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Résumé

Ce projet présente une étude détaillée d'un batiment a usage
d’habitation constitué d’'un rez-de-chaussée +5 étages implanté a
Mostaganem.

Cette étude se compose de quatre parties :

La premiere partie est la description générale du projet avec
une présentation des éléments du batiment et les caractéristiques
de différents matériaux, ensuite le prédimensionnement de la
structure et enfin la descente de charges.

La deuxiéme partie a été consacrée al’étude des éléments
secondaires (poutrelles, dalle pleine, escalier, balcon et acrotere).

La troisieme partie consiste a modéliser la structure en utilisant le logiciel
« ETABS» afin de déterminer les différentes sollicitations dues
aux chargements (charges permanentes, d’exploitation et charges
sismiques).



Enfin la quatriéme partie et la derniere comprend le ferraillage
des différents éléments résistants de la structure (fondation,
poteaux, poutres et voile)

Cette étude est menée en tenant compte des recommandations du [BAEL91], les
reglements parasismiques algériens [RPA 99/2003] et les documents techniques.

Mots clés : batiment, béton, béton armé, modélisation, étude
dynamique.

Summary

This project presents a detailed study of a living usage building consisting a
ground floor + 5 floors located in Mostaganem.

This study is composed of four parts :

The first part is the general description of the project with a presentation
of building elements, and the features of different materials, then the pré-
demensioning of the structure and finally lowering loads.

The second part has been devoted for the study of secondary elements (beams,
solid slab, staircase, balcony and parapet).

Modelling structure was realized in the third part by using the software
"ETABS" so as to determine the various stresses due to loads (permanent
loads, exploitation and seismic loads).

The last part includes the reinforcement of the different resisting elements of
the structure (foundation, columns and beams).

This study is conducted taking into account the recommendations of
[BAEL91], Algerian seismic regulations [RPA 99/2003] and technical
documents.

Keywords : building, concrete, reinforced concrete, modeling and dynamic
analysis.
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Introduction générale

L’¢tude d’un batiment a pour but d’assurer la stabilité et la résistance de cet
¢difice afin de garantir sa sécurité d’usage, tout en tenant compte des aspects
esthétiques et économiques.

Pour cela, la construction verticale est privilégiée dans un souci d’économie de
I’espace.

Cependant, il existe un danger représenté par ce choix, a cause des dégats qui
peuvent lui occasionner le séisme.

Chaque séisme important présente un regain d'intérét pour la construction
parasismique, ce qui engendre une amélioration du réglement.

L’utilisation du béton armé dans la réalisation ¢’est déja un avantage d’économie,
car il est moins couteux par rapport aux autres matériaux (charpente en bois ou
métallique) avec beaucoup d’autres avantages comme par exemples :

e Souplesse d’utilisation.
e Durabilité (duré de vie).
e Résistance au feu.

Quels que soient les types de batiments en béton armé, leurs études rencontrent de
nombreuses difficultés dans le choix du modele de comportement.

Les réglements parasismiques Algériens définissent des modeles et des approches
spécifiques a chaque type de batiment.

Donc, pour le calcul des éléments constituants un ouvrage, on va suivre des
reglements et des méthodes connues qui se basent sur la connaissance des
matériaux (béton et acier) et le dimensionnement et ferraillage des éléments
résistants de la structure.
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Chapitre I Introduction et hypothéses de calcul

L.1. INTRODUCTION :

L’¢tude des structures est une étape clef et un passage obligé dans ’acte de
batiment. Cette étude vise a mettre en application les connaissances acquises durant les
cinq années de formation d’ingénieur a travers 1’étude d’un ouvrage en béton arme.

La conception et le calcul des ouvrages seront conformes aux prescriptions
reglementaires Algériennes en vigueur, a savoir le DTR : B.C.2-48 (réglement
parasismique Algérien R.P.A. 99/ version 2003) et le DTR : B.C.2-41 (régle de
conception et de calcul des structures en béton armé C.B.A. 93).

1.2. PRESENTATION DE L’OUVRAGE :

- Le présent projet consiste a étudier un batiment composé¢ d’un RDC plus 5
¢tages dont I’ensemble des niveaux a usage d’habitation.

- Le projet est implant¢ a KHEIR-EDDINE, commune de SAYADA, wilaya de
Mostaganem, ou la zone d’implantation est considérée a sismicité moyenne
(zone Il.a) selon la classification sismique donnée par le réglement
parasismique Algérien RPA 99/ version 2003 (art 3.1).

- Le projet peut étre classé dans le groupe 2 selon son importance.

- La structure porteuse est constituée par des portiques en béton armé (poteaux —
poutres).

- La stabilité des ouvrages vis-a-vis des charges horizontales, notamment les
charges sismiques, est assurée par des portiques contreventés par des voiles en
béton armé (RPA art 3.4).

1.2.1 Caractéristiques géométriques :

Les caractéristiques géométriques de la structure sont comme suit :

-Hauteur des €tages COUTrants ..........ccceeevveeeeiieeeniieeeniieeeneeeesvee e 3.06m.

-Hauteur du RDC.........oii e 3.06 m.
-Hauteur totale du batiment sans acrotere..........ccoccveerevveeenireeennnenn. 18.36 m.
-Longueur totale du batiment en plan (Sens y-y) ....cccceeeevveeerveeennnenn. 20.50m.
-Largeur totale du batiment en plan (S€Ns X-X) ......cccceeeeerveerireennenns 19.35m.
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Chapitre I Introduction et hypothéses de calcul

6 6 6 6 8 O

Figure 1.1 : Vue en plan

1.2.2. Description de I’ossature :

1. Plancher :
Nous avons opté pour des dalles en corps creux, pour les raisons suivantes :
-Facilité de réalisation.
-Les portées de notre projet ne sont pas grandes.
-Réduire le poids du plancher et par conséquent I’effet sismique.
-Raison économique.
Ainsi que des dalles pleines pour les dalles de forme quelconque

2. Escaliers :
Le batiment comporte un seul type d’escaliers a trois volées et deux paliers de repos.

3. Maconneries :

La maconnerie du batiment est réalisée en briques creuses :

-Les murs extérieurs sont constitués en double parois de briques (10cm et 15cm
d’épaisseur) séparés par une lame d’air de Scm d’épaisseur.

-Les murs intérieurs sont constitués d’une seule paroi de briques d’épaisseur 10cm.
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4. Les balcons :
Les balcons seront réalisés en dalles pleine.
5. L’acrotére :

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

6. Terrasse :

La terrasse est inaccessible, sauf pour nettoyage ou travaux d’entretien, I’écoulement
des eaux pluviales est assuré par une forme de pente 1égére.

1.2.3. Caractéristiques géotechniques du sol :

Dans notre étude on a considéré que :

e Le sol d’assise de la construction est un sol meuble (Site3)
e La contrainte admissible du sol : sol 6 = 1,8 bars
e L’absence d’une nappe phréatique.

1.2.4. Domaine d’application des régles B.A.E.L.91 :

Les régles de calcul B.A.E.LL91 sont applicables a tous les ouvrages et constructions en
béton armé dont le béton mis en ceuvre est constitu¢ de granulats naturels normaux
avec un dosage en ciment au moins égal a 300kg/m?2.

1.2.5. Les sollicitations :

Les sollicitations sont les efforts (efforts normal et effort tranchant) et les moments
(moment fléchissant et moment de torsion) calculés a partir des actions obtenus grace
a des méthodes appropriées.

D'une fagon générale les sollicitations sont calculées en utilisant pour la structure un
model ¢élastique et linéaire. On emploie les procedes de la mécanique des structures a
partir des combinaisons d'actions. Pour la détermination des inconnues hyperstatiques,
on prend en compte la section totale de béton seul, les pieces sont supposées non
fissurées et sans armatures.
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1.3. CARACTERESTIQUE DES MATERIAUX :

Le matériau essentiel utilis€ pour la construction de cet ouvrage est le béton arme,
constitué¢ de béton et d’acier.

1.3.1 Béton :

Le béton est un matériau utilisé pour construire de nombreux type d’ouvrage dans les
domaines du batiment des travaux publics et de ’hydraulique, il est constitué par le
mélange du ciment, de granulats (sable et gravier) et d’eau, et dans certains cas
d’adjuvants.

Le béton sera fabriqué mécaniquement suivant une composition qui respecte les
normes prescrites dans le BAEL, et tout le réglement applicable en Algérie.

1. Matiéres constitutives du béton :

La composition courante d’1m3 de béton est la suivante :

» cimentutilisé ..................iiinl CPJ (dosage 350 kg / m3) ;

» Sable ... 400 litres / m3 (DS < 0,5 mm) ;

) 3 ¢ ) 1<) 800 litres / m3 ((de 3/8; 8/15; 15/25mm) et
» leaude gachage .......................... 160 a 180 litres / m3

2. Caractéristiques physiques et mécaniques du béton :

-Masse volumique : Elle varie entre 2.2a 2.5t/m? suivant la qualité d’acier mise dans le

béton, elle est généralement dans les calculs prise pour béton ordinaire égale a 2.5
t/m3.

-Résistances caractéristiques :

Compte tenu de la durée des réactions chimiques qui est de 28 jours (réaction achevée
a 90%), on détermine a cet age la résistance caractéristique a la traction dite ft28 et a la
compression notée fc28 par des essais ; on a ét€¢ amené a se fixer une valeur de 22MPa
pour fc28, et par conséquent : fi23=0.6+0.06f:28 =1.92MPa

Un contrdle régulier sur chantier est exigé.

-Contraintes limites a I’ELU : est notée ouu tel que : cbuz(;ibs feos

Avec :

b : coefficient de sécurité du béton, il vaut :
1.5 : pour les combinaisons fondamentales.
1.15 : pour les combinaisons accidentelles.
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6 : coefficient qui dépend de la durée d’application de la combinaison d’action .11 est
fixéa:

1 : lorsque la durée probable d’application de la combinaison d’action considérée est
supérieure a 24h,

0.9 : lorsque cette durée est comprise entre 1h et 24h

0.85 : lorsqu’ elle est inférieur a 1h

Le coefficient de minoration 0,85 a pour objet de couvrir ’erreur faite en négligent le
fluage du béton.

lﬂht

s

3.5

Figure 1.2 : Diagramme contraintes-déformations du béton a L'ELU

»Enc

AN :
ob= 12.47 MPa (situations durables)
o= 16.26 MPa (situations accidentelles)

-Contraintes limites a I’ELS : est notée o,,=0.6fc28 = 13.2MPa

Ghe &

0.6f:28

Figure 1.3 : Diagramme contraintes-déformations du béton a ’ELS.

-Module de déformation longitudinale du béton :

IIs existent deux modules de déformation

1. Le module de déformation instantanée : Pour des charges d’une durée
d’application inférieur a 24 heures on a :
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Chapitre I Introduction et hypothéses de calcul

Eij = 11.000 (fs)*d’ou : Ei28 = 30822.43 MPa = 30000MPa

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

Evj = 3700 (fi) *d’ou : Ey2s = 10367.54 MPa = 10000 MPa

-Contrainte limite de cisaillement :

La contrainte limite de cisaillement prend les valeurs suivantes :

fc28
Yb

e Fissuration peu nuisible : Tu = min [0,2 x ; 4 MPa]

=>1u = min[2,94MPa; 4 MPa] = 2,94 MPa

e Fissuration préjudiciable ou trés préjudiciable : Tu = min [0,15 x f;zs

=>Tu = min[2,2MPa; 4 MPa] = 2,2 MPa

; 4 MPa]

-Coefficient de Poisson :

Ce coefficient étant le rapport des déformations transversales et des déformations
longitudinales noté "v".

Conformément au réglement [DTR]:
a I’ELU : v=0 =calcul des sollicitations (béton fissure).

a I’ELS : v=0,2 =calcul des déformations (béton non fissur¢).

1.3.2. Acier :

a-Définition

L’acier est un alliage fer carbone en faible pourcentage, son role est d’absorber les
efforts de traction, de cisaillement et de torsion, On distingue deux types d’aciers :
-Aciers doux ou mi-durs pour 0.15 a 0.25 Zde carbone.

-Aciers durs pour 0.25 4 0.40 7de carbone.

Le module d’¢lasticité longitudinal de I’acier est pris égale a : Es=200000MPa.

b-Caractéristique mécanique :

La caractéristique mécanique la plus importante des aciers est la limite élastique fe.
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Le tableau suivant nous donne quelques exemples d’aciers :

Aciers Nuances fe (Mpa) Diametre

Ronds lisses FeE235 235 $6 et (38

Barres H.A FeE400 400 8,10, 12, 14,16 et 20
Treillis soudés en fils | TLE520 520 TS ¢ <6mm

lisses

Tableau I.1 : Caractéristiques mécaniques des aciers

c-Contraint limite de l'acier :

» Contrainte a ELU : On adopte le diagramme contrainte-déformation suivant,
avec :
fe : contrainte limite ¢€lastique.
es : déformation (allongement) relative de 1’acier.

fe
}’EES

os : contrainte de 1’acier.

E =

a5

s : coefficient de sécurité de I’acier
vs =1.15 en cas de situations durables ou transitoires.
vs =1.00 en cas de situations accidentelles

Us‘
f.
10 %00 s :n_e
/Es >
e
fo 10 %o S
g —
TEs
Raceourcissemeant Aﬂgnggm.gm

Figure 1.4 : diagramme contraintes déformations.

- Contrainte de calcul :
- os= 348 Mpa (situations durables)
- os= 400 Mpa (situations accidentelles)
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» Contrainte a ELS:
Cette contrainte dépend de la nature des fissures dans le béton, on détermine :

e Fissuration peu nuisible : la contrainte n’est pas limitée
: : e ge — )
e Fissuration préjudiciable : os(MPa) = min (§ fe ; 110\n x ftag)
e Fissuration trés préjudiciable : 6s(MPa) = min (0,5f¢ ; 110Vn x ftag)
Avec : fe: désigne la limite élastique des aciers utilisés
fios : Résistance caractéristique a la traction du béton a j jours en (MPa)
n: Coefficient de fissuration. n = |1 — Acier rond lisse

1,6 — Acier haute adhérence.

d-Coefficient d’équivalence :

: . . : E
Le coefficient d’équivalence noté n est le rapport suivant :n=E—Z =15

n : coefficient d’équivalence.
Es : module de déformation de I’acier.

Eb : module de déformation du béton.
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Chapitre 11 Prédimensionnements des éléments résistants

IL.1. INTRODUCTION :
Le Plancher a corps creux est composé d’une dalle de compression et d’un
corps creux, ces types de plancher sont utilis€ a cause de leur aspect

¢conomique et présentent une bonne isolation thermique et acoustique.

Le Pré dimensionnement est trés important, son but est de déterminer des
sections préliminaires économiques afin d'éviter un sur plus d'acier et béton.

I11.2. PREDIMENSIONNEMENT DES PLANCHERS :

Les planchers sont des plaques minces dont 1’épaisseur est faible par rapport a
leurs dimensions en plan.

Corps creux. Dalle de compression
i_ ho l‘? ~r
MM P e 4] N
1 <ht-ho| ™

Figure II.1 : Plancher a corps creux.

Avec :
he: L'épaisseur totale du plancher en (cm)
hy : L'épaisseur de la dalle de compression en (cm) ;

hy: L'épaisseur du corps creux en (cm).(ht-h0)

Le dimensionnement se résume au dimensionnement d'une poutrelle, et
donc I'utilisation de la condition de fléche :

Lmax L
S htS max
25 20

Avec : Lmax : La plus grande portée entre nus d’appuis de la poutrelle dans

[BAEL91/7.6.8, 424]

la direction de la disposition des solives en (cm)
On a: deux sens

Lmax1 =320cm — 12,8 cm
Lmax2 =380cm — 15,2 cm

6 cm

<he g1
<he<19cm

Page | 9




Chapitre 11

Prédimensionnements des éléments résistants

= Onprend: h=

e ho = 4 cm Epaisseur de la table de compression.

20 cm = (16+4) cm

e h,= 16 cm Epaisseur du corps creux.

11.2.1. Les charges des différents planchers :

La charge permanente et la charge d’exploitation de chaque étage sont
déterminées a partir du document technique réglementaire des charges permanentes et
charges d'exploitation « D.T.R B.C.2.2 ».

11.2.1.1. Plancher terrasse :

L . p e G
° D
N ésignation (KN/m%) | (m) (KN/m?)
1 | Protection gravillon 20 0,05 1 1~ e,
rei s . 2 TNl \J?_, )
2 | Etanchéité multicouche 6 0,02 0,12 3 o W 3&‘ -
3 | Forme de pente 22 0,1 2,20 . : \~Q~:,;2
U 4 | 004 A —
s e
5 | Dalle en corps creux (16+4) / / 2,8 e = _)>
6 | Enduit en platre 10 0,01 0,10
Charge permanent G 6,38 (KN/m?)
Charge d'exploitation Q 1,00 (KN/m?)
Tableau II.1 : Charges du plancher terasse
11.2.1.2. Plancher étage courant :
L . p e G
N°e | D t S
coignation (KN/m®) | (m) | (KN/m?) ’§“ SN
1 | Dalle de sol / / 0,20 SOGOEOOOEEE
2 | Mortier de pose / 0,01 0,20
3 | Mortier de liant 18 0.01 0.18
4 | Dalle en corps creux (16+4) / / 2,8
5 | Enduit en platre 10 0,01 0,10
6 Cloisons intérieures 10 0,1 1,00
Charge permanent G 4,48 (KN/m?)
Charge d'exploitation Q 1,50 (KN/m?)

Tableau I1.2: Charges du plancher étage courant
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11.2.2. Maconnerie :

I1.2.2.1. Murs extérieurs (double paroi en briques creuses) :

. . . e G

N° | Désignation (Kl\?/m3) (m) (KN/m?)

1 | Enduit en ciment 18 0,02 0,36

2 | Brique creuse 9 0,15 1,30

3 | Lame d’air 0 0,05 0,00 iR

4 | Brique creuse 9 0,10 0,90 .

5 | Enduit ciment 18 0,02 0,36

Charge permanent G 2,92 (KN/m?)

Tableau I1.3: Charges des murs extérieurs

11.2.2.2. Murs intérieurs (une seule paroi en briques creuses) :

° . . p e G
N° | Désignation (KN/m%) | (m) (KN/m?)
1 | Enduit en ciment 18 0,02 0,36
Brique creuse 9 0,1 0,9
3 | Enduit ciment 18 0,02 0,36
Charge permanent G 1,62

Tableau I1.4: Charges des murs intérieurs

I1.3. PREDIMENSIONNEMENT DES POUTRES :

Les poutres de notre batiment sont des éléments en béton armé de section
rectangulaire elles sont susceptibles de transmettre aux poteaux les efforts dus aux
chargements verticaux ramenés par les planchers.

Les poutres seront prés dimensionnés selon les formules empiriques données par les
reglements B.A.E.L 91, CBA93 et R.P.A 99 V2003

I1.1 Poutres principales :

L L . .
= <hi< - (Critére de fléche)

Avec :

» b :largeur de la poutre.
» ht: hauteur de la poutre.
» L : portée maximale de la poutre
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Nous avons : L=4,80 m.

L/15 <h<L/10 = 32cm<hi<48 cm.

On prendra : b=30cm ; h=40cm.

40

*+—— .

30

Figure I1.2 : Section transversal d’une poutre principale
Les dimensions des poutres doivent respecter I’article : 7.5.1 de [RPA 99] suivant :
*b>20cm. = b=30cm>20cm vérifie.
¢ h>30 cm. = h=40cm >30cm vérifie.

+1/4<(h/b)<4 = 025< (h/b)=13<4 vérifie.

NB : la section (30x40)cm?2 sera adopte pour la ligne complete des poutres principales

+ I1.1.1 Poutres diagonales :

Nous avons : L=5,52m et L= 5,09m
L/15 <hL/10 = 36,8 cm <ht< 55,2 cm.

On prendra : b=30cm ; h=45cm.

I Figure I1.3 : Section Des Pp

45

Figure I1.3 : Section transversal d’une poutre diagonale

-— . —

30
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Les dimensions des poutres doivent respecter 1’article : 7.5.1 de [RPA 99] suivant :
* b>20 cm. = b=30cm>20cm vérifie.

* h>30 cm. = h=45cm >30cm vérifie.

+1/4<(hb)<4 = 025< (h/b)=1.5<4 vérifie.

11.2 Poutres secondaires :
D’apres le [BAEL91] :

L L
— <ht< =
= < ht< n

Avec :

» b :largeur de la poutre.
» ht: hauteur de la poutre. [

» L : portée maximale de poutre

Nous avons : L= 3,60 m. 0
L/15 <h<L/1 = 24 cm <h(< 36 cm. l
Onprendra: b=30cm ; h=30cm. - —

Figure I1.4 : Section transversal d’une poutre secondaire

Les dimensions des poutres doivent respecter 1’article : 7.5.1 de [RPA 99] suivant :
¢ b>20 cm. = b=30cm>20cm vérifie.
¢ h>30 cm. = h=30cm=30cm vérifie.

+1/4<(h/b)<4 = 0,25< (h/b)=1<4  vérifie.
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I1.4. PREDIMENSIONNEMENT DES VOILES :

Pré dimensionnement des murs en béton armé justifié¢ par 1’article 7.7 de [RPA 99].
Les voiles servent, d’une part, a contreventer le batiment en reprenant les efforts
horizontaux (séisme et/ou vent), et d’autre part, a reprendre les efforts verticaux (poids
propre et autres) qu’ils transmettent aux fondations.

Les charges verticales : charges permanentes et surcharges.

e Les actions horizontales : effets de séisme et/ou du vent.

e Les voiles assurant le contreventement sont supposés pleins.

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

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

Avec :

e L : longueur de voile.

e e ¢paisseur du voile.
- L'épaisseur minimale est de 15 cm. De plus, 1'épaisseur doit étre déterminée en
fonction de la hauteur libre d'étage he et des conditions de rigidité aux extrémités
c.a.d. : Les voiles sont des murs en béton armé justifiant a l'article 7.7.1 de [RPA99] : €min = 15¢m.

a. Voiles de contreventement :
A partir de la hauteur d'étage h= 3,06 m et de condition de rigidité aux extrémités

suivantes :
o ¢>he/25—>¢e¢>306/25 = ¢>12,24cm
e ¢>h/22 —¢>306/22 = ¢>13,90cm
e ¢>h/20 > e>306/20 = e¢>15,30 cm

€> max (€min ,he/25, he /22 , he /20) =e > max (15; 12,24; 13,90; 15,30)
e>15,30 cm

on adopte:  e=20 cm
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Figure I1.5 : Coupe d’un voile en élévation

b. Voiles périphériques :
Selon le RPA 99 (version 2003), I’épaisseur minimale du voile périphérique est de 15 cm.
De plus, il doit étre déterminé en fonction de la hauteur libre d’étage he. [Article 7.7.1]
emin= 15 cm
e > he/25=(250-30)/25=8,8 cm

On prendra : e= 15¢cm

I1.S. PREDIMENSIONNEMENT DES DALLES PLEINE :

On utilise une dalle pleine au niveau du plancher haut du sous-sol afin d’obtenir une
bonne résistance aux efforts horizontaux cumulés dus au séisme.

» Condition de résistance a la flexion (BAEL91) :
Pour des raisons de flexibilité et de rigidité, la hauteur de la dalle hd est donnée par :

a. Cas d’une dalle qui porte suivant un seul sens :

L
—Z5 <04 et
P=T e

v

La charge doit étre uniformément répartie.

1 .1
35 30
b. Cas d’une dalle qui porte suivant deux sens :

:"}11-:[ = ( )L?.

04=p=l - I

La charge est uniformément répartie, ou bien
¢ Dalle soumise a une charge concentrée.
Quel que soit la valeur de P .

| ..
=h, =L, . = .

50 40 .
Figure I1.6: Dimensions d’un panneau de dalle.

x|
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Avec : Lx : Plus petite dimension du panneau de dalle.
Ly : Plus grande dimension du panneau de dalle.

Dans notre projet, on distingue deux dalles triangulaires pour habitation :

Ly =410m ; Ly=370m 4
Lx _ 370
= —_— = — = >
P=1 " om0 0,90>0,4 —» Ladalleest
considérée comme portante dans deux directions. 4 10m
Donc,
Ly Ly 370 370
WSS, > oSS — v
74cm < e, <925 cm < 3.70m .

Figure I1.7 : schéma statique d’une dalle triangulaire

L’épaisseur des dalles dépend souvent des conditions suivantes :

» Condition d’isolation acoustique :
e Contre les bruits ariens : 2500 x hd > 350Kg/m2 = hd = 14cm.
e Contre les bruits d’impacts : 2500 x hd > 400Kg/m2 = hd = 16cm.

» Condition de sécurité en matiére d’incendie :

¢ Pour une heure de coupe de feu = hd = 7cm.

e Pour deux heures de coupe de feu = hd = 11cm.

e Pour quatre heures de coupe de feu = hd = 17,5cm.

» Conclusion : Pour satisfaire les conditions ci-dessus, on prend une épaisseur
pour la dalle pleine : hd= 15cm.

N° Désignation p ¢ G
o) | ) | ge) | 1SS
1 | Dalle de sol / / 0,20 22
2 | Mortier de pose 20 0,01 0,20 3{’
3 | Mortier de liant 18 0,01 0,18 4am
4 | Dalle pleine 25 0,15 3,75
5 | Enduit en ciment 20 0,02 0.4 J=
Charge permanent G 4,73 (KN/m?)
Charge d'exploitation Q LS (KN/m?)

Tableau I1.5: Charges appliqués dur la dalle pleine
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I1.6. PREDIMENSIONNEMENT DES POTEAUX :

On suppose que le poteau est soumis a une compression simple, les régles CBA 93
préconisent de prendre une section réduite en laissant 1cm de chaque co6té en tenant
compte de la ségrégation du béton, puis on calcule la section du poteau le plus sollicité
dans notre structure.

IL.6.1. Etapes de Prédimensionnement :
- Choix du poteau le plus sollicité (calcul de la surface reprise par le poteau)

- Détermination des charges permanentes et d’exploitation exercée sur le poteau
- Dimensionnements des poteaux
- Les dimensions de la section transversale des poteaux doivent répondre aux :

a. Critére de résistance : [Article B.8.4, 1 / BAEL91]
Soit : Nu : Effort normal résistant ultime agissant sur le poteau en (KN).

Br x fc28

Nu <OL[ 09%xvyb

fe
+A E | D

Avec :

vb: Coefficient de sécurité du béton = 1,5

vs: Coefficient de sécurité de 1’acier = 1,15

fe: Nuance de I’acier (limite élastique ; fe = 400 MPa) ;

A : Section d'acier comprimé prise en compte dans le calcul ;

fcas : Résistance a la compression du béton ( fcos= 22 MPa) ;

Br : Section réduite du poteau en (cm?), obtenue en déduisant de sa section réelle 1 cm
d’épaisseur sur toute sa périphérie avec : Br=(a—2) x (b —2)

Pour une section rectangulaire :
o : Coefficient qui dépend de I’¢lancement mécanique A, et qui prend les valeurs

suivantes :
o= LM Pour A < 50
1402 (53)
o =0,60 (3) Pour 50 < < 70

Il est préférable de prendre A < 50 pour que toutes les armatures participent a la
résistance.
Pour notre calcul, on prend A = 35.

0,85 0,85
Donc:o=—"—F—=—
1+0,2 (3p)° B
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Avec: B = l+0,2(%)2

A partir de la relation (I) et en remplagant o par O'Bis,on deéduit que :

B X Nu
+085x (&) x
85 % (A ) x o5

Br >—
(%5

On prend : % =0,8% =% (zone Ila, d’aprés RPA99/version 2003)

: : f
os: Contrainte de I’acier en (MPa) ; s = y—i = %= 348 MPa

0,85 xfc28 _ 0,85 x 22
vb

ob: Résistance de calcul du béton en (MPa) ; b

1,2 X Nux10
+0,85 x (%)x 348]

— Br > 12,47
0,9

Donc : Br > 0,7397 Nu (avec Nu en KN)

b. Loi de dégression :

= 12,47 MPa

Comme le nombre d'étages de ce batiment est strictement supérieur a 5,
I'évaluation des charges d’exploitation sera effectuée a 1'aide de loi de dégression.

Soit QO la surcharge d'exploitation sur la terrasse du batiment.

Q1;Q2;Q3...0Qn: Surcharges relatives aux planchers 1,2,3....n, a partir du sommet du

batiment. Q
e Terrasse = Qy

_QC'- 12== étage =Qy +
] Q2 282 stage = Qg+ 0,95(Q+ Q1)
| 2 3e== gtage = Qut+ 0.90(Q1+ Q2+ Q3)
_L 482 etage = Qg+ 0,85(Q1+ Qo+ Qs+ Q:)
Qn-1
—[ea né: gtage = Qo+ ((3-m)/ 2n) (Qu+ Qut .. .. .

¢. Critere de flambement :
A =171 (Article B 8.4.1 BAEL91)Avec :

A : L’¢élancement mécanique d’une pi¢ce compris
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l¢ : Longueur de flambement d’une piéce
lr=0.7x1o(Article B 8.3.31 BAEL91).

lo : Longueur libre d’un poteau appartenant a un batiment a étage multiple est comptée
entre faces supérieures de deux planchers consécutifs ou de ses jonctions avec la
fondation a la face supérieure du premier plancher (Article B.3.1BAEL91).

Lo=3,06m

1 : Rayon de giration de la section droite du béton seul.
] 1/2
i= (Ej ; 1:Moment d’inertie

» Les conditions imposées par le RPA99 (version 2003)

Coupe A-A

he b

I
I

=

Figure 11.8: Schéma représentatif d’un étage courant.

(Min (ab) =2%m....._...... zone Ia

- E he
M (a;b) =2—
eb) 20

e,

1854
\4 b

Avec : he : hauteur libre de I’étage.

On peut tirer « a » et « b » sachant que : Br=(a—2) X (b—2) en [cm?] ;
D’aprés le critére de résistance, on a :

Pu=1,35Ng + 1,5Nq
Avec :
Ng : Effort normal dus aux charges permanentes.
Nq : Effort normal dus aux charges d’exploitations.
Nu=115xPu............... D’apres les regles BAEL91

On va faire le dimensionnement en utilisant le poteau le plus sollicité (intermédiaire)
(poteau D5 suivant les plans de génie civil) et on prend : a=b
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} 210

P!F 180
|
l L.,L_ Jur
4 185 7 240 o
4 425 Ve

Figure I1.9: Surface afférente au poteau le plus sollicité.

» exemple de calcul : (niveau RDC)

La surface afférente est :
Saff= (4,80/2 + 3,70/2) x (4,20/2+3,60/2) = 16,575 m>.
e Poids propre des poutres principales et secondaires :
Ppp=25x 0,30 x 0,40 =3 KN/mL
Pps =25x (0,30 x 0,30 + 0,30 x 0,40) = 5,25 KN/mL
e La longueur afférente de la poutre principale :
Laff = (4,20/2+3,60/2) =3,90 m

e La longueur afférente de la poutre secondaire :
Laff = (4,80/2 + 3,70/2) = 4,25 m
e Poids total des poutres principales et secondaires :

Pt=pp x Laf (pp) + ps x Laf (ps) = (3,90 x 3) + (4,25 x 5,25) — Pt=34,0125 KN

NP = 1,35 x Pt x n Avec : n= Nombre de plancher = 6
NP =1,35x 34,0125 x6—= NP =275,50125 KN

e Poids propre des planchers :

G Q

Plancher (KN/m?) (KN/m?)
Terrasse 6,38 1,00
4°Etage 10,86 2,50
3°Etage 15,34 3,85
2°Etage 19,82 5,05
1°Etage 24,3 6,10
RDC 28,78 7,00
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Geumul¢ = 28,78 KN/m2

Pcumule = 7 KN/m2

Nplancher = (1,35 X Geumut¢ +1,5 X Peumul¢) X Satf

Nplancher = [(1,35 x 28,78) + (1,5 x 7)] X 16,575 = Nplancher = 8§18,025975 KN

Nu= 1,15 x Pu=1,15x (Nplancher + NP) = 1,15 x (818,02 + 275.50125) =Nu=1257,55 KN.

e La section réduite de béton : Br>0,7397 Nu
Br>0,7397 x 1257,55 =930,21cm2

Donc :
Br=(a-2) x (b-2) >930,21cm2

Pérennant une section carrée pour le poteau :

Br=(a- 2)2>v930.214 2 => a=b=32,499cm

Donc on choisit (40X40) cm2 pour la section de poteau du RDC et on doit faire la vérification
suivante représenté au tableau :
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G Q Saff n Npou Npla Nu Br a (calculer) [ a (choisi)
Niveau (KN/m?) (KN/m?) m?2 étage KN KN =1,15Pu cm cm cm
5 Etage 6.38 1 16.575 1 45.916875 [167.622975 [ 245.570828 [ 181.648741 [ 15.4777128 40
4°Etage 10.86 2.5 16.575 2 91.83375 |305.162325|456.545486 | 337.706696 | 20.3767978 40
3°Etage 15.34 3.85 16.575 3 137.750625| 438.9723 ]663.231364 | 490.59224 |24.1493169 40
2°Etage 19.82 5.05 16.575 4 183.6675 | 569.0529 | 865.62846 |640.305372| 27.304256 40
1°Etage 24.3 6.1 16.575 5 229.5843751695.404125 | 1063.73678 | 786.846092 | 30.050777 40
RDC 28.78 7 16.575 6 275.50125 | 818.025975 [ 1257.55631 | 930.214402 | 32.4994164 40
G Q a (choisi) RPA
Niveau (KN/m?) (KN/m?) cm min (a,b) > 25 min (a,b) > he/20 1/4<a/b<4
5 Etage 6.38 1 40 CV CV CV
4°Etage 10.86 2.5 40 CV CV CV
3°Etage 15.34 3.85 40 CV CV CV
2°Etage 19.82 5.05 40 CV CV CV
1°Etage 24.3 6.1 40 CV CV CV
RDC 28.78 7 40 CV CvV CvV
Poteaux LO Lf=0.7xL0 |I=(a*a*a/12) B i
A B NIVEAU A=LfA A<35
[cm2] [cm] [cm] [cm4] [cm2] [cm]
40 40 5 Etage 40x40 306 214.2 213333.3333 1600 11.5470054 | 18.5502641 Cv
40 40 4°Etage 40x40 306 214.2 213333.3333 1600 11.5470054 | 18.5502641 CvV
40 40 3°Etage 40x40 306 214.2 213333.3333 1600 11.5470054 | 18.5502641 Cv
40 40 2°Etage 40x40 306 214.2 213333.3333 1600 11.5470054 | 18.5502641 CvV
40 40 1°Etage 40x40 306 214.2 213333.3333 1600 11.5470054 | 18.5502641 CvV
40 40 RDC 40x40 306 214.2 213333.3333 1600 11.5470054 | 18.5502641 Cv

Tableau I1.6 : dimensionnements des poteaux et les vérifications des régles de RPA et le flambement
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Chapitre 111 Etude des planchers

II1.1. Introduction :

Le calcul effectué¢ dans ce chapitre consiste a évaluer les moments fléchissant et les
efforts tranchants sollicitant les poutrelles afin de déterminer le ferraillage nécessaire a
adopter pour les sections d’aciers longitudinales et transversales.

I11.2. Plancher corps creux :
Dans notre projet, les planchers a corps sont utilisés au niveau des étages courants et

sont composés d’¢éléments porteurs (poutrelle) et par des ¢léments de remplissage
(coffrage).

Dalle de compression

i Y

Corps creux _::_.. t C i
HAEILIMNY

Poutrelles
' N N

A I

i

Figure III.1 : Coupe transversale d’un plancher a corps creux.

111.2.1. Prédimensionnements des poutrelles :

b
/TU A’U
b b
.r? JTU bl /1“ ’ /Tl"'r ! Jru \:x
3‘;}1;‘!; ..:'r x:\
5,; e N . |
‘o W
hy
h;
NS
L, Lo
Figure I11.2 : schéma des poutrelles.
On a:
ht=20 cm
ho=4cm
hi=16cm
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D’aprés ’article A.4.1,3/ BAEL91,ona:

b1 sL“"ZbOZ = b1<24 cm

Lmax

b1 < o = bi1<41 cm
6 ho<b1<8 ho=24 cm<bi1<32 cm

60

Avec :

Ln : Distance entre axes des nervures en (cm) ;
(Ln = 60 cm) [Annexe C3/DTR B.C.2.2] ; ]

b0 : Epaisseur de la nervure en (cm). ( b0 = 12 cm).
On prend :

b1=24 cm

La largeur de la dalle de compression est donc :
b=2 b1+b0=2 x 24 + 12 =60 cm

16

Figure II1.3 : Section de calcul

111.2.2.a. Ferraillage de la dalle de compression :

Le ferraillage de la dalle de compression doit respecter les régles données par
I’article B.6.8,423/ BAELII. 1l doit étre exécuté par un quadrillage en treillis soudé
dont les dimensions de mailles ne doivent pas dépasser :

20 ecm=> (5 barres/m)=> Pour les armatures perpendiculaires aux nervures ; que 1’on
note A | :

33 ecm= (3 barres/m) = Pour les armatures paralleles aux nervures ; que 1’on note

A /.

Les sections des armatures doivent satisfaire les conditions suivantes :

SiLln<50cm alors | A |= %0 cm?/ml

= %cmz/ml

Si 50 cm<Ln<80cm alors | A | = % cm?/ml
Ay %cm2 /ml
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Chapitre 111 Etude des planchers

On adopte pour le ferraillage un treillis soudés de diametre ®t< 6 mm et de nuance
d’acier FeE520 (fe= 520 MPa).

I11.2.2.b. Calcul des armatures perpendiculaires aux nervures (A | ) :

Dans notre plancher, on a :

Ln=60cm —— 50 cm<Lng80 cm
. _ 4Ln__ 4X60 _ 2
Donc: A | = e~ 520 —> A |=0,46 cm“/m

» Choix des armatures :

On prendra @ = 4mm d’ou le Choix des armatures sera:

604/mL A = 0,75cm2/mL A, =04 e=15cm).

111.2.2.C. Calcul des armatures paralléles aux nervures (A//) :

AL _ 046
A==

cm?

> Choix des armatures :

On prendra @ =4mm d’ou le Choix des armatures sera :

6Q4/mL A =0,75cm2/mL A, =04 ¢=15cm).

Donc : Le treillis soudé adopté est : TS @ 4 (150x150) mm?>.

I11.2.3. Etude des poutrelles :

Méthode de calcul :

Les poutrelles sont calculées a la flexion simple sous les charges permanentes (G) et
les surcharges d’exploitations (Q) comme des poutres continue.

Pour le calcul des sollicitations on peut appliquer I’'une des méthodes suivantes :

a. Méthode forfaitaire

Conditions d’application de la méthode forfaitaire :

-Plancher a surcharge modérée (Q < min (2G ; SKN/m2).

-Le moment d’inertie constant sur toutes les travées.

- le rapport des portées successives soit compris entre 0,8 et 1,25.
-La fissuration est peu préjudiciable
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b. Méthode de Caquot
Dans le cas ou I’une des trois dernicres conditions de la méthode forfaitaire n’est pas

satisfaite, on peut appliquer la méthode de Caquot.

c. Méthode de Caquot minoré

Dans le cas ou la premicre condition de la méthode forfaitaire est satisfaite et une ou

plus des autres ne sont pas satisfaites, on peut appliquer la méthode de Caquot minor¢.

Types Schéma statique de poutrelles
T 1 -
P ﬁ 3.45 A 3.60 &
Type 2 A 3.45 A 3.60 & 3.40 &
Terrasse Type 3
& 4,20 & 3.60 & 3.40 &
fyped A 4.20 & 3.60 .&
Type 5 A 3.60 A 3.40 A
Type 1 A - A " &
Type 2
o A 3.45 A 3.60 A 3.40 A
Etage * >
courant | Type 3
& 4.20 A 3.60 A 3.40 &
Type 4 A ™ A " &
Type 5

A o A w0 A

Tableau III.1 : les Schémas statiques des poutrelles
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I11.2.3.1. Caractéristiques des planchers :

Plancher | Fissuration fe fc28 | enrobage | b G Q

[MPa] | [MPa] | c[cm] [m] | [daN/m?] | [daN/m?]
Terrasse | Préjudiciable | 400 22 02 0,6 638 100
Etage Peu 448 150
courant | préjudiciable

Tableau II1.2 : Tableau récapitulatif des caractéristiques des planchers.

111.2.3.2. Combinaison d’action :

Formule Valeur
Terrasse Etage courant
La charge ultime | qu=(1,35G+1,5Q)xb 606,78 497,88
[daN/ml]
La charge service gs=(G+Q)xb 442.8 358,8
[daN/ml]

Tableau II1.3 : Tableau de combinaison d'actions.

111.2.3.3. Détermination des sollicitations :
a. Plancher étage courant (corps creux) :

Typel:
Schéma statique :
A B C
A A A
< > < >
L Lz

Figure I11.4 : Schéma statique de la poutrelle.

L L>
3,45 3,60

Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :
On va vérifier les conditions suivantes :

1. La surcharge Q < min (2G ; 500 daN/m?)
Q=150 daN/m>< min (2 % 448; 500 ) daN/m*—» Condition vérifiée ;
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2. Les moments d’inertie des sections transversales ( I ) sont les mémes dans les
différentes travées—» Condition vérifiée ;

3. Les portées successives sont dans un rapport compris entre 0,8 et 1,25

Li
(O,SSE <1,25):

08<==22=104<125  — Condition vérifie.

4. La fissuration est peu préjudiciable— Condition vérifiée.

» Conclusion :
Les conditions d’application de la méthode forfaitaire sont toutes vérifiées pour tous
types de poutrelles.

Application de la méthode forfaitaire :
I) Moments fléchissant :

- Moments fléchissant : Mo= q g

1) En appui :

- Moment d’un appui de rive :

—> Appuis semi encastré (encastré dans une poutre) — - 0,20 Mo ;

—» Appuis encastré (encastré dans un voile) — 0,40 Mo.

- Moments des appuis intermédiaires :

—» Appuis d’une poutre a deux travées — - 0,60 Mo ;

— Appuis voisins des appuis de rive d’une poutre a plus de deux travée —»- 0,50 Mo ;
—» Autres Appuis intermédiaires — - 0,40 Mo.

-0,2Ma -0.6Mp -0,2Ma
A A iy 4
« L | L

- Etat limite ultime de résistance :

3.452
8

Mo=497,88% =740,75 daN.m—>» Travée (AB)
3.607

Mo=497,88x 5

= 806,57 daN.m—» Travée (BC)

—0,2Mo=— 148,2 daN.m
—0,6Mo=— 483,9 daN.m

—0,2Mo=—161,3 daN.m
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2) En travée :
- Calcul du rapport des charges d'exploitation et permanentes a :

a=—2=0.251
G+Q
Moment dans le cas d'une travée de rive :
Travée AB

Mt +=EE > Max [(1+0.3 ); 1,05] Mo

1,2+0,3a

Mt >+ (==

) Mo

{Mt >472,3 daN.m

788.,4 <796,5 — Condition non vérifiée ->M= 480,4 daN.m

- Moment dans le cas d'une travée intermédiaire :

Mt + B2 > Max [(140,3 @); 1,05] Mo

1,2+0,3 a
2

Mt >+ (

) Mo

Travée BC :
Mt > 514,3 daN.m

836,9>867,3 — Condition non vérifiée ->Mi= 544,6 daN.m

- Efforts tranchants (a PELU) :

Travée AB :

uxli Mi—-1|—-|Mi
T, = XUy M-t
2 li
497,88%3,45 —148,2 |—|-483,9
T, = n || |
2 3,45

Te= 761,54 daN
Ty=— Quxli i |Mi—1|.—|Mi|
2 li

Tq=-956, 15daN

Travée BC :
497,88%3,60  |-483,9 |-|-161,3
T, = n |-1-1613
2 3,60
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T, = 985, 80 daN
Tq=-806,57 daN

- Etat limite de service
1) En appui :

Mo=358,8% 3'%52 =533,83 daN.m —»  Travée (AB)

M=358,8x % = 581,26 daN.m —» Travée (BC)

—0,2M0=—-106,8 daN.m
—0,6Mo=— 348,8 daN.m
—0,2Mo0=—-116,3 daN.m

2) En travée :
Travée AB

Mg+Md

Mt + > Max [(1+0,3 a); 1,05] Mo

1,2+0,3a

Mt >+ ( .

) Mo

Mt > 340,4 daN.m
{568,1 <574 — Condition non vérifice > M=346,2 daN.m
Travée BC :
Mt > 370,6 daN.m

603,1 > 867,3 — Condition non vérifiée - Mt=634,8 daN.m
- Efforts tranchants (a ’ELS) :

Travée AB :

358,8%3,45 —-106,8|—|—348,8
Ty = L | |
2 3,45

T, = 584,78 daN

Tq=-689,07 daN

Travée BC :
358,8x3,60 |—348,8 |—|-116,3
T, = L || |

2 3,60
T, = 710,42 daN
Ta=-581,26 daN

Page | 30




Chapitre 111

Etude des planchers

II)Diagramme des moments fléchissant et efforts tranchants :

1) Moments fléchissant :

FLU ELS
4839 _1613 -345.8 _1163
-1482 A } 1068 A 1
B .'1-.. I:IIII . .-"' L"‘_ |
n R / i » -\--L‘ " -
et o) 533 581,26
740,75 506,57 34 :

Figure I1L5 : Diagramme des moments fléchissant a ’ELU et I’ELS du 1 er type de poutrelle.

2) Efforts tranchants :

ELU ELS
J 710.42
76134 250 584,78 e
M ~ e - '\-\._\MH H-L__.‘H‘.
‘H"\-\.H - h\ “-H
H“‘Hﬁh HH\'\-\._‘. J '\-\.‘H‘.\ ‘H'\-\. )
x\ - H'\-\._\_\ "
936, 15 -806,57 689,07 581,26

Figure I1L.6 : Diagramme des efforts tranchants a ’ELU et ’ELS du ler type de poutrelle.

b. Plancher terrasse inaccessible (corps creux) :

Remarque :

- Concernant le calcul des sollicitations des poutrelles au niveau du plancher de la
terrasse inaccessible, elles sont calculées de la méme maniére que ceux de I’étage

courant, leurs moments fléchissant et efforts tranchants sont regroupés dans le tableau

ci-dessous :

Page | 31




Chapitre 111

Etude des planchers

Type Type Méthode Moment en appuis Moment en travée Effort
de plancher de poutrelle de calcul [daN.m] [daN.m] tranchant
ELU ELS ELU ELS [daN]
Type 1 Forfaitaire -483,9 -348,8 544.6 634,8 985, 80
Type 2 Forfaitaire -403,3 -290,6 520,8 3753 964,76
Etage Type 3 Forfaitaire 25489 1395.6 7962 573.8 155,91
courant
Type 4 Forfaitaire -658,7 4747 741,3 571,8 1064,26
Type 5 Forfaitaire -483,9 23488 5446 | 5474 | 99815
Type 1 Forfaitaire -589.8 4304 638.,9 7452 116791
Type 2 Forfaitaire -491,5 -358.7 611,9 4465 1105,2
T —
in azzzzss;fl e | Type3 Forfaitaire -669,0 -488.2 936,6 683,5 1268,17
Type 4 Forfaitaire -802,8 -585.8 869,7 667,5 1167,94
Type 5 Forfaitaire -589.8 -430,4 638.9 641,5 1229,35

Tableau II1.4 : Tableau récapitulatif des moments fléchissant et efforts tranchants maximaux de chaque type de

poutrelle.

111.2.3.4. Calcul des armatures longitudinales :

A. En travée

» Etat limite ultime (ELU)

M*=936,6 daN. m

MT =6b x b x ho x (d =)

Vérification de I’étendue de la zone comprimée

MT = 12,47 x 60 x 4 x (18 =) — MT = 47884,8N. m—> 4788 48daN.

M =9366 N. m < MT =4788,48N. m — La zone comprimée se trouve dans la
table de compression. Donc la section de calcul sera considérée comme une

section rectangulaire de dimensions (b x h) = (60 x 20) cm?.

Page | 32




Chapitre 111 Etude des planchers

- Vérification de I’existence des armatures comprimées

») 18
I

' »
A A

60

Figure II1.7: Section de calcul en travée

oMt 9366 _
lVL_cyb><b><d2_ 12,47 X 60 X 182 = 0,039
u=0,039 <uL =0,392 ( acier FeE400)

fe _ 400

Donc : A ' N’existe pas et ;1000es > 1000¢l - os = —=——= 348 MPa

8s 1,15
a=125(1-1-2p)— a=0,05
B=1-0,40— =098

- Détermination des armatures

Mtu 9366
A= = =1,53 cm?.
osxBxd 348 X 0.98 x 18

- Condition de non fragilité

Amin =023 x b0 x d x% = 0, 24cm?

A" = max (Acal; Amin) — A" =1,53 cm2

» Etat limite de service (ELS)
Mt ser = 745,2daN. m

+ Flexion simple
+ Section rectangulaire avec A7

. -1 fc28
+ Acier FeE400 Soa?2<i- + ==
2 100
+ Fissuration peu nuisible
Mtu _ 9366
V= oo as 1,26
ser 7452

o =0,05<0,348 — aucune vérification de o;
Donc : le ferraillage calculé a ’ELU convient pour I’ELS.
Choix des armatures 3T12 > A = 3,39 cm?
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B. En appuis

» Etat limite ultime (ELU)
M} = —802,8daN.m

M} < 0=> La table de compression se trouve dans la zone tendue et le béton tendu

n’intervient pas dans les calculs de résistance, donc la section de calcul sera une

section rectangulaire de dimensions (boxh) = (12X20) cm?.

Vérification de I’existence des armatures comprimées :

3.,; A

~

12

Figure I11.8: Section de calcul en appuis

oMy 8028 0166
o, xbxd? 1247 x12x 18
n= 0,166 < pag = 0,186
—=>A n’existe pas et ; 1000g, > 10005, => o, = ;— = = = 348 MPa
a=125(1-/1-2p) =>a=0.23
B=1-04a=>p=0908
Détermination des armatures
MY 8028 ,
Al = = = 1,41cm*.

oy xPxd 348x0,908 x 18

Condition de non fragilité

f
Apin = 0,23 X by X d X % = 0,24 cm?
e

AY = max(Acyp; Apin) => Al = 1,41 cm?
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» Etat limite de service (ELS)
M;°" = —585,8daN. m

¢ Flexion simple

Y_1+@

+ Section rectangulaire avec A7 => a’ < 5 t 700

Y

+ Acier FeE400

+ Fissuration peu nuisible

_ MY 8028
~ Mser  585,8

Y = 1,37

a = 0,290 < 0,405
Donc : le ferraillage calculé a I’ELU convient pour I’ELS.
Choix des armatures 1T14 —> A=1,54 cm?

111.2.3.5. Calcul des armatures transversales

L’effort tranchant peut engendrer des fissures inclinées a 45° par rapport a

la ligne moyenne, et pour y remédier on utilise des armatures transversales.
Tr#* = 1268,17daN
a. Vérification de ’influence de ’effort tranchant au voisinage des appuis :

Vérifier si: T\ max < 0,267 x a X bo X ferg

a[cm] Effort T gmax 0,267 x a x by % fc28 Conclusion
0,9d
16,2 Valeur [N][1268,17 | 1448130,42 L’effort tranchant n’influe
pas au voisinage des
appuis

Tableau IIL5 : Tableau de vérification de I’effort tranchant au voisinage des appuis.

b. Vérification de I’influence de ’effort tranchant sur les armatures
longitudinales inférieures :

Verifier si : Ay 2 2| T, + o> |
e

0,9xd
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A Vs [T L Ma Conclusion
f.1" 09xd
Valeur [cm’] 3,39 0,37 L’effort tranchants n’influe pas
sur les A.L

Tableau I11.6 : Tableau de vérification de 1’effort tranchant sur les armatures
longitudinales inférieurs

c. Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaires a la
ligne moyenne :

Vérifier si: Tu < Tu

o™ Contrainte | T, T, [Mpa]
[Mpa]
Formule Ty min [0,2 Conclusion
b xd fup
X—:;4 MPa]
Yb
12681,70 | Valeur 0,59 2,94 Les armatures transversales

sont perpendiculaires a la
ligne moyenne —p»a = 90°

Tableau II1.7 : Tableau de vérification si les armatures transversales sont

perpendiculaires a la ligne moyenne.

d. Section des armatures transversales At :

Donner @, [mm] Choix d’armatures
h [mm] bo ®min Formule Valeur | Nuance d’acier At
[mm] [mm]
200 120 100 min (: h CI)bQ ) 6 FeE 235 2d6
32 10 At=0,57 cm

Tableau II1.8 : Tableau de la section des armatures transversales

e. Espacement des armatures transversales 8t :

{k = 1 (flexion simple)
o =90°
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Contrainte T, [Mpal] 0,59
Espacement 5 < A, X 0,80 X f, 63,36
7 by x (1, — 0,3 X figg)
[cm]
A XL, 27,90
8o £ —F————
0,4b, X sina
83 < min(0,9d ; 40 cm) 16,2
Choix [cm] 8 < min(8y; Siz; 8¢3) 8, <162
Conclusion 8. = 15cm

Tableau II1.9 : Tableau de I’espacement des armatures transversales.

I11.2.3.6. Vérification de la fléche :

Suivant les regles de I’article B.7.5/ BAEL91, il n’est pas nécessaire de calculer la
fleche d’une poutre si cette dernicre est associée a un hourdis et si toutes les inégalités

suivantes sont vérifiées :

a) Vérification si le calcul de la fleche est nécessaire :

o hT > i => % = 0,053 < 0,063 Avec | = 3,80 m (la plus grande
portée).
e < i(M—z) Avec M;{:le moment max en taravée.
1 10 \M§
2 2
Bt : Mg = 2% = 222980 — 7992,54 N.m
2 < Z(-22)=0.0 < 0,09
380 10 \7992,54
t
o 238 _ 90156 < 22=10,0105
boxd  12x18 fe

e Conclusion
Une des trois conditions est vérifiée ; donc Le calcul de la fléche est nécessaire.

On doit vérifier que : Aft = (fg — fji) + (Fpi — f51) < Aftmax
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b) Calcul de la fleche :
— Calcul des charges :
J [daN/m] g [daN/m] P [daN/m]
Formule (G = Gpoison) X b Gxb (G+Q)xb
Valeur 337,8 382,8 442,8

Avec :

Tableau II1.10 : Tableau de calcul des charges

J : La charge permanente avant mise en place des cloisons en (daN/m)

g : La charge permanente apreés mise en place des cloisons en (daN/m)

P : La charge totale en (daN/m).

N.B : Le plancher terrasse ne contient pas de cloison.

L 12
—» Calcul des moments fléchissant : M0 = 1=
MJS [daN.m] MgS [daN.m] MPS [daN.m]
Formule 0,70 My, 0,70 Mog 0,70 Mo,
Valeur 224,64 254,56 294,46

— Calcul du moment d’inertie I :

Tableau II1.11 : Tableau de calcul des moments fléchissant.

1,11
I 0

:1+7»><|1

Io : Moment d’inertie de la section homogene par rapport a un axe passant par son

centre de gravité.

4x60x2+12x16Xx12+15x 3,39 x 18
VT 60 x4+ 12 x 16 + 15 X 3,39

v, =7,32cm

V2:h_ V1:20 - 7,32:12,68 cm
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60

vy

L1~

1>

JI—F

(=]

Figure II1.9: Section de calcul

_ — hy)3 3
Ozb?\”l _(b—by) ><3(V1 0) + by x V?ZJrnXA(d —vy)?

1,b=19434,536 cm*

— Calcul des contraintes d’acier suivant les sollicitations os :

My

O T AxB, xd

Avec :
o,: Contrainte de traction effective de I’armature correspondant au cas de charge
considére.

3,39 tableau

p; = 100p = 100 X =100 x =1,0879 — B, = 0,8565

by X d 12 x 18

Avec :
p: Le pourcentage ou rapport de 1’air A de la section de 1’armature tendue a 1’aire

de la section utile.

f=ol = M _ 2545,60 = 70,26MPa
ST S T AxByxd  235x0,8565x18
. MY 2944,60

Og = = 81,28MPa

AxBxd 3,39x0,8565x 18

— Calcul de wJ : pg et uP :

1,75f15
pn=1- avec fi,g = 1,92 MPa
4 X p X GS + ft28
) 1,75 x 1,92 e
L= = — avec =1, a
Wy = He 4 % 0,010879 X 70,26 + 1,92 28
W =H, = 0,325

Page | 39




Chapitre 111 Etude des planchers

1,75 x 1,92
wo=1- =>p_ = 0,384
p 4x%0,010879 x 81,28 + 1,92 'P

— Calcul des moments fictifs If :

11l
£ 1+AXp

Avec
I¢ : Moment d’inertie fictif.
A; : Pour les déformations instantanées.

Ay : Pour les déformations de longue durée.

L 005% [ 0,05 x 1,92 .
LT by 12 -
(2+3><F)p (2+3x5)><0,010879

002X fy, 0,02 x 1,92 e
v b\ 12 -
(2+3XF)p (2+3x5)x0,010879

. 1,11, 1,1 X 19434,53 4
I = = = 10171,5 cm
1+ X Mg 1+ 3,39 x 0,325

" 1,11, 1,1 x 19434,53
140, xp,  14+135x0325

= 14858,7 cm*

. 1,11, 1,1 X 19434,53 .
i, = = = 9287,7cm
T+2xu 1+339x0,384

— Calcul du module de déformation longitudinale :

- Module de déformation instantanés : : E; = 11000 x 3/f.,g = 30000MPa

- Module de déformation différée : E, = 3700 x 3/f.,g = 10000MPa

— Calcul des fléches partielles f':

M, x1* 254560 x 3,8% x 10*
ff=—2 = = 0,25cm
® 10E, x I, 10 x 10000 x 14858,7

. MixI® 254560 x 3,8 x 10*
fe=1f= - = = 0,12 cm
10E; x I, 10 x 30000 x 10171,5
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. M xTP 294460 x 3,82 x 10*
P 10E x If, 10 x 30000 x 9287,7

= 0,15cm

— Calcul de la fléche total :

Aq= (fy = £) + ( — f)
A= (0,25 — 0,12) + (0,15 — 0,12)

Ap= 0,16 cm

— Calcul de la fléeche admissible :

1=3,80m>5,00m

A 380 0,76
ftmax — 500 - Y cm

Donc :Ag= 0,16 cm > Agpnax= 0,76 cm

— Conclusion

La fleche est vérifiée alors on opte pour 3T12 => A=3,39 cm?.

1T10 filant 2

TS 96/(150 x 150) 1T14 chapeau @
|

A -

20

[y
"-_GN_-‘

24 17 —tepa———124
. 60 .

Figure I11.10 : Schéma de ferraillage de la dalle de compression.
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Armature longitudinale Choix Armature transversale Disposition
d’armature des Armatures
M [N.m] A ¢ [cm?] S T [N/m] A ¢ [em?]
- 7413 1,52 3T12 115591 206
o | = A¢ = 3,39 cm? A¢=0,57 cm?
QL =
=
£ 4, 634,8 Vérifiée
S| 2
=
Plancher
courant -658,7 1,44 1T14
— 2
- 3 A, = 1,54 cm 1T14
= =
2
& | 4747 | Veérifiée o6
s | =
= | =
936,6 1,32 3T12 1268,17 206 .
= A =339 cn? Ac=0,57 cnr? 3112
3|2
> =~
S|, 7452 Vérifiée
S 2
Plancher I =
terrasse 8028 | 1,24 1T14
- A, =1,54 cm?
2z | -
= =
2
&, | 5858 | Verifice
s | =
= | =

Tableau II1.12 : Tableau de ferraillage de la poutrelle.
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I11.3. Dalle pleine :
I11.3.1. Méthode de calcul :

Les dalles de notre structure portent suivant deux directions (voir chap. II), et le
calcul se fait en flexion simple.

Le principe de calcul est basé sur les points suivants :
— La dalle est considérée comme un panneau reposant sur 4 cotés.
— Considérons 2 bandes :
e Une bande suivant le sens x de longueur 1 x de largeur 1 m ;
e Une bande suivant le sens y de longueur | y de largeur 1 m.

— Une charge élémentaire P appliquée sur une bande de 1 m perpendiculaire aux
lignes d'appui a I'ELU et a L'ELS.

Figure I11.11 : Principe de calcul.

Conclusion :
Sous I'effet de la charge :
¢ Chaque bande se déforme.
e Chaque bande dans un sens est soulagée par une série de bande élastique dans le
deuxiéme sens ;
Les lignes de ruptures déterminées par essai de chargement figurent en traits

interrompus (voir Figure I11.12).

. A B
A B
e -
-~ - e -~
\\- ’_/ . - -
. - et -
S ‘\}_ _________ (/
ST E . F
- R - S
e - S
- e /i o =45° \"\
Panneau de dalle de forme carrée Panneau de dalle de forme rectangulaire

Figure II1.12 : Les lignes de rupture déterminées par essai de chargement.
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Chapitre 111

— Diameétre des armatures :

Le diametre des armatures a utiliser sera au plus €gal au dixieme de I'épaisseur de la

dalle.

D’apres article 91-14.5/ BAEL91,

¥

t’j’fﬁﬂ'c, |

1:

o |

Figure II1.13 : Enrobage.

ona:tfl><M avec:hd=150m—>¢<1—(5) =1,5cm On prendra : @ =1 cm

— Calcul de ’enrobage et des hauteurs utiles :

Ona:h0O=15cmeta=1cm (Fissuration peu préjudiciable).

Diamétre des armatures Enrobage ¢ [cm] Hauteur utile d [cm]
®jcm] Sens x-x Sens y-y Sens x-x Sens y-y
hy @ | Y d =h;—Cld =h;—C
Poa < 15 =a+5 |[G=as0F5" I A
l 1,5 2.5 13,5 125

Tableau II1.13 : Tableau récapitulatif des hauteurs utiles de la dalle pleine.

— Espacement maximal des armatures :

Ecartement des armatures : § < min (3hd ; 33 cm) =min (3 x 15;33) » § =33 cm

111.3.2. Evaluation des charges et combinaisons fondamentales :

D’aprées la descente de charges effectuée dans le chapitre IT ; on a :

Charges Combinaison d’action Pour une bande de 1 m
[daN/m 2] de largeur
Etat |G Q Symbole Formule Valeur Symbole | Formule Valeur
[daN/m?] [daN/m]
ELU 473 | 150 q" 1,35G+1,5Q 863,55 q" q"x1 863,55
ELS q G+Q 623 q° gsx1 623

Tableau I11.14 : Tableau des combinaisons fondamentales
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— Calcul des sollicitations :

Moments fléchissant : |Mx“ = UX x ¢ x 1x?> — Suivant la direction 1x

M," = ny x M x u — Suivant la direction ly
Avec:,uxet,uy=f(p=:—;;v)

et Coefficient de poisson : lv =0 — Pour le béton fissuré [ELU] ;

v = 0,2 — Pour le béton non fissuré [ELS].

— Mode d’encastrement :

On prend en compte la continuité telle qu’elle est préconisée dans le BAELI1 :
e Sur appui :

0,3 MO — Pour un appui de rive ;

0,5 MO — Pour un appui intermédiaire.
e En travée:

0,85 MO — Pour une dalle de rive ;

0,75 MO — Pour une dalle intermédiaire.

Avec : MO : Moment de flexion pour la dalle considérée isostatique.

111.3.3. Application :

e Type de panneau a étudiée :

4.10

+— 370 —p

Figure I11.14: Panneau étudiée.
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Le(m):[3.70 |
CoefMn:[ 030 [MOw)
n n "~
Ly (m):| 410
Coef Mt(y) : Mo w e
CoefMs :[ 0,30 [MO . S s ¥
Coef Mw : CoefMe :
0,20 MO W e [ 0,20 |Mogx)
r

Coef Mix) : Mo

Figure II1.15 : Schéma statique de panneau.
Lx=3,70m

Ly = 4,10m

a. Moment fléchissant en appuis :
» Etat limite ultime (E.L.U) :

(Sens X-X) :
Lxu = 0,0456 [B.A.E.L. 91]
M = pxu X qu X 1x%= 0,0456 x 863,55 x 3,72 = 539,08 daN.m
My =-0,3 X Mxy =-161,72 daN.m
M. =-0,3 x Mxu =-161,72 daN.m
(Sens Y-Y) :
Ly = 0,7834 [B.A.E.L. 91]
Myu = pyu X Mxu=0,7834 x 539,08= 422,32 daN.m
M, =-0,3 x My, =-126,70 daN.m
M; =-0,3 x My, =-126,70 daN.m
» Etat limite de service (E.L.S) :
(Sens X-X) :
txu = 0,0528 [B.A.E.L. 91]
My ser = Pxser X Qser X 1x2 = 0,0528 x 623 x 3,7> = 450,32 daN. m
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My, =-0,3 X My ser= -135,09 daN.m

M. =-0,3 X My ser=-135,09 daN.m

(Sens Y-Y) :

Wy ser =0,8502 [B.A.E.L. 91]

My ser = Wy ser X Mx ser =0,8502 x 450,32 =382,86 daN.m
M, =-0,3 Xx My ser=-114,86 daN.m

M; =-0,3 X My ser=-114,86 daN.m

b. Moment fléchissant en travées :
» Etat limite ultime (E.L.U) :

Sens X-X:
Mx=0,85 Mx.=0,85 x 539,08 = 458,22 daN.m
Sens Y-Y :
My=0,85 My,=0,85 x 422,32 = 358,97 daN.m
» Etat limite de service (E.L.S) :
Sens X-X:
My = 0,85 My s=0,85 x 450,32 = 382,77 daN.m
Sens Y-Y :
My=0,85 My 5e=0,85 x 382,86 = 325,43 daN.m
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» Types des panneaux de dalle continu au-dela de ses appuis :

a— 370 —p

« 360

s

Figure I11.16 : Panneau continu au-dela de ses appuis.

ELU v=0 ELS v=0.2
Panneany | Ly Ly iy a " Mx Max Mix My May | Mty - "y Mx Max Mix My May | Mty
- [daN.m] | [daN.m] | [daN.m] | [daN.m] | [daN.m] |[daN.m] [daN.m] | [daN.m]| [daN.m] | [daN.m] | [daN.m] |[dalN.m]
1 3.70 [ 410 | 090 | 00436 | 07834 | 53908 |-16172 | 45822 | 42232 |-126.70{358.97 | 0.0528 | 0.8502 | 45032(-135.09 | 382,77 |382.86 |-114.86 32543
) 3.60 3,60 | 1 0.0368 | 1.0000 | 411,85 | -12355| 350,07 | 411,85 |-123,55 (350,07 0.0442 | 1.0000| 362,03-108.,61 | 307,72 (362,03 |-108.61 | 307,72

Tableau II1.15 : Tableau des moments fléchissant des panneaux en appuis et en travées
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111.3.4. Calcul du ferraillage de la dalle pleine :

» Sens X-X:
a) En travées :
+ Etat limite ultime (E.L.U) :

Mtyu=4582,2 N.m -
A

) 100

>

Il 3.3

Figure I11.17 : Section de calcul en travée x-x

e Vérification de I’existence des armatures comprimeées :

Mtxu _ 4582,2 _ 07021

M o xbxd? 12,47 X 100 X 13,52

p=0,021 <pL = 0,392 => (acier FeE400)

=> A’ n’existe pas ; 1000es > 1000el => os = fsis =348 MPa
a=1,25(1 —V1 - 2p) => a = 0,0265
B=1-0,40=>p=0,989

e Détermination des armatures :

Mtxu 4582,2
= = =0,98 cm*mL
os X B x dx 348 % 0,989 X 13,5

e Condition de non fragilité :

[CBA91/A4.2.1] Acier Fe400 : Amin = 0,0008 x b x h= 1,2 cm?mL
A =max ( Acal; Amin) => A = 1,2 cm?*mL

o Espacement maximal des armatures :

Ecartement des armatures :0 < min(3hd; 33cm) =33 cm
e Choix des armatures :
2T12/mL A =2,26 cm? /mL.
(T12 e = 15cm).
¢ Etat limite service (E.L.S) :
Mtyser = 3827,7 N.m

Flexion simple

-1 fc28

Section rectangulaire avec A7 =>q ?< YT-i- Too ob <ob = 0.6x fc28 =15MPa
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Acier FeE400

Mtxu _ 45822
Mtx ser 3827,7

Avec :y= 1,197

fc28
100

=>a =0,0265 < %Jr 0,318 b <cb = 0.6x fc28 =15MPa

e Conclusion :

v ob<cb=15MPa

v' Fissuration peu nuisible => Les armatures calculées a E.L.U. seront
maintenues.

(Aucune vérification pour (cs )

b) En Appuis :
¢ Etat limite ultime (E.L.U):

May = 1617,2 N.m - I
13

r 100 "

Figure II1.18 : Section de calcul en appuis (x-x)

e Vérification de I’existence des armatures Comprimeées :

Maxu 1617,2
= =0,01

H= ob x b x d? 12,47 x 100 X 13,52

w=0,01 < uL = 0,392 => (acier FeE400)

=> A’ n’existe pas ; 1000gs > 1000el => os = fsis =348 MPa

a=125(1-1-2p)=>0=0,013
B=1-040=>p=0995

e Détermination des armatures :

Maxu 1617,2
A= = =0,35 cm?*/mL
os X B x dx 348 x 0,995 X 13,5

e Condition de non fragilité :

[CBA91/A4.2.1] Acier Fe400 : Amin = 0,0008 x b x h= 1,2 cm?mL
A =max(Acal; Amin) => A = 1,2 cm*mL
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e Espacement maximal des armatures :

Ecartement des armatures :8 < min(3hd;33cm) = 33 cm
e Choix des armatures :

2T12/mL A =2,26 cm2 /mL.

(T12 e = 15cm).

+» Etat limite service (E.L.S) :
Maxser = 1350,9 N.m

Flexion simple

Section rectangulaire avec A7 =g 7<hy fcﬁ cb <c5b 0.6x fc28 =15MPa

Acier FeE400

Max u 1617,2
Avec :y= = =1,197
Max ser  1350,9

= 0 =0,013 <X~ 1+f0£_03180b<cb 0.6x fc28 =15MPa

e Conclusion :

v ob <cb=15MPa

v" Fissuration peu nuisible => Les armatures calculées a E.L.U. seront
maintenues.

(Aucune vérification pour (cs )

» Sens Y-Y :
a) En travées :
¢ Etat limite ultime (E.L.U) :

Mtyu= 42232 N.m . Ilzj
A

) 100 g

Figure II1.19 : Section de calcul en travée (y-y)

o Vérification de I’existence des armatures comprimées :

Mtyu _ 4223,2 _ 0,022

"~ 6bxbxd? 12,47 x 100 X 12,52

pn=0,022 < pL = 0,392 => (acier FeE400)

Page | 51




Chapitre 111 Etude des planchers

=> A’ n’existe pas ; 1000es > 1000el => os = fsis =348 MPa
a=1,25(1 —V1 —2p) => a=0,0278
B=1-0,40=>p=0,988

e Détermination des armatures :

Mtyu 4223,2
= = =0,98 cm*mL
os X B x dx 348 X 0,988 x 12,5

¢ Condition de non fragilité :

[CBA91/A4.2.1] Acier Fe400 : Amin = 0,0008 x b x h=1,2 cm*mL
A = max ( Acal; Amin) => A = 1,2 cm?*mL

o Espacement maximal des armatures :

Ecartement des armatures :6 < min(3hd; 33cm) =33 cm
e Choix des armatures :

2T12/mL A =2,26 cm? /mL.

(T12 e = 15cm).

+ Etat limite service (E.L.S) :
Mtyser = 3254,3 N.m

Flexion simple

Section rectangulaire avec A7 =>q?< %wL ff% cb sg: 0.6x fc28 =15MPa
Acier FeE400

Avee Y < = e 1297

=> 0. =0,0278 <=+ 22220368 b <ob = 0.6x fc28 =15MPa

e Conclusion :

v b <ob=15MPa

v" Fissuration peu nuisible => Les armatures calculées a E.L.U. seront
maintenues.

(Aucune vérification pour (cs )
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b) En Appuis :
+» Etat limite ultime (E.L.U):

Mayt = 1267 N.m -

e

100

Figure II1.20 : Section de calcul en appuis (y-y)

e Vérification de I’existence des armatures Comprimeées :

_ Mayu 1267 _
H= 2 2 0,01
cbxbxd 12,47 X 100 X 12,5

n=0,01 <pL =0,392 => (acier FeE400)

=> A’ n’existe pas ; 1000es > 1000el => os = fS_s =348 MPa

a=1,25(1 -1 -2p)=>a=0,013
B=1-0,4a=>p=0,995

e Détermination des armatures :

Mayu 1267
os X B x dx 348 X 0,995 x 12,5

=0,29 cm?*/mL

e Condition de non fragilité :

[CBA91/A4.2.1] Acier Fe400 : Amin = 0,0008 x b x h= 1,2 cm?mL
A =max(Acal; Amin) => A = 1,2 cm*mL

e Espacement maximal des armatures :

Ecartement des armatures :0 < min(3hd;33cm) =33 cm
e Choix des armatures :

2T12/mL A =2,26 cm2 /mL.

(T12 e = 15cm).

+» Etat limite service (E.L.S) :

Mayser = 1148,6 N.m
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Flexion simple

1 fc28
<Y ¢

Section rectangulaire avec A7 =>q, ? + Gb <Gb 0.6x fc28 =15MPa

Acier FeE400

Mayu _ 1267
May ser 1148,6

Avec :y= =1,10

=> ,=0,013 <X . +f1cﬁ—0310csb<cb 0.6x fc28 =15MPa

e Conclusion :

v ob <ob=15MPa

v" Fissuration peu nuisible => Les armatures calculées a E.L.U. seront
maintenues.

(Aucune vérification pour (os )

I11.3.5. Vérification des contraintes de cisaillement : [CBA93/A.5.2.2]

Aucune armature transversale n’est requise si les conditions suivantes sont remplies :
e La picce est bétonnée sans reprise sur toute son épaisseur « article A5.2.2BAEL91 »
e Les dispositions constructives générales concernant les dalles sont respectées.

e La contrainte tangentielle tu < tu

» Détermination de 1'effort tranchant :

_ Tu max
Y bxd
Tumax - r)
T =30 o W 1 1=960,52 daN
2 ly4 + 1x4
T =X B2y = 705,92 daN

2 Ix4 + ly4

T'max = max (Txu; Ty u)=960,52 daN

96052
tu= —— =0(0,71MPa
100 x 13,5 x 100

tu = 0,05 x fc28 = 1,1 MPa
tu=0,71 MPa <tu= 1,1 MPa — Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

111.3.6. Vérification si le Calcul de la fléche est nécessaire :
(Pour le panneau le plus défavorable n°1)

- La vérification de fléche se fait sous la combinaison (G + P).
- Les fléches sont calculées en utilisant les méthodes d’R.D.M. en faisant certaines
modifications pour prendre en compte les fissures dans les zones tendues.
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Pour un hourdis (dalle pleine) portant sur quatre c6tés ; la vérification de fleche n’est
pas nécessaire si :

h Mtx

o —>
Ix 20 x Mx

o« 2 <2(feenMPa)
bxd — fe

Mx: moment pour une bande de 1 m de largeur d’une dalle reposant simplement sur
son pourtour.

Mtx : moment en travée prenant en compte I’effet de I’encastrement ou de la
continuite.

N.B : les moments Mtx et Mx sont les moments de service

» Vérification si le calcul de la fleche est nécessaire :

15 382,77 . A
——= 0,040 < ————= 0,042 => (Condition non vérifiée)
370 20x450,32

2,26

—22°__ (,0018 <— = 0,005 => (Condition vérifiée)
100x13,5 400

Conclusion :

Une des deux conditions n’est pas vérifiée = Le calcul de la fleche est nécessaire.
On doit vérifier que :

Aft=(fgv— fjD)+ (fpi — fgi) < Aftmax
Avec:
fgv, fgi: Les fléches dus a charge g ;
fji: La fleche dus a la charge j ;
fpi: La fleche dus a la charge totale p.
g : charge permanente aprés mise en place des cloisons.
g=Gx1=473 x 1 =473 daN/ml
j : charge permanente avant mise en place des cloisons,
j=(473-100) =373 daN/ml et
p : charge totale ;
p=(G+Q)x1=(473 +150) x 1 =623 daN/ml
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a) Calcul des moments fléchissant :

MESF = 0,75 x M, = 0,75 X iy gor X g X I = 0,75 x0,0528 x473 x 3.7
Mier =256,41 daN/ml = 2.5642 KN/ml

S = 0,75x M}, = 0,75 Xy or X j X 12 = 0,75x0,0528x 373x 3,7
ser =202.21 daN/ml =2.0221 daN/ml
Mger = 0,75 x M8 = 0,75 X 1, sor X p X 2 = 0,75%0,0528 x 623372

Mier = 337,74 daN/ml =3.3774 KN/ml

b) Module de déformation longitudinale :

- Module de déformation instantanés : : E; = 11000 x 3/f.,5 = 30000MPa

- Module de déformation différée : E, = 3700 x }/f,q = 10000MPa

c¢) Calcul du moment d’inertie I :

1,11,

[[=——
f 1+AXp

Io : Moment d’inertie de la section homogeéne par rapport a un axe passant par son centre

de gravité.
X X
L st ot
Vi
15 e e . 135
G >
Vs
A 4
— 7
- a4 , C
7 7 7

Figure II1.25 : Coordonnée de centre de gravité.

(100 x 15 x 7,5) + (15 x 2,26 x 13,5)
(100 x 15) + (2,26 x 13,5)

Vi

v, = 7,65 cm
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szh_ V1=15 - 7,6527,35 cm

viov3
I[,=Db ?1 + ?z-i- n><A(V2 — C)Z

1,b=29318,89 cm*

d) Calcul des contraintes d’acier suivant les sollicitations os :

__M
Og =
Axf1xd

Avec :

o,: Contrainte de traction effective de I’armature correspondant au cas de charge
considéré.

1000 = 100 X —2— — 100 x — 228 0,167 22 6. = 0,045
= = _ = _ = _— —
P1 P by X d 100x 135 B1=0,

p: Le pourcentage ou rapport de I’air A de la section de 1’armature tendue a 1’aire de la

section utile.

) M; 20221 70,13MP

Oo. = = = ) a
STAXB;xd  2,26x0,945 x 13,5
g M 2564,2 88 03MP

oS = = = ) a
S TAXByxd  226x0,945 % 13,5
b My 3377,4

oy = = 117,14MPa

AxPB xd 226x0945x 13,5

e) Calcul de wJ : ng et uP:

1,75f,5
n=1- avec fi,g = 1,92 MPa
4 x p X Og + ft28
1,75 x 1,92
no=1-— = —0,41
] 4 x0,00167 x 70,13 + 1,92
1,75 x 1,92
po=1-— = —0,34
g 4 x0,00167 x 88,93 + 1,92
1,75 x 1,92
pno=1- = —0,24
p 4 x0,00167 x 117,14 + 1,92
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f) Calcul des moments fictifs If :

1,1l
£ 1+AXp

Avec
I¢ : Moment d’inertie fictif.
A; : Pour les déformations instantanées.

Ay : Pour les déformations de longue durée.

0,05 X £, 0,05 x 1,92
A= b\ (5) x 000167
(2 + 3 X ;) p ’

0,02 X f 0,02 x 1,92
Ay = S = = 4,56
(2 3% FO) o (5)x0,00167

, 1,11, 1,1 x 29318,89
14X, 141145 % (0)

= 32250,78cm*

, 11,  1,1x 2931889

Iy, = = = 32250,78cm*
& 1+, X, 1+456%(0)

i 111,  1,1x 2931889

Iy = = = 32250,78cm*
T+ Xy 141145 (0)

{111, 1,1x29318,89
P ™ 14aixpp  1411,45%(0)

= 32250,78cm*

¢) Calcul des fleches partielles f':

MS, x 12 2564,2 x 3,72 x 10*
ff=—2= = =0,11cm
® 10E, xIf, 10 x 10000 x 32250,78

. My x1P 25642 x37%x 10"
e = T0E X1~ 10 x 30000 x 3225078~ 36 cm
i fg ’

Mg, x 12 2022,1 % 3,7% x 10*
7 10E; x I~ 10 x 30000 x 32250,78

= 0,029 cm

Mg, x 12 3377,4 x 3,7% x 10*
P 10E; x 1L, 10 x 30000 x 32250,78

= 0,47cm
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h) Calcul de la fleche total :

Ap= (g — ) + (fp — )
Ag= (0,11 — 0,029) + (0,47 — 0,36)

Ag= 0,191 cm

1) Calcul de la fleche admissible :

1=3,70m > 5,00 m

370
Aftmaxz % = 0,74 cm

Donc :Ag= 0,191 cm > Agpax= 0,74 cm

La fléche est vérifiée.

2X2TI12xFilant e=15 T12 e=15

1sL____hs TI2 e=I5
W
Figure I11.26 : Ferraillage de la dalle pleine.
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Chapitre IV Etude des éléments non structuraux

contremarche

IV.1. ETUDE DE L’ESCALIER : & -

marche
L’escalier est un élément qui permet la

circulation verticale entre les différents
niveaux d’un batiment. Il est défini par son
emmarchement, giron, contre marche et sa

volée, la jonction palier —volée est assurée S e

. ] \ .
par des piques de scellement s'opposant a ! hauteur de marche

l'effort transmis par la paillasse au palier.

Figure IV.1 : les composantes d’escaliers.

Le choix de ce type d'escalier a été retenu pour les avantages suivants :
» Rapidité d'exécution.
» Utilisation immédiate de l'escalier.

IV.1.1. Pré dimensionnement de ’escalier :

Le pré dimensionnement des escaliers doit respecter la formule de « BLONDEL » :
S9ecmgg+t2h<66em ..o, (1)

Avec :

h : La hauteur de la marche en (cm)

g : Le giron en (cm) (Largeur de la marche).

L
g=—n nombre de contre marches.

H
h=-n — 1 : nombre de marches.
n

En Remplagant dans (1) on trouve :

64xn2—(64+2xH+L)xn+2xH=0.....2)

e Pour étage courant et RDC :

Hauteur : H=3,06m.
Giron : g =30 cm.
Hauteur de la marche a partir de la formule de BLONDEL :

Ona=14,5<h<18 = Onprend h=17cm
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a. Contre marches :

Nc: nombre des contre marches.

Nc=H/h =306/17 = 18 Contre marche
n= N-1: nombre des marche par volées

=7 Contre marche pour La lere volées n=6
=5 Contre marche pour La 2em volées n=4
—6 Contre marche pour La 3em volées n=5

b. L’inclinaison de la paillasse :

Tga="= — =057 d'oua = 29.54° .
) 30 —_—
J
o) Co
c. Lalongueur de la paillasse :

L = L'+ Lpalier a
L'=hXn/sina \
L'=0,17 X 7 / sin 29.54 =1,19/sin 29,54 \
=>L=241m

L = L'+ Lpalier= 2,41+ 1,40 = 3,81 m
Figure I'V.2: coupe sur paillasse.

d. Epaisseur de la paillasse : (paillasse porteuse)
Condition de résistance :

L <e< L:E <e<2127cm < e < 19.05cm
30 20 30 20

On prend : ep1=15 cm.

Volée 2 :

Escalier a marche porteuse : ep2 = 6cm.

e. ¢ Conclusion :
On a deux types de schéma statique :

» ler type : Escalier a paillasse avec un seul palier s’appuyant sur les ¢éléments de
résistance.

> 2éme type : Escalier a marche porteuses, les marches sont mono encastré dans un voile.
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IV.1.2 Descente de charges :

» lertype : (Escalier a paillasse avec un seul palier)

1-volée :

a) Charges permanentes :

Désignation p (KN/m® | e(m) | G (KN/m?
Revétement horizontal (Carrelage + mortier de pose / / 104
+ sable) '
Revétement vertical 1,04 x (h/g) / / 0.5894
Poids propre des marches 22 x (h/2) / / 1.87
Poids propre de la paillasse epx2/cosa / / 431
Enduit en ciment 0.18 x 1.5 /cosa / / 0.31
Charge permanent G(KN/m?) 8,12
Charge d'exploitation Q(KN/m?) 2,50
Tableau IV.1 : Les charges du paillasse
b) Surcharge d’exploitation :
Locaux a usage d’habitation ou bureau = Q1= 2,5 KN/ma.
¢) Combinaisons fondamentales :
» Etat limite ultime (E.L.U.) :
q¥ =1,35G1+ 1,5Q1=1,35x8,12 + 1,5x2,5 = 14,72 KN/m?.
» Etat limite de service (E.L.S.) :
q;"=G1+Qi1=8,12+2,5=10,62 KN/mz.
Pour une bande de Im de largeur :
cfl‘= qi*1,00 =14,712 x 1,00 = 14,72 KN/ml.
;%" =q7¥ x1,00=10,62 x 1,00 = 10,62 KN/ml.
2-Palier :
a) Charges permanentes :
Désignation p(KN/m*) | e(m) | G (KN/m?
Revétement horizontal
(Carrelage + mortier de pose / / 1.04
+ sable
Poids propre du palier
PTOp P 25 0.15 3.75
(25x ep1)
Poids propre des marches
/ 0,015 0,27
(0.18 KN/m2/cm x1.5 cm)
Charge permanent G(KN/m?) 5,06
Charge d'exploitation Q(KN/m?) 2,50

Tableau IV.2 : Les charges du palier

b) Surcharge d’ exploitation :
Locaux a usage d’habitation ou bureau = Q2= 2,5 KN/ma.
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¢) Combinaisons fondamentales :

> Etat limite ultime (E.L.U.) :
q¥=1,35G2+ 1,5Q2= 1.35x5,06 + 1,5%2,5 = 10,581 KN/ma.

» Etat limite de service (E.L.S.) :

q:¢" =G>+ Q2=5,06 +2,5="7,56 KN/m?.

Pour une bande de 1m de largeur :

cfz‘ =q5 x1,00=10,581 x 1,00 = 10,58 KN/ml.

q;" =q5°"x1,00=17,56 x 1,00 = 7,56 KN/ml.
» 2emetype : (Escalier a marches porteuses)

3- Marche porteuse :

a) Marche porteuse :

Z1+72  2Z1+H

Hiow -
moy 2 2

Z1= er2 _ 6 =690cm

 cosa cos (29.54)

2x6.9+17
Hmoy: 5 - 15.4‘C

Figure I'V.3: Schéma de la marche porteuse.

Désignation p (KN/m® | e(m) | G (KN/m?
Revétement horizontal (Carrelage + mortier de pose / / 0.31
+ sable) (1.04xg)
Revétement vertical 1,04 x (h) / / 0.18
Poids propre des marches 25 x hmoy x0.3 / / 1.15
Enduit en ciment0.18 x gx1.5 /cos? o / / 0.11
Charge permanent G(KN/m?) 1,75
Charge d'exploitation Q(KN/m?) 2,50

Tableau IV.3 : Les charges de la marche porteuse

b) Surcharge d’exploitation :
Locaux a usage d’habitation ou bureau = Q3= 2,5 x 0,3 = Q3=0,75 KN/mL

¢) Combinaisons fondamentales :
» Etat limite ultime (E.L.U.) :

q5=1,35G3+ 1,5Q3= 1,35%1,75+ 1,5%0,75 = 3,49 KN/mu.
> Etat limite de service (E.L.S)):

q5°"=G3+ Q3= 1,75+ 0,75 = 2,5 KN/mu.
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I1V.1.3- Calcul du ferraillage :
A. Marches porteuses :

q3“ =3.49 KN/m;

g3 =250 KN/my

g 1.30 4“

Fig.IV.4 : Schéma statique de la marche porteuse.

> Etat limite ultime (E.L.U.):
CTS‘ =3,49 KN/ml

_ G3xI® _ 3.49x1.30°
My =- S

=2.94KN m

e V¢érification de I’existence des armatures comprimeées
Mu 2940
n= =0.011

ob x b x d2 = 14,2 X 100 X (13,4)?
pu= 0,011 < uL. = 0,392 = A’ n’existe pas et

fe
1000es > 1000€l => os = i 348 MPa . 100 ;

S
a=1,25(1—1 — 2p) = o =0.14 7 7
B=1-04a=>p=0944

|

154
13.4

Fig.IV.5 : Section de calcul.
Détermination des armatures :

Mu 2940

u—= =
os XBxd 348%0.944%x13.4

= 0.66 cm?®

e Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1]
Anin=023Xbx d X" / fizg= = 0.6+ 0,06 fs= 1.92Mpa
Amin=0,23 X 30 X 13,4 x == = 0.44 cm?
Av = max ( Acal;Amin) = A¥ = 0.66 cm?
® Choix des armatures :
2T10 —» A =1,57cm?.
» Etat limite de service (E.L.S.) :
qger: 2.50 KN/mL

@GP 2,50 x1.302 _

Mier =- =-211KNm
2 2
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Flexion simple
<y 1 fc28

Section rectangulaire avec A4 y= Sia? <— + Too = O <6b = 0.6 x fog
Acier FeE400
Avec iy =— =22 _ 39
Mger 2.1
a=0.14<=2=+ E 0.415 = op < Gp = 0.6 % fug= 13.2 Mpa

X/

«* Conclusion :

ob < ob=13.2 Mpa
= Les armatures calculées a E.L.U. seront maintenues.
Fissuration peu nuisible

(Aucune vérification pour o)

e Calcul des armatures transversales :
T,I”a"—q3 L'=3,49x1,30 = 4.54 KN

a) Vérification de I’influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis
[CBA93/A.5.1.3] :
Tu?<0,267 xaxXxbXf2/a=09xd=09x%x134=a=12,06cm

Tma*= 4540 KN < 0,267 X 12,06 X 30 X 22 x 10> =2125421.3 N
Donc : il n’ya pas d’influence de 1’effort tranchant au voisinage des appuis.

b) Vérification de I’influence de I’effort tranchant sur les armatures longitudinales
inferieurs : [CBA93/A.5.1.3.2.1].

On doit vérifier que :

Ainf = >YS [Tu+

09xd]

Ainf=1. 57 cm?2 >g [4540_'_ 2941034

Donc : Il n’y a aucune influence de 1’effort tranchant sur les armatures longitudinales
inférieures.

] X 10-2=0.13 cm? = Condition vérifiée

¢) Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne
moyenne : [Article CBA93/A.5.1.1/A.5.1.2.1.1]
Trax 4540

bxd 30X 13,4 X 102

Tu= =0.11 Mpa

Fissuration peut nuisible : 7,= min [0, 1=2.93 Mpa

Tu=0.11 Mpa < Tu =2.93 Mpa = Les armatures transversales sont perpendiculaires a la
ligne moyenne = a = 90°

Page | 65




Chapitre IV Etude des éléments non structuraux

d) Section et écartement des armatures transversales A¢: [Article BAEL91/4.2.3]

. _h b
@t = min (; ;B;Q)lmin )
15430

@« = min (E ;E;l) =0.44 cm = 4,4cm

On prend : @« = 6mm de nuance d’acier FeE235 = 206 —» A= 0,56 cm?

- 2T10

206
e=10 1T10(A.M)

TS.@6 (200x200)

Fig.IV.6 : Coupe transversale sur la marche porteuse.

e) Espacement des armatures transversales :

At _ tu-03ft28xk CBA93/A.5.1.2.3
b0><5t1_0,8><fe(sina+cosa)[ /A.5.1.2.3].

k =1 (flexion simple)
a=90°=>sina=1;cosa=0

Donc :

At x 0,80 x fe 0,56 X 0,80 X 235 .
O < = = —6,88 cm (Valeur rejetée)
b0 X (Tu— 0,3 X ft28) 30 x (0,12 — 0,3 X 2,1)

Otz < min(0,9d ; 40 cm) = min(12,06; 40) = 12,06 cm [CBA93/A.5.1.2.2].

Atxfe _ 0,56 x 235

< = =
83 < s = oaxa0 = 10,97 cm [CBA93/A.5.1.2.2].

6t < min(6t1; 6t2; 6t3) = 10,97 cm ; Donc : On adopte §t= 10 cm.
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Fig.IV.7 : Dessin de ferraillage de la marche porteuse.

B. Paillasse porteuse :
e Schéma statique :

G'=14,72 KN/m,

U=10,58 KN/m
0:5'=10,62 KN/m_ e -

4:>'=7,56 KN/m_
JIIJIJILI]]]

Freressl

# 2.55 A 175 —
Fig.IV.8 : Schéma statique Schéma statique de la paillasse porteuse.

» Etat limite ultime (E.L.U.) :
e Calcul des réactions :

» X Fv=0=RatRe=gq} x2,55+q} x1.75
Ra+RB=14,72x 2,55 + 10,58 x 1,75 = Ra+ RB= 56,05 KN

> XMpB=0>
q¥ x 255 x(222+ 1.75)+q4 x1.75x(*2)
o 4.30
u 2.55 u 1.75
q1 X 2.55 x(——+ 1.75 )+q3 X1.75X(—~)
= (2 ) Z- = Ra=30,17 KN
4.30
> XMa=0=
a¥l x2.55x (220 +q¥ x 1.75 x(2°+ 2.55)
B= 2 2
4.30
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a¥ x2.55x (222 +q¥ x 1.75 x (1224 2.55)
B=

= Rs=30,17 KN
4.30

Section 1-1 : 0 <x < 2,76m
gy'=14,72 KN/m,_

q5=10,62 KN/m, M(x)

A —— Ny(x)=0

G W T(x)

Fig. IV.9: Schéma statique pour calcul des efforts.
Equations d’équilibre :

SFv=0=
T(x) =RA-q}.x
T(x) = 30,17 — 14,72 x
X =0 :T(0)=30.17 KN
-
X =2.55: T(2.55) = 7.37 KN
2
M(x) = RA. x- q}‘."7
2
M(x) =30.17x — 14.72 =
M(0) = OKN.m
-

M(2.55) = 29.08 KN.m

e Calcul du moment fléchissant maximum :
MY, = T(xm) = 0 =30,17 — 14,72xm = 0 = Xm = 2~ =2.05 m

1472
MY, =M(2,05) = 30,17 X (2,05) — 14,72 xz"f — M%,.=3092KN.M

e Moment en appuis :
My=-0.2 M}, =—6.18 KN.m

e Moment en travée :
M¢=0.8MY ., =24.74 KN.m

» Etat limite de service (E.L.S.) :
e Calcul des réactions :
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> Mp=0 = Ra=21.74 KN
> M/a=0 = Rp=18.57 KN

Section 1-1 : 0 <x <2,76m
T(x) = RA-q3*" . x
T(x)=21.74-10.62 x

X =0:T(0)=21.74 KN
=

X =2.55 : T(2.55) = -5.34 KN
2
M(x) = RA. x- qser.
2
M(x) = 21.74x — 10.62 "7
M(0) = 0KN.m
=

M(2.55) = 20.91KN.m

e Calcul du moment fléchissant maximum :
MSET. = T(xm) = 0 =21.74 - 10.62xm = 0 = Xm = == =2.05 m

10.62
M3t = M(2,05) = 21.74 X (2,05) - 10.62 X2 = Mjer,= 22.25 KN. M

e Moment en appuis :
M;®"=-0.2 M7, =—4.45 KN.m

e Moment en travée :
M{=0.8M;27 . = 17.80 KN.m

®,

« Calcul du ferraillage :
A. En travée :
» Etat limite ultime (E L U) :
M¥=24,74 KN.m
e Vérification de 1’existence des armatures

comprimeées :

_ M _ 24740 _
H= b x b x az T 14,2x 100 x (13)2 0,103 " e
u=0,103<uyL=0,392 = A' n’existe pas et - -
1000gs > 1000gl => os = — = 348 MPa A
a=125(1—-/1 — 2 ):>(x—0136 £ 100 ¥

B=1-040=>p=0946
Figure IV.10: Section de calcul de la paillasse en travée.

e Détermination des armatures :

MP 24740
Av= L = = 5,78 cm?/ml
osXBxd 348 x0,946 X 13
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e Condition de non fragilité¢ : [CBA91/A4.2.1]
Amin= 023><b><d><f;28 0,23 X 100 X 13 X 1o = L.44cm/ml

A?Z maX(Acal ,Amm) — A?—579 sz/ml

e Choix des armatures :
6T12/ml—> A = 6,79cm?/ml
(T12 —> e=15cm).

» Etat limite de service (E.L.S.) :
M3 =17,80 KN.m

Flexion simple

. . 1 . fc28
Section rectangulaire avec A4 = Si a? <Y + —— = ob <op = 0.6 x fers

100
Acier FeE400

MY 24.74
Avec:y=— =——=1.39
v Mge"  17.80

1.39-1

— +1— 0.415 = op < 6= 0.6 x fg=13.2 Mpa

«» Conclusion :
ob < 6b = 13.2 Mpa
= Les armatures calculées a E.L.U. seront maintenues.
Fissuration peu nuisible
(Aucune vérification pour o)

e Armatures de répartition :

AL > =22 = 1,69cm2/ml

e Choix des armatures :
5T10/ml—» A =3,93cm?/ml
(T10 —> e =20cm).

B. En appuis : x
.. . o) o0
» Etat limite ultime (E L U) - =
e Vérification de I’existence des armatures
comprimées : 100
MY¥ _ 6180 A A

K= b xbxdz 142 x 100 x 132 0,026
u= 0,026 < uL. = 0,392 = A’ n’existe pas et Figure IV.11: section de calcul de
paillasse en appuis

1000es > 1000l => os = g = 348 MPa
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a=125(1-/1 — 2p) =a=0,033

B=1—04a=>p =0,987.

e Détermination des armatures :

ME 6159 =1.38 cm?/ml

u: p—
osxfBxd 348 x0,987 x 13

¢ Condition de non fragilité¢ : [CBA91/A4.2.1]
Amin=0,0008 X b x h=0,0008 x 100 X 15 = 1,20 cm*/mL
A%= max(Acal ;Amin) = A%=1.45 cm?
¢ Choix des armatures :
5T12/ml — A =5.65cm?
(T12 —> e =20cm).

» Etat limite de service (E.L.S.) :
M3eT= —4, 45KN. m

Flexion simple

Section rectangulaire avec AA »= Sia? S%l + % = O <6b = 0.6 X fog
Acier FeE400
Avec : v = Ma _618 _ 1.39
vee [y MSer 245
139-1 22 —
a=0.034 < v 6= 0.415 = ob<0b=0.6 x fos=13.2 Mpa

)/

+» Conclusion :
ob < op=13.2 Mpa
= Les armatures calculées a E.L.U. seront maintenues.
Fissuration peu nuisible
(Aucune vérification pour o)

e Armatures de répartition :

AL > =22 =1 41cm2/ml

e Choix des armatures :
5T10/ml—> A =3,93cm?/ml
(T10 —> e =20cm).

C. Vérification des contraintes de cisaillement :
T,)***=30,86KN = 30860N

Tnax 30860
=t —= =0,24MPa
bxd 100 x 13 x 100

Tu=0.05 % fer3=1.10 Mpa

Tu
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< T_u

Il n’y a pas de reprise de bétonnage

= Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.
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_ 1
T12%210
1{
€ om) U el | @8 x 90 (e=15 cm)
[
N |—1L|10 \] 10 |L|1o E
i e : 10
T12x-185(e=15 cm
& 2xT12x 375 (e=19cm) 5
N by 5
T12x210
(e=13om) e o . ©8 x 90 (c=15 cm)
47
S o R e ¥ 165
s . Sl 2xT12%290 (e =15 em) 4 10 >
10
- [le X150 = 15 cm) oy o230l TI0x 135 2 T12x 210
B e=15cm)
10 10
185 /
T12 x 185(e = 15 cm)
10 L 10
165
I 7
T12x 105 1o =2
(e=15cm) 13025
IXT12% 302 (e = 15 cm) 3o
15
@8 x 90 (e=15 cm) _/ 10L—110
47 i 60
2?| &0
T].E?.ID 1 \;Qr{a—!_q nm)
(e=1%cm)
165 \ 165
5 110 10 110
I} [- A
T 1E5e =15 cm)
IUITIIU

Fig.IV.12: Dessin de ferraillage de I’escalier a paillasse porteuse.
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IV.1.3. Poutre Brisé :

La poutre brisée est appuyée sur les poteaux et sollicité par les
charges provenant des volées et des paliers ainsi que les h
marches porteuses.

IV.1.3.1. Prédimensionnement :
La hauteur des poutres doit vérifier les conditions suivantes :

% Critere de fléche : ¥
L L
L opet b
15 —h—10 4 M
Avec :
L : Longueur de la poutre ; Figure IV.13.: Section transversale

de la poutre brisée.
h : Hauteur totale de la poutre et
b : Largeur de la poutre.

*.

« Conditions imposées par le RPA99 (version 2003) :
eb>20cm ;
e h>30cm et
1.20
L =(2x1.30) + (CoS 29.54) = 4.08 Tog

Lmax ) Lhmax 4'—08§h§? — 27.20cm < h < 40.80cm

15 10 15
On prendra : b=30cm ; h=35c¢m

*.

& Vérification des conditions imposées par le RPA99 (version 2003) :
e b=30cm > 20cm
e h=35cm >30cm » = Conditions vérifiées

0025<2=1.16<
30

Donc ; la section de la poutre brisée est de dimensions (30x 35) cm?

IV.1.3.2- Evaluation des charges :

g d, Gy
IIITITITIT
#— 1.30 i 1.20 P 1.30 j

Figure IV.14 : Schéma statique de la poutre brisée.

eq__ q2X12+2xqlxl11

u 12 + 211 (g +g'm)
gp ; gmur : Poids propre de la poutre brisée et du mur respectivement ;
q1 : Charge uniformément répartie due aux réactions de la paillasse porteuse ;
q2 : Charge uniformément répartie due aux marches porteuses et
qéq : Charge équivalente sollicitant la poutre brisée.
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e Calcul du poids propre gp de la poutre brisée :

gp =b X h X ybeton

gp=0,35x% 0,30 X 25 = gp =262.5 daN/ml

e Calcul de la charge due au poids du mur :

g'mur = Gmur X %

2

Epaisseur du mur : ep= 34 cm = gmur = 292 da/m

= g'mur = 292 x £ = 38836

daN/ml
Hauteur libre d’étage : he = 3.06 -0.40=2.66m

e Combinaison fondamentales :

» Etat limite ultime (E.L.U.) :
gl=R¥ =3017daN/ml10,58
qs=R} = 3017daN/ml

2_nxquxl

uxL
Q=] / Giron g=— (n nombre des contres marches ) = 2

2 3017 X 1.30

> g2 T=13073.66 daN/ml

qzq= 13073.66%X 1.20 + 2 X 3017 X 1.30 +(2625 + 38836)

1.20 + 2 xX1.30

q."= 6843.64daN/ml

e Calcul du moment fléchissant maximum :

eq 2 2
My =T = SEEEUAIT - 14380.2 daN.m

*.

< Entravée:
M= 0.8xX M= 11504.2 daN.m
« En appuis :
MY=-0.2x M{=-2966.04 daN.m
» Etat limite de service (E.L.S.) :
ql.,=R3" =1857 daN/ml
g3, =R3f" = 1857 daN/ml

gser x L 1857 x 1.30

qser: P = 030 = 8047 daN/ml

sgr: 8047x 1.20 + 2 X 1857 X 1.30 +(2625 + 38836)
1.20 + 2 X1.30

qil = 4462.6 daN/ml

e Calcul du moment fléchissant maximum :

eq 2 2
mger =dserl” 116264107 _ 377 03 daN.m

8
s En travée :

M$e" = 0.8x Mi¢" = 7501.6daN.m
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< En appuis :
M3 =-0.2x M3°"=-1875.4 daN.m

E.L.U E.L.S
Travée 11504.2 7501.6
Appuis -2966.04 -1875.4

Tableau.IV.4. : Tableau des moments

IV.1.3.3-Calcul du ferraillage :
A. En travée :
»  Etat limite ultime (E L U) :
M}¥=11,50 KN.m
e Vérification de 1’existence des armatures

comprimeées : s +
n= M 115042 - 20.030
ocbxbxd2 14,2x30X(30)

u= 0,030 < uL. = 0,392 = A’ n’existe pas et 35 32.5
1000es > 1000el => os = g = 348 MPa h
a=1251-y/1 — 2p) =0 =0,038 * 0
B=1-04a=>p=0.984

e Détermination des armatures : Figure IV.15.: Section de

calcul de la poutre en travée.
e M 119%2 911 cm?/ml

osxfBxd 348 x0,984 x 30

¢ Condition de non fragilité¢ : [CBA91/A4.2.1]
Amin=0,23 X b X d X %= 0,23 X 30 X 30X % =1.07cm/ml

A‘?: maX(Acal ;Amin) — A‘ltizl 1 1 sz/ml

e Choix des armatures :
3T12/ml —— A =3,39cm?*ml

» Etat limite de service (E.L.S.) :
M7 =7.50 KN.m

Flexion simple
fc28

: : . -1 —
Section rectangulaire avec AZ » = Si a? SYT + 150 = Ob<Ob = 0.6 x feog
Acier FeE400

My  11504.2

Avec:y=—g = =1.53
M§ 7501.6

0 =0034 <=2= + 2= 0.485 = 6, < Gy = 0.6 x fuos= 13.2 Mpa
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+¢ Conclusion :

ob < 6b = 13.2 Mpa

= Les armatures calculées a E.L.U. seront maintenues.
Fissuration peu nuisible
(Aucune vérification pour o)

B. En appuis :
» Etat limite ultime (E L U)

e V¢érification de I’existence des armatures comprimées :
M= -2.96 KN.m

U= MY _ 29660.4 = 0,070
ocbxbxd2 14,2x30x (30)
u= 0,070 < uL = 0,392 = A’ n’existe pas et

1000es > 1000el => os = g = 348 MPa

a=1,25(1—/1 — 21) =a = 0,090

B=1—04a=>B = 0,964

e Détermination des armatures :

ME 296604 2.94cm?2/ml

u: =
osxfBxd 348 x0,964 X 30

¢ Condition de non fragilité¢ : [CBA91/A4.2.1]
Amin=0,23 X b X d X %= 0,23 X 30 X 30X % =1.07cm/ml

A‘Ié: maX(Acal ;Amin) — Ag:294 sz

e Choix des armatures :
3T12/ml ——» A =3,39cm?

» Etat limite de service (E.L.S.) :
M3¢'=-1875.4N. m

Flexion simple

: : . -1, fc28 —
Section rectangulaire avec A7 ¢ = Si a? <Y— 4+ —— = o1, <61 = 0.6 X fu

2 100
Acier FeE400

MY 2966.04
v m3er 1875.4

00 =0.034 S *2= + 22 = 0,510 = 0, < Gy = 0.6 * fzg= 13.2 Mpa

=1.58

Avec :
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«* Conclusion :
obr < op=13.2 Mpa

= Les armatures calculées a E.L.U. seront maintenues.
Fissuration peu nuisible

(Aucune vérification pour o)

e Dessin de ferraillage :

3T 14

35

Cadre @ 8 x 126
Etnner @ 8 x 76

13T 14

Figure I'V.16 : schéma de ferraillage de la poutre brisé
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IV.2. BALCONS :
Dans notre projet, on a deux formes différentes de balcons (Trapéze, rectangulaire).
Les deux formes sont constituées d’une dalle pleine appuyé sur quatre coté

IV.2.1. PREDIMENSIONNEMENT DES BALCONS :

1- Dalle Trapéze pour balcon 1 :

Ly =694m ; Ly=2,08m

Lx _ 208 .
P T eor 0,299 <04 ——»  La dalle est considérée comme portante dans un seul
sens. 2.08 m
A
Donc,
Ly Ly 208 208
ZX<e, <= — < — 4cm<e, < m
=SS5 > 5o SegpsS—- — 59%mm=e,<693c 6.94m
v
On prend ep = 6 cm. Figure IV.17 : schéma statique du balcon 1
2- Dalle rectangulaire pour balcon 2 : 1,50 m
«—
Ly, = 340m ; Ly=150m
Lx _ 150 .-
P "m0 0,44>04 ——» Ladalle est considérée comme
. . 3.40m
portante dans deux directions.
Donc,
Figure IV.18 : schéma statique du balcon 2
Ly Ly 340 340
X <Le <X o <e, < m<e, < m
0SS, > o, S, — 6,8c _ep_8,5 c

On prend ep = 8 cm.

Conclusion : Pour satisfaire les conditions (Voir chapitre II), on prend une épaisseur pour
les dalles pleines : hd= 15cm.
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e G
N® Désignation KNy |y | ke | LSS
1 | Dalle de sol / / 0.20 2 d‘f """"""""
2 | Mortier de pose / 0,01 0.20 3},
3 | Mortier de liant 18 0.01 0.18 4dm
4 | Dalle pleine 25 0,15 3.75
5 | Enduit en ciment 20 0,02 0.4
Charge permanent G (balcon) | 4,73 (KN/m?)
Charge d'exploitation Q (balcon) 3,5 (KN/m?)

Tableau S: Charges appliquées sur la dalle pleine du balcon

1V.2.2. Méthode de calcul :
Puisque on a des balcons constitués d’une dalle pleine appuy¢ sur quatre cotés, le calcul se

fait comme 1’étude des planchers dalle pleine (Voir Chapitre III).

— Diameétre des armatures :

Le diametre des armatures a utiliser sera au plus égal au dixieme de I'épaisseur de la dalle.

"
Figure IV.19 : Enrobage.

D’apres Darticle 91-14.5/ BAEL91,
hd 15
ona: ¢<E avec :hd=15cm — ¢<E =1,5cm On prendra: ® =1 cm

— Calcul de ’enrobage et des hauteurs utiles :

Ona:h0O=15cmeta=1cm (Fissuration peu préjudiciable).

Diamétre des armatures Enrobage ¢ [cm] Hauteur utile d [cm]
®[cm] Sens x-x Sens y-y Sens x-x Sens y-y
h L Mg =h,— =h,—C
@, € — CG=a+= |C=a+@+]E=M"QH=h—6
10 2 2
l 1,5 2.5 13.5 125

Tableau IV.6 : Tableau récapitulatif des hauteurs utiles de la dalle pleine.
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— Espacement maximal des armatures :

Ecartement des armatures : §< min (3hd ; 33 cm) =min (3 x 15 ;33) > § =33 cm

111.3.2. Evaluation des charges et combinaisons fondamentales :

D’apres la descente de charges effectuée dans le chapitre II ; on a :

Charges Combinaison d’action Pour une bande de 1 m
[daN/m 2] de largeur
Etat |G Q Symbole | Formule Valeur Symbole | Formule Valeur
[daN/m?| [daN/m]
ELU 473 | 350 q 1,35G+1,5Q | 1163,55 q" gx1 1163,55
ELS q G+Q 823 q° gx 1 823

Tableau IV.7 : Tableau des combinaisons fondamentales

— Calcul des sollicitations :

Moments fléchissant :My" = px x q x Ix> — Suivant la direction Ix
My" = py x M x u — Suivant la direction ly
Avec:,uxet,uy=f(p=:—;;v)

et Coefficient de poisson : v = 0 — Pour le béton fissuré [ELU] ;
v = 0,2 — Pour le béton non fissuré [ELS].

— Mode d’encastrement :

On prend en compte la continuité telle qu’elle est préconisée dans le BAEL91 :
e Sur appui :

0,3 MO — Pour un appui de rive ;

0,5 MO — Pour un appui intermédiaire.
e En travée:

0,85 MO — Pour une dalle de rive ;

0,75 MO — Pour une dalle intermédiaire.

Avec : MO : Moment de flexion pour la dalle considérée isostatique.
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1V.2.3. Application :
e Types des panneaux :

« 208 _, «— L350

Fig.IV.20 : Schéma représentatif des différents types de panneaux

1V.2.4. Calcul du ferraillage de la dalle pleine :

A) Panneau 1
Lx=2,08 m

Ly =6,94 m

comme des poutres dans le sens de la petite portée. Nous sommes donc ramenés a I'étude
d'une poutre rectangulaire de hauteur h, de largeur 1 métre, et de portée 1x.

e Moment fléchissant :

L? 1163,55%2,08?
Myt = £ = 222022208 = 629,25 daN.m

» Sens (X-X) :
+ Etat limite ultime (E.L.U) :
e Moment réduit :

Mmax _ 6292,5

e pxbxd 12,47 X 100 X 13,52

W= 0,020 < uL = 0,392 => (acier FeE400)

=> A’ n’existe pas ; 1000es > 1000l => os = 235 =348 MPa

a=125(1 — V1 —2p) => o = 0,025
B=1-0,4a=>p=0,99

e Détermination des armatures :

Mmax 6292,5
= = = 1,35 cm?*mL
os X B x dx 348 X 0,99% 13,5
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e (Condition de non fragilité :

[CBA91/A4.2.1] Acier Fe400 : Amin = 0,0008 x b x h=1,2 cm*mL

A = max ( Acal; Amin) => A = 1,35 cm*/mL

e FEspacement maximal des armatures :

Ecartement des armatures :0 < min(3hd; 33cm) =33 cm

e Choix des armatures :

2T12/mL A =2,26 cm? /mL.
(T12 e = 15cm).

¢ Etat limite de service (E.L.S) :
Muax’ = 4450,7N.m

Flexion simple

Section rectangulaire avec A7 =>q?< %Jr % ob <cob = 0.6x fc28
=15MPa

Acier FeE400

Avec - y= Mmaxu 6292,5: 1,41

Mmax ser N 4450,7

fc28
100

= =0,018 < %+ 0,425 b <ob = 0.6x fc28 =15MPa

e Conclusion :

v ob<cb=15MPa

v" Fissuration peu nuisible => Les armatures calculées a E.L.U. seront
maintenues.

(Aucune vérification pour (cs )

» Sens (Y-Y):
+ Etat limite ultime (E.L.U) :

Mmax _ 6292,5

M o xbxd 12,47 x 100 X 12,52

u=0,03 <puL =0,392 => (acier FeE400)

=> A’ n’existe pas ; 1000gs > 1000el => os = fsis =348 MPa

a=125(1-1-2p)=>a=0,038
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B=1-04a=>p=0,984

e Détermination des armatures :

Mmax 6292,5
= = =1,47 cm*/mL
os X B x dx 348 X 0,984 x 12,5

e (Condition de non fragilité :
[CBA91/A4.2.1] Acier Fe400 : Amin = 0,0008 x b x h=1,2 cm*mL
A =max ( Acal; Amin) => A = 1,47 cm?*/mL

e Espacement maximal des armatures :

Ecartement des armatures :6 < min(3hd; 33cm) =33 cm
e Choix des armatures :

2T12/mL A =2,26 cm? /mL.

(T12 e = 15cm).

+» Etat limite de service (E.L.S) :
Munax™ = 2314,6Nm

Flexion simple

Section rectangulaire avec A7 =>q ?< %wL ff% ob <ob =0.6x fc28
=15MPa
Acier FeE400
Avec y= Mmax u _ 6292,5: 1,41
Mmax ser 4450,7

= 0.=0,02 < =+ 222 =0,425 6b <ob = 0.6 fc28 =15MPa
e Conclusion :

v ob<cb=15MPa

v" Fissuration peu nuisible => Les armatures calculées a E.L.U. seront

maintenues.
(Aucune vérification pour (cs )
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B) Panneau 2 :

Lx=1,50m

Ly =3,40m

Lx _ 1,50 . .
p= L—; =20 0,44=> La dalle porte suivant deux directions

a. Moment fléchissant en appuis :
» Etat limite ultime (E.L.U) :

(Sens X-X) :
txu = 0,1049 [B.A.E.L. 91]
My = pxu X qu X 1x?= 0,1049 x 1163,55 x 1,5? =274,63daN.m
My = -0,3 X Mxy = -82,39daN.m
M. =-0,3 X Mxu = -82,39daN.m
(Sens Y-Y) :
tyu = 0,2500 [B.A.E.L. 91]
Myu = pyu X Mxi=0,2500 x 274,63= 68,66daN.m
M, =-0,3 x My, =-20,60daN.m
M;s = -0,3 x My, = -20,60daN.m
» Etat limite de service (E.L.S) :
(Sens X-X) :
txu = 0,1075 [B.A.E.L. 91]
My ser= HxserX ser X 1x2 = 10,1075 x 823 x 1,52 = 199,06 daN. m
My =-0,3 X Mx ser= -59,71daN.m
M. = -0,3 X My ser= -59,71daN.m
(Sens Y-Y) :
Uyser=0,3155 [B.A.E.L. 91]
Myser= Hyser® Mx ser=0,3155 x 199,06 =62,80daN.m
Mi=-0,3 X Myser=-18,84daN.m
M; = -0,3 X Myser=-18,84daN.m
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b. Moment fléchissant en travées :
» Etat limite ultime (E.L.U) :

Sens X-X:
Mux=0,85 Mxu=0,85 x 274,63 =233,43daN.m
Sens Y-Y :
My=0,85 My,=0,85 x 68,66 = 58,36daN.m
» Etat limite de service (E.L.S) :
Sens X-X :
M = 0,85 Mx se=0,85 x 199,06= 169,20daN.m
Sens Y-Y :
Miy=0,85 Myser=0,85 x 62,80 = 53,38daN.m

» Sens X-X:
a) En travées :
% Etat limite ultime (E.L.U) : 15 :Il 3.5
Mt,u= 2334,3N.m a2
> 100 g

Figure IV.21 : Section de calcul en travée x-x

e Vérification de I’existence des armatures comprimées :

Mtxu 2334,3
= =0,01

H= ob x b x d? 12,47 X 100 X 13,52

p=0,01 <uL = 0,392 => (acier FeE400)

=> A’ n’existe pas ; 1000gs > 1000el =>cs = fsis = 348 MPa

a=1,25(1 -1 -2p)=>a=0,0125
B=1-0,4a=>p=0,995

e Détermination des armatures :

Mtxu 2334,3
= = =0,50 cm?>/mL
os X B x dx 348 x 0,995 x 13,5

e Condition de non fragilité :

[CBA91/A4.2.1] Acier Fe400 : Amin = 0,0008 x b x h= 1,2 cm?mL
A =max ( Acal; Amin) => A = 1,2 cm?*mL
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e Espacement maximal des armatures :

Ecartement des armatures :0 < min(3hd; 33cm) =33 cm
e Choix des armatures :

2T12/mL A =2,26 cm? /mL.

(T12 e = 15cm).

+ Etat limite service (E.L.S) :
Mtyser = 1692 N.m

Flexion simple

Section rectangulaire avec A7 =>q, ? S%Jr %ab <ob= 0.6x fc28 =15MPa
Acier FeE400
Avec y= Mtx u _ 2334,3 1,37

Mtx ser 1692

fc28
100

=>q =o,01255%+ 0,318 ob <cb= 0.6x fc28 =15MPa

e Conclusion :

v b <cb = 15MPa

v" Fissuration peu nuisible => Les armatures calculées a E.L.U. seront
maintenues.

(Aucune vérification pour (cs )

b) En Appuis :
¢ Etat limite ultime (E.L.U):

May® = 2746,3 N.m -
135

.|
¢ 100 .

Figure IV.22 : Section de calcul en appuis (x-x)

e Vérification de I’existence des armatures Comprimeées :

_ Maxu 2746,3 - 001
H ob x b x d? 12,47 X 100 X 13,52 i
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u=0,01 <uL = 0,392 => (acier FeE400)

=> A’ n’existe pas ; 1000es > 1000el =>cs = — = 348 MPa
a=125(1-1-2p)=>a=0,013
B=1-0,40a=>p=0,995

e Détermination des armatures :

Maxu 2746,3
A= = =0,59 cm?*/mL
os X B xdx 348 % 0,995 x 13,5

e Condition de non fragilité :

[CBA91/A4.2.1] Acier Fe400 : Amin = 0,0008 x b x h= 1,2 cm?*mL
A =max(Acal; Amin) => A = 1,2 cm*mL

e Espacement maximal des armatures :

Ecartement des armatures :0 < min(3hd;33cm) =33 cm
e Choix des armatures :

2T12/mL A =2,26 cm2 /mL.

(T12 e = 15cm).

+ Etat limite service (E.L.S) :
Maxser = 1990,6 N.m

Flexion simple

Section rectangulaire avec A7 =>q, 7 <X~ . Ly % b <cb= 0.6x fc28 =15MPa

Acier FeE400

Max u 2746 3
Max ser 1990 6

Avec :y= = 1,38

fc28

—0,=0,013 < 1+——0410b<6b 0.6x fc28 =15MPa

e Conclusion :

v b <cb = 15MPa

v" Fissuration peu nuisible => Les armatures calculées a E.L.U. seront
maintenues.

(Aucune vérification pour (cs )
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» Sens Y-Y :
a) En travées :
+ Etat limite ultime (E.L.U) :

Mt,u= 583,6 N.m ; ) IIE‘S

) 100 g

Figure I'V.23 : Section de calcul en travée (y-y)

e Vérification de I’existence des armatures comprimeées :

Mtyu _ 583,6 = 0,003

" obxbxd? 12,47 x 100 x 12,5

p=0,003<uL = 0,392 => (acier FeE400)

=> A’ n’existe pas ; 1000es > 1000el =>cs = fsis =348 MPa
a=1,25(1 — V1 —2p) => o= 0,004
B=1-0,40=>p=0,998

e Détermination des armatures :

Mtyu 583,6
= Y = =0,14 cm?>/mL
os X B x dx 348 X 0,998 x 12,5

e Condition de non fragilité :

[CBA91/A4.2.1] Acier Fe400 : Amin = 0,0008 x b x h= 1,2 cm?*mL

A = max ( Acal; Amin) => A = 1,2 cm?*mL

e Espacement maximal des armatures :

Ecartement des armatures :6 < min(3hd; 33cm) =33 cm

e Choix des armatures :
2T12/mL A =2,26 cm? /mL.
(T12 e = 15cm).

+ Etat limite service (E.L.S) :
Mtser = 533,8 N.m

Flexion simple

Section rectangulaire avec A7 =>q, ? S_TJr ——cb <cb= 0.6x fc28 =15MPa

Acier FeE400
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Mtxu _ 583,6
Mtx ser 533,8

Avec :y= 1,09

fc28
100

=0 =o,004§%+ 0,266b <cb= 0.6x fc28 =15MPa

e Conclusion :

v b <cb = 15MPa

v' Fissuration peu nuisible => Les armatures calculées a E.L.U. seront
maintenues.

(Aucune vérification pour (cs )

b) En Appuis :
¢ Etat limite ultime (E.L.U):

Ma, = 686,6 N.m ] Y Il

100

Figure V.24 : Section de calcul en appuis (y-y)

e Vérification de I’existence des armatures Comprimeées :

Mayu 686,6
L= _ = ——=0,003
obxbxd 12,47 X 100 X 12,5

u=0,003<uL = 0,392 => (acier FeE400)

=> A’ n’existe pas ; 1000es > 1000el =>cs = gis =348 MPa

a=1,25(1 -1 —2p) => o= 0,004
B=1-04a=>p=0,998

e Détermination des armatures :

Mayu B 686,6
os X 3 x dx 348 X 0,998 X 12,5

=0,16 cm*mL

e Condition de non fragilité :
[CBA91/A4.2.1] Acier Fe400 : Amin = 0,0008 x b x h=1,2 cm?*/mL
A =max(Acal; Amin) => A = 1,2 cm*mL

e Espacement maximal des armatures :

Ecartement des armatures :6 < min(3hd;33cm) =33 cm
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e Choix des armatures :

2T12/mL A =2,26 cm2 /mL.
(T12 e = 15cm).

+ Etat limite service (E.L.S) :
M,yser = 628 N.m

Flexion simple

Y128 <Gb= 0.6 fe28 =15MPa

Section rectangulaire avec AA =>q 7 < > Too

Acier FeE400

Mayu _ 686,6
May ser 628

Avec :y= 1,09
fc28

——=0,2650b <cb= 0.6x fc28 =15MPa

=>0.=0,004< =+

e Conclusion :

v b <cb = 15MPa

v" Fissuration peu nuisible => Les armatures calculées a E.L.U. seront
maintenues.

(Aucune vérification pour (cs )

IV.2.5. Vérification des contraintes de cisaillement : [CBA93/A.5.2.2]

Aucune armature transversale n’est requise si les conditions suivantes sont remplies :

e La picce est bétonnée sans reprise sur toute son épaisseur « article A5.2.2BAEL91 » e Les
dispositions constructives générales concernant les dalles sont respectées.

e La contrainte tangentielle tu< tu

> Détermination de l'effort tranchant :

Tu = Tu max
Y bxd
Tumax =7?
Ju X 1x ly4
TV == x—"_ , T, u= 750,52 daN
2 ly4 + 1x4
u_quxly 1x4
T, = X — Ty u=402,92 daN
2 Ix4 + ly4

T'max =max (Tx u; Ty u)=750,52 daN
96052

tu= —— = 0,55MPa
100 x 13,5 X 100
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Tu = 0,05 x fc28 =1,1 MPa
tu= 0,55 MPa <tu=1,1 MPa — Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

1V.2.6. Vérification si le Calcul de la fléche est nécessaire :

- La vérification de fléche se fait sous la combinaison (G + P).

- Les fleches sont calculées en utilisant les méthodes d’R.D.M. en faisant certaines
modifications pour prendre en compte les fissures dans les zones tendues.

Pour un hourdis (dalle pleine) portant sur quatre c6tés ; la vérification de fleche n’est pas

nécessaire si :

h Mtx

Ix 20 X Mx

A 2
* xas E(fe en MPa)

» Vérification si le calcul de la fleche est nécessaire :

15 169,20 . A
=0, = 0,042 => (Condition vérifiée)
150 20x199,06
2,26

—0,0018 <42R = 0,005 => (Condition vérifiée)

100x13,5
Conclusion :

La vérification de la fléche n’est pas nécessaire.
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1V.2.7. Schéma de ferraillage :

2X2T12xFilant e=15

T12 e=15

15

T12 e=15

140

PP12

30

Figure 1V.25. Ferraillage du balcon (Panneau 1)

T12 e=15 2X2T12xFilant e=15

15

T12 e=15

130

30

Figure 1V.26. Ferraillage du balcon (Panneau 2)
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IV. 3- Etude de ’acroteére :
IV.3.1- Définition :

M

L’acrotére est un couronnement en béton arme, W
Situé en bordure de la toiture terrasse, et a pour role : .
- Protection des joints d’étanchéités des infiltrations 10 13 ) |
des eaux pluviales ] = by —
- La sécurité des personnes (joue le role d'un garde- —dl &
corps qui forme un écran pour empécher toute chute).
Pour notre terrasse (terrasse inaccessible) ; on adoptera 6o —.
pour I’acrotere les dimensions suivantes e A
-
PP PP rre Fd

Figure IV.27 : Schéma statique et dimensions d'acroteére.

1V.3.2-Calcul du ferraillage :
L’acrotere est assimilé a une console encastrée au niveau de sa base au plancher terrasse

soumise a une charge verticale (son poids propre Wp) et aux charges horizontales (vents et

séisme Fp) qui créent un moment de renversement Mrdonnée par Iarticle 6.2.3/ RPA99,
V2003.

Le calcul sera fait pour une bande de 1m de largeur et une épaisseur de 10 cm en flexion
composée. Etant donné que I’acrotere est expos€ aux intempéries, la fissuration sera
considérée donc, comme préjudiciable.

Le poids propre : Wp
Wp : Poids de I’¢1ément considéré

W, =pxv=2500x [@% (0,08x0,15)+(0,60%0,10)] x1 m

W, =183,75 daN

La force horizontale : Fp [R.P.A.99 (version 2003) (6.2.3)]
Fp=4XAX CpXWp

Avec :

A : coefficient d’accélération de la zone [R.P.A.99 (version 2003)/Tableau 4.1]

C, : Facteur de force horizontale pour les éléments secondaires [R.P.A.99 (version2003)
/Tableau 6.1].

Pour notre batiment, on a :

A=0.15 (Groupe d’usage 2 ; Zone II. a)
Cp= 0.8 (Elément en console).

Fp, =4 x0.15%0.8x183.75

F, =88.2 daN
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IV.3.3-Détermination des sollicitations :
—> Effort normal et moment fléchissant :

» Etat limite ultime (ELU)

Nu= 1.35W, Nu=1.35x183.75 Nu

= 248.06daN

My=15.Fp.L My =1.5%88.2x0.6 M. = 79.38daN. m

» Etat limite de service (ELS) :

Nser = Wp Nser = 18375daN
=
Mser = Fp L Mser = 5292daN m
Fp =
[K™N.m]
+
¥
Ll L o

+ | [KN]

Figure IV.28 : diagrammes des moments fléchissant et efforts tranchants de 1’acrotere.

IV.3.4-Détermination des armatures

Le ferraillage de I’acrotere sera calculé a la flexion composée pour une bande de
Im de largeur et une épaisseur de 10cm ; la section de calcul est (100x10) cm?

e Position du point d'application de 1'effort normal : (N)
»  Etat limite ultime (ELU) :.

e= S _ 7938 _ 132 m NI
Nu 248.06

eo = 0.32m =>Zﬁ —c'z%-o.ozzo.o:sm

2|l

e »
Fig.IV.29: section de calcul
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L’effort normal est un effort de compression se trouvant a 1’extérieur de la section
Donc la section est partiellement comprimée (S.P.C) ; le calcul se raméne a la flexion
simple avec un moment fictifs f M calculé par rapport aux armatures tendues.

M
————
i‘ E— \‘ 1
AT A’ A
2,
M.
AN ol e La NuC e e
A N A Al
&‘ »

Figure IV.30 : Position du point d’application de I’effort normal Nu
M= Nu.e =Nu. (€0 +§ —c’)=248.06x (0.32+ % -0.02)= 86.82 daN.m
Vérification de I’existence des armatures comprimées :

> [Etat limite ultime (ELU) :

Mu = 86.82daN.m

ME 892 _ 009

l“L_csbxbxdz 14,17 X 100 X 82

pn=0,009 < p.= 0,392
A n’existe pas et ; 1000es > 1000el — = g =348 MPa

a=1,25(1 -1 -2p) — a=0,001

B=1-04a —B=0,99
Détermination des armatures :

Mf 8682
osxpfxd  348x0,99x8

=0,32 cm*/ml.

On revient a la sollicitation réelle (flexion composée)

A=A ——2 = (32— 22890 _ 95 cm/ml.

100Xos 100x348
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Condition de non fragilité [ B.A.E.LL.91] :

Pour les ¢léments exposés aux intempéries sur plus d’une de leurs faces a I’action
climatique armé d’acier de classe FeE400, le pourcentage des armatures sera 0.25% de la
section du béton si la longueur de 1’élément est inférieure a 2.4m, avec un espacement

n’excédant pas la plus petite valeur de 25cm et deux fois 1’€paisseur du béton
[CBA93/BS.3].

Amin = 0,25% xb x h =0,0025%x100x10 = 2,5 cm?/ml
Air=max (Acat ; Amin) = A= 2,5 cm*ml

Choix des armatures :

—
5T10 A =3.93cm?/ml

—
(T10 e = 20cm).

(e <min (25;20) cm

Armatures de répartition :
A=7£=0,98 cm?/m

Choix des armatures
5T8 —» A =251cm2/mL
(T8 —» e=20cm).

> Etat limite de service (ELS) :

Mser 52,92 h 0.10
eo= = =029m>—--¢c=—-0.02=0.03m
Nser 183,75 2 2

—Le point d’application d’un effort normal de compression Nser se trouve en dehors de la
section — la section est partiellement comprimée (S.P.C).

-Détermination des contraintes :

N compression

—_—»e C
- C : Centre de pression (point c
d’application) ; Y2
Y oz '
- ¢ : La distance du point C a I’arréte la —%i-— ’W-—_ ——
plus comprimée et _— axe neutre
- y2 : La distance du point C a 1’axe neutre FigurelV.31 : Position de centre de pression.
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yl=y2+c¢
N est un effort de compression

—y2>0.
C se trouve a I’extérieur de la section — c¢ sera considéré comme négatif

Calcul des contraintes :

y2 est racine de I’équation :y23+p.y2+q=0
p=-3c*= 25 x (¢ ~d) + 2= % (d ~0)
=227 ( ~dy? —22x(d o)’

c=eo— % =29-1 7 - 24cm =24 cm<0

A=3,93 cm?

b=100 cm avec A=0

d=8 cm

p=—3x (24 + 2238  (8+24) = -1614,82— p=—1614,82
p=—2x (—24) + 20353 x (8+24)%= 24026,11-> q = 24026,11

y2 :estla solutlon de I’équation : y23—1614,82 y2 + 24026,11 =0
A=q2 + 42—p73= (24026,11)? +2i X (—1614,82)* — A=—-46579385 <0

cos<p=z—g\/_;3=—0,96—>(p=163,74°;a=2\/%=46,40

y2 =max (y21; y22;y23)

[ y21=ax cos(§)=26,89 cm
y22 =aXx cos(§+ 120°) = —46,19 cm —y2=26,89 cm

(¥23=ax cos(§+2400)= 19,30 cm
0<yl=y2+c<yl=2,89<10—yl=2,89 cm

Calcul du moment statique :

b. 100(2.89
S= yl 15 A (d -y)= #
B NS 18375

100 S 100 116.37

15%3.93x (8-2.89)= 116.37cm.
= 0.16
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ob=k. y1=0.16 2.89 = 0.46MPa
o= 15XKx (d- y1) = 15% 0.16% (8 - 2.89)= 12.26MPa

L’acrotere est expos¢ aux intempéries donc la fissuration est considérée comme
Préjudiciable

6 =min ( fi; 110 x/n X f;) — 0, = 201,63MPa

Conclusion :
ob < 0b = 15 MPa

— Les armatures calculées en ELU sont maintenues
os<Gs = 201.68 MPa

IV.3.5-Vérification des contraintes de cisaillement :
T =15%xF, > T%,. =1323 daN

— Trlrllax
T,= -Zex
bxd

= 0,02 MPa < 15=3,33 MPa —Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

Remarque :
Pour éviter le risque de rupture en cas de séisme, on prévoit une nappe d’armatures

semblables.
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Dessin de ferraillage :

20 Ech 1/10
JO0 10 _ o110
. N »
. 10 o«
. 3T8e=15 -
75 Wy
: =
F| | T10x103 e=15 =
+18.36 +18.36 T
V.l Ll v \ !
\\ -+
5 5
I - 0
-\ —

Figure 1V.32 : schéma de ferraillage de 1’acrotere.
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Chapitre V Etude sismique

V.1. Introduction :

Un séisme est une libération brutale de 1’énergie potentielle accumulée dans les
roches par le jeu des mouvements relatifs des différentes parties de 1’écorce terrestre.
Lorsque les contraintes dépassent un certain seuil, une rupture d’équilibre se produit et
donne naissance aux ondes sismiques qui se propagent dans toutes les directions et
atteignent la surface du sol.

Ces mouvements du sol excitent les ouvrages par déplacement de leurs appuis et sont
plus ou moins amplifiés dans la structure. Le niveau d’amplification dépend
essentiellement de la période de la structure et de la nature du sol.

Ceci nous oblige de bien faire toute une étude pour définir un modele qui vérifie les
conditions et critéres de sécurités imposeés par les Regles Parasismiques Algériennes
[RPA99/ V2003].

La modélisation de notre structure a été effectuée a 1’aide du logiciel ETABS qui est
un logiciel de calcul automatique des structures.

V.2. Etude sismique :

L’analyse dynamique nécessite toujours initialement de créer un modele de calcul
représentant la structure. Ce modele introduit en suite dans un programme de calcul
dynamique permet la détermination de ses modes propres de vibration et des efforts
engendrés par I’action sismique.

V.2.1. Modélisation :

Notre structure sera représentée par un modele tridimensionnel (3D) encastré a la base,
ou les masses sont concentrées au niveau des centres de gravité des planchers avec trois
degrés de liberté (2 translations horizontales, et une rotation d’axe vertical) selon
I’Article 4.3.2 du [RPA99, V2003].

V.2.2. Présentation du logiciel :

« ETABS » est un logiciel de calcul, d’analyse et de conception d’une variété tres large
de structures Ce systéme est basé sur la méthode des éléments finis, possede plusieurs
caractéristiques qui facilitent le travail de I’ingénieur :

— 11 donne plusieurs possibilités de création du modéle.

— Il calcul automatiquement le centre de gravité et le centre d’inertie de chaque niveau
ainsi que le poids total de la structure.

— Contient une instruction qui détermine les erreurs et spécifie leur position (vérifier la
structure).
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— Il permet un affichage des résultats sous forme de tableaux et graphiques bien
détaillés comme il donne le maximum des efforts internes (moments fléchissant M,
efforts tranchants T, efforts normaux, contraintes c...)

V.2.3. Etapes de modélisation :

Pour la modélisation, nous avons suivi les étapes suivantes :
— Choix du plan de travail : notre structure est un modele tridimensionnel.
— Choix de I'unité du travail.

— Création graphique du modele (voir figure V.1) : - Les poutres et les poteaux sont
modélisés par des ¢léments barres, les voiles et les dalles pleines par des panneaux.

— On introduit les propriétés du matériau (le béton) utilisé (voir chapitre I).

— On introduit les propriétés de chaque ¢lément de la structure : - La section des
¢léments et leur caractéristique (voir chapitre II).

— On introduit les conditions aux limites.

Fig.V.1 : Mod¢lisation de la structure.
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— Détermination des charges ; pour notre cas, on a trois types de charges :

- Charge permanente G représente le poids total de la structure et la charge
permanente distribuée par les planchers aux poutres principales et secondaires ainsi que
la poussée des terres pour les voiles périphériques.

- Charges d’exploitation P distribuées par les planchers aux poutres.

- Les forces sismiques E contiennent les masses concentrées au centre de gravité de
chaque niveau et le spectre dans les trois sens (X, Y et Z).

—Détermination des combinaisons de charges :

- Etat limite ultime en situation durable : 1.35 G+ 1.50 P
- Etat limite ultime en situation accidentelle : G+ P £ E, 0.8G £ E.
- Etat limite de service : G + P

— V¢rification des erreurs.

— Lancement de 1’analyse.

— Interprétation des résultats.

V.3. Choix de 1a méthode de calcul :

Le choix des méthodes de calcul et la modélisation de la structure ont comme objectif
de prévoir aux mieux le comportement réel de I’ouvrage.

Selon I’article 4.1.1/ RPA99, V2003, les forces sismiques peuvent étre déterminées par
trois méthodes :

» La méthode statique équivalente.
» La méthode d’analyse modale spectrale.
» La méthode d’analyse dynamique par accélérogramme.

V.3.1. Méthode statique équivalente :

a. Principe de la méthode : [Article 4.2.1 / RPA99, V2003]

Selon cette méthode les forces réelles dynamiques qui se développent dans la
construction sont remplacées par un systeme de forces statiques fictives appliquées
successivement dans les 2 directions orthogonales et ayant des effets équivalents a ceux
de I’action sismique.
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Le RPA99, V2003 permet sous certaines conditions de faire les calculs par cette
méthode, qui consiste a considérer la structure comme soumise a un effort tranchant a
sa base donné par la formule suivante :

AxDxQ
R

V= w

Avec :

A : Coefficient d’accélération de zone [Tableau 4-1 du RPA99, V2003]

D : Facteur d’amplification dynamique moyen

Q : Facteur de qualité [Tableau 4-4 du RPA99, V2003]

R : Coefficient de comportement global de la structure [Tableau 4-3 du RPA99, V2003]

W : Poids de la structure.

b. Condition d’application : [Article 4.1.2 / RPA99, V2003]

Cette méthode peut étre utilisée dans les conditions suivantes :
1 ére condition : [Article 4.1.2.a / RPA99, V2003]

— Régularité en plan : [Article 3.5.1.a / RPA99, V2003] La structure est irréguliére en
plan ... Condition non vérifiée.

— Régularité en €lévation : [Article 3.5.1.b/ RPA99, V2003] La structure est réguliere
en ¢lévation ... Condition vérifiée.

—La hauteur de la structure h = 18,36 m est inférieur a la hauteur 65 m en zone Ila ...
Condition vérifiée.

2éme condition : [Article 4.1.2.b / RPA99, V2003]

— Outre ces conditions, la condition complémentaire suivante : Zone Ila : groupe
d’usage 2, si la hauteur est inférieure ou égale a 7 niveaux ou 23 m.

La hauteur de la structure est : h= 18,36 m > 23 m ... Condition vérifiée.

Conclusion :

La méthode statique équivalente n’est pas applicable, dans ce cas on va appliquer la
méthode dynamique.
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V.3.2. Méthode dynamique modale spectrale :

La méthode d’analyse modale spectrale peut étre utilisée dans tous les cas et en
particulier, dans le cas ou la méthode statique équivalente n’est pas permise.

Dans notre projet, une étude dynamique de la structure s’impose du fait que les
conditions de régularité en plan ne sont pas satisfaites.

a. Principe de la méthode : [Article 4.3.1 / RPA99, V2003]

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

Cette méthode est basée sur les hypothéses suivantes :
— Concentration des masses au niveau des planchers.
— Seuls les déplacements horizontaux des nceuds sont pris en compte.

— Le nombre de modes a prendre en compte est tel que la somme des coefficients
massiques de ces modes soit aux moins €gales 90%.

— Ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure a 5% de la masse
totale de la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la
structure.

Le minimum de modes a retenir est de trois (3) dans chaque direction considérée.

Dans le cas ou les conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas €tre satisfaites a cause
de I’influence importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) a
retenir doit étre tel que :

K > 3V N et TK < 0,20 sec [Article 4-14 / RPA99, V2003].
Avec :
N : Nombre de niveaux au-dessus du sol (N = 10 niveaux) ;
TK : La période du mode K.
D’ou : K > 3V10 - K > 10 modes et TK= 0,05 < 0,20 sec

Nous avons augmenté le nombre de mode jusqu’a 20 pour que la somme des masses
modales effectives soit égale a 90% dans les deux sens.
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o Résultante des forces sismiques de calcul :

L’une des premiéres vérifications préconisées par le [RPA99, V2003] est relative a la
résultante des forces sismiques.

En effet la résultante des forces sismiques a la base " Vt" obtenue par combinaison des
valeurs modales ne doit pas étre inférieur a 80% de la résultante des forces sismiques
déterminées par la méthode statique équivalente " V " pour une valeur de la période
fondamentale donnée par la formule empirique appropriée.

S1 Vt < 0,8V, il faut augmenter tous les parametres de la réponse (forces, déplacements,

0,8V
moments, ... etc.) dans le rapport e

e Calcul de la force sismique par la méthode statique équivalente :

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

_AxDxQ
R

v W [Article 4-1 / RPA99, V2003].

1) Coefficient d’accélération de zone A :
Ce coefficient et donné par le [Tableau 4.1/ RPA99, V2003] suivant la zone sismique et
le groupe d’usage du batiment.

Zone sismique : [la (Wilaya de Mostaganem) }
Groupe d'usage : 2 (Ouvrage courant ou importance moyenne) | — A = 0,15.

2) Calcul du facteur d’amplification dynamique moyen D :
Ce facteur est fonction de la catégorie du site, du facteur de correction d’amortissement
(n) et de la période fondamentale de la structure (T).

D= | 2,57 -0 TLKT2
2,50 (T2/T)» —>T2<T<3,0s [Article 4-2/ RPA99, V2003].
2,5n (T2/3,0)%* (3,0/T)>"3 —-T>30s

Avec :

T, : Période caractéristique associée a la catégorie du site [Tableau 4-7 du RPA99,
V2003] ;

n : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule :
N=V7@2+¥/>0,7 [Article 4.3 / RPA99, V2003].

& : Le pourcentage d’amortissement critique en fonction du matériau constitutif, du type
de structure et de I’importance des remplissages [Tableau 4-2 du RPA99, V2003].
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Pour notre structure on a un portique en béton armé avec un remplissage dense —
§="7%.
D’ou:n=V7(2+7)/=0,88 > 0,7 ... Condition vérifiée.
On a aussi : Site meuble (S3 ) - T1= 0,15 sec
T2 = 0,50 sec.

> Estimation de la période fondamentale de la structure (T) :
La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut €tre estimée a partir de

formules empiriques ou calculées par des méthodes analytiques ou numériques.
La formule empirique a utiliser est la suivante :
Ta = (CthN) ** [Formule 4.6 / RPA99, V2003].
Avec :
hn : Hauteur mesurée en (m) a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau
(N) qui est égale a 18,36 m.
Cr : Coefficient, fonction du systeme de contreventement, du type de remplissage
[Tableau 4-6 du RPA99, V2003].

— Le systéme de contreventement de notre structure est un contreventement assuré
partiellement ou totalement par des voiles en BA — Cr = 0,050.

D’ou: Ta=0,05x 18,36 34 =0,443 s

Dans les cas N°3 et 4 du [Tableau 4-6 du RPA99, V2003], on peut également utiliser

aussi la formule :
_0.09 X hn

N [Article 4.7 / RPA99,V2003].

Avec :

D : La dimension du batiment mesurée a sa base dans la direction de calcul considérée
en (m).

Ona:Dx=19,35met Dy =20,50 m

_0,09%x 18,36

D’ou: Tbx=———=0,375s
V19,35
_ 0,09x1836 _
Thby = 2050 0,365 s

Dans ce cas de figure il y a lieu de retenir dans chaque direction considérée la plus
petite des deux valeurs données respectivement par 1’article (4.6) et (4.7).

Page | 107




Chapitre V Etude sismique

—Pour le sens longitudinal (sens x-X) :

Tx =min (Ta ; Thx ) = min (0,443 ; 0,375)=0,375s
0 < T=0,375s < T2=0,50s > Dx=2,57 =2,2's
—Pour le sens transversal (sens y-y) :

Ty =min (Ta ; Tby ) = min (0,443 ; 0,365)= 0,365 s
0 < T=0,365s < T2=0,50s - Dy =2,57 =2,2's

3) Coefficient de comportement R :
Portiques contreventés par des voiles — R =4 [Tableau 4-3 du RPA99, V2003].

4) Facteur de qualité Q :
Le facteur de qualité Q de la structure est en fonction de :

— La redondance et de la géométrie des €léments qui la constituent ;
— La régularité en plan et en ¢lévation ;
— La qualité de controle de la construction.

La valeur de Q est déterminée par la formule :

il
Q=1+ Z P, [Article 4.4 /| RPAg9, V2003].
1

Avec :

Pq : Est la pénalité a retenir selon que le critere de qualité q "est satisfait ou non ". Sa
valeur est donnée par le [Tableau 4-4 du RPA99, V2003].

Py données 0
Critere " q " Observée | N/observe

1.Conditions minimales sur les files de contrevd 0 0,05 0,05

2. Redondance en plan 0 0,05 0,00

3. Régularité en plan 0 0,05 0,05 125
4. Régularité en élévation 0 0,05 0,00 ’

3. Contréle de la qualité des matériaux 0 0,05 0,05

6. Contréle de la qualité de I'exécution 0 0,10 0,10

Tableau V.1 : Valeurs des pénalités Pq.
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Donc : Qx=Qy = 1,25

5) Calcul du poids de la structure W :
On préconise de calculer le poids total de la structure de la maniére suivante :

n
W=1+ Z W; avec W;=Wg +BW, [Article 4-5 / RPAg99, V2003].
i=1

Avec :
Wi : Le poids concentré au niveau du centre de masse du plancher « 1 » ;

Wai : Le poids dii aux charges permanentes et celui des €équipements fixes éventuels,
secondaires de la structure au niveau « 1 » ;

Wi : Surcharges d’exploitation au niveau « i » ;

B : Coefficient de pondération, en fonction de la nature et de la durée de la charge
d’exploitation.

Batiment d’habitation, bureaux ou assimilés [Tableau 4-5 du RPA99, V2003]
—> B=0,2.

Remarque : Le poids total de la structure est donn¢ par le logiciel ETABS.
W=1574931,04kg = 15444,8 KN

» Spectre de réponse de calcul :

Cette analyse compte essentiellement a représenter I’action sismique par un spectre de
calcul, comme il est indiqué dans 1’article 4.3.3 / RPA 99, V2003 :

[Formule 4.13 / RPA9g, V2003

R
2,51(1,25A) (%) ( L7 )2,#3 SiT,<T<30s

T,
3

L 2,5n(1,254) (
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— Représentation graphique du spectre de réponse :

T Paramétres RPAD9

Fichier & propos

Graph du spectre I Text I

0.18
0.15'\
0.14 Rl

012

0.1 B

0.08|

0. 05|

0.04

0.02| I
0 1 2 3 4 5

|(4.s&o 0,017 )

—Zone - upe dusage = |
S 1 OAC OB ¢ O 1A 1B & E 3

Coeff. comportement :I:I- Amortissement - IT-‘ S

Facteur de qualité Q : |1.25 -

Site -
i~ 81: Site Rocheux f* S3: Bite Meuble
" S2: Site Ferme i S4: Bite Trés Meuble

Figure V.2 : Spectre de réponse.
Avec :
Sa/g : Accélération spectrale en (m /s?) ;
T : Période fondamentale de la structure en ( s ).

V.4. Résultats de I’analyse dvnamique :

} 1 - | -
1 ) !

! 1

e -

Figure V.3 : Disposition des voiles.
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V.5. Caractéristiques géométriques et massique de la structure :

A. Détermination des masses et centres de masse par étage :

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, magonnerie extérieur).

Les coordonnées du centre de masse sont données par :

VM & X, yM, x Y,
KG = L 1 ] Et 1?-':: - ll 1 l
=M; =M,

Avec :
Mi : la masse de 1’élément 1,

Xi, Yi: coordonnées du centre de gravité de I’¢lément 1 par rapport au repere global

B. Détermination de centre de torsion par étage :

Les coordonnées du centre de torsion sont données par :

2lyi- X » Vi 2l Y

Ky = =———
il ¥l

Remarque :

Les coordonnées du centre de masse et de torsion sont données par le logiciel Etabs.

C. Calcul de ’excentricité :

e Excentricité théorique :

ex =| X — Xt |
evy=|Yo— Y|

e Excentricité accidentelle :

Le centre de torsion peut étre optime par décalage du centre de masse d’une quantité de
(5%L) ...... [RPA99 version2003/4.2.7]

L : Plus grande dimension de batiment.
Lmax=20,50m
€acc = 5% X Lmax = 0.05 x 20,50 = 1,025 m
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Donc :

Sens X : ex cal = max (€acc , ex the)

Sens Y : ey cal = max (€acc , €y the).

Centre de
Centre de masse Rigidité L’excentricité | L’excentricité L’excentricité
[ETABS] [ETABS] théorique accidentelle calcule
the the ex=Max ey=Max
€x €y eice
Niveau Xc Yc X1 Yr [m] [m] (m] (€acc3ex™) | (€acc; &y™)
[m] [m] [m] [m]

[m] [m]
1,025 1,025 1,025

5tme gtage 90,5634 19,6197 [8,4867 [8,8667 (1,077 10,75
1,025 1,025 1,025

4ome gtage 0,5434 19,7261  8,5268 [8,8754 [1,017 10,85
1,025 1,025 1,025

3tme gtage 90,5505 19,7315 8,545 8,8891 (1,005 10,84
1,025 1,025 1,025

2¢me gtage (9,5505 19,7315 [8,6263 8,896 (0,924 (0,83
1,025 1,025 1,025

18me étage 90,5505 19,7315 [8,8696 [8,8836 (0,68 0,85
1,025 1,025 1,025

RDC 95505 9,7315 19,3945 8,8655 0,15 0,86

Tableau V.2 : Tableau récapitulatif des centres de masse et torsion et 1’excentricité.
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V.6. Vérification des conditions du RPA99/Version2003 :

— Caractéristiques dvhamique propres :

Mode Période Masse Mass Nature Masses Masses
modale modale cumulées | cumulées

UX Uy UX Uy

[s] [Yo] [Yo] [Yo] [Yo]

1 0,604 3,13 3,19 Torsion 3,13 3,19
2 0,424 67,21 0,98 Translation x 70,43 4,17
3 0,362 0,36 69,67 Translation y 70,69 73,84
4 0,173 0,5 0,57 - 71,19 74,4
5 0,101 8,44 9,42 - 79,63 83,83
6 0,099 10,1 6,48 - 89,98 90,31
7 0,083 0,12 0,83 - 90,1 91,14
8 0,051 0,12 0,74 - 90,22 91,88
9 0,049 0,004 4,15 - 90,22 96,03
10 0,045 5,8 0,003 - 96,02 96,04

e C(Constatations :

Tableau V.3 : Période et facteurs de participation massique.

L’analyse dynamique de la structure a conduit a :

- Une période fondamentale : Taynamique 1= 0,604 s ; Tdynamique 2=0,424

- La participation massique dépasse le seuil des 90% a partir du 7°™° mode dans le sens
x et le 6™ mode dans le sens y

— Vérification de la période : [Article A.4.2.4.4 / RPA99, V2003]

La valeur de (T) calculée a partir de la méthode numérique ne doit pas dépasser celle
estimée a partir des formules empiriques appropriées de plus de 30%.

1,3Tstatique > Tdynamique

Sens X : 1,3Tstatique =1,3%0,375 = 0,49 s > Taynamique = 0,424 s — Condition vérifiée.

Sens Y : 1,3Tstatique =1,3%0,365 = 0,474 s > Taynamique = 0,362 s — Condition vérifiée.

— La résultante des forces sismiques : [Article 4.3.6 / RPA99, V2003]

Aprés I’interprétation des résultats du fichier ETABS, la résultante des forces sismiques

a la base est égale a :
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xDxQ

Soit:  V statique = a w

D Q . . ""rslll'i.quu [KN]
A UI D}. QI Q}. R W [Kh] vsl:li.quu, vslll.i.qm:‘.
015 22122 |125 (125 | 4 |154448 | 159274 | 1592.74

Tableau V.4 : Tableau récapitulatif du calcul de la force sismique statique.

D’aprées le fichier des résultats donnés par le logiciel ETABS on a :

ﬂ’suvslﬂ[ique [KN] Vdjmamique [KN] vd:mamique = 0,80 Vstaﬂque
Sens X-X| 1274192 15103668 Condition vérifice
Sens Y-Y 1274192 1540_8996 Condition vérifiée

Tableau V.5 : Tableau récapitulatif du calcul de la force sismique statique.

—>Vérification des Sollicitations normales : [RPA99/V2003-Article 7.4.3.1]

Dans le but d'éviter ou limiter le risque de Rupture fragile sous sollicitations
d'ensemble dues au s€¢isme, 'effort normal de compression de calcul est limité par la
condition suivante :

V=-—9_<0,3 [RPA99/V2003 - Formule 7. 2]
Bc .fc28

Ou

V : Effort normal réduit.

Nq : Effort normal de calcul s’exercant sur une section, en [N]

B. : section du poteau en [mm? ]

Fcog : résistance caractéristique a la compression du béton en [MPa].
Remarque : I’effort normal est donné par le logiciel Etabs :

Na = 764,8688 KN = 764868,8 N

Be= 40 x 40 = 1600cm2 =160000 mm 2

fcos=22 MPa

__ 764868,8

=———=0,22 <0,3 (condition vérifiée).
22X160000
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_)

Calcul et vérification des déplacements : [Article 4.4.3 / RPA99, V2003]

La vérification des déplacements latéraux inter étages est I’'un des vérifications
préconisées par le RPA99. En effet I’inégalité ci-dessous doit obligatoirement étre

vérifiée : AN < AetAxk <A
Ona:
N = 8% — 8%, avec = R&
{ ‘,._.,.5;{ _ 55;{ _ ny_l avec ny - R 5-‘:‘; - [Formule 4.19 / RPAgg, V2003].

Avec :

Ax : Correspond au déplacement relatif au niveau K par rapport au niveau K-1

(A*k dans le sens x-x et Ak dans le sens y-y) ;

8 eK : Le déplacement horizontal dii aux forces sismiques au niveau K obtenu par

ETABS;
R : Coefficient de comportement de la structure [Tableau 4-3 du RPA99, V2003] ;
A": Déplacement relatif admissible égale a 0,01 hK [Article 5.10 / RPA99, V2003] ;
he : La hauteur de I’¢tage en [m].
La vérification du déplacement relatif de tous les niveaux est effectuée sur le tableau
suivant :
Niveau | H(m) Sens x Sens y Ax Ax<Ak
8% eK 8xx A¥k 87 eK Svk AYk adm adm
[m] [m] [m] [m] [m] [m]
RDC 3,06 0,000537 | 0,002148 | 0,002148 | 0,000507 | 0,002028 | 0,002028 | 0,0306 CvV
]ére 3,06 0,001668 | 0,006672 | 0,004524 | 0,001432 | 0,005728 | 0,003700 | 0,0306 CV
Qéme 3,06 0,003129 | 0,012516 | 0,007992 | 0,002520 | 0,010080 | 0,006300 | 0,0306 CvV
3éme 3,06 0,004749 | 0,018996 | 0,011004 | 0,003652 | 0,014616 | 0,008316 | 0,0306 CvV
4eme 3,06 0,006395 | 0,025580 | 0,014540 | 0,004737 | 0,018948 | 0,010632 | 0,0306 CvV
5éme 3,06 0,007984 | 0,031936 | 0,017396 | 0,005714 | 0,022856 | 0,012224 | 0,0306 CV

Tableau V.6 : Vérification des déformations

e (Constatations :

On constate que pour les deux sens, les déplacements relatifs dus aux efforts latéraux
sont inférieurs aux déplacements relatifs admissibles.

Page | 115




Chapitre V Etude sismique

— Justification vis-a-vis de I’effet P-A : [Article A.5.9 / RPA99, V2003]

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

PpxAyg
= — 0,10
Vi xhg <
Avec :
i < “‘rlxhlx{-v _F}
PH = Z (Wﬁ. + B“E'-I,) el V[\'. = Z Fi ——— Fi = E W, 11‘ t
=k =k ' *

Px: Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du
niveau kK ;

Ak : Correspond au déplacement relatif au niveau K par rapport au niveau K-1 (A*k
dans le sens x-x et A¥k dans le sens y-y) ;

hx : Hauteur du niveau k ;
Vi : Effort tranchant d’étage au niveau k ;
Wi : Poids propre de ’étage ;
h; : Hauteur cumulée a la base de la structure ;
V. : Force sismique totale.
Aussi :
Ft=0SiT<0,7s
Ft=0,07 T.VSi T > 0,7 s [Formule 4.2.5 / RPA99, V2003].
OnaT=0,365s<0,7sec > Ft=0
Remarque :

— 510,10 < OK < 0,20, les effets P-A peuvent étre pris en compte de manicre
approximative en amplifiant les effets de 1’action sismique calculée au moyen d’une

analyse ¢€lastique du 1° ordre par le facteur s GK);

— Si 0K > 0,20, la structure est potentiellement instable et doit étre redimensionnée.

Les résultats obtenus depuis le logiciel ETABS sont regroupés dans le tableau suivant :
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hk |Px V k [KN] A [m] 0 8 <0,10
Niv | [KN] v v N s » ) . )
RDC [3,06 [2596,32 |1510,367 1540,9 10,002148 0,002028 |0,0001 [0,0001 | CV | CV
ler (3,06 259632 |1441,823  [1470,403 [0,004524 | 0,003700 |0,0001 |0,0002 | CV | CV
Etage
2éme (3,06 259632 11306391  |1327,718 {0,007992 | 0,006300 |0,0002 |0,0002 | CV | CV
Etage
3éme [3,06 [2596,32 |1111,003  [1119,952 [0,011004 | 0,008316 [0,0002 0,0002 | CV | CV
Etage
g4éme (3,06 [2582,49 |846,2941 839,842 [0,014540 0,010632 (0,0003 [0,0002 | CV | CV
Etage
séme 3,06 2477.04 |5002664  [483,3737 0,017396 | 0,012224 |0,0004 0,0003 | CV | CV
Etage

e Conclusion :

Tableau.V.7 : Tableau récapitulatif de la vérification de I’effet P-A.

D’aprées le tableau ci-dessus la condition 0 < 0,10 est vérifiée dans tous les niveaux ce
qui veut dire que I’effet P-A est négligeable dans les deux directions.
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VI1.1. Introduction :

Les principaux €léments sont ceux qui interviennent dans la résistance aux actions
sismiques tel que les éléments verticaux (poteaux, voiles) et les éléments horizontaux

(poutres), I’assemblage de ces éléments constitue 1’ossature d’un batiment.

VI1.2. Les

poutres :

Ce sont des ¢léments horizontaux en béton armé non exposé€s aux intempéries,
transmettant les charges des planchers aux poteaux, leur mode de sollicitation est a la

flexion simple étant donnée quelles subissent des efforts normaux tres faibles.

V1.2.1. Combinaisons d’actions :

Dans le cas des batiments courants, les actions sont notées comme suit :

G : Charges permanentes ;
Q : Charges d’exploitation ;

E : Charges sismiques.

B.A.E.L 91 : Combinaisons fondamentales (situation durable) et transitoires :

1.35G+1.5Q —» E.L.U

G+tQ—E.LS

RPA99 (version 2003) :
G+Q+E — Accidentelles
0,8G+E — Accidentelles

Les efforts sont calculés en tenant compte de ces combinaisons a 1’aide du logiciel

ETABS.
Béton Acier
Situation A g, I o
C 5
\C [MPa] | [MPal ¥s [MPa] | [MPa]

Situation durable L5 12.47 1,15 248

22 400
Situation accidentelle 1,15 16.26 1 400

Tableau VI.1 : Tableau des différents coefficients utilisés pour le ferraillage des poutres.
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V1.2.2. Ferraillage des poutres :

On distingue deux types de poutres :
— Poutre principale : normal (30%35) cm?.
Diagonale (30x45) cm?

— Poutre secondaire (30%30)

a) Ferraillage réglementaire :
e Recommandation du RPA99, V2003 :
| Armatures minimales : 0,5%xB en zone Ila.
Armatures longitudinales 4%xB en zone courante
[Article 7.5.2.1 / RPA99,V2003] | Armatures maximales| 6%xB en zone de recouvrement.

Longueur de recouvrement est de : 40¢ en zone Ila.

Armatures transversales

[Article 7.5.2.2 / RPA99,V2003] — Armatures minimales : Aumin = 0,003 X S x b
Avec :

B : Section de la poutre en (cm?) ;

b : Largeur de la section en (cm?) ;

S : L’espacement des armatures transversales en (cm).

L’espacement des armatures transversales est déterminé comme suit :

- Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaires :
. h
S =min ( 2 12%d)

- En dehors de la zone nodale : S = 22

e Recommandation du BAEL91 :
La section minimale des armatures longitudinales (armatures tendues) en flexion
simple est :

Amin=0,23x“fﬁxbxd

e
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b) Les sollicitations des poutres :

A I’aide du fichier des résultats obtenue & partir du logiciel ETABS, on obtient les
résultats suivants :

Poutre principale Poutre principale Poutre secondaire
diagonales normale
Section (30%45) (30%40) (30%30)
Sollicitation Mt Ma T Mt Ma T Mt Ma T
[Kn.m] [Kn.m] [Kn] | [Kn.m] | [Kn.m] | [Kn] [Kn.m] [Kn.m] [Kn]
Etat limite | 15,5885 | -27,3004 50,321 | -59,321 22,873 -44,347
ultime
Etat limite | 11,5437 |-20,1528 | 33,65 | 37,08 -43,396 | 97,58 | 16,7042 -32,33 75,01
de service
Accidentelle | 19,0078 | -47,5755 47,771 | -95,413 31,4648 -50,539

Tableau VI.2 : Tableau récapitulatif des sollicitations des poutres.

» Armatures longitudinales :

1.Conditions imposées par le RPA99/V2003 :

e Poutres principales :

a) Poutre principale normal :  Amin = 0,005 x 30 x 40 = 6 cm?
b) Poutre principale diagonale : Amin = 0,005 x 30 x 45 = 6,75 cm?

e Poutre secondaire : Amin = 0,005 x 30 x 30 =4,5 cm?

2.Conditions imposées le BAEL .91 :

¢ Poutre principale :
a) Poutre principale normale :

h=40 cm; b=30 cm; d= 0,9xh = 0,9%40= 36 cm

1,92

Amin =0,23 x 30 x 36 x — = 1,13 cm?
400

b) Poutre principale diagonale :

h=45 cm; b=30 cm; d= 0,9xh = 0,9x45= 40,5 cm

1,92

Amin = 0,23 x 30 x 40,5 x == = 1,49 cm?
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e Poutre secondaire :

h=30 cm; b=30 cm; d= 0,9xh = 0,9%x30=27 cm
1,92

Amin = 0,23 x 30 x 27 00 0,90 cm?

3. Exemple de Calcul : Poutres principales (30x45) cm2

A. En travée :

+¢ Situation durable et transitoire :

» Etat limite ultime (E.L.U.) : * %
M. = 15,5885 Kn.m
0
% 3
8. *
® i 30 I
A #

Figure VI.1: Section de calcul en travée.

e Vérification de I’existence des armatures comprimées

B Mtu o 15588,5
H obxbxd? 12,47x30%40,5°

pn=0,025 < puL = 0,392 => (acier FeE400)

=0,025

=> A’ n’existe pas ; 1000es > 1000el => o5 = g = —==348 MPa

a=125(1-1-2p)=>0a=0,031
B=1-040=>p=0,987

o Détermination des armatures :

Mtu 15588,5
osXBxd  348x0,987x40,5

A= =1,12 cm?.

e Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1]
1,92

Amin=0,23 x 30 x 40,5 x == = 1,49 cm?

++ Situation accidentelle :

Mt acc=19,0078 Kn.m
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e Vérification de I’existence des armatures comprimées :

_ Mtacc _ 19007,8
H obxbxd? 12,47x30x40,52

u=0,031<pulL =0,379 => (acier FeE400)

=0,031

fe 400

=> A’ n’existe pas ; 1000gs > 1000el => os = 5 115 348 MPa
a=1,25(1—~1-2p)=>0=0,009
B=1-0,40a=>P=0,996
e Détermination des armatures :
Al = Mtacc _ 19007,8 =1’35 cm?.
osxpBxd 348x%0,996x%x40,5
At = max (Aca]; Am]n; Aacc) => At 26,75 sz
e Choix des armatures :
3T14+3T16 => A=10,65cm?
» Etat limite de service (ELS)
Mt ser = 11,5437 Kn.m
+ Flexion simple
+ Section rectangulaire avec A7
+ Acier FeE400 Sa?2<i 4 fe2s
2 100

+ Fissuration peu nuisible

_ Mtu _ 15,5885
Y Mt ser 11,5437

o =0, 009 <0,395— aucune vérification de o;

1,35

Donc :
Le ferraillage calculé a I’ELU convient pour I’ELS.

B. En appuis :

+* (Cas fondamentaux :
» Etat limite ultime (E.L.U.) :
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_\.; o
M.t = -27,3004 Kn.m A i
Lo L
=¥ o
=
e *
#—

Figure VI.2: Section de calcul en Appuis.

e Vérification de I’existence des armatures comprimeées

_ Mau 273004
H obxbxd? 12,47x30x40,5°

w= 0,044 < uL = 0,392 => (acier FeE400)

= 0,044

=> A’ n’existe pas ; 1000gs > 1000el => 6s = — = ——= 348 MPa

a=1,251—-1-2p)=>0a=0,056
B=1-0,40=>p=00977

o Détermination des armatures :

Mau 273004
osXBxd  348%0,977x40,5

A= = 1,98 cm?.

e Condition de non fragilité¢ : [CBA91/A4.2.1]

Amin = 0,23 x 30 x 40,5 x % = 1,49 cm?

+» Situation accidentelle :
Ma acc =-47,5755 Kn.m

e Vérification de I’existence des armatures comprimées :

_ Maacc 47575,5
H obxbxd? 12,47x30%x40,5°

pn=0,007 < puL = 0,379 => (acier FeE400)

=0,007

=> A’ n’existe pas ; 1000gs > 1000el => os = g = %: 348 MPa

a=1,25(1 = V1 —2p) => a = 0,009
B=1-040=>p=0,996
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e Détermination des armatures :

Maacc 47575,5
osxBxd  348x0,996x40,5

At = max (Acal; Amin; Aacc) => At = 6,75 Cm2

A= =3,39 cm?.

e Choix des armatures :

3T16+3T12 =>A=9,42cm’

» Etat limite de service (ELS)
Ma ser = -20,1528 Kn.m

¢ Flexion simple
+ Section rectangulaire avec A7

+ Acier FeE400 ->a?

+ Fissuration peu nuisible

-1 fc28
100

IA
|<
N

Mau 27,3004
= =1,35
Ma ser 20,1528

o = 0,009 < 0,395— aucune vérification de o

Donc :
Le ferraillage calculé a I’ELU convient pour I’ELS.

C. Calcul des armatures transversales :
L’effort tranchant peut engendrer des fissures inclinées a 45° par rapport a la ligne
moyenne, et pour y remédier on utilise des armatures transversales.

Tu max = 97,58 Kn

a) Vérification de I'influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis :
[CBA93/A.5.1.3]

Tu<0,267 x a xb x fc28
Avec:a=09xd=0,9 x40,5=>a=36,45cm
Tu max =97580 N < 6432,219 N
Donc : il n’ya pas d’influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis.
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b) Vérification de I’influence de I’effort tranchant sur les armatures
longitudinales inférieures : [CBA93/A.5.1.3.2.1]

On doit vérifier que :

]

Ains = 6,03 > 2,82 cm?

Ys Mau
Ainr>—[Tu +
lnf—fe[ 0,9 x d

Donc : Il n’y a aucune influence de I’effort tranchant sur les armatures longitudinales
inférieures

c) Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne

Moyenne : [Article CBA93/A.5.1.1/A.5.1.2.1.1]
_ Tu max _ 1,15
bxd
fc28

Fissuration peut nuisible : Tu = min [0,2 X P 5 MPa] =2,94 MPa
tu= 1,15 MPa < tu = 2,94 MPa => Les armatures transversales sont perpendiculaires
a la ligne moyenne.

d) Section et écartement des armatures transversales At : [Article
BAEL91/4.2.3]

e Diametre des armatures transversales :
. h b .
< e .
@t < min ( = T @1 min)
(Z)tSmin(g ;% ;0,90)=0,90 cm = 9 mm
On prend :

@t = 8mm de nuance d’acier FeE235 => 208 At = 1,0 cm2(1 cadre).

e [’espacement des armatures transversales :

At > Tu — 0,3ft28 x k
bx &6t1 — 0,8 x fe (sina + cos a)

[CBA93/A.5.1.2.3].

k =1 (flexion simple)

o=90°=>sina=1; cosa =0
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Donc :

5t] < At x 0,80 X fe
~ b Xx (tu-0,3 x ft28)

ot2 <min(0,9d ; 40 cm) = min(36,45 ; 40) = 36,45 cm [CBA93/A.5.1.2.2].

At x fe
0,4X%XDb

=22,10

ot3 < =29,23[CBA93/A.5.1. 2. 2].

ot <min(dtl; 6t2; 6t3) = 22,10

+ Selon le RPA99 (version2003) :
» Zone nodale :

5t4 <min (7 ;125 6)=11,25

» Zone courante :

8 t=15cm en zone courante.

8 t =10cm en zone nodale.

e) Vérification des armatures transversales :
» Zone nodale :

At min=0,005x 10x 30=1,15 cm?
» Zone courante :

At min = 0,005 x 15 x 30 =2,25 cm?

f) Longueur de recouvrement :

La longueur minimale de recouvrement est :

Lr = 40@max (Zone Ila)

@ =16mm — Lr=40x1,6 = 64 cm on adopte — Lr =64 cm
@ = 14mm — Lr=40x1,4 =56 cm on adopte — Lr =56 cm
@ =12mm — Lr =40x1,2 =48 cm on adopte — Lr =48 cm
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La jonction par recouvrement doit étre faite si possible, a I’extérieure des zones
nodales (Zones critiques).

Remarque : étant donné que la proceédure des sollicitations ainsi que le calcul du
ferraillage est le méme que celle déja montrée ci-avant ; on donne directement les
valeurs des armatures trouvées et le choix du ferraillage.

A min (cm?)
Tvpe des poutres A cal A corr | Recouvrement
P P BAEL | RPA99 V(2003) ,. | Barres choisis ,
[cm?] [em?] [cm]
[cm?] [cm?]
1,49 6,75 1,35 10,65
Poutres Travées 3T14+3T16 64
principales
diagonales
(30x45) Appuis | 1,49 6,75 3,39 | 3T16+3T12 9,42 64
Poutres
principales | Travées | 1,13 6 4,02 3T14+3T16 | 10,65 64
normales
(30x40) Appuis | 1,13 6 8,55 6T14 9,24 56
Poutres Travées | 0,90 4,5 1,02 3T14 4,62 56
secondaires
(30x30) Appuis | 0,90 4,5 0,95 3T14 4,62 56
Tableau VL3 : Tableau récapitulatif de ferraillages des poutres principales et secondaires.
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VI1.3. Les poteaux :

Ce sont des ¢éléments porteurs verticaux en béton armé, leur role est de résister aux
efforts horizontaux (vent, séisme, ... etc.) et aux efforts amenés par les poutres, en les
transmettent a leurs tours aux fondations.

Ils sont sollicités en flexion composé ou en compression simple selon I’excentricité de
I’effort normal par rapport au centre de gravité de la section.

Chaque poteau est soumis a un effort normal (N) et a deux moments fléchissant (My et
My).

| A, » ﬁ 4 M.
p \J ) J /

My W / .

Figure VL.6 : Direction des moments et effort normal dans un poteau.

Donc trois cas peuvent se présenter, a savoir :
1 er cas : N max = (Mx corr ; My corr).

2¢eme cas : Mx max = Neorr ; My max = Neorr -
3éme cas : N min = (Mxcorr ; My corr).

Le ferraillage des poteaux sera déterminé en respectant les différentes régles imposées
par le RPA99, V2003 et le BAELO91.

a. Ferraillage réslementaire :

e Recommandation du RPA99, V2003 :
1. Les armatures longitudinales :
Pour les armatures longitudinales on doit respecter les conditions suivantes :

- Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérences (HA), droites et sans
crochets.

- Leur pourcentage minimal sera de 0,8 %*B en zone Ila ;
- Leur pourcentage maximale sera de | 4%xB en zone courante ;

6%%B en zone de recouvrement.
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- Le diamétre minimum est de 12 mm ;
- La longueur minimale de recouvrement est de 40®1 max en zone Ila ;

- La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser
25 cm en zone Ila ;

- Les jonctions par recouvrement doivent étre faites a I’extérieur de la zone nodale
(zone critique) ;

- Les longueurs (I’) a prendre en compte B’
pour chaque barre des armatures I’
-—
longitudinales dans la zone nodale sont : : I
I’=2h.
A A
h
h' = max ( ?e ;b h; 6001’1’1) Poutre b 4
Avec :
h : La hauteur de la poutre en (cm) ; Poteau
a, b : Dimensions de la section d’un Figure V1.7 : schéma de la zone nodale du poteau

poteau en (cm) ;

he : La hauteur libre entre deux étages en (cm).

2. Les armatures transversales :

[Article 7.4.2.2 / RPA99, V2003] Les armatures transversales des poteaux A t sont
calculées a I’aide de la formule :

A P, X T,

5 W [Formule 7.1 / RPA99, V2003].

Avec :

Tu : Effort tranchant en (N) ;

a : Hauteur totale de la section brute en (cm) ;

fe : Limite ¢lastique des armatures transversales en (MPa) ;
pa : Coefficient qui dépend de I’¢élancement géométrique.

Avec=]ﬂ: DUT.

{1" S5 p,= 250 (L.r L.r)
Ay <5=> p,= 375 a

8t : Espacement entre les armatures transversales en (cm).
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L’espacement des armatures transversales est déterminé comme suit :
- Dans la zone nodale — 8t < min( 10®1 ; 15 cm) ... Zone Ila.
- En dehors de la zone nodale (zone courante) — 8t < 15®@1 ... Zone Ila.

La section minimale des armatures transversales est calculée a 1’aide de la formule :

At
8txDb

Si:| Ag>5—->04%;

en % est donné comme suit :

Ag<3—>0,8%:;

3 <Ag <5 — Interpolation des valeurs limites précédentes.

> Recommandation du BAEL91 :

1. Les armatures longitudinales :
La section Aj des armatures longitudinales doit respecter les conditions suivantes :
- Pour une section entierement comprimée [A 1 > 4 cm? paramétre de périmétre ;
[Article A.8.1,21 / BAEL91] 0,2%B < A1<5 %B.

Avec : B : La section totale du poteau en (cm?).

ft28
fe x B

- Pour une section entierement tendue — Amin=

- Pour les sections rectangulaires : La distance maximale ¢ de deux barres

voisines doit respecter la condition suivante : a
¢ < min( b+10 cm ; 40 cm) & & &
b : Le petit c6té du rectangle en (cm). b _|] {' L

Figure VI.8 : Espacement entre les
armatures longitudinales d’un poteau.

02xbxh 8(b+h)
100 > 100

* Armatures minimales : | Amin = max [ ]— pour la compression simple.
. ftj o
Amin=0,23 xb Xf—; — pour la flexion simple.
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2. Les armatures transversales : [Article A.8.1.3 / BAEL91]

- Le diamétre des armatures transversales doit étre :

Pt < i )| max

P
- L’espacement des armatures transversales est de : '”[ :l !

8t = min( @I min; 40 cm ; b+10 cm )

Figure VL.9 : Les armatures transversales
dans la zone de recouvrement.

Avec :
b : La plus petite dimension de la section transversale du poteau en (cm) ;

@] min : Le plus petit diametre des armatures longitudinales nécessaire a la résistance
en (cm).

- On doit prévoir trois cours d’armatures transversales, Dans la zone de recouvrement

des armatures longitudinales.

b. Les sollicitations des poteaux :

ELU G+Q+E 0,8G=E
1,35G+1,5Q
SOlliCitatiOHS Nmax Mcorr Mmax Neorr Nmin Mcorr
[Kn] [Kn.m] | [Kn.m] [Kn] [Kn] [Kn.m]
RDC
¢ 993,8831 |5,7772 | 46,0365 | 66,5267 | 32,4599 | 44,9813
5¢me gtage
(40%40)

Tableau V1.4 : Tableau récapitulatif des sollicitations des poteaux

c. Application des conditions imposées :

Amin
Données Formule | RPA99,v2003 BAEL 91
Blcm] Hlcm] 0,8 %B max (0,2 %B ; 8 %(b + h))
40 40 (40x40) 12,8 6,4

Tableau VL.5 : Tableau d’application des conditions imposées.
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d. Exemple de calcul du ferraillage :

e Calcul des armatures longitudinales :

% 1 er cas : Etat limite ultime (ELU) :
Les sollicitations prises en compte sont :
Nmax=993,8831 Kn
Mcorr=5,7772 Kn.m

» Position du point d’application de I’effort normale N

T M _h
Vérificesi:e=—<< —
N 12
h Condition
Niveau Poteau _M h

[cm] =N —

12

RDC (40%40) 40 0,58 3,34

. L’effort normal N de compression se trouve dans la moitié¢ de la hauteur
Constatation . . i )
du noyau central. Donc la section sera calculée en compression simple

Tableau VI.6 : Tableau de vérification de la position du point d’application de 1’effort normale N.

Etat limite ultime de résistance (ELU) :

1 2
b b h B N b G, A't [em?] o
oteau ; onclusion
[em] | [em] | [em?] [N| | [MPa] |[MPa] | 100 xB*0v
100 x o
(40%40) 40 40 1600 (993883,1| 12,47 | 348 -28.77 A't=0cm?
Tableau V1.7 : Tableau de calcul des armatures du poteau (40x40) cm? a ’ELU
Etat limite de stabilité de forme (ELSF) :
Vérifier si on a une compression excentrée, en utilisant la condition suivante :
If e
A=3,46 x H< max (50 ; 67 XH)
I; [m] | e|m] L

” h hK q e
NIV M [ i H ™
Niveau Poteaun [em] | [m] | 0,7 by = 3.46 % i_, max (5[} 67 xh)

| 1
RDC (40=403 40 |3.06| 2,142 | 0.7 | 1853 50
Compression La section sera calculée sous W= n N
Conclusion woentehk - lesasliciationg alaries svantes
excentre es sollicitalions majorees suivantes : Mll — N'p‘i(c-l-en:l

Tableau V1.8 : Tableau de vérification de 1’existence de la compression excentrée
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» Calcul des sollicitations majorées :

e Calcul de I’excentricité additionnelle e, :

ea [cm]

Niveau L [cm]

max (2 cm , L/250)
RDC 306 2

Tableau V1.9 : Tableau de calcul de I’excentricité additionnelle.

e Calcul du coefficient a :

iy
[ T
Niveau v — < 0,75 Ay
h 140,2 (—)
35
RDC 0,58 0,014 1.06
Tableau VI.10 : Tableau de calcul du coefficient a..
Ni Pot N'1 [KN] M'1 [KN.m]
iveau oteau XN N'ix(e + 1)
RDC (40x40) 1053,516 2564218

Tableau VI.11 : Tableau des sollicitations majorées

» Position du point d’application de I’effort normal de compression N'l :

SORT Y SN _ Mr1 E_
Vérifiée si : e; NI S5 ¢
b Condition
Niveau Poteau M,
lem] | e =—lem] | =-c[em]
N 2
RDC (40%40) 40 2.4 16
’ Le point d’apphcation de I'effort normal
Conclusion ; b R .
de compression N'; se trouve a I'intérieur de la section

Tableau VI.12 : Tableau de vérification de la position du point d’application de N'1 .
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A, N
T s e —
40 = N —6-» G = 3 G = G
A M AT
i A, A—é»
X
40 M,

le

»l

m~

e

Figure VI.10 : Position du point d’application de I’effort normal N'l (ler cas).

» Vérification si la section est partiellement comprimée (SPC) :

Vérifiée si: (0,337xh — 0,81x ¢l ) x b xbxh
\ J

0

)

<NI(d—cl)-M1

é |em] M'; [KN.m]|
Niveau Poteau h = @ @
E!+(E—c|) N, xé | [KN.m] [KN.m|
RDC (40%40) | 1844 183,272 204.308 170.549
(1) > (2) = Section partiellement comprimée, le calcul se raméne en
Constatation flexion simple de la méme section sollicitée par le moment M', =
Ny x&

Tableau VI1.13 : Tableau de vérification si la section est partiellement comprimeée.

» Vcérification de I’existence des armatures comprimées

Mr1

b= : 204308 0316
obxbxd

12,47X40%36>

n=0,316 <pL = 0,392 A N’existe pas et ; 1000gs > 1000l — os = ;‘:—— 348 MPa

a=1,25(1 -1 —2p) => a=10,491
B=1-0,4a — B=0,804

» Détermination des armatures

M1 204308

Al = = = 20,29 cm?.
osxXBxd 348x%x0,804x36
N 993883,1
Arc1 = A1 — =20,29 — <0—A=0cm?
100X 0s 100x348
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% 2¢éme cas : Situation accidentelle :
Les sollicitations prises en compte sont :
Mmax= 46,0365 Kn.m
Ncorr= 66,5267 Kn

» Position du point d’application de I’effort normale N

roenr . M
Vérifiéesi:e=—< —
N 12
h Condition
Niveau Poteau _M h
[cm] =X ——C
2
RDC (40%40) 40 6,92 16
C . L’excentricité n’est pas faible le ferraillage se feras sans majoration des efforts
onstatation — N étant I’effort de compression se trouve a I’extérieure de Ja section qui
?%t une SPC, dond¥etchleNse rameéne en Mxid&Na#k avec fun moment
RGAME = Noce axN' N'1x(e + ea)
(40%40) 70,518 4736,70

Tableau VI1.14: Tableau de vérification de la position du point d’application de 1’effort normale N.

» Vérification si la section est partiellement comprimée (SPC) :
Veérifiée si : (0,337xh — 0,81x ¢l ) x 6b xbxh < N'I(d—cl)-M'1
L Y d Y

@ @

¢ [em] M'; |[KN.m]|
Niveau Poteau h =V @ @
e[+(;—c|) Ny xé | [KN.m] [KN.m|
RDC (40%40y | 2292 16,162 204,308 17 829
(1) > (2) = Section partiellement comprimée, le calcul se raméne en
Constatation flexion simple de la méme section sollicitée par le moment M', =
Ny x&

Tableau VI.15 : Tableau de vérification si la section est partiellement comprimeée.

» Vc¢rification de I’existence des armatures comprimées

. M1 _ 16162
H ocbxbxd? 12,47x40%362

=0,025

= 0,025< uL = 0,392 A N’existe pas et ; 1000es > 1000g] — os = 5f_§: 348 MPa
a=1,25(1 -1 -2p)=>0=0,032
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B=1-0,d0 — p=0,987

» Détermination des armatures

M1 16162

Al = = =0,98 cm?.
osxXBxd 348x%0,987 %36
N 66526,7
Arc1 = A1 — =098 —-——<0—>A=0cm?
100x0s 100x348

% 3¢éme cas : Situation accidentelle :
Les sollicitations prises en compte sont :
Nmin= 32,4599 Kn.m
Mcorr=44,9813 Kn.m

» Position du point d’application de I’effort normale N

Vérifiée si:e= M < Ll :
N 12
h Condition
Niveau Poteau _M h
[cm] =N ——C
2
RDC (40%40) 40 1385 16

L'excentricité n’est pas faible le ferraillage se feras en flexion composé sans
majoration des efforts.

N étant I’effort de compression se trouve a I’extérieure de la section qui est
partiellement comprimée donc le calcul se rameéne en flexion simple avec un
moment fictif : MF =N x e

Constatation

Tableau VI1.16 : Tableau de vérification de la position du point d’application de 1’effort normale N.

» Vérification de I’existence de A '
MF =N xe(0 Avec:e0=el + (S—C)z 154,5cm.

MF =N x e0 = 50,28 kKN. m

___ MF 50280 0,078

H= ocbxbxd? 12,47x40%362
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=0,078< pL = 0,392 A N’existe pas et ; 1000es > 1000el — os = ;—§= 348 MPa
a=1,25(1—-~1-2p)=>0=0,102
p=1-0,40 — p=0,959

» Détermination des armatures

M1 50280

Al = = =4,18 cm?.
osxXBxd 348%0,959%36
N 32459,9
Arc1 = A1 — =4,18 — >0— A=324cm?
100x0s 100%x348

A=max (Aler cas » A2eme cas , Aszeme cas) = 3,24 sz

Ferraillage adopté :

La section adoptée pour les poteaux (40x40) cm?2 est :
A=max( Aca; Arra ; ABarr) = 12,8 cm2
Choix : 8T14 +4T16 —» A= 20,36 cm?

a. Vérification de l'effort tranchant :

D'apres le fichier de résultats Etabs : Tu max = 42,56 KN

_ Tumax 42560

Tu= = = 0,266 MPa
bxd  40x40x100
tu = min [0,2 X fizbs ; 5 MPa] = 2,94 MPa (Fissuration peu nuisible)

tu = 0,26MPa < tu = 2,94 MPa => Les armatures transversales sont perpendiculaires a
la ligne moyenne du poteau.

b. Diamétre des armatures transversales :

(Z)t > @PLmax

:§ = 0,66 cm = 6,6 mm

Donc on prendra @t = 8 mm avec une nuance d'acier FeE235

c. Espacement des armatures transversales :
» Suivant les régles BAEL 91 :

Ot <min( I15@L min ; 40cm ; b+10cm) = 18cm
ot=15cm

» D'apres les régles RPA 99 (version 2003): (zone 1)
Zone nodale :
Ot <min (10 L min ; 15 cm) =15 cm
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ot =10cm

Zone courante :

Ot < I5@L min = 18cm
ot=15cm

d. Armatures transversales minimales :

e. Détermination de la zone nodale : [RPA99 V2003.Art 7.4.2.1 page 49]

La zone nodale est constituée par les nceuds poteaux-poutres ;

L’=2.h=>L"=2 x40 =>L"=80 cm

h'=max(% ;b;h;60)=max(% ;40 ;40 ; 60) = 60cm

f. Longueur de recouvrement :

Lr=40. @Lmax
Lr=64 cm
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Armature longitudinale

Armature transversale

A A A Espacement | Espacement
Niveau Poteau [CAI::;] [ch:f]PA [ CII::]BAEL [c::;] Choix d’armatures fc;n] At | courant nodale
[cm] [cm]
Sous-sol, RDC
_l’_
! (40x40) |3,24 128 64 12,8 8T14 +4T16 64 | 408 |15 10
2¢me Ftage A=20,36 cm?
3tme Ktage
12T14 56
. Et (40x40) |3,24 12,8 6,4 12,8 A—18.47 cm? 498 | 15 10
eme age

Tableau VI1.17 : Tableau récapitulatif du choix de ferraillage des poteaux.
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Chapitre VII Etude des Voiles

VII.1. Introduction :

Dans un batiment, les efforts horizontaux sont transmis aux

voiles habituellement par les planchers qui jouent le role de |/ B R
diaphragmes. Le voile est considéré comme une console £
encastrée a sa base il est donc calculé en flexion composée v LA B Bl M

avec effort tranchant.

Dans notre structure, on distingue deux types de voiles :
- Voile de contreventement.

- Voile périphérique.

Fig.VIIL.1: Répartition des voiles

VIIIL.2- Ferraillage des voiles de contreventement :

Les Voiles sont ferraillés a 1'aide des résultats donnés par le logiciel ETABS.

Selon I’article [7.7.4 de RPA99 version 2003], le calcul des voiles se fera exclusivement dans
la direction de leur plan moyen en appliquant les régles classiques de béton armé (DTR-B.C.-
2.41 "CBA93 ") si les conditions suivantes sont satisfaites :

o Satisfaction des conditions de dimensionnement des voiles de contreventement fixées

par ’article [7.7.1/ RPA99, V2003] (voir chapitre II).

¢ Pour notre structure, les voiles de contreventement sont disposées dans deux directions
orthogonales et satisfais les deux conditions précédentes (voir chapitre II), par la suite on
devra disposer les ferraillages suivants :

v" Des aciers verticaux ;

v Des aciers horizontaux. [RPA99/2003/7.7.4]

Les sollicitations de calcul seront déterminées sous les combinaisons d’action suivantes :

¢ 1,35G + 1,5Q

eG+Q [RPA99/2003/V.5.2]

eG+Q=xE
¢ 0.8G+E

Les voiles seront calculées en flexion composée avec effort tranchant. Leurs ferraillages sont
Composés d’armatures verticales et d’armatures horizontales.

VIIIL.2.1- Les armatures verticales [RPA99/7.7.4.1] :

Les voiles comme les poteaux sont sollicités suivant deux sens voire (figure VIIIL.1) , et
seront calcul a la flexion composées [RPA99/v.2003/7.7.4].
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Mz
My
i
7L Zj \\_ > Y
Mz
L z
L e
-1 -1
Fig.VIIL. 2: Les sollicitations de calcul d’un voile. -+

Sens z-z : € ‘A" Ay
Nz ; My = section des armatures verticales a
L’extrémité du voile (voir figure. VIIL.2) o »

4Lf 4I.-f

7/_
Ay

Sens y-y : 5
Nz; Mz = section des armatures verticales parall¢les
au parement du voile (Voir figure. VIIIL.2). Ay

b L’ e

G| A

Fig.VIIL3: les sections de calcul

»Condition le Réglement Parasismique Algérienne version 2003/7.7.4.1 :

e Armatures minimales :

v" A chacune des extrémités du voile AV >4HA10.

v En zone courante (section des aciers verticaux paralléle aux parents du voile) :
A1=[(L—2a)xe]x0,10%
A2=[Lxex0,15%]-2Av

A'v=max (A1;A2).

v Lorsqu’une partie du voile est tendue sous I’action des force verticales et horizontales,

I’effort de traction doit étre pris en totalité par les armatures, le pourcentage minimum des

armatures verticales sur toute la zone tendue est de 0,20%

v’ Si des efforts importants de compression agissent sur I’extrémité, les barres verticales

doivent respecter les conditions imposées aux poteaux.

e Espacement des barres verticales :

S = min(1,5%a ; 30 cm) en zone courante ;

A o elr . N A , . e, L

A chaque extrémité du voile ’espacement des barres doit étre réduit de moitié sur o du

largueur du voile (figure VIL3).
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Cet espacement d’extrémité doit étre au plus égale a 15 cm.

o : . L
Le diametre des barres verticales du voile : ¢ < o€

. JL5e Av > 4HA10

S/2<15cm Smin 3 30cm

- p— /]

& - S
[ [ [ [ ] a

‘F,Olle d'extl‘émit? ZOlle courante Zione d,extrélnj.t?

13 |3 3

g A [-2a g Ay

|3 |3 3 F

Fig.VII1.4 : disposition des armatures verticales dans les voiles.

VIIIL.2.2- Les Armatures horizontales :
Les armaure horizontales sont calcules a 1’effort tranchant avec :

At Tu — 0,3ft28 X k
>

b0 x St — 0_9xf_e
YS

[CBA93/A.5.1.2.3].

k = 0(Pas de reprise de betonage ) ; a = 90°

> Disposition des armatures : [RPA99/2003/7.7.4.2]

v 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.

v Les deux nappes d’armatures doivent étre disposées vers 1’extérieure.

v Les longueurs de recouvrement doivent étre égales a :

¢ 40® pour les barres situées les zones ou le changement du signe des efforts sous
I’action des différentes combinaisons est possible et

e 20® pour les barres situées dans les zones comprimées sous 1’action des différentes
combinaisons possibles de charges.

v Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales des voiles, est donné
comme suit :

e Globalement dans la section du voile 0,15%
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¢ En zone courante 0,10%

% Exemple de calcul :

Apres I’interprétation des résultats donnés par le fichier (Etabs) ; les sollicitations

e
1
IED
Je

maximales
sont :
N [KN] M [KN.m] T [KN]
2708,7952 -2729,7337 924,2246
Tableau. VIIL.1 : Les sollicitations de calcul du voile

% Siuation accidentalle : - 4.14
Les sollicitation prises en compte sont : 1>
N=2708,7952 KN. " “E P

M=-2729,7337 KN.m

Fig.VIIL.5: Section du calcul de voile suivant

v'Position du point d’application de I’effort normal N :

M 2729,7337
eO ="
N 2708,7952

I’intérieur de la section.

e V¢rification si la section est entiérement comprimée :

I’axe xx.

=1lcm< % =230 =» L’effort normal de compression est appliqué a

1

0,337 xh—10,81Xxcl)Xobxbxh < N1x(d—-cl)—-M1l
A _/
— g
1 2
A'\T
Ay 2B 2l
N',
NI1 Eln
" G G G
Mmax
Al Al Al
2
S b |
A 1

» Moment par rapport aux armatures les moins comprimées :

M1=M1+N1x(d-)= 2729,7337+ 2708,7952X(4.14- =)
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M1 =10006.89 KN. m
(1)= (0,337 x460— 0,81 x 0.46) X16.26 X 20 X460=23134.01KN.m

(2)= 2708,7952x (4.14 — 0.46) — 23134.01=13165.6

e Conclusion :
(1)> (2) = La section est partialement comprimée (S.P.C).

Remarque :
Le calcul des armatures se fera en flexion simple avec un moment par rapport aux armatures
tendue M1

» Calcul des armatures en flexion simple :

e V¢rification de I'existence des armatures comprimeées :

M1 10006.89

H T obxbx dz =18,48 X 20 X (414)? =0.179

w=0,179 < uL = 0,379 => (acier FeE400) => A’ n’existe pas ; 1000gs > 1000l

os = =2% _ 400 MPa
8s 1

a=1,25(1— 1 — 2p) => o = 0,248

B=1—04a=>B=0.9

M1 10006.89
Al = = =14cm?
osxBxd 400x09Xx414

On revient a la flexion composé (sollicitation réelle).

A=Al ——N  — 14 2798792 _ 1393 cm?
100 X oS 100 X 400

e Les armatures minimales : RPA : [Article7.7.4.3]

Al=[(L—-2a)xe)] X 0,10%
Al =[(L - 2a) x e)] X 0,10% = [(460 — 2 X 40) X 20)] x 0,10% = 7.6 cm?

A2 =100,15% XL xe] —2Av=>A2=-14.6 cm* < 0= On prendera A = Ocm?

A = max(Acal; A1; A2) => A =14 cm?
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e Choix des armatures :
16T12 A= 18,10 cm?
» Etat limite de service (E.L.S.) :

Mser h . . .,
0= =cm< . = cm => la section est entiérement comprimée.

e =
Nser

e Vérification des contraintes :

ob <6b = 0,6 X fc28 = 13.2MPa

Fissuration peu nuisible => aucune vérification pour os
b=20cm;h=460;c=46;d=414cmetA’'1 =A'2 =18,10cm2
BO=bxh+ 15(A'"1+ A'2) =20 x 460 + 15(18,10 X 2) = 9743 cm2

V1=—x[Z22 415 x (A1 x d' + A2’ X )]
2
=> V1 =—— x[ 225 415 X (18,10 X 46 + 18,10 X 414)] = 230 cm

V2 =h— V1 =460 — 230 = 230 cm
I = 2x (V31 + V23) + 15 X [ A1’ X (V1-d)2 + A2’ X (d - V1)?] =
IXX' =22 (2303 +230%) + 15 X [ 18,10 X (230~ 46)+ 18,10 x (414 - 230)?] =

IXX' = 180535540,66 cm*

MG = Mser — Nser X (; — V1) = 90,7478 — 887,5978x (*-"— 230) =90.74 KN. M

e Vérification exacte :

MG IXX XX/
eg=— S =
NG — [B+15(Alr + A2/)]xV2 B0 X V2
9074
eg= =10.22 cm
887,5978
IXX/ 180535540,66
= = 80,56 cm
BO X V2 9743 X 230

10.22 cm < 80,56 cm => la section est entierement comprimée (SEC).

Nser 887597.8
o0 = = = 1,1 MPa
100 X BO 100 X 9743
MG 9074
= 0,00005

T IXXr  180535540,66

obl=00+KxV1=1,1+0,00005x 230=1,11 MPa
ob1l =1,11 MPa < ob <6b = 0,6 x fc28 = 13.2 MPa

=> les armatures déterminées pour I’état limite ultime de résistance sont suffisante.
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lOI I].O
Ei
| TI0x474e=15 =]
L i L |
Tx4T12 e=Tem 0] o 2xT12 e=15em 224712 e=Teml
434
40 380 40

Fig.VIL.6 : Dessin du ferraillage du voile de contreventement.
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VIIL.3- Etude des voiles périphériques :

Selon le [RPA99V Articles 10.1.2], Les ossatures en dessous du niveau de base, formées de
poteaux cours doivent comporter un voile périphérique continu entre le niveau des
fondations et le niveau de base.

Ce voile doit avoir les caractéristiques minimales ci-dessous :

< Epaisseur >15cm

+ Les armatures sont constituées de deux nappes

% Le pourcentage minimum des armatures est de 0,10% dans les deux sens (horizontal et
vertical)

*» Les ouvertures dans ce voile ne doivent pas réduire sa rigidité d’une manicre

importante

VIIL.3.1- Détermination des sollicitations :

a) Poids propre du voile périphérique :

PPr =ybx Vb
vb =25 KN/m3
Vb=1xhxe

h : la hauteur de voile et
¢ : Epaisseur de voile.
Vb=1x2,50x0,15= 0,375 m3
PPr =25x0,375=9,375 KN

» Etat limite ultime (E.L.U.) :
Nu=1,35x9,375 = 12,656 KN

» Etat limite de service (E.L.S.) :
Nser = PPr =9,375 KN

b) Calcul des poussées des terres : [THEORIE DE RANKINE (1860)]
c=KPxyxh

KP : coefficient de poussée KP = th(E 2

4 2 )
h : hauteur du voile et
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v : Masse volumique des terres.

Kp : utiliser les tables de Caquot et Kérisel

Avec: 0= % @ ; @=35° (9 : frottement mur /sol)

D’apres le tableau de « L’HERMINIER-ABSI » : Kp=0,247.
v =17 KN/m?
» Calcul des contraintes :
ci=KpXyXxh
h=0=>00=0kN/m?
h=2,5=>01=0,247 x 17 X 2,50 = 10,498 kN/m?

o; = 0 KN/m?

2.5

0,5 = 10.498 KN/m?2

N

—

Fig.VIIL.7 : Schéma des contraintes de voile périphérique.

On considere le voile est comme une dalle qui s’appuyant Sur 4 coté avec une charge
uniformément répartie

10,498 + 0
=048+ 0 5,249 kN/m?
0.5 M, 0.5 M,
T _—]
= 0.85 M, N
= [ _ _ _ _ _ ~
L] =
= L]
=2 Py 250
— 1
/
L1 L]
uE: " 520 o=
= =

Fig.VIIL8 : Schéma Panneau de dalle dont au moins un appui peut assurer un encastrement
partiel
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% Combinaisons fondamentales :
»  Etat limite ultime (E.L.U.) :
~qu = 1,35 X q =>qu = 1,35 X 5,249 =>7qiu = 7,086 kN/m?
Pour une bande de Im de largeur : qu =qu X 1m = 7,086 kN/m
» Etat limite de service (E.L.S.) :
“gser = q =>"gser = 5,249 kN/m?

Pour une bande de 1m de largeur :qser = gser X 1 m = 5,249 KN/m

e Calcul des sollicitations :
» Etat limite ultime (E .L.U) :
Mxu = Pxu X qu X 12 =>Suivant la direction lx ;
Myy = pyu X Mxy =>Suivant la direction ly.
» Etat limite de service (E.L.S) :
Mx ser = Hxser X Qser X 12x =>Suivant la direction I ;

My ser — My ser X Mx ser =>Su1VaIlt la dlI‘eCtlon ly

Ix

Avec :puxet py = f(p; v) et p =

ly’
1 5 . : :
p= §.= % = 0,480 => La dalle portant suivant deux directions.

e Calcul des moments pour un panneau de dalle simplement appuyé sur son pourtour :
Mx = pux X q X 12x

My = py X Mx

» [Etat limite ultime :

u¥=0.994 MY¥= p¥ X qu X IZ => M¥=4.402 KN.m
p =048 =
uy=0.994 My= py X My =1.101 KN.m

» Etat limite de service (E.L.S) :
*er=0,1026 MSeT= U X Qser X 12 => M5S®" = 3,366KN.m

p = 0,480 =>
1= 10,3491 M= 157 x MSe" =1,175KN.m
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SENS X-X SENS Y-Y
combinaisons E.L.U E.L.S E.L.U E.L.S
Ma [KN.m] 1,321 1,009 0,551 0,588
Mt |[KN.m] 3,742 2,861 0,936 0,998

Tableau.VIIL2 : Tableau récapitulatif des sollicitations (moment en appuis et travée)

e Calcul des ferraillages :
» Enrobage :

La fissuration est considérée comme préjudiciable=>a = 2 cm

h 20
@max <— = i 2cm=>onprendra®=1cm

10
4]
Cx=a+5 Cx=2,5cm
=> Cy=3,5cm
Cy: a +®+§

» Les hauteurs utiles
dx=h-Cx=15-2,5=12,5cm
dy=h-Cy=15-3,5=11,5cm

=

Fig.VIIL.9: Enrobage.

» Espacement maximal des armatures : [Article BAEL IV.5.c]

Pour les armatures suivent le sens x-x : 6 < min(3hd; 33cm) = 33 cm

Pour les armatures suivent le sens y-y : 6 < min(4hd; 45cm) = 45 cm

Remarque :

Le ferraillage en appui et en travée est le méme. on va prendre le moment maximal

(moment en travée).

°,

< Sens x-x :
» Etat limite ultime (E. L.U.) :
Mg =3,742 KN. m
e Vérification de l'existence des armatures
comprimées :

o= ME 3,742 _— 0,017
ob X b x d2 14,2 X 100 x (12.5)
u= 0,017 < uL. = 0,392 = A’ n’existe pas et

1000es > 1000l => os = g_e = 348 MPa

S

15

-
125
A 4
L 100 L
il 1

Fig.VIIL.10 : Section de calcule travée x-x
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a=125(1—1 — 2p) = a=0,0214
B=1—-04a=>p=0991

Détermination des armatures :

M1 0,991
osxBxd  348x0,991x12.5

= 0,87 cm?

¢ Condition de non fragilité¢ : [CBA91/A4.2.1]

Acier FeE400 : Amin = 0,0008 X b X h = 1,2cm?

¢ Conditions exigées par le RPA99/V2003 :

AminRPA =0,1% X b X h = 1,2 cm?

AminRPA = 0,0001 x 100 x 15 = 1,5 cm?

A = max(Acal; Amin; AminRPA) => A = 1,5 cm?/ml
e Choix des armatures :

7T10/mL A=5,50 cm?/ml

(T10 e = 15cm)

»  Etat limite de service (E. L.S.) :
M = 2,861 KN. m

p=2X4 _15X530_ 4895 —~ D =0,825
b 100

E=2xdxD=2x12,5x%0,825=20,62=>E=20,62
Y1=-D++/D?* + E=>Y1=3,79 cm?®

_bxY?
T3

11 +15 x A(d — Y1)% => I1 = 8073,45 cm4

Mser_ 2861
3 807345

ocb=KXxY1=>0b=1,3MPa
0s=15xX KX (d—Y1) =>o0s=45,72 MPa

K=

=0,35=>K=0,35

e Contrainte admissibles :

Fissuration préjudiciable 36b = 0,6 X fc28 =>6b = 15 MPa

s = min [ fe; 110,/ X f28] = min [~ fe; 110V1,6 X 2,1] =>7s = 201,63 MPa
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ob=1,52 <o6b=15MPa
= Les armatures
0s = 63,83 <os=201,63 MPa calculées a ’E.L.U seront maintenues
% Sensy-y: F “F
» Etat limite ultime (E. L.U.) :
15 115
M}‘y =0,936 KN. m A )
- &
e
L 100 L
1 1

Fig. VIL.11 : Section de calcule travée (y-y)..

e V¢rification de I'existence des armatures comprimeées :

p=— = B =0,0049
ob xbxd2 14,2 X 100 x (11.5)
p= 0,0049< pL = 0,392 = (acier FeE400) => A’ n’existe pas et

1000es > 1000el => os = ;—e = 348 MPa

S

a=1,25(1— /1 — 2p) = a =0,0061
B=1—04a=>B=0,997

Détermination des armatures :

M1 _ 936
osxB xd 348x%0,997x11.5

= 0,23 cm?/ml

¢ Condition de non fragilité¢ : [CBA91/A4.2.1]

Acier FeE400 : Amin = 0,0008 X b x h = 1,2cm?

¢ Conditions exigées par le RPA99/V2003 :

AminRPA =0,1% xb x h=1,2 cm?

AminRPA = 0,0001 x 100 x 15 = 1,5 cm?

A = max(Acal; Amin; AminRPA) => A = 1,5 cm?/ml
e Choix des armatures :

7T10/mL A=5,50 cm?/ml

(T10 e = 15cm)
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» Etat limite de service (E. L.S.)
M3 =0,998KN. m

D=2X4_15X530_ 4895 -~ D =0,825
b 100

E=2xdxD=2x115x0,825=1897=>E =18,97
Y1=-D++D? + E=>Y1=3,60 cm?

3
11 =274 15 X A(d — Y1)? => I1 = 6704,02 cm*
K== 2% _014=>K=0,14
1 6704,02

ob=KXxY1=>0ob= 050MPa

0s=15xKx (d—-Y1) =>0s=16,59 MPa

e Contrainte admissibles :

Fissuration préjudiciable 76b = 0,6 X fc28 =>"6b = 13.2 MPa
"5s = min [ fe; 110,/ x f28] = min [~ fe; 110V1,6 X 2,1] =>7s = 201,63 MPa

ob = 0,54<6b = 13.2 MPa
= Les armatures calculées a I’E.L.U seront maintenues
os=21,27<6s =201,63MP

sens AcaL Amin AminRPA Choix AAdopteé Espacement
[cm?/mL] | [cm?/mL] | [cm?/mL] [cm?/mL] [cm]

X-X 0,87 1,2 1,5 7T10 5,50 15

Y-Y 0,19 1,2 1,5 7T10 5,50 15

Tableau VIIL3 : Tableau de ferraillage du voile périphérique.
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2xT10 (filant)

(e=15cm)

o Poutre
principale

| |

| A |
2T10x(Var)
(e=15cm)

Epingle @6x22

| | 1/m°

| | ¢

b 4

Poutre

redressement

Fig.VIII.12: Ferraillage du voile périphérique.
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Chapitre VIII Etude des fondations

VIII.1. Introduction :

On appelle fondation, la base de 1’ouvrage qui se trouve en contact direct avec le
terrain d’assise, et qui a pour fonction de transmettre a celui-ci les charges de la
superstructure (charges et surcharges utiles, ainsi que la charge accidentelle appliquée
sur la construction).

Le but visé par 1’établissement de toute fondation est double :

- Reporter les charges et surcharges a un niveau convenable, les répartir sur une
couche de terrain plus ou moins étendue et de résistance adéquate, terrain appelé bon
sol, et cela tout en assurant la stabilité et la sécurité et I’aptitude au service de la
construction.

- De plus, la fondation devra résister elle-méme aux charges qu’elle transmet, au sol
support, a celle des couches de terrains et nappes phréatiques traversées et qui
pourraient étre Agressives.

L’ingénieur des structures est généralement confronté a plusieurs solutions possibles et
doit opérer des choix concernant le :

- Taux de travail sur le sol ;
- Genre de structure (souple, rigide) ;

- Type de fondation.

VII.1.1. Types de fondations :

On distingue trois types de fondations qui sont :
- Fondations superficielles (isolées, filantes ou radier généraux) — D/B< 6
- Fondations semi profondes (puits) — 6 < D/B< 10
- Fondations profondes (pieux) — D/B> 10
VIII.1.2. Choix du type de fondations :

Le choix du type de fondation s’effectue en respectant les critéres suivants :
- Stabilité totale du batiment (rigide) ;

- Solution économique (ferraillage) et Facilite d’exécution (coffrage) ;

- Type de construction.

- Caractéristiques du sol.

- Charge apportée par la structure.

Page | 158




Chapitre VIII Etude des fondations

En ce qui concerne les ouvrages en voiles, deux cas peuvent se présenter :
- Semelles filantes.
- Radier général.

VIIL1.3. Etude de sol :

La reconnaissance géologique et géotechnique du site d’implantation de notre ouvrage,
a donn¢ une contrainte admissible égale a 1,8 bars (sol meuble).

VIII.1.4. Les combinaisons d’action :

D’apres le RPA 99 v2003 de I’article 10.1.4.1 les fondations superficielles sont
Dimensionnées selon les combinaisons d’actions suivantes :

eG+Q=E [RPA99/2003/A.10.1.4.1]
¢ (0,8GtE }

D’apres le DTR de article 2.33.1

¢ 1,35G +1,5Q

eG+Q [DTR/A.2.3.3.1]

VIII1.2- Calcul des semelles :

VIIIL.2.1- Dimensionnement :

Pour le dimensionnement des semelles, il faut que :

¢ [a semelle soit assez rigide pour que la réaction du sol puisse étre considérée comme
uniforme ;

e La résistance a I'effort tranchant soit assurée : il est nécessaire de prévoir des aciers
verticaux ;

¢ La contrainte sur le sol soit compatible avec la résistance de celui-ci

e [es tassements n'entrainent pas de désordres dans la superstructure ou soient
compatibles avec les conditions d'utilisation.

VIIIL.2.2. Vérification de type de la semelle :

Le poids total du batiment = 1574,93104 tf
osole=18,35 tf /m2

La surface totale du batiment=223,605 m2
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1574,93104
18,35

85,827
223,605

= 85,827 m?

VIII.2.3. Applications :

1. Prédimensionnement du SF3 :

=0,38% —» 50% —» On adopte des semelles filantes

ELU ELS

Poteaux Nu Mu Nser Mser
[Kn] [Kn.m] [Kn] [Kn.m]

1 740,33 0,861 540,95 0,655

2 900,85 3,779 657,28 2,758

3 1453,46 38,709 1062,11 28,169

4 1585,33 0,083 1157,81 0,017

5 778,75 1,212 556,41 0,877

6 646,32 0,567 472,56 0,413
Y= 6105,04 45,211 4447,12 32,889

Tableau VIII.1 : Les forces appliquées sur la semelle

c= % < 6501 = 18,35 tf/m? : avec L; : longueur total de

la semelle

Lt=21m

Nt _ 622541
~ osolxLt 18,35%21

=1,60 m

hZi;b+c

Avec ¢ : ’enrobage =5cm

160—-40
4

h> +5=35cm =

On prend h=40cm

Figure VIIIL.1: Semelle

—(1.1
e_(372)h
C:6®max+6cm

On prend e=15 cm
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2. Vérification de la contrainte :

o=—nt - 81050% _ 3¢ 16 Kn/m? < 6s0l=180 Kn/m?
Bx100 1,60X100

3. Ferraillage des semelles :
a. Armatures longitudinales :
s ELU:
___F__ Nt(B-b)
100Xos 8X100xdXos

u

622541(160—40)
A=——"—"—=901 cm?
8x100X30x348

< ELS:

Gs= min (zfe ; 150m) avec : 1= | 1 — Acier rond lisse

1,6 — Acier haute adhérence

Gs=min(266,67 ; 240 ) => 6, = 266,67 Mpa

__ Ntser (B—d)

S 8x100xdXGs

_ 453480(160-40)

= =10 cm?
8x100X30X266,67

S

Donc :
A=max (Au; As) => A=10cm?
e Choix des armatures :

4T16+4T14 => A= 14,2 cm?

b. Armatures de répartitions :

AR = /_1:11_,2 —> Ar = 3,55 cm?

4

e Choix des armatures :
4T12=4,52 cm?
Esp=15 cm
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Etude des fondations

Chapitre VIII
34 12
1 R
g
I
74 74 74 T 10
4T16
. [ T [ |
O . Chap 4T14
34 12 B = Chap 4T 14
=) CadT8 NI Cad T8 o
, In 2T12 filants
At1 =
B chap 4T14
o| Ti4els LB chap 4T14 =
= O A 4T16 filants
= ST DR A T L
 'T12e=15 A2 ) I
10 160 10,

Figure VIIIL.2 : Ferraillage de la semelle

Page | 162




CONCLUSION GENERALE

Ce projet nous a permis d’un c6té d’assimiler les différentes techniques et logiciel de calcul
comme I’ETABS, Auto-cad.

Ainsi que la réglementation régissant les principes de conception et de calcul des ouvrages
dans le domaine du batiment et d’approfondir ainsi nos connaissances.

Ce travail nous a permis de voir en détail I’ensemble des étapes a suivre dans le calcul d’un
batiment, ainsi que le choix de ces éléments ; donc la conception de 1’ouvrage.

Pour ce projet, nous avons agis principalement sur deux plans :

» D’une part (stabilité) le contreventement et la disposition des voiles ; nous avons
constaté que la disposition des voiles est un facteur important pour assurer la stabilité
et la sécurité des structures.

» Et d’autre part (économie) I’estimation des quantités du béton et d’aciers nécessaire.

» Pour cela nous avons fait une étude (technico-économique) de notre batiment pour
Obtenir une :

e Structure de bonne stabilité.

e Structure économique.

Donc c’est une premiere et trés importante expérience pour la vie d’un ingénieur.
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