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Introduction Générale :

La construction est 'ensemble des techniques qui permettent de batir un refuge pour ’homme
et qui nécessite un bon aménagement. Il est donc nécessaire d’une part de connaitre I'éventail
des solutions possibles avec leurs suggestions particuliéres, leurs limites, leurs couts et
d’autres part de recenser et d’évaluer les contraintes le plus précisément possible, pour ne
pas s’exposer a des imprévus pendant les exécutions.

Pour cela la construction verticale dans les pays industrialisés est privilégiée dans un soucis
d’économie de I'espace.

Tant que I'Algérie se situe dans une zone de convergence de plaques tectoniques, donc elle
se représente comme étant une région a forte activité sismique, c’est pourquoi elle a de tout
temps été soumise a une activité sismique intense

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

Chaque étude de projet du batiment a pour but :

0,

s D’assurer la sécurité et la stabilité de 'ouvrage

0,

% Economie : sert a diminuer les couts du projet

L’'utilisation du béton armé dans la réalisation c’est déja un avantage d’économie, car il est
moins chére par rapport aux autres matériaux avec beaucoup d’autres avantages comme ;
” souplesse d’utilisation , durabilité , 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 reglements parasismiques Algériens définissent des modeles et des approches
spécifiqgues a chaque types de batiment.



Liste de symboles

ELU: Etat limite ultime de résistance

ELS: Etat limite de service

G: Charge permanents

Q; P. Charge d’exploitation

E : Charge sismique

qU : Chargement ultime

4sS : Chargement de service

Mf : Moment fléchissant

Mt : Moment de flexion en travée

Ma : Moment de flexion en appui

Md : Moment en appui droite

Mg . poment en appui gauche

N : Effort normal

Td : Effort tranchant & droit du point considéré

Tg : Effort tranchant a gauche du point considéré

fc28 : Résistance caractéristique du béton a la compression a 28 jours d’dge
ft28 : Résistance caractéristique du béton a la traction a 28 jours d’dge
Eij : module de déformation longitudinale instantané

Evj : Module de déformation longitudinale différée

Vs : Coefficient de sécurité pour I'acier

Yb : Coefficient de sécurité pour le béton

h : Hauteur des éléments (poteaux, poutres)
b : Largeur des éléments

h0 : Hauteur de la table de compression

Ob: Contrainte de calcul dans le béton

Ob: Contrainte admissible limite dans le béton

Os: Contrainte de calcul dans 'acier

Os: Contrainte admissible limite dans I'acier
Tu: Contrainte tangentielle de calcul
Tu: Contrainte tangentielle limite

ij : Diamétre des armatures

S : Espacement entre armatures transversales



Au : Armatures calculées  I'ELUR

AS : Armatures calculées a ELS

Aa : Armatures en appuis

At : Armatures en travées

Ixx : Inertie par rapport & I'axe des abscisses

IYY : Inertie par rapport & I'axe des ordonnées

M2z : Inertie massique

Lf : Longueur de flambement

BT : Section réduite

Lx : La plus petite dimension d’un panneau de dalle pleine
Ly :ia plus grande dimension d’un panneau de dalle pleine
10 : Moment d’inertie de la section homogeéne

If : Moment d’inertie fictif

[ : Fleche due ¢ une charge considérée (9 J; p)

Af t : Fléche total

: Rapport entre deux dimensions (Lx / Ly)

A: Elancement

W : Poids total de la structure.

B. Coefficient de pondération.
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Chapitre 1 : Introduction et présentation du projet

- Introduction et présentation du projet

INTRODUCTION

L’étude d’une structure en béton armé nécessite des connaissances et des disciplines en
béton arme.

Pour bien maitriser ces connaissances nous sommes amenes a réaliser un projet dans le
cadre du module béton armé.

L’objectif de ce projet consiste a dimensionné un complexe touristique (R+6) selon I'énormes
BAEL

Nous procéderons a détaillé tous les étapes de calcules nécessaires afin de faire de notre
projet une référence pour nos prochaines études.

PRESENTATION DU PROJET :

Dans cette partie nous procederons a présenter notre projet, et de faire une étude de
dimensionnement selon les regles BAEL, tout en commencant par le pré-dimensionnement
de éléments structuraux, pour pouvoir passe apres a la descente des charges et a I'étude des
éléments non-structuraux.

Description du projet :

1- Description du batiment

o Le batiment de notre projet est constitué d’un sous/sol+RDC et six étages dont le
sous-sol est réservé a une salle des fétes et le RDC pour une cafétéria, et la réception et
le reste des étages a usage d’habitation.

. Notre structure est implanté a Mostaganem (les sablette) qui est considéré dans le
reglement parasismique Algérien RPA2003 comme une région de moyenne sismicité, zone
Ila et de groupe d’'usage 2

° Plan de masse
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3- Plan d’architecture :

2- Caractéristiques générales :

3.1- caractéristiques géométriques :

Les caractéristigues géométriques sont comme suit :
Dimension et hauteur :

la hauteur de niveau sous-sol est : 4.08m
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la hauteur de niveau RDC est : 3.36 m
la hauteur d’étage courant est : 3.06m.
La hauteur totale du batiment est : 25.8m
Dimension en plan :
o La longueur totale du batiment en plan est :36.03m
o La largeur totale du batiment en plan est : 18.43m
3.2- caractéristiques géotechniques du sol :
Dans notre projet on a considéré que la construction est assise sur un sol meuble (site03)
L’ouvrage appartient au groupe d’'usage 2 et par conséquent on a adopté :
o La contrainte admissible du sol : osoi = 2,5bars
Domaine d’application des réegles B.A.E.L91 :

Ces regles sont applicables pour toutes les structures et les ouvrages en béton armé, dont le
béton mise en ceuvre est constitué de granulats naturels normaux avec un dosage en ciment
au moins égale a 300kg/m?

La sollicitation :

Par définition la projection des forces intérieur est appelée sollicitation

o Les efforts (effort normal, effort tranchant)
o Les moments (moment fléchissant, moment e torsion)
o Caractéristiqgues des matériaux :

Béton armé :

Le béton armé est composé du béton ordinaire qui est un matériau résistant a la
compression et faible a la traction, quant a I'acier qui est de lui-méme résistant a la traction et
la compression au méme temps. C’est le mélange de ces deux matériaux qui donne ce qu’on
nome le béton armé.

Ce dernier est un matériau dans lequel on a ajoutée des armatures métalliques afin de
renforcer le béton et d’avoir un matériau résistant a la fois a la traction ainsi qu’a la
compression, plusieurs d’autres avantages seront acquissent par cette association :

+ Aucune action chimique entre le béton et I'acier

11
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+ Le béton protége I'acier contre la corrosion

+ Le coefficient de dilation des deux matériaux est presque le méme

+ L’acier adhere au béton ce qui permet la transaction des efforts d’'un matériau a un
autre

Béton :

Composition :

Le béton est un matériau composite aggloméré, constitué de granulats durs de différentes
dimensions collées entre eux par un liant.

Il est donc constitué de :
. Mélange d’agrégat (sable + granulats)
" Une pate composé de ; ciment, d’eau et d’adjuvant.

Le béton sera donc fabriqué selon une composition qui respecte les normes prescrites dans le
B.A.E.L91, et le reglement applicable en Algérie.

% Ciment .......ocooviiii, CPJ (dosage350kg/m3)

R Sable.......oooiii 400 litres/m® (DS < 0.5mm)

% Gravier......ccooeeeieiieceeeeeeeeea 800litres/m? (3/8, 8/15, 15/25mm)
X L’eau de gachage....................... 160 a 180 litres /m3

. Résistance du béton :

A la Compression :

Un béton est définit par une valeur de sa résistance a la compression a I'age de 28 jours fc2s
exprimée en MPa.

Lorsque I'age du béton est inférieur a 28 jours, on prend en compte les calculs de résistance
fcj valeur caractéristique a j jours qui est obtenue, suivant les cas par les formules suivantes :
fcj = fc28 pour fc28 < 40 MPa

fcj = fc28 pour fc28 > 40 MPa

A la traction :

La résistance du béton a la traction a j jours, notée ftj est conventionnellement définie par
fy = 0,6 + 0,06 f¢j (en MPa)

cette formule étant valable pour les valeurs de f¢; < 60 MPa

12
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On aura donc pour fczs = 25MPa => fizs = 2,1 MPa

Les contraintes limites :

X Etats limites utimes (ELU):

dans les calculs relatifs a I'état limite ultime de résistance on utilise pour le béton un
diagramme conventionnel dit parabole-rectangle, et dans certains cas par mesure de
simplification un diagramme rectangulaire .

X Etats limites de service (ELS):
qui sont définis compte-tenu des conditions d’exploitation ou de durabilité

J CONTRAINTES LIMITES DE COMPRESSION :

La contrainte admissible de compression a d’état limite ultime est donnée par:
fc28

gp = 0.85 x Y
b

Avec:
Yo = 1, 5 pour les cas courants (E.L.U).
yb =1, 15 Pour les situations accidentelles.
La contrainte admissible de compression a d’état limite de service est donnée par:

Ob =0, 6 x fcs
Pour: fcos = 25MPa => 0p = 15MPa

J CONTRAINTE LIMITE DE CISAILLEMENT :

La contrainte limite de cisaillement prend les valeurs suivantes:

. Fissuration peu nuisible :
Le module de déformation longitudinale du béton est donné par la formule

suivante:
Module instantané:

pour les charges appliques avant 24h.

Ei = 11000 x 3[f;

fcj: exprimée en MPa
Le module différé :

pour les charges de long de durée.

13
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Ei = 11000 x 3/f.;
fcj: exprimée en MPa
Le module d’élasticité longitudinal de I'acier « Es »est pris égal a :

Es=2.10° MPa[C. B. A 93/A2. 2. 1]
- L’Acier :

L’acier est un alliage fer carbone en fiable pourcentage ,leur role est d’absorber les efforts de
traction de cisaillement et de torsion .

. Caractéristiques mécaniques :

Tableau .1 : Valeurs de la limite d’élasticité fe

Type Désignation fe (Mpa) Diamétre
Ronds lisses FeE235 235 P6etd8
Barres H.A FeE400 400 8, 10, 12, 14,16 et 20

Treillis soudés en

o TLE520 520 TS ®4 (15 % 15) cm?
fils lisses

Tableau 01 : different types d’acier

- Le module d’élasticité longitudinal de I'acier est pris égale a :Es=200000MPa (C. B. A
93/A2.2.1)

L’acier choisi pour les armatures longitudinales est un acier a haute adhérence HA FeE400
type 1limite d’élasticité ( fe = 400 MPA ) , et pour les armatures transversals est

Contraintes limites:

Etat limite ultime E.L.U: (C.B.A 93/A.4.3.2)

o, = :7‘* = fll(; = 348 MPa (situations durables et transitoire)
__ _fo _ 400 . . .

Os =, =]~ 400 MPa (situations accidentelles )

> Etat limites de service E.L.S:

La contrainte de traction des armatures est limitée par :

Fissuration peu nuisible : la contrainte n’est pas limitée

Fissuration préjudiciable : a;(MPa) = min E fe;mm]

14
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Fissuration trés préjudiciable : g;(MPa) = min[0,5f;; 110,/T] X frq]

fe : désigne la limite élastique des aciers utilisés :
fezs : La résistance caractéristique a la traction du béton exprimée en MPa et

N : Coefficient de fissuration : N = {116__>>R; A
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[I-  Conception et pré-dimensionnement des éléments structuraux :

[1.1- Introduction :

Le pré-dimensionnement de la superstructure consiste a proposer des dimensions a
donner aux éléments de la structure en se basant sur les réglements B.A.E.L91, CBA93,
et RPA99 version 2003

Apres vérification des contraintes lors des calculs, ces dimensions peuvent étre
maintenues ou modifiées si elles répondent ou non aux diverses sollicitations aux quelles
la structure sera soumise.

[1.2- Murs :

[1.2.1- : Murs extérieurs

La maconnerie utilisée est en brique (en double cloison).

1-Enduit en ciment (e=2cm ; p=18KN/m3)............. 0,36KN/m?
2-Parois en brique creuse (e=15cm)......1,30KN/m?
3-Lame d’air (e=5Cm)......cccviiiiir i, 0,00KN/m?
4-Parois en briques creuses (e=10cm).................... 0,90KN/m?
5-Enduit en ciment (e2=cm ; p=0,36KN/m?
G=2,92KN/m?2
[1.2.2- : Murs intérieurs (simple parois)
2-Parois en briques creuses (e=10cm)........ 0,90 KN/m?
3-Enduit en ciment (e=2cm ; p=18KN/m3).................... 0,36KN/m?
G=1,62 KN/m?2

II.3- Pré dimensionnement des poutres :
Les poutres sont des éléments porteurs horizontaux. Il existe deux types de poutres,

poutre principale, et secondaire « chainage »...
[1.3.1- Poutre principale :

Elle supporte les charges transmises par les solives « poutrelle » et les réparties aux
poteaux sur lesquelles ces poutres reposent.

+ La hauteur des poutres doit vérifier les conditions suivantes :
s N L L
+ Critére de fléche : —<h<—
15 10

Avec ;
h : hauteur de la poutre

17
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L : distance entre les axes des poteaux et on choisit la plus grande portée

Avec ; L=550m , L=5.45m
—<h<=— =13667<h<55

On prendra donc : h =45cm

=== 04h<b <08h b=30cm
RPA99 V2003 :
+ b220cm < b=30cm>20cm ...........ceeeee Condition vérifié.
+ h=230cm << h=45cm>30cm ................... Condition vérifié.
b 2S4=>15<4 Condition veérifié.

Donc : la section de la poutre principale est de dimension (30x45) cm2
[1.3.2- Poutre secondaire « chainage » :

Critere de fleche :

—<h<=

Ona:L=493m,L=4.22,L=4.80,L=3.90

493 493

= h < 0 = 32.87 < h < 49.3 => on prend h =40cm

0.4h < b £ 0.8h => 16cm < b < 32cm => onprend b = 30cm

RPA99 V2003 :
+ b220cm -~ b=30cm>20cm .............c.e.ee Condition vérifié.
+ h=230cm - h=40cm>30cm ................... Condition vérifié.
+ % S4=>133<4 i Condition vérifié.

Donc : la section de la poutre secondaire est de dimension (30x40) cm2

II.4- Pré dimensionnement des planchers :
Les planchers sont des aires horizontales qui servent a limiter les étages, ils ont une

épaisseur faible par rapport a leurs dimensions en plan, leurs fonction est de résister et
supporter les charges et surcharges pour les transmettre aux éléments porteurs.

On distingue deux type de plancher ;

18



Chapitre 2 : Conception et pré-dimensionnement des éléments structuraux

- Plancher a corps creux
- Plancher dalle pleine
I1.4.1- Plancher a corps creux :

Ce type de plancher est constitué d’'une dalle de compression et d’un corps creux, on
I'utilise pour les raisons suivantes :

+ son aspect économique
+ Il présente une bonne isolation thermique et acoustique.
+ Réduire le poids du plancher
+ Facilité de réalisation.
Face supérieur rugueuse Hourdis
v T
S 8
G TTRICT |
RS S
Poutrelle

Figure 1.1 : Schéma du plancher corps creux

L’épaisseur du plancher est déterminée par la condition de la fleche suivante :

[ =

<ht<- {B.AE.L91/7.6.8424}

N

5
Avec .

L : la plus grande portée entre nus d’appuis de la poutrelle
ho : épaisseur de la dalle de compression

ht: épaisseur totale du plancher

h : épaisseur du corps creux

Ona: Lmax=465cm
% <ht < %3 18.6 < ht < 23.25 => On prend : ht =20 cm

[1.4.2- Plancher a dalle pleine :
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La dalle pleine est une plaques en béton armé qui peux reposer avec ou sans continuité
sur 2,3 ou 4 appuis constitué par des poutres, des poutrelles ou des murs.

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

* Condition de résistance a la flexion :

Cas d’une dalle qui porte dans un seul sens :

Lx
° P = E < 0.4
o La charge doit étre uniformément répartie => hd = (% + 3—10) Lx
Cas d’une dalle qui porte suivant deux sens :
. 04<p<i
o Charge uniformément répartie
o Dalle soumise a une charge concentré quel que soit la valeur de p

1,1
o hd=(s+o)Lx
Avec; Lx<s<Ly
Lx : plus petite dimension du panneau de dalle
Ly : plus grande dimension du panneau de dalle
Nous avons ;
Lx =4.93m
Ly =5.50m
.93
p=—-=089=>04<089<1

5.50

Donc : la dalle porte suivant les deux sens i—z < hd < i—z
= 9.2 < hd <11.5 B hd =10cm

L’épaisseur des dalles dépend souvent des conditions suivantes :

Condition d’isolation acoustique :
Contre les bruits ariens : 2500 x hd = 350kg/m3®& hd = 14cm
Contre les bruits d’impacts 2500 x hd = 400kg /m?

Condition de sécurité en matiére d’'incendie :
Pour une heure de coup de feu hd = 7cm

Pour deux heure de coup de feu hd = 11cm
Pour quatre heure de coup de feu hd =17.5cm

e o o =
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Conclusion :

Pour satisfaire aux conditions, on prend une épaisseur de dalle hd= 16cm

I1.5- Descente de charges : DTR-BC2.2

[1.5.1- Plancher terrasse inaccessible

Matériaux p (KN/m?3) Ep (m) G (KN/m?2)
Protection
, 20 0.04 0.80
gravillon
Isolation
) 04 0.02 0.12
thermique
Etanchéité
) 06 0.04 0.15
multicouches
Enduit en ciment 18 0.015 0.27
Plancher a corps
0.20 / 2.80
creux
Forme de la
22 0.15 33
pente
G=7.44

Charge permanente : G= 7.44KN/m?2

Charge d’exploitation : Q = 1.00 KN/m?2

I1.5.2- Plancher Haut 5éme etage :
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Matériaux p (KN/m?3) Ep(m) G(KN/m?2)
-Carrelage+sable+ Mortier de / / 1.04
pose
Plancher a corps creux (16+4) / 0,20 2,80
Enduit en ciment 18 0,015 0,27
Cloison légere 10 0,1 1,00
G=5.11
Charge permanente : G=5.11 KN/m?2
Charge d’exploitation : Q = 2,5 KN/m?2
[1.5.3- Plancher étage courant :
Matériaux p (KN/m?3) Ep (m) G (KN/m2)
-Carrelage+sable+ / / 1.04
Mortier de pose
Plancher a corps creux / 0,20 2,80
(16+4)
Enduit en ciment 18 0,015 0,27
Cloison légére 10 0,1 1,00
G=5.11
Charge permanente : G=5.11 KN/m?2
Charge d’exploitation : Q = 1,5 KN/m?2
[1.5.4- Plancher RDC :
Matériaux p (KN/m?3) Ep (m) G (KN/m?2)
-Carrelage+sable+ |/ / 1.04
Mortier de pose
Plancher a Dalle 25 0.16 4.00
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pleine
Enduit en ciment 18 0,015 0,27
Cloison légere 10 0,1 1,00

G=6.31

Charge permanente : G= 6.31 KN/m?2

Charge d’exploitation : Q = 2,5 KN/m?2

11.6: Pré dimensionnement des poteaux :

Les poteaux sont des éléments verticaux destinées a reprendre et transmettre les
Sollicitations (efforts normaux et moments fléchissant) a la base de la structure.

Le pré dimensionnement des poteaux se fera en fonction des sollicitations de calcul
en Compression simple a 'ELU, tout en vérifiant les deux conditions suivantes :

> Stabilité de forme (flambement).

> Résistance a la compression :
On utilise un calcul basé sur la descente de charge tout en appliquant la loi de
dégression des charges d’exploitation.
Les dimensions de la section transversale des poteaux selon le (RPA99 Art.7.4.1),
doivent satisfaire les conditions suivantes pour la zone 1:
_ Min(h;b)>25cm
_ Min (h; b) > h./20
he : hauteur d’étage
0.25<2<4

Le Poteau le plus sollicité de cet ouvrage ; c’est celui qui supporte des charges
réparties sur
Une surface S comme le montre la figure ci-dessous.

Avec : S est la surface supportée par le poteau le plus défavorable.
On suppose une charge moyenne de 1 (t/m2) par étage.

. Laloi de dégression :

- Sous le toit u la terrasse : Qo

- Sous le premier étage a partir du sommet (i=1) : Qo + Q1

- Sous le deuxieme étage (i=2) : Qo + 0,95 (Q1+ Q2)

- Sous le troisieme étage (i = 3) : Qo + 0,90 (Q1+ Q2 + Q3)

- Sous le quatrieme étage (i=4) : Qo+0,85 (Q1+ Q2 + Q3+ Qa)
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- Sous le cinquiéme étage (i=5) : Qo+ 0,80 (Q1 + Q2+ Q3+ Q4+ Qs)
- Sous le sixieme étage (i=6) : Qo+ 0,75 (Q1+ Q2+ Q3+ Q4+ Qs+ Qs)
- Sous le septieme étage et sous les suivants (i>7) :

Qo+32—+ii(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+ ...... Qi)

Qrerasse =1(KN/m2)
QE.courant = 1,5(KN/m2)

Critére de résistance :

B xNu

obc (A)
(6 (0’—9)4‘ 0,85EXO'S]

Brz[

]

D’aprés les régles parasismiques algériennes RPA99 (version 2003) On prendra %:
0.8% = 0.008 (Zone lla)

o Br : Section réduite du béton ;
Br=(a- 0,02) x (b-0,02) m?
o O : Facteur de durée d’application des charges (6=1).
o B : Coefficient de correction dépendant de I'élancement mécanique A des poteaux
qui prend les valeurs :
B=1+02(:)? si A <50,
B =0,85+2/1500 si50 <A <70.

- On se fixe un élancement mécanique A=35 pour rester toujours dans le domaine
de la compression centrée d'ou : 3 = 1+0,2(2—§) 2ap=1.2

Nu : I'effort normal ultime sollicitant un poteau.
Nu = 1.35 Ng + 1.5Nq

Ng : Effort normal di aux charges permanentes.

Nq : Effort normal dG aux charges d’exploitations.

Nq se calcul en appliquant la loi de dégression des charges (DTR B.C.2.2)

obc : Résistance du béton en compression a I'état limite ultime.

feas_
yb
os : Résistance des aciers & L’ELU.

obc= 0.85x 0.85x§: 14.2 MPa
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os= %z 200 384MPa

1.15

La formule est simplifiée et devient :

1.2X Nu x10
Br 2 [ 14.2
(F)+(0.85><0.008><348)

Donc : Br=0.6614 x Nu
Condition de stabilité de forme :

]

On sait que :
= %s 35 avec ;

| : Moment d’inertie de la section du poteau

B : Section du béton
A : L’élancement du poteau

Conditions imposées par le RPA99 v2003 :

Pour zone lla : on a
1- min (a, b) = 25cm
. Re
2-min (a, b) 2 %
3-1<2<4
4 a

Avec he : La hauteur libre d’étage.

i = \/get Lf =0.7LO

Figure 11.6.2 : hauteur libre de poteau.

11.6.2 /- Dégression des surcharges d’exploitation :

Soit QO la surcharge d’exploitation sur la terrasse couvrant le batiment.

Soit Q1, Q2, ..., Qn-1 et Qn les surcharges relatives aux planchers 1, 2, ..., n-1 et n (la

numeérotation est a partir du sommet du batiment).
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Qo Terrasse = Qy
_Ql 1222 étage =Qy + Q;
] Q 282 gtage = Qp+ 0.95(Q1+ Q1)
] Qs 352 Stage = Qpt+ 0,90(Q1+ Qu+ Qs)
_Q"; 452 gtage = Qpt+ 0,85(Qr+ Qrt Qs+ Q4 )
Qn-1
: Qn n== étage = Qo ((3+m) / 2n) (Qu+ Qo+ ... .. .. Q)

Figure 11.6.2 : Dégression des charges d’exploitation.

Tableau I1.6.1 : Tableau de la dégression des charges d’exploitation.

Niveau Charge [KN/mZ]
6°Etage 1.00
5°Etage 2.50
4°Etage 3.85
3°Etage 5.05
2°Etage 6.10
1°Etage 7.00

RDC 7.75
Sous sol 9.05

Vérification des conditions imposées par le RPA99 (version 2003) :

o Min (30, 30) =2 25cm zone lla
o Min (30, 30) = 293/20 = 14.65 cm => les conditions sont vérifiees

s—=1<4

I

b30
30

Tableau 11.6.2 ; Tableau récapitulatifs des charges :
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NIVEAU G[KN/m] Q[KN/m]
HAUT 6éme ETAGE 7.44 1
HAUT 5 éme ETAGE 5.11 25
HAUT 4 éme ETAGE 5.11 1.5
HAUT 3 éme EATEG 5.11 1.5
HAUT 2 éme ETAGE 5.11 1.5

HAUT 1 er ETAGE 5.11 15
Haut RDC 5.11 15
Haut s/sol 6.31 2.5

Tableau 11.6.3 ; des charges cumulés (suivant la loi de dégression) :

NIVEAU G[KN/m] Q[KN/m]

HAUT 6éme ETAGE 7.44 1
HAUT 5 éme ETAGE 12.55 3.5
HAUT 4 éme ETAGE 17.66 4.6
HAUT 3 éme EATEG 22.77 5.95
HAUT 2 éme ETAGE 27.88 6.95
HAUT 1 er ETAGE 32.99 7.8
Haut RDC 38.1 8.5
Haut S/sol 44.41 9.92

o Exmple de calcul : (niveau 6 éme etage)

> La surface afférente est :
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Safi= (5.45/2 + 5,50/2) x (4.22/2+4.80/2) = 24.6922 m2.

o Poids propre des poutres principales et secondaires :

Ppp= 25 X 0.30 X 0.45 =3.37 KN/mL
Pps =25 x 0.30 x 0.40 = 3 KN/mL
o La longueur afférente de la poutre principale :
Lat = (5.45/2+5.50/2) =5.47m

o La longueur afférente de la poutre secondaire :

Latr = (4.80/2+4.22/2) = 4.51m

J Poids total des poutres principales et secondaires :

P= pp X Laf (op) + Ps X Laf ps) = (3.37 X 5.47) + (3 x 4.51) b Pt = 31.96 KN

Np=1,35xPtxn Avec:

n Nombre de plancher Np = 1,35

x31.96x1 == Np = 43.14 KN

Poids propre des planchers :
G (cumulées)=7.44 KN/m?

P (cumulées )=1.00 KN/m?
Nplancher = (1,35 X Gcumulé +1,5 X Pcumulé) X Saff

Nplancher = [(1,35 X 744) + (1,5 X 1)] X 24.6922== Nplancher = 285.046 KN

Ny = 1,15 X Pu = 1,15X (Npiancher + Np) = 1,15 X (285.046 +43.14) => N, = 377.41
KN.

° La section réduite de béton : Br = 0,6613690x Nu

Br > 0,6613690 x 377.41= 249.61cm?2

Donc :
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Critére de Résistance

00

01

02

03

04

05

06

- QO —~~ ~— o
S o =2 o =L ~W0n~ _ = = R
g 8 E  EaZznz aZ Z 8 o'c
=g S 03 0z235&5k% :i %é mgfﬁg SE’,
T © =2 X X Z z z ~ ©
3,0 thZ“; 74 10 24, 18, 285, 377, 249 1; 20,00
6 89 4 0 92 27 05 47 65 :
3,0 thZ“; 12, | 35 | 49, | 36, 547, 729, 482 zg, 20,00
6 2% 55 o0 85 53 08 51 48 :
Haut 1 28
3,0 17, 4,6 74, 54, 759, 675
6 °9% 6 o0 77 80 06 055’ 87 ’8 35,00
Haut 1 31
3,0 22 59 99, 73, 979, 876
6 etasge 77 5 69 06 40 355" 30 'g S
Haut 12 1 1 1 34
3é0 etage g’ 6é9 4.6 %% 186, 613, 066 ,6 40,00
4 1 78 13 87 6
Haut 14 1 1 1 37
3é0 etage :;%’ 768 9,5 1&? 388, 894, 253 4 40,00
3 4 60 89 22 0
Haut 17 1 2 1 39
3é3 etage i%’ 865 4.4 1§g 584, 170, 435 8 45,00
2 6 87 26 35 9
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Haut 19 1 2 1 42
07 4é0 etage iﬁ_’ 9é9 9,3 lfg - - 847, 522, 668 .8 45,00
1 8 ’ 80 31,17 4

Br = (a-2) x (b-2) = 249.61cm’
On prend une section carré pour le Poteau;
Br=(a—2)?>+228730+2 =>a=b=1712cm

On chaoisis alors (30x30) cm? pour la section de de Poteau pour le dernier niveau ( terrasse) .

Remargue:

Les valeurs des charges permanentes et surcharges d’exploitations sont cumulées pour
le calcul des autres étage.

Vérification des conditions imposées par le RPA99 (version 2003) :

Min (a,b)=25cm ........ (zone lla)
Min (a,b)z he/20 Avec : he =hauteur libre de I'étage
1/4<a/b<4

Min (30, 30) 3 25cm...... (zone lla)

Min (a, b) = 408/20=20,4 cm ============= » Condition vérifiée
Min (a, b) 2 306/20 = 15,3 cm

0,25 =(a/b=30/30=1)<4

Condition de flambement :

| =Li/i<35 Avec :i=V; et B=ax b [BAELO1/B.8.4.1]

Lf=0,7 x 10= 0,7x 408 =285,6
Lf=0,7x10=0,7 x 306=214,2

Lf=0,7 xI0 =0,7 x 336=235
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Niveau

6éme
étage

4éme
étage et

5éme

étage

2éme
étage
3éme
étage

RDC lere
Etage

SOUS
SOL

poteaux

35x35

40x40

45x45

50x50

Condition 1

min(a,b)=25cm

Vérifiée

Vérifiée

Veérifiée

Veérifiée

Vérifiée

he /20

15,3

15,3

15,3

15,3

15,3

Condition 2
min (a,b) =
he/20

Vérifiée

Vérifiée

Veérifiée

Veérifiée

Veérifiée

a/b

Condition 3
1/4<a/b<4

Vérifiée

Vérifiée

Veérifiee

Veérifiee

Veérifiée

Tableau 11.6.4 ; Tableau récapitulatif de la vérification des conditions du [RPA99/V2003]

Niveau

Bc (cm?)

6éme étage
5éme étage
4éme étage
3éme étage
2éme étage
lére étage

RDC

503,29
972,68
1362,56
1766,64
2150,84
2526,52

2893,69

a= (cm)

22,43
31,19
36,91
42,03
46,38
50,26

53,79
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S/sol 3363,07 57,99 21,96

Tableau 11.6.5; Tableau récapitulatif de la vérification de conditions de flambement
[RPA99/V2003]

Il.7- Pré dimensionnement des voiles et contreventements :

Le dimensionnement des voiles en béton armé est justifié par l'article 7.7 du RPAV2003.
Les voiles servent d’'une part a contreventer le batiment en reprenant les efforts
horizontaux, et d’autre part de reprendre les efforts verticaux.

On distingue de type de voile :

[1.7.1- : Voile de contreventement :

Les voiles sont des murs réalisés en béton armé. Le systeme de contreventement utilisé
dans notre cas est mixte assuré par des voiles et des portiques.

Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les portiques
proportionnellement & leurs rigidités et ils doivent reprendre au plus 20% des
sollicitations dues aux charges verticales.

Pour augmenter la rigidité de notre structure at assurer un bon contreventement, on a
prévu des murs voiles, dimensionnés selon le RPA.

Figure 11.7.1; Coupe sur voile en élévation.

Trois types de voiles sont considérés a savoir :

Voiles au niveau de la cage d’ascenseur en forme de U ou le RPA exige que I'épaisseur
a = he/25
Voile linéaire ou le RPA exige que I'épaisseur a = he/20

Voile sous forme de L ou le RPA exige que I'épaisseur a = he/22
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Ou
he = hauteur d’étage — I'épaisseur du plancher
he (sous -sol) = 408 — 40 = 368cm

e <he /20 => e<368/20 =18.4cm
e<he /22 => e<368/22=16.72cm
e<he /25 => e<368/25=14.72cm

I'ep des voiles d’ascenseur = 15cm

I'ep des voiles de contreventement =20cm

voiles périphériques :

Selon le RPA 99 (version 2003), I'épaisseur minimale du voile périphérique est de 20
cm. De plus, il doit étre déterminé en fonction de la hauteur libre d’étage he. [Article
7.7.1]
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Chapitre 3 : Etude des planchers

[1l-  Etude des planchers :

[11.1- Introduction :

Les planchers sont des éléments horizontaux qui s’appuient sur les éléments porteurs
(poutres , murs porteurs,...).

lls sont considérés comme des éléments infiniment rigides horizontalement.
Réle des planchers :

- Résistance aux charges permanentes et aux charges d’exploitation.

- Reprise des efforts horizontaux dus au vent , séisme ou a la poussée des terres sur les
murs voile périphériques et répartition de ces efforts aux éléments porteurs .

- Séparation entre les différents niveaux et isolations thermique et acoustiques.

- Protection des personnes contre les risques d’incendie.

Dans notre construction on distingue 2 types de plancher :

o Plancher a corps creux

o Plancher a dalle pleine

l1l.2 - Plancher a corps creux :
Ce type de plancher est constitué par deux éléments fondamentaux :

o Les poutrelles en béton armé ou précontraint qui assurent la tenue de 'ensemble et
reprennent les efforts de tractions grace a leurs armatures
o Une dalle de compression ou « hourdis » coulée sur les entrevous qui reprend les

efforts de compression
Le plancher par un chainage horizontale

35



Chapitre 3 : Etude des planchers

table de compression AT

mur Planelle

chainage herizontal

&7 4
corps creux ou enirevous ! Q ?7
perspective soutrelle préfabriquée X
schematique chaneau defive |

Figure 111.2.1: Les éléments principaux d’'un plancher a corps creux
[11.2.1 Détermination des dimensions des poutrelles :

Selon le BAEL.91 les poutrelles avec la dalle de compression travaillent comme une section
enT.

Pour notre projet on a un seul type de plancher a corps creux dans différents étages :

o Hauteur totale de 20cm , dont 16cm pour la hauteur du corps creux et 4cm pour celle

de la dalle de compression .

7 b #
f—b] —ﬁF*bP—d"—-b] —H
* %
{f \
Tn
By
]]I
- 3 Jv -
i
Ln # Ly

Figure Ill.2.2: Schéma des poutrelles
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ht =20cm , hi= 15cm , ho = 5cm

> 0.4ht < bo < 0.8ht
> 04x%x20<bo<0.8x20
> 8<bh0<16 onprend: bo=12cm

In - bo
2

>  bi=Min{ ; =; 6ho < b1 < 8ho}

Avec
Ln : largeur entre axe des nervures
L : longueur de portée max

Ln = 60cm d’apres les normes algériennes (DTR b.c.2.2) : charges et surcharges
d’exploitation
b1 =Min {=—=; 22, 6 x5 <b1 < 8 x 5}

bi1=Min {24 ;39 ; 30 < b1 < 40}

On prend : b1=24cm
On aura donc : b = 60cm

60cm

24cm 24¢cm

« . « . 20cm
16¢cm

12cm
-

Figure 111.2.3: Schéma de dimensions des poutrelles

l11.2.2- Ferraillage de la dalle de compression :

La dalle de compression a une épaisseur de 4cm doit comporter un quadrillage de barres dont
les dimensions de mailles ne doivent pas dépasser :

- 20cm pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles.
- 30cm pour les armatures paralleles aux poutrelles.

Les sections des armatures doivent normalement satisfaire aux conditions suivantes :
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< SiLn<50cm :
200

AJ_Zf—e

< Si 50cm <Ln< 80cm :

Ln
AJ. > 4f_e

Al

Al = -

Avec :

Ln : écartement entre axes des nervures en (cm)

Fe : limite d’élasticité en MPa ( Fe = 520)

AL : Armatures perpendiculaires aux nervures en (cm2/ml)

A Armatures paralleles aux nervures en ( cm?/ml)

X Armatures perpendiculaires aux poutrelles :
On a Ln=60cm fe =520Mpa

50cm <Lh=60cm < 80cm

CHORGESIERaEsN 45 A=0.79 cm?ml, e = 20cm

X Armatures paralléles aux poutrelles :

AL > 4% => A = 0,46cm2/ml

Ay = % => A, =0,23 cm?/ml

ORIBIEREEERHEN 2 5A = 0.79 cm?/ml , e = 20cm

Le treillis soudes : TS :#5(200*200)

[11.2.3 Evaluation des charges :
Etat limite ultime : qu = (1.35G+1.5Q)

Etat limite service : gs= ( G+Q)

Les poutrelles supportent les charges suivantes :
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Terrasse
Etage courant Etage haut 5 i i
inaccessible
G (KN/m?3) 5.11 5.11 7.44
Q (KN/m3) 1.50 2.50 1.00
Qu 9.15 10.684 11.54
Qs 6.61 7.61 8.44

<& Combinaison Fondamentales :

Terrasse inaccessible

ELU:11.54 x 0.6 = 6.924 KN.m
ELS: 844 x 0.6 = 5.064 KN.m

X2 Types des poutrelles :
On distingue deux types de poutrelles dont les schéma statiques sont :

A A A

Y

4.80 4.22

A A A A

[11.2.4- Méthode de calcul :

Type 01 :

Type 02 :

3.90 4.80 4.22

Dans le cas des planchers comportant des poutres (secondaires et principales) surmontées
par une dalle générales a laquelle elle sont liées, ils est légitime d’utiliser pour le calcul des
poutres , les méthodes de calculs simplifi€es dont le domaine d’application est essentiellement
défini en fonction du rapport de la charge d’exploitation aux charges permanentes et limité,
eventuellement par des conditions complémentaires : {BAEL91/B.62,20}

X Méthode forfaitaire pour les planchers a charges d’exploitation relativement modérée .

X Méthode caquot pour les plancher a charges d’exploitation relativement élevée
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Condition d’application de la méthode forfaitaire :
Un plancher est dit a charge d’exploitation modérée si ;

< La charge d’exploitation Q < max [2G ;500][daN/m?]

> Les moments d’inertie des sections transversales sont les mémes dans les différentes
travees

< Les portées successives des travées sont dans un rapport compris entre 0.8 et 1,25

li+1

0.8 < TR 1.25)

~

X La fissuration est considérée comme non préjudiciable (peu nuisible)

v Si les 04 conditions sont vérifiées , on appliquera la méthode forfaitaire .

v Si les 04 conditions ne sont pas vérifiées, les calculs devront se faire par la méthode de
caquot minore .

Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :
1. Q= 100daN/m? pour plancher terrasse , Donc Q=100daN/m? < max [2G ;500] ..........
Condition Vérifiée
2. Les moments d’inerties sont constants......... Condition vérifiée
li+1

3. (0.8 < T <1.25)

4, La fissuration est considérée comme peu nuisible

Conclusion :

Les 04 conditions sont vérifiées pour tout les types de notre structure, donc les planchers sont
a charges d’exploitation modérée , on peut utiliser la méthode forfaitaire pour la détermination
des moments fléchissant en appui et travée .

* I11.2.5- Application de la méthode forfaitaire :

< Travée derive :

Mg+M

12 > max[(1 + 0.30); 1.05]M,

v Mty +

v Mt1 > (1.2+20.30L) MO

< Travée Intermédiaire :

Mg+Ma ~ max[(1 + 0.30); 1.05] M,

v Mt +——=
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v Mt, > (1+(21.3a) M,

< Moment en appuis :

0.2M, 0.6M, 0.2M,
A B C
0.2M, 0.5M, 0.5M, 0.2M,
A B C D

Diagramme des moments fléchissant pour les poutrelles

Pour le calcul des moments en appuis , on prend la valeur maximal du moment de part et
d’autre de 'appui.

Moment fléchissant en appuis :

> Etat limite ultime (E.L.U) :

ql
M, =—
0 8

qu = 135G +1.5Q¢ =>ELU

gs= G+0 => ELS
2

Mgy = 222222 = 1316 KN.m
2

Mo, = 222222 = 19.94 KN.m
2

Mgy = 22222 = 1541 KN.m
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> Etat limite service :
2

My, = 5064% = 9.63 KN.m
2

My, = 5064% = 14.58 KN.m
2

Mgy = 222222 = 1127 KN.m

Appuis de rives

Etat limite ultime (E.L.U)

MUa1= —0.2 X My; =—0.2 x 13.16
MUa1 = - 2.63 KN.m
MUag =—0.2 X Mys= —0.2 X 15.42

MYas = - 3.08 KN.m

Etat limite service (E.L.S)

MSa1=—0.2 X My,

M3a1 = -1.92 KN.m

M3as= —0.2 X My

MSag = -2.25 KN.m

Appuis intermédiaires 2 et 3

Etat limite ultime (E.L.U) :

MUa2=—0.5 X max( Moz ; Mo2)

MYaz = =—0.5 X max( 13.16;19.94)
MUaz = -9.97 KN.m

MUaz =—0.5 X max( Moz ; Mo3)
MUaz= —0.5 X max( 19.94; 15.41)
MUaz= -9.97

Etat limite service (E.L.S) :

MSa2= —0.5 X max( Moz ; Moz)
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MSa2=—0.5 X max(9.63; 14.58)
MSa2= -7.29 KN.m

MSaz= —0.5 X max( Moz ; Mo3)
MSa3=—0.5 X max( 14.58; 11.27)
MSa3= - 7.29 KN.m

Moment fléchissant en travée :

3 G+Q 7.44+1

2
0<a=012 < 3 (condition vérifiée)

Travées de rives (1-2) et (3-4)

Etat limites ultime E.L.U :

MM ~ max[(1 + 0.30); 1.05]M,

v Mt +——=

v Mtl > (1.2+20.30() MO

Travée 1-2 :

0.2My; + 0.5Mg,

Mt, + > > max[(1 + 0.3 X 0.12); 1.05] M,
1.2+ 0.3 x 0.12
= )t
2
—Mt, >7.51 Mt, = 814 KN.m
=
Mt >8.14
Travée 3-4 :
0.5My, + 0.2M
Mts + 0z - % > max[(1 + 0.3 X 0.12); 1.05] My
1.2 4+ 0.3 % 0.12
Mts > ( . ) 0
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~Mt; > 9.66 KN.m Mt; > 9.66 KN.m

=
Mty = 9.52KN.m

Etat limite service E.L.S :

Travée 1-2 :

0.2My; + 0.5M,
Mt, + —2 : 2 > max[(1 + 0.3 X 0.12); 1.05] My,

1.2+ 0.3 x0.12
) 01

Mt, >
1‘( 2

— =
thzs%

Travée 3-4 :

0.5My, + 0.2My;

Mt, + . > max[(1 + 0.3 x 0.12); 1.05] M
1.2+ 0.3x%x0.12
Mt; = ( ) 03
2
TMtg > 7.06 KN.m Mt; = 7.06 KN.m

=
LMtg > 6.96 KN.m

Travée intermédiaire (2-3) :

Etat limite ultime E.L.U

Mg+Ma ~ max[(1 + 0.3a); 1.05] M,

v Mt, + ——=
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v Mt, > (1+(2).30() M,

0.5M,; + 0.5My,

Mt, +
z 2

> max[(1 + 0.3 X 0.12); 1.05] M,

1+0.3x0.12
) 02

Moo=
02 2

Mty, = 0.518M,,

"Mty = 0.55 My, Mty, = 10.96 KN.m

=
_Mty, = (0.518)M,,

Etat limite service E.L.S :

0.5Mo, + 0.5M,;
2

Mt, + > max[(1 + 0.3 X 0.12); 1.05]M,,

14+ 0.3x0.12
)

Moo=
02 2

Mty, = 0.518M,,

TMtOZ = 055 M02 Mtoz = 802 KN.m

=
LMt02 > (0.518)M,,

Effort tranchant :

Etat limite ultime E.L.U :
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quxl1 6.924 x 3.90

= = 13.51 KN
qu X lz 6.924 x 4.80
Ty = = 16.62 KN
2 2
_quxX l3 6.924 X 4.22
03 = =14.61 KN
2 2
Etat [imite service E.LS :
qs X l1 5.064 x 3.90
Tor = =9.87 KN
2 2
gs X1, 5.064 x 4.80
T02 = = - 12.15 KN
2 2
qsxl3 5.064 X 4.22
T03 = == 10.69 KN

2 2

Etat limite ultime E.L.U :

To1= 13.51 KN
Tu2=-11x13.51
Tu2=-14.86 KN
Tu3=11x16.62
Tu3=18.29 KN
Tu4=-14.61K

Etat limite ultime E.L.S :

To1=9.87 KN
Tu2=-1,1x9.87
Tu2=-10.86 KN
Tu3=11x12.15
Tu3=13.37 KN

Tu4=-10.69KN
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Figure 1l1.2.4- :Diagramme des efforts tranchants pour une poutre a plus de 02 travée

Tableau récapitulatif des moments fléchissant , efforts tranchant :

Type 02 :
Appui

Moment en

appuis KN.m
ELU ELS
-2.63 1.93
-9.97 7.29
-9.97 7.29
-3.08  -2.25

Travée Effort tranchant (KN)

1-2

3-4

Gauche Droite

13.51 -14.86
18.29 -18.29
16.08 -14.61

47

Gauche

9.87

13.37

11.75

Droite

10.86

-13.37

-10.69

Moment en
travée KN.m

ELU ELS
8.14 5.95
1097 8.02
9.66 7.06
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Type 01 :
Appui  Moment en Travée Effort tranchant (KN) Moment en
appuis KN.m travée KN.m
ELU ELS Gauche Droite  Gauche Droite ELU ELS
1 -2.63 1.93 1-2 13.51 -14.86 9.87 10.86 8.14 5.9¢E
2 -9.97 7.29 2-3 18.29 -18.29 13.37 -13.37 10.97 8.0z
3 -9.97 7.29 3-4 16.08 -1461 11.75 -10.69 9.66 7.0¢€
4 -3.08 -2.25
l1l.2.6- Détermination des armatures ;
A. En travée :
Etat limite ultime E.L.U :
M: : Moment fléchissant équilibré par la table de compression
v Si Mt < Mmax : la zone comprimée se trouve dans la nervure et la section de calculs sera

une sectionen T.

v Si Mt=Mmax : la zone comprimée se trouve dans la table de compression et la section de

calculs sera considérée comme une section rectangulaire (b*h)

En travée :

Vérification de I’étendue de la zone comprimée :

ho
M = oy X b X ho(d — =)

fcos = 256MPa fios = 2.1MPa

yb =1, 5 pour les cas courants (E.L.U).

yb =1, 15 Pour les situations accidentelles.
os= 348 Mpa

FeE =400 Mpa
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M, =14.2 X 60 X 4 (18 - %) => M, = 54528 N.m <M¢max e lazone comprimée se trouve

dans la table de compression , Donc le calcul sera considéré comme une section rectangulaire
de dimensions (b*h)cm?.

Vérification de I'existence des armatures comprimées :

B M, B 12970 _ 0046
ob X b x d®* 142 x 60 x 182

U

M = 0,046 < yL = 0,392 (Acier FeE400) = A 'n ' existe pas et 1000es > 1000¢el => gs = (’;—: =

400

——= 348 MPa
1.15

a=125(1-1—-2u)=>a=0058 g =1-04a =>p = 0976
> Détermination des armatures :

M, 12970

_ _ 2
ssx Bxd _ 348 x 0976 x 18 1eem

At =

Condition de non fragilité : (CBA/A4.2.1) :

f2s 2.1
=023 x12 X 18 X —
£, 400

Apin = 0.23 X by X d X
Amin= 0.26cm?
A= max(Acal ; Amin) &€ A= 2.12cm?

Choix des armatures : 3T10 & A = 2.36cm?

Etat limite service E.L.S :

Comme la fissuration est considérée comme préjudiciable , donc il n’ya aucune vérification a
faire concernant os

B Mu _ 12970
" Mserv 9480

14

En appuis :

Etat limite ultime E.L.U :

Ma=-11970 N.m
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Ma< 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 (bo*h) = ( 12 * 20) cm>.

#* #
N 7 N\ Z
*
| X x X x|t
7 R / N
20 18
oY * *
77/ —a
A//
*—k
bo
Figure : détermination de la section de calcul en appuis
Vérification de I'existence des armatures comprimeées :
M, 11970
po= = = 0,22

" ob X b X d? 142 x 12 x 182

p=0,22 < L = 0,392 (Acier FeE400) = A 'n ' existe pas et 1000es > 1000¢l => g5 = g—: =

400

—= 348 MPa

1.15

a=125(1 -1 —-2u)=>a=0309 B=1-04x =>p = 0876

> Détermination des armatures :

WM ~ 11970 g
cal = Gsx Bxd 348 x 0876 x 18 oM

Condition de non fraqilité : (CBA/A4.2.1) :

2.1
Jeos _ 023 X 12 X 18 X ——

Apin = 0.23 X by X d X

Amin= O.260m2
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A= max(Acal ; Amin) e A= 2.18cm?

Choix des armatures : 2T12 @ A = 2.26 cm?

Etat limite service E.L.S :

Comme la fissuration est considérée comme préjudiciable , donc il n’ya aucune vérification a
faire concernant os
Flexion simple

Section rectangulaire avec A’ a < ]/7_1 + 12750 =0435=>0, < 7, =0.6 X f.,g

Acier FeE400

_ Mu 11970
V= Mserv 8750

a = 0.309 < 1.37 —§+f750 =0.435=> 0, < 05 =0.6X f.3 = 15 MPa
Conclusion :

o, < o, =15MPa

= Les armatures calculées a I'E.L.U seront maintenues.

Fissuration peu nuisible

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=-19120 N.m

Vérification de 'influence de I'effort tranchant au voisinage des appuis :

T, < 0.267 X a X by X feag
Avec a = 09Xxd=09 x18=>a =16.2cm

T, <0.267 x0.267 Xx16.2 X 25 =129762N .....c.cocvvnvnnenn. Condition.V
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Donc : il n'ya pas d’influence de I'effort tranchant au voisinage des appuis.

Vérification de ’'influence de ’effort tranchant sur les armatures longitudinal
inférieures : [CBA93/A.5.1.3.2.1] :

On doit vérifier que :

Aing 2 %[Tu + oz:d]

1.15

11970
Ay = 2.36cm? 2 2219120 +

0.9%x18

] x 10~2 = 0.57 cm? & Condition Vérifiée

Donc : il n'y a aucune influence de l'effort tranchant sur les armatures longitudinales
inférieures.

Vérification au cisaillement :

T, 19120

— — 2 _
W= peg = gz X 18107 =088 MPa

Fissuration peu nuisible T, = min [0.2 X %; 5MPa] = 3.34 Mpa
b

7, = 0.88 MPa < T,; = 3.34 MPa € les armatures transversales sont perpendiculaires a la
ligne moyenne.

Section et écartement des armatures transversales A : [BAEL91/4.2.3]

. Diametre des armatures transversales :

H : hauteur totale de la poutrelle.
@l : diametre maximal des armatures longitudinales.

bo : largeur de I'dme de la nervure.

_(h hy
@; < min (ﬁ 'To ;¢1min>

20

< i —_— e s = 0.
Q)t_rnm(BS ,10,1> 0.57 cm

On prend @, = 6 mm de nuance d'acierfeE235 => 20,=>A= 0.56cm?
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DETAIL DE L& POLTRELLE

ECH.: 145 1T12 fitani @
TS E5s0150 v 1500 1Tz chapeou Z
H.lr-rr\-!-dl.c-rlr E
1-3 0Fm

I 151
. ]
| "
E .
1 _ ; 1 | e
[ [ ERF
1 =] 1
e = 1h
] 24 - 1 1L
[
L1
L = 58 e

Figure 111.2.5: schéma de ferraillage des armatures transversales

L’espacement des armatures transversales :

A > Tu_0'3ft28><k
boX6¢1 ~ 0.80Xfp(sina+cosa)

[CBA93/A.5.1.2.3]
K=1 flexion simple
a=90°=> sina=1;cosa=0

Donc :

A¢x0.80Xf, _  0.57x0.80x235
boX(Ty—0.3Xfrzg 12X(0.88—0.3x2.1

O < =35.72cm

62 < min(0.9d; 40cm) = min(16.2 ;40) = 16.2 cm

Apx 0.57x235
8p3 < fe = 2791cm
04xby  0.4x12

&; = min(8;q, 02, 0¢3)= 16.2 cm

Donc on adopte §; = 15 cm

I11.2.7- Vérification de la fleche :
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. Vérification si le calcul de la fléché est nécessaire :
La vérification de la fleche se fait a 'E.L.S [CBA93/B6.5.2 annexe D]

. % > 11—6 => %0.041 < 0.063 Avec | =4.80 ( la plus grande portée ) e (condition non

veérifiée).

. LS i(M) = 0.041 < = X ( 19699 ) = 0.073 Avec Miser : le moment max en travée é
I = 16 \Mgser 10 14584.32

condition vérifiée

2

X [
Moser =~ = 14584.32 N.m

AL 236

= 0.011 e Condition vérifiée
boxd 12x18

Conclusion :

Une de ces trois conditions n’est pas vérifiée => le calcul de la fleche est nécessaire
On doit vérifiee que : Aft = (fgv — fji) + (fpi — fgi) < Aftmax

, fgi: Les fleches dus a la charge g ;

fji: Lafleche dus a la charge j;

fpi: Lafleche dus a la charge totale p ;

g : charge permanente aprés mise en place des cloisons ;

g=G x0.6 =7.44 x0.6 = 4.464 KN/ml ;

] = g: charge permanente avant mise en place des cloisons,

] =g= 4.464 KN/ml (Plancher terrasse)

p : charge totale ; p = (G + Q) x 0.6 = (7.44 + 1.00) x0.6 = 5.064 KN/m

a) Calcul des moments fléchissant :

Sachant que le moment maximum se trouve dans la poutrelle type 01 (travéel-2) alors la
fleche maximal s’y trouve aussi.

Appuis de rive 01 :

_ P 0.2 X 297.6 X 4.82
Mj = —02xqlxs = - 5 = —17142N.m
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> 0.2x357.6 % 4.8
MP = —02Xqg x5 = = - = —205.98 N.m

M] = MG = —171.42N.m

_ i 0.6 X 297.6 X 4.82
Mj = MG = —0.6><qs><§ = — 3 = —514.25N.m
12 0.6 X 357.6 X 4.82
MP = —0.6 X qep X5 = = 5 = —617.93N.m
Moment fléchissant en travée :
e 0.65 X 297.6 x 4.82
M, = 0.65><q’s><§ = 5 = 557.11N.m
12 0.65x357.6 x 4.82
M, = 0.65 X qgp, X i 3 =703.12N.m
b) Module de déformation longitudinale :
o Module de déformation longitudinale instantanée :
Ei = 11000 X /f.,s = 32164.2 MPa
o Module de déformation longitudinale différée :

Ev = 3700 X 3/f.s = 10818.87MPa

Calcul des moments d’inertie fictifs :

1,
T 71+ +p

lo: Moment d’inertie de la section homogene par rapport a un axe passant par son centre de
gravité.

J Coordonnées du centre de gravité :
YA XY;
TY4

b x ho X o + [(h = ho) x bo((h;—o’lo)mo)
b xhy +(h—hy)byxXn X A

171=
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—(204_ D+ 18)

60 x4 +(20—4) 12+ 15 x 2.36

60 X 4 x 5 + [(20 - 4) x 12(
171=

vy = 7.32cm
v,=h —v; =16 — 7,23 = 12.68cm

v3 vy — hy)3 v,3
I,=>b %-(b—bo)x%moxémxmd — ;)2

Iy = 19451.645

Pourcentage des armatures :

D’aprés les Annexes : B = 0,856

Calcul des contraintes suivant les sollicitation :

T AxBxd

os : contrainte de traction effective de I'armature correspondant au cas de charge considéré.

2.36
= 100 X ———= = 1,093 tableau —» f = 0,856

1 = 100p = 100 x
p p bo X d 12 x 18

p: Le rapport de I'aire A de la section de I'armature tendue a l'aire de la section utile

Calcul de pg, u, W :
_ 1,75f 26
H=1-—Fp—
4.p.05 + frog

1,75x 2.1

= =1~ = 0.59
=1 [(4 X 0,011 X 153.20 + 2,1)

—1 [ 1,75%2.1
Hp (4%0,011x193.36+2,1)

] = 0.65

Calcul des moments d’inerties fictifs :
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If =11 fo
f= A+ AW

_ ft28 0.05 x 2.1
Ai = 0,05 x = = 3.69

(2+3 (%0) p) (2+3 (%) 0.010925 )

Avec :

ls: Moment d’inertie fictif.

li : pour les déformations instantanées.

Iv : pour les déformations de longue durée ( différée).

ft28 0.02x2.1
Av = 0,02 X = = 147

(2+3 (bb—o)p ) (2+3 (%) 0.010925 )

1,1.1o

l;,, = ———— =9734.7cm4
19 7 14 %i.ug o

1,110

17, =——— =10941.86 cm4
T 714 Av.pug o

J 1.1lo = 3219.61 cm4
P A+ Aiup) oLem

Calcul des fleches (total et admissible) :

2 2 4
fz — Mg x L _ — 5571.1 X4.84X10 — 108 cm
10XEvXI fg 10X10941.86 Xx10818.87
S AU 5571.1 x 4.82 x 10* 036
= X — X X = = U.
fa= Mgx1gXEBixXlrg = 1057094186 x 3216422 cm

L2 7031.2 X4.8%2x10%

= =0.46 cm
10><Ei><1}p 10x10941.86 X32164.2

f L =Mpx

La fleche totale :

Aft=(Y—FfO+(FL—F%)=010cm

La fleche admissible :

Pour L=480 cm <500 cm
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Aftmax = 29 = 0.96cm
500

Donc : Aft = 0.10 cm < Aftmax = 0.96cm cm € la fleche est vérifié.

1T12
Cadre @6 IT12
=15
TS @6 2
Tl N 2 B 2
ale D
=
4 o FS 2 eYe
3T10
12
A

M

Figure 111.2.6 ; schéma de ferraillage des armatures transversales
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Chapitre 4 : Etude Des Eléments Secondaires

IVV- Etude des éléments secondaires :

IV.1- Etude des escaliers :

IV.1.1- Définition :

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. L’escalier est congu
de maniére a étre parcouru par les utilisateurs avec un minimum d’effort et un maximum de
sécurité.

Mur d'echiffre |A
[~ A AR
| Palier diintermédiaire || Ligne de foulée tracée
| A |a 0,50 m du collet
1 A
P
By . |
4
Collet | f{,\\
Jour P I / Emmarchement
A
g f
1
— A
-
Palier d'etage (d'arivée) |]
" T T 7 7 7

| a

Figure IV.1 : vue en plan de la cage d’escalier.
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il

",

Coupe A-A: palier

Marche
Contre-Marche %I
L9 /;

N

",

N
'y,

N\

Ny
A
[n+1) zontre-marchas

=_'?‘ aillasse
[~ alier / pafiasse f/n/
L Z4 £l
7

I‘--.'__

L Lpalier n.marches Lpalier L

P P p [

(une volée)

FigurelV.2 : coupe sur la cage d’escalier.

Emmarchement : Longueur de la marche

g : Giron (largueur d’'une marche)

h : Hauteur d’'une marche

Mur d’échiffre : Mur qui limite I'escalier

Paillasse : Plafond qui monte sous les marches

Contre-marche : La partie verticale d’'une marche

Jour : L'espace entre deux volées en projection horizontale
Collet : Le bord qui limite I'escalier du c6té du jour

Ligne de foulée : La courbe décrite par une personne prenant I'escalier (tracée a 50cm du
c6té du jour)

Volée : Suite de marche (avec 20 marches au maximum)

Palier de repos : Partie horizontale d’'un escalier entre 2 volées et v Palier d’arrivée :
Palier d’étage.

- IV.1.2- Pré-dimensionnement :

Type 1 :(RDC)

Le pré-dimensionnement des escaliers doit respecter la formule de «<BLONDEL» suivante :

59cm< g + 2h < 66cm; h = 17cm; g = 30cm.
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Selon la formule de «<BLONDEL>» ; il faut que :

59em < g+ 2h<66cm=>59cm <30+ 2%x17 = 64cm < 66 cm(Condition
vérifiée).

o Contre marches :

NC: nombre des contre marches.

Nc = H/h=2336/16 = 21 Contre marche
On aura 21 contre marche

n = N-1: nombre des marche par volées

o 10 Contre marche pour La lere volées
n=11

o 11Contre marche pour La lere volées
n=12

tga =2=2=053=> q=27.92°
g 30

Figure IV.3 : coupe sur paillasse

La longueur de la paillasse :

, _ Hxn _ 0,16x10
sin29,54  sin27,92
=>L"=3,47m
o Epaisseur de la paillasse : (paillasse porteuse)
Condition de résistance :
L< <L _>347< <347
30 > °S20 77 30 S¢S0

= 11,56 <e <17,35
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On prend : ep=15cm

DESCENTE DE CHARGES :

(Escalier a paillasse avec un seul palier)

1-VOLEE :
d) Charges permanentes :
1- Revétement horizontal (Carrelage + mortier de pose + sable)................ 1,04
KN/m?
2- Revetement VEIrtICAl () ........uuuummmmmiiiiiiiiiiiiiii 0,5546
KN/m2
3- Poids propre desSmMarcChes () .....ueeeeeeeeeeeeeeieiiieie e ee e 1,76
KN/m2
4- Poids propre desSmMarcChes () .....eeeeeeeeeeeeeeieeiiieie e e 3.40
KN/m2
5- Enduit au ciment (0.18 % %)
................................................................... 0.30 KN/m2Combinaisons
fondamentales : Gy = 7.06 KN/m?
> Etat limite ultime (E.L.U.) :

qi¥ = 1,35G1+ 1,5Q1 = 1,35%7,05 + 1,5%2,5 = 13,26 KN/m?2.
> Etat limite de service (E.L.S.):

Q1% = G1 + Q1= 7,05 + 2,5 = 9,55KN/m?.

Pour une bande de 1m de largeur :

g1 =q" x1,00 = 13,26x 1.00 = 13,26 KN/m . |
g1%¢" = g1°¢" x1,00 = 9,55 x 1,00 = 9,55 KN/m..

2 - Palier :
C) Charges permanentes :
e Revétement horizontal (Carrelage + mortier de pose + Sable)........................ 1.04
KN/m?2
e Poids propre du palier (25X €pl)......ccoveiiriiiiiiiiiii e 3.75
KN/m?2
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e Poids propres des marches (18 Kn% X1I5¢cm) oo 0.27 KN/
m2

G2=5,06 KN/m?

d) Surcharge d’exploitation : (Usages d’habitations) => Q2 = 2,5 KN/m?
D) COMBINAISONS FONDAMENTALES :

> Etat limite ultime (E.L.U.):

g2Y =1,35G2 + 1,5Q2 = 1,35%5,06 + 1,5x2,5 = 10,58 KN/m?.
> Etat limite de service (E.L.S.):

2% = G2 + Q2=5,06 + 2,5 = 7,56 KN/m?2.
Pour une bande de 1m de largeur :

qy = q% x1.00 = 10,581 x 1.00 = 10,58 KN/mL
g3 = q 3" x1.00 = 7,56 x 1,00 = 7,56 KN/mlL

+ Etat limite ultime (E.L.U.) :
- Calcul des réactions :
>FV=0=Ra+Rb=qlux3,47+q3ux1,35
Ra+ Rb =13,26 x 3,47 + 9,55 x 1,35 = Ra+ Rp = 58,90 KN
2Mhb=0
Ra=9qlux347x(3,47/2+135)+93ux135x(1,35/2)/4,82
Ra=13,26 x 3,47 x (3,47/2+1,35) +9,55x 1,35 x (1,35/2)/ 4,82 = Ra = 27,35KN
Ro=qlux3,47 x(3,47/2) + g2 ux 1,35 x ( 1,35/ 2 + 3,47) /4,82
Rp=13,26 x 3,47 x (3,47/2)+9,55x 1,35x (1,35/2 + 3,47) /4,82 = Rp = 27,58 KN
> Etat limite ultime (E.L.U.):
e Calcul des réactions :
» Ra=27,35KN
» Rs=27,58 KN
Equations d’équilibre :

SFlv=0
T(X) = Ra- q1 u . x T(x) = 27,35-13,26 =14,09
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X=0 ;T(0)=27,35
X=3,47 ;T(3,47)=-18,66

M(X) =Rax-qlu.x2/2
M(x) = 27,35 x- 13,26 .x 2/2

M(0)=0 KN
M(3,47)=15,07 KN.m

- Calcul du moment fléchissant maximum :

Mmaxu => T x(m) = 0 => 27,35 — 13,26 xm = 0 => x (m) = 27,35/13,26 = 2,06 m
Mmaxu = M(2,06) = 27,35 x (2,06) — 13,26 x (2,06) 2 /2 => Mmaxu = 28,21KN.m

o Moment en appuis :

Ma u = -0,2Mmax u =- 5,64KN.m
- Moment en travée :

Mt u = 0,8Mmax u = 22,56 KN.m

@ Etat limite ultime (E.L.S.) :
- Calcul des réactions :

YFV =0 = Ra+ Rb= qi*" x3,47+ x 1,35
Ra+ Rb = 10,58 x 3,47 + 7,56 x 1,35 = Ra+ Rb = 46,91 KN

IM/B = 0
RA = ¢ x 3,47 x (3,47/2 + 1,35) + ¢ x 1,35 x (1,35 /2)/ 4,82

3

RA = 10,58 x 3,47 x (3,47/2 + 1,35) + 7,56 x 1,35 X (1,35/2)/4,82 = Ra
= 24,87KN

Rb = ¢ x 3,47 x (3/47/2) + ¢5¢" x 1,35% (1,35/2 + 3,47) /4,82

Rb = 10,58 x 3,47 X (3,47/2) + 7,56 x 1,35 x (1,35 /2 + 3,47) /482 = Rb
= 21,93 KN

Etat limite de service (E.L.S.) :
- Calcul des réactions :
XM/B =0

=>Ra =24,87 KN.m

IMJ/A =0
=> Rp =21,93KN.m

Section 1-1;
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0<x<135m

T(x) = Ra— qlser.x

T(x) = 24,87 — 10,58 x
X =0;T(0) = 24,87
X =1,35;T(1,35) = 10,05

M(x) = Ra.x — qlser.x2/2
M(x) 24,87 x — 10,58.x 2/ 2
M(0) = 0KN.m
M(1,35) = 23,93KN.m

- Calcul du moment fléchissant maximum :

Mmax ser => T(xm) = 0 => 24,87 — 10,58.x = 0 =>
x (m) = 24,87/10,58 = 2,35m
24,87 x (2,35) — 10,58 x (2,35)2
Mmax ser = M(2,35) =

2
Mmax ser = 29,23 KN.m

e Moment en appuis :
Ma ser = —0,2Mmaxu = — 584KN.M

Moment en travée :
Mt ser = 0,8Mmaxu = 23,38 KN.m

Calcul du ferraillage :
En travée :
Etat limite ultime (EL U) :

Mty =22,56 KN.m
- Vérification de I'existence des armatures comprimées :

Mtu 22565
— = = 0,094
M ob X b x dxd 14,2 X 100 x (13)2 !

M =0,094 < uL = 0,392 => AC n'existe pas et 1000es > 1000¢l

=>g0s = =348 MPa
a=1,251-v1 — 2u) =>a=0,125
B=1-04a =>B=0,95

Détermination des armatures :
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Au=Mtu/os x 3 xd=22565/348 x 0,95 x 13 = 5,25 cm?/ML
Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1]

Amin = 0,23 X b X d X ft28 /fe
Amin = 0,23 x 100 x 13 x 2,1/400 = 1,57 cm?®/mL
At u = max(Acal; Amin)
=> Atu = 5,25 cm?*/mL

Choix des armatures :
6T12/mL A =6,79cm2 /mc
(T12 e = 15cm).

> Etat limite de service (E.L.S.) :
Mser =23,38 KN.m .

Flexion simple
Section rectangulaire avec A#

. -1
Si: a <? -1, fes
2 100

=> 0,3, =0,6 X f.p5 = 15 Mpa

_ o4z < 20472, oos
a="5 2 100

Conclusion :
o< 0, = 0,6 X f,5 = 15 Mpa
Fissuration peu nuisible
Aucune verification pour os
= Les armatures calculées a E.L.U. seront maintenues

Armatures de répartition :

t

A
ALz =679/ 4 = 169cm2 /ml

Choix des armatures :
5T10/mL => A =3,93cm2 /m.
(T10 =>e =20cm).

. En appuis :
Etat limite ultime (EL U) :
Ma u =-5,64 KN.m

- Vérification de I'existence des armatures comprimées :

M=Mau/obxbxd?2=5640/14,2 x 100 x (13)2=0,02
M =0,02<pL=0,392
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=> (acier FeE400) => A’ n’existe pas ; 1000es > 1000¢l
=> gs =fe / &s = 348 MPa

a=1,25(1-+1-2p)

=>a=0,03

B=1-04a

=>3=0,99

Détermination des armatures :
Au=Mau/osxpBxd=5640/348 x 0,99 x 13 = 1,26 cm?

Condition de non fragilité :
[CBA91/A4.2.1]
Amin = 0,0008 x b x h =0,0008 x 100 x 15 = 1,20 cm?/M;
Aa u = max(Acal; Amin)
=> Aau=1,45cm?

- Choix des armatures :
4T10 =>A=3,14cm 2.
(T12 =>e = 20cm)

Etat limite de service (E.L.S.) :
Ma ser = -5,84 KN.m

Sia?<y-1/2 + fes/ 100
a = 0,142 < 1,04-1 /2+25/100= 0,25

Conclusion :
sh <sh = 15MPa Les armatures calculées a E.L.U. seront maintenues.

Armatures de répartition :
Art=At/4=5,65/4=1,41cm2 /mc.
- Choix des armatures :

5T10/mL A =3,93cm 2 /mL

(T10 e = 20cm).

Vérification des contraintes de cisaillement :

Tu max = 14,09 KN = 14090 N

TU=Tumax/ b xd =14090 /100 x 13 x 100 = 0,11MPa

tu =c28 x0,05. =1,25Mpa

tu=0,11 MPa<MPaut=1,25 P Les armatures transversales ne sont pas
nécessaires.
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Figure 1V.4: Dessin de ferraillage d’escalier

IV.1.3- Poutre palier:

IV.1.3.1- Pré-dimensionnement :
La hauteur des poutres doit vérifier les conditions suivantes:
v Critére de fléche :

L/15 < h < L/10

Avec :

L : Longueur de la poutre ;
h : Hauteur totale de la poutre,
b : Largeur de la poutre.

- Conditions imposées par le RPA99 (version 2003) :
- b =20cm

- h=30cm

-4/1<b/h<4.

Lmax = 495 cm

Lmax Lmax
15 ShST=>845/15Sh£845/10 => 33cm £ h £49,50cm

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

Vérification des conditions imposées par le RPA99 (version 2003):
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- b=30cm = 20cm

- h=40cm = 30cm => Condition Vérifiee
-0.25<b/h=30/40=1,34<4

Donc: la section de la poutre palier est de dimension (30 x 40) cm2.

IV.1.3.2- Evaluation des charges:

Calcul du poids propre gp de la poutre brisée:
ap = b x h X ybeton

gp = 0,4 x 0,3 x 2500

gp =300 daN/m.

- Combinaison fondamentales : @
Etat limite ultime (E.L.U.) :
qu=1,35(gp + g'mur)+Rs
gser=1,35(300 +0 ) + 2758

qu= 3163 daN/m.

Etat limite de service (E.L.S.) :
gser= (gp + g'mur)+Rs

gser= (300 + 0) + 2193

gser= 2493 daN/M.

Calcul du moment fléchissant maximum :

Etat limite ultime (E.L.U.) :

MO u=quxI?>/8=31630 x (4,95°) /8 =96876,75 N. m
En travée : Mtu = 0,8 x MO u = 77501,40 N.m

En appuis : Mau =-0,2 x MO u =-19375,35 N.m

Etat limite de service (E.L.S.) :

MO ser = gser x I/ 8 = 24930x (4,952%)/ 8 = 76355,91N. m
En travée : Mt ser = 0,8 x MO u = 61084,73 N.m

En appuis : Ma ser = -0,2 x MO u = -15271,18 N.m
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Récap des moments de la poutre paliere :

Moments ELU (daN.m) ELS(daN.m)
Travée 77501,40 61084,73
Appuis -19375,35 -15271,18

Calcul du ferraillage :

En travée :

Etat limite ultime (EL U) :

Mtu=77501,4N. m

Vérification de I'existence des armatures comprimées :
M=Mtu /obxbxd?=77501,4/14,2 x 30 x (38)2= 0,125
p=0,016 < pL = 0,392

=> AC n’existe pas et 1000es > 1000¢l

=>gs =fe / s = 348 MPa

a=1,25(1-1-2p)

=>qa=0,168

B=1-0,40a=0,932

Détermination des armatures :

Au=Mtu/os xpB xd= 77501,4 /348 x 0,932 x 38 = 6,28 cm?

- Condition de non fragilité :
[CBA91/A4.2.1]

Amin=0,23xbxdxft28 /fe=0,23 x 30 x 38 x 2,1/ 400 = 1,36cm2

At u = max(Acal; Amin)

=> At u = 6,28 cm?2

Choix des armatures :

6T12 A=6,79 cm2

Etat limite de service (E.L.S.) :

Mt ser = 61084,73 N.m
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Flexion simple
Section rectangulaire

avec Az

Acier FeE400 = aq<’ VT_I + fggéabﬁ 0p = 0,6 X fe26 = 15 Mpa

o< 0, = 0,6 X fo5 = 15 Mpa
Avec : y = Mtu/ Mtser = 77501,40/ 61084,73 = 1,26

a < 1,26—1/2 +25/100

a =093 < 0,13 +0,25= 0,38

= 0,0, =0,6X f.,g =15 Mpa
= Les armatures calculées a E.L.U. seront maintenues

En Appuis :

Etat limite ultime (EL U) :

Ma u=-19375,35N. m

- Vérification de I’existence des armatures comprimées :
M =Mau/obxbxd2=19375,35/14,2 x 30 x (38)*> =0,03
p =0,03< pL = 0,392

=> AC n’existe pas et 1000es > 1000¢l

=>gs =fe / ds = 348 MPa

a=1,25(1-1-2p)

=>a=0,01

B=1-0,4a

=>3=0,99

Détermination des armatures :
Au=Mau/osx 3 xd=19375,35/348 x 0,99 x 38 = 1,47 cm?

- Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1]
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Amin =0,23 x b x d x ft28 /fe = 0,23 x 30 x 38 x 2,1/ 400 = 1,37cm?
Au = max(Acal; Amin)

Atu=1,47 cm?

- Choix des armatures :

3T12 A =3,39 cm?

Etat limite de service (E.L.S.):
Mt ser = -61084,73 N. m
Flexion simple

Section rectangulaire

avec Az
Acier FeE400 a<’ VT_l + @éabs g, =0,6 X f.,5 =15 Mpa

100

Avec : y =77501,40/ 61084,73 = 1,26

Conclusion :
sb <sh =15MPa => Les armatures calculées a E.L.U. seront maintenues.

IV.2- Etude de ’acrotére :

Iv.2.1- Définition :

Dans une structure quelconque on distingue deux types d’éléments :

- Les éléments porteurs principaux qui contribuent directement aux contreventements.
- Les éléements secondaires qui ne contribuent pas directement au contreventement.

Dans le présent chapitre nous considérons I'étude des éléments que comporte notre
batiment. Nous citons les escaliers, les planchers, I'acrotére et enfin le balcon dont I'étude
est indépendante de 'action sismique, mais ils sont considérés comme dépendant de la
géomeétrie interne de la structure.

Le calcul de ses éléments s’effectue suivant le réglement BAEL91 et CBA 93 en respectant
le reglement parasismique Algérien RPA99 Version 2003.
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IV.2.2- Le rb6le de I'acrotere :

= Empéche I'écoulement des eaux pleurales sur la facade
= Donne un aspect esthétique

= Protection des personnes.

Wp
Fp . n 15
_ — _ i ' 2
-l
06 m 6 m

Figure IV.5: dimensions de I'acrotére et schéma statique

IV.2.3- - Calcul du ferraillage :

L’acrotere sera calculé comme une console encastré au niveau du plancher terrasse
inaccessible pour une bande de 1.00m de largeur . il sera calculé a la flexion composée
sous l'effet d’'un effort normal N et d'un moment de flexion a la base.

IV.2.4- Détermination des sollicitations :
. Le poids propre:
Wp : Poids de I'élément

Wp=V.p

(0,1+0,08) x 0,15

> v:[(0,6x0,1)+ ( -

)]x 1=0,0735 m3

4 Wp =0,0735 x 2500 = 183,75 daN

. La force horizontal Fp :RPA.99Ver2003 (art 6.2.3)
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Fp=4.A.Cp.Wp

Avec :

- A : Coefficient d’accélération de zone(R.P.A Ver 2003 / Tab4.1)
- Cr : Facteur de force horizontale(R.P.A Ver 2003/ Tab 6.1)
Pour notre acrotéere, On a :

- A =0,15 (Groupe d’'usage 2 ; Zone ll.a)

- Cp = 0,8 (Elément en console)

Fp=4x0,15x0,8x 183,75

Fp = 88,2 daN
= Effort normal et moment fléchissant :
Désignation Formule Calcul Résultat (daN)
LU Nu 1,35 Wp 1,35 x 183,75 248,06
o Mu 1,5.Fp.L 1,5 x 88,2 X 0,6 79,38
NSer Wp 183,75
E.L.S
Mser Fe.L 88,2 x0,6 52,92

Tab.4.1. Calcul des effort normal et moment fléchissant.

Fyp

v

[KN.m] + | [KN]

I

Figure IV.6. Diagrammes du moment fléchissant et effort normal.
a. Sections des armatures :

Le ferraillage de I'acrotére sera calculé a la flexion composée pour une bande de 1m de
largeur et une épaisseur de 10cm ; la section de calcul est (100 x 10) Cm?
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10 A IE

100
" >

Figure IV.7 . Section de calcul du ferraillage de I'acrotére

. Position du point d’application de I'effort normal :
. Etat limite ultime E.L.U :
eo=2u =78 — g 3om
Ny 248,06
E ¢ =%_0,02=0,03m
2 2

h
> 60>E -c
> L’effort normal est un effort de compression se trouvant a I'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 Mt calculé par rapport aux armatures tendues.

N———————msx

Mr=Nu.e = Nu.(e, + 2 — ') = 248,06 x (0,32 + - 0,02) = 86,821 daN.m

. Vérification de I’existence des armatures comprimées :

= Etat limite ultime E.L.U :
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MY 868,21
opxbxd? 14,17 x 100 x 82

M_

=0,010

u =0,010 <uyp = 0,392 => (Acier FeE400)=> A" n’existe pas.

1000e,> 1000¢, => o, = 22 = 22° = 348 Mpa

Ys 1,15

a=125(1-J1—2u) =>a=0,12.
f=1-04a=>p=0,995

. Détermination des armatures :
Ar=—L =882 => A1=0,31 Cm2/ ml
osxfBxd 348x0,995x8
. Sollicitation réelle (flexion compose):
A=A Nu g3 — 2808 o pem?
T T00xa, 00T 100x348 M
A =0
. Calcul des armatures minimales (Condition de non fragilité) :BAEL91 (B5.3)

Pour les éléments exposés aux intempéries sur plus d’'une de leurs faces a I'action
climatique armés d’acier de classe FeE400, le pourcentage des armatures sera 0,25% de la
section du béton si la longueur de I'élément est inférieure a 2,4m, avec un espacement
n’excédant pas la plus petite valeur de 25cm et deux fois I'épaisseur du béton.

- Pourcentage de 0,25% de la section du béton.
Amn=0,25% xS =>  Amin=0,0025 x (100 x 10)=2,5 Cm?/ ml
At = max (At; Amin) = 2,5 Cm? / ml

= Choix des armatures:
5T10/ml— A =3,93 Cm?2/ ml
(T10 — e = 25cm)

e <min [25; (2x10cm)]cm => Condition Vérifié

. Armatures de répartition :

At 22=520 =38 - g 9g cm2 / m
4 4 4

. Choix des armatures :
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5T8/ml — A =251 Cm?/ ml
(T8 — e =25cm)
= Etat Limite de service E.L.S:

L’acrotére est exposé aux intempéries, la fissuration est donc préjudiciable.

eo == => €= —=2-029m
N 183,75
e>—c = Z2_¢=2_0,02=0,03m
2 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).

IV.3- Etude des balcons:

Les balcons sont considérés comme étant encastrés sur les poutres ; calculés comme une
console de 1 m de largeur et sollicité par :

- Leurs poids propre : G
- La surcharge d’exploitation : Q
- La charge d{ au poids du mur :

Le balcon est constitué d’'une dalle pleine encastré dans les poutres, 'épaisseur est
conditionnée par:

L/20< e < L/15

Pona:L=150m

7,5£e £10

On prend un épaisseur de hd =15 cm..

G

Matériaux p (KN/m?) Ep (m) (KN/m?)
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-Carrelage +sable+
. / / 1.04
Mortier de pose
Plancher a Dalle
. 25 0.15 4.00
pleine
Enduit en ciment 18 0,015 0,27
G=6.31

IV.3.1- Evaluation et combinaison des charges :

Pour une bande de 1m de largeur : G= G x1,00 = 6,31 KN/mL

G =6,31 KN/m? ; Q = 3,50KN/m?

Pour une bande de 1m de largeur : G= G x1,00 = 6,31 KN/mL

- Surcharges d’exploitation : Balcon pour locaux a usage habitation : Q = 3,50 KN/m2
Pour une bande de 1m de largeur :
q=Qx1,00=3,5KN/mL

Calcul a I’état limite ultime (ELU) :

. Calcul de la charge due au poids du mur :
P=Gmxh
On a : Epaisseur du mur : e = 30cm

- 90 dan/m?le poids surfacique du brique épaisseur 10 cm posée cote intérieur

- 130 dan/m?le poids surfacique brique épaisseur 15 cm posée cote extérieur

- 18 dan/m?3le poids volumique enduit ciment
Gm =1[0,9 +2x (0,015 x 18)] = 1,44 KN/m?
Hauteur du mur :1,10 m

Gm =1,44x1,10 = Gm =1,58 KN

. Charge due au poids de mur :
P=Gmxh=158x110 => P=1,74 KN/ml

Pmax S =< — =< 15cm =>  On prendra ¢ = 10mm
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. Calcul de I’enrobage :

= C:a+%

%  C=(10+=})=15mm

Figure IV.

= Les hauteurs utiles :

d=hds-C=15-1,5=135

Formule

BLU  11,35G+1,5Q1% - 1,35.
P.l. 1,00

ELS

[G+QI- — P.1.1,00

IV.3.2- Calcul du ferraillage :

Mu = -1545,43 KN.m

3.1. Enrobage du balcon

Calculs
[1,35x631+1,5x35012% -

1,35x1,74x1,50

- [631+350] 22> — 1,74 x1,50

. Vérification de I'existence des armatures comprimées :
_ My _ 1545,43 _
H= b @@~ 1417 x100x 13,52 0.1

u=0,1<uys =0,392(AcierFeE400)

1000¢,> 1000¢,=>g, = i_ = 00

1,15

=> A’ n’existe pas

= 348Mpa
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a=1,25(1-/1 - 2p) =>

f=1-04a = B=009
15 A
100

» >|

Figure 1V.3.2 Section de Calcul

Choix des armatures :

6T12 & A =6,79 cm?

(T12 =

>

>

Avec :

1,38 -1
2

_ My _ 154543 _
Mger  1057,27

>e =16,5cm)
ELS:

Mser = -1859,45 daN.m

Flexion Simple

Section rectangulaire sans A’

—

Acier FeE400

1,46

100

Conclusion :
op<o, =15 Mpa
Fissuration peu préjudiciable

Aucune vérification pour « gy

»

a=0.1

—>a<? s fc—zg:>abs 0, = 0,6 X f.,5 =15 Mpa

+22 20,48 > a = 0,14 => Condition vérifié

2

10

>

=> Les armatures calculées a
E.L.U seront maintenues
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o Les armatures de répartition :
A 6,79

Ar===—=——=17cm?
4 4

. Choix des armatures :

4T8 => A =2,01 cm?

= Calcul des armature transversales :

TF** = (1,35G+1,5Q). 1 + 1,35 P
TaX = [(1,35 x 631) + (1,5 x 350)] x 1,50 + (1,35 x1,74)

T = 2067,62 daN

T Ty _ 206762
U™ pxd ~ 100x13,5x 100

=0.02 Mpa

Ty = 0,05 X f,,5 = 1,25 Mpa (Fissuration peu préjudiciable) (B.6.7, 2 BAEL 91).

7y = 0,02 Mpa <ty = 1,25Mpa => Les armatures transversales ne sont pas

nécessaires

Il n’y a pas de reprise de bétonnage.
IV.3.3- Vérification de la fleche :

o Condition de la fleche :(B.7.5 BAEL 91)

h_1
> —>—
L™ 20
A 2
> p= —
bxd fe
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. Vérification si la fleche est nécessaire :

h 15 _ 1 . L age s

-—==>— => 0,10>0,05 => Condition vérifié

L 150 20

p=——=—""—=0.0046 <fi =—=-=0,005 =>  Condition vérifié
° Conclusion :

Le calcul de la fleche n’est pas nécessaire.
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Chapitre 5 : Etude Sismique

V- Etude sismique

V.1- INTRODUCTION :

Les tremblements de terre ont représenté depuis toujours un de plus graves désastres
de '’humanité. Leur apparition brutale est imprévue, la violence des forces mises en jeu et
I'énormité des pertes humaines et matérielles ont marqué la mémoire des générations.

Le séisme est un phénomene qui se produit a partir du frottement entre les plaques
tectoniques, un déplacement de ces derrieres engendre des efforts sismiques qui
imposent aux constructions des accélérations pouvant atteindre I'ordre de grandeur de la
pesanteur, alors un effort séismique est un effort dynamique (varie en fonction du temps).

Le calcul sismique dans notre étude sera effectué dans le cadre du reglement
parasismique algérien [R.P.A.99 (version2003)]

V.2- Méthodes de calcul :

Selon l'article 4.1.1 du RPA.9 (Version 2003), les forces sismiques peuvent étre
déterminées par deux méthodes :
o Méthode statique équivalente et

o Méthode dynamique modale spectrale.

V.2.1 Méthode statique équivalente :

> Principe de la méthode :[RPA99 (version 2003)/4.2.1]
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.

Le R.P.A.99 (version2003) 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 :

AxDxQW
R

V =
Avec :
A : Coefficient d’accélération de zone ;

D : Facteur d’amplification dynamique moyen ;

Q : Facteur de qualité ;

85



Chapitre 5 : Etude Sismique

R : Coefficient de comportement et
W : Poids total de la structure.
¥} Condition d’application : [RPA 99 (version 2003)/4.1.2]

Cette méthode peut étre utilisée dans les conditions suivantes :

o Réqularité en plan : [RPA99 (version
2003)/3.5.1.a]

1. Le batiment doit étre présenter une configuration sensiblement symétrique vis-a-vis
de deux directions orthogonales ;

2. A chaque niveau la distance entre le centre de masse et le centre de rigidité ne
dépasse pas 15% de la dimension du batiment mesurée perpendiculairement a la
direction de l'action sismique ;

La somme des dimensions des parties rentrantes ou saillantes du batiment dans une
direction donnée ne doit pas excéder 25% de la dimension totale du batiment dans cette
direction.

3. Le rapport longueur /largeur du plancher est inférieur a 4 ;

4. Les planchers doivent présenter une rigidité suffisante vis-a-vis de celle des
contreventements verticaux pour étre considérés comme indéformable dans leur plan ;

Dans ce cas la surface totale des ouvertures de plancher doit rester inférieur a 15% de
celle de ce dernier.
. Réqularité en élévation : [RPA99 (version2003)/3.5.1.b]

1. Le systeme de contreventement ne doit pas comporter d’élément porteur vertical

discontinu, dont la charge ne se transmette pas directement a la fondation.

2. Les raideurs et masses des différents niveaux restent constantes ou diminuent
progressivement de la base au sommet du batiment.

3. La variation de dimension en plan entre deux niveaux successifs ne dépasse pas
20%.
La plus grande dimension latérale du batiment n’excéde pas 1,5 fois sa plus petite

dimension.

Outre ces conditions, les conditions complémentaires suivantes :
Zonel: e tous groupe.

Zone lla: ¢ groupe d’'usage 3.
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e groupe d’'usage 2, si la hauteur est inférieure ou égale a 7 niveau ou
23m.
e groupe d’'usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale a 5 niveaux
oul7m.
e groupe d’'usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale a 3 niveaux
ou 10m.
Zone lIb et lll o groupe d’usage 3 et 2, si la hauteur est inférieure ou égale a 3
niveaux ou 17m.

e groupe d’'usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale a 3 niveaux

ou 10m.

e groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieur ou égale a 2 niveaux ou
08m.
+ La méthode statique équivalente n’est pas applicable, dans ce cas on va appliquer

la méthode dynamique (le calcul se fait par le logiciel « Autodesk RobotBat 2020 ».
V.2.2- Méthode dynamique :

a) Principe :
Par cette méthode il est recherché pour chague mode de vibration le maximum des

effets engendrés par les forces sismiques représentées par un spectre de réponse de
calcul, ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.
b) Modélisation :

Notre structure sera représentée par un modele tridimensionnel 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 verticale)
[RPA99/v2003 4.3.2].

C) Présentation du logiciel :

Robot Bat est un logiciel de calcul, d’analyse et de conception d’une variété trés
large de structures.

Ce systeme qui est basé sur la méthode des éléments finis, posséde plusieurs
caractéristiques qui facilitent le travail de l'ingénieur :
- Il donne plusieurs possibilités de création du modéle ;
- Il calcule 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

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 normales, contraintes o...)

V.3- Etapes de modélisation :

Pour la modélisation nous avons suivi les étapes suivantes :

o Choix du plan du travail : notre structure est un modéle tridimensionnel ;
. Choix de l'unité du travail ; KN et m ;
o Création graphique du modéle en utilisant I'interface du Robot Bat:

Les poutres et les poteaux sont modélisés par des éléments barres et les voiles
dalle

pleine par panneau.

o Introduit les propriétés du matériau utilisé: les propriétés du béton (voir chapitre 1)
o Introduit les propriétés de chaque élément de la structure : la section et le matériau
utilisé ;

o Introduit les conditions aux limites ;
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Model 3D du batiment

V.3.1- Détermination des charges : pour notre cas, on a trois types :

¥} Charge permanente G: contient le poids total de la structure et la charge

permanente distribuée par les planchers aux poutres principales et secondaire ainsi que la

poussée des terres pour les voiles périphériques du sous-sol.

¥ Charges d’exploitation Q: les charges d’exploitations distribuées par les planchers

aux poutres.

¥} Les forces sismiques E : contient 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 :
1) 1.35G +1.5Q

2) G+Q

3) 0.8G+E
4) 0.8G- E

5 G+Q+E

6) G+Q-E
. Vérification des erreurs ;
o Lancement de 'analyse ;
o Interprétation des résultats.
. Détermination du spectre de réponse :
Zone : 1E}
Usage X 2
Assise : S3
Coefficient de qualité ; 1.200
Coefficient de comportement : 3.500
Amortissement : 10.00 %

V.4- Interprétation des résultats :

V.4.1- Vérification la résultante des forces sismiques :
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La résultante des forces sismiques a la base Viobtenue par combinaisons des valeurs
modales, ne doit pas étre inférieure a 80% de la résultante des forces sismiques
déterminées par la méthode statique équivalente V.

a. Calcul la force statique équivalente :

La force sismique totale a la base de la structure doit étre calculée dans les deux
directions par :

V:AxDxQW

Avec :
A : Coefficient d’accélération de zone ;
D : Facteur d’amplification dynamique moyen ;
Q : Facteur de qualité ;
R : Coefficient de comportement et
W : Poids total de la structure

Coefficient d’accélération de zone A :

Donné par le tableau (4.1) suivant la zone sismique et le groupe d’'usage du batiment
- Zone lla
- Groupe 2 (Ouvrage courants ou d'importance moyenne)
=>A=0.15

a) Coefficient de comportement R :

Pour déterminer le coefficient de comportement, on doit vérifier la distribution des efforts

sur les poteaux et voiles

Distribution de I'effort Normal

80% 0,6726

60%

a0% 0,3273

20%

0%
N Voiles N Poteaux

N% voiles > 20% => Systeme 2 : c’est un systéme de contreventement constitué de
voiles en béton armé =>R =3,5 [RPA99 version2003)/tableau 4]
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( B,
Critere Pax Pay
1. Condition minimales sur les
files de contreventement 005 005
2. Redondance en plan 0.05 0.05
3. Régularité en plan 0.05 0.05
4. Régularité en élévation 0.05 0.05
5. Contréle de la qualité des 0 0
matériaux
6. Contréle de la qualité de 0 0
I'exécution
0.2 0.2
b) Facteur de gualité Q :
Tableau.VI.1: Valeurs des pénalités Pq
Q=1+SPg=1+0.2=1.2
C) Calcul du poids de la structure W :
W =2 Wi + 82 W [RPA99version2003/formule 4.5]
Avec :
w

Gi : Poids du aux charge permanentes ;

Wo : Poids du aux charges d’exploitation ;
W L o :
Z ¢l : Résultante des réactions verticales dues aux charges permanentes

ZWQ‘ : Résultante des réactions verticales dues aux charges d’exploitation

Remargue : le poids total de la structure est donné par le logiciel rabot bat

W =49662,66 KN

V.5- Calcul de |la force sismigue :
Le calcul des sollicitations sismique se fait par la méthode d’analyse dynamique modale
spectrale, L’action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant :

91



Chapitre 5 : Etude Sismique

1.25A{1+ TL(Z.SU%—ljj 0<T<T,

1

2.5;7(1.25A)(%j T, <T<T,

2/3
g 2.577(1.25A)(%j(TT—2j T
2.5;7(1.25A)(%2] (ng (%j T >3.0s

Avec :

A : Coefficient d’accélération de zone.
h : Facteur de correction d’amortissement.

I T _ 0764
"= e+~ e+~ "

x: Pourcentage d’amortissement critique.

R : Coefficient de comportement de la structure.

T1, T2 : Périodes caractéristiques associées a la catégorie de site.

Q : Facteur de qualité.

Pour notre étude les valeurs caractérisant le spectre de réponse sont présentées sur le

tableau suivant

Valeurs caractérisant le spectre de réponse élastique.

0.15 0.764 10% 3,5 0.15 0.50 1.2
a. Spectre de réponse sismigue
Accélération(m/s"2)
2.0
\
\
\
\
\
\\
1.0 *-,\\
—ﬂ\\ ‘a\‘-\- -
.“Iériodle (s)
0.0 .0 1.0 2.0 .0
B. Disposition des voiles de contreventement
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V.6- Vérification vis-a-vis le réglement parasismiqgue Algérien RPA 2003

V.6.1- Vérification du comportement dynamique :

Résultat de I'analyse modale

Masse
cumulée UY

Masse

cumulée UX

modale
Uy (%)

[
0
%)
©
=

Masse
modale
UX (%)

Période
(sec)

Mode

ol N|lo|lo
S| M| M| ™
O.oooooo
o | © | ©
O | © | 4| O
NI~ | o |6
O | © | I~ | ©
N~ ~]|
N~
o N | O
S|2lele
o|lpw| oo
O (@]
o | 1
518188
2lo|lo | g
< |0 | 0| <
0| S| N o
o | o O | ©
— [N [ | <
Qo (O | O | O
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o | O | O | O
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Mode 5 0.13 5.22 0.00 93.82 68.39
Mode 6 0.10 0.00 18.91 93.82 87.30
Mode 7 0.09 0.03 0.00 93.85 87.31
Mode 8 0.08 2.73 0.00 96.58 87.31
Mode 9 0.07 0.00 3.46 96.58 90.76
Mode 10 0,05 0.00 0.00 96.58 90.76

° Vérification ART 4.3.4 RPA 2003 :

Le nombre de mode a retenir dans chacune des deux directions d’excitation doit étre tel
que :

- La somme des masses modales effectives pour les modes retenues soit égale a au
moins a 90% de la masse totale de la structure :

Directions xx : 108™e mode : Masse cumulée = 96,58% => Condition vérifiée

Direction yy : 10¢™¢ mode : Masse cumulée = 90,76 % => Condition vérifiée

Déformées modales
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i

Mode 1 : translation suivant X
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Mode 2 Translation suivant Y
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Mode 3 Torsion

° Vérification ART 4.3.6 RPA 2003 :
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La résultante des forces sismique a la base obtenue par combinaison des valeurs
modales ne doit pas étre inferieur a 80% de la résultante des forces sismiques déterminée
par la méthode statique équivalente pour une valeur de la période fondamentale donnée
par la formule empirique appropriée.

Estimation de la période fondamentale de la structure par la formule empirique :
T1=Crhy¥

Hn=21,72m ; Ct= 0,05
= T1=0,50s

T2 =

Direction X :

T2 =0,33s

= Ty empirique = min(T1;T2) =0,33s
Direction Y :

T2 =0,46

= Ty empirique = mln(Tl, TZ) =0,468

V.7- Détermination de la période To de calcul du facteur d’amplification dynamique
D:

Direction X :

Ty anatytique = 0,54s

T empirique =0,33S

1.3 Ty empirique =0,43S

On remarque que : T, anatytiqgue > 1.3 Tx empirique =

To—x = 13Ty empirique = 0,435

Direction Y :

Ty anaiytique =0,45s

Ty empirique =0,46S

On remarque que : Ty analytique < Ty empirique =>

TO—y = Ty analytique = 0,45s
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V.7.1- Calcul du facteur d’amplification dynamique D :

2.5n 0<T<Ts
D=/ 2.5n(T2/T)%3 To<T<3s
2.5n(T2/3)23(3/T)53 T>3s

Direction X : Ty_, = 0,43s
=>D,=191
Direction Y : Tp_,, = 0,455
=>D,=191

Tableau récapitulatif des résultats de la méthode statique équivalente :

49662,66
4878,29
4878,29

Vxdyn= 6074.97 KN > 80% Vwmsex = 3902.63 KN => Condition vérifiée
Vydyn= 7873.71 KN > 80% Vwmsey = 3902,63 KN => Condition vérifiée

° Vérification ART 5.10 RPA 2003 :

Les déplacements latéraux d’'un étage par rapport a I'étage qui suit ne doivent pas
dépasser 1% de la hauteur de I'étage.

Le déplacement horizontal a chaque niveau K de la structure est calculé comme suit :
Ok = R Oek.

Oek : déplacement due aux forces sismique Fi. (y compris I'effet de torsion).

R : coefficient de comportement (R=3,5).

Le déplacement relatif au niveau « K » par rapport au niveau « K-1 » est égal a :
Ak= Ok — Ok-1

Valeurs des déplacements inter-étages :
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Niveau Akx (cm) Aky (cm)

Sous-Sol 0,158 0,167
RDC 0,462 0,514
1 0,523 0,614
2 0,558 0,666
3 0,598 0,728
4 0,616 0,762
5 0,629 0,780
6 0,615 0,773

Le déplacement inter-étage max = 0,780 cm < 1% de la hauteur de I’étage =>
condition vérifiée

Justification vis-a-vis de I'effet P-A

5.9. JUSTIFICATION VIS A VIS DE L'EFFET P-A

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

P, : poids total de la structure et des charges d'exploitation associées au dessus
du niveau “k ",

0= P. Au / Vu hl <0.10 (5.6)

n

P = X (wg + Bw,) voir paragraphe 4.2.3 (4.5)
=k

V, : effort tranchant d'étage au niveau “k'

A, : déplacement relatif du niveau “k" par rapport au niveau “k-1"
(voir paragraphe 4.43, formule 4.20)
h, : hauteur de I'étage “k "

DIRECTION X
Etage P A V H 0 Vérification
RDC -75405 [0,158 5134,06 |3,06 0,0076 OK

-65758  |0,462 5060,26 |4,08 0,0147 OK

-56717 [0,523 4838,37 (3.4 0,0180 OK

-50790 |0,558 4633,38 |3,06 0,0200 OK
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-45510 |0,598 4405,44 |3,06 0,0202 OK

-40230 |0,616 4128,37 |3,06 0,0196 OK
6 -35013  |0,629 3812,1 |3,06 0,0189 OK

DIRECTION Y

Etage P A Vv H 0 Vérification
RDC -75405 |0,167 4663,13 |3,06 0,0088 OK
1 -65758 |0,514 4581,46 |4,08 0,0181 OK
2 -56717 |0.614 4363,05 (3,4 0,0235 OK
3 -50790 |0,666 4172,6 |3,06 0,0265 OK
4 -45510 |0,728 3959,47 |3,06 0,0273 OK
5 -40230 |0,762 3707,73 |3,06 0,0270 |OK
6 -35013 |0,78 3430,09 |3,06 0,0260 |OK

o Vérification Art 7.4.3.1. RPA 2003 :
L’effort normal de compression de calcul est limité par la condition suivante :

Ng
} Bc-fﬂﬁ

v =030

V, I'effort normal réduit.

Nd : effort normal de calcul s’exergant sur une section, en (N)
Bc : section du poteau en (mm?)

Fc28 : résistance caractéristique a la compression du béton en (MPa).

Vérification de I’effort normal réduit Poteaux 50x50.

Ny (N) 778010
Bc (mm?) 250000
Fc28 (MPa) 25

\Y; 0,12

v =0,12 < 0,3 => Condition vérifiée
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Vérification de I’effort normal réduit Poteaux 45x45.

Ny (N) 470440
Bc (mm?) 202500
Fc28 (MPa) 25

v 0,09

v =0,09 < 0,3 => Condition vérifiee

Vérification de I’effort normal réduit Poteaux 40x40.

N4 (N) 194550
Bc (mm?) 160000
Fc28 (MPa) 25

v 0,05

v = 0,05 < 0,3 => Condition vérifiée

Vérification de I’effort normal réduit Poteaux 35x35.

Ng (N) 123678
Bc (mm?) 122500
Fc28 (MPa) 25

Y 0,04

v =0,04 < 0,3 =>Condition vérifiée
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VI- Etude des portiques

VI.1- INTRODUCTION :

L'ossature du batiment est constituée d'éléments verticaux (poteaux) et horizontaux (poutres).
L'assemblage des poteaux et des poutres constitue les portiques.
VI.2-Définition :
VI.2.1- Poteaux :

Ce sont des éléments porteurs verticaux en béton armé, ils constituent des points d'appuis pour

transmettre les charges de la superstructure aux fondations, sont sollicités a la flexion composée.
VI.2.2- Poutres :

Ce sont des éléments horizontaux en béton armé, transmettant les charges des planchers aux
poteaux, leur mode de sollicitation est la flexion simple étant donné qu'elles subissent des efforts

normaux tres faibles.

VI.3- Ferraillage des portiques :

VI.3.1- Combinaisons d'actions :

Dans le cas des batiments courants, les diverses actions sont notées :

. G : Charges permanentes ;
o Q : Charges d'exploitations et
o E : Efforts sismiques.

X/

< Combinaisons prises en compte :

> BAEL 91 : Combinaisons fondamentales ou bien durables et transitoires ;
1.35G +1.5Q E.LU—

G+P —> E.L.S.

> RPA99 (version2003) : Combinaisons accidentelles ;

0.8xG + E
= Poteaux

G+QzE
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0.8xG + E
= Poutres
G+Q=zE

Les efforts sont calculés en tenant compte de ces combinaisons a I'aide du logiciel Robot bat.

VI1.3.2- Ferraillage des poutres :

On distingue trois types des poutres :

> Poutres principales : (30x45) cm?.
> Poutres secondaires : (30x40) cm?.
a. Ferraillage réglementaire :

M Recommandation du RPA99 (version 2003):

> Armatures longitudinales :

e Armatures minimales : 0.5%xB en zone lla.
{ 4%xB  en zone courante

e Armatures maximale
6%xB en zonede recouvremant

e Longueur de recouvrement est de : 40.0 en zone lla.

Avec :
B : Section de la poutre.

> Armatures transversales :

- La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par :
A, =0.003xSxb

Avec :

b : Largeur de la section et

S : L'espacement des armatures transversales.

- L'espacement maximal des armatures transversales est déterminé comme suit :

o Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaires :
. (h
S=min | —12x0| /
4
o En dehors de la zone nodale :
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s=1
2

¥ Réglement BAEL91 :

La section minimale des armatures longitudinales en flexion simple est :

f
A =0.23x2 xphxd=
fe Pour les armatures tendues.

b. Les sollicitations des poutres :

A l'aide du fichier des résultats donné par le logiciel "Robot Bat", on obtient les résultats suivants :

Tableau.VI. 1 : Tableau récapitulatif des moments fléchissant en [KN.m] et efforts

tfranchants

Etat limite ultime Etat limite de Situation Efforts

Types (E.LU) service (E.L.S) accidentelle tranchant
S

Mt Ma Mt Ma Mt Ma T
Moments [KN.m] [KN.m] [KN.m] [KN.m] [KN.m] [KN.m] [KN]
Poutres 68.06 123.36 49.78 90.17 71.98 98.38 124.36
principales '
Poutres
secondaires

67.68 78.99 49.50 57.45 46.34 67.04 117.97

> Armatures longitudinales :

¥ Conditions imposées par le RPA99 (version 2003) :
- Poutres principales : Ayin =0.005x30x 45=6.75cm?

- Poutres secondaires : A =0.005x 30 x 40 =6cm?
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M| Conditions imposées par le BAEL.91 :

1.8
- Poutres principales :
1.8

A =0.23x " x30x36=1.12cm?
- Poutres principales : 400

- Exemple de calcul : Poutres principales (30x45) cm?

b.1- En travée :

*

< Cas fondamentaux :
> Etat limite ultime (E.L.U.) :
M, =68.06 KN.m

o Vérification de I'existence des armatures comprimées :
M, 68.06x10°

n= == ~=0.122
c,-b-d° 11.33x30x(40.5)

u=0122 < uyup = 0.186 =>A" n’existe pas

o, =1~ 290 _o4apmpa
1.15

S

1000£,>1000¢, => Vs
= 0 =1.25x(1- /121 )=0.163
B=1-0.40.=0.934

o Détermination des armatures :
A M 68.06x10°
" o,-p-d 348x0.934x40.5

=5.17cm?

o Choix des armatures :
4T14—> A =6.15cm?

> Etat limite de service (E.L.S.) :
M;:* =49.78 KN.m

- Flexion simple
y=1

A =0.23x-—> x30x40.5=1.25cm?
400

- Section rectangulaire sans¥ = ao<——+—"=0, < a_b =0.6x f, =12MPa

2 100
- Acier FeE400
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MY 68.06

y=—r="—"-——=137
Avec | M 49.78
L37-1, 20 4385
2100 > a=0.163= Condition vérifiée.
Conclusion :
s < b= 12MPa
Fissuration peu nuisible => |es armatures calculées a E.L.U. seront maintenues.

(Aucune vérification pour oy)

< Situation accidentelle :
M€ =71.98KN.m

° Vérification de I'existence des armatures comprimées :

acc 3
po ME_ 71998x10° o9

5,-b-d?  14.78x30x(40.5)>

=009 s =0.186p A existe pas

1000£,>1000¢, = Vs
= 00 =1.25x(1- 1-2p1)=0.130
B =1—0.40.=0.948

. Détermination des armatures :
My  71.98x10°
o,-B-d 400x0.948x40.5

A = =4.68cm’

At = maX(Acal;Aacc;Amin) =6.75 sz

° Choix des armatures :

3T16 Filantes + 3T16 renforcement = A=12.06cm?

b.2- En appuis :
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< Cas fondamentaux :
> Etat limite ultime (E.L.U.) :

M, =-123.36 KN.m

. Vérification de I'existence des armatures comprimées :

u 3
. M, _ 12336x10 0021

"o, -b-d? 11.33x30x(40.5)%

n=0.221_p, =0.392 =>A’ n’existe pas

o, _Te 400 sugmpa
1000£,>10008,  => ¥ 115
= 0 =1.25x(1-1-21)=0316
B=1-0.40=0.873
. Détermination des armatures :
u 3
Al = M, _ 123.36x10 _10.06cm?
o,-B-d 348x0.870x40.5
> Etat limite de service (E.L.S.) :
M =-90.17 KN.m
- Flexion simple }
-1 f —
- Section rectangulaire sans 4 = a < ==, ﬁzg =o0,<0,=0.6x f,=12MPa
- Acier FeE400 J
po M 12336, o,
Avec : M; 90.17
L3771, 20 o385
2 100 > a=0.316 = Condition vérifiée.
¢ Conclusion :

% < Ob= 12MPa
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Fissuration peu nuisible
(Aucune vérification pour oy)

< Situation accidentelle :

M2 = —98.38 KN.m

Vérification de I'existence des armatures comprimées :

M2 98.38x10°
n= == ~=0.135
o, -b-d® 14.78x30x(40.5)

n=0.135,n, =0.186p A" pexiste pas

—h

e

= ? =400MPa

1000£,>10005,  =>
= 0=1.25x(1-1-2u)=0.182
B=1-0.40=0.927

e Détermination des armatures :
MY . 3
. 98.38x10 _6.55¢m?

Aacc — —
' o,-B-d 400x0.927x40.5
A, = max(A ;i Ao A pineneLy) =10.06 cm?
° Choix des armatures :

3T16 Filantes +3T16 renforcement = A=12.06cm?

=> |es armatures calculées a E.L.U. seront maintenues.

APPUIS
- 3T16
Travée * |
® [ T |3T16 chap3T16
T étr O8x96
<t Cad 08x146
o) étr 08x96
< Cad 08x146
3T16 ¢ | | [ 3T16
: 30
| 3Ti16 . ™
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b.3- Vérification de I'effort tranchant :

T™ =124.36 KN

a) Vérification de I'influence de I'effort tranchant au voisinage d’appuis :

T,<0.267-a-b-f,

Avec :
a=0.9-d=0.9x40.5=36.45cm
T, =124360N < 0.267x36.45x 30x 20x10> =583929N
=> L’effort tranchant n’influe pas au voisinage des appuis.

b) Vérification de l'influence de I'effort tranchant sur les armatures longitudinales :

On doit vérifie que :

A st o Mo
f 0.9xd

e

1.15
400

123360

A; = 12.06cm? >
0.9-40.5

(124360 — ) 1072 = 3.47¢m? — > Condition vérifiée

C) Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne moyenne :

Nous avons :

T™  124.36x10°

u

T, = = =1.02MPa
bxd 30x40.5x100

T, = min(O.Zx Foag 4 MPaJ =2.66MPa

Vo (Fissuration peu nuisible)

1, =1.02MPa 1, = 2.66 MPa => |es armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne
moyenne

d) Section et écartement des armatures transversales At :
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. (h Db
<min| —; =25 i
% (35 10" )

45 30
35710’

Qr < min( 1.6) = 1.28cm

4910 > A, =3.14cm?

On prend : ¢, =10mm de nuance d’acier FeE400P (1cadre + 1étrier)

e) L’espacement des armatures transversales :
Selon le BAEL91 :

A . T, -03fxK
b,-8, 0.8xf_(sina+cosa)

{K =1 (flexion simple)
a =90°

Donc:

5, < A, x0.8xf, 3.14x0.8x400

< = =22.03cm
b-(r,—0.3f,,,) 30x(2.06—0.3x1.8)

d,, <min(0.9d; 40cm) =min (0.9x40.5;40)cm =36¢cm

_A-f, _3.14x400

< = =104.66¢cm
0.4b, 0.4x30

Selon le RPA99 (version 2003) :

) Zone nodale :
8e <min(5;12 - @) = min(2;12 - 1,6) = 11.25cm = 8, = 10cm

° Zone courante :

SISSDZE:& =15cm
2 2

Donc :

¢ =15¢m en zone courante
6, =10cm o Jone nodale
f) Vérification des armatures transversales :
o Zone nodale :
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A, . =0.003x10x30=0.9cm?

tmin

. Zone courante :

A, . =0.003x15%x30=1.35cm?

tmin

b.4- Longueur de recouvrement :

Lr = 40'¢Lmax

Remargue : étant donné que la procédure des sollicitations ainsi que le calcul du ferraillage
est la méme que celle déja montrée ci-avant ; on donne directement les valeurs des

armatures trouvees et le choix du ferraillage.

Tableau VI.2 : tableau récapitulatif de ferraillages des poutres

Types des poutres A [om) [?r;alz] Barres Aco£ rlt_e(égg\ljre;;gﬁt
BAEL | RPA choisis | [cM7 [cm]
Poutres | Travées 1.25 6.79 6.75 | 6T16 | 12.06 70
principales Appuis 1.25 6.75 10.06| 6T16 | 12.06 70
Poutres | Travées 1.12 6| 5.65| 6714 9.24 60
secondatres Appuis 1.12 6| 647 | 6T14 | 9.24 60

VI.3.3. Ferraillage des poteaux :

o Définition :
Les poteaux sont des éléments verticaux, constituant les éléments porteurs du systeme

planchers - poutres par point d'appuis isolés.

o Leurs réles :
- Supporter les charges verticales (effort de compression dans le poteau) ;
- Participer a la stabilité transversale par le systeme poteaux — poutres pour reprendre

les efforts horizontaux :
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- Effet du vent ;
- Effet de la dissymétrie des charges ;
- Effet de changement de la température ;

- Effet des efforts sismiques et

- Limiter I'encombrement (surfaces réduites des sections de poteaux).

Les poteaux sont sollicités dans deux sens (x et y) (voir fig.VIIl.1), ils sont calculés en

fonction de I'effort normal N et ; le moment fléchissant M selon les cas suivants :

Sens y-y Sens X-x

M — N — Al

X max corr Mymax_>Ncorr -3 A
I\Imax —> chorr — A2

Nog Mg 2 A
I\Imin —> M xcorr —> A3

Nmin _)Mycorr%Aﬁ

N
/ 7\ _y
7\ v
v M
M T

N,

My

Fig.Vl. 1: Direction des moments et effort normal dans un

P L

Les sollicitations sont calculées a I'aide de logiciel Robot bat sous les combinaisons
d’action suivantes :

On prend le cas le plus défavorable (1,35G+1,5Q) pour la situation durable et (G+Q=E) et
(0.8G+E) pour la situation accidentelle. [RPA99/V2003]
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° Le ferraillage :

Le ferraillage des poteaux sera déterminé en respectant les différentes regles imposées
par le RPA99(2003) et le BAEL91.

> Les armatures longitudinales :

Pour les armatures longitudinales, on doit respecter les conditions suivantes :

¥ Conditions de RPA99 (version 2003) :
Les armatures longitudinales doivent étre & haute adhérence, droites et sans crochets :

o Leur pourcentage minimal sera de : 0.8% en zone Il a.

o Leur pourcentage maximal sera de :

. 4% en zone courante et

. 6% en zone de recouvrement.

o Le diamétre minimum est de 12mm

o La longueur minimale de recouvrement est de :

. 40f enzonell a

o La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas

dépasser : 25cm en zone |l a

o Les jonctions par recouvrement doivent étre faites a I'extérieur de la zone nodale
(zone critique)

o Les longueurs a prendre en compte pour chaque barre des armatures longitudinales
dans la zone nodale sont :

L'=2h

h’:max{%;b;h;%cmj

Avec :
h: Hauteur de la poutre;
b et a : Section d'un poteau;
he: Hauteur libre entre deux étages.

¥ Conditions de BAEL91 : [B.A.E.L91/A.8.1,21]

La section AL des armatures longitudinales doit respecter les conditions suivantes :

115



Chapitre 6 : Etude Des Portiques

- AL 2 4cm? par meétre de périmetre ) R o
Pour une section entierement comprimée
- 0.2%B < AL <5%B
Avec :
B : Section totale du poteau.

_ ft28

A ; xB  pour unesection entiérement tendue.
e

Pour les sections rectangulaires, la distance maximale de deux barres voisines doit
respecter la condition suivante :

¢ <min (b+10cm ; 40cm)

B : Petite coté du rectangle.

-G
_.G_.
-G

B
B
=

C C

Fig.VI. 3: Espacement entre les armatures
longitudinales

> Les armatures transversales :

¥ Conditions de RPA99 (version 2003) :

Les armatures transversales des poteaux At sont calculées a l'aide de la formule :

At > pa X TU
8t axf,

Avec :
Tu : Effort tranchant ;
a : Hauteur totale de la section brute;

fe: Limite élastique des armatures transversales et
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ra: Coefficient dépend de I'élancement géométrique Ig.

*

a
0a=3.755i g <5

- Espacement entre les armatures transversales : dt

pa:2{5si hg25 Ay =0

Zone nodale :
St < min (10 ; 15cm) (zone lla)

Zone courante :

ot < 150 (zone lla)

- Section minimale des armatures transversales :

en % est donné comme suit:

5'[ Xb
Si:
. 2g>5—04%
. -)\,gS 3 — 08%

e -3< g <5 — Interpolation des valeurs limites précédentes avec:

?\g: (i ou i
a b

Avec :

a et b: Dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation

considérée et
Lt : Longueur du flambement.

¥i| Conditions de BAEL91 : [B.A.E.L.91/A.8.1.3]

- Le diameétre des armatures transversales doit étre :

1

(0N < E(PLmax

- L'espacement des armatures transversales a pour valeur :

8, =min(15¢, .. ;40cm;b+10cm)

Avec :
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b : Plus petite dimension de la section transversale du poteau et

PLmin : Plus petit diamétre des armatures longitudinales nécessaire & la résistance.

Dans la zone de recouvrement des armatures longitudinales, il faut prévoir trois cours des

armatures transversales.

L, IMinimum 3 cours
\\

\\ 1\

Fig.VIl. 4: Les armatures transversales dans la zone de

- = e ——

> Sollicitations de calcul :

Tableau.VI. 5: Tableau récapitulatif des sollicitations

Poteau Poteau Poteau Poteau
(50x50) | (45%45) | (40x40) | (35%35)
N™ [KN] | 2045.50 | 1245.13 | 782.38 | 550.24

Combinaisons

ELU Cas 1 K'\ﬁlion 4970 | 42.00 | 2446 | 5601
135G +150Q [ MC'OT]
y 50.82 | 40.75 | 2268 | 61.24
[KN.m]
M:’]ax

135.36 | 105.29 55.36 121.51
Cas 2 [KN.m]

Ncorr[KN] 1151.60 | 598.31 | 124.14 227.57

Mmax
y 105.78 75.51 120.25 83.42
Cas 3 [KN.m]
G+QzE N corr [KN] 1151.0 757.83 34.7 159.05
0.8GzE N [KN] 1579.21 | 1024.52 0.619 422.93
M corr
X 103.21 41.59 1.069 68.23
Cas 4 [KNm]
Mcorr
y 75.57 38.93 12.98 50.47
[KN.m]
N min [KN] 33.53 66.01 2.03 44,58
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Cas 5 \Y
[KN.m] 58.87 18.83 9.66 9.02
My 78.36 16.19 12.97 10.86
[KN.m]
X8 Calcul des armatures : (Exemple de calcul : poteau (45x45) cm?)
o Les armatures longitudinales :
b=45cm h=45cm d=40,5cm
. 1% cas :
> Sens X-X :
Les sollicitations prises en compte : 45
N = 1245.13KN
M =42.09 KN.m T
lcm
= M = 42.09 = 0.0338m = 3.38 Fig VI.5 : Section réduite du béton
© TN T 124513 O00M T ooam =
L'excentricité est inférieure a la moitié de la distance du noyau central :
- e = 1z = 3.75cm
On a une compression excentrée.
< Etat limite ultime (E.L.U) :
_N- 100.B. g,
1™ 100.0;
A'l — 1245.13X103-100%X45X45%X14.67 S 0 N A/l — Ocmz
100><_34—§ ) e
< Etat limite ultime stabilité de forme (E.L.U.S.F.) :

=—=23.38
e= cm

1=346.2 = 346 x 2142 _ 1647 < 50
_— . lh_ . 45 _— . —

La condition est vérifiée = le calcul se ramene au calcul de la méme section en F.C.
sollicitée a :

N, =a,.N

M; =N,.e,

e,=e+e,

306
e, = max(2cm; E) = 2cm

119



Chapitre 6 : Etude Des Portiques

e =3.38cm
A
=1+0.2x(—)* =1.04
oy X(35)

e1 = 3.38+2=5.38cm

N, = 1294.94KN
M; = 69.67KN.m

1=538cm<=< e, = % =22.5cm

Le point d'application de I’effort normal de compression se trouve a l'intérieur de la section ;
alors :

e Vérification si la section est partiellement comprimée :

45

Fig V1.6 : Schéma statique

(1)=(0.337xh—-0.81%Xcy)-0,-b-h
=(0.337X45—0.81 x 3) X 14.67 X 45 X 45 x 1072 = 3783.15KN.m
(2)=N,.(d-c,)-M,
M, =N.e
h 45
e=e + (E_ cl) = 5.38 + (7 —3) = 24,88cm

M; = 1245.13 X 0,2488 = 309.79KN.m
(2) =1294.94 x (40,5 —3) X 1072 = 309.79 = 175.81KN.m
(2)< (1) = S.P.C = le calcul se raméne en FS de la méme section sollicitée par le moment M1

. Vérification de |’existence des armatures comprimeées :
__ My 30979x10° o
K b-d2  14.67 x 45 x (40,52

u=0.286> p,; =0.186 = pivot B; g, =3.5%o

p=0.286 <pu, =0.392 = A’ n’existe pas

1000¢,>1000¢, = o, = T, _ 400

v, 115

= a=125%(1—-,/1-2u)=0432

= 348MPa
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B =1-0.4a = 0.827

. Détermination des armatures :
M, 309.79 x 103

Ay = = = 26.58cm?
o.-f-d 348 x0.827 x (40,5)

On revient a la flexion composée :

A A 26.58 —1245130 <04 0
= —_ = . - = ==

FCL "1 100. 0 100 x 348 ~ Fe

> Sens y-y :
Les sollicitations prises en compte :

N =1245.13 KN

M =40.75 KN.m

e= % = ﬂ = 0.0327m = 3.27cm
N 1245.13

1= 3467 = 346 x 2142
I 45

La condition est vérifiee = le calcul se ramene au calcul de la méme section en F.C.

=16.47 <50

sollicitée a :
N, =a,.N
M; =N,.e,
e,=e+e,
€ = max(Zcm;%) =2cm

e =3.27cm
@ =1+02x(5)? =104
g1 =3.27+2 =5.27cm

{ N; = 1294.94KN

M, = 68.24KN.m

e1=527cm < e, = 2 —22.5cm

Le point d'application de 1’effort normal de compression se trouve a l'intérieur de la section ;

alors :
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e Vérification si la section est partiellement comprimée :

I1l
()

45

Fig VI1.7 : Schéma statique

(1) =(0337xh—081Xc;)-0,-b-h

= (0.337 X 45— 0.81 X 3) X 14,67 X 45 X 45 X 1072 = 3783.15KN.m
(2)=N,.(d-c,)-M,
M, =N.e

h 45

e=e + (E_ cl> =527+ (7 —3) =24.77cm
M; = 1245.13 X 0,2477 = 308.42KN.m
(2) =1294.94 x (40,5 —3) X 1072 — 308.42 = 177.18KN.m

(2)< (1) = S.P.C = le calcul se ramene en FS de la méme section sollicitée par le moment M1

. Vérification de I’existence des armatures comprimeées :
oM 308.42 x 103 _ 0285
K, b d> 1467 x45x (40,52

pu=0.285> pn,; =0.186 = pivot B; &, =3.5%o

p=0.285<p, =0.392 = A’ n’existe pas

1000¢, 10008, =, = 1= = 490 _348mpa

v, 115
= a=125x(1-/1-2u)=0.430

B =1-0.4a = 0.828

. Détermination des armatures:
M, 308.42 x 103
A = = = 26.43cm?
o.-B-d 348 x 0.828 x (40,5)
On revient a la flexion composée :
A A N 26.43 1245130 <0=>4 0
= — =2643 — — = =
FCL ™1 100. 0 100 x 348 — Fe
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Pour le calcul sous les combinaisons accidentelles, on vous montre le cas N°05 comme exemple de

calcul :
. 5&me cag :
> Sens X-X :

Les sollicitations prises en compte :

N = 66.01 KN
M = 18.83 KN.m
—M—18'83—02852 = 28,52 >h—225
CTN T 601 PO T L8 2o = La00m

L’excentricité n’est pas faible = le ferraillage se feras en flexion composée sans majoration
des efforts.

N étant effort de compression se trouve a 1’extérieur de la section = section partiellement
comprimée, donc le calcul se ramene au calcul en flexion simple avec un moment fictif M1 =
N.e’

Vérification si la section est partiellement comprimée :

45 = G
N_e,__
Ml
Fig V1.8 : Schéma statique
. Vérification de ’existence des armatures comprimeées :
M1 = N.¢e’

e'=e+ (g - cl) = 28,52 + (% — 3) = 48,02cm
M = 66,01 x 0,4802= 31.69 KN.m

oM 31690  0.0232
T o, -b-d? 1848 x45x (40,5)2

U

pu = 0.0232<p, =0.392 = A’ n’existe pas

1000¢,>1000e, = o, = T 400 _ 400MPa

v, 1.00
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= a=125x%(1—,/1-2u)=0.0293

f=1-04a =0.988

o Détermination des armatures :
M, 31690
Al = = = 1.98cm?
os-B-d 400 x 0.988 x (40,5)

On revient a la flexion composée :

_ 1082009 a3
100.0,  °  100x 400 ™

> Sensy-y :
Les sollicitations prises en compte :

Apc1 = A —

N = 66.01KN

M = 16.19 KN.m

e=Y_1619 _ (2453m = 2453cm > * = =225
N 66.01

L’excentricité n’est pas faible = le ferraillage se feras en flexion composée sans majoration
des efforts.

N étant effort de compression se trouve a ’extérieur de la section = section partiellement
comprimée, donc le calcul se raméne au calcul en flexion simple avec un moment fictif M1 =
N.e’

Vérification si la section est partiellement comprimée :

45 = G
N_e,__
Ml
Fig V1.9 : Schéma statique
. Vérification de ’existence des armatures comprimeées :
M1 =N.¢e

e'=e+ (g—cl) = 2453 + (——3) = 44.03cm
M = 66,01x0.4403 = 29.06 KN.m
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oM 29060 00213
K=, b-d> 1848x45x (40,52

pu=0.0213<p, =0.392 = A’ n’existe pas

1000¢, >1000e, = 5, = 1= = 490 _ 400Mpa

v, 1.00
= a = 1.25x (1 —/1—2u) = 0.0269
f=1-0.4a =0.989
. Détermination des armatures :
M, 29060
T o, B-d 400 x0.989 x (40,5)

= 1.81cm?

Ay

On revient a la flexion composée :
66010

Apcy = Ay — =181 —-———=0.16cm’
rer =M = 1505 = 18— o0 a00 — O-t6em

. Armatures Transversale

o Espacement des armatures transversales :

o Suivant les regles BAEL 91 :

5, < min(L54™;40cm;b +10cm) = 18cm
=9, =15cm

> D'apreés les régles RPA 99 (version 2003): (zone II)

. Zone nodale :

5, < min{L0g™ 15¢m) = 12cm

o, =10cm

° Zone courante :
5, <15¢™ =18cm
o, =15cm

> Armatures transversales minimales :

/ 214,2
A =_f="""" =476>=>2 _03y b §
g h 45 min ! A’

=0.003.45.10=1.35cm?
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V1.4) Détermination de la zone nodale :

La zone nodale est constituée par les noeuds poteaux-poutres ;

L’ = 2.40 = 80cm L

, 286
h" = max| ——;45,45;60 | = 60cm
6

hI
Longueur de recouvrement :

Lr =40- ¢L max
Fig V.10 : Zone nodale

Schéma de ferraillage

Poteau 45X45
| . 4T14
|
N 7
J| 2T14
oINS cad T8x172
=t 2T14
¥ ?’ cad T8x120
| [ cad T8x120
i ——  4T14
45

Récapitulatif

Le calcul des armatures des autres types de poteaux s'effectuera de la méme fagon que

Précédemment ; et le ferraillage sera réesumé dans le tableau suivant :

Tableau.VI.7: Tableau récapitulatif des ferraillages des poteaux:
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Longueur de

Section Acal Amin rRPA .
type Choix Aadopt¢ | Recouvremen
[cm?] [cm?] [cm?]
t [cm?]
3 50%50 4.03 20 12T16 24.13 80
4 45%X45 1,17 16.2 4T16+4T14 14.20 80
5 40%40 2.48 12.8 6T1442T12 11.50 80
6 35%35 0.91 9.8 4T14+4T12 10.68 70
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Chapitre 7 : Etude Des Voiles

VII- Etude des voiles

VIl.1)-Introduction :

Les voiles sont des éléments en béton armé dont la longueur est au moins (04) fois
supérieure a la largeur.
Le rble principal des voiles est de reprendre les efforts horizontaux (séisme, poussée
des terres) grace a leurs rigidités importantes.
Dans notre structure, on distingue deux types de voiles :
¢ Voile de contreventement et

e Voile périphérique du sous-sol.

VII.2- Ferraillage des voiles de contreventement :

Selon larticle [7.7.4 du RPA 99 version 2003], le calcul des voiles se fera
exclusivement dans la direction de leur plan moyen en appliquant les regles classiques de

béton armé (DTR-B.C.-2.41 " CBA93 ") si les conditions suivantes sont satisfaites :

e  Satisfaction des conditions de dimensionnement fixées par le [RPA99 (version

2003)/7.7.1] (voir chapitre II)

e Les voiles de contreventement sont disposées dans deux directions orthogonales.
Pour notre structure, les deux conditions précédentes sont satisfaites, par la suite on

devra disposer les ferraillages suivants:

- Des aciers verticaux et

- Des aciers horizontaux. [RPA99/2003/7.7.4]

Les sollicitations de calcul seront déterminées sous les combinaisons d’actions suivantes :
- 135G +1.5Q

~-G=Qz=E [RPA99/2003/V.5.2]
-08G+E

VIl.2.1- les armatures verticales :

Les voiles comme les poteaux sont sollicités suivant deux sens (voir fig .VIl.1), ils

seront calculés en flexion composées avec effort tranchant.[RPA99/7.7.4]
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Nz
My
Y /AN
i //> u
X Mx

Lz

e

-~ /<
Ly

v
Y|

S

Fig.VI1.1: Les sollicitations de calcul d’un voile.

> Sens X-X :

Nz ; Mx b section des armatures verticales a I'extrémité du voile (voir figure. VII.2)

> Sensy-y:

Nz; My b section des armatures verticales parallele au parement du voile (Voir figure.
VIIIL2).

¥} Condition du RPA99 (version 2003)/7.7.4.1 :

e Les armatures minimales :

v" A chacune des extrémités du voile—s AV = 4HA10.
v" En zone courante (section des aciers verticaux paralléle aux parents du voile) :
A1=[(L - 2a) x e)]x 0.10%.
Ax= (L x e x 0.15%) - 2 Av.
A’v=max (A1; A2).
v" Lorsqu’une partie du voile est tendue sous 'action des forces verticales et
horizontales, I'effort de traction doit étre en totalité pris par les armatures, le pourcentage
minimum de I'armature verticale sur toute la zone tendue est de 0.20% de la section.
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 :
v" S =min (1.5e ; 30cm}—> en zone courante.
v" A chaque extrémité du voile ('espacement des barres doit étre réduit de moitié sur
L
10 de la largeur du voile ,Cet espacement d’extrémité doit étre au plus égale a 15 cm).
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v Le diamétre des barres verticales du voile : @S%e.

) . 1.5e Av=4HAILOD
§/2<15cm SIS 30em
—t — /l
fYes :  : o Uy
» [ ] ] [ ] & i
\FOHE Ii-'EK'IIEI'mi'[E'J Fone courante ZJDILE -d’'EE."!'I:DIE!II:I.‘iIEil
F 12 |3 F
4 2y L-2a -

3 ¥ ¥
Fig.VII1. 2 : Disposition des armatures verticales dans les voiles

VIl.2.2- Les Armatures horizontales :

Les armatures horizontales sont des armatures de répartition avec :

. Calcul des armatures horizontales :

A, > T —0.3xf,,, xk
by xS, 0.9><Le
Vs

Avec k=1 : Ys=1.

»  Disposition _des armatures : [RPA99/2003/7.7.4.2]

e Les barres verticales des zones extrémes devraient étre ligaturées avec des cadres
horizontaux dont 'espacement ne doit pas dépasser I'épaisseur du voile.

e Les barres verticales du dernier niveau doivent étre munies de crochets a 90° cm au
niveau de la partie supérieure, toutes les autres barres n’ont pas de crochets (jonction

par recouvrement).

e Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur
del0 @

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.

o Les deux nappes d’armatures doivent étre liées avec au moins 4 épingles au metre
carré, dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers I'extérieur.

Les longueurs de recouvrement doivent étre égales a :
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- Pour les barres situées les zones ou le changement du signe des efforts sous
I'action des différentes combinaisons est possible et

- 20¢ pour les barres situées dans les zones comprimées sous I'action des
différentes combinaisons possibles de charges.

o Exemple de calcul :

1- Vérification au flambement :
n = maX{SO; min [67r-]ea ;100)}
ea= max (2cm ; he/250)=2cm.

_ . 368 m
A =max| 50;min ﬂ;100
100

==

b o4

|
I
a1
o
S'
N
L
q
2
=

A=L;— K 420m
a
L= 0.7 X 257.6 = 180.32 cm. Fig. VITI. 3 : Voile le plus défavorable
V12

A =180.32x ——=31.23
20

- A=31.23< A=50 = le calcul se fera a la flexion composée.
- Aprés l'interprétation des résultats donnés par le fichier « robot bat» les
sollicitations maximales sont :

2- Calcul du ferraillage :

> Sens x-x :
Nz=662.12KN.
{ Mx=110.91KN.m
La section de calcul est de dimensions (bx100cm) (bande de 1m de largeur)

-calcul de I'excentricité :

4 100cm 4
e= (13222; x100 =16.75cm < g— c=50-10=40cm
(1)=(0.337xh-0.81xc,)-c, -b-h "
=(0.337x100-0.81x10) x14.78x 20x100 = 756736N.m. d V
1+ 1

Fig.V11.4: Section de calcul
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(2)=N-d-c,)-M,

M, = N(e + g - cj = 662120(16.75 + % —10] x1072

= M, =375753.1N.m

(2) =662120 x(90—-10)-107 —375753.1=153942.9N.m

1)>(2)=s.p.C
Le calcul se ramene en flexion simple avec moment fictif M.
3- Vérification de I'existence de A’ :

M, 375753
c,-b-d* 14.78x20x(90)°

M = 0.157

n=0.157 < pu,p =0.186 = A’ n’existe pas.

10006, > 1000¢, = o, == :ﬂg _ 400MPa

v, 1.0

= 0=1.25x (1 J1-21)=0.215
B=1-0.40=0914

. Détermination des armatures :
3757531

' 400%0.914x 90

On revient a la sollicitation réelle :

AN g1 M:—S.chmst:A:mmZ/mL

T 100x0s 0 100x 400

=11.42cm*/m_

° Armature minimale :

A, =0.0015x bxh =0.0015% 20x100 = 3cm*/m,

A =max(A_; A, )=3cm’/m_

cal?

. Choix :
. 5T12/mi—A=5.65cm?/my.

> Sens y-y:
{ N = 662.12KN
My = 2.456 KN.m
q 20cm
A
100cm y

>
N
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4- calcul de I'excentricité :
e= 2.456 x100 =0.4cm. < E —c=40cm
662.12 2 _

(1)=(0.337-h-0.81xc,) -5, -b-h
=(0.337x20-0.81x 2) x14.78 x 20x 100 = 151347.2 N.m.
(2)=N-(d-c)-M,
M, = N(e+g—cj = 662120(0.4+2—20—2jx102
= M, =55618.1N.m
(2) = 662120 (18—2)-10* —55618.1=50321.12N.m

1)=(2) =>s.P.C
Le calcul se ramene en flexion simple avec moment fictif M.

5- Vérification de I'existence de A’ :

M, 55618.1

= 2 = 2 20.116
o, b-d?  14.78x20x (18)

u

n=0.116 < p,z =0.186 = A’ n’existe pas.

1000¢, > 1000¢, = o, = 1= = 200
v, 1.00

= o =1.25x 1 - I- 21 )=0.154

B=1-0.40=0.938

=400MPa

° Détermination des armatures :

556181
' 400x0.938x18

On revient a la sollicitation réelle :

=8.23cm*/m,

=A - N__ _23—M=—8.23cm230:>A=0cm2/mL
100 x oS 100x 400
° Armature minimale :

A, =0.0015xbxh =0.0015x20x100 = 3cm? /m,

A =max(A_; A, )=3m’/m,

cal?
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° Choix :
. 5T12/mL—A=5.65cm%/m.

. Le choix des armatures :

Sens x-x : les armatures verticales : deux nappes de 5T12 / m.
Sens y-y : les armatures horizontales : deux nappes de 5T12 / m.
o L’espacement minimal des barres verticales et horizontales :
Selon RPA99 (version 2003) :

- S<min (1.5xa; 30cm)

- S<min (1.5x20 ; 30cm)=30cm, alors I’espacement se prend en fonction du nombre de

barre a condition que : S <30cm.

Donc, on adoptera un espacement : S = 20cm.

S’=20/2=10cm
3- Calcul des armatures transversales :
° Vérification de I'effort tranchant :

T, = min(Efczg;SMPa)

. Vo =3.478MPa.
Tu

’Cu =

. exd : T=14T,
3

Tu:1.4x75.28x10 _ 0.59MPa.
° 20x90x100
. Tu < ;U .
o Espacement des armatures transversales :

S <min (1.5x20 ; 30cm)=30cm

Donc on adoptera un espacement : S =20cm.

(] Armatures transversales :
At u—(0.3xf k . .
. >t (0-3xT,z9 xk) —»(Pas de reprise de bétonnage)
b, xS fe
0 09—
¥s
bAt > wfe = At TuexboxS
%S 0g'° 0.9°¢
. ¥ Ys
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= At > ﬂx 20x 20 = 0.65cm?
400
09x—
° 1
° Armatures transversales minimales :

Awn 5 1 inl Tu.0 ampa
bxS fe 2

=>A > bxS 7, _20x20 x—o'59 = A, =0.3cm?
fe 2 400 2
. Choix :

298 —A=1.00cm?

VII.2- Etude des voiles périphérique :

Selon le RPA99 (version 2003) article 10.1.2, Les ossatures au 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 maniére importante.

. Détermination des sollicitations :
a) calcul de I'effort N :
Por=ybXVb

1p=2500 Kg/m3
Vp=1xhxe =1x2.66x0.20=0.532m3
Por=2500x0.532=1330Kg.

> Etat limite ultime(E.L.U.) :
N=1.35x 1330=1795.5 daN

> Etat limite de service (E.L.S.) :
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N= Ppr:133OOKN

Calcul de la poussée des terres :

g= K. yh
avec :
Kp : Coefficient de poussée ;
Kq : Coefficient du aux surcharge ;
h:
¥: Masse volumique des terres et
Kp : utiliser les tables de Caquot et Kérisel

Hauteur du voile ;

Avec : 8=§¢ ; =35° (& : frottement mur /sol)

Y =1700 Kg/m3
Kp=0.247.

c,=0

65 = 0.247x17x 2.66 =11.17 KN/ m2

0o

266

0266

Fig.VI11.6 : Contrainte du voile

Calcul des contraintes :

On va considére le voile une dalle qui s’appuie sur 4 coté avec une charge

uniformément répartie q.

0, 5M,

>

o<

Fig.VI11.7: Panneau de dalle

11740 _ g soen/m?
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o Combinaisons fondamentales :
> Etat limite ultime (E.L.U.) :
q, = 1.35x558=753.3 daN/m

Pour une bande de 1m de largeur :

Tqu =qux1.00= 7533 daN/m..

> Etat limite de service (E.L.S.) :
q, =558 daN/m?

Pour une bande de 1m de largeur
0o =0, x1.00 = 558 daN/m_.

Calcul des sollicitations :

> Etat limite ultime (E.L.U) :

{ M =pYxq, x1>  Suivant la direction Lx

My =p, x M} Suivant la direction Ly

> Etat limite de service (E.L.S) :

M3 =13 xq, x |§ Suivant la direction Lx
M5 = py x My Suivant la direction Ly

p= Ly _ 266 _ 0.50
L, 530
p=050)04= _
la dalle porte suivant deux sens.
o Calcul des moments :

2
MX: ILIXXqXLX
My = Hy Mx

> Etat limite ultime :

u

#tx = 0.0951 MY, = 0.0951x 753.3x 2.66% = 506.89daN.m
p=0,5 =>
4, = 0.2500 My, = 0-2500%542,36 =126.73daN.m

> Etat limite de service:
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py = 0.0987 Mser, = 0.0987x558x 2,667 = 389.68daN.m

p=0,44 =>
py =0.3758 Mser, = 0.3758x 389.68 =146.44daN.m

Tableau.VIl.1 : Tableau récapitulatif des sollicitations :

SENS X-X SENS Y-Y
combinaison E.L.U E.L.S E.L.U E.L.S
Ma (daN.m) -152.07 -116.9 -63.4 -73.22
Mt (daN.m) 380.16 292.26 95.05 124.4
> Calcul des ferraillages :

o Enrobage :
Fissuration préjudiciable —_ s a=2cm

CX:a+£
2

Cy: a+ ¢+g

h, 20

<—2=—=2cm
Prax 10 10

En prend : ¢ =1cm

Donc :

Cx=a+ 1=2.5cm
2
_ 1
Cy=a+ 1+E:3.5cm

d, =h,—-c, =17.5cm

d, =h,—c, =16.5cm

Le ferraillage en appui et en travée est le méme en va prendre le moment maximal

(moment en travée).

o5 Sens X-X :
> Etat limite ultime (E. L.U.) :
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MY, =380.16 daN.m

. Vérification de I'existence des armatures comprimées :
M )
M = X 2 = 3801 6 2 = 0011 L 100 L
o, xbxd, 11.33x100x(17.5) 7 7
p=0.011<g,, =0,186= A’ n’existe pas 207|; A 7|;17-5
f, 400
1000 £,=10>1000¢,=> 0, = Y_ =15 348MPa  Fig.VI11.8: Section de calcul en travée (x-x)
S ')

= a=1.25x(1—/1-2u)=0.014
B =1-0,40. = 0,994

. Détermination des armatures:

- Mo  _ 3801.6 —163cm?/m,
o, xPxd, 348x0.994x17.5

. Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité):

Dalle pleine (barres a haute adhérence de classe FeE400) ;

A_. =0.0008xbxh =0.0008x100x 20 =1.6cm?/m,

A, =max(A_;A,,)=160cm?/m_

min

. Espacement maximal des armatures:
o L’écartement des armatures : 6 <min (3h,;33cm) =33cm
. Choix des armatures:

5T10/m. — > A =3,93cm?/ml
(T1I0 ——> e =20cm).
> Etat limite de service (E.L.S.):

M¥" = 292.26 daN.m
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_15A  15x3.93
B 100

D =0.58

E=2xDxd=2x0.58x%x17.5=20.3

Y, =-D++/D? +E = -0.58 +/0.58% + 20.3 = 3.96cm

_bxY,? 100 3.96°

| +15xAx(d-Y,)% =

«_Ms_ 29226 _ ...

| 12877.37

G, =KxY, =0.227x3.96 = 0.89MPa

+15x3.93x (17.5 - 3.96)> =12877.37cm*

o, =15xKx(d—Y,) =15x 0.157 x (17.5 — 3.96) = 46.1MPa

Fissuration préjudiciable :

os=min (2/3.fe ;150n)=min (2/3.400 ;150x1.6)=240MPa

&, =0,6.f_,, =12MPa

{Gb <3,
o, <G,

o Sensy-y:
> Etat limite ultime (E.L.U.) :

M, =95.05daN.m

= les armatures calculées a I’E.L.U seront maintenues

. Vérification de I'existence des armatures comprimées : 100
I L
Mu 1 1
"= ty 950.5 0,003

o, xbxd?  11.33x100x (165)°

u=0,003< g, = 0,186= A’ n’existe pas
f, 400

1000 £,=10>1000¢, =0, =—
¥s

= a =1,25x 11— 21 )= 0,004
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B=1-0.40.=0,998

. Détermination des armatures:

v M., _ 950.5 _ 0,16cm2/mL
o, ><B><dy 348x0.998x16.5

. Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité):

Dalle pleine (barres a haute adhérence de classe FeE400) ;
A, =0,0008xbxh =0,0008x100x 20 =1,6cm?/m,

A, =max(A_;A,,)=160cm*/m_

min

. Espacement maximal des armatures:
. L’écartement des armatures : 6 < min(3h;33cm) = 33cm
° Choix des armatures:

5T10/m.——— A =3.93cm%m.
(TLI0O ——— e =20cm).

> Etat limite de service (E.L.S.):
M} =124.4daN.m

_15A  15x3,93
B 100

E=2xDxd=2x0,58x16.5=19.14

Y, =-D++/D? +E =-0.58++/0.58% +19.14 = 3.83cm

D =0.58

3 3
| bxYy 115x Ax(d-Y,)? =—1°0X33'83 +15%3.93x (16.5-3.83)* =11335.9cm*
_Ms 1244
| 113359

5, =KxY, =011x3.83=0.42MPa
5, =15xKx(d-Y,) =15x0.11x (16.5 — 3.83) = 20.9MPa

Fissuration préjudiciable :

* ss=min (2/3.fe ;150m)=min (2/3.400 ;150x1.6)=240MPa
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&, =0,6.f_,, =12MPa

O-b < Eb r \ b
{ = Les armatures calculées a I’E.L.U seront maintenues
o, <O,

Donc le ferraillage sera deux nappes, T10 espacés de 15cm pour le ferraillage vertical.

Pour le ferraillage horizontal on adopte deux nappes de T10 espacés de 20 cm.
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Chapitre 8 : Etude De L’infrastructure

VIII- Etude de lI'infrastructure

VIII.1. Introduction :

1-Généralité:

- Les fondations sont des ouvrages qui servent a transmettre au sol support les

hY

charges provenant de la superstructure a savoir :

Le poids propre ou charge permanentes, les surcharge d’exploitations, les

surcharges climatiques et sismiques .

Le choix de type de fondation dépend de plusieurs parametres :
v La nature et le poids de la superstructure.
v La qualité et la quantité des charges appliquées sur la construction.
v La qualité du sol de fondation.
Suite a l'importance de I'effort normal agissant sur l'infrastructure et aussi notre
batiment et lier avec des autres batiments de différent hauteur, donc le type a utilisé dans

notre cas est un radier général.

VIII.2) Etude du radier :

VIIl.2.1)Généralité :

Le radier est considéré comme une dalle pleine renversée reposant sur des

nervures, qui a leur tour reposant sur les poteauy, ils seront soumis a la réaction du sol.

Dans le calcul suivant, on choisir le panneau le plus défavorable.
Remarque :
Il sera calculé a la flexion simple sur les combinaisons d’action suivantes :

L’état limite ultime de résistance :

. Situation durable et transitoire :
ELU —1.35G+1.5Q

. Situation accidentelle :
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ACCl1 > G+Q+E
ACC2—->G+Q-E

ACC5—0.8G+E
ACC6—0.8G-E [RPA99(V2003)/10.1.4.1]
. L’état limite de service:

ELS - G+Q

Fiche poteaux —>

NM M M

N\ K

Radier %‘\\A

//.

A\ ..//

Réaction dusol —>

Fif.VIIl. 1: Schéma du radier général

VIII.2.2) pré dimensionnement du radier :

Pour des raisons pratique « coffrage » le radier va déborder de 50 cm de chaque coté.

> Hauteur du radier

Le pré- dimensionnement de ce dernier consiste a déterminer sa hanteur pour qu’il
résiste aux efforts apportés par la superstructure et ceux apportées par I'effet de sous-

pression , cette hanteur doit satisfaire les quatre conditions suivantes : 5 30
4 ’ 4

1- Condition forfaitaire ;

2- Condition de rigidité ; >
3- Condition de non cisaillement ; 6,6
4- Condition de non poingonnent. 0
1) Condition forfaitaire :

% <h< % T

Fig.VIIl. 2: Dimensions du panneau

Avec : de dalle le plus sollicité
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L : la plus grande portée du panneau de dalle entre axes des poteaux.

L=6.60m = 0.825m < h <1.32m

2) Condition de rigidité :

Pour qu’un plancher soit rigide, il faut que :

r
IA
N

—

Avec :

Le : longueur élastique donnée par :

d4xEx|
Le = Kxb

K : coefficient d’élasticité du sol ;

Pour un sol de densité moyenne, K=50MN/m?3 [HENRY THONIER ; Conception et
calcul des structures de batiment ; tableau de page 305).

E : module d’Yong du béton (E=3.10% Mpa) ;

3
| : inertie du radier (I =

)

B : largeur du radier.

Pour notre cas :

L=6.60m.
4
h>3 3_K[£j
E\x

4
h 23\/3315()2 (2X6'6j = h>1.16m
X T

3) Condition de non cisaillement : [BAEL91/A5.2,2]
On doit vérifier que :
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Ty < a =0.07 f028/]/b =0.93 Mpa (Fissuration préjudiciable)

., =Tumax _ -I-max
“bxd bx0.9h

7, : Contrainte tangentielle ;

<7, [BAEL91/A5.1,1]

T, :Contrainte tangentielle admissible ;
-I-max

: Effort tranchant max.

T max — maX(TXmaX ;Tymax )

Lx 5.3 . : N
Ona — = —— = 0.80 = le panneau travaille suivant deux directions.
Ly 6.60
Donc
1. Pour les panneaux de dalle de forme réguliere.
X qUXLXXLy TV quXLxXLY
Tu = u T
3L 2xL, +L,
y
Calcul qu:

La surface du radier est de :
S = 923.5m?2

Le poids de superstructure :
G = 137053.91 KN

q’ = 1.35%+1.5Q

q'= 1.35M+1.5x5 = 207.85KN / m2

9235
T,=367.2KN ;  T,=393 KN.

T ™ =393KN.
h> 393 - =0.47m=h=>47cm
0.9x1x0.93%x10
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4) Condition de non poinconnement :

N, <0.045.U, -h. 128 @)
b avec .

Uc : périmétre du contour cisaillé sur le plan moyen du radier ;
h : épaisseur du radier ;
Nu: charge maximale appliquée par les

poteaux sur le radier, calculée a 'E.L.U.R.

f

il

| B

—

| |
T 1
I o I
1 | I b
1 |
1 I
L |
I I

h/2 a hf2oy
ettt

T a T
[

Fig.VIll .3: Dimensionnement du feuillet
moyen

Pour notre structure,

Numax=8945.74 KN appliqguée par un poteau de section carré (80x80) cmz?
Uc =4(a')
Avec :

a'=a+h

Donc :

Uc= 4 (a+h) =4 (0.8+h) = 3.2+4h

L’inégalité (1) devient :
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1920h + 2400h%—-8945.74> 0
=h>157m
Remarque :

Pour satisfaire les quatre conditions, soit h= 60 cm

N

“4
7]
. La hauteur des nervures :hn h,
L 660 160 7 K N
BETRET I o 7 S
/ ,
On prendra  hn=120 cm. N )
* Epaisseur de la dalle : Fig.VIll. 4: Dimension du radier.
L 660
. €2 —=——=33cm
20 20

On prendra e=40cm

> Pré dimensionnement des poutres :

On distingue deux types de poutres apparentes :

- poutres principales ;
- Poutres secondaire.

Les dimensions des poutres doivent satisfaire les conditions suivantes :

by

y b y bo
| 7

0.3h <bgy <0.4h

Ly by blsH

b, <
2 et 10

b=2b +b, h
Lx =530cm; Ly=660cm.

Fig.VIIl. 5:Dimensions des

Tableau. VIII. 1: Dimensions des poutres.
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Poutres Poutres
principales secondaires
h (cm) 160 160
ho (cm) 40 40
bo (cm) 50 50
b1 (cm) 45 45
b (cm) 140 140

VIII.2. 3) Détermination des sollicitations :

a) Caractéristigues du radier :
h =160 cm ; e=40cm ; ha=120cm
Surface du radier S=923.5m?

I

XX=175840m*

'w = 459610m*
Vi=19.32m

Vy=11.4340m

Avec :

Vx, Vy : abscisse du centre de gravité du radier et

Ixx, lyy : inerties du radier ;

b) Calcul du poids du radier: Pr

Poids du radier sans poutres : R=S-e7 :

Poids des poutres principales : Py = L(h—hy)-by -7, :

Poids des poutres secondaires : Fo=L (h_ hO)bO KL
Avec :

e : épaisseur du radier sans poutres ;

Yb : Masse volumique du béton ;
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L : Somme des longueurs de toutes les poutres principales et

L" : Somme des longueurs de toutes les poutres secondaires ;
P, =923.5x0.4x25= P, =9235KN.

P, =183.2x1.2x0.5x25= P, = 2748KN.

P, =188.2x1.2x0.5x 25 = P, = 2823KN.

= Pr=P +P, + P, =14806 KN.
c) Surcharges d’exploitation : Qr
Qr =5x$S
Qr =5%x923.5= Qr =4617.50KN.
d) Combinaisons d’actions :
<> Etat limite ultime (E.L.U) :

) Situations durable et transitoire : (1,35G +1,5Q)+ (1,35Pr+1,5Qr)

NG N

N, = Nj+Nu2
Avec :

1
N. . Résultante de toutes les réactions verticales appliguées sur le radier qui sont

données par le logiciel Robot Bat sous la combinaison ELUR.
Nl

u=207778.29KN
N, =207778.29+26914.35 = N, = 234692.64KN.

Mx = —289839,1KN.m
My = —-424462,06 KN.m

Avec :

Mx et My : résultante de tous les moments par rapport au centre de gravité du radier dans
la direction considérée, c’est-a-dire :

M, o =Z(Mx+ F, - (% —xg))
M yIG = Z(My + Fy ’ (yl - yg))
Mx | MY et F: sont donnés par le logiciel Robot Bat;

X, ¥ : abscisses du point d’application de Fz.
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II) Situation accidentelle: [(G + Q + E) + (Pr+Qr)]et [(0,8G + E) + 0,8 Pr]

N, = 220787,48+194235= N, = 240210.98KN.
Mx = —331049,38KN.m
My = —493957.42N.m.

o Etat limite service (E.L.S.):
(G+Q)+ (Pr+Qr)
N, =151226,16 +194235=170649.66KN.

Mx = —714592,53KN.m
My = -308121.38KN.m

e) Vérification des contraintes sous radier :

O . .
1.2 - Contraintes du sol sous la structure (sous le radier).

o2

L

.

o1

AT

Fig.VIIl. 6: Schéma des contraintes du
sol

1) Situation durable et transitoire :
<> Etat limite ultime (E L U) :
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U.V

N, M
%S

N, = 234692.64KN

o = 3bars

Suivant l'article de RPA99/V2003 :

_ —u _
Cadm = Osol = 2O = 6bars

. Sens X-X:
. 234692.64i—289839.10.19.32 102
923.50 175840

0,=2.22bars _ g,y —» Condition vérifiée

o, =2.86bars _ 5.4 — Condition vérifiée

La contrainte moyenne :

- _3-0,+0,
moy

=2.38bars

= Sens Y-Y :

o, = [234692.64 4= 424462.06 .11.43} 1072
’ 923.50 459610
o, = 2.44bars < Eadm - Condition vérifiée

o, = 2.65bars < Oadm — Condition vérifiée

La contrainte moyenne :

_3-0,+0,
O-moy_

= 2.50bars

o5 Etat limite service (EL S) :

NS MS
0-1’2 =S—il—v

r r

N, =170649.66KN
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= Sens X-X:
. 170649.66i—714592.53_1932 102
923.50 175840

o, =1,06bars < Eadm — Condition vérifiée
0, = 2,63bars < Eadm — Condition vérifiée

La contrainte moyenne :

_3-0,+0,

Omoy = =1,45bars
. Sens Y-Y:
. {170649.66 . —30812138 43] 10-2
923.50 459610

o, =177bars < Oam —>  Condition vérifiée

o, =192bars _ 4
2 < Oadm —> Condition vérifiée

La contrainte moyenne :

:3-al+02

O oy =1.81bars
2) Situation accidentelle :
. Sens X-X:
- 240210.98J_r—331049.38.19'32 102
923.50 175840

0,=2,24bars _ g.m —> Condition vérifice

0, =2,96bars _ g.am — condition vérifice

La contrainte moyenne :

- _3-0,+0,
moy

=2,42bars
. Sens Y-Y :
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La contrainte moyenne :

_[240210.98 | —493957.42
L2 923.50 = 459610

-11.33} 107

o, = 2,48bars < gam — Condition vérifiée

o, =2,72bars < Gam — Condition vérifiée

_3-0,+0,
moy

o =2 54bars

f) Vérification vis-a-vis de |'effort de soulevement :

On doit vérifier que sous pression hydrostatique le batiment ne souléve pas :
P>15-S-y-Z

Avec :

-P : Poids du batiment;

-S : Surface d'assise du batiment;

-Z : L'ancrage et

) _ 3 Fig.VIll .7: Encrage de la structure
-g : Poids volumique de I'eau (1t/m )

Pour la structure étudier : P = 137053.91 KN = 13705.391 t

15-S-y-Z =15%x9235x1x4.32 =5984.28t

P =13705.3% > 5928.28 — CV

P>1,5x S x g xZ=>la structure est stable.

VIIl.2.4) Eerraillage du radier :

VIII.2.4.1) Eerraillage de la dalle :

eLe calcul se fait pour une bande de 1m de largeur en flexion simple.

e a fissuration est considérée comme préjudiciable.
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a) Détermination des efforts :

Charge pour une bande de 1m

L
= — |-Im
a=a,( &)

Le panneau le plus sollicité :

L, =5,30m
L, =6,60m
£ = i _ 5,30 —080m = La dalle porte suivant les deux directions.
L, 660
Mx = ux xqxLx* => Suivantla direction I
My = puy X Mx => Suivant la direction I,

Etat limite ultime (E L U) :

q, = am(ij-lm =250KN/ml

o

o Etat limite de service (EL S) :

q, = am(%)lm =181KN/ml

o

« Situation accidentelle :

Que =0 [%) -Am =254 KN/ml
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Conclusion Générale :

Ce projet nous a permis d’'un coté d’assimiler les différentes techniques et logiciels de
calcul ainsi que la réglementation régissant les principes de conceptions et de calculs des
ouvrages dans le domaine du batiment.

L’étude a commencé par mettre des hypothéses de calcul et de pré-dimensionnement de
la structure

*Par ailleurs, cette étude nous a permis de tirer certains conclusions :

X La facilité d’obtenir un bon comportement dynamique vis-a-vis des
sollicitations sismiques, lorsque la structure est symétrique.

<> Une bonne disposition des voiles permet d’avoir une trés bonne répartition des
charges entre les portiques et les voiles et de limiter les effets de torsion.

<> Pour garantir une stabilité totale de structure vis-a-vis des déplacements
horizontaux nous avons effectuer la vérification du second ordre (effet P-delta).

X3 La modélisation doit, autant que possible englober tout les éléments de la
structure secondaire soient ils ou structuraux.

Puis, on a pu constater que pour la conception parasismique, il est trés important que
I'ingénieur civil et I'architecte doivent travailler en étroite collaboration dés le début du
projet pour éviter toutes les conceptions insuffisantes et pour arriver a une sécurité
parasismique réalisée sans surcout important.

Enfin, nous espérons que ce modeste travail sera une référence pour d’autres projets de
fin d’études.



