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INTRODUCTION GENERALE

La qualité des constructions c’est accrue de fagon notable ou cours de la derniére
décennie, sans que les conditions économiques aient été profondément modifiées. Les progres
enregistrés sont dus, en grand partie, a I’apparition de composants industriels performants et
plus particulierement les nouvelles technologies qui sont régies par I’outil informatique, fruits

des recherches de I’industrie du batiment et des devers centres techniques.

C’est précisément dans un cadre pédagogique, pour nous et pour rendre accessible au
plus grand nombre de futures d’étudiants I’essentiel des méthodes de calcul d’un batiment et
leurs modes opératoires et pour leur donner la possibilité de mieux appréhender cette

discipline en général, que ce mémoire a été concu et réalisé.

Au cours de ce travail, nous nous sommes intéressés a la conception architecturale, a
I’¢tude de la structure sur le plan de la résistance des éléments structuraux d’un batiment a

usage d’habitation et commercial en (R+6+ sous sol).






Chapitre I Description et Présentation de I’ouvrage

1.1 Introduction

Notre projet consiste a étudier et a calculer les éléments résistants d’un batiment (R+6
+ Sous-sol) a usage Commercial et d’habitation, a ossature mixte (portique << poteau-poutre
>> et voile en béton Armé). Cet ouvrage sera implanté a Azeffoun qui est classée par les
Réglement Parasismique Algériennes (RPA 99 / Version 2003) comme zone de moyenne
sismicité (zone Il a).
|.2 Description de I’ouvrage

C’est un batiment a ossature mixte. Il est constitué de :
- Un rez-de-chaussée a usage commercial.
- 6 étages a usage d’habitation.
- Une cage d’escalier.
- Un sous-sol.

- Une terrasse inaccessible.

1.2.1 Caractéristiques mecaniques du sol
Les essais réalisés par le laboratoire géotechnique spécialisé ont évalué :
Contrainte admissible de o5, = 1.50 bars .

1.2.2 Caractéristiques géométriques de I’ouvrage
Comme caractéristiques géométriques, nous relevons ce qui suit :

- Hauteur totale du batiment : 24.65 m,
- Longueur totale du batiment : 22.35 m,
- Largeur totale du batiment : 9.6 m,
- Hauteur d’un étage courant : 3.06 m,
- Hauteur d’un rez-de-chaussée :3.57 m,
- Hauteur de I’acrotére : 0.6 m,
-Hauteur de sous-sol : 2.72m.
1.2.3 Eléments De L’ouvrage

% Ossature

Selon la définition de RPA : Structure dont les éléments verticaux sont constitués de
poteaux par opposition au mur et voiles.
L’ossature est composée de portiques transversaux et longitudinaux destinés essentiellement a

reprendre les charges et surcharges verticales et d’un ensemble de voiles disposés dans les
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deux sens (longitudinal et transversal) servant de contreventement vis-a-vis des charges
horizontales.

a) Portiques: ou bien cadres rigides constitués de poutres et de poteaux. Ils sont capables de
reprendre essentiellement les charges et surcharges verticales, et sont liés entre eux.

b) Voiles: Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place. Ils sont
destinés d’une part a reprendre une partie des charges verticales et d’autre part a assurer la
stabilité de ’ouvrage sous I’effet des chargements horizontaux, et on trouve dans cet ouvrage
deux types de voiles :

- Voiles périphériques : Disposés a la periphérie du batiment au sous-sol
destinés a reprendre les efforts de poussées et de butées des terres sur le
sous-sol.

- Voiles de contreventements : Destinés a reprendre les efforts horizontaux
et une partie des efforts verticaux.

% Planchers
Les planchers sont des aires planes limitant les étages d’un batiment et supportant les
revétements et les surcharges assurant deux fonctions principales:

e Fonction de résistance mécanique : Les planchers supposés infiniment rigides
dans le plan horizontal supportent leurs poids propres et les surcharges
d’exploitations et les transmettent aux €léments porteurs de la structure.

e Fonction d’isolation : Les planchers permettent d’isoler thermiquement et
acoustiquement les différents étages. Dans notre cas on a un plancher constitué de
corps creux, d’une dalle de compression et des poutrelles préfabriquées.

» On distingue deux types de planchers:
a) Planchers en corps creux : Les plancher a corps creux sont constituées de :

e Nervure appelées poutrelles : assurent la fonction de portance, la distance
entre axes des poutrelles généralement de 56cm a 65cm.

e Un remplissage en corps creux : les corps creux sont utilisés comme
coffrage perdu et comme isolant phonique.

e Une dalle de compression en béton : est une dalle en béton armée d’un
cadrage d’armatures ayant comme but :

- Limiter le risque de fissuration par retrait.

- Reésisté aux efforts des charges appliquées sur des surfaces réduites.
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- Réaliser un effort de répartiteur entre les poutrelles voisine des charges localisées
notamment celles correspondant eau cloisons.
b) Dalle pleine en béton armé : Les dalles pleines en béton armé sont prévues la ou il n’est
pas possible de réaliser des planchers en corps creux en particulier, pour la cage d’ascenseur
(salle machine) et les consoles.
Notre batiment comporte deux types de planchers (corps creux - dalles pleines) :
- Les planchers de rez de chaussée, sous-sol et les étages courants sont réalisés en corps
creux avec une dalle de compressions reposant sur des poutrelles préfabriquées.
- Le plancher terrasse est inaccessible, comportera un systéeme complexe d’étanchéité
multi couches en forme pente de 1.5%pour faciliter I’écoulement des eaux pluviales.
- Les dalles pleines en béton armé sont prévues pour les consoles et le plancher porteur
de ’appareil de levage (ascenseur) la salle machine.
% Maconnerie : 1l y a deux types de murs dans la structure :
e Les murs extérieurs : lls seront réalises en double cloisons composés de deux
murs en briques creuses de 10cm d’épaisseur, séparées d’une lame d’air de 5
cm d’épaisseur, pour assurer une bonne isolation thermique.
e Murs intérieurs : Ils seront réalises en brique creuses de 10cm d’épaisseur qui

seront destinés a séparer la surface intérieure habitable.

BRIQUE
CREUSE
MORTIER DE
ENDUIT EN CIMENT

PLATRE \/_
P

/ CARRELAGE

MUR MUR
INTERIER EXTERIER

Figure 1.1 : Les murs intérieurs et extérieurs.

% Escaliers

Ce sont des ouvrages permettant le déplacement entre les différents niveaux, il est
composé¢ d’un palier et d’une paillasse, réalisés en béton armé coulé sur place. Le coulage
s’effectuera par étage.

% Les consoles

Sont des plates-formes entourées d’une balustrade ou d’un garde-corps, en saillie sur une

facade, ils communiquent avec I’intérieur par des baies.
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> Le batiment comporte un seul type de console en dalles pleines.

Vue d'un balcon

Figure 1.2 : Vue d’une console.

% Revétements : Les revétements utilisés sont :
e Mortier ciment pour les murs de facades, la cage d’escalier et les piéces
humides.
e Enduit platre pour les cloisons et les plafonds.
e Carrelage scellé et dalle-de-sol pour les planchers.
e (Céramique et marbre pour les cuisines, les salles d’eaux et les escaliers.
s L’acrotére
La toiture terrasse sera entourée d’un acrotére de 0. 60mde hauteur et de 10cm
d’épaisseur.
% Terrasse inaccessible
Notre batiment sera menu d’une terrasse inaccessible réalisée en corps creux et d’une
dalle de compression avec un revétement composé de :

e Forme de pente de 1.5%pour faciliter I’écoulement des eaux.

e [solant thermique protégeant 1’¢lément porteur a des chocs thermique et limitant
les déperditions, la nature isolant peut étre en polyptére, liege ou en mousse de
verre.

e Revétement d’étanchéité.

e Protection lourde (gravier roulé).

% Les fondations

La fondation est 1’élément qui est situé a la base de la structure.
Elles ont pour réle la transmission des charges et surcharges de la superstructure au sol, donc
elle constituent la partie essentielle de I’ouvrage puisque leur bonne conception découle la

bonne tenue de ’ensemble.
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Leur choix dépend du type de sol d’implantation et de I’importance de 1’ouvrage.

% Systeme de coffrage

Nous avons opté pour un coffrage métallique pour les voiles de fagon a limiter le temps
d’exécution, et un coffrage en bois pour les portiques (poutres — poteaux).

1.2.4 Choix du contreventement

La structure de notre batiment est a ossature en béton arme qui reprend la totalité de
I’effort horizontal, le RPA99 VERSION 2003 exige, que pour toute structure dépassant une
hauteur de 14 m en zone 11 a, I’introduction des voiles. 11 est donc plus judicieux d’adopter un

contreventement mixte (portique, voiles).
1.3 Reglementation

Afin de garantir la stabilité de notre ouvrage ainsi que la sécurité des usagers, nos

calculs seront conformes aux reglements en vigueur en Algeérie a savoir :

e Reégles de calcul du béton armé aux états limites (B.A.E.L 91, Révisé 99).
e Leréglement parasismique algérien (RPA 99/Version 2003).
e Documentation technique réglementaire (DTR).

e Conception et calcul des ouvrages en béton armé (CBA93).

1.4 Les états limitent
a) Etats limites ultime (ELU)
Qui correspondant a la limite :
e soit de I’équilibre statique
e soit de la résistance de I'un des matériaux : concerne le non rupture de
différents éléments résistant de 1’ouvrage.
e ¢tats limite de déformation (instantanée ou différée) et I’ouverture des fissures
e soit a la stabilité de forme.
b) Etats limite de service (ELS)
Qui sont definis compte tenu des conditions d’exploitation ou de durabilité, on distingue :
e états limites de service vis-a-vis de la compression du béton.
e ¢tats limites d’ouverture des fissures.

e états limites de service de déformation.
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|.5 Caractéristiqgue mécanique des matériaux

Le béton et l'acier utilises dans la construction de cet ouvrage seront choisis
conformément aux regles techniques de conception et de calcul des ouvrages en béton arme

BAEL 91, ainsi que le réglement parasismique Algérien (RPA 99/version2003).
1.5.1 Béton

Le béton est un matériau constitu¢ d’un mélange de ciment, de granulats et d’eau. Il
est défini du point du vue mécanique par sa résistance a la compression qui varie avec la

granulométrie, le dosage en ciment, la quantité d’eau de gachage du béton.

Le béton utilise pour notre batiment sera dose de 350Kg/ m® de ciment portland composées
325(CPJ 325) (moulage dans 1 m®de béton dose a 350 Kg/ m®).

a. Résistance du béton a la compression

Dans le cas courant, le béton est defini du point du vue mécanique par sa resistance a la
compression a 1’age de 25 jours par un essai sur éprouvettes normalisées. Elle est notée

« fej » (avec j I’agé de béton).

Dans notre cas f,,g = 25 MPa

Lorsque la sollicitation s’exerce sur un béton d’age 28 jours, sa résistance a la compression

est calculé comme suit (art A.2.1, 11 BAEL 91)

fcj = m chS Pour fe2s < 40MPa

fej = La0+0 95]) ——————f g Pour fe2g > 40MPa

b. Resistance caractéristique a la traction

La résistance caractéristique a la traction du béton a «j» jours est déduite de celle a la
compression par la relation suivante : f;; = 0.6 + 0.06f.; MPa (BAEL91, art A.4.3, 41)

Donc pour : f.,g =25 MPa —>» fi2s = 2,1 MPa
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c. Méthode de calcule

Une connaissance plus précise du comportement du béton arme acquise a la suite de
nombreux essais effectués dans différents pays a permis une modification profonde des

principes des méthodes de calcul.

d. Définition des états limites

Un ouvrage doit étre concu et calcule de maniere a présenter durant toute sa durée

d’exploitation des sécurités appropriées vis-a-Vis :

- A sa ruine ou celle de 1'un de ses éléments
- A son comportement en service susceptible d’affecter gravement

- sa durabilité

Les états limites sont classes en deux catégories :

«+ Etat limite ultime

Il correspond a la perte d’équilibre statique, a la perte de stabilit¢ de forme

(flambement) et surtout a la perte de résistance (rupture) qui conduit a la ruine de ’ouvrage.

« Etat limite de service

Au-dela duquel ne sont plus satisfaites les conditions normales d’exploitation de la

durabilité (ouverture des fissures, déformation excessives des éléments porteurs).

e. Contrainte limite de résistance a la compression

Celle-ci est donneée par la formule ci-dessous artA4.3. 41BAEL91 :

0.85f¢28
= — En MPa

yp = 1.5 _ Situation courante
vy Coefficient de sécurité

yp = 1.15 —» Situation accidentelle
0: Coefficient de durée d’application des actions considérées,

0 = 1: Si la durée d’application est > 24h
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6 = 0.9: Si la durée d’application est entre 1h et 24h

6 = 0.85: Si la durée d’application est < 1h

Pour y, =15 e 6=1 onaura fp, = 14.2MPa
Pour y, =115 et 6 =085 onaura fy, =21.74MPa

Gbc{Mpaj
'

U.BSfc]-
B Yp

Figure 1.3 : Diagramme simplifie contrainte déformation du béton a 'ELU.

f. Contrainte limite de service a la compression (Art : A4.5, 2 BAEL)

C’est 1’état au-dela du quel ne sont plus satisfaites les conditions normales d’exploitation

et de durabilité. Cette limite vise a empécher I’ouverture de fissures parallele a la fibre neutre.
Toe &

Opo= 0.6fg

ol o
2 Yo & (%)

Figure 1.4: Diagramme contrainte déformations du béton a I’ELS.
Ope = 0.6 frpg = 0,6 X 25 = 15MPa  Avec f,,3 = 25 MPa
&, - Déformation relative de service du béton en compression.

tan a = E, = constant (module d’¢élasticité).
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g. Contrainte limite de cisaillement (Art : A5.1, 21 BAEL)

_ W .

Ty =3 Avec Vu: effort tranchant dans la section étudiée

b: Largeur de la section

d: Hauteur utile.

T, = min {OZJ—CZS 5MPa} : pour une fissuration peu nuisible.
b
T, = min {—0'17628 ; 4MPa}, pour une fissuration préjudiciable ou trés préjudiciable.
b

h. Module d’élasticité

Selon la durée des sollicitations on distingue deux types de modules :

% Module de déformation longitudinale instantané du béton (art : A2.1, 21BAEL)

Lorsque la durée de la contrainte d’application est inférieure a 24h, il en résulte

un module égal :  E;; = 110003/f,,5 en MPa
Pour fi,s =25MPa  ——  E; = 32164.195 MPa
% Module de déformation longitudinale différée du béton (Art : A2.1, 22BAEL)

Lorsque la contrainte normale appliquée est de longue durée ; et afin de tenir

compte de I’effet de fluage du béton, nous prendrons un module égal :

E..
E,=—2=3700}/f,; enMPa,

3

Pour f.,s =25MPa ——»  Ev=10819 MPa

/7

** Module d’élasticité transversale
_E
C2(1+p)

u - Coefficient de poisson

E : Module de YOUNG
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%+ Coefficient de poisson (Art : A2.1, 22BAEL)

C’est le rapport entre les déformations transversales et longitudinales :

v=0.2 a Détat limite de service,
v=20 a I’état limite ultime.
i. Actions

R

% Définition
Ce sont des forces appliquées a une construction :

- Soit directement : actions permanentes, actions variables d’exploitation,
actions climatiques et actions accidentelles.

- Soit indirectement : effet retrait et de fluage, variation de température et
tassements.

% Les actions permanentes « G »

Elles ont une intensité constante ou trés variable dans le temps, elles comprennent :

- Poids propre de la structure,

- Poids des éléments (remplissage en magonnerie, cloisonnement, revétement),

- Efforts (poids, poussée des eaux et des terres),

- Efforts dues a des déformations permanentes (mode de construction,
tassement, retrait).

% Les actions variables « Q »

Elles varient de facon importante dans le temps, elles comprennent :

- Les charges d’exploitation,
- Les charges climatiques,
- Les variations de température.

«» Actions accidentelles

Ces actions résultent des phénomeénes se produisant rarement et de fagon instantanée, tel que :

- Charges climatigue exceptionnelles,
- Chocs de véhicules, d’engins de ponts roulants,

- Séisme.

kS
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1.4.2 Acier

L’acier est un matériau caractéris€é par sa bonne résistance a la traction .Il se

distingue par sa nuance et son état de surface dans le présent projet, nous aurons a utiliser 03

types d’aciers dont les principales caractéristiques sont regroupées dans le tableau suivant :

a. Caractéristiques Des Aciers Utilisent

Type | Nomination | Symbole Limite Résistance | Allongement | Coefficient | Coefficient
d’acier d’¢élasticité ala relatif a la de de
Fe [MPA] rupture rupture [%] fissuration | scellement
[1]] [w]
Aciers Haute HA 400 480 14% 1,6 1,5
en adhérence
Barre Fe E 400
Aciers Treillis TS 520 550 8% 1,3 1
en soude
treillis TL520
(p <6)

b. Module de déformation longitudinal (Art : A.2.2.1 BAEL91 modifiées 99)

Le module d’¢élasticité longitudinale de 1’acier est pris égal a :

Tableau 1.1 : Caractéristiques des aciers.

E, = 200 000 MPA (Article A.2.2.1de BAEL 91),

Sa valeur est constante quelle que soit la nuance de I’acier.

c. Contrainte limite

% Contrainte limite ultime (ELU)

fe

Ys

o =

Avec

¥, . coefficient de sécurité.

Pour situation accidentelle.

¥s = 1.15 Pour situation durable,
s =1

Nuance de ’acier

Situation durable

Situation accidentelle

FeE400

o = 348 MPa

o =400 MPa

FeE250

o5t = 452MPa

ost =520 MPa

Tableau 1.2 : Contrainte limite ultime (ELU).

1

5]
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«+ Contrainte limite de service

Afin de réduire le risque d’apparition des fissures et pour limiter I’importance de
I’ouverture de celles-ci, on est amené a limitée les contraintes dans les armatures tendues sous

I’action des sollicitations de service on définit :

v" Fissuration peu nuisible (Art. A.4.5, 32BAEL91 modifiées 99)
Cas des ¢léments intérieurs ou aucune vérification n’est nécessaire.

v' Fissuration préjudiciable (Art .A.4.5, 33BAEL91 modifiées 99)

C’est le cas des milieux exposé aux intempéries
s < O = mMin (gfe;max(O.Sfe; 1104/nf; )MPa

Avec :
o, - Contrainte limite d’¢lasticité de I’acier,
f.: Limite d’élasticité des aciers utilisent,
fij - Larésistance caractéristique a la traction du béton,
n . coefficient de fissuration,
n = 1,6 pour les HA,
n=1 pour les RL.

v Fissuration tres préjudiciable (Art .A.4.5, 33BAEL91 modifiées 99)

C’est le cas des milieux agressifs

05 < 050.8min Efe:max(O.Sfe: 1101/77]@])]
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Figure 1.5: Diagrammes des contraintes déformations de I’acier.

d. Protection des armatures
Pour éviter les problémes de corrosion des aciers, il est nécessaire de les enrobes
Par une épaisseur de béton suffisante qui dépend des conditions d’exploitation de
L’ouvrage.
On adapte les valeurs suivantes : (Art A 7.1 BAEL 91 modifiées 99).
» ¢>5cm : Pour les ouvrages exposes a la mer, aux embruns ou aux atmospheres trés
agressives (industrie chimique),
» ¢ >3 cm : Pour les parois soumises a des actions agressives ou a des intempéries ou
des condensations,
» c¢=>1cm : Pour les parois situées dans des locaux couverts et qui ne sont pas

Exposées aux condensations.
1.6 Conclusion
Dans cette partie, on a présenté les différents éléments constitutifs de notre structure.

Dans les chapitres qui suivront on effectuera les calculs et les vérifications, qu’ont vas les

pré-dimensionnée dans le chapitre 2.
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Chapitre 11 Pré-dimensionnement des élements

Il Introduction
Aprés avoir déterminé les différentes caractéristiques de 1’ouvrage, ainsi que les
matériaux le constituant, on passe au pré dimensionnement des €léments tels que les poutres
principales et secondaire, les planchers, les voiles et enfin les poteaux. Ce pré
dimensionnement permet de déterminer les différentes charges qui seront appliquées aux
différents éléments de la structure.
11.1 Pré dimensionnement des planchers
Les planchers sont des aires limitant les différents niveaux d’un batiment. Leur role
principale est la transmission des efforts horizontaux aux différents éléments de
contreventement et la répartition des charges et surcharges sur les éléments porteurs. En plus de
cette participation a la stabilité de la structure, ils offrent une isolation thermique et acoustique
entre les différents étages. Planchers a corps creux.
11.1.1 Planchers a corps creux : (Art B.6.8.424, BAEL 91)
Il est constitué¢ de corps creux qui est pos¢ sur des poutrelles et d’une dalle de
compression.
L’¢épaisseur de ce type de plancher doit étre calculée tel que les fleéches développées durant la
durée d’exploitation de I’ouvrage reste faible a cause des désordres qu’elles occasionneront aux
cloisons, aux revétements et au plancher lui-méme.

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

Avec .

L
hy, =222 (ArtB.6.8.424/BAEL91)
p 22,5

h.: Epaisseur du plancher.

Lnax - Portée libre maximale de la plus grande travée dans le sens des poutrelles.
L = 445-25=420 cm
D’ou:

h, > 222 =18.66 cm
22.5

v L’épaisseur du corps creux : 16¢cm,
v' L’épaisseur de la dalle de compression : 4cm,

On opte pour un plancher d’épaisseur : ht = (16+4) = 20cm. (DTR .3)
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Schéma correspondant

Dalle de compression treillis soudé

Corps creux

Figure Il .1: Plancher & corps creux 20.

11.1.2 Plancher dalle pleine

Les dalles sont des plaques minces dont 1’épaisseur est faible par rapport aux autres

dimensions. La dalle peut reposer sur 2 ,3 ou 4 appuis. L’épaisseur des dalles dépend le plus

souvent des conditions suivant :
e La résistance a la flexion,
e La résistance au feu,
e [’isolation acoustique.

Dalle pleine pour les portes a faux et les balcons :

Nos dalles pleines sont toutes destinées pour les balcons.

11.1.2.1.Condition de résistance a la flexion

e Dalle en portes a faux (consoles)

L’épaisseur de la dalle pour les portes a faux et compris les balcons est donnée par la formule

suivante :
L
> 20
10

e

Lo=1.3m: portée libre du porte a faux.
e: epaisseur de la dalle.
On adoptera une épaisseur de : e=15cm
e Dalle reposant sur quatre appuis

Ly

e = —
30

Lx=4,50 m: longueur maximal de la dalle pleine.
e>450/30
e =>450/30=15cm e=15cm

e>130 /10 — e >13cm.

20cm
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11.1.2.2 Résistance au feu

Cette condition nous permet de fixer 1’épaisseur minimale de la dalle afin d’assurer
une protection suffisante vis-a-vis du feu pour une durée moyenne.
e =7cm pour une heure de coupe-feu,
e =11cm pour deux heures de coupe-feu,
e =17,5 cm pour un coupe de feu de quatre heures.
D’apres I’article G.R.8 du réglement de la protection civile, il faut que la résistance au feu des
¢léments porteurs de la structure (poteaux, poutres...) soit au moins deux heures, alors on
opte pour un plancher qui devrait largement résister a deux heures donc on a: e=15cm
11.1.2.3 Isolation acoustique : (regles techniques CBA 93)

Selon les régles du CBA93 et le BAEL91 modifié 99, la loi de masse exige pour une
bonne isolation acoustique (bruits aériens) que la masse du plancher soit supérieure a
350kg/m?

M 350
M, = xe > 350 Kg/m?> > e > —L— > =0.14 m
p Pbeton g/ Phéton 2500

AVeC : Ppeton. = 2500 Kg/m?3
Onprend : e = 15cm
Conclusion : I’épaisseur de la dalle est de 15 cm.
11.2 Pré dimensionnement des poutres
Les poutres sont des éléments en béton armé coulé sur place, elles assurent
I’acheminement des charges et des surcharges des planchers aux éléments verticaux (poteaux,
Voiles).
D’apres le RPA 99(version 2003), (art 7.5.1) les dimensions des poutres doivent satisfaire
les conditions suivantes :
(b >20cm

h > 30cm

hey
b

L 0.4h < b <0.7h
Avec : L : portée maximale entre nus d’appuis,
h : hauteur de la poutre,

b : largeur de la poutre.
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11.2.1. Poutres principales

Ce sont des poutres porteuses sur lesquelles reposent les poutrelles. Elles regoivent les
charges transmises par ces derniéres et réparties aux poteaux sur lesquels elles reposent. Leurs
dimensions sont données comme suite :
Selon le BAEL 91 A.4.14 :

lnax < ht < linax
15 10

04rt<bH<07ht
I: est la portée libre de la plus grande travée dans le sens considéré (sens des poutres
principales).
ht: la hauteur de la poutre.

Hauteur h:
l l
s S h < T L=495-25 L= 470cm —» L= 470cm

Qui donne :

470 470 >

— < hy < — 31.33< h <47

15 10
On prend : ht =40cm.
Largeurb: 04 /<b<07/ht ——-> 16<b<28

On prend: b =30cm.
H=40cm
D’ou: { h =40cm
b =30cm B=30cm
11.2.2. Poutres secondaires
Elles sont paralléles aux poutrelles, leurs réle principale est de transmettre les charges
et surcharges aux éléments porteurs.

Leurs dimensions sont données comme suit :

l l
Hauteur h : — < h <—
15 10

L: est la portée libre de la plus grande travée dans le sens considéré (sens des poutres

secondaires)

L=445-25 —>» /[=420cm
. 420 420
Quidonne: —— < he < To > 28< /r<42.

On prend: /2= 35 cm
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Largeurb: 0,4.ht<b<0.7ht —— » 14<b <245

On prend : b=30 cm

D’ou: h =35cm H=35cm
{ b =30 cm
B=30cm
11.2.3. Poutres palieres :

Leurs dimensions sont données comme suit :

1 1
Hauteur h : —<h <—
15 10

I: portée maximale entre nus d’appuis h=40 cm.

1=265

265 265

2 <h <= 17.66 < st <26.5
15 10

On prend : ht= 30cm
Largeurb:04. 2t<b<0.7 it ——————»I16<b<28
On prend : b=25cm
D’ou: h=30cm
{ b =25 cm
Vérification aux exigences du RPA99 Modifié 2003
D’aprés les conditions du RPA99 Modifié 2003 (article 7.5.1) relatives au coffrage des
poutres:

Les dimensions des poutres doivent respecter les conditions ci-apres :

b>20cm
2> 30cm
hlb< 4
Poutre Poutre Poutre vérification
principale secondaire paliére
Hauteur 40 > 30cm | 35>30cm | 35 = 20cm vérifiée
Largeur 30 > 20cm | 30> 20cm | 30 = 20cm veérifiée
Hauteur/largeur | 133 <4 1.16 <4 1.6 <4 vérifiée

Tableau I1.1: Vérification aux exigences du RPA.
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Toutes les conditions sont vérifiees, on adoptera donc :
(30%40) cmzpoutres principales

(30%35) cmz poutres secondaires

(30 x 35) cmzPoutres palieres

11.3 pré-dimensionnement des voiles

Les voiles sont des ¢éléments rigides en béton armé destinés d’une part a assurer la
stabilité de ’ouvrage sous I’effet des charges horizontales et reprendre une partie des charges
verticales. Leur pré-dimensionnement se fait conformément a [Darticle (7.7.1 du

RPA99v2003).

Les charges prises en compte dans le pré-dimensionnement sont :
- Les charges verticales : charges permanentes et surcharges d’exploitations.
- Les actions horizontales : effets de séisme.

a) L’épaisseur du voile

Le dimensionnement d’un voile de contreventement revient a déterminer son épaisseur

donnée par le RPA99/2003

he he h
e Zmax(—e,—e,—e) — e=—
25’22’ 20

Avec :

- h, : hauteur libres de voile (hauteur d’étage — épaisseur de la dalle)

- e épaisseur de voile

Dans notre cas, nous avons : /

« Pour le RDC
i

He = 357-20 = 337cm

e >max (16.85cm ; 15) Ce quidonne : e =20 cm b 7
¢+ Pour le sou sole [ |

He = 257-20=235cm

Y

Figure 11.2: Coupe de voile en

e>(11.75 cm; 15) Ce quidonne, e=15cm élévation.
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% Pour I’étage courant
He=306-20=286cm
e >max (14.3cm ; 15) Ce quidonne : e=15cm
e= {20 cm pour le sou sole + les étages + RDC } onprend: e=20cm

b) Largeur minimale du voile
La largeur du voile doit satisfaire la condition suivante : L,,,;, = R 4a
Ona:4a=4x%x20=80cm
Avec: Lmin : La portée minimale d’un voile.
L min = 100 cm

Lnmin = 80cm > 4a Condition verifie.

Vérification des exigences du RPA

1- Sont considérés comme voiles de contreventement, en satisfaisant la condition suivante:

lpin =4a Ou Lmin - portée minimale des voiles.
L min=1,20m>4x0,2=0,8m condition Vérifiee.
2- L’¢épaisseur minimale exigée est de 15 cm.

e=20cm>emin=15cm condition Vérifiee.
11.4 Pre-dimensionnement des poteaux

Les poteaux sont des éléments porteurs charges de reprendre les charges et les
surcharges issues des différents niveaux pour les transmettre au sol par 1’intermédiaire des
fondations. Ils sont majoritairement appelés a reprendre des efforts de compression. Leurs
réle ne se limitent pas d’assurer la reprise des charges verticales, mais également contribuent
largement lorsqu’ils sont associés a des poutres pour former des cadres ou des portiques
destinés a reprendre les actions horizontales dues aux séismes et aux vents.

Le Pré dimensionnement de ces derniers se fait par la descente de charge pour le poteau le
plus sollicité, a ’ELS en compression simple.

En tenant compte des limites imposées par le (RPA 99 modifié 2003) ; pour la zone (11 a) :
les dimensions transversales des poteaux doivent satisfaire les conditions suivantes

(L’article 7.4.1. du R.P.A99 version 2003)

e Min (b1, hi) > 25cm
e Min (b1, h1) >he /20
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/4 <bl/hl<4h
En supposant que seul le béton reprend la totalité des charges, la section du poteau est donnée

par la formule suivante :

D’apres :

= N5 030 (RPAO9version2003/Art7.431) = B.>—2
U= BCtezs = ( ve 4.3.1) € = 03fc8
Avec :

Ns : effort normal revenant au poteau considéré,
G : charges permanentes,
Q : surcharges d’exploitations en tenant compte de la régression des surcharges,
Bc : Section des poteaux(Bc = S).
Remarque :
Nous allons consideérer, en premiers temps, pour nos calculs la section des poteaux selon le
minimum exigé par le RPA (RPA 99 version 2003/ Art 7.4.1) qui est de (25x25) cm2
11.5 Détermination des charges permanentes et surcharges d’exploitation
11.5.1 Les charges permanentes G
a) Acrotere

La hauteur de I’acrotére est égale a : 60cm
10 em 10 cm

A # 3em
} 7cm

60 cm

Figure 11.3 : Coupe transversale de I’acrotére.

La charge permanente de I’acrotére est déterminée comme suit :

Poids propre : G = pxSx1ml
= S = 0.067m?

S = [(0.5 x 0.1) + (0.2 X 0.07) +

0.03><0.2]
2
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D’ou: G =25 x0.067 x 1ml = G =1.675kN/ml

b) Plancher terrasse inaccessible

— i — b1
e —————
RN /D /1

Figure 11.4 : coup verticale du plancher terrasse.

Désignations des éléments | Epaisseur (m) Densité (KN/m?) Poids (KN/m?)
Gravillon de protection 0.05 20 1
Etanchéité multi couche 0.02 6 0.12
Isolation thermique 0.04 4 0.16
Plancher a corps creux 0.16+0.04=0.20 14 2.80
Enduit de platre 0.02 10 0.2
Forme de pente 0.07 22 1.54
Charge permanent totale G=5.82KN/m?

Charge d’exploitation Q=1 KN/m?

Tableau 11.2. Evaluation, des charges et surcharge du plancher terrasse inaccessible.

c) planchers étages courants

AL/LA/LA /I /777777777,

Figure 11.5 : Coupe verticale du plancher d'étage courante.
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Désignation des éléments Epaisseur (m) Densité (KN/m?) Poids (KN/m?)
Revétement carrelage 0.02 20 0.40
Mortier de pose 0.02 20 0.40
Lit du sable 0.03 18 0.54
Plancher corps creux 0.16+0.04 14 2.80
Cloison de séparation 0.10 9 0.9
interne
Enduit du platre 0.02 10 0.2
Charge permanente totale G=5.24KN/m?
Charge d’exploitation Plancher étage courant Q=1.5KN/m?
Plancher usage bureau Q= 2.5 KN/m?

Tableau 11.3 : Evaluation des charges et surcharges du plancher étages courants.

d) Magonnerie

I1'y a deux types de murs, murs extérieurs et murs intérieurs :

Figure 11.6 : coupe verticale d'un mur extérieur.

Désignation des éléments Epaisseur (m) Densité (KN/m?) Poids (KN/m?)
Brique creuse 0.10 9 0.9
L’ame d’aire 0.05 - -
Brique creuse 0.10 9 0.9
Enduit extérieurs en ciment 0.02 20 0.36
Enduit du platre intérieur 0.02 10 0.2
Charge permanente totale G=2.36KN/m?

Tableau 11.4 : Evaluation des charges et surcharge des mures extérieures.

e) Murs intérieurs

Figure I11.7 : coupe verticale d'un mur intérieur.
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Désignation des | Epaisseur (m) Densité (KN/m?) Poids (KN/m?)
éléments
Enduit de platre 0.02 10 0.2
Brique creuses 0.1 09 0.9
Enduit de platre 0.02 10 0.2
Totale 1.3

Tableau I1.5 : Evaluation des charges et surcharge des mures intérieures.

f) Dalles pleines :

Figure 11.8 : Coupe verticale du plancher en dalle pleine.

Elles se résument dans le tableau suivant :

Eléments Epaisseurs (m) | Poids volumique y (KN/ms) | Charges G (KN/m?)
Revétement en carrelage | 0.02 22 0.44
Mortier de pose 0.02 20 0.40
Lit de sable 0.02 18 0.36
Plancher en dalle pleine | 0.15 25 3.75
Enduit de ciment 0.2 0.33 0.66
Total 5.61

Tableau 11.6 : Poids des différents éléments constituant la dalle plaine.

Eléments charge permanente G (KN/m?)
Dalle pleine 5,61
Plancher terrasse inaccessible 5,82
Plancher étage courante 5,24
Mur extérieur 2,36

Tableau I1.7 : Charges permanentes des éléments.
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g) Escalier
> volée
Désignation des éléments | Epaisseur (m) | Densité (KN/m?®) Poids (KN/m?)
Revétement horizontale 0.02 20 0.04
Revétement verticale 0.02h/g=0.0121 | 20 0.04
Mortier de pose 0.02 18 0.54
Lit du sable 0.03 14 2.80
Marches h/2=0.17/2 90 0.9
Paillasse | Types | Volée 1 | 0.18/c0s31.96 | 25 5.26
Volée 2 | 0.18/c0s31.96 | 25 5.26
Enduit en platre 0.02 10 0.2
garde-corps ; ) 0.2
Type volée 1 G=9.36
Volée 2 G=19.36
Total | G=9.36
Tableau 11.8 : Evaluation des charges et surcharges de la volée.
> palier
Désignation des éléments | Epaisseur (m) | Densité(KN/m®) | Poids (KN/m?)
Carrelage 0.02 20 0.4
Mortier de pose 0.02 20 0.4
Lit du sable 0.03 18 0.54
| P. propres de palier 0.2 25 5.00
Enduit de platre 0.02 10 0.20
Charge permanente totale G= 6,54KN/m2
Charge Palier Q= 2.5 KN/m2
exploitation Balcon Q = 3.5 KN/m2

Tableau 11.9 : Evaluation des charges et surcharges du palier.

I1.5.2 Les Surcharge d’exploitation

Les surcharges d’exploitation sont données par le DTR comme suit :

Eléments Surcharges
Acrotére 1.0
Plancher terrasse inaccessible 1.0
Plancher d’étage courant 1.5
Plancher étage commerciale 2.5
Balcon 3.5
Escalier 2.5

Tableau 11.10 : Surcharges d’exploitation des différents ¢léments.
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11.6 Descente de charge
La décente des charges est le chemin suivi par les différentes actions (charges et

surcharges) du niveau le plus haut de la structure jusqu’au niveau le plus bas avant sa
transmission au sol.
Elle permet I’évaluation de la plus part des charges revenant a chaque élément de la structure
on aura & considérer :

- Le poids propre de I’¢1ément.

- La charge de plancher qu’il support.

- Lapart de cloison repartie qui lui revient.

- Les ¢léments secondaires (escalier, acrotere....).
11.6.1.Calcul des surfaces afférentes

2.225 1.725
+— —»

2.325 S S3

2.475

Y
Poteau centrale

Figure 11.9 : La surface afférente du poteau.
Surface du plancher revenant ou poteau le plus sollicite
S=S1+52+S3+54
S1=2.225x2.475=5.507
S2=1.725x2.475=4.269
S3=1.725x2.325=4.0106
S4=2.225x2.325=5.173

S=18.96m?
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11.6.2 Déterminer le poids propre des €léments
Avec : p=25KN/m?

» Poids propre des planchers

Plancher Surface Charge (KN/m?) Charges permanent du
d’influence (m?) plancher
Terrasse inaccessible 18.95 5.82 P terrasse=G % S=110.289
Etage courant 18.95 5.24 PE. courante=G X $S=99.298

Tableau 11.11 : Charges permanentes des planchers.

» Poids propre des poutres

Plancher Charge permanente des poutres G (KN/m2) Charge permanente
totale des poutres
P totale = Gpp + Gprs (KN

Poutres principale | LppxSx25=25x (0.3x0.4) x (2.435+2.325)

=14.28 P Tota=14.28+10.37
Poutres secondaires | =LpsxSx25=25x (0.3x0.35) x (2.225+1.725) =24.65
=10.37

Tableau 11.12 : Charges permanentes des poutres.

» Poids propre des poteaux

Niveau Charge permanent des poteaux G(KN)
Poteau RDC (0.25x0.25) x25x3.57=5.57
Poteau étage courant (0.25x0.25) x25x3.06=4.78
Poteau s-sol (0.25x0.25) x25x2.72=4.25

Tableau 11.13 : Charges permanentes des poteaux.

11.6.3 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 étre considérées 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.

0=0+(E)3re,  Pour n>s
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Qo : charge d’exploitation sur la terrasse.

Qi: (=1 a n) charge d’exploitation respectives des planchers des étages 1 jusqu’a n

Qo
o 20 =Qo
Q: 21 =Qot+Q1
Qs 22 =Q0+0.95 (Q1+Q2)
23 =Q0+0.9 (Q1+Q2+Qs)
Qn
Yn=0o+ (3;_:) (Q; +Qy+--Q,) Pour n>5

Qo : surcharge d’exploitation a la terrasse,

Qi: surcharge d’exploitation de I’étage (i),

n: numéro de I’étage du haut vers le bas,

Qn: Surcharge d’exploitation a 1’étage n en tenant compte de la dégression des surcharges.

% Coefficients de dégression de surcharges

Niveau 6 S) 4 3 2 1 RDC SS
Coefficient 1 0.95 0.9 0.85 0.8 0.75 0.714 0.687
Tableau 11.14 : Coefficients de dégression de surcharge.

Les surcharges cumulées Qn
Niveau | Opération Reésultat(KN)
8 Qo0=18.96 18.96
7 Qo+Q1=18.96+28.44=47.4 47.4
6 Qo+0.95 (Q1+Q2)=18.96+0.95 (28.44+1.5x18.96) 72.996
5 Qo+0.9 (Q:+Qz+ Q3)=18.96+0.9 (28.44+1.5x18.96x2) 95.748
4 Qo+0.85 (Q1+Qz2+ Qs+ Q4)=18.96+0.85 (28.44+1.5x18.96x3) 115.656
3 Qo+0.8 (Q1+Qz+ Qs+ Qa+ Qs)=18.96+0.8 (28.44+1.5x18.96x4) 132.72
2 Qo+0.75 (Q:+Q2+ Qs+ Qu+ Qs+ Q6)=18.96+0.75 (28.44+1.5x18.96x4+2.5x18.96) 161.16
1 Q0+0.714(Q1+Qz+ Qa+ Qa+ Qs+ Qo+ Q7)=18.96+0.75 (28.44+1.5x18.96x5+2.5x18.96) | 182.49

Tableau 11.15 : la dégression de la surcharge.
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Charges permanentes (KN) Charges Efforts Section du poteau
d’exploitation normaux (cm2)
(KN)

Niveau Pois de Pois de Pois de G Gc Q Qc N=Gc+Qc Section Section
plancher poutre poteau trouvée Adoptée

Terrasse 110.289 24.65 4.78 139.71 139.71 18.96 18.96 158.679 105.78 35x35

5 99.298 24.65 4.78 128.72 268.44 28.44 47.4 315.847 210.56 35x35

4 99.298 24.65 4.78 128.72 397.17 28.44 75.84 | 473.015 315.34 40x40

3 99.298 24.65 4.78 128.72 525.90 28.44 104.28 630.183 420.12 40x40

2 99.298 24.65 4.78 128.72 654.63 28.44 132.72 787.351 524.9 40x40

1 99.298 24.65 4.78 128.72 782.35 28.44 161.16 943.519 629.01 45x45

RDC 99.298 24.65 5.57 129.51 911.87 47.4 208.56 1120.437 746.95 45x45

S sol 99.298 24.65 4.25 128.19 1040.07 28.44 237 1277.075 851.38 45x45

Tableau 11.16 : récapitulatif de la descente de charge sur le poteau (C-2).
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11.7 Vérification des sections des poteaux aux recommandations de RPA
[Art7.4.1/ RPA 99. Version 2003]

Les poteaux doivent étre coulés sur toute leur hauteur (h €) en une seule fois.
Les dimensions de la section transversale des poteaux doivent satisfaire les conditions
Suivantes :
*Min (bl, h1)>25cm ——> enzoneletlla
* Min (b1, h1)>30 cm - enzonellbetlll
* Min (b1, h1) >h e /20
*1/4<bl/hl<4

e | es sections choisis sont

Poteaux | Conditions exigées Valeur calculée et Observation
par RPA veérification
35x35 min (b, h) >25cm min (b, h) =35>25 cm Condition vérifiee
min (b, h) > he/20 he 286
50" 20 14.3 < 35
1<b<4 1<b—35—1<4
4 "h 4 "h 35
40x40 min (b, h) >25 cm min (b, h) =40 >25 cm Condition verifiée
min (b, h) > he/20 he 282
50 20 14.3 <40
1<b<4 1<b—40—1<4
4 "h 4 "h 40
45x45 min (b, h) >25 cm min (b, h) =30 >25 cm Condition verifiée
min (b, h) > he/20 he 252
50 20 12.6 < 30
1<b<4 1<b—45—1<4
4 "h 4 "h 45

Tableau 11.17 : Vérification des conditions exigées par RPA.

v" Vérification au flambement

Le flambement est un phénoméne d’instabilité de la forme qui peut survenir dans les éléments
comprimés des structures, lorsque ces derniers sont élancés. Pour éviter le flambement des

poteau, il faut que leurs élancements vérifiés la condition suivante :
1
A=2<50

Avec :
A : Elancement du poteau.

Ly : Longueur de flambement (Ir = 0,7 lo).
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i : Rayon de giration (i = \/%),

I : Moment d’inertie du poteau : I = bh3/12,
B : Section transversale du poteau (B = h x b).

lo: Longueur d’un poteau entre faces supérieures de deux planchers consécutifs.

A 0.7l _ 07l _ V120.71, 4 0.7\/ﬁl—°
B bh

e Poteaux du S Sol

LO = 272- 45=227 ¢cm,b = 45cm —> A = %8;227 = 12.23cm < 50
e Poteaux du RDC

L0 =357-45=312cm,b=45cm —> A = % = 16.81cm < 50
e Poteaux du lere étage

L0 = 306-45= 261 cm, b=45Cm —> A = % = 14.06cm < 50

e Poteaux du 2eme ,3eme et 4eme étage
2.4248x266

LO = 306-40=266 cm, b=40Cm — A= v 16.12cm < 50
e Poteaux du 5eme et 6eme étage
2.4248x271
L0=306-35=271cm,b=35cm —> A =-"—"-—=18.77cm < 50

Conclusion : Tous les poteaux Vvérifient la condition de non flambement
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11.8 Conclusion
Les différentes régles, lois et documents techniques nous ont permis de pré-dimensionner les
éléments de notre structure comme suit :
e Les Planchers en corps creux : (16+4) cm
e Les Poutres principales: b=30cm.
ht=40 cm.

e Les Poutres secondaires : b= 30cm.

ht= 35 cm.
e Les Poteaux :
S Solet RDC et lerétages: 45%x45cma.
2eme et 3eme et 4eme étages: 40x40 cmaz.
Seme et Beme étages . 35x%35 cma.

e Les Voiles : épaisseur e =20 cm

Ces resultats nous servirons de base dans la suite de nos calculs au prochain chapitre.
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111 Introduction

Les ¢éléments secondaires sont des ¢léments qui n’ont pas une fonction porteuse ou de
contreventement. lls sont soumise a des sollicitations négligeables devant les sollicitations
sismique. Le calcule de ces éléments se fait généralement sous l’action des charges
permanentes et des surcharges d’exploitation. Cependant certaines doivent étre vérifies sous

’action de la charge sismique.
Le calcule se ferra conformément ou régle (BAEL91 modifie 99) et RPA 99 modifié 2003.
I11.1 Acrotére

L’acrotére est un elément en béton armé contournant le batiment congu pour assurer
la sécurité totale au niveau de la terrasse inaccessible et protégé le gravier contre pousse du

vent et la forme de pente contre I’infiltration des eaux pluviale .

Elle est assimilée a un consol encastre dans le plancher terrasse dont le ferraillage se calcul

sous I’effet de deux effort et sera détermine en flexion compose avec compression.
L’acrotere est sollicité par :

- Un effet normale G di a son poids propre.
- Un effet horizontal Q di a la main courante engendrant un moment de

renversement (M).

Le calcul se fera pour une bande de 1metre dans la section d’encastrement.

1Qem ., J0cry

IS

i 5cm

60cm 10cm

10cm

Figure 111.1.1: Coupe verticale de I’acrotére.
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111.1.1Calcul de ’acroteére

e Effort normal du au poids propre
v Poids propre de I’acroteére : Gacr = Ppet X Sacr
Avec :

Pyer - Masse volumique du béton = 25 KN/m?

Sacr - Section longitudinale de 1’acrotére

0,03 X 0,2
Gacr = 25 [(0,5 X 0,1) + (0.2 X 0,07) + ————

Gaer = 1.675 KN/ml

v’ Surcharge d’exploitation : Q= 1KN/ml

e Effort normal
N=G=1.675x1=1.675KN/ml

e Effort horizontal
T=Q =1KN/ml

e Moment de renversement M du a I’effort horizontal
M=QxH
M=1x0.6=0.6 KN.m

= Schéma statique

Q. 0 0

|

H=0.6m

1

Diagramme des momenfs Diagramme de IeffortN  Diagramme de 'effopt T

Figure 111.1.2 : Diagramme des efforts internes (M ; N ; T).
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111.1.2.Combinaisons de charges
a) Etat limite ultime
La combinaison de charge a considérer est : 1.35G+1.5Q

e Effort normal de compression
N, = 1.35N X 1.675 = 2.26KN/ml
e Effort tranchant
T, = 1.5T = 1.5 x 1 = 1.5KN
e Moment fléchissant
M, = 1.5M = 1.5 x 0.6 = 0.90 KN.m
b) Etat limite de service

La combinaison de charge a consideérer est : G+Q

e Effort normal de compression
Ng = N = 1.675KN/ml
e Effort tranchant :
T, =T = 1KN
e Moment flechissant
Mg =M = 0.6KN.M

I11.1.3. Ferraillage de I’acrotére

Pour le calcul, on considére une section rectangulaire définie comme suit :

b : la largeur de la section. h : la hauteur de la section.
d : la hauteur utile. A : la section des armatures.
C : Enrobage.

A M

Figure 111.1.3 : Section rectangulaire soumise a la flexion composée.
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111.1.3.1. Calcul a Etat limite ultime

a) Calcul de I’excentricité
b=100cm ; h=10cm X c=2cm
e, = M,/N, = 0,9/2,26 ~ 0.39 = 0.39m = 39cm }_> (eu>7—C)

h 0.10
> c' = - 0.02 = 0.03m = 3cm

Le centre de pression de I’effort normal (Point d’application) se trouve a I’extérieur de
la section limitée par les armatures. L’effort normal (N) est un effort de compression, donc la
section est partiellement comprimée (SPC).

» Elle est calculée en flexion simple sous I’effet d’un moment fictif << M >>, puis
on déduit la section d’armatures réelles <<As>> en flexion composée.
b) Calcul de la section d’armatures en flexion simple
» Moment fictif

My =N, X g
g : distance entre le centre de pression et le centre de gravite des armatures
h
g=e, + 5~ c

g= 39+ (10/2)-3=41cm
Do My =226 x 0.41 = 0926 KN.m
M, = 926000 N.mm

» Moment réduit

M 0,85Xf
=—7 — c28
Mo = aznsyn fou .
0.926x103 0,85x25
Mo = Tooxgzxias — 0010 fou = T 14,2MPa
Hp = 0.010 < pg = 0.329 =——>>  La section est simplement armée

u, =0.010 =—> B =0.995
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> Calcul de section des armatures fictives

M 400
Ar = — Avec Oy = Je — 290 _ (348 ~ 348MPa
ﬁdeO'st YS 1.15
0.926%x103
f = = 0.334cm? A¢ = 0.334cm?
0.995x8x348

C) Section des armatures réelles (en flexion composée)

N.
Ag = Af - 0_:
2.26X10
Ag = 0.334 — 22222 = 0.269cm? —» Ay = 0.269cm?

On prend : 4HAS8/ml pour la section d’armature ———» Ag, = 2.01cm?
Avec: S;=25cm

Armatures de répartition

A 2.01
A, = :S = = 0.51cm?

Pour la section d’armature on prend 4HA8 —» A, = 2.01cm? avec un espacement de

St =22 = 25m
4

I11.1.3.2. Vérification a L’ELU
a) Condition de non fragilité du béton (BAEL91/Art4.2.1)

Un élément est considéré comme non fragile lorsque la section des armatures tendues qui
travaille a la limite élastique est capable d’équilibrer le moment de premiere fissuration de la

section droite.

Ast > A’;’;in
ymin < 023bdfizg ( e,_0.455d )
s = f, \e,—0.185d
M 0.6
Avec: g =—=——=0.358m = 35.8cm
Ng 1.675

ff.‘28 = 0.6 + 0.06 x fCZS = 2.1MPa
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D’ou:

0.23X100%x8x%2.1 35.8—0.455%8
Amin = [ | = 0.905cm?
400 35.8—0.185%x8

Apin = 0.905¢cm? > A, ——» La section n’est pas vérifiée

Les armatures calculées a la condition de non fragilité son supérieure a celles calculées a

L’ELU donc, nous adopterons une section :
A = Apin = 0.905cm?
Soit : 4HA8 —> A=2.01cm? avec un espacement S, = 1%0 = 25cm S = 25cm

% Armature de répartition

A 201
A, =-=—=10.51cm?
4 4

Soit : 4HA8 A, = 2.01cm?/ml  avec unespacement S, = 25cm

b) Vérification au cisaillement (Art A.5.2.1/ BAEL 91)

La vérification s’effectue a I’ELU, la fissuration est considérée comme préjudiciable

7,,: Contrainte de cisaillement doit étre inferieur ou égale a la contrainte Admissible 7, < T,

«» Calcul la contrainte de cisaillement admissible

& = min (0.15% ;4MPa) j = min ("'115,:25 ;4MPa)
o, = min(2.5MPa ;4MPa) = 2,5MPa
¢ Calcul la contrainte de cisaillement :
T, 15x0Q 15x1 KN
W=~ 100x8 soo 0082
Ty < Ty ——> Condition vérifiée (pas de risque de cisaillement).

c) Vérification ’adhérence des barres (BAEL91/ Art 6.1.3)
On doit Vérifier que : 74, < T,
Tee = W X frag Avec : ¥, : Coefficient de scellement.

AcierHA — ¥V =]5—> 7,=15%2,1=3,15MPa
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T, = —
S€  09dYU;

Avec :
2. U; :Somme des périmétres ultimes des barres
YU =nxnx@=314%x4x%x08=10,05cm; n: Nombre de barres
D’ou :

3 1,5 x 103
Tse 0,9 % 80 x 10,05

= 2,07 MPa

Tge = 2,07 MPa < T,, = 3,15MPa , donc il ny a pas de risque d’entrainement des barres.
d) Vérification des espacements (BAEL 91 modifiée 99 A.4.5.33)

Armatures principales S, < min(3h;33 ¢cm) = 30cm.
S; =25cm <30cm —— 5 Condition est vérifiée.
Armatures de répartition S; < min(4h;45cm) = 40cm.

S; =25cm<40cm 5 Condition est verifiée.

e) Encrage des armatures (BAEL91 modifiee 99 Art6.1. 221)

)
Longueur de scellement: L = Mi
su

Ly = 0,6 X W2 X fip5 = 2,835MPa

_400%0,8
S 7 4x2,835

= 28,218cm On prend L, = 30cm

1I1.1.3.3. Vérifications a PELS

L’acrotére est exposé aux intempéries, nous considérons la fissuration comme étant

Préjudiciable. D’ou on doit vérifier que :

e La contrainte dans les aciers oy < 05
e La contrainte dans le béton o, < 7;,;

a) La contrainte dans les aciers

Ose = Mi [{gfe; 1104/n x ftzg}] avec : 5 :1,6 coefficient de fissuration
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Gy = Mi|{2400;110VT6 X 2,1}| = min{266,67; 201,63} = 201,63MPa

G, = 201, 63MPa

__ 100xAs _ 100x2,01

= =0.25
bxd 100x8
p - 0-25 ﬁl = 0.92 K1 = 4‘7.5
M My 06x10°
Ost = BdAs Ost = AsXByixd  2,01X0,92X8 40,55MPa
05t = 40,55MPa < 65, = 201.63MPa —— Condition vérifié.

b) La contrainte dans le béton

Il faut s’assurer que : gy, < O,

EbC = 0,6 X fCZS = 0,6 X 25 = 15Mpa

1 1
ope = Koy, ; Dans le tableau k = Pl =0.021
1 1]

0,c = 0,021 X 40,55 = 0,851MPa
0, = 0,851MPa < &,, = 15MPa
111.1.3.4 Vérification de I’acrotére au séisme

Cette Vvérification concerne les éléments non structuraux. L’action des forces horizontales

E,, doit €tre inférieure ou égale a I’action de la main courante Q.

E,=4xAXC,xw, —> (RPA99/V2003 Art 6.2.3)

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

Cp : Facteur de force horizontale variant entre 0,3 et 0,8 Soit : Cp = 0,8

W, : Poids propre de ’acrotére W, = 1,962 KN /ml

D’ou
F, =4x0,15x 0,8 x 1,962 = 0,942 KN\ml

L’acrotére est calculé avec un effort horizontal supérieur a la force sismique, donc le

ferraillage adopté reste convenable.
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Conclusion : dans notre cas 1’acrotére est ferraillé par

v Armatures principales A =2 x 4HA 8 = 4,02 cm2, St = 25 cm.
v Armatures de répartition Ar = 4HA8 = 2.01 cm2, St = 25 cm.

aa_
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FERRAILLAGE — ACROTERE

10cm

10cm

TS e

AHAB8/mI (e=25)

o

60cm

2x4HAS8

JZA

AHAS8/mI (e=25)

L

N

*®©

4HAS8
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111.2 Balcons

Le balcon se calcule comme une console encastrée au niveau de la poutre du plancher;

soumis a des charges permanentes dues a son poids propre G, au poids propre du garde corps

g et une surcharge d’exploitation Q.

Le calcul du ferraillage se fera pour une bande de 1m.

Largeur : 1,50[m]
Longueur : 3.70 [m]

111.2.1 Dimensionnement

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

L’¢épaisseur de la dalle pleine est donnée par la formule suivante :

L _ 1,50
o > ST 15cm On prend : e= 15cm
& aQ
A /_; g
h 4 \ v v v v A
l h A r l k J v Y
L =1.50m
- -

Figure 111.2.1 : schéma statique du balcon.

G : poids propre de la dalle pleine.

g : poids propre du garde-corps (charge verticale concentrée).

Q : surcharge d’exploitation.

111.2.2 Détermination des charges et surcharges

» Charges permanentes reparties :

La dalle : G =5,61 [KN/m2]

» Charges permanentes concentrées :

Désignation des éléments

Epaisseur (cm)

Poids volumique

Poids surfacique

(KN/m®) (KN/m?)
Enduit au mortier de liant 2 18 18x2x0,02=0,72
Hydraulique
Garde-corps en brique creuse 10 10 0,1x10=1
Total 1,72
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> Garde corps : g= 1.72[KN/m?]
> Surcharges d’exploitations : Q = 3.5 [KN/m?]
111.2.3 Combinaison de charge
a) Calcul 2 PELU : (1.35G + 1.5Q) 1m
» Ladalle:q, =(1,35x%x5,61+ 1,5 % 3,5) x 1ml = 12,82KN/ml
> Le garde-corps: g, = (1,35 % 1,72) x 1ml = 2,32KN/ml
b) Calcul a PELS : (G + Q) 1Im
» Ladalle: g, = (5,61% 3,5) x 1ml =9,11KN/ml
» Legarde-corps: gs = (1,72 x 1) = 1,72KN/ml

111.2.4 Calcule des efforts internes

La section dangereuse étant au niveau d’encastrement, le moment est égale a :

R

s A D’état limite ultime
12 12,82%1,52
My ==+ gl = ==+ 2,32 X 1,5 = 17,90KkN.m
T, = qul+ g, = 12,82 x 1,5 + 2,32 = 21,55KN
% A DP’état limite de service

2 2
MS — qszl + gsl = 9'11:1'5 + 1,72 X 1,5 = 12;82KNm

T, =ql+ g, =911x 1,54 1,72 = 15,38KN
111.2.5 Calcule de ferraillage

a) aLELU
Le calcul se fera en considérant une poutre simplement appuyée en flexion simple de section
rectangulaire (b x h) de dimension :
b=100[cm] ; h=15[cm] ;d=12[cm] ; c=3[cm].

!

12

15

n 100 -

Figure 111.2.2 : Schéma géométrique de la console.
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% Armatures principales

_ My 17,90x103
T bd%f,  100X122x14,2

Iy, =0.888< u;; = 0.392

u, = 0,088 —> B =0,954

_ M, __ 17,90x10°
" Bdog  0,954x12x348

A, = 4.49cm?

Pour la section d’armature on prend : 5SHA12 = 5.65 cm?
avec un espacement St= 100/5=20[cm].

% Armatures de répartition

A 5.65
Ar = ?S = T = 1.13cm?

Pour la section d’armature on prend 5SHA8 =2,52cm?
Avec un espacement de  St= 100/5=20[cm].

b) aL’ELS

% Armatures principales

Mg 12,82x10°
" bd%fp,  100x122Xx14,2

1y = 0.062 < u;; = 0.392

w, = 0062 ——> B =0968

A = Ms  _ 12,82x103
S Bdog  0,968x12x348

= 3,17cm?
Pour la section d’armature on prend 4HA12 =4,52cm?
avec un espacement de  St=100/4=25[cm].

% Armatures de répartition

A 4,52
A, == =-—"—==1,13cm?
4 4

Pour la section d’armature on prend 4HA8 =2,01;

S,=100/4=25[cm].

— (SSA).

____, (SSA).

avec un espacement de
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Remarque
A;(ELU) = 4,49cm? > A (ELS) = 3,17c¢m?
Donc les armatures calculées a ’ELU sont suffisantes.

111.2.6 Vérification
a) alELU
% Condition de non fragilit¢ (BAEL 91 modifiée99ArtB.4.2.1)

On doit vérifier cette condition Ay > ATID

i 0,23Xbd 0,23X100Xx12x%x2,1
Ag = Apin = 220 Tz — = 1,45cm?
e

Ag = 5.65cm? > A™" = 1,45cm?> —  Condition vérifié.
% Vérification aux cisaillements (Art 5.1.1 BAEL 91 modifiée 99)
v' Contrainte de cisaillement: 7, < T,

T,  21,55%x103
Tu - =

S vinkrrerrais 0.18vMPa ——» 1, =0,18MPa

On a des fissurations préjudiciable donc :

0,15 x 25
T, = min (0,15@; 4MPa> = min (T

; 4MPa) = 2,5MPa
)4

7, = 0,18MPa <7, = 2,5MPa —— Condition verifié. (Pas de risque de cisaillement).

v" Influence de ’effort tranchant
e Sur les aciers

A>T, xE
fe

1,15
400

T, X % = 21,55 x 22 x 10 = 0,62cm?
e

A, =5.65cm? > 0,62cm? ——  Condition vérifié.

e Sur le béton au niveau des appuis: V, <V,

V= 0,4%bd = 0,420,1x 100 X 12 = 800KN
b ,

V, = 21,55KN < I}, =800KN —— Condition vérifié.
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< Vérification des contraintes d’adhérence a ’entrainement des barres
BAELI1/Art 6.1,3)

Tse S TSG

T;
Too = ¥ X f18 = 1,5 X 2,1 = 3,15MPa Top = 09duZ'ui

¥, = 1,5. Coefficient de scellement HA

2. u; Somme des périmétres utiles des barres.

Tse. Contrainte d’adhérence limite ultime.
T,e. Contrainte d’adhérence admissible.

YU =nxmx0=4x3,14 x 1,2 =15,08cm

21,55%x103

Tge = —————— = 1.32MPa
0,9x120%x150,8

Tee = 1,32MPa < T, = 3,15MPa—— Condition Vvérifié.

¢ longueur de scellement (Art 6.1.221 BAEL 91 modifier 99)

0
LS = 4Tfe Avec : Tse = 0,6 X IHSZ X ﬁf28 — 0,6 X (1,52) X 2’1 = 2.835MPa
se
400x1,2
o =222 = 42 320m L, = 42,32cm
4%x2,835

La langueur mesurée hors crochets est au moins égale 0,4L pour les aciers HA
L.=04Ls; =0,4 x 42,32 =16,93cm
On prend : L=20cm
% Espacement des barres
v" Armatures principale : S; <min(3h;33cm) = 33cm
V' St adopter = 20cm ——  condition vérifié.
v' Armatures de répartition : S; < min(4h; 45c¢cm) = 45cm
V' St adgopter = 20cm —  condition vérifié.
b) aPlELS

% Veérification de ’ouverture des fissures

Dans notre cas, la fissuration est considérée peu préjudiciable, on se dispense donc de

faire de vérification a I’état limite d’ouverture des fissures.
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% Etat limite de compression de béton : (Art. A.4.5, 2/BAEL91)

Vérification vis-a-vis de P’ouverture des fissures

_ . (2
oy < 0; = min {gfe; 110 nftZS}

HA: $ = 6mm
FeE400

g, = min {§ 400;110V1.6 x 2.1} = min{266.66;201.63}—> &, = 201.63MPa

On a des aciers { } —> =16

My

Og = ——
S ByxAgxd
Valeur de B,
100xA 100x6.16
p= 2 = =0.51

bxd 100x12

p=051 —> B=0892

3

12,82x10 _ .. N
= = <

Os = 0892x6,16x12 194.42MPa —» o, <0,  Condition verifiee.

v" Contrainte dans le béton

Il faut s’assurer que : oy, < G,

e = 0,6 X fopg = 0,6 X 25 = 15MPa

Ope = Ko 0.031

k= kil = % = 0.031

o, = 194,42MPa o, = 194,42MPa
Ope = ,‘:—1 = =2 = 621MPa ope = 6.21MPa

0y = 6.21MPa < 6, = 15MPa _—___, Condition verifie.




Chapitre 111 calcul des eléments

c) Vérification de la fleche (Art 6.5.2 BAEL 91 modifier 99)

h_ 1
—_ 2 J—

1~ 16

h M

-< t

1~ 10M,

A 42

L <22

bd A

h 15 1 - el
-—=—=01>—=0,6 Condition vérifié.

I 150 16

h 15 M 12,82 . .
-—=—=01<—= =0,1 Condition vérifié.
1 150 10M, 10x12,82

A 3,17 4,2 . el
—= = 0,0026 <—=0,011 Condition Vérifié.
bd  100x12 o
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111.3 Les escaliers

Un escalier est un ouvrage constitué d’une suite de degrés horizontaux (marches et
paliers) permettant de passer a pied d'un niveau a l'autre d’une construction. Ses
caractéristiques dimensionnelles sont fixees par des normes, des DTU, des décrets en foncions

du nombre d’utilisateurs et du type du batiment.

Griran

Contre marche

H

Figure 111.3.1 : schéma de I’escalier.

Notions utilisées

g : Largeur du Giron.

H : Hauteur de la volée.

h : Hauteur de la contre marche.

L : La longueur de la voleée.

ep : Epaisseur de la paillasse.
I11.3.1 Les éléments d’un escalier

e Lamarche : est la partie horizontale qui recoit le pied; sa forme en plan peut étre
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, valeurs courantes h = 13417 cm, jusqu’a 22.5 [cm] pour les escaliers a

usage service ou privé.
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e Legiron : est la distance en plan mesurée sur la ligne de foulée, séparant deux contres
marches, il y a une valeur constante de 28[cm] au minimum .un escalier se montera
sans fatigue si I’on respecte la relation de BLANDEL qui est : 2h + g =59 4 64.

e Une volée : est I’ensemble des marches (25 au maximum) 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. n : nombre de contre marches.
m : nombre de marches. Notre ouvrage est dote d’une cage d’escalier, ses derniers
sont droits, réalises en béton armé coulées sur place.

111.3.2 Pré dimensionnement de I’escalier

Pour le dimensionnement de I’escalier on utilise la relation de BLONDEL

1.53m

1.90m 2.40m 1.60m

4
Y
A
Y
A
Y

Figure 111.3.2: Schema statique de 1’escalier.

Calculden,hetg

h: hauteur de la marche,

n: nombre de contre marche,

g: le giron.

En tenant compte des dimensions données sur le plan. Les escaliers sont pré dimensionnés a
I’aide de la formule de BLONDEL

Pour que escalier soit confortable il faut que

14cm < h < 18cm On prend h=17cm
n= A_18_g n=9 contre marche.

17 17
g = ﬁ = 2% = 30cm g=30cm
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Vérification de la relation de BLONDEL
» 59cm < 2h + g < 64cm
59cm < 64 < 64cm —— Condition Vérifié
111.3.3 Dimensionnement de la paillasse et du palier

L’épaisseur de la paillasse (e,) est donnee par la condition suivante :

L L
—<e, <=
30 P =20
Avec

L, : Longueur de paillasse.

L : longueur réelle de paillasse.

Tga =2 =22 =06375 a=32,02°
Li 240
Lo =~ 41160 = 444.62cm Ly = 4,446m
cosa
4,446 4,446
—<e, <= 14 <e, <23
30 p 20 p

On prend e, = 18cm

Nous prenons une épaisseur de 20 [cm] pour tous les escaliers de notre batiment.
111.3.4 Détermination des sollicitations de calcul
Le calcul s’effectuera, pour une bande de (1m) d’emmarchement et une bande de (1m) de
projection horizontale de la volée en considérant une poutre simplement appuyée en flexion
simple.
111.3.4.1 Charge permanente
> Paillasse : G=9.36 KN /m2
> Palierderepos: G=5.79 KN /m2
111.3.4.2 Surcharge d’exploitation
La surcharge d’exploitation des escaliers est définie a partir des prescriptions du (DTR
B.C.2.2) qui est la méme pour la paillasse et le palier : Q = 2.5x1 = 2.5 KN/ml
111.3.5 Combinaison des charges
e I'ELU q. = (1,356 +1,5Q) X 1m
» La paillasse: qu = 1,35 x9,36 + 1,5 x2,5 =16,39 [KN/ml]
> Lepalierderepos:q, = 1,35 x6,54 + 1,5 x2,5 = 12,58 [KN/ml]
» Mure extérieure : G,, =p (H—e) = 2.36 (1.53—-0.2) = 3.139 [KN/ml]
qu =135 x 3.139 x1 = 4.24 [KN]
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e IELS q, = (G+Q) x1m
> La paillasse: q, =936 + 2,5 =11.86 [KN/ml]
» Lepalierderepos: gq, = 654 + 2,5 =9.04 [KN/ml]
» Mure extérieure : G,, =p (H—¢e) = 2.36 (1.53 —0.2) = 3.139 [KN/ml]
qu = 3.139x1 = 3.14 [KN]

111.3.6 Calcule des moments et effort tranchant a PELU

12.58kn/m 1 ' 12 58kn/ml 4 24%kn
- /o juast |

w

1.90m

EA RE
Figure 111.3.3 : Schéma statique de I’escalier a I’ELU.

a) Calcul des réactions d’appuis

ZF/x=0  ZFly=0
ZF/y=Ra+Rp=12.58x1.9 +16.38x2.4+12.58x1.6+4.2= 87.606 KN

SMIA= 1258><—+1639><24><( +19)+1258><16><( +43)+4.24><

5.9 — Rp X 4.3
Rg = 63.33KN Rp = 24.27KN
b) Efforts internes
1¢"troncon : 0 < x < 1.9 12 58Kn/ml
e Efforttranchant: T(x) = R, — 12.58X jg
x=0 T(0) = 24.27KN
{ R_A 24 27TKn
x=19 T(1.9) = 0.368KN

2
e Moment fléchissant : M(x) = —12.58 X x? + 2427 X x
{ x=0 M(0) = OKN

x=19 M(1.9) =23.4061KN.m
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2°M™trongon : 1.9 < x < 4.3

16.39Kn/ml
12.58kn/ml e

Effort tranchant : T(x) = R, —12.58 X 1.9 — 16.39(x — 1.9)

x=19  T(1.9) = 0.368KN ;D
{x =43  T(43) = —38.968KN Fﬁmwm}m :

Moment fléchissant : M(x) = R, X x — (12.58 X 1.9)(x — 0.95) — 16.39 (@)
{ x =19 M(1.9) = 23.4061KN.m

x=43 M(43)=-229137KN.m

3*Metrongon : 0 < x < 1.6 12.58kn/m1 UKD
Mz Ty - v
e Effort tranchant : T(x) = —12.58x — 4.24 N/ L L Lt vt
RBX;63.33

{x =0 T(0) = —4.24KN

x=16 T(1.6) = —24.368KN

2
Moment fléchissant : M(x) = —12.58"7 — 424x
{x=0 M(0)=0KN.m

x=16 M(1.6) =-22.8864KN.m

Le moment M,est maximal pour T,, = 0
T(x)=R,—1258%x19-16.39(x—19) —» x=192m
D’ou: M,,,, = 46.5984 — 23.184 — 0.003278 = 23.4166KN.m
Remarque :
Afin de tenir compte des semi encastrement aux extrémités, on porte une correction a 1’aide
des coefficients réducteurs pour le moment M,,,,,,, au niveau des appuis et en travée.
e Le moment aux appuis :
MA = —03Mymax = —0.3 X 23.4266 = —7.0248KN.m
e Le moment en travée :
Mt = 0.85Myq0, = 0.85 X 23.4266 = 19.89KN.m
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Diagramme des efforts internes a P’ELU

16.3%Kn/ml

ij‘.}iﬂkj’. mi ir(‘,-— lljﬂk_r.n:l 414
imngnnnng I RRRRRURIRRRA RN nninnnnnnn
1.20m " 2.40m 1.60m -

Mz [Kn.m)

MzKn.m]
L4

Figure 111.3.4 Diagramme des efforts des efforts internes a I’ELU.
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111.3.6.1 Calcul des armatures a PELU

Le calcule se fera en considérant une poutre simplement appuyée en flexion simple de
section rectangulaire (b x h) de dimensions :
b=100[cm]; h=18[cm]; d=16[cm]; c=2[cm].

18 cam 16 cm

-
;!

100 can

R

% aux appuis
> appui A M, =7.024KN.m

e Armatures principales

My 7.024X1000

= = = 0.019
bd?Xfp,  100x162X14.2

Uq

u, =0019<u; =0392 —» SSA
u, =0019 ——» B, =09915

My  7.024x103
BiXxdxog  0.9915x16X348

A =5HA12/ml = 5.65 Awvec unespacementde s, = 20cm

Age = = 1.27cm?

e Armatures de répartitions

A; =22 =22 = 1 4120m?

soit: A = 5HA10/ml = 3.93cm? avec unespacementde s, =20cm
» Appuis B Mg = 22.89KN.m

e Armatures principales

Mg 22.89x1000
T bd?xXfp,  100x162x14.2

up =0062<u; =0392 —» SSA
up =0.062 ——» B, =0.968

Up = 0.062

Mg  22.89x103

= = 4.24cm?
BixXdXog 0.968Xx16x348

Ag =

A =5HA12/ml = 5.65cm? Avec un espacement de s, = 20cm
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e Armatures de répartitions
__Ap _ 5.5

Ay =")==== 1.412cm?

soit: A =5HA10/ml =3.93cm? avec unespacementde s, = 20cm

Rl

% Entravée M, =19.89KN.m

e Armatures principales

My _ 19.89x1000
£ bd2xf,,  100x162X14.2

= 0.054

U, =0.054 — U, =0392  SSA

B =0.972

_ My 19.89x103
T Bixdxog  0.972x16X348

A, = 3.67cm?

A, =5HA12/ml= 5.65cm? avec un espacement de s, = 20cm

e Armatures de répartitions

A, = % = % = 1.412cm?

soit: A =5HA10/ml =3.93cm? avec unespacementde s, = 20cm
111.3.6.2 Vérification a PELU

a) Condition de non fragilité (BEAL 91 modifie 99/ Art. A.4.2.1)

__0.23XbxXdXfi,g

2.1
Apin = =572 = 023 X 100 X 16 X 2 = 1.932cm

e Aux appuis
A, = 5.65cm? > 1.932cm® — Condition vérifiée.
Ap = 5.65cm? > 1.932cm? — Condition vérifiée.
e En travée
A, =5.65cm? > 1.932cm?> ——  Condition vérifiée.
b) Espacement des barres

e Armatures principales

Stmax = 20cm < min{3h,33cm} = 33cm—>  Condition vérifiée.

e Armatures répartitions

Stmax = 25¢cm < min{4h, 45¢cm} = 45cm—— Condition vérifiée.
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c) Vérification de la section du béton a I’effort tranchant (BAEL 99,Art-5.1.2.1)

On doit vérifier que T, < T,

T, 38.96X100
T, = X = 2P0 — 0.244MPa

b.d 1000x160
Avec  T,max :Efforttranchant maximal. @Avec T,max = 38.96KN.
_ . (0.2f¢;
T, = min {ﬁ, 5MPa }
Yb

_ . (0.2x25 .
Ty = mm{ 1X5 , 5MPa} = min{3.33,5MPa}

7, = 3.33MPa —» 1, = 0.244MPa < T, = 3.33MPa

d) Influence de I’effort tranchant au niveau des appuis (BAEL 99, Art5-1-3)

«* Influence sur le béton

__ 04X frgxaxb
Vs

V, avec : a=0.9d

0.4X25X103%0.9%x16%X10
V, = — = 960KN

max = 38.96KN < 960KN —_— Condition vérifiée.

«» Influence sur Les armatures

Il faut avoir

_ 2
Ag = 22X (ymax 4 ) = 235 (38,96 + ~222X10) = _0,028¢m?

A, = 5.65cm? = —0.028cm? ——» Condition vérifiée.

e) Contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres (BAEL99, Art A.6.1.3)
Il faut vérifier que : 75, < Tge = ¥ X fi2g = 1.5 X 2.1 = 3.15MPa ; Pour HA: ¥, =15

max
A _

Teo=—-7—<X5T
S€  0.9xdxY U; se

s Appui A
22U =nnd =5 x%x3.14 X 1.2 = 18.84cm

38.96

= 09x 160 x 1884 _ 0-014MPa

Tse

Tge = 0.014MPa < 75, = 3.15MPa —— Condition vérifiée.
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% Appui B

YU =nnd =5x3.14 x 1.2 = 18.84cm

_ 24.27
TSG -
0.9X160x18.84

= 0.008MPa
Tge = 0.008MPa < 75, = 3.15MPa———  Condition vérifiée.

f) Ancrage des barres aux appuis (BAEL91 modifié 99, Art A6.1.2.1)

LS — (l)xfe

4Tqe

Too = 0.6 X W2 X fipg = 0.6 X 1.5%2 X 2.1 = 2.835MPa

__ $x400
S 7 4x2.835

= 35.27 X dcm = 35.27 X 1.2 = 42.324cm

Aux appuis: ¢ = 1.2cm
Ly =35.27 X 1.2 =42.324cm
Ly =04 XL =04x%x42.324 = 16.83cm

111.3.6.3 Calcule des moments et effort tranchant a PELS
a) Les réactions aux appuis

11.86Kn/ml
9.04kn/ml 9.04kn/ml 3.14kn
< \ h 4
gmuu rYIrTTY YTy
1.90m 2.40m :: 1.60m .
RA RB

Figure 111.3.5 : Schéma statique d’escalier a I’ELS.

ZF/x=0 ; ZF/y=0
ZFly=Ra+Rg=63.244KN

2
IMIA=—9.04 x - — 11.86 x 2.4 X (% + 1.9) 2.4 + (—9.04 x 1.6) (? + 24+ 1.9) +
(=3.14 X 5.9) + Ry X 4.3
Ry = 45.77KN R, = 17.46KN
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9.04Kn/ml Ty
b) Efforts internes : ; / ;D Mz
1*"trongon : 0 < x < 1.9 Yevvyyryyy

RA=1746Kn

Effort tranchant : T(x) = R, — 9.04X
{x =0 T(0) =17.46KN

x=19 T(1.9) = 0.284KN
2
Moment fléchissant : M(x) = R, X X + 9.04 X X;
{ x=0 M(0) = OKN

x=19 M(1.9) =16.85KN.m Soukwm 15Kz
2°™troncon : 1.9 < x < 4.3 1;D
Effort tranchant : T(x) = R, —9.04 x 1.9 — 11.86(x — 1.9) 1.90m x
x=19 T(1.9) = 0.284KN RA=17.46kn
{x =43 T(4.3) = —28.18KN

_ 2
Moment fléchissant : M(x) = R, x x — 11.869 (“22) — 9.04 x 1.9 (X - =)
{ x=19 M(1.9) = 16.85KN.m

x=43 M(43)=-16.61KN.m

3FMtroncon : 0 < x < 1.6
3.14kn

Effort tranchant : T(x) = 3.14 + 9.04 X X 9.04kn/m|
¥=0 O =3daN e o T
{x =16 T(1.6) =17.607KN e

2
Moment fléchissant : M(x) = —3.14X — 9.04%
{x=0 M(0)=0KN.m

x=16 M(1.6)=-16.6 KN.m

Le moment M,est maximal pour T,, = 0
T(x)=R,—9.04%x19—-11.86(x — 1.9) — x=192m

0.02
2

2
D’ou: M.y = 17.46 x 1.92 — 17.176(0.97) — 11.86( ) = 16.86KN.m

e Le moment aux appuis :
MA . = —0.3Mymax = —0.3 X 16.86 = —5.058KN.m
e Le moment en travée :
ML, . = 0.85M,,,, = 0.85 X 16.86 = 14.33KN.m
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Diagramme des efforts internes a ’ELS

9 Oictend 11 86Kn'ml & Dffeneml 3 Lien
[ | "-r'rul'_ T
‘L'Lr‘lwr‘l'v‘l' lvlvllvl lll1rl1w1r“1r‘1’1nr¢¢‘l’
" 1.50m oy 240m 1.60m o
REA KB

Tv[nl| 1745
|
! 3.14

LA

056

Figure 111.3.6 : Diagramme des efforts tranchants et les moment fléchissant a I’'ELUS.
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111.3.6.4 Vérifications a PELS

a) Lescontraintes dans le béton et ’acier

On doit vérifier que: o} < 0.6f.,3 = 15MPa

La fissuration est peu nuisible car la cage d’escalier est a I'intérieur du batiment (milieu

fermé), donc aucune Vérification a effectué.

K=0.025

> Appui A
100xA 100x5.65
= e - 2 351
bxd 100%x16
p=0.351 {[31 = 0.908
Mps 5.058x103

o = = = 61.62MPa
BixdXA  0.908X16X35.65

Opc = kX 05 = 0.025 X 61.62 = 1.54MPa < 15MPa —Condition vérifiée.

K=0.025

> Appui B
100xA 100x5.65
= 2250 - 0% _ 351
bxd 100x16
p= 0.351{31 = 0.908
Mps _ 16.61x103

05 =

= = = 202.53MPa
BixdxA  0.908%x16X5.65

Ope = kX 05 = 0.025 % 202.53 = 5.05MPa < 15MPa —» Condition Vvérifiée.

> En travée

__ 100xA¢ 100%5.65

bxd - 100x16 = 0.351

p=0.351 [ B;=0.90
K=0.025

Mg 14.33x103
B,xdXA  0.908X16X5.65

g = = 174.57MPa

ope = KX 04 = 0.025 X 174.57 = 4.36MPa < 15MPa —» Condition vérifiée.
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111.3.6.5 Verification de la fleche

% Pour paillasse
Les régles (Art. A.6.5, 2 / BAEL 91 modifie 99), précisent qu’on peut se dispenser de
vérifier a ’ELS 1’état limite de déformation pour les poutres associées aux hourdis si les

conditions suivantes sont satisfaites :

h l h_ 1 _M A 3.6

1> ->—x-—t < —

1~ 225 I — 15 M, boxd ~ f,
h 18 1 . (e
T 0.0404 < T — Condition non Vérifiée.

Vu que la condition n’est pas vérifiée, on passe au calcul de la fléche.

Avec : q; = 11.86KN/ml
E,, : Module de déformation différe.

E, =37003/f.,s = 10818.68MPa fizs = 25MPa

Iz, : Moment d’inertie de la section homogene par rapport au centre de gravité.

_ 11Xl _ Sxx
fv— 1+liX[,t V1 o Bo
2 2
Sex = -+ 15X Ay X d = 1% + 15 x 5.65 X 16 = 17556¢m?

2 2

B, : Surface de la section homogeéne.

By =bxh+15x A, = (100 x 18) + (15 x 5.65) = 1884.75cm*

17556
1884.75

Donc: V] = = 9.31cm

Vo, =h—-V; =18—-9.31 = 8.68cm
Donc, le moment d’inertie de la section homogeéne :

lo =23 +¥3) + 15 X AX (y, — ¢)?

o = 22 ((9.31)° + (8.68)*) + 15 x 5.65 x (8.68 — 2)°
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A 5.65
— 4 — — —
Iy = 52479.29cm p= T xd . Tooxis 0.0094

Calcul des coefficients A et p

0.02xfc,g 0.02x2.1
A= =2 = = 0.89
3bg 3X100 .
o(2+T) 0.0094><(2+ = )
1.75Xf; 1.75%2.1
u=1——t28=1— =042
AXPXTst+fiag 4%0.0094%X174.57+2.1

1.1X1, 1.1X52479.29 3
fv = = = 42020.10 cm
1+A;Xu 140.89%0.42

5 11.86%x103%x4.45% = 445
f=—X —=0013cm<f=—=0.89cm
384 10818.86X10°0x42020.10x10~8 500

—» Condition vérifie.

Résultats

Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant :
e Appuis A:5HA12 =5.65cm2 /ml avec un espacement de 20 cm.
e Appuis B : 5 HA 12=5.65 cm2/ml avec un espacement de 20 cm.

e Travée : 5 HA 12 =5.65 cm2/ml avec un espacement de 20 cm.
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Armatures de

1.90m J 2.40m J 1.60m
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[11.4 Calcul de la poutre paliere

La poutre paliére est destinée a supporter son poids propre, la réaction de la paillasse,
du palier et le poids du mur. Elle est partiellement encastrée dans les poteaux.
111.4.1 Pré dimensionnement

e La hauteur h, est donnée par la relation suivante :

1 L 35cm

15~ 't =10

310 310

— < h; £ — == 20.66cm < h; < 31cm

15 10 30 cm

«—>

Onprend: h,=35cm Figure I111.4.1 : Section de la

e Lalargeur b est donnée par la relation suivante : poutre palier.

0.4h; <b <0.7h; —= 14cm < b < 24.5cm
Onprend: b =30cm
«» Recommandation de RPA 99 Version 2003

b>25cm: h>30cm: g <45 % —1.17 <4 —» Condition vérifiée.

e La largeur de la poutre est donnee par :

0.4h; <b <0.7h; D’ou 14cm < b < 24.5cm.

D’apres les exigences du RPA, on opte pour : b =30 cm.
Notre poutre a pour dimension (b= h) = (30 x 35) cm2.

111.4.2 Détermination des charges et surcharges

e Poids propre de la poutre: G =0,35x 0,30 x 25 = 2.625 KN/m.
e Charge d’exploitation ; Q = 2.5 KN/m.

e Effort tranchant a ’appui B :

e ELU:RU=63.33/1m=63.33 KN /ml

e ELS:Rs=45.77/1m=4577 KN / ml
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6678 kKN /ml

NN

3.1

E=

Fa

Ty (KN}

gy
e e

Figure 111.4.2 schéma statique

111.4.3 Calcul a PELU
a) Combinaison a considérer

qu = 135G + R, =1.35x2.625 + 63.33 = 66.78 KN/ml.

qu = 66.78KN/ml
gs = G + Rs = 2.625 + 45.77 = 48.39 KN/ml.

qs = 4839 KN/m
b) Réaction d’appuis
qul 63.3zx3.1 — 98 16KN
c) Moment fléchissant et I’effort tranchant
My =2 = 6333 x 21

My, =76.07KN.m

Pour tenir compte de semi encastrement :

M, = —03M, = —22.82KN.m
Mt = O.85M0 = 64.65KN.m
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» Calcul les armatures longitudinales
b=30cm;h=35cm;c=2cm;d=33cm.
< Auxappuis  MJP =22.82KN.m
M’  22.82x10°

U, = —u  —
b ™ pazxf,, ~ 30x332x14.2

= 0.0050 < U; = 0.392 SSA

U, =0050 ——» B =0974

M 22.82%x103
A, = = = 2.04cm?
Bdogt 0.974%33x%348

soit : A, = 3HA12FIL = 3.39cm?
% Entravée  M{ = 64.65KN.m

M} 64.65%103
Uo = bd2xf,,  30x332x14.2 0.14 <U; = 0.392 SSA
U,=014 —> g = 0924

M 64.65%103
Aq = = 6.09cm?

- Bdog  0.924x33x348
soit: A; = 3HA14FIL + 2HA12CHAP = 6. 88cm?

111.4.4 Vérification a PELU

a) Veérification de la condition de non fragilité (Art A.4.2.1, BAEL91)

Apin, = 0.23%19(1 = 0.23 X 30 X 33 X = = 1.195cm?

e

Apin = 1.195cm? < (4, = 6.88cm?, 4, = 3.39cm?) —>  Condition vérifiée.

b) Vérification de I’effort tranchant (BAEL 91/A.5.1.21)

Il faut vérifier que : 7, < Ty,

T, _ 98.16

T, : = =
U bd  30x33

= 0.0991MPa

— . 0.2

u = — Jt2ss = 9.

T mm{y fuas: SMPa} = 3.33MPa
b

7, = 0.0991MPa < 7, = 3.33MPa —> Pas de risque de cisaillement.
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c) Influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis

T, = 98.16KN < 0.4 x 30 X 0.9 x 33 X f2s — 594KN —» Condition vérifiée.

Ys

d) Influence de I’effort tranchant au niveau des appuis (BAEL 99, Art 5-1-3)

R

+ Influence sur le béton

0.4X foogXaxXb
Vuzc;—s avec: a=0.9d
S

0.4X25%103%0.33%0.9%0.3
Vy = s = 594KN

Vi#X = 106.76KN < 594KN — Condition vérifiée.

R

« Influence sur Les armatures:

11 faut avoir :

_ 2 1.15 1.15 22.82 _
A, = 3.39cm? > 2 (T + Ogd) = (98 16 + 0_%3) = 0.06

3.39cm? > 0.06cm?> — Condition vérifiée.

e) Veérification de I’adhérence aux appuis (Art6.13/BAEL91)
La contrainte d’adhérence d’entrainement sur un paquet de barres (ou une barre

isolée) faisant partie de I’armature tendue d’une poutre est donnée par I’expression :

S T 98.16
S€ 7 09dYU;  0.9%x33(3x3.14%X1.2)

= 0.292MPa

Tse = ¥ X fizg = 1.5 X 2.1 = 3.15MPa
e = 0.292MPa < 7,, = 3.15MPa —— Condition vérifiée.

f) Calcul les armatures transversales

35 30

by < min {35 o cl>,} Diamétre: ¢, < min {E — 12} = 10mm

On adoptera 1 cadre et un étrier en HA8
S, < min{0.9d; 40cm} = min(29.7cm; 4cm) = 29.7cm

Soit: S, = 10cm
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Espacement selon le RPA version 2003 (Art7.5-2.2) :

> Enappuis S, < min{;12¢;30} = min(8.75;14.4; 30)

4
» Entravée S, < % = 17.5cm
111.4.5. Vérification a ’ELS
qs = G + Ry = 2.625 + 45.77
qs = 48.395KN /ml

48.39 kN/ml
s sn
/A
3.1
Ra | R=

Ty (kN)

Mz (kKNm)

a) Réaction aux appuis

sl

1. 75.012

EFD\ *
\“\LLEHLM

-17.44 -17.44

49.41

Figure 111.4.3 Schéma statique.

R, = Rg = & = 48395 x 2% = 75.012KN
2 2

b) Les moments

3.12

2
Mo = 3= = 48.395 x > = 58.13KN.m

S; = 7cm

S; = 15cm
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En tenant compte de semi encastrement :
M, =—-03M, =—17.44KN.m
M, = 0.85M, = 49.41KN.m

% Etat limite de résistance a la compression dans le béton :(BAEL91/Art.4.5,2)
On doit avoir : oy, < Gpe = 0.6 X fog

_ 100%A4s
bxd

__ M
AgxB1xd

Ope =k X oy Os

Zone M A Py B K O Opc Opc

S S
Travée |49.41 6.88 0.675 0.879 0.037 251.23 | 12.99 15

Appuis | 17.44 3.39 0.342 0.909 0.025 171.5 4.28 15

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

% Vérification a I’état limite d’ouverture des fissures (BAEL 91, Art A.5.34)
La fissuration est peu nuisible donc la vérification n’est pas nécessaire

% Verification de la fleche (BAEL.99/Artb6.5,2)

On peut dispenser de calcul de la fleche si les conditions suivantes sont vérifiées :

Ryt

1 ~ 16

E > Me

I~ 10M,

Ag < 4.2

bxd fe

h 30 1 . e,
-=—=0.0967>— —— Condition vérifiée.
I 310 16
h M 49.41 . e,
-=0.10 > L = = (0.085 —> Condition Vérifiée.
l 10xM, 10x58.13
A 6.88 42 . e,
Zt = = 0.0062 < — = 0.0105 — Condition vérifiée.
bxd 30%33 fe

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

Remarque :
Une Vérification vis-a-vis du séisme est nécessaire pour la poutre paliére, qu’on effectuera

lors de la modélisation de la structure par le logiciel ETABS.
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Résultats:

Apres toute Vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant :

Armatures en travees : 3 HA14+2HA12 = 6.88cm2  avec St=15cm.

Armatures en appuis : 3 HA 12 = 3.39 cm2 avec St= 7 cm.
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o _ X a
1 ®8(e=7cm) 3HAI2fil R

Calcul des éléments

?
Iw
!

.|

I

I

|

i

)

|

| [

15am |

y

3HAIL2
)
z | P8 (cadre+étrier)
“ 3HAL4 fil
y
30cm
COUPE B-B

LN x ,
\®8(e=5cm) 3 A14 fil / 2HA12 chap /
rd A B "
L =Ta L e S ——— A
e=15cm

3HAIL2

3
| || #8(cadretétmier) yprags chep

/| 3HAL4 fil

3Scm

y

30cm

—a

TrOTTDE A-A
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111.5 Etude de la poutre de chainage

La poutre de chainage est considérée comme une poutre continue avec une inertie
constante et qui repose sur deux appuis, elle supporte son poids propre et le poids des cloisons
extérieures.

111.5.1 Pré-dimensionnement
Les dimensions de la poutre sont données par les formules suivantes :

e L’épaisseur :

L L

—<h<—
15 15
25
—»
L= _s66<h<t=2=37cm N
15 15 10 10
— On adopte une hauteur h =30cm. 30

e Lalargeur:
04h < b <0.7h M
0.4h =12cm < b < 0.7h = 21cm Fig.111.5.1. Coup transversal de la poutre

—— On adopte une largeur b =25cm.

111.5.2 Evaluation des charges et surcharges
> Les charges permanentes
e Poids propre de la poutre : 0,25.0.3 .25 =1.875 KN/ml
e Poids propre de garde Corp.: 1.12 X 1.2 = = 1.34 KN/ml

e Poids propre de la dalle plein: 5.61 x % = 1.8232KN/ml

G, = 5.042KN/ml

» La surcharge d’exploitation

0.65
Q=35x - = 2.69KN/ml

111.5.3 Combinaisons des charges
o ELU:qu =1,35G+ 1,50 = 1.35x%x5.042 4+ 1.5 %X 2.69 = 10.84 KN/ml.
s ELS: qs=G+ Q=5.042+2.69 =7.732 KN/ml.

I11.5.4 Etude de la poutre a PELU

On considére la poutre comme étant une poutre simplement appuyé sur deux appuis.
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111.5.4.1 Calcul des moments

A fin de tenir compte des semi- encastrements aux appuis, on affectera les moments par des

coefficients.

» En travée
M, = 085 x 10.84 x *Z- = 15.76KN.m
» Aux appuis
M, = —03 x 1084 x *Z- = ~5.564KN.m

» Les réactions d’appuis

qul _ 10.84x3.7

R, =Rp = - = 5 = 20.054KN
10.84 kN/ml
brb bbb bbbt
24\
3.7
Ra 1R=B
Ty (kN)

)

Figure 111.5.2.Diagramme des efforts internes.

111.5.4.2. Calcul des armatures

» En travée
M 15.76x1000
p=—t = e =0.056
bd2fy.  25X282x14.2
u <y =0392 » SSA

u, = 0.056 B =0971

M 15.76x1000
Ay, =—— = = 1.66cm?
Bdog;  0.971x28X348
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Choix des armatures : on prendra 3HA12= 3.39cm?

» En appui
M, _ 5564x1000
H= bd2fp.  25x282x14.2 0.02
U<y =0392 » SSA
w, =002 B =0990
M 5.564X1000
A, a_ — . = 0.576cm?

" Bdog  0.990x28x348

Choix des armatures : on prendra 3HA12= 3.39cm?

111.5.4.3 Vérification a ELU

a) Condition de non fragilité

Appin = 0.23bdf;ﬂ = 0.23 X 25 X 28 X % = 0.84cm?

e
Apmin = 0.84cm?
AG =339cm? > A% > Amin
AL, = 3.39cm? AL, > A, — Condition vérifiée.

b) Vérification au cisaillement

T,
Ty = — avec: T, = 20.054KN

" ba

1, = —22%  _ 968.48KN /m?
0.25%0.28

%, = min {%“8 5MPa} = min{3.3; 5MPa} = 3.30MPa
b

fu = 3.3MPa |::> Ty < ‘l_'u
T, = 0.444MPa —— Condition vérifiée.
c) Influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis

% Dans le béton : (BAEL91 modifié 99/Art A.5.1, 313)

T, = 20.054KN < 0,4 x b X 0.9 x d 28 = 420KN —— Condition vérifiée.

Yo

%+ Sur les aciers (BAEL 91 modifié 99/Art A.5.1, 321)

_ 2 115 My ) _ 115 -15.76 \ _ . .
A, =4.62cm* > i (Tu + 0_9d) = 200 (20.054 + —0.9><0.28) = —0.1 Condition vérifiée

On constate que I’effort tranchant V,, n’a pas d’influence sur les armatures.
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d) Vérification a ’entrainement des barres : (BAEL 91modifié 99/Art A.6.1, 3) :
Tee = W5 X fiog  avec : W = 1.5 pour les barres a haute adhérence (HA).
Tse = 1.5 X 2.1 = 3.15MPa.

T 7 - \ -
Tee = ——=— avec: Y U; : Somme des périmétres utiles des barres.
S€  0.9dYU; ‘

YU =nxmXx¢$=3x%x314%x12=1130cm

20.054%x103

T = ————— = 0.71MPa
0.9x280%x113.4
7, = 3.15MPa

1, =071MPa C——> t1,<%, ____, Condition vérifiée.

e) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement

% Calcul des ancrages des barres (BAEL 91 modifié 99/ Art A.6.1, 21)

Too = 0.6 X P2 X fipg = 0.6 X 1.52 x 2.1 = 2.84MPa
L, = ﬁ = 31.85¢

Pour: ¢ = 1.2cm > Ly=3185x12=3822cm

Nous adaptons pour des raisons pratiques un crochet normal qui sera calculé comme suit :
L,=04XLs=04x38.22=15.288cm

f) Calcul des armatures transversales
S . (he. b, (30 _ 25 _ 5.
Diametre : ¢, < min {g 10,¢>l} <> ¢ <min (35 = 0.857; 0= 2.5; 1.2)

En prend comme diamétre: ¢, = 8mm

On adoptera comme armatures transversales un cadre et un étrier, donc :

A, = 498 = 2.01cm?
« Ecartement des armatures transversales
S; < min(0.9d; 40cm) +» S, < min(0.9 x 28;40cm) = min(25.2;40cm) = 20cm
La section d’armatures transversales doit vérifier la condition suivante :

Ale 5 0.4MPa —»> % — 1.608MPa  —— Condition vérifiée.
t

%+ Espacement entre les barres
Selon (RPA 99 Version 2003/Art : 7.5.2) ; I’espacement doit vérifier :
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Sur appuis
e < min{2; 12¢; 30} = min (2 = 7.5;12(1.2) = 14.4;30) soit: e = S, = 7em
e Entravée
h 30 . .
es; —» eS7=15cm — Soit:S; ="15cm

IIL.5.6. Vérification a P’ELS

qs = G+ Q = 5.042 4 2.69 = 7.732KN/ml
e Réaction aux appuis

Ry =Rg = qs x5 =7.732 x> = 14.30KN

7.732 kN/ml

AL

|
s
3.7 x
Ra | RE
Ty (KN)
14.30
m *

-3.969 -3.969
P
T+
M= (k]\m)l

11.245

Figure 111.5.3 : Diagramme des efforts internes.

e Calcul des moments :

1? 3.72
Mo = qg X — = 7.732 X = = 13.23KN.m
En tenant compte de semi encastrement :

M, = —0.3 x13.23 = —=3.969KN.m

M, = 0.85 x 13.23 = 11.245KN.m
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a) Calcul des contraintes dans le béton et I’acier

La fissuration est considérée comme préjudiciable d’ou on doit vérifier que :
— . 2
O < Gy = min {2 £,; 110 Nfze

Les aciers { HA: ¢ = 6mm —> Nn=16

£,400

Fe = min {§ X 400;110v1.6 X 2.1} = min{266.67;201.63} = 201.63MPa

On doit vérifier que : g3, < G, Avec: o0,. = 15MPa

Et:0p. = -  avec: 0y = L(Une outre soumise a la flexion simple)
TUbe T g, C TS T BxdxAg P ple).

B1; kq : Sont tirés du tableau des sections rectangulaires en flexion simple sans armatures

100X Agp

comprimées en fonction depqui qui égale a : P =" xa
0

> Sur travée
_ 100xAg _ 100x3.39

=0483 C——> B, =0.895

boxd  25x28
k, =32.62
Mg 11.245x10°

Ost = = > = 132.36MPa

BXdxAgt 0.895x280x3.39%10

os 13236
Opc = — = = 4.05MPa

k4 32.6
0pc = 4.05MPa < 0, = 15MPa — Condition vérifiée.

05t = 132.36MPa < a5 = 201.63MPa  ——  Condition vérifiée.

» En appui

_ 100XAg _ 100%3.39

= 0.483 — B, = 0.895

boxd  25x28
k, = 32.62
Mg 11.245x10°

Ogt = = = 132.36MPa
BxdxAg  0.895%280%3.39x102
os 13236

Ope = — = = 4.05MPa
kq 32.6
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0pe = 4.05MPa < 4G, = 15MPa — Condition vérifiée.

os = 132.36MPa < 6, = 201.63MPa —— Condition Vvérifiée.

b) Vérification de la fleche (BAEL.99/Artb6.5,2)

On peut dispenser de calcul de la fleche si les conditions suivantes sont verifiées

1
h > L
1 = 16
L > Me
I — 10M,
A .
Lt < 4.2
bxd — f.
R 30 1 ‘e g s
-=—=0.081>— - > Condition vérifiée.
1 370 16
h M 10.24 g , agm s
-=0.08> L = = 0.079 —> Condition vérifiée.
l 10XMj 10x13.13
Ar 339 3.39

= 0.004 <

= = 0.008 —» Condition vérifiée.
bxd  30x28 2

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

Résultats

Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant :
e 3HA12=3.39cm?
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Ferraillage de la poutre de chainage

Cadre HA 8/ St =5

3HA12 Cadre HA 8 /St =15

&ZD

| Cadre HA 8/ St =7

3HA 12 A
e=h/2=15 2xh=60cm
h/4=7cm
3HA 12
Cadre HA 8 @ 10
25 25
i
3HA 12

Coupe AA
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111.6 CALCUL DU PLANCHER

111.6.1 Introduction
Les planchers sont des éléments horizontaux plans, permettant la séparation entre les

niveaux successifs et déterminent les différents niveaux d'un batiment. Les planchers de notre
batiment sont en corps creux (16+4) associés a des poutrelles préfabriquées.
Le plancher a corps creux est constitué de :
o Nervures appelées poutrelles de section en T, elles assurent la fonction de portance.
La distance entre axes des poutrelles est de 65 cm.
e Remplissage en corps creux (Hourdis); sont utilisés comme coffrage perdu et comme
isolant phonique. Sa hauteur est de 16 cm.
e Une dalle de compression en béton de 4 cm d’épaisseur. Elle est armée d’un
quadrillage d’armatures (Treillis soudés) ayant pour but :
- Limiter les risques de fissuration dus au retrait.

- Resister aux efforts dus aux charges appliquées sur des surfaces réduites.

Dalle de Comprission Treillis Soudé (T.5) Corps ereans

poutrelle

Figure 111.6.1 : Coupe verticale d’un plancher en corps creux.

111.6.2 Calcul de la dalle de compression

La dalle de compression appelée aussi table de compression ou dalle de répartition, est
une dalle en béton coulée sur place. Elle est d’une épaisseur de 4 cm. et sur I’ensemble du
plancher constitué par les poutrelles et les hourdis. Elle est armée d’un treillis soudé de
nuance(TS520; ® < 6mm) avec :f, = 520MPa pour but :

v’ Limiter le risque de fissuration par retrait.

v Résister aux effets des charges appliquées sur des surfaces réduites.

v Repartir les charges localisées entre poutrelles voisines

86
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Les dimensions des mailles sont au plus égale aux valeurs indiquées par : I’ Article B.6.8.423
BAEL 91 modifiée 99.

%+ 20 cm pour les armatures perpendiculaires aux nervures.

Rl

% 33 cm pour les armatures paralléles aux nervures.

111.6.3 Calcul des Armatures

a) Pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles

4l
A_L = -
fe

Avec : |=65cm : distances entre axes es poutrelles.

fe = 520MPa : Limite d’¢élasticité.

4%65 2
A = = 0,5 A. = 5T5 = 0,98cm?
520 ml

Avec un espacement : S, = 20cm

b) pour les armatures paralleles aux poutrelles

A =f‘2_*=%=0,49cm2 A|| = 5T5 = 0,98cm?

Avec un espacement : §S; = 20cm

On adopte pour le ferraillage de la dalle de compression un treillis soudé (TS520) de
dimension (5 x 5 x 200 x 200).

5T /MWL
=20 om

515 /ML
e=20mm

TLE (5X200X5X200)

Figure 111.6.2 : Treillis soudes.
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111.6.4 Etude de la poutrelle
111.6.4.1 Dimensionnement de la poutrelle

Les poutrelles sont calculées comme des poutres en Té, les régles préconisent que la
largeur b1 de la dalle de compression a prendre en compte dans chaque c6té de la nervure, est
limitée par la plus faible des valeurs suivantes :

&

\

b, B,

Figure 111.6.3 : sectionenT.

. (L Ly 2_ L
blﬁmln(—;—l;—x—l)
2’10’37 2

e b,: Largeur de la nervureb, = 12cm

b: Distance entre axes des poutrelles.

L : La distance entre deux parements voisins de deux poutrelle L=65-12=53cm

L, : Longueur de la plus grande travée L, = 4,95m

h,: épaisseur de la dalle de compression h, = 4cm

h: hauteur totale de plancher.

b; < % = % = 26,5cm Onprend : b; = 26.5¢cm
b; < a3 49,5cm
10 10
by <Zxb =22 _ 1650m
372 32
b=2b;+by=2%x265+12 =065 Condition vérifiée.

111.6.4.2 Calcul de la poutrelle
Le calcul des poutrelles se fera pour une bande de 1m et sur deux étapes :
v ler Etape : avant le coulage
Avant le coulage du béton de la dalle de compression, la poutrelle est considérée comme étant
simplement appuyée, elle supporte son poids propre, le poids de corps creux qui est de

0.95 KN/m2, et la surcharge de 1’ouvrier.
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> Poids propre de la poutrelle : G, = 0,12 X 0,04 X 25 = 0,12KN/ml
> Poids propre de corps creux : G, = 0,65 x 0,95 = 0,62KN/ml
> Poids propre totale : G = 0,12 + 0,62 = 0,74KN /ml
> La surcharge de I’ouvrier : Q = 1KN/ml

% Ferraillage a PELU

e Combinaison de charge

g, = 1,356 + 1,50 gy =1,35x0,74 +1,5%x 1 = 2,5KN/ml

qu= 2.5KN/ml

/

YVVVY I VY VYV VVVVYVVVYVVVVYVVY
4.45

:Figure 111.6.4 : Schéma statique de la poutr?lle.

L : c’est la distance entre nu d’appuis.

d : hauteur utile.

e Moment en travée
b =12cm. C=2cm; h =4cm; d=h -c =4 -2 =2cm.

_qyul* _ 2,5%4,95%

My = 7,65KN.m
8 8
e Effort tranchant sur appuis
T = %1 = 22%% _ 6,18KN T = 6,18KN

e Calcul des armatures

My, _ 7,65x10°
b ™ pazf,, ~ 120x202x14,2

= 11,22KN > pu, = 0,392

u >, = 0,392 Section doublement armée.

4I
—>
12

SDA
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Remarque
La hauteur de la poutrelle (h=4[cm]) est petite étant insuffisante pour disposer 02 nappes
d’armatures tendues et comprimées obtenues par le calcul. On prévoit alors des étais
intermédiaires pour la conforter (I’aider a supporter les charges d’avant coulage de la dalle de
compression), de maniére a ce que les armatures comprimeées ne lui soient pas utiles.

v' 2eme Etape : Apres coulage du béton de la dalle de compression
Apres le coulage de la dalle de compression, la poutrelle est considérée continue sur plusieurs
appuis de sectionen T.

e Caractéristiques géométriques de la section de la poutrelle
Apres coulage de la dalle de compression, la poutrelle aura les caractéristiques géométriques

données par la figure suivante :

b=65cm _

=20cm
+—P

>
=L ~ 3
= by =26,5cm
bo = 12cm

Figure 111.6.5:section de la poutrelle aprés coulage de la dalle de compression.

e Poids du plancher
» Plancher étage courant
Charges permanentes : G =5.24 x 0.65 = 3.406 KN/ml
Charges d’exploitations : Q =1.5x 0.65 = 0.975 KN/ml
» Plancher RDC (service)
Charges permanentes : G =5.24x0.65=3.406 KN/ml
Chagres d’exploitations :Q=2 .5x0.65=1.625kN/ml
» Plancher terrasse inaccessible
Charges permanentes : G = 5.82 x 0.65 = 3.783 KN/ml
Charges d’exploitations : Q = 1x 0.65 = 0.65 KN/ml
e Combinaison de charges
» Plancher étage courant
ELU :q, = 1.35G +1.5Q =1.35%X3.406+ 1,5x0.975 = 6.06kN/ml
ELS: gser = G + Q = 3.406 + 0.975 = 4.381 KN/ml
» Plancher RDC (service)
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ELU:q, = 135G +1.5Q =1.35%x3.406+ 1.5 x 1.625 = 7.035 kN/ml
ELS : Gser = G + Q = 3.406 + 1.625 = 5.031 KN/ml
» Plancher terrasse inaccessible
ELU:q, = 135G +1.5Q =1.35%x3.783 + 1.5 X 0.65 = 6.082 kN /ml
ELS: gser =G+ Q =3.783 + 0.65 = 4433 KN/ml
Remarque
On constate que le chargement pour le plancher RDC (service) est le plus défavorable.
Vu que la différence entre les chargements n’est pas importante, on utilisera celui de plancher
RDC pour le calcul du ferraillage
% Choix de la méthode
Les efforts interne sont déterminer, Selon le type de plancher, a I’aide des méthodes suivants :
a. Méthode forfaitaire.
b. Méthode de Caquot.
c. Méthode des trois moments.
% Meéthode forfaitaire
Vérification des conditions d’application de la méthode : (Art B.6.2.210 BAEL 91/ 99).
e La méthode s’applique aux planchers a surcharge d’exploitation modérée.

e Lasurcharge d’exploitation doit vérifier la relation

Q < max (ZG; 5%)

Q _ 2,51§N < max (ZG — 5’24 X 2 = 10,48’ 5K_AZ]) Condition Vérifiée.
m m

e Les moments d’inertie des sections transversales sont les mémes dans les différentes
travées Condition vérifiée.
e La fissuration est considérée comme non préjudiciable Condition vérifiée.

e Le rapport des portées successives doit étre compris entre :

08 <-4 <125

i+1

0,8 < % =1,28 > 1,25 Condition n’est pas vérifiée.
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Conclusion

La méthode forfaitaire n’est pas applicable pour nos calculs, donc le calcul se fera par la

méthode des trois moments.

» Exposé de la méthode

M1 Mi“\ );/’MH?‘\
[+ vy L h LY
N B

%

i-1 = i R 1 Li+1 o |

-

Figure 11.6.6 : Méthodes des 3 moments.

Les equations des trois moments donnés par les expressions suivantes :

a) Moment aux appuis

Li
M;_;. '

l i+1

i+1 I; i+1 i+1 4 4

b) Moments en travée

Le moment en travée est donné par la relation suivante :
X X X
M) =g, 50— x) + My (1-3) + My T

M(X) prend la valeur maximale quand T(X) =0

X : la position du point dont le moment est maximale.

Avec :

Mi-1, Mi et Mi+1 : Sont respectivement les moments en valeurs algébriques sur les appuis «

-1 », «i»et«i+l»,

Li : Portée de la travée a gauche de I’appui ‘i’.
Li+1 : Portée de la travée a droite de I’appui ‘i’.
gi : Charge repartie a gauche de I’appui ‘i’.
gi+1 : Charge repartie a droite de I’appui ‘i’.
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c) Efforts tranchants

aM(X) _ qL M1 —M;
T(x) = == —qyx +——
(x) X S~ qux t—
. . L My, —-M
PourX=i — T() =L 427
2 L;
L | Miq—M;

Pour X=i+1 —» T(i +1) =_q?_|___

» Application de la méthode des trois moments
Calcul a PELU

q,= 7.035 kN/ml

Y Y Y P YV Yy Y Y Y VYV Y Y VYV Y VYV YV YV VY VY VY VUV VY VYUYV YV VYVEYY
3,45 3.10 3.95 3,45 3.95

- | | | | | |

Figure 111.6.7 : Schéma statique de la poutrelle.

e Calcul des moments fléchissant

» Calcul des moments aux appuis

Pour i=A 8.9Ma+4.45Mp=-154.98 MA=-11KN.m
Pouri=B ....... 4.45 Ma+15.8Mg+3.45M¢c=-227.20 MB=-12.82KN.m
Pour i=C ....... 3.45Mp+13.1Mc+3.1Mp=-124.61 MC=-4.2KN.m
Pouri=D ....... 3.1 Mc+14.1Mp+3.95Me=-160.78 MD=-8.17KN.m
Pouri=E....... 3.95 Mp+14.8Me+3.45Mr=-180.61 ME=-8.21KN.m
Pouri=F ....... 3.45 Me+14.8Mg+3.95Mc=-180.61 MF=-7.64KN.m
Pouri=G ....... 3.95 Mg+7.9Mc=-108.39 MG=-9.9KN.m

» Calcul des moments en travées

Travée 1: X=2.21m M. 5 = 5.51KN.m
Travée 2 : X=1.77m M.gc = 2.06KN.m
Travée 3: X=1.52m M..p = 2301KN.m
Travée 4 : X=1.87m M,pr = 547KN.m
Travée 5 :X=1.73m Mg = 2.54KN.m
Travée 6 :X=1.96m Mir; = 4.97KN.m

s
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-Les moments calculés par la méthode des trois moments sont pour un matériau homogéne, a
cause de la faible résistance a la traction qui peut provoquer la fissuration du béton tendu,
nous allons effectuer les corrections suivantes :

e Augmentation de 1/3 pour les moments en travée

e Diminution de 1/3 pour les moments aux appuis.

On aura les résultats suivants:

v' Aux appuis: v' En travée:

Ma=-7.33KN.m M5 = 7.346KN.m
Mge=-8.55KN.m Mgc = 2.746KN.m
Mp=-5.45KN.m M,pg = 7.293KN.m
Me=-5.5KN.m Mzr = 3.396KN.m
MF=-5.06KN.m Mz = 3.396KN.m
MG=-6.6KN.m Mpe = 6.626KN.m

Figure 111.6.8 : Diagramme des moments fléchissant.

e Calcul des efforts tranchants

Travée AB Travée DE

Vi(i) = 15.38 KN Vi(i) = 13.88KN
Vo(i+1) =-15.92 KN V2(i+1) = -13.91 KN
Travée BC Travée EF

Va(i) = 13.80 KN V(i) =12.26 KN

Va(i+1) = -10.47 KN Va(i+1) = -12.01 KN
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Travée CD Travée G

V3(i) = 10.05KN V3(i) = 13.50KN
VA(i+1) = -11.76 KN VA(i+1) = -14.28 KN
15.38 138 10.05 13.88 12.92 13.05

M e e [ (e (M
g U W tw M

15.92 10.47 11.76 1391 12.01 14.28

Figure 111.6.9 : Diagramme des efforts tranchants.

111.6.4.3 Ferraillage a PELU
a) Armatures longitudinales
Les moments max aux appuis et aux travees sont
Mt = 7.346KN.m
M2, = 855KN.m
La poutrelle sera calculée comme une section en Té dont les caractéristiques géométriques
suivantes :
b = 65cm; b0=12cm; h = 20cm; hO=4cm; d = 18cm
e En travées
Mt = 7.346KN.m

Le moment qui peut étre repris par la table de compression:
h

Mtszhox( —f)xfbu

M, = 0.65 x 0.04 x 14.2 x 10°(0.18 — =)

M; = 59.072KN.m
Mt o = 7.346KN.m < M, = 59.072KN. m, L’axe neutre est dans la table de compression
D’ou la section se calcule comme une section rectangulaire de (65 x 20) cm2.

M{aX  7.346x102

= = = 0.024
W bd2f,,  65x182x1.42
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p=0024<p =0392 —» SSA; u=0024 —> £ =0.988

Mbax 7.346X102

f - 400 - 1.19(:m2 > SOlt . 3HA10:2350m2
ﬁxdxy—i 0.988><18><Tls><10‘1

pA =

e Aux appuis

M&,, = 8.55KN.m

La table étant entierement tendue, le calcul se fera pour une section rectangulaire de largeur
b0 =12 cm et de hauteur h=20cm.

M7**  8.55x10?

H= Bdo,  12x182x142 0.154
u=0.154 < y, = 0.392 , u=0154___, B =0916
mmax 8.55x10? .
A, =2 . = 1.49cm® —y Soit ;: 2HA12=2.26cm?

" Bdog  0.916x18%34.8

b) Armatures transversales [Art A.7.2 ,2/BAEL 91 modifie 99]
. (h by
b, < mmiﬁ;cb,;ﬁ}

¢, : Diameétre des armatures transversales
¢, : Diametre des armatures longitudinales
P, < min{22;12; 22}
$, < min{0.571;12;1.2}
d; = 0.571lcm = 6mm

c) Espacement des armatures transversales
S, < min(0.9d; 40cm)
S, < min{16.2cm; 40cm}
On prend St = 15 cm constant le long de la poutrelle, la section des armatures doit Vérifier la
condition suivante [Art A.5.1,23/BAEL 91modifie 99] :

Acf, 0.57Xx400
~t’¢ > 0.4MPa >
boSt 12x15

111.6.4.4 Vérification a PELU

= 1.26MPa = 0.4MPa

a) Condition de non fragilité

23byd .
A = 022208028 935 12 % 18 x 22 = 0.26
f 400
e Entravée

Apin = 2.35cm? > Ay = 0.26cm?
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e Aux appuis

A, = 2.26cm? > A = 0.26cm?
b) Vérification de la contrainte tangentielle
Tm* = 1592KN

Vi 15.92x103

Ty = bod  120x180 = 0.737MPa T, = 0.737MPa
T, = min (Lfczs; 5MPa) = 3.33MPa

Yb
T, = 0.737MPa < 7, = 3.33MPa — Condition vérifiée.

c) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement
Tse = fse = lluftzg = 315MPa

Toy = —2
S 7 0.9d Y p;

aveC: Y u; =nXII X @ =3.14 X (3 x10) = 94.2mm

15.92%103
Tge = = 1.043MPa

T 0.9%x180%94.2
Tge = 1.043MPa < 75, = 3.15MPa ——» Condition verifiee.

Pas de risque d’entrainement des barres longitudinales.
d) L’influence de I’effort tranchant au niveau des appuis (Art : A.5. 1. 313)

e Sur le béton
pymax < 0.4’°;£0.9db0
b

— 25x1071
I, =04
1.5

0.9x18x12 =129.6KN

ymax = 15.92kN <V, = 129.6 —  Condition vérifiée.

e  Sur P’acier

1.15 mmax
> max a )
Aq 2 fo (V” + 0.9d
A =226222(1592 + ) = 0.047 — Condition vérifiée.
400 0.9x18

e) P’ancrage des barres :

Tse = 0.6W?%f5g = 0.6 X (1.52) X 2.1 = 2.83MPa, avec: Y. =1.5pour HA

= 35.27cm

. 400
La longueur de scellement droit :L, = 9L =1x
4Ty, 4x2.83

Pour f,E400 .acier ,L, = 400 ——> L, =40cm
On adopte des crochets a 45° avec Ly = 0.4L,

L; =04x%x40=16cm

L, =16cm
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111.6.4.5 Calcul a PELS
Lorsque la charge est la mémes sur toutes les travées de la poutre, ce qui est le cas pour nos

poutrelles, pour obtenir les valeurs a L’ELS, il suffit de multiplier les résultats de calcul a

L’ELU par le coefficient-=.

du

¢s = G+ Q = 5.031KN/ml
. = 7.035KN/ml

5 —0.715

du

» Moments fléchissant

e Aux appuis
M%, = 8.55 % 0.715 = 6.113KN.m

e En travées
Mt,, = 7.346 X 0.715 = 5.25KN.m
111.6.4.6 Vérification a ’ELS

a) Etat limite d’ouverture des fissures
Les fissurations étant peu préjudiciables =~ ——  Aucune vérification n’est a effectuer.

b) Etat limite de résistance a la compression du béton

Ope = Opc avec : op, = 15MPa

. —_ MS
opc = Koy avec: oy = m
1 s
e Entravee
100xA 100x2.35
p1 = £ = =0.20

bxd 65X18

By =0927 —» a, = 0.219

0.219
K=—2 = = 0.0186
15(1—-a;)  15(1-0.219)

My _ 525x10°
T ByxdxAg  0.927x18x2.35

Og = 133.88MPa

Kogs = 2.49 < 15MPa — Condition verifiée.
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e Sur appuis

_100x4, _ 100X2.26
P1=70%a T Tizx1s

= 1.046

B, = 0859 —» a, = 0.423

_a; __ 0423
15(1-a;)  15(1-0.423)

= 0.048

o = My  6.113x103
S 7 ByxdxAs  0.859x18X2.26

= 174.93MPa

Kog, = 8.39 < 1I5MPa — Condition vérifiée.

c) Etat limite de déformation (Vérification de la fleche BAEL91 A.3.6.51)

La fleche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment petite par rapport
a la fleche admissible pour ne pas nuire a 1’aspect et 'utilisation de la construction.
Les régles du BAEL.91 (article B.5.6.1), précisent qu’on peut se disposer de vérifier ’ELS les

poutres associées aux hourdis si les conditions suivantes sont satisfaites :

ho1

1 = 16

hoo1 M

1 =10 M,

A 42

_S_

bed = .

h 20 1
-=—=10.045 < —=0.06
L 445 16

La 1 ere condition n’est pas vérifiée, alors le calcul de la fléche est indispensable.

d) Calcul de la fleche

On doit Vérifier que :

1 4450

=—=——=89mm avec :
500 500

f= M{1?
" 10Bylgy

=l

<f

f: La fleche admissible

E, : Module de déformation différe.

E, = 3700.3/f., = 3700.3/25 = 1089MPa

Iz, - Inertie fictive pour les charges de longue durée
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11
- 1+[.LAV

fv

I,: Moment d’inertie de la section homogeneisee (n=15) par rapport au centre de gravité de la

Section.

Fy
| | o
r

1
i
i
i
i
1
i
Va2 ;
J i o
——
. b

Figure 111.6.10 : calcul de la fléche.

i

»  Aire de la section homogénéisée
BO=B+nA=b0 xh+ (b-b0)h0 + 15AS
BO = 12x20 + (65 — 12). 4 + 15 x2.35
BO = 487.25cm?

»  Calculde V1etV2

Moment statique de section homogénéisée par rapport a xx :

boh? h2
S/ = OT + (b - b0)7° + 154,.d
12 x 202 42
S/ax=——5—— + (65 = 12) — + 15 X 2.35 x 18 = 3458.5cm’

S/ 34585

v = =7.23
1= 7B, ~ 48725 cm

V,=h—V, =20—1723=12.77cm

2

h ho\°
=4 (vl — —0) l +154,(V, — ¢)?

by
10 = ?(V]? + V23) + (b - bo)ho X 12 2

2

12 4 N
I, = ?(7.233 +12.773) + (65 — 12)4 x o+ (7.23 — —) l + 15 % 2.35(12.77 — 2)2

2

Iy = 20011.726¢m?

100
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> Calcul des coefficients

A 235
P=%d = 1z2xs 0.011
Ay = 0.02fcpg _ __ 002X21  _ 4 49c

(220 (2+EF)x0011

u=max{1- 2202 o = max(0.53;0} = 0.53

4.p.05+fr28’

11Xl 1.1X20011.726

v = = = 12281.58cm?
1+Ayxu 1+1.495x%0.53
D’ou la fléche :
oM
10EyIg,
734.6X4452 . .. L, e,
T P——— 0.72 < 0.8mm »  Condition vérifiée
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2HA 12 TS ¢ 6 (e=15cm)

ferraillage des poutrelles en appuis

1HA12 TS 6 e=15cm
\ \

N

ferraillage des poutrelles en travee

2HA12 1HA12

\2HA 6 2HA 6
\ \ J\3HA10 \ \ \3HA10

Ferraillage de la poutrelle
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Chapitre IV Etude de contreventement

V.1 Introduction
Le contreventement est I’ensemble des ¢léments qui assurent la résistance de la
structure aux sollicitations horizontales tel que le vent et les séismes.
Dans ce chapitre, nous allons étudier le systéme structurel et les caractéristiques
géométriques des éléments de contreventement qui peut étre assuré par :
e Un systéeme de contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques avec
justification d’interaction portiques —Vvoile.
e Un systéeme de contreventement constitué par des voiles porteurs en béton armé.
e Structure a ossature en béton armé contreventée entierement par noyau en béton armé.
Le choix d’un systeme de contreventement est basé sur plusieurs criteres d’ordre
structurel et économique, on s’intéressera a la :
e Détermination et la répartition des efforts horizontaux entre les refends et les
portiques.
e Comparer I’inertie des voiles a celle des portiques auquel nous allons attribuer une
inertie fictive
Dans notre cas 1’ossature du batiment est composée, a la fois de portiques et de murs de
refends, disposés parallelement. Le but de ce chapitre est justement de déterminer les efforts
horizontaux dans les refends, d’un part, et dans les portiques d’un part. Pour cela nous allons
comparer I’inertie des voiles a celle des portiques auxquels nous allons attribuer (une inertie
fictive)
V.2 Caractéristiques géométriques de refends
Il est remarquable que les voiles de notre structure ne comporte pas d’ouvertures, nous

n’aurons donc a calculer que ’inertie de refends pleins :

e Les refends longitudinaux 4
v
= Le3
T 12
L >
Le3 W

I, =—

YT 12

L <<l(e<<L) ——» I,=0
Figure 1V.1: Refend longitudinal.
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e Les refends transversaux Y4
I, = % e 1 ‘ § ,:Y
=t L

I, <<l(e<<L) ——1,=0 Figure 1V.2: Refend transversal.

Avec:  L: langueur de voile.
e : épaisseur de voile.
Les inerties des voiles sont données dans les tableaux ci-dessous:

Sens longitudinal

Voile L(m) e (m) ly (m4)
Voile 01 1 0.2 0.017
Voile 02 1 0.2 0.017
Voile 03 1 0.2 0017
Voile 04 1.6 0.2 0.068
Voile 05 3.95 0.2 1.027
TOTAL 1.146
Tableau IV.1:Inertie des voiles sens (x-X).
Sens transversal
Voile L(m) e (m) ly (m4)
Voile 01 2.5 0.2 0.26
Voile 02 2.5 0.2 0.26
Voile 03 2.5 0.2 0.26
Voile 04 2.5 0.2 0.26
TOTAL 1.04

Tableau IV.2 : Inertie des voiles sens (y-y).

T m m
m [—

|

—

Figure V1.3 : Disposition des voiles.
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V.3 Calcul des rigidités au niveau des portiques
IV.3.1 Présentation de la méthode
Pour I’étude des portiques sollicités par les efforts horizontaux, on utilisera la méthode
de MUTO, celle-ci permet de distribuer les efforts tranchants dans les niveaux, comme elle
nous permet de déduire les moments fléchissant et les autres sollicitations dans les poutres et
les poteaux de chaque portique.
Hypotheéses de calcul
e Les charges ou les masses sont considérées concentrées au niveau du plancher.
e Les diagrammes de répartition des charges doivent étre :
- Rectangulaire pour le vent.
- Triangulaire pour le séisme.
e Laraideur des poutres ne doit pas étre faible devant celle des poteaux
e Laraideur des travées adjacentes d’'une méme portée ne doit pas €tre trop différente.
IV.3.2 Etapes de calcul
a) Calcul des rigidités linéaire des poteaux et des poutres

s g Ipot
Rigidité linéaire d’un poteau : Ko = Z—‘;
e _ Loer
Rigidité lin¢aire d’une poutre : K, = .
! Bpoutre |
| ! |
— 4-l-—-—— = — = — = — b4 — =
I | Sootean ¥ T !
| M _ !
i b i
Poteau i _ [
[ L [
Poutre + % | b + >~ :
_— =] E_ — o
I
| :

Figure 1V.3: Identification des paramétres.

| : Moment d’inertie de 1’élément.

hcet Lc: Hauteurs et longueurs calculées qui seront déterminées ultérieurement.

R 1 - 1
h.=h+ > €poteau ; L.=L+ Ehpout‘re
h: Hauteur de poteau entre nus des poutres,

L: Longueur de la poutre entre nus des appuis (poteau),
ho: Hauteur des poteaux entre des poutres,

hp: Hauteur de la poutre,
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ep: Largeur des poteaux,

Lo: Longueur de la poutre entre axes des poteaux,

K: Rigidité linéaire (poutre, poteau).

V1.4 Calcul des coefficients K relatifs aux portiques

e Cas étage courant et RDC

En général : K = Zisupty, inf
kaot
Ex Ea Ex Ea E,
k
Kow Koot
E; K4 K K
= EKE+EKE +E+ K, = E+KE, +K, — K 4K,
= 2K, = 2K = 2K,
e (Casde S-SOL
K] Kg Kl
Koo Koot
7777 777
T K :I-Kl T- {‘:1
ﬂ:m Km.
Les résultats de calcul sont résumeés dans les tableaux suivants:
Rigidités linéaires des poutres principales (sens longitudinal)
Niveaux Travees b (cm) h (cm) Ipoutre Lc(cm) Kpoutre
(cma) (m3)
SS/RDC/1 | 1-2 30 40 1.6 x 105 | 470 3.4x107*
2-3 440 3.63 x 107
2/3/4 1-2 30 40 1.6 X 105 | 475 3.36 x 107
2-3 445 3.59 x 107
5/6 1-2 30 40 1.6 x 105 | 480 3.33x107*
2-3 450 3.55x 107

Tableau IV.3 : Rigidités des poutres principales.
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Rigidités linéaires des poutres secondaires (sens transversal)

Niveaux Travées b (Cm) h (Cm) Ipoutre Lc (cm) Kpoutre
(cma) (m3)

SS/RDC/1 | A-B 30 35 1.07 x 10° 417.5 2.56 x 107
B-C 317.5 3.37 x107*
C-D 282.5 3.78 x 107
D-E 367.5 291 x 107*
E-F 317.5 3.37 x107*
F-G 367.5 291 x 107

2/3/4 A-B 30 35 1.07 x 10° 422.5 2.53x 107
B-C 322.5 3.31x107*
C-D 287.5 3.72x 107
D-E 372.5 2.87 x 107*
E-F 322.5 3.31x107*
F-G 372.5 2.87 x 107*

5/6 A-B 30 35 1.07 x 105 427.5 2.5x 107
B-C 327.5 3.27 x 107
C-D 292.5 3.65 x 107
D-E 377.5 2.83 x 10°*
E-E 3275 3.27 x 107*
F-G 377.5 2.83 x 10~*

Tableau IV.4 : Rigidités des poutres secondaires.
Rigidités lineaires des poteaux (sens longitudinal)
Niveaux Travees | b (cm) h (cm) Ipoutre Lc(cm) Kpoutre
(cma) (ms)

S-SOL 1 45 45 3.42 x 10° 254.5 1.34x 1073
2
3

RDC 1 45 45 3.42 x 10° 339.5 1x1073
2
3

1 1 45 45 3.42 x 10° 288.5 1.18 x 1073
2
3

2/3/4 1 40 40 2.13 x 10° 286 7.44 x 1074
2
3

5/6 1 35 35 1.25 x 10° 283.5 441 x 107
2
3

Tableau IV.5 : Rigidités des poteaux sens longitudinal.
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Rigidités linéaires des poteaux (sens transversal)

Etude de contreventement

Niveaux | Travées |b(cm) |h(cm) Ipoutre (cm*) Lc (cm) Kpoutrem®

S-SOL | ABCD |45 45 342x10° | 259.5 131x 1073
EFG

RDC ABCD 45 45 3.42 x 10° 344.5 9.92 x 10~*
EFG

1 ABCD 45 45 3.42 x 10° 293.5 1.16 x 1073
EFG

2/3/4 ABCD 40 40 2.13 x 10° 291 7.31x 1073
EFG

5/6 ABCD 30 30 1.25 x 10° 288.5 433 x107*
EFG

a) Coefficient des rigidités des poteaux (aij)

e (Cas d’étage courant et RDC :

e (CasS-SOL:

Poteau encastré a la base a =

Poteau articulé a la base a =

0.5+K
2+K

0.5+K
1+

N
N

b) Calcul des rigidités des poteaux (i) au niveau (j)

Ei : Module de déformation du béton; Ei = 110003/f.,s = 321644.2MPa.

Ip : Inertie de poteau

;  hc: Hauteur du poteau.

Tableau 1V.6 : Rigidités des poteaux sens transversal.

rij =

_ 12E;ayl,

IV.5 Détermination de la répartition des efforts horizontaux entre portiques et refends

Dans le cas ou une ossature est composée, a la fois de portique et murs de refends,
nous allons utiliser la méthode exposée dans 1’ouvrage d’Albert Fuentes (calcul pratique des

ossatures de batiment en béton armé), dans le but de comparer I’inertic des voiles a celle des

portiques, qui consiste a attribuer une inertie aux portigques.

Pour déterminer cette inertie fictive, il suffira de calculer les déplacements de chaque portique
au droit de chaque plancher, sous I’effet d’une série de forces horizontales égales a 1 tonnes,
et de comparer ces déplacement aux fleches que prendrait un refend bien déterminé de
I’ouvrage, sous I’effet du méme systéme de forces horizontales. En fixant I’inertie du refend a
1 m*, il sera alors possible d’attribuer a chaque portique et pour chaque niveau une (inertie

fictive) puisque dans I’hypotheése de la raideur infinie des planchers, nous devons obtenir la

méme fleche, a chaque niveau, pour les refends et pour les portiques.
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1V.5.1 Calcul de I’inertie fictive

L’inertie des portiques est donnée par la formule suivante : [ = ;—" avec

n

Dn: Déplacement du niveau n (somme des déplacements des portiques du niveau n),
An : Déplacement du portique au niveau n,
fn: Fleche du refend au méme niveau,
I : Inertie fictive du portique au niveau n.
1VV.5.2 Calcul des fleches des refends

Le calcul des fléches des refends dont I’inertie est I = 1m*, soumise au méme
systeme de forces que les portiques (une force égale a 1 tonne a chaque niveau), sera obtenu
par la méthode des« moment des airs ». Le diagramme des moments fléchissant engendré par
la série de forces horizontales égales a 1 tonne, est une série de section de trapézes superposés

et délimités par les niveaux.

\ , . . d
La fléche est donnée par la formule suivante : f, = %
\ bi+b; h;
Si: Surface de trapéze S; = %
. - =z N - =144 . (Zbl+bl+1)><hl
di . Distance entre le centre de gravité du trapeze et le niveau consideré : d; = TR
iTVi+1

bi<1
< >
ik
di
hi G (cdg)
T* >
bi

Figure 1V.4 : diagramme des moments.
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3.08 3.08

3.068 612 3.06

306 918 612

306
308 12.24 9.18 6.01
3.06
3.08 15.3 12.24 018 £.12
3.06
306 18.36
15.3 12.24 518 512
| 3.06
357 2183 18.36 153 12.24 .18 \
6.12 3.06
272 u.GS 2193 18.36 153 12.24 518 6.12 3.06
Figure IV.5 : Schéma de calcule de la fleche.

Niv. h (m) Bi(m) bi (m) di (m) Si(mz2) | Si.di(m3) | fixEI
6 3.06 3.06 0 2.04 4.682 9.551 17829.93
5 3.06 9.18 3.06 1.785 18.727 33.488 14645.13
4 3.06 18.36 9.18 1.7 42.136 71.63 11658.2
3 3.06 30.6 18.36 1.658 74.909 124.16 8804.15
2 3.06 45.9 30.6 1.632 117.045 | 191.01 6143.046
1 3.06 64.24 45.9 1.615 168.545 | 272.2 3782.6846
RDC 3.57 86.19 64.24 1.871 268.517 | 502.4 1732.59
S-SOL 2.72 110.84 86.19 1.416 267.960 | 379.43 379.43

Tableau 1V.7: la fleche des moments des aires.

1VV.6.3 Calcul du déplacement des portiques et leurs inerties fictives

e Calcul des déplacements des portiques

— . — My E6n+E6n+1
A=W, Xh Avec : Ey = 125 Kpm >
he : Hauteur d’étage.
Mn: Moment d’étage avec Mn = Tn X he
T=: Effort tranchant au niveau n ; EO: rotation d’étage avec :
y M{+M

Pour les poteaux d’étages courants : E6; = —1-—2

243 Ky

P . _ M{+M,

Pour les poteaux encastrés a la base : E6; = 24y Ky t23 Ko,

Mn+Mn+1

Pour les poteaux articulés a la base : E6, =
24 Y Ken
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Les tableaux suivant nous donnent les inerties fictives des portiques pour chaque niveau :

Sens longitudinale

Etude de contreventement

Niv H(m)| Mn Mn + 1 TKp(m?) SKt(m3) Eon Eyn EAi SEA EIF Ien
x 1074 x 10~%

6 3.06 3.06 0 30.31 18.35 69.5 223.11 682.71 4096.3 17829.93 4.35

5 3.06 6.12 3.06 30.31 18.35 208.45 443.76 1357.9 8147.4 14645.13 1.797

4 3.06 9.18 6.12 51.23 18.61 342.55 560.38 1714.76 10288.56 11658.2 1.13

3 3.06 12.24 9.18 51.23 18.61 479.58 747.18 2286.37 13718.22 8804.15 0.64

2 3.06 15.3 12.24 51.23 18.61 616.603 928.194 2840.27 17041.62 6143.046 0.36

1 3.06 18.36 15.3 81.2 18.9 742.06 1003.65 3070.89 18425.4 3782.6846 0.205
RDC 3.57 21.93 18.36 69.44 18.9 888.23 1072.91 3830.29 22981.74 1732.59 0.075
S-SOL 2.72 24.65 21.93 91.7 18.9 731.24 589.62 1603.76 9622.56 379.43 0.039

Tableau IV.8 : Les valeurs des inerties des portiques dans le sens longitudinal.
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Sens transversal

Etude de contreventement

Niv H(m)| Mn Mn+1 | XKp(m?3) IKt(m?3) Efn Eyn EAi YEAi EIF Ien
x 1074 x 1074

6 3.06 | 3.06 0 13.23 6.88 185.32 563.38 1723.94 | 3447.88 17829.93 5.17

5 3.06 |6.12 3.06 13.23 6.88 555.96 1122.09 3433.6 6867.2 14645.13 2.13

4 3.06 |9.18 6.12 22.32 6.95 917.26 1443.46 4416.99 | 8833.98 11658.2 1.31

3 3.06 |12.24 9.18 22.32 6.95 1284.17 | 1924.61 5889.31 | 11778.6 8804.15 0.74

2 3.06 |15.3 12.24 22.32 6.95 1651.08 | 2394.29 7326.52 | 14653.04 6143.046 0.42

1 3.06 | 18.36 15.3 35.4 7.03 1995.02 | 2623.7 8028.52 | 16057.04 3782.6846 0.23
RDC 3.57 | 21.93 18.36 30 7.03 2387.98 | 2738.05 9774.84 | 19549.7 1732.59 0.089
S-SOL | 2.72 | 24.65 21.93 40.2 7.03 1869.78 | 14445.88 3932.79 | 7865.58 379.43 0.048

Tableau IVV.9 : Les valeurs des inerties des portiques dans le sens transversal.
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Résumé des inerties fictives des portiques :

s-sol |RDC |1 2 3 4 5 6 moyennes
sens 0.039 | 0.075 | 0.205| 0.36 | 0.64 |1.13 |1.797 | 4.35 | 1.075
longitudinal
sens 0.048 | 0.089 | 0.23 | 0.42 |0.74 131 |213 |5.17 |1.27
transversal

C) Comparaison des inerties des voiles et des portiques
Sens longitudinal (X-X)

7
L X4

Inertie totale des niveaux

% de participation

(ma4)
Inertie totale des voiles 1.146 51.59
Inertie totale des portiques | 1.075 48.40
Voiles + portique 2.221 100

Tableau IV.10 : Les valeurs des inerties dans le sens longitudinal.

100
90
80
70
60
50
40
30
20
10

T T
Inertie totale Inertie totale Voiles +
des voiles

des portiques portique

H |nertie totale des
niveaux (m4)

M % de participation
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% Sens transversal (Y-Y)

Inertie totale des niveaux % de participation
(m4)
Inertie totale des voiles 1.04 45.02
Inertie totale des portiques | 1.27 54.97
Voiles + portique 2.31 100
Tableau V.11 : Les valeurs des inerties dans le sens transversal.
100 -

90

80 -

70

60 - M Inertie totale des niveaux

>0 7 (m4)

40

30 - M % de participation

20

10

0
Inertie Inertie Voiles +
totale des  totale des portique
voiles portiques

Conclusion

Le RPA prescrit pour ce systeme de contreventement «systeme de contreventement mixte
assuré par des voiles et des portiques », les recommandations suivantes :

1) Les voiles de contreventement doivent reprendre au plus 20% des sollicitations dues
aux charges verticales.

2) Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les portiques
proportionnellement a leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations résultant de
leurs interactions a tous les niveaux.

Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales au moins

25% de I’effort tranchant d’étage.
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V.1 Modélisation
V.1.1 Introduction

L’étude dynamique d’une structure est trés complexe en particulier le calcul sismique
qui demande des méthodes tres fastidieuses dont le calcul manuel est pénible. Pour cette
raison, on fait appel a I’outil informatique basé sur la méthode des éléments finis (MEF) afin
d’avoir les résultats les plus approchés dans des délais raisonnables.

On dispose de nombreux programmes permettant 1’étude statique et dynamique des structures
dont on site : ETABS, ROBOT, SAP. .etc.

Pour notre étude nous avons utilis¢ ETABS Version 9.7.0

V.1.2 Description du logiciel ETABS

ETABS est un logiciel de calcul congu exclusivement pour le calcul des batiments et des
ouvrages de génie civil. Il est basé sur la méthode des éléments finis, son utilisation est a la
fois facile et trés efficace pour le calcul vis-a-vis des forces horizontales dues au séisme; il
permet aussi:

e La modélisation de tous types de structure,

e La prise en compte des propriétés des matériaux,

e Le calcul des éléments,

e [L’analyse des effets dynamiques et statiques,

e La visualisation des déformées, des diagrammes des efforts internes, des modes de

vibration...etc.

e Le transfert de donnée avec d’autres logiciels (AUTOCAD, SAP2000 et SAFE).
V.1.3 Etapes de modélisation
Les etapes de modélisation peuvent étre résumées comme suit:
1. Introduction de la géométrie du modele,
2. Définition des propriétés mécaniques des matériaux a utiliser,
3. Spécification des propriétés géométriques des éléments,
4. Définition des charges statiques (G, Q),
5. Introduction du spectre de réponse (E) donné par le RPA99/version2003
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Les caractéristiques du spectre de réponse sont les suivantes :

Caractéristiques Désignation Article du RPA
Le site S3 Tableau 4.7

La zone lia ANNEXE 1

Le groupe d’usage 2 Article 3.2
Remplissage Dense Tableau 4.2
Facteur de qualité Q 1.05 Tableau 4.2.3
coefficient de comportement R 5 Tableau 4.3

TABLEAU V.1 : caractéristiques des spectres.

Paramétres RPAQ_ ===

Fichier Aide
I Graph du spectre l‘[‘en l

0.3

oo
Al

0.15] \

o1

0.05 T

0 1 2 3 4

(4950:0.024)

Zone - Groupe dusage -
I ¢ HA{C OB ~ I C1IACIB &2 3

Coeff. comportement : |Por|:iques contreventés par des voils «

Facteur de qualité Q) : - Femplissage : |Dense -

Site :
" 51: Site Rocheux {# 53: Site Meuble

(" B2: Site Ferme (" B4: Site Trés Meuble

6. Définition de la charge sismique E,

7. Chargement des éléments,

8. Introduction des combinaisons d’actions,

e Combinaisons aux états limites:

ELU: 1.35G+1.5Q
ELS : G+Q
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e Combinaisons accidentelle du RPA
GQE: G+Q+E
08GE: 0.8G+E

9. Déroulement de I’analyse et visualisation des résultats

La structure étudiée

Figure V.1.vue en trois dimensions de la structure

V.2 Vérification des exigences du RPA
V.2.1 Introduction

Le séisme peut est un mouvement d’une partie de la surface de la terre, il est provoqué
par des processus de déformation et de rupture a I’intérieur de la crolte. Pour cela le
reglement parasismique Algérien prévoit des mesures nécessaires a la conception et a la
réalisation des constructions d’une manicre a assurer un degré de protection acceptable.
Dans ce chapitre il est question de la détermination des charges horizontales qui peuvent étre
engendrées par ’action sismique et leur répartition sur les différents niveaux du batiment

Conformément au reglement parasismique algérien (RPA/version 2003).
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V.2 .2 Choix de la méthode de calcul

Le reglement parasismique algérien <RPA99 version 2003 » propose trois méthodes de
calcul des forces sismique dont les conditions d’application différent et cela selon le type de
structure a étudier, ces méthodes sont les suivantes :

e La méthode statique équivalente.

e La méthode d’analyse modale spectrale.

e La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes
V.2.3 Méthode statique équivalente

» Principe

Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont remplacées par
un systeme de forces statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents a ceux de
’action sismique.

» Conditions d’application de la méthode statique équivalente

La méthode statique équivalente peut étre utilisée dans les conditions suivantes :
- Le batiment ou bloc étudié, satisfaisait aux conditions de régularité en plan et en élévation
avec une hauteur au plus égale a 65m en zones | et 11 et a 30m en zones |11
- Le batiment ou bloc étudié présente une configuration irréguliére tout en respectant, outre
les conditions de hauteur les conditions complémentaires
Dans notre cas les conditions d’application de la méthode statique sont satisfaites car le
batiment est régulier en plan et en ¢lévation et (h=21.93m<65m).

> Lapériode (Art4.2.4 /RPA99 version 2003)

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

La formule empirique a utiliser selon les cas est la suivante :

3

T= CThZN (Article 4-6 /RPA99, version 2003)
hn : Hauteur totale du batiment mesurée a partir de la base jusqu’au dernier niveau(N). hn =
21.93m.
Cr: Coefficient, fonction du systeme de contreventement et du type de remplissage, est donné
par le tableau 4.6.Art 4.2.4 RPA 99/ version 2003 : Cr = 0,05
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Mode Périodes | UX uy uz SumUX | SumUY | SumUZ
1 0.626 0 73.38 0 0 73.3857 |0
2 0.598 73.14 0 0 73.146 | 73.3861 |0
3 0.458 1.256 0 0 74.4028 | 73.3867 |0
4 0.158 0 16.31 0 74.4029 |89.1 0
5 0.150 16.39 0 0 90.7943 |89.7002 |0
6 0.115 0.15 0 0 90.9487 |89.7004 |0
7 0.0672 0 5.86 0 90.9512 | 955646 |0
8 0.0665 5.154 0 0 96.1052 | 95.5677 |0
9 0.0484 0.024 0 0 96.1301 |95.5685 |0
10 0.039 2.15 0 0 08.2846 |95.5685 |0
11 00376 |0 2.6 0 98.2846 |98.1744 |0

Tableau V.2 : La période fondamentale.

La période analytique est tirée du tableau donné par le logiciel ETABS :
T analytique = 0.62 sec
Tempirique = 0.05 x (21.93)3/4 = 0.51sec

La valeur de T doit étre majorée de 1.3TEmpirique = 0.665ec
Tanalytique = 0.62sec < 1.3 T empirique = 0.665€C Condition vérifiée.

» Pourcentage de participation de la masse modale

Pour les structures représentées par des modeles plans dans deux directions orthogonales,
le nombre de modes de vibration a retenir dans chacune des deux directions d’excitation doit

étre tel que la somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale a 90%

au moins de la masse totale de la structure. (Article 4.3.4 RPA99 version 2003)

Dans notre cas, on prend les 07 premiers modes de vibration :

Edit  View
|M0dal Farticipating Mazs Ratios ﬂ
Mode Period Ux uy Uz SumUX Sumly SumUZ RX

» 1 0.625340 0.0005 73.3857 0.0000 0.0006 73.3857 0.0000 97.2320
2 0.598845 73.1450 0.0004 0.0000 73.1466 73.3861 0.0000 0.0008
3 0.458824 1.2562 0.0006 0.0000 T4.4028 733867 0.0000 0.0006
4 0.158867 0.0001 16.3133 0.0000 74,4029 89.7000 0.0000 1.8107
5 0.150514 16.3913 0.0002 0.0000 90.7943 &9.7002 0.0000 0.0000
6 0.115088 0.1544 0.0002 0.0000 80.9487 89.7004 0.0000 0.0000
i 0.067167 0.0025 5.8642 0.0000 90.9512 95.5645 0.0000 0.6531
8 0.066515 5.1540 0.0031 0.0000 96.1052 955677 0.0000 0.0004
4 0.045450 0.0248 0.0007 0.0000 961301 95.5685 0.0000 0.0001
10 0.039657 2.1545 0.0000 0.0000 98.2846 95.5685 0.0000 0.0000
" 0.037618 0.0000 28060 0.0000 9828458 93.1744 0.0000 01370
12 0.027706 1.02865 0.0000 0.0000 99.3111 98.1744 0.0000 0.0000

Figure V.2 : Pourcentage de participation de la masse modale.
o ModeO7X ..o iii it Sum UX = 90.9512 > 90%.

o Mode 07 Yeuo e Sum UY = 95.5646 > 90%
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» Deplacements relatifs

D’apres le RPA 99 (art 5-10), les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux
étages qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur d’étage.
D’apres le RPA 99 (art 4-43) :
O = R.6ek
Avec :
8: Déplacement di aux forces sismiques Fi(y compris 1’effet de torsion).
R : coefficient de comportement.
Le déplacement relatif du niveau *“ k par rapport au niveau™ k-1"est égal a :

A= 8y — 6;_1 < 1%hy

Les résultats sont récapitulés dans les tableaux suivants

Sens longitudinal : sens x-x

Niveau R é6ek(cm) | 8k (cm) | Ak(cm) 1%hk(cm) | Condition
6 5 1.1881 5.9405 1.199 3.06 vérifiée
5 5 0.9483 4.7415 0.4745 3.06 vérifiée
4 5 0.8534 4.267 0.521 3.06 vérifiée
3 5 0.7492 3.746 0.289 3.06 vérifiée
2 5 0.6984 3.457 0.1795 3.06 vérifiée
1 5 0.6555 3.2775 0.387 3.06 vérifiée
RDC 5 0.5781 2.8905 2.8905 3.57 vérifiée
S-SOL 5 0 0 0 2.72 vérifiée

Tableau V.3: Déplacements relatifs des portiques par niveau suivant le sens longitudinal.

Sens transversal : sens y-y

Niveau R dek(cm) | 6k (cm) | Ak(cm) 1%hk(cm) | Condition
6 5 1.1098 5.549 1.204 3.06 vérifiée

5 5 0.8690 4.345 0.3345 3.06 veérifiée

4 5 0.8021 4.0105 0.501 3.06 veérifiée

3 5 0.7019 3.5095 0.2595 3.06 veérifiée

2 5 0.6500 3.25 0.12 3.06 veérifiée

1 5 0.6260 3.13 0.632 3.06 Vérifiee
RDC 5 0.4996 2.498 2.498 3.57 Vérifiee
S-SOL 5 0 0 0 2.72

Tableau V.4: Déplacements relatifs des portiques par niveau suivant le sens Transversal.
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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 qui égale a 1% de la

hauteur d'étage.

> Déplacement maximal

On doit vérifier que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule suivante:

H
Omax < f = t/500
f : La fleche admissible.

H, : La hauteur totale du batiment.

Suivant Ex

&k, Story Forces/Response for Lateral Loads

File

Storp Number

000E+00  E00E-03 1.20E-02 1.80E-02 240E-02

Maximum Story Displacements

] | 00z

Additional Notes for Printed O utput

Smax = 0.01m
0,0lm<f = ht/500 = 21.93/500 = 0.04m

Set Story Range

Top Story TERR&SS
Buottom Story | BASE A
Show Al

Static Load:/Fesponse Spectra

Case Ex -

Select Diaphragm

Narne 01 -

Plot Digplay Colors
Global ¥-Direction  Color

Global Y-Direction  Color [

Show

I

-

" Diaphragm Ch Displacement
" Diaphragm Drifts

% Mawimurn Story Displacements

" Maximum Story Drifte

Condition vérifiée.
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Suivant Ey

Al Story Forces/Response for Lateral Loads 2

File

Set Story Range

Stary 10 Top Story TERRASS »
Battorn Stary  |BASE hd
Shaw Al

Static Loads/Respanse Spectra
Case EY -

Select Diaphragm

Name D1 A

Plat Display Colors
Global ¥-Direction  Color
Globalv-Direction  Color I
Show
Base 9

0,00E +00 5,98E-03 1.20E-02 1.78E-02 23902 ol

Maximum Story Displacements

" Diaphragm CM Displacement

| Stoy 9 | 0,02 " Diaphragm Drifts

. X f* Mavimum Story Displacements
Additional Motes for Printed Output

| " Mawimum Story Drifts

£ Chani Chazrs

Omax = 0.01m
0,0lm< f = ht/500 = 21.93/500 = 0.04m Condition verifiée.

> justification vis-a-vis de I'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 :

A
_ Pk g4
vichy

k

Sinon si
e 0.10< 6, <0.20: il faut augmenter les effets de I’action sismique calculés par un
facteur égale a1/(1 — 6 k).
e 6« > 0,20 : lastructure est potentiellement instable et doit étre redimensionnée.
Pk : Poids total de la structure et des charges exploitation associées au-dessus du niveau K.

A : Le déplacement relatif au niveau "k" par rapport au niveau "k-1.
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Sens x-X Sen y-y Condition
NIVEAU | Pk (KN) | Ak Vkhk 0k Ak Vkhk 0 k <0.1
ET6 2700.39 | 90013 | 842326 | 0.00416763 | g op1a | 837.8892 | 0.00451199 | \Veérifiée
ETS 5256.79 | 0.0014 | 1428.2856 | 0.00515269 | 0.0015 | 1397.8386 | 0.00564098 | Verifice
ET4 7873.43 | 0.0014 | 1912.9896 | 0.00576208 | 0.0015 | 1874.862 | 0.00671915 | Verifice
ET3 | 10490.07 | 90015 | 2303.7516 | 0.00683021 | 0.0016 | 2250.5076 | 0.0069918 | Verifiee
ET2 | 13106.71 | 90,0013 | 2588.2092 | 0.00658321 | 0.0015 | 2523.7656 | 0.00778997 | Verifice
ET1 | 15791.63 | 00011 | 2786.8338 | 0.00623316 | 0.0015 | 2712.1698 | 0.00640476 | Verifiee
RDC | 18379.37 | 0,0007 | 3396.0696 | 0.00378837 | 0.0011 | 3304.6419 | 0.00389318 | Vérifiée
S-SOL | 2084983 | o | 1476.4704 0 0 | 1126.5696 0 Verifice

Tableau. V.5 : justification vis-a-vis de l'effet(p — A).

» Vérification de I’effort tranchant a la base (RPA Version 2003 ART 4.3.6)

La résultante des forces sismiques a la base Vt obtenue par combinaison des valeurs

modales ne doit pas étre inferieure a 80% de la résultante des forces sismiques determinée par

la méthode statique équivalente V pour une valeur de la période fondamentale donnée par la

formule empirique appropriée.

Si VD < 0.8Vt ; il faudra augmenter tous les parametres de la reponse (forces ;

déplacements moments....... ) dans le rapport 0.8Vt /VD.

% Calcul de I’effort tranchant avec la méthode statique équivalente

e A=0.15.

_AD.Q

|4
R

e R =5 (structure mixte avec interaction).

e W =20849.83 KN (poids total de la structure).

e D =1.75 (facteur d’amplification dynamique).

7
A X4

Calcul du facteur de qualité Q

Le facteur de qualité de la structure est fonction de :

- La régularité en plan et en élévation

w

- La redondance en plan et les conditions minimales sur les fils de contreventement.

- La qualité du contrdle de la construction.

La valeur de Q est déterminée par la formule: Q =1+ ¥3p,

pq - Pénalité a retenir selon que le critere de qualité g ** est satisfait ou non".
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Critéere Observé Non observé

qu qu qu Pq_’y
Régularité en plan 0 0 / /
Régularité en 0 0 / /
élévation
Conditions minimales 0 / / 0.05
sur les fils de
contreventement
Redondance en plan 0 / / 0.05
Contrdle de la qualité 0 0 / /
des matériaux et suivi
de chantier:

On aura donc dans les deux sens :

Q,=1+ (0.00 + 0.00 + 0.05 + 0 + 0.00 + 0.00) = 1.05 == @, = 1.05

Q, =1+ (0.00+ 0.00+ 0.05+ 0+ 0.00 + 0.00) = 1.05 —> (Q, = 1.00
e Facteur d'amplification dynamique de la structure « D »

Il est en fonction :

- De la catégorie du site.

- Du facteur de correction d'amortissement (n).

- De la période fondamentale de la structure T.

250 e 0 ST <T
D = 250 () . T2 ST <3S
250(2) ) oo T 23S

T : Période caractéristique, associée a la catégorie du site qui est donnée par le tableau
(Tab 4.7. RPA99/ version 2003)

2
T, = 0.5 < 0.625 < 3s : Donc D =2.5n(2)*

e Facteur de correction d'amortissement (1)
1 : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule (4-3) de (RPA 99/ version
2003) comme suit:  n=7/(2+¢&) =0.7
§(%) : est le pourcentage d’amortissement critique en fonction du matériau constitutif, du
type de structure et de I’importance des remplissages. (Tab 4-2 RPA 99/ version 2003).
Le systeme de contreventement est mixte £ = 10%

D’oun = 0.81 = 0,7 condition Vérifiee.
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2

D =25x 081 (ﬁ)5 =175
0.62
D=1.75
D’ ou : V = 213XL75X105 50849 83 = 1149.34KN
Vx dyn = 951.28>80%V = 919.47KN....ccccoevrvenne.e. Condition vérifiée.
Vydyn = 925.67>80%V =919.47KN....cccoccvvvene.e. Condition vérifiée.

e Vérification de ’excentricité

D’ aprés le RPA99/version 2003 (article 4.3.7), dans le cas ou il est procédé a une
analyse tridimensionnelle, en plus de D’excentricité théorique calculée, une excentricité
accidentelle (additionnelle) égale + 0.05 L, (L étant la dimension du plancher perpendiculaire
a la direction de I’action sismique) doit étre appliquée au niveau du plancher considéré et
suivant chaque direction.
Soit :
Cwm: centre de masse
Cr: centre de rigidite

% Suivant le sens x-x

On doit Vérifier que :

|[CM — CR| < 5%Lx =0.05x22.8 =1.14 Figure. V.3 diaphragme.
Story Diaphragme | CM CR Cwm-Cr 5%LX Condition
S-SOL D1 10.937 11.4 0.463 1.14 Vérifiée
RDC D2 11.028 11.4 -0.372 1.14 Vérifiée
ET1 D3 11.222 11.4 -0.178 1.14 Vérifiée
ET2 D4 11.221 11.4 -0.19 1.14 Vérifiée
ET3 D5 11.221 11.4 -0.19 1.14 Vérifiée
ET4 D6 11.221 11.4 -0.19 1.14 Vérifiée
ET5 D7 11.226 11.4 -0.174 1.14 Vérifiée
ET6 D8 11.173 11.4 -0.227 1.14 Vérifiée

Tableau V.2.6 : Excentricité suivant x-x.
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+» Suivant le sens Y-Y
On doit vérifier que :
|[CM — CR| < 5%Ly

Story Diaphragme | CM CR Cwm-Cr 5%LX condition
S-SOL D1 4.547 5.05 -0.503 0.505 Veérifiée
RDC D2 4.551 5.05 -0.499 0.505 Veérifiée
ET1 D3 4.656 5.05 -0.394 0.505 Veérifiée
ET?2 D4 4.654 5.05 -0.396 0.505 Vérifiée
ET3 D5 4.654 5.05 -0.396 0.505 Veérifiée
ET4 D6 4.651 5.05 -0.399 0.505 Vérifiée
ETS D7 4.632 5.05 -0.418 0.505 Veérifiée
ET6 D8 4.762 5.05 -0.288 0.505 Veérifiée

Tableau V.2.7 : Excentricité suivant y-y.

» Vérification des efforts normaux aux niveaux des poteaux (Art 7.4.3.1 RPA 99/
version 2003)
Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitations d ‘ensemble

dues au séisme, ’effort normal de compression de calcul est limité par la condition suivante :

y=-L4d <03 Avec -
Bcfe2s

Nd : Effort normal de calcul s’exercant sur une section de béton.
Du logicielE ETABS ona Nd = 1534.23KN

Bc : L’aire (section brute) de la section de béton.

fc28 = la résistance caracteristique du béton.

Pour les poteaux de (45 x 45) :

1534.23x103

= Tiixoasxzscios = 0-30 = 0.30 Condition vérifiée.

Conclusion

D’apreés les résultats obtenus ci-dessus on peut conclure que :

-La période est vérifiée,

-Le pourcentage de participation massique est vérifié,

-Les déplacements relatifs et le déplacement maximal sont vérifiés,
-L’effort tranchant a la base est Vérifie,

-L’excentricité est vérifiée,

-l'effet (p — A) est vérifié,

- efforts normaux est vérifié,

Nous pouvons passer a la détermination des efforts internes et le ferraillage de la structure.
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V1.1 Ferraillage des poteaux

Les poteaux seront calcules en flexion composée sous I’effet des sollicitations les plus
défavorables suivant les deux sens (longitudinal et transversal) puis vérifier a I’ELS pour les

cas suivants

fe(MPa) fe2g(MPa) Yb Ys fpu(MPa) as(MPa)
Situation 400 25 1.5 1.15 14.2 348
durable
Situation 400 25 1.15 1 18.84 400
accidentelle

Tableau V.1.1 : Caractéristiques de calcul en situation durable et accidentelle.
Les armatures seront calculées suivants les combinaisons les plus défavorables dans les deux
sens et en tenant compte de trois types de sollicitations :
e Effort normal maximal et moment correspondant : Nmax — Mcorr
e Effort normal minimal et moment correspondant : Nmin — Mcorr

e Moment fléchissant maximal et effort normal correspondant : Mmax - Ncor

Mx: Moment du poteau dans le sens longitudinal. Mx %
My : Moment du poteau dans le sens transversal. o

e Combinaisons de calcul @\/MC} X

RPA.99/modifié 2003, BAEL.91/modifié 99
G+Q+EELU:135G+150Q
08G+EELS:G+Q

Figure VI.1.1 : Les moments dans
les poteaux.

V1.2 Détermination des efforts internes

La determination des efforts internes dans les poteaux se fera grace a la méthode des
élements finis (MEF) en utilisant le logiciel ETABS.
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Figure V1.1.2 diagramme des Moments.
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Figure VI1.1.3. : Diagramme D’efforts tranchants.
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=17 5 =177 5

4347 -2 54 TH -S54 54
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Figure VI1.1.4 : Diagramme d’efforts Normale.
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ferraillage des éléments

V1.3 Recommandation du RPA 2003

v' Les armatures longitudinales (Art7.4.2.1 de RPA)
Les armatures longitudinales doivent étre & haute adhérence, droites et sans crochets.

» Le diameétre minimal est de 12 mm.

» La longueur minimale de recouvrement est de 409(zone 11a).

> La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser

25cm.

» Pour tenir compte de la réversibilité du seisme, les poteaux doivent étre ferraillés

symétriquement.

Pourcentage Minimal Pourcentage Maximal
Section des Amin = 0.8%bxh(cm?) Zone de recouvrement Zone courante
poteaux(cm?) Apax = 0.06 x bxh(cm?) | Apax
= 0.04 x bxh(cm?)
45 x 45 16.2cm? 121.5¢m? 81cm?
40 x 40 12.8cm? 96cm? 64cm?
35x35 9.8cm? 73.5cm? 49cm?

Tableau VI1.1.2 : Section minimal dans les poteaux.
Les jonctions par recouvrement doit étre si possible, a I’extérieur des zones nodales (Zones
critiques).
La zone nodale est constituée par le nceud poteaux-poutre proprement dit et les extrémités des
barres qui y concourent.

by

V1.4 Calcul de la section d’armature donné a ELU dans la situation

durable et accidentelle
Chaque poteau est soumis a un effort normal N (de compression ou de traction) et a un
moment fléchissant M, ce qui nous conduit a étudier deux cas suivants :
e Section partiellement comprimée (SPC).
e Section entierement comprimée (SEC).
a) Ferraillage d’une section rectangulaire a la flexion composée

» Calcul du centre de pression

e, = — = Deux cas peuvent se présenter
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% Section partiellement comprimee (S.P.C)

La section est partiellement comprimée si I’'une des deux conditions suivantes est

satisfaite :
—ﬂ,
= +
:"'—"«. .|ﬂ'|.-| N'U
— — | —
SPC M
Figure .VI.1.5 : Section d’un poteau SPC.
N
u 2
N, (d—¢) — M; < (0.337h — 0.81c)bh?f,, . Obc

c | A
Avec : d A

My =My + N, (5—c)

M¢ : Moment fictif. - b

e Calcul des armatures
Figure VI.1.6: Section d’un poteau.

__Ms
H = bazry,
Siiu<y=0392—» SSA ; u—» B
_ M
Af B Bdos
o Ny
La section réelle d’armature est Ag = A —
Bdos

Si:u =y =0392 — La section est doublement armée.

Et on calcule M, = wbd?*f,, AM = My — M,
M AM : AM
A =—L +— . A=—
s Brdos (d-0&)as (d-0&)a;

Avec : g, =12 = 347.82MPa

Vs

M,. : Moment ultime pour une section simplement armée

. . R s N
La section réelle d’armature : A; = A, A = A — U—“
N
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% Section entiérement comprimée (S.E.C)

La section est entierement comprimée si la condition suivante est vérifiée :
s (t-o)
N, (d — ¢) — My < (0.337h — 0.81¢)bh*f},
Deux cas peuvent se présenter :
o Si:(0337h— 0810)bh* foe < Ny(d — &) — My < (0.5 = ) bh*fy,

N—100.%.b.h.f},

Les sections d’armatures sont : A; = T00 A, =0
O

0_3571+N(d—c)—100.Mu

Avec: ¥ = 10052 Fbe . fen LIMPa)[]et Men LJN.m[))

¢
0'8571_E

o N(d—&)-M 2 (05-5)bh2f,

Les sections d’armatures sont : A; = Mu—(d—o.,Sh)bhbe , Ay = N=D R Tbe A
(d—¢)as Os
b) Calcul du ferraillage des poteaux
Sens xx
Niveau Poteau | N(kn) | M(kn.m) n OBS Amin | Ferraillage A
(cm2) adopter
(cm?)
SS,RDC | 45x45| 145554 | 0 0.0822 16.2 | 4HA16+4HAZ20 | 20.6
,Et1 SEC
635.64 | 19.525 SEC
265.49 | 68.877 SPC
Et2,et3,et | 40x40 | 960.9 2.639 0.0909 | SEC | 12.8 |4HA14+4HAL6 | 14.19
4 225.58 |5.031 SEC
127.55 | 70.394 SPC
Et5,et6 35x35 | 366.08 | 6.035 0.088 |SEC |98 4HA12+4HA14 | 10.67
60.15 0.999 SEC
43.43 52.048 SPC

Tableau VI1.1.3 ferraillage des poteaux dans le sens (x-x).
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SensYY
Niveau | Poteau | N(kn) | M(kn.m) n OBS Amin | Ferraillage A
(cm2) adopter
(cm?)
SS,RDC | 45x45 | 145554 | 0 0.0828 16.2 | 4HA16+4HA20 | 20.6
Etl SEC
580.99 | 18.779 SEC
265.49 | 68.877 SPC
Et2, 40 x40 | 960.9 2.639 0.0909 | SEC 12.8 | 4HA14+4HA16 | 14.19
et3,et 201.94 | 4.028 SEC
4 12755 |70.394 SPC
Et5, et6 | 35x35 | 366.08 | 6.035 0.088 |SEC [9.8 4HA12+4HA14 | 10.67
4247 | 2.701 SEC
43.43 | 52.048 SPC

Tableau V1.1.4 ferraillage des poteaux dans le sens (y-y).

V1.5 Vérifications a PELU
a) Lesarmatures transversales

Les armatures transversales sont disposees de maniére a empécher tout mouvement des
aciers longitudinaux vers les parois du poteau, leur but essentiel :
e Reprendre les efforts tranchants sollicitant les poteaux aux cisaillements.
e Empécher le déplacement transversal du béton.
Les armatures transversales sont disposees dans les plans perpendiculaires a 1’axe
longitudinal.
%+ Diameétre des armatures transversales (Art A.8.1,3/BAEL91 modifiées 99)

20
@t:%=?= 7.66mm—> @, =8mm

@, : Diameétre max des armatures longitudinales.

Les armatures longitudinales des poteaux seront encadrées par deux cadres en@8.
Soit (4, = 2,01cm?).
% Espacement des armatures transversales
= Selon le BAEL 91 (Art A8.1.3)
S, < min{15074", 40cm, (a + 10)cm}

Avec : a : la petite dimension transversale des poteaux

S, < min{15 x 1.2,40cm, (35 + 10)cm}

St < 18cm Soit : St = 15¢cm
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= Selon le RPA 99 version 2003 (Art 7.4.2.2)
> En zone courante

Se <min {2, 1097} = min {2,210 x 1,2}
St < min{15; 15; 12} = 12cm

St <12cm  Soit: St =10cm

» En zone nodale
St < 10cm Soit: S, =8cm

R

¢ Vérification de la quantité d’armatures transversales

Sidg=5 .o AT = 0.3%S, b,
Sidg <3 . AT = 0.8%S, b,
Si3<Ag<5.............. interpoler entre les deux valeurs précedentes

Avec b1 : Dimension de la section droite du poteau dans la direction consideére.

Ag . Elancement géométrique du poteau. A, ==

It : Longueur de flambement du poteau. Ir = 0.7071,
lo : Hauteur libre du poteau.
» Poteaux (45 x 45)

v" sous-sol
I 0.707x2.72
Ay =L =" =427 <55
a 0.45

e Zone nodale : AT = 0.004 x 8 X 45 = 1,44cm? < 2,01cm? CVv

e Zone courante : A" = 0.004 x 10 x 45 = 1,8cm? < 2,01cm? CV
v' RDC

I 0.707%3.57
Ay=L="——""=56>5
a 0.45

e Zone nodale : AT = 0.003 x 8 X 45 = 1,08cm? < 2,01cm? CVv
e Zone courante : A" = 0.003 x 10 x 45 = 1,35cm? < 2,01cm? CV

v ET1

I 0.707%3.06
Ayg=L="—"=us1
a 0.45

e Zone nodale : A™" = 0.004 X 8 x 45 = 1,44cm? < 2,0lcm?>  CV
e Zone courante : AT = 0.004 x 10 X 45 = 1,8cm? < 2,01cm? CV
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» Poteaux (40 x 40)

v ET 2/3/4
I 0.707%3.06
a 0.40

e Zone nodale : AT = 0.003 x 8 X 40 = 0.96cm? < 2,01cm®>  CV
e Zone courante : A" = 0.003 X 10 x 40 = 1,2cm? < 2,01cm? CV
» Poteaux (35 x 35)

v ET5/6

I 0.707%3.06
Ay =L ="—""=5618
a 0.35

e Zone nodale : AT = 0.003 x 8 X 35 = 0.84cm? < 2,01lcm®>  CV
e Zone courante : A™" = 0.003 x 10 x 35 = 1,05cm? < 2,01cm? CV

b) Détermination de la zone nodale

La zone nodale est constituée par le nceud poutre-poteaux proprement dit et les extrémités

des barres qui y concourent. Les longueurs a prendre en compte pour chagque barre sont

donneées dans la figure ci-dessous.
h' = Max (he/6;b1; h1;60) (Art.7.4.2.1)

he : la hauteur d’étage moins la hauteur de la poutre secondaire

. e | B
Fig.VI1.1.7 :.La zone nodale. : : e I h’
' Poutre
H h
2,72 . 272 —35
Poteau (45 x 43) h = max (T’ 45,45,60) = 60cm
3,57 60cm
3,06 60cm
Poteau (40 x 40) 3,06 60cm
Poteau (35 X 35) 3,06 60cm

Tableau VI1.1.5 : Détermination de la zone nodale.
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% La longueur minimale des recouvrements est de
Pour la zone Il : L, = 400
020 —» L, =40x2 =80cm
P16 — 5 L, =40x%x1,6=64cm
P14 — 5 L, =40x%x1,4=56cm
P12 — 5 L, =40x1,2=48cm
c) Vérification des contraintes tangentielles (Art.7.4.3.2 /RPA99 version 2003)

La contrainte de cisaillement conventionnelle de: calcul dans le béton sous combinaison

sismique doit étre inférieure ou égale a la valeur limite suivante

N T, _ -
On doit vérifier :7,, = ﬁ < Tpy = Pb X feosg

Avec Ag = 5pb = 0.075thu = 1.875 MPa
Ag <5pb = 0.04tbu = 1 MPa
Poteau H. () b(cm) | d(cm) | T(KN)| Ag pb Th Thu Condition
.(m
Poteau (45x45) 2,72 45 42 44,51 | 4,27 0,04 0,24 1 cv

3,57 |45 42 44,51 | 5,6 0,075 10,24 | 1,875
3,06 |45 42 44,51 1481 [004 |024 |1

Poteau (40x40) 3,06 |40 37 47,19 | 54 0,075 10,32 1,875 | CV

Poteau (35x35) 3,06 |35 32 3581 | 54 0.075 10,32 1,875 | CV

Tableau V.1.5 : Veérification des contraintes tangentielles.

V1.6 Vérification des contraintes a ’ELS

La wvérification d’une section en béton armé a I’ELS consiste a démontrer que les
contraintes maximales dans le béton obc et dans les aciers ost sont au plus égales aux

contraintes admissibles 6y, et 6

IA

Ost 0s; = 348 MPa
Opc < O_-bC = 15 MPa
Le calcul des contraintes du béton et d’acier se fera dans les deux directions x-X et y-y.

Deux cas peuvent se présenter :

. Mg _h . -\ .
Si eg = — < —==>  Section entiérement comprimée.

Ng — 6
. Mg _h . . -
Si eg = . = P =—>  Section partiellement comprimée.
S
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a) Vérification d’une section entiérement comprimée
e On calcul I’air de la section homogene totale : S = bh + 15(4s + As)

e On détermine la position du centre de gravité

Ag(0,5h—d)—As(d—0,5h)
bh+15(As+As)

X; =15
e On calcul I'inertie de la section homogéne totale :
= ”1—’;3 + X2 + [4,(05h — d = X;)” = 4D — 0,5 + X, )?]

e Les contraintes dans le béton sont :

N n Ns(es_XG)(g_XG)

Osup = 1
h
_Ng Ns(es_XG)(E_XG)
Tinf =7 I
Remarque

Si les contraintes sont négatives on refait le calcul avec une section partiellement comprimee.
b) Vérification d’une section partiellement comprimée
Pour calculer la contrainte du béton on détermine la position de I’axe neutre :
yl = y2 + LC
Avec y1: ladistance entre ’axe neutre a ’ELS et la fibre la plus comprimée.
y2: La distance entre I’axe neutre a ’ELS et le centre de pression Cp.
Lc: Ladistance entre le centre de pression Cp et la fibre la plus comprimée

y2 . Est a déterminer par I’équation suivante :

Y2+ py2 +q=0

Avec:
h
LC:E+CS
904 904
P =-3I% — bS(LC—c')+ bs(d—LC)
904 , 904
q =21~ (Le =€) + == (d - Lc)

La solution de I’équation est donnée par la méthode suivante :

3
On calcul : A= g2 +4217
-SiAd = 0 = alorsil faut calculer :

t:O,S(\/Z—q),u:tE ,yzzu_L

3u
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-Sid < 0= L’équation admet trois racines :
y3 = acos (g)
y2 = acos (g + 120)

y3 = acos (g + 240)

3 /3 f
Avec:cos<p=£ ol et a= %

On tiendra pour y2 la valeur positive ayant un sens physique tel que :

O<y1=y2+LC<h

. Yo, _
Finalement : gy, = %yl < Opc

v' Les contraintes obtenues sont
oy, - Contrainte max dans la fibre supérieure du béton.
0, - Contrainte max dans les aciers supeérieurs.
op,; - Contrainte max dans la fibre inférieure du béton.

o,; . Contrainte max dans les aciers inférieurs.

Le calcul des contraintes est résumé dans le tableau suivant:

Sens x-X
Niveau | N (KN) | M(KN.m)| obs Oss Obi Osi Obc as OBS
(MPa] (MPa) | (MPa) | (MPa) | (MPa) | (MPa)
SSRD |11236 |0 5,01 |70,3 4,6 72,2 15 348 Cv
C 635,64 | 19,525 2,87 | 20,5 2,46 21,3 15 348 Cv
Etl 265,49 | 68,87 1,67 | 60,5 0,6 18,9 15 348 Cv
Et2,et3, | 745,11 | 15,22 4,40 | 64 3,81 61,4 15 348 Cv
et 225,58 | 5,031 1,34 | 12,6 1,14 12,9 15 348 Cv
4 127,55 | 70,394 1,43 | 61,4 0,025 | 5,05 15 348 Cv
EtS5.et6 | 281,69 | 13,501 2,31 | 46,6 1,75 39,6 15 348 Cv
60,15 0,999 0,46 | 2,69 0,4 3,22 15 348 Cv
43,43 52,048 1,1 64,4 0,47 88,7 15 348 Cv

Tableau VI1.1.6 : Vérifications a I’ELS (sens x-X).
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Sens y-y
Niveau N (KN) M(KN.m) Obs Oss obi Osi Obc Os OBS
(MPa) (MPa) | (MPa) | (MPa) | (MPa) | (MPa)
SS,RDC | 11236 | 0 5,01 | 69.6 4.6 73,3 15 348 Cv
Etl 580,99 | 18,799 | 2,72 | 2,09 225 209 |15 348 | Cv
265,49 | 68,877 1,67 | 63,9 0,6 43,9 15 348 Cv
Et2,et3,et | 745,11 | 15,225 4,40 | 64,5 3,81 60,9 15 348 Cv
4 201,94 | 4,028 1,19 | 12,8 1,028 | 12,7 15 348 Cv
125,55 | 70,394 1,43 | 34,6 0,025 | 6,35 15 348 Cv
Et5,et6 281,69 | 13,501 2,31 | 445 1,75 38,3 15 348 Cv
42,47 | 2,701 0,23 | 3,21 0,28 2,49 15 348 Cv
43,43 | 52,048 1,1 |31,7 0,47 16,5 15 348 Cv

Tableau VI1.1.7 : Vérifications a I’ELS (sens y-y).

Conclusion : Les contraintes admissibles ne sont pas atteintes ni dans 1’acier ni dans le béton.

. o 0,23bdf.,g [€,—0,445d
Cc) Condition de non fragilité : A > A, =
) g adopter = Amin 7 e,—0,185d

Les résultats sont résumés dans les tableaux suivants :

Sens x-x
Niveau | poteau | N (KN) | M(KN.m) es Amin A adopter | OBS
(cm2) (cm2)
SS,RDC 45 1123.68 | 0 0 5,61291689 | 20,6
Etl x 45 |63564 |19,525 0,03071707 | 5,62613655 Cv
265,49 | 68,877 0,2594335 | 5,72796894
Et2,et3et | 40 745,11 | 15,225 0,02043322 | 440310913 | 14,19 Cv
4 x40 | 22558 |5,031 0,02230251 | 4,403882587
127,55 | 70,394 0,55189338 | 4,62403414
Et5,et6 35 281,69 | 13,501 0,04792857 | 3,34228315 | 10,67 Cv
x 35 |60,15 0,999 0,01660848 | 3,33172594
43,43 52,048 1,19843426 | 3,82715872
Tableau V.1.8 : Vérifications Condition de nom fragilité (sens x-x).
Sens y-y
Niveau | Poteau | N (KN) | M(KN.m) es Amin A adopter | OBS
(cm2) (cm2)
SS,RDC 45 1123.68 | 0 0 5,61291689 | 20,6
Etl x 45 |580,99 | 18,799 0,03235684 | 5,6268452 Cv
265,49 | 68,877 0,2594335 | 5,72796894
Et2,et3et | 40 745,11 | 15,225 0,02043322 | 4.40310913 | 14,19 Cv
4 x40 |201,94 | 4,028 0,01994652 | 4,40292258
127,55 | 70,394 0,55189338 | 4,62403414
Et5,et6 35 281,69 | 13,501 0,04792857 | 3,34228315 | 10.67 Cv
x 35 | 42,47 2,701 0,06359783 | 3,34760724
43,43 52,048 1,19843426 | 3,82715872

Tableau V.1.8 : Vérifications Condition de nom fragilité (sens y-y).
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d) ferraillage des poteaux

» Schéma d Poteaux (45 X 45)
- Les armatures longitudinales : 4HA20 + 4HA16 = 20,6cm?*
- Les armatures transversales : 4HA8 = 2,01cm?

» Poteaux (40 x 40) :
- Les armatures longitudinales : 4HA16 + 4HA14 = 14,2cm?®
- Les armatures transversales : 4HA8 = 2,01cm?

» Poteaux (35 x 35) :
- Les armatures longitudinales : 4HA14 + 4HA12 = 10,67cm?*
- Les armatures transversales : 4HA8 = 2,01cm?
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FERRAILLAGE POTEAUX 35X35

2T14+1T12

30 S R
o1 AN 21 5 2T12
f S
30 0 a
21 21 o
30

L=0.97 L-1.25 T T T
2Cadres(TB) 2T§§+1T12

FERRAILLAGE POTEAUX 40X40

2T16+1T14
L 1T T
| 2T14
26 26 35 7
8 =
’ 35 as| 2
=28
= =5 e o o | 2Cad(T8)
L=1.20 L=1.55 T T T
2Cadres(T8) 2T}4%+1T14

FERRAILLAGE POTEAUX 45X45

2TRO+1T186
a1 a1 10 ?8 2T16
0 40| &
31 ;
Al 40 e o’ o|2Cad(T8)
L=1.40 L=1.75
2Cadres(TB) RT20+1T16
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V1.2 Ferraillage des poutres
Les poutres sont calculées en flexion simple sous les combinaisons de charges les plus
défavorables et seront ensuite vérifiées a I’ELS.
e Combinaisons de calcul
RPA.99/modifié 2003 ; BAEL.91/modifié 99
1.35G+1.5Q — a ’ELU.
G+Q — a ’'ELS
G+Q+E — RPA99 révisée 2003.
0.8G+tE —RPA99 révisée 2003.
V1.2.1 Recommandation du RPA 2003
a) Lesarmatures longitudinales (Art7.4.2.1 de RPA)
v Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur des
poutres est de 0.5% en toute section. Amin = 0.5%b h
v’ Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est de :
Amax = 4%b h en zone courante.

Amax = 6% b h en zone de recouvrement.

0.5%bh 4% b h 6%bh

Poutres principales (30*40) 6 48 72

Poutres secondaires (30*35) | 5,25 42 63

v La longueur minimale de recouvrement est de 40 @ pour la zone Il a.

v' L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de
rive et d’angle doit étre effectué¢ avec des crochets a 90°.

v" On doit avoir un espacement maximum de 10 cm entre deux cadres et un minimum de
trois cadres par nceud.

b) Armatures transversales (Art 7.5.2.2 RPA 99/ version 2003)

La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par : A, = 0,003 X S, X b

L’espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit :

- Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimeées sont necessalres : min (Z’ 12(25)

h
- En dehors de la zone nodale : S, < 3

@ : Le plus petit diamétre utilisé pour les armatures longitudinales.

Les premiéres armatures transversales doivent étre disposées a 5 cm au plus du nu de I’appui
ou de I’encastrement.
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C) Etapes de calcul des armatures longitudinales
Les armatures longitudinales sont déterminées en utilisant les moments fléchissant entravées

et aux appuis, le calcule se fera comme suit :

Calcul du moment réduit « u» :

_ My . __ 0,85f¢28
= barp,, O foc = Ovb
Pour feE400 ona : u1 = 0.392
» lercas:
Si u<u =0392 —> lasection est simplement armée.

Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires (Asc = 0)

M
. . . . _ f
Section d’acier tendue : A st = _des
» 2°™M cas:
Si u = = 0392 — lasection est doublement armée.
On Calcul:

Mr = ,Lll.bd gfbc
AM = Mu- Mr

Avec :
M- : Moment ultime pour une section simplement armée.

M : Moment maximum a L’ELU dans les poutres

M, AM

Aot = Bdog + (a-6)og
AM
Age

~ W-o,

Figure VI1.2.1 : Section rectangulaire doublement armee.
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ferraillage des éléments

V1.2.2 Ferraillage des poutres

Aprés avoir extrait les moments en utilisant ETABS, on va ferrailler avec le moment

maximum que ce soit aux appuis ou bien en travées puis on adopte leur section de ferraillage.

Poutres principales

Niveau Mw(KN.m| u |OB | B |Ast(cm?) A Ferraillage
S adopter
(cm?)
En ET6+ET5 43,85 0,075 | SSA | 0,962 | 3,21 4.62 3HAL4
travée [ET4+3+2 42,297 0,072 | SSA | 0,963 | 3,09 4.62 3HAL4
ET1+RDC+SS | 54,164 0,092 | SSA [ 0,952 | 4 4,62 3HAL4
En ET6+ET5 80,091 0,137 | SSA | 0,927 | 6,08 6,88 3HAL4+2HAT2
appuis | ET4+3+2 75,856 0,130 | SSA [ 0,93 |5,74 6,88 3HAL4+2HA12
ET1+RDC+SS | 86,645 0,148 | SSA [ 0,19 | 6,63 6,88 3HAL4+2HA12

Tableau V1.2.1 : ferraillage des poutres principales en travées et en appuis.

Poutres secondaires

Niveau Mu(KN.m)| u |OB B | Ast(cm?) A Ferraillage
S adopter
(cm?)
En ET6+ET5 42,65 0,07 |SS |09 |311 3,39 3HA12
travée 3 A |3
ET4+3+2 43,39 0,07 |SS |09 |3,17 3,39 3HA12
4 A 2
ET1+RDC+S | 33,29 0,05 |SS |0,97 |241 3,39 3HA12
S 7 A 1
En ET6+ET5 52,467 0,08 |SS |09 | 3,87 5,65 3HA12+2HA12
appui 9 A |3
S ET4+3+2 52,096 0,08 |SS |09 |3,84 5,65 3HA12+2HA12
9 A 3
ET1+RDC+S | 39,82 0,07 |SS |09 |29 5,65 3HA12+2HA12
S 8 A 5

Tableau VI1.2.2 : ferraillage des poutres secondaire en travees et en appuis.

V1. 2.3 Vérifications a L’ELU

a) Condition de non fragilité (A.4.2.1/BAEL 91 modifier 99)

Amin -

Poutres secondaires : Aggopter > Amin =

_0,23bdfzg
fe

L 0,23x30x37x2,1
Poutres principales : Aggopter > Amin =

400

_ 0,23x30x32x2,1

400

= 1,34cm?

= 1,16cm?

Condition vérifiée.

Condition vérifiée.
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b) Veérification de la contrainte tangentielle du béton

u < Tu
> Tu= % avec Ty, effort tranchant.
> Tu=min {0,20 %, 5MPa} fissurations peu nuisible.
b

Tu = min {0,205—55, 5MPa} = T, = min{3,33MPa,5MPa}

124,2%x10 . e,
e Poutres principales : Sox3r 1,11MPa < 3,33MPa condition vérifiée.
, 38,78x10 . ‘gz
e Poutres secondaires : Sox3z 0,403MPa < 3,33MPa condition vérifiée.

c) Influence de I’effort tranchant sur le béton en appui (Art A.5.1.32/BAEL91 modifiée

99)
fc28
Vb

Tmax < 0,4 ab

e Poutres principales :
12,215KN < 0,4 x f—ss X 0,9 X 37 X 30 X 10™1 = 666KN
Condition vérifiée.
e Poutres secondaires: 38,78KN < 0,4 X f—ss x09x%x32x37%x1071 =

38,7815MPa < 3,33MPa  Condition vérifiée.

d) Influence de I’effort tranchant sur les armatures (Art A.5.1.313/BAEL91/modifiee99)

Lorsqu’au droit d’un appui: T,, — OIVITL; > 0 on doit prolonger au dela de I’appareil

Mmax) 1

de ’appui, une section d’armatures pour équilibrer un moment égale a (Tmax ~ % od

Ost

Do : A, >( ’ M”)ﬁ

~ 09d/ fe
-Poutres principales : (124,2 _ 2416 ) =-3845<0
0,9%0,37
-Poutres secondaires : (38,78 2339 ) =111,87<0
0,9%0,32

Les armatures supplémentaires ne sont pas necessaires.
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e) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement (Art A.6.1,3/BAEL91
modifiées99)

Ty < Tee
La valeur limite de la contrainte d’adhérence pour I’ancrage des armatures : Ty, = ¥ fi2g
Avec : ¥ : coefficient de scellement, ¥; = 1,5 ( pour les aciers HA).

T, =15x21=3,15MPa

T,
La contrainte d’adhérence au niveau de I’appui le plus sollicité doit étre : T,, = ﬁ
’ i
Avec :
Y. u; -Somme des périmetres utiles des barres.
YU = nmd , n: nombre de barres.
- Poutres principales : Y u; =3 x3,14x 1,4 x 2 X 3,14 x 1,2 = 20,724
124,2X10 . N
Ty = ————— = 1,82MPa < 3,15MPa Condition verifiée.
0,9X37%20,724
Poutres secondaires : Y u; =3 x3,14x1.2+2x3.14x 1.2 = 18.84
38,78X10 . f gz
Ty = ———— = 0.71MPa < 3,15MPa Condition vérifiée.
0,9x32x18.84

f) Longueur de scellement droit des barres (ART A.6.1.23/BAEL91modifiees99)
_ 9
(Zﬁse

Avec : T, = 0,6 X P2 X f,5 = 0,6 X 1,5 X 2,1 = 2,84MPa

Ls

Pour : 914 L, = 49,34cm soit : Ly = 50cm
P12 L, =4232cm  Soit: Lg = 45cm

Les regles BAEL91 admettent que I’ancrage d’une barre rectiligne terminée par un
crochet normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet ““ L¢” est au moins
égale a 0.4Ls.

Pour:@14 L. = 20cm

P12 L. = 16cm
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g) Calcul des armatures transversales

Selon le BAEL 91 modifiées 99 le diamétre des armatures transversales est :
0. < min (%, 2.0,
/40 30
@ < min (%'1_0' 1,4) = (1,14;3;1,4) = 1,14cm
Soit : @, = 8mm
e Lasection d’armature transversale

Am@? 4% 3,14 x 0.8°
A== 7

= 2,01m?

On choisira un cadre et un étrier : A, = 4HA8 = 2,01cm?

e Espacement des armatures transversales

Espacement maximal des armatures selon le BAEL 91 modifiées 99:

S; < min(0,9d; 40cm)
Poutre principales : S, = (0,9 x 37;40cm) = 33,3cm  soit: S, = 30cm
Poutre secondaire : S, = (0,9 x 32;40cm) = 28,8cm  soit : S, = 25c¢m

D’aprés le RPA 99 : (Art 7-5-2,2)

e Zonenodal : S; < min G 129, 30cm)
Poutre principales : S, < min (%,12 x 1,4 x 30cm) = (10;16,8;30) = 10 soit : S, = 8cm
Poutre secondaire : S; < min (% 12 x 1,2 X ,30cm) =8,75 soit:S; =8cm

e Zonecourante: S, Sg
Poutre principales : S; < 42—0 = 20cm soit: S, = 15cm

Poutre secondaires : S; < 32—5 =17,5cm soit: S, = 15cm
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f) Vérification de la section minimale d’armatures transversales du RPA
A; = 0,3%S:b

Poutre principales : 4, = 2,01cm? = 0,03 x 15 x 30 = 1,35cm?

Poutre secondaires : A, = 2,01cm? > 0,03 X 15 X 30 = 1,35¢m?

e Délimitation de la zone nodale
Dans le cas des poutres rectangulaires, la longueur de la zone nodale L’est égale a deux
fois la hauteur de la poutre considérée.
- Poutre principal : ' = 2 X 40 = 80cm
-Poutre secondaire : I = 2 X 35 = 70cm
V1. 2.4 Vérifications a L’ELS
a) Etat limite d’ouverture des fissurations (Art. B.6.3 /BAEL91modifiées 99)
La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification n’est

nécessaire.

b) Etat limite de compression du béton Opbe < Opc

e = 0,6 X fipg = 0,6 X 25 = 15MPa

M 100xA — 400
= et p; = > Og = Je — 290 _ 348MPa
bxd ys 1,15
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Poutres principales

zZ (@)
3 _ g
= 2 ) £ £ £ £
N = E a ~ S 8 < < g S g
37| 2O & &" & &’
m ET6+5 32 4.62 0,42 0,901 0,297 35.5 283,43 7,60 348 15 Cv
§
& [ET4+3+2 30,65 4.62 0,42 0,901 0,297 35.5 271,64 7,32 348 15 Cv
ET1+RDC+SS 38,83 4,62 0,42 0,901 0,297 35,5 252,11 7,10 348 15 Cv
> | ET6+5 58,38 6,88 0,62 0,884 0.384 28,1 259.43 9,23 348 15 Cv
£
v ET4+3+2 53,86 6,88 0,62 0,884 0,384 28,1 239,34 8,52 348 15 cv
ET1+RDC+SS 62,145 6,88 0,62 0,884 0,384 28,1 276,16 9,83 348 15 cv

Tableau V1.2.3 : Vérification des contraintes en travées et en appuis a ’ELS pour les PP
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Poutres secondaires

ferraillage des eléments

Z (@)
2| =x| §» E = Se| S3| S¢| 3¢
37 I 8" &° 8" & °
m ET6+5 17,82 3,39 0,353 0,908 0,276 39,35 180,91 4,60 348 15 cVv
%\ ET4+3+2 15,68 3.39 0,353 0,908 0,276 39,35 159,18 4,04 348 15 CcvVv
(9]

ET1+RDC+SS 8,018 3,39 0,353 0,908 0,276 39,35 81,40 2,07 348 15 cv
> ET6+5 22,078 5.65 0,481 0,895 0.315 32,62 166,92 5,12 348 15 cv
z
? ET4+3+2 19,28 5.65 0,481 0,895 0,315 32,62 145,71 4.47 348 15 cv

ET1+RDC+SS 11,87 5.65 0,481 0,895 0,315 32,62 89,70 2,75 348 15 cv

Tableau V1.2.4 : Vérification des contraintes en travées et en appuis a I’ELS pour les PS.
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c) Etat limite de déformation
La fleche développée au niveau de la poutre doit rester suffisamment petite par rapport a

la fléche admissible pour ne pas nuire a I’aspect et I’utilisation de la construction.

= L 465
f<f—%—ﬁ—0,93cm
f : Lavaleur de la fleche trouvée par ETABS.

Poutres principales : f = 0,083cm < f = 0,93cm  condition vérifiée.

Poutres secondaires : f = 0,021cm < f = 0,93cm  condition vérifiée.

Schéma de ferraillage des poutres
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ferraillage des élements

Poutre principale

3T14(fil)
. L L L 25
7 7,
8
= — 35 35 35
25
T T T L=1.35 L=03.85
3'1;%4@11) Cad+Etr(T8)
y——————*

Poutre secondaire

aT1 2(411)
T T 1

T T T L=1.25 1L=0.85
AT12(fi1) Cad+Etr{T8)

30

35

3T14{fil)+
2T12(chap)
= £ £ 25
7
8
3 — (35 35 35
£5
T T T L=1.35 L=0.85
3%4&11} Cad+Etr(T8)
——————a
ATLR(H])+
2T12(chap)
“m

F F F L=1.25 L=0.85
3T12(fil)+ Cad+Etr{T8)

2T1Z{chap)

El
———— %
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V1.3 Ferraillage des voiles

Le voile est un élément structural de contreventement soumis a des forces verticales et
des forces horizontales. Le ferraillage des voiles consiste a déterminer les armatures en
flexion composée sous I’action des sollicitations verticales dues aux charges permanentes (G)
et aux surcharges d’exploitation (Q) ainsi que sous ’action des sollicitations horizontales dues
au séisme Pour faire face a ces sollicitations, on prévoit trois types d’armatures :

- Armatures verticales ;

- Armatures horizontales ;

- Armatures de montages.

» Combinaison d’action

Les combinaisons a prendre en comptes sont données ci-dessous :

e Selonle BAEL 91 : 1.35G+15 ; G+Q

e Selon le RPA version 2003 :  G+QzE ; 0.8GxE
Dans le but de faciliter la réalisation et alléger les calculs, on décompose le batiment en trois
Zones :

v' Zone | : RDC et 1* étage,

v’ Zone Il :, ,2°Me et 3°M€4°M€ étage,

v’ Zone Il ;5™ et 6°™ étage.

Les armatures constituant le ferraillage d’un voile plein seront déterminées a I’aide de la

méthode suivante :
V1.3.1 Exposeé de la méthode de calcul

1) Armatures verticales
En fonction des contraintes agissant sur le voile, trois cas peuvent se présenter :
- Section entierement comprimée SEC.
- Section partiellement comprimée SPC.

- Section entierement tendue SET.

B . he 2
Le calcul se fera pour des bandes de longueur « d » donnée par: d < min (f ELC)

Avec : h,: hauteur entre nus de planchers du voile considéré.

-Largeur de la zone comprimée : L, = —mex__J,

Omax~%min

- longueur de la zone tendue : L, = L — L,
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a) Section entierement comprimée (SEC)

0; +o
Ny =2metf g e

o1+t0

[]'I_,.mn.‘:

o2

d, d,

FigV1.3.1 : Diagramme des contraintes d’une (S.E.C).

. NiXBXf}
e Section d’armature : A,; = ——
Og

Avec
e : Epaisseur du voile.
os: Contrainte de ’acier.

B: Section du voile.

e Armatures minimales : (Art A.8.1, 21BAEL91)

A 4cm?
min = 77

0,29% < fmin < 0,50

b) Section partiellement comprimée (SPC)

o +o
N, =il g x e

N2=%d><e
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L O min >

FigV1.3.2 : Diagramme des contraintes d’une (S.P.C).

e Armatures minimales (BAEL art A4.2.1)

Bf
Amin > ft28
e

Apin = A =0,002B (Section min du RPA art 7.7.4.1)
c) Section entierement tendue (SET)

— Omaxt01

N; 5 d, Xe
N, =% d, xe
LT Oma
. 0
]
---\_"‘-\-__\_h ) ﬂl
| --Rh
| | |
d d d

FigV1.3.3 : Diagramme des contraintes d’une (S.E.T).

. N;
e Section d’armature A,; = O_—l
N

e Armatures minimales ; (BAEL art A4.2.1)

Amin = fte

Anin = A=0,002B (Section min du RPA art 7.7.4.1)
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2) Armatures horizontales
Les armatures horizontales doivent étres munies de crochets a 135° ayant une longueur de

10 et disposées de maniere a servir de cadre aux armatures verticales.

A
D’apres le BEAL 91 : A, = :1’
D’apres le RPA 2003 : Ap = 0,15%B

3) Armatures transversales

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends, elles relient les
deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le rdle est
d’empécher le flambement des aciers verticaux sous l’action de la compression d’apres
’article (7.7.4.3 du RPA 2003).
Les deux nappes d’armatures verticales doivent étre reliées au moins par (04) épingles au
metre carre de surface.

4) Armatures de couture
Le long des joints de reprise de coulage, 1’effort tranchant doit €tre repris par les aciers de

couture dont la section est donnée par la formule :

A —11V
vj lf;?

Avec:V =14T
T : Effort tranchant calculé au niveau considéré
Cette quantité doit s’ajouter a la section d’aciers tendus nécessaire pour équilibrer les efforts

de traction dus au moment de renversement.

5) Armatures pour les potelets

Il faut prévoir a chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales, dont
la section est supérieure a 4HA10 ligaturées avec des cadres horizontaux dont 1’espacement
ne doit pas étre supérieur a 1’épaisseur du voile.

6) Disposition constructives

a) Espacement

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :
St < min{1.5e; 30cm} Art 7.7.4.3 RPA99 (version 2003)
Aux extrémités des voiles ’espacement des barres doit étre réduit de moiti¢ sur 1/10 de la

longueur du voile. Cet espacement d’extrémité doit étre au plus égala 15 cm.
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b) Longueur de recouvrement
- 409 pour les barres situees dans les zones ou le renversement du signe des efforts est
possible.
- 209 pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les
combinaisons possibles de charges.

c) Diametre minimal
Le diamétre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser

1/10 de I’épaisseur du voile..

S/2 S
-+ P
- * I DA BN
. L/10 l . ! L/10
E | I ' |
> >

Figure VI1.3.4 : Disposition des armatures verticales dans les voiles.

7) Veérification des contraintes de cisaillement
a) D’aprés le RPA99 /2003
Contrainte de cisaillement dans le béton b doit étre inférieure a la contrainte

Admissible 7.

v
Ty =7STh = 0,2fc28

Avec:V =14T
b: Epaisseur du voile.
d : Hauteur utile : d=0.9h.

h : Hauteur totale de la section brute.

b) D’aprés le BAEL91

Il faut vérifier que :t, < T,

Fissuration préjudiciable : T,, < min {0,15%; 4MPa}
b

Tu: Contrainte de cisaillement. 1, = %
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8) Vérification a L’ELS
A I’état limite de service, il faudra vérifier que la contrainte de compression soit

inférieure a 15 MPa.

N, —
Obe = 3rrena < Obc = 0,6fc28 = 15MPa

Avec Ns : Effort normal appliqué.
B : Section du béton.
A : Section d’armatures adoptée.
» Exemple de calcul de voile
Soit a calculer le ferraillage du voile transversal VT; L=2,5m dans le sens yy.
a) Caractéristiques géométriques

Zone I:
L=25m ,I = 0261m* B = 0.5m?

" Solicitation decalul on | [

& »
<« »

V = Lvoite _ 25 _ 1 95y
2 2 2.5m

O max = 2720,68 KN/m?
O min = — 5461,34 KN/m?

c) Largeur de la zone comprimée

L.=—2m | =0,83m

OmaxtOmin

L,=25-083=167m
d) Calcul de la longueur (d)
in (fe.? — (30¢.2 —
d<min(2;2L) = (322 x 1,67) = 0,55

d =0,55m

L ¢: la longueur de la zone comprimée. Onprendd = 0.38 m

e) Détermination de N :

Zone tendue :

Omin _ 01
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Omin(Le—d) _ —5461,34(1,67-0,55)

O' =
1 L 1,67

0, = —3662,69KN /m?

i —5461,34+3662,69
leg"‘%”ldeez * X 0,55 X 0,2
N, = —501,82K/m?

—3622,69
N2=%><d><e:—x0,55x0,2

N, = —199,24KN/m?

T 139,72%1,4
Les armatures de coutures : 4,; = 1,1 = 1,1 X ————= = 5 37cm?

fe 400x10~1

f) Calcul des armatures verticales
v 1%bande:d = 0.55m

Ay = =14,42cm?

Ost
v 2*™pande:d =1,12m

A, =2 =572cm?

Ost

g) Armatures minimales (BAEL99)

Amin 2 max (22522,0,002B, )

e

Apin = max (dxefﬂ; O,Z%B)

e

55%x20%2,1
max | ———=;
400

0,002 X 20 X 55) = (5.77;2,2) = 5,78cm?

Anin = 5,78cm?
» Calcul des sections totales

537
4

Ay = Ay +20 = (1442) + (22) = 15,76cm? /bande

537
4

Ay = Ay, +20 = (572) + (22) = 7,12em? /bande
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h) Ferraillage adopté

Section total Ferraillage adoptée Espacement
ler bande A, = 15,76cm? 2 X 5HA16 = 20,1cm? S, =10cm
2¢me bande A, = 7,12cm? 2 X 6HA14 = 18,46cm? S, = 20cm

Tableau VI1.3.1 : Ferraillage adopté.

1) Armatures horizontales

Ay > max (% 0,15%31) = max (% 0,0015 X 55 X 20) — {5,035 ;1,65}

An = 5,035 cm?/nappe - 6HA12 = 6,78 cm?.
e L’espacement des barres verticales et horizontales
S; < min(1,5 X e; 30cm)
S: < min(30;30)
Onprend: St = 20 cm

J) Armature transversal (art7.7.4.3, RPA99)

Les deux nappes d’armatures doivent étre reliée avec aux moins quatre (4) €pingles par
metre carre.
On adopte : 4 épingle de HA8 par/m2,

k) les potelets
Vu que la section d’armatures dans le poteau est supérieure a celle du voile, alors on adopte le
méme ferraillage que celui du poteau.

1) vérification des espacements
L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :
St < min{1.5e; 30cm} = 30cm — Condition vérifiée

m) vérifications

e Vérification a L’ELS

331,3x103

Ny _
T 15%20,14X102+0,5X106

— —>
15A,+B

= 0,62MPa

Opc Opc

0pe = 0,62MPa < 6, = 15MPa —,  Condition vérifiée.
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Vérification de la contrainte au cisaillement

e Selon le RPA99 (art : 7-7-2, RPA99) :

_1,4T _ 1,4x139,72x103

= = = < = = iti arifié
Tp oxd 200%0,9%2500 0,43MPa < 1), = 0,2f,,3 = 5MPa Condition verifiee

e Selon le BAEL91

ex

T, = —-=0,31MPa < 1, = min (0,15 fyﬂ ;4MPa) = 2,5MPa Condition vérifiée
b
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» Ferraillage des Voiles :

Sens transversal

ferraillage des élements

ZONE ZONE | ZONEIl | ZONE Il
L (m) 2.5 2.5 2.5
e (m)qa < 0.2 0.2 0.2
0.5 0.5 0.5
B (m)
8 o omax [KN /m?] 2720.68 |799.47 | 1572.32
2 =2 omin [KN /m? -5461.34 | -2719.7 | -2007.28
:% ﬁ Nature de la section SPC SPC SPC
S £ Vu(kN) 139.72 90.17 51.39
=R Le(m) 1.668 1.932 1.401
O Le(m) 0.831 0.567 1.098
d1(m) 0.554 0.378 0.732
d2 = It — d1(m) 1.114 1.553 0.669
o1[KN/m? -3647.55 | -2186.72 | -959.066
N (kN) N1 -504.14 | -185.76 | -217.158
N -202.14 | -82.79 -70.21
Av (cm2) Av1 14.50 5.33 6.24
Av2 5.80 2.40 2.01
3 Avj (cm?) 5.37 3.47 1.97
@ A (cm?) A1 = Av1 + Avj/4 | 15.85 6.20 6.73
o3
= 9
sl e
z O A2 = Avz + Avj/4 | 7.15 3.24 2.51
o
@ Amin (cm?) 5.81 3.97 7.68
Av adopté (sz) Bondel 20.1 9.04 12.56
Bonde2 18.46 12.56 7.86
Choix des barres Bondel 2x5HA16 | 2x4HA12 | 2x8HA10
@ Bonde2 2x6HA14 | 2x8HA10 | 2x5HA10
S St (cm) Bondel 10 10 10
29 Bonde2 20 20 20
S Atmin = 0.0015 * B (cm?)/bande | 1.66 1.13 2.19
= An /nappe (cm?) 5.025 3.14 1.965
L Choix des barres/nappe (cm?) 6HA12 6HA10 6HA10
ep =20cm 6.78 4.71 4.71
= A Armature transversal 4epingles HA8 /m?
'*§ @ € contrainte Tu(MPa) 0.310 |0.2 0.114
= O S t(MPa) 0.434 | 0.280 0.159
& S |ELS Ns (kN) 331.3 | 254.61 105.38
> O ob(MPa) 0.624 | 0.497 0.205

166



Chapitre VI

Sens longitudinale

ferraillage des élements

ZONE ZONE | ZONEIl | ZONE Il
L (m) 1 1 1
e (m)qa < 0.2 0.2 0.2
B (m) 0.2 0.2 0.2
Q. omax [KN /m?] 519.54 310.04 1309.72
=N omin [KN /m? -3726.23 | -3523.68 | -2072.7
2 g Nature de la section SPC SPC SPC
B e Vu(kN) 114.03 68.06 66.028
© 3 Li(m) 0.877 0.919 0.612
§© Lc(m) 0.122 0.08 0.387
di(m) 0.081 0.053 0.258
d2 = lt — di1(m) 0.796 0.865 0.354
01[KN/m?] -3379.87 | -3316.98 | -1199.55
N (kN) N1 -57.96 -36.88 -84.47
N -27.57 -17.88 -30.96
Av (cm2) Av1 1.665 1.059 2.427
Av2 0.792 0.513 0.889
3 Avj (cm?) 4.390 2.620 2.551
@ A (cm?) A1 = Avi + Avj/4 | 2.763 1.714 3.
S3 065
= 9
=
2 © A2 = Avz + Avi/4 | 1.889 1.168 1.527
o
@ Amin (cm?) 0.856 0.566 2.710
Av adopté (sz) Bondel 6.15 4.52 4.7
Bonde2 9.04 9.04 3.14
Choix des barres Bondel 2x2HA14 | 2x2HA12 | 2x3HA10
2 Bonde2 2x4HA12 | 2x4HA12 | 2x2HA10
S " St(cm) Bondel 7 7 7
g2 Bonde2 15 15 15
=S Anmin = 0.0015 * B (cm?)/bande | 0.244 0.161 0.774
at) An /nappe (cm?) 2.26 2.26 0.785
L Choix des barres/nappe (cm?) 6HA10 6HA10 6HA10
ep =20cm 4.71 4.71 4.71
= A Armature transversal 4epingles HA8/m?
% o C contrainte Tu(MPa) 0.633 | 0.378 0.368
Rl w(MPa) 0.886 | 0.529 0.206
5 S5 [ELS Ns (kN) 635.68 | 508.15 216.1
> O ob(MPa) 312 | 2511 1.054
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ZONE ZONE | ZONEIl | ZONE Il
L (m) 3.95 3.95 3.95
e (m)qa < 0.2 0.2 0.2
B (m) 0.79 0.79 0.79
Q. omax [KN /mzz] 1826.68 | 471 1080.02
= ig). omin [KN /m?] -5512.69 | -3439.77 | -2020.48
T Nature de la section SPC SPC SPC
B e Vu(kN) 215.14 114.36 51.63
©.3 Li(m) 2.966 3.474 2.574
§© Lc(m) 0.983 0.475 1.375
di(m) 0.655 0.317 0.917
d2 = lt — di1(m) 2.311 3.15 1.656
a1[KN/m?] -4294.90 | -3125.77 | -1300.46
N (kN) N1 -642.79 | -208.23 | -304.626
N -281.48 |-99.133 | -119.29
Av (cm2) Av1 18.47 5.983 8.753
Av2 8.088 2.848 3.427
o Avj (cm?) 8.282 4.402 1.987
g A (cm?) A1 = Avi + Avj/4 | 20.541 16.084 9.27
o3
= 9
=
2 © A2 = Avz + Avj/4 | 10.159 3.949 3.924
o
@ Amin (cm?) 6.881 3.33 9.631
Av adopté (sz) Bondel 21.54 9.24 20.36
Bonde2 18.84 12.6 15.7
Choix des barres Bondel 2x7HA14 | 2x3HA14 | 2X10HA12
2 Bonde2 2x12HA10 | 2x16HA10 | 2X9HA10
S " St (cm) Bondel 10 10 10
g2 Bonde2 20 20 20
=S Atmin = 0.0015 * B (cm?)/bande | 1.966 0.951 2.751
= An /nappe (cm?) 4.71 3.15 3.925
L Choix des barres/nappe (cm?) 6HA10 6HA10 6HA10
ep =20cm 4.71 4.71 4.71
= A Armature transversal 4epinglesHA8/m?
'*§ @ € | contrainte Tu(MPa) 0.303 | 0.161 0.0726
= O S to(MPa) 0423 |0.225 0.101
& S |ELS Ns (kN) 452.64 | 345.29 147.83
> O ob(MPa) 0.545 | 0.429 0.182
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ferraillage des élements

ZONE ZONE | ZONE Il | ZONE Il
L (m) 1.6 16 1.6
e (m)qa < 0.2 0.2 0.2
B (m) 0.32 0.32 0.32
Q. Omax [KN/mZZ] 578.41 306.12 | 1324.93
= ig). omin [KN /m? -5226.6 | -3207.85 | -2262.31
T Nature de la section SPC SPC SPC
2 IS Vu (kN) 132.17 46.39 32.6
© 3 Li(m) 1.441 1.461 1.009
§© Lc(m) 0.159 0.139 | 0.591
di(m) 0.106 0.092 0.393
d2 = lt — di1(m) 1.334 1.367 0.615
a1[KN/m?] -4840.99 | -3003.77 | -1379.02
N (kN) N1 -107 -57.72 | -143.45
N -51.461 | -27.911 |-54.329
Av (cmz) Av1 3.074 1.658 4.122
Avz 1.478 0.802 1.561
3 Avj (cm?) 5.088 1.786 1.255
@ A (cm?) A1 = Av1 + Avj/4 | 4.346 2.105 4.436
o3
= 9
= ©
g A2 =4+ A/t | 2.75 1248 | 1.874
o
@ Amin (cm?) 1.115 0975 | 4.136
Av adopté (sz) Bondel 6.16 4.52 11.3
Bonde2 18.4 12.6 10.99
Choix des barres Bondel 2x2HA14 | 2x2HA12 | 2x4HA12
2 Bonde2 2x8HA12 | 2x8HA10 | 2x4HA10
S " St(cm) Bondel 8 8 8
g2 Bonde2 15 15 15
=S AHmin = 0.0015 * B (cm?)/bande | 0.318 0.278 | 1.181
= An /nappe (cm?) 4.6 3.15 2.745
L Choix des barres/nappe (cm?) 6HA10 6HA10 | 6HA10
ep =20cm 4.71 4.71 4.71
= A Armature transversal 4epinglesHA8/m?
'*§ @ € contrainte Tu(MPa) 0.458 | 0.161 0.113
= O S t(MPa) 0.642 |0.225 0.158
g~ S |ELS Ns (kN) 553.44 | 441.06 190.33
> O ob(MPa) 1.693 | 1.362 0.579
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VI1.1 Introduction
Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour objet la transmission des
charges de la superstructure au sol. Cette transmission se fait soit directement (cas des
semelles reposant sur le sol ou cas des radiers), soit par ’intermédiaire d’autres organes (cas
des semelles sur pieux).
Dans le cas le plus générale 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 I’action de sé€isme, qui peut étre variable en
grandeur et en direction
e Un moment qui peut étre exerce dans de différents plans.
On distingue deux types de fondation selon leur mode d’exécution et selon la résistance aux
sollicitations exteérieurs.
v Fondations superficielles
Elles sont utilisées pour les sols de bonne capacité portante. Elles permettent la
transmission directe des efforts au sol.
Les principaux types de fondations superficielles que 1’on rencontre dans la pratique sont :
e Les semelles continues sous mur
e Les semelles continues sous poteaux
e Lessemelles isolées
e Lesradiers
v Fondations profondes
Elles sont utilisés dans le cas des sols ayant une faible capacité portante ou dans les cas ou
le bon sol se trouve a une grande profondeur, les principaux types de fondations profondes
sont : - Les pieux
- Les puits

VI11.2 Etude géotechnique du sol

Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude détaillée du sol qui
nous renseigne sur la capacité portante de ce dernier. Les résultats de cette étude sont :
e La contrainte admissible du sol est o,,; = 1,5 bars.a une profondeur de 3 metre.

e Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux.
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V11.3 Choix du type de fondation

Le choix du type de fondation, est en fonction du type de la supere structure ainsi que
des caractéristiques topographiques et géologique du terrain.
Le choix du type de fondation est conditionné par les criteres suivants :

e La nature de l'ouvrage a fonder : pont, batiment d'habitation, batiment industriel,
soutenement,....

e La nature du terrain : connaissance du terrain par sondages et définition des
caracteéristiques ; La capacité portante du sol

e Lastabilité de I’ouvrage

e Le site : urbain, campagne, montagne, bord de mer,...

e [a mise en ceuvre des fondations : terrain sec, présence d'eau,...

e Le type d'entreprise : matériel disponible et compétences,...

e Le codt des fondations : facteur important mais non décisif.

e La facilité de I’exécution

e L’importance de la supere structure

e Le tassement du sol

Origines des accidents pouvant survenir aux fondations
Les accidents survenus aux fondations sont souvent liés aux mauvais choix du type de
fondations et méme a I'entreprise qui les avait réalisés.
v’ Les fondations superficielles
- Fondations assises sur des remblais non stabilisés
- Fondations ayant souffert de présence d'eau dans le sol (nappe phréatique,...)
- Fondations hétérogenes (terrain, type de fondation,...)
- Fondations réalisées en mitoyenneté avec des batiments existants (sol décomprimé, régles
des 3/2,...)
- Fondations réalisées sur des sols trop compressibles.
- Fondations réalisées a une profondeur trop faible (hors gel non conforme,..)
- Fondations réalisées sur des sols instables (terrain incliné, éboulement,...)
- Environ 85% des accidents sont dus a la méconnaissance des caractéristiques des sols ou a

des interprétations erronées des reconnaissances.

172



Chapitre VII Etude infrastructure

v’ Les fondations profondes

- L'essentiel des sinistres rencontrés sur ce type de fondations est une reconnaissance des sols
incomplets ou une mauvaise interprétation des reconnaissances.
- Erreurs lors de I'exécution.

- Détérioration des pieux ou puits (présence d'eaux agressives,...)

Conclusion

Il est vivement conseillé de faire réaliser une étude de sol avant de commencer I'étude
des fondations. L'étude de sol peut faire des économies sur le type de fondations elle peut
préconiser le déplacement du batiment vers une zone plus saine du terrain. Il est bien entendu
cette étude sera faite avant méme le dépot de permis de construire et que la surface du terrain

le permet.
V1.4 Dimensionnement

a) Semelles isolées
Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement 1’effort normal ser N qui est

obtenu a la base de tous les poteaux du sous sol.

N,
Axb > ==
Osol

a

=K =1—"" A= B (Poteau carre) .

Soll I

Ns

Osol

B >

Figure VI1.1.1 : Dimensionnement d'une fondation.
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Exemple de calcul

Nge = 1058,25 KN
O0so1 = 0.15 MPa

B> [ —-265 A=B=3m

Osol

Remarque

L’importance des dimensions des semelles expose nos fondations au chevauchement,
alors il faut opter pour des semelles filantes.
b) semelles filantes
1) Semelles filantes sous voiles

Elles sont dimensionnées a I’ELS sous I’effort normal N, données par la condition la
plus défavorable.
Avec : Ns =G +Q

La largeur B de la semelle est déterminée par la formule suivante :

Ny _ G+Q _ _ G+Q

Avec :

B : Largeur de la semelle

L : Longueur de la semelle sous voile

G : Charge permanent a la base du voile consideré

Q : Surcharge d’exploitation a la base du voile considéré

0,,). Contrainte admissible du sol.

% Sens longitudinal

Voiles Ns(KN) L(m) B(m) S=BxL(m?

VL1 947,77 1 6,9 6,9

VL2 901,02 1 6,65 6,65

VL3 1095,91 1 7,47 7,47

VL4 1033,7 1,6 4,91 7,856

VL5 1105,56 3,95 2,01 7,9395
2=36,8155

Tableau VII.1 : Surface des semelles filantes sous voile (sens longitudinal).
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«+ Sens transversal

Voiles Ns(KN) L(m) B(m) S=BxL (m?
VL1 1088,41 2,5 3,4 8,5
VL2 1048,54 2,5 3,3 8,25
VL3 1022,27 2,5 3,2 8
VL4 1085,83 2,5 3,4 8,5
X=33,25

Tableau VI1.2. : Surface des semelles filantes sous voile (sens transversal).
La somme des surfaces des semelles sous voiles est : S, = X' S; = 70,065m?

2) Semelles filantes sous poteaux
On fera le calcul sur le portique longitudinal (file de poteaux les plus sollicités).

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Poteaux Ns(KN) Minf ei (m) N x el
(KN.m)
C5 1002,92 0,255 -4,8 -4814,02
C12 914 5,69 0,15 137,1
C19 928,52 4,8 4456,89
2=2845,44 2=7,251 2=-220,03

Tableau VI1.3 : Surface des semelles filantes sous poteaux.

v' Exemple de calcul

La charge totale transmise par les poteaux est: R = ), N; = 2845,44KN

e Détermination de la coordonnée de la résultante des forces

_ X Nijei+¥ M;

=—0,12m
R

e Détermination de la distribution par métre linéaire de la semelle

e=-0,12m < é = 9?6 =1,6m Répartition trapézoidale
_R(, _6e\ _ 23804 _ 6><(—0,12)) _
Gmin =2 (1—22) = 2 X (1 Z22) = 229,36KN /ml

Gmin =~ (1+22) = Z28 (1 + 222 = 266,56KN /m

R 3e\ _ 23804

L/, = 2(1 +7) =96 X (1+

EXD) = 257,27KN /ml
9,6
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e Détermination de la largeur de la semelle B = —= = =1,7m
Osol 150

Donconoptepour B = 2m
Onaura:S = 2x96 = 19,2 m?

Nous aurons la surface totale des semelles sous poteaux : Sp = S Xn

n : Nombre de portique dans le sens considéré.  Sp = 19,2 x 2 = 38,4m?
La surface totale occupée par les semelles filantes est :

St = Sp+ Sv = 38,4+ 70,065 = 108,465 m?
La surface totale de la structure : Shat = 9,6 X 22.35 = 214,56 m?

Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est :

S _ 108465 _ .
Sew = 2156 X 100 = 50,55% Donc: S; > 50%Sy.t

Conclusion
Les semelles présentent de grandes largeurs provogquant un chevauchement entre elles
occupant ainsi une superficie superieure a 50% de la surface totale du batiment, pour cela
nous opterons pour un radier général.
VI11.4 Etude du radier géenéral
Un radier est défini comme eétant une fondation travaillant comme un plancher
renversé dont les appuis sont constitués par les poteaux de 1’ossature et qui est soumis a la
réaction du sol diminuée du poids propre du radier.
Le radier est :
e Rigide en son plan horizontal
e Permet une meilleure répartition de la charge sur le sol de fondation (répartition linéaire)
e Facilité de coffrage
e Rapidité d’exécution
VI1.4. 1.Pré dimensionnement du radier

a) Condition de vérification de la longueur élastique

+|4E1 2
e — EZELmax
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Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol, le

radier est rigide s’il vérifie

TC

. 3[(2 43K
Limax < ELe Ce qui donne h > \/( Lmax) - Avec :

L. : Longueur élastique.

K : Module de raideur du sol, rapporté a I’'unité de la surface k = 40 MPa pour un sol moyen
[ : L’inertie de la section du radier (bande de 1m)
E : Module de déformation longitudinale différée : E = 37003/ f.,5s = 10818,865MPa

Lmax - Distance maximal entre nus des nervures. ( Lmax = 4,95m)

3(/2 4 3x40
D’ou h > \/(— X 4,95) — =1,03m
- 10818,86

4,95 4,95

- - - L X L X
Condition forfaitaire :% <h< % — <h< —— — 06Im< h < 0,99m

D’aprés ces conditions, nous adopterons une épaisseur du radier de h,, = 100 cm.
% Dalle

La dalle du radier doit satisfaire la condition suivante :

L ..
hg = % , avec un minimum de 25cm

ha = 2> = 24,75cm Soit : hy = 45cm
«* Nervure:

Elle doit vérifier la condition suivante :

L 495
h, > "% =—=49,5cm
10 10

Soit: h, =100cm et 0,4h, < b, <0,7h,
40 < b, <70 soit: b, = 55cm
Conclusion
D’apres les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant
h, = 100 cm (Hauteur de la nervure)
hy = 45cm  (Hauteur de la dalle)
b, = 55cm (Largeur de la nervure)
VI11.4.2.Calcul de la surface nécessaire au radier
Charge permanente de la structure : G = 20184,37 KN
Charge d’exploitation de la structure : Q = 3327,31 KN
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1) Combinaison d’actions
v ATPELU

NU = 1.35G + 1.5Q = 1.35x20184,37 + 1.5x3327,31 = 3239,86 KN
v' ATELS

NS = G + Q = 20184,37 + 3327,31 = 23511,68 KN

2) Détermination de la surface du radier

v APELU
N 32239,86
> C R — = 160,1m?
Sradier Z 13305,  1,33X150 60,1m
v APELS
N 23511,68
. >S5 — d = 2
Sradier 2 5= = =2 = 15675m

Shatiment = 214,56 m* > max (S§1; S2) = 160,1 m?
Remarque

On remarque que la surface totale du batiment est supérieure a la surface necessaire du
radier, dans ce cas on opte juste pour un debord minimal que nous imposent les regles du

BAEL, et il sera calculé comme suit :

Lgep = max (g, 3OCm)

Lgep = max (1;&; 3OCm) = 50cm

Soit un débord de Lgg, = 75cm

Donc on aura une surface totale du radier :

Srad = Spar + Saep = 215,56 + 0,75 X 2 X (31,95) = 262,485m?

VI11.4. 3Calcul des sollicitations a la base du radier
a) Charges permanentes
v" Poids du batiment

G = 20184,37 KN

v" Poids de radier

G = Poids dela dalle + poids de la nervure + poids de (T.V.0) + poids de la dalle flottante
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e Poids de la dalle
P dalle = S,qgier X hg X pp
Pdalle = 262,485 x 0,45 x 25 = 2952,961 KN
e Poids des nervures
Pnerv = bn (hn- hd) pb X(Lx.n + Ly.m)
Pnerv = 0,55 % (1— 0,45) x 25 x 153,3 = 1159,33 KN
e Poidsde TVO
PTVO = (Srad - Sner).(hn — hd).pTVO
Sner == bnX¥(Lx.n+ Lyxm) = 0,55 X 153,33 = 84,32 m?
PTVO = (262,485 - 84,32) x 0,55x 17 = 1665,85 KN

e Poids de la dalle flottante
P dalle flottante = Srad X epdalle flottante X pb
Pdf = Srad.X ep x pb (ep = 10cm).
P dalle flottante = 262,485 x 0,1 X 25 = 656,21KN
Grad = 295296 + 1159,33 + 1665,85 + 656,21 = 6434,35 KN.
= Charge permanente de batiment: G = 20184,37KN.
= Charge permanente du radier : G = 6434,35KN.
b) Surcharges d’exploitations
» Surcharge de batiment: @ = 3327,31KN.
» Surcharge du radier : Q = 918,698 KN
c) Poids total de la structure
GT = Gbat + Grad = 20184,37 + 6434,35 = 26620,72KN.
QT = Qbat + Qrad = 3327,31+ 918,698 = 4246,01 KN.

d) Combinaison d’actions
e APELU
NU = 135G + 1.5Q = 1,35x%x 26620,72 + 1,5 X 4246,01 = 42306,99KN
e AVDPELS
NS = G + Q = 26620,724 + 4246,01 = 30866,734 KN
D’ou : Nu = 42306,99 KN
Ns = 30866,734 KN
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VI1.4.4 Vérifications
a) Veérification a la contrainte de cisaillement

Nous devons Vérifier que : tu < Tu

Tmax
Tu ==

< 7 = min {0,15@ ; 4Mpa} — 2.5MPa
b><d ]/b

Avec: b=75cm; d = 09h; = 09 Xx45=40,5cm

pmax _ Qulmax _ Nub o Lmax _ 42306,99%1, 495
u 2 Srad 2 262,485 2

= 398,92KN

398,92x103
u = —-—

= 0,99MPa
1000x405

Tu < Tu ——» Condition Vvérifiée

b) Vérification de la stabilité du radier
La stabilité du radier consiste a la vérification des contraintes du sol sous le radier qui est
sollicite par les efforts suivants :

e Efforts normaux (N) dus aux charges verticales.

e Moment de renversement (M) du au séisme dans le sens considéré.

M = MO + TO.h

Avec :
Mjk = 0) : Moment sismique a la base de la structure
Tj = o0): Effort tranchant a la base de la structure
h : Profondeur de I’infrastructure.

Le diagramme trapézoidal des contraintes nous donne

_ 3X0'1+0'2

o
m 4

Figure VI1.1.2 : Diagramme des contraintes.
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On doit vérifier que :

e L’ELU
o, = ”f% < 1,330,
e L’ELS
Om = Lﬁfﬂz < Oso1
Avec: 01, = STI‘\CIld + %v 001 = 150KN /m?

c) Calcul du centre de gravité du radier

Les coordonnées du centre de gravité du radier seront calculées comme suite :

_ LSixX;p _ _ X5ixY; _
X; = Ss = 11,75m Yo =255"=48m
Avec :
Si: Aire du panneau considéré.
Xi Yi: Centre de gravité du panneau considéré.
d) Moment d’inertie du radier
bh3 _ 22,35%9,63 A hb®  9,6x22,35° 4
L., = = = 1647,82m I, =—=——"—=28931,46m
12 12 SV 12
» Sens longitudinal
N, =4230699 KN Ns = 30866,734KN
Myy = 451,402 KN.m Tox = 708,74 KN

MX = 451,402 + 708,74 x 1 =1160,142 KN.m

e APELU
M 42306,99 = 1160,142
o1 = +—-v = + X 11,175 = 162,63KN/m?
Sraa 1 262,485 = 8931,46
N M 42306,99  1160,142 5
Oy = ——V = — X 11,175 = 159,73KN/m
Sraa 1 262,485  8931,46
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3%162,63+159,73
D’ou Om = " = 162 KN /m?

om = 162 KN/m? < 1.330sol = 199,5KN / m? Condition vérifiée.

e AIELS
N M 30866,734 1160,142
o =—+—"v= X 11,175 = 119,05KN/m?
Srad Iyy 262,485 8931,46
Ng M, 30866,734 1160,142 2
g, = -2y = — X 11,175 = 116,143KN/m
Srad Lyy 262,485 8931,46
, 119,05x3+116,143 2
D’ou Om = 2 = 118,32 KN/m

0, = 118,32 KN/m?* < 1.330sol = 150KN / m? Condition vérifiée.
> Sens transversal

Ny = 42306,99 KN

Moy = 773,96 KN.m

My = 2373,29 KN.m

NS = 30866,734KN
Toy = 1599,33 KN

e APELU
N M 42306,99 2373,29
o =—%+—FLv= X 4,8 = 168,09KN/m?
Srad  Ixx 262,485 = 1647,82
N M 42306,99 2373,29
o, =—%+——Lyp= — X 4,8 = 154,26KN /m”
Srad  Ixx 262,485  1647,82
o 3X168,09+154,26 2
D’ou O = " = 164,63KN/m

Om = 164,63 KN/m* < 1.330s0l = 199,5KN / m? Condition vérifiée.
e AVPELS

_ Ns

My 30866,734  2373,29 5
1= +—v = X 4,8 = 124,50KN/m
Srad  Ixx 262,485 = 1647,82

Ng My v = 30866,734 2373,29

— X 4,8 = 110,68KN /m*
Srad  Ixx 262,485 1647,82

o 3X124,5+110,68 2
D’ou Om = 2 = 121 KN/m

o, =121 KN/m?* < 1.330s0l = 150 KN / m? Condition vérifiée.
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VIL.5 Ferraillage du radier

1) Ferraillage du radier

Pour le ferraillage du radier on utilise les méthodes exposées dans le (BAEL 91, modifié
99) ; on considére le radier comme un plancher renversé soumis a une charge uniformément
repartie. Pour I’étude, on utilise la méthode des panneaux encastré sur 04 appuis

2) ldentification du panneau le plus sollicité
Remarque

Les panneaux étant soumis a des chargements voisins et afin d’homogénéiser le

ferraillage et de faciliter la mise en pratique, on considérera pour les calculs le panneau le plus
sollicité, ensuite on adoptera le méme ferraillage pour tout le radier.

Le panneau le plus sollicité a les dimensions suivantes : [x = 4m etly = 4.5m

A

©
|
By
|
=
co
:A-l
o

-
wgy

04 < p = 0.8 < 1 ladalle travaille dans les deux sences Z
%

Pour le calcul du ferraillage, on soustrait de la contrainte maximale om?*, la contrainte due au
poids propre du radier, ce dernier étant directement repris par le sol.
Avec :

e APELU o' = max(o},0?) = max(162;164,33) = 164,33KN/m?

e APELS o =max(ol,02) = max(118,32;121) = 121KN/m?

D’ou:
_ _ M _ _ 6434,35 _
« ELU qu=0, 3= (16433 262‘485) x 1m = 139,82KN /ml
_ _ M _ _ 6434,35 _
« ELS g =0, ( —262'485) x 1m = 96,49KN /ml
3) Calcul a L’ELU
a) Calcul des sollicitations
Ona: p=08 et v=20
APELU u, = 0.0565
u, = 0.595
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b) Moments fléchissant
Suivant (x-X) : M,, = ux qul? = 0.0565 X 139,82 x 4% = 126,42KN.m
Suivant (y-y) : M,, = uy Mx = 0,595%x 126,42 = 7522 KN.m

Remarque :

Afin de tenir compte du semi encastrement de cette dalle au niveau des nervures, les
moments calculés seront minorés en leur affectant un coefficient de 0.5 aux appuis et 0.75 en
travee.

e Moments en travées

M = 0.75MOx = 0.75 x 126,42 = 94,815KN.m
My, = 0.75 MOy = 0.75 X 7522 = 56,41KN.m

e Moments aux appuis
Max = —0.5M0x = —0.5%X 126,42 = —63,21 KN.m
May = —0.5M0y = —0.5%x75,22= —-37,61 KN.m
VI11.6 Ferraillage

Le ferraillage se fera en flexion simple pour une bande de 1 ml

M M
p=——>—-<0392 ——> SSA A=
bxd?Xfpy Bxdxaog;
Avec: b = 100cm; h=45cm
Sens | zone M, (kvm) |y B | Section | A(cm?) | Aadoptée (cm?) | st (cm)

XX Appuis | 63,21 0,028 | 0,986 | SSA 4,61 7HA14=10,77 | 15

Travée | 94,82 0,042 | 0,984 | SSA 6,95 7HA16=14,07 | 15

Yy Appuis | 37,61 0,017 0,994 |SSA 2,12 7HA14 15

Travée | 56,41 0,025 |0,988 | SSA 4,11 7HAL6 15

Tableau VI1.4 : Ferraillage du radier.
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VIIL.6.1 Vérification a L’ELU
a) condition de non fragilité (Art B.7.4 BAEL.91/ modifié 99)

Lx
AT 371, 3-
Wy = >y —2 —— A% > wo—Lbh
Avec : w0 = 0.0008 pour fe 400
x > 0,0008322 x 100 x 45 = 3,96¢m?
mn — > 2 )
Sens Sens A(cm?) Amin(cm?) | Observation
XX Appuis 10,77 3,96 Condition vérifiée
Travée 14,07 Condition vérifiée
Yy Appuis 10,77 Condition vérifiée
Travée 14,07 Condition verifiée

Tableau VI1.5 : Veérification de la condition de non fragilité.
b) Vérification des espacements (Art A8.2, 42 BAEL91/modifié 99)
L'écartement des armatures d'une méme nappe ne doit pas dépasser les valeurs ci-dessous,
dans lesquels h désigne I'épaisseur totale de la dalle
e Dans le sens xx
St < min{3h; 33cm} = min {3 X 45; 33cm} = 33cm

St = 15cm < 33cm Condition vérifiée.

Dans le sens yy
St < min {4h; 45cm}

min {4 X 45; 45¢cm} = 45cm

St = 15cm < 45cm Condition vérifiée.

max
Vu

T
bd — ¥

c) Vérification de la contrainte de cisaillement : t, =

Avec :
p = qumlxly = 139,82 X 4,5 x4 = 2516,76 KN /m?*

P 2516,76
e Sensxx: V,=—= = 186,43KN
31, 34,5
P 2516,76
e Sensy-y: V, = = = 193,6KN

2ly+l,  2X4,5+4
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_193,6x1073

T, = = 0,47MPa
1x0,42

7= min {0.2 f;zs : 5MPa} = 3,33MPa
b

Tu = 047 MPa < Tu = 3.33 MPa Condition vérifiée.

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.
V11.6.2 Calcul et vérification a ’E.L.S
Ona: p =08 et v =02

ATELS: ux = 0.0632
wy = 0.713
a) Moments fléchissant
Suivant (x-X) : M,, = ux qul? = 0.0632 % 96,49 x 4> = 97,571KN.m
Suivant (y-y) : M,, = uy Mx =693 KN.m

> Moments en travées

Mtx = 0.75 MOx = 73,18KN.m
Mty = 0.75 MOy = 51,95KN.m

» Moments aux appuis
Max = —05M0x = 48,79 KN.m
May = —0.5 M0y = 34,65KN.m
b) Vérification des contraintes
» Dans le béton

On doit Vérifier que :

Gpe = 0.6fc28 = 0.6 X 25 = 15 MPa

5. = M _ 100xAg 5. = st
SU™ B, xdxAg P1= "5 b~ k,
Sens | Zone As Ms pl By K, Ost Ost Op o, | Obs
(cm2)

XX Appuis | 10,77 | 48,79 | 0,256 | 0,92 | 47,5 | 117,45 348 2,7 15 Cv

Travée | 14,07 | 73,18 | 0,335 | 0,91 | 40,56 | 136,08 | 348 3,36 |15 Cv

yy Appuis | 10,77 | 34,65 | 0,256 | 0,92 | 475 |83,26 | 348 1,75 |15 Cv

Travée | 14,07 | 51,95 | 0,335 | 0,91 | 40,56 | 96,6 348 2,38 |15 cV

Tableau VI1.6 : Vérification des contraintes a I’ELS.
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Remarque

Pour faciliter les travaux de ferraillage, et pour des raisons économiques, il faut
adopter un méme ferraillage pour tous les panneaux.
VI11.7 Ferraillage du débord

Le debord est assimilé & une console soumise a une charge uniformément répartie. Le

calcul se fera pour une bande de 1m de longueur.

» 40 cm N

Figure VI11.1.3 : Schéma statique du débord.

ALY

1) Sollicitation de calcul
e APELU p,=q, = 139,82KN/ml

—pyl? —139,82X0,452
M, = — = B = — 14,16KN.m

e APELS p, =g, = 96,49KN/ml

_ —psl? _ 96,49%0,452

M, = 9,76KN.m
2 2
2) Calcul des armatures b=1m ; d=42cm2
= My _ 116107 _ 005 < 0,39 . SSA
H= bd2f,,  100x422x142 ’
i = 0.002 > B = 0999
M 14,16x102
Y = a = 0,96cm?/ml

S 7 Bxdxog  0,999x42x34,8

Soit: Aa = 5HA12 = 5,65cm? avec: St = 20cm
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3) Vérification a PELU

0,23xbxdXf; 0,23x100x42x2,1
Apmin = 28 = = 5,07cm?
fe 400

Aa = 5,65 cm? > Amin = 5,07 cm? Condition vérifiée.
e Armatures de répartition

5,65
Ar =—-= T = 1,41cm?

Soit : Ar = 4HA10 = 3.14cm? avec: St = 25cm

4) Vérification a PELS
0pe = Kost < ap. = 0.6 X fc28 = 25 MPa

__ 100xA; _ 100X5,65

PL= 700 T Toowaz - 0134
p, = 0,134 B, = 0,939 a, =0,183 K, = 66,97
0,183
K=—% _ = 0,015MPa
15(1-a;)  15(1-0,183)

M 9,76x1073

Ot = ———— = - — = 43,81MPa
BixdxAgs  0.939X0,42X5,65x104

o, = Kog =0,015%43,81 =0,66 MPa < 15MPa Condition verifiée.

e Veérification de la contrainte dans les aciers
ost = 43,81 MPa < ost = 348 MPa Condition Vérifiee.
Remarque
Les armatures de la dalle sont largement supérieures aux armatures nécessaires au
débord ; Afin d’homogénéiser le ferraillage, les armatures de la dalle seront prolonger et

constituerons ainsi le ferraillage du débord.
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V11.8 Ferraillage de la nervure

Afin d’éviter tout risque de soulévement du radier (vers le haut), celui-Ci est sera muni
de nervures (raidisseurs) dans les deux sens.
Les nervures seront calculées comme des poutres continues sur plusieurs appuis, soumises
aux charges des dalles.
Les réactions du sol sont transmises aux nervures sous forme de charges triangulaires et
trapézoidales.
Pour le calcul des efforts internes maximaux, on raménera ces types de chargement a des
répartitions simplifiées constituant des charges uniformément réparties.
Cela consiste a trouver la largeur de dalle correspondant a un diagramme rectangulaire qui
donnerait le méme moment (largeur Lm), et le méme effort tranchant (largeurL,) que le

diagramme trapézoidal, dans ce cas le calcul devient classique.

> Cas de chargement trapézoidal i ) .
g P Figure VI11.1.4 : Repartition

trapézoidale.

Ly 12
Moment fléchissant : [, = [, (0.5 — g)

lZ
Effort tranchant : [, = [, (0.5 — T)

I

LY
|
|

/2
L“
|
|
|
i
|

Figure VII.1.5 : Presentation des chargements simplifiés.

EEE il Wﬁii“;:b:h ]
5 T
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» Cas de chargement triangulaire

. Figure VI11.1.6 : Répartition triangulaire.
Moment fléchissant : im = 0.333 X Ix 'gure v P Y

I3 Fy 1 'y f o

Effort tranchant : It = 0.25 X Ix

¥

™~

.

) = 126,06KN/m?

L i

'-'Ji

Déterminations des charges :

6434,35 1159,33
262,485 84,32

Gu = (o — 2224 — Z2er) = (164,33 —

Srad Sner

G G 6434,35 1159,33
qs = (am — Zred ﬂ) = (121 — — ) = 82,74KN/m?
Srad  Sner 262,485 84,32

Pour les moments fléchissant : QU = qulm
QS = qSlm
Pour les efforts tranchant : QU = qult
QS = qSlm
Remarque :

Pour calculer ces poutres, on va choisir la file la plus sollicitée dans les deux sens.
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» Sens longitudinal

Etude infrastructure

Moment fléchissant Effort tranchant

Travée | Panneau | Lx | Ly |p Chargement | Im It qu qs Qu YQu | Qs »Qs Qu > Qu Qs >Qs

A-B 1 4.45 | 4.95|0.898 | Triangulaire | 1.481 | 1.112 | 126.06 | 82.74 | 186.80 | 373.6 | 122.6 | 245.21 | 140.24 | 280.48 | 92.04 | 184.09
2 4.45 | 4.65 | 0.956 | Triangulaire | 1.481 | 1.112 | 126.06 | 82.74 | 186.80 122.6 140.24 92.04

B-C 1 3.45 | 4.95 | 0.696 | Triangulaire | 1.148 | 0.862 | 126.06 | 82.74 | 144.82 | 289.64 | 95.05 | 190.11 | 108.72 | 217.45 | 71.36 | 142.72
2 3.45 | 4.65 | 0.741 | Triangulaire | 1.148 | 0.862 | 126.06 | 82.74 | 144.82 95.05 108.72 71.36

C-D 1 3.1 |4.95]|0.626 | Triangulaire | 1.032 | 0.775 | 126.06 | 82.74 | 130.13 | 260.26 | 85.41 | 170.82 | 97.69 | 195.39 | 64.12 | 128.24
2 3.1 |4.65]0.666 | Triangulaire | 1.032 | 0.775 | 126.06 | 82.74 | 130.13 85.41 97.69 64.12

D-E 1 3.95 [ 4.95| 0.797 | Triangulaire | 1.315 | 0.987 | 126.06 | 82.74 | 165.81 | 331.62 | 108.83 | 217.66 | 124.48 | 248.96 | 81.7 | 163.41
2 3.95 | 4.65 | 0.849 | Triangulaire | 1.315 | 0.987 | 126.06 | 82.74 | 165.81 108.83 124.48 81.7

E-F 1 3.45 | 4.95 | 0.696 | Triangulaire | 1.148 | 0.862 | 126.06 | 82.74 | 144.82 | 289.64 | 95.05 | 190.11 | 108.72 | 217.45 | 71.36 | 142.72
2 3.45 | 4.65 | 0.741 | Triangulaire | 1.148 | 0.862 | 126.06 | 82.74 | 144.82 95.05 108.72 71.36

F-G 1 3.95|4.95| 0.797 | Triangulaire | 1.315 | 0.987 | 126.06 | 82.74 | 165.81 | 331.62 | 108.83 | 217.66 | 124.48 | 248.96 | 81.7 | 163.41
2 3.95 | 4.65 | 0.849 | Triangulaire | 1.315 | 0.987 | 126.06 | 82.74 | 165.81 108.83 124.48 81.7

Tableaux VI11.7 : Charges revenant a la nervure la plus sollicitée.
» Sens transversal
Moment fléchissant Effort tranchant

travée | panneaux | Lx | Ly |P Chargement | Im It qu qs Qu YQu Qs Y Qs Qu YQu Qs YQs

A-B |1 4.45 | 4.95 | 0.898 | Trapézoidal | 1.625 | 1.325 | 126.06 | 82.74 | 204.92 | 409.85 | 134.51 | 269.01 | 167.14 | 334.28 | 109.71 | 219.41
2 4.45 | 4.95 | 0.898 | Trapézoidal | 1.625 | 1.325 | 126.06 | 82.74 | 209.92 134.51 167.14 109.71

B-C |1 4.45 | 4.95 | 0.956 | Trapézoidal | 1.545 | 1.206 | 126.06 | 82.74 | 194.85 | 389.71 | 127.89 | 255.79 | 152.04 | 304.09 | 99.79 | 199.59
2 4.45 | 4.95 | 0.956 | Trapézoidal | 1.545 | 1.206 | 126.06 | 82.74 | 194.85 127.89 152.64 99.79

Tableaux V11.8 : Charges revenant a la nervure la plus sollicité.
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Chapitre VII Etude infrastructure

« Détermination des sollicitations

Pour le calcul des efforts, on utilisera le logiciel ETABS.
» Sens longitudinal

Figure VI1.1.7 : Schéma statique de la nervure ELU (sens longitudinal).

Figure VI1.1.8 : Schéma statique de la nervure ELS (sens longitudinal).

Figure VI11.1.9: Diagramme des moments fléchissant a ’ELU.
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Chapitre VII Etude infrastructure

Figure VI11.1.10 : Diagramme des moments fléchissant a I’ELS.

Figure VI1.1.11: Diagramme des efforts tranchants a I’ELU.

Figure VI11.1.12 : Diagramme des efforts tranchants a ’ELS.
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Chapitre VII Etude infrastructure

> Sens transversale

Figure VI11.1.13: Schéma statique de la nervure ELU (sens transversal).

Figure VI1.14: Schéma statique de la nervure ELS (sens transversal).

Figure VI11.1.15: Diagramme des moments fléchissant a ’ELU.
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Chapitre VII Etude infrastructure

Figure VI1.1.16: Diagramme des moments fléchissant a I’ELS.

Figure VI1.1.17: Diagramme des efforts tranchants a 'ELU.

Figure VI11.1.18: Diagramme des efforts tranchants a I’ELS.
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Sens longitudinal Sens transversal
ELU ELS ELU ELS
Mamax (KN.m) | 664,41 427,36 1115,02 718,54
Mtmax (KN.m) | 584,45 375,93 718,62 463,09
Tmax (KN) 704,14 449,68 975,60 625,94

Tableau VI1.9 : Les efforts internes dans les nervures.
% Calcul des Armatures
e Armatures longitudinales b =45cm d=70cm
Le ferraillage adopté pour la nervure dans les deux sens est donné dans le tableau ci-dessous :

v | Zone Mu Hy B Secti A Aadoptée (cm?)

> (KN.m) on (cm?)

< | Appuis | 664,41 0,002 | 0,999 |SSA |20,17 | 5HA20fil+5HAl4chap=23,4

> | Travée |584,45 |0,002 |0,999 | SSA | 17,69 | 5HA20fil+2HAl4chap=18,78

< | Appuis | 1115,02 | 0,002 | 0,999 | SSA | 33,76 |5HA20fil+5HA20chap+2HAl4chap
<

=34,48

travée | 718,62 0,002 |0,999 | SSA | 21,75 | 5SHA20fil+5HAl4chap=23,4

Tableau VI1.10: Le ferraillage adopté pour la nervure.
e Armatures transversales (Art A.7.2.2/ BAEL 91modifiée 99)

Diamétre des armatures transversales

@tz%;;wzzg—oz6,66mm Soit ; ® = 8mm

Espacement des armatures :

En zone nodale :
Se < min{%; 120umar | = min {5212 x 2} = min{25; 24} = 10cm

En zone courante :

h 100
St SE =

=== 50 cm soit: S; =20cm

e Armatures transversales minimales (Art 7.5.2.2 RPA 99/ version 2003)
Apin = 0.003 x St X b = 0.003 x 10 x 55 = 1.65cm?

Soit: At =4HA8 = 2.01cm2 (un cadre et un étrier)
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Chapitre VII Etude infrastructure

e Armatures de peau (Art 4.5.34/ BAEL 91modifiée 99)

Les armatures de peau sont réparties et disposées parallelement & la fibre moyenne des
poutres de grande hauteur ; leur section est d'au moins (3cm2/ml) par métre 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 armees.

Dans notre cas, la hauteur de la poutre est de 100cm, la quantité d’armatures de peau
nécessaire est donc :
Ap = 3cm2 /mlx1 =3cm?
On opte pour: 2HA14 = 3.08 cm?
VIL.9 Vérification a PELU
a) Condition de non fragilité (Art. A.4.2.1/ BAEL91 modifiées 99)

Amm=0,23><b><d><f;ﬂ=o,23x55x95 x%=6,3lcm2

e
e Aux appuis
A, = 34,48cm? > Amin = 6,31cm? Condition vérifiée
e En travées

A, =234cm? > Amin = 6,31 cm? Condition vérifiée

b) Vérification de la contrainte de cisaillement (Effort tranchant)

Tmax
Ty =——

<7, = min {0,15’3}8 ,-4Mpa} — 25MPa

e Sens longitudinale :7;*** = 704,98 KN

bxd

_ 704,98

u = Soxes = W 15MPa < 7, = 2,5MPa Condition vérifiée.
e Sens transversal: T*** = 975,6 KN
T = 5957:;65 = 0,19MPa < T, = 2,5MPa Condition vérifiée.

V11.10 Vérification a ’ELS

> Dans le béton

On doit Vérifier que : b < d&bc

0pec = 0.6 fc28 = 0.6 x25 = 15 MPa
_ Ost

oy = 7
k
1
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Chapitre VII Etude infrastructure

> Dans les aciers ost < dst

0, < G5 = min {Z£%; 110 \/nftj} = min{266,66; 201,6} = 201.6MPa

o = _Ms _ 100X A
St B xdXAg P1= "a
sens | Zone As M p1 B K1 Ost Ot ab a, | Obs
(cmz2)

XX Appuis | 23,4 427,36 | 0,447 | 0,897 | 34,02 | 214,31 | 348 |6,29 |15 |Cv

Travee | 18,78 | 375,93 | 0,359 | 0,907 | 38,76 | 232,31 |348 |599 |15 |Cv

Yy Appuis | 34,48 | 718,54 | 0,659 | 0,881 | 27,02 | 248,99 | 348 |9,21 |15 |Cv

travée | 234 463,94 | 0,447 | 0,897 | 34,02 | 232,66 |348 (683 |15 |cv

Tableau VI1.11 : Vérification des contraintes a ’ELS.
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Chapitre VIII Etude du voile périphérique

Etude du voile périphérique
VII1.1 Introduction
Afin de relier la structure 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.
V111.2 Pré dimensionnement du voile périphérique
L’épaisseur minimale imposée par le RPA 2003 (Art 10.1.2) pour le voile périphérique
est de 20 cm. On opte pour épaisseur de 20 cm.
a) Contrainte de sollicitations
Les contraintes qui s’exercent sur la face du voile sont : oy €t oy
oy Contrainte horizontale
oy . Contrainte verticale
oy = Ky X oy

1-sin
Ky = —2

Ccos @
Avec : K, : coefficient de poussée des terres
@: Angle de frottement interne

b) Caractéristiques du sol

y = 17KN/m?3
q = 10KN/m?
o =30

¢ = 80KPa

¢) Calcul des sollicitations

e ELU
O'HZKOXO'v=K0(1,35X)/Xh+1,5><q)
h = 0m o1 = 1,5 % 0,5 x 10 = 7,5KN /m?

h=272m oy, = 38,71KN/m?
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Chapitre VIII Etude du voile périphérique

e ELS

oy =Ko X0, =Ko(q+y Xh)

h=0m oy, = 0.5 x 10 = 5KN/m?
h=272m oy =21

Diagramme des contraintes

7.5KN/m? / 5.00KN/m2 |

/ /

38.71KN/m? /

28.73KN/m?

ELU ELS
3 + 3%38,71+7,59

e ELU: @, = —H2Io%H1y 1 = 22208027 — 30.91KN/ml
3 + 3%X18,73+3,33

o ELS: g =¥y qm= XT = 22,79KN/ml

V111.3 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.

2) Détermination des moments

La détermination des moments de flexion se fera a partir de la méthode des panneaux
encastrés sur 4 appuis

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 :
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Chapitre VIII Etude du voile périphérique

e Moment en travée : 0.75
e Moment en appui: 0.5

a) ldentification des panneaux [, = 2,72m

l, =4,95m
I, 272 .
Q= L T2 055>04 — le panneau travaille dans les deux sens
y )
e ELU

¢ = 0,55 {ux = 0,0879

u, = 0,25
M,, = p, X ql2 =0,0879 x 30,91 x 2,722 = 20,10KN.m
Moy = pyy X My, = 5KN.mM

b) Correction des moments

- Sens xx : Auxappuis: M, =0,5M,, = 10,5KN.m
Entravée: M, =0,75M,, = 15,075KN.m

-Sensyy: Auxappuis: M, = 0,5M,, = 2,5KN.m
Entravée: M, =0,75M,, = 3,75KN.m

e ELS: M, =1547KN.m
M,, = 6,5KN.m
c) Correction des moments

-Sens xx:  Auxappuis: M, =0,5M,, =7,735KN.m
Entravée: M, =0,75M,, = 11,602 KN.m
-Sensyy: Auxappuis: M, =05M,, =3,25KN.m

Entravée: M, = 0,75M,, = 4,875KN.m
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Chapitre VIII Etude du voile périphérique

d) Calcul des sections d’armatures

Sens || Zone Mu(KN.m]{ u, section | B A(cm?) Agaoptee (cm?)
Amin(cm2

yy

15075 || 0,036 | 0,982 |2,6 |2 5HA12=5 65

3) Détermination des moments

A; 565 .
e Travée: Ay= f === 1,41cm? soit : 5SHA10/ml
5;

. A 5 :
e Appuis: Ag = :S === 1,41cm? soit : 5SHA10/ml

VI1I1.4 Vérification a PELU
VI11.4.1 Espacement des armatures
L’espacement des barres d’une méme nappe d’armatures ne doit pas dépasser les
valeurs suivantes :
Armatures principales St < min {3 X h; 33cm}
Danslesens XX : St = 20cm < 33 cm = condition vérifiée

DanslesensYY: St = 20cm < 33 c¢cm = condition vérifiée

VI11.4.2 Condition de non fragilité (Art A.4.2/BAEL 91)

La section des armatures longitudinales doit verifier la condition suivante :

Agdopte > Amin = 023X bxd x84 A =023x100x 17 x =~ = 2,05cm?

Dans le sens xx : SHA12 5,65 cm? > Amin = 2,05 cm? condition vérifiée

Dans le sensyy : 5HA12 = 5,65 cm* > Amin = 2,05 cm? condition vérifiée

V111.4.3 Calcul de la longueur de scellement des barres (Art A.4.6.1 ,23/BAEL 91)
Elle correspond a la longueur d’acier adhérent au béton nécessaire pour que ’effort de

traction ou de compression demandé a la barre puisse étre mobilisé.
Bfe

XTsy

Avec: [ = avec : T, = 0,6 X ¥2 X fiog = 0,6 X (1,52) x 2,1 = 2,835
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_ 1,2x400
S 7 4x2,835

=42,32cm

Pourles @12 :ls = 42.33cmonprend Is = 45cm

Pour I’ancrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de
la partie ancrée mesurée hors crochet est au moins égale a « 0.4 Is» pour barre & haute
adhérence.

Pourles 912 : 0.4ls = 18 cm

VI111.4.4 Calcul des armatures transversales
Selon le BAEL91, le diamétre des armatures transversales doit vérifier

b, < min (% ¢l;110) = ¢, < min (% 12mm; %) — min(28,57;12;20) = 12mm

Soit: ¢, = 8mm
On choisira 1 cadre + 1 étrier soit : At = 4HA8 = 2.01 cm?

VII1.5 vérification a PELS
1) Etat limite d’ouverture des fissures (Art .A.5.3,2/BAEL 91)

Notre voile peut étre en contact direct avec de 1’eau, dans notre cas on va considérer les

fissurations comme préjudiciable.

5, = min {22, max(0,5 x £,;100 x JTEX /7))

os = 201,63MPa

2) Etat limite de compression de béton (Art .A.5.3,2/BAEL 91)
- Sens xx
e Contrainte dans Pacier

On doit s’assurer que : a3 < 0y

100X%5,65
p=——"——"=033 K, =141,3
100%x17
k=-=00071
kq
B =0,968

D’ou la contrainte dans les aciers est :
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5. = Mg 15,47x1073
S AgxBxd  0,968%0,17X5,65X10~

= 166,37MPa < o, = 201,63MPa
Condition vérifiée.

e Contrainte dans le béton
obc = KX os =118 MPa < a; =15 MPa Condition vérifiée.

VI111.5.3 Etat limite de déformation
On doit justifier I’état limite de déformation par un calcul de fleche, cependant on peut se
dispenser de cette vérification sous réserve de Vérifier les trois conditions suivantes :
h : Hauteur totale (20 cm).
L : Portée entre nus d’appuis
M:: Moment max en travée.
Mo : Moment max de la travée isostatique.
A : Section des armatures.
b : Largeur de la section.
d : Hauteur utile de la section droite.
-Sens xx: M; =11,602KN.m

qs = 22,79KN/ml

_qsx1*  22,79%x2,72%

Mo =+ - = 21,08KN.m

hs 20 _02>21=0,0625 Condition vérifiée.
l 100 16

h_p2> M _ 11602 _ 55 Condition vérifiée.
1 10M, 10%21,08

4 _ 365 _ (0033 <*2 =22 _ 00105 Condition vérifige.
bxd 100x17 fe 400

-Sensyy  M; =4,88KN.m

qs = 22,79KN /ml

_gsx1Z _ 22,79%4,952

M, 5

= 69,8KN.m

hs20 o 02>+ =0,0625 Condition vérifiée.
l 100 16
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h M 4,88 L

-=02>—= = 0,007 Condition vérifiée.

l 10M,  10x69,8

A 5,65 42 42 .
> = =< -==—=10.0105 Condition vérifiée.

bxd 100%x17 feo 400

VI111.5.4 Contrainte tangentielle (Art. A.5.1,21/BAEL 91)
Dans le cas ou la fissuration est peu nuisible, la contrainte doit vérifier

max
1, =2 <t = min (% 5MPa) = 3,33MPa
boxd Yb

Tx = 22,79 x495 =112,81KN
Ty = 22,79 %X 2,72 = 62,49KN

_112,81x1000

Ty = = 0,66 < T, =3,33MPa Condition vérifiée.
1000x170
Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

22Xy < 0,85Xf¢2g
T bx09xd — 7y

Ope = 13,33 MPa

- Sens xx:

2x112,81 . g
Ope = ————— = 0,15MPa < 13,33MPa Condition vérifiée.
100%0,9x17

- Sens yy:

2X62,49

= — = 0,11MPa < 13,33MPa Condition vérifiée.
100x0,9%17

Opc

s 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>0,001bh=0,001x 100 x 20 = 2cm?

Les deux nappes sont reliées par quatre épingles/m2de HAS.
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2.T2m

THA 16/'ml
azp=15cm

Etude du voile périphérique

s

SHA12/ml

2sp=20C

apingle HAER

m

A
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CONCLUSION GENERALE

Ce projet qui consiste en 1’é¢tude d’une structure d'un batiment a usage mixte est la
premiere expérience qui nous a permis de mettre en application les connaissances acquises
lors de notre formation , il nous a permis de toucher aux Véritables difficultés que peut
rencontrer un ingénieur en genie civil pour le choix du modéle de calcul & considérer.

Cette étude nous a permis d’enrichir nos connaissances sur les différentes étapes de calcul et

de consacrer plus de temps a la réflexion.

Nous nous sommes attardées, apres une étude d'un systéme en portiques et contreventer par
voile, a rechercher la meilleure position des voiles qui accompagne ces derniers notamment
en évitant la torsion dans les deux premiers modes.

Avec ce choix de systeme de contreventement toutes les vérifications ont été satisfaites
notamment les déplacements.

Concernant le ferraillage des eléments, on doit a chaque fois tenir compte des moments
donneés par les combinaisons courantes et accidentelles pour ensuite ferrailler selon le cas le

plus défavorable, et effectuer en suite les vérifications a I’ELS.

On a constaté que pour 1’élaboration d’un projet de batiment, I’ingénieur en génie civil
ne doit pas se baser uniquement sur le calcul théorique mais il doit aussi tenir compte du coté
de la pratique.

Nous avons aussi pris conscience de 1’évolution considérable du Génie Civil sur tous les
niveaux, en particulier dans le domaine de I’informatique (logiciel de calcul ETABS), que

nous avons appris a appliquer durant la réalisation de ce projet.

Enfin, nous espérons que ce modeste travail pourra étre utile aux prochaines

promotions.
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