudinales du poteau.

La quantité¢ minimale des armatures transversales A—St en % est donnée comme suite :
t
)\,gZ 5_)Amin =0.3%
)\,gS 3— Amin =0.8%

3<A;<5— Interpolation entre les valeurs limites du poteau.

Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminés en nombres et diametre
suffisant (#>12 mm) pour permettre une vibration correcte du béton sur toute la
hauteur des poteaux. Les cadres et les étriers doivent €tre fermés par des crochets a

135° ayant une longueur droite de 10 @y,
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VL.3. Calcul du ferraillage :
VL3.1. Calcul 2 PELU :

Etapes de calcul en flexion composée :

Si:e=—2>——¢ Alors la section est partiellement comprimee.
1 h . e e
Si:e=—="< E—c Il faut veérfier en plus I'in¢galite suivante :

Nu c e c ‘
(05 -5-2) < (0337 -0.815)  Oubien ) (A)

Nu(d — ¢') — M; < (0.337 - 0.81%)bh2fbc
h

Mf:Mu+Nu(E—c)

Mr : Moment fictif

e Si P'inégalité, est vérifiée alors la section est partiellement comprimée, et le

calcul se fait comme suit :

M
n=
Bd?fpc
1 =0.392.

Sipu<p lasection est simplement armée.

Si > lasection est doublement armée il faut calculer A; et A’;.

4y = —F
17 B.d. o,
La section réelle d’armatures est donnée par :  A; = A; — %
S
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e SiI'inégalité (A) n’est pas vérifice, donc la section est entierement comprimée,

il faut donc vérifier I’inégalité suivante :
N, (d-¢)-M¢>(0.5h-c) b.h.f,, — (B)

e Si I'inégalité (B) est vérifiée, donc la section a besoin d’armatures inférieures

comprimées.

i

N, — (d — 0.5h)bhf,.
os(d =)

Ny —ybhfy, |
== .

e Si I'inégalité (B) n’est pas vérifie, la section n’a pas besoin d’armatures

inférieures.
/ N,,—wbhf
Ay = —427he 6f As=0
Os
Ny{d—c')-M
0.357—%
bh2fy,
Y= 57—
0.8 “h
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VI1.3.1.1 Les efforts normaux :

N> 0 : traction.

N< 0 : compression.

¢ Tableau VI.1 : Effort normal max et moment correspondant,
Moments max et efforts normal correspondants, Effort normal min et moment
correspondant dans les poteaux.

Lidedl L RPA+ELU
NMAX Mc NMAX Mc Nmin Mc Mmax Nc
(KN) (KN.m) (KN) (KN.m) (KN.m) (KN.m) (KN.m) (KN)
S-sol
RDC
-3079.39 -3.034 -2546.68 | -1.879 2180.69 3.78 -168.827 -674.12
01
02
03
04
-1344.55 -25.82 -1418.87 | -2.688 1015.78 8.617 -117.63 -717.16
05
06
7
8 -
o -545 -10.686 -594.63 18.405 368.84 2.62 -110.534 -53.93
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+* Tableau VL.2 : Excentricité de I’effort normal

Ferraillage des poteaux

N M(KN.m) (e(m) |Obs [h/2-¢c |h(m)|Obs
(m)
Ninu= -2546.68 | M= -1.876 0.0007 | < | 0.30 | 0.60 SRE.C.
ELU Npo— -1418.87 | M= -2.688 0.001 | < | 0.27 | 0.55 SREC.
Niu= -594.63 | M= -18.405 0.03 < | 0.25 | 0.50 SRE.C.
Ne=-674.12 M., =168.827 | 0.25 < | 0.30 | 0.60 SRP.C
Ne=-717.16 Mpn=117.63 | 028 | > | 0.27 | 0.55 SRP.C
N=-53.93 Mp=110.534 | 2.04 | > | 0.25 | 0.50 SRE.C
RPA I (,=2180.69 | M.=3.78 0.0017| < | 0.30 | 0.60| SRPC
Npin= 1015.78 | M= 8.617 0.0084 | < | 0.27 | 0.55 SRP.C
Npin= -368.84 | M= 2.62 0.007 | < | 0.25 | 0.50 SRE.C
Ninw=-3079.39 | M.=-3.034 0.0009 | < | 0.30 | 0.60 SRE.C
Nino= -1344.55 | M= -25.82 0.01 < | 0.27 | 0.55 SRE.C.
Nipo= -545 M= -10.686 0.01 < | 0.25 | 0.50 SRE.C.

e On a des poteaux carrés alors on va prendre les sollicitations les plus
défavorables d’un sens et on va ferrailler avec dans les deux sens.
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Les résultats sont donnés dans le tableau suivant :

¢ Tableau VL3 : Récapitulatifs de ferraillage de poteaux par niveaux

% N M As As’ Amjn Aadopté Choix
S0
=
S (KN) (KN.m) Obs. | (cm?) | (em?) | (em?) | (em?) | de®
S- N A max —~ =
o1 | 307935 M.=-3.034 SE.C 0 0
NELU = _
R | i668 M= -1.879 SE.C 0 0
D 28.8 | 9884 | 4HA20+
C | N=-674.12 Mya=-168.82 | S.E.C 0 0 SHA16
01
Npin= -2180.69 M= 3.78 SE.C 0 0
02
N KPR max -~
03 | 134455 M.=-25.82 SP.C 0 0
04 NELU
o ma M= -2.688 SP.C 0 0
~1418.87 242 | 2432
05 12HA16
N=-717.16 Mu=-117.63 | S.E.C 0 0
06
Npin= -1015.78 M.= 8.617 SE.C 0 0
N BPA =-545 M,=-10.686 SP.C 0 0
N o =-594.63 | M= -18.405 S.P.C. 0 0
07 N=-53.93 Mu=110.534 | SE.C 0 5.01
08 | Noin= 368.84 M= 2.62 SE.C 0 0 TN
09 | N iw=- M.~ -9.082 SEC 0 0 DO | enang
1711.39 o o
N=-994.46 Mupr=-67.94 SE.C 0 0
Npin= -202.43 M= 20.31 SE.C 0 0
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% Vérifications des exigences de I’RPA :

Les poteaux seront ferraillés avec la section minimale exigée par le RPA

On opte pour le ferraillage suivant :

2T16+2T14

2T16+2T14

Figure VI.1 : Poteaux (50x50)

La section totale de 4HA16+8HA14 =20.36cm? est supérieure a la section minimale
exige par le RPA (Agnin=20.36 cm?).................. condition vérifiée.

4716

4T16
. o

& o o o

Figure V1.2 : Poteaux (55x55)

La section totale de 12HA16 = 24.32c¢m? est supérieure a la section minimale exigé
par le RPA (A;nin=24.2cm?) .................. condition vérifiée.
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2T20+2T16

2T20+2T16

Figure V1.3 : Poteaux (60x60)

La section totale de 4HA20+8HA16 = 28.8cm? est supérieure a la section minimale
exige par le RPA (Agpnin=28.8cm?) .................. condition vérifiée.

VI1.4.Vérifications a P’ELU :

a. Vérification des contraintes tangentielles (Art 7.4.3.2 RPA 2003):
La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous
combinaison sismique doit étre inférieure ou égale a la valeur limite suivante:

Thu=Pa fc28

A Est supérieur a 5 donc le coefficient pd sera pris égal a 0.075.

Tpu=1.875 Mpa.
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e Poteaux (60x60) : Sous-sol, RDC , 1%, 2" étage:

_3438x10°

T =—————— =0.095MPa <1.875Mpa .- e s
U’ 600x600 p — Condition vérifiée

e Poteaux (55-55):3°™, 4™, 5,6 étage :

_ 2539x10°

T =—=""" "~ =0.083MPa <1.875Mpa - 5 Condition vérifiée
u 550x 550 P

e Poteaux (50-50) 7°™¢, 8,9 étage :

3
_33TXN07 6 1350Pa <1.875Mpa

U 500x500 - Condition vérifiée

Conclusion : Les contraintes tangentielles sont vérifiées.

b.La longueur minimale de recouvrement est de :
e 40 ¢ enzoneletll

On prend : 1s=80cm

c.Calcul des armatures transversales :

e Diameétre des armatures transversales :

D’apres le [BAEL 91] Le diametre des armatures transversales est au moins égal a la
valeur normalisée la plus proche du tiers du diamétre des armatures longitudinales
qu’elles maintiennent.

¢t:é—’:23—026.66 mm soit ¢, =8mm

o, - Diamétre max des armatures transversales.
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e Espacement maximal des armatures transversales (Art 7.4.2.2 RPA2003):

Selon le RPA la valeur maximale de I’espacement « Sy» des armatures transversales
est fixée comme suite :

1. dans la zone nodale :
t < Min (10, 15¢m) en zone [ et II
D’ou t=10cm

2. dans la zone courante :
t'< 15 G en zone I et II

D’ou t=15¢cm

) :est le diametre minimal des armatures longitudinales du poteau.

e Armatures transversales :

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a 1’aide de la formule :

At _ pVu

t  hyf,

Vu : Effort tranchant de calcul

h1 : Hauteur totale de la section brute

fe : Limite ¢lastique de I’acier d’armature transversale
t : Espacement des armatures transversales

pa : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort
tranchant; 1l est pris égal a 2,50 si I'élancement géométrique Ag dans la direction
considérée est supérieur a 5.

Ag ‘Elancement géométrique du poteau
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e Calcul de A,.

Poteau de (60x60) :

A =@lf =@x285.6=16.48
g h 60
Poteau de (55%55) :

A, =%lf =%x1897=11.94

Poteau de (50x50) :

iz, iz
750

A ——x1897=13.14

*h

On remarque que A,>5 donc p=2.5

4= 2.5%x15%25.39%1000
! 60x 40000

=0.39cm?

La section d’armatures transversale est égal & A, =0.39cm?
e Quantité d’armatures transversales minimale du RPA:
Pour A,2>5, la quantité d’armatures transversales est donnée comme suit :

AN =39, S, xb

e En zone nodale (St= 10cm) :
Poteau de (60x60) cm2 ....... At =0.3%xStxb = 0.003 x10 x 60 = 1.8 cm2
Poteau de (55x55) cm2 ...... At =0.3%xStxb = 0.003 x10 x55 =1.65 cm2
Poteau de (50x50) cm2 ......... At =0.3%xStxb =0.003 x10 x50 = 1.5cm2

e En zone courante (St =15 cm):
Poteau de (60x60) cm2 ....... At =0.3%xStxb =0.003 x15 x 60 =2.7cm2
Poteau de (55x55) cm2...... At =0.3%xStxb = 0.003 x15x55 =2.47 cm2
Poteau de (50x50) cm2 .......... At =0.3%xStxb = 0.003 x15x50 =2.25cm?2
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Donc :
On prend : A, =4@10=3.14cm’ pour le Sous —sol, RDC, 1¢, 2°™ ¢tage.
On prend : A, =2010+208=2.58cm” pour le 3™, 4°™, 5™ 6™ étage.

On prend : A, =2010+208=2.58cm” pour le 7™, 8°™ 9°™ étage.

Conclusion :

Les sections minimales du RPA sont vérifiées.

Toutes les conditions sont vérifiées. Les armatures transversales seront disposées
comme montré dans les schémas suivants :

Les crochets ont une longueur de 8cm.

o
2T10 o

Figure V1.7 : Poteaux 60X60
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Les crochets ont une longueur de 10cm.

1T10+1T78

Figure VI.8: Poteaux 55X55

Les crochets ont une longueur de 8cm.

1T10+1T8

Figure V1.9 : Poteaux 50X50
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VI.5. Vérification a PELS :

Pour le cas des poteaux, on vérifie I’état limite de compression du béton :

0y, <0b =0,6x frs =15 MPa [BAEL 91A.4.5.2]

e Vérification d’une Section partiellement comprimée :
Pour calculer la contrainte du béton on détermine la position de 1’axe neutre :

YIZY2+10 t

yi o Ly Cp

v

Figure VLS :Position du centre de pression

Avec : vy : la distance entre 1’axe neutre a ’ELS et la fibre la plus comprimé ;
y> : la distance entre 1’axe neutre a I’ELS et le centre de pression Cp ;
1, : la distance entre le centre de pression Cp et la fibre la plus comprimée.

y2 est obtenu avec la résolution de 1’équation suivante : y3 +p-y, +q=0

=¢  6xn.a, 92k
b

p=-3x1>2—6xn-A,-

d-1,)’
b

N2
q=-2x1} —6xn-Ay -%—@m-Au (
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4 3
Pour la résolution de I’équation, on calcul A :A=q’ +%

. SIAZO tZOS(\/Z—q), u:i/{ ; yzzu_%

e Si A<0 = 1’équation admet trois racines :
1 =a-co gj . Yi=a-co g+2—7[j . yi=a-co g+4—7[j
y2 3 > y2 3 3 > 2 3 3

Avec :

3. — [~
o = arcco —q>< —3 ;a=2- P
2:p P 3

On tiendra pour y; la valeur positive ayant un sens physique tel que :
0<yl=y2+I_ <h

Donc :y, -y, +1,
b-y:
1="2 v tsx{d (0=, (-0 Y]
Finalement la contrainte de compression dans le béton vaut :

N J—
c:yzj S'ylgabc

2

e Vérification d’une section entiérement comprimée :
-On calcul I'aire de la section homogene totale 15 =5 -7 +15-(4, + 4',)

-On détermine la position du centre de gravité qui est situé¢ a une distance Xg au-
dessus du centre de gravité géométrique :
A.(05-h—d)-A4, -(d-05-h)
b-h+15-(4, +4'))

X, =15

-On calcul I’inertie de la section homogene totale

3
]:bh

+boh X2 4154 (05 h—d-X,f + 4, -(d—05-h+X,)]
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Ferraillage des poteaux

Les contraintes dans le béton valent

N

Ser

Nser '(es _XG)'(IZI_XGJ
c,, = +

sup S I

Finalement on vérifie : max (asup;amf )s Oy

Sur la fibre supérieure

Sur la fibre inférieure

Remarque : Si les contraintes sont négatives on refait le calcul avec une section

partiellement comprimée.
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¢ Tableau V1.4 : Effort normal max et moment correspondant,

Ferraillage des poteaux

Moments max et efforts normal correspondants, Effort normal min et moment
correspondant dans les poteaux a I’ELS.

Etages

ELS

NMAX

(KN)

(KN.m)

Mmax

(KN.m)

(KN)

N, min

(KN)

(KN.m)

S-sol

01

02

-1833.87

-1.342

49.526

-114.83

-51.33

-10.60

03

04

05

06

-1028.27

-9.941

-22.222

-1028.27

-179.51

-1.127

07

08

09

-431.7

-13.248

30.502

-86.47

-28.22

0.335
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«» Tableau VL5 : Vérification des contraintes a ’ELS.

B p = =
1\‘171 N(KN) M X h/6 h/4 Gbsup Oyt Mis:l’ O it Gb O‘S Obs
(KN.m) | o () P | vpwy | e

NELSmaX= Mc='
SS | [1833.87 | 1.342 4.58 | 4.52 | 68.6 | 67.8
RD 60
C NC=- Mmax= X

114.83 | 49.526 0.05 | 0.08 | 1.72 | 0 | 227 | -32.7 cv
U 60

N i M=-
02 | 513 y 038 | 0 | 53 | -2.24

51.33 10.60

03 | -1028.27 | 9,941 3.38 | 2.8 | 50.2 | 425

o Ne=- Moo SXS 0.06 | 0.1 | 3.73 | 244 | 549 | 37.7 15 348 Cv
os | 1028.27 | 22222 061 0.1 13.73 ) 2. 2|37
55
06 Nmin= = Mc= =
179.51 1.127 0.57 | 0.51 | 8.52 7.65
NELS max M.=-
N . 1.03 | 28.9 16.3
=-431.7 | 13.248 1.98
07 50
Ne=- Mmax= X
08 86.47 30.502 0.07 | 0.11 | 1.72 0 22.3 | -29.2 Cv
09 50
N P M =
min ¢ ) 0.09 | 1.64 1.32
28.22 0.335 0.11
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VII-1 Introduction :

Le voile est un élément structural de contreventement soumis a des
forces verticales et horizontales .Le ferraillage des voiles consiste a déterminer
les armatures en flexion composé sous I’action des sollicitations verticales
dues au charges permanentes (G) et surcharges (Q), ainsi que sous 1’action des
sollicitations horizontales dues au séisme.

Pour faire face a ces sollicitations, on prévoit trois types d’armatures :

-Armatures verticales
-Armatures horizontales
-Armatures transversales

Dans le but de facilité la réalisation , et d’alléger les calcules, on décompose notre
batiment en trois zones :

-Zone I : Sous-sol, RDC, 1% étage et 2°™ étage.
-Zone I1: 3" étage, 4™ "étage, 57 étage et 6°"° étage.
-Zone I : 77" étage, 8°"° étage, 9°" étage.

e Combinaison d’actions :

Les combinaisons d’action sismiques et d’actions dues aux charges verticales a
prendre sont :

. 1.35G + 1.5Q
- Selon le BAEL 91 : { G+0
L. G+Q+E
-Selon le RPA révisé 2003 {0.86 E

e Comportement d’un voile :

Un voile est considéré comme une console encastrée a sa base, il y’a deux types de
voiles ayant un comportement différent :

-Voiles élancé g > 1.5

-Voiles courts g < 1.5
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VII -2 Ferraillage des voiles :

Le ferraillage d’un voile consiste en la détermination de ces armatures en
flexion composée sous 1’action des sollicitations verticales dues a G et Q et
horizontales dues au séisme.

Pour cela on a divisé la structure en trois zones de calcul :
Zonel: Sous-sol, RDC, 1% étage et 2°™ étage.
Zone Il :  3°"“étage, 4""“étage, 5°° étage et 6 étage.

Zone I1L: 7™ étage, 8™ étage, 9™ étage.

Les armatures constituant le ferraillage d’un voile plein seront déterminées en
suivant les démarches suivantes :

e Etapes de calcul

» Détermination des diagrammes des contraintes a partir des sollicitations
les plus défavorables

N MV
Gmax _B+ ]

_N MV
mln_B ]

avec :
Vet V' : bras de levier du voile (V=V’=L1/2)

» Découpage des diagrammes obtenus en bandes de largeur d

in[fh 2
a’gmln(2 ,3j

avec :
I’ : longueur de la zone comprimée
h, : hauteur entre nus des planchers du voile considéré.

»  Détermination de I’effort normale ultime agissant en prenant la valeur
moyenne des contraintes dans chaque section considérée.

Gmax
¢ Section partiellement comprimée (SPC)
)

N, =Tmt0 g, oy N d_d

2 o _

s O]

N G3

N, :%d.e =A== S

Gmin

Avec :

A : section d’armatures verticales

o, : contrainte dans les aciers correspondante a un allongement de 10%o0 =348 MPa
e : épaisseur du voile
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¢ Section enticrement comprimée (S.E.C)

-+ N —-B
]\[u1 :Gmln Gl d.e — AIZ ul -fbc

2 o

+ N _ —-B
N, =23% g = a=NeBhe

2 o

s

o, : contrainte dans les aciers correspondante a un allongement de 10 %o =348 MPa
/.. : Contrainte de calcul dans le béton = 14.2 MPa

¢ Section entierement tendue (S.E.T)

O min Omax
O3
i B N o
o, -
.40 N | | | |
N, =—23de = A4 =4 I I
=T 2, oy d d !

s

VII-2-1Sections d’armatures minimales :
> Armatures verticales

-Compression simple :
La section d’armatures longitudinales doit €tre au moins égale a :
4 cm? par metre de longueur de parement mesurée perpendiculairement la direction de
ces armatures.
0,2% de la section totale du béton comprimée sans dépasser 5% de celle-ci.

-Traction simple :
Amin 2B . Fps/Fe  (BAEL91)
B : Section du béton.

o Exigences du RPA 99 : (art A-7-7-41)
Le pourcentage minimum des armatures verticales de la zone tendue doit rester
au moins égale a 0,2% de la section horizontale du béton tendu (A, = 0.2 % .B).
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» Armatures horizontales :
Elles doivent étre menées de crochets a 135°, ayant une longueur de 10 ¢ (art A-7-7-41
RPA99)
Ag =A,/4 (BAEL91)
Ag =0.15%B (RPA99)

» Armatures transversales :
Les armatures transversales sont perpendiculaires aux forces des refends, elles
relient les deux nappes d’armatures verticales.
Ces aciers sont généralement des épingles, leur réle est d’empécher le flambement des
armatures verticales sous I’action de la compression.
Les deux nappes d’armatures doivent €tre reliées avec au moins 04 épingles par metre
carré.

» Armatures de couture
Le long des joints de reprise de coulage, I’effort tranchant doit étre repris par les
armatures de couture dont la section doit étre calculée par la formule :

AV]-:l.lfTe

ou :
7=14T

Cette quantité doit s’ajouter a la section d’aciers tendus nécessaire pour
équilibrer les efforts dus au moment de renversement.

» Les potelets :
On doit prévoir a chaque extrémité du voile (ou du trumeau) un potelet armé
par des barres verticales dont la section est supérieure ou ¢€gale a 4¢10.
Les armatures transversales sont des cadres dont I’espacement ne doit pas étre
supérieur a I’épaisseur « e » du voile.

» Diameters minimum : (art A7-7-43/ RPA99)

Le diametre des armatures verticales et horizontales des voiles (a I’exception
des zones d’about) ne doit pas dépasser 1/10 de 1’épaisseur du voile.

» Espacements

L’espacement des barres verticales et horizontales doit €tre inférieur a la plus petite
des deux valeurs suivantes :

(1,5¢ ; 30cm), c¢’est a dire St < min (1,5¢ ; 30cm).

A chaque extrémité du voile ou trumeau I’espacement des barres verticales doit étre
réduit de la moitié sur une longueur égale a L/10 ; cet espacement ne doit étre au plus
¢gale a 15cm.
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» Longueur de recouvrement

La longueur de recouvrement est égale a :

40¢ pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts est
possible.

20¢ pour les barres situées dans les zones comprimées sous toutes les combinaisons
possibles de charges.

VII-3Vérification des contraintes :

» Contraintes de cisaillement
La contrainte de cisaillement dans le béton est limitée comme suite :

7, <7, =0,2F,

1,47,

byd

by : épaisseur du linteau ou du voile

d : hauteur utile = 0,9 h
h : hauteur totale de la section brute.

- . [ O,15F,
Tusz Sruzmln[ﬁ , 4MPa]

O]:l:Tb:

o Vb
o Vérification a PELS :

On doit vérifier que : o,, <os =15MPPa
__N;
T "B 4154

B :section du béton
A : section d’armatures
N; : effort normal de service (sous G + Q).

VII-4Exemple de calcul : Ferraillage du voile longitudinal ( V1) :
Caractéristiques géométriques : L=4.90 m ; B =0.74m? ; I = 0.844 m*
-Zone I : sollicitations

Nimax= 481.9°t ; Nmin= 2269t
M=84.16 tm ; T=-30.59t
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e Calcul des contraintes :

Premier cas : pour N=N,,;,= 481.9t

o :%—M V.~ .983.06 tm?
o =N M 309,09 yme
B I

Le cas le plus défavorable est-le premier cas.
La section est partiellement comprimée.

o

Le=——""% x[. =205m
Gmax+0nﬁn
Lc=155m

Lt=49-2.05=285m

d<min (hy/2=2.04m ,2Lc/3=142m)
on prend d = 1.42m

e Armatures verticales

Ny N,
AVIZ_ 5 AV2:_
ags

gs

01=491.53 t/m?; o©,=0

omax+o1l 04

N;= =202.88t

AV1:52-47 5 AV2:17.49

e Armature de couture

=11.78 cm

A,=11L
LS

e

709.09

)

)

-983.06

« Diagramme des contraintes »

; NQZ? XdXe=6996t

Soit 12 HA 12 =13,56cm?

Section minimale d’armature : A,,;, < min (B.Fypg/ F. .0,15%B) =12,69 cm?

-Choix des armatures :
A, =2x14 HA16
A,=2x8 HA14
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e Armatures horizontales :
Ah=Av/4=113cm> soit 2*5HA12

e Armatures transversales : 4 épingles ¢8 /m?

e Vérification des contraintes Cisaillement

1,4x 30,588 x107*
Tp = =0.48MPa <SMPa
0,9x0,2x4.9

T 30.58x1072
’Z' = =
Y b,d 09x49x0.2
Vérification des contraintes a L’ELS
N

Oy, =————— =4.38MPa < 15MPa
B+154

=0,349MPa < 3,25 MPa

Les résultats de calcul du ferraillage des autres voiles, ainsi que les vérifications
des contraintes sont donnés par les tableaux ci dessous :
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Ferraillage des voiles transversaux :(VL3) :

Zones Zone I Zone 11 Zone 111
C téristi L (m) 3.6 3.6 3.6
aractenstiques e (m) 0.2 0.2 0.2
geometriques
B (m) 0.7 0.71 0.72
Gmax [KN/m?] 3713.03 2302.31 544 .82
Gmin [ KN/m?] -6659.1 -4357.1 -1504.95
Nature de la section SPC SPC SPC
Vu (kN) 32.95 17.77 4.97
L¢(m) 2.25 232 2.64
L.(m) 1.25 1.23 0.96
d (m) 1.124 1.161 1.322
o1 [KN/m?] 3329.550 2178.550 752.475
Sollicitations de calcul N 112226 759.01 298.33
N (kN) N, 374.086 253.004 99.445
Avi 28.06 18.98 7.46
A, (cm®) Avy 9.35 6.33 2.49
A,i (cm®) 1.27 0.68 0.19
Al=A, 1A, /4 28.37 19.15 7.51
A (cm?) A2=A,+A, /4 9.67 6.50 2.53
Anmin (cm®) 11.80 12.19 13.88
2 Bondel 33.88 24.86 24.86
AV adopté (cm )
Bonde 2 13.56 13.56 13.56
) Bondel 2*11HA14 | 2*11HA12 | 2*11HA12
Choix des
barres
Bonde 2 2*6HA12 2*6HA12 2*6HA12
S Bondel 10 10 10
Ferraillage des voiles « (cm) Bonde 2 20 20 20
Apmin=0.0015*B (cm2)/bande 6.74 6.97 7.93
An /nappe (cm’) 8.47 6.22 6.22
Choix des barres/nappe (cm?) 2*SHA12 2*SHA12 2*SHA12
ep =20cm (A=113cm’) | (A=11.3cm?) | (A=11.3cm?)
Armature transversal 4 Epingles HA8/m’
Vérification d Tu(MPa)=3.25 Tu(MPa) 0.052 0.028 0.008
crineation €es | oy (MPa)=5 1(MPa) 0.073 0.039 0.011
contraintes
/ N, (kN) -3872.27 -2555.4 -1120.82
op(MPa)= 15 op(MPa) -5.02 -3.33 -1.44
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Ferraillage des voiles longitudinaux :(VT3) :

Zones Zone 1 Zone 11 Zone 111
C téristi L (m) 1.95 1.95 1.95
aractenstiques e (m) 0.2 0.2 0.2
geometriques
B (m) 0.39 0.395 0.4
Gmax [KN/m?] 3173.81 1689.55 1986.41
Gmin [ KN/m?] -7095.92 -4526.49 -3018.19
Nature de la section SPC SPC SPC
Vu (kN) 30.68 32.67 4315
L¢(m) 1.35 1.44 1.21
L.(m) 0.60 0.54 0.79
d (m) 0.674 0.719 0.603
61 |[KN/m?| 3547.960 2263.245 1509.095
Sollicitations de calcul Ny A i 2U
N (kN) N, 239.019 162.748 91.011
Av 17.93 12.21 6.83
A, (cm®) Avy 5.98 4.07 2.28
A,i (cm®) 1.18 1.26 1.66
Al=A, 1A, /4 18.22 12.52 7.24
A (em?) A2=A,+A /4 6.27 4.38 2.69
Anmin (cm®) 7.07 7.55 6.33
Bondel 24.64 18.08 18.08
AV adopté (cmZ)
Bonde 2 6.78 6.78 6.78
) Bondel 2*8HA14 2*8HA12 2*8HA12
Choix des
barres
Bonde 2 2*3HA12 2*3HA12 2*3HA12
S Bondel 10 10 10
Ferraillage des voiles « (cm) Bonde 2 20 20 20
Apmin=0.0015*B (cm2)/bande 4.04 431 3.62
Ag /nappe (cm’) 6.16 4.52 4.52
Choix des barres/nappe (cm?) 2*SHA12 2*SHA12 2*SHA12
ep =20cm (A=113cm%) | (A=11.3cm?) | (A=11.3cm?)
Armature transversal 4 Epingles HA8/m’
Vérification d Tu(MPa)=3.25 tu(MPa) 0.087 0.092 0.120
erification des t,(MPa)=5 1,(MPa) 0.122 0.129 0.168
contraintes
/ N, (kN) -3117.94 -1971.45 -859.64
op(MPa)=15 op(MPa) -7.13 -4.56 -1.97
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Ferraillages des voiles trnsversaux :(VL1 VL2 VL.11 VL.22):

Zones Zone 1 Zone 11 Zone 111
Caractéristi L (m) 4.9 4.9 4.9
aractenstiques e (m) 0.2 0.2 0.2
geometriques
B (m) 0.98 0.97 0.96
Omax [KN/m? 7090.86 3335.81 1400.58
Gmin [ KN/m?] -9830.56 -5553.84 -2320.07
Nature de la section SPC SPC SPC
Vu (kN) 305.85 249.52 32937
L¢(m) 2.85 3.03 2.99
L(m) 2.05 1.82 1.81
d (m) 1.423 1.515 1.497
61 [KN/m?] 4915.280 2776.920 1160.035
Sollicitations de calcul Ny A AP DL
N (kN) N, 699.610 420.711 173.606
Avy 52.47 31.55 13.02
A, (em?) Av; 17.49 10.52 4.34
A,i (cm®) 11.78 9.61 12.68
Al=A, A, /4 55.41 33.95 16.19
A (cm?) A2=A,+A, /4 20.43 12.92 7.51
Anmin (cm®) 14.95 15.91 15.71
2 Bondel 56.28 43.12 31.64
AV adopté (cm )
Bonde 2 24.64 18.08 18.08
) Bondel 2*14HA16 | 2*14HA14 | 2*14HA12
Choix des
barres
Bonde 2 2*8HA14 2*8HA12 2*8HA12
S Bondel 10 10 10
Ferraillage des voiles « (cm) Bonde 2 20 20 20
AHmin=0.0015*B (cm2)/bande 8.54 9.09 8.98
An /nappe (cm’) 14.07 10.78 791
Choix des barres/nappe (cm?) 12HA10 12HA10 12HA10
ep =20cm (A=113cm’) | (A=11.3cm?) | (A=11.3cm?)
Armature transversal 4 Epingles HA8/m’
Verification d To(MPa)=3.25 T(MPa)| 0347 0.286 0.381
crineation €es | oy (MPa)=5 w(MPa)|  0.485 0.400 0.534
contraintes
/ N; (kN)| -4818.93 -3173.24 -1374.66
on(MPa)=15 on(MPa)|  -4.38 -2.99 -1.33
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Ferraillages des voiles longitudinaux : (VL1 VL11VL2 VL.22 VL5 VL55) :

Zones Zone 1 Zone 11 Zone 111
C téristi L (m) 2.00 2.00 2.00
aractenstiques e (m) 0.2 0.2 0.2
geometriques
B (m) 0.4 0.405 0.41
Gmax [KN/m?] 6108.82 2809.29 4111.98
Gmin [ KN/m?] -7816.85 -4611.69 -2792.81
Nature de la section SPC SPC SPC
Vu (kN) 92.57 15.93 32.49
L¢(m) 1.12 1.26 0.83
L.(m) 0.88 0.77 1.22
d (m) 0.561 0.629 0.415
o1 [KN/m?] 3908.425 2305.845 1396.405
Sollicitations de calcul Ny S5/ n DR yFfos
N (kN) N, 219.390 145.085 57.893
Av 16.45 10.88 4.34
A, (cm?) Avz 5.48 3.63 1.45
A,i (cm®) 3.56 0.61 1.25
Al=A, 1A, /4 17.35 11.03 4.65
A (cm?) A2=A,+A, /4 6.38 3.78 1.76
Anmin (cm®) 5.89 6.61 435
Bondel 18.48 13.56 13.56
AV adopté (cmZ)
Bonde 2 6.78 6.78 6.78
) Bondel 2*6HA14 2*6HA12 2*6HA12
Choix des
barres
Bonde 2 2*3HA12 2*3HA12 2*3HA12
S Bondel 10 10 10
Ferraillage des voiles « (cm) Bonde 2 20 20 20
Apmin=0.0015*B (cm2)/bande 3.37 3.78 2.49
Ag /nappe (cm’) 4.62 3.39 3.39
Choix des barres/nappe (cm?) 2*SHA12 2*SHA12 2*SHA12
ep =20cm (A=113cm’) | (A=11.3cm?) | (A=11.3cm?)
Armature transversal 4 Epingles HA8/m’
Vérification d Tu(MPa)=3.25 Tu(MPa) 0.257 0.044 0.088
crineation €es | oy (MPa)=5 1(MPa) 0.360 0.061 0.123
contraintes
/ N; (kN) -1308.72 -905.12 -423 3
on(MPa)= 15 op(MPa) -2.99 -2.08 -0.96
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Ferraillages des voiles longitudinaux : (VT4 ,VT44) :

Zones Zone 1 Zone 11 Zone I11
Caractéristi L (m) 4.6 4.6 4.6
aractenstiques e (m) 0.2 0.2 0.2
geometriques
B (m) 0.92 0.91 0.9
Omax [KN/m?) 5902.02 3734.37 2180.45
Gmin [KN/m?] -8730.16 -5137.76 -2980.86
Nature de la section SPC SPC SPC
u (kN) 58.16 45.96 65.4
L¢(m) 2.74 2.63 2.60
L(m) 1.86 1.92 1.90
d (m) 1372 1317 1.299
61 [KN/m?] 4365.080 2568.880 1490.430
Sollicitations de calcul Ny EUED LYY ROl
N (kN) N, 599.009 338.432 193.676
Avy 44.93 25.38 14.53
A, (em?) Av; 14.98 8.46 4.84
A,i (cm®) 2.24 1.77 2.52
Al=A, A, /4 45.49 25.82 15.16
A (em) A2=A,+A /4 15.54 8.90 5.47
Anmin (cm®) 14.41 13.83 13.64
2 Bondel 52.26 29.38 29.38
AV adopté (cm )
Bonde 2 15.85 15.85 15.85
. Bondel 2*13HA16 | 2*13HA12 | 2*13HAI12
Choix des
barres
Bonde 2 2*THA12 2*THA12 2*7THA12
S Bondel 10 10 10
Ferraillage des voiles « (cm) Bonde 2 20 20 20
AHmin=0.0015*B (cm2)/bande 8.23 7.90 7.80
Ag /nappe (cm’) 13.07 7.35 7.35
Choix des barres/nappe (cm?) 2*SHA12 2*SHA12 2*SHA12
ep =20cm (A=113cm’) | (A=11.3cm?) | (A=11.3cm?)
Armature transversal 4 Epingles HA8/m’
Verification d To(MP2)=3.25 | 1,(MPa) 0.070 0.056 0.081
eriication des T(MPa)=5 1,(MPa) 0.098 0.079 0.113
contraintes
/ N; (kN) -4302.99 -2506.28 -3842.08
on(MPa)=15 | o,(MPa) -4.21 -2.56 -3.97
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VIIIL.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 étre 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 :

v Fondations superficielles :
Les principaux types de fondations superficielles que I’on rencontre dans la pratique
sont :

e Les semelles continues sous murs,

e Les semelles continues sous poteaux,
e Les semelles isolées,

e Les radiers.

v 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 Les pieux ;

e Les puits.
Ce type de fondations est généralement utilisé¢ dans le cas de sols de faible capacité
portante.
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VIIL.2.Choix du type de fondation :
Le choix du type de fondation est conditionné par les criteres suivants :

o La nature de l'ouvrage a fonder : pont, bat. d'habitation, bat industriel,
soutenement,....

o La nature du terrain : connaissance du terrain par sondages et définition des
caractéristiques

o Le site : urbain, campagne, montagne, bord de mer,...

o La mise en ceuvre des fondations : terrain sec, présence d'eau,...
o Le type d'entreprise : matériel disponible et compétences,...

o Le cout des fondations : facteur important mais non décisif.

VIII.3.Etude du sol :
e Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude détaillée du
sol qui nous renseigne sur la capacité portante de ce dernier.
e Le tableau suivant donne la contrainte admissible du sol 0,4, correspondant a
chaque type de site.
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+* Tableau VIIL.1 : contrainte admissible du sol

Type de site O aim
1.5a3.0
Limon de plateau bars
3.0a4.5
Terre 3 meuliére bars
0.7a4.5
Marne verte, argile bars
6.0a9.0
Alluvions anciennes, sables, graviers bars
75a15
Sables de Beauchamp bars
9.0a10
Craie bars
75a15
Marne + caillasse bars
Calcaire grossier 18 a 45 bars
Roches peu fissurées saines non désagrégées de stratification 7.5a45
favorable bars
35475
Terrain non cohérent a bonne compacité bars
2.0a4.0
Terrain non cohérent 3 moyenne compacité bars
0.3a3.0
Argile bars

e Dans notre cas, on prend une contrainte admissible de sol égale a :

O,um = 2 bars = 0.20 MPa
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VIIL4.Dimensionnement :

a) Semelle isolée :
Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement I’effort normal N, qui
est obtenu a la base de tous les poteaux du RDC.

AxB2> N
G

sol

%:A:Kzﬂzle:B poteau carrée

/ H hr 0 0 . :
omothétie des dimensions R <0

\ N
D’ou B> |—=
'Gsol

"

A
v

A
v
A
v

Figure VIII.1: Dimensionnement d’une fondation

v Exemple de calcul :
Nger =1833.88KN

.Gy =0.20MPa=200 KN/m>

B> /18233088 —m—=A=B=3.02m
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Conclusion :

L’importance des dimensions des semelles expose nos fondations au chevauchement,
alors 1l faut opter pour des semelles filantes.

b) Semelles filantes :
v Semelles sous poteaux :

= hypothéses de calcul :

La semelle infiniment rigide engendre une répartition linéaire des contraintes
sur le sol.

Les réactions du sol sont distribuées suivant une droite ou une surface plane
telle que le centre de gravité coincide avec le point d’application de la résultante des
charges agissantes sur la semelle.

= Etapes de calcul :

e détermination de la résultante des charges : R=) N; .
e détermination des coordonnées de la structure R :
o 2Ne +2XM,

R
e détermination de la distribution par (ml) de semelle :

e< % = Répartition trapézoidale.

R 6e B R 3e
—Rfy, 06e BY_R( 1,3e
Qi L[ +Ljetq[4j L[ +Lj

e détermination de largeur B de la semelle :

q B
B>_4
(e)

sol
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= Exemple de calcul :

¢ Tableau VIIL2 : Dimensionnement des semelles filantes sous poteaux :

Etude de ’'infrastructure

N(KN) M(KN.m) e (m) N.e(KN.m)
1 284.07 4.29 15.8 4488.3
2 787.65 10.12 13.6 10712.04
3 1833.8 3.02 93 17054.34
4 1547.7 3.22 5.6 8667.12
5 723.53 10.85 1.6 1157.64
6 723.53 10.85 1.6 -1157.64
7 1547.82 3.22 5.6 -8667.12
8 1833.8 3.02 93 -17054.34
9 787.65 10.12 13.6 -10712.04
10 284.02 4.29 15.8 -4488.3
somme 10353.25 63.06 31.6 0

v Résultante :

R =2XN, =10353.25 KN

oo 2N FIM; 31603

R 1035325

Donc ’excentricité e vaut : 0.003 m

e Distribution par (ml) de la semelle :

e =0.003 < 3.6 — 5 26 — Répartition trapézoidale

6

_ 10353.25(1+ 6x 0.003

Unax =376 31.6

Qmin =

31.6 31.6

_ 10353..25(1 ~ 6x0.003

j =327.82KN/ml

j =327 44KN/ml

3x0.003

q(z :§>< 1+
AN} I 316

3-ej 10353.25
= x| 1+

31.6
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e Calcul de la largeur B :

4) 327172
B>_4/_32772_; g3
oy 200 o
Soit B=1.70 m

Nous aurons donc, §=1.7x31.6 = 53.72m?

La surface totale des semelles sous poteaux :
St =53.72x7= 376.04 m?

1. Semelles filantes sous voiles :
CUN_GHQ_ g G+Q
S BxL c_.xL

sol

o)

e B : Largeur de la semelle.

e L : Longueur de la semelle.

e G : Charge permanente revenant au voile considéré.

e (Q: Charge d’exploitation revenant au voile considéré.
e G, . contrainte admissible du sol. (65, = 0.2MPa)

Les résultats sont récapitulés dans le tableau ci-dessous :

¢ Tableau VIIL3: récapitulatif des résultats des semelles sous voile :

bre
L(m) Vljiles N (KN) LaB'fne)“r S= LxBx N” (m%)
33m | 2 | 148166 | 224 14.78
Voiles | 39m | 2 | 176071 | 225 17.55
pleins 41 2 [2917.72 | 3.64 29.12
225m| 4 | 233957 52 46.8
108.25
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La surface totale occupée par les semelles filantes est :

S1=S\+S ,

La surface totale des semelles filantes : S, = 376.04 + 108.25 = 484.29 m>.
La surface totale du batiment : S, , =796.95m”

Calcul du rapport :
St 48429

Shat  796.95

X 100 = 60.76%

Conclusion :

La surface des semelles représente 60.76% de la surface totale, ce qui est
inadmissible.

Les semelles présentent de grandes largeurs provoquant un chevauchement entre elles
occupant ainsi une superficie supérieure a 50% de la surface totale du batiment, pour
cela nous opterons pour un radier général.

c)-Etude du radier :

Ce radier est défini comme étant une fondation travaillant comme un plancher
renvers¢, dont les appuis sont constitués par les poteaux de I’ossature et qui est soumis
a la réaction du sol diminué de son poids propre.

Le radier est :

- Rigide dans son plan horizontal,

- Permet une meilleure répartition de la charge sur le sol,

- Semble mieux convenir face aux désordres ultérieurs qui peuvent provenir
des tassements éventuels,

- Facilité de coffrage et le ferraillage ;

- Rapidité d’exécution.
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VIII. 5.Pré dimensionnement du radier :

v' Epaisseur de la dalle du radier :

La dalle du radier doit satisfaire la condition suivante :
hy > Lmax /20

Lmax : portée maximale

Avec :Lmax=43m

h, 2%: 21.5cm  —> soit : hy= 35¢cm.

v" Hauteur des nervures :

e Selon la condition d’épaisseur minimale :
La hauteur du radier doit avoir au minimum 25cm (hy,;,, = 25¢cm)

o Selon la condition forfaitaire :

Lmax S h S Lmax

8 5

Lipax = 430m = 430/8=53.7cm <h< 460/5 =86cm

Onprend : h=90cm.

e Selon la condition de vérification de la longueur élastique :

LC:4 4‘E-IZE-LII13X
V Kb =«

Le calcul est effectu¢ en supposant une répartition uniforme des contraintes sur
le sol.

Le radier est rigide s’il vérifie :

L <

max

4
' L 2 3-K
-L, — Ce qui conduit a hze;\/i_'Lman g
T

Ny
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Avec :
L.: Longueur élastique.

K : Module de raideur du sol, rapporté a I'unité de surface K= 40 MPa pour un sol
moyen.

I : L’inertie de la section du radier (bande de 1m).
E : Module de déformation longitudinale déférée E = 3700 -3/f ., = 10818 .865 MPa

L,.ax : Distance maximale entre deux nervures successives.

D’ou:
2 4 340
h>3| £x430| x———— =085m
T 10818.865
On prend :
L .
h, > 1“6“ = 413—0 =43cm — Soit : h, =90cm et b, = 70cm

D’apres les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant :

H,=90cm............ Hauteur totale du radier.
h,=90cm ............ Hauteur de la nervure.
hg=35cm ............ Hauteur de la dalle.
b=70cm ............ Largeur de la nervure.
hg=12cm ............ Hauteur de la dalle flottante.

v" Le débord :
= Détermination des efforts :

a)Charges revenant a la superstructure :
Charge permanente : G = 71896.80 KN

Charge d’exploitation : Q =20109.38 KN
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» Combinaison d’actions
A PELU N, =1,35-G+1,5-0=12722475KN

A PELS : N, =G+ (0=9200618KN

b) Charges revenant a l'infrastructure
e Détermination de la surface du radier

APELUS™ > N, 127224775
2X05 2x200

=318.06m"*

A PELS 575 5 s _ 92006.18

“ oy, 200

=460.03m*

D’ou:

S, g =max (SEV S5 )= 460.03m>

nec 2 nec

S,u =796.95m> >8, ,=460.03m’

bat
Remarque

Etant donné que la surface nécessaire du batiment est supérieure a celle du
radier, donc on n’aura pas de débord. Mais en revanche les regles du BAEL, nous
imposent un débord minimal qui sera calculé comme suit :

l,, >max [2;30cmj:max [%;30cmj:500m

On opte pour un radier de ly,= 60 cm sur les quatre cotés.
Saeb= (32.2 X 0,6 + 24.75 X 0,6) X 2 = 64.38m?
Donc on aura une surface totale du radier : S;.s= Spar TS4ep=796.95 + 64.38 = 861.33m?

Donc on aura une surface totale du radier : S,,;= 861.33 m?
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e Détermination des efforts a la base du radier
b.1 Charges permanentes

-Poids du batiment: 71896.80KN

-Poids du radier:[861.33 X 25 X 0.35] = 7536.64KN

-Poids de la nervure :

Plong=22.5 X 0.7 X 0,45 X 25 X 7 = 1240.31KN

Ptrs=32.2% 0,7 X (0.45) X 25 X 10 = 2535.75KN
Ph=1240.31+2535.75=3776.06 KN

-Poids du remblai en TVO:[(0.8 — 0.35) x (861.33 — 335.65) x 17,5] = 4140 KN

-Poids de la dalle flottante: [861.33 X 0.12 X 25] = 2584 KN

Ginra=2 P = 7536.64+3776.06+4140+2584 =20946.73KN

Gtotal = P (superstructure) + P (infrastructure) =71896.80+20946.73=92843.53KN

b.2 Surcharge du radier
Surcharges du batiment Q. =20109.38 KN
Surcharges du radier Qg =3,5x 861.33 =3014.65 KN

o= 23124.04kN

182



Chapitre VIII Etude de I’'infrastructure

» Combinaison d’actions
APELU : N, =135- G+1,5-0=1,35%x9284353+1,5x23124,04 =16002482KN

APELS : N, =G +(0=9284353+23124,04 =115967,56KN

Vérification

1. Vérification a la contrainte de cisaillement :

1 faut vérifier que 1, < 1.

0,15- ; 4MPa}
Yo

b=100cm; d=0,9h,=0,9%x35=31.5cm
Lyw N,b L.

Tmax — . max
u qu 2 Sad 2
o - 1000248201 43 _ 309 44k
861,33 2
3
_39944x10°
10° 315

7= min{%AMPa} =3,12MPa

2

T, < T« = Condition vérifiée

183



Chapitre VIII Etude de I’'infrastructure

2. Vérification de la stabilité du radier

e Calcul du centre de gravité du radier
ZSi 'Xi ZSZ Yz
===——=167Tm ; Y. ===—=1185m

X >, ’ >,

Avec :
S;: Aire du panneau considéré ;

X, Y;: Centre de gravité¢ du panneau considéré.

e Moment d’inertie du radier

3 3
b BAXBT e
12 12
3 3
P AL < N LS KR SR
12 12

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) dii au séisme dans le sens considéré.

M;j =Mjo) + Tj=0) - b
Avec :
M; oy : Moment sismique a la base du béatiment ;
Tj ko) - Effort tranchant a la base du batiment ;

L Iy : Moment d’inertie du panneau considéré dans le sens considéré ;

h : Profondeur de I’infrastructure.
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Le diagramme trapézoidal des contraintes nous donne

(o)) T T I
3-0,+0
Gm =# \ O
Ainst on doit vérifier que :

Figure VIII.2 Diagramme des contraintes

_ 3.0,

+
APELU: o, TGZS1>33'GSOL

3:6,+C
APELS: 06, =—1—2<0,

Avec :

Calcule des moments :

My = M, + (T, x H)
My = 173411.89 + (122025.37 x 0.35) = 203918.23KN/m

M, = M, + (T, x H)

M, = 167076.94 + (122025.37 X 0,35) = 197583.28KN/m
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» Sens longitudinal
e APELU
My=203918.23KN.m  Nu= 160024.82KN

N, M 160024.82 203918.23
X = +

o, =—“+—>-X, x16.7 =238.77KN / m*
Swa 1, 861.33 7358791
N, M 160024.82 203918.23

o, =—“—-—2. X, = —~ x16.7 =146 21KN / m*
St 1, 861.33  735887.91

D’ou
o, :3X238'7Z+146'21 =215.63KN /m” ; 150, =15x200=300KN /m’
o, <15-04, = Condition vérifiée.
e AIELS
Mx= 36580,66KN.m  Ns = 40680,63KN
N, M 115967.56 173411.89
o= t+—2 X, = + x16.7=174KN / m*
Sea 1, 86133  73587.91
N, M 115967.56 173411.89
o,=—>——2. X, = —~ x16.7=9528KN /m*
Sea Ly 86133 7358791
D’ou

_3XATARISI _\shs0kNIm o, = 200KN /I m?

m

6, <050, = Condition vérifice
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e Sens transversal :

e AI'ELU

M= 167076.943KN.m Nu= 160024 .82KN
N, M 160024.82 167076.943

o, =—+—2L.Y, = + x11.85=23922KN /m*
AP 861.33 37051.83
N, M 160024.82 167076.943

o =—+-—2.7Y,= —~ x11.85=13235N/m’
S 1. 861.33 37051.83

D’ou
o, = & X239'2i+132'35 =212.50KN /m* ; 1504, =1,5%x200=300KN /m’

o, <15-04, = Condition vérifiée.

e AIELS
M,=167076.943 KN.m  Ns=115967.56KN

N, M, 11596756 167076.943

o, = Y, = + x11.85=188.07KN /m*
S 1. 861.33 37051.31
N, M 115967.56  167076.943
o,=—-—2.Y, = —~ x11.85=81.20KN /m’
S 1. 861.33 37051.31
D’ou
o = 3X188'OZ+81'20 =16135/m* ; o, =200KN/m’

6, <050, = Condition vérifice.
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3. Vérification au poinconnement

Aucun calcul n’exigg si la condition suivante est satisfaite :

N, < 0,045 e h [
e

Avec :
N, : Charge de calcul a I’ELU pour le poteau
U : Périmetre du pourtour 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).

N a
u +—>

Vb

REFEND

b’= b+h
b

v h/2_¢___ ____________ a5° N |
a’ > 3 RADIER /b/V

Figure VIIIL.3 Périmeétre utile des voiles et des poteaux

A
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Calcul du périmétre utile .

e Poteaux
p,=2-(@+b)=2-(a+b+2-h)=2x(0,60+0,60+2x1,]12)=688m

N, _135G+150 _ 2546 68KN
N = 2546.68 < 0,045 .6,881.2,12. 251000 _ o o pon e
Condition vérifié
e Voile
u,=2-(a+b)=2-(a+b+2-h)=2x(02+1+2x1,12)=6.88m
v, = 135G HL50 65 a0y
N, = 5265.49 < 0,045.6.88. 112.25.1000 _ (0 1y, —

L5

2

Condition vérifié
d. Vérification de la poussée hydrostatique:

Consiste a vérifier le non soulévement sous I’effort de la pression hydraulique.

G, zasS, ,vh

Avec :
G, : Poid totalea la base du radier.
a : Coefficient desécurité vis a vis du souléveent est égaleal.5.
7 Poid volumique del' eau est égale 210 KN/m”.
h  : Profondeur del'infrastructureest égaleal m.
G,, =92843.53KN ) 1.5x86133x10x1 =1291995KN. — CV
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¢ Ferraillage du radier

Pour le calcul du ferraillage du radier, on utilise les méthodes exposées dans le
BEAL 91

¢ Ferraillage des panneaux encastrés sue 4 appuis
On distingue deux cas :

1 Cas

Si o< 0,4 1a flexion longitudinale est négligeable.

LZ
MOX =y ?XetMoy =0

2" Cas

Si 0,4< o<1 les deux flexions interviennent, les moments développés au
centre de la dalle dans les deux bandes de largeur d’unité valent :

e Dans le sens de la petite potée Ly : M, =y -qy -LX

e Dans le sens de la grande potée Ly : M, =n, -M

Les coefficients L, sont données par les tables de PIGEAUD.

Avec :

o :II:—;‘ avec(LX <Ly)
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% Remarque

Les panneaux étant soumis a des chargements sensiblement voisins et afin
d’homogénéiser le ferraillage et de facilité la mise en pratique, il leur sera donc adopté
la méme section d’armatures, en considérant pour les calculs le panneau le plus
sollicité.

¢ Identification du panneau le plus sollicité

I . =0,0385
_ 42 _pog = ”
4, = 0,956

y 2
0,4 <a< 1 = la dalle travaille dans les deux sens.

Pour le calcul du ferraillage, soustrairons de la contrainte maximale oy, la

contrainte due au poids propre du radier, ce dernier étant directement repris par le sol.

e AIELU
q,, =0, (ELU)—% =215.63 -

rad

legszlsl.m]ﬁ\nm2

e AIELS
q,, =0, (ELS)——(S}W =161

rad

~20946.73
831.33

=135.8KN /m*
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% Calcul 2a PELU
1. Evaluation des moments M,, M,
On obtient :

M, = 0,0385x181.61x4,2> =123.33KN.m
M, =0956x123.33 =117.91KN.m

% Remarque

Afin de tenir compte des semi encastrement de cette dalle au niveau des
nervures, les moments calculés seront minorés en leur effectuant de (0,5) aux appuis et
(0,85) en travée.

2. Ferraillage dans le sens x-x

** Moments aux appuis e¢ Moments en travée

Mua = (075)M Mul = (0785)'Mumax
M, =(0,5)x12333 M, =(0,85)x12333
M, =6666KNm M, =10483KN.m

# max

e Aux appuis
M 66.66 x10°

Ha

Cb-d*-f,, 100x32°x14.2

i, = 0,054 < 0,392 = SSA4

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

w, = 0,054—>p,=0,972

M 66.66x10°

ua

“~ B d-g. 0972x32x348
A, =724cm’ I ml
Soit: 10HA12/mi=11.31cm* / ml

=7 24cm* | ml

; avecun espacementde 10 cm
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e EKEn travée
M 104.83x10°

ut

S bed?-f,, 100x32>x14,2

L, = 0,010 < 0,392 = SSA4

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

1, = 0,010—>B, = 0,995

M 04.83x10°
a = w 1 . = 9.46¢cm” | ml
B, -d-o.  0995x32x348

A,, =9.46¢cm* [ ml
Soit 10 HA12/ml=113cm* I ml

; avec un espacement de 10cm

3. Ferraillage dans le sens y-y
** Moments aux appuis e¢ Moments en travée

Mua = (075)M Mul = (0785)'Mumax
M,, =(05)x117.91 M, = (0,85)x117.95
M,, =59.95KN.m M, =100.25KN.m

# max

e Aux appuis
M 59.95x10°

Ha

Cb-d*-f,, 100x32%x14,2

L, = 0,050 < 0,392 = SS4

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.
w, = 0,050, =0,974

M 59.95x10°

ua

“" B d-g. 0974x32x348
A, =552cm® I ml
Soit: THA12/ml="791cm” | ml

=5.52cm* | ml

; avecun espacementdel5cm
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e EKEn travée
M, 100.25x10°

S bed?-f,, 100x32%x14,2

i, = 0,088 < 0,392 = SS4

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

1, = 0,088 —B, = 0,954

M 100.25x10°
B X =943cm* I ml

A = -

" B,-d-o, 0,954x32x348

A, =9.43cm® | ml

Soit:10 HA12/ml=11.30cm’ / ml; avec un espacement de 10 cm

Vérification de la condition de non fragilité
3- L%
A in =9%0-b-h- TyAvec O = 0,0008 pour HA FeE400

3_4.%
A =0,0008 x 100 x 32 x f‘”: 2,59cm> / mi

. AL =791em®>>A_, =2,59cm’ /ml —> conditionvérifiée
Aux appuis : , ,
A =1131em”™ > A, =2,59cm™ /ml — conditionvérifiée

, A =1130cm>>A_, =2.023cm® /ml — conditionvérifiée
En travée : , ,
A =1130cm™ >A_,, =2.023cm™ /ml — conditionvérifiée
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Calcul et vérification a ’E.L.S :

a. Evaluation des moments My et MY :

M, =u-q-L, et M,=p M

X X

W =0,0459

p=098—>{ ¥
w, =0,970

Mx =0,0459%x135.80x 4.2 =109.95KN.m
My =0,644x109.95="70.81KNm

On aura donc

Sens (X-X)

M, =(05)M__ =05x109.95=5472KN.m

uma

M, =(0,85)-M =0.85x109.95 = 93.45KN.m
ut umax
Sens (Y-Y)

M =(0,5)-M____=0.5x70.81 = 35.40KN.m
umax

ua

M, =(0,85)-M =0.85x70.81 = 60.18KN.m
ut u max

Remarque : Le moment étant plus important dans le sens (X-X), la vérification des
contraintes sera faite dans le sens le plus défavorable(X-X).

B .Vérification des contraintes dans le béton (Sens x-x) :
» Aux appuis :

Obe < 0 = 0,6f.55 = 0,6 X 25 = 15MPA

Ms
ﬁl'd'ASt

Ona .oy =

100 x Ag 100 X 7.91
PL="p%d 100 x 32

= 0,24 - B, = 0,921 a, = 0,237

K, = 48.29
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K=—

= ——=10,020
K, 4829

M, 54.72 x 10°

= = = 336.21MPa
Bi.d. Ay 0,921 x 320 x 791

Ost

0 = K. 0gr = 0,020 X 336.21 = 6.72MPa
oy, = 0,6f.,5 = 0,6 X 25 = 15MPA

Opc = 6.72MPa < o, = 15MPA condition vérifiée

Ferraillage du débord :

Le débord est assimilé a une console courte encastrée dans le radier de longueur L =
60cm, soumise a une charge uniformément repartie.

|

»l
»

AANNANN

60 cm

Fig. V1.2 : Schéma statique du débord

> Sollicitation de calcul :
APELU : Pu=181.61KN/m

2
“Po L _181.61x0,60°

M = — _41.55KN.m
u 2 2
A ELS :Ps = 135.80 KN/ml
-P -} _ 2
M, = 52 _ 135'82X0’60 — _29.003KN.m
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a. Calcul des armatures :
a.l.Armatures principales :

b=1m; d=32cm; o, =14,2MPa; o5 =348 MPa

oMy 4155x10°
U b-d’ o, 1000x320°x14,2

vl =0,028 <p, =0,392

1y = 0,028 — B, = 0,986

A M, 41.55x10*

= = =3.78cm?/ml
u Bu-d-cs 0,986 x 320 x 348

Soit : Au =5HA12/ml = 5,65¢cm2/ml

Avec St =20cm.

a.2.Armatures de répartition :

A 565

A = " =1,41cm*/ml

r

Soit A, =4 HA10 /ml = 3,14cm*/ml

Avec S;=25cm.
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VIIL.6.Vérification a PELU :
» Vérification de la condition de non fragilité :

023-bdf,  023x100x32x2,1

Amin = 386 sz
f 400
[§
A =565 em® >A . =386em’.......... condition vérifiée
VIIL.7.Vérification a PELS :
M
S ML 4155
M, 29.003
i1 =0,028—a=0,0355
o =0,0355 < v=1, fezy _ 101-1 LB 0,255 e condition vérifiée.
2 100 2 100

= Il n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes a I’ELS.
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Détermination des efforts :

gi: A :::::::::m% — -
AN L AN AN
AN L

Fig : Présentation des charges simplifiées

™
Effort tranchant : -1-*'=1-1-(@-5—%J ...... (1)
.

"

6 )

(2)

Moment fléchissant : Lm = J[J 0.5—

+ Sens XX :
Lt =4,3(0.5-0.9/4) =1.Im
Lm =43 (0.5-0.97°/6)= 1.47m
% Sens YY :
Lt =4,2(0.5-0.97/4) =1.08 m

Lm =42 (0.5-0.97%/6) =1.44m

199



Chapitre VIII Etude de I’'infrastructure

A. Détermination des chargements :

Q.= 181.61KN/m*
Q.= 135.80KN/m’

e Sens XX :
+* Pour les moments :

Q.= 181.61x 1.47x2 = 533.93 KN/m
Q~13580x1.47x2=399.25 KN/m

+* Pour I’effort tranchant :

Q~=181.61x 1.1x2 = 399.54KN/m
Q~13580x 1.1x2 = 298.76KN/m

e SensYY:
¢ Pour les moments :
Q.= 181.61x 1.44 x2 =523.03 KN/m
Q= 13580x1.44x2=391.10KN/m
¢ Pour I’effort tranchant :
Q.= 181.61x 1.08 x2=392.27 KN/m

Q= 135.80x 1.08 x 2 =293.3KN/m

B. Calcul des moments et des efforts tranchants:
Pour le calcul des efforts internes, on utilisera le logiciel ETABS
H,erv= 0.9m

Bierv= 0.7m
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% Sens (X-X) :

Figure : Diagramme des moments fléchissant a ELU en KN.m

Figure : Chargement a ’ELU pour effort tranchant

Figure : Diagramme des efforts tranchants a ELU en KN
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= ELS

Figure : Diagramme des moments fléchissant a ELS en KN.m

Figure : Diagramme des efforts tranchants a ELS en KN
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> Sens Y-Y

Figure : Diagramme des moments fléchissant a ELU en KN.m

Figure : Diagramme des efforts tranchants a ELU en KN
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Figure : Chargement a I’ELS pour Ueffort tranchant

. Figure : Diagramme des efforts tranchants a ELS en KN
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e Les résultats obtenus sont résumés dans les tableaux suivants :

/ Sens (x-x) Sens (y-y)

MU gavse = 507.61 KN.m | MU travee = 483.93 KN.m

Moments
(Travée) MS travee = 391.10 KN.m | MS ase = 373.10 KN.m
My appuis = 733.65 KN.m | My appuis =  715.61KN.m

Moments
(Appuis) MS appuis = 391.10 KN.m | Ms jppuis = 551.71 KN.m
Efforts Tu = 843.26 KN | Tu = 799.41 KN
Tranchants Ts = 656.43 KN | Ts = 622.77 KN

Tableau récapitulatif des moments et des efforts tranchants

a) Le ferraillage :

Les résultats de calcul sont donnés dans le tableau ci-dessous :

b= 70cm, d=87cm ; fy.=142Mpa ; o, =348MPa
M Aul Choix Ayio
/ H B 2 7
(KN/m) (cm’) (cm’)
Filantes | Chapeaux
Appui | 733.65 | 0.098 | 0.948 | 23.86 | 6HAI6 6HAIG 24.12
Sens
X-X | Travée | 507.61 | 0.068 | 0.965 | 17.37 | 6HAl6 6HAIL2 18.84
2
= .
Appui | 715.61 | 0.096 | 0.949 | 23.65 | 6HAI6 6HAIG 24.12
Sens
T Travée | 483.93 | 0.064 | 0.967 | 16.52 | 6HAI6 6HAIL2 18.84

Tableau: Ferraillage des nervures a ’ELU.
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b) Vérifications a PELU :

Condition de non fragilité :

0.23xbxdxf;
Ay > AL = f—tzs = 3.80cm?
e

Les sections d’armatures adoptées vérifient cette condition
A. Armatures transversales

20 .
0. _%:?:6.66 mm Soit ¢ = 8mm

On prend 3 cadres de ¢p=8mm
B. Espacement des armatures :

e Zone nodale :

S < min{% ;12¢L} = min{22.5,12x2}
Soit St=10cm en zone nodale .

e Zone courante :

Si< % =22.5¢cm

Soit S/~ 15¢m en zone courante.
C. La quantité d’armatures transversales:
e Enzonenodale: A, =0.003Sb=21Icn’
e En zone courante: A,;,=0.003Sb= 3.15¢m’
D. Armatures de peau (BAEL/Art 4.5.34) :

Des armatures dénommées « armatures de peau » sont réparties et disposées
parallelement a la fibre moyenne des poutres de grandes hauteur, leur section est au
moins égale a 3 cm?2 par metre de longueur de paroi mesurée perpendiculairement a
leur direction, en I’absence de ces armatures, on risquerait d’avoir des fissures
relativement ouvertes en en dehors des zones armées.
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Chapitre VIII Etude de I’'infrastructure

Dans notre cas, la hauteur de la poutre est de 90 cm, la quantité d’armatures de peau
nécessaire est donc :

Ap =3 cm2 /ml 1 =3 cm2 par parois
Soit donc 2HA12 avec As=2.26 cm2
¢) Vérification a PELS :
a. Vérification de la contrainte dans le béton :
On peut se disposer de cette vérification, si I’'inégalité suivante est vérifiée :
% Sens x-x:
v En travée :

M, 50761 _

u

M, 39110

a =0.0881 < —72_1 S

= 0.395 = Conditionvérifiée

v En appui :

u

M, 73365 | 3,
M. 56527

chS

o =01291< Y=L Je% 04— Conditionverifice
2100

% Sens Y-Y :
v" En travée :

M, _48361 _ .

u

M, 37310

a = 0.0828< %‘1 ﬁ—zg = 0.4=> Condition vérifiée
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Chapitre VIII Etude de I’'infrastructure

v En appui :

M, 71561 _ o

u

M, 55171

o =01264< %1 ﬁ—zg = 0.40=> Condition vérifiée

y—1 fczs

La condition ~—— Too~* est vérifiée donc 1l n’est pas nécessaire de vérifier les

contraintes dans le béton a I’ELS.

d) Vérifications a PELU :

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

_ 0.23xbxdxfizg

Ay > Apin = . =7.35¢cm?

Les sections d’armatures adoptées vérifient cette condition
E. Armatures transversales

20 .
0. _%:?:6.66 mm Soit ¢ = 8mm

On prend 3 cadres de ¢p=8mm
F. Espacement des armatures :

e Zone nodale :

.| A )
St < mln{z ;12¢L} = m1n{22.5;12x2}
Soit St=10cm en zone nodale .

e Zone courante :
Si< % =22.5¢cm

Soit S~ 15c¢m en zone courante.
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G. La quantité d’armatures transversales:

e Enzonenodale: A, =0.003Sb=21Icn’

e Enzone courante: A, =0.003 Sb=3.15cn’
H. Armatures de peau (BAEL/Art 4.5.34) :

Des armatures dénommées « armatures de peau » sont réparties et disposées
parallelement a la fibre moyenne des poutres de grandes hauteur, leur section est au
moins égale a 3 cm?2 par metre de longueur de paroi mesurée perpendiculairement a
leur direction, en I’absence de ces armatures, on risquerait d’avoir des fissures
relativement ouvertes en en dehors des zones armées.

Dans notre cas, la hauteur de la poutre est de 100 cm, la quantité d’armatures de peau
nécessaire est donc :

Ap =3 cm2 /ml 1 =3 cm2 par parois

Soit donc 4HA10 avec As= 3.14 ¢cm2

2. Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement:
(Art :_6.1.3/BAEL91) :
I. Sens X-X:

Te< Tse = W fiog = 1,5x2,1 = 3,15 Mpa.
T =Vu/ 0,9d) u; avec > u;(18HA16 x3.14) = (18x16) x 3.14 = 904.32mm.
Vu (max) = 843.26 KN.
Tee = 843.26x10°/ (0,9x870x904.32) = 1.19Mpa < Tge  .evvvvvn.... Condition vérifiée
Donc il n’y a aucun risque d’entrainement des barres.
J. Sens Y-Y
T =Vu/ 0,9d) u; avec > u;(18HA16 x3.14) = (18x16)3.14 = 904.32mm.

Vu (max) = 843.26 KN.

T = 843.26x10%/ (0,9x870x904.32) = 1.19 Mpa < ;Se ............ Condition vérifiée

Donc il n’y a aucun risque d’entrainement des barres.

209



Chapitre VIII

Etude de ’'infrastructure

3. Vérification d’efforts tranchants (Art : 5.1.2.1/BAEL91) :

7 = min (0,13 fg , SMpa) = 3,25 Mpa.
T.=Vu/ (b.d)

K. Sens X-X

Vu =843.26KN.. ... 1,= 843.26x1000/(1000x870) = 0.96 Mpa < T ......... C.V

L. Sens Y-Y

Vu =843.26KN.. ... 1,= 843.26x1000/(1000x870) 0.96 Mpa < 7,

4. Influence de ’effort tranchant sur les armatures longitudinales

(Art.5-1-3-13/BAEL91) :

Lorsque la valeur absolue du moment fléchissant de calcul vis-a-vis de I’état
ultime M, est inférieur a 0.9Vt on doit prolonger au dela de bort de 1’appareil d’appui
(coté travée) et y ancrer une section d’armatures suffisante pour équilibrer un effort

¢gal a :

M
1,15(Tu LMy

A, >
1 0.9.d

)

M. Sens XX

L15 (84326 + 733.65

400 0,9.0,87

27

) =5.11cm’

A= 24.12em®>511em?. ..,

N. Sens YY

L15 (84326 + 715.61

400 0,9.0,87

27

) =5.05cm’

A= 24.12em>> 5.05¢m>. ..o,
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Chapitre VIII Etude de I’'infrastructure

5. _Influence de ’effort tranchant sur le béton (Art : 5.1.3.21/BAEL91) :

T, <0.4x0 9.b.d. e

Vs
O. Sens XX
T,= 843.26KN < O,4XO,9.7O.87.&(23654KN). ... ..... Condition vérifiée
s
P. Sens YY
T,= 843.26KN < O,4XO,9.7O.87.&(23654KN)...... .. .. Condition vérifiée

Vs
e) Vérification a PELS :
1. Vérification des contraintes dans les aciers :

= SENS X-X
> En travée:

M, =391.10KN.m

_ 100x4, 100x18.84

=0,309
P bxd 70x87 ’

tableau

£,=0,300 "> 3 =0912; ,=0,264

__e 0264
15(1-a,) 15(1-0,264)
ser -3
N 391.10x10  6163MPa

T BdA,  0912x0,87x18.84x10*
261.63 Mpa<348Mpa ......coooiiiiiiiiiiii Condition vérifiée
» Aux appuis :

M, =56527KN.m

100xA4
= XA, :100x24.12:0396
bxd 70x87

tableau

P1=0396—""—> $1=0.903 ;. %=0,291
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Chapitre VIII Etude de I’'infrastructure

_ o 0291
15(1-c,) 15(1-0,291)

= 0,027

M 565x107°

o, = = T =298.17MPa
prdA, 0,903x0,87x24.12x10

o, =298 1TMPa<384MPa...............coooiii Condition vérifiée

= SENSY-Y
> En travée:

M, =373.10KN.m

_100x4,, 100x18.84
P bxd 70x87

= 0,309

tableau

£,=0,300 "> 3 =0912; ,=0,264

_ o _ 0,264
15(1-a,) 15(1-0,264)

=0,023

B

ser -3
M 37310x10 249 50MPa

o = =
" BdA,  0912x0,87x18.84x10

24959 Mpa <348 Mpa ..ot Condition vérifiée
» Aux appuis :

M, =551.71KN.m

_ 100xA4, _ 100x24.12 0396

P 70x87

tableau

P1=0396—""—> $1=0.903 ;. %=0,291

_ o 0291
15(1-c,) 15(1-0,291)

= 0,027

M 551.71x107°

o, = = T =291.15MPa
prdA, 0,903x0,87x24.12x10

o, =291.15MPa<384MPa...............cooiiii Condition vérifiée
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Chapitre VIIII Etude du voile périphérique

VIII .1.Introduction :

Afin de relier 'infrastructure a la superstructure dans le sol, il est nécessaire de
prévoir un voile périphérique qui reprendra les charges verticales et horizontales
provenant du séisme et des poussées des terres.

Le voile périphérique assure un chainage de la structure et forme un caisson rigide et
indéformable, il permet de remplir les fonctions suivantes :

e Limiter les déplacements horizontaux relatifs aux fondations ;

e Transmettre au sol de fondation la totalité des efforts apportés par la

superstructure.

VIIII .2.Pré dimensionnement du voile périphérique :
L’épaisseur minimale imposée par le RPA 2003 (Art 10.1.2) pour le voile
périphérique est de 15 cm.

On opte pour une ¢paisseur de 20 cm.

a) Contrainte de sollicitations :

Les contraintes qui s’exercent sur la face du voile sont : 65 et oy
oy : Contrainte horizontale
oy : Contrainte verticale

GHZKOXGr

K :l—sin P_ 1=

0 20 K=0.577
cos ¢ 0.86

Avec : K : coefficient de poussée des terres

¢ : angle de frottement interne
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Chapitre VIIII Etude du voile périphérique

b) Caractéristiques du sol :
v =17 KN/m>

q =10 KN/m?2
p=30°

» Calcul des sollicitations :

ELU:
oy =K x oy, =K (135xyxh+1.5xq)
h=0m — 6, , =1.5x0.577x 10=8.66KN/m*

H1

h=3.00m - o, = 0.577x (1.35%17x3.00 +1.5x10) =48 .38KN/m>

ELS:
SH :KO X0y = KO(q+y><h)

h=0m—>o6... =0577x10 = 5.77 KN/m2

HI
h=3.00m — o, = 0.577(10+17x3.00) = 35.20KN/m”
—> .
Voile
périphérique

Débord Radier \

Figure VIIII.1.voile périphérique
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Chapitre VIIII Etude du voile périphérique

Diagramme des contraintes :

8.66 KN/m? 5.77 KN/m?
48.38KN/m? 35.20 KN/m?
ELU ELS

36 +0
"PH2 "UHI g, 348384866 S0 Nl

ELU : q, =

36, T 0O 3% 352+ 5.77
ELS: q_ :%xlm: a '4*' — 27 84KN/ml

VIIII .3 Ferraillage du voile périphérique :
1. Méthode de calcul :Le voile périphérique sera considéré comme un ensemble

de dalles continues encastrées sur 4 cotés au niveau des nervures et des poteaux.

My

A

A

7

LS S S N

/[

Figure VIIII.2.voile périphérique encastré sur 04 coté.
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Chapitre VIIII Etude du voile périphérique

2. Détermination des moments :
La détermination des moments de flexion se fera a partir de la méthode des
panneaux encastrés sur 4 cotes.
Le panneau considéré est un panneau intermédiaire, dont I’appui peut assurer un
encastrement partiel et pour tenir compte de la continuité du panneau, les moments
seront affectés des coefficients suivants :
e Moment en travée : 0.75

e Moment en appui: 0.5

» Identification des panneaux :

I, = 3.00m
lY =43m
1
Q@ :ll :%: 0.69 > 0.4 = le panneau travaille dans les deux sens
v .
ELU
0w [P 0.0509
¢=0.82= Ly =0.685
_ 2 _ 2 _
MOX = by qu = 0.0509x38.45x3.00° =17.61KN.m
MOY :HYMOX =0.685 x17.61=12.06KN.m

Correction des moments :

Sens xx_:

Aux appuis : Ma :O.SMOX =0.5x17.61=8.80KN.m

En travée : Mt =0.75 MOX =0.75x17.61 =13.20KN.m
Sens yy

Aux appuis : M, =0.5M,, =0.5x12.06= 6.03KN.m
En travées : M, =0.75M, = 0.75x 12.06 = 9.04KN.m
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Chapitre VIIII Etude du voile périphérique

ELS:
MOX :O.0579><27.84><3.002 =14.50KN.m
MOY =0.778x14.50=11.28KN.m

Correction des moments :

Sens XX :

Aux appuis : Ma =0.5Mjy, =7.25KN.m
En travée : Mt :O.75MOX =10.87KN.m
Sens YY :

Aux appuis : Ma =0.5M ), =5.64KN.m
En travée : Mt :0,75MOY = 8.46KN.m

» Calcul des sections d’armatures :

M
" . A Amin Aa 0o ée( st
Sens | zone (Kl;l.m u, K, | section| B (em?) | (cm?) c(:npzt) (cm)
. 0.99 6HA12
Appuis 8.8 0.004 | 0.392 | SSA 2.25 2 15
2 =6.78
XX
0.95 6HA12
Travée | 13.2 | 0.092 | 0.392 | SSA 3.8 2 15
2 =6.18
. 0.99 6HA12
Appuis | 6.03 | 0.002 | 0.392 | SSA 9 1.7 2 —6.18 15
yy '
0.99 6HA12
travée | 9.04 | 0.004 | 0.392 | SSA 5 2.6 2 —6.18 15

Tableau : ferraillage du voile périphérique

1. Recommandations 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>0.00lbh=0.001x100x20=2 cm”
Les deux nappes sont reliées par quatre épingles/m” de HAS.
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VIIII .4Vérification a PELS :
e vérification de la contrainte dans le béton :
On doit vérifier que :

Tpe < T =0,6 f028 =15 MPa

Si la condition suivante est satisfaite, la vérification des contraintes n’est pas
nécessaire.

1 f M
a<7/—l+ﬁ; avec y = U
2 100 M
S
sens zone Mu Ms a - f
v vl +-28 | observation
2 100
XX Appui 8.80 7.25 1.2 10.0355 0.35 vérifiée
Travée | 13.20 | 10.87 1.2 10.0520 0.35 vérifiée
YY appui 6.03 5.64 1.06 |0.0227 0.28 vérifiée
travée 9.04 8.46 1.06 |0.0355 0.28 vérifiée

Tableau vérification des contraintes a ’ELS

D’ou la vérification des contraintes n’est pas nécessaire.
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CONCLUSION

La vulnérabilité de la construction auto stable, (poteaux-poutres) en
béton armé avec un remplissage en magonnerie de briques, ou de parpaings
en Algérie, a bien été montrée en 2003. Notre souci majeur est donc de tirer
des enseignements des séismes passés en respectant les regles de
conceptions, calculs et exécutions.

Notre étude a bien montrée que 1’efficacité du comportement
parasismique est directement liée au choix du systeme porteur, en effet, un
choix judicieux permettra de minimiser les couts de protection parasismique.

Pour cela, I’introduction des voiles nous a été nécessaires afin d’assurer la
stabilité horizontale et verticale lors des secousses. Néanmoins, une bonne
disposition des voiles qui se traduit par le respect de la symétrie et
I’¢éloignement du centre de gravité afin de réduire I’effet de la torsion est a
prévoir.

Autre que le calcul manuel, qui s’avere long, nous avons pus dans
cette étude démontrée les grandes étapes de la modélisation par éléments
finis avec le logiciel ETABS. Un logiciel dont la maitrise est loin d’étre
acquise mais qui nous a déja permis d’exploiter des résultats qui nous ont
permis de comprendre le comportement de notre structure et de mieux les
interpréter par un ferraillage adéquat.

Les différentes connaissances acquises lors de notre formation, la
maitrise des outils de calcul des batiments ainsi que 1’application des divers
reglements Algérien nous permettent non seulement de combiner la
pratique et la théorie mais aussi a avoir une conscience et une
responsabilité dans notre travaille de demain.
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