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Résumé

Notre projet présente une étude sur un batiment a usage multiple, il est constitué de parkings au
niveau du sous-sol, de locaux commerciaux au rez-de-chaussée et de logements d’habitation
aux autres étages. Le batiment devra étre implanté 8 KHAROUBA, wilayade MOSTAGANEM
qui est classée en zone sismique 1l a selon le RPA99 version 2003.

En utilisant les nouveaux réglements de calcul et de vérifications du béton armé
(RPA99V2003 et B.A.E. L91 modifie99), cette etude se divise en plusieurs partie.

La premiére entame la description générale du projet avec une présentation des caractéristiques
des matériaux utilisés.

La deuxieme partie pour le prédimensionnement de la structure et enfin la descente des charges.
La troisieme partie a pour objectif 1’étude des éléments principaux et les éléments secondaires
(planchers, escaliers, acrotére, balcon).

L’étude dynamique de la structure a fait I’objet de la quatrieme partie ou nous déterminé, grace
au logiciel ROBOT, toutes les sollicitations dues aux différents cas de chargements (charges
permanentes, d’exploitation et charge sismique).

Enfin I’étude des éléments résistants de la structure (poteaux, poutres, voiles, radier général)
sera calculée dans la derniére partie.

Mots-clés : Batiment, Béton armé, ROBOT, RPA99 v2003, BAEL91 modifier 99.
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CHAPITRE I
PRESENTATION DU PROJET

1.1. Introduction :

Toute étude de projet de construction d’un batiment dont la structure est en béton armé, a pour
but d’assurer la stabilité et la résistance de cet édifice afin de garantir sa sécurité d’usage. De
nos jours le développement économique dans les pays privilégie la construction verticale dans
un souci d’économie de 1’espace.

Cependant, il existe un danger représenté par ce choix, a cause des dégats qui peuvent étre
occasionné par les séismes et le vent. Pour cela, il y a lieu de respecter les normes et les
recommandations parasismiques qui rigidifient convenablement la structure.

Quels que soient les types de batiments en béton armé, leurs études rencontrent de nombreuses
difficultés dans le choix du modéle de comportement. Les reglements parasismiques Algériens
définissent des modeéles et des approches spécifiques a chaque type de batiment.

La stabilité de I’ouvrage est fonction de la résistance des différents éléments structuraux
(poteaux, poutres, voiles...) aux différentes sollicitations (compression, flexion...) dont la
résistance de ces éléments est en fonction du type de matériaux utilisés et de leurs dimensions
et caractéristiques.

Donc, pour le calcul des éléments constituants un ouvrage, on va suivre des reglement set des
méthodes connues (CBA 93et leRPA99, v2003) qui se basent sur la connaissance des matériaux
(béton et acier) et le dimensionnement et ferraillage des éléments résistants de la structure.

1.2.Présentation de I’ouvrage :

L’ouvrage a étudier est un batiment en béton armé constitué de RDC+ 10 Etages a usage
multiple.

Ce batiment sera implanté a « Mostaganem » ; Le terrain retenu pour recevoir le projet de 100
logements promotionnel se situe a kharouba, dont la zone est considérée comme étant une zone
de moyenne sismicité (Zone Ila) et qui appartient au groupe d’usage 2 vu que la hauteur totale
ne dépasse pas 48m, ce batiment est dans un site meuble (S3) selon le RPA99, V2003
(Reglement Parasismique Algérien Version 2003).

Notre batiment se compose de plusieurs niveaux qui ont des fonctions différentes :

- Un sous —sol.

- Un rez-de- chaussé pour 1’usage commercial et des étages courants pour 1’usage d’habitation.

1.3. Caractéristiques générales :

1.3.1. Caractéristiques géométriques de la tour :
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a. Dimensions en plan :

- Longueur entre axe 25.75 m.

- Largeur entre axe 21.50m.

b. Dimension en élévation :

-Hauteur totale du batiment 38.16m
-Hauteur a partir du Niv +0.00 33.66m.
-Hauteur d’étage courant 3.06 m.
-Hauteur du RDC 3.06 m.

- La hauteur de sous-sol est 4,5m.

c. Description de ’ouvrage :

La structure est une ossature en béton armé contreventé par des voiles en béton armé assurant
une stabilité du batiment vis-a-vis des forces horizontaux (séisme ou vent) et charges verticales.
Plancher :
On a deux types :

-Plancher corps creux dans tous les étage.

-Plancher dalle pleine pour les escaliers, balcons, RDC et sous-sol.

d. Escaliers :

Sont des éléments non structuraux qui permettent le passage d’un niveau a un autre.
Le batiment comporte & trois volées et deux paliers de repos d’étage du sous-sol au 9éme étage
Les escaliers sont coulés sur place.

e. Maconneries :

La magonnerie du batiment est réalisée en briques creuses :
> Les murs extérieurs : sont constitués en double parois de briques (10cm et 15cm

d’épaisseur) sépares par une lame d’air de Scm d’épaisseur.
» Les murs intérieurs : sont constitués d’une seule paroi de briques d’épaisseur 10cm.

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

g. Terrasse:

La terrasse du batiment est inaccessible.
h. Revétement :

Le revétement du batiment est constitué par :

» Un carrelage pour les escaliers, les couloirs et les chambres.
» L’enduit de platre pour les plafonds.
» Mortier de ciment pour crépissage de facades intérieures et extérieures.

1.3.2. Caractéristiques géotechniques du sol :

Dans notre étude le sol est considéré comme étant meuble (S3).

L’ouvrage appartient au groupe d’usage 2.

-La contrainte admissible du sol : 6 =2,5 bars.
-Le poids volumique du sol : ¥ =17 KN/m?3,
-L’Angle de frottement interne : ¢ = 35°.

- L’absence d’une nappe phréatique.

1.4. Les matériaux :

Les matériaux retenus doivent présenter les caractéristiques exigéees par le CBA 93
1.4.1. Le béton :

C’est un matériau constitué par le mélange, dans des proportions convenables, de ciments, de
granulats (gravier et sable) et d’eau.

Le dosage utilisé dans la construction et les proportions de matériaux dans 1m3 de béton est :

-Ciment utilisé ...................... CPA ou CPJ45 (dosage 350 kg / m?)
=Sable ... 400 litres / m? (Ds < 0.5mm)
~Gravier ... ....oovvviiiiiiiiiiennnns 800 litres / m* (Dg < 25mm)

-Eau de gachage ................... 160 a 180 litres / m?

Elle doit étre propre et sans matiéres organiques.
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Résistance a la compression :

La résistance caractéristique a la compression du béton f¢j & j jours d’age est déterminée a partir
d’essais sur des éprouvettes normalisées de diametre qu’égale a 16 cm et d’une hauteur de 32
cm.

- Pour des résistances fcj < 40MPa.

[fcj =——J % fc28 sij< 28jours .

T 4,76+0,83]
- Pour des résistances fcj > 40MPa.
Pour un dosage courant de 350 Kg/m?3 de ciment CPJ42,5, la caractéristique en compression
a 28 jours est estimé a 25 MPa (fc28= 25 MPa).

Résistance a la traction :

La résistance caractéristique a
ftog = 0.6+0.06 feog => fros = 2.1 MPa
Alors :
» Le poids volumique = 2500 Kg/m3

» Larésistance a la compression fes = 25 MPa.
» Larésistance a la traction fis= 2,1MPa

Module de déformation longitudinale :

a. Module de déformation instantanée :

Pour des charges d’une durée d’application inférieur a 24 heures.
Eij =11000(f cj) 1/* avec Eij et fcj en Mpa
D’ouona: Ei28 =32164,2 MPa

b. Module de déformation longitudinale différée :

Pour des charges de longue durée d’application on a :
Evj =3700(fcj)!/? avec Eij et fcj en Mpa

D’ou on a: Ev28=10721,4MPa

Coefficient de Poisson :

Ce coefficient étant le rapport des deformations transversales et des déformations longitudinales
noté "v "] :

a L’ELU : = 0 — calcul des sollicitation (béton fissuré)

aL’ELS : = 0,2 — calcul des déformation (béton non fissur¢)

Les Contraintes Limites :
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1. Contrainte limite de béton :

En se référant au reglement du C.B.A on distingue deux états limites :
» Etat limite ultime « E.LL.U » :

La contrainte ultime du béton en compression est donnée par :

_0.85/28
B ybc

Opc

Avec v : est le Coefficient de sécurité tel que :

¥p=1,5 cas des actions courantes transitoire

¥p=1,15 cas des actions accidentelles.

Le coefficient de minoration 0,85 a pour objectif de couvrir I’erreur faite en négligeant le fluage
du béton.

> Etat limite de service « E.L.S » :

La contrainte limite de service est donnée par :

0pc=0.6 xftog =15MPa

1.4.2. Aciers :

Pour le ferraillage des piéces en béton armé, on utilise les aciers de nuances suivantes :

e Acier a haute adhérence (HA) : Fe E 400 de limite élastique fe = 400 MPa
e Ronds lisses (RL) : Fe E 235 de limite élastique fe = 235 MPa
o Treillis soudés (TS) de nuance TLE 520 ; de limite élastique fe = 520MPa.

Module d’élasticité longitudinal :

D'apres I’article A2.2.1 du DTR, le module d’¢lasticité longitudinal de I’aciers est pris a : Es =
200 000 MPa = 2 000 000 bars.
Contraintes limites :

> BELU:

Le diagramme contraintes-déformations de I’acier défini par I’article A2.2.2 du DTR est

comme suit :
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¥ = A,
Ys
£ 10%0 £, = |lo A -
; Ra eme i Ic 10%o0
j } 5=V x E,
| / | L
A', Ys

Figure 1.1 : diagramme contraintes-déformations de calcul pour I’acier.

: L } fe
La contrainte de ’acier a la traction : ©S :Y_S

Ys =1.15: pour une situation durable et transitoire (normal) =>cs = 348 MPa

avec :F. = 400 MPa

Ys =1: pour une situation accidentelle (séisme) => os = 400 MPa

Avec : F. =400 MPa
> EL.S:

La contrainte limite de 1’acier a la traction :

e Fissuration préjudiciable : os = min (g X fe; 110 X /1 X ftzg)

e Fissuration trés préjudiciable : 6s =min (0.5 X fo; 90 X \/n X ft5)

Avec :
n : coefficient de fissuration.

S
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CHAPITRE Il
Pré dimensionnement des éléments résistants de la
structure

11.1. Introduction :

Le pré-dimensionnement des éléments résistants (planchers, poutres, poteaux et voiles) est une
étape importante et représente le point de départ et la base de la justification a la résistance, la
stabilité et la durabilité de 1’ouvrage aux sollicitations.

11.2. Pré-dimensionnements des poutres :

Les dimensions des poutres doivent respecter les régles imposeées par le (R.P.A 99, v2003) Art
7.5.1:
-b=>20cm

- h=>30cm

h
- -<4
b

D'apreés les regles du B.A.E.L 91, la hauteur de la poutre doit répondre aux conditions de fleche

suivantes :
L <h < L
15— 10
L : La portée entre nus d’appuis.
b
I-H
h
Figure 11.1: section transversale d’une poutre.
11.2.1. Poutres principales :
L max = 640 cm
L <he L
15— 10
640 640
—— <h<—
15 10
42.6<h<64
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-On prendrah =50 cm

0.3h<b<0.7h

15<b <35
-On prendra b =30 cm

Donc : la section de la poutre principale est de (30x50) cm?2.

Vérification des conditions imposees par le R.P.A 91 (version 2003) :

*b=30cm>20cm — C.V.

*h=50cm>30cm — C.V.

h 5

*2-0_167<4 = CV.
b 30

11.2.2. Poutres secondaires :

L max =550 cm
i <h< i
15—  ~ 10
550 550
T <h< BT}
36.6 <h<55
-On prendra : h = 45cm.
0.3h<b<0.7h
13.5<b<315

- On prendra : b = 30cm.

Donc : la section de la poutre secondaire est de (30x45) cm?

e Vérification des conditions imposées par le R.P.A 99 (version 2003) :

b=30>20cm — C.V.
h=45>30cm — C.V.

Ro®o15<45 cV.
b 30
Pouters principals (b x h) cm?

(30 x 50)

Pouters seconders (b x h) cm?
(30 x45)

Tableau 11.1 : tableau récapitulatif des sections des poutres.

11.3. Pré dimensionnements des planchers :

On distingue deux types de planchers a utiliser :
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- Plancher a corps creux
- Plancher a dalle pleine

11.3.1. Plancher a corps creux :

Les planchers a corps creux sont composés de deux éléments fondamentaux :
* L ’¢lément résistant (porteur) : poutrelle en T comportant des aciers de liaison avec la dalle de
compression.
* L’¢élément de remplissage (de coffrage) : les corps creux en béton sur lesquels est coulée une
dalle de compression en béton, arme d’un treillis soude, qui garantit une meilleure répartition
des charges.
Les planchers d’étages courant sont de type corps creux, pour les raisons suivantes :

-Facilite de réalisation.

- Réduire le poids du plancher.

-Raison économique

Pour la détermination de 1’épaisseur du plancher a corps creux, on utilise la condition de la

fleche suivante :

Len< £ [B.AE.L91/7.6.8,424]
25 20

Avec :

L : la plus grande portée entre nus d’appuis dans la direction de la disposition des solives.

Treillis soudé (TS) ———
! !
. . e Dalle de compression
Poutrelle _ /‘I
{ «+——— Corps creux
!
|
Figure 11.2 : Coupe transversale d’un plancher a corps creux.
Avec :

e h; :epaisseur du plancher.
e h, : épaisseur de la dalle de compression.

o (hs-hy) : épaisseur du corps creux.
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On a: L max = (550-30) cm = 520cm

L=520cm

520 520
< ht < =
25— "7 20

208<H <26
Hr=24cm
e On adopte un plancher a corps creux d’épaisseur (20+4) cm
* ho = 4 cm : épaisseur de la table de compression.

* h ¢c =20 cm : épaisseur du corps creux.

a- Détermination des dimensions des poutrelles :

Le plancher qu’on va étudier est composé de corps creux de 20 cm d’épaisseur et d’une dalle
de compression de 4 cm d’épaisseur.

Les poutrelles travaillent comme une sectionen T :

01 O1

N1 ho

— D

Do, P

Figure 11.3 : schéma de calcul d’un plancher a corps creux.
D’aprés le [DTR B.C.2.41] ; la largeur des ailettes de la table de compression (b) sera calculée

a partir de la plus faible des valeurs suivantes :

Ln—bo
b, < 2
b, < (6 ~8)h,
b, < L
=10
Avec :
ht = 24 cm
h—hO= 20cm
hO = 4 cm

Ln : Distance entre axes des nervures (Ln=60cm) [DTR B.C.2.2]
L : Porté entre nus d’appuis de la poutrelle (L= 520cm) ;
ho : Hauteur de la dalle de compression .
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bo : Epaisseur de la nervure.

Donc : + 2 )
b;: < 24cm ko
24cm < b; < 32cm .
it
b;: < 52cm h_ho
bl bO bl o

Figure 11.4 : section de calcul.

bi=min (24 ;32 ;52) = 24cm.

La largeur de la dalle de compression est :
b= 2XDb;+ by
b=2x24+12 = 60cm

11.3.2. Plancher a dalle pleine :

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

L'épaisseur de la dalle est déterminée a partir des conditions de résistance a la flexion (B.A.E.L
91)

]

Lx

7_
*E

Figure 11.5 : dimensions d’un panneau de dalle.

e (Cas d’une dalle qui porte suivant un seul sens :

-p= i—;<0,4 [Article A.8.2, 31/ BAEL91] et
- La charge doit étre uniformément répartie.
1 1
hd = (E - 5) Lx

e Cas d’une dalle qui porte suivant deux sens :
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04<p<Tlet
- la charge est uniformément répartie.

Ou bien dalle soumise a une charge concentrée quel que soit la valeur de p.

(L.l
ha = (50 : 40) Lx
Avec: Lx <Ly
-Lx : la plus petite dimension du panneau de dalle.
- Ly : la plus grande dimension du panneau de dalle.
Pour notre projet, nous avons :

Lx =550 —-30=520cm
Ly =640 -30=610cm

p=2=32%-0g5

Ly 610
04<p<1
Donc : la dalle porte suivant les deux sens

104<hg<13
hda=12cm
L'épaisseur des dalles dépend souvent des conditions suivantes :

e (Conditions d’isolation acoustique :

- contre les bruits aériens : 2500 x hg> 350 kg/m? => hq > 14cm
- contre les bruits d’impacts : 2500 x hg > 400 kg/m? => hg > 16cm

e Conditions de sécurité en matiere d’incendie :

- pour une heure de coupe-feu => hg = 7cm
- pour deux heures de coupe-feu => hg = 11cm

- pour quatre heures de coupe-feu =>hg = 17.5cm

Pour satisfaire aux différentes conditions précédentes on adoptera comme épaisseur Pour la

dalle pleine de hg = 14 cm

11.4. Descente de charges :

11.4.1/- Plancher terrasse inaccessible :
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La terrasse inaccessible est réalisée en plancher a corps creux surmontée de plusieurs couches

de protection et une forme de pente facilitant I’évacuation des eaux pluviales.

=] -] -] G0 obg D
oo ogglo 0508, 80 0 8,053,088 080 5 G,

000 00p 000
0 a0 oBRhal

Figure 11.6 : coupe transversale d’un plancher terrasse inaccessible corps creux

Tableau I1.2 : Charges du plancher terrasse

N° Designation

1  Protection gravillon

2  Etanchéité multicouche

3  Isolation thermique en
Polystyréne

4  Forme de pente

5  Dalle en corps creux (20+4)

6  Enduiten platre

Charge permanent G

Charge d'exploitation Q

11.4.2. Plancher étage courant :

p

(KN/m3)

20

6

4

22

10

e (m)

0,04
0,02
0,04

0,06
0.24
0,01

G
(KN/m?)
0,80
0,12
0,16

1,32
3.20

0,10

5.7
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oo o1 A WD B

Fig.11.7 : Coupe transversale du plancher étage courant.

Tableau 11.3: Charges du plancher étage courant.

Désignation p (KN/m?3) e (m)
Revétement en carrelages 22 0,02
Mortier de pose 20 0,02
Sable 17 0.01
Dalle en corps creux (20+4) / 0.24
Enduit en platre 10 0,15
Cloisons intérieures 9 0,1

Charge permanent G

Charge d'exploitation Q

11.4.3. Plancher dalle pleine :

G
(KN/m?2)
0,44
0,20
0,17
3.20
0,27
0,90

5.18

1.50
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>

Figure 11.8: Coupe transversale de la dalle pleine du plancher haut du sous-sol et RDC.

Tableau 11.4: Charges du plancher dalle pleine

N° Désignation p (KN/m?)
1  Revétement en carrelages 22
2  Mortier de pose 20
3 Sable 17
4  Dalle en béton armé 25
5  Enduiten platre 10
6  Cloisons intérieures 9

Charge permanent G

Charge d'exploitation Q

11.4.4/Dalle pleine du balcon :

e (m)

0,02
0,02
0.01
0,14
0,15

0,1

G
(KN/m?)

0,44
0,20
0,17
35
0,27
0,90

5.48

2.50
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Tableau I1.5: Charges appliquées sur la dalle pleine du balcon

N° Désignation p e G
(KN/m?3) (m) (KN/m2)

1 Revétement en carrelages 22 0,02 0,44
2 Couche en sable 17 0,01 0,17
3 Enduit en platre 10 0,02 0,2
4 Dalle en BA 25 0,14 3,5
5 Enduit en ciment 20 0,02 0,4
Charge permanent G 4.71
Charge d'exploitation Q 3.50

Tableau 11.6 : Tableau récapitulatif des charges et surcharges.

Charge et niveau G Qdan/m? E.L.U(1.35G+1.5Q) E.L.S(G+Q)
dan/m?
Plancher terrasse 570 100 919.5 670
R.D.C 548 250 1114.8 798
1¢reétage— 10°Meétage 518 150 924.3 668
1l .5. Les Murs:
. Murs extérieurs :

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

1-Enduit en ciment (e=2cm ; p=18KN/m®%) ............. 0,36KN/m?

2-Parois en brique creuse (e=15cm) ..................... 1,30KN/m?

3-Lame d’air (€=5cm) .........cooviiiit i, 0,00KN/m?

4-Parois en briques creuses (e=10cm) .................. 0,90KN/m?

5-Enduit en ciment (e=2cm ; p=18KN/m®) ............. 0,36KN/m?
G=2,92KN/m?

. Murs intérieurs (simple parois)

1-Enduit en ciment (e=2cm ; p=18KN/m®%) .................. 0,36KN/m?




2-Parois en briques creuses (e=10cm) .................. 0,90 KN/m?

3-Enduit en ciment (e=2cm ; p=18KN/m®) .................. 0,36KN/m?
G=1,62 KN/m?

11.6 . Pré-dimensionnement des poteaux :

Pour le pré-dimensionnement ; on suppose que le poteau est soumis & une compression centrée,
puis on calcule la section du poteau le plus sollicité dans notre structure. Cette section sera
généralisée pour les autres poteaux du méme niveau.

11.6.1. 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
numérotation est a partir du sommet du batiment).

Qo Terrasse =
_ % ismenge=Q+Q
] Q 282 dtage = Qp+ 0,95(Q1+ Q1)
| Qs 3% gtage =Qp+ 0,90(Q1+ Qo+ Qs)
_Q"+ 4% gtage = Qg+ 0,85(Q1+ Qut Qs+ Qu)
Qa1
[ nmetge=Qur(Gm)/2m) Qi Qut +Qa)

Figure 11.9 : Dégression des charges d’exploitation.
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Tableau 11.7 : Dégression verticale des charges

Niveau G(daN/m?) Formule de calcul Q(daN/m?)
Q

TR 570 Qo 100
geme 1088 Qo+ Q 250
i 1606 Qo +0.95*2*Q 385
e 2124 Qo +0.90*3*Q 505
geme 2642 Qo+0.85*4*Q 610
e 3160 Qo+0.80*5*Q 700
A 3678 Qo+0.75*6*Q 775
3eme 4196 Qo+0.71*7*Q 850
s 4714 Qo+0.69*8*Q 925
e 5232 Qo+0.66*9*Q 1000
RDC 5750 Qo+0.65*10*Q 1075

Sous-sol 6298 Qo+0.64*11*Q 1235

11.6.2. Les conditions de pré-dimensionnement des poteaux :

Le pré-dimensionnement doit respecter les trois conditions suivantes :
a. condition de résistance
b. condition de stabilité

c. condition imposée par le R.P. A99 v2003.

11.6.3 /Dimensionnement des poteaux les plus sollicités :
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Figure 11.10 : La section afférente du poteau le plus sollicité

a- Critére de résistance :

B XNu
cbc

Br > o
[0 (5o )+ 085 xas]

D’apreés les régles parasismiques algériennes RPA99 (version 2003)

On prendra :
: % = 0.8% = 0.008 (Zone 11 a)

e By : Section réduite du béton.

Br = (a-0,02) x (b-0,02) m?
e 0 : Facteur de durée d’application des charges (6=1).

e B : Coefficient de correction dépendant de 1I’¢lancement mécanique A des poteaux qui
prend les valeurs :

- B=140,2G0) si A < 50.

- p=0,85+2/1500 si 50 <A <70.

- On se fixe un élancement mécanique A=35 pour rester toujours dans le domaine de la

. C s 35, , .
compression centrée d'ou : g = 1+0,2(£) 2ap=12
- 0p.: Résistance du béton en compression a 1’état limite ultime.

= 0.85x -2 2.2 0.85x2= 14.2MPa
- 0. Résistance des aciers ¢ L’ELU.

f 400 _
0, =—=—=384MPa
ys 1.15

Condition de stabilité de forme :

On sait que :
34
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=—=<35 avec 1= et Li=0.7 LO

!
i B
- I: Moment d’inertie de la section du poteau
- B : Section du béton

- A :L’¢lancement du poteau

Conditions imposées par le RPA99 v2003 :

Pour zonella:ona
1) Min (a, b) > 25cm

. he
2Min (a, b) =

S
INA
Q>
IA

3) 4

==

X
L

Avec he : La hauteur libre d’étage.

Figure 11.11: hauteur libre de poteau

Et on sait que :
Nu =Nu plancher +Nu pp +Nu ps + Nu poteau
- Surface afférente du plancher : Sas = 4.80 x 4.40 = 21.12 m?
- Longueur afférente de la poutre principale : Lasf pp = 4.80 m

- Longueur afférente de la poutre secondaire : laff ps = 4.40 m

Calcul de la section de poteau (10éme étage) :

Pour le pré -dimensionnement des poteaux ; on utilise le poteau le plus sollicité (central), la
section afférente est la section résultante de la moitié des panneaux entourant le poteau .
Sous I’effet de 1’effort normal ultime de plancher :

Nu plancher = (1,35G + 1,5Q) x Sast (plancher)
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Nu plancher = (1,35x5,7 + 1,5x% 1) x4.80 x4.40
Nu plancher = 194.2 KN.

e Sous l’effet de 1’effort normal ultime de poutre principale :

Nu pp = 1.35 (0.30%0.50)25x% LAff de la poutre principale (4.80m)
Nu pp = 24.3 KN

e Sous I’effet de I’effort normal ultime de poutre secondaire :

Nu ps = 1.35 (0.3%0.45)25x% Iafs de la poutre secondaire (4.40m)
NU ps = 20.05 KN

e Sous Deffet de 1’effort normal ultime du poteau avec

Nu pot= 135(h e 'hpp)xa2X25 =0
La formule devient égale dans la zone lla :
1.2XNu

[1x Co )+ 0,852 x348]

Br>

Br > 0,6613690. Nu
Nu = 20.05+24.3+194.2+0 = 238.55 KN

Vérification de flambement :

x=%§35

Nous avons :
B=axb
a=b

axa®__ . I_ a
| = ==|= [—=—
12 B V12

Lfx V12 _ 0.7x323x 12
a 30

=> ) =24.73 <35 => condition est vérifiée

==>)\= =26.10
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Min Min 1/4
He Niveau G Q NUPP | NUPS Nu Pot Nu pl. NU Br a a B a (a,b) (a,b) < a |Flambement
(KN/m2) | (KN/ (KN) (KN) (KN) (KN) (KN) (cm?) (cm) | Choisi (cm?) (cm) >25 > /b
m2) (Cm) ? he/20 <4
Sous
306 torrasse | 5.7 1 32,4 | 22,275| - 195,99 | 288,27 | 190,65 1581 | 30 384,36 | 19,60 | Cv Cv | cv | 2470
Sous
3,06/ 1poEtage | 10,88 | 2,5 64,8 | 44,559,295 393,01 | 588,40 | 389,15| 21,73 | 30 784,53 | 28,01 Cv Cv | Cv | 2470
Sous
8,06/ goptage | 16,06 | 3,85 | 97,2 | 66,825/18,590 585,22 | 883,02 | 584,00| 26,17 | 35 1177,35 | 34,31 Cv Cv | Cv | 21,18
Sous
3061 gortage |21.24 | 505 | 1296| 89,1 |31,241 | 772,65 | 117598 | 777,75| 29,89 | 35 1567,97 | 39,60 | Cv Cv | Cv | 21,18
Sous
3061 Joptage |2642 | 61 162 | 111,37|43,892 | 95527 | 1463,42 | 967,86 | 33,11 | 40 1951,23 | 44,17 | Cv Cv | Cv | 1853
Sous 40
3.06|  gopage | 316 7 194,4 | 133,65/60,416 | 1133,11 | 1749,81 | 1157,27| 36,02 2333,08 | 48,30 | Cv Cv | cv | 1853
Sous
3.06|  goprage 36,78 | 7,75 | 226,8 | 1559276940 | 1306,14 | 2030,68 | 1343,03| 38,65 | 45 2707,57 | 52,03 | Cv Cv | cv | 16,47
Sous
3.06|  joptage (41,96 | 85 | 2592 | 1782 (97,853 | 1479,18 | 2316,59 | 1532,12| 41,14 | 45 3088,79 | 55,58 | Cv Cv | cv | 16,47
Sous 50
8.06|  soffage 4714 | 9,25 | 291,6 | 200,47|118,766 | 1652,21 | 2602,51 | 1721,22| 43,49 3470,01 | 58,91 | Cv Cv | cv | 14,82
Sous
8.06]  softage | 52,32 10 324 | 222,75|144,585 | 1825,25 | 2894,07 | 1914,05| 45,75 | 50 3858,76 | 62,12 Cv Cv | cv | 14,82
Sous
306/  joptage [58,57 | 11,4 | 3564 | 24502|170,404 | 2049,85 | 3244,93 | 2146,10| 48,33 | 55 4326,58 | 65,78 | Cv Cv | cv | 1348
45| SOUS  lga8) |12,77| 388,8| 267,3|201,644 | 2273,50 | 3641,45 | 2408,34| 51,07 | 60 4855,27 | 69,68 18,17
RDC Cv Cv Cv
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11.7. Le dimensionnement des voiles :

Les voiles sont des éléments qui résistent aux efforts horizontaux (séisme), et d’autre part, a

reprendre une part des efforts verticaux, qu’ils transmettent aux fondations.

D’apres le RPA99 version 2003 article 7.7.1 les voiles sont considérés comme des éléments
satisfaisant la condition : L > 4e. Dans le cas contraire, les éléments sont considérés comme des

éléments linéaires.
Avec :

L : longueur de voile.
e : épaisseur du voile.

L'épaisseur minimale est de 15 cm. De plus, I'épaisseur doit étre déterminée en fonction de la

hauteur libre d'étage he et des conditions de rigidité aux extrémités indiquées.
Deux types de voiles sont considérés a savoir :

e Voiles périphériques au niveau sous-sol ou le RPA exige que 1’épaisseur
a>h,/25

e Voiles linéaires ou le RPA exige que I’épaisseur

a>h,/20
Ou
h.= hauteur d’étage — 1’épaisseur du plancher
h, RDC =3.06 — 24 = 2.82 cm

Tableau II .8 : Pré-dimensionnement des voiles.

h (m) h, (m) h,/20 a (cm)
Sous-sol 4.5 4.25 0.170 25
RDC 3.06 2.82 0.141 20
Etage courant 3.06 2.82 0.141 20

La longueur minimale par mis tous les voile égale a 1,25m donc la condition de RPA /version
2003 L > 4e est vérifiée.




CHAPITRE I
ETUDE DES ELEMENTS PRINCIPAUX ET LES

ELEMENTS SECONDAIRES

|. ETUDE DES PLANCHERS
111.1.1. Introduction

Les éléments secondaires sont des éléments porteurs qui ne font pas partie du systeme de
contreventement, c¢’est-a-dire des ¢éléments structuraux n’apportant pas de contribution
significative a la résistance aux actions sismiques. Durant ce chapitre, le calcul va concerner les
éléments suivants :

Les planchers (plancher a corps creux et a dalle pleine).

Les escaliers.

Les poutres et chainage.

L acrotere.

111.1.2. Calcul des planchers :

Les planchers sont des parties horizontales de la construction dont la largeur est nettement

supérieure a 1’épaisseur, ils limitent les différents niveaux d’un batiment et ont pour fonctions

- Isolation thermique et acoustique.
- Supporter la totalité des charges permanentes et d’exploitation et
- Reprise des efforts horizontaux.

Dans notre construction, on peut distinguer deux types de planchers :

. Plancher a corps creux ;

. Plancher a dalle pleine.

111.1.2.1. Plancher corps creux :

Les planchers a corps creux sont composés de deux éléments fondamentaux :

. L’¢lément résistant (porteur) : poutrelle (solive) comportant des aciers de liaison avec
la dalle de compression.

. L’¢lément de remplissage (coffrage) : les entrevous en béton sur lesquels est coulée une
dalle de compression en béton, armé d’un treillis soudé, qui garantit une meilleure répartition

des charges (Fig. 111.1).
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Treillis soudé (TS) ——F

| |
le— Dalle de compression

/i

/ ( «}———Corps creux

Poutrelle

Figure I11.1 : coupe transversale d’un plancher a corps creux.

111.1.2.1.1. Dimensionnement des poutrelles :

Les poutrelles travaillent comme une section en T, elles sont disposées suivant le sens
perpendiculaire aux poutres principales, Le plancher a corps creux est considéré comme un
élément qui travaille dans une seule direction.

e Hauteur de plancher : hy = 24 cm.

e Epaisseur de la nervure : hg =4 cm.

e Largeur de lanervure : bp=12 cm.

111.1.2.1.2. Ferraillage de la dalle de compression :

La dalle de compression est armée d’un quadrillage de barre (treillis soudés) dont les
dimensions des mailles ne doivent pas dépasser :

e 20cm : pour les armatures perpendiculaires aux nervures ; que ’onnote : A L.

e 33cm : pour les armatures paralléles aux nervures ; que 1’on note : A //.

Les sections des armatures doivent satisfaire aux conditions suivantes :

- S_i:LnSSOcm=>AJ_22:0
- Si:50cm < Ln < 80cm =>A//24;L"

. . i . Al
Les armatures paralleles aux nervures doivent avoir une section : A // > —

Avec :
Ln : Ecartement entre axes des nervures.
fe :limite d’élasticité de ’acier en [MPA].

a- Armatures perpendiculaires aux nervures :

Dans notre plancher, on a :
Ln =60cm =>50 cm < Ln <80 cm

Donc :
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@6 => f.=520MPa

4xIn _ 4x60
Al= =

T => A | =0.46 cm?ml

Choix des armatures :

5T6/ml — A = 1.41cm?/ml
(T6 — e =20cm).

b- Armatures paralléles aux nervures :

Azt = % 93em?mi

= 2 2

Choix des armatures :

5T6/ml — A = 1.41cm?/ml
(T6 — e =20cm)

Donc : Le treillis soudé adopté est : TS@s (200x200) mm2.

111.1.2.2. Etudes des poutrelles :

111.1.2.2.1. Evaluation des charges :
Etat limite ultime : qu = (1.35G + 1.5Q) x b
Etat limite de service : gs = (G+Q) x b

Type de ELU ELS
plancher B G Q Qu s
Terrasse 0.60 5.7 1 5.52 4.02
Etage
d’habitation 0.60 5.18 1.5 5.54 4.01

111.1.2.2.2. Type de poutrelle :
Typel:
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285 470 425 3.00 5.20
Type?2:
470 475 3.00 5.20
Type3:
3.00 5.20

111.1.2.3. Méthode de calcul :
Pour déterminer les sollicitations dans les poutrelles continues, il existe deux méthodes de

calcul :

- La méthode forfaitaire (plancher a charges d’exploitation modérées) ;
- Laméthode de Caquot (plancher a forte surcharge).

111.1.2.3.1. Choix de la méthode de calcul :

- Conditions _d’application de la méthode forfaitaire : (plancher a charges

d’exploitation modérées).
Pour utiliser la méthode forfaitaire, les conditions suivantes doivent étre vérifiées :
1. Lacharge d’exploitation doit vérifier : Q< max(2 X G;5)[KN /m?].
2. Les moments d’inerties des sections transversales sont les mémes dans les différentes

travées .
3. Les portées successives des travées sont dans un rapport compris entre 0.8 et 1.25
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li+1

(O8< <125)

4. Lafissuration est considérée comme non préjudiciable (peu nuisible).

- Si les quatre conditions sont vérifiées, on appliquera la méthode forfaitaire.

- Si la premiére condition n’est pas vérifiée, on appliquera la méthode de Caquot.

- Si la premiere condition est vérifiée mais une ou plus des trois conditions (2,3 et 4) ne le
sont pas, on appliquera la méthode de Caquot minoré.

Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :

Plancher terrasse :
Typel:

1. Q=1 KN/mz2pour le plancher de terrasse
Donc Q =1 KN/m2 <max (2G ; 5) [KN/m?] C.V.

2. Les moments d’inerties est constant C.V.
3. 08< 3% _ 158 <1.25 C.N.V.
li 315
4. La fissuration est peu nuisible C.V.
Type?2:

1. Q=1 KN/mz2 pour le plancher de terrasse
Donc Q =1 KN/m2 < max (2G ; 5) [KN/m?] C.V.

2. Les moments d’inerties est constant C.V.

3. 08< - =22=173 <125 C.N.V.

4. La fissuration est peu nuisible C.V.
Type 03 :

1. Q=1 KN/mz2pour le plancher de terrasse
Donc Q =1 KN/m2 < max (2G ; 5) [KN/m?] C.V.

2. Les moments d’inerties est constant C.V.
3. 08 < ﬁ =1.67 <125 C.N.V.
4. La fissuration est peu nuisible C.V.

Conclusion : la méthode forfaitaire n’est pas applicable donc on utilise la méthode de caquot
minoree.

111.1.2.3.2. Principe des méthode choisies :

- Principe de la méthode de Caquot :
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On détache de chaque coté des appuis des fravées fictives de longueur (', et £'c
- Owou ' = 0.8 pour les travées intermédiaires

-fwou e =6 pour les travées de rives sans console

0 1 2 3

travée n°1 travee n"2 travee n"3
pw pe 3
T R TR
\ travée n°1 iy travée n°2 ik travée n°3 ik
(=1 {;:D.Bx i (= (3

Figure 111.2 : principe de la méthode de Caquot.
Avec :

W =>gauche et e =>droite

- Moment sur appuis de rive

Mi =-0.2 Mo
. 1 . , x 2
Mo : Moment en travée d’une poutre simplement appuyée ; (MO = qT).
- Moment sur appuis intermédiaire :
l,z Uw l,z Ue
Mi__‘lwxw Iy qeXle Ie
T 85 U, Ue 8.5 Uw Ue
Iw e Iw Ie
; QuwX1y+qex1i
Mi= — (danslecasoul, =1,)

8,5X(Iryy+1re)

qe

|'w l'e

Figure 111.3: schéma statique d’une poutre continue.

- Recherche des abscisses de moments fléchissant maximum : (la formule valable

uniquement pour des charges uniformément réparties).
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| M,—M,
o= 3t T Xl
X0 : Abscisse relative de Mt.
Me et My : Moment sur appuis en valeur algebrique.

- Moment en travée :

q X1 Xxq q><x(2)
2 2

M, max(xo) =

- Effort tranchant :

Xo Xo
+MW><(1—T)+M3><(T)

x|l M,—M
T=iq2 4 el w

111.1.2.4. Exemple de calcul des poutrelles :

Type 01 : on applique la méthode de Caquot minoré pour le plancher étage courant :

La méthode de travail reste la méme que la méthode de Caquot sauf qu’il faut prendre z
5]

de la charge permanente g.

G=5.18 KN/m
Q=15 KN/m

*,I.,L,I.,I, *,L,L,L,L,I..I.,L,Lﬁlllllll*?I.,L,LLJT*,L,I.,L,L,L,L.L,L,I:*

Figure 111.4 : Schéma statique d’une poutre type 1.

a- Moment fléchissant en appuis :

La charge ultime réduite : g, = [1.35 x (2 x 5.18) + (15 x 1.5)| x 0.6 = 4.15 KN/ml.

La charge de service réduite : qf = [(g X 5.18) + 1.5] X 0.6 = 2.97 KN/ml

3 3
DI s =1, = I, = 2202 — 0.00014 m*
12 12

Le moment d’inertie : I, =

Les travées fictives :

l,]_ = l1 = 2.85 m
I',=08x1,=08x470 =3.76m
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I'y=08x 13 =08 x425=340 m
I', = 0.8 x1, = 0.8x3.00 = 240 m
l’5 = 15 =520m

Appuis de rives : appuis (1) et (6)
- Etat limite ultime (ELU) :

qh, X 12 4.15 x (2.85)2

My =—02x o =-02X o => M, = —0.84 KN.m
qh, X I 4.15 x (5.20)2

Mg =—02 x> =-02X o => M, = —2.80 KN.m

- Etat limite de service (ELS) :

ql x I? 2.97 x (2.85)?

My =—02x=0—=-02x o => M, = —0.60 KN.m
ql x 12 2.97 x (5.20)2

Mg =—02x———=—02X o => M, = —2.01KN.m

Appuis intermédiaires : appuis (2) et (3) et (4) et (5) :

- Etat limite ultime (ELU) :

Mi= _QWXl’\3;\1+lel,z
85x(1'yw+1'e)
q, <13 + q%, x I3 (4.15 x 2.853) + (4.15 x 3.763)
MZ = — = Mz = —

8,5x(I'y+1,)

M, = —5.63KN.m

De la méme maniére :

M; = —6.30 KN.m
M, = —4.47 KN.m
Ms = —9.92 KN.m

- Etat limite de service (ELS) :

8,5 % (2.85 + 3.76)
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gl x 13 + g7 x 13 (2.97 x 2.853) + (2.97 x 3.76%)

M = - = M =
2 8ox (I +1,) = 2 8,5 x (2.85 + 3.76)

=> M, = —4.04KN.m

De la méme maniére :

M; = —452KN.m
M, = —3.20 KN.m
Ms = —7.11KN.m

b- Calcule de ’abscisse de Mt maximum (xo) :

B l_{_Me+MW
¥ =73 qxl

Travée de rive (1-6) :

_ L My—My_ 285 5634084
ME T <, 2 T 415%x285

=> x; = 1.15m

_ L Me—Ms _ 520 —280+9.92
Yo = 2T g x1l, 2 ' 415x5.20

= Xe = 2.92m

c- Moment fléchissant en travées :

qxX1lxXx qxxé
2 2

Xo Xo
M max(xo) = + M, X (1— T) + M, X (T)

La charge ultime : qu = [(1.35 X 5.18) + (1.5 X 1.5)] X 0.6 = 5.55 KN /ml.
La charge de service : gs = [(5.18) + 1.5] X 0.6 = 4.01 KN /ml
- Etat limite ultime (ELU) :

qu X I X x, quxxé
2 2

Xo X0
thax(xo) = + M,, X (1 _T) + M, X (T)

_ 555x285x1.15 5.55X 1.152
- 2 B 2

1.15
2.85

0.84 x (1 115 5.63 X
' ( 2.85) ' (
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M max(X0) = 3.67 KN.m
- Etat limite de service (ELS) :

qs X 1 X xg qsxx2 X X

Memax(X0) = ———— ===+ My X (1 =) + Mc X ()
_ 4,01 x2.85x%x1.15 4.01 x 1.15% 0.60 x (1 1.15 201 x 1.15
B 2 2 ' A-785)2 Zss

Mser . (xo) = 2.63 KN.m

Les autres travées sont calculées de la méme maniere et les résultats sont regroupés dans le
tableau
d- Calcul de ’effort tranchant :

uxl M,—M
T=iq2 + el w

T_+qu><l1+M2—M1_T_+5.55><2.85+—5.63+0.84
) L= 2 2.85

T, = 9.60 KN

De la méme maniére pour les autres travées les résultats des efforts tranchants sont donnés

dans le tableau

Typel:

Tableau 111.1 : Moment en appuis de plancher d’étage courant.

52




Tableau I11.2 : Moment en travées de plancher d’étage courant.

Xo Moment en travée Xo Moment en travée
1,15 Mtimax= 3,67 1,15 Mtimax= 2,63
2,34 Mtomax= 10,07 2,34 Mtamax= 7,27
2,31 Mtamin= 6,86 2,31 Mtamin= 5,13
2,17 Mtamax= 7,92 2,17 Mtamax= 5,72
2,24 Mtamin= 5,09 2,23 Mtamin= 3,83
1,28 Mtamax= 1,18 1,28 Mtamax= 0,79
1,06 Mtamin= -1,73 1,08 Mtamin= -1,15
2,93 Mtsmax= 14,25 2,93 Mtsmax= 10,32

Tableau I11.3 : Effort tranchant de plancher d’étage courant.

9.60 13,30 12,31 10,50 16.33

Type?2:
G=5.18 KN/m

Q=15 KN/m

kLJ._J._LLLLJ.%LLLLLLL*LLLL%LLLLLLLLLi

4.70 4.25 3.00 520

Tableau I11.4 : Moment en appuis de plancher d’étage courant.




Tableau I11.5 : Moment en travées de plancher d’étage courant.

Moment en travée Moment en travée
2,05 Mtimax= 11,65 2,05 Mtimax= 8,42
2,23 Mtomax= 7,22 2,23 Mtamax= 5,19
2,37 Mtamin= 3,99 2,37 Mtamin= 3,03
1,28 Mtamax= 1,18 1,28 Mtamax= 0,79
1,06 Mtamin= -1,73 1,08 Mtamin= -1,15
2,93 Mtamax= 14,25 2,93 Mtamax= 10,32

Tableau I11.6 : Effort tranchant de plancher d’étage courant.

14,87 12,86 10,50 16,33

Type3:
G=5.18 KN/m

Q=15 KN/m

H_‘I._LL.I.*LLLL.I._LLL‘I.i

3.00 5.20

Tableau I11.7 : Moment en appuis de plancher d’étage courant.




Tableau I11.8 : Moment en travées de plancher d’étage courant.

Tableau I11.9 : Effort tranchant de plancher d’étage courant.

10,78 9,26

Pour le plancher Terrasse :
Typel:

G=5.70 KN/m

Q=1 KN/m

H_LLL*LLLLLLLL*LLLLLLL*_L_LL%LLL_LLLLLL‘

2.85 4.70 4.25 3.00 5.20

Tableau 111.10 : Moment en appuis de plancher Terrasse
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Tableau 111.11 : Moment en travées de plancher Terrasse

Xo Moment en travee Xo Moment en travee
1,14 Mtimax= 3,56 1,13 Mtimax= 2,58
2,33 Mtomax= 9,99 2,33 Mtamax= 7,27
2,30 Mtzmin= 7,70 2,31 Mtamin= 5,75
2,17 Mtamax= 8,51 2,17 Mtamax= 6,15
2,22 Mtamin= 5,93 2,22 Mtamin= 4,43
1,26 Mtamax= 0,81 1,26 Mtamax= 0,54
1,14 Mtamin= -1,37 1,15 Mtamin= -0,91
2,92 Mtsmax= 14,28 2,92 Mtsmax= 10,42

Tableau 111.12 : Effort tranchant de plancher Terrasse

9,76 13,24 13,14 10,26 16,17

Type?2:
G=5.70 KN/m

Q=1 KN/m

kLLLLLLLL%LLLL_LLLiLL_LLLiL_LL_LLL_LLLi

4.70 425 3.00 5.20
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Tableau 111.13 : Moment en appuis de plancher Terrasse.

EL.S

EL. U EL.S EL. U

-8,27 -5,99 -4,29 -3,10 -9,51 -6,88
-6,91 -5,08 -3,57 -2,63 -9,32 -6,76
-1,76 -5,64 -4,03 -2,94 -7,55 -5,58

Tableau 111.14 : Moment en travées de plancher Terrasse.

Moment en travée Moment en travée
2,05 Mtimax= 11,60 2,05 Mtimax= 8,46
2,25 Mtomax= 7,02 2,25 Mtomax= 5,10
2,34 Mtomin= 4,87 2,33 Mtomin= 3,66
1,26 Mtzmax= 0,81 1,26 Mtamax= 0,54
1,12 Mtzmin= -1,15 1,13 Mtamin= -0,76
2,92 Mtamax= 14,28 2,92 Mtamax= 10,42

Tableau 111.15 : Effort tranchant de plancher Terrasse.

14,72 12,72 10,26 16,17

Type3:
G=5.70 KN/m
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Q=1 KN/m

H_‘I._LL.I.*LLLL_J._‘I._LL_L‘

Tableau I111.16 : Moment en appuis de plancher Terrasse

Tableau 111.17 : Moment en travées de plancher Terrasse

Tableau 111.18 : Effort tranchant de plancher Terrasse
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Tableau I11.19 : les résultats des moments fléchissant et efforts tranchants

Moment en Moment en Effort Moment en Moment en Effort
appui (KN/m) travée trancha  appui (KN/m) travée tranchants
(KN/m) nts (KN/m)
ELU ELS ELU | ELS ELU ELS ELU | ELS

-9.92 | -7.11 1425 1032 1633 | -951 -6.88 14.28 10.42 16.17
-992  -7.11 | 1425 1032 16.33 @ -9.51 | -6.88 | 14.28 10.42 16.17
-9.98 | -7.15 1432 1037 16.34 | -957 | -6.93 14.32 10.45 16.18

111.1.3. Ferraillage des poutrelles :

111.1.3.1. Calcul des armatures longitudinales :
Etat limite ultime (ELU) :

- Entravee:

Mt* max = 14.32KN.M
Ona:

h=24cm

ho=4cm

b=60cm

bo=12 cm

d=h-2=24—-2_-216cm
10 10

c=h-d=24-216=24cm

- Vérification de I’étendue de la zone comprimée :

h,
MTzcbxbxhox(d——)

2
Avec . gy, = 0.85;(fc28 _ 0.815>5<25 — 14.2 MPa
¢ .

4
Mt =142 X 60 X 4 X (21.6—5)

Mt =66796 N.m = 66.796 KN. M
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Mp = 66.796 KN.m > M}' = 14.32 KN.m -, La zone comprimée se trouve dans la table de
compression. Donc ; la section de calcul sera considérée comme une section rectangulaire de
dimensions (bxh) = (60x24) cmz.

Vérification de I’existence des armatures comprimées A’ :

MY 14320
W= _= _=0,036
op Xbxd 14,2 x 60 X 21.6
' f
1= 0,036 < p, = 0,392 (acier FeE400) = A'# et;1000g; > 10008 = o5 = £ =" =
S ’

348 MPa
a=125(1—-1-2p) =>a =0,045
B=1-04a=>p =098

Détermination des armatures :

N 14320 194 /]
CT o xPxd 348x098x 216 otemi/m
Condition de non fraqilité :
ft28 = 06 + 006 X fCZS
_ fog 21 )
Apin = 0,23 X by xd X — = 0.23 X 12 X 21.6 X — = 0.31 cm
fy 400

A} = max(Acap; Apin) => AY = 1.94 cm?

Choix des armatures :  3T10 —» A% = 2.36cm?

- Enappuis:

MY = —9.98 KN.m

M} < 0 — La table de compression se trouve dans la zone tendue et le béton tendu n’intervient
pas dans les calculs de résistance, donc la section de calcul sera une section rectangulaire de

dimensions (boxh) = (12x24) cm>.

Vérification de I’existence des armatures comprimées A’ :

MY 9980
n= = =0,12
op, Xbxd? 14,2x 12 x 21.62
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L= 0,12 < p, = 0,392 (acier FeE400) = A'2 et ;1000g, > 1000, —> 0 = g—ez ==

348 MPa

a=125(1-1-2p)>a=0.16

B=1-04a > B =093

Détermination des armatures :

oMy 9980 L 4sen?
AT G xBxd 348x093x2L6 o0

Condition de non fraqilité :

f
Amin=0,23xb0xdx%
e

2.1
. = _— 2
Amin = 0,23 X 12 X 21.6 X 7o = 0.31 em

A% = max(Aca; Apin) => A% = 1,43 cm?

Choix des armatures :  2T10 - A% = 1.57 cm?
Vérification a E.L.S :

- Moment en travée

M:=14.32 KN. M

Ms =10.45 KN. M

O-b<6b =0.6 X fCZS

=0.6x25=15MPa

Flexion simple

Section rectangulaire sans A’ > a@ < )/2;1 + i;z(f
Acier FeF 400
B Mt _ 14.32 — 137
VEME T 1045
y—1 fos 137-1 25
= = 0.438
2 t100~- "2 T100

a=0,045 < % + % = 0,435 Condition vérifier

Donc : Les armatures calculées a I’ELU sont maintenues pour 1’état limite de service.

- Moment en appuis :
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My=-9.98 KN. M
Ms=-7.15 KN. M

Flexion simple

Section rectangulaire sans A" > a < 7’7_1 + ];;208
Acier FeF 400
M _9.98_139
Y AT
y—1 fos 137-1 25
T To0=- 7 T To0 - 0438
a=0,16< 1’32_1 + % = 0,44 Condition vérifier

Donc : Les armatures calculées a I’ELU sont maintenues pour 1’état limite de service.

- Vérification vis-a-vis de Peffort tranchant :

Vérifiersi: 1, < T,
Tmax = 16,34 KN

fezg ;5 MPa]
Yb

Fissuration peut nuisible : T, = min [0,2 X

T, =3.33 Mpa
_Tmax_ 16340
" boxd 120%216

Ty =0,63 M Pa

T, = 0,63 MPa < T, = 3.33 MPa => Les armatures transversales sont perpendiculaires a la
ligne moyenne.
Section des armatures transversales A ; :

. (h by
@; < min (g ‘10 ¢1min)

. (24 12
0, < mm(E ey 1) = 0.68 cm
On prend :@; = 6mm de nuance d’acier FeE235 => 2@, A = 0,56 cm?

Espacement des armatures transversales 8, :

K=0

a=90
Atx0,8fe

< = 14.17
s b() X Ty,
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0.57x 0,8 X235
%S zxoes Y

812 < min(0,9d ;40 cm) = 19.44
8 < min(8,, ; 8, ) = 14.17

Vérification de la condition de non fragilité :

0.23.b0x d x ft28
fe

- En travée : (0.23x12x21.6x2.1) /400 = 0.313< As = 2.36cmz2 (Condition vérifiée).
- Sur appui : As=0.313cm? < 1.57 cm? (condition verifiée).
Vérification de fléche :

As >

Selon article B.6.5.1 CBA93 : Les conditions a vérifier pour ne pas avoir une verification sur

les fleches limites pour les poutres :

> max [L; Mt ]
16’ 10xMO0

As 4.2

<
bOxd ~ fe

1< 8m

~l=

Nous avons :

2t _ 0.046
520

14.32

max [0.063 : ] = max [0.063 ; 0.13]

’10x10.73

0.046< 0.13
— condition non Vérifiée

As 4.2
S —_
b0 xd ~ fe

2.36 4.2

<

12 X 21.6 — 400

0.009< 0.01

— condition vérifiée
| <8m
520<38
— condition vérifiée
Alors : la vérification de la fleche est nécessaire
Selon article B.6.5.1 CBA93 (valeurs limites des fleches)
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Ona:f< T F=05+— pour (I > 5m)

1000
M xDP
f_IOXEVXIf
1,1 %1,
If= ————
1+AXp

Avec

I¢ : Moment d’inertie fictif.

bxh3 h
lo = 5 +15 xAsx(E—c)

0.6x0.243 0.24

+15 x 2.36 X (T - 0.024) x 10~*

lo =

lo =1.31x 1073 m*

__ 0,05XbXfizg Ag

L™ (2xb+3xbg)p P=yq xbg

2.36 =0.01

= o1zx021
_ 0,05x0.6x2.1
"7 (2x0.6+3x12)0.01

= 4.487

A=k, =2\ =2x4.487=1.6
5 i 5

1,75 X fipg
n=1-
4 X pXog+fiug
. 175 % 2.1
h s T %001 %348+ 2.1
W= 0.748

o 1,1 x 1.31x 1073
= 1+1.794 x 0.784

If=6.15%x 10"* m*

Module de déformation longitudinale différée : E, = 3700 x 3/f.,g = 10818.87 MPa

B 14320 x 5.202
" 10 x 10818.9 x 106 X 6.15 X 10—*

f =0.00581 cm

f

0.00581< 0.5 + — = 0.501

1000
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— condition vérifiée

111.1.4. Plancher a dalle pleine :

Les dalles pleines sont des plaques généralement rectangulaires (grande portée 1, petite

portée 1,, épaisseur hy) dont les appuis sont des poutres ou des voiles en béton armé (dalle
partiellement ou totalement encastrées sur le contour) ou des murs en magonnerie (dalles
simplement appuyées sur le contour).

111.1.4.1. Méthode de calcul :

Les dalles de notre structure portent suivant deux directions (voir chap. I1), et le calcul se fait

en flexion simple.

Le principe de calcul est basé sur les points suivants :

1lm
B
— La dalle est considérée comme un panneau reposant sur 4 cotes. p@
1%

— Considérons 2 bandes : P RN AR 4

e Une bande suivant le sens x de longueur /. de largeur 1 m ;

i |
e Une bande suivant le sens y de longueur , de largeur 1 m. L

— Une charge élémentaire P appliquée sur une bande Figure 111.5 : Principe de calcul.
de 1 m perpendiculaire aux lignes d'appui a 'ELUR et a L'ELS.

Diamétre des armatures :

Le diametre des armatures a utiliser sera au plus égal au dixieme de I'épaisseur de la dalle.
D’aprés Iarticle 91-14.5/ BAEL91, on a:

hy 14 B (L -
¢<_3V€CIhd:14cm > P —-= 1,4cm - .¢f2-_. ........ - - -
10 10 Cy b C"T
Onprendra: @ = 10 mm
Calcul de ’enrobage et des hauteurs utiles : Figure 111.6: Enrobage.

La fissuration est considérée comme peu nuisible => a = 10 mm

1) 10
CX:a-I_E CX=10+7=1.5cm
o 10
Cy=a+(Z)+E Cy=10+10+7=2.5mm
Hauteurs utiles : dy =hg-C= 14-15=125cm

dy=hg-C, = 14-25=115cm

Espacement maximal des armatures :

Pour les armatures suivent le sens x-x : E = 25 < min(3hq ; 33cm)
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E = 25 < min(42 ; 33)
E=25cm
Pour les armatures suivent le sens y-y : E = 25 < min(4hq ; 33cm)
E = 25 < min(56;33)
E=25cm

Calcul des sollicitations :

M3 = u, X q %X L2 — Suivant la direction L,
Moments fléchissant :
=uy XMy  — Suivant la direction I,

[
Avec: pyetp,, =f< =l—x;v>

— Pour le béton fissuré [ELU] ;

t Coefficient de poi -{” 0
ct Loctiicient de poIsson - 9 o, — 0,2 — Pour le béton non fissuré [ELS].

Mode d’encastrement :

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

e Surappui:
0,3 My — Pour un appui de rive ;

0,5 M, — Pour un appui intermédiaire.
e Entravée:

0,85 M, — Pour une dalle de rive ;

0,75 M, — Pour une dalle intermédiaire.

Avec :

M, : Moment de flexion pour la dalle considérée isostatique.

0.5M, 0.5M, 05M, 03M, 03M,

0.75M, 0.50y
7 % |
. ? :
. Y 7 i
+ = é + 2) é §> '
= U 7 S |
7 7 |

0.85M,

VA
TAAAAAIIAAIIIA,

0.5M,
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Combinaisons fondamentales :

Données de |'étude

Repere :| Dalle n°1

Charges (G) diverses CoefMn : MO(y) <
G'(KN/m2)=| 548 n
Epaisseur de la dalle
ep(m)=| 0,14
Contrainte de l'acier utilisé Coef Mt(y) : MO
FeE (MPa) =[ 400
Contrainte du béton a 28 j
Fc28 (MPa)=| 25
Coef Ms : MO < S
Charges d'exploitations Q
Q(KN/m2)=| 2,50

Lx(m):[5:20 ]

Coef Mw :

Enrobage des aciers 0,30 [MO(x) w e /‘
C(cm)=| 2,4 A A

Coef Mi(x) :[ 0,85 | M0

Ly(m):| 6,10

CoefMe :

(050 Jmocy

Figure 111.7: dalle portante sur 4 cotés

a=2=220_ g5

l, 6.10
Pour un panneau de RDC :
La charge G diverses : G’= 5,8 KN/m?
Q=2.5 KN/m?

Poids propre :

g = Iépaisseur de dalle x 25 KN/m?®
g =3.5 KN/m3

ELU:

Charges permanentes :

G=g+G’

G = 3.5 +5,48 = 8,98 KN/m?

La charge ultime q u :

qu=(1,35G+1,5Q)=1,35x8,98 + 1,5 x2.5 = 15.87 k N/m
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1
= 8X(1+2.4 a3)

1
= 8X(1+2.4 X0.853)

Hx=0.05

Ly = a?x (1—0,95 x (1 — «)?)

by = 0.852x (1 — 0,95 x (1 — 0.85)?)
My =0.71

Suivant le sens Lx :
Mox = pxxqu % 12 = 0.05%15.87x5.202 = 21.46 KN .m

quxl
Tyx= Bxle
ux 2+
_15.87x5.20
U*™ 2+0.85
Tux = 2895 KN

Suivant le sens Ly :
Moy = puyx M x = 0.71x 21.46=21.46 KN .m

_ quly
T3
_ 15.87%6.10

ux— T
Tux=32.27 KN
ELS:
qs=(G+Q)x1
gs=(8.98 +2.5) x1
gs=11.48 KN/m
Suivant le sens Lx :

Mox = pxxQ s X Ix*> = 0.05%x11.48%5.20% = 15.52 KN .m

Tuy

qux1
Tux= xlx
ux 2+

_ 11.48x5.20
Tux=——"-""
2+0.85

Tux=20.95 KN
Suivant lesens Ly :
Moy = puyx M x =0.71x 1552 = 11.02 KN .m

— s x 1y

3
_ 11.48x6.10
=T

Tuy
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Tux=19.9 KN

Calcul moment en appuis :
ELU:

Sens X-X:

M w=-0.3 x Mox=-0.3x 21.46
M w=-6.47 KN .m

M e=-0.5x Mox=-0.5x 21.46
Me=-10.79 KN .m

Sens-Y-Y :

M 1 =-0.5 x Moy = -0.5x 15.24
M n=-7.68KN .m

M s=-0.5 x Moy =-0.5% 15.24
M;s=-7.68 KN.m

ELS:

Sens X-X:

M w=-0.3 x Mox=-0.3x 15.52
M w=-4.65 KN .m
Me=-0.5x Mox=-0.5x 15.52
Me=-7.76 KN .m

Sens-Y-Y :

M = -0.5 X Moy = -0.5% 11.02
Mn=-551 KN.m

M s=-0.5 x Mgy =-0.5x 11.02
M;=-11.02 KN .m

Calcul moment en Travées :
ELU:

Mix = 0.85%21.46

Mix = 18.34 KN .m

Mty = 0.75%15.24

My = 11.43 KN .m

ELS:

Mix = 0.85% 15.52

Mix = 13.19 KN .m

Mgy = 0.75x11.02
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Mty = 8.26 KN..m

Calcul des armatures de travée :
ELU:

Selon X-X:

Mox = 18.34 KN .m

_ 18.34
Mx = 221257 x100

Lx = 0.08 < i = 0.392 (Fe=400)
A’ 7 et 1000ss > 1000s.,

a=125(1-/1—21)=0,10

B =1-0,40 = 0.96

18340
0.96x12.5x14.2

A cal = 4.39 cm?/ml
Selon Y-Y :
Moy = 18.34 KN .m

My
My =
opXd?xb

Acal:

_ 18.3411520
M = o152 x100
14.2X11.5% X100

Hx = 0.06 < pu = 0.392 (Fe=400)
A2 et 1000ss > 1000s;

a=125(1-/1—2y)=0,07

B=1-0,40=0.97

11520

A gl z —m8m8mMm8m8Mm—
Cal = 9ex11.5%14.2

A ca1=2.96 cm?/ml

Calcul des armatures de appuis :

ELU :
Selon X-X:
MOX(W) =6.47 KN.m

—_ Mx
Hox = opXd?xb
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_ 6470
Mx = 221257 x100

Hx = 0.029 < = 0.392 (Fe=400)
A’ A et 1000ss > 1000s;
a=1,25(1-/1 — 2p) = 0.036
B=1-0,40=0.98

M

6470

Aclw) = oo a2
A cal(w)= 1.52 cm?/ml

MOx(e) =6.47 KN.m

My
opXdZxb

bx =

10790
Mx = T ox12.52 x100

Hx = 0.048 < = 0.392 (Fe=400)
A’ A et 1000ss > 1000s.
a=1,25(1-/1 —2p) = 0.061

B=1-0,40=0.97

A 10790
cal®) = o6x12.5%14.2

A cal (e) = 255 Cm2/m|
Selon Y-Y :
Moy = 7.68KN .m

My
My =
opXdZxb

B 7680
Mx = %1152 x100

Hx = 0.05 < = 0.392 (Fe=400)
A’ A et 1000ss > 1000s.

a=1,25(1-/1 —2p)=0,07
B=1-0,40=0.98

M
LXxdxaop

AcaI:

7680
0.98x11.5x14.2

A ca=1.95 cm?/ml

AcaI:
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Calcul les armatures minimales :

Sens-Y-Y :

Ay min = 8 ho (FeE400) —Avy min = 8x0,14 = 1,12cm?/ml
A1y =2.96cm?> Ay min — A Ty = 2.96 cm2/ml
Aay=1,95cm?> Ay min — A ay = 1,95 cm?/ml

Sens X-X:

3—-a
A x min :T X AY min

_3-085

A xmin= > x1.12

Axmin :120 szlml
A 1x=4.39cm?> Ay min — A 1y = 4.39 cm2/ml
A ay=2.55cm?> Ay min — A ay = 2.55 cm2/ml

Choix d’armatures :

En travée :

Sens X-X:

A 1x=4.39cm*ml — 4T12 =4.52 cm?/ml
A ay =2.55 cm*/ml— 4T10 = 3.14 cm?/ml
A ay =1.52 cm*/ml— 4T8 = 2.01 cm*ml
Sens-Y-Y :

A 1x=2.96 cm?*ml — 4T10 = 3.14 cm?/ml
A ay = 1.95cm?/ml— 4T8 = 2.01 cm?*ml

Vérification vis-a-vis aux efforts tranchants :

_ Ty _ 28950
dxbo 1000x125

Ty = 0.232 MPa

Zu=0.07x[2  =007x%2=167MPa
Yb 1.5

1.67> 0.232 — condition vérifiée

Alors : il n’y a pas des armatures transversales.
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Tableau 111.20 :

vérification des contraintes a | E.L.S suivant les sens XX et YY

Mu Ms y o= 1’;_1 + I;cozg Observation
T 18.34 13.19 1.39 0.445 Vérifiée
X-X Aw -6.47 -4.65 1.39 0.445 Vérifiée
Ae -10.79 -7.76 1.39 0.445 Vérifiée
Y-Y T 11.52 8.265 1.39 0.445 Vérifiée
A -7.68 -5.51 1.39 0.445 Vérifiée

73




1. Etude des escaliers :
111.11.1. Introduction :

Les escaliers sont des éléments permettant le passage a pied entre les différents niveaux d'un

immeuble, ils sont constitués d'une succession de gradins en béton armé ou bois ou métal.

I11.11.2. Terminologie :
Un escalier se compose d'un nombre de marche, on appelle emmarchement la longueur de ces

marches, la partie horizontale d'une marche s’appelle marche et la partie verticale s'appelle
contre marche, la distance entre les nés des deux marches successives s‘appelle giron.
La dalle qui supporte les marches s'appelle la paillasse, ces derniéres sont terminées par fois

par des paliers de repo et appuyées sur des poutres palieres ou limon ou crémaillére.

B o o (N . < s T BET =W = .
1 L T Tl O L

Figurelll.8 : différentes composantes d'un escalier

Pour les dimensions des marches "g" et contre marches "h", on utilise généralement la formule
de BLONDEL : 59cm <2h+g<66.cm

Avec : h : hauteur de la marche et g la largeur de la marche.

H=nxh>h=2

n.

L=(n-1)xg 2> g= ni

-1
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H : hauteur entre les faces supérieures des deux paliers successifs d'étage.

n : nombre de contre marches.

L : projection horizontale de la volée.

Lz = /(2802 +1702) = 327 cm

Lg Lg
L < -
30 =P = 70
327 327
30 — P =70

1090 <ep <16.35

En prend ep = 15 cm

Nous avons opté pour les dimensions figurées dans les tableaux suivant :
Tableau 111.21 : Dimensions des éléments d'escalier de RDC

Marche Contre marche Reculement Hauteur Affranchir Angle de
(cm) (cm) (cm) (cm) pente (a °)
Volé N° 01 28 18 196 144 32
Volé N° 02 28 18 252 180 32
Volé N° 03 28 18 168 126 32

Tableau 111.22: Dimensions des €léments d'escalier des étages courants

Marche Contre marche Reculement Hauteur Affranchir Angle de pente

(cm) (cm) (cm) (cm) (@°)
Volé N° 01 28 17 84 51 31
Volé N° 02 28 17 252 170 31
Volé N° 03 28 17 84 51 31
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111.11.1.3 Palier :

Tableau 111.23: Les charges du palier.

Désignation p (KN/m®) e (m) G (KN/m2)
Poids propre du palier 25 0,15 3.75
Revétement en marbre 21 0,02 0,42
Mortier de pose 20 0,02 0,40
Enduit en ciment 20 0,02 0.4
Charge permanent G 4,97
Charge d'exploitation Q 2,50

11.11.1.4 La paillasse :

Tableau 111.24 : Les charges de la paillasse.

Désignation p(KN/m® e(m) G (KN/m?
Revétement en marbre horizontal 21 0,02 0,42
Mortier de pose horizontal 20 0,02 0,4
Revétement en marbre vertical ep x 20 x h/g 21 / 0,25
Poids propre de la paillasse epx 25/cosa 25 / 4.10
Poids propre des marches % 22 22 / 187
Garde-corps / / 0,1
Enduit en platre ep x 10 /cosa 10 0,01 0,11
Charge permanent G 7.25
Charge d'exploitation Q 2,50

111.11.1.5. Détermination Des sollicitations :

L’ELU :
q patier = 1,35.4,97 +15.2,5 =10,46 KN/m
q paillasse= 1,35. 7,25 +1,5. 2,5 = 13,54 KN/m
q palier = 4,97 +2,5 =7,47 KN/m
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q paillasse= 7,25 +2,5= 9,75 KN/m
= Escalier du RDC :

Volée N° 01 :

Emmarchement = largeur du palier=1,6 m; H=145m; n=7marches; G=28cmet

h=18cm

59cm <G+2h =28 +2 .18 = 64<66 cm -> La formule de BLONDEL est verifiée

Tg o =£ =0,61 230 < (a = 32°) < 40 (condition vérifier)

Volée N° 02 :

Emmarchement = largeur du palier=1,6 m; H=1.80m;n=9marches; G=28cm et
h=18cm

59cm < G+2h =28 + 2. 18 = 64<66 cm -> La formule de BLONDEL est verifiée

Tga= % = 0,61 230 < (a = 32°) < 40 (condition vérifier)

Volée N° 03 :

Emmarchement = largeur du palier =1,6 m ; H=1.25m ; n = 6 marches ; G = 28 cm et
h=18cm

59cm<G+2h=28+2.18=64<66cm - Laformule de BLONDEL est vérifiée

Tga= % = 0,61 230 < (ax = 32°) < 40 (condition vérifier).

= Escalier de I’étage courant :
Volée N° 01 :
Emmarchement = largeur du palier =1,6 m; H=0.68 m ; n =3 marches ; G = 28 cm et
h =17 cm ; longueur de la poutre paillasse =197cm ; 7<e <10 (depuis Excel des escaliers)

5Ocm<G+2h=28+2.17=62<66cm - Laformule de BLONDEL est vérifiée

Tga= % =~ 0,61 230 < (« = 31°) < 40 (condition vérifier)
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Volée N° 02 :

Emmarchement = largeur du palier=1,6 m ;H=1.70m; n=9marches ; G=28cmeth=17

cm
Longueur de la paillasse=164cm ; 5< e <8(depuis Excel)

59cm<G+2h=28+2.17=62<66 cm - Laformule de BLONDEL est vérifiée

Tga= % = 0,61 230 < (ax = 31°) < 40 (condition vérifier)

Volée N° 03 :

Emmarchement = largeur du palier =1,6 m ; H=0.68m ; n =3 marches ; G=28cmeth =17

cm
Longueur de la paillasse =229cm ; 8 < e <11

5Ocm<G+2h=28+2.17=62<66 cm - Laformule de BLONDEL est vérifiée

Tg o= ;—; =~ 0,61 230 < (a = 31°) < 40 (condition vérifier).

Tableau I11.25 : les charges permanentes et des exploitations

G(KN /m?) Q(KN/m?) Qu(KN/m?) Qs(KN/m?)
Palier 4.97 2.50 10.46 7.47
Paillasse 7.25 2.50 13.54 9.75

111.11.1.6. Ferraillage des escaliers :

RDC
Calcul des moments fléchissants et les efforts franchants :
Volé 1

Etat limite ultime (ELU) :

M QxL? 13,54Xx1,44°

o X 0,85=2,98KN.m

Figure 1119 : Le schéma statique de volé 1
Ma=—0,3 X Mmax=—0,3 X 3,50 = =1,05 KN . m
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T= QTXI — 13,542X1,44 — 9,74‘KN

YYVVYVYVYVYYYV YV Y YIVYVY  1354KN/m
VAN AN

144 cm

-1.05 ‘ -1,05

2,98

9,74KN ‘

-9,74KN
- le meme dessin_pour ’ELS
Effot tranchant (KN) Moment en appuis (KN.m) Moment en travée (KN.m)
9,74 -1,05 2,98
En travée
Mt _ 2980

=0,013< 0,392 (Acier FeE400)

M S dZop.  100. 12,52, 142

A’ZA,donc : les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

% a=1,25(1-/1—2p) =1,25(1-vT=2.0,013) = 0,016
% B=1-04a=1-0,4 x 0,016 = 0,99

& o, =2 =2%_348 MPa

ys 1,15
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Mt 2980

A= =
cal™ gxdxos 0,99 x 12,5 x348

=0,69 cm2/ml

ft28

Amin= 0,23xbxdx == = 0,23 x100x 12,5x=- = 1,51 cm?/m|

A =max (Acal ;Amin ) = max 0,69 ; 1,51) cm?
A =151 cm2/ml
Choix : 3HA12 = 3,39 cm?

Armatures de répartition :

ar=2=22_ o84cm?
r—4— 7~ 0 cm

Choix : 3 HA10 =2,35 cm?

e < min[3h ;45]= min[30; 45]cm = 30 cm—=>condition Vvérifiée

En appui

B Ma B 1052
~ b.d%.o,, 100.12,52.14,2

u = 0,0047 < 0,392 (Acier FeE400)

A’A, donc ; les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

.a = 1,25 (1 —J(1- zu)) = 1,25(1 — /1 —2x 0,0047) = 0,0058

.f =1-04a = 1-0,4.0,0058 = 0,997

_fe _ 400 _ o
O T s T 115 a
Ma _ 1052

A= = 0,24 cm?

Bdos  0,997.12,5. 348

ft28

Amin= 0,23xbxdx "% = 0,23 x100 x12,5 x22= = 1,51 cm?

A =max (Aca » Apin ) = Max (0,24 ; 1,51) cm?
A =151 cm?/ml
Choix : 3T12 = 3,39cm?

e< min[3h ;33cm]= min[30 ; 33]cm =30 cm ->condition Vvérifiée

Armatures de répartition :
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Ar = A_339 _ 0,84 cm?
4 4

Choix : 3T10 =2,35 cm?
e< min[3h ;45]= min[30 ; 45]cm = 30 cm —>condition Vérifiée

Etat limite service (ELS)

Fissurations peut préjudiciables
i i . -1 f M L. .
Elex1on Sunpe > Sioa<—=+=2 avecy=— Iln’y aaucune vérification
Section rectangulaire 2 100 Ms
FeE400

A effectuée pour I’ELS.

Mt:QXSLZ = 2784 _ 5 59 % 0,85 = 2,14 KN.m
Ma:—0,3 X Mmax = —0,75 KN.m

_QXL _ 9,75%1,97
2 2

T

= 7,02KN

Effort tranchant(KN) Moment en appuis(KN/m)  Moment en travee(KN/m)

7,02 0,75 2,14

En travée
Mu =2,98 KN.m

Ms = 2,14 KN.m

2,98 _

Y—m—1,39

a = 0,4< 0,425-> condition veérifiée

Donc les armatures calculées a E.L.U conviennent a E.L.S.
En appui

Mu =- 1,052 KN.m

Ms =-0,75 KN.m
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_ —1,052

Y="os - 1.40

a = 0,4 < 0,445 > condition vérifiée
Donc les armatures calculées a E.L.U conviennent a E.L.S.)

L’effort tranchant

Pour des fissurations peut préjudiciables on doit vérifier que

T. -
I,= b d <7, |(A51.2.1.1CBA93)
0
. 020.f,, . . o
Avec: Tu =min ——:5MPa = min(3.33;5 ) =3.33 MPa
Vb
9740

Tu= 9,74KN=tu =

= 0,7792 MPa< 3.33 MPa = condition vérifiée
1000%125

Vole2 :

Etat limite ultime (ELU)

13,54
10,46 10,46
YYV VY VY YV VYWV YVVY H(KN/m)
A AN
: : : |

1,6cm 1,80cm 1,6cm

10,46%x1,60+13,54%x1,80+10,46%X1,60

= Figure 111.10 : Le schéma statique de volé 2
Qmoyenne 1,60+1,80+1,60 g a

Qmoyenne =11,56 KN/m

YYVY VVVVY VYVVY
A A

11,56 KN/m

5cm
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-10,83kn.m -10,83kn.m

] ]

30,70kn.m
28,90kn

,\\, -28,90kn

le meme dessin pour PELS

gx1? _11,50x52

. = 36,125 X 0,85 =30,70KN.m

Mt:

Ma: —0,3 X Mmax: —10,83 KN.m

_QxL _ 11,50x4,84

T== =27,90 KN
Effort tranchant (KN) Moment en appuis(KN .m) Moment en travée(KN.m)
28,90 -10,83 30,70
En travée:
Mt 30700

= = =0,138< 0,392 (Acier FeE400)

M ed?rop,  100x12.52x14.2

A’A,donc : les armatures de compression ne sont pas nécessaires.
% a=1251-y/1-2p) =1,25(1-vV/1 -2+ 0,138) = 0,186

% pB=1-0,40=1-0,4*0,186 = 0,925

fe _ 400

% o,=—=22-348 MPa
ys 1,15
_ Mt _ 30700 _
Acal= Bdos  0.925x12.5%x348 7,62 cm?/m
Apin= O,23bd% = 0,23x100x12.5x —== 1,51 cm/ml|
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A =max (Acal s Amin ) = Max (7,26 ; 1,51) cm?
A=7,26cm?/ml

Choix :

4HA16 =8,04 cm?

e <min [3h;45cm] (DTR CBA 93 a.7.2.4.)
e< 42 cm —>condition vérifiee

Armatures de répartition :

Ar=2=8%_5 01 cm2

4: 4
Choix : 3HA10 = 2,35 cm?
e< min[3h ;45]= min[30 ; 45]cm = 30 cm —>condition vérifiée

En appui

=_Ma____108%0  _(048< 0,392 (Acier FeE400)

M dProp,  100+12.52+14,2

A’A, donc ; les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

a=125(1-/1 - 2p) = 1,25(1-/1 — 2 * 0,048) = 0,061
. p=1-0,4a=1-0,4*0,061 = 0,975

=1 =29 - 348 MPa

0. = =
S ys 1,15

Ma _ 10830

A= =
cal™ g4gs T 0,975+12.5+348

=255 cmz2

Apin= O,23bd% = 0,23*100*12.5*% =151 cm?
A =max (Acal » Amin ) = Max (2,55 ; 1,51) cm?

A =2,55cm2/ml

Choix : 3T12 = 3,39 cm?

e< min[3h ;45cm]= min[36 ; 45]cm = 36 cm —>condition Vérifiée

Armatures de répartition :
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Ar = A_339 _ 0,85 cm?
4 4

Choix : 3T10 = 2,35 cm?
e< min[3h ;45]= min[30 ; 45]cm = 30 cm —>condition Vérifiée

Etat limite service (ELS)

7,47%1,60+4+9,75%X1,80+7,47%1,60
Qmoyenne = =8,29 KN/m
1,60+1,80+1,60

_QxL* _ 8,24x4,847

Mt8

= 25,90 x 0,85=22,02KN .m

Ma:—0,3 X Mmax = —7,77 KN.m

_QXL _ 824X5
2 2

T = 20,72 KN

Effort tranchant(KN) Moment en appuis (KN .m)  Moment en travée (KN .m)

20,72 -1,77 22,02

Fissurations peut préjudiciables
y—1 , fcag

. . ' " N .
Elex1on Sunpe . 2> Sio<—+— avecy= —1 n’y a aucune vérification
Section rectangulaire 2 100 Ms

FeE400

effectuée pour I’ELS.

En travée

Mu = 30,70KN.m

Ms = 22,02KN.m
30,70
Y = ﬂ = 1,39

a =0,4< 0,445 - condition vérifiée
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Donc les armatures calculées a E.L.U conviennent a E.L.S.
En appui
Ms =-7,77 KN.m

My = -10, 83KN.m

y =28 _ 1395

7,77
a = 0,4< 0,445-> condition vérifiée
Donc les armatures calculées a E.L.U conviennent a E.L.S.

L’effort tranchant

Pour des fissurations peut préjudiciables on doit veérifier que

T, <7 [(A.5.1.2.1.1 CBA 93) J

Tu™
b, d
. 0,20.f, .
Avec: Tu =min ———:5MPa =min(3.33;5)=23.33 MPa
Vo
28900 i s
Tu= 2890 KN =>Ttu = To00e105 = 0,23 MPa < 3.33 MPa = condition vérifiée.

Volé 3

Etat limte ultime (ELU)

M= L8 = B2 - 10,74 0,85 = 9,129 KN.m

Ma: —0,3 X Mmax: - 3,22 KN.m

_QXxXL _ 13,54X1,26
o=

T = 8,53 KN

ANNEE

13,54KN/m Figure 111.11 : Le schéma statique de volé 3

126cm
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-3,22KN.m

-3,22 KN..m
8,129
8,53KN
-8,53KN
Le meme dessin pour ’ELS
Effort tranchant(KN) Moment en appuis(KN.m)  Moment en travée(KN.m)
8,53 -3,22 9,129

En travée

=M -2 -0 041< 0,392 (Acier FeE400)

M dProp,  100+12.52+14,2

A’A donc : les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

% a=125(1-/1 - 21) = 1,25(1-yT — 2 * 0,041) = 0,052

% p=1-0,40=1-0,4*0,052 = 0,979

% o,===220_348MPa
ys 1,15
_ Mt _ 9129 _
Acal™ 545, = aroxizoxars 2,14 cm?/ml|
Amin= 0,23b0°2" = 0,23*100%12,5* 22 = 1,50 cmz/ml

A =max (Acal » Amin ) = Max (2,14 ; 1,50) cm?

A=214cm2/ml
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Choix : 3HA12 = 3,39 cm?

e< min[3h ;33cm]=min[36 ; 33]cm = 33 cm —>condition Vérifiée

(DTR cba93 a.7.2.4.2 p97)

Armatures de répartition :

Ar=2=22%-084 cm2

4: 4
Choix : 3 HA10 = 2,35 cm?
e< min[3h ;45]= min[30 ; 45]cm = 30 cm —>condition vérifiée

En appui

—_Ma _ 3220 = 0,014< 0,392 (Acier FeE400)

M dProp,  100+12.52+14,2

A’Adonc ; les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

L0 =1,25(1-/T = 2p) = 1,25(1-\/T — 2 = 0,014) = 0,017
. B=1-0,40=1-0,4*0,017 = 0,99

_ fe _ 400

0y = —=— =348 MPa
ys 1,15

Ma _ 3220
Bdos  0,99+12.5+348

A= =0,74 cm?

ft28

Ayin= 0,230d—22 = 0,23*100%12.5*22 = 1,51 cm?
fe 400

A =max (Acal » Amin ) = Max (0,74 ; 1,51) cm?
A =151 cm?/ml

Choix ;: 3T12 =3,39 cm?

e< min[3h ;33cm]=min[36 ; 33]cm = 33 cm —>condition Vérifiée

Armatures de répartition :

Ar = 2=33% _ 84 cm2

4: 4
Choix : 3T10 = 2,35 cm?

e< min[3h ;45]= min[30 ; 45]cm = 30 cm —>condition Vérifiée
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Etat limite service (ELS)

_QxL* _ 9,75x1,267

Mtg

=1,93x0,85 = 1,64 KN.m

Ma:—0,3 X Mmax = —0,58 KN.m

_QXL _ 9,75X1,26
o=

T =6,14 KN

Effort tranchant(KN) Moment en appuis (KN.m) Moment en travée(KN.m)

6,14 -0,58 1,64

Fissurations peut préjudiciables
Flexion simpe
Section rectangulaire
FeE400

A effectuée pour I’ELS.

. -1, fc M , e -
2 Sia <YT + WZS avecy = M—: Il n’y a aucun Vérification

En travée :

Mu =9,129 KN.m

Ms = 1,64 KN.m
=22 =556
1,64

a < 0,445-> condition Vérifiée
Donc les armatures calculées a E.L.U conviennent & E.L.S.
En appui :

Mu = -3,22 KN.m

Ms =-0,58 KN.m
3,22
Y= O,E = 5,55

a < 0,445-> condition vérifiée
Donc les armatures calculées a E.L.U conviennent a E.L.S.

L’effort tranchant

Pour des fissurations peut préjudiciables on doit vérifier que
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T, -
r,= b d <7, |(A51.2.1.1CBA93)
0
. 020.f, . . _
Avec: Tu =min ———#:5MPa = min(3.33;5 )=3.33 MPa
Vb

8530

Tu= 853KN =tu =
1000+125

= 0,068 MPa< 3.33 MPa - condition vérifiée.

111.11.1.7. Etude de la poutre paliére :

Dimensionnement depuis I’Excel :

Poutre paliére

L pp (cm) 600
Hauteur de la PP L/15<h<L/10 40
60

On prend ht=50 cm
0.4ht<b<0.8ht=20<b<40

on prend b=30cm

Vérification RPA :

* b>20cm 30>20 condition Vvérifier
» hpp >30cm 50>30condition Vérifier
« hpp/b<4 50/30=1.67<4 condition vérifier

Poutre paliére

(ELV) :

(2,25 + 5,06 + 0,54).1, 35 = 10,60 KN/m
(ELS) :

Poids propre : 0,3x0,3x 25 =2,25 KN/m
Mur Brique : 1,35 x 0,25 x 15 =5,06 KN/m
Crépissage : 1,35x 0,01 x 2 x 20 =0,54 KN/m

Réaction du palier ELS :27,82 /1,75 = 15,89 KN/m
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gs = 22,64 KN/m
Réaction du palier ELU :
36,10/1,75 = 20,63 KN/m
gs = 31,23 KN/m

Poutre paliére

(ELU):
qu = 30,73 KN/m

Une poutre paliere bi-encastrée sur les poteaux raidis par le palier de repos qui est en dalle

pleine.

Le calcul d'une poutre bi encastrée sous 1’effet de la torsion revient au calcul d'une poutre dont

I'effort tranchant est augmenté par la torsion.

Cette torsion ne génére jamais des desordres si le ferraillage vis a vis de I'effort tranchant

estérifié.
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Tableau 111.26 : Tableau récapitulatif des ferraillages des escaliers

Niveau Armatures Armatures Vérification Veérification
Longitudinale de de la fleche  de I’effort
répartition tranchant
[cm?]
Volél Enappui 3HA12 3HA10 CcVv CcVv
En travée 3HA12 3HA10
Volé2 Enappui 3HA12 3HA10 Cv Ccv
En travée 4HAI16 3HA10
RDC
Volé3 Enappui 3HA12 3HA10 Cv Ccv
En travée 3HAI12 3HA10
Volél Enappui 3HA12 3HA10 Cv Ccv
En travée 3HA12 3HA10
Volé 2 Enappui 3HA12 3HA10 CcVv CcVv
E.C En travée 4HA16 3HA10
De 1
jusqu’a
10 Volé 3 Enappui 3HA12 3HA10 CcVv CVv
En travée 3HA12 3HA10
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Figure 111.12 : Coffrage & ferraillage des escaliers (Volé1, Niveau EC)

Figure 111.13: Coffrage & ferraillage des escaliers (Volé 2, Niveau EC)
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2 5
— 7

Figure 111.14 1: Coffrage & ferraillage des escaliers (\VVolé 3, Niveau EC)
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11]. Etude de ’acroteére :

111.111.1 Définition :

L’acrotére est un couronnement en béton armé, situé-en
bordure de la toiture terrasse, et a pour réle :

= Protection des joints d’étanchéités des infiltrations des eaux
pluviales,

= La sécurité des personnes (joue le rdle d'un garde-corps qui

forme un écran pour empécher toute chute).

Pour notre terrasse (terrasse inaccessible) ; on adoptera

-pour I’acrotére les dimensions suivantes (vVoir Fig.12).

W,
15 10
T 2 By
_ i 8
60 [cm] f—
N{
FIFII TP TIT7 r 7

Figure 111.15 : schéma statique et dimensiens d’ acrotérs

111.111.2. Calcul du ferraillage :

L’acrotere est assimilé & une console encastrée au niveau de sa base au plancher terrasse
soumise a une charge verticale (son poids propre W) et aux charges horizontales (vents ou

seisme F,) qui créent un moment de renversement M donnée par Iarticle 6.2.3/ RPA99, V2003.
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Le calcul sera fait pour une bande de 1m de largeur et une épaisseur de 15 cm en flexion
composée. Etant donné que 1’acrotére est exposé aux intempéries, la fissuration sera considérée

donc, comme préjudiciable.

111.111.3. Détermination des sollicitations :

- Le poids propre : Wp

W : Poids de 1’élément considéré.

Wp — pXv=25X [(0,02x0,10)

+ (0,08 x 0,10) + (0,60 x 0,15)] x 1m
W, = 2.475 KN

- Laforce horizontale : Fp [R.P.A.99 (version 2003) (6.2.3)]
Fp = 4XAXC, XW,

Avec :

A : coefficient d’accélération de la zone [R.P.A.99 (version 2003) /Tableau 4.1]
Cp : Facteur de force horizontale pour les éléments secondaires

[R.P.A.99 (version2003) /Tableau 6.1].

Pour notre batiment, on a :

A= 0.15 (Groupe d’usage 2 ; Zone Il.a)

Cp= 0.8 (Elément en console).

Fp =4 x0.15x0.8%x 2.475

Fp = 1.188 KN

= Effort normal et moment fléchissant :
> Etat limite ultime (ELU) :

N, = 1.35W,

M, = 1.5.F,.L

{Nu = 1.35 X 2.475

M, = 1.5x 1.188 X 0.6
{Nu = 3.34 KN

M, = 1.069 KN.m
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> Etat limite de service (ELS) :

Nger = Wp

Mger = Fp. L
Ngor = 2.475 KN

Mger = 0.713 KN.m

Calcul de ’excentricité :

C’est la distance entre le centre de pression et le centre de gravité d’une sectionne

=2 =202 032m

TN 334

10 . . .y .
e=032cm>h= - cm, donc La section est partiellement comprimée, et elle sera calculée en

flexion simple sous un moment M1.
M1=Nux (e += = c)
M1=1.169 KN.m

= Etat limite ultime :

__ M _ 1169 x1000 _
e o, Xbxd® 142x100x8%

w=0,012 < . = 0,392 Acier FeE400

A’ n’existe pas et 1000eg > 1000g; - o3 = — = 348 MPa

a=125(1—-,/1-2p) > a=0,015
B=1-04a—p =099

Détermination des armatures :

Ao ML 1.169
17 6sxBxd 348 x0,99 x 8

= 0,42 cm?/ml.

On revient a la sollicitation réelle (flexion composée)

N 3.34 X1000
U =042 —-2"—=0,32 cm?/ml
100x0g 100x348

AS:A]__

Ft28

Asmin=0.23 xb xdx—
Fe

Asmin = 0.23 x100 x 8 x ==
400

Asmin = 0.96 cm?/ml
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As = max (A ca; Amin)
As = 0.96 cm?/ml

Choix des armatures :

5T8/mL ——> As=2.51cm?ml
(T8
Armatures de répartition :

A _ 221 = 0.63 cm?/ml
4 4
Choix des armatures :
5T8— Ar=2.51 cm?/ml
(T8 —> e=15cm).

> Etat limite de service (ELS) :

—e =15cm).

r —

Détermination des contraintes :

- C: Centre de pression (point d’application de I’effort normale de compression Nser) ;

- C: Ladistance du point C a I’arréte la plus comprimée

- y2: Ladistance du point C a I’axe neutre.
yi=Yy2+C
N

Y1

1.

compression

—>x C

2%

C se trouve a ’extérieur de la section — C sera considéré comme négatif.

Vérification des contraintes :

Fissuration préjudiciable donc on doi.

0s = Osadm

<

Opb = Op adm

ob=0,6 . Fc28 =0,6.25 = 15 MPa

S e -

C

Y2
e —
Axe neutre

Figure 111.16 : Position de centre de pression.
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os=min ( fe;110 | X Ft28 )
Gs= min ( 266.67 ; 201.63 )

os= 201.63 MPa

M 0.713
e =—==—"—""=0,29m
Nger 2475

Le point d’application de I’effort normal de compression Nser Se trouve en dehors de la section

= la section est partiellement comprimée (S.P.C).
C=e+2=029+22
C =-0.34 m (puisque N est un effort de compression)

y, : racine de I’équation :

y3+p.y,+q=0

6X1n XA X As
([ p=—3c- IS (- ) + “— x (d=c)
6 X x A . 6 X X As
i - S x (c—d)’ ——‘; x (- o)
6x 1.6 x2.51
p=-3x(-34)?%+ 100 X (8 +34) = —3457.88 - p = —3457.88
6 X 1.6 x 251 5
q=-2x%x(-34)% - 100 X (8 +34)° =78182.94 - q = 78182.94

y3 —3457.88y, + 78182.94 = 0

4p3 4
A= g% + % = (78182.94)2 + - >< (—3457.88)% » A= —12708376.86 < 0

cos @ = 2—2\/% =-0,99 > ¢ = 171.89°

a=2\/§=67.90

_ P\ _
Y21 = a X €OS (3) = 36.68 cm
Y22 = a X coS (% +120°) = —67.82 cm

Va3 = a X COS (g n 240°) =31.14 cm

O<yi=y,+c<y;

0 <36.68—-34 <10cm
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0<268<10
Condition vérifiée
Y1=2.68 cm

e Calcul du moment statique :

5= 154 x(d-y)

2

2
§ =222 — 15 X 2.51 X (8 — 2.68)
S=158.82cm®
__Ns __ 2478 _ 015
100%xS 100x158.82
op = K %X Yl
o, = 0.15 X 2.68
o, = 0.40 M Pa

0, =15 XK x(d —y)
o, =15 x 0.15 % (8 — 2.68)
o, = 11.97 M Pa
L’acrotere est exposé aux intempéries ; donc la fissuration est considérée comme

préjudiciable

2
o5 = min (gfe; 110 x /n X ft]-> - @, = 201,63MPa

Conclusion
o,<o, =15MPa

o, <o, = 20168MP a} — Les armatures calculées a 'ELU sont maintenues.

I1.111.4. Vérification des contraintes de cisaillement :
Thax = 1,5 X Fp,

T4, =1,5x% 1.188
TY.. = 1.782 KN

. :Tﬁ‘]ax
Y bxd

1782
Tu="7"T—
1000x80

=0.02 M Pa
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T = 0.15x fez8
u Yb

T, = 0.15x 12—155
T, =2.5MPa

1, =0,02MPa<7T, =2.5
Condition vérifie

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

5TE

Figure 111.17 : Schéma de ferraillage de 1’acrotére.
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1VV. Etude de Balcon :

1V.1. Introduction :

Les balcons sont considérés comme étant encastrés sur les poutres, sont calculés comme une
console de 1m de largeur sollicitée par une charge permanente « G » et une surcharge
d’exploitation « P ».

On adopte :

Un épaisseur h = 15cm

- Poids propre : G = 4.96 KN/m?

- Charge d’exploitation : Q = 3,5 KN/m?

- Force concentrée due aux poids de mur P

-Epaisseur de mur e myr = 10 cm

-Hauteur de mur h myr = 1,20 m

P =G murXh mur

G mur=0.90 x 2 (1.5 x0.18) =1.44 KN /m?

P=144x12=17KN/m?

1VV.2. Les combinaisons des charges :

ELU

qu=135xG +15xQ

qu=1.35% 4,96 + 1.5x3.5

qy= 11.95 KN /m?

pu=135%P
pu=135%x17
Py= 2.3 KN/m?
Typel:
Le moment de I’encastrement Mu pour une bonde de 0.75 m est de :
P
7) G+Q
4

Figure I11.18 : Schéma statique du balcon.
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2
My= =255 - p, X I 1m

_ 11.95%(0.75)°
2

My=-5.08 KN.m
ELS

qs= G +Q
qs=4.96 + 3.5
qs= 8.46 KN /m?

My = -23x0.75x1m

ps=P
ps= 1.7 KN/m?
Le moment de ’encastrement Ms pour une bonde de 0.75 m est de :

lZ
Ms:—qsz =Py XIX1m

8.46%(0.75)2
2

Ms=-3.65 KN.m
I1VV.3.Calcul du ferraillage :
ELU

Mu = 5084 N.m

Ms = -1.7 x0.75 X 1m

Vérification de ’existence des armatures comprimées :
Ona:
15

c=2_2_15m
10 10
d=h; —c=15-15=135cm

oM, 5084 o019
e o, Xxbxd® 142x100 x 13,52

w= 0,019 < . = 0,392 => A’ N’existe pas et 1000&, > 10005, => 0, = ;—ez 348 MPa

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

a =0.023

B=1-04«a

B = 0,99

Détermination des armatures :

Ay = M,
cal = 5o x Bxd

a 5084
cal ™ 348 x 0,99 x 13,5
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Acqr = 1.09 cm?/ml

ft28

e

Apin = 0.23 X b X d X

2.1
Apnin = 0.23 X100 x 13.5 X 200

Apin = 1.63 cm?/ml
A = max(Acap; Apin) = A = 1.63 cm? /ml

Choix des armatures :
4T8 — A =2.01cm?ml

Les armatures de répartition :

Ar=2= 21 - 050 cm¥ml
4 4

Choix des armatures :

2T6 — A =0.75 cm?ml
Vérification a ’ELS
My =5.084 KN .m
Ms=3.65 KN .m
A =2.01cm?ml
On doit vérifier :

Og < Osadm

Op < Opaam
O aam = 0.6 X fops = 0.6 X 25 = 15 MPa

2
Os aam = MiN (Eﬁz; 110y/n x ft2s)
Os qam = Min (266.67;201.63)
Os aam = 201.63 MPa

b
S=E><y2+n(A+A’)><y—n(d><A+d’><A’)=O

A=0->S=2xy?+15xAX (y—d) =0

15x A
b=—5

15 x 2.01
D=T=03O

E=2xXxDxd=2x030x13.5=8.1
Y=-D++D?+E
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Y =-0.30 ++v0.302 + 8.1 =2.56 cm

Calcul du moment d’inertie :

b
I=§><y3+15><A><(czl—y)2

100
I = = x 2.56% 4+ 15 x 2.01 x (13.5 — 2.56)?

I = 4167.70 cm*

Calcul des contraintes :

MS
op = T Xy
3650
% = 316770 < 220
o, = 2.24 MPa

0p,=2.24 MPa < 0pq4m = 15 MPa
La contrainte de compression du béton est vérifiée.
Contrainte maximale de traction des aciers :
Os aam = 201.63 MPa
15 x M

Os = fi X (d - y)
_15x3650 (135 - 256)
% = T4167.70 P

os = 143.72 MPa
o, = 143.72 MPa < 0 qqm = 201.63 MPa
La contrainte de traction des aciers est vérifiée les armatures calculées en E.L.U
conviennent a I'E.L. S.
Vérification de cisaillement :
T,=(135XG+15%xQ)x1+135%xP
T, = (1.35%x 496 + 1.5 x 3.5) x 0.75 + 1.35 x 1.7
T, = 11.254 KN

B O
T g% b T 135x1000 @
T.=25M Pa

7,-0.08 MPa < 7,= 2.5 M Pa
Alors : Les armatures transversales ne sont pas necessaires.

Type2:
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1V.11.1.L.es combinaisons des charges :
ELU

q,=1.35xG +1.5xQ

qy=1.35x 4.96 + 1.5x3.5

qy=11.95 KN /m?

pu=135%xP
pu=135x 17
pyu= 2.3 KN/m?
Le moment de I’encastrement Mu pour une bonde de 1.60 m est de :
F
7) G+Q
7z

Figure II1.19 : Schéma statique du balcon.

2
Mu:—q“:l -py XU x1m

2
hm:_ﬂﬂggﬂl_z3x1wx1m

My=-18.976 KN .m

ELS

qs= G +Q

qs=4.96 + 3.5

qs= 8.46 KN /m?

ps=P

ps= 1.7 KN/m?

Le moment de I’encastrement Ms pour une bonde de 1.60 m est de :

2
Ms=—qS;< -py XIX1m

8.46%(1.60)2
2

Ms= -1.7 x1.60 X 1m

Ms = - 13.548 KN .m
IV.11.2/Calcul du ferraillage :
ELU

Mu = 18976 N.m
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Vérification de I’existence des armatures comprimées :

Ona:
h 15
C==%=2=15cm
10 10

d=h; —c=15-15=135cm

oM, 18976 ooy
e o, Xxbxd® 142 x 100 x 13,52

w= 0,07 < p, = 0,392 => A’ N’existe pas et 1000g; > 1000g, => o5 = ;— = 348 MPa

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

o =0.09

B=1-04a

B =0,96

Détermination des armatures :
My

Acal =

os X Bxd
18976

348 x 0,96 x 13,5

Acar =

Acqr = 4.21 cm?/ml

Apin = 0.23 «bxdxl2®

fe
A =0.23 x 100 x 13.5 x 21
min_ . . 400

Apin = 1.63 cm?/ml

A = max(Agap; Apin) = A = 4.21 cm? /ml
Choix des armatures :
6T10 — A=4.71cm?ml

Les armatures de répartition :

Ar=2= 21— 1 77 c¥ml
4 4

Choix des armatures :
4T8 — A =2.01 cm?ml
Vérification a ’ELS
My =18.976 KN .m
Ms=13.548 KN .m
A=4.71cm?ml

On doit vérifier :
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Og < Osadm

Op < Opadm
Op adm = 0.6 XfCZS = 0.6 X 25 =15 MPa

. 2
Os gdgm = Min (gfe; 110\/ n X ft28)
Os aam = Min (266.67;201.63)
Os qam = 201.63 MPa

b
S=§><y2+n(A+A’)xy—n(dxA+d’><A’)=O

A’=0—>5=§xy2+15><,4><(y—d)=0

15x A
b=

15x4.71
D:T:071

E=2XxDXxd=2x0.71x135=19.17

Y=-D++D?+E

Y =—-0.71 +/0.712 + 19.17 = 3.73cm

Calcul du moment d’inertie :

b
I=§><y3+15><A><(d—y)2

100
I = = X 3.73% + 15 x 4.71 x (13.5 — 3.73)?

I = 8473.58 cm*
Calcul des contraintes :
M

op = TS Xy

13548
% = ga73.88 <573
0, = 5.96MPa

Op = 596 MPa < Opadm — 15 MPa
La contrainte de compression du béton est vérifiée.
Contrainte maximale de traction des aciers :

Og aam = 201.63 MPa
_ 15X M;

Os = X (d - y)
_15x13548 (135 —3.73)
% = 780473.58 SO
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s = 24.67MPa
0, =24.67 MPa < 04 44m = 201.63 MPa
La contrainte de traction des aciers est vérifiée les armatures calculées en E.L.U
conviennent a I'E.L. S.
Veérification de cisaillement :
T,=(135XG+15%xQ)x[+135%xP
T, = (1.35%x 496 + 1.5 x 3.5) X 0.75 + 1.35 x 1.7

T, = 21.41 KN
T, 21410

"= Txb 135 x 1000 1> MPa

T.=25M Pa

7,-0.15 MPa < 7,=25M Pa

Alors : Les armatures transversales ne sont pas necessaires.
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CHAPITRE IV
ETUDE SISMIQUE

1V.1. Introduction :

Toute structure est susceptible d’étre soumise a des chargements variables. L une de ces actions
est le séisme, qui est une libération brutale d’énergie potentielle, provoquant d’importants
dégats humains et matériels. De ce fait les structures doivent étre construites de maniére
adéquate afin de résister aux secousses sismiques tout en respectant les recommandations du
reglement parasismique.
Le but de 1’étude est de définir un modéle qui vérifie les conditions et criteres de securités
imposes par les Régles Parasismiques Algériennes [RPA99/ VV2003].
La modélisation de notre structure a été effectuée a I’aide du logiciel Robot qui est un logiciel
de calcul automatique des structures.
Le calcul des forces sismiques peut &tre meneé suivant trois méthodes :

e Méthode statique équivalente.

e M¢éthode d’analyse modale spectrale.
Méthode d’analyse dynamique par accélérogramme.
IV.2. Méthode statique équivalente :
Principe de la méthode : [Article 4.2.1 / RPA99, VV2003]

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
deux directions orthogonales et ayant des effets équivalents a ceux de I’action sismique.

Le RPA99, (V2003) permet sous certaines conditions de faire les calculs par cette méthode, qui
consiste a considérer la structure comme soumise a un effort tranchant a sa base donnée par la
formule suivante :

A XD x
V= TQ
Avec :

A : Coefficient d’accélération de zone.

D : Facteur d’amplification dynamique moyen.

Q : Facteur de qualite.

R : Coefficient de comportement global de la structure.
W : Poids de la structure.

1VV.3. Méthode dynamigue modale spectrale :

110




- Principe de la méthode :

Il est recherché pour chaque mode de vibration le maximum des effets engendrés dans la
structure par les forces sismiques, représentées par un spectre de calcul.
Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.

- Modalisation :

Notre structure sera représentée par un modele tridimensionnel (3D) encastré a la base ou les
masses sont concentrées au niveau des centres de masse des planchers avec trois degrés de
liberté (2 translations horizontales, et une rotation d’axe vertical) selon 1I’Article 4.3.2 du
[RPA99, V2003].

- Présentation du logiciel :

Dans le cadre de cette étude nous avons opté pour ’utilisation du logiciel de calcul automatique
par éléments finis nommés Robot
ROBOT est un logiciel de calcul, d’analyse et de conception d’une variété tres large de
structures
Ce systeme est basé sur la méthode des éléments finis, posséde plusieurs caractéristiques qui
facilitent le travail de I’ingénieur :
e |l donne plusieurs possibilités de création du modele.
e |l calcul automatiquement le centre de masse et le centre de torsion de chague niveau
ainsi que le poids total de la structure.
e Contient une instruction qui détermine les erreurs et spécifie leur position (veérifier la
structure).
¢ |l permet un affichage des résultats sous forme de tableaux et graphiques bien détaillés
comme il donne le maximum des efforts internes (moments fléchissant M, efforts
tranchants T, efforts normaux, contraintes c...)

1V.4. Etapes de modélisation :

Pour la modélisation, nous avons suivi les étapes suivantes :

. Choix du plan de travail : notre structure est un modeéle tridimensionnel.

. Choix de I’unité du travail (KN etm ... etc.).

. Création graphique du modele

. Les poutres et les poteaux sont modelisés par des éléments barres, les voiles et les

dalles pleines par des panneaux.

. On introduit les propriétés du matériau (le béton) utilisé (voir chapitre I).
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. On introduit les propriétés de chaque élément de la structure.

FigurelV.1 : vue 3D de la structure
- Lasection des éléments et leurs caractéristiques (voir chapitre I1).
- On introduit les conditions aux limites.

- Détermination des charges : pour notre cas, on a trois types de charges ; a savoir :

- Charge permanente G : représente le poids total de la structure et la charge
permanente distribuée par les planchers aux poutres principales et secondaires ainsi
que la poussée des terres pour les voiles périphériques du sous-sol.

- Charges d’exploitation Q : distribuées par les planchers aux poutres.

- Les forces sismiques E : contiennent les masses concentrées au centre de gravité de
chaque niveau et le spectre dans les trois sens (X, Y et Z).

Combinaisons de charges :

a) Situation durable et transitoire (normale) :
1,35G+1,5Q
G+Q
b) Situation accidentelle :
0,8G+Vx
0,8G-Vx
G+Q+Vy
G+Q-Vx
Détermination du spectre de réponse :
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- Zone lla
- Groupe d’usage : 2
- Coefficient de comportement : 5 (type de contreventement : mixte portique : voiles
avec interaction)
- Amortissement : 7.00% (béton dense)
- Facteur de qualité : Q x=Q y=1.30
- Site : S3 (meuble)
e Veérification des erreurs.
e Lancement de I’analyse.
e Interprétation des résultats.

1V.5. Modélisation de la structure :

Notre structure se compose d’un sous-sol a usage de parking pour voiture, d’un rez-de-
chaussée a usage commerciale et de 10 étages a usage d’habitation. Tout cela complique le
choix du positionnement des voiles. La disposition des voiles doit satisfaire un certain nombre
de conditions :
- Le nombre de voiles doit étre suffisant pour assurer une bonne rigidité tout en
restant dans le domaine économique et facilement réalisable.
- Laposition de ces voiles doit éviter des efforts de torsion préjudiciable pour la
structure.
- Respecter I’aspect architectural.

En suivant les critéres ci-dessus on a opté pour la distribution suivante :
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FigurelV.2 : vue en plan de la structure
IV.6. Verification des conditions du RPA 99 (version 2003) :

1V.6.1. Résultante des forces sismiques de calcul :

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

- Calcul de la force sismique totale V :

La force sismique totale V qui s’applique a la base de la structure, doit étre calculée
successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule :
AxXDXxQ
=—
o Coefficient d’accélération de zone A :

X W

Le coefficient d’accélération A est choisi suivant la zone sismique et le groupe d’usage du
batiment.
Dans notre cas A= 0,15 [RPA99/VV2003-Tableau 4.1]

e Coefficient de comportement R :

Le contreventement mixte avec interaction (R = 5)

e Facteur de qualité O :

La valeur de Q est déterminée par la formule : Q = 1 +2Pq [Formule 4.4]
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D’ou Pgq: est la pénalité a retenir selon que le critére de qualité Q est satisfait ou non.
Tableau 1V.1 : Valeur des Pénalités du facteur de qualité Pq.

Critére « g » Px |Po
1. Conditions minimales sur les files de contreventement 0.05 0.05
2. Redondance en plan 0.05 0.05
3. Régularité en plan 0.05 0.05
4. Régularité en élévation 0 0
5. Contréle de la qualité des materiaux 0.05 0.05
6. Controle de la qualité de I’exécution 0.10 0.10
Y 0.30 0.30

Q= Q, =Q, =1+0,05+0,05 +0.05 +0+ 0,05 + 0,1

Q=0Q,=Qy =130

e Calcul du facteur d’amplification dynamique movyen D :

D : Facteur d’amplification dynamique moyen ; déterminer en fonction de la catégorie de site,
du facteur de correction d’amortissement et de la période fondamentale de la structure.
2.5 0<T<T,
D=425n(T,/T )§ T, <T <3.0s

2 5
251(T,/30)s(30/T)s  T=>3.0s [RPA99/V/2003-Formule 4-2]

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

m : Facteur de correction d’amortissement.

e Périodes caractéristiques T1, T2 :

Pour un site type S3:  T1=0.15s.
T2=05s [RPA99/VV2003-Tableau 4.7]

e Coefficient de correction d’amortissement n :

Le coefficient d’amortissement est donné par la formule :

7
n= /2_-%20'7

Ou &(%) est le pourcentage d’amortissement critique, fonction du matériau constitutif, du type
de structure et de I’importance des remplissages.

&=7%. (Portique en béton armée et de remplissage dense) [RPA99/V2003-Tableau 4.2]

7
n=|;= 088207
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e Estimation empirique de la période fondamentale :

La période fondamentale correspond a la plus petite valeur obtenue par les formules (4-6) et
(4-7) du RPA99(version 2003).
T : période fondamentale de la structure donnée par la formule suivante :

0.09xhy
VD

T=min [ ; Cp X hN%]

Cr . Coefficient fonction du systeme de contreventement, du type de remplissage est donné
par le [RPA99/VV2003-tableau 4-6].

C; =005 (Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en BA)

D : la dimension du batiment mesurée a sa base dans la direction de calcul considérée.
Dx=25.75m
Dy=21.50 m
hy=38.16 m

3/4 3/4
= Gy 0,05. (38.16) / =0.76s

0.09x hy
2- To= ‘/B

D,=2575m

1- T

_0.09%38.16 _
Tx2= s 2> Tx=0,67s

D,=2150m

_ 0.09x38.16 _
Ty2= ~iso -> Tv=0,74s

Donc :
Sens X-X :
T, =min (T; ; T,p) = min (0,76 5 0,67)=0,67s

T,=0,50s < T, =0,67s<3,0s

2
T, \ /3
D, =25n( %) =181

Sens-y-y :
T, = min (T; ; Ty2) = min (0,76 5 0,74)= 0,74 s
T,=0,50s <T,=0,74s<3,0s

T, \ /3
Dy=2,517(2/T) =1.

116




Tableau 1V.2 : périodes, modes et facteurs de participation massique.

Mode Période (s) Masses Masses Masses Masses
cumulées Ux = cumulées Uy  Modale Ux Modale Uy
% % % %
1 0,93 0,02 62,06 0,02 62,06
2 0,82 63,43 62,08 63,42 0,02
3 0,69 63,77 62,08 0,33 0.00
4 0,25 63,77 78,28 0.00 16,2
5 0,23 78,13 78,28 14,36 0.00
6 0,11 78,15 83,07 0.00 4,78
7 0,11 78,15 83,21 0.00 0,14
8 0,11 78,15 84,12 0.00 0,91
9 0,11 84,20 84,13 6,04 0,01
10 0,1 84,24 84,23 0,04 0,1
11 0,1 84,24 84,48 0.00 0,09
12 0,09 84,24 84,74 0.00 0,1
13 0,07 84,33 85,21 0.00 0,15
14 0,07 84,33 86,29 0.00 1,05
15 0,07 84,33 86,69 0.00 0,4
16 0,07 84,34 86,78 0.00 0,08
17 0,07 84,68 86,87 0,2 0.00
18 0,07 86,96 87,13 2,09 0.00
19 0,06 87,52 87,13 0,55 0.00
20 0,06 87,82 87,13 0,31 0.00
21 0,06 87,96 87,46 0,01 0,16
22 0,06 87,96 88,15 0.00 0,69
23 0,06 87,97 88,35 0,01 0,08
24 0,06 87,98 88,83 0.00 0,39
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25 0,05 88,30 89,55 0,08 0.00

26 0,05 88,44 89,56 0,13 0.00
27 0,05 89,69 89,59 1,16 0.00
28 0,05 89,79 89,63 0,07 0,03
29 0,05 89,96 89,86 0,01 0,08
30 0,05 90,04 89,93 0,08 0,07
31 0,05 90,10 89,99 0,03 0,06
32 0,04 90,13 90.01 0,03 0.00

- Remargue : le poids total de la structure est donné par le logiciel ROBOT :
W =64559.05 KN

Donc :

_ 0.15x 1.81 x 1.30

v, - X 64559.05

V., = 4557.22 KN

0.15 x 1.70 x 1.30
v, = X 64559.05
5
V, = 4280.27 KN
V, = 4557.22x 0,8 = 3645.77 KN < V%, =4776,39 KN.....Condition vérifier.

V, = 4280.27x 0,8 = 3424.22 KN < 144

dyn = 4387,34 KN ......... Condition vérifier.

o Verifications de la période : [RPA990/VV2003-Article 4.2.4]

Le RPAQ99/version 2003 préconise que la valeur de T, calculée par la méthode numeérique,
ne dépasse pas la valeur Teppirigue -

On a:
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Sens X-X 1 1,3%Tompirique =1,3%0.67 =0.88 s > T,,,,= 0,82 s (la condition est donc Vérifiée).

Sens-Y-Y : 1,3%XTempirique =1,3%0.74 =0.96 s > Ty, = 0,93 s (la condition est donc vérifiee).

- Directions xx : 30°™ mode : Masse cumulée = 90,04 %
- Direction yy : 32°™ mode : Masse cumulée = 90,01 %

1V.6.2. Vérification des déplacements : [RPA99/V2003-Article 5.10]

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

Le déplacement horizontal a chaque niveau K de la structure est calculé comme suit :
0 ek : Déplacement due aux forces sismique Fi(y compris 1’effet de torsion)

R : Coefficient de comportement (R=5).

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

Ak= Ok — Ok-1

- Remarque : déplacement due aux forces sismiques est donné par le logiciel Robot :
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Tableau V.3 : Veérification des déplacements relatifs du niveau K par rapport au niveau (K-1)

Niveaux h Aekx Ocky Axx Aky 0,01h Observation  Observation
[mm] [mm] [mm] [mm] [mm] [mm] Akx<0,01h Aky < 0,01h

10°Me étages 3060 | 111,44 93,88 9,21 8,98 30.60 Vérifiée Vérifiée
9°me étage 3060 | 102,23 84,9 9,9 9,29 | 30.60 Veérifiée Veérifiée
8°me étage 3060 | 92,33 7561 @ 7,85 9,5 30.60 Veérifiée Vérifiée
7¢me étage 3060 | 84,48 | 66,11 @ 13,88 | 9,7 30.60 Veérifiée Veérifiée
6™ étage 3060 | 70,6 | 5641 865 9,68 | 30.60 Veérifiée Vérifiée
5eme étage 3060 | 61,95 @ 46,73 11,75 9,55 | 30.60 Veérifiée Veérifiée
4%me étage 3060 50,2 | 37,18 | 2,93 9,12 | 30.60 Vérifiée Vérifiée
3°me étage 3060 | 47,27 | 28,06 8,67 @ 847 | 30.60 Veérifiée Veérifiée
2°me étage 3060 | 386 | 1959 @ 11,14 7,48 | 30.60 Veérifiée Veérifiée
1% étage 3060 | 27,46 | 12,11 | 12,44 2 30.60 Vérifiée Vérifiée
RDC 3060 | 15,02 @ 10,11 @ 8,13 @ 4,18 | 30.60 Veérifiée Veérifiée
Sous- sol 4500 6,89 5,93 6,89 5,93 30.60 Vérifiée Vérifiée

1V.6.3. Vérification de I'effet P — A : [RPA99/VV2003-Article 5.9]

Les effets du 2" ordre ou effet (P — A) peuvent étre négligés dans le cas des batiments si
condition suivante est satisfaite a tous les niveaux :

a

P Ay
"~ Vi.hy

<0,10

e Si0,10< O < 0,20 : il faut augmenter 1’effet de ’action sismique calculés par un

’ . 1
facteur égal a ;

1-"K

e Si ?¢>0.20 : lastructure est potentiellement instable et doit &tre redimensionnée.

Pk : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau K.
Vk : Effort tranchant d’étage au niveau ‘K’.

Ak : Déplacement relatif du niveau K par rapport au niveau K-1.
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hk : Hauteur de 1’étage K.

TableaulV.4 : Vérification de I'effet(P — A ) dans le sens (x-X)

o Vkx Px Akx Observation
Niveaux ~ LMM] [KN] [KN] [mm] Ox 0<0.10
10éme
, 3060 906.72 1895.55 9,21 0.006 Veérifiée
étage
9¢me étage 3060 1639.93 2311.95 9,9 0.004 Vérifiée
8éme étage 3060 2235.68 2403.03 7,85 0.002 Vérifiée
7éme étage 3060 2743.09 2403.03 13,88 0.003 Veérifiée
geme étage 3060 3183.01 2507.13 8,65 0.002 Veérifiée
5eéme étage 3060 3567.97 2507.13 11,75 0.002 Vérifiée
48me étage 3060 3904.76 2624.24 2,93 0.006 Vérifiée
3éme étage 3060 4194.46 2624.24 8,67 0.003 Vérifiée
2¢éme étage 3060 4430.27 2755.12 11,14 0.002 Vérifiée
16éme étage 3060 4608.45 2755.12 12,44 0.002 Vérifiée
RDC 3060 4771.19 2899.79 8,13 0.001 Vérifiée
Sous-sol 4500 4776.39 64559.05 6,89 0.03 Vérifiée
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Tableau 1V.5 : Vérification de I'effet(P — A ) dans le sens (y-y)

h Vky Py Aky Observation
Niveaux MM [KN] [KN] [mm] oy 0<0.10
10éme
. 3060 869.72 1895.55 8,98 0.006 Vérifiée
étage
9éme étage 3060 1564.11 = 2311.95 9,29 0.004 Vérifiée
g8eme étage 3060 2098.54 = 2403.03 9,5 0.003 Vérifiée
7¢me étage 3060 2538.10 = 2403.03 9,7 0.003 Vérifiée
6°me étage 3060 2918.37 = 2507.13 9,68 0.002 Vérifiée
5eme étage 3060 3253.83 = 2507.13 9,55 0.002 Vérifiée
4°me étage 3060 3558.29 | 2624.24 9,12 0.002 Vérifiée
3tme étage 3060 3830.31 @ 2624.24 8,47 0.001 Vérifiée
2¢me étage 3060 4061.48 | 2755.12 7,48 0.001 Vérifiée
1¢me étage 3060 4243.65 | 2755.12 2 0.004 Vérifiée
RDC 3060 4360.14 | 2899.79 4,18 0.0009 Vérifiée
Sous-sol 4500 4387.34 | 64559.05 5,93 0.02 Vérifiée

122




CHAPITRE V
ETUDE DES PORTIQUES

V.1 Introduction :

L'ossature du batiment est un ensemble constitué d'éléments verticaux (poteaux et voiles) et
horizontaux (poutres), liés rigidement.
L'assemblage des poteaux et des poutres constitue les portiques.

V.2 Définition :

e Poteaux :

Ce sont des éléments porteurs verticaux en béton armé, qui constituent des points d'appuis pour
les poutres principales et secondaires permettant de transmettre les charges de la superstructure
aux fondations. lls sont sollicités a la flexion composée.

e 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 trés faibles.

V.3 Etude des portiques :
V.3.1 Combinaisons d'actions :

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

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

Les combinaisons prises en compte sont :

» Combinaisons fondamentales ou bien durables et transitoires selon le [B.A.E.L 91] :
e 135G +1,5Q —> Etat Limite ultime.
e G+Q ——> Etat Limite de service.
e G

» Combinaisons accidentelles selon le [RPA 99v2003] :

e 08xG+E
e G+Q+E

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

| .Etude des poutres :

On distingue trois types de poutres :
» Poutres principales : (30x50) cmz2,
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» Poutres secondaires : (30x45) cm?2,
a) Ferraillage réglementaire :

1) Recommandation du R.P.A99 (version 2003) [ART 7.5.2.1] :

e Armatures longitudinales :

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est
de 0.5% en toute section, donc :

e Armatures minimales : 0.5%x B en zone Il,.

e Armatures maximale 4% X B en zone courante
6% X B en zone de recouvrement
e Longueur de recouvrement est de : 40.0 en zone lla.

Avec : B : Section de la poutre.

e Armatures transversales :

La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par :

Atmin= 0,003xSxb

Avec :

b : Largeur de la section.

S : L'espacement des armatures transversales.

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

e Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaires :

S=min (%;12>< Oj /

N |

e Endehors de la zone nodale : S
2) Reéglement BAEL91 :

La section minimale des armatures longitudinales en flexion simple est :

A, =0.23x f;ﬁx bxd = Pour les armatures tendues.
e

b) Les sollicitations des poutres :

A l'aide du fichier des résultats donné par le logiciel "ROBOT" on obtient les résultats suivants :
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Tableau.V.1 : Tableau récapitulatif des moments fléchissant en [KN.m] et efforts tranchants.

Sollicitations E.L.U E.L.S ACC Effort
Tranchant
Moment Mt Ma[KN] Mt Ma Mt Ma T [KN]
[KN] [KN] [KN] [KN] [KN]
Poutre 94 -15459 68,64 -112,00 68,44 | -174,08 147,26
principale

Poutre 69,83 -112,93 50,86 -82,36  +156,65 -156,65 110,46

secondaire +136,52 +136,52

e Armatures longitudinales :
1. Conditions imposées par le RPA99/V2003 :
e Poutre principale : Ap,;, = 0,005 x 30 x50 = 7,50 cm?
e Poutre secondaire : A, = 0,005 x 30 x 45 = 6,75 cm?
2. Conditions imposées le BAELI1 :

e Poutre principale :
h=50 cm; b=30 cm; d= 0,9%h = 0,9x50=45 cm

2,1
. = —' = 2
Amin = 0,23 X 30 X 45 X 25 = 1,63 cm

e Poutre secondaire :
h=45 cm; b=30 cm; d= 0,9xh = 0,9x45 = 40,5 cm

2,1
Apin = 0,23 x 30 X 40,5 x 200 = 1,46 cm?

3. Exemple de Calcul :

Poutres principales (30x50) cm?

A. En travée :

«»» Situation durable et transitoire :

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

M{' = 94,00 KN. m
e Vdérification de I’existence des armatures comprimeées :
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50 cm 45 cm

30 cm
Figure V.1 : Section de calcul en travée.

M 94000 — 0108
H o, xbxdZ 142 x30x (452

u= 0,108 < pu;, = 0,392 => A'’n’existe pas et

fo 400

= =348 MP
8. 1,15 a

1000g, > 1000, => 05 =

a=125(1—-,/1-2p)=>a=0,106
B=1-04a=>8=0957

e Détermination des armatures :

u_ My 94000
osxXBxd  348x0.957x45

= 6,27 cm?

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

[e28
fe

Amin= 0.23% bx d x 228 — 0,23 x 30 x 45 x % = 1,63 cm?

e Situation accidentelle :

M7 = 68,44KN.m = 68440N.m

e Vérification de ’existence des armatures comprimées :

Avec yp=1,15 MPa

M 68440 — 0060
e o, xbxd? 1848 x 30 x (45)2

u= 0,060 < p;, =0,379 => A’n’existe pas et
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f, 400
10002, > 10008 => 05 = = = —— = 400 MPa
S

a=125(1- /1-2u) =>a=0,077
B=1-0,4a=>p=0,969
e Détermination des armatures :

u My 68440

Al= = = 3,92 cm?
osxBxd  400%0,969%45

A¢ = max(Aca; Amin; Aace) => A¢ = 6,27 cm?

e Choix des armatures :

2T12+2T16 —A= 6,28 cm?

> Etat limite de service (E.L.S)) :
M; = 68,64m = 68640 N.m

Flexion simple

Section rectangulaire avec A2 \=> o’ < YT_l + ZCOZS: o, <o, =0,6x f_,= 15 MPa.
Acier FeE400

Avec: y = % = z:gzg = 1,36

@<=+ 2 2036= 0, <o, —0,6x f,,, = 15 MPa

100

e Conclusion:
c,<G,=15MPa
Fissuration peu nuisible = les armatures calculées a E.L.U. seront maintenues.
(Aucune vérification pour (o)

B. Enappuis :

«» Cas fondamentaux :

> Etat limite ultime :

Mj; = —154,59KN.m = 154590 N. m

e Vdérification de I’existence des armatures comprimées :
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50cm 45 cm

30 em

Figure V2: Section de calcul en Appuis.

MY 154590
- = ~=10,179
op X bxd2 14,2 x 30 X (45)

i
u=0,179 <y, = 0,392 => A’n’existe pas et

f, 400
10002, > 10008, => 05 = = == = 348 MPa
S ]

a=125(1—-/1-2p)=>a=0,248

B=1—-04a=>p=0901

e Détermination des armatures :

u_ My 154590
osXpBxd  348x0,901%x45

= 10,95 cm?

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

Amin =0,23x% b xd x L28 —0,23x 30x 45 x 2L = 1,63 cm?
fe 400

e Situation accidentelle :

M@ = —174,08KN.m = 174080 N.m

e Vérification de ’existence des armatures comprimées :

M 174080 _ 0155
e o, xbxd? 1848 x 30 x (45)2

u= 0,155 < y;, = 0,379 => A'’n’existe pas et
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f, 400
10002, > 10008 => 05 = = = —— = 400 MPa
S

a=125(1- /1-2u)=>a=0211
B=1-04a=>p=0915
e Détermination des armatures :

M 174080
U= 8 — = 10,56 cm?
osxXBxd  400%x0,915%45

A, = max(Aca; Amin; Aace) => A, = 10,95 cm?

e Choix des armatures :

4T10+4T16 —> A =11,18 cm?

> Etat limite de service (E.L.S.) :
v M§=-112,00KN.m = —-112000 N.m

Flexion simple
Section rectangulaire avec A% | => o < YT_l + ];“0—2;’: o, <o, =0,6x f_,= 15 MPa
Acier FeE400
Avec : y:&:ﬂ:]g_gg
Mser  —112000
1.3

a <

S+ =0,440=0, <5, =06x f,,,= 15 MPa
% Conclusion :
c,< ©,= 15MPa
Fissuration peu nuisible
(Aucune vérification pour (o5)=( les armatures calculées a E.L.U. seront maintenues.

e Armatures transversales :

T,"** = 147,26 KN
a- Vérification de ’influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis :

?
T{}“"‘SO,267Xaxb0><fc28

Avec :

a=0,9<xd=0,9%x45=40,5 cm

T = 147260 < 0,267 X 40,5 x 30 X 25 x 10> = 811012,5N

= [’effort tranchant n’influe pas au voisinage des appuis.

b- Vérification de I’influence de D’effort tranchant sur les armatures longitudinales

inférieures :
7 s M,
A (T +595)
154590
0,9x45

1.15 )
Aj= 4,62cm? > m(147260 - )10- = 4.12cm?
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= L’effort tranchant n’influe pas sur les Armatures longitudinales inférieures.
c- Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne moyenne :

T, T,
7,=min (0.2 f;zg :5MPa) = min (333; 5) MPa
b
T mex 147260

TS poxd T 30xasx 102 M09 MPa
7, = 1,09 MPa <7, = 3,33 MPa
= Les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne moyenne.
d- Section des armatures transversales A, :

&, < min(1 1
¢=Mnss 10

. /50 30
(Dmin) = @, < min (f’ E; 1,6)
= &, <min(1,42;3;1,47) = 1,42cm
On prend : @, = 8 mm de nuance FeE235 = 4®8 — A, = 2.01 cm?

4T10

4T10

Figure V.3 : schéma explicatif.

e- Espacement des armatures transversales 8, :
Selon le BAEL91 :
A; - Ty — 0,3f128 X k
by X 8:1 — 0,8 X fo(sina + cosa)

{ K = 1(Flexion simple)
a=90 —sino=1;cosa=0
Donc :
A; % 0,8 f, _ 2,01 x 0,8 x235
bo % (1, — 0,3 f,,,) 30%(1,09-03 x2,1)

82 < min(0,9d ;40 cm) = min(40,5;40) cm = 40cm
A¢ X fo 2,01 x 235
8 < 0dbg xsina  04-30x 1 oo0cm
O < min(6tl ; 84, 5 64, ) = 6, < min(27,38;40,5;39,36) = 27,38 cm
- Selon le RPA99 (version 2003) :

o Zone nodale:

&, < = 27.38cm

[og]

h 50
Oy < min (Z' 12 X (D) = min(T; 12 X 2,01) = min(12,5; 24,12) = §; = 12,5cm
o Zone courante :
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h 50
6t :EZ 7:>6t =25cm

s Conclusion:

On adopte comme espacement des armatures transversales
e Zonenodale: 6, = 10 cm

e Zonecourante: 6, = 15cm

f-  Vérification des armatures transversales :

a. Zone nodale :
At min = 0,003xSxb
Ap min = 0.003 X 12,5 x30 = 1,12 cm?
b. Zone courante :
At min = 0,003xSxb
Aimin = 0,003 X 25 x 30 = 2,25 cm?
Remarque : étant que la procédure de vérification des sollicitations et le calcul du
ferraillage est le méme que celui déja montré ; on donne directement les valeurs des
armatures trouvées et le choix du ferraillage dans le tableau ci-dessous.

Tableau V.2 : tableau récapitulatif du ferraillage des poutres principales et secondaires.

Types des poutre A min Acal Barres Acorr
[cm?] [cm?] choisis [cm?]

BAEL RPA

V2003
Poutres principales  Travée 1,63 7,50 6,27 3T12+2T16 6,28
(30 50) Appuis 1,63 750 10,95 4T10+4T16 11,18
Poutres secondaires  Travée 1,46 6,75 5,01 5T12 5,75

(30x 45)

Appuis 1,46 6,75 8,80 8T12 9,05
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Ferraillage des poutres :
- Poutre principale :

e En appuis
30 cm
AT10
IR
| 4T16
50 cm ‘ CADRE TEX100
( AT10
|
Llﬂ_u
- Poutre secondaire :
- En appuis
\ 30 cm -
' 4 8T12
?I’_
PR TEX90
- 8T12

50 cm

45

cm

en travée
30 cm
3T12
CADRE TEX100
2T16
3T1z2
en travée
30 cm
4Lr 41/
5T12
-
Ta8X90
-
5T12

Figure V.4 : Schéma de ferraillage des poutres principales et secondaires.

I1.Etude des poteaux :

Les poteaux seront sollicités a la compression simple ou a la flexion composée selon

I’excentricité de ’effort normal par rapport au centre de gravité de la section. Chaque poteau

est soumis a un effort normal(N) et a deux moments flechissant (My.y, M;-;) .
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4N,

Mz ¥y

FigureV.5 : sollicitation sur les poteaux
Une section soumise & la flexion composée peut étre :
%+ Une section partiellement comprimée (s.p.c).
% Une section entierement comprimée (s.e.c).

0,

% Une section entierement tendue (s.e.t).

V.11.1.Combinaison de charges :

» Combinaisons fondamentales ou bien durables et transitoires selon le [B.A.E.L 91] :

e 1,35G +1,5Q — Etat Limite ultime.

e G+Q —> Etat Limite de service.

» Combinaisons accidentelles selon le [RPA 99v2003] :

e 08xG*E
e G+Q+E
V.11.2 Ferraillage des poteaux :

a) Ferraillage réglementaire :
1) Recommandation du R.P.A99 (version 2003) [ART 7.4.2.1] :

- Armatures longitudinales :

Les armatures longitudinales doivent étre & haute adhérence, droites et sans crochets :
» Leur pourcentage minimal sera de : 0,8% en (Zone lla).
» Leur pourcentage maximal sera de :

v' 4% en zone courante.
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v 6% en zone de recouvrement.
» Le diamétre minimum est de 12mm
» Lalongueur minimale du recouvrement est de :
v' 40 @ en (Zone lla).
» Ladistance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser :
v' 25cm en (Zone lla).
» Les jonctions par recouvrement doivent étre faites a I'extérieur de la zone nodale (zone
critique)
» Les longueurs a prendre en compte pour chaque barre des armatures longitudinales dans
la zone nodale sont :
v’ L’=2h

v h'= max(hf;b; h; 60cm)

L —

AVec :

h: la hauteur de la poutre ;

C—Te—p

b et a : dimension du poteau et

h
he: la hauteur libre entre deux niveaux. 4

Figure V.6: Zone nodale.

- Armatures transversales :

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a I’aide de la formule suivante :

A x T,

t >Pa* v RpA99/7.4.2.2]
3t axf,
Avec :

Tu : Effort tranchant ultime ;
a : Hauteur totale de la section brute;
fe: Limite élastique des armatures transversales et

pa: Coefficient dépendant de I'élancement geométrique Ag.
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Pe=255i0g25 Ay ="
pa=3,75si Ag<5
dt: Espacement des armatures transversales qui peut étre déterminé comme suit :
v' Zone nodale : :8:<< min (102 ; 15¢cm) .........(zone lla).
v' Zonecourante : 6:< 1501 ...l (zone 1la).
@ : diametre minimal des armatures longitudinales du poteau.

e Section minimale des armatures transversales :

en % est donnée comme suit :

t
8. X b
e Siidg>5— 0.4%
e Si:Ag<3—0.8%

e Si: 3 < Mg <5 — Interpolation des valeurs limites précédentes avec:

Le L
7\,g = (; ou E)

2) Reéglement BAEL91 :
- Armatures longitudinales : [B.A.E.L91/A.8.1.2.1]

Armatures minimales imposées par les regles BAEL.91 :
Apnin = max [0 2 x 8 X ﬂ] = Pour la compression simple ;

0.23f; . .
Anin = %.b. d= Pour la flexion simple et

e

Bf o
Amin = =2 = Pour la traction simple.

e

- Armatures transversales : [BAEL91/A.8.1.3]

¢L max

Le diamétre minimal des armatures transversales : @, > 3

Et ’espacement : §; = min[15@min, 40cm, (b + 10cm)]
b : plus petite dimension de la section transversale du poteau et

DLmin : plus petit diamétre des armatures longitudinales nécessaires a la résistance.
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Dans la zone de recouvrement des armatures longitudinales, il faut prévoir au minimum trois
cours des armatures transversales.

Les types de poteaux :

e Dans notre structure, on a 7 types de poteaux :

Tableau V.3 : Tableau récapitulatif des sections des poteaux.

Types Niveaux Section [cm?]
1 Sous-sol (60x60)
2 RDC (55x55)
3 18" — 26me étage (50x50)
4 3¢me_ 4¢éme Gtage (45x45)
5 5eme _ geme étage (40x40)
6 76me _ geme étage (35x35)
7 9éme _10¢Me étage (30x30)

Les sollicitations sont calculées a I’aide de logiciel ETABS 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)
(0.8G=E) pour la situation accidentelle. [RPA99/V2003 /ART 5.2]

TableauV.4 : Tableau récapitulatif des moments fléchissant, efforts normaux
Section (cm?) 60x60 55x55 50x50 45x45 40x40 = 35x35  30x30

Combinaisons  Sollicitations

N
" 342337 | 2797.44 | 240262 | 1872.42 | 1377.85 | 909.90 = 456.68
Cas KN
1 Mcorr
5318 = 7943 | 4065 | 4352 | 3214 | 6660 @ 24.43
KN .m
Nmin
ELU Cas . 4292 50708 39395 26383 15129 3206 4207
2
MCOrr.
22039 | -1498 | 7.1 7.28 4.40 141 | 8.38
KN. M
Cas M max
-97.18 | 13413 | 109.92 @ 101.35 @ 97.99 | 8932 = -84.95
3 KN.M
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N corr
U 066067 178557 | 103439 1134 | 780.60 @ 451.37 @ 142.25

KN
N max
4401.29 | 3613.27 | 2026.29 | 1518.33 | 1089.48 | 699.90 | 343.51
Cas KN
1 Mcorr.
-19.76 174.13 -51.82 16.86 20.62 20.91 17.64
KN. M
Nmin - -
Cas -1537.76 | -882.13 | -338.38 | -153.48 -113.32
KN 1046.91 121.91
ACC 2
Mcorr.
-13.36 36.46 -37.74 31.09 28.69 13.37 8.16
KN. M
Mmax
123.38 -170.03 182.74 176.64 145.63 | 115.21 | -80.79
Cas KN. M
3 NCOI’I’.
- 172790 | 3055.74 | 1307.94 | 844.04 138.99 | 453.76 | 115.79

-Exemple de calcul :

t ._.._.?
- Ferraillage du poteau de section (60x60) cm? :
- Les armatures longitudinales : d
A,
Etat limite ultime (E.L.U) : (1.35G+1.5Q) Ve . —
b=60cm h=60cm d=09xh=54cm c=¢’=6cm * 60cm >

Les sollicitations prises en compte sont
o M corr_:53.18 KN .m

Figure V.7: Section de calcul du

o = M_ 5318
0™ N~ 342318

=155cm< % :% =5 cm =» L’effort normal de compression est appliqué a

I’intérieur de la section.

- Vérification si on a une compression excentrée :

?

Lf . [
mn <Max [15; ZO.F ]

L¢=0,7 x Lo = 0,7 x 450 = 315 cm (Batiment a étages multiple) [BAEL91/V1.2]
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L _ 315 _ : 2020 1= ; ==
b= 525 em ; Max[15;20% ] =max [15;20 x %20 = ] = 15

%: 5.25 < Max [15; 20.eh—° ] = 15 =>»on utilise la méthode simplifie pour la détermination
des armateurs en compression excentrée

Remarque :

Le calcul se fera en flexion composée en majorant les efforts comme suit :
N, =N
M,1: N:’l X(eo+ea +e2 )

ey = % : Excentricité géométrique
e, . Excentricité additionnelle
e, . Excentricité du second ordre
- Excentricité additionnelle e a : [BAEL91]

_ Lo . 306
ea=max[2cm; 250]—max[Zcm ; 250]
€a=2CMm

- Excentricité du second ordre ez : [BAEL91]
3xL2

g2 = 104><th [24+ axD]; D=2
Mg _ 475 _

& MgtMq 4754253 0,62

_ 3%3152

€2 = oo X [2+ 0.6 X 2]

ez =0.7cm

M'; = 3423.37 x (0,015+0,02+0,007)
M’; = 145.61 KN.m
N/ = 3423.37 KN

- Position du point d’application de ’effort normal de compression N’1 :

_ M} _ 14561
Ni 342337

=425 cm <2 =%=30 cm 9 L’effort normal de compression est appliqué
2 2

e’o
a |’ intérieur de la section .

- Vérification si la section est entiérement comprimée :

(0.337xh —0.81 xc1) X opx bxh <Nj % (d —c; ) —M;

\ J
Y

2

— _/
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Figure V.8: Position de N’1, M’1 et My sur la section transversale.

- Moment par rapport aux armatures les moins comprimées :

h
M1= M,1+ N’1X (d_i)

0.6
M; = 145.610 +3423.37 x (0.54- —-)

M, = 967.22 KN.m

(1) =(0.337xh —0.81 xc1) x oy, bxh

(1) = (0,337x60 — 0,81 X 6) x 14,2 x60 x 60 = 785203.2 N.m
(1) = 785.2032 KN.m

(2) =Ny x(d—c;) —M;

(2) = 3423.37 x (0.54 — 0.06) —967.22

(2) = 675.99 KN.m

Conclusion :

(1) = 785.203KN.m > (2) = 675.99 KN.m =>» La section est partialement comprimée
(S.P.C).

Remarque :
Le calcul des armatures se fera en flexion simple avec un moment par rapport aux armatures

tendue M,

Calcul des armatures en flexion simple :

- Vérification de I'existence des armatures comprimeées :

M 967220 0285
o, xbxd? 142 x60 x (54)2

u
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n= 0,389 <y, = 0,392 => A’n’existe paset 1000gs > 1000g
fo 400

> O 5.~ 115 348 a

a=125(1—-,/1-2p)=>a=0,529
B=1-04a=>p=0.788

M, 967220

= = = 2
A= Bxd 348x 0788 x84 o>32cm

On revient a la flexion composee (sollicitation reelle).

N1 3423370 5
A= Al - m = 65.32 — m = —-33.07< 0 = 0On prendraA = Ocm

Conclusion :

A ca = max (AeLu; Aacc) = 1.64 cm?

e Armatures minimales :

> Condition imposée par le RPA99/V2003 :
Apmin = 0,8% X (bxh) = 0.008 x 60 x 60 = 28.8 cm?
> Suivant B ALE.L 91 :

o 02xbxh 8x(b+h) 0,2 X 60 X 60 8 X (60 + 60)
min = MaX (g3 =75 ) = max (—— 55— —45 )
Apin = max(7.2;9.6)

Apin = 9.6 cm?

Conclusion :

A = max (Acar; Aminrra; AminBagL) = 28.8 cm?

Choix des armatures :

12T16 +4T14— A = 30.29 cm?

Etat limite de service :

Vérification des contraintes :

Fissuration préjudiciable donc on doit vérifier que :

0s = O0sadm
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Ob = 0b adm
O padm = 0.6XFCag = 0.6x 25 = 15 MPa

Fissuration préjudiciable = o s44m = = min (2 fe ; 110.,/n, ft28)
1,6 pour les armatures de haute adhérence

1 pour les armatures rondes lisse

ftzg = 0,6 + 0,06 . fcog = 0.6 + 0.06x25 = 2,1 MPa

O sqam = MiN (2 X400 ; 110x 1/1,6.2,1) = min(266,67 ; 201,63),
Ms =40.35 KN. m; Ns = 2765.32 KN.

o, = M _ 4035
07 N 276532

=146cm< 2 :62—0 = 30 cm =>le centre de pression de 1’effort normal a I’ELS

N se trouve a I’intérieur de la section.

Vérification si la section est entierement comprimée (SEC) :

quer < IXXI
Nger — [B+15.(A'1+A'9)].Vv2

eG=

Coordonnés du centre de gravité de la section homogeéne :

3 SiXYi bxhxg+ 15X (A} x dr + A} xd)

V1 = = 7 7
Y bxh + 15X (A1 + A3)

_ 60x60x & + 15% (30.29% 6+ 30.29 X54)
1= 60x60 + 15x (30.29 + 30.29)

V1 =30 cm

h
MsGer: Mser - Nser X (E_ Vl)
MS,,=30.35 — 2765.32 x (02;6— 0.3)
MS,,= 40.35 KN.m

b
IXX = § X (V13 + V23) + 15(141 X (Vl - dl)Z + A,2 X (d - Vl)z

60
Iyy = 5 X (30% 4+ 302) + 15(30.29 x (30 — 6)% + 30.269 X (54 — 30)?

Iyx = 1603411.2 cm*

B M¢,, _ 4035 Ixx,

= = 1.46 cm < : : =51.9
N,,, 2765.32 ‘MSTB+ 15.(A'1 + A2)].V2 cm

€g

Donc : Section entierement comprimée (SEC)

Vérification des contraintes :

Nger _ 2765320
100 XBy 100 X4508.7

= 6.13MPa.

Op=
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G
K=Mser _ 2035 _ 02
Ixx 16034112
o é: ot kxV1=6.13 +0.002 x 30 = 6.73 MPa

0 }==6.73MPa < G, = 0,6 X f .25 = 15 MPa => les armatures déterminées pour I’¢état

limite ultime de résistance sont suffisante
- Vérification de I'effort tranchant :

a- D'aprés le fichier de résultats ROBOT :

THAX = 75.58 KN
Tjmax 75580

' “bxd _ 80x60x100  »20MPa

T

f
T, = min|0,2 X ;28 ;4 MPa| = 3,33 MPa (Fissuration peu nuisible)
b
T, = 0,20MPa < T, = 3.33MPa

Donc :
Les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne moyenne du poteau.
b- Diametre des armatures transversales :

g = B = 2 = 0.66cm = 6,6 mm
Donc on prend @, = 8 mm avec une nuance d'acier FeE235
c- Espacement des armatures transversales :
- Suivant les régles BAEL 91 :
8 < min( 15@™™ ; 40 cm ; b+10cm) = 18cm
= & =15cm

D'apres les regles RPA 99 (version 2003): (zone I1)

v Zone nodale : 8, < min (10 @™ ; 15 cm)
0¢ = 10cm

v Zone courante : §; < 15@¢™" = 18cm
0y =15cm
- Armatures transversales minimales :

_lp_ 2142
Ag=1=222=357cm < 5

Apin = 0,5% X b x 8, = 0.005 X 60 X 15 = 4.5cm?

- Détermination de la zone nodale : [RPA99 V2003.Art 7.4.2.1]

La zone nodale est constituée par les nceuds poteaux-poutres ;
L’=2.h = L’=2x 60 = L’=120 cm

h, 450
h’ = max (—;b; h; 60) = max (T' 60; 60 ; 60) = 75cm

6
- Longueur de recouvrement :
Lr = 40. ¢Lmax
L,=80cm
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Remarque :

Le calcul des armatures des autres types de poteaux s'effectuera de la méme fagcon que
Précédemment ; et le ferraillage sera résumé dans le tableau suivant :
Tableau V.5 : Tableau récapitulatif du ferraillage longitudinal des poteaux

Section cm?

(60%60)
(55x55)
(50%50)
(45x45)
(40x40)
(35x35)
(30x30)

A cal
Cm?
1.64
14.9
12.67
7.64
4.74
4.56
1.56

A min
Cm?
9.6

8.8

7.2
6.4
5.6
4.8

A RpPA
Cm?
28.8
24.2
20
16.2
12.8
9.8
7.2

Choix

12T16+4T14
12T14+4T14
8T16+4T14
8T14+4T12
12T12
10T12
8T12

A adopte

Cm?
30.29
24.63
22.24
16.84
13.57
11.31

9.05

Tableau V.6 : Tableau récapitulatif du ferraillage transversal des poteaux

Section

Hauteur

Vu

p At cal At choisi
(Cm) (M) (KN) (cm? (cm?
(60x60) 4.5 7558 = 5,25 2,5 1,5 251  5T8
(55x55) 3,06 74,33 3,89 3,75 2,5 251 @ 5T8
(50x50) 3,06 63,32 4,28 3,75 2,3 251 @ 5T8
(45x45) 3,06 28,02 4,76 3,75 1,1 2.51 5T8
(40x40) 3,06 4451 @ 5,35 2,5 1,3 251 @ 5T8
(35x35) 3,06 66,56 @ 6,12 2,5 2,3 251 @ 5T8
(30x30) 3,06 53,84 7,14 2,5 2,2 2.51 5T8
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4T14 4T14
o rad
12T1 12T14
HAB HAB ~

" i kY

E0xE0 5E5x55

8T16 8T14
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A i\ " i\
20x50 45x45
12712
v e i 10T12
v i I
HAB /
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A i I
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A — / 35x35
HAS8 ~/
X 1
30x30

Figure V.9: Croquis des ferraillages des poteaux
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I11.Etude des voiles de contreventement :
V.111.1 Introduction :

Les voiles sont des éléments en béton armé dont la largeur et la longueur sont nettement

supérieur a I’épaisseur et la longueur est au moins quatre fois supérieure a I’épaisseur
Dans notre structure, on distingue deux types de voiles :
1. Voile de contreventement
2. Voile périphérique

Les voiles sont ferraillés a I’aide des résultats donnés par le logiciel ROBOT

V.111.2 Ferraillage des voiles de contreventement :

Selon P’article [7.7.4/ RPA99, V2003], le calcul des voiles se fera dans la direction de leurs
plans moyen en appliquant les régles classiques du béton arme [Article 2.41/ DTR-B.C] si les

conditions suivantes sont satisfaites :

Satisfaction des conditions de dimensionnement des voiles de contreventement fixées par
I’article [7.7.1/ RPA99, V2003].

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

devra disposer les ferraillages suivants :
- Des aciers verticaux et
- Des aciers horizontaux

Les sollicitations de calcul seront déterminées sous les combinaisons d’action suivantes :

1.35G + 1.5Q

G+0Q

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

V.111.3 Les armatures verticales :

Les voiles comme les poteaux sont sollicités suivant deux sens voire figureVII1.1, ils seront
calcul en flexion composées. [RPA99/v.2003/7.7.4].
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MNx

Figure V.10 :_Sollicitations de calcul d’un voile.

Sens vy :

Ny ; Mx => section des armatures verticale a I’extrémité

du voile (voir fig.V.11)

Sens xx :

Ny ; Mx => section des armatures verticale paralléle au

parement du voile (voir fig. V.11)

-

-

Ay Ay
- K
+ e
Ay
e
Ay
L L’

Figure V.11 : Sections de calcul.

> Condition du reglement parasismigque algérienne version 2003/7.7.4.1 :

- Les armatures minimales :

- A chacune des extrémités du voile A , > 4HAIO ;

- En zone courante (section des aciers verticaux parallele aux parements du voile) :

A, =[(L—2a)xe]x0,10%
A,=[Lxex0,15%]x2A,

A', =max (A ;A,).
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e Lorsqu’une partie du voile est tendue sous 1’action des forces verticales et horizontales,
I’effort de traction doit €tre pris en totalité par les armatures, le pourcentage minimum
des armatures verticales sur toute la zone tendue est de 0,20%

e Si des efforts importants de compression agissent sur 1’extrémité, les barres verticales

doivent respecter les conditions imposées aux poteaux.

e Les barres verticales du dernier niveau doivent étre munies de crochets a la partie

supérieure. Toutes les autres barres n’ont pas de crochets (jonction par recouvrement).

- Espacement des barres verticales :
e S =min(1,5%a ;30 cm) en zone courante ;
e A chaque extrémité du voile I’espacement des barres doit etre réduit de moitié¢ sur%
de la largueur du voile. Cet espacement d’extrémité doit etre au plus égale a 15 cm.

L . ) L
e Le diamétre des barres verticales du voile : ¢ < - €

1,5xe
Smin 30cm Av > 4HA10
S/2<15cm
i —
fT:: : + + T ¥iF
() () (] ([ ] ]
\Eone d’extrémit\?\ Zone courante Zone d’ex}r‘rémité ¢
a L-2a a
N N N N
3 3 3 3

Figure V.12 : Disposition des armatures verticales dans les voiles.

V.111.3.1 Les armatures horizontales :

Les armatures horizontales sont calculées a 1’effort tranchant avec :

Ay Te— 03xfc, xk

>
boxS; 0,9X§_e

Avec : k=1;06=1.

e Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur
de 10 @.Dans les 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.
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e Les deux nappes d’armatures doivent étre disposées vers 1’extérieure.

Les longueurs de recouvrement doivent étre égales a :

- 40¢ pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des

effort est possible ;

- 209 pour les barres situées dans les zones comprimées sous 1’action de toutes

les combinaisons possibles de charges.
> Détermination la nature de la section du voile :

Si caet op sont de signe négatif ; on aura une section entiérement tendue (SET) ;
Si ca et op sont de signe positif ; on aura une section entiérement comprimeée
(SEC);
Si ca et op sont de signe opposé ; on aura une section partiellement comprimée
(SPC).

«» Exemples de calcul :

- Apres linterprétation des résultats donnés par le fichier (robot); les

sollicitations maximales sont :

Tableau.V.7 : les sollicitations de calcul verticale.

Sollicitations Etat limite de service (ELS) Situation accidentelle
N [KN] 1333,24 219,38
Casl
M35 [KN.m] 10,01 20,54
N™m [KN] -1756,11 -2985,84
Cas?2
M35 [KN.m] -1,34 2,17
MY [KN.m] 10,41 20,54
Cas 3

NCOTT KN
e [KN] -258,66 2195,38
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Tableau.V.8 : les sollicitations de calcul horizontale.

Sollicitations Etat limite de service (ELS)  Situation accidentelle
N [KN] 1532,98 169,70
Cas1l
MY [KN.m] 42,39 16,03
NJ™ [KN] -526,85 -345,10
Cas 2
MSo"[KN.m] -5,76 -17,14
MY [KN.m] 44,84 31,58
Cas 3
NSI™ [KN] -114,43 15,58

< 1°me cas :(Situation accidentelle)
Les sollicitations prises en compte sont :
o NM™*=-2085,84 KN
o My =-2,77KN.m

B= 100 cm; h=20 cm; c=2cm; d= 18 cm

20
>

100

Figure V.13 : section de calcul.

- Position du point d’application de I’effort normal de compression N :

18
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€0 = Mo 2277 — 0,093 cm B 315 26,25 cm <=> On a donc e<h/12 d’ou I’effort normale
N —298584 12 12

est applique a I’extérieure du noyau central.

Vérification de ’utilisation de la méthode simplifiée :

Y <max [15 : 20x 2
h h
Li=0,7xLo=0,7x 306 = 214,2 cm

Lf _ 2142
h 20

=10,71 cm; max [15; 20 2 ]= max [15; 20x =22 ]= 15

%: 10,71< max [15; 20X eh—" ] =15 => la section sera calculée en flexion composée en

majorant les efforts comme suit :

{N’l =N’
M’1=N’1 X (g + €at+ €2)

- Excentricité additionnelle ea:

= Ly . 306 =
€a=max [2 cm ,250] = max [2 cm; 250] => e, =2cm

- Excentricité du second ordre ez :

2
- 3xL%
10%xh

X[2+ axP];avec P =2

Panne : 185 ; Cas : 15

on trouve : Mg =0,75KN.m: Mq=0,21KN.m

MG 0,75
o= = = 0,78
MG+MQ 0,75+0,21

3x214,22
104x20

gy== X[2+0,75%X2] = e; = 240 cm

donc:

{N’l =N’=KN
M’1=N’1 % (eo + ea + €2) =—2985,84 X (0,00093 + 0,02 + 0,024) = —134,15KN.m

N’; = -2985,84 KN
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M’1=—134,15 KN.m

- Position d point d’application de I’effort normal de compression N°1 :

M1 _ —134,15 h _ 20 . .,
=—= =0,04<==—=10cm => ’effort normal de compression est appliqué
N1 —2985,84 2 2

€o

a I’intérieure de la section.

- Vérification si la section est entierement comprimeée :

\(0.337><h —0.81 xc1) X op % bXI} < {\I{ x(d—c;) —M,1 ?
Y Y

(1) (2)
*
AL T T -1
N’
. i _&] _
G \1e G G
M'1
Ay L . N'LG_
L b M
| |
A A

Figure.V.14 : Position de N’1 M’1 et My sur la section transversale.

Moment par rapport aux armatures les moins comprimées :

Mi= M1+ N1 (d-2)
M= =—134,15 + (—2985,84) x (0,18 — % = M1 = 373,01
(1) = (0,337 20 — 0,81 x 2) x 14,2 x 100 X 20 = 145408 = (1) = 145,408 KN.m
(2) = -2985,84 x (0,18 — 0,02) — 145,408 = (2) =-623,142 KN
e Conclusion :

(1) = 458,03 KN.m> (2) = -623,142 KN = la section est partiellement comprimée
(S.P.C).

Le calcul de la section se fera en flexion simple soumise a un moment Mz par rapport aux

armatures tendue.
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e Vérification de I’existence de A°’1:

_ M1 _ 373010
H ob xbxd? 18,47 Xx100x182

= 0,623

p= 0,623 > =>A" existe et &, = 3,5%0 =>

pL=0,8a%(1-0,40)

3,5
3,5+1000¢;

o=

§1 = - §=2.10°

1><2><105
o =0,636

pL=0,379

Donc p>pL

Armature comprimée

o, = =29 _ 400 MPa
Ys 1,00

a=125(1-,/1-2p) =>a=-0,62
B=1-04a=>p=1249

WM smo0
1T 5 xBxd 400x1,249x18 /0 m

On revient a la flexion composée

N 298584
=41,77 +
100X05 100x400

A= A, — =49,23cm? A>0

e Les armatures minimales : RPA99 : [Article7.7.4.3]

e Aciers verticale :
Amin =O,2%X b xh
Anmin =O,2%X 100 x 20

Amin =4 sz

e Aciers verticaux et horizontaux :

Zone globale : Amin=0,15%Xx a x L=0;15%x 100 x 20 = 3 cm?

Zone courante : Amin=0,10%X (L — 2 X —) x a=0,10%x (100 2 X ﬂ) X 20 =1,6 cm?
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A = max(Acal; Aj; Apin) => A = 49,23 cm?
e Choix:
267104+ 26T10 4+ 11T10 — A = 49,48 cm?

(TL0— e =20cm)

e ELS:
, _ Mser _ -1,34 . . NPT
e’o= = = 0,076 cm => L’effort normal de compression se trouve a I’intérieur
NSer —-1756,11
de la section.
, Mser -1,34 _h_ 20 . . .,
= —=——""—"<-=—=334Cm =>la section est entierement comprimée

" NSer -1756,11 6 6

e Vérification des contraintes :

op < 0p = 0,6 X frag

Fissuration peu nuisible — aucune vérification pour o

b=100 cm; h=20 cm; ¢= 2cm ; d= 18cm et A’1= A’2 =49,23cm?
Bo=bxh+15(A’1 + A’1) = 100 x 20 + 15 x (49,23 2) = 1676,9 cm?

1 100x202

1 bxh? [
1676,9 2

Vl:B_O X [ >

X

+ 15X (A1 xd' + 4, xd)] = + 15 % (49,23 x 2 +

49,23 x 18)] = 20,73 cm

Vo= h —V; =20-20,73 = -0,73 cm
B =2x (VP +V5 ) +15 X [Apx (V- d)? + Ay x (d- V3)?] =

Ixx’z%x (20,733 + (=0,73)3 ) + 15 x [49,23 X (20,73- 2)? + 49,23 x

(18 - 20,73)?] = 561493,84 cm*

Ma = Mser — Nser x (5 — V1) = -1,34 +1756,11 x (3>~ 20,73) = -18844,40 KN.m

Nser —1756,11x103
o= = = —0,104MPa.
100 XBO 100 X1676,9%x102
Mg _—18844,40
=6 =—_""" — _0,0335KN /cm?

Ixx 561493,84

ob=0+kxV1=-0,104 — 0,0335 x 20,73 = —0,798 MPa
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0c¢

o'h =—0,798 MPa < G, = 0,6 X f.pg = 15 MPa => les armature déterminés pour

accidentelle de résistance sont suffisante.
o 2fMe cag

Les sollicitations prises en compte sont :
o NM™*=-.34510

o MYT=-1714

B=20 cm; h=100 cm; c= 10 cm; d= 90 cm

90

100

Figure V.15 : section de calcul.

> Position du point d’application de ’effort normal de compression N’1 :

_ M _ -1714
€o=—=
N/ —345,10

_ 100

est appliqué a I’intérieur de la section

» Vérification de ’utilisation de la méthode simplifiée :

27 max[15;20x 2 ]
h h

<

L=0,7xLo=0,7x 306 = 214,2cm

Y - 21%2 = 5 142 cm; max [15; 20x £ ]= max [15; 20x
h 100 h

0,049
100

=15
%z 2,142 <max [15; 20X %"] =15 => lasection sera calculée en flexion composée en

majorant les efforts comme suit :

{N’l :N’
M’1=N"1x (€0 + €at+ €2)

> EXxcentricité additionnelle ea:

€a=max [2 cm ;i] =max [2 cm ;ﬂ] = e, = 1,22cm
250 250

I’état

=0,049 Cm<§ === 50 cm => ’effort normal de compression
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» Excentricité du second ordre ez :

i Y @] ; avec ® = 2
e2—104xh><[ +a X ®];avec d =
4= MG __ 075  _ 0,78

" MG+MQ  0,75+0,21

__3X214,22

277 10%%100

X[2+0,78x2] = e; = 0.49cm

donc:
N’1 =N’=-345,10 KN
JLM’1= N’1 % (eo + €3 + €2) =-345,10 % (0,049 + 1,22 + 0,49) = —607,03 KN.m
N’1=-345,10 KN
{ M’1=—607,03 KN.m

- Position d point d’application de I’effort normal de compression N’1 :

M1 _ —607,03 h _ 100 . .,
0= T Tast0 l,75<5 === 50 cm =>I’effort normale de compression est appliquée

a ’intérieure de la section .

Vérification si la section est entierement comprimée :
?
(0.337xh —0.81 xc1) X opx bxh <Nj % (d —¢; ) =M,

| | J
| Y

(2)
+ (1)
AL 1 T 1
N',
. b _&] _
G e G G
M'1
Ag . 1 Nl1 E ;_
T b M’y
|- |
A 7

Figure.V.16 : Position de N’1, M’1 et My sur la section transversale.

Moment par rapport aux armatures les moins comprimées :

Mi=M’1+N’1(d- %)
100
Mi= —607,03 — 345,10 X (90 - T) = M1 = —14411,03KN.m

(1)=(0.337x 100 — 0,81 x 10) X 18,47 X 20 x 100 = 945664 = (1) = 945,664 KN.m
(2) =-345,10% (90 — 10) + 14411,03 = (2) =-13196,97 KN

e Conclusion :
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(1) = 945,664 KN.m> (2) = -13196,97KN = la section est partiellement comprimée
(S.P.C).
Le calcul de la section se fera en flexion simple soumise & un moment M1 par
rapport aux armatures tendue.

e Vérification de ’existence de A’1 :

_ M1 - 14411030 — 0,481

M b xb xd?  1847x20x90°

p=0,481>w => A’ existe = o5 = i—e = ? = 400 MPa

S

et &, = 3,5%0 =>

HL=0,8cux(1-0,4a)

o= 3.5+200s‘1

e ™ 1 g 617207
a1 =0,636

pL =0,379

Donc p>pL

Armature comprimeée

a=125(1-JT—2u)=1

B=1-0.4a=0,6
A, = M, _ —1441103 6671 cm?
os XBxd 400x0,6x90 ’
On revient a la flexion composée
A=A — L = —66,71 + ﬂ = —58,08 <0 = Onprendra A
100 X o 100 x 400

Les armatures minimales : RPA99 : [Article7.7.4.3]

Aciers verticaux :

Anmin =0,2%x b xh
Anin=0,2%x 100 x 20
Anmin = 4 cm?

A chacune des extrémités du voile — AV >4HAI10
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6T10— 4,71 cm?
e ELS:

_ Mser _128894
NSer 4962,05

2

e’o = 2598 cm => L’effort normal de compression se trouve a

I’intérieur de la section.

, M -5,76 h_ 100 . .
e = —L = = 0,010<2==—==16,67cm  => la section est entierement
NSer —526,85 6 6

comprimée

e Vérification des contraintes :

op < 0p = 0,6 X fzg

Fissuration peu nuisible — aucune vérification pour gy

b=20 cm; h=100 cm; ¢c= 10cm; d= 90cm et A’1= A’ =4 cm?
Bo=bxh+15(A’1+ A’1) =20 x100 + 15 x (4 x 2) = 2120 cm?

1 bxh?
Vi=— X [
BO 2

1 20x100?
X

+15><(A’1><d’+A’2><d)]=2120 [——+15x(4x10+

4x90)] =50cm

V2= h -V1 =100-50 = 50 cm

I =2x (V7 + V) +15 x [Ap x (V- d)? + A3 x (d- V)?] =
Ixx’=23—0>< (50° +50° ) +15 X [4 X (50~ 10)* + 4 X (90 - 50)°] =

1519066,67cm*

Mo = Mer — Nser X (5 — V1) =—5,76 +526,85 x (== - 50) = —5,76 KN.m
o= e T92085 _ _ (0024 MPa.
100 XBO 100 %2120
== 570 = _379.10°°

Ixx  1519066,67
ob=0+kxV1=-0,0024 —3,79.107° x 50 = —2,58.107% MPa
6'=—2,58.10"2MPa < 7, = 0,6 X f.,g = 15 MPa => les armature déterminés pour
I’état limite ultime de résistance sont suffisante

e Le choix des armatures :

Sens y-y : 26T10+26T10+11T10— A = 49,48 cm?
Sens z-z : 6T10— A = 4,71 cm?

e [ ’espacement minimale des barre verticales et horizontales :
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Selon RPA99 version 2003 :
* S<min(1.5xa;30cm)

= S <min (1.5 x 20; 30 cm) =30 cm

Donc on adoptera un espacement S = 15 cm
S’=175 = 7,50cm

Calcul des armatures transversales :

e Vérification de |’effort tranchant :

Tu = min (0.2fc2s ; 5SMPa) = 5SMPa

T .T=14T,
exd

Tu=

_ 1,4x358x103

= = 0,79 MPa = tu<T1U
20%315X100

Tu
le calcul des armatures transversale n’est pas nécessaire.

e Espacement des armature transversales :

S <min (1.5 x20; 30 cm) =30 cm
Donc on adoptera un espacement : S = 20cm

e Armatures transversales :

At Tu—(0.3x ft28xk)
>
boxS — 0.9l
vs

=> (pas de reprise de bétonnage)

s At> Tufe xbox S

At>—T55 % 20 x 20 = 1 cm2

X
1,15

e Armatures transversaux minimales :

Atmin 1 . Tu
> —_
b xS ennn[ > ,O.4MPa]

b XS Tu 20x20 0,79
Altmin > X— = X —=0,39 cm?
ve 2 400 2

A =max ( Atcal ; Atmin) =1 cm?

e choix:

2T8 — A = 1,01 cm?
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Figure V.17 : Schéma de ferraillage du voile de contreventement.

1. Etude des voiles périphériques :

Selon ’article 10.1.2/ RPA99, V2003, Les ossatures en-dessous du niveau de base, formées de
poteaux cours doivent comporter un voile périphérique continu entre le niveau des fondations et le

niveau de bhase.

Ce voile doit avoir les caractéristiques minimales ci-dessous :

Epaisseur > 15 cm.

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.

e Détermination des sollicitations :

a) Calcul de I’effort N :

Ppr = beVb
Yy = 25 KN/m3
V, =1xhxe

h : la hauteur de voile et
e : Epaisseur de voile.

Vi, =1x4x0,20 = 0.8 m?
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Pp, = 25x 0.8 = 20 KN

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

N =1,35x20 = 27 KN

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

N = Pp, = 20KN

b) Calcul de la poussee des terres g :

Avec :

oc=Kpxyxh

AVec :

Kp : coefficient de poussée Kp = tg? G — %) ;

h : hauteur du voile et

» . Masse volumique des terres.

Kp : utiliser les tables de Caquot et Kérisel
2
Avec : 5 =§¢ ; =35° (6 : frottement mur /sol)

Kp=0,247.
» =17 KN/m3

Calcul des contraintes :

o; =K, Xyxh

h =0 => o0, = 0 kN/m?

h=4=>0; =0,247 X 17 X 4 = 16.796 kN/m*

9=35°

& ¥ =17 KN/m?

| =\

o, = 16.796

055 =15:45 KN/m?

Figure V.18 : Schéma des contraintes du

voile périphérique.

On va considérer le voile comme une dalle qui s’appuie sur 4 coté avec une charge

uniformément répartie g = 10KN/mz2.

Combinaisons fondamentales :

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

qu=1.35 x10=13.5 KN/m?
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Pour une bande de 1m de largeur :
qu = qu x 1.00 = 13.5 KN/mL

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

gs= 10 KN/m?
pour une bande de 1m de largeur
gs = (s X 1.00 = 10 KN/mL

Calcul des sollicitations :

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

My = Hyxu X qu X 12 =>Suivant la direction Ix

Myy = Hyy X My, =>Suivant la direction ly

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

My ser = Uy ser X Gser X 12 =>Suivant la direction Ix.

My ser = My ser X My ger =>Suivant la direction ly

Ix
Avec :pgetuy = f(p;v) et p= L

l, 400 _ o
p =—=-——==0.81 => Ladalle porte suivant deux directions.

l, ~ 490

Calcul des moments fléchissent pour un panneau de dalle simplement appuyé sur son

QOUFtOUf .
M, = e X @ X I

My = py X My

- Etat limite ultime :

— 081 _>{u§<‘=0,0550 - My = py X qy X1 =>My = 11.88KN.m
P=RO 7 ui =06135 7 | MU= x MY = 7.28KN.m

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

161




user = 0.0617 {Mf(er = ST X Qger X 12 => MST = 9.87 KN.m

p=0.841 => {u;er = 0,7246 => M}s,er = u;er X M)s(er = 7.15KN.m

TableauV.9 : Tableau récapitulatif des sollicitations (moments en appui et en travée).

SENS X-X SENS-Y-Y
Combinaisons EL.U EL.S E.L U E.L.S
Ma [KN.m] 3.56 2.36 3.64 3.75
Mt [KN.m] 10.09 8.38 5.46 5.36

Calcul des ferraillages :

Enrobage :

La fissuration est considérée comme préjudiciable a = 2 cm

20
<L — = — = = =
Dmax < 010 2cm =>onprendra @ = 1cm
@
Cx=a+t7 {CX=2,5cm
= — . N
Cy=a+0+2 Cy =35cm
e ® s . o -
- Les hauteurs utiles a x
) 3
dy =h-Cy= 20-25=17,5cm Figure V.19 : Enrobage.

dy=h-C, = 20-35=165cm

- Espacement maximal des armatures : [Article BAEL 1V.5.c]

Ecartement des armatures : § < min(3hg; 33cm) = 33 cm — suivant x — x.
6 < min(4hg; 45cm) = 45 cm — suivant y — y.

Remarque :
Le ferraillage en appui et en travée est le méme, on prendra le moment maximal (moment en

travée).
Sens X-X :
Etat limite ultime (E. L.U.) :

MY = 10.09 KN.m

162




Vérification de I'existence des armatures comprimées :

oMy 10090 0023
e o, xbxd? 142x 100 X (17.5)%

n=10,023 <y = 0,392 => A’n’existe pas et

f, 400
1000g; > 1000g => 05 = = == = 348 MPa
S )

a=125(1—-/1-2p) =>a=0,029

B=1-04a=>p = 0,988

Détermination des armatures :

A M; 10090
oy xPBxd 348x0,988x 17,5

= 1,67 cm?/ml

Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1]
Acier FeE400 —

Apin = 0,0008 X b x h = 0.0008 x 100 x 20 = 1.6 cm?

Conditions exigées par le RPA99/V2003 :
AminRPA = 0,1% X b X h

Apingpa = 0,0001 X 100 X 20 = 2 cm?
A = max(Acap; Amin; Aminrpa) => A = 2 cm?/ml

Choix des armatures :

4T10 —>A=3,14 cm#ml

Etat limite de service :

M = 8.38 KN.m

_15xA  15x3.14
b 100

=0471=>D=0,471
E=2xdxD=2x175%x0,471=1648 =>E = 14,75

Y,=-D++/D?+E=>Y,; =3,39cm
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b x Y3 5 4
L = —5—+15x A(d ~ Y;)? => I; = 10675.84 cm

Mser 4340
I, 6187,42

K= =0,701=>K=0,784

o, = KXY, => 0}, = 2.65 MPa
6 = 15K x (d - Y;) => o, = 165.93 MPa

Contrainte admissible :

G_b:0,6xfc28 :>0-_b: 15 MPa

Fissuration préjudiciable :
_ 2 2
0s = min <§ X f. ;110 /1 X ftzg) = min (§ X 400;110V1.6 X 2.1)

=> 5, = 201,63 MPa

op = 2.65 MPa < o, = 15 MPa

6, = 165.93 MPa < o = 201,63 MPa Les armatures calculées a I’ E.L.U seront

maintenues.

Sens-Y-Y :

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

MY = 5.46KN.m

Vérification de I'existence des armatures comprimeées :

MY 5460
"= _ ~=0.014
op Xbxd? 14,2 x 100 X (16.5)

u=10,023 <y = 0,392 => A’n’existe pas et

f, 400
1000g; > 10008, => 05 = == = = = 348 MPa
S )

a=125(1-,/1-2p)=>a=0,018
B=1-04a=>p=0992

Détermination des armatures :
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A M; 5460
oo XPBxd 348 % 0,992 x 16,5

= 0.96 cm?/ml

Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1]
Acier FeE400 —

Apin = 0,0008 X b x h = 0.0008 x 100 x 20 = 1.6 cm?

Conditions exigées par le RPA99/v2003 :
AminRPA = 0,1% X b X h

Aninrpa = 0,0001 X 100 X 20 =2 cm?
A= maX(Acal; Amin; AminRPA) =>A=2 sz/ml

Choix des armatures :

4T10 —>A=3,14 cm#ml

Etat limite de service :

MSeT = 5.36 KN.m

p_15xA_15x314

=0,471=>D=0,471
b 100

E=2xdxD=2x16,5x%0,471 = 15.543 => E = 15.543

Y, =-D++yD*+E=>Y; =3,50cm

b x Y3 5 4
L = —5—+15 X A(d ~ Y;)* => I; = 9389.06 cm

Mger 5360

K = =
I,  9389.06

=0,757 =>K = 10,57

op, = KXY, => 0, = 1.99 MPa
0, = 15K x (d —Y;) => 6, = 111.15 MPa

Contrainte admissible :

G—b = 0,6 XfC28 => O-—b = 15 MPa
Fissuration préjudiciable :
2 2
G, = min (§ X £, ;1104/n x fm) = min (§ x 400 ;110V1.6 x 2.1)
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=> 5, = 201,63 MPa

o, = 1.99 MPa < 6, = 15 MPa
o, = 111.15 MPa < 65 = 201,63 MPa

—> Les armatures calculées a I’ E.L.U seront

maintenues
Tableau V.10: Tableau de ferraillage du voile périphérique.
sens Acal Anmin A minrRPA Choix  Adopte Espacement
[cm2/mc]  [cmZmyL]  [cm2md] [cm2/m_] [cm]
X-X 1,67 1,6 2 4T10 3.14 25
Y-Y 0.96 1.6 2 4T10 3.14 25
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Chapitre VI
Etude de Radier

V1.1 Pré-dimensionnement du radier :

Foteau b

=

Newwe —)
€ |

I— Dalle du radier

ht

Figure V1.1 : dalle de radier

e Dalle:
L'épaisseur de la dalle du radier doit satisfaire aux conditions suivantes :

e Condition forfaitaire (fleche)

e Condition de rigidité

e Condition de non cisaillement

e Condition de non poingonnement

Dans le calcul suivant, on choisit le panneau le plus défavorable sollicité.

Lx= 640 cm
Ly=550 cm

a. Condition forfaitaire (fleche) :

<h<

el Mun
ul|

L : la plus grande portée du panneau de dalle entre axes des poteaux.

Liayx = 6.40 m
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b. Condition de rigidité :

Pour qu’un plancher soit rigide, il faut que : L < gLe

t 4lkxDb v 414 X E X1
= = X = — —_—
€ 4xD © e K x b

K : coefficient d’¢élasticité du sol

L, =

> =

Pour un sol de densité moyenne, K=40 MN/m?3

E : module de young du béton (E=3.10* MPa)

. . bxh3
| : inertie du radier ; I = ;

b : largeur du radier.

Pour notre cas L = 6.40m

h>3 3K<2L)4_>h>3 3 x40 <2x6.40>4_>h>104
=JE\R) T7"= J3x106\ & ) T =AM

c. Condition de cisaillement :
(Fissuration préjudiciable) 1, < T, = 0,071?;ﬁ =>T, = 1.25MPa:
b

Tmax Tmax
u

“bxd bx009h

T, <7, [BAEL91/A5.1,1]

TMax — yax (T)Enax; T;nax)

1, . Contrainte tangentielle
T, . Contrainte tangentielle admissible

Tmax - Effort tranchant maximum

L 5.50
p= Z2=""_=086 = le panneau de dalle travail suivant deux directions.
L, 6.40
Donc : <
Tu x 1 12
TY = qQu X Ix X — y _
2 5+ Iz
o >~
o _ du xly . 13
Y 2 13+ 15
),
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» Calcul q;:

« Lasurface du radier est de :

Sr = Sp + Sdsbordement => Sy = 572.39 m?

++ Le poids de superstructure :

G =61051.81 KN; Q = 5 KN/m?

— G 691051.81
qQu=135X-+15Q=135 X —55—

1 =>q, = 151.50 KN/m?
S, £75 39 +1,5x5=>7q, 51.50 KN/m

Pour une bande de 1 m de largeur : g, = qy = 1 X 151.50 = 151.50 KN/ml

. 151.50x5.50 640" L ocakN
Y = > X 6.40% + 550¢ O
,_ 151.50 x6.40 5.50% = 171.10 KN
y = 2 “ 550" + 640¢

TMaX = max(TMaX; TNaX) => TMaX = 269.58 KN

- Tmax 269580
~09xbxT, (09x100x1.25)x 100

h = 23.97 cm

d. Condition de non poinconnement :

f
N, <0045 X Ucxhx =22 .. ... (D

Yb

N, : Charge maximale appliquée par les poteaux sur le radier, calculée a I’E.L.U. R
Uc: Périmetre du contour au niveau du feuillet moyen
h : Epaisseur totale du radier.

-Pour notre structure :

Numax = 3797.44 KN (Appliquée par un poteau de section rectangulaire (60x60) cm2.
Uc=2x(a; + by)

a; =(a+h)

b; = (b+h)

Uc=2x(a+b+2h)

a: section du poteau le plus sollicité
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L'équation (1) deviendra :

25
N, < 0,045 x 2x (0.60 + 0.60 + 2h) x h x G

Ny < 0,045 x 2x (0.60 + 0.60 + 2h) X h x 16,67

32 +1.8h—N, >0

La veérification se fera pour le poteau le plus sollicité :

N, = 3797.44 KN = 3.797 MN

Onaura:h > 0,86m => h > 86cm

Remarque :

Pour satisfaire les quatre conditions citées précédemment ; on prend la hauteur du radier égale
h =110 cm.

e les hauteur des nervures hn :

L 640
hn > E :W = 64cm

On prendra hn = 70cm

e Epaisseur de la dalle :

L _ 640 _
hozg—x—wcm L b1 j,.bD . b1 y
| A il kil
On prendra hg =40 cm A
e Pre-dimensionnement des poutres :
Les dimensions des poutres doivent
satisfaire les conditions suivantes :
b= bpoteaux = 60 cm
- h
b; < min (Lyzbo ; %) ;
Ly = 550cm; Ly = 640 cm
_ _ ) ho
Figure V1.2 : dimension de la poutre o
b b L
| Rl
by <=2=3¢_55¢cm
10 10
Ly—b -
by < 220 =222 = 290 cm

b; =55cm
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b=2b; + by
b=2x554+60=170cm
Dimensions de la poutre :
h=110cm

ho=40 cm

b=170 cm

bo=60cm

b1=55 cm

V1.2. Vérification des contraintes dans le sol :
v" Suivant I'article de RPA99/V2003[10.1.4.1]

Situation durable et transitoire :
Gadm = Ogo = 2,5bars (E.L.S)

Gadm = Ogo; = 3.75 bars (E.L.S)

Situation accidentelle :

Gadm = Oso] = 2 X Ggo = 5 bars (S.AC)

Distribution des contraintes a ’ELS :

o0&
1

310,78
302,50
275,00
24750 8-
220,00
192,50
165,00
13750
110,00 .
82,50 s
55,00
2750
00
pNom., [kN/m2]

) EEX Cas: 7(ELS)
—a(f'0| 1o |2?'0| Lo |-“i'0| I |0|0\ 1 |1q'0\ [ |2ﬂ'0\ Lo \quul Lo |4(1’0\ I |5E|!0\ 1o |Eﬁ'0

Omax = 3.10 bar
Omin = 0.58 bar

» Diagramme des contraintes trapézoidal :
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_ 3XOmax+0min _ 3X3.10+0.58 _ _
Omoyenne — 4 - 4 =23 bar< Cadm

Distribution des contraintes a ’ELU :

|
20,0

428,76
390,00
360,00
33000 =2o-—
300,00 -
270,00

240,00

210,00 -
180,00 -
150,00
120,00
90,00
- 79.83 -
pNorm_, [kN/m2] -

Cas: 6 (ELU)

|
10,0

0.0

'
<

Omax = 4.28 bar
Omin = 0.80 bar

» Diagramme des contraintes trapézoidal :

_ 3XOmax+Omin _ 3%4.28+0.80 _ _
Omoyenne = 4 - 4 =3.4 bar < Oadm

Distribution des contraintes a8 S ACC :

20,0
00z
|

559 52
510,00
467,50
425,00
- 382,50 -
340,00

297,50

255,00 -
- 21250 -
170,00
127,50
85,00
- 59,51 -
I pNorm., [kN/m2] -
Cas: 8 (G+Q+Vx)

B M Y Y

|
10,0
ool
1

0,0
00
I

Omax = 5.60 bar
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Omin = 0.60 bar

» Diagramme des contraintes trapézoidal :

_ 3XOmax+Omin _ 3%5.6040.60 _ _
Omoyenne = " = " =4.35 bar < 0,44m,

Vérification vis-a-vis de I'effort de soulévement :

On doit Vérifier que sous la pression hydrostatique le batiment ne souléve pas :
p=15XSXyXZ

Avec :

P : Poids du batiment

S : Surface d'assise du batiment

Z : L'ancrage

vy : Poids volumique de l'eau ; y = 10 KN/m3

Pour la structure a étudier : P = 64559.05 + 8924.18 = 73483.23 KN

1,5XSXYyXZ=>

1,5 % 572.39 x 10 x 4.5 = 38636.3 KN

p = 1,5XS Xy XZ =>La structure est stable donc il n’y a pas de risque au soulévement.

V1.3. Ferraillage du radier :

Ferraillage de la dalle :
- Le calcul se fait pour une bande de 1m de largeur en flexion simple.
- Lafissuration est considérée comme préjudiciable.
- On calculer pour une bande de 1m pour le panneau le plus sollicité

TableauV1.1: Tableau récapitulatif des sollicitations maximales en appuis et en travées

Sens Mtravée  Mappuis Mtravée Mappuis Mtravée M appuis
[KN.m] [KN.m] [KN.m] [KN.m] [KN.m] [KN.m]

Sens X-X 23584  —280.59 171.14 —204.17 187.82 -165.79
SensY-Y  207.87 —229.35 157.97 —166.62 192.42 -158.18

e Calcul des armatures :

v' Enrobage :
La fissuration est considerée comme préjudiciable => a = 4 cm
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Le diametre des armatures a utiliser sera au plus égal au dixieme de 1’épaisseur de la dalle.

(B.A.E.L 91).

Dmax < % Avech, = 40 cm

40

Drax <—=4cm =

10

1)
CX=a+E

0]
Cy:a+®+5

40 mm => on prendra @ = 20 mm

FigureV1.3: Enrobage.
2
Cx=4+ > =5cm

2
C=4+2+-=7cm
2

hy- C,= 40-5=35cm
hy- C, = 40-7 =33 cm

e Calcul du ferraillage de la dalle pleine :

*» Sens X-X:
a) En travées :

Mt = 235.840 KN. m

> Etat limite ultime :

e Vérification de Pexistence des armatures comprimées :

oM 235840 _ oss
H o, xbxd? 142 x 100 x (35)%
w=0,135 < . = 0,392 = A’7 et 1000g, > 10008, => o, = i—ez = = 348 MPa

a=125(1-,/1-2p)=>a=0,182

B=1—04a=>p=0927

e Détermination des armatures :

Mty

235840

T o xBxd 348x 0,927 x 35

= 20.88 cm?/ml

e Condition de non fragqilité : [CBA91/A4.2.1]

Acier FeE400

Apin = 0,0008 X b X h = 0,0008 x 100 X 40 = 3,2 cm?/ml

A = max(Acyp; Apin) => A = 20.88 cm?/ml

e Choix des armatures :

7T20/ml —A =21,99 cm?/ml
> Etat limite de service :

Mt} = 171.17 KN.m
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_15xA  15x21,99
" b 100

= 3,30 cm
E=2xdyxD=2x35x3,30 =231 cm?

y,; = -D+VD*+E =-330++/330°+231 = 12,25cm

I_bef

+ 15X A X (d —y;)?

- 100 x 12,253

3 + 15 % 21,99 x (35 — 12,25)% = 231993,51 cm*

CMET 171140

[~ 23199351 074

op =KXy, =9.06 MPa < G, = 0,65 = 15 MPa

o, =15xkx (d—y,) = 15 x 0,74 x (35 — 12,25) = 252.525 MPa

2
5 = min [gfe; 110,/n x fm] = 201,63 MPa

0p < 0p = 15 MPa

o, > 5, = 201,63 MPa} ==> |e ferraillage doit étre recalculé a I’E.L.S.

e Détermination des armatures a I’Etat limite de service :
MtSer 171140

TG, xbxd2 201,63 x 100 X (35)2

_ Tableau Bl =0,872
Hy = 0,0069 —— {Kl = 24.06

M1 = 0,0069

e Vérification de I'existence des armatures comprimées :

=% 2059 _ g 38 < &5 = 15 MPa => A n'exist
O'b—Kl— Sa06  o98s Oop = a = n’existe pas.
Mtser 171140

= 27.81 cm?

A = =
S 0g xByxd 201,63 x%0,872 % 35
e Choix des armatures :

9T20/ml — A =28.27 cm?/ml
b) En appuis :

Ma} = —280.59 KN.m
> Etat limite ultime :

e Vérification de Pexistence des armatures comprimées :

Ma} 280590
= > = 7 = 0,161
op X b xd 14,2 x 100 % (35)

il
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w=0161 < p; = 0,392 => A’ # et 1000g, > 1000g, => o, =

a=125(1—-,/1-2p)=>a=0.220

B=1-04a=>p =0912

e Détermination des armatures :
Mal 280590

A: =
os XBxd 348x0,912 x 35

= 25.25 cm?/ml

e Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1]
Acier FeE400
Anin = 0,0008 X b x h = 3,2 cm?

A = max(Ac,; Apin) => A = 25.25 cm?/ml

e Choix des armatures :

9T20/ml —A =28.27cm?*ml
> Etat limite de service :

Ma3*" = 204.17 KN.m

_15xA 15X 2827

b 100 = 4.24 cm

E=2xdy, XD =2xX35x4.24 = 296.8 cm?

y; = —D+D2+E =—424+4.242 + 296.8 = 13.50 cm

I_bef

+ 15X Ax (d—y;)?

[ 100 x 13.50 3
=—

MSST 204170

K== 27802961

0,73

o, = KXy, =985MPa < g, = 0,6f,3 = 15 MPa

o, =15xkx (d—y,) = 15x 0.73 x (35 — 13.50 ) = 235.425 MPa

2
0, = min [gfei 110 /n X ftzg] = 201,63 MPa

0p < 0p = 15 MPa
0s > 05 = 201,63 MPa

2% _ 348 MPa
Ys 1,15

+ 15 x 28.27 x (35 — 13.50 )2 = 278029.61 cm*

} ==> le ferraillage doit étre recalculé a I’E.L.S.
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e Détermination des armatures a I’Etat limite de service :
Maser 204170

- - = 0,0082
M= S xbxd2 201,63 x 100 x (35)2

_ Tableau [31 = 0,863
hy = 0,0082 ’ {Kl = 21.50

e Vérification de l'existence des armatures comprimées :

_ 05 _ 20163 =9.37 < 65, = 15 MPa => A’ n’exist
Gb—Kl— 5150 < 0op = a = n'existe pas.
Mager 204170

A. = =
ST 5. XPyxd 201,63 x 0,863 X 35

= 33.52 cm?

e Choix des armatures :

11T20/ml —A =34.56 cm*/ml
¢ Sens-Y-Y :
c) En travées :
Mt! = 207.87 KN.m

> Etat limite ultime :

e Vérification de P’existence des armatures comprimées :

o My 207870
"o, xbxd? 14,2 x 100 x (33)2

m = 0,130

fe

n=0,130 < . = 0,392 => A’ Z et 1000g, > 10005, => 0, = = =

4

vs 1,15

a=125(1-,/1-2p)=>a=0,189
B=1-04a=>p=0924

e Détermination des armatures :

Ao Mo 207870
= o xBxd 348x0024x33  1-S8cm/m

e Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1]
Acier FeE400
Apin = 0,0008 X b x h = 3,2 cm?

A = max(Acyp; Apin) => A = 20.53 cm?/ml

e Choix des armatures :
7T20/ml —A =21.99 cm?*/ml

200 _ 348 MPa
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> Etat limite de service :

Mt = 157.97 KN.m

p_15xA _15x21.99

b 100 = 3.30 cm

E=2><dy><D=2><33><3.30=217.80cm2

y,=-D+yD*+E =-330++/3.302+217.80 = 11.7cm

b x y}

1= + 15X A X (d—y;)?
I_100><11.73

3 +15x%21.99 X (33 — 11.7)%? = 154212.64 cm*

_MyT 157970
T 1 154212.64

K 1.02

o, =K xy, = 11.9MPa < G, = 0,6f5 = 15 MPa

o, =15xkx (d—y,) = 15x 1.02 x (33 — 11.7) = 325.89 MPa

2
5 = min [gfe; 110,/n x fm] = 201,63 MPa

0p < 0p = 15 MPa

6. > 5, = 201,63 MPa} ==> le ferraillage doit étre recalculé a I’E.L.S.

e Détermination des armatures a I’Etat limite de service :

Mtger 207870
h =—2—= - =0,0071
osxbxd?  201,63x100x(33)

_ Tableau Bl = 0.870
iy = 0,0071 ’ {Kl = 23.46

e \érification de l'existence des armatures comprimées :

_ 0 20063 o9 < o= 15MPa => A’ 2

TR, T 2346 =007 a=
R 157970 798 a2

ST 5 xB xd 201,63x0870x33 /o
e Choix des armatures :

9T20/ml —A =28.27 cm?*/ml
d) En appuis :
Mal® = 229.35

Etat limite ultime :

e Vérification de Pexistence des armatures comprimées :
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_ May 229350
o, xXbxd? 14,2 x 100 x (33)2

m = 0,148

w=0,148 < . = 0,392 => A’Zet 1000g; > 1000g, => o, =

348 MPa

a=125(1-1-2p)=>a=0,190
B=1-0,4a=>p =0.981

e Détermination des armatures :

a__May 229350 .. o,
T o xBxd 348x0081x 33 203>cm/m

e Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1]
Acier FeE400 :
Anin = 0,0008 X b x h = 3,2 cm?

A = max(Ac,; Apin) => A = 20.35 cm?/ml

e Choix des armatures :

7T20ml —A =21.99c¢cm?/ml
> Etat limite de service :

Ma®" = 166.62 KN
_I5xA 15x21.99

b 100 = 3.30 cm

E:ZXdny:2><33><3.30=217.8cm2

y, = =D +D?+E =-330++/330%+217.80 = 13 cm

bxyf

I = + 15X A X (d —y;)?

= 100 x 133

3 +15 % 21.99 x (33 —13)? = 205173.33cm*

. M3y" 166620
~ 1 205173.33

0.812
Oy = K x yl = 10.55 MPa < G_l) = 016fc28 = 15 MPa

o, =15xkx (d—y,) = 15x 0,812 x (33 — 13) = 243.6 MPa

2
o5 = min [gfe; 1104/n x fm] = 201,63 MPa

fo _ 400 _
vs 115
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0b<0_b=15MPa

6. > 5, = 201,63 MPa} ==> le ferraillage doit étre recalculé¢ a I’E.L.S.

e Détermination des armatures a I’Etat limite de service :
Maj®" 166620
M =

T o.xbxdZ 201,63 x 100 x (33)2

_ Tableau Bl = 0.869
by = 0,0075 ; {Kl = 23.17

= 0,0075

e Vérification de I'existence des armatures comprimeées :

_ 0 20163 =870< 6, =15MPa =>A’%
TR, T 2317 V=0T a=
Mager 166620

A = 28.8 cm?

T 5, xB x d 201,63 x 0869 x 33
e Choix des armatures :

10T20/ml —A =31.42 cm?*/ml
V1.4. Ferraillage du débordement :

Le débordement est de 50 cm de chaque coté
» Etat limite ultime :

o = 195.197KN/m? )
Pour une bonde de 1m de largeur qb 50 41,
q =0y x 1ml = 195.197 x 1my - =nt
= 195.197 KN/m,,
12 0,502
My = —qu X7 = =195.197 x —— = —24.401 KN.m
AR_ A,r
e Vérification de ’existence des armatures
comprimées : 35
M, 24401 0013 ke
e o, xbxd? 142 x 100 x (36)2 A
B ——
u=0,013 <y, = 0,392 => A’n’existe pas et > %
L 100 ,

_ _ fe 400 — ] g
1000¢; > 1000¢, => 05 = == - = 348 MPa Figure VI1.5: Section de calcul.
a=125(1-,1-2p)=>a=0016
B=1-04a=>p=0993

e Détermination des armatures :
M, 24401 ,
A= = 1.96 cm“/ml

o, xBxd 348x0,993 x 36
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e Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1]

2,1 2,1
Apin = 0,23 xbxd x— =0,23 x 100 x 36 x — = 4,35 cm?
f, 400

A = max(Acy; Apin) => A = 4,35 cm?/ml

e Choix des armatures :

4T14/ml —A =6.16 cm?*/ml
> Etat limite de service :

0y = 142.311KN/m?
Pour une bonde de 1m de largeur
Qser = Oy X 1ml = 142.311 x 1m; = 142.311 KN/my,

12 0,502
Moer = —Gser X 5 = —142.311 — _17.78 KN.m
_ 15><A_ 15><6.16_O924
“T b 100 = oerem

E=2xdy,XD=2xX36x0.924 = 66.53 cm?

y; = -D++/D2+E =—-0924++/0.9242 + 66.53 = 7.28 cm

I_bef

+ 15X A X (d—y;)?

[ 100 x 728’

3 + 15 X 6.16 X (36 — 7.28)? = 89076.01cm*

K Mg 17788
~ 1 ~ 89076.01

= 0,19
Oy = K X yl = 1.38 MPa < OTb = 0’6fC28 = 15 MPa

o, =15xkx (d—y,) =15x 0,19 x (36 — 7.28 ) = 81.85 MPa

2
o5 = min [gfe; 110/n x fm] = 201,63 MPa

0, < 0p = 15 MPa

os < 05 = 201,63 MPa
a. Vérification de I'effort tranchant :

TP** =q, xL=195.197x 0,5 = 97.59 KN

_ T 97590
" bxd 100 x 36 x 102

Tu = 0,27 MPa

} ==> Les ferraillages calculés a ’ELUR sont maintenus.
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Fissuration préjudiciable : T, = min [0,15 X f;ﬁ; 4 MPa] = 2,5MPa
b
1, = 0,27 MPa < T, = 2,5 MPa => Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

VI1.5. Ferraillage des poutres de redressement (libages) :

Le rapport 0.4 < p = Z—i < 1 pour tous les panneaux constituant le radier, donc les charges

transmises par chaque panneau se divise en deux charges trapézoidales et deux charges
triangulaires. Pour le calcul du ferraillage, on prend le cas le plus défavorable dans chaque
sens.

Pour faciliter le calcul des poutres, on remplace les charges triangulaires et
trapézoidale par des charges équivalentes uniformes (par unité de longueur).

Tableau V1.2; tableau récapitulatif des charges équivalent des poutres

q[KN/my]
ELU 596,49
Poutre principale ELS 435,79
ACC 435,79
ELU 492,75
Poutre secondaire ELS 360
ACC 360

Tableau V1.3: Tableau récapitulatif des sollicitations des poutres.

Sollicitations Poutres Principales Poutres secondaires
Traveées Appuis Traveées Appuis
Mu [KN.m] 1145.83 -1339.77 1046.69 -1644.73
M ser [KN.m] 833.63 -974.930 763.57 -1192.80
M acc [KN.m] 615.45 -1256.83 699.51 -1332.83
Tu [KN] 1028.77 1308.57

e Calcul des armatures :

(Exemple de calcul pour un poutre principale sachant que la section est une section en T).

A. En travée :
> Etat limite ultime (E.L.U) :
M ¢ =1145.83 KN.m
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e Vérification de I’étendue de 1a zone comprimée :

h,
MTzobxbxh0x<d—7)

40
Mp = 14,2 X 170 X 40 x (100 — 7) => My = 7724800 N.m

M{ = 1145830 N.m < M = 7724800 N.m =>La zone comprimée se trouve dans la table
de compression. Donc la section de calcul sera considérée comme une section rectangulaire
de dimensions (b x h) = (170x110) cm2.

e Vérification de I’existence des armatures comprimeées :

My 1145830
H= 7= > =0,05
op Xbxd® 14,2x170x 100
p=0,05 < = 0,392 (Acier FeE400) = A'Aet 1000es > 1000g; = o5 = ;_e= ==

348 MPa

a=125(1—-,/1—-2pn) =>a=0,064
B=1-04a=>p=0974

e Détermination des armatures :

oo ME 1145830
E TG xpxd 348x0,974x 100  ~ooUm

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

A =023xb xdxft28—023><60><100><2'1
min = % 0 £, 400

Anin=7.24 cm?
AY = max(AY; Apin) => AY = 33.80 cm?
» Situation accidentelle (ACC) :
M2 = 615450 N.m
M3¢¢ = 615450 N.m < My = 7724800 N.m =>La zone comprimée se trouve dans la table

de compression. Donc la section de calcul sera considérée comme une section rectangulaire
de dimensions (b x h) = (170x110) cm2.

e Vérification de I’existence des armatures comprimeées :

Mg 615450 o
e o, Xbxd® 142 x 170 x 1002

= 0,025 < , = 0,379 (Acier FeE400) = A‘A et 1000, > 10008, = o, = i—‘f= 2=
400 MPa

a=125(1—,/1—-2p) =>a=0,032

B=1—04a=>p = 0,987
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e Détermination des armatures :
Mmace 615450

G, xPpxd 400 x 0,987 x 100
A, = max(A%; A;; A%C) => AU = 33.80 cm

e Choix des armatures : 11T20 — A=34.56 cm?

= 15.58 cm?.

acc
AT =

> Etat limite de service (E.L.S) :
M?¢" = 833630 N.m

e Vérification de I’étendu de la zone comprimeée :

2
H=2M0_ 15 % Ax (d—hy) = 224 _ 15 x 34.56 x (100 — 40) = 103996cm? > 0

La zone comprimée se trouve dans la table de compression = la section de calcul sera une

section rectangulaire de dimensions(b x h).

D _15xA_15x3456 .
~T b 170 _>O°em

E=2xdxD=2x100x 3.05= 610 cm?

y, =-D++D*+E =-3.05++3.05°+610 =21.83cm

b x y3
1= 3}]1+15><Ax(d—y1)2

[ 170 21.83°

3 + 15 x 34.56 x (100 — 21.83)2? = 3194712.98 cm*

MeT 833630
- - 0,26

K = =
I 3194712.98

o, = KXy; =5.67 MPa <6, = 0,6f.,5 = 15 MPa

o, =15xkx (d—y,) = 15x 0,26 x (100 — 21.83) = 304.863 MPa

2
0, = min [gfei 110/ X ftzg] = 201,63 MPa

0p < 0p = 15 MPa

6. > B, = 201,63 MPa} ==> le ferraillage doit étre recalculé a I’E.L.S.

e Détermination des armatures a I’Etat limite de service :
_ Mt3e" _ 833630 00024
M= S xbxd2 201,63 x 170 x (100)2

_ Tableau Bl = 0,922
Hy = 0,0024 ’ {Kl = 49.10

e Vérification de I'existence des armatures comprimées :
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5; 201,63

K, 4910
Mter 833630

G xB.x d 201,63 x 0,922 x 100

Op =411 < o, = 15 MPa => A’ n’existe pas.

Ager = = 42.70 cm?

e Choix des armatures :
14720 — A =43.98 cm?

Tableau V1. 4: Tableau récapitulatif des choix des armatures.

Poutre principale Poutre secondaire

Les armatures . , .
Travée Appuis Travée Appuis

Ay [cm?] 32.1 39.8 29.2 32.1

Aacc [cm?] 34.56 31.6 16.8 26.6

Aser [cm?] 42.7 53.0 39.0 46.5

A=max (Au ; Aacc; 42.7 53.0 39.0 46.5

Amin)

Choix des armatures 14T20 17T20 14T20 15T20
A corr [cm?] 43,98 53.14 43.98 47.12

«» Armature transversales :

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

Tmax 130857

TTpxd_ 170x 100 x 100 _ »10MPa

Fissuration peu nuisible : T, = min [0,15 f;ﬂ ;4Mpa] = 2,5 MPa
b

= 0.1 MPa < T, = 2,5MPa => Les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne
moyenne.

b. Vérification de ’influence de Peffort tranchant au voisinage des appuis :
[CBA93/A.5.1.3]
Ty < 0,267 X a X by X feug

Avec:a=09%xd=09x%x100=>a=90cm
Tmax = 130857 N < 0,267 X 90 X 60 x 25 x 102 = 3604500 N

Donc : il n’y a pas d’influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis.

c. Vérification de I’influence de ’effort tranchant sur les armatures longitudinales
supérieures :
Loigs Ys Mu)
Vérifiersi: A; > 7. (Tu + 094
M,
0,9d

A, = 21,99 >%(Tu +oL) =472
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L’effort tranchant n’a pas d’influence sur les Armatures longitudinales supérieures.
d. Section et écartement des armatures transversales A: : [Article BAEL91/4.2.3]
e Diametre des armatures transversales :

. (h by
005 min(355 35 5 P
/130 35
D¢ Smln(f;ﬁ;2)=2cm=20mm

On prend : @, = 8mm de nuance d’acier FeE400 => 8T8 — A, = 4,02 cm? (2cadre).

Poutre principale :

En Appuis En Travee
TTZ0 14T20
M1
2710

J 2T10

8T8 me 2 8T8 t !
T 1 3Ti0

17TZ0 TTZ0 J¥!1!1!¥!¥!¥!FL

—60— — 80—

Poutre secondaire :

En Appuis En Travée

TT20 14T20

EEEEEN EEEEEE

ThaaeEe

ITi0

ETa X 1 2710 E 8T8 ! 1 = o

" | T f ¥ e |
15120 T [[]] ™ 1T

—60— —60—
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Conclusion

Ce projet nous a permis d’un c6té d’assimiler les différentes techniques et logiciels de calcul
ainsi que la réglementation régissant les principes de conception et de calcul des ouvrages dans
le domaine du batiment. On a utilisé le logiciel ROBOT afin d’interpréter les résultats qui nous
ont permis d’aboutir au ferraillage des différents ¢léments de construction.

La bonne disposition des voiles, joue un réle important sur la vérification de la période, ainsi
que sur la justification de I’interaction "portique —voiles avec interaction”.

L’existence des voiles dans la structure a permis la réduction des efforts internes de flexion et
de cisaillement au niveau des poteaux, ceci a donné lieu a des sections de poteaux soumises a
des moments relativement faibles, donc le ferraillage avec le minimum du RPA s’est imposé.
Enfin, le travail que nous avons présenté est le couronnement de cinq années d’étude. Il nous
permit de faire une rétrospective de nos connaissances accumulées pendant notre cursus

universitaire.
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