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Nous avons mené une étude visant a assurer la stabilité des immeubles de grande hauteur afin
que ces derniers soient soumis a la force du vent et des tremblements de terre. Au début de
nos travaux, nous avons calculé les propriétés du fer et du béton usagés, puis nous avons
calculé les dimensions pour chacun des membres primaires et secondaires Armement spécial

pour assurer la stabilité¢ du batiment

We conducted a study focused on ensuring the stability of high-rise buildings so that the latter
are subject to the force of wind and earthquake. At the beginning of our work, we calculated
the properties of used iron and used concrete, and then calculated the dimensions for each of

the primary and secondary members. Special armament to ensure the stability of the building
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INTRODUCTION

Apres que la population a augmenté dans le monde et que les zones agricoles ont diminué,
I'expansion horizontale n'était plus possible dans le logement et la transition vers I'expansion
verticale a commencé, ce qui permet a la zone elle-méme d'accueillir un plus grand nombre de

personnes.

C’est considéré Un immeuble de grande hauteur est un batiment avec une petite empreinte,
une petite surface de toit et des fagades massives, car les immeubles de grande hauteur ont la
capacité d'atténuer 1'étalement urbain et peuvent également faire face aux problémes de forte

densité et de manque de terrains disponibles pour le développement.

L’approche de la construction d’immeubles de grande hauteur est difficile et nécessite donc la

prise en compte de facteurs critique dans les conceptions architecturales et structurelles.

De plus, les immeubles de grande hauteur sont affectés par plusieurs facteurs, notamment les

tremblements de terre et le vent

Tandis que Les tremblements de terre sont le phénoméne naturel le plus dangereux qui cause
de grands dommages aux structures. On dit que deux sources de défauts qui mettraient les
structures en grand danger ignorent la maniere dont les tremblements de terre affectent les
batiments et les mauvaises pratiques de construction. C'est pourquoi une bonne
compréhension des effets sismiques sur une structure est si importante, et nous, en tant
qu'ingénieurs civils, devons tenir compte de l'effet des forces sismiques sur les batiments afin
de pouvoir mettre en place des mesures préventives contre les défaillances et les

effondrements.

Et pour le vent La force du vent affecte les immeubles de grande hauteur de plus de 6 étages
ou les abris de mosquées, réservoirs de grande hauteur et autres immeubles de grande hauteur
car il ajoute une charge supplémentaire (moment) sur les colonnes et les fondations pour
augmenter les contraintes de conception de la structure et autres éléments et la profondeur des
fondations sous le sol. Par conséquent, la résistance au vent et aux tremblements de terre doit

étre prise en compte lors de la conception

Lorsque le vent est rapide et que le batiment est haut, l'architecte est tenu d'utiliser des
matériaux plus légers comme le métal et de choisir une conception du batiment qui facilite le

passage du vent
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Et nous avons étudi¢ un immeuble de grande hauteur de 20 étages dans cette note de fin

d’études et nous avons abordé les éléments suivants :

Présentation et description de I’ouvrage dans le premier chapitre
Pré-dimensionnement des éléments dans le deuxiéme chapitre
Ferraillage des éléments secondaires dans le troisiéme chapitre
Etude au vent dans le quatrieme chapitre

L'étude dynamique et sismique dans le cinquieme chapitre

Ferraillage des ¢léments principaux dans sixiéme le chapitre

AN N N N N

Etude infrastructure dans le dernier chapitre

Et dans la bonté nous discutons de certaines solutions celles sont dans les batiments a
isolation primaire, la réponse du batiment est modifiée de maniére a ce que le sol en dessous
puisse se déplacer sans communiquer aucun mouvement ou un minimum de mouvement a la
structure au-dessus. Par conséquent, une isolation de base pour les batiments de grande
hauteur a ét¢ adoptée. Les charges de vent sont généralement le facteur déterminant pour la
conception structurelle dans le cas de batiments de grande hauteur. La forme du batiment
joue un rdle essentiel dans la réduction des forces du vent. Ainsi, il est préférable d'utiliser

des batiments carrés avec des coins arrondis, chanfreinés ou semi-circulaires et carrés.
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I.1 Présentation de I’ouvrage

L'ouvrage faisant I'objet de notre étude est un batiment a usage d’habitation en RDC+
20 étages classé en groupe d’usage 1 selon le R.P.A 99 / 2003. Il est implanté a Boumerdeés,
qui est considérée comme étant une zone de forte sismicité (zone Ill).

1.2 Caractéristiques géométriques de I’ouvrage
En se basant sur les plans d’architecture et les coupes verticales, les caractéristiques

géométriques de I'ouvrage sont comme suit :

1.2.1 Dimensions en élévation

e Hauteur du RDC 3.06 m

e Hauteur étage courant 3.06 m

e Hauteur totale y compris I'acrotére ------------- 65.06 m
1.2.2 Dimensions en plan

e Longueur en plan 31m

e Llargeur en plan 12 m

e Longueur du balcon 15m

La construction de ce batiment est soumise a des exigences de sécurité, confort,
esthétique et économiques.

1.3 Eléments constituants I'ouvrage

1.3.1 Planchers
Les planchers de tous les niveaux seront des dalles plaines qui repose sur appuis . et ports

dans les deux direction

e Avantage:
v' Facile a calculer et a mettre en ceuvre
v' Peu déformable
v" Grandes portées
e Inconvénients:
v' Retombées dans les deux directions
v’ Préfabrication difficile

1.3.2 Maconnerie

v" Murs extérieurs (remplissage) : lls sont constitués d’une paroi double en
brigques creuses séparée par une I’ame d’air

v Murs intérieurs (cloisons) : Ils sont constitués d’une seule paroi en

briques creuses

1.3.3 Escaliers
Le batiment présente un seul type d’escalier a deux volées et un palier de repos.

Les escaliers sont coulés sur place.
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1.3.4 L’acrotére

Au niveau de terrasse, le batiment est entouré d’'un acrotere congu en béton
armé de 80 cm d’hauteur et de 10 cm d’épaisseur.

1.3.5 Terrasse
La terrasse du batiment est accessible.

1.3.6 Balcons

Le batiment comporte des balcons en dalle pleine.

1.3.7 Revétement
Les revétements sont comme suit :
e Mortier de ciment pour les murs
e Lit de sable
e Enduit en ciment

1.4 Caractéristiques mécaniques des matériaux utilisés

1.4.1 Le béton

a) Définition

Le béton est un mélange de granulats, de ciment, d'eau et éventuellement de produits
d'addition "les adjuvants", en considére une masse volumique de 2500Kg/m?.

Pour le présent projet on adoptera : fi3=25 MPa
b) Composition du béton :  Pour fc28 =25 MPa

v 350 kg/m? de ciment de classe CPA 325.
v" 400 litres de sable de diamétre 0 a 5.
v" 800 litres de gravier de diamétre 15 a 25.

c) Résistance caractéristique a la compression

Le béton est définit par sa résistance a la compression a 28 jours d’age dite:
résistance caractéristique a la compression, notée f,. Elle est déterminée a la base
d’écrasements d’éprouvette normalisée (16x 32) par compression axiale aprés 28jours de
durcissement.

Lorsque la sollicitation s’exerce sur un béton d’age j < 28 jours, sa résistance a la
compression est calculée comme suit (CBA93Art A-2-1-1) :

Pour j< 28, f.,sdu béton non traite thermiquement est :
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S = J% [ [(4.76+0.83 ) si:f.,; <40MPa
S = J% [ /(1.40+0.95 /) si:f.,, > 40MPa

Pour j> 28 ona f,=f.5
d) Résistance caractéristique a la traction (Art 2-3-3-1 BAEL91) :

La résistance caractéristique a la traction du béton a «j > jours notée f  est
conventionnellement définie par la formule suivante :

J

f.=0,6 + 0,06,
f,, = 2,1 MPa

e) Déformation du béton :

v" Module d’élasticité longitudinal :
Ils existent deux modules de déformation déterminés d’apres le BAEL 91.

Le module de déformation instantanée
Pour des charges d’une durée d’application inférieure a 24 heurson a :

E,;=1100Q/f, D'ou: Ens = 321642MPa

Le module de déformation différée
Pour des charges de longue durée d’application on a:

Ey =3700 x3/f_ D0l E,=10721,4MPa

v" Module d’élasticité transversale
G=E/2(1+v) MPa

v : Coefficient de Poisson

v' Coefficient de Poisson
C'est le rapport des déformations transversales et longitudinales :
e déformation transversale

~ déformation longitudinale
v =0 si le béton supposé fissuré a ELU.

(Art A2.1.3, BAEL 91) , , , L
v =0,2 si le béton supposé non fissuré a ELS

f) Contraintes limites

v" Contrainte limite a la compression

_ O'Ss*fczg

Jou _9*—7/b MPa (BAEL 9] Art 2.3.3.3)
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1.5 en situation durable S.D

Sachant que: y, =
a Vs { 1.15 en situation accidentalle S.A

e 0O =esten fonction de la durée T d’application des combinaisons d’action :

1 T >24h
0=409 1h<T<24h
085 T<lh

Jou =142 MPa en S.D.T

Pour notre cas : fc28 =25MPa, on obtient :
Jo, =21,74 MPa S.4

v Contrainte limite de cisaillement (Art 7-4.3. 1 BAEL91)
Pour la fissuration peu nuisible

_ ) m _ 3,33MPa situation courante
T = T 4 asMPpa situation accidentell
5 MPa ) S1tuation accidentellie

Pour la fissuration préjudiciable ou trés préjudiciable

— . —0.15 feas _ 2,5MPa situation courante
oM b= T 3 06MPa situation accidentell
4 MPa , a situation accidentelle

v" Contraintes de service a la compression : (BAEL91)
o,. =0,60. f,,=15MPA

g) Diagramme contraintes défor
mations : (A.4.3.4.1CBA93)

Dans le calcul du béton armé relatif aux états limites, les diagrammes réels sont remplacés
par les diagrammes conventionnels suivants :

v’ L’état limite ultime

Le diagramme contraintes déformations du béton est le diagramme de calcul
dit :
(Parabole rectangle), il comporte un arc de parabole qui s’étend de 1’origine des
coordonnées ou &, =2%et 0,. = f,,suivi d’'un segment de droite paralléle a

I’axe des déformations et tangent a la parabole a son sommet.
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On (MPa)

fbu

* g (%
0 204, 3,5%o (%0)

Figure I.1. Diagramme contrainte-déformations du béton a L’ELU
L’état limite de service

Dans ce cas le diagramme contrainte-déformation est considéré linéaire et la contrainte

limite est donnée par: ¢ ;.= 0.6 f .o5

& Ope

4

Figure I.2. Diagramme contrainte-déformations du béton a L’ELS

1.4.2 Les aciers
a) Définition
L'acier est un alliage fer carbone en faible pourcentage. L'acier est un matériau
caractérisé par sa bonne résistance a la traction qu’en compression, on distingue deux types
d’aciers :

v Aciers rond lisse(RL) pour 0.15 & 0.25/. de carbone.
v’ Aciers de haute adhérence(HA) pour 0.25 3 0.40 /. de carbone.

Le module d’élasticité longitudinal de I'acier est pris égale a : E ;=200000 MPa.
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b) Caractéristiques des aciers utilisés
Tableau I.1. Caractéristiques des aciers utilisé€s

Limite
- Résistance |Coefficient |Coefficient
e
d}/p. Nomination Symbole |d’élasticité |a la|de de ]
acier
Rupture fissuration |scellement
Fe [MPa]
Aciers Haute
en adhérence
HA 400 480 1,6 1,5
Barre FeE400
Aciers . i
Treillis  soudé
en
treilis | T€400(®<6) It 400 480 1,6 1.5

c¢) Diagramme contrainte déformation
La mise en évidence des caractéristiques mécaniques de l'acier se fait a partir de I'essai de
traction, qui consiste a rompre une tige en acier sous |'effet de la traction simple.

O: (MPa)
r

C
iy [T I D
A, B ﬁ

fe :
I

|

|

|

:

&

&5

Figure 1.3. Diagramme contrainte déformation de I'acier en traction

Les parametres représentés sur la figure sont définis comme suit:
f, : Résistance a la rupture
fe : Limite d’élasticité
€es : Allongement relatif correspondant a la limite élastique de I'acier
&r: Allongement a la rupture
On distingue du diagramme précédent 04 parties :

Zone OA : Domaine élastique linéaire
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Zone AB : Domaine plastique

Zone BC : Domaine de raffermissement
Zone CD : Domaine de striction

d) Diagramme contraintes déformations de calcul
Dans le calcul relatif aux états limites on utilisera le diagramme simplifié suivant :

Os A
fe A B
s =
Vs
10%o Allongement
& " 10%o &
Raccourcissement
B' A' \
Pente Es=2.10°MPa
o’ v
Figure 1.4. Diagramme contrainte déformation de calcul
v/ Etat Limite d’élasticité a L'ELU
O-S
g€S= E

N

ES: (Est défini par la pente de la droite passant par I'origine)

E =200 000 MPa.

Y, : Coefficient de sécurité.

1.15 en situation durable ou transitoire S.D
Sachant que: 7, = ) ] ]
1 en situation accidentalle S.A

348MPa enS.D
Pour notrecas: o, =1, /7, =
: ‘ 400MPa enS.A

Etat limite de service

Il est nécessaire de limiter I'ouverture des fissures (risque de corrosion des armatures), et
c’en limitant les contraintes dans les armatures tendus sous l'action des sollicitations de

service d’apres les regles BAEL91, on distingue trois cas de fissuration :
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e) Fissuration peu nuisible : pas de limitation ©, =1/,

f) Fissuration préjudiciable: 0, 501‘ = min (2/3f,, 110 ,/nf, )=202MPa

g) Fissuration trés préjudiciable : 0, < o =min (1/2f,, 90 ,/nf, )=164.97MPa

n  Coefficient de fissuration.
n =1.6 pour les armatures a hautes adhérence (HA).

h) Protection des armatures : (Art A.7-2.4 BAEL91)

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

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

v' C > 3 cm: Pour les éléments situés au contacte d’un liquide (réservoir, tuyaux,
canalisations)

v C>1cm: Pour les parois situées dans des locaux non exposés aux condensations.

1.5 Hypothése de calcul
AVE.LU

v' Les sections droites restent planes, et il n’y a pas de glissement relatif entre les
armatures et le béton.
v’ Larésistance de traction de béton est négligée.

<\

Le béton et I’acier sont considérés comme des matériaux linéairement élastiques.
v" Le rapport des modules d’élasticités longitudinaux de I’acier et de béton est pris
égal a:

S

(n= E—= 15), n : est appelé coefficient d’équivalence.
b

AVE.LS

v’ Les sections droites restent planes, et il n’y a pas de glissement relatif entre les
armatures et le béton.

v’ Le béton tendu est négligé.

v" 'allongement relatif de 'acier est limite a : 10%o.

v’ Le raccourcissement ultime du béton est limité a

Ep. =3.5%0 en flexion
€. =2%0 en compression centrée

1.6 Les combinaisons d’action

10
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Les combinaisons des actions sont les ensembles constitué par des actions
a considérer simultanément et représente une étape nécessaire pour la
détermination des sollicitations revenant aux 1’¢lément.

Les combinaisons d’action a considérer :
v Combinaison de RPA99 /V2003
G+Q=+E
0.8G+E
v Combinaison du BAEL 91
ELU : 1.35G + 1.5Q
ELS : G+Q

11
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Chapitre 11 Pré-dimensionnement des éléments
I1.1 Introduction

Le but pré-dimensionnement est de définir les dimensions de différents éléments de la
structure.

Ces dimensionnement sont choisis selon les préconisations du RPA99 version2003,
CBA93, BAEL 91, les résultats obtenus ne sont pas définitifs, ils peuvent étre

augmentés apres vérification dans la phase de dimensionnement.

11.2 Pré-dimensionnement des éléments
I1.2.1 Les planchers

a) Introduction
Les planchers sont des plaques minces dont 1’épaisseur est faible par rapport aux
autres dimensions, elles se reposent sur 2,3 ou 4 appuis.
L’¢épaisseur des dalles dépend plus souvent des conditions d’utilisations que des
vérifications de résistance, on déduira donc 1’épaisseur des dalles a partir de cette
condition ci-apres :
b) Pré dimensionnement d planhe 2‘1 corps creux

Figure I1I.1 Dessin d’un plancher en corps creux.
1 : Dalle de compression

2: Corps creux
3: Poutrelle

Les dimensions de ce plancher doivent respecter la condition suivant
e Condition de résistance a la flexion (B.6.8.424 /CBA 93)

min (Ixmax ’ lymax )

22,5

e>
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Avec

Lx max : distance maximale entre nus d’appuis, suivant I’axe OX.
Ly max : distance maximale entre nus d’appuis, suivant I’axe OY.
Dans notre cas : Ly max < Ly max-

Tableau II.1 L'longueur maximale de deux sens et L'épaisseur de corps creux
Lx Ly e (cm) Haqp (cm)

7 8 35.55 32(16+16)

e Evaluation de I’épaisseur du plancher L'épaisseur de plancher est déterminée a
partir de la condition de rigidité selon BAEL91 (Article B.6.8.424) comme suit :

hi> 22.5L

Avec :

ht: Epaisseur de plancher.

L : la plus grand porté dans le sens considéré.
Nous avons Ly=8 cm et Lx=7 cm.

ht>= =38 _3555cm
22.5 22.5

Puisque on a trouvé une épaisseur de plancher a corps creux énorme (supérieur a 25

cm) et vu qu’en Algérie nous n’avons as d’épaisseur de corps creux supérieur a 20 cm,
on a choisi d'adopter pour toute la structure un plancher de type dalle pleine.

¢) Planchers a dalle pleine

Le dimensionnement des dalles pleines doit satisfaire au réglement imposé par le R.P.A 99

version 2003 ou on doit respecter les conditions suivantes :
1/40 a 1/50 pour une dalle reposant sur 3 ou 4 cotés.

- d’isolation acoustique : > 16 cm

- de rigidité ou limitation de la fleche < 1/500 ;

- de sécurité vis a vis de I’incendie : on adopte une €paisseur de 7 cm pour 1 heure de coupe-

feu et de 11 cm pour 2 heures de coupe-feu

14
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Figure I1.2 Dalle plein sur 4 appuis

e Condition de résistance a la flexion

Cas d'une dalle reposant sur deux appuis (dalle travail dans un seul sens[ Lx] )

p=(2)< 04> =l

35 301

Cas d'une dalle pleine reposant sur quatre appuis (la dalle travail dans les deux sens [ Lx, Ly]

)

L Lx L
0,4Sp=(£) <1 e= (22

Avec:

* Ly, Ly : respectivement, la petite et la grande dimension du plus grand panneau de la dalle(

Lx <Ly)

()=

e Pour notre cas on a un panneau reposant sur quatre appuis (dalles travaillant dans les deux

sens (LietLy)

p==2-7-0875>04
Ly 8

|

T42 em —

L3
Panneau |

— I.-I.I.'I'{_H_H:} —
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Lx Lx
Donc:—<e<—=>14cm<e<17.5cm.
50 40
Donc e = 16¢cm.
e Condition de sécurité vis-a-vis d’incendie
e =7 cm pour une heure de coupe-feu.
e = 11 cm pour deux heures de coupe-feu. = e=17.5 cm.

e = 17.5 cm pour quatre heures de coupe-feu.
e Isolation phonique

Selon BAEL 91 L’¢épaisseur du plancher doit étre supérieure ou égale a 14 cm, pour obtenir

une bonne isolation acoustique

Py .6p= 3.5KN/ m’ = (Bruit aérien)

Py .ep= 4KN / m’ = (Bruit impact) = e=14cm

ep = 350/2500 = 14 cm.

e=max (15, 17.5, 14) =17.5cm.

On prend alors I’épaisseur de la dalle pleine égale a 20 cm.

I1.1.3 Descente de charges
Plancher terrasse accessible

Tableau II.2 Evaluation des charges et sur charges du plancher terrasse accessible.

Les éléments du Epaisseur Poids volumique Poids surfacique
KN/m3 KN/m?
plancher
Carrelage 0.02 22 0.44
Mortier de pose 0.02 20 0.40
Lit de sable 0.02 18 0.36
Dalle pleine 0.2 25 5
Enduit en ciment 0.02 18 0.36
cloisons 0 0 1
7.56
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La charge permanente total est : G = 7.56 KN/m?

e Remarque

La charge propre du béton armé (dalle pleine) est prise en compte dans le logiciel de calcul

donc on prend G = 2.56 KN/m? lors de 1’application des charges sur ETABS.

La charge d’exploitation : Q = 1.5 KN/m?

« Combinaison fondamentales
> ELUR:
Qu=135G+1.5Q=(1.35x7.56) + (1.5 x 1.5) = 12.45 KN/m?

> ELS:
Qser =G+ Q=(7.56 + 1.5) = 9.06 KN/m?

I1.3.2 Plancher étage courant

Tableau I1.3 Evaluation des charges et surcharge du plancher étage courant

La charge permanente totale : G = 7.40 KN/m?

L%
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Remarque

La charge propre du béton armé (dalle pleine) est prise en compte dans le logiciel de calcul

donc on prend G = 2.40 KN/m? lors de I’application des charges sur ETAPSE.

La charge d’exploitation : Q = 1.5 KN/m?

+* Combinaison fondamentales
> ELUR:

Qu=135G+15Q=(135x74)+(1.5x 1.5)=12.24 KN/m?
> ELS:

Qr=G+Q=(74+1.5)=28.90 KN/m?

I1.3.3 Plancher rez-de-chaussée ET R1
Tableau I1.4 Evaluation des charges et surcharges de plancher RDC

Les éléments du Epaisseur Poids volumique KN/m3? | Poids surfacique KN/m?
plancher

Carrelage 0.02 22 0.44
Mortier de pose 0.02 20 0.4
Lit de sable 0.02 18 0.36
Dalle pleine 0.2 25 5
Enduit en platre 0.02 16 0.2
Cloisons en brique 0.14 11.5 1.62
creuses + enduit de
ciment

8.02

La charge permanente totale : G = 8.02 KN/m?

Remarque

La charge propre du béton armé (dalle pleine) est prise en compte dans le logiciel de calcul

donc on prend G = 3.02 KN/m? lors de I’application des charges sur ETABS.

La charge d’exploitation : Q = 2.5 KN/m?
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+* Combinaison fondamentales

» ELUR:

Qu=135G+1.5Q=(1.35x8.02) + (1.5 x 2.5) = 14.577 KN/m>

> ELS:

Qur =G+ Q= (8.02 +2.5) = 10.52 KN/m?

I1.3.4 Récapitulatif de descente de charge pour tous les planchers

Tableau I1.5 Récapitulatif de descente de charge

pour tous les planchers

Plancher GC Q ELUR ELS
(KN/m?) (KN/m?) (KN/m?) (KN/m?)
Terrasse accessible 7.56 1.5 12.45 9.06
Etage courant 7.4 1.5 12.24 8.90
R1 +R.D.C. 8.62 25 14.577 10.52

I1.4 Pré dimensionnement des éléments porteurs

I1.4.1 Pré dimensionnement des poutres

En construction, les poutres doivent avoir des sections réguli¢res soit rectangulaires ou

carrées. Ces sections sont obtenues en satisfaisant aux conditions suivantes

& Critére de rigidité.

& Critére de résistance

& Condition du R.P.A 99.

¢ Pré dimensionnement des poutres principal

Les poutres seront pré dimensionnées selon les formules empiriques données par BAEL91 et

vérifiées par la suite selon le RPA99/version2003.

Critére de rigidité

L
5

L
0

<h<

~
~

04h<b<0.38

Avec :

h

h : Hauteur de la poutre.
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b : Largeur de la poutre.
L : la portée de la poutre secondaire

Pour L =650cm {: 43.33<h <65— h= 50cm.

20 <b< 416 — b=35cm.

Condition de résistance

h/L > 1/16

50/742 >1/16

0.06 >1/16 condition vérifié.
Condition du R.P.A 99

h >30cm

b >20 cm

( /[p)<4
50cm > 30cm donc la lere condition est vérifié
35cm > 20cm donc la 2éme condition est vérifié.
50/35=1.41 > 4donc la 3¢éme condition est vérifié.
Donc la section adoptée pour les poutres périphériques est [35 *50] cm?
e Poutre secondaire

_Critére de rigidité

L

Lcn<
15 10

04h<b<0.8h
Avec :
h : Hauteur de la poutre.

b : Largeur de la poutre.
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L : la portée de la poutre.
Pour L=650cm = 4333 <h £65—> h= 50cm.
20 <b<L 416 — b=35cm.

Condition de résistance

h/L>1/16
50/742 >1/16 0.06 >1/16 condition vérifié.

Condition du R.P.A 99

h >30 cm

b >20cm

(") <4
50cm > 30cm donc la lere condition est vérifié
35cm > 20cm donc la 2éme condition est vérifié.
50/35=1.41 > 4donc la 3éme condition est vérifié.
Donc la section adoptée pour les poutres périphériques est [35 *50] cm?

I1.4.2 Pré dimensionnement des poteaux

Un poteau est un ¢élément vertical soumis a la flexion composé dont la fonction principale est
de transmettre les charges et les surcharges aux fondations. Le calcul est basé en premier lieu
sur la section du poteau le plus sollicité (central), la section afférente est la section résultante
de la moitié des panneaux entourant le poteau. Dans notre structure on a un poteau et un

raidisseur au niveau sous sol et RDC.

-Les dimensions de section transversale, les poteaux doivent satisfaire les conditions suivent :

a. condition de résistance.
b. condition de stabilité.
c. condition imposée par le RPA99.

La section affairant: S, ;r = 6 X 6

Suff =36 m2
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a. condition de résistance

On sait que :

N,

[” (" on (Vo ]}

D’apres BAEL 91 on prendBi =1% = 0.01

g, =

Avec :

Br : Section nette du béton ; [ Br=(a-0,02) ( b -0,02) m?]

As: section des armatures. As=1% section de béton.

b y = coefficient de sécurité (béton) =1.5.

s v = coefficient de sécurité (acier) =1.15.

fe =500Mpa

.f¢c28 =30Mpa.

Gbe : Résistance de calcul du béton en compression a 1’état ultime.
Nu : effort normal ultime.
Nu =1,5Ng+ 1,35Ng
Ng : Effort normal du aux charges permanentes.
N : Effort normal du aux charges d’exploitations.

a: coefficient qui dépend de I’élancement des poteaux.
a=0.85/( 1+0,2(A / 35)*) avec A<35

Pour toutes les armatures participe on prend A= 35 — a =0.708.

Os = g =435 MPa : Résistance de calcul des aciers a L’ELU.

La formule (*) est simplifiée et devient :

Br>0.55 Nu

Nu =(1,35G + 1,5P) x Sysr + 1,35(Gypp + Gps ) 1
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Gpp=yb .b . h . Laff

Avec:
Gyp : Poids propre de la poutre principale.
b : Largeur de la poutre périphérique.
h : Hauteur de la poutre périphérique.
b : Poids volumique du béton.
L : largeur afférent.
Gpp = 25%0,35%0,5%6 =26.25 KN
Gpn=vb.b.h. Lyt
Avec :
Gy, : Poids propre de la poutre secondaire.
b : Largeur de la poutre secondaire.
h : Hauteur de la poutre secondaire.
Gpn = 25%0,2%0,5 x6 = 15KN

Donc :

Descente de charge

Tableau I1.6 Descente de charge

504.105

1.35%x7.56x36+1.5%1.5%36+15%x1.35+26.25%1.3
5

=504.105
1.5 | 1.35x7.4x36+1.5%1.5%36+15%1.35+26.25%1.35 | 1000.432

7.4
=496.327

7.4 1.5 | 1.35%x7.4x36+1.5%1.5%36+15%1.35+26.25x1.35 | 1496.759
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courant =496.327

17-17 | Plancher 7.4 1.5 1.35%7.4%36+1.5%1.5%36+15%1.35+26.25%1.35 | 1993.086
¢tage
courant =496.327

16-16 | Plancher 7.4 1.5 1.35%7.4%36+1.5%1.5%x36+15%1.35+26.25%1.35 | 2489.413
¢tage
courant =496.327

15-15 | Plancher 7.4 1.5 1.35%7.4x36+1.5%1.5%x36+15%1.35+26.25%1.35 | 2985.74
¢tage
courant =496.327

14-14 | Plancher 7.4 1.5 1.35x7.4x36+1.5x1.5x36+15%1.35+26.25%x1.35 3482.067
étage
courant =496.327

13-13 | Plancher 7.4 1.5 1.35x7.4x36+1.5x1.5x36+15%1.35+26.25%x1.35 3978.394
étage
courant =496.327

12-12 | Plancher 7.4 1.5 1.35x7.4x36+1.5%x1.5x36+15%1.35+26.25%x1.35 4474.721
étage
courant =496.327

11-11 | Plancher 7.4 1.5 1.35x7.4x36+1.5x1.5x36+15%1.35+26.25%x1.35 4971.048
étage
courant =496.327

10-10 | Plancher 7.4 1.5 1.35x7.4x36+1.5x1.5%x36+15%1.35+26.25%x1.35 5467.375
étage
courant =496.327

9-9 Plancher 7.4 1.5 1.35x7.4x36+1.5x1.5%x36+15%1.35+26.25%x1.35 5963.702
étage
T =496.327

8-8 Plancher 7.4 1.5 1.35x7.4x36+1.5x1.5x36+15%1.35+26.25%x1.35 | 6460.029
étage
T =496.327

7-7 Plancher 7.4 1.5 1.35x7.4%x36+1.5x1.5x36+15%1.35+26.25%x1.35 | 6956.356
étage
T =496.327

6-6 Plancher 7.4 1.5 1.35%7.4x36+1.5%1.5%x36+15%1.354+26.25%1.35 7452.683
étage
courant =496.327
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5-5 Plancher | 7.4 | 1.5 |1.35x7.4x36+1.5x1.5x36+15x1.35+26.25x1.35 7949.01
étage
courant =496.327

4-4 Plancher | 7.4 |1.5 |1.35x7.4x36+1.5x1.5x36+15x1.35+26.25x1.35 8445.337
étage
courant =496.327

3-3 Plancher | 7.4 | 1.5 | 1.35x7.4x36+1.5%x1.5%x36+15%1.35+26.25%1.35
étage 8941.664
courant =496.327

2-2 Plancher | 7.4 | 1.5 | 1.35x7.4x36+1.5%x1.5%x36+15%1.35+26.25%1.35 9437.991
. =496.327
étage
courant

1-1 Plancher | 8.62 | 1.5 | 1.35%8.62x36+1.5%2.5%x36+15%1.35+26.25%1.35 10047.61
étage
courant =609.619

RDC Plancher | 8.62 | 1.5 | 1.35x8.62x36+1.5x2.5x36+15%1.35+26.25x1.35=609.619 | 10657.229
rez-de-
chaussée

+» Démontions des poteaux

Tableau I1.7 Démontions des poteaux

Etage Nu Br axb a X bgeronrpa | © OC 0ix
20 504.24 277.332 30%30 30x30 30x30
19 1000.432 | 550.237 35%35 30x30 35%35
18 1496.759 | 823.217 35%35 30x30 35%35
17 1993.086 | 1096.197 40x40 35%35 40x40
16 2489.413 | 1369.177 40%40 35%35 40x40
15 2985.74 1642.157 45x%45 35%35 45x%45
14 3481.977 | 1915.087 45x45 40%40 45x45
13 3978.304 | 2188.067 50x50 40%40 50x50
12 4474.541 | 2460.997 50%50 40%40 50x50
11 4970.868 | 2733.977 55%55 45%45 55%55
10 5467.105 | 3006.907 55%55 45x%45 55%55
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gl 5963.342 3279.838 60%60 45x45 60x60
8 6459.579 3552.768 60%60 50%50 60x60
7 6955.816 3825.698 65%65 50x50 65%65
6 7452.053 4098.629 65%65 50x50 65%65
5 7948.29 4371.559 70x70 55%55 70x70
4 8444.527 4644.489 70x70 55%55 70x70
3 8940.764 4917.42 75%75 55%55 75%75
2 9437.001 5190.35 75%75 60x60 75%75
1 10047.61 5463.28 80x80 60x60 80x80
RDC 10657.229 | 5768.871 80x80 60x60 80x80

» Vérification des poteaux aux exigences de ’RPA 99

L’article 7.4.1 de RPA99 n’exige que les dimensions de la section transversale des poteaux
Doivent satisfaire les conditions suivantes :

Min (b, h) >30
Min (b, h) > he / 20
1/4<b/h<4

Application : Pour le poteau (80 x 80)
Min (80 x 80) = 60
Min (80 x 80) = he/20 =20

1/4<b/h=0.77<4

N
o, = e <0,6.f ,, =15 MPa
ser llst f;.28

«» Balcon

11.4.3 Les balcons
Le balcon est constitué d’une dalle pleine, il a travaillé comme une console encastrée au

niveau de la poutre de rive.

L’¢épaisseur de la dalle de balcon est donnée par la formule suivante :
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e> % Avec L : largeur de balcon.

e>150/10=15cm
On prend e=20 cm.

Tableau I1.8 Récapitulatif de descente de charge pour le balcon

Matériaux Epaisseur (cm) Poids volumique Poids surfacique
(KN/m*) (KN/m?)
Carrelage 2 22 0.4
Mortier de pose 3 20 0.6
Couche de sable 2 18 0.36
Dalle en béton 15 25 3.75
armé

Enduit en platre 2 10 0.2
Gr 53

Surcharges d’exploitations

1-Plancher terrasse (Iinaccessible).......ccvevviieeiiieeiiiiieieeeeeee e Q, =1,00KN/m?.

2-Plancher courant (usage d’habitation)...............cccooveiiiiiiiiinnnnn. Q;=1,50KN/m”.
3-Escalier (usage d’habitation)...........ccooeeeiiiiiiiiiiiii e Q¢ =2,50KN/m”.
BBalCOM. ..o Q; =3,50KN/m”.

Pré Dimensionnement des voiles

Le Pré-dimensionnement des murs en béton armé est justifié par D’article 7.7.1 du

RPA99V2003.

Les voiles servent d’une part a contreventer le batiment en reprenant les efforts horizontaux
(séisme ou vent) et d’autre part a reprendre les efforts verticaux qu’ils transmettent aux

fondations.

e Les charges verticales : charges permanentes et surcharges.
e Les actions horizontales : effet de s€¢isme ou du vent.
e Les voiles assurant le contreventement sont supposés pleins.

e Seuls les efforts de translation seront pris en compte.
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D’apres le RPA99V2003 article 7.7.1« les ¢léments satisfaisants la condition (L>4¢) sont

considérés comme des voiles, contrairement aux ¢léments linéaires. »

Ou L et e sont respectivement la portée et I’épaisseur du voile.

L’article 7.7.1 RPA99V2003 « I’épaisseur minimale est de 15 cm ».De plus 1’épaisseur doit
étre déterminé en fonction de la hauteur libre d’étage h, et des conditions de rigidité aux

extrémités comme indique la figure ci-apres :

il
™| i

| [

\

h
\

\
\

| —

_._'_,_,.,-o-""

JETT I_ ﬂh

- g b
- > ha /22

- > e 20

Figure I1.4 Coupe de voile en plan
e > max (he/25,he/22,he/20).

e>max (10.8, 12.27, 13.5).

On prend: e= 20 cm.
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I1.4.4 Les escaliers
Type : Escaliers a deux volées droits avec palier intermédiaire pour le minaret

L’escalier est constitué d’une suite de plans horizontaux permettant de passer a pied d’un

tout les niveaux 4 un autre.

Contre marche
~ ~ 1
N i S
Palier ™!
Emmarchemen _\ \‘ :

A &
Marche

y .

Paillasse
alier R

\ Giron

Figure II.S Dimension de I’escalier
ep:  ¢épaisseur de paillasse

h : hauteur de la contre marche

L : la longueur de la paillasse pochetée et égale a 240 cm

n : nombre de contre marche

La longueur de la marche et la Hauteur du contre marche doivent vérifier la condition de

« BLONDEL »

59 <(g+2h) <66
g =30cm
Prenons :
h=17cm

59em<g+2h=64cm<66cm ; La formule de « BLONDEL » est vérifiée.

nh=H n =9contre marche
n-1=8marche

(n-1)g=L
Epaisseur de la paillasse

La paillasse est considérée comme une dalle sur deux appuis simples, d’épaisseur « e » telle

L L
que: —<e<—
30 20

Ou:tga=H/L - tga=153/24 - a=32.52

_ 153

sina

=2.85m

L,
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Donc :9.5< e,< 15.25

On adopte :e,=15cm
Palier

Tableau I1.9 Récapitulatif de descente de charge pour le Palier

Paillasse

Tableau I1.10 Récapitulatif de descente de charge pour les paillasses

IIL6. Conclusion  Nous avons effectué le pré dimensionnement des éléments structuraux
(poteaux poutres et voiles) afin d’assurer la résistance vis-a-vis les différentes sollicitations, la

stabilité et la bonne tenue de 1I’ouvrage. Le chapitre suivant et consacré a 1’étude du plancher.
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Chapitre III Ferraillage des éléments secondaires

I11.1 Introduction
Dans une structure quelconque on distingue deux types d’¢léments :

» Les éléments porteurs principaux (qui contribuent directement au contreventement).

» Les éléments secondaires (qui ne contribuent pas directement au contreventement).
Les ¢éléments secondaires a calculer dans ce chapitre sont : les escaliers, ’acrotere, les

planchers et la salle machine.

IT1.2 Calcul de ’acrotére

L’Acrotére est un élément complémentaire du plancher terrasse, destiné a protéger les
personnes contre la chute et d’éviter le ruissellement d’eau sur la fagade, il est considéré
comme une console encastrée a sa base, soumise a son poids propre et a une surcharge

horizontale.

Le calcul se fera en flexion composée dans la section d’encastrement pour une bande de Im

linéaire.

L’acrotére est exposé aux intempéries, donc la fissuration est préjudiciable, dans ce cas le

calcul se fera a ’ELU, et a ’ELS.

10 em 1.2 e
- —-
+* . & 3cm Q
. I 7 CH
G
50 Cm ’l
-+ |
rJJ o " 2 it = - o s . & L =

Figure III.1 Schéma de I’acrotere
Charge

- Poids propre de I’acrotére

G = Gae(KN/ml) x 1 ml

G=2218x Iml=2.218 KN
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- Surcharge d’exploitation

Q=1KN/ml=1x1ml=1KN

(Surcharge due a la main courante)
- Sollicitations :

G ; crée un effort normal : Ng = G =2,218KN
Q ; crée un moment de renversement : Mo=Q xh=1x0.8=0.8 KN.m
Le calcul se fait sur une section rectangulaire avec :

Tableau III.1 Les caractéristiques et les dimensionnements de I’acrotere

h(m) b(m) d’ (m) d(m) fe2s(MPa) ﬁ28 (MPa) | f,(MPa)
0.1 1 0.02 0.08 25 2.1 400
[F h B
A A
A
h | | xE__________________ i
A ——d

Figure I11.2 Schéma des dimensions pour ferraillage d’acrotére

II1.2.1 Calcul des armatures a ’ELU

D’apres le B.A.E.L 91 modifier 99 (art 2.1.2)
N=1,35 N, +1,5 Ng = 1,35 .2,218 =2,994 KN
M,=1,35 M, +1,5 M= 1,5.08=1,2 KN.m

La position du centre de pression est
eo=My/Ny=1.2/2.994=04m

Ona ¢p=0.4>h/2=0.05 => Section partiellement comprimée.
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D’ou le centre de pression se trouver a I’extérieur de la section limitée par les armatures, et
I’effort normale (N) est un effet de compression, elle sera calculer en flexion simple sous

I’effet d’un moment (Mya) puis en se ramené a la flexion composée.

Mya = Ny X e,
ea=¢ot+(d-h/2)=0.4+(0.08—0.1/2)=0.43 m
ea : distance entre centre de pression et le centre de gravité de la section des armatures.
Muya= Ny % ex = 2.966 x 0,43 =1.275 kN.m
My : moment fléchissant ultime par rapport aux aciers tendus.

a) Calcul des aciers en flexion simple

- Calcule de moment réduit (py,)

_ Mya _ 12751073
Mou = bazr,, ~ 1(0,08)2. 142 =0,014
Pour FeE400 => n~=0,392 (tableau BAEL 91 art2.1.3)

Up=0,014 <= 0,392 et =>la section est simplement armée A’=(

- calcule d’armatures tendus Ag

Uew=0,014 < 0,275 (d’apres le BAEL91 art 2.3.1 on calcule Z)
Z=d(1-0,6ppy) = 0,079 m
foq= fe/ys=400/ 1,15 =348 MPA

_ Mya _ 1,275.107%.10*

A= = = 0,46cm?
Z.f.;  0,079. 348 cm
b) Calcul des aciers en flexion composée
Ny 2,994.1073.10%
Ay=A——=1046 — = 0,374cm?

foq 348
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II1.2.2 Calcul des armatures a ’ELS
Nser = Ng = 2,218KN

Mser = Mg = 0.8 KN.m

La position du centre de pression C :

€0ser = Mser/ Nger = 0,8 /2,218 = 0,36 m

Ona eper=0.36>h/6=0.0166 => Section partiellement comprimée

D’ou le centre de pression se trouver a I’extérieur de la section limitée par les armatures, et
I’effort normale (N) est un effet de compression, elle sera calculer en flexion simple sous

I’effet d’un moment (Magr) puis en se ramené a la flexion composée.
Maser= Nser X €aser
Caser= €oser T (d - 1/2) =0.36 + (0.08 — 0.1/2) = 0.39 m
ea : distance entre centre de pression et le centre de gravité de la section des armatures.
Maser= Neer X €aser = 2.218 x 0,39 =0.497 KN.m
a) Calcul des aciers en flexion simple

0, =0.6-f,,=0.6-25=15 MPa

o, =min (E f. » 110y/n-F,) Fissuration Pré¢judiciable

;S:min (%400 , 11041.6x2.1) =min (266.67 , 201.63) =201,63MPa

— 150, 1515

o, =—" == =0.
' 150, +0, 15-15+201.63

1— o —
Mrb :Eal(l_?l)bd2 'O-bc

M, :%'0.53-(1—%)-1'0.082 -15-10° =20.94 KN.m
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M,>M_ —=A4=0

ser

Z, =d(l —%) =0.08- (1—?) =0.066m

 Mpger  0,497.1073.10*

A= =
1.0 0,066. 201,63

= 0,37cm?

b) Calcul des aciers en flexion composée

ser

N 2,218.1073.10*
Ar =A——5=037-

— 2
o, 20163 2éem

¢) Condition de non fragilité

4, =023-92 5. g 02321 .100.820.966 e’
f 400

e

I11.2.3 Conclusion de ferraillage

a)Armatures longitudinales

A =Max (Agr, Ay, Amin) = Max (0.26 , 0.374, 0.966) = 0,966cm’
Donc on prend SHA8 A = 2.51 cm?, avec espacement de 20cm

b) Armatures de répartitions

A= %2%20.63 cm? on a donc 3HAS8 = 1.51cm?, avec espacement S¢= 20 cm

II1.2.4 Vérifications

a) Vérification des contraintes a L’ELS
selon le BAEL 91

- Dans le béton : On doit vérifier o,, < e = 0,6 f.,s =15Mpa

_ Nser- YZ . YSER
Gbc - I

- Dans Pacier : On doit vérifier o, < o, =201.63 MPa

— n Nser- YZ -Yser
I

Os

n =15 : coefficient d’équivalence acier-béton.
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Y : distance de 1’axe neutre a la fibre la plus comprimée a ELS
Y= Yo+ C

C= (h/2)- €pse:=0,05-0,36 =-0,31 m
On calcule (Y;) par équation suivante :

(Y2)+ P(Y>) +q =0

Avec p=-3(c)? — (C‘db)ﬁ"A + =9 0,285 m”
12 ’
q=2(c)* - L, (A4 58 m’

- Méthode des itérations successives

On ae, = % e (1) ou €1 = 3/—Ppeir— e

On prend une valeur quelconque d e et en calcule e; :

Exemple en prend e;= 0,4m

€1= 0,41117 e;=0,38m

e=0,38m —— > ¢;=0,369m
e;=0,369m =—> ¢;=0,36m

e=0,36m —— > ¢,=0,354m

e=0,354m § e=0,35m

e=0,35m —= ¢,=0,347m

e;= 0,347m > e;= 0,344m

e=0,34d4m — > ¢,=0,34m

Alors la valeur dee;=Y,= 0,34cm

Yser= Yot C=0,34 -0,31=0,03m=3cm

3 '
[ = bYT + 15[A. (d — Yeer)? + A'(Yser — d)2]= 1262,25cm*

(2)

- Dans le béton : On doit vérifier o, < e = 0,6 f.,, = 15Mpa
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__ Nger- Y2. Ysgr __ 2,218. 0,34. 0,03.10%.10%. 103

Obe = I 1262,25.10* =1,79MPa
1,79MPA <15MPA = condition vérifier

- Dans Pacier : On doit vérifier o, < o, =201.63 MPa
o, = N Nser. Y2 Yser __ 15.2,218. 0,34. 0,03. 103103103 26,88MPa

I 1262,25. 104
26,88MPA < 201,63MPA=condition vérifier

b) Vérification a I’effort tranchant

On doit vérifier : Ty, <71y

Ty ¢ Contrainte de cisaillement,

4

u

T =

u b .

V,=15-0=15-1=15KN = t, =%x103=0.019 MPa

Pour une fissuration préjudiciable on a

£

Vb

7, =min(0.152% , 4MPa) = min(o.1512—i_ , 4)=2.5MPa

Ty = Ty =>Condition vérifiée

¢) Vérification des espacements des barres

- Armatures longitudinales

SL.< min (3xh, 33cm) => St <min (3%x10 ,33cm) =30cm
S.=20cm < 30cm =>Condition vérifiée

- Armatures de répartitions

S,<min (4xh, 45cm)  => S;<min (40, 45cm) = 40cm
Sy =20cm < 40cm =>Condition vérifiée

d) Calcul de I’ancrage

38



Chapitre III Ferraillage des éléments secondaires

Ls =

ENGESE

Fe
TS u

T, =0.6-0°f,,=0.6-15-2.1=2.83MPa

Ls = %~ﬂ=28.27cm
4 2283

Ls=2827cm<h=40cm => ancrage droit

I11.2.5 Force sismique
D’apres le RPA99V2003 (Article 6.2.3) les éléments non structuraux doivent étre calculés

sous 1’action des forces horizontales suivant la formule suivante ;
Fp=4 A CpWp
A: coefficient d’accélération de zone, A =0,15 (groupe d’usage 2, zone Ila).
Cp : facteur de force horizontale, Cp =0,80 (tableau 6.1, RPA99/V2003)
Wp: poids de I’acrotere pour Iml, Wp=2.218 KN
D’ou:  Fp=4x0,15%x0,8%x2.218= 0.94 KN

Fp=1.064 KN

Soit Q=1 KN/ml (surcharge due a la main courante)

Donc:1,5Q >F =>La condition au séisme est vérifiée

Ty

80 cm

Figure II1.3 Schéma du ferraillage de I’acrotere
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Chapitre III Ferraillage des éléments secondaires

I11.2.6 Calcul du balcon
Introduction

Le balcon est assimilé a une console en béton armée de portée L=1,2m et d'épaisseur
e=15cm, encastré a son extrémité. Le balcon est exposé aux intempéries donc la fissuration
est préjudiciable

Le calcul se fera en flexion simple pour une bande de 1m de largeur, libre d’un co6té et

encastré d’un autre.

dl.r'r|'rl
T T

¢

Iml

E 3
w

Figure II1.4 Schéma dimension pour le ferraillage du balcon

.

1.00

(G.Q)

IERRRNRNR RN

152

ANRRNRNNY

Figure II1.5 Schéma du balcon
Evaluation des charges (DTR B.C. 2 .2)
Charge permanente G=6,74 KN/m*

Charge d’exploitation Q=3,5 KN/m*
Charge due a la main courante P =1 KN/m

1I1.2.7 Calcul des armatures a ELU
q, = 1,35G+1,5Q = 14.35KN/ml.

4, =15p=1.5KN

12

My = qp.1+qu (5)=18.1KN.m
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_ Mya __ 18,1.1073
Hbu = bd2fy,  1(0,14)2. 14,2

= 0,065
Pour FeE400 =>w=0,392 (tableau BAEL 91 art2.1.3)

Up=0,065 <= 0,392 et =>la section est simplement armée A’=(

a) calcule d’armatures tendus Ag
Up=0,065 < 0,275 (d’apres le BAEL91 art 2.3.1 on calcule Z)
Z=d (1- 0,6pp,) =0,1345 m
fe= fo/ys=400/1,15 = 348 MPA

Mya  18,1.1073.10% >
A, = = =3,9cm
Zfeq 0,134. 348

b) Condition de non fragilité

Ay> Anin=0.23 by dh =1,69
e

As=max {Ay, Amin} =>As=3.9cm’=>On adopte SHA12 = 5.65 cm’
- Espacement :S; =20 cm

¢) Armatures de répartition

Ar=ﬂ = 205 98em? =>A, = 1.4lecm* => On adopte 6HAS8 = 3.02cm’

4 4
- Espacement: S,=25cm

II1.2.8 Vérifications

a) Vérification des contraintes a L’ELS

- Dans le béton : On doit vérifier o,, < e = 0,6 f.,s =15Mpa

G, : Contrainte maximale dans le béton comprimé ( 0,,. = KY)

2

On a: b-y?+77(AS+AS’)-y—77(AS-d+A;-d')=0=>y=4,lcm
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3

I=b-in[A(d =) + 4, (y=d)' ] =1=10603.T1em’

M g
1

ope = KY = 0,121 X 41 = 4,96 MPa < 15 MPa=>Condition vérifiée.

K = = K=0.121N/mm’
- Dans ’acier : On doit vérifier o, < o, =201.63MPA Ona:
os=1.K.(d-Y)=179,685MPa < 201.63 MPa=Condition vérifiée.
b) Vérification des espacements des barres

- Armatures longitudinales

St <min (3xh, 33cm) =>S; <min (3%16, 33) =33cm
St=20cm <33cm =Condition vérifiée

- Armatures de répartition

S; <min (4xh, 45cm) => S, <min (4x16, 45cm) = 45cm

S;=25cm<45cm  =Condition vérifiée

¢) Vérification a I’effort tranchant

Tymax = 2202 < min (0,15

fezg ,4MPa) =min(2,5 , 4MPa)=2,5MPa
09d. b b

Vumax = Qu - L= 14,35 .1,52=21,81 KN

Vomee  21,81.103
- - = 0,173MP
Tumax = 594 b~ 09.140.103 2

0,173MPa < 2,5 MPa=Condition vérifiée

d) Contrainte d’adhérence

Vi
T = ————— Sy, X A Sy, =15
s 0.9dZU,- Wy X f1 28 Avec g

W X f; 28 =1,5%2,1=3,15Mpa
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Chapitre III Ferraillage des ¢léments secondaires

dDUj=n-m-®=5-3.14-12=188.4mm

= 0.92Mpa <y, x f, ,4 =3,15Mpa = Condition vérifiée

e) Vérification de la fleche

- 2>252°-0105>00625 => Condition vérifiée.

h 1 M 1 1283

- 2> 222020 105> —. 22220 | => Condition vérifice.
1 10 M, 152 10 12,83

- B > 22 MPay= % =0,004 >0,0105 => Condition vérifiée.
b. d fe 100. 14

Les trois conditions sont vérifiées, donc le calcul de la fléche n’est pas nécessaire.

f) Calcul de ’ancrage

LS=Q.E:>Tsu =0,6. (ps2X Jirg =0,6. (1,5)% 2,1 = 7su=2,84 MPa
4 w5u
Ls = 142 ;?;i =42,25 cm > b=30cm = donc il est nécessaire de prévoir des crochets a la fin

de chaque armature longitudinale.

SHA12/ml SHAS8/ml

£

—~ ]

% o}
X
X
e &
|

Figure I11.6 Schéma du ferraillage de balcon

II1.3 Calcul des planchers

I11.3.1 Introduction
Les planchers ont un role trés important dans la structure Ils supportent les charges verticales,
les transmettent aux ¢éléments porteurs et aussi ils isolent les différents étages du point de vue

thermique et acoustique, on distingue :

- Plancher a corps creux.

- Plancher a dalle pleine
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- Dans notre projet on a des planchers a corps creux, ce type de plancher est
constitué d'éléments porteurs (poutrelle) et éléments de remplissage (corps
creux) de dimensions (16x20x65) cm’, le tout surmonté d’une dalle de

compression de 4cm d’épaisseur.et des dalles pleine d’épaisseur e=16cm.

I11.3.2 Plancher en dalle pleine

Lx=3.40

Ly= 6.55

Figure II1.7 Schéma de la dalle pleine
a) Calcul des sollicitations
Notre plancher comporte des panneaux de dalle pleine appuyés sur 4 cotés soumis a une
charge uniformément répartie.
Concernant les dalles rectangulaires librement appuyés sur leurs contours, nous distinguons
deux cas :
v 0<0<0.4 = ladalle porte sur un seul sens.

v 04<0<1 = ladalle porte sur deux sens.

Avec: a=—7*
Ly

Les moments dans les dalles se calculent pour une bande de largeur d’unité et ont pour
valeurs :

v' dans le sens de la petite portée : Mx = px.q.Lx2

v' dans le sens de la grande portée : My = py. Mx

Les valeurs des py, py ont fonction de (¢ = Lx/Ly)
D'ou on déduit les moments en travée et les moments sur appuis.
Si le panneau considéré est continu au-dela des appuis (panneau intermédiaire)
v" Moment en travée : (Mtx = 0.75Mx, Mty = 0.75My)

v" Moment sur appuis : (Max = 0.5Mx,May = 0.5My)
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Si le panneau considéré est un panneau de rive
v' Moment en travée : (Mtx = 0.85Mx, Mty = 0.85My)
v" Moment sur appuis : (Max = 0.3Mo, May = 0.3Mo)

Pré-Dimensionnement De La Dalle

Le panneau a pour dimensions : Ly= 6 m et Ly= 6m

Soit : a= t—x = g =1>0.4—La dalle porte dans les deux sens
Y

Dalle continue = hy> I;—’é =0.15

Pour prendre en compte de la normalisation des dalles, en plancher haut de parking, la

sécurité incendie et I’isolation thermique on prend h0 = 20 cm

G=7.4Kn/mz

I11.3.3 Calcul Des Sollicitations

Moments fléchissant

Moments dans le panneau de dalle articulée sur son contour

Le panneau de dalle porte dans les deux sens, pour une bande de largeur unité et au

centre de la dalle, on a :

Sens Ix : Mox = KD * sz et Sens ly : Moy = 1 y* Mox

Tableau II1.2 Calcul des coefficients px et py
b = o * (1 -0.95 % (1 - a))

_ Lx _1
“T 1, Px = /g« (1424 % a3)

0.387 0.142 0.0963

ATELU : Pu=1.35G+1.5Q=
12.91 kKN/mA ’ELS : Ps = G+Q=
9.4 kN/m

Moments dans le panneau de dalle continu

* Bande de largeur 1 m paralléle a Ix

On a Mox = px * p * L2x
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o Entravée: My = 0.75 * Moy
o Surappuis: M, = 0.5 * Myx
e Bande de largeur 1 m paralléle a Ly :

Ona Moy = Wy * MOX
o Entravée: My = 0.75 * M,
o Surappuis : My = 0.5 * My,

On récapitule les résultats dans le tableau suivant :

Tableau II1.3 Calcul des moments en travée et sur appui dans les deux directions

Mox Moy Max Mix May Mty
=werp* DX 1= g % Mox | =0.5 % Mox | = 0.75 % Moy [=0.5% Moy | =0.75 Mgy
(kN.m) (kN.m) (kN.m) (kN.m) (kN.m) (kN.m)
ELU 65.995 9.371 32.998 49.496 4.686 7.028
ELS 48.053 6.82 24.026 36.039 3.41 5.115
Les valeurs minimales a respecter sont
-A ELU
* Entravée: My
>%L M=12374 kN.M>= 7.028kN.m  (ok) Donc
: My =12.374 kN.

* Surappuis: Mgy =My, Ona M, =4.686 kN.m et M, =32.998 kN.m

— May <M,y d’ol M,y =32.998 kN.m

-A ELS

« Entravée:

Mtx
M ty2_4

My =9.0097kN.m >5.115kN.m (ok) ,
Donc : My =9.0097 kN. m
M, = 24.026 kN.m

* Surappuis: My =My, Ona M, =341 kN.m et

= My <M, = d’oi M, =24.026kN.m
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Chapitre III

Tableau I11.4 Moments retenus en travée et sur appui

Efforts tranchants V

°
_ PuxLx

Au milieu du grand coté : Vx= <115
2

Pg XLx
2 S Vux

Au milieu du petit coté: Vy = 3

Tableau II1.5 Calcul des efforts tranchants

27.923

20.331< Vux

27.923< Vux

Calcul Des Armatures

Nécessité d’armatures transversales

La dalle est bétonnée sans reprise de bétonnage dans son €paisseur :

r =220 = 1,166 MPa

T, < T donc les aciers transversaux ne sont pas nécessaires.

Armatures longitudinales

Avec :b=Im ; d’=3cm ; d=17cm ;Fy,,=12.46MPA ; F,= 347.826

LT
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Dimensionnement a L’ELU

Tableau I11.6 Tableau de calcul des armatures longitudinales

0.00374

0.139 0.168 0.163

10.232 1.233 5.817

Dispositions constructives
Choix des aciers

h . .
Q=< i 20 mm Le diameétre maximum est 20 mm

e Espacement

3h,
Senslx: Si<minl0.33 =033m
4h,

Sensly: Si<minl 045 =045m

LET
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Sur appui : St < 0.33 m

Section minimale d’armature
Bande suivant ly :

12hy RL
Aymin =7 8hoFe400 =8hy =1.6 *x 10™* m*/m

6ho Fe 500
Ay = 123 % 107* <Aymin »Ary = Aymin Soit 4 HA 8 /m
— $,=0.25m<0.45m
Asy = 1.03 % 107* <Aymin »Aasy = Aymin Soit 4 HA 8 /m
— $,=0.25m<045m

Bande suivant Ix :
AX min %“* Aymin  =1.682%107* m’/m
A= 156 * 107* <Aymin  (0K) >Aay = Aymin Soit 4 HA 8 /m
— $,=0.25m<0.33m
Aax = 1.03 * 10* <Aymin > Ay = Aymin Soit 4 HA 8 /m
— 8,=025<033m

Vérification De La Contrainte Dans Le Béton
e Sens Ix

8,.=———=*y; avec y, laracine positive de I’équation (E)
(B): 2% yy2 + 15+ Agp # y; — 15+ Agp +d =0

0.5* y; 2 + 0.00301 *y; —0.00051=0— y; =0.029m

Isni/AN = 224+ 15 wAgr + (d—yy)* =072+ 10+ m*

8y = —2909123 ) 029 = 1.77 MPa

T 072+ 1074

8u.= 0.6 * fog =13.2 MPa, donc 8. < Sy Vérifiée
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Vérification De La Fleche

Nécessité de la vérification a I'ELS de déformation

f 3
—=0.0375
80
, . ho < 2
Il faut vérifier : — >max | et <
lx bo *d fe
\ Mk 663

0.0374 = 0.0375

20xMgy  20%8.85

30 =0.0440 > 0.0375 (0k) ,—— = 1.182 ¥10° <2 =510 (0k)
0 *d €

Ix
Les deux conditions requises étant satisfaites donc il n'est pas nécessaire de vérifier la fleche

Arréts Des Barres

e En travée sens Ix
On alterne : 2 HA 8 filant

2 HA 8 arrétées a 0,1x 4.54 m = 0.454 m

e En travée sens Ly
On alterne : 2 HA 8 filant

2 HA 8 arrétées a 0,1 4.54m = 0,454 m

Sur appui PR
3 4 T_
1, = Max
Sw appui: (Af =05M,) 9
! 0 25"0 34—‘M‘“’r :|.t',,
L Mox
13 =£X£
Iy = MaxqJ, 4 T
=
¥=1.5 7=0. 6 *¥ *fiq

17=2.59
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[s=030m

[, =max =090 m

Ma. Iy

Is=030m
[, =max =0.45 m
1y
==045m
4
Plan De Ferraillage
2HasEfnts
¥ asam T3
e
g
= o et
E L .
3 = |
&
"
=)
1
5T 15, L]
¥ b
ZHAE
Ree SOGo d
TF
_lﬂ,_
fcrri
[ 1
1 800
E
= Dl
A5om =
N W
1 |
- ZHAE
= |

Figure II1.8 Plan De Ferraillage du voile.
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Chapitre III :

I11.4 Etude des escaliers

I11.4.1 Calcul des sollicitations
APE.L.U:P~=135G+1.5Q

APE.L.S : Peee v G+ Q

Ferraillage des éléments secondaires

e Typel : Escaliers a volées droits avec palier intermédiaire pour le minaret

Tableau II1.7 Combinaison des charges de 1’escalier.

G (KN/m?) Q (KN/m?) P,(KN/m?) P,..(KN/m®)
Palier 5.49 2.5 11.16 7.99
Paillass 8.41 2.5 15.10 1091
NB : On prend le cas le plus défavorable (RDC).
e AL’ELU
Schéma statique
h=1.53m

gl =1510KN/m" g2=1116KN/n?’

Xlllllllllllll‘mmmm
A

2.40m 1.50m

»
<« L] »

Figure II1.9 Schéma statique de 1’escalier (ELU).
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I11.4.2 Calcul des efforts internes
Diagramme des efforts internes

Par "utilisation de logiciel RDM6 on trouve

a. L’effort tranchant

EFFORT TRANCHANT [ kN 1]

-2, 4BTE+01 }

1

wim)= (.00

Figure II1.10 Diagramme de L’effort tranchant de I’escalier (ELU).

b. Moment fléchissant

MOMENT FLECHI

Y

0.000E+00 |

-2.634E+01

1

x(md= 0,00

Figure III.11 Diagramme de moment fléchissant de I’escalier (ELU).
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e AL’ELS

Schéma statique

h=1.53m

! 2.40m

B T =

gl=1091KN/m* g2 = 7.99KN/m’*

Db b b LT

2.40m 1.50m

d

A
Y
A
v

Figure I11.12 Schéma statique de I’escalier (ELS).

I11.4.3 Calcul des efforts internes
Diagramme des efforts internes

Par I’utilisation de logiciel RDM®6 on trouve :

a. L’effort tranchant :

EFFORT TRANCHANT [ kN

Figure II1.13 Diagramme de L’effort tranchant de I’escalier a ELS.
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b. Moment fléchissant

MOMENT FLECHISSAMNT [ wM.m ]

Figure I11.14 Diagramme de moment fléchissant de 1’escalier a ELS.

M, = 26.54KN.m
Mg, = 19.13KN.m

V, = 28.31 KN.

Afin de tenir compte des semi encastrements aux extrémités, on porte une correction a
I’aide des coefficients réducteurs, pour les moments M 5y au niveau des appuis et en travée.

My travee = 0.75M,, = 19.90KN.m
My appuic = 0.5M,, = 13.27KN.m
Mqer travee = 0.75Mgg, = 14.34 KN.m

Mger.appuic = 0-5Mgey = 9.56KN.m

IIL.5 Ferraillage

I11.5.1 Calcul du ferraillage a L’ELU
Le calcul se fait en flexion simple pour une bande de 1ml. La fissuration est considérée

comme peu nuisible.

h=15cm d=13.5cm

A
v

b =100 cm

Figure II1.15 La section du calcul de I’escalier.
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Tableau II1.8 Les données a utilisé.
fes=25 MPa 7= 1.5 Jp. =1420MPc c=2cm
Béton
fos=2.1 MPa b=100cm h=15 cm d=13.5 cm
Acier FeE400 f,=400MPa ve=1.15 o =348VPa
I11.5.2 Calcul des armatures
1) Armature longitudinale
e Aux appuis
_ Myg _1327+1073 _
Hou S a2x fpy  1#(0.135)2¢14.20 0.051 — >Hw=0.053
u = 0.8 = (Xl(]. - 0.4(11)
400
35 o, LI5 4
a = . = =—==-*]000&=21.74"/,,
g 435 > E 200000 /
a, = _ 35 =0.668
1.74+3.5

1 =0.8%0.66§1—0.40.668 =0.392

Upy = 0.051 < pyp, = 0.392 5 A’=0 section simplement armée.
Upy = 0.051 < 0.392 —— On utilise la méthode simplifiée.

Mu

A]:
Bd O,

B=(1-040) telque:a=125(1-1—=2p,, )= 1.25(1- /1 —2(0.051) ) =0.066

Donc: 3=0.973
o, =12 =348 MPa

Vs

13.27%10°
Aj=———— =290.3 mm?
0.973%135%348
A=29 cm?

On adopte : A;= 6T12 =6.79cm?, avec un espacement de 22cm.
2) Armature de répartition

_Ap 5 65

A¢ = 1.41cm’

On adopte : A¢=5T10 = 3.93 em?, avec un espacement de 20cm.
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1) Armature longitudinale

> En travée

My _19.90%1073
b X d2X fpy,  1%(0.135)2%14.20

Moo= =0.077 —>  pp=0.077

1, =0.8%0 (104

400
o« - 3.5 g =% __L15 x190q —> £ =174/
E+357 E 200000
4 =—> 0668
1.74+3.5

U = 0.8+ 0.668(1 — 0.4 x 0.668) = 0.392
Upy = 0.077 < py,, = 0392 5 A’=0 section simplement armée.
Upy = 0.077 < 0.392 ——> On utilise la méthode simplifiée.

Mu

A]:
Bd O,

B=(1-040) telque:a=125(1-1=2p,, )= 1.25(1- /1= 2(0.077) )=0.100

Donc: 3=0.959
o, = ’;—e= 348 MPa

_19.90%10°
1" 0.959+135+348

A= 4.41 cm?

= 441.69 mm>

On adopte : A; =6T12 = 6.79cm’, avec un espacement de 22cm.

2) Armature de répartition

_A; 565

A= ====141 cm?

On adopte : A¢=5T10 = 3.93 cm?, avec un espacement de 20 cm.
B. Vérification

1. Condition de non fragilité

{A12 Amin
AtZ Amin
0.23.b.d. 0.23 * 100 * (13.5) = (2.1
Amin = fez = (13.5)~(21) = 1.63cm?
fe 400
A=5.65cm* > Amin =1.63 cmP..eenenenen... CvV
A=3.93 cm® > Amin =1.63 cm>....eeneen..... Cv
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I11.5.3 Vérification des espacements des barres
Armature principale

Sp = 20cm < Min(3h,33 cm) = 33 cm Conditionvérifiée
Armature transversale

S¢ = 20cm < Min(4h, 45 cm) = 45 cm Conditionvérifiée

I11.5.4 Vérification de I’influence de I’effort tranchant au niveau des appuis
a. Influence de ’effort tranchant au niveau des appuis

Influence sur le béton

On doit avoir que :

f;Z bxa (Art A.5.1.3.21.BAEL91 /99)
b

Vimax <Vy = 0.4
a=0.9 xd=(0.9)x (13.5) =12.15¢m (longueur de I’appui).

Vi max = 28.31KN.

Vo =042 %1 +12.15% 10 = 810KN.

Viu=28.79KN < V, =810KN...eeuurerrrnrrnnrenennnnnns Condition vérifiée.

b. influence sur les armatures longitudinales inférieures

On doit vérifier que :

1.15 Mya
Az ME[y, 4 Y]
ST fe u-|_0.9><d

As-6.79cm® V, =28.31KNM,, = 13.27 KN.m

A=5.650m>> 22 x10 [[28.31 + ﬂ]] =3.95 cm?
400 0.9 X 0.135
Ag=5T12=5.65CM>. . ..ooeeeeeeeeeeeee Condition vérifiée.

La condition est vérifiée, pas de risque de cisaillement (armatures transversales ne sont pas

nécessaires).

II1.5.5 Vérification de I’adhérence d’appui
I1 faut vérifier que : 75, < T, =1.5x2.1 =3.15 MPa

V¥ = 28.31KN

. 3 Vumax
T 09xdx > U,
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ZU ; : Somme des périmetres utiles des barres.

D U,=nxmx$=5%3.14*12=1884mm

B e _ 2831+% 103 _ 123MP
T = 09xdxYU, 09+135x188.4 > ¢
T,=123MPa<r7, =3.15MPa .........c.cccevinannn... La condition est vérifiée

Donc pas de risque d’entrainement des barres.

I11.5.6 Vérifications a ELS
NB : Les fissurations étant peu nuisible, aucune vérification sur la contrainte d’acier n’est a

effectuer (pas de limite sur la contrainte d’acier).

+* Vérification des contraintes maximales dans le béton
Ope < Ope = 0.6 f.25=15 MPa
obe : Contrainte maximale dans le béton comprimé ( 0. = KY)

M
Avec : K%

+* Position de I’axe neutre

Y=13AS+A’SH1 + bdAs+dArg -1 ]

b 7.5(As+Ar5)?

+* Moment d’inertie I
b 3 2 ' N 2
=5 Y T [As(d-y) " +As (y-d')7]
Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau II1.9 Vérifications de la contrainte de compression dans le béton de ’escalier.

Position | M,, Ag Y I K Opc Observation
KN.m | (em?) | (cm) (cm*) | (MPa/m) (MPa)

travée | 14.34 | 6.79 4 9784.02 151.91 6.08 CVv

Appui | 9.56 | 6.79 4 9782.02 101.31 4.05 (OAY

La section et le nombre d’armature choisie sont acceptables
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Tableau II1.10 Les armatures de 1’escalier obtenu.

Aq Aadoptée Anmin Choix A épartition Choix
(cm?) (cm?) (cm?) (cm?)
Appius | 2.9 6.79 1.63 5T12 3.93 5T10
Travée | 3.95 6.79 1.63 5T12 3.93 5T10

I11.5.7 Vérification de la fleche
La vérification de la fleche n’est pas nécessaire si les conditions suivantes sont vérifiées :

h 1
(f) > (E) = (0.0625 < 0.0625) = Condition non vérifiée

h M ,
(—t) > [ —SSLiAVee ) o (0.0625 < 0.0749) = Condition non vérifiée
L 10 Mg ger

A 4.2
( ° )S (—) = (0.0042 < 0.0105) = Condition vérifiée
bxd fe

Avec:
h=15cm;b=100cm;d=13.5 cm;L=24OCrn;As=6.79cm2
Mer, travee= 14.34 KN.m ; My ger = 19.13 KN.m ; f. = 400MPa

Deux conditions ne sont pas vérifiées, alors on va procéder au calcul de la fléche.

e Calcul de la fléche
Le calcul de la fleche se fait a 1'aide des formules indiquées par le réglement CBA93,

la flech

On doit vérifier cette égalité :

r L
AF=f,~fi<f=55

Y
Il
u
g
o
I
o
~
oo
e
8
=N
[

Avec :

fi : La fleche sous charge de faible durée d'application.
fv : La fleche sous charge de longue durée d'application.
Ei : Module de déformation instantanée du béton.

Ev : Module de déformation différée du béton.

Iy : Moment d'inertie de la section totale homogéne.
I, Ity : Module d'élasticité fictif.

Le moment d’inertie fictif :

L _LAxh
=1+ 2u ™ 1+ Au
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Coefficient :

2 = 0.05ft28 .9 __ 0.02 tpg
[ 3bg12/'v — 3b
pl2+7° pl2+352
A 1.75f, M
p=— ; u=max(1——t28,0) ; 0 = —=
bxd 4pog AgXxd

+* Calcul du Moment dienerte I:

=" v 1s[a (G- a) w4 (B-d)
0_12 52_ S -

Les modules de déformation :

E; = 110003/f,, = 32164.2 MPa;E, = 37003/f.,s = 10818.87MPa

Tableau II1.11 Vérification de la fleche de ’escalier.

1, p Ao | A | H I, I, f; f,

1

31176 1 0.0042 |5 2 0.158 | 23689.97 | 19158.44 | 0.236 | 0.568

AF = f, — f; = 0.568 — 0.236 = 0.332
AF = 0.332 < f=0.542 =Donc la condition de la fléche est vérifiée

II1.5.8 Schéma de ferraillage

8x30 = 240 130
T12:0:20 T12 e2p
Y

T8 e 15H_Iﬁ I i ]
=
T8 ,</
T12 e20

[ =

T10e20

T10e25

Figure I11.16 Schéma du ferraillage de 1’escalier.
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I11.5.9 Poutre paliére
Introduction
La poutre paliére est considérée en castrée a ses deux extrémités dans les

poteaux ; c’est une poutre de section rectangulaire.

Pré dimensionnement

On dimensionne la poutre selon le BAEL 91 :

L=250 cm

L3 <3 20 <h< 30 h=35cm
15 10 15 10

04h < b< 0,7h-> 12 < b< 245cmb =25cm

a. Condition du R.P.A 99 :

h>30cm h=35>30cm
b>20cm = [szSZZOcm
(h/b) <4 (35/25) =12<4

................... Vérifiée

Donc la section adoptée pour la poutre paliére est (25>< 30) cnt’.

a). Charge revenant a la poutre

¢ Poids propre de la poutre 0,35x 0,25x 25= 2.187KN/ml.

e Réaction du palier (ELU) : 32.98 KN/ml.

e Réaction du palier (ELS) : 23.87 kn/m

b). Combinaison d’action
e AVELU
qu= 135G, +Rpy= (1.35x2.187) + 32.98 = 35.98kN/ml.
e AVIELS
qs = Gp + Rb = 2.187 + 23.87 = 26.057kN/ml.

¢). solicitation

e calculia L’ELU
e Moment isostatique

MO L 35.98 (3)2 26.98KN
™12 12 m
e [Effort tranchant
l (35.98 x 3)
Vu=quXx—=-= ——— = 5397 KN.

2 2

62



Chapitre III : Ferraillage des ¢léments secondaires

Calcul a L’ELS

e Moment isostatique

[  26.057 x (3)2
MO = q.(s) 7 = = = 19.57KN

e Sollicitation de calcul
My travee = 0.75M,, = 20.23 kN.m

My appuic = 0.5M,, = 13.49 kN.m

Mser travce = 0.75Mger = 14.67 kN.m
Mser appuit = 0.5Mger = 9.78 kKN.m

Par utilisation du logiciel RDM 6 on trouve :
e ALELU

MOMEMT FLECHISSANT [ kMN.m

Y

Figure II1.17 Diagrammes de moment isostatique a I’ELU.
Effort tranchant

EFFORT TRAMCHANT [ kN ]

2. 397E+01

1
1

elm)= 0,00

Figure I11.18 Diagramme de I’effort tranchant a L’ELU.
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e AL’ELS

Moment isostatique

MOMEMNT FLECHISSANT [ kM. m

Figure II1.19 Diagramme de moments isostatique a L’ELS.

EFFORT TRANCHANT [ kM 1

Figure I11.20 Diagramme de I’effort tranchant a L’ELS.

Calcul de Ferraillage a PELU

e En travée
M; = 20.23KN.m

e Armateur principale
feog = 25MPa ;fy. = 14.20MPa ;f;,, = 2.10MPa;y;, = 1.5; c=c'=3cm; d=32c¢m

o, =348MPa ;7. =1.15 ; fe=400Mpa

My 20.23 _ _ . .
Mo e o Tx03207x14200 0.014 <Ur=0.391 (acier FeE400) ===> pivot A,

donc ; les armatures de compression ne sont pas nécessaire

a=125(1-,/1-2u)=0.017

64



Chapitre III : Ferraillage des éléments secondaires

Mt 20.23
xdXo.  0.99%0.320X348000
S

f=1-04a =0.99 _ A= = 1.83cm

Agadop= 3.39 cm? le choix des armateurs principales ¢’est 3SHA12

e En Appius
M,=13.49 KN.m

e Armature principal

_ Mya 13.49
Hou™ a2 fou  1X0.320°x14200

a=125(1-,/1-2x) =0.0115

Ma 13.49
f=1-04a = 0.99A+~ =
Bxdxgs  0.99x0.320X348000

= 0.0092 <Ur=0.391(acierFeE400)

= 1.22cm?

Ag adop= 3.39 cm? le choix des armateurs principales c’est 3HA12

e Condition de non fragilité

Ay =023%b*d* LA —023%25%32% 2% —0,966

e

Agq = 3.39cm? > 0.966 cm?

Ar =3.39 cm? > 0.966cm> ], =———=>  Conditions vérifiées

Vérification a ’ELS
On doit vérifier que :

o, <0, =0,6%f, =15 MPa

o, <o,=400MPa
Telle que

M _ . .
Ope = %ry < Gpcla contrainte dans béton

M _ : .
o5 = 15 % (d —y) <, La contrainte dans ’acier

Position du centre de gravité de la section y :

y=15x28| |1 + bd
B b 7.5Ag

-1

e Le moment d’inertie I
3
I:b-y?+15.[AS(d—y)2 + A (y—d )]

» Position du centre de gravité de la section y:
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25%32

15(3.39
vy = 15G:39) _ooree
7,5+3.39

x[ 1+ —1]=9.550m
25

> Le moment d’inertie I ;

| _ (29)(955)°

3 + 15[3,39(32 — 9.55)%] = 32898.94cm*

e En travée
D’apres logiciel de la RDM : My, = 14.67KN.m

La contrainte dans le béton :

— Mser 14.67%10°
O = I y = Obc = 3g98.92:10% (95.5) = 4.25MPa
Ope = 4.25MPa < 7, = 15MPa — Condition vérifiée.

La contrainte dans 1’acier :

Mger _ 14.67%10° _ .
o = 15T(d -y) = 05 = 15—32898.9%104 (320 —95.5) = 150.16MPa

os = 77,67MPa < o5 = 400MPa S Condition vérifiée.

I. En appuis

D’apres logiciel de la RDM 6: M,,,. = 9.78KN.m

La contrainte dans le béton :

9.78+10°

= Ope = e (95.5) = 1.94MPa

Opec = 1,94MPa < 0 = 15MPa ——-  Condition vérifi¢e
La contrainte dans 1’acier :

oo = 15X (d_y) ===, = 152721 (370 _ 95.5) = 113.48MPa
s Ig y S 32898.94%10% ’ ’

0s = 113.48MPa < o, = 400MPa ——~ Condition vérifiée

a) Calculi des armatures transversals
St <min (0.9 d ; 40 cm) = min (28.8; 40) = 28.8cm St =20 cm

Af b x St x 0.4
—=>04 —_ A=>—
bSt fo

25X 20x 0.4
400

A, > = 0.5cm?

On prend dés @10 pour les cadres et les étriers. (Un cadre et un étrier).
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e Vérification de la fleche

4s = 339 _.0042a< 22 =0.0105 v
bxd 25X 32 400
b 35 011> 1=00625 cv
l 300 16
b 35011 XM 203 74 v
l 300 10 X My, 269.8
Tel que : M; : Moment en travée.

M, : Moment isostatique.

a) Vérification cisaillement béton

V, — — 2

Ty=—"=<Tu —» 7, = min M;SMPCI = 3,33 MPa
bxd Vb

7, = 222 = 0,67 < 3.33MPa = Condition vérifiée

% Vérification appuis

I.1. Béton

V. <V, =04 f;ﬁ bxa avec a=0,9xd=(0.9)x (32)=28.8cm .
b

Vu max = 53.97 kN.

V, =04 x Zi X 25 x28.8% 10 = 48000kN.

15
V,=53.97 kN < V, = 40500kN Condition vérifiée.
b) Vérification les armatures longitudinales

On doit vérifier que :

A,> 1.15 %*AS: 3.39 cm?
e

Vu=53.97 kN.m
Aq z%= 1.55 cm? ———=>  condition vérifier

¢) Vérification de I’adhérence a I’appui et d’entrainement des barres
On doit vérifier que :

_ N
0.9d) U,

Tse < Tse = l//sft28 avec. Ts, =

YU;=n.w.¢=3x3.14 x 12= 113.09mm.
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53.97x 103

Tse = —————— = 1.65 MPa <7, = 1.5 x 2.1 = 3.15 MPa => Condition vérifiée, pas
0.9 x 320x 113.09

de risque d’entrainement des barres.

Conclusion
Apres tout vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant :

Armateur principal : 3HA12 =3.39 cm?

Armateur transversal un cadre @8 et un étrier @8.

Schéma de ferraillage

A JHAL
l i
o o 0
CadéerrHA R
| | cotetr HAS
h=35cm S = I h=35cm
e e ¢ 1.
b & 6 HA 12
JHAIL2
- e =14
b=15cm s
Ferraillage en appuis Ferraillage en travée

Figure I11.21 Schéma de ferraillage de la poutre paliére
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Chapitre IV: ETUDE AU VENT

IV.1 Introduction

Les effets du vent sur les ouvrages se manifestent essentiellement par des variations de
pression par rapport a la pression atmosphérique normale, a savoir des surpressions sur les

faces exposées au vent et par dépressions ou succions sur les faces situées a 1’abri du vent.

Sur I’ensemble du batiment les actions du vent admettent une résultante géométrique R

définie comme suit : R=R_+R +R._.

IV.2 Etude au vent selon le réglement neige et vent (RNV 99)

IV.2.1 Schématisation

=/

Figure IV. 1 Schématisation de I’action de vent

IV.2.2 Facteurs de site

Tableau IV.1 Données relatives au site
Zone I G, =375(N/m?)

Coefficient de topographie | gj¢c plat » C(2)=1

Catégorie de terrain En bord de mer — Catégorie I
Facteur de terrain Kr=0,17

Paramétre de rugosité Zy=0,01 m

Hauteur minimale Zmin=2m

Coefficient «c » 0,11
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IV.2.3 Détermination du coefficient dynamique Ci

La structure du batiment étant en béton armé, on utilise la Fig.3.1 (RNV99 Ch3.Art 2)
o Vent perpendiculaireab=12m — Cd=0,924 <1,20.
« Vent perpendiculaireab=31,0m — Cd =0,946 < 1,20.

Remarque : La structure est donc considérée comme peu sensible aux excitations
dynamiques

IV.2.4 Détermination de la pression dynamique Qam

La structure a une hauteur totale > 10 m. Il y a donc lieu de subdiviser le maitre-couple. On
calculera donc la pression dynamique :

. ami hauteur de chaque étage pour ce qui concerne les parois verticales,
« ala hauteur totale h =70 ,40 m pour ce qui concerne la toiture.

Pour une structure permanente la pression dynamique qui s’exerce sur un ¢lément de surface
j est donné par la formule :

qdyn (Z]) = qref X Ce (Z])

e (ref: est la pression dynamique de référence pour les constructions permanente ;
C,(Z;) : Coefficient d’exposition au vent.

i , Tx K,
- C(Z,)=C,(2)*xC,(Z) X[Hm}

- C.(Z)=K, x Ln(ziJ pour z  <z<200m  C(£)=1

0
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Tableau IV.2 Valeurs des pressions dynamiques

Zm | GO | C@) | K | CD |t N | Gy, (N/m?)
3.06 1 0.973 0.17 2.104 375 789
6.12 1 1.09 0.17 2.485 375 931.875
9.18 1 1.160 0.17 2.726 375 1022.25
12.24 1 1.209 0.17 2.900 375 1087.5
15.3 1 1.247 0.17 3.039 375 1139.625
18.36 1 1.278 0.17 3.154 375 1182.75
21.42 1 1.304 0.17 3.252 375 1219.5
24.48 1 1.326 0.17 3.336 375 1251
27.54 1 1.346 0.17 3.413 375 1279.875
30.6 1 1.364 0.17 3.484 375 1306.5
33.66 1 1.381 0.17 3.550 375 1331.25
36.72 1 1.395 0.17 3.606 375 1352.25
39.78 1 1.409 0.17 3.662 375 1373.25
42.84 1 1.422 0.17 3.714 375 1392.75
45.9 1 1.433 0.17 3.759 375 1409.625
48.96 1 1.444 0.17 3.803 375 1426.125
52.02 1 1.455 0.17 3.848 375 1443
55.08 1 1.464 0.17 3.885 375 1456.875
58.14 1 1.473 0.17 3.922 375 1470.75
61.2 1 1.482 0.17 3.960 375 1485
64.26 1 1.490 0.17 3.993 375 1497.375
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IV.2.5 Détermination du coefficient de pression extérieure

a. Parois verticales

a.1 Niveau courant

pe

ETUDE AU VENT

1Cas: Vent Lab=12m

d=31m

Tableau IV.3 Valeurs des pressions extérieures pour un Parois verticales

Zones A' B' D E
Cpe -1 -0.8 0.8 -0.3

2™ Cas:Vent Lab=12m

d =3lm
Le »l
e |
A B <
> o | wam
24 9.6 19

Tableau IV.4 Valeurs des pressions extérieures pour un Parois verticales

Zones |A B C D E

C, |- 0.8 0.5 0.8 03
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a.2 Niveau Toiture

1°Cas: Vent Lab=12m

d=12m
Al | ¥
Vent — D F b=31m
. 4

6m fm

et

Tableau IV.5 Valeurs des pressions extérieures pour un Parois verticales
Zones A’ B' D E

C -1 -0.8 0.8 -0.3

pe

2™ Cas:Vent Lab=64m

d=64m
le ol
Al B c] F
Vent — D £ b=31m

62m248m 30m
S—ie—e———n

Tableau IV.6 Valeurs des pressions extérieures pour un Parois verticales
Zones A B C D E

C -1 -0.8 -0.5 0.8 -0.3

pe
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3 Cas:Vent Lab=31m

-00 -03 1.8 )
] e |
= bl =
B 4l -
Vemt — | + 3 : :: +02 Fent — | NN
) b ]
=] A =
gyi===x==y | [ et ds
N -3 -ILE0 )
\ Coi=-0.50 Coi=+0.80
CXS Llab=12m
05 y
03 B ows
Msassisia T
) 1 ]
s oo -
B ) :
— . —*
—* —| 1
|| P P
dei W qs L6 13
o Cp,'='0,5 Cp,'=+0,80
2°"“Cas:Vent Lab=12m
-23 gz -Ld i
Tt illi
I | -
Fa=]is | Hes of |
s | -
L L
g5 -3 LA TE
Cp,'= '0,50 Cp,'= +0,80

75



Chapitre IV: ETUDE AU VENT
b. Toiture plate

b.1 Toiture plate Niv + 64,24m

1°Cas: Vent Lab=12m

-3 .03 il ol
TIT ¢ TTI EEEEEEL
Vemt — | ;7 03 Vet — | o T
. IR I T !
zeme‘ _L L l‘ ﬂ _L
05 0% I8 -1 .13
-£f -5 - ]
VFent — -l -GF el Vent — AF AF -
-£f -5
Co:=-0.50 Coi=+0.80

3¢ Cas : En bas de la discontinuité

Zone C C . C C C . C

IV.2.6 Détermination de la pression due au vent 9

La pression due au ventq ;, qui s’exerce sur un €lément de surface j est donnée par :

qj = Cd x qdyn(Z_j) X |_Cpe - CpiJ
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Chapitre IV:

a. Parois verticales

1Cas: Vent Lab=31m

ETUDE AU VENT

Tableau IV.7 Valeurs des pressions due eu vent pour des parois verticales

Cpi=-0,5 Ci=08
Z (m) Zone qayn (N/m2) [ Cq q; (N/m2)
A’ 789 0.924 -364.518 -1309.74
3.06 B' 789 0.924 -218.710 -1167.72
D 789 0.924 947.746 0.000
E 789 0.924 145.807 -773.22
A 931.875 0.924 -430.526 -1546.912
6.12 B' 931.875 0.924 -258.316 -1379.175
D 931.875 0.924 1119.368 0.000
E 931.875 0.924 172.210 -913.237
A’ 1022.25 0.924 -472.279 -1696.935
9.18 B' 1022.25 0.924 -283.368 -1512.93
D 1022.25 0.924 1227.927 0.000
E 1022.25 0.924 188.912 -1001.805
A 1087.5 0.924 -502.425 -1805.25
12.24 B' 1087.5 0.924 -301.455 -1609.5
D 1087.5 0.924 1306.305 0.000
E 1087.5 0.924 200.97 -1065.75
A’ 1139.625 0.924 -526.507 -1891.777
B' 1139.625 0.924 -315.904 -1686.645
D 1139.625 0.924 1368.917 0.000
15.3 E 1139.625 0.924 210.603 -1116.832
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A 1182.75 0.924 546430 |-1963.365
B' 1182.75 0.924 -327.858 -1750.47
D 1182.75 0.924 1420.719 | 0.000
1836 |E 1182.75 0.924 218.572 -1159.095
Al 1219.5 0.924 563400  |-2024.37
B 1219.5 0.924 -338.045 “1804.86
D 1219.5 0.924 1464.863 | 0.000
2142 |E 1219.5 0.924 225.364 1195.11
A 1251 0.924 577962 |-2076.66
2448 |B 1251 0.924 346777  |-1851.48
D 1251 0.924 1502.701 | 0.000
E 1251 0.924 231.185 -1225.98
A’ 1279.875 0.924 591302 |-2124.592
2754 |B 1279.875 0.924 1354781 “1894.215
D 1279.875 0.924 1537386 |0.000
E 1279.875 0.924 236.521 1254277
A 1306.5 0.924 -603.603 2168.79
30.6 B' 1306.5 0.924 3621.618  |-1933.62
D 1306.5 0.924 1569.368 | 0.000
E 1306.5 0.924 241.441 -1280.37
A’ 1331.25 0.924 -615.037 2209.875
33.66 B' 1331.25 0.924 -369.022 -1970.25
D 1331.25 0.924 1599.097 | 0.000
E 1331.25 0.924 246.015 ~1304.625
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Al 1352.25 0.924 -624.739 -2244.735
36.72 B' 1352.25 0.924 -374.844 -2001.33

D 1352.25 0.924 1624.323 0.000

E 1352.25 0.924 249.896 -1325.205

A’ 1373.25 0.924 -634.441 -2279.595
39.78 B' 1373.25 0.924 -380.665 -2032.41

D 1373.25 0.924 1649.548 0.000

E 1373.25 0.924 253.777 -1345.785

A’ 1392.75 0.924 -643.450 -2311.965
42.84 B' 1392.75 0.924 -386.070 -2061.27

D 1392.75 0.924 1672.971 0.000

E 1392.75 0.924 257.380 -1364.895

Al 1409.625 0.924 -651.247 -2339.977
45.9 B' 1409.625 0.924 -390.748 -2086.245

D 1409.625 0.924 1693.241 0.000

E 1409.625 0.924 260.499 -1381.432

Al 1426.125 0.924 -658.870 -2367.367
48.96 B' 1426.125 0.924 -385.323 -2110.665

D 1426.125 0.924 1713.061 0.000

E 1426.125 0.924 263.548 -1397.602

Al 1443 0.924 -666.666 -2395.38

B' 1443 0.924 -399.999 -2135.64
52.02

D 1443 0.924 1733.332 0.000

E 1443 0.924 266.666 -1414.14
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A’ 1456.875 0.924 -673.076 -2418.412
55.08 B' 1456.875 0.924 -403.846 -2156.175
D 1456.875 0.924 1749.998 0.000
E 1456.875 0.924 269.230 -1427.737
A’ 1470.75 0.924 679.486 -2441.445
B' 1470.75 0.924 407.692 -2176.71
58.14 D 1470.75 0.924 1766.665 -0.000
E 1470.75 0.924 271.795 -1441.335
A’ 1485 0.924 686.07 -2465.1
61.2 B' 1485 0.924 411.642 -2197.8
D 1485 0.924 1783.728 0.000
E 1485 0.924 274.428 -1455.3
A’ 1497.375 0.924 691.787 -2485.642
64.26 B' 1497.375 0.924 415.072 -2216.115
D 1497.375 0.924 1798.647 0.000
E 1497.375 0.924 276.715 -1467.427

2MCas:Vent Lab=31m

Tableau IV.8 Valeurs des pressions due eu vent pour des parois verticales

Cpi=-0,5 C,i=08
Z (m) Zone qQayn (N/m2) | Cyq q; (N/m2)
A 789 0.946 -373.197 -1343.509
3.06 B 789 0.946 -223.918 -1194.230
C 789 0.946 0.000 -970.312
D 789 0.946 970.3124 0.000
E 789 0.946 149.279 -821.033
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A 931.875 0.946 440,777 -1586.797
6.12 B 931.875 0.946 2264.466 “1410.468
C 931.875 0.946 0.000 _1146.020
D 931.875 0.946 1146.020 | 0.000
E 931.875 0.946 176311 2969.709
A 1022.25 0.946 483,524 _1740.687
9.18 B 1022.25 0.946 2290.114 “1547.278
C 1022.25 0.946 0.000 _1257.163
D 1022.25 0.946 1022.25 0.000
E 1022.25 0.946 193.410 21063.753
A 1087.5 0.946 2514.387 _1851.795
12.24 B 1087.5 0.946 -308.632 -1646.04
C 1087.5 0.946 0.000 _1337.407
D 1087.5 0.946 1337407 | 0.000
E 1087.5 0.946 205.755 1131.652
A 1139.625 | 0.946 2539.042 21940553
15.3 B 1139.625 0.946 1323.425 _1724.936
C 1139.625 0.946 0.000 _1401.511
D 1139.625 | 0.946 1401511 0.000
E 1139.625 | 0.946 215.617 _1185.894
A 1182.75 0.946 2559 441 22013.987
18.36 B 1182.75 0.946 1335.664 21790.210
C 1182.75 0.946 0.000 _1454.546
D 1182.75 0.946 1454.546 | 0.000
E 1182.75 0.946 223.776 21230.770
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A 12195 0.946 -576.823 -2076.565
21.42 B 1219.5 0.946 -346.094 -1845.835
C 1219.5 0.946 0.000 -1499.741
D 12195 0.946 1499.741 0.000
E 1219.5 0.946 230.729 -1269.012
A 1251 0.946 -591.723 -2130.203
24.48 B 1251 0.946 -355.034 -1893.514
C 1251 0.946 0.000 -1538.480
D 1251 0.946 1538.480 0.000
E 1251 0.946 236.689 -1301.791
A 1279.875 0.946 -605.381 2179.371
27.54 B 1279.875 0.946 -363.228 -1937.219
C 1279.875 0.946 0.000 -1573.990
D 1279.875 0.946 1573.990 0.000
E 1279.875 0.946 242.152 ~1331.838
A 1306.5 0.946 -617.974 -2224.708
B
1306.5 0.946 -370.7854  |-1977.518
30.6 ¢ 1306.5 0.946 0.000 -1606.734
P 1306.5 0.946 1662.997 0.000
i 1306.5 0.946 255.846 -1359.544
A 1331.25 0.946 -629.681 -2266.852
B
1331.25 0.946 -377.809 -2014.98
- 1331.25 0.946 0.000 -1637.171
P 1331.25 0.946 1637.171 0.000
33.66 E
1331.25 0.946 251.872 -1385.299
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A 1352.25 0.946 -639.614 -2302.611
36.72 B 1352.25 0.946 -383.768 -2046.766
C 1352.25 0.946 0.000 -1662.997
D 1352.25 0.946 1662.997 0.000
E 1352.25 0.946 255.846 -1407.151
A 1373.25 0.946 -649.547 -2338.370
39.78 B 1373.25 0.946 -389.728 -2078.551
C 1373.25 0.946 0.000 -1688.823
D 1373.25 0.946 1688.823 0.000
E 1373.25 0.946 259.819 -1429.004
A 1392.75 0.946 -658.771 -2371.575
42.84 B 1392.75 0.946 -395.262 -2108.066
C 1392.75 0.946 0.000 -1712.804
D 1392.75 0.946 1712.804 0.000
E 1392.75 0.946 263.508 -1449.296
A 1409.625 0.946 -666.753 -2400.309
45.9 B 1409.625 0.946 -400.051 -2133.608
C 1409.625 0.946 0.000 -1733.557
D 1409.625 0.946 1733.557 0.000
E 1409.625 0.946 266.701 -1466.856
A 1426.125 0.946 -674.557 -2428.406
48.96 B 1426.125 0.946 -404.734 -2158.583
C 1426.125 0.946 0.000 -1753.848
D 1426.125 0.946 1753.848 0.000
E 1426.125 0.946 269.823 -1484.026
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A 1443 0.946 -682.539 -2457.140
52.02 B 1443 0.946 -409.523 -2184.125
C 1443 0.946 0.000 -1774.601
D 1443 0.946 1774.601 0.000
E 1443 0.946 273.016 -1501.586
A 1456.875 0.946 -689.102 -2480.767
55.08 B 1456.875 0.946 -413.461 -2205.126
C 1456.875 0.946 0.000 -1791.665
D 1456.875 0.946 1791.665 0.000
E 1456.875 0.946 275.641 -1516.024
A 1470.75 0.946 -695.665 -2504.393
58.14 B 1470.75 0.946 -417.398 -2226.127
C 1470.75 0.946 0.000 -1808.728
D 1470.75 0.946 1808.728 0.000
E 1470.75 0.946 278.266 -1530.462
61.2 A 1485 0.946 -702.405 -2528.658
B 1485 0.946 -412.443 -2247.696
C 1485 0.946 0.000 -1826.253
D 1485 0.946 1826.253 0.000
E 1485 0.946 280.962 -1545.291
64.26 A 1497.375 0.946 -708.258 -2549.730
B 1497.375 0.946 -424.955 -2266.427
C 1497.375 0.946 0.000 -1841.472
D 1497.375 0.946 1841.472 0.000
E 1497.375 0.946 283.303 -1558.168
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b. Toiture plate

1Cas: Vent Lab=47,50m

Tableau IV.9 Valeurs des pressions due eu vent pour une toiture plate
Cpi=-0,5 Coi=08
Z (m) Zone qayn (N/m2) [Cq q; (N/m2)
F 1485 0.924 -702.405 -3350.938
64.4 G 1485 0.924 - -2652.826
H 1485 0.924 -279.245 -2094.336
I 1485 0.924 977.357 -1396.224

IV.2.7 Calcul des forces de frottement Fp

Les constructions pour les quelles les forces de frottement doivent étre calculées sont celles
pour les quelles soit % >3, soit % >3.

4 =—=0387<3

b 3

b =—=0,482<3
h 26

1Cas:Vent Lab=12m — —>F, =0

da
2™ Cas: Vent Lab=31m — l’j
h

IV.2.8 Force résultante

La force résultante R est donnée par : R = Z(qj xS;)
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a. Parois verticales

1Cas: Vent Lab=12m

Tableau IV.10 Valeurs de la force résultante pour des parois verticales

Z (m) Zone q; N/m2) |S (m®) Ry (t)
3.06 D 0.000 36.72 0.000
E 77322 [36.72 -2.839
6.12 D 0.000 73.44 0.000
E 913237 [73.44 -6.707
9.18 D 0.000 110.16 0.000
E -1001.805 [110.16 -11.036
12.24 D 0.000 146.88 0.000
E -1065.75 | 146.88 -15.654
153 D 0.000 183.6 0.000
E -1116.832 [183.6 -20.505
18.36 D 0.000 220.32 0.000
E -1159.095 [220.32 -25.537
21.42 D 0.000 257.04 0.000
E -1195.11  [257.04 -30.719
24.48 D 0.000 293.76 0.000
E -1225.98 [293.76 -36.014
27.54 D 0.000 330.48 0.000
E -1254.277 [330.48 -41.451
30.6 D 0.000 367.2 0.000
E -1280.37 [367.2 -47.015
33.66 D 0.000 403.92 0.000
E -1304.625 |403.92 -52.696
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36.72 D 0.000 440.64 0.000

E -1325.205 |440.64 -58.394
39.78 D 0.000 477.36 0.000

E -1345.785 [477.36 -64.242
42.84 D 0.000 514.08 0.000

E -1364.895 |514.08 -70.166
45.9 D 0.000 550.8 0.000

E -1381.432 |550.8 -76.089
48.96 D 0.000 587.52 0.000

E -1397.602 |587.52 -82.112
52.02 D 0.000 624.24 0.000

E -1414.14 |624.24 -88.276
55.08 D 0.000 660.96 0.000

E -1427.737 1660.96 -94.368

D 0.000 697.68 0.000
58.14 E -1441.335 |697.68 -100.559

D 0.000 734.4 0.000
61.2 E -1455.3 734.4 -106.877

D 0.000 771.12 0.000
64.26 E -1467.427 |771.12 -113.156

Ry =-1144.714 t
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2'MeCas:Vent Lab=31m

Tableau IV.11 Valeurs des forces résultantes pour des parois verticales

Z (m) Zone q; N/m2) |S (m®) Rx (t)
3.06 0.000 69.750 0.000 0.000
-821.033  [69.750 94.86 -821.033
6.12 0.000 134.850  [0.000 0.000
-969.709 [134.850 [189.72 -969.709
9.18 0.000 125.550  [0.000 0.000
-1063.753 [125.550 |-284.58 -1063.753
12.24 0.000 120.900  [0.000 0.000
-1131.652 [120.900 [-379.44 -1131.652
153 0.000 120.900  [0.000 0.000
-1185.894 [120.900 [474.3 -1185.894
18.36 0.000 120.900  [0.000 0.000
-1230.770 [120.900 [569.16 -1230.770
21.42 0.000 120.900  [0.000 0.000
-1269.012 [120.900 |664.02 -1269.012
24.48 0.000 120.900  [0.000 0.000
-1301.791 [120.900 [758.88 -1301.791
27.54 0.000 120.900  [0.000 0.000
-1331.838 [120.900 [853.74 -1331.838
30.6 0.000 120.900  [0.000 0.000
-1359.544 [120.900 |948.6 -1359.544
33.66 0.000 120.900  [0.000 0.000
-1385.299 [120.900 [1043.46 -1385.299
36.72 0.000 120.900  |0.000 0.000
-1470.151 [120.900 [1138.32 -1470.151
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39.78 0.000 120.900  {0.000 0.000
-1429.004 |120.900 1233.18 -1429.004

42.84 0.000 120.900  |0.000 0.000
-1449.296 |120.900 1328.04 -1449.296

45.9 0.000 120.900  |0.000 0.000
-1466.856 |120.900 1422.9 -1466.856

48.96 0.000 137.950  |0.000 0.000
-1484.026 |137.950 1517.76 -1484.026

52.02 0.000 74.800 0.000 0.000
-1501.586 |74.800 1612.62 -1501.586

55.08 0.000 40.800 0.000 0.000
-1516.024 |40.800 1707.48 -1516.024
0.000 34.17 0.000 0.000

58.14 -1530.462 |34.17 1802.34 -1530.462
0.000 29.41 0.000 0.000

61.2 -1545.291 |29.41 1897.2 -1545.291
0.000 20.11 0.000 0.000

64.26 -1558.168 |20.11 1992.06 -1558.168

Rx=-272.70t
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b. Toiture plate

1Cas: Vent Lab=47,50m

ETUDE AU VENT

Tableau IV.12 Valeurs de la force résultante pour une toiture plate

Z (m) Zone |q; (N/m2) |[S(m°) [Rz(t)
F -3350.938 [112.8 [-37.799

64.4 G -2652.826 [112.86 |-29.940
H 2094336 |1021.25]-213.884
I -1396.224 |344.375]-48.082
F -3376.763 |49.928 [-16.860

70.4 G 2673271 |49.928 |-13.347
H -2110.477 [329.904[-69.625

2fmCas: Vent Lab=31m

Rz =-429.537 t

Tableau IV.13 Valeurs de la force résultante pour une toiture plate
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Z (m) Zone qj (N/m2) [S (m*) |[Rz(t)
F -3350.938 | 48.05 -16.101
64.4 G -2652.826 | 48.05 -12.747
H -2094.336 | 384.4 -80.506
I -1396.224 (992 -138.505
F -3376.763 | 9.248 -3.123
70.4 G -2673.271 [9.248 2472
H -2110.477[73.984 [-15.614
I -1406.985 [337.28  [-47.455
Rz =-316.524 t
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IV.3 Conclusion

Tableau IV.14 Action du vent suivant (X) et (Y)

272,7

4605,768

422,204 3647.316

Tableau IV.15 Action du vent suivant (Z)

429,537 28562,785

. La force résultante R, suivant la direction du vent verticale ascendant est négligeable

devant le poids de la structure, donc il n'y a pas risque de soulévement.

LaT%



Chapitre V

L'étude dynamique et
sismique



Chapitre V L'ETUDE DYNAMIQUE ET SISMIQUE

V.1 Objectif De L'étude Dynamique
L’objectif initial de 1’étude dynamique d’une structure est la détermination des
caractéristiques dynamiques propres de la structure lors de ces Vibrations Libres Non

Amorties (VLNA).

L’¢étude dynamique d’une structure telle qu’elle se présente, est souvent trés complexe. C’est
pour cela qu'on fait souvent appel a des modélisations qui permettent de simplifier

suffisamment le probléme pour pouvoir I’analyser.

V.2 Présentation du Logiciel de calcul etabs
On a fait appel pour la modélisation de notre batiment a un logiciel appelé ETABS pour

déterminer :

- Les périodes propres
- Les coefficients de participation.
- Les déplacements.

Les caractéristiques principales d’ETABS sont :

ETABS est un logiciel de calcul congu exclusivement pour le calcul des batiments. 1l
permet de modéliser facilement et rapidement tous types de batiments grace a une interface

graphique unique. Il offre de nombreuses possibilités pour 1I’analyse statique et dynamique.

Ce logiciel permet la prise en compte des propriétés non-linéaires des matériaux, ainsi que
le calcul et le dimensionnement des éléments structuraux suivant différentes réglementations
en vigueur a travers le monde (Euro code, UBC, ACl.etc.). De plus de parsa spécificité pour
le calcul des batiments, ETABS offre un avantage certain par rapport aux codes de calcul a
utilisation plus étendue. En effet, grace a ces diverses fonctions il permet une décente de
charge automatique et rapide, un calcul automatique du centre de masse et de rigidité, ainsi
que la prise en compte implicite d’une éventuelle excentricité accidentelle. De plus, ce
logiciel utilise une terminologie propre au domaine du batiment (plancher, dalle, trumeau,

linteau etc).

ETABS permet également le transfert de donnée avec d’autres logiciels (AUTOCAD,
SAP2000 et SAFE).

V.3 Modélisation de la structure
Une structure est composée de membrures flexibles reliées par des nceuds et supportée par
une fondation rigide. Cette définition implique que le modele choisi n’est qu’une idéalisation

mathématique de la structure réelle. L’étude de la réponse dynamique d’une structure (période
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et mode propre) nécessite le choix d’un modele dynamique adéquat traduisant le plus

concrétement possible la nature du systéme réel.

Le mod¢le dynamique que nous avons adopté pour le calcul de notre ouvrage est une
console verticale encastrée a sa base. Les masses seront considérées concentrées au niveau du

centre de gravité de chaque niveau.

V.3.1 Etapes de modélisation
Pour modéliser notre batiment nous avons considéré les étapes suivantes:

Introduction de la géométrie du modéle (position des nceuds, connectivité des éléments).

Spécification et assignement des caractéristiques mécaniques et géométriques aux différents

éléments.

Définition des différents cas de charges (statique et dynamique). Assignement de ces charges

aux neeuds et aux éléments.

Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes,...... ).

Lancement de ’analyse du probléme, apporter des corrections au modéle s’il y a lieu.

Visualisation et interprétation des résultats (a I’écran, sur fichier, etc.....).

V.3.2 Proposition de la structure
Dans cette partie, nous allons aborder 1’analyse du comportement dynamique de deux structures cela

afin d’aboutir a une meilleur conception parasismique, dans ce volet, nous serons ramen¢s a
déterminer les périodes propres des différentes structures aux valeurs obtenues en appliquant les

formules empirique du RPA99V2003
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a) Structure mixte.

Figure V.1 Modélisation de la structure entiérement voiles (Vue en 3D)
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V.3.3 Caractéristiques géométriques de la structure

a) Centre de masse
Le centre de masse est par définition le point d’application de la résultante de I’effort
sismique. Les coordonnées (XG, YG) du centre de masse sont données par les

formules suivantes :

iMiXYGi iMiXXGi
X — =1 Y _ =1
>u,
i=1

n G
S,
i=1
"

M; : Est 1a masse de 1’élément

Xi, Yi: Sont les cordonnées de 1’¢lément considérée.
b) Centre de rigidité

Le centre de torsion est le barycentre des rigidités des éléments dans le contreventement du
batiment. Autrement dit, c’est le point par lequel passe la résultante des réactions des voiles,

des poteaux. En général deux cas se présentes:

- Si le centre de masse et le centre de torsion sont confondus; les efforts horizontaux (séisme,
vent...etc.) ne provoquent sur la structure qu’une translation.
- Si par contre le centre de masse est excentré par rapport au centre de torsion, la structure
subie donc une translation et une rotation en méme temps.

Dans le cas ou il est procédé a une analyse tridimensionnelle, en plus de I'excentricité
théorique calculée, une excentricité accidentelle égale a £0.05L, (L : la dimension du plancher
perpendiculaire a la direction de l'action sismique) doit étre appliquée au niveau du plancher

considéré et suivant chaque direction.

¢) Excentricité accidentelle

L’excentricité accidentelle est donnée par la formule suivante : e, = 0.05L

L : La plus grande dimension de batiment
Sens X :€accx)= 0,05 . 31 =1,55m

Sens Y : €ace(y)= 0.05 . 12 =0.6m

V.3.4 Calcul de la période fondamentale
La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut étre estimée a partir de formules

empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques.

La formule empirique (4-6 donnée par le RPA99/version2003) est la suivante :
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T=Ch,*"

Avec:
- hy : hauteur mesurée en meétre a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau (N) :
hy = 64.26m
- Cr: est un coefficient qui est fonction du systéeme de contreventement et de type de
remplissage ce parametre est donné par le tableau 4.6 du RPA99/version2003
Pour un contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en béton armé:
Tab4.6 (RPA99)
D’ou: Ct=0.05
Donc : T = 0,05 x (64.26)**=1.1348 sec
T =1.1348 sec
N.B : on remarque que la méme période fondamentale pour les deux structures.

Nombre de modes a considérer
v" Le nombre de modes a prendre en compte est tel que la somme des coefficients de
participation de ces modes est au moins égale a 90% (z a. 290%) , ou que tous les

modes ayant une masse modale effective supérieure a 5% de la masse totale de la
structure .
v" Le minimum de mode a retenir est de trois dans chaque direction considérée (Art 4.3.4

RPA 2003).

V.4 Etude de la structure mixte poteaux -voiles
La variante que nous avons analysée est une structure mixte (poteaux, voiles de

contreventement20cm), disposées selon le schéma montré dans la figure ci-dessous.
v/ Caractéristique massique

Tableau V.1 Caractéristique massique de la structure mixte poteaux voiles

5524512

547.3009 14.095 9.125 14.225 8.734 0.13 -0.391

538.71 14.093 9.124 14.225 8.74 0.132 -0.384
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531.1975 14.091 9.123 14.225 8.746 0.134 -0.377
523.4257 14.089 9.122 14.225 8.75 0.136 -0.372
516.7323 14.087 9.121 14.225 8.754 0.138 -0.367
509.7796 14.085 9.12 14.225 8.758 0.14 -0.362
503.9053 14.084 9.119 14.225 8.762 0.141 -0.357
498.9523 14.082 9.062 14.225 8.763 0.143 -0.299
458.6016 14.225 9.059 14.225 8.757 0 -0.302
50826.1633

v' Caractéristique dynamique

Tableau V.2 Caractéristique dynamique de la structure mixte poteaux voiles

1.319506 | 63.9746 0.0018| 63.9746 0.0018

0.91634/0.0018 64.9449| 63.9764| 64.9468

0.55955510.025 0.0004| 64.0013| 64.9472

0.330159| 18.8464 0.0003| 82.8477| 64.9475

0.22322510.0002 21.7418 82.8479| 86.6893

0.146408 | 7.3737 0] 90.2216| 86.6893
0.14247410.055 0.0001| 90.2766| 86.6894
0.105553 |0 6.1403| 90.2767| 92.8297
0.087672|3.7115 0| 93.9881| 92.8297
0.068627 |0 2.692| 93.9881| 95.5217
0.068491 | 0.0002 0.001| 93.9883| 95.5227
0.061117]2.0421 0| 96.0304| 95.5227
\ — —_—
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Commentaire

D’apres les résultats du tableau, on constate que :
Tayn : 1a période obtenue par ETABS (Tgyn = 0.824 sec)
T : la période fondamentale calculée par les méthodes empiriques (Trpa = 0.65 sec)

- La période fondamentale Tqyn = 0.824 sec
- La période donnée par ETABS ne doit pas dépasser celle estimée a partir de la
formule empirique de plus de 30%, Tayn< 1.3Trpa
Tayn=0.824 sec < 1.3 (0.65) =0.845 sec = condition vérifiée.
- Le premier mode : C’est un mode de translation selon(x-x) avec un coefficient de
participation modale égale a 72.92 %
- le deuxieme mode : C’est un mode de translation selon (y-y) avec un coefficient de
participation modale égale a 65.99 %.
Le troisiéme mode : C’est un mode de torsion de période avec un coefficient de participation

modale égale a 0.03 % selon (x-x) et 0.004 % selon le sens (y-y)

V.4.1 Etude sismique
e Généralité

Les tremblements de terre présentent depuis toujours un des plus graves désastres pour
I’humanité. Leur apparition brusque et surtout imprévue, la violence des forces mises en jeu,
I’énormité des pertes humaines et matérielles ont marqué la mémoire des générations.
Parfois, les dommages sont comparables a un budget national annuel pour un pays, surtout si
ses ressources sont limitées.

Une catastrophe sismique peut engendrer une grave crise économique, ou au moins une
brusque diminution du niveau de vie dans toute une région pendant une longue période.

L’une des questions qui se posent est : Comment limiter les endommagements causés aux
constructions par le séisme ?

11 est donc nécessaire de construire des structures résistant aux séismes en zone sismique

e Introduction

Selon le RPA 2003 notre structure est implantée en zone sismique (Ila) et vu les dégats
énormes que peut engendrer un séisme, une étude sismique s’impose. Ainsi, le calcul d’un
batiment vis a vis du séisme repose sur 1’évaluation des charges susceptibles d’étre

engendrées dans le systéme structural lors du séisme. Dans le cadre de notre projet,

9%
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la détermination de ces efforts est conduite par le logiciel ETABS en utilisant une approche

dynamique basée sur le principe de la superposition modale.

e Choix de la méthode de calcul :(R.P.A 2003)
Le calcul des forces sismiques peut €tre mené suivant trois méthodes :

v" Par la méthode statique équivalente.

v" Par la méthode d’analyse modale spectrale.

v Par la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.

Dans le cas de notre batiment étudié on a I’irrégularit¢é en plan, nous utiliserons la
méthode d’analyse modale spectrale pour ’analyse sismique. Cette derniére d’apres le
RPA99/version 2003 peut étre utilisée dans tous les cas et en particulier, dans le cas ou la

méthode statique équivalente n’est pas permise.
e Meéthode d’analyse modale spectrale

a) Principe
Rappelons que le principe de la méthode d’analyse modale spectrale est de rechercher pour
chaque mode de vibration, le maximum des effets engendrés dans la structure par les forces
sismiques représentées par un spectre de réponse de calcul. Ces effets sont par la suite
combinés pour obtenir la réponse de la structure.
L'action sismique est simulée grace a un spectre de réponse. Le comportement de la structure

est suppos¢ ¢€lastique, permet le calcul des modes propres.
b) Spectre de réponse de calcul

Le RPA99/2003 impose un spectre de réponse de calcul défini par la fonction suivante :

Casl : 1.254 1+£(2.5772—j Si  0<T<T,
T, R

Cas?2 : 2577(125A)Q Si  T,<T<T,

Cas3 : 2577 125A ( j Si I,< T<30s

Q 3 5/3
Cas4 : 2577(125A)R(3j (?j Si  T=230s
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Avec :

- g : accélération de la pesanteur.

- A: coefficient d’accélération de zone, donné par le tableau (4.1) de RPA 99/version 2003 en
fonction de la zone sismique et du groupe d’usage du batiment

Dans notre cas, on est dans une Zone de type (Ila)et un Groupe d’usage 1.

Nous trouverons : A =0.15

- 1}: Facteur de correction d’amortissement (quand I’amortissement est différent de 5%).

7
= >0.7
T+

Ou &(%) est le pourcentage d’amortissement critique, fonction du matériau constitutif, du

type de structure et de I’importance des remplissages.
Eest donnée par le tableau 4.2 du RPA99 :

Nous avons une structure mixte (portique et voiles) avec un remplissage dense, Donc § =7 %

n:\/§:0.882>0.7

- R : coefficient de comportement de la structure donnée par le tableau 4.3 du RPA99,
Dans notre cas on a un systéme de contreventement (mixte portiques/voiles avec interaction)
en béton armé, donc d’apres le tableau R=5

- Ty, T, : périodes caractéristiques associées a la catégorie de site, elles sont données par
le tableau 4.7 du RPA99/ version 2003
Notre structure est construite dans un site meuble (S3) donc T;= 0.15sec,T>= 0.50sec

- Q : est le facteur de qualité il est fonction de :

v Conditions minimales sur les files de contreventement — non observée
v" La redondance en plan. — non observée
v' La régularité en plan. — non observée
v' La régularité en élévation — observée

v Contrdle de la qualité des matériaux. — observée

v' Contrdle de la qualité de I’exécution. — observée

e Savaleur est déterminée par la formule : Q =1+ XZP,
AvecPgest la pénalité a retenir selon que le critére de qualité '"q" est satisfait ou non.
A partir du tableau 4.4 de RPA 99 version 2003 on trouve : Q = 1.15

Pour le calcul du spectre de réponse on utilise le logiciel Spectre 99 V
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Sa/e

0.18

o.1sf|

0.4}

o.1zf
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0.08
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0.04 |

0.02 —
uu 1 2 3 4 s T

Figure V.2 Spectre de réponse (structure mixte)

¢) Calcul de ’effort tranchant a la base
Sa
D’aprés le (RPA99/V 2003) : V.=—%xa,xW,
g

Avec : V, : Ieffort tranchant modal a la base.
a , : Coefficient de participation du mode i.
W, : Poids total de la structure.

v Sens longitudinal (x-x)
Tableau V.3 L’effort tranchant a la base sens (x-x)

1.319506 4 63.9746 10261.0113 0.068 446.382
0.91634 4 0.0018 10261.0113 0.074 0.0137
0.559555 3 0.025 10261.0113 0.094 0.241
0.330159 3 18.8464 10261.0113 0.095 183.714
0.223225 2 0.0002 10261.0113 0.095 0.00195
0.146408 2 7.3737 10261.0113 0,104 78.688
0.142474 2 0.055 10261.0113 0.113 0.638
0.105553 1 0 10261.0113 0.136 0
0.087672 1 3.7115 10261.0113 0.14 53.317
762.996
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v Sens transversal (y-y)

Tableau V.4 L’effort tranchant a la base sens (y-y)

1.319506 4 0.0018 10261.0113 0.068 0.0125
0.91634 4 64.9449 10261.0113 0.074 493.136
0.559555 3 0.0004 10261.0113 0.094 0.00386
0.330159 3 0.0003 10261.0113 0.095 0.00292
0.223225 2 21.7418 10261.0113 0.095 211.938
0.146408 2 0 10261.0113 0,104 0
0.142474 2 0.0001 10261.0113 0.113 0.00116
0.105553 1 6.1403 10261.0113 | 0.136 85.688
0.087672 1 0 10261.0113 0.14 0
790.782

d) Combinaisons des réponses modales: (Art 4.3.5 ; RPA 2003)

1- Les réponses de deux modes de vibration 1 et j de périodes Ti, Tj d’amortissement &; ,§;

sont considérées comme indépendantes si le rapport

T
r=— Avec I;<T,
7}.

r< 10 Avec: & =&, =T%
= V . 7 = 7 = 0
10 +4/¢,¢,
2- Dans le cas ou tous les réponses modales retenues sont indépendantes les unes des autres, la

réponse totale est donnée par
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Avec :

E : effet de 1’action sismique considéré

E,; : valeur modale de E selon la mode « 1 »
K : nombre de modes retenues.
3- Dans le cas ou deux réponses modales ne sont pas indépendant, la réponse totale est

donnée par :

E= \/(]El|+|E2|)2 +ZEf

Les résultats sont représentés dans le tableau suivant :

Tableau V.5 Réponses modales

1.319506
0.91634 | 611 0,993
0.559555 | ).500 0,993
0330159

0.676 0,993
0223225 | 656 0,993
0.146408 | ) 973 0,993
0.142474 | 0.741 0.993
0.105553 | 0.830 0.993

Commentaire

Toutes les réponses modales retenues sont indépendantes les unes des autres, donc la

K
réponse totale est donnée par : F= fZEf
i=l

EX=2625.89 KN, EETABS =2627.59 KN

Ey=2722.62 KN, EETABS =2744.08 KN
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V.2.1.4. Méthode statique équivalente

a) Principe
Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont remplacées par un
systtme de forces statique fictives dont les effets sont considérés équivalents a ceux de

I’action sismique

b) Calcul de force sismique total par la méthode statique équivalant

D’apresl’art 4.2.3 de RPA99/version 2003, la force sismique totale V qui s’applique a la
base de la structure, doit étre calculé successivement dans deux directions horizontales et
orthogonales selon la formule :

_ADQ
==

V w

- D : est un facteur d’amplification dynamique moyen qui est fonction de la catégorie de site,

du facteur d’amortissement (1) et de la période fondamental de la structure (T).

Dans le cas ou la structure est contreventée par des voiles en béton armé en plus de la formule
(4.6 R.P.A 2003), on peut également utiliser aussi la formule 4.7 R.P.A 2003
T 0,09,

JD

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

a) - sans longitudinale :Dx =31m —» Tx=1.04 sec

b) - sens transversale :Dy = 12m ———3Ty =1.67 sec

D’apres RPA99/version 2003, il y a lieu de retenir dans chaque direction considérée la plus

petite des deux valeurs données respectivement par (4.6) et (4.7).

Donc: Tx =min (T, Tx) = 1.04 sec
Ty =min (T, Ty) =1.67 sec
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Ona:T;=0.15 sec
T,=10.50 sec

T 2/3
0.15<Tx<3s doncD= 2.57{?)

T 2/3
0.15<Ty<3s doncD= 2.577(?2J
D’ou:
2

Dy = 2,5 0882( 0.5 )5—0614
X— oo 1.04)

05 2
y = 2,5.0. 3 = ().
Dy = 2,5.0.882(7 )7 = 0.447

W : poids total de la structure.

W est égal a la somme des poids W; calculés a chaque niveau (i).

W= W Avec: W =W, +02W,  (formule4-5R.P.A2003)

i=1

W, : Poids du aux charges permanents.
W, : Charge d’exploitation.

p : Coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation
et donné par le tableau (4.5 du RPA99 version 2003).

Dans notre cas, (le batiment a usage d’habitation) S =0,20.

Donc a chaque niveau : W, =W, +0.2W,

La masse totale calculée par ETAPS :
W1=50826,1633 ton

Conclusion :

739.
02510882 |1.15|0.614 | 0.447 | 3.5 | 10261.0113 039 3244
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¢) Vérification de la résultante des forces sismiques de calcul

D’apres le RPA99/version2003 (art 4.3.6),

v' la résultante V; des forces obtenues a la base par combinaison des valeurs
modales ne doit pas étre inférieure a 80% de la résultante des forces sismiques
déterminés par la méthode statique équivalente V.

v’ si Vi< 0.8V il faudra augmenter tous les paramétres de la réponse (force,
déplacements, moment .....)dans le rapport 0.8V/ V..

Ceci nous donne :

Tableau V.6 Vérification de la résultante des efforts tranchants a la base

739. 039

Non Vérifier

3244 1225.6 2.64 Vérifier

Commentaire

Dans notre cas le sens (x-x) on doit calcule le rapport 0.8V/ Vi=1.16 — majoré (force,

moment, déplacement...) avec 16 %

Vérifications

a) Vérification des déplacements latéraux inter-étage

Le RPA99/2003 exige de vérifier que les déplacements entres niveaux ne doivent pas
dépasser 1% de la hauteur d'étage.

Le déplacement horizontal a chaque niveau " k " de la structure est calculé comme suit.

5 =R.5, (Art4-19—R.P.A2003).

o, - Déplacement horizontal dii aux forces sismiques F; (y compris I’effet de torsion).

R : Coefficient de comportement.

Le déplacement relatif au niveau " k " par rapport au niveau " k-1" est égal a :

A =6 -5,  (Art4—20RPA99/2003).

Les résultats des déplacements inter-étage sont présentés dans le tableau suivant :

N oY
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Tableau V.7 Les résultats des déplacements inter-étage

10.1848 | 596 | 3.5 | 30.73 | 20.86 / / / /

9.57 561 | 3.5 | 28.875 | 19.635 | 0.35 | 0.406 306 | 3.06

8.9552 525 | 35| 27.02 | 18.375 | 0.36 0.4176 306 3.06

8.3288 489 | 3.5 | 25.13 | 17.115 | 0.36 0.4176 306 3.06

7.714 453 | 3.5 | 23.275 | 15.855 | 0.36 0.4176 306 3.06

7.0876 417 | 3.5 | 21.385 | 14.595 | 0.36 0.4176 306 3.06

6.4612 3.80 | 3.5 | 19.495 | 133 0.37 0.4292 306 3.06

58464 | 344 | 35| 1764 | 1204 | 036 | 0.4176 306 3.06

5.2316 3.09 | 3.5 | 15.785 | 10.815 | 0.35 0.406 306 3.06

4.6284 | 2.75 | 3.5 | 13.965 | 9.625 | 0.34 0.3944 306 3.06

4.0484 241 | 3.5 | 12215 | 8435 | 0.34 0.3944 306 3.06

2.9464 2.08 | 3.5| 8.89 7.28 0.33 0.3828 306 3.06
2.4360 148 | 3.5 | 7.35 5.18 0.6 0.696 306 3.06
1.9604 1.21 | 3.5 | 5915 | 4235 | 0.27 | 0.3132 306 3.06
1.5196 095 | 3.5| 4585 | 3325 | 0.26 | 0.3016 306 3.06
1.1252 0.72 | 3.5 | 3.395 | 2.52 0.23 0.2668 306 3.06
0.7772 0.51 | 3.5 2345 | 1.785 | 0.21 0.2436 306 3.06
0.4872 034 | 35| 147 1.19 0.17 | 0.1972 306 3.06
0.2552 0.19 | 3.5 0.77 0.665 | 0.15 0.174 306 3.06
0.0812 0.07 | 3.5 0.245 | 0.245 | 0.12 | 0.1392 306 3.06
0.0928 0.00 | 3.5] 0.28 0.00 0.07 | 0.074812 | 306 3.06

Commentaire
Les résultats obtenus montrent que les déplacements relatifs inter-étages sont inférieurs

a 1% de la hauteur d’étage= A, <1%#h,

b) Vérification de I'effet P- A

L'effet P- A représente 1’augmentation des déplacements horizontaux di a ’application

simultanée de charges verticales et d’une petite charge horizontale.

S ——
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Le RPA99/2003 estime que les effets de seconde ordre peuvent &tre négligés si la

condition suivantes est vérifié : @ = —%—%<0,10

P, : Poids total de la structure et des charges d'exploitation situé¢s au-dessus du niveau K.

P, A

K 'K

(article 5.6.RPA99/2003).

S10,10 <@, <0,20 : il faut augmenter les effets de I’action sismique calculés

au moyen d’une analyse ¢lastique du 1° ordre par un facteur

Si  60x>0.20:

la structure est potentiellement

redimensionnée.

Vk: effort tranchant d'étage au niveau " K ".

Ax : déplacement relatif de niveau " K " par rapport au niveau " K-1 "

Hy: hauteur d'étage.

Tableau V.8 Vérification de I’effet P-A

(l_ek)

instable et doit étre

306 427.9492 | 13145.932 1429.79 | 0.0878 | 0.0596 | 0.016 | 0.025
306 890.3568 | 2834.2976 2750.29 | 0.0825 | 0.0561 | 0.023 0.03
306 1354.9972 3814.9732 3853.56 | 0.0772 | 0.0525 | 0.029 | 0.033
306 1821.6458 4597.2076 4768.56 | 0.0718 | 0.0489 | 0.034 | 0.036
306 2290.9272 4597.2076 5545.44 | 0.0665 | 0.0453 | 0.042 | 0.037
306 2762.5678 5857.362 6230.49 | 0.0611 | 0.0417 | 0.046 | 0.036
306 3237.1922 6367.1936 6853.9 0.0557 | 0.0380 | 0.046 | 0.034
306 3714.5269 6816.2412 7425.85 | 0.0504 | 0.0344 | 0.045 | 0.032
306 4195.1964 | 7239.8848 7951.14 | 0.0451 | 0.0309 0.04 0.031
306 4678.9273 7661.1156 8437.79 | 0.0399 | 0.0275 | 0.039 | 0.032
306 5166.3441 8084.2604 8900.75 | 0.0349 | 0.0241 | 0.035 |0.03
306 5657.1732 | 8508.7972 9351.09 | 0.0254 | 0.0208 | 0.034 | 0.029
306 6152. 0392 8940.5608 9790.56 | 0.0210 | 0.0148 | 0.031 | 0.027
306 6650.6686 9375.7696 10210.62 | 0.0169 | 0.0121 0.03 0.025
306 7153.686 9375.7696 10604.17 | 0.0131 | 0.0095 | 0.029 | 0.0255
306 7660.8178 10171.9704 | 10970.92 | 0.0097 | 0.0072 | 0.027 | 0.023
306 8161.5931 10500.9812 | 11308.81 | 0.0067 | 0.0051 | 0.025 | 0.022
306 8677.8376 10810.0864 | 11913.73 | 0.0042 | 0.0034 | 0.024 | 0.021
306 9199.2639 10810.0864 | 12122.47 | 0.0022 | 0.0019 | 0.023 0.02
306 9725.5067 10810.0864 | 12122.47 | 0.0007 | 0.0007 | 0.022 0.02
306 10261.0113 11417.532 1222542 | 0.008 0.000 0.021 | 0.019
Commentaire

La condition € < 0,10 est vérifiée.

Donc: I’effet P-Delta peut étre négligé pour le cas de notre structure.

N
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a) Justification vis a vis de I’équilibre d’ensemble:(RPA99/VERS03 Art.5.5.)

Cette condition d’équilibre se référe a la stabilité d’ensemble du batiment ou de 1’ouvrage,

soumis a des effets de renversement et/ou de glissement.

E;—p :i
.E"
> .E" FE
“r
e T Rt
A A O .,
ey

Figure V.3 Schéma isostatique des moments

I1 faut vérifier que :

Moment stabilisateur 515
Moment de renverssement

Tableau V.9 vérification d’équilibre d’ensemble

722747.99 (1.16)x57021.576

50826.16

50826.16 9.2 467600.67 54788.198 8.53

Commentaire
L’ouvrage est donc stable au renversement (Ms> 1,5 Mr). De plus le poids des fondations

et la butée par les terres le rendent encore plus stable.
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b) Vérification de I'effort normal réduit

L'article (7-4-3-1) du R.P.A 2003 exige la vérification de I'effort normal réduit pour éviter la
rupture fragile de la section de béton.et comme cette vérification est vérifiée sous charges
statiques donc on doit refaire la vérification sous charge dynamique, La vérification s’effectue

par la formule suivante :

= N <0.3
B.f .

Ou: N : l'effort normal maximal.

Nrd

B : section du poteau.

F.,s : résistance caractéristique du béton

Tableau V.10 Vérification de l'effort normal réduit

666.9768 Vérifier
45x45 1112.44 0.22 Vérifier
50x50 1601.032 0.256 Vérifier
55x55 2110.3532 0.28 Vérifier
60x60 2370.0424 0.26 Vérifier

V.5 Etude de la structure entierement voiles
La structure que nous avons analysée est entiérement en voiles, disposées selon le schéma
montré dans la figure ci-dessous
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Chapitre VI : Ferraillage des éléments principaux

V1.1 Introduction

Apres avoir calculé les sollicitations, nous nous proposons de déterminer les sections
d’aciers nécessaires a la résistance et a la stabilité¢ des éléments porteurs de notre ouvrage. Le
calcul des sections sera mené selon les régles du calcul de béton armé (CBA 93, BAEL et
RPA 99/ Ver2003)

Les reégles CBA 93 «Reégles de conception et de calcul des structures en béton armé »
ont pour objet de spécifier les principes et les méthodes les plus actuels devant présider et
servir a la conception et aux calculs de vérification des structures et ouvrages en béton armé,

et s’appliquent plus spécialement aux batiments courants.

Les regles de conception sont venues afin de remédier en faisant travailler les matériaux
dans le domaine plastique et en adoptant des combinaisons d’action qui tiennent compte
d’une part de la variation possible dans le cas défavorable des intensités des actions, d’autre

part de la probabilité les quelles les actions entaient leurs valeurs.

Les régles RPA 99/Ver2003 « Reégles Parasismiques Algériennes » ont pour but de

fixer les normes de conception et de calcul des structures en béton armé en zone sismique.

Les objectifs ainsi visés sont d’assurer une protection acceptable des vies humaines et des
constructions vis a vis de Deffet des actions sismiques par une conception et un

dimensionnement appropriés.

e Les poutres sont soumises aux moments fléchissant, et des efforts tranchants donc
elles sont calculées a la flexion simple.
e Les poteaux sont soumis a des efforts normaux, des efforts tranchants et a des

moments fléchissant et seront donc calculés en flexion composée.

V1.2 Ferraillage des poteaux

Les poteaux sont des €léments structuraux assurant la transmission des efforts des poutres
vers les fondations. Un poteau est soumis a un effort normal « N » et & un moment de flexion
« M » dans les deux sens soit dans le sens longitudinal et le sens transversal. Donc les poteaux
sont sollicités en flexion composée. Les armatures seront calculées a I’état limité ultime
« ELU » sous I’effet des sollicitations les plus défavorables et ce dans les situations

suivantes :
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v’ Situation durable et transitoire

- Béton

7, =15 f ,2MP f, = %zM.UMpa
/b

6 = Est en fonction de durée T d’application de combinaison d’action :

0=1 T
0=09 : 1h<T<24h
0=085 : T (1h

- Acier

v, =115 f, =400Mpa o, =348Mpa
v"  Situation accidentelle

- Béton
7, =115 f . =25MPa f,, =1848MPa
- Acier:
¥, =1 f, =400Mpa o, = 400MPa
a) Combinaison des charges

En fonction du type de sollicitation, on distingue les différentes combinaisons suivantes :

- Selon BAEL 91 (situation durable)

ELU................ 1,35G +1,5Q
ELS oo G+Q
- Selon RPA 99 (situation accidentelle)
G+Q+E
0,8G+E
La section d’acier sera calculée pour différentes combinaisons d’efforts internes
Nmax 5 M correspondant
Nmin 5 M comrespondant

Mmax ; N correspondant
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b) Calcul des armatures

Le calcul des armatures sera effectuer par zone, elles seront définies comme suit :

Zonel

Zone3

Zone6 :

Zone7

Zonel0 : Dul8"™ jusqu’au 1

: Dud®™ jusqu’au
Zone4 :
Zones :

: Dul2™ jusqu’au 1
ZoneS§ :
Zone9 :

:RDC.et 1
Zone2 :

Du 2% jusqu’au 3™ étage.

5°M¢ étage.

Du6™™ jusqu’au 7°™ étage.

Du8“™ jusqu’au 9™ étage

1 eme

Dul0“™ jusqu’au 1 étag

3¢ étag

5 €me

Dul4®™ jusqu’au 1 étag

Dul5"™ jusqu’au 17 étag

961118

Zonell : Du20°™ étag

étag

Les sollicitations dans chaque zone sont obtenues par le logiciel ETABS, puis elles seront

triées par EXCEL pour avoir les valeurs les plus grandes ou les plus petites selon le cas

voulu.
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Les résultats sont résumés dans les tableaux suivants :

v' Situation accidentelle

Tableau VI.1 Ferraillage des poteaux sous combinaisons durable

Zones | N,M S:;L‘;’)“ N (KN) (Kl\lill.3m) (lels.zm)
Zonell
NmaxMeorr 30x30 -90.76 3.812 -64.475
ZonelO | NyaxMcorr 35x35 -132.34 -7.011 | -97.908
Zone9 | NpmaxMeorr 40x40 -337.88 -13.095 -138.763
Zone8 | NpaxMeorr 45x%45 -663.21 -21.923 -173.371
Zone7 | NpaxMeorr 50%50 -1111.13 -33.713 -197.421
Zone6
NmaxMcorr 55x55 -1689.39 -48.998 -208.26
Zone5 | NmaxMcorr 60x60 -2403.6 -68.462 -221.128
Zone4 | NmaxMcorr 65%65 -3262.2 -92.859 -240.341
Zone3 | NmaxMcorr 7070 -4282.12 114.552 -249.512
Zone2 | NmaxMcorr 75%75 -5528.73 | -157.951 -257.546
Zone 1 | NmaxMcorr 80%80 -7210.26 -261.08 -270.121

Nb : pourle choix des barres on utilise les valeurs maximales deAset A,
¢) Calcul des armatures longitudinales

v’ Ferraillage minimum d’aprés le CBA93

0.23bd 125

Condition de non fragilité : Acng = :
e

Recommandations du «BAEL99/V2003»

A4 . =max 4cm2/ml,£
1000

_sB
max IOO

B : section du béton =bxh. (b =h = cotes du poteau, d = 0,9h)
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v" Recommandations du RPA 99/version2003

- Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence, droites et sans
crochets.

- Le pourcentage minimal des armatures longitudinales sera de 0.8% (zone Ila).
- Ferraillage maximum sera de :

3% en zone courante.
6% en zone de recouvrement.

- Lalongueur minimale de recouvrement est de 40® (zone Ila)
- La distance entre les barres verticales sur une face du poteau ne doit pas dépasser
25cm (zone Ila).

- Les jonctions par recouvrement doivent €tre faites si possible a 1I’extérieur des zones
nodales (zones critiques).

- h':max(%’,bl,hl,60cm)

- Le diamétre minimum est de 12 mm

L=2h I h'
- 4

Poutre i h

Poteau
+—F
=3

—»

Figure VI.1 Zone nodale

VI.3 Exemple de calcul
a)Ferraillage longitudinal
v Calcul des armatures a ’ELU
Soient un poteau de (30*30) cm” (Situation durable) :
C=C’=3cm.
L=3,06m.
fou=14,2Mpa
Mzmax =-64.475.m

Ncorr='90. 76KN
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La position du centre de pression est :
eo=M/N=-270.121/ 7210.26KN =0.71 m
ea=¢eot+ (d-h/2)=0.71 +(0.27-0.3/2) =0.83 m
ea : distance entre centre de pression et le centre de gravité de la section des armatures.
Ma= N X ex =90.76% 0.83= 75.33KN.m
M, : moment fléchissant ultime par rapport aux aciers tendus.

- Calcul des aciers en flexion simple

_ Map _ 7533.1073%
Hbu = bd2fy,  0.3(0,27)%. 14,2 0.242
0.8h 0.4h
=——(1-——)=0.49
/’lbc d ( d )
H, <, =>Section partiellement comprimée
Pour FeE400 =>n;=0,392 (tableau BAEL 91 art2.1.3)

pu=0,242<p= 0,392 et =>la section est simplement armée A’= 0

v" Calcul d’armatures tendus Ag

Wpu=0,19998 < 0,275 (d’apres le BAEL9I art 2.3.1 on calcule Z)

Z=d (1- 0,6p5,) = 0,23m
f.= fuly=400/1,15 = 348 MPA

_ Mp _ 75.33.1073.10%
Zfeq 0,23. 348

=9.411cm?

v' Calcul des aciers en flexion composée

-3 4
AumAN =9.411- 223320710594 cm2
f 348

ed

Conclusion

A gopre = MAX (ACal s Acnr Auingrra) )
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Les résultats du ferraillage longitudinal sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VL2 Ferraillage longitudinal adopté pour les poteaux

ZONE Acal Acnf Arpa Aadopti

1 7.728 76 20T20
52.39

5 46.61 6.792 50.625 18720

3 40.23 5.926 44.1 16T20

p 36.87 s1 38.025 L4T20

5 30.44 4.347 32.4 12T20

6 21.65 3.653 27.225 8T20+4T16

7 17.98 3.02 22.5 12T16

8 13.55 2.44 18.225 CT16+4T14

. 910.12 1.932 14.4 10T 14

. 8.75 1.47 11.025 oT14

» 7.24 1.086 8.1 ST12

b) Calcul d’armature transversale

Selon RPA les armatures transversales des poteaux sont calculées a 1’aide de la formule

suivante :
A, _ P Vo
t hl'fe

V,, : est I'effort tranchant de calcul.

h: Hauteur totale de la section brute.

/. Contrainte limite élastique de I'acier d'armature transversale.

P, : est un coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort

tranchant; il est pris égale:

P,= 2.5 sil'élancement géométrique A, > 5.
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P, =3.75 sil'élancement géométrique A< 5.

t: est I'espacement des armatures transversales

La valeur maximale de I’espacement est fixée comme suit :

- Dans la zone nodale : ¢ <min(10¢,15cm) enzonella t=8m
- Dans la zone courante : <154  enzonella ¢ =10cm

Ou ¢ est le diametre minimal des armatures longitudinales du poteau.

On adopte un espacement de 8cm en zone nodale et 12ecm en zone courante.

A
La quantité d’armatures transversales minimale exprimée par —— en % est donnée comme
b
t.
1

suit :
Sikeg> 5 0.3%
Sikg> 3 0.8%

Si 3<A,< 5  interpoler entre les valeurs limites précédentes

/1g : Est I’¢lancement géométrique du poteau est donnée par

Jy=(Lou)

=(—ou—

® a b

Avec "a" et "b", dimensions de la section droite du poteau dans la déformation considérée, et
"L¢" longueur de flambement du poteau.

Les cadres et les étriers doivent étre fermés par des crochets a 135° ayant une longueur droite

minimum de 10 ¢;

v/ au niveau de la zone 1(RDC)
- Zone courante

L
A :_f:M:3.57<5donc pP,=3.75
£ a 0.60

_0.12%3.75%26.92x10%
0.6x400x103

Ay 0.5cm?

Choix des barres : 1cadre4¢10 =3.14cm’
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A
o L . I3 t r
La quantité d’armatures transversales minimale exprimée par——en % est donnée comme
1

suit :

3<A,=3.57<5 :interpoler entre les valeurs limites.

A
hg=3.57 = j> 0.66% (RPA99/V2003).

1

3.14
60x10

=0.52% < 0.66% Non vérifiée.

On prend A= 6¢10 =4.71cm?

4.71
60x12

=0.66% =0.66% Vérifiée

Les cadres doivent étre fermés par des crochés a 135° ayant une longueur de 10¢; =10cm.

- Zone nodale

A, =3.57<5donc p,=3.75

_ 0.08x3.75%X56.3x10%
0.6x400000

Ay =(0.7cm?

Choix des barres : 1cadre6¢10 = 4.71cm’

3<A,=3.57<5 :interpoler entre les valeurs limites.

=0.98%> 0.66% Vérifiée.

4 471
Mg =3.57 = > 0.66% (RPA99/V2003). =

t.b, 60 x

Les cadres doivent étre fermés par des crochés a 135° ayant une longueur de 10¢; =10cm.
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a) Conclusion

Tableau V1.3 Ferraillage transversal adopté pour les poteaux

VI .4 Vérifications diverses

a) Sollicitations tangentes

La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton 7, sous

combinaison sismique doit étre inférieure ou égale a la valeur limite suivante :
T ST=PyS o
Avec :

0.075......... Siﬂg >5
Py =

0.04............ dans le cas contraire
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b) Vérification des contraintes a L’ELS
v' Vérification d’une section enti¢rement comprimée

Le calcul et s’effectue comme suit :

- On calcule I’aire de la section homogene totale :
s =b-h+15(As +AS’)

- Laposition du centre de gravité résistant qui est située a une distance Xg au-dessus du

centre de gravité géométrique.

(e} o)
X, =152 2)

b-h+15-(4 + A4 )

- L’inertie de la section homogene :
3 , 2 2
1=Ql+wpxg+154_ﬁ—w—xb +Agd—ﬁ+XG
12 2 ‘ 2
- Calcul des contraintes :

. , O, g o s
Les contraintes dans le béton valent ~*? sur la fibre supérieure et ~inf sur la fibre inférieure :

h
N (eser - XG) ) (2 - XG

jsJ—bL_o.é-fdg.

Nser ser
Cop = +
S 1
h
N Nser(eser_XG)' E+XG _
O =~ — <0, =0.6- f 5.
S 1

Les résultats des vérifications de I’effort tranchant et des contraintes sont présentés dans le

tableau suivant :
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Tableau V1.4 Vérification des contraintes a I’ELS

Section N M a Osup e e Tou T Observ
(KN) | (KNm) | (vpg) | MP2) | ypgy [ (KN) (MPa) | (MPa) | ation
80x80 | 721026 | 98.5 41 | 533 15 | 5638 | 0.17 1| Veérifige
75x75 | 5528.73 | 9039 | 3.92 | 643 15 | 81.73 | 0.3 1| Veérifige
70x70 | 4282.12 | 8594 | 298 | 627 | 15 | 7328 | 0.32 1 | Veérifige
65x65 | 32625 | 7733 | 178 | 649 | 15 | 66.12 | 0.36 1| Vérifice
60x60 | 2403.6 | 70.43 0 6.7 15 | 5297 | 037 | 1.87 | Vérifiée
55x55 | 1678.8 | 65.55 0 6.8 15 | 60.56 | 0.37 2 | Verifige
50x50 | 1111.14 | 50.44 0 7.1 15 | 57.89 | 037 | 2.07 | Vérifice
45x45 | 66321 | 48.96 0 7.3 15 | 69.44 | 037 | 2.07 | Vérifice
40x40 | 337.88 | 33.56 0 7.5 15 | 7029 | 037 | 2.37 | Vérifice
35x35 | 1327 | 2455 0 7.9 15 | 5567 | 037 | 2.5 | Veérifiée
30x30 | 13234 | 19.96 0 8.1 15 | 5044 | 037 | 2.87 | Vérifice
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¢) Justification a I'effort normal ultime

L'effort normal ultime est définit comme étant 'effort axial maximal que peut supporter

un poteau sans subir des instabilités par flambement. L'expression de l'effort normal ultime

estiN, =« {Br_fﬂfur AL}
079'717 }/s

a: Coefficient en fonction de 1'élancement A .
B : Section réduite du béton.

A4 : Section d'acier comprimée prise en compte dans le calcul.

Nb : Nous effectuerons la vérification au flambement du poteau le plus sollicité.

Nmnax=2712.1KN

- Calcul de ¢:

0.85 e sid <50
1+020(’1J
a= 35
15(2)0 .................. 5i50< 1 <70
2
- Calcul de 4
/
a=L =t
1 B

<~

- : Longueur de flambement

: Rayon de giration

~.

B : L’aire de la section

: Moment d’inertie de la section

~

~.

: Rayon de giration

: L’aire de la section

S~

: Moment d’inertie de la section

~
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ﬁ
B=036m~ 7 =0.01lm~ . ;=0.175m

0.7 x3.06

0175 12.24 <50 - a =0.83

Calculde B, : B, = (0.6 — 0.02)? = 0.336 m?

Nu=18731.536KN >N .x=2712.1 KN — condition vérifie

8HA10 e=12cm
8HA10 e=12cm 8HA10 e=12cm
— ey —‘1\
A ’—1!\ P B[ AN
gl 2 R
4— (=] o~
FS 80 < <| |
& cm I 75cm I 70cm
s
- N ‘-, \ /| j
| \./ L \./
A\ \ .
80cm v 75cm 70cm *
8HA10 e=12cm 6HA10 e=15cm 6HA10 e=15cm
. N AN —
-F- ‘\ F «F- /’_1
o H o7
< S 3
S 65cm b, z
2 = 60cm 3 55cm
- o~ <
— o~
T <
T
w |
LY 5
N 65cm R 60cm ; 55cm N
6HA10 e=15¢cm =
GM\& 6HA10 e=15cm
| - [ . =
=
- 5
3 Socm 3 45cm E 40cm
o © I
| e S
| T
o
50cm t . a5cm . 40cm
B6HASB e=15cm 6HAS e=15¢cm
[ -
< 30
<t = cm
I 35cm =
X ]
[==]
\ N 30cm
35cm

Figure VI.2 Schéma de ferraillage des poteaux
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VL5 Ferraillage des poutres

Les poutres sont des éléments structuraux qui transmettent les efforts du plancher vers les
poteaux. Elles sont sollicitées par un moment fléchissant et un effort tranchant. Leur
ferraillage donc sera déterminé en flexion simple a I'état limite ultime (ELU), puis vérifiées a

I'état limite de service (ELS), suivant les recommandations du RPA 99/version 2003.

Les poutres seront étudiées en tenant compte des efforts donnés par 'ETABS 9.7, qui

résultent des combinaisons les plus défavorables, présenté par le RPA et le BAEL 91 :
1,35G+1,5Q

G+Q

G+Q+E

0,8G+E

a) Recommandation du RPA 99(V2003)
- Armatures longitudinales

- Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la

poutre est de 0.5% en toute section.
- Le pourcentage totale maximum des aciers longitudinaux est de :

e 4% en Zone courante.

e 6% en Zone de recouvrement.
- La longueur minimale de recouvrement est de :

- 400: En zone Iet Ila.
- 50¢: En zone IIb et IIL

- L'ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux

de rive et d'angle doit étre effectué avec des crochets a 90°.

- Les poutres supportant de faibles charges verticales et sollicitées principalement par
les forces latérales sismiques doivent avoir des armatures symétriques avec une

section en travée au moins €gale a la moiti¢ de la section sur appuis.

- Armatures transversales

La quantité des armatures transversales minimales est de : A; =0.003.S.b ;
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- L’espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit

e Dans la zone nodale et en travée, si les armatures comprimées sont nécessaires :
minimum de (h/4, 12¢) ;

e En dehors de la zone nodale : s <h/2.

La valeur du diamétre ¢; des armatures longitudinales a prendre est le plus petit diameétre

utilisé

- Les premiéres armatures transversales doivent étre disposées a 5 cm au plus du nu
de I’appui ou de I’encastrement

NB : Les poutres seront étudiées suivants des axes similaires comme suite :

Poutres principales : PP1 => axe 1,2,3.,4,5 et 6Poutres secondaires : PS1 => axe

AB,C,D,E,F,G.H,Iet].

Les moments max au niveau des appuis sont donnés par les combinaisons sismiques donc
le calcul des armatures se fera en situation accidentelle, par contre ceux de travées sont
donnés par les combinaisons statiques donc le calcul des armatures se fera en situation

durable.

Exemple de calcul

On va prendre comme exemple de calcul la poutre principale la plus sollicite PP1 du 1%
étage

a) Calcul des armatures longitudinales
- Ferraillage en travée

0=1; w=1,5; vs=1,15
0,851,
1 _085 e 14 onps o e _sagmpa
0-y, Vs
My max = 149,52 KN.m
_ My _ 1595210

Hou = pa2f, = 035(0,5)2. 142

Pour FeE400 —>1=0,392 (tableau BAEL 91 art2.1.3)

Upp=0,128<u= 0,392 et =>la section est simplement armée A’= 0
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- calcule d’armatures tendus Ag

Up=0.128< 0,275 (d’aprées le BAEL9I art 2.3.1 on calcule Z)
Z=d (1- 0,61p,) = 0,43 m
foi= fo/ys—=400/1,15 = 348 MPA

_ My 159,52.107%.10*
"~ Z.f.,q  0,43.348

Ay = 10.66cm?

v Ferraillage au niveau des appuis
0=0,85; w=1,15; vs=1

0,851 5

bu —

=21,7MPa o, =—-=400MPa
0-y, e

- Armatures supérieures
My max = 160,47KN.m

My 17047.107%
~ bd2f,, 0,35(0,5)%2.21,7
Pour FeE400 =>;=0,392 (tableau BAEL 91 art 2.1.3)

Hpu 0,09

Upe=0,09 <pu= 0,392 et =>la section est simplement armée A’=(
calcule d’armatures tendus Ag :

Up=0,09< 0,275 (d’apres le BAEL91 art 2.3.1 on calcule Z)
Z=d(1-0,6ppy) =0,47 m
fee= fo/ys=400/1= 400 MPA

My  170.47. 1073.10*

A, = = = 9,06cm?
w7 0,47 . 400 am
- Armatures inférieures
My max = 198,5KN.m
_ My _ 1985107
Hou = pazs = 0,35(05)2. 21,7
Pour FeE400 —>n=0,392 (tableau BAEL 91 art 2.1.3)

Upy=0,104<p= 0,392 et =>la section est simplement armée A’= 0
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calcule d’armatures tendus Ag :

Up,=0,104< 0,275 (d’aprées le BAEL9I art 2.3.1 on calcule Z)

Z=d (1- 0,611p,) = 0,468 m

fo= fo/ys—=400/1 = 400 MPA

M, 1985.107%.10*
7 foa 0,468, 400

v Condition de non fragilité (BAEL91)

Ay = 11.46cm?

o 023bdfy
min fe
Amin =2.11cm”

v" Ferraillage des poutres principales ET SOGONDAR

Tableau VL5 Ferraillage poutres principales

As Choix des Ami
Poutre M (KN'm) ( c mz) barres Acal(cmz) ( CII:I;) Amaxln2 Aadopté(cmz)
Sup | . _|10.66 | 3T16+3T20
Sur 170.47 1545 | 72 | 60 15.45
PP1 | appuis
(35x50) Inf | 198.5 | 11.46 | 3T16+3T20
%)
?3” En travée 84.59 8 3T16+3TI12 9.42 7.2 60 9.42
Q
e Calcul des armatures transversales
v" Selon le BAEL91
L L 0.45 -5,
La section minimale A doit vérifier: 4, = 7
b : largeur de la poutre ;
St : ’espacement des armatures transversales
St <min (0,9d ; 40 cm) ;
On adopte les espacements suivants :.............coeeeviviineenannnn St=20cm ;
Donc: At>0,4x0,3x0,20 /400 =At> 0,6cm2

Diametre des armatures d’ame

h b
¢ <Mi g;ﬁ);ﬁmm}f 1,43 . Soit: ¢, =8mm.
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- Selon le RPA99/version 2003

La section minimale A; doit vérifier: At=0.003.St.b

L’espacement maximal :

- En zone nodale : St <min (h/4 ; 12 ¢L )=12.5cm;

- En zone courante : St <h/2 ; St=25cm
On adopte les espacements suivants :

-Enzonenodale: ... St=10cm ;
-Enzonecourante : ..o St =20cm
On aura alors :
At=0.003 x Stx b=1,05 cm>> 0.6 cm’

Le choix des barres est le suivant : 48 :....................... At=2.01cm?
St (adopté) =Min {S,; , Sz p,} -.....5t=20cm

On aura un cadre et un étrier de diametre «D8 ».
e Vérification
a) Vérification des contraintes tangentielles conventionnelles

Vima=161,42 KN
T =2 —1.19MPa

bod
— o,zf 9 =333MPa — —
7, =min 7 =1, =3.33MPa T, <7,,
SMPa

b) Armature inferieure tendu sur appui d’ABOUT

4 > 115Voma
fe

= 4.64cm? - A, = 12.06 > 4.64cm?*=Conditionvérifiée.

¢) Influence de I’effort tranchant au niveap des appuis

Vu_. SO.4@><b0 Xa
Vb
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(a=b—c—2cm=25cm

d

[;’b =1.5

Vu_ <0267 f .5 a=500.63KN

avec:

Vumax=161,42KN <500.63KN —condition vérifier

d) Vérification de 1'état limite de déformation (la fleche)
On doit vérifier que:

1 h_ 1M, A

_>__ 3
16 27 10M, ) ba ™ f

>

h
n =
) /

La vérification de la fléche est inutile sauf si I'une des trois conditions n'est pas vérifier
Avec:

I: 1a portée entre nus d'appuis (1=3,5m).

M;: moment maximum en travée.

Mj: moment isostatique.

Aq: section d'armateur tendu correspondante.
v" Poutre principale

> %:%=0,0787 >0,0625 =>Condition vérifiée.

~>

6259—0,0684:>C0ndition vérifiée.

—22-0,0787 >~
635

;—Z < —(MP a)= 5—0,00697 <0,0105=Condition vérifiée.

v Poutre secondaire

? > 1_16 3755 = 0,0786 > 0,0625 =Conditionvérifiée.
ﬁ > i% = 0,0786 > i w = 0,0739 =Conditionvérifiée.
[~ 10M, 445 10°40,63

As 4, 2 6,8 . I
W f(MPa):m = 0,0073 < 0,0105 =Conditionvérifiée.

e) Vérification des contraintes a ’ELS

La vérification des poutres a I’ELS est effectuée comme suit:

2

v’ Calcul de la position de ’axe neutreb'y?+15(As +4)-y-15(4,-d+ 4. -d")=0
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3
v' Calcul du moment d’inertie  / =b'y?+15-[As(d—J’)2 "‘A:v(y_dv)z}

Ou:  As: section d’armatures tendue.
A s : section d’armatures comprimées.
n : 15 coefficient d’équivalence.

v’ Vérification des contraintes

11 faut que les contraintes compression du béton vérifiées :

- M
0, S0 =0,6f.,, =15Mpa; o, = %y

Les résultats de calculs sont indiqués dans les tableaux suivants :

v’ Poutres principales

Tableau V1.6 Vérification des poutres principales a ’ELS

As A's O-bc .
Poutre M., (KN.m) (em?) (i) opn(MPa) Commentaire
(MPa)
= E Sur 90.59 15.45 15.45 4.89 15 Vérifier
s 3 appuis
583
= »n =
S22 PPl
2 g 2 (35x50)
o
= '§ En travée 62 9.42 6.03 4.9 15 Vérifier
22

v" Poutres secondaires

Conclusion
On constate que tous les valeurs de la contrainte dans le béton sont inférieures a la valeur

admissible.
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JH A6+ 3H A y e

&t ¢ =

E
§ . - 4 .
s a ~—
| T cade 8 e=20em
-~ oadre § =7 0cm
IHALZ
JHALZ
»
» - —‘1 HA1 A
|2 2 8 sareesmam (o 8 B! swassemaz

K 5,

x M v Icm 1

Figure V1.3 Schéma de ferraillage des poutres principales
V1.6 Ferraillage des voiles

Dans une structure, les voiles de contreventement, outre leurs roles porteurs vis-a-vis des
charges verticales, sont particulierement efficaces pour assurer la résistance aux forces

horizontales graces a leurs rigidités importantes dans ce plan.

Les sollicitations engendrées dans les voiles sont :
- Moment fléchissant et effort tranchant provoqués par 1’action sismique

- Effort normal du a la combinaison des charges permanentes, d’exploitation et des

charges sismiques

Ainsi les voiles seront calculées en flexion composée et au cisaillement, ce qui nécessitera

une disposition du ferraillage suivant :
- Sur le plan vertical (aciers verticaux)
- Sur le plan horizontal (aciers horizontaux)
Dans le but de faciliter la réalisation et de réduire les calculs, on va calculer le voile le plus

sollicite.

e les combinaisons d’action
a) Les combinaisons d'action

Les combinaisons des actions sismiques et des actions dues aux charges verticales a

prendre en considération sont données ci-apres:

La réglementation en vigueur BAEL et RPA99/ V2003 exige les combinaisons ci-contre
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v' Etat limite ultime

- Situation durable et transitoire: 1,35 G+ 1,5Q
- Situation accidentelle : G+QxE , 08 £E

v Etat limite de service G+Q
b) Recommandations de RPA

v/ Armatures verticales
Sont destinés a reprendre les effets de flexion, ils sont disposés en deux nappes

parall¢les aux faces de voiles. Ces armatures doivent respecter les prescriptions suivantes :

- Le pourcentage minimum sur toute la zone tendue est de 20%.

- Les barres verticales des zones extrémes doivent étre ligature par cadres
horizontaux dont l'espacement ne doit pas étre supérieur a I'épaisseur de voile.

- L’espacement des barres verticales doit étre réduit par a la moitié sur une
longueur de 1/10 dans les zones extrémes cet espacement ne doit pas étre au plus

¢gale al5 cm.

- Les barres verticales du dernier niveau doivent €tre munies de crochets a la partie

supérieure .toutes les autres barres n’ont pas de crochets (jonction par

recouvrement.
LB S
E]: : . . i : : :ﬁ
) ) ) ) ) ) )
+—> +—>
L/10 L/10

A
v

Figure V1.4 Disposition des armatures verticales dans le voile.

v Armatures horizontales

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets 4 135° ayant une longueur de 10¢.

Dans le cas ou il existe des talons de rigidité, les barres horizontales devront étre ancrées

sans crochets si les dimensions des talons permettent la réalisation d’un ancrage droit.

v' Régle communes
- L’espacement des barres horizontales et verticales doit étre inférieur a la plus petite

des deux valeurs suivantes :
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e S<1.5a (a:épaisseur du voile).

e S<30cm.

- Les deux nappes d’armatures doivent étre reliées au moins avec quatre épingles au
metre carré dans chaque nappe. les barres horizontales doivent étre disposées vers

I’extérieur.

- Le pourcentage minimal d’armatures verticales et horizontales des voiles est donné

comme suit :

¢ Globalement dans la section du voile est égale a 0.15% de la section

e En zone courante égale a 0.10% de la section

- le diametre des barres verticales et horizontales des voiles (a I’exception des zones

d’about) ne devrait pas dépasser 1/10 de 1’épaisseur du voile.

- Les longueurs de recouvrement doivent étre a 40¢ pour les barres situées dans la zone
ou le renversement du signe des efforts est possible ,20¢ pour les barres situées dans

les zones comprimées sous 1’action de toutes les combinaisons possible des charges

v' Armatures transversales
Elles sont perpendiculaire aux faces du voile elles servent de lien entre les deux nappes
d’armatures verticales et empéchent leur flambement éventuel, ces armatures sont généralement

des épingles au nombre de quatre au moins par metre carré.

v' Armature de potelet
On doit prévoit a chaque extrémité du voile un potelet armé par barres verticales, dont la section

est supérieure ou €¢gale a 4HA10.

v Armature de couture

Le long de joint de reprise de coulage, 1'effort tranchant doit tre repris par des aciers de

Coutures dont la section est donnée par la formule suivant :

Avi =1.llAvecV=l.4VU
V] fe

Vy : effort tranchant calculé au niveau considéré

Cette quantité doit étre s'ajouter a la section d'aciers tendus nécessaires Pour équilibrer les

efforts de traction dus au moment de renversement.
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¢) Ferraillage des voiles

Ont procédé par la méthode des trongons, (la méthode de RDM) qui se fait pour une bonde

de 1 m de largeur.
v' Exposé de la méthode

La méthode consiste a déterminer le diagramme des contraintes sous les sollicitations

favorisantes la traction avec les formules suivantes (formule de RDM).

Omin

Figure VI.5 Diagramme descontraintes

N MV
Gmin max =—=
’ Q 1
Avec :

N : effort normal appliqué
M : Moment fléchissant appliqué.
Q : Section transversale du voile.

V : bras de levier
’1 i : Lvoile
I : Iinertie de voile V=T
e Calcul de L (longueur tendue)

62 L

Lt -
o3} +(51

e Calcul de Force:

_szLtb
2

F
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e Calcul des armatures verticales

F
T

e Armatures minimales selon le BAEL

e Section partiellement comprimée : A i, > max (0_23B,ftﬁ, 0.00SBJ

e
. . . Ny fiog
e Section entiérement tendue : Amin > max| —%,B ,0.005B
Gg e

d) Vérification
v' Vérification a I'ELS

Pour cette état, on considére Ng.,—= G+Q

o =— < 0.6f.r¢g=15MPa
5" Bi1sA c28

Avec:

N: effort normal appliqué (Nger).
B: section de béton.

A: section d'armature adoptée.

v’ Vérification de la contrainte de cisaillement

- D'apres le RPA
Tb S;b =0.2:98

ou: Tp :bl avec : V=14V calcul
0-d

by: épaisseur de voile
d: hauteur utile = 0.9h
h: hauteur totale de la section brute.

- D'apres le BAEL 91
On doit vérifier que 1, < ;u

v

u
Ty =——
U pd

Avec t: contrainte de cisaillement
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\ L f i
On a aussi ty = min{O.lSﬂ;4MPa}
b

3°™ cas : Section entiérement comprimée (S.E.C)

Une section est dite entierement comprimée si « N » est un effort de compression et le centre

de pression se trouve entre les armatures.

Gmax + G
min

NT — |:(O-min +O—max):|.LC.e

N,
Calcul des armatures : 4, =—= avec A =0.2%L,e

fe
e Vérifications

Vérification a 'ELS

Pour cet état, on considére Nge— G+Q

oh =—<0.6f.ng=15MPa
" Bi1sA c28

Avec :

N : effort normal appliqué (Ng;).

B : section de béton.

A : section d'armature adoptée.

Vérification de la contrainte de cisaillement
- D'apres le RPA

Tp<t},=0.2fc08

ou: T} :bL avec : V=1.4Vy calcul
od

bo: épaisseur de voile
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d: hauteur utile = 0.9h

h: hauteur totale de la section brute.

Exemple de calcul

Nous prendrons comme exemple de calcul les voiles longitudinaux de longueur L=2 m, dans la
premicre zone. Ainsi le ferraillage sera calculer pour la moitié¢ du voile 1’autre moitié sera

ferrailler par symétrie

a) Détermination des sollicitations

0.2(8)3

M =-480.89KN.mI = = 8.53m*

Npmin=12112.81KN . mQ=exL=0.2x8=1.6m>

V=L /2=4m

_MV_ 7345 09KN/m>

Omax = 3 +~-=1753.65KN/m’
ﬂ .
N0 1

Omin =

LeL. (535 (e esvmes) 4 12m

b) Calcul des armatures verticales

NT — |:(o-min ;O-max):|.Lc.e

N=3211.22KN

A= f£= 80.28.cm>

e

v' Armature minimale dans la zone tendue
Vérifications vis a vis du RPAV2003 (art : 7.7.4.1)
Apin = 0.2% X L X e =9.848 cm?

A==11.794 cm*> Apin=9.848 cm’

Espacement

« Lalongueur minimale d’aprés I’article 7.7.4.3 du RPA99V2003

A chaque extrémité du voile (trumeau) l'espacement des barres doit étre réduit de moitié sur
L/10 de la largeur du voile (figure 7.13). Cet espacement d’extrémité doit Etre au plus égal a
15 cm
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’%f | S F 2= 4 HA 10

Figure V1.6 Disposition des armatures verticales dans les voiles

1.5 xa 1.5 x20
St < min = min =30 cm

30 cm 30 cm
S¢t=20 cm dans la zone courante de la langueur 6.4 m
S¢= 10 cm dans la langueur 800/10 = 80 cm

- Conclusion
Le ferraillage adopté par nappe :
En zone courante : Soit 53HA14 (A=81.545 cm?)
On adopte comme ferraillage verticale 53T14 par nappe sur toute la longueur du voile.

a) Armature horizontale

D'aprés le BAEL91: Ay = AT = 2222007 o’

D'apres le RPA : Ag=0.15%Lxe =24cm?
Soit donc : soitl6HA14 de hauteur pour chaque nappe avec S=20cm.
b) Vérification de contrainte de cisaillement
La contrainte de cisaillement dans le béton est limitée selon le RPA99 [art 7.7.2] a :

T, =02xf, =02x25=5MPa

D’apres les résultats obtenues des analyses on a Vi = 332.09KN
o selon le RPA99

14V 1.4x332.09 x 1073
BT e d T T 02x09x2

= 1.29 MPa < T, = 5 MPa

(A condition vérifiée.
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.Selon le BAEL: Ty,

v

=1 =0.
bd

83MPa

condition vérifiée.

VL.7 Conclusion de ferraillage pour les voile

Ferraillage des éléments principaux

Les sollicitations et le ferraillage des voiles sera résumé dans les tableaux suivants :

a) Voile longitudinal de longueur 8m
v' Sollicitations et contraintes

Tableau V1.7 Sollicitations et contraintes de 8 m

N,M | Long | N (KN) M; c c section | Lt Le | F(KN) Av
(KN.m | min(KN | max(KN (m) | (m) (cm?)
) /m?) /m?)
Nmax 8 12112.81 | -480.89 - PT 4.12 | 3.88
Mcor
RDC+1 | 1 7795.42 32121-0 80.28
7344.58
Nmin 8 822.51 | -480.89 | -7861.74 | 5688.34 PC 492 | 3.07 | 431.74 | 11.79
Mecor 4 6 9 4
r
Mma 8 -1341.43 | 25434 352.70 | -2029.49 PT 6.82 | 1.69 | 1383.2 | 34.58
xNcor 2 1
r
b) Voile longitudinal de longueur 6m
v' Sollicitations et contraintes
Tableau VI. 8 Sollicitations et contraintes de 6 m
N,M | Long | N (KN) M; c c section | Lt | Lc(m) | F(KN) | Av
(KN.m | min(KN | max(K (m) (cm?)
) /m?) N/m?)
Nma 6 12112.8 - - PT 3.12 2.88
xMco 1 480.89
RDCH | rr 10494.7 3273.4
1 969327 | 5 2| 7184
Nmin | 6 822.51 - -3455.4 | 2298.34 PC 492 | 3.076 |431.749 | 11.79
Mecor 480.89 4 4
r
Mma | 6 - 25434 | 352.70 - PT 6.82 1.69 1383.2 | 34.58
xNco 1341.43 2 2378.49 1
rr
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- Conclusion
Le ferraillage adopté par nappe
En zone courante de longueurs de 6m: Soit 47 HA14 (A=72.3142cm?)
On adopte comme ferraillage verticale 47T14 par nappe sur toute la longueur du voile.

1.5 xa 1.5 %20

St < min = min =30 cm

30 cm 30 cm

Si=15 cm dans la zone courante de la langueur 4.8 m
S¢= 10 cm dans la langueur 800/10 = 60 cm

a) Armature horizontale

A 72.3142
AH = TS =

=18.078cm’

D'apres le BAELO1:

D'apres le RPA : Ay=0.15% Lxe =18 cm’
Soit donc : soit12HA14 de hauteur pour chaque nappe avec Si=25c¢m
¢) Voile longitudinal de longueur 4m

v' Sollicitations et contraintes

Tableau V1.9 Sollicitations et contraintes de 4 m

N.M Long N (KN) M; ¢ min ¢ max section Lt Le F (KN) Av
(KN.m) (KN/mz) (KN/m?) (m) (m) (cm?)
Nmax 4 12112.81 | -480.89 2642.66 - PC 1.8 2.2
Mcorr 17.8
RDC+ 1278.99 210.45 '
Nmin | 4 822.51 -480.89 | -8641.43 3896.55 PT 233 | 1.76 | 431.749 | 18.79
Mcorr 4
Mmax | 4 -1341.43 | 2543.42 164.42 -1258.55 PT 6.82 | 1.69 | 1383.21 38.5
Ncorr
- Conclusion

Le ferraillage adopté par nappe

En zone courante de longueurs de 4m: Soit26 HA14 (A=40.0036cm?)

On adopte comme ferraillage verticale 26T14 par nappe sur toute la longueur du voile.
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1.5 xa 1.5 x20
St <min = min =30 cm

30 cm 30 cm
S;=20 cm dans la zone courante de la langeur3.2m
S¢= 10 cm dans la langueur 400/10 = 40 cm

b) Armature horizontale

D'aprés le BAEL91: Ay = AT = 2222 =10.009em’

D'aprés le RPA @ Ap=0.15%Lxe =12 cm®

Soit donc : soitl1HA12 de hauteur pour chaque nappe avec Si=30cm

BHA14 $t=1ilcl!l 3THA14 St=20cm IBHM!! St=10cm
T T L] i

e 6d0cm “Wem

Figure V1.7 Schéma de ferraillage des voiles de 8§ m

Wit MHA A St Wt e

i

m IL': u&m II1 mﬂm II1

Figure VI.8 Schéma de ferraillage des voiles de 6 m
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Chapitre VII : Etude de I'infrastructure

VII.1 Introduction

Une fondation est destinée a transmettre au sol dans les conditions les plus favorables
les charges provenant de la superstructure. En cas de séisme, les fondations exécutent un
méme mouvement de translation que le sol qui les supporte. Le calcul des fondations ne peut

se faire que lorsque 1’on connait :

- La charge totale qui doit étre transmise aux fondations (donc au sol).

- Les caractéristiques du sol sur lequel doit reposer la structure.

VII.2 Choix de type de fondation

On distingue deux types de fondations

1) Fondation superficielles : elles sont utilisables dans le cas ou le bon sol n’est pas situé
a une grande profondeur, elles permettent la transmission directe des efforts au sol, cas
des semelles isolées, semelles filantes et radiers.

2) Fondations profondes: elles sont utilisées lorsque le bon sol est situé¢ a des
profondeurs importantes, la transmission des efforts est assurée par d’autre ¢léments :
cas des semelles sur pieux ou puits.

¢ Le choix du type de fondation se fait suivant trois parameétres suivant
e Lanature et le poids de la superstructure.

e La qualité et la quantité des charges appliquées sur la construction.
e La qualité du sol de fondation.

% Ce choix doit satisfaire deux critéres essentiels a savoir
e Stabilité totale de I’ouvrage.

e Solution facile a réaliser et économique.

¢ En ce qui concerne notre ouvrage, On a le choix entre
e Semelles continues (semelles filantes sous murs).

e Radier général (dalle plate).
e Le radier champignon sous poteaux.
e Radier nervurer.

s Calcule de surface revenant a la semelle sous poteaux

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement I’effort normal N qui est

obtenu a la base des poteaux.
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Gso1 = 2.00bars =200 KN/m?

N=8311.7KN
M =263.648KN.m

Pour assurer la validité de la semelle isolée on doit vérifier que :

-2 (1v3 <oy,

e Homothétie des dimensions

B> |2 _a=b=1
b O-sol

8311.7
200

D’ou: B = = 6.44m

| >

a
—=—=—=>A =B = 6.44m
b

A et B : la section de la semelle.

ep= M/N=0.031m

O = 203.29 > 65, = 200C.N.V

o

Nous essayons donc avec les semelles filantes.
% Semelles filantes

La surface des semelles doit étre inférieure a 50% de la surface totale du batiment
(Ss/ Sp< 50%)

La surface de la semelle est donnée par :

sa :Szi
S ‘ o

semelle sol

Avec: N=Ng+ Ny
N=20584.5KN
L'effort normal supporté par la semelle filante est la somme des efforts normaux de tous les

poteaux qui se trouve dans la méme ligne.

o N
On doit vérifier que:o , > <
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Tel que: { N = Y Ni de chaque fil de poteaux et voiles.

S=BxL.

B : Largeur de la semelle.

L: Longueur de la file considérée. B> LxA(; -
B =8.57m

Oso1= 196.05KN.m

$=105 m’

Calcul des surfaces revenant aux semelles :

Les surfaces des semelles et les charges appropri€es sont représentées sur le tableau suivant :

Ona: Semeies= . Ssi =m?

La surface d’emprise du batiment est : Sg; = 771.3m>

50% < 200%

+ Conclusion

La surface totale des semelles occupent plus de 50% du la surface d’emprise de I’ouvrage, on
est donc amené a opter le radier.
Ce type de fondation présente plusieurs avantages :
e [’augmentation de la surface de la semelle (fondation) minimise la pression exercée
par la structure sur le sol.
e La réduction des tassements différentiels.

e La facilité d’exécution.

VII1.3 Etude du radier

Un radier est une dalle pleine réalisée sous toute la surface de la construction. Cette dalle peut
étre massive (de forte épaisseur) ou nervurée; dans ce cas la dalle est mince mais elle est

raidie par des nervures croisées de grande hauteur.
Dans notre cas, on adoptera un radier nervuré (plus économique que pratique).

L’effort normal supporté par le radier est la somme des efforts normaux de tous les éléments

verticaux, poteaux et voiles.
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VII1.3.1 Pré dimensionnement du radier
a) L’épaisseur du radier

+ Condition forfaitaire

L’épaisseur du radier doit satisfaire la condition suivante :

L max ShrSLmaX
8 5
8 -5

Liax = 8.00m : plus grande distance entre deux points d’appuis.

D’ou: 100cm<h,<160cm (1)

% Condition de rigidité

3
Le= 2Lmax24 AEl Avec ]:%

V2 Kb 12

Avec :

Liax: plus grand distance entre deux points d’appuis.

L. : longueur élastique.

E : module d’élasticité du béton E=32164195 KN/m>.

b : largeur du radier (bande de 1 métre).

K : coefficient de raideur du sol rapporté a ’'unité de surface.

Pour un sol moyen ; K= 40000 KN/m’.

4 4
thW S h#iﬁgggg;? 2135 ()

D’apres(1) et (2) on opte : h,=1.40 m

Vu que la hauteur est trés importante, Donc il y a lieu de prévoir un radier nervuré.

X/

< Condition de coffrage

> Pour la nervure

L 800
h > max_ -
== ="7,=90cm

h 140
bn2?p: T =90 cm
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» Pour la dalle

Lmax 800
hy> =B - 2= 40 cm
20 20

FPotean b

Mermre —
| - il ol |/|/

ht 1]

hd

L Dalle du radier

Figure VII.1 Schéma d’un radier

e Conclusion

D’apres les conditions précédentes, Nous optons pour une dalle de 40 cm et des

nervures de 140cm de hauteur et 100cm de largeur.

b) La surface minimale de radier
% La surface d’emprise du batiment est égale a : Sp,=372 m>
+» L’emprise totale avec un débordement minimum de :
d (débord) > max (h/2 ; 30cm) = 40cm.
Donc :

Syadier = Spar + D X (perimetre) = 406.4 m?

¢) Détermination des charges et des surcharges
e Superstructure :
G=10261.0113KN ; Q =12834KN
¢ Infrastructure :

v" Poids du radier :

Grad = (Sa X hy X 25)+Poervures = (406.4 x 0.4x 25) +(1.4x0.7x153x25)
Graa = 3748.5 KN

Donc : Giotale = 14009.511KN ; Qtotale= 12834KN
d) Calcul des Sollicitations

ELU: Nu =1,35Gt+1,5Qr = 38163.840 KN
ELS : Ns= Gp+ Qr=26843.511 KN
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e) Vérification de La surface minimale du radier

La surface du radier doit étre telle qu’elle puisse vérifier la condition suivante :

Ny 38163.840
1330, 1.33%200

e APELU:S,,gjer = 406.4 m*> =143.473m%....c.... . CV.

Nser_2684‘3'511
Osol 200

=134217m>. ..o CV.

e ADPELS: S, gier =406.4 m*>

VII1.3.2 Les vérifications nécessaires

a) Condition de résistance au cisaillement

L’épaisseur du radier sera déterminée en fonction d la contrainte de cisaillement du radier.

D’apres le reglement CBA93 (Art. A.5.1) il faut vérifier la condition suivante :

- v SZ: 0.07 fcj
bd 7
Avec :

V. : valeur de calcul de I’effort tranchant vis a vis I’ELU.

b : désigne la largeur.
w=L5 ; d=09mh.=14m ; b=09m
Lmax : la plus grande portée de la dalle = 8.00 m.

Nu =38163.840KN

p— VI/I
Y obyxd
Vu — quax
2
N
q Sradier
x L N L
Donc :I/u — qu max _ U_ oo Zmax
2 Smd 2
Nu Lmax 1 007f0/
T, = X X < '
S T2 Tbx09n

38163.840%x8x%x1.5
Ny XLy X7y = =139.082 cm

>
T 0.9x25x0.07f, 0.9x2x372x0.07x25

h >39.082 cm

L’¢épaisseur de radier hy = 1.4 m est vérifier vis-a-vis au cisaillement.
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b) Vérification sous I’effet de la pression hydrostatique

La vérification du radier sous 1’effet hydrostatique est nécessaire afin de s’assurer du non

soulévement de batiment sous 1’effet de cette derniere. Elle se fait en vérifiant que :

W > FsxyxZxS
Avec :
W : poids totale du batiment a la base du radier
W=W radier * W batiment
W =10261.0113KN
Fs : coefficient de sécurité vis-a-vis du soulévement, Fs = 1.5
y : poids volumique de I’eau (y = 10KN / m*).
Z : profondeur de ’infrastructure (h = 1.4 m).
S : surface du radier (S = 372 m?).
FsxyxZxS=15x10x1.4x372=7812 KN
Donc: W>FsxyxZ xS (Condition vérifiée).

¢) Vérification au poinconnement

Le poingonnement se fait expulsion d’un bloc de béton de forme tronconique a 45°, La

vérification se fait par la formule suivante ; (ArtA.5.2.4) CBA93.

N, 0045 pu, Xhx fon /vy BAEL 91.

e Sous poteau
N, : la charge de calcul vis-a-vis de 1’état limite ultime le plus sollicité.

N, =38163.840K

Figure VII.2 Schéma de transmission des charges du poteau

H. - Périmétre du conteur cisaillé.
M. = 4(a+h) = 4 (0,65+h)

3h*+1,95h-2.106>0 = h>57.36¢cm
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e Sous voile

On prendra pour la vérification le voile le plus sollicité (P4) de langueur L = 6 m.

N, =1577.413 KN
Ce qui donne un effort normale pour une métre linéaire égal a :

N, =1577.413/6 =262.902 KN/ml
H. - Périmétre du conteur cisaillé.

M.=2(e+b+2h)=2(02+1+2h)

N, <0.045x u, xhx f ..y,
N, <0.045%x2(0,2+1+42h)xhx25/1,5
N, <1.5(1,2+2h)h

3h*+1,8h-3.92>0 = h>18.92cm

!

<)

h/2 I

Figure VII.3 Schéma de transmission des charges du voile

e Conclusion : Schéma de transmission des charges du voile
L’¢épaisseur de radier h,=1.4 m est vérifier vis-a-vis du risque de rupture par poingonnement.

VIIL.3.3 Caractéristique géométrique

a) Centre de masse du radier

(X::;Yy)=(15.5;6)m
b) Inertie du radier
Ix =29791m*
Iy = 4464 m*
¢) Centre de masse de la structure

(Xs;Ys)=(15.1;53)m
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d) L’excentricité :
ex= | Xs—X:|=0.40m

ey= | Ys—Y:|=0.70m

18,8

0 ; ' G ; ' 25,8 X
Figure VII.4 Surface du radier

VII .3.4 Evaluation et vérification des contraintes sous le radier

Les contraintes transmises au sol par le rader devront étre compatible avec le risque de rupture
du sol situé sous le radier.

La résultante des charges verticales ne coincide pas avec le centre de gravité¢ de ’aire du
radier, donc les réactions du sol ne sont pas uniformément réparties, leurs diagramme est
triangulaire ou trapézoidale.

Quel que soit le diagramme, la valeur de la contrainte moyenne est donnée par la formule

suivante :

L/4

Om

Figure VIL.S Diagramme des contraintes
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o) :ﬁ_‘_ MV _ 26843.511 N 29791x15.5 _87.66KN /m2
Avee: }g\f ]\;V 26831732511 29729917915 5
o, => M7 _ AL =22 56.66KN /m2
S I 372 29791
3o, +0
o moy =—1—2<15 O-adm
4
O oy = 3X87'62+ 26.66 <1.5%200 >—> 0,, =79.91<300 ok vérifier

Le radier est sollicité par les efforts suivants :

- N : Effort normal du au charges verticales.
- M : Moment d’excentricité due aux charges verticales M=Nxe.

Tableau VII.1 Vérification des contraintes

26843.511 26843.511 38163.840 38163.840
29791 29791
31238.37 31238.37
15.5 6 15.5 6
29791 4464 29791 4464
87.66 112.202 118.844 144.578
56.66 32.120 86.338
60.604
79.910 92.181 110.717 123.584
0.2 0.2 0.2 0.2
Vérifier Vérifier Vérifier Vérifier
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VI1.3.5 Vérification de la stabilité au renversement

Sous I’effet des charges horizontales (forces sismiques), il y a développement d’un moment

reversant :
M, =My + Ty X h
Avec :

My : Moment sismique a la base.Mx=138224,432KN.m ; Mg,=112757,345KN.m
Ty : L’effort tranchant a la base. Tox =5638,15KN  ; Ty, =4827,13KN

h : Profondeur de I’infrastructure dans notre cas c’est 1’épaisseur de radier =0.80m
Mgapx = 0.8 X W x b,=0.8x10261.0113%15.5 = 127236.54 KN.m

Mgapy = 0.8 x W x by,= 0.8x10261.0113 x6=49252.854 KN.m

M, x =138224,432+5638,15%0.8 =623464.065 KN.m

M,, =112757,345+4827,13x0.8 = 435435.490 KN.m

Mstab.x

=49>15
MT.X
M
—staby _ 8841 > 1.5
r.y

+* Conclusion

Les deux conditions sont vitrifier donc la structure est stable vis-a-vis au renversement.

A cet effet, les extrémités du radier doivent étre vérifiées :

- Aux contraintes de traction (soulévement) avec la combinaison 0,8G+E
- Aux contraintes de compression maximales avec la combinaison G+ Q + E
a) Vérification aux renversements et soulevement

+* Sous combinaison :

{ 0,8G+E
G+Q+E
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Tableau VII.2 Vérification au renversement set soulévement

0.8G+E G+Q+E
Longitudinale Transversal Longitudinale Transversal
N (MN) 15643.563 15643.563 26843.511 26843.511
M (MN.m) 14561.498 1591.30 29791 29791
V (m) 15.5 6 15.5 6
I(m®) 29791 4464 29791 4464
o, (MPa) 49.628 44.191 87.66 112.202
0,(MPa) 34.476 39.914 56.66 32.120
Omoy(MPa) 45.84 43.122 79.91 92.181
Oadm(MPa) 0.20 0.20 0.20 0.20
La condition Vérifier Vérifier Vérifier Vérifier
b) Vérification selon L’RPA
D’aprés le RPA99 version 2003 (Art.10.1.5) le radier reste stable si :
oM _B
N 4
Avec :e: ’excentricité de la résultante des charges verticales
Tableau VII.3 Vérification de soulevement selon RPA
0.8G+E G+Q+E
Longitudinale | Transversal | Longitudinale | Transversal
N(KN) 15643.563 15643.563 26843.511 26843.511
M(KN.m) 14561.498 14561.498 29791 29791
e(m) 0.93 0.93 1.11 1.11
B/4 (m) 7.75 3 7.75 3
La condition Vérifice Vérifice Vérifice Vérifice
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VIL.3.6 Ferraillage du radier

Le radier fonctionne comme un plancher renversé dont les appuis sont constitués par les
poteaux est soumis a une pression uniforme provenant du poids propre de 1’ouvrage et des
surcharges.

Donc on peut se rapporter aux méthodes données par le BAEL 91.

VI1.3.7 Méthode de calcul

Le radier est assimilé a un planché renversé chargé par la réaction uniforme du sol, il est
composé de plusieurs panneaux simplement appuyés sur 4 cotés.

Le calcule se fera en flexion simple, en considérant la fissuration préjudiciable en raison
du contacte avec I’eau.

Les moments isostatiques seront déterminés a partir de la méthode proposée par les
régles de BAEL 91.

Concernant les dalles rectangulaires librement appuyés sur leurs contours, nous

distinguons deux cas :

0 < a < 0.4la dalle porte sur un sens
{ Avec:a=Lc/L,

0.4<a <1 ladalles porte sur deux sens
Pour le calcul, on suppose que les panneaux sont partiellement encastrés aux niveaux
des appuis, D’ou on déduit les moments en travée et les moments sur appuis.

- Si le panneau considéré est continu au-dela des appuis (panneau intermédiaire)

Moment en travée : (Mg = 0,75xMy : My = 0,75xMy)
Moment sur appuis : (Max = 0,5%My ; M,y = 0,5%My)

- Si le panneau considéré est un panneau de rive

Moment en travée : (Mg = 0,85xMy : M= 0,85xMy)
Moment sur appuis : (Max = 0,3xMj ; M,y= 0,3xM,)

Le calcul se fera pour le panneau le plus sollicité uniquement. Ce dernier a les

dimensions montrées dans la figure ci-joints, ou Lx est la plus petite dimension.
Les moments sur appuis et en travées doivent respecter I’inégalité suivante :

M,+M,
M, +TZ L2SMy ] BAEL 91 Page (355)
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VIL.3.8 Evaluation des charges et surcharges

L.=3 .00m

d
<«

L="7.75

Figure VII.6 Le panneau le plus sollicité

e ELU: qu=Nu/Sr=67.846 KN/m’

e ELS: gs=Ns/Sr=52.27 KN/m’
VIL.3.9 Calcul des sollicitations
a=L/Ly
o-7.75/3 =2.583
a>0,4 la dalles porte sur deux sens

» L’ELU: (v=0)

0=2.583= M ,=0.0428= 4, ,=0.8450

e Sens X-X

.= 0.0428

M=y X qy X 12=204.58 KN.m
M= 0.85 X M,= 173.89 KN.m
M= 0.3 X M,,=61.37 KN.m

e SensY-Y

H,=0.8450

M =p, XM = 172.87KN.m
M (= 0.85XM, = 146.94KN.m
M,y = 0.3XM, = 51.86KN.m

> L’ELS :(v=0.2)

a=093 = M.=0.0500 = x,=0.8939
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e Sens X-X

H.=0.0500
M=y X qs X 12=174.35 KN.m
Mu=0.85 X M,= 148.2KN.m
My = 0.3 X M,,=52.31 KN.m

e Sens Y-Y

H,=0.8939

My =p, XM=155.85 KN.m
M ¢, =0.85xM,=132.48 KN.m
Mgy =0.3XM, = 46.75KN.m

% Ferraillage longitudinale a L’ELU
> Pourcentage minimale :

Aymin > 6% h() féESOO
Suivant le petit coté : Aymin Aymin > 8% hy : f€E400.
Aymin = 12% hy : (autre cas).

Ay min= 2.4 cm’

Suivant le grand coté : Aymin =Ay min [(3-0)/2] ........... BAEL 91 Page (359).
Asmin = 2.48 cm’
» Condition de non fragilité
Amin= 0,23 x b x d x fog/f= 3.26 cm’
» Espacement maximal :

Sx <min (33 cm; 3hr) Sx =20 cm.

Sty < min (45 cm; 4hr) Sy =20CM ...ovvviiiiiiiiiaiens BAEL 91 Page (360).
% Exemple du calcule Sens x-x
e En travée

M

=—— 1 = §1=0.167<u=0.392 donc A’ =0 (n’existe pas).
bxd % [ i 10 (n’existe pas)

7

a=125(1—.1-2u) =023
B =1-04a=0.908

Mmax
A=—"1 = 4=20.38 cm’
p-d- o,
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e En appuis
___ Mg
M r wdz

bX fpyuxd

a=125(1—-.1-2pn)=0.0761
B =1-040a = 0.969
Mg

A= =A =6.74 cm?
[XxXogsxd

=u = 0.059 < y; = 0.392donc : A's = 0 n’existe pas.

Les résultats obtenus sont récapitulés dans le tableau suivant :

Tableau VII.4 Le ferraillage de radier ’ELU

Sens x-x Sens y-y
Panneau En travée Sur appuis En travée | Sur appuis

M,(KN.m) 173.89 61.37 146.94 51.86
AS 0.00 0.00 0.00 0.00
Ag(cm*/ml) 20.38 6.74 16.94 5.66
Agmin(cm”/ml) 3.26 3.26 3.26 3.26
Choix 5T25 5T14 5T25 5T14
A, adopté (cm”) 24.54 7.70 24.54 7.70

Espacement (cm) 20 20 20 20

¢ Vérification a PELS (fissuration préjudiciable)

e Vérification des contraintes

Le calcul se fait selon les régles de CBA93 et BAELY1, la fissuration est considérée

comme peu préjudiciable.

Dans le béton on doit vérifier que : o, < e = 0,6f.,s =15Mpa

: . . o M
Contrainte maximale dans le béton comprimé : o = % xY

3

I= b‘;v +nd(d —y)’ +nd'(y—d')’ n=15

y=1sxs| 1,244
b 7.54,

Y =10.89 cm
I=138582.69cm*
Opc=11.6TMPA< 15MPA .ooeeiieeeeeeeeeeeeee, CV
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. . . M
Contrainte maximale dans ’acier tendu : o, =n I“” (d-y)
o, < 0, =202MPa

05 = 240.41 MPa < G = 202 MPa .ooovevrveeeeerer. CNV

Tableau VIL.5 vérification des contraintes

138582.69

132.48 10.89 138582.69 10.41 231.01 | CNV
52.31 6.83 57609.14 9.88 27472 | CNV
46.75 6.83 57609.14 8.75 245.52 | CNV

Les contraintes dans les aciers ne sont pas vérifiées, donc on doit augmenter la section

d’armature.

+» Redimensionnement de la section d’armature

Tableau VII.6 Redimensionnement des armatures du radier

> Vérification des moments

M, +M
+—

M ®>125M,

t
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Tableau VII.7 Vérification des moments du sens x-x

M+(M+My)/2 Vérification

Mo 155.85
M. 46.75
194.81 194.81 (OAY
M., 77.92
M; 132.48
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VI1.4 Ferraillage du débord

Le débord du radier est assimilé a une consol de largeur | =1m ; le calcule de ferraillage

se fera pour une bande de largeur b = 1m.
a) Calcul de Ferraillage longitudinales

b=Imh=1m;d=09m;L=04m
qu=221.06 KN/ m* x 1ml
q=161.27 KN/ m* x 1ml
fou-14.2MPa

M, =qu /2 =17.68 KN.m

M
H=——"——=p=0.0171< p; = 0.392 donc A’=0 (n’existe pas)
bxd”x f,,

a=1.25(1—./1—2p = 0.0216
B =1-040a = 0.991

f
o, =— =348 MPa.
s

A=—"1 = 4=1.89cm?
p-d-o

s

40 cm

A
v

Figure VII.7 Schéma statique du débord

e Condition de non fragilité
Amin = 0,23 x b x d x fg/fe= 3.26 cm’

NB :Comme le débord est moins sollicité que la dalle et a fin d’homogénéiser le ferraillage,

les armatures de la dalle seront prolonger et constitueront ainsi le ferraillage du débord.

On adopte : SHA16=10.05 cm’
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b) Ferraillage transversal

Les armatures transversales ne sont pas a prévoir si les deux conditions suivantes sont

remplies :

e La dalle est bétonnée sans reprise de bétonnage dans toute son épaisseur.

_ Vu

7 <7 =min{ls{2ampal BAE 91 Page (161)
bOd }/b

V. : effort tranchant maximum a L’ELU.
V= quXx L/2 =222.8 x 0.4/2 =44 21KN

44.21x103

=————0.16MPa < Ty4yn= 2.5MPa
1000X270

To

Le cisaillement est vérifi¢, les armatures d’effort tranchant ne sont pas nécessaires.
¢) Armature de répartition

Asg Ag

7 SAE, 2.51 <Ar<5.03

On adopte:  4HA10=3.14 cm’

40
Repartie sur 40 cm de longueur, avec un espacement : S; oy =10cm.

Espacement : S=10cm

++ Veérification des contraintes a I'ELS

Le calcul se fait selon les régles de CBA93 et BAEL91, la fissuration est considérée

comme peu préjudiciable.

Dans le béton on doit vérifier que
G, <0 =0,6f,, =15Mpa

: . . o M
Contrainte maximale dans le béton comprimé : o = % xY

3

I= b‘;v +ndA(d —y)’ +nd'(y—d')’ n=15

y=15xs| 14244
b 7.54,

Y =7.64cm
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—
[=71367.34cm

Opc=1.38MPa< 15MPa ........c.oooeveiiiiiinnnin. Cv

Dans I’acier on doit vérifier que :

0, < &, =202MPa

ser

: . . M
Contrainte maximale dans ’acier tendu : o, = nT(d ~y)

05 = 52.49 MPa < 05 =202 MPa......ccooveverrrrnenne. CvV
Tableau VIL.9 Vérification des contraintes
M., As y I O o, Obs
(KN.m) (cm2/ml) 4
(cm) (cm’) (MPa) (MPa)
12.9 10.05 7.64 71367.34 1.38 52.49 CvV
% Schémas de ferraillage
"
3HA10 St=12cm [
|
| —
= |
L —"
. =
A — | —
/ —
SHA12/ml St=20cm -
40 cm o L
~
12HA20/m1St=8.5cm
AV (T T I T T T 111711
[} k2
12HA20/m1St=85cm| [ * BE
1B g
‘ 7
20 ik — 2
| |in £ —
| |E _|E

i LT [m__ N

Figure VIL.8 Schémas de ferraillage du débord
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VII1.4.1 Ferraillage des poutres (nervures)

Ce sont des poutres disposées le long de radier, elles servent pour but de reprendre les
moments dus a la différence des intensités des charges.

Les dimensions de ces poutres sont :
h; =90cm
b =90 cm

Tel que la largeur du poteau le plus large est de 80 cm.
Pour calculer ces poutres on va choisir la file la plus sollicitée dans les deux sens ainsi

pour déterminer les sollicitations en utilisons la méthode des lignes de rupture.
¢ Transmission des charges des dalles aux poutres

Les lignes de rupture d’un panneau de dalle encastré sur son contour (lignes ou se
concentrent les déformations au cours d’'un chargement, assimilable a des lignes droites) se

composent de trongons :

e formant un angle de 45° avec les rives du panneau.

e ou paralleles a son grand coté.
On définit des charges uniformément réparties équivalentes sur les travées des poutres :

Py : produisant le méme moment fléchissant a mi- travée de la poutre de référence par la
dalle, pour un panneau les expressions de Py sont les suivants :

Tableau VII.10 Expression de Py

a Elément Trapeze Triangle
Ly o’ \PL PL
= — 11— . & =X
“TL Pu [ 3J 2 3
—>-
45" —>
_’
Py—> 1 (=ly)
—
—
Yy V. V. V. VvV Vv _’«‘
Py
}b 2R 20 2R 2R 28 2R 2R |
y +
ly

Figure VILI.9 Schéma statique du panneau
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* Remarque

Pour deux panneaux, de part et d’autre de la poutre considérée, les charges réparties

déterminées précédemment pour chacun des panneaux contigus s’additionnent.

S

Gy
(G
¥
()

Lyt

Ll

Lol T

Figure VII.10 Schéma de la base de la structure

% Détermination des charges et sollicitations sur les nervures

On détermine les charges sur lespoutres plus sollicitées, soit la file (3) pour le sens x-x

et la file (B) pour le sens y-y, Les résultats de calcul sont regroupés dans le tableau ci-apres :

» L’ELU

Tableau VII.11 Détermination des charges a L’ELU sur les nervures du sens x-x

Travée o o P (KN/m?) | Py (KN/ml) Py Py (KN/ml)
(KN/ml)
A—B 0.93 0.93 221.06 342.64 342.64 685,28
B—C 0.62 0.62 221.06 228.43 228.43 456,86
Cc—D 0.62 0.62 221.06 228.43 228.43 456,86
D—E 0.60 0.60 221.06 221.06 221.06 442,12
E—F 0.62 0.62 221.06 228.43 228.43 456,86
F—G 0.62 0.62 221.06 228.43 228.43 456,86
G—H 0.93 0.93 221.06 342.64 342.64 685,28
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Tableau VII.12 Détermination des charges a L’ELU sur les nervures du sens y-y

travée o oy P (KN/mZ) Py Py Pu
(KN/ml) (KN/ml) (KN/ml)
1—2 0.83 0.81 221.06 328.62 268.36 596,98
2—3 0.93 0.62 221.06 366.68 299.47 666,15
3—4 0.93 0.62 221.06 366.68 299.47 666,15
4—5 0.83 0.81 221.06 328.62 268.36 596,98

A partir de logiciel RDM 6 on tire les valeurs des moments et des efforts tranchants

maximaux en travée et sur appuis :

MOMENT FLECHISSANT [ KN.m 1

1. 316E+03

-1.266E+03

Y

|

L1

1]

N
A

EFFORT TRANCHANT [ kN 1]

1.883E+03

-1.8838E+03

ALTAL .
N s NI
4

Figure VII.11 Diagrammes des moments et efforts tranchants a L’ELU sens x-x
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MOMENT FLECHISSANT [ KN.m 1

AN A
e A ?\/ \/_T N

EFFORT TRANCHANT [ kN ]

N TS
AN N\

Figure VII.12 diagrammes des moments et efforts tranchants & L’ELU sens y-y

Tableau VII.13 Sollicitation des moments et des efforts tranchants a L’ELU
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» ELS

Tableau VII.14 Détermination des charges a L’ELS sur les nervures du sens x-x

Travée o 0 P (KN/m”) | Py (KN/ml) | Pyp (KN/ml) | Py (KN/ml)
A—B 0.93 0.93 161.27 249.97 249.97 499,94
B—C 0.62 0.62 161.27 166.65 166.65 333,3
CcC—D 0.62 0.62 161.27 166.65 166.65 333,3
D—E 0.60 0.60 161.27 161.27 161.27 322,54
E—F 0.62 0.62 161.27 166.65 166.65 333,3
F—G 0.62 0.62 161.27 166.65 166.65 333,3
G—H 0.93 0.93 161.27 249.97 249.97 499,94

Tableau VII.15 Détermination des charges a L’ELS sur les nervures du sens y-y

travée o 0 P (KN/m”) | Py (KN/ml) | Pyp (KN/ml) | Py (KN/ml)
1—2 0.83 0.81 161.27 206.96 195.3 402,26
2—3 0.93 0.62 161.27 266.85 217.94 484,79
3—4 0.93 0.62 161.27 266.85 217.94 484,79
4—5 0.83 0.81 161.27 206.96 195.3 402,26

A partir de logiciel RDM 6 on tire les valeurs des moments et des efforts tranchants

maximaux en travée et sur appuis :
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MOMENT FLECHISSANT [ KN.m ]

3. 603E+02

-9.241E+02

X(m)= 0.00 4L.BS 7.75 10.85 13.85 16.93 20.05 24.770

EFFORT TRANCHANT [ kN ]

Y

N N\f\ﬁ% NI, ﬁ“ NI
/.Y

Figure VII.13 Diagrammes des moments et efforts tranchants a L’ELS sens x-x
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MOMENT FLECHISSANT [ &kNom ]

Y

NN
LA AN A A ]

EFFORT TRANCHANT [ kN 1]

NN

Figure VII.14 Diagrammes des moments et efforts tranchants a L’ELS sens y-y

Tableau VII. 16 Sollicitation des moments et des efforts tranchants a L’ELS

173




Chapitre VII : Etude de I'infrastructure

+» Dimensionnement des nervures
La section de la nervure est considérée comme une section en T.

Avec :

. <(Ly LX) <<500 465
—_ ] > —_—

1=\10" 2 1=\10"’ 2

b:2b1+b0:1.5m

)—>b1=0,40m

h=140cm; hy =90cm ; by, = 90 cm
C=5cm;d=09h=126cm

Figure VII.15 Section de la nervure

¢ Armatures longitudinales
> ATPELU

Les résultats sont cités sur le tableau suivant :

Tableau VII.17 Calcule de ferraillage a L’ELU

Sens X-X Sens Y-Y
Sur appui En travée Sur appui En travée
M, (KN.m) 1316 1266 1488 746.3
Wy 0.392 0.392 0.392 0.392
Hpu < Miu 0,09 < 0.392 0,087 <0.392 | 0,102 <0.392 | 0,051 <0.392
Ag (cm?) 53.68 51.51 61.25 29.59
Apin (cm?) 13.04 13.04 13.04 13.04
Choix des barres 12HA2S 12HA2S 6HA32+6HA20 12HA20
As adopté (cm?) 58.88 58.88 67.07 37.68
espacement (cm) 12 12 12 12
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% Vérification
> APELU

1) Condition de non fragilité

0,23b.d.fy
Apin = f,

= 13.04 CIMPALSA fineeeeeemneeeeeeeeeeeeiereaeeenns condition vérifiée.

VI1.4.2 Vérification de ’effort tranchant : Ty =1889 KN

Il faut vérifier que :

—T_u<_

fu= pg " Tu

Avec :
r, <7, =Min(0.1f.,s; 4MPa)=2.5MPa

7, = L7TSMPA = jL-MZZ.SMPA ................. condition vérifiée.

» ATELS

1) Vérification des contraintes: fissuration préjudiciable

e Dans le béton : On doit vérifier que :
o, =y.K<o, =0.6f.,, =15MPa

e Dans P’acier : On doit vérifier que :

Mser
[

Les résultats sont donnés dans le tableau ci-dessous :

G5t = N—= (d — y) < 5y = 201.6MPa

Tableau VII.18 Vérification des contraintes a L’ELS

Sens | Mg .(KN.m)| y(cm) | I(cm*) O Oy Observation
(MPa) | \pa)
| xx 960.5 23.82 | 2725947.46 | 8.39 254.65 Obc < Ope
E Ost > Ot
= .
| vy 1086 | 25.08 | 30032492 | 772 | 28792 | Obe < Obe
Ost > Ot
o | xx 924.1 23.82 | 2725947.46 | 8.39 216.56 Obc < Obc
2 Ost > Ot
“ —
= Y-Y 544.5 19.83 | 1928196.32 5.60 220.98 Obc < Obc
Ost > Ot
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Les contraintes dans les aciers ne sont pas vérifiées, donc on doit augmenter la section

d’armature.

+* Redimensionnement de la section d’armature

Tableau VII.19 Redimensionnement des armatures des nervures

sens M., | Choix Agadopté y I Obe Ot Obs
(kN.m) (cm?) (MPa)
(cm) (cm*) (MPa)
6HA32
2z | XX | 9605 77.7 26.57 | 334333222 | 7.63 195.77 | CV
= +6HA25
e
< vy 1086 12HA32 | 96.46 | 28.85 | 3894640.87 | 8.04 18048 | CV
6HA32
g | XX | 9241 77.7 26.57 | 3343332.22 | 7.63 195.77 | CV
= +6HA25
L]
= Yy | 5445 6HA32 48.23 21.97 | 234102097 | S5.11 17476 | CV

«* Calcul des armatures transversales

a) Selon le BAEL91

4

4, _7,-03f,K .
* > (K =1pas dereprise de bétonnage)

bOSt - O’9fe
%S, < Min(0,9d;40cm)
w2te 5 0.4MPa
0™t
. - L 0.4b-S,
La section minimale A¢ doit vérifier: 4, 2 7

b : largeur de la nervure.

St : I’espacement des armatures transversales.
St <min (0,9d; 40cm).

St <min (72 cm; 40cm).

On adopte: St= 20 cm

0.4%xX700%x200 5
Donc: At> =1l4cm
400

Diameétre des armatures transversales

h b
< Min { —; =4, ..
¢t { 35 10 ¢lmm }
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Soit : ¢,=10mm

b) Selon le RPA99/version 2003:
La section minimale A; doit vérifier : At=0.003. St .b

L’espacement maximal :

- En zone nodale : St <min (h/4 ; 12 ¢L )=20cm ;

- En zone courante : St <h/2 ; St =40cm
On adopte les espacements suivants :

-Enzonenodale : ... St=15cm
-Enzone courante : ..., St=20cm

On aura alors :

At=0.003x Stxb=4.2cm> 1.4 cm?
Le choix des barres est le suivant : 610 :....................... At=4.71cm?
+» Conclusion :

On adopte trois cadres de diametre «®10 ».
% Armature de peau

Pour les poutres de grande hauteur, il y a lieu de prévoir une armature de peau dont la
section dépend du préjudice de la fissuration ; elles sont obligatoire lorsque la fissuration est
préjudiciable ou tres préjudiciable, mais il semble trés recommandable d’en prévoir également
lorsque la fissuration peu préjudiciable. En effet on risquerait en I’absence de ces armatures
d’avoir des fissures relativement ouvertes en dehors des zones armées par les armatures

longitudinales inférieures et supérieures.

Selon le BAEL 91 la hauteur de I’ame de la poutre : h,> 2 (80 — 0,1 fe) =80 cm

Dans notre cas h,=80 c¢m (vérifiée), dans ce cas il devient nécessaire d’ajouter des

armatures supplémentaires sur les parois de la poutre (armatures de peau).

r'Y L Barres de montage
h >< Armatures de peau
v —— Armatures

Figure VII.16 Répartition armatures dans les nervures

177



Chapitre VII :

Agp =3 X 2 (byth)

Ag=3%2(0.70 +0.80) = 9 cn??

On adopter:

% Schéma de ferraillage des nervures

6HA14 = 9.24 cm?

Etude de I’infrastructure

Pour les batiments cas général on a 3 cm®/ m pour les armatures de peau.

BHA25(fil)
BHA32(chap) BHA25(fil)
31 3Cad T10 3cad 10 |
o v CadTi0 CadT10 |3
FExBHAM - T 2HAL etr T10
| 11l 9 T
o [Py
0 i_."ié_.I.j_i._J £
. BHA32(chap)
BHA25 il
) BRAZ5 ()
En travees sur appu
Figure VII.17 Schéma de ferraillage des nervures sens x-x
BHA32(fi) BHA32(fi)
4 .
AT acadTi0 FFTe] 3cadTi0
2 4] CadT10 Y| CadT10 |3
,,2X3HM4 " 7o 23HA “ et T10
] 1 . . ! 8
e ety AAREER
BHA32(fi)
En travees Sur appul

Figure VII.18 Schéma de ferraillage des nervures sens y-y
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Conclusion générale

Conclusion générale

Apres les études que nous avons faites sur I’effet du vent et du tremblement de terre sur

le batiment de 20 étages, Nous avant abord¢ les points suivants dans les calculs et les études :

Plus la hauteur du batiment est élevée, plus I’effet du vent sur celui-ci avec une

horizontale force et une planéité.

Et de méme avec le tremblement de terre, que ce dernier a un impact plus important

sur les structures de grande hauteur, plus précisément sur I’infrastructure du batiment
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