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Résumé

Ce projet présente une étude détaillée d’un batiment de forme irréguliere a usage multiple,
constitué¢ de deux sous-sols, un rez de chaussée et 10étages, implanté dans la wilaya de Bouira
class¢é comme une zone de sismicit¢ moyenne (Zone Ila) selon le Reéglement Parasismique
Algérien 99 version 2003.

Concernant le systéme de contreventement de la structure, il est assuré par des voiles porteurs.

Quant au dimensionnement et le calcul de tous les ¢léments résistants a été établit
conformément aux reglements algériens en vigueurs (CBA 93, RPA 99 v 2003).

Par ailleurs, 1’étude dynamique a été menée a 1’aide du logiciel Etabs 9.7.0, basé sur la
méthode des éléments finis.

Mots clés : Batiment, Voiles Porteurs, Radier nervuré, Etude dynamique.
Abstract

This project presents a detailed study of an irregularly shaped building multiuse composed of
two underground with a basement and 10 floors implanted in the wilaya of Bouira classed in
area of medium seismicity (Arealla) according to RPA 99 V 2003.

Shear wall bearing system ensure the bracing system of the structure.

By the way, sizing of structural elements was established according to our national Algerian
regulation such as (CBA 93, RPA 99 v 2003).

However, the dynamic study was performed using Etabs9.7.0 software, based on the finite
elements methods.

Finally, a ribbed raft was adopted as a foundation system for our structure that is lied on a soft
soil S3.

Key words: Building, Shear wall bearing, Ribbed raft, Dynamic study.
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Introduction générale

Introduction générale :

Le but du génie civil est de concevoir ces ouvrages tout en répondant a toutes les
exigences de sécurité et de durabilité.

Lors d’un tremblement de terre sévére, il a été constaté que de nombreux batiments a
voiles en béton armé ont bien résisté sans endommagement exageré. Mais a part leur role
d’éléments porteurs vis-a-vis des charges verticales, les voiles (ou murs de contreventements)
en béton armé correctement dimensionnés, peuvent étre particulierement efficace pour assurer
la résistance aux forces horizontales, permettant ainsi de réduire les risques. Notons, pour cela
les avantages importants que présente leur utilisation par rapport aux constructions en portique :

-Grace a leur grande rigidité vis-a-vis des forces horizontales, ils permettent de réduire
considérablement les dommages sismiques des éléments non structuraux (les escaliers, les
balcons,).

-Lors de nombreux seéisme modérés, les faibles déplacements latéraux permettent de
réduire les effets psychologiques sur les habitants de I’immeuble.

-L’utilisation du systéme constructif a voiles peut apporter aussi des avantages
économiques, puisqu’ils permettent grace a leurs masses ¢élevées d’assurer un bon isolement
acoustique. De plus la bonne capacité du béton confere au batiment une inertie thermique
appréciable.

En Algérie, le tremblement de terre du 21 mai 2003 de Boumerdes, a apporté un regain
d’intérét pour la construction parasismique, notamment la révision du reglement parasismique
algérien 99 et le changement de systéme de construction par des systémes plus fiables qui
s’adaptent a ce genre de phénoméne dans les zones sismiques, comme exemple la construction
en voiles.

Dans notre projet d’étude d’un batiment R+10+2Sous Sol a contreventement par un
systeme des voiles porteuses, on a cherché le meilleur comportement par différentes
dispositions des voiles a I’aide du logiciel de calcul ETABS V9.7.0, cette derniére est 1’étape
cruciale de I’étude dynamique qui sera exposée au chapitre IV, ainsi que les différentes
vérifications vis-a-vis des efforts et des déplacements.

Apres avoir adopté le meilleur model de disposition des voiles et que toutes les
vérifications soient satisfaites, on a procedé au ferraillage des éléments porteurs dans le chapitre
Vet VI

Aprés plusieurs Vvérifications sur les systéemes de fondation, un choix de systéme de type
radier nervuré a été arrété.
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1.1 Présentation de I’ouvrage

L’ouvrage faisant 1’objet de notre étude est un batiment a usage multiple en (RDC +10
etages+2sous-sols), implanté a Bouira classé comme zone de moyenne sismicité (zone 1la) et
dans le groupe d’usage 2 selon le R.P.A 99/ 2003.

1.2 Caractéristiques géométriques de I’ouvrage

En se basant sur les plans de coupes verticales et horizontales, les caractéristiques géométriques
de I’ouvrage sont citées comme suit :

v" Dimensions en élévation

Hauteur du RDC - 4.08 m

Hauteur du ler étage  ----------------=-=-m-m-m-mo- 3.40 m
Hauteur du sous-S0l  -------=-=-=-mmmmmmmmmemmmeem 2.80m
Hauteur étage courant ----------------=-----m-o---- 3.06 m
Hauteur totale y compris 1’acrotére ------------- 44.28 m

v" Dimension en plan

Longueur en plan = ---------m-mmmmmmmo 26.9m
Largeurenplan = -----m-mmmmmmmmm e 26.6 m
Longueur du balcon e 1.40m

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

1.3 Eléments constituants I'ouvrage
v Planchers
Les planchers remplissent deux fonctions principales :

- Fonction de résistance mécanique : les planchers supportent leur poids propre et les
surcharges d’exploitation.

- Fonction d’isolation : ils assurent I’isolation thermique et acoustique des différents
étages.

Notre projet comprend :
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1.3.1 Planchers

IIs sont réalisés en corps creux avec une dalle de compression, reposant sur des poutrelles
préfabriquées. Le plancher terrasse comportera un complexe d’étanchéité et une forme de pente
pour faciliter I’écoulement des eaux pluviales.

1.3.2 Dalle pleine en béton armé

Des dalles pleines en béton armeé sont prévues la ou ce n’est pas possible de choisir des
planchers en corps creux, ainsi que la salle machine.

1.3.3 Maconnerie

Murs extérieurs (remplissage) : Ils sont constitués d’une paroi double en briques creuses de 15
cm et 10 cm d’épaisseur séparée par une I’ame d’air de 5 cm.

Murs intérieurs (cloisons) : lls sont constitués d’une seule paroi en briques creuses de 10 cm
d’épaisseur.

1.3.4 Escaliers
Le type d’escaliers choisit est le a deux volées avec un palier de repos.
Les escaliers sont coulés sur place.

1.3.5 L’acrotére

Au niveau de terrasse, le batiment est entouré d’un acrotére congu en béton armé de 60 cm
d’auteur et de 10 cm d’épaisseur.

1.3.6 Terrasse

La terrasse du batiment est inaccessible.

1.3.7 Balcons

Le batiment comporte des balcons en dalle pleine.
1.3.8 Revétement

Mortier de ciment pour les murs de facade.

Platre pour les cloisons et les plafonds.

Carrelage pour les planchers et escaliers.

1.4 Caractéristiques mécaniques des matériaux utilisés
1.4.1 Le béton
a) Composition du béton:  Pour fc28 = 25 MPa
350 kg/m? de ciment de classe CPA 325.
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400 litres de sable de diametre 0 a 5.
800 litres de gravier de diametre 15 a 25.
b) Résistance caractéristique a la compression

Le béton est défini par sa résistance a la compression a 28 jours d’age dite : résistance
caractéristique a la compression, notée fcj. Elle est déterminée a la base d’écrasements
d’éprouvette normalisée (16x 32) par compression axiale apres 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, feas du béton est :

fy = jx f/(4.76+0.83]) si : f_,, <40MPa
fy = ix f/(1.40+0.95]) si:f,,, > 40MPa

Pour 1> 28 ona fy = foa

c) Résistance caracteristique a la traction (Art 2-3-3-1 BAEL91)

La résistance caractéristique a la traction du béton a < j » jours notée f'tj est conventionnellement
définie par la formule suivante :

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

d) Déformation du béton
e Module d’¢lasticité longitudinal
IIs existent deux modules de déformation déterminés d’apres le BAEL 91.
1. Le module de déformation instantanée

Pour des charges d’une durée d’application inférieur a 24 heures on a :
E; =11000/f, .. Eix = 321642MPa

2. Le module de déformation différée

Pour des charges de longue durée d’application on a :

Ey =3700x3/fy . E,,=107214MPa
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e Module d’élasticité transversale
G=E/2(1+V) MPa
e Coefficient de poisson v
Coefficient de poisson :

C’est le rapport des déformations transversales et longitudinales :
b déformation transversale
déformation longitudinale

v =0 si le béton supposé fissuré a ELU.
v =0,2 si le béton supposé non fissuré a ELS

(Art A2.1.3, BAEL 91){
e) Contraintes limites
e Contrainte limite a la compression

0.85* f c28
0*y. vips (BAELOL Art2333)

fbu

{1.5 en situation durable S.D
Yo = L )
Sachant que : 1.15 en situation accidentalle S.A

0 = est en fonction de la durée T d’application des combinaisons d’action :

1 T > 24h
0=40.9 1h<T <24h
0.85 T<1h

f,, =142 MPaenS.DT
Pour notre cas : fc28 =25MPa, on obtient : fy =21, 74 MPa S.A

e Contrainte limite de cisaillement : (Art 7-4.3. 1 BAEL91)

Pour la fissuration peu nuisible :

0.2f .
3 g ) _ (3,33MPa situation courante
7, = min Yo = T, = o )
4, 35MPa situation accidentelle
5 MPa
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Pour la fissuration préjudiciable ou tres préjudiciable :

A5f .
= _ min 05—°28 _ {Z,SMPa situation courante
Ty = Vb = u— . . .

4 MPa 3,26MPa situation accidentelle

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

f) Diagramme contraintes déformations : (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 :

o [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

&, =2% o . =Tf. .. : o . .
ou “be Jho et b Mgyivi d’un segment de droite paralléle a I’axe des déformations et
tangent a la parabole a son sommet.

Tpe [MPa)

Y

fbu

= (%
0 2 % 3,5%o (o)

Diagramme contrainte — Déformations du béron a ’ELU

Figure I.1.diagramme contraintes déformations du béton a ’ELU

e [’état limite de service

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

est donnée par: © B¢ =(.6 f°%
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e B

[
o

»
= Ehe
Diagramme contraintes- déformations du béton a UELS

- /

Figure 1.2. Le diagramme contraintes déformations du béton a I’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 :

Aciers rond lisse(RL) pour 0.15 a 0.257 de carbone.
Aciers de haute adhérence(HA) pour 0.25 a 0.40 7 de carbone.

Le module d’¢élasticité longitudinal de I’acier est pris égale a : E*=200000 MPa.
b) Caractéristiques des aciers utilisés

Tableau 1.1 Caractéristiques des aciers utilisés

TvDe Sl Résistance & Ccefficient | Coefficient
’y p. Nomination Symbole | d’élasticité de de [w]
el R fissuration |scellement
Fe [MPa]
Aciers |Haute
en adhérence
Barre FeE400 HA 400 480 1,6 15
Aciers | Treillis soudé (T
en S)
S TS 520 550 1,3 1
treillis | 11520 (0<6)
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c) Diagramme contrainte déformation

La mise en évidence des caractéristiques mécaniques de ’acier se fait a partir de 1’essai de
traction, qui consiste a rompre une tige en acier sous 1’effet de la traction simple.

/ O; (MPa) \
C
i D
A, Eﬁ
fe F————- I
|
|
|
|
&

s

K Diagramme contrainte déformation de I’acier en traction /

Figure.l.3. Le diagramme contraintes déformation de I’acier en traction

Les parameétres représentés sur la figure sont définis comme suit :
fr : Résistance a la rupture
fe : Limite d’élasticité
ges : Allongement relatif correspondant a la limite élastique de 1’acier
er . Allongement a la rupture
On distingue du diagramme précédent 04 parties :
Zone 0A : Domaine élastique linéaire
Zone AB : Domaine plastique
Zone BC : Domaine de raffermissement

Zone CD : Domaine de striction
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d) Diagramme contrainte déformation de calcul

Dans le calcul relatif aux états limites on utilisera le diagramme simplifié suivant :

S N

og =—
7s

10%e Allongement

& _ 10%o &
Raccourcissement

B' A’ \
Pente Es=2.10°MPa

o’s

\_ /

Figure 1.4 Diagramme contrainte déformation de calcul

A
v

e Limite d’élasticité a L’ELU

S: (Est défini par la pente de la droite passant par 1’origine)
E*$=200 000 MPa.

Vs : Coefficient de sécurité.

{1.15 en situation durable ou transitoire S.D
Vs = o )
Sachant que 1 en situation accidentalle S.A

348MPa enS.D

=f =
o= Le/7; {4OOMPa enS.A

Pour notre cas :
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e Etat limite de service

Il est nécessaire de limiter 1’ouverture des fissures (risque de corrosion des armatures), et c’en
limitant les contraintes dans les armatures tendus sous I’action des sollicitations de service
d’aprés les régles BAEL91, on distingue trois cas de fissuration :

Fissuration peu nuisible : pas de limitation O = fe/75
Fissuration préjudiciable : 4<% = min (2/3f¢, 110 VTt )=202MPa

Fissuration tres préjudiciable : US‘S % = min (1/2 t¢,90 V7T )=164.97MPa
71" Coefficient de fissuration.

71 =1.6 pour les armatures & hautes adhérence (HA).
e) 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 :

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.

C >3 cm: Pour les éléments situés au contact d’un liquide (réservoir, tuyaux, canalisations)
C > 1cm : Pour les parois situées dans des locaux non exposes aux condensations.

1.5 Hypothese de calcul

ATELU

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

» Larésistance de traction de béton est négligée.

» Le béton et I’acier sont considérés comme des matériaux linéairement élastiques.

» Le rapport des modules d’élasticités longitudinaux de 1’acier et de béton est pris égal a
ES
E

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

10
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A PELS

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

»  Le béton tendu est négligé.

L’allongement relatif de 1’acier est limité & : 10%o.

> Le raccourcissement ultime du béton est limité a

A\

& .
bt=3.59%, en flexion

A . .
©=29% en compression centrée
1.6 Les combinaisons d’action

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

Les combinaisons d’action a considérer :
Combinaison de RPA99 /\VV2003
G+Q+E

0.8GE

Combinaison du BAEL 91

ELU: 1.35G + 1.5Q

ELS: G+Q

11
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II.1 INTRODUCTION

Le pré dimensionnement a pour but le calcul préliminaire des différents éléments résistants
en respectant les prescriptions des RPA99/Version 2003 et du CBA93.
Les charges réglementaires

Les charges réglementaires prisent en compte sont :
Les charges permanentes qui représentent le poids propre.

Les charges d’exploitation ou surcharges.

1.2 PRE DIMENSIONNEMENT DES PLANCHERS

Les planchers sont des aires limitant les différents niveaux d’un batiment. Leur rdle principal est
transmission des efforts horizontaux aux differents éléments de contreventement (Diaphragme) et
la répartition des charges et surcharges sur les éléments porteurs. En plus de cette participation a la
stabilité de la structure. Ils offrent une isolation thermique et acoustique entre les différents
étages.

11.2.1 Plancher en corps creux

L’¢paisseur de ce type de plancher doit étre calculée pour que les fléches développées
durant la durée d’exploitation de 1’ouvrage ne soit pas trop €élevées a cause des désordres que
ceux-1a occasionnerons aux cloisons, aux revétements et au plancher lui-méme.

L’¢épaisseur du plancher est donnée par la formule suivante :

L - max max
h >— telque: L=min(L ", L
P 225 a ( Y )

L = min (400, 520) = L =400cm

L=4.00m

h > 4—00 =17.78Cm
P 225

Conclusion

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

12
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11.2.2 Poutrelle b
T | T
I | ho |
| | |
! — | le ' h¢
I b I b I
! o ! |
| | |
| | |
i > i
bo
Fig. 11.1. Dimensions d’une poutrelle.
16¢cm : Epaisseurdu corps creux
h =20cm — i i
4cm : Epaisseurde la dalle de cmpression
Pour la largeur de la nervure on va prendre, =12.¢m
L.-b
bl S n 0
2
L
Selon le B.A.E.L 83 b, < 0
6h, <b, <8h,

Avec :
L : La portée entre nus d'appui de la travée considérée.

L, : La distance entre axes des nervures.

Suivant les normes Algériennes (DTR.B.C.22), la distance L, est prise généralement égale
a 65 cm.

Donc pour L, =65CM et | =400cm

b, <24 cm.

b < %) =40cm.

24<b <32

b, = min(24; 40; 24) On prendradonc b, =24 cm.
b=2Db +b,=65cm.

13
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. 11 4
20

l 24 ! 12 ! 24 |

Fig. 11.2. Dimensions adoptées des poutrelles.

11.2.1 Plancher en dalle pleine :
Les dalles assurent la transmission des charges aux différents éléments, comme elles
constituent une séparation entre les différents niveaux.

Leur pré dimensionnement est déterminé en tenant compte des conditions essentielles de
résistance et d’utilisation.

» Condition de resistance a la flexion
Le calcul se fait en considérant le plancher la plus défavorable de maniére suivant :
& Epaisseur minimale requise (ho):
a<04 = ho>Ix/ 25
04<a<1 = ho>1x/30
Avec :
a = Lx/Ly
Lx : petit cté du panneau de dalle considéré.
Ly:grand coté du panneau de dalle considéré.

Si 0.4< a <1, le plancher porter sur deux sens : e >—

Si a < 0.4, le plancher porter sur un seul sens : e >—
0a=4/52=077 = 04<ac<l

Le plancher porté selon deux sens X et Y :

Donc:e :% avec L =,/Lx.Ly =4.57m

Alors e=15.23cm on adopte e = 20cm

14
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» Condition de résistance au feu
e>7cm pour une heure de coup de feu (condition vérifier).
e>1lcm pour deux heures de coup de feu (condition vérifier).
> Isolation phonique

D’aprés la loi de masse, la protection contre la propagation des bruits aériens est assurée
par un plancher, d’ou I’isolation acoustique varie proportionnellement au logarithme décimale
de la masse du plancher étre supérieur ou égale a 350 kg/m?

D’ou I’épaisseur minimale de dalle : ho=M/p (p=M/V):
M : masse du plancher par métre carré. (M = 350 kg/m?)

V : volume du plancher en métre cube. (V =1x 1 x ho )

p : masse volumique du plancher.  (p = 2500 kg/m®)

Donc : ho= —= = 0.14m
2500
Nous prendrons : hp =20cm
Finalement on adoptera une épaisseur pour : e =20cm.

1.3 PRE DIMENSIONNEMENT DES ESCALIERS

Dans notre structure nous avons une seul types d’escaliers qui est droit a deux volées:
Un escalier se compose d’un certain nombre de marches (n).
e On appelle « emmarchement » la longueur de la marche.
e Lalargeur « g » est appelée « le giron » et la hauteur est notée (h).
e L’élément qui supporte les marches s’appelle « paillasse » d’épaisseur (e).
e La partie verticale d’une marche s’appelle « contre marche ».
L : largeur de volée.
| : la projection verticale de la langueur de volée.
H : la projection horizontale de la langueur de volée.

Contre marche

Emmarchement _\

Marche \’\-3,1

— 9

ey

) == ,r"f'
~_palier 77 gl N

== ' :’ > ):‘. N
= 5] Giron

Paillasse

Fig. I1.3 Détail d’escalier

15
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» Hauteur d’une contre marche
Donnépar: 16.5<h <17.5 onprend h=17cm.
» Legiron:
Donné par la formule de  BLONDAL: 60< 2h + g <65
- 60—2h <g <55-2h..... en:(cm)
Alors 26cm<g <31cm
On prend g =30 cm. (la largeur des marches).
» Nombre de marche
< Pour I’étage courant

4 hec L4
Donnépar: n= 1 tel que  hec = hauteur d’étage courant ( hec=306 cm).

Donc n =18 marches (09 a chaque volée).
& Pour le RDC

hgrpc

Donnépar: n= S TE tel que  hroc — hauteur de RDC (hrpc = 408 cm).

Donc n =24 marches
» L’épaisseur de paillasse
Donné par :
& 1° condition: =2 <e <=2
30 20
- Hauteur de la paillasse : H=0,17 X 9=153m = H =153 m
- la longueur projetée de la paillasse : 1 = g (n-1) =2,40 m.

- I’inclinaison de la paillasse : tga=H /| = a=32,23°.
- la longueur de la paillasse : Lp = H / sine. =2.81m.

- détermination de I’épaisseur de la paillasse: 933 em < e < 14.05 cm
= e=14 cm.

@ 28m condition: e > max{Porté /30 ; 10 cm }
e> max{13cm;10cm}

» Largeur de palier
Donné par : L > 1,20 m.
Onprend L=150m

» L’épaisseur de palier

L’épaisseur de palier est conditionnée par € = E avec L=1.50 m

150
e>—=15cm
10

Conclusion : on prend I’épaisseur de la paillasse et du palier e =15 cm.

» Emmarchement
C’est la langueur de la marche, dans notre cas on laprend 1=1,35m

16
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1.4 LESBALCONS

Les balcons sont constitués d'une dalle pleine encastrée d’un bord et libre d’un autre.

L'épaisseur de la dalle du balcon est conditionnée par : € = 10

L : largeur du balcon

. 1,35
On prend comme épaisseur: e > == = ¢>0,135m

Donconprend e=15cm.

IL5S L'ACROTERE

L’acrotere 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 (figure 2.2).1l est
assimilé a une console encastrée au plancher terrasse. L’acrotére est soumis a son poids propre
(G) qui donne un effort normal Ng et une charge d’exploitation horizontale non pondérée
estimée a 1000 N/ml provoquant un moment de flexion.

_IDcm 10cm
-«

A 2 cm
8 cm

60 cm

v |

II 20 CmM

Fig. 11.4 Acrotere

11.6 PRE DIMENSIONNEMENT DES POUTRES

Une poutre est un élément porteur a section rectangulaire, en T ou en I, dont la
Portée est prise entre nus d’appuis.

Poutres principales : Lmax=5.20 m

Poutres secondaires : Lmax=5.20 m
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D’apres le BAEL91 ona:

L L
—<h<—
15 10
0.4< b<0.7h.

Avec L : portée de la plus grande travée dans le sens considereé.

a. Poutres suivant x-X :

Hauteur : % <h< L. —»34.67<h< 52

10
Onprend: h=45cm

Largeur: 0.3x45<b<0.7x45 — 13.50<b<31.50cm

Onprend: b=30cm
b. Poutres suivant y-y :

Hauteur : L <h< L. —$36.67<h<5.45cm
15 10

Onprend: h=45cm
Largeur: 0.3x45<b<0.7x45—> 12.0<b<28 cm
Onprend: b=30cm

Tableau 11.1: Dimensionnement des poutres

Formules de pré dimensionnement des poutres

BAEL 01 RPA 2003
Hauteur (h) | Largeur (b) Hauteur (h) | Largeur (b) | h/b
L/15<h<L/10 | 0,3h<b<0,7h | h>30cm b > 20cm <4
LGS 45 cm 30 cm Vérifiée Vérifiée Vérifice
sulvant x-x
OIS 45 cm 30 cm Vérifice Vérifice Vérifice
suivant y-y

1.7 PRE DIMENSIONNEMENT DES VOILES

Le pré dimensionnement des murs en béton armé est justifié par 1’article 7.7 du ‘RPA 99°
Les voiles servent a contreventer le batiment en reprenant les efforts horizontaux (séisme, vent),

et les efforts verticaux (poids propre et autres) qu’ils transmettent aux fondations.

- Les charges verticales : charges permanentes et surcharges.
- Les actions horizontales : effets de séisme et/ou du vent.
- Les voiles assurant le contreventement sont supposeés pleins.
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D’apres le RPA 99 article 7.7.1 les voiles sont des éléments satisfaisant a la condition : L>4e,
dans le cas contraire ces éléments sont considérés comme des éléments linéaires.

p—

Coupes de voiles en élévation

v 2Ly y
e e
4 ~ 4 IzBe e > he/25

,—*7| e > he/22

e > he/20

Coupes de voiles en plan

Fig. 11.5 les coupes des voiles
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L’épaisseur minimale est € min= 15cm, de plus 1’épaisseur doit etre déterminée
en fonction de la hauteur libre d’étage he et des conditions de rigidité aux extrémités.
L’épaisseur des voiles résulte de la condition ci- apres :

Pour étage courant
he 3.06

e>— = e>— =153cm
20 20

e>max (emin,n/20) = e>153cm = soit: e=20cm

pour RDC
ezE :ezﬁ =20.4 cm
20 20

e >max (emin,n/20) = e¢>204cm = soit: e=25cm

On opte pour des voiles d’épaisseur € = 20cm pour toute la superstructure sauf le RDC
e = 25cm pour RDC.

I1.8 Pré dimensionnement des poteaux
11.8.1 Evaluation des Charges et surcharges

11.8.1.1 Plancher terrasse inaccessible

-Gravillon de protection (0.05m) [ e o o s

b

-étanchéité multicouche (0.05m) /".{,Wf’f”‘_._(wf =

-isolation thermique (0.04m)

LA A A A ol ol A A

-forme de pente (0.10m)

-dalle en corps creux (0.20m) S0 G

~Enduit Platre (0.02m) /

Figll.6 Schéma d’un plancher terrasse

Protection en gravillons roulés .................. 0.05 x 1600 = 80 kg/m?
Etanchéité multicouches ......................... 0.05 x 240 = 12kg/m?
Béton forme de pente ...l 0.10 x 2200 = 220 kg/m?
Isolation thermique en liége ..................... 0.04 x 400 = 16 kg/m?
Plancher en corps creux .............ooeevvennnnn. 0.20 x 1425= 285kg/m?
Enduit platre ... 0.02 x 1000 = 20 kg/m?
G =633 kg/m?=6.33 KN/m?2, Q =100 kg/m2=1.00KN/m?
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11.8.1.2 Plancher courant a usage dhabitation

-Carrelage ©02m) T ——

- Chape de mortier (0.02m) i

- -
g o % . \
o
Bl
o
i

- lit de sable (10.03m) |

- dalle en corps creux (0.20m)

- Enduit Platre (0.02m)

Figll.7 Schéma d’un plancher d’étage courant

Revétement en carrelage .................cooevveen. 0.02 x 2200 = 44kg/m?
Mortier de POSE ...vvveriieeieiiii e 0.02 x 2000 = 40kg/m?
Litdesable ........cooooviiiiiiii e, 0.03x 1700 = 51kg/m?
Plancher en corps Creux ...........cooevveevenennnn... 0.20 x 1425 = 285kg/m?
Enduit platre .........ooooiiiii 0.02 x 1000 = 20kg/m?
CloiSONS TEPATLIC. ... vv et et ettt et et e eeaeenes = 90kg/m2

G =530 kg/m2=5.30KN/m2. Q = 150 kg/m2=1.50KN/m?

11.8.1.3 Plancher en dalle plein

Revétement en carrelage ....................oveee. 0.02 x 2200 = 44kg/m?
Mortier de POSE . .vvevieneiieiii e 0.02 x 2000 = 40kg/m?
Litdesable ..........ooeiiiiiiiiie e, 0.03x 1700 = 51kg/m?
Plancher en dalle plein ...................cooeueei. 0.20 x 2500 = 500kg/m?
Enduit platre .........ooooiiiiiiiii 0.02 x 1000 = 20kg/m?
CloiSONS TEPATtIC. ... .vvviet ettt ettt e eeaeenes = 90kg/m?

G =745 kg/m2=7.45 KN/m?,

11.8.1.4 Balcons étage courant

Le balcon est constitué¢ d’une dalle pleine dont 1’épaisseur est conditionnée par :
e >L/10=1.43/10=0.143 m
On opte pour e =15 cm.

Revétement en carrelage (e =2cm) ...0.02 x 2200 = 44 kg/m?
Mortier de pose (€ =2cm)................ 0.02 x 2000 = 40kg/m?
Lit de sable(e =3cm)..........cc.oevnen... 0.03 x 1700 = 51kg/m?
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Dalle en béton armé(e =15cm).......... 0.15 x 2500 = 375kg/m?
Enduit ciment(e =2cm)................... 0.02 x 1000 = 20kg/m?

G =530kg/m?=5.30KN/m?. Q = 350kg/m?=3.50KN/m?
11.8.1.5 Maconnerie

= Murs extérieurs

Brique creuse (10 + 10 cm) ............... 2x (0,1 x 900)= 180 kg/m?
Enduiten platre (2 cm) ........oooooiiiiiiinn.l. 0,02 x 1000 =20 kg/m?
Enduit en ciment (2 cm) ..........oooiiiieiinni. 0,02 x 1000 = 20 kg/m?

G =220 kg/m? =2.20 KN/m?
= Murs intérieurs :

Brique creuse (10cm) ............... (0,1 x 900)= 90 kg/m?
Enduiten platre (2cm) .......oooiiiiiiinnnn. 0,02 x 1000 =20 kg/m?
Enduit en ciment (2¢m) ........coeviiniiniinnn.n. 0,02 x 1000 = 20 kg/m?

G =130 kg/m? =1.30KN/m?

11.8.1.6 Acrotére

Le poids propre de I’acrotere pour une bande de 1.00 m

G=pxS
_IDcm 10cm
. )‘
A 2 cm
8 cm
60 cm
|
v |

II 20 CmM

Fig.11.8. Schéma de I’acrotére

S = [(60X10) + (10X8) + 2 x10/2] = 690cm25=0.069 m?
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G =25X0.069 =1.71 KN/ml

Q=1.00KN

11.8.1.7 Escalier

Paliers
Carrelage : ..cooovvviiiiiiiiiiieien, 0.02 x 2200 = 44kg/m?
Mortier de pose : .....oovevviiiiiiiiinnn.. 0.02 x 2000 = 40kg/m?
Litdesable: ..............cevieiiienene....0.03x 1700 = 51kg/m?
Dalle pleine (BA): ....ovvvviiiiiinnn, 0.15 x 2500 = 375kg/m?
Enduit ciment: .....................o 0.02 x 1000 = 20kg/m?

G =530 kg / m?=5.30KN/m?. Q =250 kg / m2=2.50KN/m?,

Volée (paillasse)
Carrelage: .......ccocvvviiiiiiiieieieieinen....0.02 x 2200 = 44kg/m?
Mortier de POSE & .ovvveviieiiiiiiiiiieiaas 0.02 x 2000 = 40kg/m?
Poids des marches : ............................ 0.16x 2500 /2 = 200kg/m?
Paillasse :.....oviiiiieeei 0.15 x 2500 = 375kg/m?
Enduitplatre : ........cooooiiiiiiiii 0.02 x 1000 = 20kg/m?

Litdesable: ..........ooeiiiniiiiiiee, 0.03x 1700 = 51kg/m?

G = 717kg / m2=7.17KN/m?2.  Q =250 kg / m2=2.50KN/m?

11.8.2 Détermination des sections des poteaux

Le pré dimensionnement se fait en considérant le poteau le plus sollicité a la compression

simple Centré ; par un calcul basé sur la descente des charges.
On meénera le calcul a ELU et les vérifications selon RPA 99 version2003.

- les dimensions de la section transversale des poteaux en zone Il doivent satisfaire les
conditions suivantes :

» Min (bl, h1) >25 cm

» Min (bl, h1) >he /20

> 1/4 <bl/h1<4
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Dimensionnement selon BAEL 91
»  Laformule générale

kx £ xNu _ K=1
B2 Gty ogsted NV {9:1
0,9 100
Tel que :
foz 085X 1028 _085x25 o\

Oxyb 1x15

fed= fe_400_ 348Mpa
5 115

el

Br=(a-0.02) (b-0.02) : section réduite obtenue en retirant 1cm d’épaisseur du béton sur toute la
périphérie du poteau

2’ 2
1+O,2(£j si <50
L=

2

0,85x A
1500

si 50<A<70

Pour que toutes les armatures participent a la résistance, on prendra : A=35
D’ou:
ﬂ, 2
=1+0.2| — | =1.2
P02

Nu : Effort normal ultime sollicitant le poteau

D’aprés le BAEL 99 Nu doit respecter la condition ci —apres :

Nu < {—Br' foaa AL}
0.9.5, Vs

Connaissant le pourcentage minimal des armatures longitudinales donné dans 1’article 7.4.2.1
du RPA99/VV2003 on pourra déterminer la section minimale réduite du béton :

Br <0.65Nu
NB : le dimensionnement se fera pour les poteaux les plus sollicités

Poteau de rive

La surface revenant aux poteau de rive pour les étages courant est : 4.00m |

$=298x4=11.9m?

Poids propre des poutres

PP=[(0.30x0.45) x2.98x25] =10.06 KN

|
La poutre principale : .

2.98m
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La poutre secondaire :
PS=[(0.30x0.40) x 4x25] = 12 KN
Poids propre de I’acroteére :
PA=4x0.069x25 = 6.92 KN
> Au Niveau de la terrasse
-G (plancher terrasse) = 6.30 KN/m?
-Q (plancher terrasse) =1 KN/m?

NB :1- Pour tenir compte de poids propre de poteau on doit majorer la charge permanente
(Gterrasse) de 10%

Gterrasse= [(GXS)+PP+PS+PA]x1.1=114.35 KN
Qterrasse= QXS = 11.9 KN
-Nu =1.35 Gterrasse +1.5 Qterrasse
> Au Niveau de I’étage courant
-G (plancher de I’étage courant) = 5.30 KN
-Q (plancher de I’étage courant) =1.5KN
Getage = [(GXS)+PP+PS]x1.1= 93.64 KN
Qetage = QXS = 17.85KN
Nu =1.35 Getage+1.5 Qetage
La surface revenant aux poteau de rive pour les autres nivaux est :

S=158x4=6.32m?

L 4.00 m -
Pp =1.58 x 0.3 x0.45 x 25=5.33KN < >
» Au Niveau de RDC et 1°" étage 1.58 m
-G (plancher de RDC) = 5.30 KN l

-Q (plancher de RDC) =2.5 KN
Groc= [(GXS)+PP+PS]x1.1= 55.9 KN
Qroc = QxS =15.8 KN

Ny =1.35 Groc+1.5 Qroc

> Au Niveau de 2 sous-sols
-G (plancher de sous-sol) = 7.45 KN
-Q (plancher de sous-sol) = 2.5 KN
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Gs-s= [(GxS)+PP+PS]x1.1=70.85 KN
Qs-s=0QxS =15.8 KN
Ny =1.35 Gsst1.5 Qs-s

v Loi de dégression des surcharges en fonction du nombre d’étages

Elle s’applique aux batiments a grand nombre de niveaux, ou les occupations des divers
niveaux peuvent étre considérées comme indépendantes. Pour les batiments a usage
d’habitation, cette loi de dégression s’applique entiérement sur tous leurs niveaux.

Le nombre minimum de niveaux pour tenir compte de la loi de dégression de surcharges
est de 5, ce qui est le cas de notre structure.

Qo
>0=Qo
Q1
21=Qo+ Q1
Q2
Y2=Qo+ 0,95 (Q1 + Q2)
Q3
>3=Qo+0,9 (Q1+ Q2+ Qs3)
o - Yn=Qot[ (3+tn)/2n].Y "=1 Qo pourn>5
Tableaull.2 Coefficients de dégression de surcharges
Niveaux | terrasse | 10 9 8 7 6 5 4 3 2
Coefs |1 1 095 (090 |085 |080 |0,75 |0,71 |08 |0-66

& Surcharges cumulées (poteau central)

Q terresse = 1x11.9= 11.9 KN

Qo= 11.9 + (17.85) = 29.75 KN.

Qo = 11.9 + 0,95(2x17.85) = 45.81 KN.
Qs = 11.9 + 0,9(3x17.85) = 60.1 KN.

Q7 =11.9 + 0,85(4x17.85) = 72.59 KN.
Qs = 11.9 + 0,80(5x17.85) = 83.3 KN.

Qs = 11.9 + 0,75(6x17.85) = 92.22 KN.
Qs =119+ 0,71 (7x17.85) = 100.61 KN.
Qs =11.9 + 0,68 (8x17.85) = 109.00 KN.
Q2=11.9 + 0,66[(9X17.85) = 117.93 KN.
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Q1=117.93+15.8 = 133.73 KN
Qroc =133.73+15.8 = 149.53 KN
Qss1 = 149.53+15.8 =165.33 KN
Q2=165.33+15.8 = 181.13 KN

»  Verification spécifique

V=—-<03 B : section brute considérée (art 7.4.3.1 RPA99/VV2003)

Exemple de calcul

Pour le poteau sous-sol
V=1906.02 x 10%(550 x 550x 25) =0.26 < 0.3................. vérifiée
On refait le méme calcul pour tous les niveaux.

les résultats du calcul sont groupés dans les tableaux suivants :
Tableau I1.3: les sections des poteaux de rive

Niveau |G(KN)|Geumue | Q(KN) | Qeumuie| Nu(KN) |Br(cm?) |a(cm) |Axb |V =03
Terrasse | 114.35 |114.35 [11.9 |11.9 [172.22

N10 93.64 |207.99 [17.85 [29.75 |325.41 |21152 |145 |35x35 |Verifice
NO 93.64 [301.63 |17.85 |[45.81 |475.91 [309.34 |17.59 |35x35 |Veérifice
NE 93.64 |395.27 |17.85 [60.1 |623.76 |405.44 |20.14 |40x40 |Vérifice
N7 93.64 |488.91 |17.85 |7259 |768.91 [499.79 |22.36 |40x40 |Veérifice
N6 93.64 [582.55 |17.85 [83.3 |911.39 |[592.4 24.34 |40x40 |\Vérifice
N5 93.64 |676.19 |17.85 [92.22 |1051.19 |683.27 |26.14 |45x45 |Veérifice
N4 93.64 |769.83 |17.85 |100.61|1190.18 |773.63 |27.81 |45x45 |Vérifice
N3 93.64 |863.47 |17.85 [109.00|1329.18 |863.97 |29.39 |45x45 |Verifice
N2 93.64 |957.11 |17.85 |[117.93|1468.99 |954.84 |30.9 |50x50 |Veérifie
N1 55.9 [1013.01|15.8 [133.73|1568.16 [1019.3 |31.93 |[50x50 |Veérifiee
RDC 559 [1068.91|15.8 |149.53 [1667.38 |1083.78 |32.9 |50x50 | Veérifier
Ns.s1 70.85 [1139.76|15.8 |165.33 |1786.67 [1161.33 |34.07 |50x50 |Veérifie
Ns.s2 70.85 |1210.61|15.8 |181.13|1906.02 |1238.91 |[35.2 |50x50 |Veérifiée
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»  Vérification au flambement

Le flambement est un phénoméne d’instabilité de forme qui peut survenir dans les éléments
comprimés (de facon excentré ou non)des structures, lorsque les éléments sont élancés, la

vérification consiste a calculer 1’élancement </1> qui doit satisfaire I’inégalité suivante :

Le calcul du poteau au flambement consiste a vérifier la condition suivante :

Lf
A= = <35 (BAEL 91 modifié99 page 110)

Avec : L. eélancement du poteau.
L¢: langueur de flambement Lf = 0.7 Lo

Lo - distance entre les faces supérieures de deux planchers consécutifs

i :rayon de giration i= \/g

| : Moment d’inertie.

3
Avec : | = ab
12

B = a.b = Section transversale du poteau.

L, 07L, 07L, 07L 12
i I fapr b
B |12
ab

A=

-Poteaux de sous-sol ,RDC etl * étage : (50x50) cm?, Lo=340m = A = 16.49< 35
................... Vérifié.

-Poteaux de 2°™ étage : (50x50) cm2, Lo=3.06m = A=14.84<35 ................ Vérifié.
-Poteaux du 3°M¢ 4 éMme 5eMe dtages (45x45) cm?, Lo = 3.06 m = A = 16.48 < 35 ....Vérifié.

-Poteaux du 6°M¢ |7¢me géMme &tages (40x40) cm?, Lo = 3.06m = A = 18.55< 35
............. Vérifié.

-Poteaux du 9°™ ,10°™ étages (35x35) cm2, Lo = 3.06m = A=21.2<35 ............. Vérifié.

La condition de non flambement des poteaux est Vérifiée.

Conclusion :
Tous les poteaux ont un élancement A inférieur & 35, donc pas de risque de flambement.
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> Vérification des sections selon RPA 99 (Art 7.4.1)
Tableau 11.4: vérification des sections selon RPA

Poteaux ggT;;mNn; 0 g;( Igees par Valeurs calculées Observation
Min(b,h1) > 30 Min(by,hy) = 35 Condition vérifiée
35x35 Min(b1,h1) >( he/20) (he/20)=15.3 Condition Vvérifiée
1/4<bl/hl< 4 (bi/hy)=1 Condition vérifiée
Min(b,h1) > 30 Min(bs,hy) = 40 Condition vérifiée
40x40 Min(b1,h1) >( he/20) (he/20)=15.3 Condition vérifiée
1/4<bl/h1< 4 (bi/hy)=1 Condition vérifiée
Min(b1,h1) > 30 Min(by,h1) = 45 Condition Vvérifiée
45x45 Min(b1,h1) >( he/20) (he/20)=15.3 Condition vérifiée
1/4<bl/h1< 4 (bi/hy)=1 Condition Vvérifiée
Min(b,h1) > 30 Min(bz,ht) = 50 Condition vérifiée
50x50 Min(b1,h1) >( he/20) (he/20)=20.4 Condition vérifiée
1/4<bl/h1< 4 (bi/hy)=1 Condition Vérifiée
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Introduction

Ce chapitre concerne le dimensionnement et le calcul des éléments de la structure autre que les
éléments structuraux qui sont : 1’acroteére, les escaliers, les balcons ainsi que les planchers en
corps creux et les dalles pleine et finalement la cage d’ascenseur.

I11.1 L’acrotére

L’acrotére est un élément destiné a assurer la sécurité totale au niveau de la terrasse.

Il est assimilé & une console encastrée au niveau du plancher terrasse ; son ferraillage se
calcule sous I’effet d’un effort normal di a son poids propre G et la poussée Q dd a la main
courante provoquant ainsi un moment de renversement M dans la section d’encastrement
(section dangereuse).

L’acrotére est exposé aux intempéries, donc les fissurations sont préjudiciables.

I11.1.1 Schéma statique

J0,30 ,

1 2 <t
: %8 M
ht=1OI N ﬁ

G
] b=100 A
v a a N g

Coupe a-a

60

30 M=F.h

Figure 111.1. Schéma statique de ’acrotére

111.1.2 Calcul des sollicitations
e Poids propre: Wp=p x S.
p =25KN/ml, $=0,069m?, = W,=1,73 KN./ml

e La surcharge d’exploitation : Q= max (F,Qp).
e La force sismique :

Fp=4A CpWp (RPA 99 version 2003, (Art 6-2-3).
Avec :
A : Coefficient d’accélération de zone « Tab 4-1 » =0.10
{CPI Facteur de force horizontal « Tab 6-1 » = 0.8
Fp=4x0.15x0.8x1,73 =  Fp=0.83 KN./ml.

Donc la surcharge d’exploitation est donnée par :
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Q=max{1;0.83} =  Q=1KN/ml

Remarque : Le calcul de I’acrotére s’effectue pour une bande de 1ml de la largeur en flexion
COMPpOsé.
e Moments et efforts normaux

M(Q)=1x 0,6 = 0,6 KN.m

G = Gp+Grec
Gb={(0,1x0,6) + (0,08x0,1) + (0,02x0, 1/2)} x 1 x 25=1,73 KN/ml.
Grec:1X0,02 x1,48x20:0,59Kn/mI.
N(G)=1,73 +0,59=2,32Kn/ml
G=2,32Kn/ml.
111.1.3 Combinaison des charges

.
Nu = 1,35G = 1,35%2,32 =3,13 KN.
ATELU A
| Mu=1,5.Q.h=1,5x0.6x1= 0.9 KN.m

Ns=G =2,32 KN.
A LELS o

Ms = Q.h =1x0,6=0,6 KN.m.

111.1.4 Calcul des armatures a L’ELU
» Position du centre de pression

e Calcul d’excentricité :
eu= Mu/Nu = 09/313 =0.29m , Cser = Mser/Nser = 06/232 =0.26m

€18 > € = %: % =1,7cm =0.017m

eu=0.29 m; esxer=0.26 m

€€ > € = Le centre de pression se trouve a I’extérieur de la zone limitée par les

armatures et I’effort normal étant un effort de compression, Donc la section et partiellement
comprimée.

& Sollicitation corrigées pour le calcul en flexion composée : Mua=Nu .ea
Avec, e, : distance entre le point d’exploitation de centre de pression «C» et le centre de
gravité des armatures tendus
ea= eyt+(d-h/2) ; d=8cm. Donc :e,=29+(8-10/2)= 32 cm.
Mua= Nu.ea =0.32x3.13= 1,00KN.m.
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A. Les armatures en flexion simple

Mu 1.00x10°

= = =0.011
a b.d?F, 1000x(80)°x14,2

#=0011<u =0391 As=0 (onn’a pas des armatures comprimé)
o« =125 (L-J/T—2n)=0.667
Z=d (1-0.4 o) = 0.059 m

M, _1.00x10°

_ - =48.7mm’ = 0.48m°
Z.f, 59x348

Soit  Af=0.48 cm?

B. Les armatures en flexion composée
— Ny _ 2
A= Af-f— =0.39cm
ed
Soit  As=0.39 cm?

C. Condition de non-fragilité

A - 023 by xd x f X[ e, —0.45xd j

f e, —0.185xd

Anmin=0,96 cm?

Conclusion : Les armatures vérifiant la condition de non fragilité sont supérieures a celles
calculées a I’ELU, donc on adoptera :
As:Amin:O,96 sz
Soit : A= 4HA8 =2,01cm?/ml avec un espacement St =25cm.
D. Les armatures de répartitions

A= A =201 _4503cm2
4 4

Soit Arep= 3HA8 = 1.51 cm?. Repartie sur 60cm de hauteur, avec un espacement S=20 cm
111.1.5 Vérifications

»  Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement : (BAEL91Art6.1.3)

v )
7, =<7, =y f, =15x21=3.15 Avec: y =15 pour HA

se n
0.9d>U;

i=1

V, ..=1.5" Q=15x 1= 1.5 KN
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n

D U, = n o= 4x3.14x0.8= 10.048 cm

i=1

1.5x103

TSe -
0.9x80x100.48

=021 < 7.=3.15Mpa......... cv

»  Vérification des efforts tranchants (BAEL91.ArtA5.1.2)
7, < Z =min (0.15h ; 4MPaJ =2,50MPa. (la fissuration est préjudiciable)
Vb

_ 1.5x103
1000x80

=0.019 Mpa < 7, =2,50 Mpa.......CV

Tu

>  Vérification des contraintes a L’ELS

+«» Veérification des contraintes de compression dans le béton
Dans le beton on doit vérifier que : o, < b = 0,6 f.,s =15Mpa
o, - Contrainte maximale dans le béton comprimé (o, = KY)

M ger
|

3 .
K = Avec (1 = b% +15.[AS (d -y)*+ A (y—d)? | (Moment d’inertie)

Yy : position de I’axe neutre
1. Position de I’axe neutre

y= 15(As+ As ) 1+ b(dAs+dA;°, )
b 7.5(As + As )2

]—1 — Y=191c

2. Calcul de Moment d’inertie I
3
= %+15.[A5 (d=y)2+ A (y—d)?] == |=1350.47 cm’

D’oil K = 0.6x10°
1350.47x10%

=0.044

o, = 0.044X19.1 = 0.84 Mpa < &, =15 Mpa........CV

« Vérification des contraintes dans P’acier
On doit vérifier que : o, <G

3 y

6= (d — y) = 40.19 Mpa < G,= 202 Mpa
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L
e
L
e

Figure 111.2. : Schémas de ferraillage de I’acrotére

1.2 Calcul des escaliers
L’escalier est calculé a la flexion simple pour un ponde de 1m.

La fissuration est considérée comme peu nuisible car les escaliers ne sont pas soumis aux
intempéries. La paillasse est assimilée a une poutre horizontale simplement appuyée soumise a
un chargement vertical uniformément réparti.

111.2.1 Détermination des efforts
111.2.1.1 Les sollicitations de calcul

>  Pour le palier : G = 5,30 KN/m?.,
Q = 2,50 KN/ m?

> Pourlavolée: G =717 KN/ m?
Q = 2,50 KN/ m2.

111.2.1.2 Combinaison des charges

»  L’état limite ultime (ELU) : (1,35G+1,5Q)
. Palier:  qu1=1,35x 5,30 +1,5x 2,5 = 10,90KN /m?,

- Paillasse : qu2=1,35x 7,17 +1,5x 2,5 = 13,42KN /m?.

»  L’état limite de service (ELS) : (G+Q)
- Palier:  gs =5,30+2,5 = 7,80 KN/m?,

- Paillasse : 0s2=7,17+2,5 =9,67 KN/m?,
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111.2.1.3 Les moments fléchissant et les efforts tranchants
On travail par un logiciel qui s’appelle RDM 6 et on trouve les résultats suivants :
» AELU:

Mirave = 3.75 KN.m

Mappuis= 25.91 KN.m

T=28.23KN
» AELS:

Mtrave= 2.65 KN.m

Moappuis= 18.87 KN.m

T =204 KN

111.2.2 Ferraillage

Le ferraillage se fait a L’ELU en considérant que la fissuration est peu préjudiciable, en
considérant une section de 1.00 m de largeur et de 15 cm d’épaisseur

« Armatures longitudinales
> Entravée:
h=15 cm ; b=100 cm ; d=13.5cm

Mu 3.75x10°

L - =0.014
bd’F,, 1000x(135)°x14,2

u

1=0,014< M= 0391 Ay=0 (on n’a pas des armatures comprimé)

a=1.25(1-/1—2p)=0.667

Z=d(1-0.4a)=0.098m

M, _ 3.75x10°

- =1.08cm?
Z.f, 98.98x348

As =

As=1.08cm? — onprend 5HA 12 Avec As=5.65 cm 2

»  Enappuis

~ Mu  2591x10°
bd®F, 1000x(135°x14,2

U

#=01<pu =0391 Ag=0 (onn’apas des armatures comprime)
a=125(1-,/1-2p)=0.667
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Z=d(1-0.40) =0.098m

2

M, _ 2591x10° _7

As = = =1.
Z.f, 98.98x348

52cm

As =7.52cm?> — onprend B5HA 14 avec 7.7cm?

«» Armature de réparation
> Entravée

A= Ad/4 =5.65/ 4= 1.41cm? et on prend 5HA10 avec As=3.93 cm?
»  Enappuis

A: = As /4 =1.92 cm?et on prend 5SHA10 avec As=3.93 cm?

111.2.3 Vérifications
» AELU

1. Vérification de la condition de non fragilité

0,23.1000.(135).(2.1
Ona: A, = 0,23.t;.d,ft28 = 4;0 (2.1 =163.01mm?=1.63 cm?
e

AStravé =5.65 sz > Amin: 1.63 sz .....CV
ASappuis: 7.7 sz > Amin: 1.63 sz ....CV

2. Vérification de la disposition des armatures (Art824BAEL91)
Armatures longitudinales :
St <min (3h, 33cm) = (45cm ,33cm) = 33cm
St=20cm <33CM.....ccviiiiiiiiiiiin, C’est vérifié
Armatures de répartitions :
St < min (4h, 45cm) = (60 cm, 45 cm) = 45cm

St =20cm <45¢cm......ciiiiiiiiiiiinn.n. C’est vérifié
3. Vérification de la longueur d’ancrage
Ls= 4i f, avec : Ls: longueur de scellement droit des barres
TSU
7., = 0,6%?fig ¥=1,5 pour FeE400
7,,=2,84 Mpa
s= 1.4X 400 =49.3 cm
4X2.84
Ls=49.3cm

Pour des raisons pratiques, on adoptera un crochet normal.

La longueur de recouvrement d’apres le BAEL est fixée parfaitement pour les aciers a haute
adhérence a L=0,4 L5 (L r: longueur d’ancrage)
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D’ou: L, =0,4x49.3 =19.72cm
Soit: L r=20cm
4. Vérification de ’effort tranchant

Pour I’effort tranchant, la vérification du cisaillement suffira le cas le plus défavorable
(Tu ™ =28.23kN).donc il faut vérifier que :

Tu
=— <., Avec
fUTpg ~ U
7y =min(013f .og;5MPa) = min(3.25Mpa,5Mpa) = 3,25Mpa (Fissuration peu nuisible)
_ Tu _ 28.23X103 _
£ - bd - 1000X135 - 0.21 MPa

= 0.21 MPa <%= 3.25 MPa ....CV
5. Veérification de ’adhérence aux appuis

Il faut vérifierque: 7 < r;e =Wsfiog ¥s=1,5 pour FeE400
7:=3,15 Mpa
T, = S T
* 0,9deUI
Avec : [ 7, : contrainte d’adhérence

Tse . contrainte limite d’adhérence

< ZU, =n ¢ n : sommes des périmetres utiles des barres
@ : Diamétre d’une barre (14 mm)

n : nombre des barres (5 barres )

- 28230
*0,9x135x57 x14

~

=1,06Mpa

7, =1,06Mpac< Te =3,15Mpa

» AELS
1. Contrainte de compressions dans le béton
On doit vérifier la condition suivante : o,< 0},=0.6 fc2s =15 MPa (fissuration peu nuisible)

~

op=K*Y K= Hser
I

3
Avec | = % +15.[AS (d-y)*+A(y-d)? ](Moment d’inertie

o 15(As + AS') \/1+£b(dAs+d As')

- —1]| y : position de ’axe neutre
b 7.5(As + As )2

~
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e Enappuis
Le tableau suivant récapitulé les résultats trouves :

Tableau I11.1. Vérification de la contraint de béton a ELS en appuis

Mser As | Y K Ohbe Oie
(KN.m) (cm?) (cm?) (cm) | (N'mm®) |(Mpa) (MPa) observation

18.87 7.7 9403.5 |4.55 0.2 9.13 15 Vérifier

e Entravée
Le tableau suivant récapitulé les résultats trouves :

Tableau I11.2. Vérification de la contraint de béton a ELS en travée

Mser |As ' Y K Tbe Ohe
(kg.m) | (cm?) (cm?) (cm) | (N/mm®) | (Mpa) (MPa) observation

2.65 |5.65 7766.26 |4.01 0.034 1.36 15 Verifier

2. Contrainte de compressions dans I’acier
e En appuis
On doit vérifier que : o5 <0,

Avec o= fo =400 MPa (fissuration peut nuisible)
Et: o, =nK(d-Y) Telque n=15.

Et on trouve 6,=345.91 MPgmess) 5 _=34591 MPa < 65 =400 MPa........ Ccv

2. Entravée
On doit vérifier que : o5 <0,

Et on refait calculs comme le cas en appuis et on trouve : 6,=44.72 MPa
Donc : 6,=44.72 <6,=400 MPa.................... CcVv
»  Veérification de la fleche
On peut dire que ; Si ces trois conditions ci-aprées vérifiées ou observeées, le calcul de la fleche
n’est pas vraiment indispensable.

h_ 1 h_ 1M A 42
1) —>— 2) —>——L 3) — <——Mpa
) | 16 ) I 10M, ) bd f, P
Avec : | : La portée entre nus d’appuis (2.85m)

h : hauteur de la section (15cm)
M : moment max en travée
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Mo : moment de la travée de référence
A : section d’acier tendu en travée

Si I’'une de ces conditions n’est pas vérifiée on doit calculer la fleche et la Vérifier avec la fleche
admissible.

1) D15 0506« L -00625 oo CNV
|~ 285 16

Donc le calcul de la fleche est indispensable
e Calcule la fleche

Ona f= <f=—1i

Avec :
gs = max (palier, volée )=(7,8 KN/ml, 9,67 KN/ml)=9,67KN/ml.
Ev.: Module de déformation différée =10818,86[MPa].
| : module d’inertie de la section homogeénéisee.
S/xx : moment statique de la section homogéne par rapport a (x x).
Bo : aire de la section homogéne.
v Aire de la section homogene
Bo = B+Nh = bxh+15A = 100x15+15x7.7= 1615.5 cm?

v" Moment statique de la section homogene par rapport a (x x)

2 2
S/xx = % +15(cA '+ Ad) = % +15Ad

_ 100x152

S/xx = . +15%7.7x13.5 = 12809.25 cm?®

v Position du centre de gravité

_ Sxx _ 12809.25

V1
B, 16155

=7.93cm

V2=h—V1=7.07cm

v" Module d’inertie de la section homogénéisée
=2 [Va+ V73] +15[A(V2 - ¢)7]
| =31985.72 cm*

4
_ 5pl" _ 5X9.67%3.25
"~ 384E| 384x10818.86x31985.72X105

=1.18x10* m=0.01 cm

f= ﬁ) =0.67cm = f=001cm< f=0.67cm CV
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111.2.4 Ferraillage de la poutre paliére

La poutre paliére est dimensionnée d’apres les formules empiriques données par le CBA 93

et vérifié en considérant le RAP 99/version 2003.

»> Selon le CBA 93
-la hauteur ‘h’ de la poutre paliére doit étre :
L L
—<h<—ocm
15 10
350 _ 350
15 10
23.3<h<35cm, on prend : h =35cm
- la largeur b de la poutre paliére doit étre :
0,3h < b < 0,7h
10.5 < b <245 cm,onprend: b =25

» Selon le RPA99/ version 2003
- h>30: vérifier,h =35
- b>20 : vérifier b=25
- h/b = 35/25 = 1.4 < 4, condition Vvérifier

Donc on choisit une section de la poutre paliére b x h = 25x35 cm?

e Sollicitation
-Le poids propre de la poutre
G =1x0,25x% 0,35 x 25 =2.18 kN/ml
-Le poids propre de la paillasse :
Qv=7,17x3.25/2=11.65 KN/ml
-Poids propre de palier :
qp=5.30x1.4 = 7.42KN/ml
Q=25x(1,4+3.25/2)=7.56 KN/ml

e Combinaison de charge
ELU:

Qui=1.35 X (2.18+ 11.65+7.42) + 1.5 x7.56= 40.02kN.m

ELS:

Qui = (2.18 + 11.65+7.42) + 7.56 = 28.81kN.m
On trouve que :

V= Ra = Rp = 40.02x3.5/2=70KN

e Calcul des moments
ELU:
, Pl2
Mmax (en travée) = 0.85x? = 52.08KN.m

2

Mmax (sur I’appui) = 0.3X% =18.38kN.m
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ELS:

2
Mmax (en travée) = 0.85x% = 37.49KN.m

2
Mmax (sur I’appui) = 0.3x% =13.23kN.m

e Ferraillage

Le calcul se fait en flexion simple avec vérification de cisaillement, la fissuration est
considérée comme peu nuisible.

a. En travée.
Mmax: 5208kNm
feos = 25 Mpa
Aciertype 1 FeF40
0.85f,,,
fou = = fou = 14.17Mpa
Vb
d=09h = d=0.315m
- M, = u= 0,147
“pazr, T

p < w =0.293, pas d’armature comprimée

a= 1.25x(1-[0-21) = 0=067
z= dx(1-0.40)=23.06 cm

Mu
As= —— =6.49cm?
o

S

e Condition de non fragilite

0.23b,df ,,

Amin > =0.95cm?

As >Amin : condition vérifier
e Choix des barres :
On adopte : 5 HA 14 = 7.7 cm?

b. sur appui :
Mmax =18. 38kN.m

0.85f
fou= ———2 = fou=14.17 Mpa
L
d=09h = d=0.305m

Mu
b,d2f,,

p < w = 0,392, pas d’armature comprimée

0=1.25x[1—[1-2y)), a= 067

n= = p= 0,052 Mpa
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z= dx(1-0.4a) =23.06m

As = ﬂ = 2.48cm?
Lo

e Condition de non fragilité

0.23b,df ,,

Amin > =0.95 cm?

As > Amin : condition vérifier
e Choix des barres :
Onprend: 3HA 12 =3.39 cm?
c. Vérification au cisaillement :
On doit vérifier la condition suivante : tu < tu’

Vu__
Tu =
bod
Vu =70 KN

Tu = 70000/ (315 x25 ) = 0,89 Mpa

tu’=min ( 0.15 fc28 /vb , 4 MPa) = 2.5 MPa

tu < tu’: pas de risque de cisaillement, Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.
d. Vérification a PELS :

Mtser = 37.43KN.m

Ma ser = 13.23kN.m

On doit vérifier que : op = MlserY < & ,=0,6f c23=15MPa

En travée : 1=57836.7cm* et y=12.94cm
O . =8-37TMPa < 15MPa : verifié
Sur appui : 1=32442.7cm* et y=10.98cm
O, =448MPa < 15MPa : vérifié

e. Condition de la fleche
Pour une poutre encastrée a ses extrémités, la fleche est donnée par 1’expression :
‘ 5pl*
384El

| : I'inertie de la poutre
3

b
| = E =0.25x 0.35°/ 12 = 8.93x10* m*

E : est le module de YOUNG, donné par :
E =10818.68Mpa

L : la longueur de la poutre L=3.5m

P :28.81 KN/ml

Donc on obtient : f=0,64cm
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On doit également vérifier que :

f<f= L:0.7cm
500

f =0,64cm
f<f . la condition est vérifiée

e Les Armatures transversales
Les armatures transversales doivent vérifiées :

¢, <min{h/35,b,/10,¢ }
¢, <min{35/35,25/101.4} = 1cm

On prend ¢¢=8mm
A: =4HA8 =2.01 cm? (1 cadre + 1 étrier)
e Calcul de ’espacement des armatures transversales

-A partir des conditions de CBA 93 les armatures transversales doivent respectées les conditions
suivantes :

1. St <min (0.9d ; 40cm)

St <min (28.35; 40cm)
2. St <Atfe/(0.4bo)
St £80.4cm

-A partir d’art 7.5.2.2 de RPA 99/version 2003, les armatures doivent respectées les conditions
suivantes :
-Zone courante : St < h/2 =17.5cm

-Zone nodale : St <min (h/4; 12®,) = 8.75cm

On adopte les espacements suivants :
-Zone courante : St = 15cm
-Zone nodale : St =8cm

111.3 Calcul du Balcon

Le balcon travaille comme une console dalle pleine encastrée a son extrémité au niveau
de la poutre de rive. Avec une portée de 1.4 m et une épaisseur de 15cm.

111.3.1 Détermination des efforts

> Charges permanentes : Gi1= 5,30 KN/ m? .
> Surcharges sur le balcon : Q1 = 3,5 KN/ m?.
> Surcharges dus a la main courante : Q2 = 1 KN/ m?
> Charges de garde-corps (en magonnerie) : G, = 1 KN/ m?
111.3.2 Combinaisons de charges
>  L’état limite ultime (ELU)
Qu dalte = Pu=(1.35G; +1.5Q, )x1 =12.41 KN/ml
Qu garde du corps ~ p :( 1.35 GZ )xl = 1.35KN

Qu main courante = Ju=(1.5Q;)x1 =15KN
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>  L’état limite de service (ELS)
qu dalle = pS = ( G1 + Q1 )Xl = 881 KN/mI
Qu garde du corps — P = ( G, )X]- = 1KN

{Qu main courante — qS = ( QZ )X]_ =1KN
111.3.3 Schéma statique de calcul

qu=1,5KN qs:]. KN
P=1.35KN P=1KN
P.=12,41 KN/m Ps=8.81 KN/m
Y V V vV V V VvV vV YV V V VvV VvV VvV Vv VY
1,4m P 1,4m R
Schéma statique (ELU) Schéma statique (ELS)

Figure 111.3. Les schémas statiques du balcon a ELU et a ELS
111.3.4 Les moments et Les efforts tranchants

> L’ELU
+pxL+qy=15.55 KN.m

P, x12
2

V= Pux L+P =18.72 KN

Mu:

» L’ELS

2
Ms=2 4 p x L+ gg = 11.03 KN.m

2

Vs=Psx L+P =12.33 KN

111.3.5 Ferraillage

Le ferraillage se fait a L’ELU en considérant que la fissuration est trés préjudiciable. En
considérant une section de 1.00 m de largeur et de 15 cm d’épaisseur.

«» Armatures longitudinales

Ona:b=1m h=15cm d=0.9 h=13.5¢cm

Mu 15.55%10°
p= = =0.06
bd2fy, 1000%14.2x(135)2

avec: iy = 0.8a(1 — 0.4a) = 0.391 avec: a = 0.668 pour FeE 400
#=006<x =0391  esmm—) As’=0 (onn’apas desarmatures comprimé)
Z=d(1-04a) avec: a=125(1-,/1—2pn)=0.077

Z =13.08 cm.
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_ My _ 15.55X10°
A= =
ZFeq 130.8X348

= 341.62 mm? = 3.41 cm?

Donc on prend : 5HA12 = 5.65 cm? avec S=20 cm

« Armatures de répartition

3.41

Ona At:% === 0.85cm?  Donc on prend : 4HA10 = 3.14 cm? avec  Si=25 cm

111.3.6 Vérifications
> AELU
1. Condition de non fragilité

 023bd.f,, 0,231000(135).(2.1)

. = =163.01mm?=1.63 cm?
Ani Fe 400
A1 =5.65cm?> Amin=1.63cm?......... CV
Ac=3.14cm?> Amin=1.63cm?......... CcvV

2. Vérification de la disposition des armatures
Armatures longitudinales
St <min (3h, 33cm) =33cm
St=20cm <33CM.......coovviiiiiiininn.. Ccv
Armatures de répartitions
St < min (4h, 45cm) =45cm

St=25cm <45CM..cceiiii CvVv

1. Vérification de effort tranchant

Pour I’effort tranchant, la vérification du cisaillement suffira le cas le plus défavorable
(Tu ™ =18.72 KN).donc il faut vérifier que :

T -
Tuzb—gﬁru Avec

7y =Min(013 f .og;5MPa) = min(3.25Mpa,5Mpa) = 3,25Mpa (Fissuration peu nuisible)

Tu _ 18.72X103
=—= =0.14 MPa
bd 1000X135

©w=0.14 MPa <t =3.25 MPa
2. Veérification de I’adhérence aux appuis

Tu

Il faut verifier que: 7 < r;e =Wsfiog Ws=1,5 pour FeE400

7% =3,15 Mpa
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Chapitre IlI
T = Ty = 18720 =0.82Mpa
09dx> U,  0,9x135x57 x12
7., =0.82Mpa< rs=3,15Mpa ............ cv
» AELS

1. Contrainte de compressions dans le béton
On doit vérifier la condition suivante : 6,< 6,=0.6 fc2s =15 MPa

KK: Mser

op=K*Y 1

3 '
Avec | = b% +15.[AS (d-y)*+A(y-d)? ](Moment d’inertie)

_ 15(As +As')
b

Y \/1+ L b(dAs+d'As ) J —1| y: position de I’axe neutre

7.5(As+ As )?

~

Le tableau suivant récapitulé les résultats trouvés :
Tableau I11.3. Vérification de la contrainte de béton dans le balcon

Mser As | Y K O U’b i
(KN.m) | (cm?) (cm®) (cm)  |(N/mm®) | (Mpa) (MPa) Obs
11.03 5.65 9.710% |4.01 0.11 441 15 Vérifier
2. Vérification de la fleche
o h_ 1
On doit vérifier que : 1) —>2—
| 16
A 42
2) —<—Mpa
) bd f, P
1) h _15 011> 1 =0,0625 . ... Vérifié
| 140 16
2) A=5'—65=O.0042£4;2:0,0105Mpa ........... Vérifié
bd 100x13.5 f,

Donc le calcul de la fleche n’est pas nécessaire
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5T12/ml (ST =20 ¢m) 4T10/ml (ST =25 ¢m)

pom s,

Figure I111.4. : Schéma de ferraillage de balcon

I11.4 Calcul des planchers
111.4.1 Introduction

Les planchers sont des éléments horizontaux plans, permettant la séparation entre les
niveaux successifs, et déterminent les différents niveaux d’un ouvrage.

Les planchers de notre ouvrage sont en corps creux (16+4) associés a des poutrelles
préfabriquées.

Le plancher a corps creux est constitué de :

e Nervures appelées poutrelles de section en T, elles assurent la fonction de portance ; la
distance entre axes des poutrelles est de 65 cm.

e Remplissage en corps creux ; sont utilisés comme coffrage perdu et comme isolant
phonique, sa hauteur est de 20 cm.

e Une dalle de compression en béton de 4 cm d’épaisseur, elle est armée d’un quadrillage
d’armatures ayant pour but :

e Limiter les risques de fissuration dus au retrait.

e Résister aux efforts dus aux charges appliquées sur des surfaces réduites.

111.4.2 Ferraillage de la dalle de compression

La dalle de compression est coulée sur place, elle est de 5 cm d’épaisseur armée d’un
quadrillage de treillis soudé de nuance (TLE 520) dont les dimensions des mailles seront au
plus égales :

- 20 cm pour les armatures perpendiculaires aux nervures (poutrelles).
- 33 cm pour les armatures paralléles aux nervures (poutrelles).
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e Armatures perpendiculaires aux poutrelles
AL AxI_4x65 g5 0m2
f 520

e

| : distance entre axe des poutrelles (50 cm <1< 80 cm).

Soit: A, =5T4=0.63cm?* ; avec un espacement : St=20 cm

Armatures paralléles aux poutrelles

A
A= —L = @:0_315(;”]2
2 2
Soit : Ay =5T4 =0.63cm?; avec un espacement : St=20cm

On adopte pour le ferraillage de la dalle de compression un treillis soudé (TLE 520) de
dimension
(4 x5 x 200 x 200) mm2,

20

@ 5¢ 4/ml

Figure 111.5. Treillis soudés (200x200)

111.4.3 Etude des poutrelles
Les poutrelles sont sollicitées par une charge uniformément répartie, dont la largeur est
déterminée par I’entre axe de deux poutrelles consécutives.

Le calcul des poutrelles est généralement fait en deux étapes :

111.4.3.1 Avant coulage de la dalle de compression (section rectangulaire)

La poutrelle préfabriquée est considérée comme étant simplement appuyée sur ses deux
extrémités, elle travaille en flexion ; elle doit supporter en plus de son poids propre, le poids du
corps creux qui est de 0.95 KN/m? et celui de 1a main d’ceuvre.

- Poids propre de la poutrelle
G, =0.12x0.04x25=0.12KN /ml.

- Poids du corps creux
G, =0.65x0.95=0.62KN /ml.

- Poids totale
Guot=G1+G2=0.12+ 0.62 =0.74 KN/ ml.
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- Surcharge de I’ouvrier
Q =1 KN/ml.

» Calcule a ELU
Le calcul se fera pour la travée la plus défavorable.

e Combinaisons des charges

g, =(1.35%0.74)+(1.5x0.65) =1.97KN / ml.
e Calcul du moment en travée

Mu = gox = 1.97XE = 4.99 KN.m

e Calcul de I’effort tranchant
_ qul _ 1.97X45

Tu 5 =443 KN
1) Ferraillage
b=12cm.; c=2cm. h=4cm. d=h-c=4-2=2cm.(d: hauteur utile
sy = M, ; Avec: . = 0.85.1, _ 0.85x25 _14.2MPa.
bd?f,, 7 15
_ 499X10%
Y7 120X202X14.2 1.32

Mu=7.32>pn=0.392 = |a section est doublement armée.

Conclusion

La section de la poutrelle est petite, par conséquent, on ne peut pas placer la totalité des
armatures tendues et comprimées obtenues par le calcul. On prévoit alors des étais
intermédiaires pour la conforter (I’aider a supporter les charges d’avant coulage de la dalle de
compression), de maniére a ce que les armatures comprimées ne lui soient pas utiles.
La distance entre fil d’étais est de 190 cm.

111.4.3.2 Apres coulage de la dalle de compression

Apres le coulage de la dalle de compression, la poutrelle est considérée continue sur
plusieurs appuis, encastrée partiellement par ses deux extrémités. Elle aura une section en T et
sera soumise aux charges suivantes qui seront considérées uniformément reparties sur
I’ensemble des poutrelles :

e Etage courant

v Charge permanente : G = 5.3X0.65 = 3.44 KN/ml

v Surcharge d’exploitation : Q = 1.5X0.65 = 0.97 KN/ml
e Terrasse

v Charge permanente : G = 6.33X0.65 = 4.11 KN/ml

v’ Surcharge d’exploitation : Q = 1X0.65 = 0.65 KN/ml
e Etage de service

v Charge permanente : G = 5.3X0.65 = 3.44 KN/ml

v’ Surcharge d’exploitation : Q = 2.5X0.65 = 1.62 KN/ml
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»  Combinaison de charges

Pour étage de service

v A’ELU
Pu=(1.35G +1.5Q) *b
Py=(1.35*%5.3+1.5*2.5) *0.60
Pu=6.54KN/ml

v A’ELS
Pser:G+Q
Pser= (5.3+2.5) *0.60
Pser=4.68 KN/ml

Pour étage d’habitation

v A’ELU
Pu=(1.35G +1.5Q) *b
Pu=(1.35*%5.3+1.5*1.5) *0.60
Pu=5.64KN/ml

v A’ELS
Pser=G+Q
Pser= (5.3+1.5) *0.60
Pser:4.08 KN/ml

>  Choix de la méthode de calcul

Pour le calcul des efforts internes dans les poutrelles sont considérés comme poutres
continues sur plusieurs appuis, on utilise I'une des 03 méthodes simplifiées.
e La méthode forfaitaire.
e La méthode de Caquot.
e La méthode des trois moments.
% Meéthode forfaitaire
* Principe de la méthode
Cette meéthode consiste a évaluer les moments maximums sur appuis et en travées ; fixes
forfaitairement par rapport a la valeur du moment isostatique Mo dans la travée.

* Domain d’application
Cette méthode est applicable si les trois hypothéses suivantes sont vérifiées :
1) .
2G

Q< max
5KN/m?

2). Les moments d'inerties des sections transversales sont les mémes dans les différentes
travees.
3). Le rapport de longueur entre deux portées successives doit vérifier :
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Remarque

Si I’une des conditions n’est pas vérifiée la méthode forfaitaire n’est pas applicable donc on
applique la méthode de Caquot.

X L’application de la méthode
1)
Q =1.5<2G = 10.6KN/m?
{ Q =1.5 < SKN/m? =e—)  C \/

2) Les moments d'inerties des sections transversales sont les mémes dans les différentes travees.

3) Le rapport de longueur entre deux portées successives doit vérifier :

< LL—“:%=1 —— () 8 < (.75 <12 —C.N.V
n-1 -

La troisieme condition n’est pas vérifiée, donc on doit passer a la méthode de CAQUOT pour
déterminer les moments en appuis et en travées.

Meéthode de Caquot
> Domaine d’application
Elle s’applique essentiellement aux planchers des constructions industrielles ; elle
s’applique également a des planchers a charge d’exploitation modérée.

» Application de la méthode
Soit I’appui numéro « i » d’une poutre continue ; entouré par les deux travées ouest (w)
et est (e) de longueurs respectives Lw et Le. Les travées peuvent supporter respectivement :
e Une charge uniformément répartie d’intensité qw et ge.
e Des charges concentrées Pw Pe appliquees a des distances aw et ae de 1’appui (ces
distances sont calculées a partir de I’appui soit vers la gauche dans la travée w soit vers
la droit de la travée e).
e La longueur réduite de chaque travée L’:
* L’= L pour une travée de rive.
X L’=0.8 L pour une travée intermediaire.
> Reégle des moments
e Les moments en appuis

_ Ow-ly +G. L

* 8,5 (L, +L)
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Ma= moment aux appuis di aux charges réparties sur les deux travées.

e Les moments en travées

X 2
Mt:MW_VW'XO_q 20

M= le moment maximal en travée.

> Régle de I’effort tranchant

MM, L
W L 2

V, =V, +gqx.L
Vw : I’effort tranchant sur 1’appui gauche.
Ve : effort tranchant sur 1’appui droit.

% Application de la méthode (Caquot) :
1. Schéma des travées :

2m 3.45m 3.50m 4.00m

4.00m

Figure 111.6. Schéma des travées

> Calcule a ELU

3.50m

3.35m

2m

D’apres 1’utilisation de la méthode de CAQUOT, les résultats trouvés sont donnes dans les

tableaux suivant :

Avec q,=(1.35G+1.5Q) X0.65 =(1.35X5.3+1.5X2.5) X0.65 =7.1 KN/m

Tableau 111.4. Les longueurs et les charges des travées a ELU

travée 1-2 | 2-3 3-4 4-5 5-6 6-7 7-8 | 8-9
qu(KN/m) 7.1 7.1 7.1 7.1 7.1 7.1 7.1 7.1
L(m) 2.00 3.45 3.50 4.00 4.00 3.50 335 | 210
L’(m) 2.00 2.76 2.8 3.2 3.2 2.8 2.68 |2.10

e Le moment en appuis Ma

Tableau I11.5. Les moments en appuis a ELU
Appui 1 2 3 4 5 6 7 8 9
L’w(m) 0 2.00 2.76 2.8 3.2 3.2 2.8 2.68 2.10
Le’(m) 2.00 | 2.76 2.8 3.2 3.2 2.8 2.68 | 2.10 0
Ma(KN.m) | 0 -5.09 -6.46 | -762 | -855| -762| -6.28| -498 |0
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Le moment en travée Mt

Tableau I11.6. Les moments en travées a ELU

Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6 6-7 7-8 8-9
Mw(KN.m) | 0 509 | -6.46 | -7.62 | -855 | -7.62 | -6.28 | -4.98
Me(KN.m) | -5.09 | -646 | -7.62 | -855 | -762 | -6.28 | -498 |0
Vu(KN) 45 | -11.85 | -12.09 | -13.97 | -14.43 | -12.28 | -12.28 | -9.82
Ve(KN) 97 | 1264 | 12.76 | 1443 1397 | 1257 | 115 |509
Xo(m) 063 | 167 | 17 197 | 203 |173 |173 |1.38
M(KN.m) | 1.43 | 4.8 533 | 612 | 611 | 299 | 434 |1.81

> Calcule a ELS

D’apres I’utilisation de la méthode de CAQUOT, les résultats trouvés sont donnés dans le
tableau suivant
s = (G+Q)X0.65 =(5.33+2.5 )X 0.65 =5.1KN/m
Tableau I11.7. Les longueurs et les charges des travées a ELS

Travée 1-2 | 2-3 3-4 4-5 5-6 6-7 7-8 |89
gs(KN/m) | 5.1 5.1 5.1 5.1 5.1 5.1 5.1 5.1
L(m) 2.00 3.45 3.50 4.00 4.00 3.50 3.35 |210
L’(m) 2.00 2.76 2.8 3.2 3.2 2.8 2.68 |2.10
e Le moment en appuis Ma
Tableau 111.8. Les moments en appuis a ELS
Appui 1 2 3 4 5 6 7 8 9
L’w(m) 0 2.00 2.76 2.8 3.2 3.2 2.8 2.68 2.10
Le’(m) 2.00 2.76 2.8 3.2 3.2 2.8 2.68 | 2.10 0
Ma(KN.m) 0 -3.66 |-464 |-547 |-6.14 |-547 |-451 -358 |0
e Le moment en travée Mt
Tableau I111.9. Les moments en travées a ELS
Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6 6-7 7-8 8-9
Mw(KN.m) | 0 -3.66 |-464 |-547 |-6.14 |-547 |-451 -3.58
Me(KN.m) | -3.66 -4.64 -5.47 -6.14 | -5.47 -4.51 -358 | 0
Vw(KN) -3.27 |-851 |-8.6 -10.03 | -10.36 | -9.19 |-8.82 |-7.06
Ve(KN) 6.93 9.08 9.25 10.36 | 10.04 | 8.66 8.26 3.65
Xo(m) 0.64 1.67 1.69 1.97 2.03 1.80 1.73 1.38
Mi(KN.m) | 1.05 3.44 2.61 4.39 4.38 2.81 3.12 1.31
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»  Le ferraillage

Le calcul se fait a ELU en flexion simple, pour la poutrelle la plus sollicitée.
On a les efforts suivants :
e AELU

Tableau. 111.10. Les moments et les efforts tranchant a ELU

Mau(max) (KN.m) Mty (max) (KN.m) Vw (max) (KN) Ve (max) (KN)
8.55 6.12 14.43 14.43
e AELS

Tableau. 111.11. Les moments et les efforts tranchant a ELS

M&ser (max) (KN.m) Mser (max) (KN.m) VW (max) (KN) Ve (max) (KN)
6.14 4.39 10.36 10.36

» Calcul des armatures longitudinales
1. Entravée

Les calculs des armatures s’effectuent comme une poutre de sectionen T. b

b =65cm
bo =12cm
h =20cm
ho=4cm

d =0.9h =18cm bo

Figure I111.7. Sectionen T
On a le moment équilibré par la table de compression : M= 6. 12 KN.m

_ 0.85F 5

. —14.2MPa
15

Etona Mo =bh,F,(d —h?‘)) ,

Mtu =14.2x0.65x0.04 x (0.18—0'—24)103 =59.07KN.m Mo=59.07 KN.m

m— M, (max) < Mt, L'axe neutre dans la table, une seule partie de la table est

comprimée, et comme le béton tendu n'intervient pas dans les calculs, la section en T sera
calculée comme une section rectangulaire de dimensions (b*h), b =65cm et h=20cm
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Figure 111.8. Coupe de Section Rectangulaire et Sectionen T

\Y 6120000

L= > =0,020
b-d*-o,  650x(180) x14,20

Ona:pubu =

- Calcul du moment réduit :
w=08o(1-040a) telque o= 0.668 pour f.E400

w = 0.391

Donc: pbu =0,020 <P 1=0,391=A=0 (Pas d’armature comprimé A’=0).

Mt max

Ona:As= 7 iy

Et :Z=d(1-04a) avec: a=125(1-,/1—2u)=0.67
Z=0.18 (1 -0.4 X0.67) =0.13 m

Mtmax _ 6.12X10°

Donc : As= Tt " 130xem - 135.28 mm?
As=1.13 cm?
Eton prend : 3HA10 avec As= 2,36 cm?
2. Enappuis

Ona Mp=59.07 KN.m et le moment max en appuis est My™* = 8.55 KN.m
M,"* < M, = [’axe neutre est dans la table de compression
Remarque

Si I’axe neutre se trouve de la table de compression le calcule se fera comme une section
rectangulaire (bo*h).

MM 8550000
b-d?-o,, 120x(180)* x14,20

pbu =

moment réduit limite  :

w=080w(1l-04a) telque oy = 0.668 pour f.E400
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w = 0.391

Ma max
Ona:As=
Z . feq

Avec Z=d(1-04a) avec: a=125(1-,/1—2u)=0.67
Z=0.18(1-0.4*0.67)=0.13 m

8.55X10°
Donc : As = = 188.99 mm?
130X348

As=1.88 cm?

Etonprend: 2HA12 avec As= 2.26 cm?

>  Vérification
A. AELU
1. Condition de non fragilité (Art. A.4.2.2/BAEL99)
Par les regles BAEL91/99 il doit étre vérifié la condition suivante: Ast >Amin

avec Amin> o.23ftf£*b*d

e

En travée :Amin> 0.23%X65X18:1.41 cm2 <Ag=2.36 cm?.......... Vérifiée

En appui : Amin> 0.23%X12X18:O.26 cm2 <Agt =2.26 cm?......... Vérifiée.

2. Vérification de I’effort tranchant
On a La fissuration est peu préjudiciable =

_ f _
T, = min(o.zi;SMPaJ = min(O.Z%;SMPa) = 7, =3.33MPa
Vb .

Vu  14.43x10°

Avec U= =
b,xd 120x180

=0.67MPa

7, <7, La condition est Vérifiée.

3. Influence de P’effort tranchant au niveau des appuis (Art A.5.1.313 BAEL91)
On doit vérifier :

- 0.4 fc4xb,xa
Vb
e Appuide rive : Ty=9.82 KN, a=0.9d=0.9 (0.18)=0.162 m
0.4 fc28xhbyxa  0.4(25)0.12x0.162
Vs - 15

Tu

Tu =9.82KN <

=129.6KN.....ccc...... Cv

e Appui intermédiaire : Tu=14.43 KN, a=0.9d=0.9 (0.18) =0.162
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0.4fcxbyxa 0.4(25)0.12x0.162

Vb 1.5

4. Vérification de I'adhérence aux appuis (Art. A.6.1.31/BAEL99)
. Vu

¥ 0.9xdx ZUi

Tu =14.43KN < =129.6KN....cccc..c.u. Ccv

<t =y, xf, ET avec Vu=14.43 KN

se

Avec : r_s: Contrainte d'adhérence.
Tge : Contrainte d'adhérence.

Y =1.5 (acier Fe400, haute adhérence)

Z Ui = N7¢ - Somme du périmétre utile des barres
n: nombre des barres
@ : Diamétre des barres (4=12mm)

14.43x10°

7, = —1.18MPa ; 7, =y, x f,, =1.5x2.1=3.15MPA
0.9x180x2x3.14x12

— T, <7 ..o . CVL
Donc Il n'est y a pas de risque d'entrainement des barres.

B. AELS
1. Vérification des contraintes de compression dans le béton

La fissuration étant peu préjudiciable, on doit vérifier que :

0, <ow = 06f,, = 15 MPa

Mser

o, : Contrainte maximale dans le béton comprimé (o, = KY = y)
I

~

3 ‘
Avec : | = b% +15.[AS (d-y)?+A(y-d)? ] (Moment d’inertie)

o 15(As + As') \/1+£b(dAs+ d'As’)

- —1| y : position de I’axe neutre
b 7.5(As + As )?
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e Ent

ravée

Le tableau suivant récapitulé les résultats trouves :

Tableau. 111.12. Vérification de la contraint du béton en travée

Mser As b d Y I K O, G_b i

(KN.m) | (em?) | €™ M Jem)  Jemy [ nmm®) | vpay (pa) | 0P
6.12 2.36 65 18 3.88 8323.42 |0.07 2.85 15 Vérifier

e En appuis
Le tableau suivant récapitulé les résultats trouves :
Tableau. 111.13. Vérification de la contraint du béton en appui

Mser As b d Y I K O, G_b i

(KN.m) | (em?) | €™ ™ Jem)  Jemy | nmm®) | vpay (vpa) | ObS
8.55 2.26 |65 18 3.83  |8024.02 |0.11 4.08 |15 Vérifier

2. Vérification de I’état limite d’ouverture des fissures
La fissuration est peu préjudiciable, aucune vérification n'est nécessaire pas de limitation de
os €N service.
3. Vérification de la fleche

On a les trois conditions suivantes :

Avec :

L : la portée entre nus d’appui.
M : moment maximum en travee.

Mo : moment isostatique.
As: section d’armature tendue correspondante.

Si I’'une de ces conditions n’est pas vérifiée on doit calculer la fleche et la
Veérifier avec la fleche admissible.

Donc le calcul de la fleche est indispensable

h _ 20
1~ 400

=0.05 < —=0.0625
16

....... CNV
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Chapitre IlI
e Calcul de la fleche
4
Ona f= Spl” <f= L
384EI 500
Avec :

v E =11000Vfc28 = 32,164.10° MPa
v Aire de la section homogénéisée :

B, = bh, +b,(h—h,) +15A,

Bo= (65x4) +12x (20-4) +15(2.36) =487.4 cm?
v' Moment statique :

b h? h.2
° +(b—b0)7°+15ASd

SxX =

2 2

Sxx

v' Position du centre de gravité :

y oS _34612 o0
B, 487.4

y2=h-y1=20-7.10=12.9 cm

2
[Yf+ yg]+(b—b0)h0 {h;+(y1—2) 2}r15,6~3‘(y2 —¢,)? w—) |, =14994.327 cm?

O

I, =

Mo
3
4 4
f 5pl” _ 5x4.76x3.45 0672 cm
384El  384x32,164x14994.327

Ona: f = E’ =0,69cm
500

f=0672cm < f =0,60CN em——— C.V
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I11.5 Etudes des dalles pleines
Une dalle pleine est un élément & contour généralement rectangulaire dont les appuis peuvent
étre continus (poutres, voiles ou murs magonneés) ou ponctuels (poteaux).

La dalle est considérée comme totalement ou simplement appuyée et soumise a une charge
uniformément répartie.

5.20

4.00

Figure 111.9. Le panneau le plus longe de la dalle pleine

111.5.1 Les sollicitations de calcul

Tableau 111.14. : sollicitations de calcul des dalles pleines

qu=1.35G+1.5Q | gs =G+Q
2 2

Type des charges g (kn/m?) g (kn/m2) (kn /m?) (kn/m?)
La valeur des charges 7.45 2.5 13.81 9.95

111.5.2 Ferraillage de la dalle

Le ferraillage sera déterminé a partir des moments isostatiques au centre de la dalle Mx et
My, correspondant respectivement aux sens Lx et Ly et évalués pour des bandes de 1 m de
largeur.
Les portées Lx et Ly d'un « panneau » de dalle sont mesurées entre les nus des appuis :
— -Si0,40 <Lx/Ly<l—, la dalle est considérée comme portant dans deux directions.
-Si 6 < 0,40 la dalle est considérée comme portant uniquement dans le sens de sa petite portée.
>  Evaluation des moments

Ona o=Lx/Ly=4/5.20=0.77 wmm o> 0.4

Donc Le panneau porte dans les deux sens.
Au centre de la dalle et pour une bonde de 1 m de largeur on aura :
Mox = px qu 12 (bonde paralléle Lx).
Moy = 1y Mox (bonde parallele Ly).
Valeurs approchées du coefficient
e Dans le sens de la petite portée (X-X)
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Au centre de ladalle M =0.75 Mox

Sur le bord extréme  Max=-0.5 Mox
e Dans le sens de grande portée (Y-Y)

Au centre de ladalle  Miy=0.75 Moy

Sur le bord extréme ~ May= -0.5 Mox

Panneau continu Panneau de rive
| |
; -0,5My . ] -0,5My
o | |
é é o
7 ! 7 0,75My Z !
_?’,._._] _____ g _ —g-—-—]—-—- — 0,85My
7 7 7 |
é é 4 é | /
Cnmmmmmi !

-0,5My . -0,3My

x . 7

s Bvﬁ' x . ' .

3 > s s

: ) 28 =)
0,75Mx 3 T

0,85Mix

Figure 111.10. Moments dans les panneaux

» Evaluation de effort tranchant

La valeur de I’effort tranchant par unité de longueur sur le contour de la dalle, est évaluée

pour :

Les charges sont uniformément réparties.

Pour a<04 VX = qI2_x
W =0
gLx 1
Poura>0.4 VX = —
{ 2 1+
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Le tableau suivant récapitule les résultats de calcul :
Tableau I11.15. Moments et efforts tranchants dans la dalle

Sens X-X Sens Y-Y
@ P ny Moc | Moy MMy [Max |VX  |My [ May | Vy
0.059
ELU [0.77 |/ 0544 [13.17 |7.16 |9.88 |658 |19.94 |537 |6.58 |18.41
0.064
ELS |077 |, 0671 | 1025 |6.88 |7.69 |512 |14.37 516 |5.12 |13.27

»  Ferraillage de la dalle

Cas ou a < 0.4 : le calcul des armatures de la dalle se fait en flexion simple dans le sens Lx.

Dans le sens Ly on disposera un ferraillage minimale Ay =Ax/4 pour des charges

uniformément réparties.

Cas ou o> 0.4 : le calcul des armatures de la dalle se fait en flexion simple dans les deux sens.

Le tableau suivent illustre les résultats obtenus :
Tableau 111.16. Ferraillage de la dalle

choix des
Mu(Kn.m) | Meer(Kn.m) | As(cm?) | Amin(cm?) | A ago(cm?) b
arres
Enappui | 6.58 5.12 1.43 2.17 3.93 SHA10 e=20
Sens
X-X Entravée | 9.88 7.69 217 217 3.03 5HAL0 e=20
Sens Enappui | 6.58 512 1.43 217 3.03 5HAL0 e=20
Y-Y Entravée | 5.37 5.16 1.17 217 3.03 5HAL0 e=20

>  Vérifications des contraintes a ’ELS

« Vérifications des contraintes dans ’acier

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 : o, < Obe = 0,6 f,,;, =15Mpa

o, : Contrainte maximale dans le béton comprimé (o, = KY)
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Va

3 '
Avec : | = b% +15.[AS (d-y)*+A (y-d)? ](Moment d’inertie)

A

_ 15(As +As')
b

Y \/1+ L b(dAs+d'As ) ] —1| y: position de I’axe neutre

7.5(As + As )2

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau I11.17. Vérification a ELS

Meer(K A (cm? I (cm? KeMserl | o, <&
. O O

ser(Kn.m) | A (cm?) [y (cm) | I (cm*) (N/mm3) (MPa) b be

Enappui | 5.12 393 |405 |13686.15 |0037 15 | Vérifier
Sens
S50 , 0.056 —

En travée | 7.69 3.93 4.05 13686.15 2.3 Vérifier

Enappui | 5.12 393 |405 |13686.15 |0:037 15 Vérifier
Sens ppui : : : : : érifie
Y-Y | Entravée |5.16 393 |405 |13686.15 |0-038 154 | Veérifier

*

« Vérifications des contraintes dans ’acier

La fissuration est peu préjudiciable, aucune vérification n'est nécessaire pas de limitation de
oS en service.

*

« Etat limite de déformation

On peut admettre que le calcul de la fleche n’est pas indispensable si toutes les conditions
specifiées précédemment sont vérifiées.

h 20

D20 —0.038<1=00625....... CNV
1 520 16

-la premiére condition n’est pas vérifiée, donc le calcul de la fleche est nécessaire.
Calcul de la fleche
Ona: 0=0.77>0.4 1a fleche au centre se calcule de facon suivante :
e On calcule la fleche comme une poutre de portée Ix (petite dimension) de largeur b=1m
et soumise aux moment de flexion de service déterminés dans le sens x
e On multiplie le résultat obtenu par (1-0,1a).
fo 5 pl*
384El

5%9.95x4x103
348x10818.86%6.66

=0.04cm

(1-0,1a) = 0.923
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be® _ 4
Avec | :5—6.66x10 cm

EtOna: f _400_ 0,8cm
500

f=004cm < f=08M et C.V

I11.6 Etude de la salle machine
111.6.1. Introduction
Notre batiment comprend une seule cage d’ascenseur dont la vitesse d’entrainement v =1m/s.
La surface de la cabine est de (1,60x1.60) m2. La charge totale que transmettent le systeme de
levage et la cabine chargée est de 5,7 tonnes.

111.6.2.Calcul de la dalle pleine de la salle machine
111.6.2.1 Calcul des moments

L’étude des dalles reposants librement sur leurs pourtours et soumises a des charges localisées
s’effectue au moyen des abaques de PIGEAUD qui fournissent des coefficients qui permettent
de calculer les moments engendrés par ces charges suivant la petite et la grande portée.

>  Epaisseur de la dalle

Ho== =22 =533 cm
30 30
L’épaisseur minimale pour la une dalle pleine est de 12cm selon le RPA99 version 2003, donc
on prend une épaisseur de 15cm.

La dalle qui support les machine est de béton arme avec une épaisseur de 15cm

bt
= ' i ‘ Pl
s T T oy %L_/__-l_;};
o ho wi i
L~ 160 cm T e — U '

Figure 111.11. : Schéma de la diffusion des charges de la salle machine.
Avec :
ho : Epaisseur de la dalle (ho = 15 cm)
e : Epaisseur du revétement (e=5cm)
p :la charge concentrée
k=1, car les revétements est aussi solide que le béton.
Uo=Vo=50cm

U=Uo+2ke+ho=50+2x5+15=75cm
V=Vo+2ke+h0=50+2x5+15=75cm
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» Evaluation des moment Mx1 et My1 dus au systéme de levage :
Mx1=q(M1+vM2)
My1=q(M2+vM1)
Avec : v cofficient de poisson .

Mz et M2 : cofficients determines a partir des rapport (Li)et (%)dans les abaques de
X y

PIGEAUD.

»  Calcul des efforts
( _Lyx 160 _
T
== 2047
Ly 160
\%

_ 75 _
L= 1ey =047

kD’ou : M1=0.095 ; M2=0.095 (tableau de PIGEAUD)
e AL’ELU:v=0

qu=1, 35G+1,5Q=1, 35G

qQu=1.35x57=76.95 KN
My1= qu . M1 =76.95x0.095=7.31 KN.m
My1= qu . M2 =76.95x0.095=7.31 KN.m

» Calcul des moments dus au poids propre de la dalle Mx2 et My2

2
X

On a Mx2= px. Qu. L
Myz = py Mx2

4, = 0,0368

. — 1’00 Tableau
Pour: o —> {ﬂyz 1,000

qu=1, 35G+1,5Q
qu=1.35 (25x0.15+22x0.05) +1.5x1
9.=8,05 KN
Mx2=0.0368x8.05x(1.6)>=0.76 KN.m
My, = 1,00x0,76=0,76 KN.m

» Superposition des moments
Mx= Mx1+ Mx2=7,31+0,76= 8,07 KN.m

My= My1+ Myo=7.31+0,76=8,07 KN.m

e AL’ELS:v=0,2
qs=G+Q=G — qS:57 Kn

Mxl :(M1+VM2)
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I\/Iyl = (MZ +VI\/Il)

Mx1= 57(0.095+0 .2x0.095)=6.5 KN.m
My:= 57(0.095+0.2x0.095) =6.5 KN.m

» Calcul des moments dus au poids propre de la dalle Mxz et My2

2

Mx2=Lix. Q. LX

Myz= py My

Pour; @ = 1,00 —Tebleu

0s=G+Q
0s=(25x0.15+22x0.05)+1
0s=5.85 KN

= 0,0441
#, = 1,000

Mx2=0.0441x5.85x(1.60)?=0.66 KN.m
My = 0.66x1,00=0.66 KN.m

» Superposition des moments
Mx= Mx1+ Mx2=6.5+0.66= 7.16 KN.m

My= My1+ Myo= 6.5+0.66 = 7.16 KN.m

Remarque :Afin de tenir compte de semi encastrement de la dalle au niveau des voiles, les

moments calculés seront multiplies par le coefficient 0,85 en travée et 0,3 aux appuis.

Tableau 111.18. : Evaluation des moments

Sens Zone Moments(KN.m)
XX sur appl,Jis 0,30Mx= 2.42
ELU En trave? 0,85Mx= 6.86
vy sur appuis 0,30My= 242
En travée 0,85My= 6.86
XX sur appuis 0,30Mx= 2.15
En travée 0,85My= 6.09
ELS -
V.Y sur appuis 0,30My= 2.15
En travée 0,85My= 6.09

111.6.2.2 Ferraillage

I se fera a ’ELU pour une bande de Im de largeur

A. Sens X-X
» Aux appuis

Ona Ms;=2.42 KN.m

d=0.9h=0.9X15 =13.5cm
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My = '\f = 24200200 =0.01< g =0,302 mmmp A =0
b-d*-0,, 1000x(135)" x14,20
. _ Ma
Ona.As—Z.fed
Avec Z=d(1-04a) avec: a=125(1-,/1—2u)=0.67
Z=0.135(1-0.4 X0.67) =0.1 m
o= 242X10° _ 60 5 mm? = 0.69 cm?
100x348
Soit : 4 HA8/ml = 2,01 cm? Avec : St =25 cm
> En travée
Ona M= 6,86 KN.m
Hp = '\2' = 68600200 =0.03< g =0,392 mmmp A=
b-d*-o, 1000x(135)* x14,20
. _ Ma
Ona.As,-Z.fed
Avec Z=d(1-04a) avec: a=125(1-,/1—2u)=0.67
Z=0.135(1-0.4 X0.67) =0.1 m
o= 88810 _ 197 13 mm2=1.97 cm?
100%x348
Soit : 4AHA10/ml = 3.14 cm? Avec : St=25cm
B. Sens-Y-Y

On Opte pour le méme ferraillage trouve dans le (sens x-x) car les moments du sens X-X et les
moments du sens Y-Y sont égaux.
» Résumé des résultats
Tableau 111.19. : Ferraillage adopté

Zone Sens | Mu(KN.m) | Aadoptée(cm?) St (cm)
sur appuis X 2.42 4HA8 =2.01cm? |25
En travée 6.86 4HA10 =3.14cm? | 25
sur appuis vy 2.42 4HA8 =2.01cm? |25
En travée 6.86 4HA10 =3.14cm? | 25

111.6.2.3 Vérification a L’ELU
a. Condition de non fragilité (Art A.4.2.2 BAEL91)

Par les regles BAEL91/99 il doit étre vérifié la condition suivante: Ast >Amin
avec Amin> O.23ftfﬁ*b*d

e
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En travée :Amin> 0.23%X1OOX13.521.63 cm2 <Ag=3.14 cm?.......... Vérifiée

En appui : Amin> 0.23%X100X13.5:1.63 cm2 <Ag =2.01cm?........ Vérifiée.

b. Diamétre minimal des barres

On doit Vérifier que : ¢,,,, < %

Prax = 10MmM < % = 15mm = Condition vérifiée

c. Ecartement des barres

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

= Armatures Ax/Lyx: S, = 25 cm < min(3h ; 33cm) = 33cm = Condition vérifiée
= Armatures Ay / Ly: S, = 25 cm < min(3h ; 33cm) =33 cm = Condition
vérifiee
d. Vérification au poingonnement (BAEL91/Art : A.5.2.42)

q, <0,045xp, ><h><1=c—28
Yo

Avec :

Qu: La charge de calcul a L’ELU

h: Epaisseur totale de la dalle

ui : Périmetre du contour de I’aire suivant laquelle la charge agit dans le plan de feuillet moyen
wi= 2(U+V) = 2(0.75+0.75)= 3m

qu=1,35x57=76.95 KN

0.045x3x0.15%25 103 .- gy
Qu< " = 337.5 — Condition vérifiée

e. Vérification des contraintes tangentielles
Les efforts tranchants sont maximums au voisinage de la charge etona U =V,

Auniveaude Uona V=2 = 7%% _ _ 1503 KN

2u+v  2x1.60+1.60

Auniveau de VonaV, =3 = 7695 16.03 KN

3v. 3X1.60

Vu  16.03x10°

U= _ ~0.12MPa
b,xd 1000x135
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Et On a La fissuration est peu préjudiciable =

_ f _
T, = min(o.zi;SMPaJ = min(O.Z%;BMPa) = 7, =3.33MPa
Vb '

7, <7, Lacondition est Vérifiée.

111.6.2.4 Vérification a ELS
a. Vérification des contraintes de compression dans le béton

La fissuration étant peu préjudiciable, on doit verifier que :

6, <ow = 06f,, = 15 MPa

Mser

o, : Contrainte maximale dans le béton comprimé (o, = KY = 1 y)

Va

3 .
Avec : | = b% +15.[AS (d-y)*+A(y-d)? ](Moment d’inertie)

A

o 15(As + AS') \/1+£b(dAs+d As')

—~ | —=1]| y : position de I’axe neutre
b 7.5(As + As )2

~

e Entravée:

Le tableau suivant récapitulé les résultats trouves :
Tableau I111.20. Vérification de la contraint de béton en travée

Mser As b d Y I K Oy O-_b
cm cm ¢
(KN.m) | em?) €™ €™ fem) f@em® [ (Nmm) | vpa) (vpa) | Ob
6.09 314|100 135 1313  |6087.13 |0.1 313 |15 Vérifier
e Enappuis :

Le tableau suivant récapitulé les résultats trouves :

Tableau 111.21. Vérification de la contraint de béton en appui
Mser  |As |? d Y | K o o,
(KN.m) |cmd) |CM M Tem)  |em® | (Nmm?) | (Mpa) (vpay |0
2.15 2.01 100 13.5 2.57 4167.69 |0.052 1.33 15 Vérifier

b. Vérification de I’état limite d’ouverture des fissures

La fissuration est peu préjudiciable, aucune vérification n'est nécessaire pas de limitation de
Os €N service.
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IV.1 Introduction

Toutes les structures sont susceptibles d’étre soumises pendant leur durée de vie a des
chargements variables dans le temps. Ces actions peuvent étre dues au vent, séisme ou aux
vibrations des machines, ce qui signifie que le calcul sous I’effet des chargements statiques
parait insuffisant, d’ou la nécessité d’une étude dynamique qui nous permet de déterminer les
caractéristiques dynamiques d’une structure afin de prévoir son comportement (déplacement,
effort et période...) sous I’effet du séisme.

IV.2 Objectif de I'étude dynamique

L’objectif initial de [’étude dynamique d’une structure est la détermination des
caractéristiques dynamiques propres de la structure lors de ces Vibrations Libres Non Amorties.
Cela nous permet de calculer les efforts et les déplacements maximums due un séisme.

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 ’analyser.

IV.3 Caractéristiques géometrique du batiment

Figure IV-1:Vueen 3D
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Figure 1V-2 : vue en plan
> Centre de masse

La détermination du centre de masse est basée sur le calcul des centres de masse de chaque
élément de la structure (acrotére, poteaux, poutres, plancher, escalier, voiles, balcons,
maconnerie extérieur).

Les coordonnées du centre de masse sont données par :

Zn:MiXYGi Zn:MiXXGi
XG — i=1 - YG — i=1 -
>, >,
i=1 i=1
Avec :

Mi : la masse de I’élément 1.
Xi, Yi: coordonnées du CDG de 1’élément i par rapport au repere global.

» Centre de rigidité
Le centre de torsion est le point par lequel passe la résultante des réactions des voiles, des

poteaux. En générale deux cas se presentent :

e 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.

e Si par contre le centre de masse est excentré par rapport au centre de torsion, la structure
subi une translation et une rotation en méme temps.
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Dans le cas ou il est procédé a une analyse tridimensionnelle, en plus de 1’excentricité théorique
calculée, une excentricité accidentelle égale a (£0,05L), (L étant la dimension du plancher
perpendiculaire a la direction de 1’action sismique) doit étre appliquée au niveau du plancher
considéré et suivant chaque direction.

> Le tableau suivant représente le centre de masse et centre de torsion ainsi que la masse
totale de la structure obtenue a partir de fichier résultat de 1’analyse par le logiciel ETABS
9.7.0

Remarque

Plusieurs variantes de disposition des voiles ont été proposées, neanmoins les conditions sur la
période n’ont pas été vérifié. Il a été décidé d’augmenter 1’épaisseur des voiles de 20 et 25cm a
30 cm pour remédier a ce probléme.

Il est a signalé que la disposition de voiles proposé par le BET concerné ne Vérifie pas les
conditions réglementaires parasismique notamment la période et le mode de vibration.

Tableau IV.1 -Masse, Centre de masse et Centre de torsion de chaque étage

Centre de masse | Centre de L
. Excentricité (m)

Masse (t) (m) torsion(m)
Story XeG Yo Xc Yc ex ey
Ascenseur 64,3194 13,102 |14,7 13,449 |14,692 -0,347 10,008
10°™Etage | 664,2894 112,996 14,857 [12935 [14,684 [0,061 [0,173
9¢MeEtage 693,0523 12,953 (14,848 12,937 |14,684 0,016 |0,164
8¢MeEtage 694,7386 12,953 [14,848 (12,94 14,685 0,013 (0,163
7¢MeEtage 696,7863 12953 (14,848 12,943 14,684 0,01 0,164
6°MeEtage 696,7863 12,953 |14,848 [12,946 |14,684 0,007 {0,164
S¢MeEtage 698,7457 12954 114,847 12,949 14,684 0,005 0,163
4¢MeEtage 701,0665 12954 114,847 12,951 14,684 0,003 0,163
3*MeEtage 701,0665 12,954 114,847 12,955 14,684 -0,001 (0,163
2°MeEtage 703,2989 12,954 14,846 |12,96 14,687 -0,006 |0,159
1¢"Etage 770,1928 12,924 114,783 |12,98 1477 -0,056 0,083
RDC 813,2303 13,001 |14,819 |13 14,712 0,001 0,107

MTtoT1=7897,573

e Remarque
Le centre de gravité de la structure est : Xg=12.97 cm ; Yg = 14.83 cm
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IV.4 Modélisation dynamique
IV.4.1 Introduction

Notre structure étant implantée en zone sismique lla 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, la détermination de ces efforts est
conduite par le logiciel ETABS qui utilise une approche dynamique basée sur le principe de la
superposition modale.

IV.4.2 Présentation des différentes méthodes de calcul de la force sismique

Le calcul des forces sismiques peut étre mené suivant trois méthodes :

A. Par la méthode statique équivalente.

B. Par la méthode d’analyse modale spectrale.

C. Par la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.
A. la méthode statique équivalente

Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont remplacées par

un systeme de forces statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents au mouvement
du sol dans une direction quelconque dans le plan horizontal. Les forces sismiques horizontales
équivalentes seront considérées appliquées successivement suivant deux directions
orthogonales caractéristiques choisies a priori par le projeteur.

B. La méthode d’analyse modale spectrale

Le principe de cette méthode reside dans la détermination des modes propres de vibrations
de la structure et le maximum des effets engendrés par 1’action sismique, celle-Ci étant
représentée par un spectre de réponse de calcul. Les modes propres dépendent de la masse de
la structure, de I’amortissement et des forces d’inerties.
C. La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes

Le méme principe que la méthode d’analyse spectrale sauf que pour ce procédé, au lieu
d’utiliser un spectre de réponse de forme universellement admise, on utilise des
accélérogrammes réels.

IV.4.3 Choix de la méthode de calcul

Dans notre cas, Bouira se situe dans une zone de sismicité moyenne (ZONE lla), et notre
ouvrage est classé en (Groupe 2).

La meéthode statique équivalente ne peut pas étre utilisée car notre batiment ne satisfait pas
toutes les conditions d’application (le batiment ou bloc étudié présente configuration
irréguliere, et une hauteur totale : h=38.08 m > 17 m (Art 4.1.1 RPA 2003).
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1V.4.4 Méthode d’analyse modele spectrale

e 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
suppose élastique, permet le calcul des modes propres.

IV.4.4.1 Définition du spectre de réponse de calcul

Selon le RPA99/2003 I’action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant

1.25A(1+l[2.5772— j] 0<T<T,
T, R

2.577(1.25A)(%j T,<T<T,

2/3
g 2.577(1.25A)(%}(:_—2J T, <T <3.0s

2/3 5/3
2.57(1.25A T (ij (Qj T >3.0s
3 T R

A : Coefficient d’accélération de zone.

n= y7iz+ e 207

1 : Facteur de correction d’amortissement

€ : Pourcentage d’amortissement critique

R : Coefficient de comportement de la structure.

T1, T2 : Périodes caractéristiques associées a la catégorie du site.
Q : Facteur de qualité.

1IV.4.4.2 Classification du site

Selon le RPA2003 Les sites sont classés en quatre catégories en fonction des propriétés
mécaniques des sols qui les constituent.
Selon le rapport géotechnique relatif a notre batiment, on est en présence d’un sol meuble. Donc
de catégorie Ss.

1V.4.4.3 Périodes caractéristiques T1 ; T2

Pour un site de catégorie Sson a: T1=0.15sec; T =0.50 sec
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1IV.4.4.4 Coefficient d’accélération de zone A

Le coefficient d’accélération A est choisi suivant la zone sismique et le groupe d’usage du
batiment.

Dans notre cas (batiment a usage d’habitation) : A= 0.15

IV.4.45 Facteur de qualité Q

La valeur de Q est déterminée par la formule (4-4/RPA99/2003)

6
Q=1+P
1

Pq : est la pénalité a retenir selon que le critere de qualité (q) est satisfait ou non sa valeur est
donnée au tableau (4 .4 R.P.A 2003).

Tableau 1V.2. : valeurs des pénalités Pq

Critereq » Pq

1. Conditions minimales sur les files de

contreventement N/observé (0,05

2. Redondance en plan N/observé |[0,05

3. Régularité en plan N/observé |[0.05

4. Régularité en élévation N/observé |[0.05

5. Controdle de la qualité des matériaux observeé 0,05

6. Contrdle de la qualité de I’exécution observeé 0,10
Q=1+ Pq=12

IV.4.4.6 Estimation 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 numérigues.

La formule empirique a utiliser est donnée par le RPA99/version2003 par la formule :
T=Ct hn%*

Avec :

o hn : hauteur mesurée en meétre a partir de la base de la structure jusqu’au dernier
niveau (N) : hn = 38.08 m

o Cr: est un coefficient qui est fonction du systtme de contreventement, du type de

remplage et est donné par le tableau 4.6 du RPA99/version2003
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On a un contreventement assuré partiellement par des voiles en béton armé :

Dou: Cr=0.05
Donc : T = 0,05 x (38.08)%4= 0,77 seconde

IV.4.4.7 Facteur d’amplification dynamique moyen D

Le facteur d’amplification dynamique moyen est fonction de la catégorie de site, du facteur
de correction d’amortissement (1), et de la période fondamentale de la structure (T).

2.51 0<T<T,
T\
D= 2.511[?2) T, <T <3.0sec
%0303
2.5n (T—zj (ﬂj T >3.0sec
3.0 T

Avec :

T, : période caractéristique, associée a la catégorie du site donnée par le Tableau 4.7 art 4.2.3
de RPA 99/Ver.2003.0n a pour un site meuble (S3s) = T» = 0.50 secondes.

1 : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule :

/Lzm
2+¢&

Pour £ =10% ona: n=0,76, T.=0.50sec, T=0.77 sec

D =25y (TT—Z)Z/ P=1.42

n

1V.4.4.8 Coefficient de comportement global de la structure " R ™

Sa valeur est donnée par le tableau (4.3) R.P.A 2003 en fonction du systeme de
contreventement. Dans notre cas nous considérons un systéme en voile porteur avec R = 3.5.

> Justification du systéme de contreventement
Pour justifier le contreventement mixte, les voiles de contreventement doivent reprendre au
plus 20 % des sollicitations dues aux charges verticales.

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

Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales, au
moins 25% de I'effort tranchant d'étage.

76



Chapitre IV étude dynamique

Tableau IV.3. : Pourcentage des sollicitations dus aux charges verticales

Ni Charge reprise par....en (KN) Pourcentage(%b) reprise par....
iveau

Voile Portique (%) voile (%) Portique
RDC 112739.72 25134.28 82 18

On remarque dans les résultats que les voiles reprennent plus de 20% de I'effort vertical
Donc la structure est une structure en voile donc le coefficient. (R=3,5)

Remarque

Dans le cas de notre batiment étudié nous utiliserons la méthode d’analyse modale spectrale
pour I’analyse sismique. Cette derniére d’aprés 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.

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 supposé élastique
de la structure, permet le calcul des modes propres.

IV.5 Présentation des résultats de la méthode dynamique spectrale

> Spectre de réponse
Pour le calcul du spectre de réponse on utilise le Spectre RPA 2003

Sa/g 0,18

D.1ﬁ\‘

0,14

0,02 I

Période (T)
0 1 2 3 4 5

Figure 1.3 Diagramme de spectre de calcul
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>

Nombre des modes a considérer
Les résultats obtenus par le logiciel (ETABS) sont représentés dans le tableau suivant :

Tableau 1V.4 : Périodes, modes et facteurs de participation massique modes

Mode Période Facteurs de participation massique (%) Nature
Ux Uy SumUx [SumUy |R:

: 0,759 ° 70,925 0 76,926 0,0516 | Translation

’ 0,745 12546 0 72,845 76,926 0,0273 Translation

3 0,709 0,0265 0,056 72,873 76,982 75,324 Torsion

4 0,235 0 12,348 72,873 89,331 0,005 /

5 0,218 0,009 0,005 72,882 89,335 12,666 /

6 0,210 14,003 0 86,885 89,335 0,0098 /

i 0125871 |° 41656 86,8854 935008 |0 p

8 01126 |° 00002 868854 |93501 |4976 |

9 0,103581 0 0,7152 86,8854 94,2162 0,0018 /

10 0007002 |>%046 |0 92,75 94,2162  |0,0001 |,

> Analyse des résultats

On remarque qu’il n'y a pas de couplage entre les degrés de liberté de translation et de
rotation, donc pas de torsion du batiment. D'autre part, on constate que les 10 premiers modes
de Vibration doivent étre inclus dans le calcul pour avoir un pourcentage de participation

modale supérieur a 90%.
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> Schémas des trois premiéres modes de vibration
1 mode : c'est un mode de translation dans le sens y-y de période T =0.759 sec

el e A A e

A A A A

ok

Figure 1V.4 Schéma de la structure de premier mode
2°Memode : c'est un mode de translation dans le sens x-x de période T =0.745 sec

PP P P PP PP

0%

Y 99y

ok

Figure 1V.5 Schéma de la structure de deuxiéme mode
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3*Mmode : c'est un mode de torsion de période T=0.709 Sec

TY Y Y Y YW OYY

I QQ

7YY

Figure 1V.6 Schéma de la structure de troisiéme mode

IV.6 Les vérifications des exigences de RPA99/Version 2003
IV.6.1 Vérification vis-a-vis des déplacements inter étage

Le R.P.A 2003 exige de vérifier que les déplacements entrent niveaux ne doivent pas dépasser
1% de la hauteur d'étage. (Le déplacement admissible est : Akadm= 1%ho)

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

5, =R.J, (Art4-19 - R.P.A 2003)

Avec : s, - Déplacement horizontal dii aux forces sismiques.

R : Coefficient de comportement.
ho:est la hauteur d’étage.
Le déplacement relatif au niveau " k ** par rapport au niveau " k-1" est égal a :

A, =8 -6, (Art4-20 R.P.A 2003)
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> Sens Xxx :
Tableau IV.5 : Déplacement inter étage dans le sens X-X

Sens xx
Niveau dek (m) ok (x) ok-1(m) | Ak (X) Ak adm Observation
12 0.0193 0.06755 ]0.06335|0.0042 00306 vérifier
11 0.0181 0.06335 |0.05845]0.0049 0 0306 vérifier
10 0.0167 0.05845 |0.05355]0.0049 0.0306 vérifier
9 0.0153 0.05355 |0.04795|0.0056 0.0306 vérifier
8 0.0137 0.04795 ]0.04165]0.0063 0.0306 vérifier
7 0.0119 0.04165 ]0.035 |0.0065 0.0306 vérifier
6 0.01 0.035 0.028 |0.007 0.0306 vérifier
5 0.008 0.028 0.020650.00735 ]0.0306 vérifier
4 0.0059 0.02065 |0.014 [0.00665 ]0.0306 vérifier
3 0.004 0.014 0.00805|0.00595 |[0.0306 vérifier
2 0.0023 0.00805 |0.0028 |0.00525 |0.0340 vérifier
1 0.0008 0.0028 0 0.0028 0.0408 vérifier
> Sensyy :

Tableau 1V.6 : Déplacement inter étage dans le sens Y-Y

Sensyy
Niveau oek (m) ok (y) ox-1(m) | Ak (Y) Ak adm Observation
12 0.0185 0.06475 ]0.06265]0.0021 0.0306 vérifier
11 0.0179 0.06265 ]0.05950]0.00315 |[0.0306 vérifier
10 0.017 0.05950 ]0.05565]0.00385 |0.0306 vérifier
9 0.0159 0.05565 |0.05075|0.0049 0.0306 vérifier
8 0.0145 0.05075 ]0.04515|0.0056 0.0306 vérifier
7 0.0129 0.04515 ]0.03885|0.0063 0.0306 vérifier
6 0.0111 0.03885 |0.0322 |0.0665 0.0306 vérifier
5 0.0092 0.0322 0.0252 |0.007 0.0306 vérifier
4 0.0072 0.0252 0.01785|0.00735 |[0.0306 vérifier
3 0.0051 0.01785 ]0.01085]0.007 0.0306 vérifier
2 0.0031 0.01085 |0.0042 ]0.00665 |0.0340 vérifier
1 0.0012 0.0042 0 0.0042 0.0408 vérifier
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v Conclusion
Nous constatons que les déplacements inter étage ne dépassent pas le déplacement
admissible, alors la condition de 1’art 5.10 du RPA/ version 2003 est vérifiée.
1V.6.2 Vérification vis-a-vis de I’effet P-A : (RPA 99—version 2003 Art5-9)

Les effets du 2°™ ordre ou (effet P-A) peuvent étre négligés dans le cas des batiments ou la
condition suivante est satisfaite a tous les niveaux.

6, - P, <Ay

= <01
V, xh,

Pk : le poids total de la structure et de charges d’exploitation associés au-dessus du niveau K
N
Tel que: P.= Y (W, +AW,)
=K

Vk : I’effort tranchant d’étage au niveau K
Ak : deplacement relatif du niveau (K) par rapport au niveau (K+1).
hk : hauteur d’étage K.

e Sig <0,1: les effets de 2°™ordre sont négligé.

e Si0,1<g, <0,1:il faut augmenter les effet de action sismique calculés par un facteur égale
all(l- g ).

e Sig >0,2: lastructure est potentiellement instable et doit étre redimensionnée.

Les résultats sont présentés dans les tableaux suivants :
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Tableau 1V.7: Vérification de I’effet P-Delta dans le sens X-X

Sens x-x
Niveau Ax(m) Vx(KN)  [hi(m) | Pk(KN) Okx observation
12 0.0042 12091 [3.06 |630.973 0.0072 vérifiée
11 0.0049 112452 |3.06 |7146.97 0.01 verifiée
10 0.0049 1970.27 |3.06 |[13945.82 0.011 |vérifiée
9 0.0056 2672.61 |3.06 |20761.2 0.014 |vérifiée
8 0.0063 3286.97 |[3.06 |27596.68 0.017 |verifiée
7 0.0065 383291 (3.06 |34432.15 0.019 |verifiée
6 0.007 4304.56 |3.06 |41286.85 0.022 |vérifiée
5 0.00735 4697.53 |3.06 |48164.31 0.024 |verifiée
4 0.00665 5020.95 ([3.06 |55041.77 0.023 |verifiee
3 0.00595 5281.38 |3.06 [61941.13 0.022 |vérifiée
2 0.00525 5481.1 3.4 [69496.72 0.019 |vérifiée
1 0.0028 5568.49 (4.08 |77474.51 0.0095 | veérifiee
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Tableau 1V.8 : Vérification de I’effet P-Delta dans le sens Y-Y
Sens Y-Y
Niveau Ax(m) Vv(KN) [hi(m) | Pk(KN) Oy observation
12 0.0021 124,82  [3.06 [630.973 0.003 vérifiée
11 0.00315 1044,57 |3.06 |7146.97 0.007 verifiée
10 0.00385 1883,37 |3.06 |[13945.82 0.009 |vérifiée
9 0.0049 2612,22 |3.06 |20761.2 0.013 verifiée
8 0.0056 3260,99 ([3.06 |27596.68 0.015 verifiée
7 0.0063 3829,24 [3.06 |34432.15 0,018 verifiée
6 0.00665 4324,68 |3.06 |41286.85 0,02 vérifiée
5 0.007 4757,43 |3.06 |48164.31 0,023 verifiée
4 0.00735 5118,57 |[3.06 |55041.77 0,025 verifiée
3 0.007 5403,16 |3.06 [61941.13 0,026 vérifiée
2 0.00665 5631,97 |3.4 [69496.72 0,024 vérifiée
1 0.0042 574296 (4.08 |77474.51 0.014 verifiée

1VV.6.3 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.

Ou:

La vérification s’effectue par la formule suivante :

N,
B.f

*'c28

V=

<0,3

Ngq : I'effort normal maximal.

B : section du poteau.

feos : résistance caracteristique du béton.
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Tableau IV.9: vérification de I’effort normal réduit

Niveau Section N(KN) v Observation

RDC 50X50 1287.23 0.21 <03 ...... vérifiée
1 50X50 1176.7 0.19 <03 ...... vérifiée
2 50X50 1074.03 0.17 <03 ...... vérifiée
3 45X45 925.1 0.18 <03 ...... vérifiée
4 45X45 788.96 0.16 <03 ...... vérifiée
5 45X45 660.62 0.13 <03 ...... vérifiée
6 40X40 536.75 0.13 <03 ...... vérifiée
7 40X40 421.94 0.11 <03 ...... vérifiée
8 40X40 316.19 0.08 <03 ...... vérifiée
9 35X35 211.06 0.069 <03 ...... vérifiée
10 35X35 114.7 0.04 <03 ...... vérifiée

IV.6.4 Résultante des forces sismiques de calcul : (RPA99/V03.Art4.3.6)

La résultante des forces sismiques a la base Vr obtenue par combinaison des valeurs
modales ne doit pas étre inférieure a 80% de la résultante des forces sismiques déterminée par
la méthode statique équivalente “V’ pour une valeur de la période fondamentale donnée par la
formule empirique appropriée.

> Si Vi <0.80V, il faudra augmenter tous les parametres de la réponse calculés par la
méthode modale (forces, déplacements, moments,) dans le rapport 0.8V/Vr.

a) Résultat de I’analyse sismique par le logiciel (ETABS)
Les efforts sismiques a la base sont :
Vx =5568.49 KN.
Vy=5742.67 KN.

b) calcule la force sismique totale par la méthode statique équivalente (RPA99. Art.4.2.3)

AD.Q
R

V = w

- W =7747451 KN
- A=015

- R=35

- Q=120

- D=142

V= 0.15%X1.42%X1.2X77474.51
a 3.5

=5657.85KN
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Tableau 1V.10: vérification de I’effort tranchant

V1 (KN) V (KN) VT IV Observation
Sens X-X 5568.49 5657.85 0.98 >0.8 ....... vérifiée
Sens Y-Y 5742.67 5657.85 1.01 >0.8 ........ vérifiée
v Conclusion

La résultante des forces sismiques a la base V' obtenue par la méthode dynamique modale
spectrale est supérieure a 80 % de celle obtenue par la méthode statique équivalente.

IV.6.5 Distribution de la résultante des forces sismiques selon la hauteur

La résultante des forces sismiques a la base V doit étre distribuée sur la hauteur de la
structure selon les formules suivantes :(RPA99V2003 Art4.2.5)

V =Ft + XFi

La force concentrée Ft au sommet de la structure permet de tenir compte de I’influence
des modes supérieurs de vibration. Elle doit étre déterminée par la formule : Ft =0,07 TV ou T
est la période fondamentale de la structure (en secondes). La valeur de Ft ne dépassera en aucun
cas 0,25 V et sera prise égale a 0 quand T est plus petit ou égale a 0,7 secondes.

La partie restante de V soit (V - Ft) doit étre distribuée sur la hauteur de la structure suivant la
_ (V B Ft )Wi hi

formule : F, = -
2 W, h;
j=1

Avec :

Fi: effort horizontal revenant au niveau i

hi : niveau de plancher ou s’ exerce la force F;
hj : niveau de plancher quelconque

Wi, Wj : Poids revenant au planchers i,j

Ft 0.07TV si T >0.7sec
1 0 si T<0.7sec

Dans notre cas on a la période fondamentale T=0.77 secondes est supérieur a 0.7 secondes
(T=0.77>0.7 sec)
Donc on aura : Ft= 0.07TV =300.14 KN
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> Les efforts sismiques obtenus pour chaque niveau et dans les deux sens sont :
Tableau 1V.11: Distribution des forces sismiques selon le sens (X-X)
hauteur |effort tranchant | Poids Sens x-x
Niveau (m) Vx (KN) W(KN) W*h(KN.m) | FxX(KN)
12 38.08 120.91 630.9733 24027.46 84.17
11 35.02 1124.52 6516.679 228214.1 799.46
10 31.96 1970.27 6798.843 217291.02 |761.92
9 28.9 2672.61 6815.386 196964.65 |689.99
8 25.84 3286.97 6835.474 176628.65 |[618.75
7 22.78 3832.91 6835.474 155712.1 545.47
6 19.72 4304.56 6854.695 135174.58 [473.53
5 16.66 4697.53 6877.462 114578.52 [401.38
4 13.6 5020.95 6877.462 93533.48 327.66
3 10.54 5281.38 6899.591 72721.69 254.75
2 7.48 5481.1 7555.591 56515.82 179.98
1 4.08 5568.49 7977.789 32549.38 114.02
Vx (KN)= Wiot(KN)= [ > Wihi= S Fy=
5568.49 T7475.42 1503911.45 |5251.08
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Tableau IV.12: Distribution des forces sismiques selon le sens (Y-Y)
hauteur |effort tranchant | Poids Sens y-y
Niveau (m) Vy (KN) W(KN) W*h(KN.m) | Fy(KN)
12 38.08 124,82 630.9733 24027.46 86.81
11 35.02 1044,57 6516.679 228214.1 824.50
10 31.96 1883,37 6798.843 217291.02 |785.04
9 28.9 2612,22 6815.386 196964.65 |711.60
8 25.84 3260,99 6835.474 176628.65 [638.13
7 22.78 3829,24 6835.474 155712.1 562.56
6 19.72 4324,68 6854.695 135174.58 [488.37
5 16.66 4757,43 6877.462 114578.52 [413.95
4 13.6 5118,57 6877.462 93533.48 337.92
3 10.54 5403,16 6899.591 72721.69 262.73
2 7.48 5631,97 7555.591 56515.82 204.18
1 4.08 5742,96 7977.789 32549.38 117.6
Vy (KN)= Wiot(KN)= | > Wihi= S Fy=
5742,96 T7475.42 1503911.45 |5433.85

1VV.6.6 Vérification de la stabilité au renversement

Le moment de renversement qui peut &tre causé par l'action sismique doit étre calculé par
rapport au niveau de contact sol fondation.

Le moment de stabilisant sera calculé en prenant en compte le poids total équivalent au
poids de la construction (Ms > My)

Soit :

Moment stabilisateur

>15

Moment de renverssement

Avec :

n
M Renversement M F /0 = z I:i X di
i=1

M

stabilisatur

=M,,,0 =W xb

88



Chapitre IV

étude dynamique

Ms : moment stabilisant qui tient compte
du poids de la structure.

r - moment de renversement. -+
Fi : efforts sismique appliqués a chaque étage. Fs 1|3
di : la hauteur de niveau i mesureé a partir de la base o
5
TLAAKLL AL D
—
Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant :
Tableau 1V.13: vérification au renversement
w b Ms Mr
Ms/ Mr | Observation
(KN) (m) (KN.m) (KN.m)
Sens X-X |77475.42 |13 1007180.46 | 128884.46 | 7.82 >1.5....... vérifiée
Sens Y-Y |77475.42 |13.33 1032747.35|133019.11 | 7.76 >1.5......... vérifiée
v Conclusion

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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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 regles du calcul de béton armé (CBA 93, BAEL et RPA 99/
Ver2003)

Les régles CBA 93 « Régles de conception et de calcul des structures en béton arme » 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 regles RPA 99/Ver2003 « Régles 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 D’effet 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.
V.1. Ferraillage des poteaux

Les poteaux sont des éléments structuraux assurant la transmission des efforts des
poutres vers les fondations. Un poteau est soumis a un effort normal « N » et a 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 1’état limité ultime
« ELU » sous I’effet des sollicitations les plus défavorables et ce dans les situations suivantes :

> Situation durable et transitoire

-Béton :

_ 0.85.f,,
0.7,

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

7,=15 f_,=25MPa T, =14.17Mpa

u

0=1 ST
0=09 : 1h<T<24h
0=085 : T (Ilh
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-Acier :
7, =115 f, =400Mpa o, =348Mpa
> Situation accidentelle
-Beton :
7, =115 f.,s = 25MPa f,, =18.48MPa
-Acier :
7. =1 f, =400Mpa os = 400MPa
V.1.1  Combinaison des charges
En fonction du type de sollicitation, on distingue les différentes combinaisons suivantes :
» Selon BAEL 91 (situation durable)

ELU ..o, 1,35G + 1,5Q

ELS oo G+Q

» Selon RPA 99 (situation accidentelle)
G+Q=zE
08GtE

La section d’acier sera calculée pour différentes combinaisons d’efforts internes

Nmax ;M correspondant
Nmin ; M correspondant
Mmax ; N correspondant
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Les sollicitations sont obtenues pour le cas le plus défavorable par ETABS :

Tableau V.1: Les sollicitations obtenues par ETABS

Nmin Nmax Mmax
Niveau Combinaison |0.8G+Ey |1.35G+1.5Q |G+Q+Ex
N(Kn) 112.37 1582.05 1073.55
RDC-N2
M(Kn.m) 26.65 0.88 116.74
Combinaison |0.8G+Ey |G+Q-Ey G+Q+Ex
N3-N5 N(Kn) 242.26 1282.57 660.73
M(Kn.m) 45.63 69.9 101.68
Combinaison |0.8G+Ey |[1.35G+1.5Q |G+Q+Ex
N6-N8 N(Kn) 170.35 738.98 536.68
M(Kn.m) 19.83 19.43 66.96
Combinaison |0.8G+Ey |[1.35G+1.5Q |G+Q+Ex
N9-N10 N(Kn) 56.28 290.68 114.69
M(Kn.m) 10.91 22.01 36.66

V.1.2 Calcul des armatures longitudinales
v' Remarque

Etant donné que la structure comporte quatre (04) sections différentes de poteaux, les zones qui

concernent les poteaux seront délimitées comme suit :

Zone 01 : RDC- 2°M¢tage
Zone 02 : 3°M¢- 5¢M€ étage
Zone 03 : 6°M¢-8°M€ étage

A- Recommandations du BAEL91

2B
—=max| 4cm2/ml, ——
Anin ( 1000)

_s8
100

B : section du béton=(bx h).

Avx

pour les poteaux de section (50x50) cm?
pour les poteaux de section (45x45) cm?
pour les poteaux de section (40x40) cm?
Zone 04 : 9°M¢ et 10°™ étage pour les poteaux de section (35x35) cm?
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B- Recommandations du RPA 99/version2003 ART 7.4.2.1
e Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence, droites et sans crochets.
e Le pourcentage minimal des armatures longitudinales sera de 0.8%B (zone 1la)

e Le pourcentage maximal sera de :
4% en zone courante.
6% en zone de recouvrement.
e Lediamétre minimum est de 12 mm
e Lalongueur minimale des recouvrements est de : 409 en zone lla
e Ladistance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser
25 cm en zone lla.

Tableau V.2 : Ferraillage maximale et minimale

BAEL 91 RPA99/V2003
Section | Amin Anmax Anmin Amax (€M?) | Amax (cm?)
Niveau |(cm?) (cm2) (cm?) (cm2) zone Zone de

courante recouvrement

RDC-N2 |(50x50) |5 125 20 100 150
N3-N5 | (45x45) [4.05 101.25 16.2 81 1215
N6-N8 | (40x40) |4 80 12.8 64 96
N9-N10 |(35x35) |4 61.25 9.8 49 735

V.1.3 Exemple de calcul
A. Ferraillage longitudinal
1. Poteaux de RDC (50x50)
C =C’'=3cm, acier Fe400.

Les efforts ci-dessus sont donnés par le logiciel ETABS 9.7.0 et a partir de la combinaison la
plus défavorable : 1.35G+1.5Q

-Le poteau le plus sollicité c’est le C06
C=C’=3cm.
S=50x50(cm?).

L=4.08m.
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Nmax = 1582.05. Mcorr =0.88 KN.m et Mser= 3.16KN.m

ea: excentricité additionnelle traduisant les imperfections géométriques initiales (Aprés

exécution).
ea=max (2 cm; L/250) BAEL91 mod99 A.4.3.5

ea =max (2cm; 1.63cm)= ea=2cm=0,02m.

e1: excentricité du premier ordre de la résultante des contraintes normales avant application des

excentricités additionnelles.
=  €1= Mcorr / Nmax +€a= 088/158205+0,02 =0.021m.
e2 : excentricité due aux effets du second ordre.

I+ longueur de flambement du poteau.

|
si < Max(lS, 20><e1j .
h h

On pourra utiliser la méthode forfaitaire.

Lf=0,7 lo=0,7x4.08= 2,856 m.

Lt/ h=5.71 <max (15; 1.84) ...... CVv

Donc : Le calcul se fera en flexion composé avec la méthode forfaitaire.

3xI1f
104xh

e2= (2+ao)

a=10% (1 — 1“:;[

): 8.14

S

e2 =0.089 m.
e = (e1 + €2)=0.021 + 0.089= 0.11 m.
e=0.11 m.
MU corr = Nyx € =1582.05x 0.11m =174.03 KN.m.
Les efforts corrigés seront :
{Nmax= 1582.05 KN.
M corrigé = 174.03 KN.m

Mua= MU corrt Nu x(d-h/2)=174.03 + 1582.05 %(0.45-0.25)= 490.43 KN.m

Mua _ 490.43

Hbu= L q2r, . = 0.5x0452x14.2x108 0.34
On a fe=400 donc y = 0.392
Lbu<Ly = : Section partiellement comprimeé
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a=1.25(1-v1 — 2upy )=0.66
Zy,=d(1-0.4a) =0.33

o, =—
Vs

Au: Mua/ZGs: (49043 XlOG)/(348X330)

fe :41—002400 MPa

» Armatures en flexion composée

A=A -(NU/ feq )= 4270 - (1582.05x10%/400) . ......... A =315 cm?
> Le calcule de Aminde RPA

On a Amin=0.8%B = (50X50)0.08= 20cm?

» Condition de non fragilite

AcnF =

0.23.bo.d.frzg

e—0.45d _ 0.23x0.50%x0.45x2.1

Ferraillage des éléments principaux

(0.3-0.20)

DONC : A = MaX( Acars Ao Avingroy ) = MaX(3.15;1.25 ;20) ey Aadopte= 20 CM?

Remarque :

fe

e—0.185d

400

(0.3-0.083)

A= 42.71 cm?

=1.39 cm?

Pour le calcul des différentes sections de ferraillage, on a utilisé le logiciel SOCOTEC, qui
calcul le ferraillage selon les régles de BAEL (section carre).

Les résultats des sections sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau V.3. Ferraillage longitudinal

) Section [ Acal (sz) s AT Aadopté Choix des
Niveau ) barres
(cm?) | combinaison |Acal (cm?) (cm?) (cm?)

0.8G+E, 0 o116
RDC-N2 |(50x50) [1.35G+1.5Q |3.15 1.39 20 28.65 |,
G+Q+Ex 0
0.8G+E, 0
N3-N5 (45x45) | G+Q-Ey 0 1.15 16.2 24.13 12T16
G+Q+Ex 0
0.8G+E, 0
N6-N8 (40x40) | 1.35G+1.5Q (O 1.03 12.8 18.47 12T14
G+Q+Ex 0
0.8G+Ey 0
N9-N10 [(35x35)(1.35G+1.5Q |0 0.87 9.8 12.32 8T14
G+Q+Ex 5.84
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B. Ferraillage transversales
Selon RPA les armatures transversales des poteaux sont calculées a 1’aide de la formule
suivante :
At — pa '\/U
t h.f,
V. : est I'effort tranchant de calcul.
h1:hauteur totale de la section brute.
fe: contrainte limite élastique de I'acier d'armature transversale.
pa: st un coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort
tranchant; il est pris égale:
pa = 2.5 si I'¢lancement géométrique Ag > 5.
pa = 3.75 si I'élancement géométrique Ag < 5.
t : est I'espacement des armatures transversales

» Espacement des cadres.
La valeur maximale de I’espacement est fixée comme suit :
e Danslazonenodale: t<Min (100, 15cm) en zone lla
e Dans lazone courante : t’ <15 @ en zone lla
Ou @, est le diamétre minimal des armatures longitudinales du poteau.
On adopte un espacement de 10 cm en zone nodale et 15 cm en zone courante.

A

La quantité d’armatures transversales minimale th en% est donnée comme sulit :

- 03%si Ag>5

- 08%si  Ag <3

- Si 3<Ag< 5:interpoler entre les valeurs limites précédentes.
Avec : Ag est I'élancement géométrique du poteau et Kg=%f

Les cadres et les étriers doivent étre fermés par des crochets a 135° ayant une longueur droite
de 10 ¢t minimum .

» Exemple de calcul

Poteaux de la zone | :(RDC)
Vmax: 73.56 KN

> Zone courante :
_lf _ 0.7x4.08

hg=2=2C02 =571 > 5w pa = 2.5
-3
At — 0.15%2.5X73.56X10 — 138 Cm2
0.5X400

Soit: A= 4.71 cm? 6HA10
A

La quantité d’armatures transversales minimale h en % est donnée comme suit :

OnaAg =571 >5 == (30
La quantité d’armatures transversales minimale est :
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%> 0.3%(RPAQ9/2003) memmmp

A=

Soit : A= 4.71 cm?

a

> Zone nodale :
_lf _ 0.7x4.08

g =

0.5%x400

6HA10

=0.92 cm?

4.71

Ferraillage des éléments principaux

0.15%0.5

=571>5 ey pa=2.5

_ 0.10%X2.5%X73.56x1073

= 0.63%> 0.3%

La quantité d’armatures transversales minimale est :

%> 0.3%(RPAQ9/2003) b

V.1.4 Vérifications diverses

V.1.4.1 Vérification du poteau a I’effort tranchant

4.71

0.10x0.5

» Exemple de calcul (Poteaux de RDC) :
On a Vmax = 73.56 KN

Vérification de la contrainte de cisaillement :

Tu

_ f

T, = min[O.Zi;SMPa
Vb

préjudiciable)

—Vu _
b.d

73.56x103
500%450

=0.33 Mpa

7, <7, Lacondition est Vérifiée.

= 0.94%> 0.3%

& Les résultats de calcul sont donnés dans les tableaux suivants
>  Zone courante

condition vérifier

condition vérifier

] = min(O.Z%;SMPa) = E = 3.33MPa (Fissuration

Tableau V.4 : Armature transversale (Zone courante)
A %min

N ?cm g ¢ A | p (cth) A | Pate T, <71,

(KN) ) (Mpa) |(m) | ° 2 (ﬁ) (cm2) u =t
RDC-N2 |73.56 (50 [0.33 15 |[5.71 |25 |1.38 |0.63 |4.71 Vérifiée
N3-N5 |66.01 (45 |[0.36 15 476 [3.75 |2.06 |0.7 4.71 Vérifiée
N6-N8 |43.51 {40 |[0.30 15 535 (25 |1.02 |05 3.02 Vérifiée
N9-N10 |24.47 |35 |0.22 15 |[6.12 |25 |0.65 |0.57 |3.02 Vérifiée
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»  Zone nodale
Tableau V.5 : Armature transversale (Zone nodale)

A
; V b T t . Aado —
Niveau : A p. |(cm?) [%min 7, <7,
KN) | em) | vipa) |(em) | LA (cm?)
E?C' 73.56 (50 [0.33 10 |5.71 |25 |[0.92 (094 [4.71 |Vérifice
N2-N3 |66.01 |45 [0.36 10 |4.76 |3.75 (137 (103 [4.71 |Vérifice
N4-N6 [43.51 [40 |(0.30 10 |5.35 |25 [0.68 [0.75 [3.02 |Vérifice
N7-N8 |24.47 |35 |0.22 10 |6.12 |25 |(0.44 (0.86 [3.02 |Vérifiee
v" Conclusion
Les résultats du ferraillage transversal sont résumés dans le tableau suivant :
Tableau V.6 : Résume de Ferraillage transversal
St(cm St (cm
Niveau Section (cm?) 2 LCls (em) (cm)
courante zone nodale |zone courante |zone nodale
RDC-N1 50 x 50 4.71=6T10 4.71=6T10 15 10
N2-N3 45 x 45 4.71=6T10 4.71=6T10 15 10
N4-N6 40 x 40 3.02=6T8 3.02=6T8 15 10
N7-N8 35x35 3.02=6T8 3.02=6T8 15 10
V.1.4.2 Vérification des contraintes
Tableau V.7. Vérification des contraintes
: Section | N Mser o, o, — Gs | O
Niveau , b o, <0y, 6. <o
M) | (kN) |(KN.m) |(MPa)|(MPa) (MPa) |(MPa) | °~ ¢
RDC-N1 |5 x 50 | 1582.05 [3.16 575 |15 vérifiée |86 201.6 |vérifiée
N2-N3 |45« 45 |1282.57 (14.46 6.43 |15 vérifiée |94.2 |201.6 |vérifiée
N4-N6 |40 x 40 | 738.98 [18.89 561 |15 vérifiée [79.1 |201.6 |vérifiée
N7-N8 |35y 35/290.68 [17.93 425 |15 vérifiee |55.5 |201.6 |vérifiée
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V.1.4.3 Vérification au flambement

La vérification au flambement est faite pour le poteau le plus sollicité (C06) au RDC :
Nmax = 1582.05 KN.
Lf=0.7xlo =0.7x4.08 = 2.856 m

A :I% avec: iz\/{ Tel que | lw=ly=5.21x10°m*
i

B=0.25 m?
ixx:iyy: 0.14 donC 7\,x = }\,y =204
Donc 0<ix<50 avec A= 0'—85}\)(2 =0.79

1+0.2(¥)
On vérifier que :
N 582.05x103
Br>——max = eI - 910.27 cm?
A( c28 | fe ) 0.79(c+ )
0.9Yp ' 100Ys 9%X1.5 100x1.15

Nous avons :
Br = [(50-3) x (50-3)] = 2209 cm? >910.27 cm?.......... CV

V.1.4.4 Vérification de I’effort normal ultime

D’aprés CBA93 (art.8.4.1), les éléments soumis & la flexion composée doivent étre justifié vis-
a-vis de I’état limite ultime de stabilité de forme (flambement).

La vérification se fait pour le poteau le plus sollicité (C6).
N im = O{LfCZSJrA.f—e}
0,9., s
Avec :
a : Coefficient en fonction de I'élancement A.
B: : section réduite du béton.
A : section d'acier comprimée prise en compte dans le calcul.

¢ Calculdea :

0,85  eeceeee e sid <50
_]1+0,20(2/35)
1520 .................. 5i50 < A <70
A
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Ferraillage des éléments principaux

¢ Calculde)

A=1lsli

i : rayon de giration

ou : ls: longueur de flambement.

i=0.14 = A=204<50 = «=0.79

V.1.4.5 Les schémas de ferraillage des poteaux

4T20 4T16
| | | |
Cad T10
Cad TI10
= 4x2T16 . .
—— 4x2T16
Poteau 50X50 Poteau 45X45
Hhd 2%4T14
_— T
Cad T8
Cad T8
- 4x2T14
Poteau 40X40 Poteau 35X35

Figure V.1. Les schémas de ferraillage des poteaux
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V.2 Ferraillage des poutres

Le ferraillage des poutres sera déterminé en flexion simple a I’état limite ultime (ELU),
puis vérifiées a 1’état limite de service (ELS) en considérant la fissuration comme étant peu
nuisible.

Les poutres seront étudiées en tenant compte des efforts donnés par le logiciel ETABS,
qui résultent des combinaisons les plus défavorables, présentées par le RPA99 V 03 et le BAEL
91.

Les poutres sont sollicitées en flexion simple sous un moment fléchissant et un effort
tranchant. Pour le ferraillage on doit respecter le pourcentage minimal des armatures imposé
par le RPA99 en zone lla

» Poutres principales : (b, h) =(30,45)
» Poutres secondaires : (b, h) =(30,45)

V.2.1 Recommandation du RPA99/VV2003 en zone lla (Art 7.5.2)
< Armatures longitudinales
> Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre
est de 0,5% en toute la section = Amin = 0.5% b.h
> le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :
4% = Amx= 4%bh.......... en zone courante.
6% = Amax=|6%Dbh............ en zone de recouvrement.
» La longueur minimale de recouvrement est de 40 en zone lla
» 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 cadres du nceud disposés comme armatures transversales des poteaux, sont
constitués de 2 U superposés formant un rectangle ou un carré.
% Armatures transversales
» La quantité d’armatures transversales minimales est données par :
A;=0,003, St p

» L’espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit :

S, < min(%, 12¢,) «........ Dans la zone nodale.
S, < g e En dehors de la zone nodale.

La valeur du diamétre ¢i des armatures longitudinales a prendre est le plus petit diamétre
utilisé, et dans le cas d’une section en travée avec armatures comprimées c’est le diametre le
plus petit des aciers comprimés.

Les premiéres armatures transversales doivent étre disposées a 5cm au plus du nu de 1’appui
ou de I’encastrement.

V.2.2 Recommandation du BAEL 91
< Armatures longitudinales
» Les armatures minimales longitudinales sont données par la condition de non fragilité
Suivante :
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A ... =0,23bd %

e

» L’espacement S doit satisfaire les conditions suivantes :

(St<min (0,9d; 40cm; 150’1 min #0). L’espacement max (Art A.4.2.5)
A f
St — t'"e
< 0,4.b
S < 0,9.A,f,
by (T, — 0,3.ftj)
< Armatures transversales
> Volume relatif d’armatures : Pro = ‘o~ To Avec :
(cosa +sina)0.9f, /1y,
ﬁ Droites a =90° — sina@+cosa =1
K = 0...... si reprise sans indentation.
0...... si fissuration trés nuisible. Donc k=1 (flexion simple).

- 7,=03fk et f; =Min | f;:3.3MPa |=2.1 MPa
- 7, =0.3x2.1x1=0.63 MPa

. A, 7,-03f;
D’ou le volume relatif d’armature vaut : p, = > :
0oS, 0.9
7s

Section minimale d’armature d’Ame

1
» Volume minimal d’armatures : o, = f—maX {%“,0,4MPa}

e

» Diametre des armatures d’ame : ¢, < Min{%;f—g;qfﬁl mm}.

> Espacement maximale : S, = Min { 0.9d;40cm }

V.2.3 Exemple de calcul
Les poutres travaillent a la flexion simple sous le moment fléchissant. Les moments
maximaux, en travées et en appuis sont obtenus par le logiciel de calcul ETABS.
% Calcul des armatures longitudinales
1) Poutres porteuses (poutres principales) la poutre la plus sollicitée c’est la poutre
(B29)
- Ferraillage sous la combinaison G+Q+EX
e Ferraillage en travée
My max= 118.37TKN.m,  Msermax= 17.16KN.m

M, _ 118.37

- 2
b'dz'Fbu 0.3x0.4052x14.2

Ly = 1073 =0,169
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tp, =0.169< g, =0391 = A’=0
4y, =0.169<0.275 = On utilise la méthode simplifiée
Z, =d[1-0.6 z,]=0.405[1-0.6 %0.169)]= 0.36 m

M, _ 11837

= = x10=8.22cm’®
Z,.f., 0.36x400

e Ferraillage en appuis

Mu max— 1235 KNm, Mser max— 2133 KN.m

M

L= “ 10°=0.176
Mo = hd?F,
ty, =0.176 < 11, =0.391 = A=0
p, =0.176<0.275 = On utilise la méthode simplifiée
Z, =d[1-0.6 1,,]= 0.405[1— (0.6 *0.176)]=0.36 m
M .
v 1235 10_gs8em?

~Z,f., 0.36x400
> Pourcentage exigé par RPA99/version 2003

AsRPA min = 0.005%30%45 = 6.75 cm?
AsrrA max = 0.04%*30*45 =54 cm? ......... Zone courante

Asrra max = 0.06*30*45 =81 cm? ......... Zone recouvrement

» Condition de non fragilité (BAEL91)
0,23bdf,, 0.23x30x405x2.1
f - 400

e

= 1,47 cm?

BAELmin =
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V.2.4 Choix des barres : Il faut vérifier que

Tableau V.8. : Armatures longitudinales des poutres

e + | M(KN.m BAEL RPA Choix
Poutre | LLavce ( ) As (cm?) n n | P
Appuis (cm?) | (cm?) | (cm?) des barres
Travee | 1508 10.4 10.56 3T16+3T14
PP
Appuis | 156.6 10.86 12.06 3T16+3T16
147 |6.75
PP lices | Travée | 131.71 8.94 10.56 3T16+3T14
aux
voiles | Appuis | 140.13 9.58 10.56 3T16+3T14
Travée | 118.37 8.22 9.24 3T14+3T14
PS
Appuis | 123.5 8.58 9.24 3T14+3T14
147 |6.75
PS liges | Travée | 86.33 5.66 6.88 3T14+2T12
aux
voiles | Appuis | 11473 | 7.68 8.01 3T14+3T12

% Calcul des armatures transversales Le ferraillage transversal se fait avec I’effort
tranchant qui provoque des contraintes de traction et de compression dans le béton, Ces
armatures transversales reprennent les efforts de traction.

> Selon le BAEL91 (Art 7-4-2-4)
La section minimale A: doit vérifier :
Ai>0,4.b. St/ fe
Avec : b : largeur de la poutre.
St : ’espacement des cours d’armatures transversales.
St <min (0.9d, 40cm)

Donc : St <min (36.45, 40cm) = 36.45 on adopte St =20cm.
A; > 0.4x30x20/400 = A; > 0.6 cm?.
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» Diamétre des armatures d’ame (BAEL Art 7-4-2-3)

. [h b . |45 30

<Mind—; 2 ¢, = ¢ <Mini—;—:1.2+ =1.2cm
¢t {35 10 ¢Im|n} ¢t {35 10 }
Soit: @t=8mm
» Selon le RPA99 version 2003
La section minimale At doit vérifier :
A:=0.003.St. b

L’espacement maximal:
t<min (h/4; 1241 )=1125cm ...... En zone nodale :

St<h/2=225cm .........coooiiiinn. En zone courante :
On adopte les espacements suivants :

-Enzonenodale: ............. St=10cm

- En zone courante : ...........St = 15cm

On aura alors :
At=0.003x Stx b =0.003 x 15x 30 =1,35 cm?> 0.6 cm?
Le choix des barres est le suivant 4®8 : At = 2.01cm?
St adopte = Min (StsaeL, Strra)=15 cm.
On aura un cadre et un étrier de diamétre «®8 ».
La longueur minimale de recouvrement vaut :Lr= 40 ¢ = 40 x1.6 = 64 cm

V.2.5 Vérification
1- Vérification du cisaillement du béton

. . V
» La contrainte tangente conventionnelle : 7z, = —-— < ¢
0

> La contrainte tangente admissible : en fissuration peut préjudiciable avec des armatures
droites (@=90") on aura .

r=min (0.2, /yb,SMPa) = 4.348 MPa.......situation—accidentele

r=min (0.2f.,,/y, 5MPa) =3.33MPa.......... situation— durable

Tableau V.9. : Vérification du cisaillement du béton

Les poutres Section (cm?) | Vu (KN) | tu(MPa) tu (MPa) | Observation
Poutres principale | 30 x 45 97.93 0.81 4.348 Ccv
PP liées aux voiles | 30 x 45 125.73 1.03 4,348 CVv
Poutre secondaire | 30 x 45 83.48 0.69 4.348 cVv
PS liées aux voiles | 30 x 45 90.05 0.74 4.348 cVv
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2- Contrainte de compression dans le béton
- Calcul de la position de I’axe neutre :

% V41 A’s (y-d’)—n As (d-y) = 0
- Calcul du moment d’inertie :

| = % Y3+ 1 A’s (y-d’)? + n As (d-y)?

Ou:  As: section d’armatures tendue
A’s : section d’armatures comprimées
n : 15 coefficient d’équivalence

On a utilisé un logiciel de calcul (SOCOTEC), pour les vérifications des contraintes.
La fissuration est peu nuisible dans les sections des poutres, donc la seule vérification a faire
est la contrainte de compression du béton, cela pour le cas de sollicitations les plus défavorables
dans la travée et appuis.
- M
0y <0y = 0,6.fc28 = 15 MPa. Ope = % y

Les résultats de cette vérification sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau V.10 Vérification de Contrainte de compression dans le béton

Les Baies Zone de '(A(;sz) Mser Ohbc a)c Observation
P vérification (KN.m) | (MPa) | (MPa) | o, <o
PP En travée (inf) 10.65 | 19.84 1.47 15 CVv
Sur appuis (sup) | 12.06 | 28.18 2.08 15 Ccv
» . En travée (inf) 10.65 | 25.48 1.96 15 CVv
PP liée au voile
Sur appuis (sup) | 10.65 | 29.89 2.3 15 CVv
PS En travée (inf) 9.24 |39.85 3.32 15 Ccv
Sur appuis (sup) | 9.24 | 39.6 3.3 15 CVv
PS lie au voile En travefe (inf) |6.88 |22.54 2.13 15 CVv
Sur appuis (sup) | 8.01 | 34.52 3.26 15 Ccv

3- Influence de I’effort tranchant (BAEL91 art 7-6-3)

f.
- Vérification de la compression du béton : V, < 0.4*0.9d*bo* —-
7b
V, < (0.4*0.9*%0. 405*0.3)25 10%/1.5 = 729 KN

- Vérification de I’adhérence

VU
Tse = W <7, =y, f,,=15x2.1=3.15 MPa.
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2 wi=n*r*e = 30.14 cm
r, =0.89 Mpa< 7, =3.15 Mpa

4- Veérification de la fleche
Pour se dispenser du calcul du la fleche il faut vérifier :
Il n’est nécessaire de vérifier la fléche, si les trois conditions sont satisfaites

» Condition N°1: —>—=0,065.

» Condition N°2 :

» Condition N°3 :i<;.
bd  f,
Avec : L :portée de la travée entre nus d’appuis
Mt : Moment fléchissant maximal en travée
Mo : Moment statique
A : Section d’armatures tendue
Les résultats de cette vérification sont donnés dans le tableau suivant :

Tableau V.11 vérification de la fleche

Poutre Condition N°1 | Condition N°2 | Condition N°3 | Observation
P.P 0.126 > 0.0625 | 0.126 > 0.075 0.0087 < 0.0105 | CV
P.P liée au voile | 0.130 > 0.0625 | 0.130 > 0.075 0.0087 < 0.0105 | CV
P.S 0.136 > 0.0625 | 0.136 > 0.075 | 0.0076 <0.0105 | CV
P.S liée au voile | 0.150 > 0.0625 | 0.150 > 0.075 0.0057<0.0105 | CV

NB : Les trois conditions sont satisfaites dans toutes les poutres (pp ; pp liée au voile ; PS),

donc la vérification de la fleche n’est pas nécessaire.
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V.2.6 Les schémas de ferraillages des poutres

B0l (0 Il

en appuiée en travée  en appuiée

poutres principales(Y-Y)

en travée

poutres seconder (X-X)

[ & (I L

en appuiée en travée

en appuiée en travée

poutres principales li¢e au voiles(Y-Y) poutres seconder liée au voiles(X-X)

Figure V.2 schéma de ferraillage des poutres
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V.3 Ferraillage des voiles
Introduction
Le voile est un élément structural de contreventement soumis a des forces verticales et des

forces horizontales. Donc, le ferraillage des voiles consiste a déterminer les armatures en
flexion composée sous 1’action des sollicitations verticales dues aux charges permanentes (G)
et aux charges d’exploitation (Q), ainsi que sous ’action des sollicitations horizontales dues
aux séismes.
Pour faire face a ses sollicitations on prévoit trois types d’armatures :

- Armatures verticales

- Armatures horizontales

- Armatures transversales

Apres avoir fait le calcul du ferraillage pour tous les voiles, nous avons constaté qu’il est
possible d’adopter le méme type de ferraillage pour un certain nombre de niveau, pour cela
nous ferraillons nos voiles par zones :

= Zonel: RDC, 18me, 2éme 3¢me njyequ.
= Zone || : 4eme 5eme geme ot 7¢Me njyeau,
= Zone I11 : 8me, geme, 10eMmeet 118me pjveau.
V.3.1 Combinaisons d’actions :
Les combinaisons d’actions sismiques et celles des deux charges verticales a prendre sont
données ci-dessus :

Selon le BAEL 91

= ELU:135G+15Q
= ELS:G+Q
Selon le RPA 99 révisé 2003 :

G+Q=E
08GtE

V.3.1 Prescriptions données par RPA99/version 2003

a) Armatures transversales

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends. Elles retiennent les
deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le role est
d’empécher le flambement des aciers Verticaux sous 1’action de la compression d’aprés ’article
(7.7.4.3 du RPA 99 modifié 2003).

Les deux nappes d’armatures verticales doivent étre reliées au moins par (04) épingles par
meétre carré de surface.

b) Armatures de couture

Le long des joints de reprise de coulage, 1’effort tranchant doit étre repris par les aciers

de coutures dont la section est donnée par la formule :

\Y . . .
A= 1.1f— Avec : V :Effort tranchant calculée au niveau considére.
e
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Cette quantité doit s'ajouter a la section d'aciers tendus nécessaires pour équilibrer les

efforts de traction dus aux moments de renversement.
c) Espacement

D’apres ’article (7.7.4.3 du RPA99 modifié 2003), I’espacement des barres horizontales et
verticales doit étre inférieur a la plus petite des deux valeurs suivantes :
St <1.5x%xe
St £30cm
Avec (e) I’épaisseur du voile.
A chaque extrémité du voile I’espacement des barres doit étre réduit de moitié sur 1/10 de la
longueur du voile, cet espacement d’extrémité doit étre au plus égale a 15cm

d) Longueur de recouvrement
D’apres ’article (7.7.4.3 RPA99 / version 2003) :
Elles doivent étre égales a :
- 40 pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts est possible.
- 20®@ pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les combinaisons
possibles de charges.

e) Diametre maximal
Le diametre des barres verticales et horizontales ne devrait pas dépasser 1/10 de 1’épaisseur du
voile.

f) Armatures pour les potelets
Il faut prévoir a chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales, dont la
section de celle-ci est 2 4HA10 ligaturées avec des cadres horizontaux dont I’espacement ne
doit pas étre supérieur a 1’épaisseur du voile.

Sl 1

YAy -

& @ [ ] [ ] [ ]

oI T ]
[ ] [ ] [ ]

Ao , Ao
> 4 >
5 L |

Figure.V.3. : Disposition des armatures verticales dans les voiles.

g) Armatures horizontales
Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 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.

D’aprées RPA2003 An >0.15%B
D’aprés le BAEL91 A, = %

«» Veérification des voiles a ’effort tranchant
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La vérification de la résistance des voiles au cisaillement se fait avec la valeur de 1’effort
tranchant trouvé a la base du voile, majoré de 40% (Art 7.7.2 RPA2003)

1,4xV,

La contrainte de cisaillementest : 7, = ucal
b, < d
Avec :

Vu cal : effort tranchant a la base du voile

bo : épaisseur du voile

d : hauteur utile =0,9 h

h : hauteur totale de la section

La contrainte limite est : 7,=0,2 feog : (I’article 7.7.2 RPA99/V 2003)

Il faut vérifier la condition suivante : 7, <7,

h) Le pourcentage minimum
Le pourcentage minimum d'armatures verticales et horizontales des trumeaux, est donné
comme suit :
& Globalement dans la section du voile ....... 0,15 %
& Enzonecourante............oovviiiiiiininn... 0,10 %
V.3.2 Exposé de la Méthode de calcul
Pour déterminer les armatures verticales, on a utilisé la méthode des contraintes.

Cette méthode consiste a déeterminer le diagramme des contraintes a partir des sollicitations

les plus défavorables (N, M) en utilisant les formules suivantes :

o Ny MV N MV
max—Q I min— Q I

Avec :
N : effort normal appliqué
M : Moment fléchissant appliqué.

Q : Section transversale du voile.

V, V’ : bras de levier, sachant que V =V :%

Le decoupage du diagramme des contraintes en bandes de largeur (d) donnée par la formule
suivante :

d< min(h—e ;g Lcj
2 3

Avec he: hauteur entre nus du plancher du voile considéré.
Lc: la longueur de la zone comprimée avec L¢= L-L¢

_ omin
Lt_ L(omax+0min)

L:: longueur tendue
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& Le schéma qui suit montre la disposition et les noms des voiles

LR LA A S O O
RRXSA i

O_

O_

o /R S N - [}
O_H]__E RERE Il
O_

O_

O_

O_

O I
B S e S
O_E - =

o —

Figure. V.4. : Schémas montrant la disposition des voiles

V.3.3 Exemple d’application

Nous proposant le calcul détaillé en prenant le voile V1 dans la zone 1 :

e Détermination des sollicitations
L=3.45m: e=0.3m

Mmax= 5649.61 KN.m
Neor= 3441.41 KN

= (0.3x3.45%)/12= 1.03 m*
Q=1.035m2
V=h/2=34572=172m

V.3.3.1 Armatures verticales

N M.V 3441.41 5649.61%x1.72
Omax—— * = +
Q I 1.03 1.03

= 12775.47 KN/m?
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N M.V _ 3441.41 5649.61x1.72

S — — — . 2 . .
Omin= & " To3 103 6093.13 KN/M ‘mmmp  section partiellement
comprimée

a) Calcul de L;

L= L———) =1.11m
omax+omin

Le=L-Lt=345-1.11=234m

b) Détermination de « N »
N=22« L.e=1014.5 KN

T2

N
AV_E

A, = 25.36 cm? on prend 16HA16 avec Ac=32.17 cm? pour la zone tendue Lt

V.3.3.2 Armatures minimales

Amin =max {015%8 ’Bf_ftZS}

Avec : B=dxe= 10350 cm?
Anmin = max {15.25 ;54.33} = 54.33 cm?

V.3.3.3 Armatures de coutures
1.4V 1.4 X 969.56 x 103

— : — — 2
Ay;=11X o 1.1 X 200 = 37.32cm

On prévoit des armatures de couture si on a une reprise de bétonnage dans notre cas nous
n’avions pas de reprise de bétonnage donc on n’ajoute pas les armatures de coutures avec les
armatures verticales.

Donc Ay = Max(Ay; Apin) = 54.33 cm?

Le ferraillage adopté :

En zone d’about : Soit 6T16 (As= 12.06 cm?)

En zone courante : Soit 36T16 (As= 72.34cm?)

Donc A adopté : As= 84.41 cm?

» Espacement
En zone courante : S; < Min(1.5¢;30) = 30 cm
Soit S; = 15 cm

S
En zone d’about : S, = ?t =10 cm

V.3.3.4 Armatures horizontales
D°aprés le BAEL 91 : Ap="2 = 21.10 cm’

D’aprés le RPAV2003 : Ay> 0.15%B = 15.52 cm?

113



Chapitre V Ferraillage des éléments principaux

Donc Ax = max (21.10 ;15.52) = 21.52cm?

V.3.3.5 Armatures transversales

Les deux nappes d’armatures doivent étre reliées au minimum par (04) épingles au metre carré
Soit: 4 HA8

V.3.4.6 Vérification des contraintes au cisaillement

> Selon le BAEL91 modifié 99

Vu _  969.56x103
bxd (0.9%x3450)%300

= = 1.04 Mpa Avec z'_u =min (0,2 s , 5Mpa) =3,33 Mpa

Vb
t, <7, = condition Vérifiee.

» Selon le RPA99 modifié 2003

_ T _ 1.4x969.56x10% _ ST =
= 50 = 0ox3250)x300 1.46 Mpa Avec:T=14Vu

o = 1.46 Mpa < T, = 0.2 X fro8 = 5 MPa ey CONdition vérifiée.

V.3.3.7 Vérification a L’ELS
Ng
b= BF 154, =
3924.52 x 103
%bc = 300 x 3450 + (15 x 84.41 x 102)
Ope < OpcCondition vérifiée
Les résultats de calcul pour tous les voiles sont regroupés dans les tableaux ci-apres :

Ope = 0.6 X fg = 15MPa

= 3.38 MPa

1. Pour Le Voile V1(L=3.45) Sens yy
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Tableau V.12. Ferraillage verticale du voile V1
Zones | (M, N) N

(KN)
N (max)  -5384.69

N (min) | -1583.76
M (max) -3441.41
N (max) | -3375.78
N (min)  -856.78
M (max) | -1445.5
N (max) -1503.26
N (min) | -212.06

M (max) -1073.47

M O'max Gmin Nature
(KN.m) | (KN/m2) | (KN/m?)

28.67 5250.77 515442  SEC
851.47 2960.94 | 99.46 SEC
5649.61 12775.47 -6093.13 SPC
80.11 3396.23 | 3127.01 | SEC
1236.27 2905.14  -1249.52 SPC
-1356.44 ' 3675.87 | -882.63 | SPC
99.04 1618.84  1286.01 SEC
497.03 1040.06 @ -630.28 | SPC

-1309.06 3236.81 -1162.47 SPC

% Résultant de ferraillage pour le voile V1

Lt
(m)
0

0

1.12

1.04

0.67

1.3

0.91

Tableau V.13. Choix des barres pour le voile V1

Av \Amin As/na

(cm?)  (cm?) p
(cm?)

1342 5433 67.12

4

84.03 1 54.33 42.01
5

37.21 5433 27.16
5

Choix des barres/nappe
Zone courant  Zone d’about Aadopté
Choix Si(cm) choix Si(cm) (cm?)

22T20 12 4T20 8 81.65
22T16 12 4T16 8 52.25
22T14 12 4T14 8 40.01

2. Pour le voile V2 (L=1.20) sens YY

AH

3.45

2.41

2.78

3.45

2.15

2.54

F
(KN)
5384.37

1583.76
1014.5
3375.78
193.68
88.44
1503.26
123.03

158.96

Av
(cm?)
134.24

39.23
25.92
84.03
4.84
2.21
37.21
3.08

3.97

Choix AHadop St

(cm?)

20.41

15.52

15.52

(cm?)

20T12 22.6

20T12  22.6

20T12 22.6
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Tableau V.14. Ferraillage verticale du voile V2

Zones | (M, N) N
(KN)

1 N (max) -1975.69
N (min) | -241.65
M (max) -925.35

2 N (max) | -1228.01
N (min)  -181.52
M (max) | 173.3

3 N (max) -522.93
N (min) | -40.74
M (max) 431.58

Zon

M
(KN.m)

28.78
122.83
556.8
49.22
19.53
-1199.6
66.19
-28.77

154.45

O max

(KN/m2)
5887.75

2877.22
10303.75
4094.75
775.45
17142.52
2371.89
512.75

3343.97

Gmin Nature
(KN/m?)
5088.31  SEC
-1034.72 | SPC
-5162.92  SPC
2727.53 SEC
232.97 SEC
-16179.72 | SPC
533.28 SEC
-286.42 SPC
-946.31 SPC

+« Résultant de ferraillage pour le voile V2
Tableau V.15. Choix des barres pour le voile V2

Av
(cm?)

\min
(cm?)

49.39 18.90

35.35 | 18.90

12.95 18.90

As/na

(cm?)
24.69

17.67

9.45

Choix des barres/nappe

Zone courant Zone d’about Aadopté
Choix St(cm choix S(cm) (cm?)
)

8T20 12 3T2 8 34.55
0

8T16 12 3T1 |8 22.11
6

8T14 12 3T1 8 16.94
4

3. Pour le voile V3 (L=2m) sens XX

Lt | Lc F Av
(m) [ (m) | (KN) | (cm?)
0 1.2  1975.69 49.39
0.36 1 0.84 | 56.48 1.41
04 0.8 31022 7.76
0 1.2 | 1228.01 30.57
0 12 18152 441
0.58 | 0.62 | 1414.10 | 35.35
0 12 52293 12.95
0.43 1 0.77 | 18.48 0.46
0.26 0.94 37.57 0.94
AH ChoiX AmHadop St
(cm? (cm?) (cm)
)
8.64 15T12 16.96 20
54 | 15T12 | 16.96 20
54  15T10 11.78 20
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Tableau V.16. Ferraillage verticale du voile V3

(M, N)

N (max)
N (min)
M (max)
N (max)
N (min)
M (max)
N (max)
N (min)

M (max)

N
(KN)
-1861.18

-181.56
-796.92
-1347.3
-229.03
-672.26
-613.46
-41.89

-472.42

M
(KN.m)

-520.96
95.56
1414.36
52.93
29.8
-322.18
54.13
-41.97

-279.51

O max

(KN/m?)
5706.77

780.40
8400.00
2510.15
530.72
2731.33
1293.08
279.67

2184.92

Omin
(KN/m?)
497.17

-175.20
-5343.60
1980.85
2232.72
-490.47
751,78
-140.03

-610.18

+» Résultant de ferraillage pour le voile V3
Tableau V.17. Choix des barres pour le voile V3

Av \min As/na
(cm?3)  (cm?) p
(cm?)
46.32 315 23.16
33.47 | 315 16.73
15.12 315 15.75

4. Pour Le Voile V4 (L=1.20) Sens XX

Choix des barres/nappe

Nature

SEC

SPC

SPC

SEC

SEC

SPC

SEC

SPC

SPC

Zone courant Zone d’about Aadopté
Choix  St(cm choix Si(cm) (cm?)
)

10T16 15 4T2 8 32.68
0

10T14 | 15 4T1 8 23.43
6

10T12 15 4T1 8 17.47
4

Lt
(m)
0.16

0.37

0.81

0.3

0.67

0.44

AH
(cm?
)
9.00

9.00

9.00

Lc
(m)
1.84

1.63

1.19

1.7

1.33

1.56

F
(KN)
1861.18

9.64
699.73
1347.30
229.03
22.40
613.46
14.02

39.96

Choix  AHadop
(cm?)

15T12 16.96
15T12 | 16.96

15T10 11.78
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33.47
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0.56
15.12
0.35

1.00
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(cm)
20
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Tableau V.18. Ferraillage verticale du voile V4

Zones | (M, N) N M
(KN) (KN.m)
1 N (max) -1884.31 -80.28
N (min) | -122.48 | 37.35
M (max) -998.55  459.23
2 N (max) |-1237.19 | -12.65
N (min) -253.67  69.76
M (max) | -707.6 350.73
3 N (max) -577.59  -61.78
N (min) | -57.76 | 234.16
M (max) -362.17 277.8

Zon

Omax

(KN/m?)
6349.19

858.97

9151.94
3955.39
1672.28
6836.81
2462.47
3412.67

4864.36

Nature

Omin
(KN/m?)

4119.19  SEC

-178.53 | SPC
-3604.44 SPC
2917.89 | SEC
-263.00  SPC
-2905.69 | SPC
746.36 SEC
-3091.78 | SPC

-2852.31 SPC

+«» Résultant de ferraillage pour le voile V4
Tableau V.19. Choix des barres pour le voile V4

Choix des barres/nappe

Av \min As/na

(cm?) (cm?) p Choix
(cm?)

46.98 189 2349 8T20

308 189 | 154 | 8T16

1431 189 945 8T14

5. Pour le voile V5 (L=3.55) sens XX

)
12

12

12

Zone courant Zone d’about Aadopté

Si(cm choix Si(cm) (cm?)
372 8 34.55
0
3T1 |8 22.11
6
3T1 8 16.94
4

Lt Lc F Av
(m) | (m) | (KN) | (cnm?)
0.47 0.73 1884.31 46.98
0.21 0.99 | 553 0.14
0.34 0.86 183.82 4.58
0.51 0.69 | 1237.19 30.8
0.16 104 6.43 0.16
0.36 1 0.84 15599 3.9
0.28 092 57759 1431
0.57 0.63 26453 6.61
044 0.76 189.77 4.74
AH ChoiX AmHadop St
(cm? (cm2) (cm)
)
8.64 15T12 16.96 20
5.4 15T12  16.96 20
54 15710 11.78 20
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Tableau V.20. Ferraillage verticale du voile V4

Zones | (M, N) N
(KN)
1 N (max) -5828.93

N (min) |-1714.79
M (max) -4596.99
2 N (max) | -3599.13
N (min)  -864.23
M (max)  -1533.68
3 N (max)  -1559.14
N (min) |-198.43

M (max) -1128.41

M
(KN.m)

-9.5
412.65
-4195.61
47.54
1024.84
-1077.59
48.92
327.12

-1013.49

Omax

(KN/m?)
5488.25

2265,00
10974.80
3454.91
2437.89
3150.20
1541.62
705.45

2667.94

Omin
(KN/m?)
5458.10

955,26
-2341.95
3304.02
-814.92
-270.05
1386.35
-332.82

-548.86

+» Résultant de ferraillage pour le voile V5
Tableau V.21. Choix des barres pour le voile V5

Zon Av \min As/na
e (cm?) (cm?) p
(cm?)
1 145.3 5591 72.67
5

2 89.6 | 5591 4438

3 38.6 5591 27.95

Choix des barres/nappe
Zone courant Zone d’about Aadopts
St(cm choix St(cm) (cm?)

Choix

23T20

23T16

23T14

)

12 5T2 8
0

12 5T1 | 8
6

12 5T1 8
4

Nature | Lt
(m)
SEC 0
SEC 1.05
SPC 0.62
SEC 1.74
SPC 0.89
SPC 0.28
SEC 1.68
SPC 1.14
SPC 0.61

87.93

56.27

43.09

AH
(cm?

)

Lc
(m)
3.55

2.5

2.93
1.81
2.66
3.27
1.87
241

2.94

F
(KN)
5828.93

1714.79
219.32
3599.13
108.72
11.35
1559.14
56.81

49.87

Choix AHadop
(cm?)

219 20T14 30.79

8

159 | 20T12 | 22.62

8

159 20T12 22.62

8

Av
(cm?)
145.35

42.49
5.48
89.6
2.72
0.28
38.60
1.42

1.25

St
(cm)

15
15

15
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Chapitre V

Ferraillage des éléments principaux

«» Les vérifications des contraintes a ELS et ELU
Tableau V.22. Les vérifications a ELS et ELU des contraintes.

Vérification des contraintes de cisaillement

Zone V

WN P WND P N P W NP WODN P

(KN)

969.56

530.32
342.22

176.25
105.66
74.8

461.58

170.36
97.56

238.27

221.89
162.47
532.27
412.27
225.45

alELU
Tp
(MPa

)
1.46

0.8
0.51

0.76
0.46
0.32
1.2

0.44
0.25

1.03

0.96
0.7
0.77
0.6
0.33

Tp

o1 o1 o101 o1 o1 o1 O1 U'IU'IU'IO'IU'IU'IO'IV/E
o
QD

OBS

CVv

CcVv
CVv

CVv
CVv
CVv
CVv

CVv
CVv

CVv

CVv
CVv
CVv
CVv
CVv

tll
(MPa

)
1.04

0.57
0.37

0.54
0.33
0.23
0.85

0.32
0.18

0.74

0.68
0.5

0.55
0.43
0.23

Ty
(MPa

)
3.33

3.33
3.33

3.33
3.33
3.33
3.33

3.33
3.33

3.33

3.33
3.33
3.33
3.33
3.33

OBS

CVv

CcVv
CcVv

CVv
CVv
CVv
CcVv

CVv
CcVv

CVv

CVv
CVv
CVv
CcVv
CVv

Vérification a I'ELS

Ns
(KN)

3924.52

2464.17
1098.39

1435.96
893.15
380.66
1228.29

983.24
447.66

1222.46

899.06
419.79
4243.44
2624.11
1135.03

Ohc
(MPa)

3.77

2.37
1.05

3.93
2.46
1.05
2.03

1.63
0.74

3.34

2.47
1.16
3.93
244
1.06
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Chapitre VI etude de l'infra structure

VI1.1. Introduction

Le sous-sol est constitué de voiles périphérigues et de fondations : ceux sont des éléments
de résistance de I'infrastructure qui doivent étre capables de reprendre toutes les charges
provenant de la superstructure et de les transmettre au bon sol (la bonne couche)

Un sol est caractérisé par sa capacité portante : une pression (contrainte) admissible maximale
que peut supporter un terrain de fondation sans aucun risque de rupture (poingonnement) ou de
tassement différentiel (non uniforme).

Le taux de travail a la rupture, représente la contrainte entrainant le poingonnement du sol.

De plus il ne faut pas qu’il y’ait de différence de tassement appréciable entre deux points
porteurs 2 fondations, ceux qui engendrait des désordres graves dans la superstructure
(fissurations des murs, déformations des planchers).

Dans le cas de projet de grande surface et d’un terrain peut homogéne, on adoptera le taux de
travail du sol le plus mauvais afin de limiter le tassement différentiel.

VI1.2. Etude du mur voile périphérique

Le voile périphérique fonctionne comme un mur de souténement chargé en une surface, ou bien
en d’autres termes est une caisse rigide assurant I’encastrement de la structure et la résistance
contre la poussée des terres.

Le voile est calculé comme une dalle supposée uniformément chargée par la poussée des terres.
Sa hauteur est déterminée entre le plan de fondation et le niveau (x00) :

D’aprés le (RPAgoVersion 2003), le voile périphérique doit avoir les caractéristiques minimales
ci-dessous :

L’épaisseur du voile doit étre supérieure ou €gale a 15 cm.

Les armatures sont constituées de deux nappes, le pourcentage minimal est de 0,10% dans les
deux sens horizontal et vertical.

V1.2.1. Epaisseur du mur
L’épaisse (e) du mur sera donnée par la condition suivante.
hauteur du mur: h, = 5.6 — 0,45 = 5.15 m (Pour les deux sous-sols)

h 515
e= % =-eZ= o5 — e > 20.6 cm — on opte pour une epaisseur e = 25 cm
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V1.2.2 Calcul de la poussee des terres
Le voile périphérique est sollicité en flexion simple :
On étudiera le panneau le plus défavorable, de dimension (4.00x2.35) m2.

La contrainte engendrée par la poussée des terres est notée par "q” due au poids volumique des
terres est exprimée comme suit :

1

q :E’Ys.hg. KP

Ou:

Yh : poids volumique des terres— yn=21.5 kN/m?3.

Tt
A: coefficient de possée — K, = tan? (Z — %) — : angle de frottement de la terre.

Et pour un terrain de argile sableuse — ¢ = 25.55°

Voile périphérique

25cm
i ; Pousse des terres
A
< €
«— o |
5.15m
< <<
A\ 4 ‘ﬁ

Dalle de radier

Fig. VI.1. Schema statique d’un voile périphérique.

_ (M@ _ 2(@_25.5) _
Kp = tan (4 2)—>Kp— tan 2 5 - Kp = 0,397
V1.2.3 Calcul des sollicitations
L, 2,35 ) ) )
o= —=——= 0,59 > 0,4 — la dalle travaille dans les deux directions.
L, 4.00
Mox = g . q. L2
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Moy = py . Mox

En travée : M = 0,85 Mox : My = 0,75 Moy
Enappui : Max=-0,5Mox : May =-0,5 Mox
Données :

Surcharges éventuelles : g=10KN /m

. 1
* Poussée due aux terres : g == vs.h2. Kp

he=2.35m ql=23.57 KN/m?
he=5.15m @2 =113.19KN/m?
Omoy= (q1+2)/2 = 68.38 KN/m?

e Poussée due aux surcharges

Une contrainte éventuelle d’exploitation : q = 10 KN/m?

Pg= Kp x q=0,397x 10 = 3.97 KN /m2,

Méthode de calcul

Le ferraillage des voiles périphériques, sera calculé comme étant une dalle appuyée sur quatre

cotes.
» Combinaison fondamentale
E.LU: qu =1.35 qmoy +1.5pq = 98.27 kN/mI

ELS: qser = qmoy +pq =72.35 kN/mI
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V1.2.4 Calcul des moments

Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant

Tableau. VI.1. Détermination des moments fléchissant en appuis et en travée.

Le panneau considéré E.LU E.LS
Lx (m) 2,35 2,35
Ly (m) 4 4

o 0,59 0,59
™ 0.0825 0.0873
Ky 0.292 0.465
Moments Mox (KN.m) | 44.77 34.88
isostatiques Moy (kN.m) | 13.07 16.22
Moments Mux (KN.m) | 38.05 29.65
en travée Mty (KN.m) | 9.80 12.17
Moment Max (KN.m) | 22.39 17.44
en appui May (KN.m) | 22.39 17.44

Le sens X-X

a) -En travée

V1.2.5 Calcul du ferraillage a PELU

Calcul d’une section rectangulaire (bxe) avec b=100cm, e=25cm et d = 0,9 e = 22.5cm.

Mt =38.05x10% N.m

M,

38.05x103

Wy d2.0,.  100x22.5%x14,2
n< w = 0,392 pas d’armatures comprimeées Au= 0

os = 348MPa

a=125(1-+1-2x0,053 = 0,068

= 0,053
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z=d(1— 0,4.0,068) = 21.89

M,  38.05 103

At = =
Y o0.B.d 348x21.89

= 4.99 cm?/ml

b) -En appui
a.=22.39103 N.m - A2 = 2.9 cm?/ml
Lesens Y-Y
a) -En travée
Calcul d’une section rectangulaire (bxe) avec b=100cm et e=25cm).
M{,=9.8 10° N.m - Al = 1.26 cm?/ml
b) -En appui
M§,=22.39.10° N.m - A2 =29 cm?/ml
» Armatures minimales
R.P.A: Apin = 0,1%.b.h = 0,1%(100x25) = Apip = 2.5 cm?/ml

f,; 2,1
B.A.E.L: A, = 0,23.b. d.% > Apin = (0,23x100x22.5xm) = Apin = 2,72 cm? /ml
e

Choix d’armatures
Achoi = maX(Acal;Amin BAEL;Amin RPA)
Les résultats de ferraillage sont donnés par le tableau suivant :

Tableau. VI.2. Evaluation des sections d’armatures longitudinales du voile périphérique.

Sens X-X Sens Y-Y

Acal | Amin | Achoi | ChoiS | Aadop | St | Acal | Amin | Achoi | Chois | Aadop | St
Cm2 | Cm2 | Cm?2 | des Cm2 [cm |Cm2 | Cm2 | Cm? | Des Cm2 | cm

/ml | /ml | /ml | barres | /ml /ml | /ml | /ml | barres | /ml

En 499 | 2.72 | 499 |6T12 |6.79 |15 | 126|272 |272 |5T12 | 556 |20

Travée

En 29 27229 |6T12 [6.79 |15 |29 |272 |29 |5T12 |556 |20

appui
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V1.2.6 Vérification a PELS

Fissuration préjudiciable

e V/érification des contraintes

Dans le béton : On doit vérifier que :

o, = VK <o, =0.6f,, =15MPa

Dans I’acier : On doit vérifier que : o, =7.K(d —y,) < o, = 202MPa

Les résultats sont donnés dans le tableau ci-dessous

Sens X-X
Tableau V1.3 : Vérification des contraintes a ’ELS (sens X-X)
Zone '[\I/|<Sle\r|.m] é?:;;p ow [MPa] | os [MPa] | 6, [MPa] | o, [MPa] | Vérification
Appuis |17.44 |6.79 2.62 124.8 15 202 CcVv
Travée |29.65 |6.79 4.45 198.2 15 202 CcVv
Sens-Y-Y
Tableau V1.4: Vérification des contraintes a ’ELS (sens Y-Y)
Zone ?/rlfrirl.m] éﬁgp o, [MPa] | o: [MPa] | 5, [MPa] | 5. [MPa] |Vérification
Appuis |17.44 |5.56 2.89 151.4 15 202 Cv
Travée [12.17 |5.56 2.01 105.7 15 202 Cv
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V1.3. Etude de fondations

Les éléments de fondations ont pour objet de transmettre au sol les efforts apportés par les
¢léments de la structure (poteau, voiles, mur ....).

Cette transmission peut étre directement (cas des semelles reposant sur le sol comme le cas des
radiers) ou étre assurée par I’intermédiaire d’autres organes (par exemple, cas des semelles sur
pieux).

V1.3.1 Différents types des fondations

Il existe quatre catégories de fondations :

¥’ Les fondations superficielles : lorsque les couches de terrain capables de supporter
I’ouvrage, sont a faible profondeur (semelles isolées sous poteau semelles filantes sous
mur radier).

v’ Les fondations profondes : lorsque les couches de terrain capables de supporter
I’ouvrage, sont a une grande profondeur (puit, pieux).

¥’ Les fondations spéciales : on site les colonnes ballastées qui sont des colonnes en
pierres ou de graviers ciments, on I’intégre dans le sol sous des semelles isolées par
exemples.

v’ Les fondations surfaciques ou radier
Il existe quatre (04) types de radiers

1) Le radier dalle pleine (le plus courant).
2) Le radier nervuré.
3) Le radier champignon sous poteau.
4) Le radier vodte.
L’emploi d’un radier se justifier lorsque

e La contrainte admissible a la compression du sol est faible.
e Quand le bon sol est situé en trop grande profondeur.
e Les autres types de fondations transmettraient au sol des contraintes trop
élevées.
e L’aire totale des semelles est supérieure a la moitié de 1’aire occupée par le
batiment.
Les charges apportées par ’ensemble du batiment ne risquent pas d’entrainer des tassements
differentiels incompatibles.

V1.3.2 Choix de type de fondation

La connaissance de la nature est absolument indispensable pour savoir a quel niveau nous
disposons d’un terrain d’assise suffisamment résistant.

v Facteur de choix du type de fondation :
» Lanature de I’ouvrage.
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» La nature du terrain.

» La mise en ceuvre des fondations : terrain sec, présence d’eau.
> Le type d’entreprise : matériel disponible et compétence.

> Le co(t des fondations : facteur important mais non décisif.

v Le type de fondation est choisi essentiellement selon les criteres suivants :
e La résistance du sol
e Le chevauchement des semelles
e Le mode constructif de la structure

v’ Le choix des fondations doit satisfaire les critéres suivants :
Stabilité de I’ouvrage (rigidité)

Facilité d’exécution (coffrage)
e Economie

L’étude géologique du site a donné une contrainte admissible de 2 bars.
Remarque

Le batiment étudié est une structure réaliser par voiles porteur , donc la solution de semelles
isolées est a écarter.

On aura le choix entre les semelles filantes et le radier général.
V1.3.2.1 Semelles filantes
La surface du la semelle sera déterminer en vérifiant la condition :

Nser — N
So-sol =>S>—
S o2

semelle sol

ser=111990.13 KN ; O o = 2 bars = 0,2 MPa

11199013x10°°
S2
0.2

=559.95m?

On a la surface totale de I’ouvrage St = Ix X ly = 26 X 26.65 = 692.9m?

559.95
e =0.8 ou80 %
St 692.9
Conclusion

La surface totale des semelles occupe plus de 50% du la surface d’emprise de 1’ouvrage, on est
donc amené a opter le radier général

Ce type de fondation présente plusieurs avantages :
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= L'augmentation de la surface de la semelle (fondation) minimise la pression exercée par
la structure sur le sol

= Laréduction des tassements différentiels

= La facilité d’exécution

V1.3.3 Calcul d’un radier général
V1.3.3.1 L’épaisseur du radier

» Condition forfaitaire
L’épaisseur du radier doit satisfaire la condition suivante :

L max <hr< L max

8 5

Lmax = 5.50 m: la plus grande distance entre deux files successifs.
D’ou : 68.75 cm < h; < 110cm.

» Condition de rigidité

3
=2Lmax244EI Avec Izm

V4 Kb 12

Le

L max : plus grande distance entre deux points d’appuis.

Le :longueur élastique.

E : Module d’¢lasticité du béton E =32164.2 MPa

b :largeur du radier (bande de 1 metre).

K : coefficient de raideur du sol rapporté a 1’unité de surface

Pour un sol moyen: K=40 MN/m?3

48K L max”
hzi/ = 3h23/%:h:82.5cm

» Condition de non poingonnement
Le poingonnement se fait par expulsion d’un bloc de béton de forme tronconique & 45°, La
verification se fait par la formule suivante :
< 0,045 ILlC h fC28
u =
Vb

N

Avec :
He - Périmetre du contour projeté sur le plan moyen du radier.

Ny : Charge de calcul a ’ELU
h : Epaisseur totale du radier.
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e Pour les voiles
Nu =5828.93 KN
L =2.(a' +b )

{a'=a+h
b=b+h pose que h =90 cm

I = (@+ b +2h).2 = (0.30+3.55+2x0.9).2 = 11.3 m

Ny
—— = U. m
h> 0.045%(%) 0.68

e Pour les poteaux
Ny =1582.05 KN

ie = (a+ Db +2h).2 = (0.50+0.5+2x0.9).2 = 4.1 m

Ny

———— =051m
h> 0.045%(%)

Conclusion

Pour satisfaire a toute les conditions précédentes on prend comme hauteur de radier : h=90cm.
Vue que la hauteur est importante, donc il y a lieu de prévoir un radier nervuré.

» Condition de coffrage

a) Pour des nervures

La hauteur de la poutre et donnée par la formule suivante :

L 550
h, > 18X = —=55¢cm
10 10

Soit:  hp=90cm

h

b, > =2=45cm
2 2

p
Soit: by =50cm
b) Pour la dalle

L 550
h, > —HaX = =275cm
20 20

Soit : hp=40cm

V1.3.3.2 Détermination des efforts

R/

«» La surface minimale du radier
» Calcul de débordement

S0cm

S0cm

I 40cm

Figure VI.2. : la nervure
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D > max ( % ;30 cm) =45 cm On prend : D=50cm

S debord = D X périmétre du batiment

S radier = S batiment + S debord => S radier = 745.55 m?
» Calcul des sollicitations

Grag = p-hraq -Sraq + poid des nervures
Graq= 25%0.4x 745.55 + [(0.9 — 0.4) x 0.5 X 25 X 394.55] =9921.44 KN
Gpatiment = 94596.39 KN
Qrotale = 17393.92 KN
Gtotale = Grad + Gpatiment = 104517.8 KN

» Les combinaisons de calcul
N, =135Gr +1.5Q =167189.95 KN.m
Nger= Gp + Q = 121911.7KN.m
% Verification de surface du radier

ATELU : Srgq = = LTI %XA0 = 628.53 m?

. Ng  121911.7x1073
al’ELS : S;aq > =
Oadm 0.2

= 609.55m?

V1.3.3.3 Les vérifications

*

%+ Vérification de la pression hydrostatique

Cette vérification justifie le non soulévement de la structure sous ’effet de la pression
hydrostatique.

G 2aS,. .7, -2
o : Coefficient de sécurité vis a vis du soulévement = 1.5
7w : Poids volumique de ’eau (7w = 10KN/m?3)
Z . Profondeur de I’infrastructure=5.6 m
a S,y Ve -Z=15%x10x5.6x745.55 = 62626.2KN

Gt=104517.8 KN > 62626.2KN = Pas de risque de soulévement de la structure.
+ Condition de non cisaillement

D'apreés le reglement CBA93 (Art. A.5.1) on doit vérifier que :

7, = Mumax < Tultim = o,o7_fﬁ =1,16 MPa .
b,.d Vb
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L
V max — max
u q, 2
ymax = Ny.b Lmax _ 167189.95x1 _E — 616.69 KN
Srad 2 745.55 2
= 51669x1000 _ (5 76 MPA <7=1.16 MPA = condition vérifier
1000%x810

«»» Calcul du CDG et les moments d’inertie

Les coordonnées du centre de gravité du radier seront calculées comme suit :
S, - X, S.-Y.
XG — Z I I — ; YG — Z 1 1
2.5 2.5

Avec :

Si : Aire du panneau considéreé ;
(Xi, Yi) : Centre de gravité du panneau considéré.

Les coordonnées du centre de gravité du radier sont :
Xc=13.00m
Yc=13.33m

Le moment d’inertie est donné par :

= (li + Sidi%)
Avec :
li : moment d'inertie du panneau (i).
Si : aire du panneau considéré (i).
di : distance entre le CDG du panneau (i) et le CDG du radier.

Les moments d’inertie suivant les deux directions sont :
I =41 009,4 m*
Iy, =39 033,4 m*
«»+ Vérification de la stabilité au renversement
D’aprés le RPA2003 (art 10.1.5) le radier reste stable si :

M

=M 1
N 4
Avec : e : I’excentricité de la résultante des charges verticales.
M : moment di au séisme.
N : charge verticale permanente.
N=0,8 Ng = 0.8 x 94596.39 = 75677.11KN
Sens X-X : e =229 _o3m < 2=65m ..o Cv
75677.11
SensY-Y: e=222 -9 96m < 2=6.67 m.............. cv
75677.11
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La stabilité du radier est vérifiée dans les deux sens.

% Veérification des contraintes sous le radier
Les contraintes transmises au sol par le radier 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 diagrammes est triangulaire
ou trapézoidale.

Quel que soit le diagramme, la valeur de la contrainte moyenne est donnée par la formule

suivante :

moy = adm

Le radier est sollicité par les efforts suivants :

N : effort normal de calcul.

M : Moment d’excentricité dus aux charges verticales : M =N x e
ex= X - Xer =13 -13.15=-0.15m

ey= Y6 - Yer =13.33 - 13.4 = -0.07m

Les résultats de calcul sont résumés sur le tableau suivant
Tableau V1.5 : Vérification des contraintes sous le radier

ELS ELU

Sens x-x Sens y-y Sens x-x Sens y-y
N (KN) 121911.7 121911.7 167189.95 167189.95
e 0.15 0.07 0.15 0.07
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M (KN.m) 18286.75 8533.82 25078.5 117083.3
V (m) 13 13.33 13 13.33
I (m?) c 39 033,4 41 009,4 39 033,4
o1( KN/m?) 169.3 166.43 232.2 228.25
o, (KN/m?) 157.7 160.6 216.3 220.25
amoy(KN/mz) 163.5 163.5 224.25 224.25
Oaam = 1.5044m

300 300 300 300
(KN/m?)
Vérification CVv CVv CVv CcVv

% Vérification de la stabilité
Sous I’effet des charges horizontales (forces sismiques), il y a développement d’un moment
reversant.

M = Mo + Toxh
Avec:
Mo : Moment sismique a la base de RDC
To : L’effort tranchant a la base de RDC
h : profondeur de I’infrastructure h =5.6 m
A cet effet, les extrémités du radier doivent étre veérifiées :
- Aux contraintes de traction (soulévement) avec la combinaison 0,8G + E ;

- Aux contraintes de (compression) maximales avec la combinaison G + Q + E.

Les résultats de calcul sont résumés sur le tableau suivant
Tableau VI1.6. : Vérification de soulévement

0,8G+E G+Q+E

Sens X-X Sens Y-Y Sens X-X Sens Y-Y
N (KN) 75677,11 75677,11 111990,3 111990,3
M (KN.m) 160447.6 165936.4 160447.6 165936.4
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V (m) 13 13.33 13 13.33

I (m?) 41 009,4 39 033,4 41 009,4 39 033,4
o1 (KN/m2) 152.36 158.17 201.1 206.87
0, (KN/m?) 50.6 44.84 99.34 93.54
Omoy (MPQ) 0.101 0.102 0.15 0.15

0 cam(MPa) 0.2 0.2 0.2 0.2
Vérification Ccv CVv CVv CcVv

V1.3.3.4. Ferraillage du radier

Pour le calcul du ferraillage du radier, on utilise les méthodes exposées dans le BEAL 91.
Le radier sera calculé comme un plancher renversé soumis a une charge uniformément répartie.
Les panneaux sont encastrés sur 4 appuis ; on distingue deux cas de figure :

2
1¢rCas: Si:a<0.4 laflexion longitudinale est négligeable = M, =q, -?Xet Moy =0

2°M Cas: Si:0.4<a <1 lesdeux flexions interviennent, les moments développés au centre
de la dalle dans les deux bandes de largeur d’unité valent :

* Dans lesens de la petite portée  Lx: Mgy =py -0y -L2X
* Dans le sens de la grande portée Ly : Mgy =gy -Myy

* Lesvaleursde /y, My .sontdonnées par le BAEL.
a) Ferraillage du panneau

Le calcul de ferraillage se fait par une bonde de 1ml, On choisit le panneau le plus défavorable :
Lx=52m ,Ly =55m

Evaluation des charges est surcharge
e AELU

qu = (1.35G + 1.5Q)/ S,aq
—16718995 _ 594 26 KN/m?

Qu =71555

e AELS

CIser = ( G + Q)/ Srad
= 219117 _ 163,52 KN/m?

Iser = 4555
Correction des moments
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k=22-004

l, 55
04<ac<l1 = la dalle travaille dans les deux sens

Sens X-X
M, =p gl
M_=085M,
M, =050,
Sens-Y-Y
M, =u M,
M, =0,75.M,
M, =0.50M,

Les résultats de calcul sont résumés sur le tableau suivant :
Tableau V1.7 Calcul des sollicitations

ELS ELU

Sens xx Sens yy Sens xx Sensyy
n 0.0491 0.906 0,0419 0,864
M (KN.m) 217.1 196.7 254.1 219.53
Mt(KN.m) 184.5 147.53 215.99 164.7
Ma(KN.m) 108.55 108.55 127.1 127.1

» Calcul des armatures a PELU

b=1m  h=40cm d=36cm fou=14.2MP

Amin = 0.23 b d fi—ff = 4.34 cm2

Tableau V1.8. Ferraillage de la dalle.

XX SENS YY SENS

appui travée appui travée
M (KN.m) 127.1 215.99 127.1 164.7
As (cm?) 10.54 18.44 10.54 13.82
Amin (cm?) 434 4.34 4.34 434
Choix des barres | 10T16 10T20 10T16 Jlrg-_ll-_ig
St (cm) 10 10 10 10
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Aadop (cm?) | 20.11 30.42 20.11 26.14

» Vérification des contraintes a ’ELS

La fissuration est préjudiciable alors :

Dans le béton : On doit vérifier que : Ot = Y1-K < Oy =0.6 T =15MPa
Dans I’acier : On doit vérifier que : o, =n.K(d - y,) < o_‘s =202MPa

Les résultats donnés par logiciel SOCOTEC sont dans les tableaux ci-dessous :
Sens X-X
Tableau V1.9 : Vérification des contraintes a I’ELS (sens X-X)

Mser Aadop — — g -
MPa
Zone [KN.m] | (cm?) oy [MPa] | os [MPa] | 6,.[MPa] | o, [ 1 | Vérification
Appuis {10855 2011  [4.28 166.5 15 202 cVv
Travée |1845 3142 |7.11 185.6 15 202 cV
Sens-Y-Y
Tableau VI1.10. : Vérification des contraintes a I’ELS (sens Y-Y)
Miser Aadop _ _ e o
S MPa
Zone [KN.m] | (cm?) oy [MPa] | os [MPa] | 6, [MPa] | o, [ ] | Vérification
Appuis 10855 [20.11 |4.28 166.5 15 202 cv
Travée [147°3 [26.14 |58 176.2 15 202 Cv

b) Ferraillage des nervures

Ce sont des poutres disposées le long de radier. Elles servent pour but de reprendre les
moments dus a la différence des intensites des charges.

Les dimensions de ces poutres sont :

ht=90cm

b =50cm
Tel que la largeur du poteau le plus large est de 50 cm,
Pour calculer ces poutres, on va choisir la file la plus sollicitée dans les deux sens, soit la file 2
dans le sens X-X et la file a dans le sens Y-Y.

» Transmission des charges des dalles aux poutres
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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 :
- formant un angle de 45° avec les rives du panneau

- ou paralleles a son grand cote.

45°

/

y

V} V V V X

A 4

Pm
YV VVVVVVY
o o

1

ly

Figure V1.3. La répartition des charges sur la nervure

g

On définit des charges uniformément réparties équivalentes sur les travées des poutres :

Lidiedd

Pwm : produisant le méme moment fléchissant a mi- travée de la poutre de référence par la dalle,
pour un panneau les expressions de Pwv sont les suivants :

L
a==%<1
Ly

Remarque :

Elément Trapéze Triangle
Qlx a (2 l;)(
PM T (1- E ) —4

pour deux panneaux, de part et d’autre de la poutre considérée, les charges
réparties déterminées précédemment pour chacun des panneaux contigus s’additionnent.

» Evaluation des charges

% ELU

Sens x-x

On détermine les charges de la poutre la plus sollicitée soit la file 4
Les résultats de calcul sont regroupés dans le tableau ci-apres :

Tableau VI.11. : Evaluation des charges a ELU sens x-x

travée  |oa @ Q (KN/m?) |Pwm1 (KN/ml) EI?IZ\I iy P (<N/mD)
A--B 063  0.95 22426 [264.99 30611  |571.1

B--C 097  |0.68 22426 [199.22 199.03  [398.25
C--D 0.86  [0.77 22426 [220.5 22426 |444.76
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D--E 0.86 0.77 224.26 220.5 224.26 444,76
E--F 0.97 0.68 224.26 199.22 199.03 398.25
F--G 0.63 0.95 224.26 264.99 306.11 571.1
Sens-y-y
On détermine les charges de la poutre la plus sollicitée soit la file G
Les résultats de calcul sont regroupés dans le tableau ci-apres :
Tableau VI1.12. : Evaluation des charges a ELU sens y-y
) 0.2 o [PM1 (KN/ml)Pwm2
travée o1 P (KN/m?) (KN/ml) Pm (KN/ml)
1-2 0.88 0.57 224.26 176.6 176.6
353,2
2-3 0.69 0.92 224.26 260.73 285.93 546,66
3-4 0.97 0.63 224.26 193.42 193.42 386,84
4-5 0.92 0.6 224.26 185 185 370
5-6 0.97 0.63 224.26 193.42 193.42 386,84
6-7 0.68 0.94 224.26 262.72 291.54 554,26
7-8 0.84 0.54 224.26 168.2 168.2 336,4
Les moments sur appuis et travée au long d la poutre sont présentés par logiciel RDM®6 sur les graphes
suivant :
Sens x-x
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MOMENT FLECHISSANT [ kMNum ]

| A A
ﬁ\/ 1 ‘T‘ ‘T‘ $ ‘T‘\ﬁ

13 00 17 [814] 20 22 26 03

23.780

Figure V1.4, Diagramme des moments a ELU sens x-x
Sens-y-y

MOMENT FLECHISSANT [ wN.m 1

™ LA AL
N A A

% lml= . 11 70 15 Qo 18 43 23 [=5] 26 BS

21. 061

Figure VI1.5. Diagramme des moments a ELU sens y-y

< ELS
Sens X-x
Les résultats de calcul sont regroupés dans le tableau ci-apres :

Tableau V1.13. Evaluation des charges a ELS sens y-y

Pm2
A 2

travée o1 o2 Q (KN/m?) |Pm1 (KN/ml) (KN/mI) Pm (KN/ml)
A--B 0.63 0.95 163.52 193.22 223.2

416,42
B--C 0.97 0.68 163.52 145.27 145.12 290,39
C--D 0.86 0.77 163.52 160.78 163.52 324,3
D--E 0.86 0.77 163.52 160.78 163.52 324,3
E--F 0.97 0.68 163.52 145.27 145.12 290,39
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F--G 0.63 0.95 163.52 193.22 223.2 416,42

Sens-y-y
Les résultats de calcul sont regroupés dans le tableau ci-aprés :

Tableau V1.14. Evaluation des charges & ELS sens y-y

travée a1 . P (KN/m?) Fea(FNiinl) Z'\(AIZ\I /mi) Pm (KN/ml)
1-2 0.88 0.57 163.52 128.77 128.77 257 54

2-3 0.69 0.92 163.52 190.1 208.49 398,59

3-4 0.97 0.63 163.52 141.04 141.04 282,08

4-5 0.92 0.6 163.52 134.9 134.9 269,8

5-6 0.97 0.63 163.52 141.04 141.04 282,08

6-7 0.68 0.94 163.52 190.1 212.58 402,68

7-8 0.84 0.54 163.52 122.64 122.64 245,28

Les moments sur appuis et travée au long d la poutre sont présentés par logiciel RDM6 sur les
graphes suivant

Sens x-x

MOMENT FLECHISSANT [ kNom ]
—

= e
f ‘T‘ 1 \/T

i
% ()= O, ’13 00 ’17 0d 20 o9 26 05

/\ %
-1.0B9E+03 M

23.780
Figure V1.6. Diagramme des moments a ELS sens x-x

Sens-y-y
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MOMENT FLECHISSANT [ whNom ]
El

AN I IITANTI
N N AL

1
x(ml= O ’J’l 70 15 a0 ’JB 45 ! 23 53 26 [Sis]
|

Figure V1.7. Diagramme des moments a ELS sens y-y

Le calcul de ferraillage se fera avec les moments maximaux en appuis ainsi qu’en travées. ou
les efforts sont calculés par la méthode des trois moments :

Tableau V1.15 Calcul des sollicitations

Sens XX SensYY

Moment (KN/ml) Moment (KN/ml)

compinaison :;:;uis En travee appSL:JiZ En travée
ELU | 1519 1467 1008 865.7
ELS | 1108 1069 733 628.7

> Dimensionnement des nervures
La section de la nervure est considérée comme une sectionen T

Avec :
b1 : cette largeur a prendre en compte de chaque c6té de la nervure ne doit pas dépasser :

- le 1/6 de la distance entre points de moment nul, pour la poutre continue ¢a équivaut a prendre,
le1/10de la portée.

- la moiti¢ de I’intervalle existant entre deux faces paralléles de deux nervures consécutives
-8ho

Calcul de la section d’armatures longitudinal
by 50cm b,

A\
'y
A

> Dimensionnement des nervures

La section de la nervure est considérée comme une
142
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section en T avec

5 <<Ly Lx> b <(5.5 3.45) b — 055
. N _ | 5 =
1=\10" 2 1=\10" "2 1= Boo

- b=160m
Figure V1.8. Dimensionnement de la nervure
h=90cm;hy=40cm; by, =50 cm;
C=4cm;:d=09h=82cm
» Condition de non fragilité :

A, = O.23.b.d.f;ﬁ

e

» Calcul de Mt (moment de la table)
Mt = g b d? f,,. tel que aoz% =0.49> 0.259 = puy = 0.8a((1-0.4a,) = 0.315
Mt =0.315x 0.822 x 1.6 x 14.2x103 = 4812.2KN.m

Tableau VI1.16 ferraillage des nervures longitudinales.

Sens X-X Sens Y-Y

Sur appuis En travée Sur appuis En travée
M(KN) 1519 1467 1008 865.7
M, (KN.m) 4812.2 4812.2 4812.2 4812.2

. Rectangulaire | Rectangulaire Rectangulaire Rectangulaire
M < MT Section g g g g

(b*h) (b*h) (b*d) (b*d)
A(cm?) 56.31 54.27 36.63 31.29
Amin(cm?) 15.84 15.84 15.84 15.84
choix des barres | 8T32+4T16 8T32+4T16 4T32+4T20 4T32+4T20
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+2T16 +2T16
Aadop(cm?) 72.38 72.38 48.76 48.76
« Les vérifications
e Vérification des contraintes
Dans le béton : On doit vérifier que : Ot = Y1-K < Oy =0.6 T =15MPa
Dans I’acier : On doit vérifier que : o, =n.K(d - y,) < o_‘s =202MPa
Les résultats sont donnés dans le tableau ci-dessous
Sens transversal
Tableau VI1.17. : Vérification des contraintes a ’ELS (sens X-X)
Meser Aadop — = .
S MPa
Zone [KN.m] | (cm?) oy [MPa] | os [MPa] | 6. [MPa] | o, [ ] | Observation
Appuis |1108 7238 |4.96 193 15 202 cV
Travée |1069 |7238 |4.78 186.2 15 202 cVv
Sens longitudinal :
Tableau V1.18. : Vérification des contraintes a I’ELS (sens Y-Y)
M Aad _ _ .
Zone [I(slirl.m] (C;]g; ow.[MPa] | os [MPa] | &, [MPa] | G, [MPa] | Observation
Appuis | 733 4876 |4.05 188.4 15 202 Cv
Travée |628.7 |48.76 |3.47 161.6 15 202 Cv

oVérification de I’effort tranchant
Sens X-X

Vu=1847 KN

Vy _

=45 MPa
bo d

Ty =

7, = min[0,15@;4MPaj = 2,5MPa (Fissuration préjudiciable)
7b

T, =45 MPa<T, =25 MPa CNV donc on doit calculer les armatures transversal

Sens-Y-Y

V= 1441KN
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7, = L =35MPa
bo d

7, = 3.5 MPa<T, =25 MPa CNV donc on doit calculer les armatures transversal

« Armatures transversales

e Espacements
D’apres I’RPA les armatures transversales ne doivent pas dépasser un espacement ST de :
ST

S, =min(h/4; 12 @) =1%2cm en zone nodale
5, =902 = 45cm en zone corante
D’apres le BAEL, les armatures transversales ne doivent pas dépasser la valeur suivante :

S. =min (15®,,,. 40cm . a+10cm)=24cm

Avec :

@, . :Le plus petit diametre des armatures longitudinales nécessaire a la résistance.

L min

a : la plus petite dimension transversale de la nervure

On adopte dans les deux sens un espacement :
St=7 cm en zone courante
St=7 cm en zone nodale

e Diamétre des barres

15

. h F
@, Emm(@:._—__%J =16 mm

On adopte : @, =10mm

e La section d’armature
o = . N 400
Se 0.9 J":/ 0.9:x {15

ia 0.6 cm

e Pourcentage minimal : La section minimale A:doit Vérifier :

Selon le BAEL :
A 0. 4xb _
—_— E =5
S f

Selon le RPA :
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A =0003.5b=225m

Choix des cadres
Pour les cadres transversaux en prendra 6 T10 avec At= 4.71 cm?

c) Ferraillage du débord

Le débord est assimilé a une console soumise a une charge uniformément repartie .Le calcul
se fera pour une bande de 1 métre de longueur.

~

50 cm

A A

C )

Schéma statique du débord /

Figure V1.9. Schéma statique de debord

e Sollicitation de calcul
A PELU

qu = 224.26 KN

M. = Py . 1? _ 224.26x0.5?
u - 2 -

=28.03 KN.m

ATELS

Qser = 163.52 KN

M. = Py . 1> _ 163.52%0.5%
ser — 2 -

=20.44 KN.m

e Calcul des armatures
b=1m, d=36cm, f,=14.20 MPa

v/ Condition de nom fragilité
~0,23-b-d- f,
Anin - f

e

Tableau V1.19 : ferraillage du débord
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M (KN.m) As(cm?) Amin

(cm?)

ELU 28.03 1.76 4.34

e Calcul de ’espacement

St:9:@:25cm
4 4

e Armatures de répartition
_A
A 4
Remarque

Les armatures du radier sont supérieures a celles du débord, donc on va adopter le méme
ferraillage.

< Vérification des contraintes de cisaillement

W= 57 S T

AVec :
viraX =qx 1=112.13KN

7b
Vumax

T, = S— = 0.31MPA

; 4MPa} =2.5MPa (Fissuration préjudiciable)

7,=0.31MPA< 25MPA ... Condition vérifiée.
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Conclusion

Ce mémoire nous a permis d’améliorer nos connaissances en terme de calcul et pratique.

Cette expérience nous a aidé a mieux connaitre les étapes nécessaires dans 1’é¢tude d’un
batiment en béton armé et de bien comprendre le comportement des différents éléments de
I’ouvrage afin de pouvoir appliquer les réglements indispensables.

Il est important de signaler que cette étude nous a donné une bonne maitrise des sujets de
génie civil, ainsi d’affranchir la vie professionnelle avec un bagage nécessaire pour assurer une
bonne fonction.

Le choix du systeme de contreventement été un grand défi pour nous, finalement un
systeme contreventement par voile pleureurs apus rependre a certaine exigence reglementaire
notamment la reprise des efforts horizon tant et verticaux.

Aussi, le choix de la meilleure disposition des voiles a été arrété apres la vérification de

plusieurs variantes en tenant compte des critéres architecturales et dynamiques

Enfin, nous espérons que ce modeste travail pourra étre utile aux prochaines promotions.
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