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Résumé

Ce projet présente une étude détaillée d’un batiment a usage d’habitation et commercial
constitué d'un sous-sol et d'un Rez de chaussée plus (09) étages, implanté a Kharouba dans la
wilaya de MOSTAGANEM. Cette région est classée en zone sismique lla selon le RPA99
version 2003.

En utilisant les nouveaux réglements de calcul et vérifications du béton armé(RPA99V2003
et B.A.E.L91 modifié99), cette étude se compose de quatre parties : La premiere entame la
description générale du projet avec une présentation de caractéristiques des matériaux, ensuite

le pré dimensionnement de la structure et enfin la descente des charges.

La deuxiéme partie a pour objectif I'étude des éléments secondaires (poutrelles, escaliers,
acrotere, balcon et dalle pleine).

L'étude dynamique de la structure a été entamée dans la troisieme partie par logiciel
ROBOT 2019 afin de déterminer les différentes sollicitations dues aux chargements (charges
permanentes, d'exploitation et charge sismique).

En fin 1’étude des éléments résistants de la structure (poteaux, poutres, voiles, radier

géneral) sera calculé dans la derniere partie.

Mots clés : Batiment, Béton armé, ETABS 2016, RPA99 modifié 2003, BAEL91 modifié 99.
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Abstract

This project presents a detailed study of a building used for residential and commercial
consists of a basement and a ground floor addition (09) floors, located in Kharouba in the
wilaya of MOSTAGANEM. This region is classified as seismic zone Ila according to the
RPA99 version 2003.

Using the new rules of calculation and verification of reinforced concrete (RPA99 2003
version, BAEL91 modifié99), this study consists of four parts:

The first starts the general description of the project with a presentation of material
properties, then the Pre-design of the structure and finally the descent ofthe load.

The second part aims to study secondary elements (beams, stairs, parapet, balcony,
elevator, and full slab).

The dynamic study of the structure was begun in the third part software ROBOT Nonlinear 19
to determine the various stresses due to loads (permanent loads, operational and seismic
loading).

At the end, the reinforcement of structural elements (columns, beams, wallssails, and

raft) will be calculated in the last part.

Key words : Building, Reinforced concrete, ROBOT2019, RPA 99 modified 2003, BAEL 91
modified 99
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Notations

A' | Aire d'une section d'acier comprimée.

A | Aire d'une section d'acier tendue.

A: | Aire d'une section d'acier transversale.

B | Aire d'une section de béton comprimée.

B, | Aire d'une section homogene.

E; | Module de déformation instantané du béton.

Ey | Module de déformation différé du béton.

Es | Module délasticité longitudinal de l'acier.

My | Moment ultime.
Mser | Moment de service.

Ty, | Effort tranchant ultime.
a, b | Dimensions transversales d'un poteau.
b, h | Dimensions transversales d'une poutre.

h, | Hauteur de la table de compression

d | Distance dubarycentre d'armatures tendues a la fibre la plus comprimée.
feos | Résistance caractéristique de calcul du béton ala compression a 28 jours.
fios | Résistance caractéristique de calcul du béton a la traction a 28 jours.

fe | Limite élastique de l'acier.

L¢ | Longueur de flambement.

n | Coefficient d'équivalence acier —béton.

Lx | Laplus petite dimension dans un panneau en dalle pleine.

Ly |Laplus grande dimension dans un panneau en dalle pleine.

B, | Section réduite du poteau.

M | Moment résistant de la table (section en Té).

Moment fléchissant maximal dans la travée indépendante et reposant sur deux

Mo appuis simples.

M; | Moment fléchissant maximal en travée

Ma | Moment fléchissant maximal en appui.

N, | Effort normal ultime
Nser | Effort normal de service

Moment d'inertie de la section totale rendue homogéne




Moment d'inertie fictif

F | Fleche due a une charge considérée (g, j, p)
Charge permanente
Surcharge d'exploitation
Charge sismique
gu | Chargement ultime
Oser | Chargement de service
Afy | Fleche totale
L | Portée de la travée
&t | Espacement des armatures transversales
o | Coefficient sans dimension rapport é
vo | Coefficient partiel de sécurité sur le béton
Ys | Coefficient partiel de sécurité sur l'acier
n | Coefficient de fissuration relatif & une armature
A | Elancement mécanique d'une piéce.
M | Moment réduit ultime (sans dimensions)
p | Rapport entre deux dimensions (LL—;)
o, | Contrainte de compression du béton
os | Contrainte de traction de l'acier
Ty | Contrainte tangentielle conventionnelle.
v | Coefficient de poisson










Introduction générale

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

Pour cela, la construction verticale est privilégiée dans un souci d’économie de
I’espace. Cependant, il existe un danger représenté par ce choix, a cause des dégats qui
peuvent luioccasionner le séisme. Chaque séisme important présente un regain d'intérét
pour laconstruction parasismigue, ce qui engendre une amélioration du reglement.
L’utilisation du béton armé dans la réalisation c’est déja un avantage d’économie, car il est
moins couteux par rapport aux autres matériaux (charpente en bois ou métallique)
avecbeaucoup d’autres avantages comme par exemples :

e Souplesse d’utilisation.

e Durabilité (duré de vie).

e Resistance au feu.

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

Donc, pour le calcul des éléments constituants un ouvrage, on va suivre des réglements et
des méthodes connues qui se basent sur la connaissance des matériaux (béton et acier) et le

dimensionnement et ferraillage des éléments resistants de la structure.



Chapitre 1 :

Introduction et hypotheses de calcul




1 Introduction et hypotheses de calcul

1.1 Introduction :

L’étude d’un batiment en béton armé nécessite des connaissances de base sur lesquelles
I’ingénieur prend appuis, et cela pour obtenir une structure a la fois sécuritaire et économique.
Nous consacrons donc ce chapitre pour donner quelques rappels et descriptions du projet a
étudier.

1.2 Présentation du projet :

Le batiment sujet de cette étude est une tour composée d’un sous-sol, RDC et neuf étages,
dont le Sous-sol est réservé a un parking, le RDC abrite des locaux a usage commercial, et le
reste des étages sont a usage d’habitation appartenant deux types de logs F3 et F4.

L’ouvrage est implanté a Mostaganem (Kharouba) qui est considérée par le réglement
parasismique Algérien « RPA99 (version 2003) » comme une région de moyenne sismicité
(zone 1la) et de groupe d’usage 2.

1.3 Caractéristiques générales :
1.3.1 Caractéristiques géométriques :

Les caractéristiques geomeétriques de la structure sont comme suit :

e Dimension en hauteur :

- La hauteur de niveau sous- sol est :..................... 2,89 m

- Lahauteur de niveau de RDC est :.......cccevvveruennee. 4,76m

- Lahauteur du ler au 9éme étage est @........ccceevvenenn 3,23 m

- Lahauteur totale du batiment est :..................... 34,43 m (avec L’acrotére =
0,60m)

1.3.2 Caractéristiques géotechniques du sol :
Dans notre étude on a considéré que le sol assise de la construction est un sol meuble
(Site3).L’ouvrage appartient au groupe d’usage 2 et par conséquent on a adopté :

e La contrainte admissible du sol : sol 6 =2.5 bars

e [’absence d’une nappe phréatique.



1.4 Domaine d’application des régles B.A.E.L91 :

Les regles de calcul B.A.E.L91 sont applicables a tous les ouvrages et constructions en béton
armé dont le béton mis en ceuvre est constitué de granulats naturels normaux avec un dosage
en ciment au moins égal a 300kg/m2.

1.5 Lessollicitations :

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

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

1.6  Caractéristique des matériaux :

1.6.1 Béton Armé :

La résistance du béton est trés faible en traction. En revanche, 1’acier résiste trés bien a la
traction. Aussi, le principe du béton arme est d’insérer dans la matrice de béton des aciers
dans les zones tendues.

Cette association est efficace car :

» L’acier adhére au béton ce qui permet la transmission des effort d’un matériau a
’autre.

» Il n’y a pas de réaction chimique entre ’acier et le béton (sauf lorsqu’on emploi
certain adjuvants).

> Le coefficient de dilatation thermique est sensiblement le méme pour les deux
matériaux (11.10-6 pour I’acier et 10-6 pour le béton).

1.6.2 Le béton:
e Composition du béton :

Le béton est un mélange complexe avec des proportions de granulats et des liants.
(Ciment) malax¢ avec de I’eau pour obtenir une pate maniable.

Béton = ciment + gravier + sable + 1’eau de gachage.

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

> Ciment utilisé .......o.cooovvvvveennn. CPJ (dosage 350 kg / m3) ;

P SADIE oo 400 litres / m3 (DS < 0,5 mm) ;

P GIAVIET oo 800 litres / m3 ((de 3/8 ; 8/15 ; 15/25mm) et
» L’eaude gachage ......ccooeveenennn 160 a 180 litres / m3



e Résistance du béton :

> A la compression :

Un béton est définit par une valeur de sa résistance a la compression (C.B.A 93,
A2.1.1.1) a I’age de 28 jours f28c exprimée en MPa.
La résistance caractéristique a la compression fcj a I’age de j < 60 jours, est :

J . .
fej = 4’74+0’8_3jfc28 , pour : feg < 40MPa
j . .

Et pouri = 60jours f.; = 1,1Mpa

On prévoit une résistance du béton a 28 jours de 25MPa facilement atteinte dans les
chantiers régulierement controlés. D’ou : f.,g= 25MPa

> A latraction : [C.B.A 93/A2.1.1.2]

La résistance caractéristique a la traction du béton a 1’age de j jours est conventionnellement
definit par la relation : f;; = 0,6 + 0,061 (en MPa).

Cette formule étant valable pour les valeurs de : f.; < 60MPa

On aura donc pour : fpg = 25MPa => f;; = 2,1MPa

2
Pour : f¢j > 60MPa ; f; = f.;3

e Contraintes limites de compression :
La contrainte admissible de compression a 1’état limite ultime est donnée par :

0,85 Xf,
Op = ~———28 - [C. B.A 93, A. 4. 5. 2]
b Yb

Avec @ yp=1,5pour les cas courants (E.L.U).
Yp = 1,15 Pour les situations accidentelles.

La contrainte admissible de compression a I’état limite de service est donnée par :
O0p =06 xf.og;[C.B.A93,A.4.5.2]

Pour : f.,g =25MPa =>G,= 15MPa

e Contrainte limite de cisaillement : [C.B.A 93/A5.1.2.1] :

La contrainte limite de cisaillement prend les valeurs suivantes :

Fissuration peut nuisible : T, = min [0,2 X f;ﬂ ; SMPa]
b



=>T,, = min [3,34MPa ; 4 MPa] = 3,34 MPa

Fissuration préjudiciable ou trés préjudiciable : T,, = min [0,15 X % ;4MPa]
b

=>T, =min [2,5 MPa ; 4 MPa] = 2,5 MPa

e Module d’élasticité : [C.B.A 93/A2.1.2]

Le module de déformation longitudinale du béton est donné par la formule suivante :Module
instantané : pour les charges appliques avant 24h.

E; = 11000. 3\/f_c]-; f: exprimée en MPa
Le module différé : pour les charges de long de durée.

Ev; = 3700. 3\/f_q-; fj: exprimée en MPa
Dans notre cas on a : foog = 25MPa

Donc : Ej;g = 32164,2 MPa et E,;3= 10818,87 MPa

1.6.3 L’Acier:

e Lalimite d’élasticité fe :
Les désignations conventionnelles, les nuances et les limites d’élasticité correspondantes
sont données par le tableau suivant :

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

Aciers Nuances fe (Mpa) Diamétre
Ronds lisses FeE235 235 96 et $8
Barres H.A FeE400 400 8, 10, 12, 14,16 et 20
Treillis soudés en fils lisses TLE520 520 (¢<6) TS ¢4 (15 x 15) cm?

L’acier choisi pour les armatures longitudinales est un acier a haute adhérence HA FeE400
type 1limite d’¢élasticité ( = 400 MPa) ; et pour les armatures transversales est un rond lisse
FeE235 (fe = 235 MPa).

Le module d’élasticité longitudinal de 1’acier « E; »est pris egal a :
Es = 2.105 MPa [C.B.A 93/A2.2.1]




e Contraintes limites :

» Etat limite ultime : [C.B.A 93/A.4.3.2]

f
05 = == = 348 MPa (situations durables et transitoire))
ys 1,15
f
O = Y_e = EE = 400 MPa (situations accidentelles ))
S

> Etat limite de service : [C.B.A 93/A.4.5.3]

La contrainte de traction des armatures est limitée par :

- Fissuration peu nuisible : la contrainte n’est pas limitée
- Fissuration préjudiciable : 65(MPa) = min E fe;1104/M X ftzg]

- Fissuration tres préjudiciable : 65(MPa) = min[O,Sfe ;1104/n X ft28]

fe : désigne la limite élastique des aciers utilisés.

fi2s : La résistance caractéristique a la traction du béton exprimée en MPa et

. _ . (1> RL
n : Coefficient de fissuration : M :i

16 > HA



N
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2 Pré-dimensionnement des éléments résistantsDe la structure

2.1 Introduction :

Le pré-dimensionnement a pour but le pré calcul des différents éléments résistants enutilisant
Les reglements B.A.E.L 91, CBA93 et R.P.A 99 V2003

Cette étape représente le point de départ et la base de la justification de la résistance, la
stabilité

Et la durabilité de I’ouvrage aux sollicitations suivantes :

e Sollicitations verticales :
Elles sont dles aux charges permanentes et aux surcharges d’exploitation des planchers
transmissent aux poutrelles puis aux poutres puis aux poteaux et finalement au bon sol par le
biais des fondations.

e Sollicitations horizontales :
Elles sont généralement d’origine sismique pour les constructions en béton armé et sont
reprises par les éléments de contreventement tel que voiles et portiques.

2.2 Pré-dimensionnement des poutres :

La hauteur des poutres doit Vérifier les conditions suivantes :

+» critére de fleche :
L L
—<h<—
15 10 h
Avec
L : longueur de la poutre.
h : hauteur totale de la poutre.
b : largeur de la poutre.

+»+ Conditions imposées par les RPA99 (version 2023) : b

Figure 1 : section de la poutre
[ ]

Lmax = 520cm

Linax L 520 520
omax oy o omax o 277 oy 2% _ 3466cm < h < 52
15 = "=T10 15 =" =10 cm cm

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

Donc la section de la poutre principale est de dimensions (30 X 45)cm?.
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+«» Vérification des conditions imposées par le RPA99 (version2003) :

e b=30cm >20cm

e h=45cm > 30cm => conditions vérifiees.

. 0.25<§=“‘—5—0,38<1,4

30

2.2.2 Poutres secondaires :

Lmax=500(:m

Lmax  Lmax 500 500

A A s L ch<— = i <h<

15 =10 > 5 =h==5 > 33.33cm <h<50cm

On prendra : b=30cm ; h=35cm
Donc : la section de la poutre secondaire est de dimension (30 x 35)cm?.
¢ Veérification des conditions imposées par le RPA99 (version 2003):
e b=30cm >20cm
e h=35cm >30cm => conditions vérifiées
35

e 025<=32_117<14
b 30

Tableau 2: récapitulatif des sections des poutres

Poutres principales (bxh) [cm?] Poutres secondaires (bxh) [cm?]

(30 % 45) (30x 35)

2.3 Pré-dimensionnement des planchers :
On distingue deux types de planchers a utiliser :
e Planchers a corps creux

e Planchers a dalle pleine.

2.3.1 Plancher a corps creux :
Le Plancher a corps creux est compose d’une dalle de compression et d’un corps creux, ces

types de plancher sont utilisé a cause de leur aspect économique et présentent une bonne
isolation thermique et acoustique. (\Voir fig.11.2.)

11



Corps creux. Dalle de compression

[ = .t
v ho | [
TLE AL a A . ~
{ ht
3 s Y ht-h0
PR N

Figure 2: coupe transversale d’un plancher a corps creux.

Avec :

h; : Epaisseur totale du plancher.
ho : Epaisseur de la dalle de compression.

(h-ho) : Epaisseur du corps creux.

L’épaisseur du plancher est déterminée par la condition de fleche suivante :
L < h, <X [BAEL91/7.6.8, 424]

25 20

Avec :

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

On a: Lmax= (500-30) cm= 470 cm
L=470cm =188 cm<ht <23.5cm =
On prendra : hy = (16+4) cm = 20cm.

2.3.2 Plancher a dalle pleine :
On utilise une dalle pleine au niveau du plancher haut du sous-sol afin d’obtenir une bonne

résistance aux efforts horizontaux cumulés dds au séisme.

» Condition de résistance a la flexion (BAEL91) :

Pour des raisons de flexibilité et de rigidité, la hauteur de la dalle hq est donnée par :

» Cas d’une dalle qui porte suivant un seul sens :
op=2<04
Ly
e La charge doit étre uniformement répartie.

1 1
=>hg = (g - %)LX
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» Cas d’une dalle qui porte suivant deux sens :
e 0,4<p<1
e Lacharge est uniformément répartie, ou bien
e Dalle soumise a une charge concentrée.
Quel que soit la valeur de p.

1 1
=>hg = (7 + 39)x

Avec : Ly<Ly

L

W H_

Figure 3 Dimensions d’un panneau de dalle.

Ly : Plus petite dimension du panneau de dalle.
L, : Plus grande dimension du panneau de dalle.

Pour le présent projet ; nous avons :

«=4,90m
L,=5,20m
p="2=094=>04<094<1
= Donc ; la dalle porte suivant les deux sens % <hg < Z—g

=9.2cm<hd<11.5cm = hg=11cm

L’¢épaisseur des dalles dépend souvent des conditions suivantes :

» Condition d’isolation acoustique :
« Contre les bruits ariens : 2500 X hg > 350Kg/m2 = hy =
1l4cm.
* Contre les bruits d’impacts : 2500 x hy > 400Kg/rn2 = hyg = 16cm.

> Condition de sécurité en matiére d’incendie :

» Pour une heure de coupe de feu = hg=7cm.
» Pour deux heures de coupe de feu = hg=11lcm.
» Pour quatre heures de coupe de feu —>hg=17,5cm.

Conclusion : Pour satisfaire les conditions ci-dessus, on prend une épaisseur pour la dalle
pleine: hd= 16cm.

2.4  Descente de charges :

13



2.4.1 Plancher terrasse inaccessible :

LT T LT LT LT LT
T

Figure 4 : Coupe transversale d’un plancher terrasse
inaccessible.

> Charges permanentes .

Tableau 3: charges permanentes d'un plancher terrasse inaccessible

Matériaux P(KN/m®) | Ep (m) G (KN /m?
1- Protection gravillon 20 0,04 0,80
2-Etanchéité multicouche 6 0,02 0,12
3-Forme de pente 22 0,135 2,97
4-Isolation thermique 4 0,04 0,16
S g 4o C
6- Enduit au ciment 18 0,015 0,27

» Charges permanentes : G = 7,12 KN/m?2

Totale : 7,12 KN/m?2

» Surcharge d’exploitation : Terrasse inaccessible Q = 1,00 KN/m?

11.4.2- Plancher étage courant :

AN
N

AYAN
X

Figure 5: Coupe transversale du plancher étage
courant.

> Charges permanentes :

14



Tableau 4: charges permanentes du plancher étage courant

» Charges permanentes : G =5,11 KN/m?

Matériaux P (KN/m®) Ep(m) G (KN/m?)
1-Carrelage +sable+
Mortier de pose / 0,05 1,04
2-Planche a corps
creux (16+4) / / 2,80
3-Enduit au ciment 18 0,015 0,27
4- cloisons légéres / 0,1 1
Totale : 5.11 KN/m?

» Surcharge d’exploitation : Locaux a usage d’habitation Q = 1,50 KN/m?

11.4.3- Dalle pleine (plancher haut du sous-sol) :

L i

o
o

T
\;/

Figure 6: Coupe transversale du plancher haut sous-sol.

» Charges permanentes :

Tableau 5 : charges permanentes du plancher haut sous-sol.

Matériaux P (KN/m°) Ep(m) G (KN/m?
1-Carrelage +sable+
Mortier de pose / 0,05 1,04
2- Dalle pleine en
béton armé 25 0,16 4,00
3-Enduit au ciment
18 0,015 0,27
4- cloisons légeres
10 0,1 1,00

» Charges permanentes : G = 6,31 KN/m?2

Totale : 6,31 KN/m2

> Surcharge d’exploitation : Locaux a usage commerciale Q = 2,50 KN/m?2
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Tableau 6 : Tableaux récapitulatifs des charges et combinaisons des charges.

Charges G . Q , qU:1,35G+21,5Q qSer:G+2Q Bande | q,=q,xb | gs=Qerxb
Destinations | [KN/mM?] | [KN/m?] [KN/m?] [KN/m?] [(rt])q)] [KN/m.] | [KN/m_]

Niveau

Plancher |- ccessible | 7,12 1 11,112 8,12 06 | 66672 | 4872

terrasse

1ére

gEme Habitation 511 1.5 9,1485 6,61 0,6 5,4891 3,966

étage

Haut Service 6,31 2.5 12,2685 8,81 1 12,2685 8,81

s /sol

2.5 Pré-dimensionnement des poteaux :

Pour le pré-dimensionnement des poteaux, on utilise la loi de degression.Soit Q, la surcharge

D’exploitation sur la terrasse du batiment.

Q1, Q2,..., Qn1 et Qy les surcharges relatives aux planchers 1,2..., n-1 et n a partir du sommet
du batiment.

_

Figure 7: Schéma de la loi de dégression.

Le coefficient "Z—J: étant valable pour n > 5.

Qo Qo

Q QQ

Q Qot0,95(Q1+Q2)

Qs Qo+0,90(Q+Q,+Qs)

Q4 Q010.85 (Q;+Q:+Q3+Qy)

Qu Qu+(3+1)/20(Q+Qot oo
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» Les conditions imposées par le RPA99 (version 2003)

Coupe A-A:

" n I~

n 1] I~

<4

Avec : : .
he : hauteur libre de 1’étage.

D’apreés les régles BAEL91 : la valeur théorique de 1’effort normal résistant est :

Nyesin < (Br xop + Axa, ).
Br : Section réduite du poteau, obtenue en déduisant de sa

1cm

section réelle 1 cm d’épaisseur sur toute sa périphérie avec :
Br=(@a-2)(b-2);aetb:en[cm].

La résistance du béton comprimé : ¢z, =14,2MPa b
0,85 0,85
Pour: A<50:a = Tz 3
1+0,2(3) .
N
% a 2
l a

Figure 9 : Section réduite du béton.

Avec:p=1+0,2 (%)2
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Avec ces correctifs, 1’effort normal résistant ultime :
B,.f.s A.f
r-*c + e]

09vp s
Yp: Coefficient de sécurité du béton = 1,5

Ny<a

ys: Coefficient de sécurité de I’acier = 1,15
fe : Nuance de I’acier (limite d’¢lasticité ; fe = 400 MPa
A : Section de I’armature a mettre en place

a : Coefficient dépendant de I’élancement A

> Laformule générale donne :

N

B, = p P uA P
~b ) e
0’9+0,86(Br). S]

On prend : == = 0,8% = 0,008 (zone I1a) (Mostaganem) [RPA99/V/2003]

e 0, : Contrainte de I’acier ; o5 = i—e = 348MPa.
e 0y}, : Résistance de calcul du béton ; o}, = 0,86 28 = 14,20MPa.

Yb
Suivant les regles BAEL91 : pour un poteau rectangulaire (a<b), il est préférable deprendre
A<35
2

_1+02<35> =12
ﬁ_ ) 35 '

En introduisant ces valeurs dans 1’inégalité (*), on trouve :

1,2.Ny

B. >
r — [14,2 0,8\ 400
W*O'%(m)-ﬁs]xw

= 0,6613690N, — B, >0,6613690N,,

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

Py =1,35Ng + 1,5N,

Avec :

Ng : Effort normal dus aux charges permanentes.

Ngq : Effort normal dus aux charges d’exploitations.

Ny=1,15 x P, D’apres les régles BAEL91.

On va faire le dimensionnement en utilisant le poteau le plus sollicité (intermédiaire) et on
prend : a=b
» Condition de flambement :
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Soit: A= ll—f <35 ; avec:i= \/g et B=axb. [BAEL91/B.8.4.1]

AVEC :

L : Longueur de flambement.

i : Rayon de giration de la section du béton.

I : Moment d’inertie calculé dans le plan de flambement le plus défavorable.

B : Aire de la section du béton seul.

Pour un poteau appartenant a un batiment a étage multiple, ona :L¢= 0,7xLy;

Avec : Lo: Longueur libre du poteau.

e Charges permanentes et surcharges d’exploitation :

Tableau 7 : Tableau récapitulatif des charges permanents et des surcharges d’exploitation

T

NIVEAU G [KN/m?’] Q [KN/m’]
Haut 9*™ étage 7,12 1
Haut 8°™ étage 12,23 2,5
Haut 7°™ étage 17,34 3,85
Haut 6°™ étage 22,45 5,05
Haut 5°™ étage 27,56 6,10
Haut 4™ étage 32,67 7
Haut 3°™ étage 37,78 7,75
Haut 2°™ étage 42,89 8,5
Haut 1*" étage 48 9,25
Haut RDC 53,11 10
Haut sous-sol 59,42 11,75

Figure 10: Surface afférente au poteau le plus sollicité.

19



> exemple de calcul : (niveau 9éme étage)La surface afférente est :

Sar= (5,20/2 + 5,20/2) x (4,90/2+4,80/2) = 25,22m2.
e Poids propre des poutres principales et secondaires :

Ppp= 25 X 0.30 X 0.45 = 3.375 KN/m__

Pps=25x0.30 x 0.35 = 2.625 KN/m,_

e La longueur afférente de la poutre principale :
Lo = (5.20/2+5.20/2) =5.20 m

e La longueur afférente de la poutre secondaire :
Lagr= (5.00/2+5./2) = 4.85 m

e Poids total des poutres principales et secondaires :
P=Pp X Lat (op) + Ps X Laf s) = (5.20 X 3,375) + (4,85 % 2,625) — P;=230.28 KN

Np=1,35 X P;xn Avec : n= Nombre de plancher

Np =1,35x30.28x1 = Np=40.878 KN

e Poids propre des planchers :

Geumuts = 7,12 KN/m?

Peumute = 1 KN/m?

Nptancher = (1,35 X Geumuts +1,5 X Peumute) X St

Nptancher = [(1,35 X 7,12) + (1,5 x 1)] X 25.22 = Npjancher = 280.24 KN

Ny = 1,15 x Pu = 1,15X (Npiancher + Np) = 1,15 x (280.24+ 40.878) = N, = 369.29 KN.

e La section réduite de béton :
2
Br>0,6613690x Nu = Br>0,6613690 x 369.29 =244.23 cm

2
Donc : Br = (a-2) x (b-2) > 244.23 cm
Pérennant une section carré pour le poteau :

Br = (a-2)? >\/244.23 +2 = a=b=17.63 cm
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Donc on choisit (35X35) cm? pour la section de poteau du dernier niveau (terrasse) et on
doit faire la vérification suivantes :

Remargue :

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

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

Donc ;

Min (a, b) >25cm...... (zone 1la)
Min (a, b) > % veev.on. Avec @ he= hauteur libre de 1’étage

1<l<cy
4 b

~

Min (35, 35) >25cm...... (zone lla)
Min (a, b) 2% = 16,15 cm

% < (% =1)<4 ~ = Conditions vérifiées

+* Condition de flambement :

Soit : /I:LTf§35 ; avec: i:\/g et B=axb. [BAEL91/B.8.4.1]
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+* Condition de flambement :

Soit ; /1=%S35 ;o avec: i:\/g

L¢=0,7xL=0,7x323=226,1 cm

L¢=0,7xL=0,7x476=333,2 cm

Ls=0,7xLy=0,7x289=202,3 cm

et

B=axb. [BAEL91/B.8.4.1]

Tableau 8 : Tableau récapitulatif de vérification des conditions du (RPA99/V 2003).

Condition(1) Condition(2) Condition(3)
_ min he/20 min a/b

Niveaux | Poteaux | (3 pb)>25cm [cm] | (a, b) >he/20 1/4<a/b<4
9°™ étage 35x35 CVv 16.15 CV 1 CV
8™ étage 40x40 cVv 16.15 cv 1 cVv
7°™ étage 45x45 C.V 16.15 CV 1 CV
6°™ étage 50x50 oAV 16.15 CV 1 AV
5™ étage 55x55 cVv 16.15 cVv 1 cVv
3%™4°M étage | 60X60 C.V 16.15 CV 1 CV
2°M¢] étage 65X65 C.V 16.15 CV 1 CV
RDC 70x70 C.V 23.8 CV 1 CV
Sou-sol 70x70 C.V 14.45 CV 1 CV

23




Tableau 9 : Tableau récapitulatif de vérification de la condition de flambement.

b Niveaux Poteaux LO Lf | B i <35
a [cm?] [cm] [cm] [cm*] [cm?] | [cm]
35| 35 9éme étage 35x35 323 226.1 125052.1 1225 10.10 | 22.39
40 | 40 8eme étage 40x40 323 226.1 213333.3 1600 11.55 | 19.57
45 | 45 7éme étage 45x45 323 226.1 341718.8 2025 12.99 | 17.40
50 | 50 6eme étage 50x50 323 226.1 520833.3 2500 14.34 | 15.76
55 | 55 5eme étage 55x55 323 226.1 762772.1 3025 15.88 | 14.38
60 | 60 3émedéme 60x60 323 226.1 1080000 3600 17.32 | 13.05

étage

65 | 65 2eémel étage 65x65 323 226.1 | 1487552.1 4225 18.76 | 12.05
70 | 70 RDC 70x70 476 333.2 | 2000833.3 4900 20.21 | 16.48
70 | 70 Sou-sol 70x70 289 202.3 | 2000833.3 4900 20.21 |10.01

2.6 Pré-dimensionnement des voiles :

Le dimensionnement des voiles en béton armé doit €tre justifié par 1’article 7.7.1 du RPA99

(version 2003), les voiles servent d’une part a contreventer le batiment en reprenant les efforts

horizontaux (séisme et vent) et d’autre part de reprendre les efforts verticaux.

B

Figure 11: Coupe sur voile en élévation.
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2.6.1 Voiles de contreventement :
Dans I’article 7.7.1 du RPA99 (version 2003) ; 1’épaisseur minimale est de 15 cm, de plus
cette épaisseur doit étre déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage h, et des conditions

de rigidité aux extrémités comme indiquées sur (la Fig. 11.12).

/

e<

< eZh

25

|

[\

\ Emin: 15 cm

Avec :
L : Largeur du voile correspondant a la portée minimale.
e : Epaisseur du voile.
he : Hauteur libre d’étage = he=h-hy
h : Hauteur d’étage
hq : Hauteur de la dalle

100
4 eST=250m

< e 2m= 17.64 cm
25

e 32;35 =1152cm

On prendra : e=20 cm

2.6.2 Voiles périphériques :

Selon le RPA 99 (version 2003), I’épaisseur minimale du voile périphérique est de 15 cm.

De plus, il doit étre déterminé en fonction de la hauteur libre d’étage he. [Article 7.7.1]
he

e=—
25

Emin: 15 cm

289-35
25

= e< = 10.16 cm

On prendra : e=15cm
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Chapitre 3 :

Etude des planchers
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3 ETUDE DES PLANCHERS

3.1 Introduction :

Les planchers sont des aires planes limitant les différents étages en assurant la double
fonction :

>

% Celle de la résistance : Les planchers supportant leur poids propre et les charges
d’exploitations, servent a transmettre des charges verticales aux ¢éléments porteurs

verticaux Tel que les poutres principales et les voiles. Ils sont infiniment rigides
horizontalement.

e

%

Celle d’isolation thermique et acoustique.
Dans notre construction, on distingue deux types de planchers :
e Planchers a corps creux et

e Planchers a dalle pleine.
3.2 Plancher a corps creux :

Ce type de plancher est constitué par deux éléments fondamentaux :
e Eléments résistants (porteurs) : poutrelles de section en forme de ’Te””’.

e Dalle de compression collaborant avec la poutrelle et armé d’un treillis soudés.
TS

Dalle de compression

Corps creux

{ Entrevous )

Fi

Figure 12: coupe transversale d’un plancher a corps creux.

3.2.1 Détermination des dimensions des poutrelles :

Pour notre projet, nous avons un seul type de planchers a corps creux dans les déférents

étages :

e Hauteur totale de 20cm, dont 16cm pour la hauteur du corps creux et 4cm pour celle dela
dalle de Compression.
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IIJ' bl IIJ' bo IIJ' b]. l[l,

T
%/%////{//%;Z/////%
by _

—-

===

/IVOU‘ 7F

i1

\

-

Ln # Ly
Figure 13: Schéma des poutrelles.

h=20cm;hi=16cm; hp=4cm

D’apres le [BAEL91/A.4.1.3]; ona:L,=60cm

bl < Ln_bo
- 2

b1 < (6—8)h0

L
by < —
10

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

L : Portée entre nus d’appuis (L= 5 m) 60

ho : Hauteur de la dalle de compression

b, : Epaisseur de la nervure (bo= 12cm) -

Donc :

b1 <24cm

b1 <50cm
24cm <bi;<32cm

16

On prend b;=24cm. £

La largeur de la dalle de compression est donc : A 4 4
b= 2b; + by = 60cm Figure 14 : section de la nervure.

3.2.2 Ferraillage de la dalle de compression :

Le ferraillage de la dalle de compression se fera par respect des conditions
suivantesdonnées par I’article [B 6.8.4.2.3 du BAEL91].
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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 I’on note : A

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

Les sections des armatures doivent satisfaire aux conditions suivantes :

Si : Ln £50cm :>AL2200
e
L

Si:50<In<80cm = A, Z4f—n
e

N . . . AL
Les armatures paralléles aux nervures doivent avoir une section : A, > -

a. Armatures perpendiculaires aux nervures :

Dans notre plancher,ona: L,=60cm = 50cm < L,< 80cm

L 0
Donc : Av= -2 = 2299 AL = 0.46cm? / ml
f, _ 520
@p<6mm = fe=520Mpa

On prendra @ =4mm
Choix des armatures :

604/ml = A=0,75cm2/ml
(P4 = e=15cm).
b. Armatures paralléles aux nervures :

AL 0,46
A, > - = — =0.23cm? / ml

Choix des armatures :
6d4/ml =  A=0,75cm%ml

(@4 = e=15cm).
Donc : Le treillis soudé adopté est : TS @ 4 (150x150) mmz.

3.2.3 Evaluation de la charge :
qu= (1,35G +1,5Q) xb
Etat limite de service : gs = (G+Q) xb

Etat limite ultime :

Tableau 10 : Evaluation des charges

Type de .. . 5

plancher Destinations | G [KN/m?] | Q [KN/m?] (b) [m] Qu [KN/mI] | Qs[KN/ml]

Terrasse | Inaccessible 7,12 1,00 0,6 6,6672 4,872
Etage |\ hitation 511 1,50 0.6 5,481 3,966

courant
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» Types de poutrelles :

Type 01 :

440 . 490 A0

3.2.4 Méthode de calcul :
Dans le cas des planchers comportant des poutres (secondaires et principales ) surmontées

par une dalles générales a laquelle elles sont liées , ils est 1égitime d’utiliser pour le calcul des

poutres , les méthodes de calcul simplifiées dont le domaine d’application est essentiellement

défini en fonction du rapport de la charge d’exploitation aux charges permanentes et limité ,

éventuellement par des conditions complémentaires :[B A E L 91/B.6.2 ,20]

v' Méthode forfaitaire pour les plancher a charges d’exploitation modérée ;
[B AEL91/B.6.2,21]

v' Méthode Caquot pour les planchers a charges d’exploitation relativement élevée ;
[BAEL91/B.6.2,22]

Pour utiliser la méthode forfaitaire, les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

1. Lacharge d’exploitation doit vérifier : Q < max [2G ; 500] [daN/m?] ;

2. Les moments d’inertie 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
(0.8<%2 < 1.25) et

4. La fissuration est considérée comme non prejudiciable (peu nuisible).
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v Si les quatre conditions sont vérifiées, on appliquera la méthode forfaitaire.
v" Si une ou plus des quatre conditions n’est pas vérifiée, on appliquera la méthode de
Caquot minoré.
e Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :

Plancher terrasse :
1. Q =100 daN/m2 pour plancher terrasse.

Donc Q =100 daN/m2 < max (2G ; 500)  condition Vérifiée

Les moments d’inerties sont constants. condition vérifiée
liv1 490 . gy
3. O.SST = 0= 1.11 < 1.25 condition vérifiée
4. la fissuration est peu nuisible condition vérifiée
Conclusion :

La méthode forfaitaire est applicable pour les quatre types.

e Meéthode forfaitaire : (plancher a charges d’exploitation modérées).

Soit M la valeur maximale du moment fléchissant dans la travée indépendante de mémeportée que la
travée considérée et soumise aux mémes charges :

2
Mo= C%I o : Coefficient ;
Soit 1 o = - P : La surcharge d’exploitation non pondérée et
Q+G o
G : La charge permanente non pondérée.

Soit Mg la valeur maximale du moment fléchissant dans Ta travée indépendante de méme

portée que la travée considérée et soumise aux mémes charges :

5 o : Coefficient ;
M. = qxl
0~ g P : La surcharge d’exploitation non ponderée et
Soit © o = 21— G : La charge permanente non pondeérée.
Q+G

e Moment en travée :

~
M; +Mw+Me > max [(1 + 0.3a) ; 1.05]Mg
2

1.2+0.3a

Me= ( ) Mo (Dans le cas d’une travée de rive)

2

1+0.3x
2

Me= (. ) Mo (Dans le cas d’une travée intermédiaire)

~
My, : Le moment en appuis de gauche etM, : Le moment en appuis de droite

31



e Moment en appuis :

» My<-0.6M, Cas d’une poutre a deux travées ;

0.6M

AN ZAN ZAN

» My<-0.5M Pour les appuis voisin des appuis de rive d’une poutre a plus dedeux
travées et

» My<-0.4My Pour les autres appuis intermédiaires ; si la poutrelle comporteplus de trois
travée.

-0.2M, -0.5M, -0.4M, -0.5M, -0.2M,

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

3.2.5 Application de la méthode forfaitaire (Planche Terrassé) :
» Type de poutrelle a étudiée :
e TypeO02:

-0.5max(M01;M02) -0.5max(M02;MO03) -0.2MO03

: y
+ + / w \_'_M
\&{ Mt2 Mt3

Mt1
1 2 3 4
A 4.40 A 490 —AF—— 4.80 —

Figure 15: schéma statique et diagramme des moments de la poutrelle type 2

Moment fléchissant en appuis :

Moment de la travée considéré supposé simplement appuyée :
> Etat limite ultime (E.L.U) :
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_quXx1f  6.6672 % 4.40°

MY — 16.13 KN.
01 3 3 m

X2 6.6672 X 4.902

My, = =2 _ — 20 KN.m
8 8
X2 6.6672 X 4.802

My, = =3 —19.20 KN.m
8 8

» Etat limite de service (E.L.S) :

x 13 4.872 x 4.40?

Ms, = 231 — 12.88 KN.m
8 8
X 12 4872 x 4.90?

Ms, = 2872 _ — 1435KN.m
8 8
X 12 4872 x 4.80°

MS, = 35 — = . — 14.03 KN.m

e Appuis de rives (1et 4) :
> Etat limite ultime (E.L.U) :

Mual =-0.2% Mu01 =-0,2x 16.13
MY = -3.23 KN.m

Mua4 = -O,Zx Muog = -O,ZX 19.20
M"Y,4=-3.84 KN.m
> Etat limite de service (E.L.S) :

My =-0,2x M°=-0,2x 12.88
MS, =-2.58 KN.m

M®  =-0,2x M§3 =-0,2x 14.03

ad

M°,, =-2.81 KN.m
e Appuis intermédiaires (2et 3) :
» Etat limite ultime (E.L.U) :

M Y42 = -0,5x max (M§; ; My, )

M, = -0,5x max (16.13 ; 20)

M“ =-0,5 x 20

M"Y =-10 KN.m

a2

M %3 = -0,5x max (M, ; M,)

M3 = -0,5x max (20 ; 19.20)
Mz =-0,5 x 20
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Mga =-10 KN.m
> Etat limite de service (E.L.S) :

MS =-0,5x max (M°; M®)
M°, =-0,5x max (12.88 ; 14.35)
M°  =-0,5x 14.35

M3, =-7.17 KN.m

M3, =-05x max (M°_; MS))

02’
M3 , =-0,5% max (14.35 ; 14.03)
M3,; =-0,5 x 14,35
M3, =-7.17 KN.m

a. Moment fléchissant en travée :

2, _ . Q _ 60
0= 0LS3 > 0= G+Q  427+60 0.123
0<0.123 s% ; condition Vvérifiée.

e Travées de rives (1-2) et (3-4) :
» Etat limite ultime (E.L.U) :

M, + M
MY + % > max[(1 + 0.3a); 1.05]M}

u

0

1.2 4+ 0.3
MY > (—)

Travée (1-2) :

Mg, + M

MY + : % > max[(1 + 0.3 x 0.123); 1.05]MY,

u
01

1.2 + 0.3 x 0.123
Mg = ( 2 )

MY > 0.62MY,

MY + 6.61KN.m > 1.05MY, MY + 0.40MY, > 1.05MY,

3.23+10
{M& + — > max[1.036; 1.05]Mg;

MY > 0.62MY, MY > 0.62KN.m

MY > 0.64MY,
Mg =
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0.62KN.m

Donc en prend : My = 0.64M{r—> MY = 0.64 XC=n8 =
11.291KN.m

Travée (3-4) :

Mg + M

(MY, + 9 > max[(1 4 0.3 x 0.123); 1.05]MY,

u
03

1.2+ 0.3 X 0.123)

e =
3 2

-
t3 2 max[ . » L ] 03

(MY > 0.62M;

MY + 6.92KN.m = 1.05MY, MY, + 0.36MY, > 1.05MY, MY > 0.69MY
MY > 0.62MY, MY > 0.62KN.m MY >
0.62KN.m
Donc en prend : M = 0.69Mir—> M% = 0.69 XG0 L=
13.44 KN.m

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

M,, + M
M§ + % > max[(1 + 0.3a); 1.05]M§

u

1.2 + 0.30()
- 5 0

i > (
t 2

Traveée (1-2) :

My, + M

M3, + #‘12 > max[(1 + 0.3 x 0.135); 1.05]|M3,

S
01

1.2+ 0.3 X 0.135)

v, =
t1 2

2
M§, = 0.62M3,
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MS, + 4.87KN.m > 1.05M§, M$, + 0.35M3, > 1.05M3, M, > 0.7M3,
M$, > 0.62MS$, M$, > 0.62KN.m Mg, >

0.62KN.m

Donc en prend : M§; = 0.7M§; —> M, = 0.7 X Ty 5=
9.016KN.m

Travée (3-4) :

Mgz +M

M, + % > max[(1 + 0.3 x 0.135); 1.05]M$,

S
03

1.2+ 0.3 X 0.135)

e =
t3 2

28+ 7.17

MS
t3 T >

> max[1.04; 1.05]M3;

Mg, = 0.62M55

Mg; + 4.99KN.m > 1.05M3; Mg; + 0.35M5; = 1.05M5, Mg = 0.7Mj3
M3, > 0.62M3, M$; > 0.62KN.m MS, >
0.62KN.m
Donc en prend : M = 0.7M§;—> M = 0.7 X =y 5, =
9.821KN.m

e Travée intermédiaire (2-3) :

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

M, + M
MY + % > max[(1 + 0.3a); 1.05]MY¥

u

1.2+ 0.3a
M > (22 g

2

My, + M

MY, + #‘12 > max[(1 + 0.3 x 0.123); 1.05]MY,

u

M = ( 3

1.2+ 0.3 X 0.123)
2
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10+ 10

MY + > max[1.036; 1.05]M},

MY, > 0.62MY,

MY + 10KN.m > 1.05MY, MY + 0.35MY, > 1.05MY, MY > 0.7MY,
MY > 0.62MY, MY > 0.62KN.m MY, >
0.62KN. m

Donc en prend : Mg, = 0.7Mg, —» Mg = 0.7 X 20 —>M}, = 14KN.m

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

Mgs

+M
M$, + T‘“ > max[(1 + 0.3 x 0.135); 1.05]M3,

S
02

1.2 + 0.3 x 0.135
S >
2= ( 2 )

717 +7.17

MS
t2 T >

> max[1.04; 1.05]M3,

Ms, = 0.62M5,

M$, + 7.17KN.m = 1.05M3, M$, + 0.35M3, = 1.05M3, M§, > 0.7MS,
M$, > 0.62M3, M$, > 0.62KN.m MS, >
0.62KN.m
Donc en prend : Mg, = 0.7M$,—> M$, = 0.7 x oy S, =
10.045KN. m

a. Efforts tranchants :
> Etat limite ultime (E.L.U) :

L GuXl  6.6672 X 4.4

TO]_ = 2 = 2 = 14.67KN
X1, 6667249
T, = quz 2 = . — 16.33KN
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QX 13 66672 X 4.8

Tos == > = 16KN
> Etat limite service (E.L.S) :
TS, = qs ;< L _ 4.8732>< 4.4 — 10.71KN
TS, = qs ;< [, _ 4.8732>< 4.9  11.94KN
TS, = gs ;( 15 _ 4.8732>< 4.8 — 11.69KN
T 1 .|1T2 1 ,1|T2

Figure 16: Diagramme des efforts tranchants pour une poutre a plus de (02) travées.

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

TY = 14.67 KN

Ty = —1.1 x 14.67 KN —> T =-16.14KN
T¥ = 1.1 x 16.33 KN —> TY=17.96KN
TY = —1.1 x 16.33 KN —> TY=-17.96KN
TV = 1.1 x 16.33 KN C—>  TY=1796KN
T = —16 KN

» Etat limite service (E.L.S) :
TS = 10.71 KN
TS = —1.1 x 10.71 KN —> T5=-1178KN
TS = 1.1 x 11.94 KN —> T§=13.13KN
TS = —1.1 x 11.94 KN —> T§=-13.13KN

T§ = 1.1 X 11.94 KN T§ = 13.13 KN
TS = —11.69 KN

3.2.6 Détermination des armatures :

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

M = 13.24 KN.m
e Veérification de 1’étendue de la zone comprimée :
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ho
MT:O'bXth()X(d—?)

- b * £ 60 *
L 3 X
h| d _ 20| 8
X —;\— L _ﬂ\_
al L= L8 25
b 12
o e

Fig.111.8 : Section de calcul
My = 14.2><60><4><(18—§) — My = 54528 N.m

M = 13240 N.m < My = 54528 N.m => La zone comprimée se trouve dans la table de
compression. Donc la section de calcul sera considéré comme une section rectangulaire de
dimensions (bxh) = (60 x 20) cm2.

b )"

A

h{ W22 v,

"2
4l

20 18
= A
)74 73
A g 60 8
—
bo

Figure 17: Section de calcul en travée.

e Vérification de I’existence des armatures comprimees :
Mpax 13240

~ b.d%o, 60.182.14,2

u=0,047 < u, = 0,392 (Acier FeE400) - pivot A : Donc les armatures comprimées A’ ne

sont pas nécessaires.

a=125(1-,/1—2p) > oa=0,060

m = 0.047
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B=(1-040)> B=0976
Mymax 13240
B.d.o; 0.976.18.348

e Condition de non fragilité :

Ag = = 2.16 cm?

£y 2,1 ,
Apin = 0,23 . b, .d.E =0,23.12.18. 2= 0.26 cm

A =max (2.16 cm?; 0.26 cm?) »> A =2.16 cm?
Donc on adopte : A;t = 3 HA10 = 2,36 cm?
> Etat limite de service (E.L.S) :

M{®* =9.67 KN.m
e Vérification de I’étendu de la zone comprimée :

b x h3 60 X 42
= —— — 15A(d ~ ho) = —

—15x236(18—-4) =-15.6<0

|:>La zone comprimée se trouve dans la table de compression [ la section de calcul est une

sectionen T.

o _ (b —bohy + 154 _ (60— 12)4+15x 2.36

= 18.
by v 8.95 cm

(b—bg)hz +30A.d (60 —12)4% + 30 x 2.36 x 18

D= = = 170.2 cm
by 12

y; = —D +VDZ + E = —18.95 + V18.952 + 170.2 = 4.05 cm

by —(b—b —hy)3
[ = yi — ( 30)(}’1 0) + 15A(d — y,)?

60 X 4.05% — (60 — 12)(4.05 — 4)3
1= 3 + 15 x 2.36(18 — 4.05)% = 7216.97 cm*
k_M,f_ 9670 124

1 721697

o, =k Xy, = 1.34 x 4.05 = 5.43 MPa
(?b: 0.6 x fczg = 15MPa
0= 15K.(d -y1) = 15 x 0.89 x ( 18 — 4.05 ) = 186.23MPa

— 2
Gs=min [;FeE ;110 \n fs  JAvec : = 1.6 => Barre HA

Gs= min [266.66 ;201.63] = 201.63 MPa
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o, < 0p
{ b b -~ Donc :Les armatures calculées a E.L.U. seront maintenues.

05 < Og

B. Enappui :

» Etat limite ultime (E.L.U) :
M4 =-10.42 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 (bgxh) = (12x20) cm2.

L b L
_H N
W | X a X A
=0 18
M=<0 e 2 5 -
b

Figure 18: Section de calcul en appuis.

e Veérification de I’existence des armatures comprimeées :

MY 10420
= b dzo,  12x 182 x 14,2
n=0,189 < u, = 0,392 (Acier FeE400) > A n'existe pas et 1000g; > 1000¢
_f. 400

=~ =348 MP
% =5, T 115 4

a=1,25(1-/1—2p)> a=0.264
B=(1-040)> B=0.894

= 0.189

_ Mymax 10420
~ B.d.og 0.894.18.348

e Condition de non fragilité :

A = 1.86 cm?

fy 21 2
Anin = 0,23 .by.d .E =0,23.12.18 200 0.26 cm

A =max (1.86 cm?; 0.26 cm?) > A =1.86 cm?
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Donc on adopte : Ai =1 HA16 = 2.01 cm?
> Etat limite de service (E.L.S) :

MSeT = 7.61 KN.m
Flexion simple
Section rectangulaire avec A’# = a< yT_l + ZCOZS => 0 <0p = 0.6 X fr2

Acier FeE400

M 10420

Avec:y =—- = = 1.34
M3 7610
134—-1 25 _
a=0.246 < + =042 => o0, <0, =0.6Xf3=15MPa
2 100

e Conclusion :
0 <0, = 15 MPa
Fissuration peu nuisible => Les armatures calculées a E.L.U seront maintenues.

Aucune vérification pour (o)

3.2.6.1 Calcul des armatures transversales :

L’effort tranchant peut engendrer des fissures inclinées a 45° par rapport a la ligne moyenne,
et pour y remédier on utilise des armatures transversales.

Ty** = 16.33 KN

a. Vérification de I’influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis :
[CBA93/A5.1.3]

Ty, <0.264 X a X by X f.yg
Avec:a=09xd=09x%x18=>a=16,2cm
Ti"** =16330N < 0.264 X 16.2 X 12 X 25 x 100 = 128304 N

Donc : il n’y a pas d’influence de 1’effort tranchant au voisinage des appuis.
b. Vérification de I’influence de I’effort tranchant sur les armatures longitudinales

inférieures : [CBA93/A.5.1.3.2.1]

On doit vérifier que :

Mu
A 2 F[,
mt =T 09 xd
Aune 2 222[16330 + 2229 5 102 = 0.49cm?  => Condition vérifiée
0.9x18

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

c. Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne
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Moyenne : [Article CBA93/A.5.1.1/A.5.1.2.1.1]

_mmer 16330
Wy xd 12x18x100 @

Fissuration peut nuisible : 7, = min 0.2 X % 5MPa| = 3.34 MPa
b

T, = 0.76 MPa < 7, = 3.34 MPa => Les armatures transversales sont perpendiculaires a la
ligne moyenne.

d. Section et écartement des armatures transversales A; : [Article BAEL91/4.2.3]

a) Diametre des armatures transversales :

h bo
(Dt min 35 10 wlmm]
20 12
@ < min 35710 1]—057cm

On prend : @; = 6mm de nuance d’acier FeE235 => 20— A; = 0,56 cm?

1T16(Chapeau)
1T10(Filant)

TSDD4/750x150

O T T

20| 44 206

24 24

T 7T
X X

Figure 19: Coupe transversale d’un plancher a corps creux.

e L’espacement des armatures transversales :

At > Tu—0.3ft28Xk
boX8t1 — 0.8Xfe(sina+cosa)

[CBA93/A.5.1.2.3].

k = 1 (flexion simple)
o =90°=>sina=1;cosa=0
Donc :

5 < A X 08X f, 056 x0.8x235 — 6749
1= X (ty — 03 X frzs)  12x (076 —03x2.1) 7 ¢cm

62 < min(0.9d ; 40cm) = min(16.2 ;40) = 16.2 cm
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A X f, 056 % 235
6t3 < =
0.4b, 12 x 0.4

6 < min(5t1; Ot2; 6t3) =16.2cm
Donc : on adopte 6; = 15 cm

=2741cm

3.2.7 Vérification de la fleche :

e Vérification si le calcul de la fleche est nécessaire :
La vérification de la fleche se fait a E.L.S [C.B.A 93 B 6.5.2. annexe D]

? > % => % = 0.04 < 0.063 Avec : 1 =5m (la plus grande portée) => condition non
vérifiée

Ms = QserX1? _ 4872x52
5= =

= 15225 N.m avec : M{ = le moment max en travée

= 0.04 < i(%”’) — 0.063 => condition vérifiée.
10 \15225
t
A5 _ 236 _ 00109 <22 = 0.0178 => condition vérifiée.
boxd  12x18 fo

e Conclusion:

Une des trois conditions n’est pas vérifiée => Le calcul de la fleche est nécessaire.On doit

verifier que : Aft = (fgv — fji) + (fpi — fgi) < Af tmax
,fg: Les fleches dus a la charge g ;

fji - Lafleche dus a la charge j ;

: La fléche dus a la charge totale p ;

g : charge permanente aprés mise en place des cloisons ;
g=Gx0,6=0,6x712=427.2daN/ml;

J = g : charge permanente avant mise en place des cloisons, j =g= 427,2 daN/ml (Plancher
errasse) et

p : charge totale ; p = (G+ Q) X 0,6 = (712 + 100) x 0,6 = 487,2 daN/m

Sachant que le moment maximum se trouve dans la poutrelle type 04 (travée 2-3) alors la
fleche maximale s’y trouve aussi
a) Moment fléchissant en travée :
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_ qsj X 1? 427.2x 52
Mj=—"8 =73

qsp X 1?4872 x 52
My = —ro—=——-——=15225DaN.m

b) Calcul du module de déformation longitudinale :

= 1335 DaN.m

Module de déformation longitudinale instantanée :

E; = 11000 x 3/f,5 = 32164.2 MPa

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

¢) Calcul des moments inertie fictifs :

1.11,

p=—="02
f 1+AXp

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

dII 60 dII
e £ A
4
> VA1
¥ G ¥ 5‘
6 i
A
£ : aL

Figure 20 : Section de calcul.

h_ho

ho X b X 22 4+ by x (h — hy) X ( +hy)+nxAxd

V. = 2 2

1 bxhy+byx(th—hy)+nxA
4><60><%+12><(20—4)><(202_4+4)+15><2.36><18

Vi= 60 X 4 + 12 x (20 — 4) + 15 x 2.36

V, =7.32cm

V,=h—V, =20—7.32 = 12.68 cm
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V3 V; —hg)3 V3
10=b0x%—(b—bo)x%moxémxAxm—vl)Z

I, = 19451,645 cm*

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

O =77

S AXB;xd

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

4 =100 x 22> =1.093 tableau pB, = 0.856
——

p1 = 100p =100 x boxd 12x18

p: le rapport de I’aire A de la section de I’armature tendue a ’aire de la section utile.

j
g ;M 13350

— o) = = =367.13 MP

% T % TAxB,xd 236x0.856x 18 4
. MY 15225

of = = 418.69 MPa

T AxB xd 2.36x0856x 18

e) Calcul de: pg; pjetpp:

=1 17566 f,o = 2.1MP
u_ 4><p><0‘s+ft28 avec tog — & a

L o1 1.75 x 2.1 070
= e = T 450010925 x367.13 + 2.1

. 1.75 x 2.1 080
Hp = 4% 0,010925 X 418.69 +2.1

1.11,
I[p=——2—
1+Axpu

Avec : If: Moment d’inertie fictif.
Ai : Pour les déformations instantanées.

Av : Pour les déformations de longue durée (différée).

0.05 X fip 0.05 x 2.1
Ai = by = " = 3.69
<2+3XF)Xp (2+3 x £5) x 0.010925
0.02 x 0.02 x 2.1
A, = bftzs _ o — 147
(2+3X70>><p (2 +3x42) x 0.010925

; 1.1,  1.1x19451.645

I, = = = 5971.75 cm*
19T T Xy 1+369%07 o




v 1.11, 1.1 X 19451.645

1Y = = = 10545.49 cm*
19T 142, xpy 1+ 147 x0.70 cm

1.11, 1.1 X 19451.645

It = = = 5414.92 cm*
P T4 A X, 1+3.69%0.80 cm
f) Calcul des fleches partielles :
M$ x 12 13350 x 52 x 10*

\4 = t = =
& = T0xE,x1, 10 x 1081887 x 1054549 > ™

. MExP? 13350 x 5% x 10*
fe=1= — = = 2.3 cm
10 X E; x I}, 10 X 32164.2 X 5971.75
. Mf x 12 15225 x 52 x 10*
fl = = = 2.18 cm

1
P10 x E; X I}p 10 X 32164.2 x 5414.92

g) La fleche totale :
Ape= (g = 1))+ (fo = f3)
Ap= (3.1-2.3)+(2.18-1.3)
Af=0.68 cm

h) La fleche admissible :
—(L<5m Art B.6.5.3 CBA 93)

f
_ 500 _

f 500 500
f=0,68 < f =1 - condition vérifiée

Tableau 11 : Tableau récapitulatif pour le choix des armatures en travée et appuis

Armature Longitudinale Transversale
En Travée 3 HA10 206
En Appui 1 HA16 206

3.3 Planchers dalle pleine :

Les dalles pleines sont des plaques généralement rectangulaires de dimensions Ly et Ly (Lx <
Ly) et d’épaisseur hy dont les appuis sont des poutres ou des voiles en béton armé (dalles
partiellement ou totalement encastrées sur le pourtour) ou des murs en magonnerie (dalles
simplement appuyée sur le pourtour).

> Diametre des armatures

47



Le diametre des armatures a utiliser sera au plus égal au dixieme de 1’épaisseur de la dalle.
[Pratique du BAEL 91-14.5].

Figure 21 : Enrobage.

Dimax < avec hy = 16 cm

—d

10
6

Dmax < 0°- 1.6 cm => onprendra® = 10 mm.

e Calcul de ’enrobage :
La fissuration est considérée comme peu nuisible =>a = 10 mm
Co=a+? C, =10+ =15mm
=>
9 _ 10 _
Cy=a+®+5 Cy—10+10+2—25mm

e Hauteurs utiles :

dx = hd— Cx = 16—1,5 = 14,5 cm
dy =ha- C;=16-2,5=13,5cm

» Espacement maximal des armatures : [Article BAEL 1V.5.c]
Pour les armatures suivent le sens X-x : 8§ < min(3hg; 33cm) = 33 cm
Pour les armatures suivent le sens y-y : § < min(4hg; 45cm) = 45 cm

«» L’ETUDE haute sous-sol :

p= % = % =096Si04<p<1 Donc la dalle portent en deux sens.
y

D’apres le tableau :

o (s = 0.0401
{py = 0.9092

I = 0.0474
ELS {uy = 0.9358

a) Evaluation des charges :
G = 6.31 KN/m?
Q = 2.5KN/m?

b) Combinaison d’action :
qu = (1.35G + 1.5Q) x 1ml = (1.35 X 6.31 + 1.5 X 2.5) X 1ml = 12.27 KN/m?

qs = (G+ Q) x 1ml = (6.31 + 2.5) X 1ml = 8.81 KN/m?



c) Calcul des moments fléchissant (Méthode B.A.E.L. 91) :

< ELU:
{Mx:uquuxkz(
My = py X My
{Mx = 0.0401 x 12.27 X 52 = 12.30 KN.m
My =0.9092 x12.30 =11.18 KN.m
< ELS:

{szuquSXI)z(
My = py X My

{MX =0.0474 x 8.81 X 52 = 10.44 KN.m
My = 0.9358 X 10.44 = 9.77 KN.m

d) La reduction des moments :

< ELU:
M = 0.85 X My = 0.85 % 12.30 = 10.45 KN.m
{ My = 0.75 % My = 0.75x11.18 =8.38 KN.m
M,y =—03xM, =03x%x1230=—-3.69 KN.m
My, = —05XxM, =05x%x1230 =—-6.15 KN.m
M,y = —0.5 % My = 0.5%x 11.18 = —5.59 KN.m
< ELS:
Mx = 0.85 X My = 0.85 % 10.44 = 8.87 KN.m
{ My = 0.75 x My = 0.75x9.77 =7.33 KN.m
My, =—03xM, =03x%x1044 =—-3.13 KN.m
M,y = —0.5 X M, =0.5%x10.44 = —5.22 KN.m
M,y = —0.5 % M, = 0.5x9.77 = —4.88 KN.m
3.3.1 Sens X-X:

R/

s Entravée:
MY = 10.45 KN.m
e Calcule des ferraillages :
_ M, _10.45x103
H= bxopxd2  100x14.2X14.52
pas; 1000gs > 1000g,

a=125x(1-,/1—2p)=125x(1—-+v1—-2x0.035) = 0.045
B=1-04a=1-04x0.045 = 0.982

= 0.035 <0,392 => (acier FeEE400) => A’ n’existe

My 10.45x10°
T Bxogxd 0982 x 348 x 14.5

Agt = 2.11 cm?

e Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1]
Acier Fe400 : Anin = 0,0008 x b x h = 1,28 cm?/m__
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A = max(Aca; Amin) => A = 2.11 cm?/m_
e Espacement maximal des armatures :

Ecartement des armatures :5 < min(3hg; 33cm) = 33 cm

e Choix des armatures :
5T10/m.—» A =3,93 cm?/mL.
(T1I0 ——» e =20cm).

e Vérification a PELS :

Mer = 8.87 KN.m

Flexion simple
Section rectangulaire avec A’# => q<¥lytas op <0p = 0.6 X fog

2 100
Acier FeE400

ME, 10450

Avec 1y = —dx = 2020 _ 1 1g
M3 8870
118—1 25 -
@ =0045 < ———+-=034 => 0, <0 = 06X f23 = 15MPa

e Conclusion :

o, <, = 15 MPa

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

Aucune vérification pour (o)

% Enappuis :

MY =6.15 KN.m

e Calcule des ferraillages :

M 645x107 = 0.021 < 0.392
 bxopxd? 100 x 14.2x 1452 '

1l

Donc ; les armatures de compression ne sont pas necessaires

a=125x(1-,/1—2n)=1.25x (1 -+v1-2x0.021) = 0.027
B=1-04a=1-04x0.027 =0.989

M, 6.15 x 103

= = = 1.23 cm?
Bxo,xd 0989 x 348 x 14.5 cm

Agt

e Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1]
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Acier Fe400 : Amin = 0,0008 x b x h = 1,28 cm2/m_

A = max (Aca ; Amin) => A = 1.28 cm?m_

e Espacement maximal des armatures :

Ecartement des armatures :5 < min(3hg; 33cm) = 33 cm
e Choix des armatures :

5T10/m.—» A =3,93 cm*/mL.

(T10 ——» e=20cm).
e Vérification a PELS :
M3S' =5.22 KN.m

Flexion simple

Section rectangulaire avec A’# => a< yT_l + ];C;g => 0, <0 = 0.6 X f2g
Acier FeE400
Avec :y = Max _ 8150 _ 4 19
MSET T 5220
1.18—-1 25 _
a=0.027 < > +100=O.34 => 0, <0y, =0.6 X fop5 =15 MPa

e Conclusion :

0, <0, =15 MPa

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

Aucune Vérification pour (o)

3.3.2 SensY-Y:
< Entravée:
My = 8.38 KN.m
e Calcule des ferraillages :
M, 8.38x103

H= bxopxd? - 100Xx14.2x13.52
pas; 1000es > 1000g

= (0.032 <0,392 => (acier FeE400) => A’ n’existe

a=125x(1-,/1—2p)=125x(1-+v1—2x0.032) = 0.041
B=1-04a=1-04x0.041 = 0.984

M, 8.38 x 103

= = = 1.81 cm?
Bxo,xd 0984 x 348 x 135 cm

Agt

¢ Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1]
Acier Fe400 : Amin = 0,0008 x b x h = 1,28 cm2/m_
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A = max(Aca; Amin) => A = 1.81 cm2/m,_

e Espacement maximal des armatures :

Ecartement des armatures :5 < min(3hg; 33cm) = 33 cm
e Choix des armatures :

5T10/m.—» A =3,93 cm*/mL.

(T1I0 ——» e =20cm).

e Vérification a PELS :
Mi" =7.33 KN.m
Flexion simple
Section rectangulaire avec A’A => gty las_y op < 0p = 0.6 X fog

2 100
Acier FeE400

L. _ Miy _ 8380 _
Avec :y = Mg 7330 1.14
1.14-1 25 _
a=0.041 < + =032 => o0, <0, =0.6Xf5=15MPa
2 100

a) Conclusion :
0p, <0, =15 MPa
Fissuration peu nuisible => Les armatures calculées a E.L.U seront maintenues.

Aucune Vvérification pour (o)

s Enappuis:
M3, = 5.59 KN.m

e Calcule des ferraillages :
May 5.59 x 103

= = = 0.022 < 0.392
h e X o, xd2 100 x 14.2 x 13.52 <

Donc ; les armatures de compression ne sont pas nécessaires

a=125x(1—-,/1-2p)=125x(1-v1-2x0.022) = 0.028
B=1-0.4a=1-04x0.028 = 0.989

M 5.59 x 103
 Bxogxd 0989 x 348 x 13.5

Agt = 1.20 cm?

¢ Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1]
Acier Fe400 : Apin = 0,0008 x b x h = 1,28 cm2/m,.



A = max (Aca ; Amin) => A = 1.28 cm?m_
e Espacement maximal des armatures :
Ecartement des armatures :5 < min(3hg; 33cm) = 33 cm
e Choix des armatures :
5T10/m.—» A =3,93 cm?/my.
(T1I0 ——» e =20cm).
e Vérification a PELS :
M5T = 4.88 KN.m

Flexion simple
. . -1 —
Section rectangulaire avec A’Z = a< yT + % => 0 <0p = 0.6 X fr28

Acier FeE400

My, 5590

Avec:y =—==—+=1.15
M5 4880
1.15-1 25 .
a =0.028 < + =033 => o0, <0, =0.6Xfs=15MPa
2 100

e Conclusion :
op, <@, = 15 MPa
Fissuration peu nuisible => Les armatures calculées a E.L.U seront maintenues.

Aucune Vérification pour (o)
b) Vérification des contraintes de cisaillement : [CBA93/A.5.2.2]
Le panneau le plus sollicité est le panneau (11) :

5.20

| 5,00 .
Figure 22: Panneau le plus sollicité.

e Tymax:
uzﬁxlx [
8 2 I3+ 1}
u:ﬁxly [
Y 2 I+ 1%
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L 1227x5  520*

x — TY =178 KN

x 2 5%+ 5200 ¥ oN/m!

L 12,27 x5.20 y 5% => T¥ = 14.70 KN /ml
Y = 2 520 +5¢ ~~ ¥ T m

T = max(I00% Tx) => T = 17.8 KN /i

_ T 1780 x 10
T bxd 100 x 14.5 x 100

Ty = 0.12 MPa

T, = 0.05 X f.,5 = 1.25 MPa
T, = 0.12 MPa <7, = 1.25 MPa

= Les armatures transversales ne sont pas nécessaires. Il n’y a pas de reprise de bétonnage.

3.3.3 Vérification de la fleche :

» Condition de la fleche :

h Ms" 0.16 8.87 " .y
o —>—H_— => _—=0.032< = 0.042 => condition non vérifie.
Ly = 20M$°eT 5 20%X10.44
A 2 3.93 2 o s
o p=—-<— => = 0.0027 < — = 0.005 => condition vérifie.
bxd fe 100x14.5 400

= Une des deux conditions n’est pas verifiée [ Le calcul de la fleche est nécessaire.
vérifier que : Aft = (fgv — fji) + (fpi — fgi) < Aftmax
fgv fgi: Les fleches dus & charge g ;
fji Ondoit : Lafleche dus a la charge j ;
fpi: Lafleche dus a la charge totale p.
g : charge permanente apres mise en place des cloisons.
g=Gx1=631x1=631daN/ml
J : charge permanente avant mise en place des cloisons, j = (631-100) = 531 daN/ml et

p : charge totale ; p = (G+ Q) x 1 = (631 + 250) x 1 = 881 daN/ml
a) Calcul des moments fléchissant :

MEE" = 0.85 X M§, = 0.85 X Jigser X g X 12 = 0.85 X 0.0474 X 631 x 52
Mgg" = 635 daN/ml = 6.35 KN/ml

MSE™ = 0.85 X ML, = 0.75 X piyser X j X 12 = 0.85 x 0.0474 x 531 x 52
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M;F" = 535 daN/ml = 5.35 KN/ml
MES" = 0.85 X Mp, = 0.85 X jiyer X p X 12 = 0.85 X 0.0474 X 881 x 52
Mg" = 887 daN/ml = 8.87 KN/ml

b) Module de déformation longitudinale :
Module de déformation longitudinale instantanée :

E; = 11000 x 3/f,5 = 32164.2 MPa

Module de déformation longitudinale différée :

E, = 3700 x 3/f,5 = 10818.87 MPa

c) Calcul des moments inertie fictifs :

1.11,

f=—2
f 1+AXnp

lo : Moment d’inertie de la section homogeéne par rapport a un axe passant par son centre de
gravité.
e Coordonnées du centre de gravité :

X X
_/,4..._;/_ . =
Vi
16 — = = — 14.5
V
i A ;
7{. .74 Zé_ C

Figure 23 : Coordonnée de centre de gravité.

bxhx%+nxAxd 100><16><%+15x3.93x14.5
V, = - =823
1 bxh+nxA 100 X 16 + 15 x 3.93 cm

V,=h-V, =16—-823=777cm

Vi Vg 2
10=bx?+?+nxAx(V2—c)
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8.23% 7.773
+

I, = 100 X
0 3 3

+ 15 % 3.93 x (7.77 — 1.5 )? = 36535,47 cm*

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

__ M
O T Ax B xd
os: Contrainte de traction effective de I’armature correspondant au cas de charge considéré.
A 3.93
p1=100p = 100 X == = 100 X ——— = 0.271_tableay p; = 0917

p: Le rapport de I’aire A de la section de 1I’armature tendue a I’aire de la section utile.

g M, 6350 121.51 MP
= = = . a
% TAXPB xd 393x0917 x 14.5
oM 5350 = 102.38 MP
% TAxB, xd 393x0917 x 145 ~ ° ¢
» My 8870
of = = 169.74 MPa

S TAXPB xd 3.93x0917 x 14.5

a) Calculde: pg; pjetpp:

1.75f 15
p=1- I X p X0, + 0 avec fiog = 2.1MPa
1.75 x 2.1
Ho = 1= 000zt x 12181 421 12
1.75 x 2.1
W=l ooz x 10238+ 21 013
175 x 2.1
Hp =1 = 000271 x 16974 21 0
1.11,
r=1T7x
U

b) Moments d’inerties fictifs :
Avec : Ir : Moment d’inertie fictif.

Ai : Pour les déformations instantanées.

Av : Pour les déformations de longue durée (différée).

0.05X fizg _ 0.05x2.1

= =7.75
<2+3><%)Xp 5x0.00271

Aiz
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0.02 X fing 0.02 x 2.1

Ay = = = 3.10

v

(2+3><%0)><p 5x0.00271

s 111,  1.1x 3653547
T9 71+ xpy 1+7.75x0

wo__ Ll 11X 36535,47
T9 7 142, xp; 1+3.10%0

o 111, 1.1 x 3653547
T 14+ A4 xu,~ 1+775%0

jo_ LAl 11x3653547
71+ 4 xp, 14775%0

C) Calcul des fleches partielles :

= 40189,017 cm*

= 40189,017 cm*

= 40189,017 cm*

= 40189,017 cm*

o MEXI _ 5608x5°x10° 032

8 “T0XE, xIy, 10 1081887 X 40189,017
. ME x 12 5608 x 52 x 10*
fi = t S =0.11cm
8710 x E; x I, 10 X 321642 X 40189,017

. M) x 12 4719 x 52 x 10*

= — = = 0.09 cm
P T 10x B x 1, 10 X 32164,2 X 40189,017

; M{ x 12 7830 x 52 x 10* 015

= — = = V. cm

P10 xE; x1f, 10 X 32164.2 X 40189,017

d) La fléeche totale :
Are= (Fy — F7) + (fp — £5)
As=(0.32—-0.09) + (0.15 — 0.11)

Ape=0.27 cm

f
f
f=

e) La fleche admissible :

500

_ 500 _
500 500

_L (L <5m.Art B.6.5.3 CBA 93)

0,27 < f =1 - condition vérifiée.
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e=20cm
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2T10xVar

Figure 24: Ferraillage de la dalle pleine.

e=20cm
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Chapitre 4 :

Etude des éléments non-structuraux
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4 ETUDE DES ELEMENT NON-STRUCTURAUX

4.1 Introduction :
Les éléments secondaires sont des éléments non structuraux ne participent pas directement au

contreventement. Ils peuvent étre en magonnerie (cloisons, murs extérieurs....) ou en béton

arme (acrotére, balcon, escalier. ...Ets.).

Dans ce chapitre on va calculer des éléments ci-apres :
s Acrotere
+« Balcon
< Escalier

4.2 FEtude d’acroteére :

4.2.1 Définition :
L’acrotere est un élément secondaire en béton armé qui entoure le batiment congu pour la

protection de ligne conjonctif entre lui-méme et la forme de pente contre I’infiltration des

eaux pluviales.

» Le role de ’acroteére.
v" Empéche I'écoulement des eaux pleurales sur la facade ;
v Donne un aspect esthétique et
v’ Protection des personnes.
Pour une terrasse inaccessible ; On adoptera pour I’acrotére les dimensions indiquées sur la

figure suivante :
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N

M
Figure 25: Dimension de I’acrotére et schéma statique

4.2.2 Calcul du ferraillage :

L’acrotere sera calculé comme une console encastrée au niveau du plancher terrasse
inaccessible pour une bande de 1,00 m de largeur. Il sera calculé a la flexion composée sous

I’effet d’un effort normal N et d’un moment de flexion a la base.
L’acroteére étant exposé aux intempéries, la fissuration sera considérée donc, comme
préjudiciable.

4.2.2.1 Détermination des sollicitations :

e le poids propre : WP
W : Poids de 1’élément considéré.

We= V. 7p- (0.6 x 0.15) + (0.15 x 0.08) + (X1=2%%)| x1x 25 = W, = 2,59 KN.

e La force horizontale :
Fp: [RPA99 (Version 2003) - Article 6.2.3]

FP = 4.A.Cp.Wp

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

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

> Pour notre batiment, ona:
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A=0.15 (Groupe d’usage 2 ; Zone Ila)
Cp,=0.8 (Elémenten console).
Fr=4x0.15x 0.8x 2,59

Fp=1,24 KN

e Effort normal et moment fléchissant :
> Etat limite ultime (E.L.U.) :

Ny =1,35W, Ny =135x%2,59 Ny = 3,49KN

M,=1.5x F, XL M,=1,5%1,24x0,6 M,=1,12KN.m
> Etat limite de service (E.L.S.) :

Nser=W, Ner=2.59

M= Fp X L M;e-=0.75 KN.m

4.2.2.2 Détermination de la section des armatures :

Pour une bande de 1m de largeur ; la section de calcul est (100x15) cm?.

» Etat limite ultime (E.L.U.) :
a. Position du point d'application de I'effort normal de compression

My _112 _
€o "Ny 349 0.32m 15 13
A
* 100 ¥
eo= 0.32m >g :1?5 =0.075m Figure 26 : section du calcul.

L’effort normal de compression N est appliqué a I’extérieur de la section ; donc la section est
partiellement comprimeée (S.P.C) ;
La section sera étudiée en flexion simple avec moment fictif par rapport aux armatures tendue

N C

=

A 1 N‘é__p. N‘é__,q
M;

Figure 27: Position de centre de pression
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My = Ny X e = Ny. (eo*5 -C’) = 3.49x(0.32x 2 — 0.02)=1.3078 KN.m

b. Vérification de ’existence des armatures comprimées :

M 1307.8 — 0.00545
e xopxd2 100 x 142 x 132
u <y = 0.392 La section est simplement armée, donc les armatures comprimées ne sont

pas nécessaires.

fe 400

A’ n’existe pas et 1000el > 1000esog = P 348 Mpa

a=125(1-y/(1—-2xp)=125(1- \/(1 —2x0.00545) = 0.0068
f=1—-04Xa=1-04x0.0068=0.997

w__ M _ 1387 o,
= Bxo.xd 0997 x348x 13 2-29em”/m

On revient a la sollicitation réelle (flexion composée)

Nu 3490 2
A=A ——=0.29 =0.19cm

O, 100 x 348

e Condition de non fragilité : [CBA93-Article B.5.3]
Anin = 0,25% X b x h = 0,0025 x 100 x 15 = 3,75 cm?/ml
Donc on prend : Ag = max(Aca); Amin) = max(0.19;3.75) = 3.75 cm?

e Choix des armatures :

5T10/m — 5 A= 3,93cm?/m_
(T10 ——> e =20cm).
e <min (25 ; 2x15)cm = Condition Vérifier.

e Lesarmatures des répartitions :

A 3.93
Ar=%=T=O.98cm2/ml

e Choix des armatures :

4T8/m. ——> A =251cm?m_
(T8——>e = 20cm).

> Etat limite de service (E.L.S.) :
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My 075 _ o h_015_
0= N, 259 Mo Ty T RAAmM

Donc : Le point d’application d’I’effort normal de compression Nser S€ trouve en dehorsde la

section = la section est partiellement comprimée (S.P.C).

\W77/7/ R :ﬂ :

\1a — G Axe neutre

A

Figure 28: Position de centre de pression.

C : Centre de pression (point d’application) ; 0 <yl =y2 +c¢<h
c : La distance du point d’application de Nser a la fibre la Plus comprimée (¢ <0) ;
y2 : La distance du point d’application de Nser a L’axe neutre (y2 > 0) ;

y1 : La distance de 1’axe neutre a la fibre la plus comprimée.

4.2.2.3 Calcul des contraintes :

4

90.4 90.A
{'pz—Scz— 5 x(c—d’)+T><(d—c)

90.4’ 90.4

q=—-2c3— > ><(c—d’)2—T><(d—c)2
h 15
c=e0—§=29—7=21.5cm =>c=-215cm < 0
[ A=393cm
4 b=100cm avec A=0
_ d=13cm
_ 90 x 3.93
p =—3x(—21.5)2 +—Tog X (13+21.5) = —126472 => p = —1264,72
7 90 x 3.93
q=-2x(-215)3 +T X (13 +21.5) = 15666,84 => q = 15666,84

y, : est la racine de I’équation :y3 + p Xy, + ¢ = 0 - y3 — 1264,72 X y, + 15666,84 = 0

Dont la résolution est comme suit :

4 4
A= q* +5-.p* = 15666847 + . (~1264,72)° = ~54245047,9 < 0

A< O 3 X 15666,84 3 —0,90 154,16°
- — -
cose = T 2 X —1264,72 |—1264,72 ¢ = %
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—> -0 5 1264,72 — 41.06
a= 3 = 7 = 4L
e

Y21 = a cos (¢/3) = 41,06 xcos (8,61)= 25,63 cm

< Y22 = a cos ((¢/3) + 120°) = -40,59 cm

| Y23 = aCos ((¢/3) + 240°) = 14,97 cm

Laracine y; estprisetellque;0 <yi=y2+c<h
0<yi=y2+c<h=2563-215=4,13<15(cm) =>y; = 4,13 cm

e Calcul du moment statique :

b X v2 100 X 4.132

5= 23’1 —15%x A(d —y,) = —————15x 3.93(13 — 4.13) = 329.96 cm?
N 2590

K ser_ _ = 0.078

~100.S 100 x 329,96

{ab =K.y, = 0.15 x 3.14 = 0.62 MPa
o, = 15.K.(d —y,) = 15 X 0.078(13 — 4.13) = 19.96 MPa

L’acrotére est exposé aux intempéries donc la fissuration est considérée comme
Préjudiciable G, = min |2f,; 110,/n X fezg|
Avec : FeE400 =>n = 1,6 et =400 MPa
Donc : G, = min [2f,; 110,/ X fizg| = 201.63 MPa
Gp = 0.6 X f,g = 15 MPa
e Conclusion :
os =(19.96 MPa < 65 = 201.63 MPa
Op ={).63 MPa < 6, = 15 MPa

= Les armatures calculées en E.L.U. seront maintenues.

4.2.2.4 Vérification des contraintes de cisaillement :

Nous avons une fissuration préjudiciable, Tu doit étre au plus égale a la plus basse des deux

valeurs suivantes :

T. =124 x15=-1.86 KN

Tu = 005 X fCZB = 125 MPa

65



Tu 1860
bxd ~ 1000%x12

Ty = =0.014 MPa <7, =1.25MPa

= Les armatures transversales ne sont pas nécessaires donc il n’y a pas de risque de
cisaillement.

¢ Remarque : Pour éviter le risque de rupture en cas de séisme, on prévoit une nappe
d’armaturesSymeétrique par rapport a la fibre moyenne.

T 10x 150 25 .10

(&= 20cm)}

bd ]go
T10x 110

(&= 20cm) 10

35

K 30 "

Figure 29: Ferraillage de 1’acrotere.

4.3 Etude des balcons :

Le balcon est considéré comme une console et constitué d’une dalle pleine faisant suite a la
dalle du plancher, on fait son calcul comme une poutre encastrée au niveau de la poutre de
rive.

Le calcul se fera pour une bande de 0.70 m.

4.3.1 Epaisseur de balcon :

Isolation acoustique : e > 12 cm

> =
10 10

Onprend :e = 15 cm

4.3.2 Détermination des charges :

4.3.2.1 Descente de charges :

e Charges permanentes :
Carrelage + mortier de pose +Sable..........cccveveiiieiiiie i 1,04 [KN/m?]

Dalle pleine en béton armé (15cm) 25X0.15 ......coviiiiiininenieise e 3,75 [KN/mZ]

Enduit au ciment (1,5cm) (18daN/MZ/CIM). .. cv.vvevereereeeeeeeeeeeeeeeeeeee e 0,27 [KN/mZ]
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G =5,06 [KN/m?]
Pour une bande de 1m de largeur : G G x1,00 = 5,06 KN/m_
e Surcharges d’exploitation :

Balcon pour locaux & usage habitation : Q = 3,50 KN/m?

4.3.2.2 Charge permanente :
Poids propre de la dalle pleine : G = 5.06 X 1 = 5.06 KN/ml
Poids propre du garde-corps de 1m de largeur et 90cm de hauteur :

P=((09+(2%0.27)) x1x 0.9 =1.296 KN

4.3.2.3 Charges d’exploitations :

Surcharge : Q =3.5x 1 =3.5KN/m

4.3.3 Calcul a I’état limite ultime (ELU) :

Le balcon sera calculé en flexion simple.

4.3.3.1 Combinaison de charge :

qQu = 1.35 % 5.06 + 1.5 X 3.5 = 12.08 KN/ml

Qser = (G+ Q) x1=(5.06 + 3.5) x 1 = 8.56 KN/ml

12.08KN/ml 1.296 KN

y
RNRRRRRRRRARRRRRRRRRNN

AN

Figure 30 : Schéma statique de calcul a ’ELU.

4.3.3.2 Calcul des efforts internes :

qu X 12 12.08 x 0.72
My =="o—+py X1 =—"———+1296 0.7 = 3.86 KN.m
T, = —qu X1 —p, = —12.08 X 0.7 — 1.296 = —9.75 KN
Qser X 12 8.56 x 0.72
Mser = ==+ Pser X1 = —————+ 1296 X 0.7 = 3KN.m

T, = —Qser X | — Pser = —8.56 X 0.7 — 1.296 = —7.28 KN
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» L’état limite ultime(ELU) :

b =100 cm
h=15cm
d=13.5cm
c=15cm
e Armatures principales :
M, 3.86 x 103
M =0.015

“bxd2xop 100X 13.52 x 14.2

u < 0.038 < 0.392(Acier FeE500) pivot A, donc ; les armatures de compression ne sont

pas nécessaires.

a=125(1-,/1-2p)=125(1-v1—-2x0.015) =0.019
B=1-0.4a=1-04x0.019 =0.992

Mu 3.86 x 103

= = 2
Bxdxo, 0092x135x3ag  O-83cem

Acal =

e Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1]
Pour la dalle : Amin = 0,0008 X b X h = 1,2 cm?/ml

A = max (Aca; Amin) => A = 1,2 cm/ml

e Choix des armatures :

5T10/ml — A=3.93 cm?/ml
(T10 —» e =20cm)
e Armatures de répartition :
A 393

Ar=g=—F= 0.98 cm?

e Choix des armatures :
5T8/ml — A=2.58 cmz/ml

(T8 ——e =20cm)

» L’état limite service(ELS) :
M, = 3 KN.m

Fissuration est considérée comme Fissuration préjudiciable.

4.3.3.3 Vérifications des contraintes :

_15xA_15><3.93
b 100

E=2xd,xD=2x13.5x0.59 = 15.93 cm?

= 0.59 cm
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y; = =D ++/D2 +E = —0.59 +/0.592 + 15.93 = 3.45 cm

b xy3 100 x 3.453
[ = y1.|.15><A><(d_yl)2=#+ 15 x 3.93 x (13.5 — 3.45)2
[ =7322.88 cm*
Mger 3000
K = = =041
I 7322.88 0

ob=KXy1=141MPa <6, = 0,6fc28 = 15 MPa

os=15xkx (d —yq) = 15 x 0,41 x (13,5 — 3,45) = 61.81 MPa

2
Og = min [5 fe; 1104/1 X ftzg] = 201.63 MPa

=> |e ferraillage calculé a I’'ELU ne convient pas
pour ’ELS.

{ 0, = 1.41 MPa < 5, = 15 MPa
o, = 61.81 MPa < 65 = 201.63 MPa

a. Vérification au cisaillement :
T = 9,75 KN

Tmax 9750

“bxd 100x100x 135 207 Mpa

Tu

1, = 0.07 MPa < T, = 1.25 MPa
les armatures transversales ne sont pas

iln'y a pas de reprise de bétonnage:

nécessaires
b. Vérification de la fleche :

Pa_ 1> 02145 =005 => condition vérifi
L —70— . 20— . = condition verifie.

A 3.93

p= bxd 100x 135 = 0.005 => condition vérifie.

= 0.0029 <

e o

e Conclusion:

Les deux(02) conditions sont vérifiées donc la vérification de la fleche n’est pas nécessaire.
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Figure 31: Schéma de ferraillage balcon
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4.4 Etude escalier :

4.4.1 Introduction :
Les escaliers sont des éléments constitués d'une succession de gradins permettant le passage a

pied entre les différents niveaux d'un immeuble comme il constitue une issue des secours

importante en cas d'incendie, constitués d’une dalle inclinée (paillasse), avec des dalles

horizontales (paliers), ces derniers sont coulés sur place.

4.4.2 Définition des éléments d’un escalier :

R/
L X4

7
L X4

La montée : est la hauteur a gravir, elle est en général égale a une hauteur d'étage.

La marche : est le plan horizontal sur lequel se pose le pied

La hauteur de marche : est la différence du niveau entre deux marches successives (h).
La contremarche : est le plan vertical situé entre deux marches successives.

Le nez de marche : est I'aréte qui limite I'avant du plan d'une marche.

Le giron : est la distance horizontale entre 2 nez de marches successifs ou entre 2

contremarches successives (g).

Une volée : est un ensemble continu de marches située entre deux paliers successifs.
Un palier : est une plate-forme horizontale de repos entre deux volées
L'emmarchement : est la longueur d'une marche.

La ligne de jour : est la plus courte des deux lignes conventionnelles qui passent par les

nez de marches aux extrémités des marches.
La ligne de foulée : est une ligne conventionnelle qui passe par le nez de marches.
L'échappée : est la distance verticale entre les nez de marches.

La paillasse : est la dalle inclinée en béton armé qui porte les marches d'un escalier (avec

L : Longueur horizontale de la paillasse et H : Hauteur verticale de la paillasse).
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emmarchement

Contre marche

Marche

Palier

/ Paillasse

>
<>
Giron

N

Figure 43.32 : Différents éléments d’un escalier.

4.4.3 Dimensionnement :

Pour les dimensions des marches "g" et contre marches "h", on utilise généralement la
formule de BLONDEL: 60cm <m < 65cm

m=g+2xh
14cm <h <20cm
22cm < g <33 cm

4.4.4 Vérification de la loi de BLANDEL :

On prend :

[g=300m
h=17cm

60cm<g+2xh <65cm
60 cm < 30 + 2 x 17 < 65 cm => Condition vérifiée.

60cm <64 <65cm

1. Nombre de contre marches :

_H 323
T A

On aura 19 contre marche entre chaque étage

On aura 9 contre marche d’une paillasse et 10 pour la deuxi¢me paillasse

2. Nombre de marches :

3. Laligne de foulée :

4. L’inclinaison :

m=n-1=12-1=11

Ler=gXxm=30Xx11=330cm

t —h—17—0567
ana—g—30— :
a=29.54°
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5. Lalongueur de la paillasse (Lpailasse) -

6. L'épaisseur de la paillasse et le palier :

L_ _L
30 ~ ¢ S 20

507 _ _507
30 ¢ S0

169cm < e < 25.35cm

On opte pour une épaisseur e, = 17 cm la paillasse et le palier

445 Descente de charges :

(Escalier a paillasse avec un seul palier)

4451 Volée:
a. Charge permanant :

1. Revétement horizontal (Carrelage + mortier de pose + sable)...............
2. Revétement vertical (1.04x g) ...........................................................
3. Poids propre des marches (22x g) .....................................................
4. Poids propre de la paillasse (25x %) ...................................

5. Enduit au ciment (0.18x% 1+5) .............................................
cosa

b. Surcharge d’exploitation :

Locaux a usage d’habitation ou bureau = Q. = 2,5 KN/m?.

4.45.2 Palier:

a. Charges permanentes :

1. Revétement horizontal (Carrelage + mortier de pose + sable) .......
2. Poids propre du palier (25X €p1)... cooovveiiiniiiiiie

3. Poids propre des marches (0,18 KN/m%cm X1.5 ¢m)........coccoeu......

b. Surcharge d’exploitation :

Locaux a usage d’habitation ou bureau = Q.=25 KN/m?.

... 1,04 KN/m?

.......... 0,5893 KN/m?

............. 1,87 KN/m?
.......... 4.88 KN/m?

............. 0,31 KN/m?

G;=8.65 KN/m?

............... 1.04 KN/m?
............... 4.25 KN/m?

............... 0.27KN/m?

G,= 5,56 KN/m?
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4.4.6 Combinaison de charges :
> Etat limite ultime (ELU) :

Paillasse :q1, = (1.35x G+ 1.5x Q) x1 = (1.35x8.65+ 1.5 X 2.5) X 1 = 15.43KN/ml

Palier: q2, = (1.35 x G+ 1.5x Q) x 1 = (1.35 X 5.56 + 1.5 x 2.5) x 1 = 11.26 KN/ml
> Etat limite service (ELS) :

Paillasse : q13 = (G+ Q)1 = 8.65 + 2.5 = 11.15 KN/ml

Palier : q25 = (G + Q)1 = 5.56 + 2.5 = 8.06 KN/ml

gqu1=15.43 KMN/ml qu2=11.26 KMN/mi

gs1=11.15 KM/ml qs2=8.06 KN/mI
_Lll[l_lll\llllll::lllllllll e 0
= . 3.87 - . 1.20 - -

Fig.1V.1.26 : Schéma statique d’un escalier a paillasse avec palier de repos.

% APELU:

MOMENT FLECHISSANT [ kNom

EFFORT TRANCHANT [ skMN 1]

Y

Figure 34: Diagramme de l'effort tranchant a I'ELU.

Calcul des réactions :
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v" Ra=38.52 KN
v" Rg=34.70 KN
e Calcul du moment fléchissant maximum :

MY, = M(2.5) = 49.09 KN.m

v" Moment en appuis :
MY = —0.2M%,, = —9.82 KN.m
v" Moment en travée :
M} = 0.8MY%,, = 39.27 KN.m
< ADPELS:

MOMENT FLECHISSANT [ kNom 1

EFFORT TRANCHANT [ kN 1

Figure 36: Diagramme de I'effort tranchant a I'ELS.
e Calcul des réactions :

v' Ra=27.83 KN
v Rg=25.00 KN
e Calcul du moment fléchissant maximum :
MS,,,, = M(2.492) = 34.72 KN.m

v" Moment en appuis :

MS = —02M%,, = —6.94 KN.m
v" Moment en travée :

M$ = 0.8MY%,, = 27.78 KN.m
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4.4.7 Calcul du ferraillage :
% Entravée:
» Etat limite ultime (E LU) :
MY =39.27 KN.m

b =100 cm
h=15cm
d=13cm

e Armatures principales :
M, 39.27 x 103

b b xdZxop 100 x 132 x 14.2

=0.164

u=0.164 < = 0.392(Acier FeE500) pivot A, donc ; les armatures de compression ne sont

pas nécessaires.

a=125(1—-,/1-2p)=125(1-v1—-2x0.164) = 0.225

f=1-04a=1-04x%x0.178 =0.910

Mu 39.27 x 103

= = 9.54 cm?
Bxdxo, 0910 13 x 348 om

Acal =

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

Apin = 023 xbx d X % =0.23 X 100 X 13 X == =1,57 cm?/ml

A = max (Acai; Amin) => A = 9.54 cm/ml

e Choix des armatures :
5T16/ml — A=10.05 cm/ml

(T16 — e =20cm)
e Armatures de répartition :

L A_1005
r=7=", =2 cm

e Choix des armatures :
5T8/ml — A=2.58 cmz/ml

(T8 —»e=20cm)

> Calcul A PELS :
Mo = 27.78 KN.m

Flexion simple

. . -1 _
Section rectangulaire avec A’A => a< yT + % => 0p <0p = 0.6 X fr28

76



Acier FeE400

Avec :y = L 3927 _ 4 4q
M; 27.78
141—-1 25 .
a=0225< > +100=O.455 => 0, <0, = 0.6 X foy53 =15 MPa
e Conclusion:
0, < 0, = 15 MPa
Fissuration peu nuisible => Les armatures calculées a E.L.U. seront

maintenues.

Aucune vérification pour (o)

7

% Enappuis :

> Etat limite ultime (E L U) :

M! = 9.82 KN.m
e Armatures principales :
M, 9.82 x 103

“bxdZxo, 100 x 132 x 14.2

i = 0.041

u=0.041 < = 0.392(Acier FeE500) pivot A, donc ; les armatures de compression ne sont

pas nécessaires.

a=125(1-,/1-2p)=1.25(1-+v1—2x0.041) = 0.052
B=1-04a=1-04x0.052=0.979

Mu 9.82 x 103

= = 2.10 cm?
Bxdxo, 0979 x 13 x 348 om

Acal =

e Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1]
Apin =023 xb x d x % =0.23x 100 x 13 X % =1,57 cm?/ml
A = max (Acat; Amin) => A = 2.10 cm/ml

e Choix des armatures :
5T12/ml — A=5.65 cmZ/ml

(T12 —» e =20cm)
e Armatures de répartition :

A 565 )
Ar:ZZTz 1.41cm

e Choix des armatures :
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5T10/ml — A=3.93 cm?/ml

(T10 —» e =20cm)

> L’état limite service (ELS) :

Mge, = 6.94 KN.m

Flexion simple

Section rectangulaire avec A’A = a< yT_l + % => o0, <0 = 0.6 X fr23
Acier FeE400
Avec:y = —L =222 _ 1 49
M 6.94
141-1 25 .

@ =0052 S ———+75-=0455 => 0, ST, = 0.6 X fog = 15 MPa

¢) Conclusion :
o, <0, = 15 MPa
Fissuration peu nuisible => Les armatures calculées a E.L.U. seront maintenues.

Aucune vérification pour (o)

4.4.8 Vérification au cisaillement :
Tmax — 3852 KN

Tmax 38520

“bxd 100x100x 13 0296 MPa

Ty

{ Ty = 0.296 MPa < T, = 1.25MPa _
iln'y a pas de reprise de bétonnage

nécessaires

les armatures transversales ne sont pas
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Figure 37: Dessin de ferraillage de 1’escalier a paillasse porteuse.

4.4.9 Poutre paliére :

4491 Pré-dimensionnement :

La hauteur des poutres doit Vérifier les conditions suivantes :

% critére de fléche : -
L <h< L
15— 10
Avec h
L : longueur de la poutre.
h : hauteur totale de la poutre.
b : largeur de la poutre.
% Conditions imposées par les RPA99 (version 2023) : >
ld b | Y|
i | ¥i
e b >20cm
e h>30cm
1 _ h
° " < 5 <4
Lyax=310cm
Linax Linax 310 310
5 Shs—, >15_ =70 > 20.66cm < h < 31cm

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

Donc la section de la poutre principale est de dimensions (30 x 45)cm?.

+«» Vérification des conditions imposées par le RPA99 (version2003) :

e b=30cm >20cm
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e h=40cm > 30cm => conditions vérifiees.
e 0258 =0252=025<14
b 30

= Donc la section de la poutre principale est de dimensions (30 x 40)cm?.

4.4.9.2 Evaluation des charges :
» Calcul du poids propre gp de la poutre brisée :

Op = b X h X ypeton

9,=03%x03x25 — > g,=225daN/m_

e Calcul de la charge due au poids du mur :

Gmur = G X h
Epaisseur du mur : e,= 30 cm = Gmur = 90 + 130 4+ 2 X 1,5 X 18 = 274 daN/m?

Hauteur : he = 3.23 —0.35—-2.04 =0.84m
Imur = 274 X 0.84 = 230.16 daN /ml

e Réaction de la volee et du palier :

Rg= 3470 daN/m_
e Combinaison fondamentales :
» Etat limite ultime (E.L.U.) :

qu= 1,35(gp + g'mur) +Rg ==> qser= 1,35(225 + 230.16) + 3470

qu= 4184.45 daN/m_
» Etat limite de service (E.L.S.) :

gser= (gp + g’mur)+RB —> (gser= (225 + 23016) + 3470
(Jser= 3925.16 daN/m_

qu=4184_45 dal/ml
gs=3925.16 daM/ml

# 3.10 #

Figure 38: Schéma statique de la poutre paliére.

% AL’ELU:



MOMENT FLECHISSAN

y

1.673E+01

Figure 39: Diagramme du moment fléchissant a I’ELU.

kN

Figure 40: Diagramme du effort transhant a ’ELU.

% AL’ELS:

MOMENT FLECH

y

1,571E+01

Figure 41: Diagramme du moment fléchissant a I’ELS.
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EFFORT TRANCHANT [ kN 1

Figure 42: Diagramme du effort tranchant a I’ELS.

4.49.3 Calcul du moment fléchissant maximum :
» Etat limite ultime (E.L.U) :

M} o = 3351 daN/ml
v" Moment en appuis :

MY = —0.2M%,, = —670.2 daN.m
v" Moment en travée :

MY = 0.8MY,, = 2680.8 daN.m

» Etat limite ultime (E.L.S) :

Mser. = 3143 daN.m
v" Moment en appuis :

M3e" = —0.2M3ET, = —628.6 daN.m
v" Moment en travée :

Mser = 0.8M5€r, = 2514.4 daN.m

Tableau 12 : Tableau des moments de la poutre paliere.

E.L.U E.L.S
Travée 2680.8 2514.4
Appuis —670.2 —628.6

4.4.9.4 Calcul du ferraillage :
% Entravée:

> Etat limite ultime (E L U) :

M! = 2680.8 N.m
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b=30cm

h=30cm
d=27cm
e Armatures principales :
M, 2680.8
1l =0.009

“bxd2xop 30x272x 14.2

u = 0.009 < = 0.392(Acier FeE500) pivot A, donc ; les armatures de compression ne sont

pas nécessaires.

a=125(1-,/1-2p)=125(1-+v1-2x0.009) =0.011
B=1-04a=1-04x0011=0.995

Mu 2680.8
Bxdxog 0.995x 27 X 348

Acal = = 0.31 cm?

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

A =023xbxdxftﬁ=023x30x27x£=098cm2
min = - fe ' 400

A = max (Acat; Amin) => A = 0.98 cm/ml
e Choix des armatures :
3T12/ml — A=3.39cm?

» L’état limite service (ELS) :
M, = 2514.4N.m

Flexion simple
. . , -1 —
Section rectangulaire avec A’A = a< yT + % => 0, <0 = 0.6 X fr28

Acier FeE400

M 26808

Avec:y =—5 = = 1.07
M3 2514.4
1.07-1 25 _
a=0.011< > + 100 = 0.285 => o0, <0, =0.6 X f256 =15MPa

e Conclusion :

0, <0, = 15 MPa
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Fissuration peu nuisible => Les armatures calculées a E.L.U. seront
maintenues.
Aucune Vérification pour (a5)
s Enappuis:
> Etat limite ultime (E L U) :

M! =670 N.m
e Armatures principales :
M, 670

b X dZxop 30 x 272 x 14.2

=0.002

u=0.002 <y = 0.392(Acier FeE500) pivot A, donc ; les armatures de compression ne sont

pas nécessaires.

a=125(1-,/1-2p)=125(1-+v1—-2x0.002) = 0.003
B=1-0.4a=1-04x0.003=0.998

Mu 670

= = 0.10 cm?
Bxdxo, 0998 x 27 x 348 om

Acal =

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

Amin =023 Xbx d x> =023 x 30 X 27 X 7= = 0.98 cm

400
A = max (Acai; Amin) => A = 0.98 cm/ml

e Choix des armatures :

3T12/ml —» A=3.39 cm?ml
» L’état limite service (ELS) :

M, = 628.6 N.m

Flexion simple

Section rectangulaire avec A’Z => a< yT_l + ];ng => 0, <0 = 0.6 X fr28
Acier FeE400
Avec:y = 4L = €70 _ 4 g7

M3 628.6

1.07—-1 25 _

@ =0003 S ———+--=0285 => 0, <7, =0.6X frg = 15 MPa
e Conclusion:
0p <0, =15 MPa
Fissuration peu nuisible => Les armatures calculées a E.L.U. seront maintenues.
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Aucune Vvérification pour (o)
4.4.9.5 Vérification au cisaillement :
Tax — 64.85 KN

T 64850
" bxd 30x27x100

Tu = 0.801 MPa

T, = 0.05f,,5 = 1.25 MPa

1, = 0.801 MPa < T, = 1.25 MPa .
=> |es armatures transversales ne sont pas necessalres

iln'y a pas un risque de torsion

3T12

=| 886

3T12

. .8

[\

Figure 43: Dessin de ferraillage de la poutre palier.

3T12
- F‘y_‘ 1
=1 28186
3T12
. - L
. 30 .

Figure 44: Dessin de ferraillage de la poutre palier en appuis.



Chapitre 5 :

Modélisation et vérification au RPA
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5 MODELISATION ET VERIFICATION AU RPA

5.1 Introduction :

Un séisme est une libération brutale de 1’énergie potentielle accumulée dans les roches par le
jeu des mouvements relatifs des différentes parties de 1’écorce terrestre. Lorsque les
contraintes dépassent un certain seuil, une rupture d’équilibre se produit et donne naissance
aux ondes sismiques qui se propagent dans toutes les directions et atteignent la surface du sol.
Ces mouvements du sol excitent les ouvrages par déplacement de leurs appuis et sont plus ou
moins amplifiés dans la structure. Le niveau d’amplification dépend essentiellement de la
période de la structure et de la nature du sol.

Ceci implique de faire une étude parasismique pour essayer de mettre en exergue le
comportement dynamique de 1’ouvrage.

5.2 Choix de la méthode de calcul :

En fonction de la forme, des dimensions et du type de la construction, le RPA99/ version
2003 prévoit d’utiliser soit :

« La méthode statique équivalente.

+ La méthode d’analyse modale spectrale.

X/

% La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.

5.2.1 Meéthode statique équivalente :
e Principe de la méthode :

Le principe de cette méthode est de remplacer les forces réelles dynamiques qui se
développent dans la construction par un systéeme de forces statiques fictives dont les effets
sont considérés équivalents a ceux de 1’action sismique.

e Conditions d’application de la MSE :

La méthode statique équivalente peut étre utilisée dans les conditions suivantes :

% Le batiment ou le bloc étudié, satisfaisait aux conditions de régularité en plan et en
élévation, avec :

6H < 5m en zone | et Ila,

% Le batiment ou le bloc étudié présente une configuration irréguliére, tout en respectant les
conditions complémentaires exigées par le RPA (Art 4.1.2) en plus de la hauteur énoncée
en a). Les batiments concernés ne doivent pas depasser (07) niveaux ou 23metres en zone
(I1a) pour les groupes d’usages 2.

Remarque : Notre structure ne satisfait pas la condition (b) car elle dépasse (07) niveaux ou
23metres en zone (I1a) pour les groupes d’usages 2.
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5.2.2 Meéthode dynamique modale spectrale :
e Principe de la méthode dynamique modale :

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 réponse de calcul.
Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.

e Les hypotheses :

DS

» Les masses sont supposées concentrées au niveau des nceuds principaux (nceuds maitres) ;

>

K/
*

Seuls les déplacements horizontaux des nceuds sont pris en compte ;

Les planchers et les fondations doivent étre rigides dans leurs plans ;

Le nombre de modes a prendre en compte est tel que la somme des taux de participation
des masses modales atteint au moins 90 ;

)

/7 R/
LA X4

5.3 Meéthode d’analyse modale spectrale :

5.3.1 Principe:

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

5.3.2 Domaine d’application :
La méthode dynamique est une méthode générale et plus particulierement quand la méthode

statique équivalente n’est pas appliquée.

5.3.3 Détermination des parameétres du spectre de réponse :

5.3.3.1 Coefficient d’accélération A :

Zone |l, groupe 2, (D’apres la classification sismique de wilaya de Mostaganem : RPA 99
version 2003) ; alors d’apres les deux critéres précédents on obtient : A = 0. 15

5.3.3.2 Coefficient de comportement global de la structure R :

La valeur de R est donnée par le tableau 4.3 R.P.A99/v2003 en fonction du systéeme de
contreventement tel qu’il est défini dans I’article 3.4 du R.P.A99/2003

Dans notre structure on a un systéeme de contreventement en portique et par des voiles en
béton armé. Alors le coefficient de comportement global de la structure égalea : R = 3.5

5.3.3.3 Facteur de qualité Q :
e Régularité en plan :

o
25

Le batiment présente une configuration sensiblement symétrique vis-a-vis de deux
directions orthogonales.

L’excentricité ne dépasse pas les 15 % de la dimension du batiment mesurée
Perpendiculairement a la direction de 1’action séismique considérée.

La structure a une force compacte, et le rapport :

Longueur / largeur = 365 -351 <4
10.40

7/ /7
LA X4

X/
X4

L)

%

*

X/

% Donc le critéere est observé pg = 0
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e Reégularité en élévation :

La structure est classée régulierement en élévation py = 0
e Controle de la qualité des matériaux :

On suppose que les matériaux utilisés dans notre batiment ne sont pas contr6lés donc :pq =
0.05

e Controle de la qualité de I’exécution_:
Il est prévu contractuellement une mission de suivi des travaux sur chantier. Cette mission
doit comprendre notamment une supervision des essais effectués sur les matériaux.
On considere que ce critere est non observé : pg = 0.10
Q : Facteur de qualité, défini par :Q = 1+ Y8 Pq

Tableau 13 : Pénalités du facteur de qualité

Critére « q » Pq
1. Conditions minimales sur les files de contreventement 0.00
2. Redondance en plan 0.00
3. Régularité en plan 0.05
4. Régularité en élévation 0.05
5. Controéle de la qualité des matériaux 0.05
6. Controle de la qualité de I’exécution 0.10
Y 0.25

Q=1+025=125

5.3.3.4 Facteur de correction d’amortissement “n* :

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

& :Est donné par le tableau [4.2] des RPA99/Version 2003.

Nous avons un contreventement mixte voiles-portiques donc on prend & = 7%
D’ou:n=0.882 > 0.7

5.3.3.5 Période T1 et T2 du site considérée S3 :
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T, =0.50s

5.3.3.6 Spectre de réponse de calcul :
L’action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant (RPA 99V2 003, page 45)

( T Q
1.25A <1 + T_1<2'5”E - 1)) 0<T<T,
2.51(1.25A) (9) T,<T<T,
S/ _ R
( /g) =3 T 2
2.5n(1.25A) (g) (?2)3 T,<T< 3.0s
Tav2/335/3 (Q
(251(1.258) (>3 (R) T >30S8

5.3.3.7 Détermination des paramétres des combinaisons d’action :
ELU=135XxG+15x%xQ

ELS=G+Q
G+QF12xE
08xG+E

5.3.3.8 Estimation de la période fondamentale de la structure :
On donc :

T—009><hN
T=min{ VD
T=CTXhN

hy :Hauteur en metres a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau N.
Ct: Coefficient, fonction du systéeme de contreventement, du type de remplissage et donné par

le tableau [4.6] des RPA99/Version2003.

Ct = 0.05 (Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en BA)

5.3.3.9 Facteur d’amplification dynamique moyen D :

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

‘

2.51 0<T<T,
2

_ T,\3
D=1 z.sn(?z) T,<T< 305

Ty 3
\Z.Sn(l.ZSA)(?Z)Z/z‘(?)SB T >3.0S

Avec : T, = 0.50 s: période caractéristique associée a la catégorie du site et donnée par le
tableau [4.7] des RPA99/Version 2003.
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hy = 36.72 m

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

d, = 36.55m
d, =10.40 m
T = Cp X hy>/* = 0.05 x 36.723/4 = 0.75 s Dans les deux directions.
T, = 0.09 x 3672 _ 0.55
* V36.55
T, = 0.09 x 3672 _ 1.02
y \/m

T, = min(0.75;0.55) = 0.55 s
Ty = min( 0.75;1.02) = 0.75s

2
T,\3
T,<T< 30s => 251(1.254) (9) (—2>
R/\T
2
D, = 2.5 x 0.882(1.25 x 0.15) (1'25> (0'50)3 =0.138
xo = ' ' ' 3.5/\0.55/
2
D, = 2.5 x 0.882(1.25 x 0.15) (1'25) (O'SO)§ =0.113
yo ' ' ' 3.5/\0.75) =

T = max(0.55;0.75) = 0.75s

5.4 Poids total de la structure :
Le poids de la structure W est égal a la somme des poids Wi de chaque niveau (i).

W = Z?=1 W; Avec : W, = Wg; + BWQI

Wq;: Poids d0 aux charges permanentes et aux équipements fixes éventuels, solidaires de la
structure. W

W i: Poids di aux charges d’exploitation. Q1 W

B: Coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation
et donnée par le tableau [4.5]. Des RPA99/Version 2003.

Pour le calcul des poids des différents niveaux de la structure, le tableau 6.2 présent les
masses calculé le Robot.

w; = 52321.65KN
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5.5 Modélisation de la structure :

5.5.1 Position des voiles :
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Figure 46: Vue de la structure modélisée.
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Figure 47: Vue de la structure modélisée.

5.6 Calcul de la force sismique totale :
Dans cette méthode l'intensité effective de l'action sismique est donnée sous la forme d'effort
AxDxQ < W

tranchant maximum a la base de la structure par la formule suivante : V =
A : coefficient d'accélération donné par le tableau des regles RPA99/Version 2003 (tableau
[4-1]) en fonction de la zone sismique et du groupe d’usage.

R : facteur de comportement dépendant du type de systeme de contreventement de la
structure.

W : poids total de la structure.

D : facteur d'amplification dynamique, dépendant de la période T et du type de sol d’assise de
fondation.

Q : facteur de qualité, dépendant de la qualité du systeme structurel (régularité en plan, en
élévation, control de la qualité des matériaux).

AxDxQ 0.15x 0.138 x 1.25
Vy=———XxW= x 51252.74 = 378.9 KN
R 3.5
AxDxQ 0.15x0.113 x 1.25
vy ZTXWZ 3T x 51252.74 = 310.6 KN
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5.7 Résultats de calcul :

D’aprés les résultats trouvés on constate que :

Tableau 14 : la participation modale.

Mode Période(s)
0,87
0,73
0,62
0,24
0,19
0,14
0,1
0,09
0,07
0,06
0,05
0,05
0,05
0,05
0,05
0,04
0,04
0,04
0,04

O 0 N O UV A WN R

[ = S = W Sy Y
N OO ol A WIN RO

Ux Uy
0,11 63,56
0,57 64,42
61,45 64,49
61,47 79,94
61,53 80,13
81,47 80,14
81,47 86,6
81,48 86,82
88,57 86,82
88,57 90,36
88,57 90,54
88,58 90,76
88,58 90,76
88,95 90,76
89,45 90,77
89,45 90,77
89,48 90,77
89,83 90,77
90,76 90,84

Tqyn = 0.87 s
Tgyn = 0.62s

Selon RPA 99 V 2003 il faut que :

Sensy-y :
Sens x-x :

L X4

%

S

X/
X4

L)

X/
L X4

Facteur de participation massique

1.3x0.75=0.97 >0.87s
1.3 x0.55=0.71>0.62s

Ux
0,11
0,46
60,89
0,02
0,06
19,94
0
0,01
7,09
0
0
0,01

0,37
0,5

0,02
0,35
0,93

Le 1* mode de vibration est une translation suivante 1’axe (y-Y)

Le 2éme est une torsion

Et le 3¢éme de vibration est une translation suivante I’axe (x-X)
Les facteurs de participations massiques ont atteint plus de 90% au 19°™ mode pour le

sens (x-x) et 10°™ mode pour le sens (y-).

Uy
63,56
0,87
0,07
15,45
0,19
0,01
6,46
0,22
0
3,54
0,18
0,22
0

O O O O o o

=> condition vérifie
=> condition vérifie
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Figure 48: Le 1er mode de vibration est une translation suivante I’axe (y-y).

Figure 49: le 2éme mode de torsions.

Figure 50: Le 3éme est une translation suivante I’axe (x-X) .

5.7.1 Vérification ART 4.3.4 RPA99/V2003
Direction x-X : 19éme mode : Masse cumulée = 90.76 %
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Direction y-y : 10éme mode : Masse cumulée = 90.36 %
Masse cumulée >90%  => Condition vérifié.

5.8 Evaluation des excentricités :
Selon les RPA on doit calculer deux types d’excentricités :

5.8.1 Excentricités théoriques :
{Ext = Xim — Xt
Exe=VYmn—Y;
Xm; Ym: Les coordonnées du centre de masse.

X:; Y Les coordonnées du centre de torsion.

Les résultats de I’excentricité théorique du différent niveau sont :

AVeC :
Ly = 36.55 mL, = 10.40 m
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Nom
Etage 1
Etage 2
Etage 3
Etage 4
Etage 5
Etage 6
Etage 7
Etage 8
Etage 9
Etage 10
Etage 11

Tableau 15 : récapitulatif des excentricités, masses, centre de masse et torsion selon X et Y de chaque étage.

Masse [kg]
Etage 1
Etage 2
Etage 3
Etage 4
Etage 5
Etage 6
Etage 7
Etage 8
Etage 9
Etage 10
Etage 11

G (xy) [m]
722253,15
585623,49
461213,42
461213,42
447579,42
447579,42
420789,82
409337,26
398975,42
389704,3

440744,13

R (x,y) [m]
14,99 5,75
17,27 4,31
17,54 4,32
17,54 4,32
17,53 4,32
17,53 4,32
17,64 4,31
17,64 4,30
17,64 4,30
17,64 4,30
16,95 4,53

Ix [kgm2]

16,25 5,00 -0,68
16,35 4,96 2,94
16,32 4,96 6,91
16,32 4,96 10,14
16,31 4,96 13,39
16,31 4,96 16,62
16,31 4,97 19,91
16,30 4,97 23,17
16,29 4,97 26,43
16,28 4,97 29,69
16,27 4,97 32,95

ly [kgm2]
16800330,39
11710947,42
7898901,38
7898901,38
7601795,68
7601795,68
6953591,27
6701927,88
6473609,42
6268782,78
6900232,11

ex0 [m]
1,26
0,92
1,21
1,21
1,23
1,23
1,33
1,34
1,35
1,36
0,68

ey0 [m]
0,75
0,65
0,64
0,64
0,64
0,64
0,66
0,66
0,66
0,66
0,45

ex2 [m]
0,05
0,05
0,05
0,05
0,05
0,05
0,05
0,05
0,05
0,05
0,05

ey2 [m]
0,05
0,05
0,05
0,05
0,05
0,05
0,05
0,05
0,05
0,05
0,05
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5.9 Détermination de la force sismique par la méthode statique équivalente :

La force sismique totale (V) appliquée a la base de la structure est donnée selon le

RPA99/2003 par la formule suivante : V = AXEXQ X W

Le RPA exige que la résultante des forces sismique calculées par la méthode modale spectrale
doit étre supérieure ou égale a 80% des force sismique calculées par la méthode statique
equivalente Vgiarique COrrespondant a la période fondamentale donnée par la formule

empirique (Temp)-
Résultat donné par le logiciel « ROBOT » est :

Tableau 16 : les forces sismiques des deux directions.

SenS VSt 0 BVSt den dell 2 0. 8VSt
X 378.9 247.55 4254.64 Cc.v
Y 310.6 248.48 3545.03 c.v

5.10 Vérification des déplacements inter étage :

Sous I’action des forces sismiques horizontales, la structure subira des déformations dans le
plan (o, X, y), les résultats des déplacements sont présentés dans le tableau 4.4

L’article 4.43 du RPA99/2003 préconise que les déplacements relatifs aux étages ne doivent
pas dépasser 1% de la hauteur libre de 1’étage considéré. Les déplacements sont calculés par
la formule définie par le RPA99/2003 comme suit : ox = R X 0k

ok : est le déplacement horizontal au niveau (k) de la structure.
o.k . est le déplacement élastique dd aux forces sismiques V.

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

Tableau 17: Vérification des déplacements inter étage selon X et Y.

dr UX [cm] dr UY [cm]
étage 1 0,108 0,182
étage 2 0,442 0,927
étage 3 0,443 0,858
étage 4 0,535 0,984
étage 5 0,609 1,061
étage 6 0,663 1,093
étage 7 0,707 1,105
étage 8 0,732 1,089
étage 9 0,742 1,057
étage 10 0,741 1,019
étage 11 0,726 0,983
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D’apres ’article 5.10 du RPA99/2003, Les déplacements relatifs latéraux d’un étage par
rapport aux €tages qui lui sont adjacents, ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur de 1’étage.

Ax < 1% he 01 < 1% he = 3.23 cm, donc la condition est verifiée

5.11 Vérification de I'effet P — A :
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Etage

Etage 1
Etage 2

Etage 3

Etage 4
Etage 5

Etage 6
Etage 7
Etage 8
Etage 9
Etage 10

Etage 11

-50847,61
-43077,07

-37518,39

-32995,44
-28522,82

-24133,57

-19813,92

-15729,67

-11753,7

-7875,32

-4083,84

0,108
0,442

0,443

0,535
0,609

0,663

0,707

0,732

0,742

0,741

0,726

Tableau 18 : Vérification de l'effet PA sens X-X et sens Y-Y.

4356,89
4285,79

4108,38

3902,63
3651,7

3353,52

3007,52

2618,88

2172,2

1628,97

938,57

Suivant (x-x)

H

2,89
4,76

3,23

3,23
3,23

3,23

3,23

3,23

3,23

3,23

3,23

S}

0,004361339
0,0093332

0,012524915

0,014003861
0,014726927

0,014771741

0,014420449

0,013611706

0,012430144

0,011091003

0,009779939

Vérificati

OK
OK

OK

OK
OK

OK

OK

OK

OK

OK

OK

on

A

A
0,182

0,927

0,858
0,984

1,061

1,093

1,105

1,089

1,057

1,019

\Y%
3665,29

3606,57

3449,53
3269,62

3045,06

2779,21

2483,78

2154,16

1773,64

1332,68

Suivant (y-y)

h

h
2,89

4,76

3,23
3,23

3,23

3,23

3,23

3,23

3,23

3,23

6

0
0,00873646
5
0,02326079
6
0,02889143
0,03074321
1
0,03076872
3
0,02938446
9
0,02729084
8
0,02461880
7
0,02168610
7
0,01864292
2

Vérification

Vérification
OK

OK

OK
OK

OK

OK

OK

OK

OK

OK
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5.12 Vérification de renversement.

Tableau 19 : Vérification de renversement.

DIRECTION X
p =z = — Z Z o p Z = — Z Z O
2| X Y, |g | E | X X, = ¥, |z | ¥ E | X X, £
- > < — = (=) = 2] & 9 x < — = o = 2] & g
w|S— | = = < S S >S4S | = = < S S S G
1 4254,78 74,04 2,89 52321,64 17,48 213,98 914582,27 | C.V | 3545,12 59,98 | 2,89 52321,64 | 4,54 173,34 237540,25 | C.V
2 4180,74 179,67 7,65 52321,64 17,48 1374,48 914582,27 | C.V | 3485,14 159,3 | 7,65 52321,64 | 4,54 1219,33 237540,25 | C.V
9
3 | 4001,07 | 205,76 | 10,88 | 5232164 | 17,48 | 2238,67 | 91458227 | C.V | 332575 | 180,7 | 10,88 | 52321,64 | 454 | 1966,45 | 237540,25 | C.V
4
4 3795,31 249,17 14,11 52321,64 17,48 3515,79 914582,27 | C.V | 3145,01 220,8 | 14,11 | 52321,64 | 4,54 3115,91 237540,25 | C.V
3
5 3546,14 294,83 17,34 52321,64 17,48 5112,35 914582,27 | C.V | 2924,18 258,6 | 17,34 | 52321,64 | 4,54 4484,30 237540,25 | cV
1
6 3251,31 342,65 20,57 52321,64 17,48 7048,31 914582,27 | C.V | 2665,57 287,1 | 20,57 | 52321,64 | 4,54 5907,29 237540,25 | CcV
8
7 2908,66 379,56 23,80 52321,64 17,48 9033,53 914582,27 | C.V | 2378,39 313,6 | 23,80 | 52321,64 | 4,54 7463,92 237540,25 | CcV
1
8 2529,1 433,28 27,03 52321,64 17,48 11711,56 | 914582,27 | C.V | 2064,78 359,7 | 27,03 | 52321,64 | 4,54 9723,50 237540,25 | CcV
3
9 2095,82 518,24 | 30,26 52321,64 17,48 15681,94 | 914582,27 | C.V | 1705,05 413,9 | 30,26 | 52321,64 | 4,54 12524,61 | 237540,25 | C.V
10 | 1577,58 | 659,03 | 3349 |[52321,64 | 17,48 |22070,91 | 914582,27 | C.V | 1291,15 |519,7 | 33,49 | 52321,64 | 4,54 | 17406,43 | 237540,25 | C.v
5
11 918,55 918,55 | 36,72 52321,64 17,48 33729,16 | 914582,27 | C.V | 7714 771,4 | 36,72 | 52321,64 | 4,54 28325,81 | 237540,25 | Cc.V
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5.13 Conclusion :
L’étude dynamique nous a permis de voir les déférentes vérifications de comportement de la

structure vis-a-vis le séisme, les résultats obtenus sont acceptables en termes de période,
déplacements et efforts sismique.
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Chapitre 6 :

Etude des portiques
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6.1 Poutre:

6.1.1 Introduction :

6 ETUDE DES PORTIQUES :

Les poutres noyées sont des coutres incorporées dans les planchers dalle pleine, sont sollicité
par un moment fléchissant et un effort tranchant, alors le calcul sera fait en flexion simple.

6.1.2 Les moments de la poutre :
Les moments fléchissant et I’effort tranchant de la poutre sont pris depuis ROBOT :

6.1.3 Combinaisons d’actions :

e SelonB.AE.L91:

Combinaisons fondamentales :

{ELU:LSSG4—LSQ
ELS: G + Q

e Selon R.P.A 99/vV2003 :

Combinaisons accidentelles :

{G+QiE
08GtE

6.1.4 Tableau des sollicitations :

Table 20: Les valeurs des moments de chaque niveau.

Poutres
o RDS
£33  Et
== ages
& = courants
- Terrasse
L= RDS
58  Etages
S C
£ 8§ courants
7z Terrasse

ELU
97.99

69.41

91.2
45.97

35.21
29.29

M},.x (KN.m)

ELS
70.13

50.27

66.69
32.89

25.63
21.31

G+Q+E
71.19

213.39

101.41
34.55

69.09
67.4

Mfax (KN.m)

ELU
-205.76

-157.89

-148.06
-95.1

-48.94
-44.45

ELS
-147.38

-114.45

-108.06
-68.11

-35.81
-32. 64

G+Q+E
-176.96

-249.26

-168.76
-78.15

-80.51
-61.01

T(KN)

-240.47

-200.45

-190.68
-114.5

56.34
51.13
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6.1.5 Poutre principale étage courant (30*45) :
6.1.5.1 Ferraillage longitudinal :

% Entravée:
e Calcule des ferraillages :

> A Détat limite ultime :

M{"®* = 69.41 KN.m

_ M; _ 6941x10%
M= Dxopxd? — 30x142x4052 0.100 < 0.397

Donc ; les armatures de compression ne sont pas necessaires
a=125x(1-,/1-2u)=125x(1-v1-2x0.1) =0.131

f=1-04a0a=1-0.4x0.131 = 0.947

M 69.41x103
Ay =——= = 5.20 cm?
Bxogxd  0.947x348x40.5

«+ Situation accidentelle :
MZ¢¢ =213.39 KN.m

_ M; _ 21339x10%
H= bxopxd?  30x18.5x40.52 0.234 < 0.397

Donc ; les armatures de compression ne sont pas nécessaires

a=125x(1-,/1-2n) =1.25x (1 —-+v1—-2x0.234) =0.338

B=1-040a=1-0.4x%x0.338=0.864

M 213.39x103
A, = L =

s = = = 15.2 cm?
Bxogxd  0.864x400%x40.5

6.1.5.2 Vérification a PELU :

e Condition de non fragilité :(Art A. 4, 2,1/BAEL99) :

Amin = 023 X b X d X "2 = 0.23 X 30 X 40.5 X == = 1.47 cm?

Apmin = 1.47 cm? < A = 9.24 cm?
e Selon RPA :

Agpa = 0.005% x b X d = 0.05% X 30 X 40.5 = 6.75 cm?

Agpa = 6.75 cm? < A = 9.24 cm?

Condition vérifiée.

Condition vérifiée.
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A = max(Auce ;A ;Amin) = 15.2 cm?
Soit: 10T14 = 15.40 cm? avec un espacement St = 15%
6.1.5.3 Vérification a PELS :
a. Position de I'axe neutre :
(g)xy12—15><As x (d —yl) = 15 x yI + 228 x yl — 9234

yl = 18.35

b. Moment d’inertie :

__ bxyl?
3

30%x15.272
3

I + 15 X (Agop, X (d —yD)?) = + 15 x (15.40 x (40.5 — 15.27)?)

[ =173650,51 cm*

c. Vérification des Contraintes dans le béton :
Opc < 0-_bc
Gpe = 0.6 X fipg = 0.6 X 25 = 15 MPa

Mger | = 49.2x103

Ope = = X 18.35 = 5.20 MPa

I 173650,51
Opc = 5.2 MPa < G, = 15 MPa Condition
vérifiée.

d. Vérification des Contraintes dans les aciers :

0 < Og

55 = min (2 x f,;110 x /21 = min(266.66 ; 196.77) = 196.77 MPa

15XMger 15%50.27x103
s = X(d-yD)=

%X (40.5 — 15.27) = 113,26 MPa
I 173650,51

os = 113,26 MPa < 65, = 196.77 MPa Condition

vérifiée.
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s Enappuis:
e Calcule des ferraillages :
M, 157.89x103

w= = = 0.226 < 0.392

" bxopxd?  30X14.5x40.52

Donc ; les armatures de compression ne sont pas nécessaires

a=125x(1-,/1-2n) =1.25x (1 —v1—-2x0.226) = 0.325
B=1-04a=1-04x0325=0.870

M; _ 157.89x103

= = 12.89 cm?
Bxogxd  0.870%x348%40.5

Ag =

«» Situation accidentelle :
MS¢¢ = 249.26 KN.m

M;  249.26x103

M oxopxd?  30x185x405% 0.273 <0.397

Donc ; les armatures de compression ne sont pas nécessaires

a=125x(1—-,/1—2p)=125x (1 -+v1-2x0273) = 0.407
B=1-0.4a=1-04x0407 = 0.837

M, 249.26 x 103

= = = 18.3 cm?
Bxo,xd 0837 x 400 x 40.5 cm

As

6.1.5.4 Vérification a PELU :

e Condition de non fragilité :(Art A. 4, 2,1/BAEL99) :

Apin = 0.23xbxdx%= 0.23 x30x40.5x%= 1.47 cm?
Apin = 1.47 cm? < A = 18.3 cm? Condition vérifiée.
> 5.5.5.1.2.2.2. RPA :

Agpa = 0.005% x b x d = 0.05% x 30 x 40.5 = 6.75 cm?

Arpa = 6.75 cm? < A = 18.3 cm? Condition vérifiée.
A: = max(Aace ;Acal ;Amin) = 18.3 cm?

Soit : 2T20 + 6T16 = 18.34 cm? avec un espacement St = 15 cm/ml

6.1.5.5 Vérification a PELS :

a. Position de I'axe neutre :
(g) X y12 — 15 x A, X (d — yl) = 15 X yI2 + 275,1y] — 11141,55
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yl = 19,59 cm
b. Moment d’inertie :

_ bxyl?
T3

30x%19.592
3

I + 15 X (Agop X (d — y1)?) = + 15 x (18.43 X (40.5 — 19.59)2)

[ =195461,60cm*

c. Vérification des Contraintes dans le béton :

Opc < Opc

Ope = 0.6 X fip5 = 0.6 X 25 = 15 MPa

M 117.94%x103
— ser X 1 —

Opc = x 19.59 = 11,82 MPa

I 193880,24
Opc = 11.82 MPa < 0. = 15 MPa Condition
vérifiée.

d. Vérification des Contraintes dans les aciers :

Os < O

55 = min (% x f,;110 x /2 1) = min(266.67 ;196.77) = 196.77 MPa

15XMger . _ 15x114.45x103 _ .
Og = —— X (d—yD = ~osmsoza < (40.5 — 19.54) = 184.83 MPa
os; = 189,30 MPa < o, = 196.77 MPa Condition
vérifiée.

6.1.5.6 Ferraillage transversale :

e Vérification au cisaillement :(BAEL99/Art 5.1, 211)
Nous avons une fissuration préjudiciable, T, doit étre au plus égale a la plus basse des deux

valeurs suivantes :

Ty = —200.45KN

Tu = min

fcj 25 _
{0.15 X2 =015x==25MPa . _ ., cypo

vb
4 MPa

Tu _ 200.45x103

Tu= —=—"-—""—=1.64MPa < Tu=2.5MPa
bxd 30x%x40.5
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La condition est vérifiée, donc il n’y a pas de risque de cisaillement.

e Calcul du diametre :
@, < min (% : Blimax %) = min (g 147 ; %) — min(1.28; 1.47; 3) = 1.47 cm

Onprend: @, = 8 mm

Soit: A, = 498 = 2.01 cm?

e Calcul de I’espacement :
» Selonle B AE.L91:
8¢1 < min(0.9 X d; 40 cm) = min( 36.45;40cm) = 36.45 cm

Aexfe  2.01Xx235
0.4xb  0.4X30

=39.36 cm

0.8XxAxfe _ 0.8%2.01x235
Tu—(0.3xkxfy) | 30x[1.64—(0.3x1x2.1)]

O3 < of =12.47 cm

8¢ < min(8¢1; 8iz; 6i3) = 12.47 cm
> Selon le RPA/V2003 :

En zone nodale : §; < min (2 112 X (Dl) = min( 11.25;17.47) = 11.25 cm =>§, =10cm

En zone courante : S{ < - = 22.5cm =>J; =15cm

N |5

D’armatures transversales minimales est donnée par :
En zone nodale : A, = 0.005 X S, X b = 0.005 x 10 X 30 = 1.5 cm?
En zone courante : A, 0.005 X S{ X b = 0.005 x 15 x 30 = 2.25 cm?
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Tableau 21 : Tableau récapitulatif de ferraillages des poutres principales et secondaires

A min (cm?)
Type des poutres A cal A corr Recouvrement
BAEL RPA99 , Barres ,
V(2003) [cm?] choisis [cm9] [cm]
[cm’]
[cm’]
poutres Travées | 1,47 6,75 15.2 3T16+6T14 15.27 64
principales

Appuis | 147 6,75 18.3 2T20+6T16 18.34 80

(30x45)
poutres Travées | 1,14 5,25 291 3T14+2T12 6.88 56

secondaires

Appuis | 114 5,25 4.57 3T14+2T12 6,88 64

(30x35)

Poutre principale
45x30
3Tz T20
s 610 7 611
e 12
, 30 , 30

Figure 51: Ferraillage des poutres Principales.

Poutre secondaire
35x30

Figure 52: Ferraillage des poutres Secondaires.
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6.2 Etude des poteaux :

6.2.1 Leursroles:
Supporter les charges verticales (effort de compression dans le poteau)
Participer a la stabilité transversale par le systeme poteaux — poutres pour reprendre les
effortsHorizontaux :
e Effet du vent
o effet de la dissymétrie des charges
o Effet de changement de la température
o Effet des efforts sismiques

Les poteaux seront sollicités a la compression simple ou a la flexion composée selon
I’excentricité de I’effort normal par rapport au centre de gravité de la section. Chaque poteau
est soumis a un effort normal(N) et a deux moments fléchissant (My.y, M;.;) (voirfig.V11.3.3.1).

N

' /

I\/|ZZ

Figure 53: Sollicitation sur les poteaux.

¢ Combinaison de charges :

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

1,35G +1,5Q __, Etat Limite ultime.
G+Q — > Etat Limite de service.
G

» Combinaisons accidentelles selon le [RPA 99v2003] :
0,8xG xE
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6.2.2 Les types de poteaux :

Tableau 22 : Tableau récapitulatif des sections des poteaux.

Types Niveaux Section [cm?]
1 sous-sol (70 x7)
2 RDC (70 x70)
3 1°7 - 2™ étage (65 x65)
4 3 _4°™ stage (60 x60)
5 5™ dtage (55%55)
6 6™ étage (50 x50)
7 7°™ étage (45 x45)
8 8™ étage (40 x40)
9 9°™ étage (35 x35)

Les sollicitations sont calculées a 1’aide de logiciel ROBOT sous les combinaisons d’action
suivantes :

On prend le cas le plus défavorable (1,35G+1,5Q) pour la situation durable et (G+Qz=E)
(0.8G<E) pour la situation accidentelle. [RPA99/V2003 /ART 5.2]

6.2.3 Exemple de calcul :

6.2.3.1 Ferraillage du poteau de section (70x70) cm? : * A

6.2.3.1.1 Lesarmatures longitudinales :

a. Situation durable et transitoire : 70
> Etat limite ultime (E.L.U) : (1,35G+1,5Q) A A
¢ Casl: B 0 )
N™®* =3592,19 KN Figure 54: section de calcul.

MSS™ = 0,29 KN.m
e Position du point d’application de 1’effort normal N :

e = M2 _—0008cm <X =5833cm => Leffort normal de
N~ 359219 12

compression est appliqué a ’intérieur de la section.

e Vérification si on a une compression excentré :
Lf = 0.7 X Ly = 0.7 X 289 = 2023 cm
Ly 2023

_ . .o 801 _ .
L= _2.89cm,Max[15,20h]_max[15,20><

0.008

=15
70
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Ly

Remarque :

Le calcul se fera en flexion composé en majorant les efforts comme suit :
Nll = N

M11=N,1X(eo+ea+ez)
—M—0008
eo—N— .

{ e, . Excentricité additionnelle

e, : Excentricité du second ordre

v' Excentricité additionnelle

L 289
e, = max [2 cm; —] = max [Zcm;— =2cm
250 250

v Excentricité du second ordre e,
M, 0.54

= = = 0.61
“TM,+M, 054+035
3xL}
€2 = Tor X [2 4+ a X P]; D=2
3 x 202.32
e, = X [2+0.61%x2] =056cm

10% x 70
M'; =3592,19 x (0.008 + 2 + 0.56)1072

M'; =92.23KN.m
N’; = 3592,19 KN
e Position du point d’application de 1’effort normal de compression N’; :

_My_ 9223 o h_70_
TN, 362646 UM S S Ty Tovem

e'o

= L’effort normal de compression est appliqué a I’intérieur de la section.
e Vérification si la section est entierement comprimée :
(0337 xh—081XC))Xa,XbXh<N';x(d-c)—M,

e
= 476 < max [15; 20 FO] = 15 => on utilise la méthode simplifie pour la détermination
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—~" N
N 1 2
Ay AT AT Al
Ny
N e'y
h LN . I )
G \SIE G G
M,
Az Azl Azl ”'1_6_*"*'2
e 1
»= 1 b 1 M

Figure 55: Position de N’; M’; et My sur la section transversale.

» Moment par rapport aux armatures les moins comprimeées :

h
M]_:M,]_‘l'N’]_X(d_E)

0.70
M; =92.23 + 3592,19 x (0.63 - T)

M, = 1098.04 KN
(1) =(0337%x70—-0.81x7) x14.2x 70 X 70 = 1243946,667 N.m
(1) = 124395 KN.m
(2) =3592,19 x (0.63 — 0.07) — 1098.04
(2) =913.59 KN.m
e Conclusion:

(1) = 1243.95 KN. m > (2) = 913.59 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 M1.

» Calcul des armatures en flexion simple :

e Veérification de l'existence des armatures comprimées :

= M; _ 1098.04x10°

~ bxopxd?  70x14.2x63% 0,279 <0.397

Donc ; les armatures de compression ne sont pas nécessaires

a=125x(1-,/1-2n) =125x (1 -vV1-2%0.279) = 0,419

f=1—-040a=1-0.4x%x0.419 = 0,832
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My 1098.04 x 103

= = = 60.21 cm?
Bxo,xd 0832 x 348 x 63 cm

Aq

- Onrevient a la flexion composé (sollicitation réelle).

A=A Ny 60.21 3592190 < —43.07> 0 deraA = Ocm?

=4 ———=6021 ————F—< -43.07 > =
17700 x o, 100 x 348 fi prencera cm
¢ Cas?2:

N™4% = 3592 19 KN
MSS" = 16,18 KN.m
e Position du point d’application de 1’effort normal N :

M _ 1618
N~ 3592,19

€y = =045cm < 1—hz = 5.88 cm => L’effort normal de compression
est appliqué a I’intérieur de la section.

e Vérification si on a une compression excentré :
Ly =0.7 XLy =0.7x289 =202.3 cm

by 2023 _ 5 g9cm;M [15:20°] = [15- 20 x 0'45] =15

W= g = 289 cm; Max |15, 20 7] = max |15; Z0 | =

Lf €

= 2.89 < max [15; 20 F] = 15 => on utilise la méthode simplifie pour la détermination
Remarque :

Le calcul se fera en flexion composé en majorant les efforts comme suit :

Nll = N
Mll = Nll X (80 +ea +ez)

M
eO :N: 045

{ e, : Excentricité additionnelle
e, : Excentricité du second ordre

v' Excentricité additionnelle

L 289
e, = max [2 cm; —] = max |2cm; —] =2cm

250 250
v' Excentricité du second ordre e,
M 772
“TM,+M, 772+382
3xL}
€ = o X [2 4+ a X ®]; D=2
3 x 202.32
e, =mx [2+O67X2] =0.59cm
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M', =3592,19 x (0.45 + 2 + 0.59)102
M'; = 109.20 KN.m
N’, = 3592,19 KN

e Position du point d’application de 1’effort normal de compression N’; :

_My_ 10920 o h_70_
TN, 359219 CUremMSp ST ovem

!

€ o

= L’effort normal de compression est appliqué a I’intérieur de la section

e Vérification si la section est entiérement comprimée :

(0337 xh—081%XC)) X0, XbXxh<N';xX(d—-c)—M,

» Moment par rapport aux armatures les moins comprimées :
h
M1 =M’1+N’1 X(d_z)

0.70
M; = 109.20 + 3592,19 X <O.63 - T)

M; = 1115.09 KN

(1) =(0.337 x 70 — 0.81 X 7) X 14.2 X 70 X 70 = 1243946,667 N.m

(1) = 1243,95 KN.m
(2) =3592,19 x (0.63 — 0.07) — 1115.09
(2) =896.54 KN.m

e Conclusion :

(2) = 1243.95 KN. m > (2) = 896.54 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 M1.

» Calcul des armatures en flexion simple :

o Vérification de I'existence des armatures comprimées :

3
o= My _ 1115.09x10 = 0,283 < 0397

" bxopxd?  70x14.2x632

Donc ; les armatures de compression ne sont pas nécessaires

a=125x(1—-,/1-2n) =1.25x (1 —v1—-2x0.283) = 0,427
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B=1-04a=1-04x0427 = 0,829

My 1115.09x10° 2
A= o xd  0820x348x 63 oL35em
- Onrevient a la flexion composé (sollicitation réelle).
N'; 3626460 5
A=A, —M = 61.35 — m = —42,86 <0 = OnprenderaA = Ocm
¢ Cas3

N = 307,98 KN

MI** = 152.67 KN.m
e Position du point d’application de 1’effort normal N :
M 15267
N 307.98

L'excentricité n’est pas faible le ferraillage se fera en flexion composée sans majoration des

h
e = = 4957 cm > 1 =5833cm =>

efforts.

N étant 1’effort de compression se trouve a I’extérieure de la section qui est partiellement
comprimée donc le calcul se ramene en flexion simple avec un moment par rapport aux

armatures tendues : M; = N X e,.
Vérification de I’existence de A’ :
h
M; = N x eg Avec : &g = e+ (5 — ¢) = 77.57 em.

M; =N Xeq=307.98 x 0.7757 = 238.904 kN. m

__ My 238904 o
b G, xbxd® 18x70x 632

p=0,061< Bo= 0,379 =>A n’existe pas et ;1000gg > 1000, => 65 = i—e = 400 MPa

S

a=125(1-1-2p) =125(1-v1—-2x%0.061)=>0=0,078

B=1-040a=1-0,4%x0.078 =>p = 0,969

Ao M 23804
1T ooxpBxd 348x0969x63 0o
Apc = A, — ——=11.26 -—2% ~ 1125
100X0g 100%348
¢ Cas4:

N€T" = 1427,25 KN
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MR = 92,93 KN.m
e Position du point d’application de 1’effort normal N :

M_ 9298 _ siem>"l —58333cm =>
N 142725 O M1 T o=

L'excentricité n’est pas faible le ferraillage se fera en flexion composée sans majoration des

e =

efforts.

N étant D’effort de compression se trouve a I’extérieure de la section qui est partiellement
comprimée donc le calcul se raméne en flexion simple avec un moment par rapport aux

armatures tendues : M; = N X e,
Vérification de ’existence de A’ :
h
M; =NXejgAvec: e, =e+ (E_C) = 31.51 cm.

M; =N Xeq =1427.25 x 0.3151 = 492.56 kN.m

__ My 492560
b S, xbxd 142x70x632

p=0.125<p, =0,379 =>A n’existe pas et ;1000g; > 10005, => 65 = fe = 400 MPa

Os

a=125(1-1-2p) =1,25(1-v1-2x0.125) => o = 0,168

B=1-040=1-0,4%x0.168 =>p=0,933

Ao M 492560 o
1T G, xpxd 348x0933x63 o0
Apc = Ay — ———=24.09 - =272% _ 23 98 cm2,
100X0g 100%348
¢ Casb5:

N™n = 52 56 KN
Mg = 6.72KN.m

e Position du point d’application de 1’effort normal N :

M 672 s iesem > =583 em =>
© TN 5256 CIOMopyToesm =

L'excentricité n’est pas faible le ferraillage se fera en flexion composée sans majoration des

efforts.
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N étant ’effort de compression se trouve a ’extérieure de la section qui est partiellement
comprimée donc le calcul se raméne en flexion simple avec un moment par rapport aux

armatures tendues : M; = N X e.

Vérification de I’existence de A’ :
h
M; =NXej,Avec:e, =e+ (E—C) = 40.785 cm.

M; =N Xeq =52.56 x0.40785 = 21.436 kN.m

oMy 2136
o, Xxbxd? 142x70x632

0

p=0.005<p, =0379 =>A n’existe pas et ;1000g; > 1000g; => 65 = fe — 400 MPa

Os

a=125(1-1-2p) =1,25(1 —v1—2x0.005) => o = 0,007

B=1-040a=1-0,4x%x0.007 =>p=0997

WM 21436 0,98 e
17 5. xpxd 348x0,997 x63 o
Apc = A, — ——=0.98 - —23°_ = 0.98 cm>.
100%0g 100%348

¢ Casb:

N™" = 52,56 KN
MEOT™ = 23.57 KN.m
e Position du point d’application de 1’effort normal N :

_M_2357 _ isaaem > —583em =>
TN T 5256 rorremM oL, Toesn =

L'excentricité n’est pas faible le ferraillage se fera en flexion composée sans majoration des

efforts.

N étant ’effort de compression se trouve a ’extérieure de la section qui est partiellement
comprimée donc le calcul se ramene en flexion simple avec un moment par rapport aux

armatures tendues : M; = N X e,,.

Vérification de I’existence de A" :
h
M; = N X eg Avec : &g = e + (5 — c) = 72.844 cm.

M; =N Xeq =52.56 X 0.72844 = 38.287 kN.m
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__ My 3887
H e S, Xbxd 142x70% 63

p=10.010 <p, =0379 =>A n’existe pas et ;1000g; > 10005, => 65 = i—e = 400 MPa

S

a=125(1-1-2p) =1,25(1-vV1—-2x%0.010) => o = 0,012

B=1-040=1-0,4%x0.012=>p=0,995

WMo sem7
1T Goxpxd 348x0995x63 O
Apc = A, — ——=1.76 - —23°_ = 1.76 cm>.
100Xog 100x348

b. Situation accidentelle : (G+QzE ; 0.8GxE)
b =70cm h=70cm d=63cm

¢ Casl:

N™a% = 2725.83 KN
MEST = 15.68 KN.m
e Position du point d’application de 1’effort normal N :

ey = M=% —0575cm <~ =5833cm => Leffort normal de
N~ 272583 12

compression est appliqué a ’intérieur de la section.

e Vérification si on a une compression excentré :
Lf =0.7 XLy = 0.7 X 289 = 202.3 cm

b 2923 _ ) g9cm;m [15;20] = [15- 20 x 272] _ 45

h = 70 - . cm B ax ) h = max ) -

Lf €0

n = 2.89 < max [15; 20 F] = 15 => on utilise la méthode simplifie pour la détermination
Remarque :

Le calcul se fera en flexion composé en majorant les efforts comme suit :
Nll = N

M’1:N’1X(eo+ea+ez)
—M—0575
eo—N— .

{ e, . Excentricité additionnelle
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e, : Excentricité du second ordre
v Excentricité additionnelle
e, = max [2 cm; ZLR] = max [2cm; %] =2cm
v' Excentricité du second ordre e,
M, 0.54

““M,+M, 054+035
3xL}
€2 = Toaar X [2 4+ a x ®]; D=2
3 x 202.32
e, = m X [2+0.607 X 2] =0.56cm

M', = 2725.83 x (0.575 + 2 + 0.56)102
M', = 86.419 KN.m

N', = 2725.83 KN

e Position du point d’application de 1’effort normal de compression N’; :

_My_ 86419 o h 70 _
TN, 272583 M S S Ty Tovem

e’y

= L’effort normal de compression est appliqué a I’intérieur de la section.
e Veérification si la section est entiérement comprimée :
(0337 xh—081xXC))Xo,XbXh<N';x(d—c)—M,
» Moment par rapport aux armatures les moins comprimeées :

h
M1=M'1+N'1X<d—§)

0.70
M; = 86.419 + 2725.83 X <0.63 — T)

M, = 849.651 KN
(1) =(0337%x70—-0.81x7) x14.2x 70 X 70 = 1243946,667 N.m
(1) = 124395 KN.m
(2) = 2725.83 x (0.63 — 0.07) — 849.651
(2) = 763.232 KN.m
e Conclusion :
(3) = 1243.95 KN.m > (2) = 763.232 KN. m

= La section est partialement comprimée (S.P.C).

Remarque :
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Le calcul des armatures se fera en flexion simple avec un moment par rapport aux armatures
tendue ML1.

» Calcul des armatures en flexion simple :

o Vérification de I'existence des armatures comprimées :

_ M; _ 849.651x103
H bxopxd2  70%x18.5%X632

=0,216 < 0.397

Donc ; les armatures de compression ne sont pas necessaires

a=125x(1-,/1-2p)=125x(1-v1-2x0216) = 0,308

f=1-04a0a=1-0.4x%x0.308=0,877

My 849.651x10° 5
A= o xd 0877 x400x 63 rr2zem
- Onrevient a la flexion composé (sollicitation réelle).
N', 2725.83 ,
A=A, — m = 4422 — 100 x 348 < —34.15 = OnprenderaA = Ocm
¢ Cas2:

N™aX = 272583 KN
MSS™ = 9.81 KN.m
e Position du point d’application de 1’effort normal N :

M 98 h .
€ =—= ' —036cm <-—-=588cm => Leffort normal de compression
N 2725.83 12

est appliqué a ’intérieur de la section.

e Vérification si on a une compression excentré :
Ly = 0.7 XLy = 0.7 X289 = 202.3 cm

223 89emim [15;20] = [15- 20 x =] = 15
3 = 70 = 4. cm; Max H n = max H 70 =
Ly

e
= 2.89 < max [15; 20 FO] = 15 => on utilise la méthode simplifie pour la détermination

Remarque :

Le calcul se fera en flexion composé en majorant les efforts comme suit :

Nll = N
Mll = Nll X (eo +ea +ez)

M
eo = = 0.36
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{ €. : Excentricité additionnelle

e, : Excentricité du second ordre

v' Excentricité additionnelle
L 289
e, = max [2 cm; ﬁ] = max [ZCm; ﬁ] =2cm
v Excentricité du second ordre e,

M, 7.72

= = = 0.67
“TM,+ M, 772+384
3xL}
€2 = oy X [2 + a X @]; &=2
3 x 202.32
e, me [2+4+0.67 x 2] = 0.59cm

M', = 2725.83 x (0.36 + 2 + 0.59)1072
M'; = 88.668 KN.m

N', = 2725.83 KN

e Position du point d’application de 1’effort normal de compression N’; :
_M'; 88668

"~ N';  2725.83

e’y

h 70
=3.253cm<5<7=35cm

= L’effort normal de compression est appliqué a I’intérieur de la section
e Vérification si la section est entierement comprimée :

» Moment par rapport aux armatures les moins comprimées :

h
M]_:M,]_‘l'N’]_X(d_E)

0.70
M; = 88.668 + 2725.83 X (0.63 — T)

M, = 851.900 KN

(1) = (0.337 X 70 — 0.81 X 7) X 14.2 X 70 x 70 = 1243946,667 N.m
(1) = 1243,95 KN.m

(2) = 2725.83 x (0.63 — 0.07) — 851.9

(2) = 763.232 KN.m

Conclusion :

(4) = 1243.95 KN.m > (2) = 763.232 KN. m

= La section est partialement comprimée (S.P.C).
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Remargue :

Le calcul des armatures se fera en flexion simple avec un moment par rapport aux armatures

tendue M1.

> Calcul des armatures en flexion simple :

e Vérification de l'existence des armatures comprimées :

_ My _ 8519x10® _
= bxopxd? ~ 70x18.5x632 0,216 <0.397

Donc ; les armatures de compression ne sont pas necessaires

a=125x(1-,/1-2p)=125x(1-+v1—-2x0216) = 0,309
B=1-04a=1-04x0309=0,877

M, 851.900 x 103

= = = 44.35 cm?
Bxo,xd 0877 x 400 x 63 cm

Aq

- Onrevient a la flexion composé (sollicitation réelle).

A=A N''  _aaas 272583 oo o oo
7t 100x0, 7T 100x400 0 T nprenderaA = (cm
¢ Cas3:

N€o'" = 201.93 KN
MJS* = 182.8 KN.m

M 18280
N 201.93

h
=90.526 cm > IR =5.833 cm

L'excentricité n’est pas faible le ferraillage se fera en flexion composée sans majoration des

efforts.

N étant I’effort de compression se trouve a I’extérieure de la section qui est partiellement

comprimée donc le calcul se raméne en flexion simple avec un moment par rapport aux

armatures tendues: M; = N X ¢ .
Vérification de I’existence de A’ :
h
M, = N x ey Avec : ey = e + (5— ¢) = 118.526cm.

M; =N Xey=201.93 x 1.1852 = 239.340 kN. m

__ My 239380 o
b S, xbxd® 185x70x 632
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u=10.047 <p,p, =0,379 =>A n’existe pas et ;1000gs > 1000g; => o

a=125(1-1-2p) =1,25(1 - V1 —2x%0.047) => a = 0.060

B=1—-040=1-04 % 0.060 => B = 0.976

WM 29340 .
1T 5. xpxd 400x0976x63 >
Apc = A, — ——=973 -—228_ _ 963 cm2
100X0g 100X400

¢ Cas4:
N€"" = 123.41 KN
M7 = 108.73 KN.m

M 10873

N~ 12341

h
=88.10cm > I =5.833cm

= f _ 400 MPa

Os

L'excentricité n’est pas faible le ferraillage se fera en flexion composée sans majoration des

efforts.

N étant ’effort de compression se trouve a I’extérieure de la section qui est partiellement

comprimée donc le calcul se raméne en flexion simple avec un moment par rapport aux

armatures tendues: M; = N X ¢ .

Vérification de I’existence de A’ :

M; = N x eg Avec : &g = e + (3 — c) = 116105 cm.

M; =NXey=123.41 x 1.16105 = 143.285 kN.m

My 143285 _ 0028
o, Xxbxd* 185x70x632

0

p=0.028 < p,, = 0,379 =>A n’existe pas et ;1000&5 > 1000g; => o

a=125(1-1-2p) =1,25(1 - v1—2x%0.028) => a = 0.035

B=1-040a=1-0,4x%x0.035=>p=0.986

Ao M 143285
1T 5. xpxd 400x0986 x63 7
Apc = A, — ——=5.77 - —22L — 566 cm>.
100X0g 100X400

= L _ 400 MPa

Os
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¢ Cash:
N™n = 413 KN
MEY™™ = 15.44 KN.m

—M—1544—373850 >h—5833
e=N=7213 — : cm > -5 =5. cm

L'excentricité n’est pas faible le ferraillage se fera en flexion composée sans majoration des

efforts.

N étant I’effort de compression se trouve a 1’extérieure de la section qui est partiellement
comprimée donc le calcul se raméne en flexion simple avec un moment par rapport aux

armatures tendues: M; = N X ¢ .

Vérification de I’existence de A’ :
h
M; =NXej,Avec:e;, =e+ (5—c> = 401.85 cm.

M; =NXeq =413 x4.0185 = 16.596 kN.m

__ My 16596 oo
b S, Xbxd 185x70x 632

u=10.003 <p,p,=0379 =>A n’existe pas et ;1000g; > 10005, => o = i—e = 400 MPa

S

a=125(1-1-2p) =1,25(1 —v1—2x%0.003) => o = 0.004
B=1-040=1-04 % 0.004 =>p = 0.998

M, 16596

17 5. xBxd 400 x 0,998 x 63 cm

Apc = A — ——=0.66 -—2_ = 0.56 cm>
100%0g 100x400

¢ Cash:
N™n = 413 KN
MEY™ = 15.57 KN.m

—M—1557—376998 > h = 5.833
e=N=7213 _ . cm > -5 = 5. cm

L'excentricité n’est pas faible le ferraillage se fera en flexion composée sans majoration des

efforts.
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N étant ’effort de compression se trouve a ’extérieure de la section qui est partiellement
comprimée donc le calcul se raméne en flexion simple avec un moment par rapport aux

armatures tendues: M; = N X e,
e Vérification de I’existence de A’ :
h
M, = N X ey Avec : ey = e + (5— ¢) = 404.998 cm.

M; =N Xey =413 x4.04998 = 16.726 kN.m

O M; 16726 — 0,003
o, Xxbxd 185x70x632

0

p=0.003 <p,,=0379 =>A n’existe pas et ;1000g; > 1000g; => 65 = fe = 400 MPa

Os

a=125(1-1-2p) =1,25(1 — V1 —2x 0.003) => o = 0.004
B=1-040=1-04 % 0.004 => B = 0.998

M, 16726

175 xBxd 400 x 0,998 x 63 cm
Apc = A; — ——=0.67 -—2_ = 0.56 cm>.
100Xog 100%x400

e Armatures minimales :
» Condition imposée par le RPA99/V2003 :
Anmin = 0.8%xbxh = 0.008x70x70 = 39.2 cm?.

> Suivant B.A.E.L91 :
0.2xXbxh 8><(b+h)> <0.2><70><7O 8><(70+70)>
) = Imax ;

Amin = maX( 100 ' 100 100 ' 100
Anin = max(9.8;11.2)
Apin = 11.2 cm?.
e Conclusion :
A = mas(Aca; Amingag; Amingpa) = 39.2 cm?.,

e Choix des armatures :
20T16 —» A =40.21 cm?

» Etat limite de service (E.L.S.) :
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M 10940 h . -\ .,
e'lg="F=——=419cm < -=11.66 cm => La section est entierement comprimée
Nger  2608,46 6

et il nous faut vérifier que : o, < op = 0,6 X feog
b=70cm; h=70cm:c=7cm; d=63cm et A}, = A’, = 40.21 cm?
Bo = bxh+15(A; + A,) = 70 x 70 + 15(40.21 x 2) = 6106.3 cm?

1 b X h?
V= B X + 15 % (A'; xd'+A’, x d)

0
v, = L X 7O><702+15><(4021><7+4021><63) =35
17 6106.3 2 ' ' -

V,=h—-Vy=70-35=35cm
b 3 3 ! N2 ! 2
IXX’ :§X(V1 +V2)+15>< [A1X (Vl_d) +A2X (d—Vl) ]
70
Iyxr = 3 x (353 +353) + 15 x [40.21 x (35 — 7)% + 40.21 x (63 — 35)?]
I =2946572.533 cm*

h 0.70
Mg = Mgpy — Neop X (E - Vl) = 109.40 — 2608,46 X (T - 0.35) =109.4KN.m

e \/érification exacte :

o — Mg < Lxxs _ b
7 Ng T [B+15(A'; +A,)]xV, ByxV,
_Mg_ 1094 _ .
®¢ TN, 260846 oM
Les 2946572.533
= = 13.79 cm
[B+15(A'y + A',))] xV, 6106.3 X 35
ec =042cm < BI"T"I'/ = 13.79 cm => => la section est entiérement comprimée (SEC).
0 2
_ MNer _ 260840 o
% =B, x100 61063x100 4
M, 10940
K = = 0.004

Ly  2946572.533
ol = oy + K XV, = 4.27 + 0.004 x 35

op = 437MPa < 0, <7, = 0,6 x fc28 = 15MPa

=> Les armatures déterminées pour |'état limite ultime de résistance sont suffisante.
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1. Vérification de I'effort tranchant :
T2 = 0.24 KN

_max 240
TP xd” 70 x 100 x 63

= 0.001 MPa

fc28
Yb

T, = min [0.2 X ;5 MPa] = 3.34 MPa (Fissuration peu nuisible)

Ty = 0.001 MPa < T, = 3.23 MPa => Les armatures déterminées pour 1’état limite ultime
de resistance sont suffisante.

2. Diameétre des armatures transversales :

)]
(th%:g:o.%cm:@ﬁmm

Donc on prendra @: = 8 mm avec une nuance d'acier FeE235.
3. Espacement des armatures transversales :
» Suivant les regles BAEL 91 :

& = min(lS@fﬁn; 40cm; (b + 10)cm)

= 6y =15cm
» Daprés les regles RPA 99 (version 2003) : (zone 1)
- Zone nodale : §: <min (10 @min ; 15 cm) = 15 cm
0t = 10cm

- Zone courante : §; < 15@™" =18 c¢m

6t = 15¢cm
4. Armatures transversales minimales :
Lf 289 2
9= =59 = +03cm=> Appn = 0,5% X b x § = 0.005x 70 x 15 = 5.25 cm

5. Détermination de la zone nodale : [RPA99 V2003.Art 7.4.2.1 page 49]

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

L’=2.h = L’=2x 50 = L’=100 cm

h, 289
h' = max <E’ b; h; 600m) = max (T' 70;70; 60cm> =70 cm
6. Longueur de recouvrement :

Ly = 50. @pmax
L, =100 cm

¢+ Remarque :
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Le calcul des armatures des autres types de poteaux s'effectuera de la méme facon que

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

Tableau 23 : Tableau récapitulatif du ferraillage des poteaux.

Section AcaL |  AminrPA | AminBAEL Apdopts | Recouvrement
Type [cm?] [cm?] [cm?] [cm?] Choix [cm?] [cm]
1 70x70 23.98 39.2 11.2 20T16 40.21 100
2 70x70 19.16 39.2 11.2 20T16 40.21 100
3 65X65 20.58 33.8 10.4 18T16 36.19 80
4 60x60 11.14 28.8 9.6 12T16+4T14 | 30.28 80
5 55X55 18.34 24.2 8.8 12T14+4T16 | 26.52 80
6 50%50 17.36 20 8 14T14 21.56 64
7 45x45 15.18 16.2 7.2 12T14 18.47 56
8 40x40 12.65 12.8 6.4 8T12+4T14 | 15.21 56
9 35x35 10.16 9.2 5.6 12T12 13.58 56
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6.2.3.2 Ferraillage des poteaux :

Poteau

35x35

LTI2

1= B o

LTIZ

35

Poteay|

Potean| Poteau Poteau
TOx 70 35 45545
T8 2T16 LT1L
T B
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- n 3 2w 2T
) [ i pATIE
L5
" L —h
0
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H5xbh5 p— 5[}_:;51]5TH 40x40 o1
FT 17 Frr T T F
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| 3| 2T pANLY
£ LiL: B -
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L 41 p6TH =
65 —

Gk

L

2 12716

Ll 1
N

L1 p1opims
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Chapitre 7 :

Etude des voiles
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7 ETUDE DES VOILES
7.1 Introduction :

Les voiles sont des éléments en béton armé dont la largeur et la longueur sont nettement
supérieure a 1’épaisseur et la longueur est au moins quatre fois supérieure a I’épaisseur Dans
notre structure, on distingue trois types de voiles :

1- Voiles périphériques ;

2- Voiles de contreventement sans ouvertures et 3- Voiles de contreventement avec
ouvertures.

Les Voiles sont ferraillés a l'aide des résultats donnés par le logiciel ROBOT.

7.2 Ferraillage des voiles de contreventement :

Selon I’article [7.7.4 de RPA99 version 2003], le calcul des voiles se fera exclusivement dans
la direction de leur plan moyen en appliquant les regles classiques de béton armé (DTR-B.C.-
2.41 "CBA93 ") si les conditions suivantes sont satisfaites :

v’ Satisfaction des conditions de dimensionnement des voiles de contreventement fixées par
I’article [7.7.1/ RPA99, V2003] (voir chapitre II).

v Pour notre structure, les voiles de contreventement sont disposées dans deux directions
orthogonales et satisfais les deux conditions précédentes (voir chapitre Il), par la suite on
devra disposer les ferraillages suivants :

v' Des aciers verticaux ;
v" Des aciers horizontaux. [RPA99/2003/7.7.4]

Les sollicitations de calcul seront déterminées sous les combinaisons d’action suivantes :

. 1,35G +1,5Q
« G+0Q

- G+Q=ztE

- 08GtE

Les voiles seront calculées en flexion composée avec effort tranchant. Leurs ferraillages sont
Composés d’armatures verticales et d’armatures horizontales.

VII11.2.1- Les armatures verticales [RPA99/7.7.4.1] :

Les voiles comme les poteaux sont sollicités suivant deux sens voire , et seront calcul a la
flexion composées [RPA99/v.2003/7.7.4].
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Figure 56: Les sollicitations de calcul d’un voile.

7.2.1 Exemple de calcul :

Tableau 24 : Sollicitations obtenues par ROBOT.

L(m) e((m) Type Combinaison N(KN) M(KN)
ELU ELU 3362,43 367,04
ACC G+Q-VX 2720,84 -3494,32
Sismique G+Q+Vx 2216,3 4031,73
Sismique G+Q+Vy -2437,21 672,33

4,5 0,35 Sismique G+Q-Vy 7374,34 -134,93
Sismique 0.8G+Vx 1563,33 3955,07
Sismique 0.8G-Vx 2067,87 -3570,97
Sismique 0.8G+Vy -3090,17 595,68
Sismique 0.8G-Vy 6721,38 -211,58

7.2.1.1 Les caractéristiques géométriques du voile :
- 1=(0.35x 4.5°)/12 = 2.66 m* (I : inertie du voile)
- 0 =0.35x 4.5 =1.575m? (Q : surface en plan du voile)
- V=12=45/2=2.25m (V : laposition de I’axe neutre)

7.2.1.2 Vérification de la stabilité de la résistance d’un voile :
» Effort de compression a ELU
Npax = 3362,43 KN (effort de compression), M.,,.= 367,04 KN.m

> calcul les contraintes:

g N M 336243 | 367.04x225
a—Q 1 1.575 2.66

- 04= 2445.34 KN.m?

H(KN)
-4,18
-489
482,62
100,11
-106,49
482,6
-489,01
100,09
-106,5
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N M.y _ 336243 367.04X2.25

0.,=—- = —
9 Q 1 1.575 2.66

0,= 1824.41 KN.m?

+ (04 > 0; o, > 0) => la section est entierement comprimée
» Calcul de la contrainte moyenne :
Le calcul se fait par des bandes d’apres le DTR.B.C2.42 il faut que la condition suivante soit
vérifier :

d < min(% ;=.Lc)= (145 m ; 3 m) =1.45m

max=1.45m

Onprendra: d;=1.45m

7.2.1.3 Détermination la contrainte moyenne de la bande d; :

(Ud_gg)

(2.445-1.824)
Lc

= 1.824 + (4.5 — 1.45) x 222182 _ 5 24 MPa

o1 =04+ (Ilc —d1) X s

o4+0 2.445+2.24
Omoy = ——==———=2.34 MPa

7.2.1.4 L’effort normal appliqué sur la bande d; -
NU= 00y X € X d1=2.43% 0.35 X 1.45 X 1000=1190 KN

7.2.1.5 Calcul de I’effort limite ultime :
L’effort limite Ny jim €st donné par la formule suivante :

Cas d’un mur non armé : A= 0

BrXxfc28
0.9Xyb

Ny lim=a.X

Avec :
Br=Lx (a —2) = 100 x (35 — 2) = 3300 cm?

_ 0.651 AVeC - A= 1fV12 _ 2.46v12 = 2435
140.2(55)? a 0.35

Donc : 0 =0.574

Alors :

BrXxfc28 _ 0.33x25000

=0.574% = 3507.78 KN
0.9xyb 0.9x1.5

Ny lim=0X

> Conclusion :
Ny im=3507.78 > Nu = 1190 - c.v

Il n’y a pas un risque de flambement et les armatures en compression ne sont pas nécessaires.
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7.2.2 Calcul de ferraillage :
D’apres notre systeme de contreventement voile porteur on prend en considération juste les
sollicitations des voiles du RDC et sous-sol et on applique leur ferraillage maximum sur les

autres étages.

7.2.2.1 L’effort normal appliqué sur la bande d1.

a. Ferraillage verticale :
On prend les cas plus défavorables : [0.8G -VX ; 0.8G-VY]

v’ 1%°cas :0.8G-VY
N=6721.38 KN M=-211.58 KN.m

e Calcul des contraints :

go= N 4 My _ 672138  -21158x145
a-Q 1 1.575 2.66

0,4= 4152.21 KN.m?

6721.38 —211.58X1.45
1.575 2.66

G=G TV "

0,= 4382.88 KN.m*
(Omax > 0; omin > 0) => la section est entierement comprimée
e Calcule de la contrainte moyenne :

Le calcule se fait par des bandes d’aprés le DTR.B.C2.42 il faut que la condition suivante soit
vérifier :

d< min(3 ;= .Lc)= (145 m ; 3m) =1.45m
d max=1.45m
onprendra: dl1=1.45m

e Détermination la contrainte moyenne de la bande d; :

(4.15221 —4.38288)
4.5

=4.22 MPa

o1 = a5+ (Ic — d1) x ("dL—’C"f’) = 4.38288 + (4.5 — 1.45) x

_ Oa+o;_415221+4.22

Omoy = 2% 22 24,18 MPa
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NU= 070y X € X d1=4.18 X 0.35 X 1.45 = 1818.3 KN.

7.2.2.2 Calcul de I’effort limite ultime :

L’effort limite Ny jim €st donné par la formule suivante :

Cas d’un mur non armé : A= 0

Brxfc28

Ny lim=a X
Ulim 0.9xyb

Avec :

Br=Lx (a —2) = 100 x (35 — 2) = 3300 c¢m?

_ 0.651 AVeC - A= 1fV12 _ 2.4-6\/12:2434
1+0.2(55)? a 0.35
Donc : 0 =0.574
Alors :
NU jim=ox 2228 — 0 574 233%25000 _ 3507 78 KN
0.9xyb 0.9X1.5

> Conclusion :
Nu1im=3507.88 > Nu = 1818.3 —c.v

I n’y a pas un risque de flambement et les armatures en compression ne sont pas nécessaires.

v 2% cas :0.8G-VX
N=2067.87 KN M= -3570.97 KN.m

e Calcul des contraints :

go= N Mv_206787 -357097x145
a-Q 1 1.575 2.66

04= -633.65 KN.m?

2067.87 —3570.97%x1.45
1.575 2.66

O'g— ﬁ

N M
TV =

0,=3259.51 KN.m?

(g4 > 0; 04 < 0) =>la section est partiellement tendue.

e Calcul de la langueur de la zone tendue :

o4 _ 633.65
‘oq+og  3259.51+633.65

Li=L = 0.7 m (longueur de la zone tendue).
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Lc=L-L=45-3.77=38m
Le calcul se fait par des bandes d’apres le DTR.B.C2.42 il faut que la condition suivant soit
vérifier.
. he 2
d < min (?,ELC)

d < min (% = 145 g 38 = 2.5)

dmax=1.45m
Alors on divise la longueur tendue par deux bandes :
d; = 45 cm (zone d’about)

d2 =100 cm

e Détermination de la contrainte moyenne dans zone d’about :

_ 0q(Lt-0.45) _ 3.25951(0.7-0.45)

01 = 1.1641 MPa
Lt 0.7
Omoy= ad;al _ 3.259512+1.1641 ~ 991 MPa

e Détermination de la valeur d’effort normal moyen (traction) sollicitation la zone
d’about :

Nu=0pmoy.€.d =2.21x 0.35 X 0.45 X 1000 = 348.07 KN

e Calcul des armatures de vertical :

_ Nu _ 348.07x103
A= Fo T T
fe 400x10

Y

=8.70 cm?

e Calcul des armatures de couture :

Ac=11L X2 LSO 035 g 45 o2
fe'l 400 4.5
= D’aprés le RPA on ajoute avec la section calculée :
A = As+Ac = 8.85 cm’

e Détermination de la contrainte moyenne de la deuxiéme bande :

_(61+0) _(1.1641 +0)
2

Gimoy 2 =0.58 MPa

e Détermination de la valeur de I’effort normal moyen (traction) de la deuxiéme
bande:
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Nu2 = Omoy. €. d =0.58 x0.35x1x1000 = 203 KN

e Calcul des armatures verticales :

_ Nu _ 203x103_
A= Fe = ==
e 400x10

Y

5.07 cm?

= D’apres le RPA on ajoute avec la section calculée :
A=As+AC=5.22 cm2

7.2.2.3 Armatures minimales RPA :
Amin = 0,20%. b. Lt = 4.9 cm2 (Zone tendu)
Amax = Max (Acal , Amin) = (8.85; 4.9) = 8.85 cm2

7.2.2.4 Armatures courantes :
Amin=0,10%.b.Lc=0,10%.35.120=3,6 cm2

7.2.2.5 Espacement des armatures verticales :
D’apres I’RPA 99 /2003 article 7.7.4.3

St<(1,5.a;30cm) - St<(1,5.a=67.5 cm ; 30 cm) = 30cm
Zone d’about — 1% =45

Zone courante —» St=20cm

7.2.3 Vérification de la contrainte de cisaillement :
La vérification de la résistance des voiles au cisaillement se fait avec la valeur de ’effort
tranchant trouvé a la base du voile majore de 40% (Art 7.7.2 RPA 99/version 2003).

. . _ vV _1l4vu
La contrainte de cisaillement est : tu = =
Avec :
V : L’effort tranchant a la base du voile.
b : Epaisseur de voile.
d : Hauteur utile, (d=0,9h).
h : Hauteur totale de la section brute.
f
T, = min (0.2 X %; 5 MPa] = 3.34 MPa (Fissuration peu nuisible)
b
= l: 1.4.vu _ 1.4%X489010 — 075 MPCI,

b.d bd  35%289x0.9x100
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w = 075 < 1, =334 => condition  Vérifié.
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VOILE

type 1

type 2

type 3

type 4
type 5
type 6
Type 7
type 8
type 9
type 10
type 11

type 12

L

4,5

2,5

4.9
45
2,5
4.9
45
2,5
4.9
45

2,5

ep

0,35

0,35

0,35

0,35
0,35
0,35
0,35
0,35
0,35
0,3
0,3

0,3

2,89

2,89

2,89

4,76
4,76
4,76
3,23
3,23
3,23
3,23
3,23

3,23

As
sens x

22,16

20,14

58,92

19,12
17,8
50,08
13,72
14,38
33,86
3,92
4,62

211

A min
RPA
34.3

315

175

34.3
315
175
34.3
315
175
29.4
27

15

Table 25: Ferraillage verticales et Ferraillage horizontales de chaque voile.

A
choix

65.54

58.76

31.64

65.54
58.76
31.64
65.54
58.76
31.64
65.54
58.76
31.64

58T12

52T12

28T12

58T12
52T12
28T12
58T12
52T12
28T12
58T12
52T12
28T12

AS
sensy
5,4

5,58

15,9

3,68
4,66
15,02
2,32
4,52
21,36
2,02
3,7
20,44

A
choix
28.44

28.44

28.44

44.4
44.4
44.4
29.6
29.6
29.6
29.6
29.6
29.6

36T10

36T10

36T10

60T10
60T10
60T10
40T10
40T10
40T10
40T10
40T10
40T10

la zone
courante
3.92

3.6

3.92
3.6

3.92
3.6

3.92
3.6

A min
RPA
13.72

12.6

13.72
12.6

13.72
12.6

11.76

10.8

choix
42.94

40.68

22.6

42.94
40.68
22.6
42.94
40.68
22.6
42.94
40.68
22.6

38T12

36T12

20T12

38T12
36T12
20T12
38T12
36T12
20T12
38T12
36T12
20T12

zone A min
d'about RPA
0.49 2.27
0.45 2.36
0.25 1.31
0.49 2.27
0.45 2.36
0.25 1.31
0.49 2.27
0.45 2.36
0.25 1.31
0.49 2.20
0.45 2.02
0.25 1.31

choix
22.6

18.08

9.04

22.6
18.08
9.04
22.6
18.08
9.04
22.6
18.08
9.04
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20T12

16T12

8T12
20T12

16T12
8T12
20T12
16T12
8T12
20T12
16T12
8T12



L=31
Eingle e 06 Tt
26112 i Ten T VRS 26T
e=10cm /I N e=10cm
1l« 4.56

Figure 57: Dessin du ferraillage du voile de contreventement.
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7.3 Etude des voiles périphérique :

Selon le [RPA99V Articles 10.1.2], Les ossatures en dessous du niveau de
base, formées de poteaux cours doivent comporter un voile périphérique
continu entre le niveau des fondationset le niveau de base.
Ce voile doit avoir les caractéristiques minimales ci-dessous :

% Epaisseur >15cm

X/

¢+ Les armatures sont constituées de deux nappes

*

% Le pourcentage minimum des armatures est de 0,10% dans les deux
sens (horizontal etvertical)
% Les ouvertures dans ce voile ne doivent pas réduire sa rigidité d’une maniére importante

7.3.1 Détermination des sollicitations :
a. Poids propre du voile périphérique :
Ppr =Yp X Vp
Vpb,=1XhXe
h : 1a hauteur du voile.
e : I’épaisseur du voile.

V, = 1% 2.89 % 0.20 = 0.578 m3
Pyr =25 0.578 = 14.45 KN

> Etat limite ultime (E.L.U.) :
Nu = 1,35 % 14.45 = 19.51 KN

» Etat limite de service (E.L.S.) :
Nser = Ppr = 14.45 KN

b. Calcul des poussées des terres : [THEORIE DE RANKINE (1860)]
c=Kpxyxh

. « . 7 _ 2 E _ 2
k, : Coefficient de poussée k, = tg (4 2)
h : Hauteur du voile.

y - Masse volumique de la terre.

Ko : utiliser les tables de Caquot et Kérisel ;
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Avec : 6 = %(p; @ = 35°; (8 : frottement mur/sol)
D’apres le tableau de « L’HERMINIER-ABSI » : K,=0,247.
y =17 KN/m3

c. Calcul des contraintes :
0, =k, Xy Xh
h=0=> g, =0KN/m?
h=289=> g, =0.247 X 17 X 2.89 = 12.14 KN /m?

-5 oy = 0 KN/m?

2.89

0,57 12.14 KN/m?

—

Figure 58: Schéma des contraintes de voile périphérique.
On considére le voile est comme une dalle qui s’appuyant Sur 4 coté avec une charge
uniformément répartie :

121440

q=————=607KN/m’

2.89

0BS5S My

==

o &30
2 : +

X
L3

Figure 59: Schéma Panneau de dalle dont au moins un appui peut assurer un encastrement
partiel.

d. Combinaisons fondamentales :

» Etat limite ultime (E.L.U) :
qu =135xq=135x%x6.07 => g, =8.19KN/ml
Pour une bande de 1m de largeur : q, = g, X Im = 8.19 KN /ml
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» Etat limite de service (E.L.S.) :
Gser =q => Qger = 6.07 KN /ml

Pour une bande de 1m de largeur :  gser = Gger X Im = 6.07 KN /ml

e Calcul des sollicitations :

Ly 28

p=_= 573 =055 Si 04<p<1 Donc la dalle portent en deux sens.

y
D’apres le tableau :

i, = 0.0984

ELU{uy = 0.2500

i, = 0.0936

ELS{uy — 0.4150
% ELU:
{sz My X qy X 13
My = py X My

{MX = 0.0984 X 8.19 X 2.892 = 6.73 KN.m
M, = 0.2500 X 6.73 = 1.68 KN.m

< ELS:
{MX=UXXqSXI>2(
My = py X My

{MX = 0.0936 X 6.07 X 2.892 = 4.75 KN.m
My = 0.4150 X 4.75 = 1.97 KN.m

Table 26 : Tableau récapitulatif des sollicitations (moment en appuis et travée)

SENS X-X SENS Y-Y
Combinaison E.LU E.LS E.LU E.L.S
S
M, [KN.m] 3.365 2.375 0.840 0.985
M [KN.m] 5.720 4.037 1.428 1.674

7.3.2 Calcul des ferraillages :

e Calcul de ’enrobage :
La fissuration est considérée comme préjudiciable =>a = 20 mm
Co=a+s Cy =20+ 2 = 25 mm
=>
10
Cy=a+9+5 Cy =20+ 10+ = 35mm

e Hauteurs utiles :
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dx = hd— Cx = 20—2,5 = 17,5 cm
dy = ha- C; =20-3,5=16,5cm

e Espacement maximal des armatures : [Article BAEL 1V.5.c]
Pour les armatures suivent le sens x-x : 6 < min(3hg; 33cm) = 33 cm

Pour les armatures suivent le sens y-y : § < min(4hg; 45cm) = 45 cm

Remarqgue :
Le ferraillage en appui et en travée est le méme. On va prendre le moment maximal (moment

en travée).

7.3.2.1 Sens x-X:
> Etat limite ultime (E. L.U) :

MY = 5.720 KN.m 20

17.5

A

L 100 L
1 1

Figure 60 : section de calcul

e Calcule des ferraillages : Fig.VI111.12 : Section de calcul en travée (x-x).

u . 103 . )
po= o STEX = 0.013 <0,392 => (acier FeE400) => A’ n’existe
bxopxd?  100x14.2x17.52

pas; 1000es > 1000¢,

a=125x(1-,/1-2u)=125x (1 -v1-2x0.013) =0.016
B=1-04a=1-04x0016 = 0.994

. M&%  5720x10°
 Bxogxd 0994 x 348 x 17.5

Agt = 0.945 cm?

e Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1]
Acier Fe400 : Anin = 0,0008 x b x h = 1.6 cm2/m

e Conditions exigées par le RPA99/V2003 :
Aminkra = 0,0001 X b X h = 0.2 cm?

= A = maxX (Acar; Amin; Aminrra) => A = 1.6 cmz/m,_

e Choix des armatures :
7T10/m.—» A =5.50 cm?/m..

(T10 ——» e=15cm).
MSer = 4,037 KN.m
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15A 15x5.50
D = =

b 100 = 0.825 cm

E=2xdXxD=2x17.5x0.825 = 28.88

y; = =D + VD2 + E = —0.825 4+ 10.8252 + 28.88 = 4.41 cm
b 3
[= % + 15A(d — y;)?
100 X 4.412
[ = — ¢ 15 x 5.50(17.5 — 4.41)2 = 16995.09 cm*
L MSeT 4037 0.24
] 16995.09

o, =k Xy, = 0.24 x 441 = 1.06 MPa

o =15 X K X (d — y,) = 47.124 MPa

e Contrainte admissibles :
2 2
O = min [gfe; 110,/n X fug| = min [gfe ;11041.6 X 2.1] = 201.63 MPa

Fissuration préjudiciable : 6, = 0.6 X f,3 = 15 MPa
o, = 1.06 MPa <6, = 15 MPa
os = 47.124 MPa <o, = 201.63 MPa

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

7.3.2.2 Sensy-y:
» Etat limite ultime (E. L.U) :

Mty =1.428 KN.m
" 165
i
L 100 L
e Calcule des ferraillages : Figure 61 : Section de calcul en
MY . 103 : -

bxopxd2  100x14.2X16.52
=> (acier FeE400) => A’ n’existe pas; 1000gs > 1000¢g,

a=125x%x(1-,/1—2p)=125x(1—-+1—-2x0.004) =0.05
B=1-04a=1-04x0.005 = 0.998

MY, 1.428 x 103

= = = 0.25 cm?
Bxo,xd 0998 x 348 x 16,5 cm

Agt
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¢ Condition de non fragilité : [CBA91/A4.2.1]
Acier Fe400 : Anin = 0,0008 x b x h = 1.6 cm?/m__

e Conditions exigées par le RPA99/V2003 :
Aninrea = 0,0001 X b X h = 0.2 cm?

= A = maX (Aca; Amin; Aminrra) => A = 1.6 cm2/m_
e Choix des armatures :
7T10/m.— A =5.50 cm?/m..

(T10 —— e =15cm).
M?¢" = 1.674 KN.m

_15A 15X 5.50
b 100

= 0.825 cm

E=2XdXxD=2x16.5x0.825=27.23

y; = =D+ VD2 + E = —0.825 4+ v0.8252 + 27.23 = 4.46 cm
b 3
[= % + 15A(d — y7)?
100 x 4.462 , .
[ = ————+15x550(165 - 4.46)” = 12622.38 cm
L - MseT 1674 013
1 1262238

o, =k Xy, = 0.13 X 4.46 = 0.58 MPa

o =15 X K X (d — y,) = 23.48 MPa

e Contrainte admissibles :

2 2
O = min [§fe; 110,/n X fiog| = min [gfe ; 1104/1.6 X 2.1] = 201.63 MPa

Fissuration préjudiciable : 6, = 0.6 X f,5 = 15 MPa
o, = 0.58 MPa < 6, = 15 MPa
os = 23.48 MPa <65 = 201.63 MPa

= Les armatures calculées a I’E.L.U seront maintenues.
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Tableau 27 : Tableau de ferraillage du voile périphérique

ACAL Amin AminRPA ) AAdopté Espacement
Sens [cm?/my] | [em?/myi] | [em?/my] | CNOIX | [em?/my] [cm]
X-X 0,945 1.2 0.2 7T10 5,50 15
Y-Y 0,25 1,2 0.2 7T10 5,50 15
ml Poutre
principale
[ 2T10x(Var)
e Epingi: o
2xT10 (filant) . d 1/m?
(e =15cm) u ‘SLYDJ?
| Poutre
—J redressem ent

Fig.VI111.14 : Ferraillage du voile périphérique.
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Chapitre 8 :

Etude du fondation
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8 ETUDE DU FONDATION

8.1 Introduction :

Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour objet la transmission des charges

de la superstructure au sol. Cette transmission se fait soit directement (cas des semelles

reposant sur le sol ou cas des radiers), soit par I’intermédiaire d’autres organes (cas

dessemelles sur pieux).

Dans le cas le plus générale un élément déterminé de la structure peut transmettre a sa

fondation :

% Un effort normal : charge verticale centrée dont il convient de connaitre les valeurs
extrémes.

¢ Une force horizontale résultant de I’action de séisme, qui peut étre variable engrangeur et
en direction.

% Un moment qui peut étre exercé dans de différents plans.

On distingue deux types de fondation selon leur mode d’exécution et selon la résistance aux

sollicitations extérieurs.

a. Fondations superficielles :

Elles sont utilisées pour les sols de bonne capacité portante. Elles permettent la transmission
directe des efforts au sol.

Les principaux types de fondations superficielles que 1’on rencontre dans la pratique sont :

X3

» Les semelles continuent sous mur.

)

7
o0

Les semelles continuent sous poteaux.

X3

» Les semelles isolées.

L)

X/
°e

Les radiers.

b. Fondations profondes :

Elles sont utilisées dans le cas des sols ayant une faible capacité portante ou dans les cas ou le

bon sol se trouve a une grande profondeur, les principaux types de fondations profondes sont :

% Les pieux.

% Les puits.
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8.2 Choix du type de fondation :

Avec une contrainte admissible du sol qui est égal a 2.5 bars d’apres le rapport géotechniques
de la surface d’impact du batiment de 687.89 m?, ainsi que le poids de la structureW =

28504352,80 KN, il y’a lieu de projeter a priori, des fondations superficielles de type :

«» Semelle filante.

0,

% Radier évider.

% Radier général.

Nous proposons en premier cas des semelles filantes. Pour cela, il faut vérifier que la surface
des semelles doit étre inférieure a 50% de la surface totale du batiment : :—Z < 50 %.

Avec :

Ss : Est la surface de la semelle.

Sg : Est la surface d’impact du batiment.
La surface de la semelle est donnée par :

E< Oc1Sc >
SS = Ugo]vSs = m
Avec ! Nger =G+ Q
Nger : Effort normal di aux charges verticales.
Ona: N =49579.06 + 6342.77 = 55921.83 KN
 55921.83 )
s = W = 223.69m
Vérification :
S_5< 0.5 => 223.69
Sg ~ 382.78
Comme nous avons constaté ci-dessus, la surface des semelles dépasse les 50 % de la surface
d’impact du batiment ce qui engendrera un chevauchement de ces dernieres. Donc nous
sommes amenés a envisager un radier général comme fondation. Le radier général présente
plusieurs avantages qui sont :
¢ L’augmentation de la surface de la semelle minimise la forte pression apportée par la
structure. La réduction des tassements différentiels.
% Néglige I’hétérogénéité du sol.
% La facilité de son exécution.

=0.58> 0.5

8.3 Etude de radier :

8.3.1 Pre dimensionnement du radier :
Le radier général est une semelle continue sur toute la surface de 1’ouvrage, il fonctionne

comme un plancher renverse, dont les appuis sont constitués par les poteaux et les murs voiles
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de I’ossature, soumis a la réaction du sol agissant du bas vers le haut d’une maniere uniforme

(radier supposé infiniment rigide), son épaisseur doit satisfaire les conditions suivantes :

++ Condition de rigidite.

% Condition forfaitaire.

% Condition de non cisaillement.

% Condition de non poingonnement.

8.3.1.1 Condition de rigidité :

. 2L 4 | 4EI
> max —
Radier L, > - et Lo /—Kxb

L. : Est la longueur élastique.

Lmax :La plus grande distance entre deux poteaux = 5.20 m.
b : Largeur du radier, on travaille sur une bande de 1 m.

E : Module de déformation 3.2 x 10° MPa

I : Inertie d s, une bande d o, 1m du radier I = %.

h,. : Hauteur du radier.

K : Coefficient de raideur du sol, rapporté a I'unité de surface pour un sol moyen. K =40 MN

m3.

D’aprés les 3 expressions ci-dessus on obtiendra la condition sur la hauteur d’un radier rigide

3 /481( X Linax
> -_
by = E x 4

. 3 31((21)4 _3[3 % (40) <2><5.2)4 e hs 077
= - @210\ 314 ) 7=

=>h=80cm

8.3.1.2 Condition forfaire :

Lmax S hr S Ll’l’slaX
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h, =1.00m
8.3.1.3 Condition de non cisaillement : D’aprés le BAEL 91 :

Pour le panneau le plus défavorable :

Ona:
{LX = 500m
Ly =520m
Avec: 7, <7,
_Tnax _ Tmax

T Thx09xd

La fissuration est préjudiciable : 7, <7, = 0.05% = 2.5 MPa
b

p= % = % =096 >0.4 => Donc ladalle travaille dans les deux directions.

q : charge répartie sur la dalle de radier.

_ N _ 5592183 _ 2
9=35 = Zea10 - 115.49 KN/m
T, = 115.49 x 520%5 197.55 KN/ml
X T A 515200 /m

5
Ty = 115.49 x 3= 192.48 KN/ml

Tmax = (Tx; Ty) = 197.55 KN/ml

. Tinax 197.48

= = = U. = 8.
rZ 00xbxT. 00x1x25x10:  0-088m=88cm

8.3.1.4 Condition de non poingonnement :
fc28
Yb

N, <0.045 X U, X h %

Avec :
U, : Périmétre du contour cisaillé sur le plan moyen du radier.
Ue = z(al + bl)

{a1=a+h
by =b+h"
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U.=2(a; +by)=2(@+h+b+h)=2x%x(07+h+0.7+h) =28+ 4h
N, : Charge maximale appliquée par les voiles sur le radier, calculé a I’ELU.
Pour notre structure N, = 16.67 KN appliquée sur une voile de section (40 X 430)cm?
Ny < 0.045 x (2.8 + 4h) x h X 16.67
2.1h+3h?-253>0
onaura:h>0.62m =>h>62cm

Remarque :
Pour satisfaire les quatre conditions citées précédemment ; on prend la hauteur du radier égale

h = 140 cm.

e Hauteur de la nervure :

hy 2 LT% = %O =52cm On prendra hy= 70 cm

e Epaisseur de la dalle du radier :

L 520
e = % ==5 =26cm On prendra e= 70 cm

8.3.2 Pré dimensionnement des poutres :
Les dimensions des poutres doivent satisfaire les conditions suivantes :

0,3h < bo < 0,4h [BAEL91]

L,—by L b bo b
b, Smin[ yz 0;1_8] Ahr‘_lj.. 1 * " 1 "
Lx=500 cm ; L,=520 cm
y <l 500
127010 M h
b <Ly—bO_SZO—SO_235
=TT T T T erem ho
L"\T
b; <49 cm on prend b; = 45cm . b .
b | A

Figure 62: dimensions de la poutre.
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Tableau 28 : Tableau récapitulatif des dimensions des poutres des redressements

H ho bo b, B
Type des poutres [cm] [cm] [cm] [cm] [cm]
Poutre principale 140 70 50 45 140
Poutre secondaire 140 70 50 45 140

8.3.2.1 Détermination des sollicitations :
e Caractéristiques du radier :
h=120cm;h;=70cm ; h, =50 cm
Surface du radier :S = 484.19 m?
Inerties du radier : Iy = 25184,52 m*; I,y = 15507,43 m*

Abscisses du centre de gravité du radier : Vy=11,83 m; Vy, = 12,38 m

8.4 Déterminations des sollicitations :
Caractéristiques du radier :

h, = 120 cm et surface du radier : S = 484.19cm?
8.5 Combinaison d’action :
8.5.1 Veérification des contraintes sous radier :
<+ AL’ELU:
Remarque : D’apres le RPA99/V2003 A10.1.4.1 la contrainte admissible du sol sera majorée

par le coefficient 1.5, donc : o5, = 2.5 MPa par conséquent, les contraintes calculées sous le
radier sont inférieures a la contrainte admissible

3 X Omax + Omin _ 3X436+0.76
4 B 4

Gy = = 3.46 MPa
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-igure 6.2 : Cartographies A L'ELU.
<+ ALELS:

3 X Opax+ Omin 3% 3.2+ 0.584

O = - Z = 2.54 MPa

19,0

B ©® OO ® ®® e

Figure 6.3 : Cartographies A L'ELS.

8.5.2 Vérification de I’effet de sous pression :
Sous I’effet de la pression hydrostatique, on peut rencontrer le phénomene de soulevement du

batiment, pour cela on doit vérifier :

p>15XSXxyxZ

Ou:
P : poids du batiment.
S : surface du radier.
Z : ancrage du batiment dans le sol.
y : poids volumique de I’eau (y = 10 KN/m?)

28504352,80 KN > 1.5 X 484.19 x 10 X 3.69
28504352,80 KN > 26799.92 KN Condition vérifiée.

8.6 Ferraillage du radier :

_ Ly _ 500

T 0T 0.96 sild<p<1 Donc la dalle portent en deux sens.
y
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qQu = O X Im = 346 x 1 = 346 KN/m?
Qs = O X 1Im = 254 X 1 = 254 KN/m?

Calcul des moments fléchissant et moments réduits (Méthode B.A.E.L 91) :

Tableau 29: Calcul des moments fléchissant et moments réduits (Méthode B.A.E.L 91) :

sens x sensy

ELU ELS ELU ELS
0,0401 0,0474 0,9092 0,9385 K
346,865 301,701 315,370 283,146 moment
Travée Appuis Travée Appuis

0,75 0,5 0,5 0,85 0,5 0,3 coeff
260,149 173,433 173,433 268,064 157,685 94,611 du
226,276 150,851 150,851 240,674 141,573 84,944 O

8.6.1 Sensxx:

8.6.1.1 Entravée:

e Calcule des ferraillages :
" M; 260.149 x 103 — 0.046 < 0.392

“bxopxd? 100 x 14.2 x 632

Donc ; les armatures de compression ne sont pas necessaires

a=125x(1-,/1-2n)=1.25x(1—-v1—2x0.046) = 0.059

f=1-04a=1-0.4x%x0.059 =0.976

At M; 260149 x10° 12.16 cm?
ST Bxo.xd 0976x348x63 oM
» Veérification a ’ELU :
e Condition de non fragilité :(Art A. 4, 2,1/BAEL99) :
fiog 2.1 5
Apin =023 xbxdXx—=023%x100X35x—=7.61cm
f, 400
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Apin = 7.61cm? < A, = 12.16 cm?

Soit : 14T16 = 28.15 cm? avec un espacement St = 15 cm/ml
e [Espacement des barres :

L’écartement des barres d’une méme nappe ne doit pas dépasser les valeurs suivantes.

Armatures principales :
St < min(2h; 25 cm )(charge répartie + charge concentrée )

S <min(80;25cm) =25 cm
St = 15 cm < 25 cm Condition vérifiée.

> Veérification a PELS :

e Position de I'axe neutre :

b
(E) X y12 =15 x A, X (d — yI) = 50 X yI2 + 422.5 X yl — 26601.75

yl = 19.23
b x yl? 100 x 28.152
==+ 15 X (Agon X (d = YD) = —————+15 X (28.15 x (63 — 19.23)?)

= 1045989.22 cm*
e Veérification des Contraintes dans le béton :
Opc = Opc
Opc = 0.6 X fi,5 = 0.6 X 25 = 15 MPa

_ Mger _266.276 x 10°

= ser vl = x 19.23 = 4.16 MP
Obe = T XY = T1045989.22 a

op. = 4.16 MPa < 0}, = 15 MPaCondition vérifiée.
e Vérification des Contraintes dans les aciers :

05 < Og

2
G, = min (§ X fo ;110 X /2 * n) = min(266.66 ;196.77) = 196.77 MPa

15 X Mger 15 X 266.276 X 103
05 = x (d=yl) = == ——— % (63 -~ 19.23) = 190.93 MPa
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os = 190.93 MPa < o, = 196.77 MPaCondition non Vvérifiée.

8.6.1.2 Enappuis:
e Calcule des ferraillages :

M, 173.44 x 103

“bxopxdZ 100x 142x 63z 00310259

1l

Donc ; les armatures de compression ne sont pas nécessaires

a=125%x(1-/1-2p)=125x%x(1-v1-2x0.031) = 0.039
B=1-0.4a=1-04x0.039 =0.984

M, 173.44 x 103

= = = 8.04 cm?
Bxo,xd 0984 x 348 x 63 om

Agt

Soit : 10T14 = 15.39 cm? avec un espacement St = 10 cm/ml

» Vérification a ’ELU :
e Condition de non fragilité :(Art A. 4, 2,1/BAEL99) :

Apin = 0.23 X b x d X 22 = 0.23 X 100 X 63 X — = 7.61 cm

fe 400
Apmin = 7.61 cm? < A, = 15.39 cm?Condition vérifiée.
e Espacement des barres :

L’écartement des barres d’une méme nappe ne doit pas dépasser les valeurs suivantes.

Armatures principales :
S < min(2h ; 25 cm )(charge répartie + charge concentrée )

S¢ < min(140;25cm ) =25 cm
S; = 10 cm < 25 cmCondition Vérifiée.

> Vérification a ELS :
e Position de I'axe neutre :

b
(§> X y12 — 15 x A, X (d — yl) = 50 x yI2 + 230.85 x yl — 14543.55

yl = 14.90

b x yl? 100 x 14.902

[ = 3 + 15 X (Agop, X (d —yD)?) = 3

+ 15 % (15.39 x (63 — 14.9)?)

[ = 644361.83 cm*
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e Vérification des Contraintes dans le béton :

O'bcs G—m
Gpe = 0.6 X fi,g = 0.6 X 25 = 15 MPa

Mger . 150.851 x 103

x vl = X 14.9 = 3.49 MP
1 Y T T 644361.83 9 =349 MPa

Opc =

Oopc = 3.49 MPa < 0, = 15 MPaCondition vérifiée.

e Vérification des Contraintes dans les aciers :

05 < Og

2
05 = min <§ X fo;110 X (/2 * n) = min(266.66 ;201.63) = 201.63 MPa

15 X Mg, 15 x 150.851 x 103

Og I

644361.83

os; = 168.90 MPa < o, = 201.63 MPaCondition vérifiee.

8.6.2 Sensy-y:

8.6.2.1 Entravée:
e Calcule des ferraillages :

B M, _268.064 x 10° — 0.048 < 0.392
e b xopxd2 100 x 142 x 632 '

Donc ; les armatures de compression ne sont pas necessaires

a=125x(1—,/1—-2p)=125x%x(1—-v1-2x0.048) = 0.061
B=1-04a=1-04x0.061=0.976

M, 268.064 x 103

= = = 12.54 cm?
Bxo,xd 0976 x 348 x 63 cm

Agt

Soit: 15T16 = 30.16 cm? avec un espacement St = 7 cm/ml

» Vérification a ’ELU :
e Condition de non fragilité :(Art A. 4, 2,1/BAEL99) :

Apin =023 XbXdXx—= 0.23x100x63><m= 7.61 cm

fe

Apmin = 7.61 cm? < A, = 30.16 cm?Condition vérifiée.

X (d—-yl) = X (63 —14.9) = 168.90 MPa
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e [Espacement des barres :

L’écartement des barres d’une méme nappe ne doit pas dépasser les valeurs suivantes.

Armatures principales :
St < min(2h; 25 cm )(charge répartie + charge concentrée )

S; < min(140;25cm ) =25 cm
St = 15 cm < 25 cmCondition Vérifiée.

> Vérification a PELS :
e Position de I'axe neutre :

b
(—) % y12 — 15 x Ay X (d — y1) = 50 X yI? + 452.4 x yl — 28501.2

2
yl =19.78
b x yl? 100 x 19.782
[ = 3y 15 X (Acon X (d = y)?) = =+ 15 x (30.16 x (63 ~ 19.78)?)

= 1103031.98 cm*
e Vérification des Contraintes dans le béton :
Opc = Opc
Gpe = 0.6 X fipg = 0.6 X 25 = 15 MPa

_ Mser Xyl = 240.674 x 10° %X 19.78 = 4.31 MP
Obe = T XY T T1703031.98 o= a

opc. = 4.31 MPa < G, = 15 MPa Condition vérifiée.

e Vérification des Contraintes dans les aciers :

0s < 0g

2
05 = min <§ X fo ;110 X /2 * n) = min(266.66 ;201.63) = 201.63 MPa

15X Myer i) 15 X 240.674 X 103
Os =T YV = 71103031.98

x (63 — 19.78) = 192.07 MPa

o = 172.07 MPa < o, = 201.63 MPaCondition vérifiee.
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8.6.2.2 En appuis :
e Calcule des ferraillages :
M, 157.685 x 103

= = = 0.028 < 0.392
H b X o, xd? 100 x 14.2 X 632

Donc ; les armatures de compression ne sont pas nécessaires

a=125x(1—-,/1-2n)=1.25x(1-v1—2x0.028) = 0.036
B=1-04a=1-04x0.036 = 0.986

M, 157.685 x 103

= = = 7.3 cm?
Bxo,xd 0986 x 348 x 63 om

Agt

Soit : 10T14 = 15.39 cm? avec un espacement St = 10 cm/ml

» Vérification a PELU :
e Condition de non fragilité :(Art A. 4, 2,1/BAEL99) :

Amin = 0.23 X b X d X = = 023 X 100 X 63 X 7 = 7.60 cm

e
Apmin = 7.6 cm? < A, = 15.39 cm? Condition vérifiée.

e Espacement des barres :

L’écartement des barres d’'une méme nappe ne doit pas dépasser les valeurs suivantes.

e Armatures principales :
S¢ < min(2h ; 25 cm )(charge répartie + charge concentrée )

S: <min(46;25cm) =25 cm
St = 15 cm < 25 cmCondition Vérifiée.

> Vérification a PELS :
e Position de I'axe neutre :

b
(—) X y12 — 15 x A, X (d — yl) = 50 x yI2 + 230.85 x yl — 14543.55

2
yl =14.90
b x yl2 100 x 14.902
1=27 15 % (A X (d — yD)?) = —————+15 X (1539 X (63 — 14.90)%)

| = 644361.83 cm?

e Vérification des Contraintes dans le béton :
Opc < Opc
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Gpe = 0.6 X fip5 = 0.6 X 25 = 15 MPa

Mg, . 141573 x 10°
Obc = T = T 644361.83

Opc = 3.27 MPa < G,. = 15MPa Condition Vérifiée.
e Vérification des Contraintes dans les aciers :

0s < Og

X 14.9 = 3.27 MPa

2
0 = min (§ X fo;110 X (/2 * n) = min(266.66;201.63) = 201.63 MPa

15X Mge 15 x 141.573 x 103

X (d-vyl =
Os I (d—=yD 644361.83

os = 196.84 MPa < o, = 201.63 MPaCondition vérifiée.

8.6.3 Ferraillage de la poutre nervure :

Table 30 : ferraillage de la poutre nervure.

X (63 —14.9) = 196.84 MPa

Acalcm’® Amincm? ARPAcm? A choix cm?

En travée 28.82 6.28 28 49.09 4T20+8T16+2T12
En appuis 24.7 6.28 28 37.7 4T20+8T16+2T12
| c 1
===t Sveoes e = i

[_-. T ——— 5 r

HE A aS= S R TR A e e B S D e e I P S S

T14

e= 10 cm

Figure 4 : Ferraillage de la dalle.
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En appui

en
4T20 travée 4T16
- 4T16 4T16
R |
4T16 4720

Figure 5 : Ferraillage de la nervure.
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Conclusion générale

Au cours de cette étude, nous pensons avoir réussi & avoir un apergu général, sur les
parties étudiées.

D’aprés 1’étude qu’on a faite, il convient de souligner que pour la conception
parasismique, il est trés important que 1’ingénieur civil et 1’architecte travaillent en étroite
collaboration dés le début du projet pour éviter toutes les conceptions insuffisantes et pour
arriver a une sécurité parasismique réalisée sans surcodt important.

Nous avons remarqué que la quantité de voile n'implique pas un bon comportement de
la structure, mais la disposition optimale de ces derniers, c'est-a-dire le rapprochement
maximal du centre des masses avec le centre torsion donne des résultats satisfaisants et qui
se traduit par une économie sur l'utilisation du béton et de l'acier, en infrastructure et en
superstructure, tout en respectant la réglementation en vigueur, comme c'est le cas dans notre
projet.

Enfin, le travail que nous avons présenté est le couronnement de cinq années d’étude. il
nous permis de faire une rétrospective de nos connaissances accumulées pendant notre cursus

universitaire.
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Annexes n° 01 :

Tableau section des armatures en cm?:

0 5 6 8 10 12 14 16 20 25 32 40

1 02 {028 | 05 | 0,79 | 1,13 | 1,54 | 201 | 3,14 | 491 | 8,08 | 12,57
2 04 | 05 | 10 | 158 | 2,26 | 3,08 | 402 | 6,28 | 9,82 | 16,16 | 25,14
3 06 | 084 | 15 | 237 | 3,39 | 462 | 6,03 | 9,42 | 14,73 | 24,24 | 37,71
4 08 | 1,12 | 20 | 3,16 | 452 | 6,16 | 8,04 | 12,56 | 19,64 | 32,32 | 50,28
5 1 1,4 25 | 395 | 565 | 7,7 |10,05| 15,7 | 2455 | 40,4 | 62,85
6 12 | 168 | 30 | 474 | 6,78 | 9,24 | 12,06 | 18,84 | 29,46 | 48,48 | 75,42
7 14 |19 | 35 | 553 | 791 | 10,78 | 14,07 | 21,98 | 34,37 | 56,56 | 87,99
8 16 | 224 | 40 | 6,32 | 9,04 | 12,32 | 16,08 | 25,12 | 39,28 | 64,64 | 100,56
9 18 | 252 | 45 | 7,11 | 10,17 | 13,86 | 18,09 | 28,26 | 44,19 | 72,72 | 113,13
10 2 2,8 50 79 | 113 | 154 | 20,1 | 314 | 491 | 80,8 | 1257
11 22 | 3,08 | 55 | 8,69 | 1243|1694 | 22,11 | 34,54 | 54,01 | 88,88 | 138,27
12 24 | 336 | 6,0 | 948 |13,56 | 18,48 | 24,12 | 37,68 | 58,92 | 96,96 | 150,84
13 26 | 364 | 6,5 |10,27 | 14,69 | 20,02 | 26,13 | 40,82 | 63,83 | 105,04 | 163,41
14 28 | 392 | 7,0 | 11,06 | 1582 | 21,56 | 28,14 | 43,96 | 68,74 | 113,12 | 175,98
15 3 4,2 75 | 11,85 16,95 | 23,1 | 30,15 | 47,1 | 73,65 | 121,2 | 188,55
16 32 | 448 | 80 | 12,64 | 18,08 | 24,64 | 32,16 | 50,24 | 78,56 | 129,28 | 201,12
17 34 | 476 | 85 |13,43|19,21 | 26,18 | 34,17 | 53,38 | 83,47 | 137,36 | 213,69
18 36 | 504 | 90 |14,22|20,34 | 27,72 | 36,18 | 56,52 | 88,38 | 145,44 | 226,26
19 38 | 532 | 95 |1501 21,47 |29,26 | 38,19 | 59,66 | 93,29 | 153,52 | 238,83
20 4 56 | 10,0 | 158 | 22,6 | 30,8 | 40,2 | 62,8 | 98,2 | 1616 | 2514
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Annexes n° 02 :

DALLES RECTANGULAIRES UNIFORMEMENT CHARGEES
ARTICULEES SUR LEUR CONTOUR

— & = — 07
a=z| EUv=0 | ELSv=02 a=F[ ELUv=0 | ELSv=02
E | & | & | &
: - & L& | A o
3 2 ) = -
040 {01101 102500 | 0.1121 | 02834 |—-—5 e T50eT T 5.0731 (05090
041 | 01088 | 02500 | 0.1110 | 02024 .
- 072 | 006ss | 04624 | 0.0719 | 0.6083
042 | 0.1075 | 02500 | 0.1098 | 03000
2 073 | 00636 | 04780 | 0.0708 | 0.6188
043 | 01062 | 02500 | 0.1087 | 03077
074 | 00633 | 04038 | 0.0606 | 0.6315
044 | 01040 | 02500 0.1075 | 03155 || &7 238
2 219315 11 9375 | 00621 [o.5105 | 0.0684 | 0.6657
045 | 01036 | 02500 | 0.1063 | 03234 o
0.76 | 0.0608 | 05274 | 0.0672 | 0.6580
046 | 01022 [ 0250 | 03051 | 03310 [| &7 i i 2
0.77 | 0.0506 | 0.5440 | 0.0661 | 0.6710
0.47 | 0.1008 | 02500 | 0.1038 | 03402 | O :
: > 078 | 0.0584 | 0.5608 | 0.0650 | 0.6841
048 | 0.000¢ | 02500 | 0.1026 | 03401 || &7 2
079 | 00573 | 0.5786 | 0.0639 | 0.6078
049 | 0.0080 | 02500 | 0.1013 | 03580 A
; - 2 080 | 00561 | 0.5050 | 0.0628 | 07111
050 | 0.0965 | 0.2500 | 0.1000 | 03671 A A b
: ST I 081 | 00550 |0.6135 | 0.0671 | 0.7246
051 | 0.0951 | 02500 | 0.0987 | 03758 :
’ : . 11 052 | 00530 |0.6313 | 0.0607 | 0.7381
052 | 00937 | 02500 | 0.0074 | 03853 : U
; A | &2 083 | 0058 | 0.6404 [ 0.0505 | 0.7518
053 | 0,001 | 02500 | 0.0961 | 03049 x 13I8
9 034 | 00517 | 0.6678 | 0.0585 | 0.7655
054 | 0.0008 | 02500 | 0.0038 | 04050 ~ sl feci
01 685 | 00506 | 0.6864 | 0.0576 | 0.7704
0.55 | 0.0804 | 02500 | 0.0936 | 04150
3012410 1 086 | 0.0406 [ 0.7052 | 0.0565 | 0.7933
0.56 | 0.0890 [ 02500 | 0.0923 | 0.4254 . °
3 087 | 00486 | 0.7244 | 0.0556 | 0.5074
057 | 0.0865 | 02582 | 0.0010 [ 0.4357 :
3 o b 2 0.88 | 00476 | 0.7438 | 0.0545 | 0.8216
058 | 00851 02703 | 0.0807 [ 02362 i
2| 050 | 0osss | 07635 | 0.0537 | 0.8358
059 | 0.0835 | 02821 | 0.0884 | 04565 ) 2
090 | 00456 | 07834 | 0.0528 | 08502
060 | 0.0822 | 0204 | 0.0870 | 04672
o ¢ 091 | 00447 | 0.8036 | 0.0518 | 0.86%6
0.61 | 0.0808 | 03075 | 0.0857 | 04781 .
2 092 | 00437 | 0.8251 | 0.0500 | 0.5700
0.62 | 0.0704 [ 03205 | 0.0844 | 04802
093 | 00428 | 0.8450 [ 0.0500 | 0.8830
0.63 | 00779 | 03338 | 0.0831 | 0.5004
094 | 00410 | 0.8661 [ 0.0401 | 0.0087
064 | 00765 | 03472 | 0.0810 | 05117 0 .
2 : "1 005 | 00410 | 03875 | 0.0483 | 0.0236
0.65 | 00751 | 03613 | 0.0805 | 0.5235 :
Lo b x 3 096 | 00201 |0.9002 | 0.0472 [ 0.0385
0.66 | 00737 | 03753 | 0.0702 | 05351 || 920 e
g 097 | 00302 | 0.9322 | 0.0465 | 0.9543
0.67 | 00723 | 03895 | 0.0780 | 0.5460 AL
098 | 00384 | 0.9545 | 0.0457 | 0.0804
0.68 | 00710 [ 0.2034 | 0.0767 | 0.5584 .
022 000 [ 00376 09771 | 0.0440 | 0.0847
0.69 | 00697 1041811 0.0755 05704 ff 0 | 65365 | 1.0000 | 0.0841 | 1.0000
070 | 0.0684 | 0.4320 | 0.0743 | 0.5817 : :
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Annexes n°® 03 :

Vzdeu’xs‘."déal Ui, My, Ky et py en fonction de'B, :

{51 a 1y Hy ky | oy | By dl' _#; -y | &y | by

0,905(0,285| 0,1290 |.0,00343 | 37,63[0,379/0,865(0,405 | 0,1752- |0,00795 {22,04]0,919
0,904/0,288| 0,1302.| 0,00351 | 37,08|0,388{0,864|0,408 | 0,1763 | 0,00810 |21,76(0,937
0,90310,291| 0,1314- .0,00359|36,55|0,398/0,863| 0,411 | 0,1773 | 0,00825 |21,50(0,956
0,902[0,294| 0,1326 | 0,00368|36,02|0,4080,862/0,414 | 0,1784 |0,00840 21,230,975
0,90110,297| 0,1338 | 0,0037735,50(0,41810,861/0417| 0,1795 | 0,00856 |20,97/0,994

0,900(3,300| 0,1350 | 0,00386|35,00(0,429{0,860{0,420| 0,180 000872 20,71{1,014
0,899/0,303| 0,1362 | 0,00395 | 34,50]0,439(0,859|0,423| 0,1817 | 0,00888 [20,46]1,034
0,89810,306|.0:1374, | 0,00404 | 34,02(0,450{0,858/0;426 | 0,1828 | 0,00904'|20,21{1,054/
0,8970,309[70,1386 “0,00413 |33,54/0,461[0,857|0,429| 0,1838 | 0,00921'|19,96/1,074
0,896{0,312/ 0;1398: Loocms 33,08]0,472{0,85610,432 0,1849 | 0,00938 |19,72/1,095 |

0,8950,315| 0,1410.| 0 00432? 32,62{0,48310,855(0,435 1,116
0,894|0:318| 0,1421 | 0,00442(32,17(0,494|0,854[0,438 | 0,1870° | 5/1,138
0,893 _62-32'-1;_\;:01433 0,00452 31,730,506/ 0,853]0,441 | 0,1881" |0 1,160
0,892(0,324 "0, 1445 000462 ] 4410, 878 1,182
0,891|0,327;,0; 8,561,204
t0,890[0; lie33(1227 |
0,889]0;333:0; 1 . ; 18,1111, 251
10,887(0,339[ 0,503 | 0,00514 [29,25(0,580{0;847|0. -1298f
(7886|0342 0,151 711,322
0,885/0,34510,1527 | 0 117,261,347 |
0,884 (0,328 0,153¢ 28,10(0,619/0,84 0511,372
10,883 035101550 000559 6?;}‘1398
'0,882| 10,00570 (21,3 10:842(0,47: 165 (1,424
0,881[0,357{ 0,157 3 1450
0,88010,36( 51162 1477,
0,879]0,363|0;1595.| 0,006 116,06 1,504 |
0,878|0:366| 0,1607 10;0061 3|15:86]1,532
0,877/0,369| 0,16 31 25,65 ) o 01306 15,67{1,560.
0,876{0,372 0,1629° 000643 : : 15,491,588
0,875(0;375] 0,1641" 000656 0(1,617 |

0,8740,378) 0,1652 |-0,00669 |24,68|0,766[0,834/0,498 | 0,2077 |0, 01373., 15,121,647
(,873/0,381 | 0,1663 | 0,00682 |24,37/0,782(0,833/0,501 | 0,2087. [0,01397:{14,94 (1,677
0,872{0,384( 0,1674 | 0,00696 |24,06/0,798|0,832(0,504 | 0,2097 |0,0142014,76|1,707
0,871/0,387/ 0,1685 | 0,00709 |23,76|0,814]0,831{0,507| 0,2107. |.0,01444 [14,59|1,738

0,870(0,390| 01697 | 0,00723 [23,46!0,831{0,830{0,510{ 0,2117 |0,01469 |14,41|1,769
0,869(0,393| 0,1708:| 0,00737 {23,17|0,848{0,829(0,513| 0,2126 |0,01493 |14,24 (1,801
0,868/0,396/- 0,1719 | 0,00751 |22,88/0,865/0,828{0,516 | 0,2136 | 0,01518 |14,07|1,834
0,867(0.399].0.1730 | 0,00766 |22,59{0,883]0,827(0,519| 0,2146 | 0,01544|13,90|1,867 |
1.86610.4021 0.1741 | 0.00780 122.3110.90110.826/0,522| 0,2156 {0,01569 |13,74{1,900

173



Bi | o

’

.t

Hq

Annexes n° 04 :

kl.

Py

By

Qg

My

Ly

ki

0,82510,525
0,824(0,528
),823/0,531
0,822(0,534
0,82110,537

0,820/0,540
0,819(0,543
0,818(0,546
1,817(0,549
),81610,552

).815 !o,sss
),814(0,558
),813(0,561
),812(0,564
),81110,567

),810{0,570
),809(0,573
),808:0,576
),807:0,579
2,806 0,582

).805 lo 585,

3804f0 588
),803! 10,591

1,802'0,594 |

),801 0,597

),800!0,600

),7990,603 |

),79810,606
),797 (0,609
2,796 10,612

),795 (0,615
),794 0,618
1,793 10,621
),792:0,624
),791,0,627

3790|o 630
.78910,633
),788 10,636
78710639
),786 0,642

0,2165
0,2175
0,2185
0,2195
0,2204

0,2214

10,2224

0,2233

0,2243

0,2252

0,2261
0,2271
0,2280
0,22%0

0,2299

0 ,2309

0,2318.

0,2327
0,2336
0, 2345

0,2355

0, 2364'

0,2373
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