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Résumeé

Notre projet consiste a étudier un batiment a usage multiple (habitation et commercial)
composé d’un RDC, 12 étages et un sous sol, implanté dans la wilaya d’Oran.

En premier lieu la description de I’ouvrage, les définitions des caractéristiques des
matériaux utilisés et les reglements employés ont été présenté. Apres cela on a procédé au
pré-dimensionnement des éléments de la structure suivit par 1’étude des planchers et des
éléments non structuraux. Pour 1’étude sismique la méthode dynamique a été choisie, la
modélisation de la structure a été faite a I’aide du logiciel « Etabs 2017 » et les sollicitations
ont été tirées par la suite pour le calcul des portiques, voiles et fondations.

Les résultats trouvés dans cette étude ont été traduits sur des plans d’exécution a 1’aide du

logiciel « Autocad 2016».
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Summary

Our project is to study a multipurpose building (residential and commercial) consisting of a
ground floor, 12 floors and a basement, located in the wilaya of Oran.

In the first place, the description of the work, the definitions of the characteristics of the
materials used and the regulations employed were presented. After that we proceeded to pre-
dimensioning the elements of the structure followed by the study of floors and non-structural
elements. For the seismic study the dynamic method was chosen, the modeling of the
structure was done using the software "Etabs 2017" and the solicitations were drawn
thereafter for the calculation of the gantries, sails and foundations.

The results found in this study were translated into execution plans using the "Autocad 2016
software.
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Introduction générale :

Le développement économique dans les pays industrialisés privilégie la construction verticale dans un
souci d’économie de I’espace.

L’Algérie se situe dans une zone de convergence de plagues tectoniques, elle a de tout temps été
soumise a une activité sismique intense, donc elle est présentée comme étant une région a forte activité
sismique.

Cependant, il existe un danger représenté par ce choix (construction verticale) a cause des dégats
comme le séisme qui peuvent lui occasionner. Chaque séisme important on observe un regain d'intérét
pour la construction parasismique.

L'expérience a montré que la plupart des batiments endommagés au tremblement de terre de
BOUMERDES du 21 mai 2003 n'étaient pas de conception parasismique. Pour cela, il y a lieu de
respecter les normes et les recommandations parasismiques qui rigidifient convenablement la
structure.

Chaque étude de projet du batiment a pour buts:

- La sécurité (le plus important): assurer la stabilité de I’ouvrage ;
- Economie: sert a diminuer les coQts du projet (les dépenses) ;

- Confort et

- Esthétique.

Dans le cadre de ce projet de fin d’étude, nous avons procédé au calcul d’un batiment comportant un
RDC plus 12 étages et 1 sous-sol.

Dans cette étude, on a utilisé le logiciel Etabs (version2017) particulierement efficace dans la
modélisation des batiments a plusieurs étages. Il nous a permis non seulement la détermination des
caractéristiques dynamiques de la structure, mais aussi les efforts internes qui sollicitent chaque
élément de la structure.

Les efforts engendrés dans le batiment, sont ensuite utilisés pour ferrailler les éléments résistants
suivant les combinaisons et les dispositions constructives exigées par le BAEL91 et les régles
parasismiques algériennes «RPA99\Version 2003 ».
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I.1. Présentation de ’ouvrage :

Ce projet consiste a étudier et calculer les éléments structuraux d'une tour en béton armé a usage
multiple implanté & ORAN, qui est une Zone de moyenne sismicité zone ll-a d’apres les régles
parasismiques algériennes (RPA 99 version 2003). Le sous-sol a été utilisé comme parking, RDC pour
vocation commercial (showroom) et les autres étages sont des logements d’habitation.

I.2. Caractéristique géométrique du batiment :

a) Dimension en élévation :

e Hauteur total du batiment a partir du RDC ............... H=47,88m
e Hauteurde RDC...........coiiiiiiiiiiiiiee H=4,08m

o Hauteur d’étage courant..............cceeviiririnnennennnn H=3.40m
e Hauteur d’étage SOUS-SOl...........coovviiiiiiiiiiiiin, H=3,00m

b) Dimension en plan :

e Longueurtotale...............oeviiiiiiiiinnnn.. Liong=26.84m
o Largeurtotale............coeviiiiiiiiiiniinnnn. Lirans=30.12m

c) Schémas des plans :
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Figure.l.1 : Plan d’étage courant




Chapitre . R
:O Introduction et hypothese de calcul
d) Données du site :

- Le batiment est implanté dans une zone classée par les regles parasismiques algériennes 99\version
2003 comme zone de moyenne sismicité (zone Il a) ;

- L’ouvrage appartient au groupe d’usage 2 (ouvrages courant ou d’importance moyenne) ;
- Le site est considéré comme un sol rocheux (S1) et
- La contrainte admissible du sol o,,;=2.5 bar.

1.3. Définition des éléments de I’ouvrage :

a) Ossature :

Le contreventement de la structure est assuré par des voiles et des portiques tout en justifiant
I’interaction portiques voiles, pour assurer la stabilité de I'ensemble sous I'effet des actions verticales
et des actions horizontales.

b) Plancher :

Les planchers sont des parties horizontales de la construction séparant les niveaux d’un batiment, et
capable de supporter les charges d’utilisations, ils résistent bien aux efforts horizontaux, on distingue
Plancher a corps creux et Plancher a dalle pleine :

e Planchers corps creux :

Ce type de plancher est constitué de poutrelles préfabriquées en béton armé ou bétonné sur place
espacées de 60cm de corps creux et d'une table de compression en béton armé d’une épaisseur de 5
cm.

Ce type de planchers est généralement utilisé pour les raisons suivantes :

—  Facilité de réalisation ;

—  Lorsque les portées de I’ouvrage ne sont pas importantes ;

—  Diminution du poids de la structure et par conséquent la résultante de la force sismique et
— Une économie du codt de coffrage (coffrage perdu constitué par le corps creux).

e Planchers dalle pleine :

Pour certaines zones, on a opté pour des dalles pleines comme les balcons, la dalle d’ascenseur et
planche haut sous-sol.

d) Maconnerie :

Les murs extérieurs sont réalisés en doubles parois en briques creuses de (15 cm et10 cm) séparées par
un vide de 5 cm (I’ame d’aire qui joue un role isolant).

Les murs intérieurs sont réalisés en simple cloison en brique creuse de 10 cm d’épaisseur.
e) Balcon :

Dans notre structure les balcons sont représentés par une forme rectangulaire et ils sont réalisés en
console par dalle pleine en béton armé de 16 cm d’épaisseur.

f) Revétement :
- Enduit en pléatre pour les plafonds.

- Enduit en ciment pour les locaux humides (WC, S .D.B, Cuisine).

3



Chapitre . R
:O Introduction et hypothese de calcul
- Enduit en ciment pour les murs extérieur et les cloisons.
- Revétement en carrelage pour les planchers.
g) Acrotere :

La terrasse étant inaccessible, le dernier niveau est entouré d’un acrotére en béton armé d’une hauteur
de 60 cm et de 10cm d’épaisseur.

h) Ascenseurs :

Vu la hauteur importante de ce batiment, la conception d’un ascenseur est indispensable pour faciliter
le déplacement entre les différents étages. 1l est type de 630Kg pour 8 personnes.

i) Fondation :

L’infrastructure, constituée des éléments structuraux des sous-sols éventuels et le systeme de
fondation doivent former un ensemble résistant et rigide ; cet ensemble devra étre capable de
transmettre les charges verticales et de limiter les tassements différentiels. Notre fondation est
constituée d’un radier nervuré.

1.4. Définition des états limite :

Un état limite est celui pour lequel une condition requise d’une construction ou d’une de ses éléments
(tel que la stabilité et la durabilité) est strictement satisfaite et cesserait de 1’étre en cas de modification
défavorable d’une action (majoration ou minoration selon le cas).

On distingue deux états limites :
o Etat limite ultime :
Correspondant a la limite :

—  Soit de I’équilibre statique de la construction (pas de renversement).
—  Soit de la résistance de 1’un des matériaux (pas de rupture).
— Soit de la stabilité de forme.

e FEtat limite de service :

Définissant les conditions que doit satisfaire 1’ouvrage pour que son usage normal et sa durabilité
soient assurés :

—  Etat limite de compression du béton.
—  Etat limite d’ouverture des fissures.
—  Etat limite de déformation.

1.5. Caractéristiques mécaniques des matériaux :

1.5.1.Introduction :

Les caractéristiques des matériaux utilisés dans la construction seront conformes aux régles techniques
de conception et de calcul des structures en béton armé CBA 93, le réglement du béton armé aux états
limites & savoir le BAEL 91, ainsi que le reglement parasismique Algérien RPA 99/2003.
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1.5.2.Le béton :

Le béton est un matériau constitué par le mélange du ciment, granulats (sable et gravillons), eau de
gachage et d’adjuvant (éventuellement). Le béton armé est obtenu en introduisant dans le béton des
aciers (armatures) disposés de maniére a équilibrer les efforts de traction. C’est le matériau de
construction le plus utilisé au monde, que ce soit en batiment ou en travaux publics.

Il présente une trés bonne résistance a la compression, par contre il résiste mal a la traction.
1.5.2.1.Dosage du béton :

On appelle dosage le poids du liant employé pour réaliser 1 métre cube de béton.

Tableau 1.1 : la composition d’un métre cube (m®) de béton

graviers15/25 Sables 0 /5 Ciment CPJ(CEMII)45 eau
800L 400L (350KQ) 175L

Le béton de propreté est dosé 250Kg/m® de ciment CPJ 45
1.5.2.2.Résistance et caractéristiques :
a) Résistance a la compression :

Dans les constructions courantes, le béton est défini, du point de vue mécanique, par sa résistance
caractéristiques a la compression (a 28 d’age noté « f.,g »).

Pour des calculs en phase de réalisation, on adoptera les valeurs j jours, définies a partir de f.gpar :

Pour les résistances f.s< 40Mpa:

f

- J . _
CJ_4,76+0,83]c028 si j< 60jours

fcjzlilfczs si j> 60jours
-pour des résistances f.s> 40Mpa:

j .. .
=— <
G 1,40+0‘95f028 Si j< 28jours

fcj=fc28 si j> 28jours
Pour notre projet d’étude on adoptera : f..s=25Mpa
b) Résistance a la traction :

La résistance a la traction du béton « f;; » a I’4ge d’un jour « j » varie en fonction de sa résistance a la
compression a 28 jours.

La résistance a la traction est conventionnellement définie par les relations suivantes :
f;=0,6+0 ,06xf; Si fs< 60Mpa
f;=0,275(fy)*" si fos> 60Mpa
Pour notre projet d’étude on adoptera :

fips=0.6+0 ,06x;28=0,0+0 ,06x 25 avec f,3=25Mpa

ft28:2,1Mpa
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1.5.2.3.Module de déeformation longitudinale du béton :

On définit le module de déformation longitudinale comme étant le rapport de la contrainte normale et
la déformation engendrée, selon la durée de I’application de la contrainte, on distingue types de
modules :

—  Module de déformation longitudinale instantané : (Art A-2.1.21BAEL91).

Le module instantané est utilisé pour les calculs sous chargement instantané de durée inférieure a 24h.
E;=11000Vf,;=11000¥25avec : fs=25Mpa

Eij=32164.19Mpa.

—  Module de déformation longitudinale différée : (Art A-2.1.21BAEL91).

On utilisera le module différée des chargements de longue durée (cas courant), qui prend en compte
artificiellement les déformations de fluage du béton.

Ej=3700%/f,;=3700%/25 avec :f.,s=25 Mpa
E.;=10818.86Mpa
1.5.2.4. Coefficient de poisson : (ArtA-2.1.3BAEL91).

La déformation longitudinale est toujours accompagnée d’une déformation transversale, le coefficient
de poisson par définition est le rapport entre la déformation transversale relative et la déformation
longitudinale relative.

Le coefficient de poisson est donné par :

v = (4a/a)/ (AL/L)

Avec :

Aa/a : Allongement relatif de la section transversale.
AL/L : Allongement relatif de la section longitudinale.
Il est pris égale a :

v = 0,2 pour l'etat limite de service (E.L.S)

v = 0 pour l'etat limite ultime de résistance (E.L.U.R)
1.5.2.5.Les contraintes limites :

e Etat limite ultime (ELUV) :

a) Contrainte ultime du béton :

Pour le calcul a I’E.L.U, on adopte le diagramme dit « parabole-rectangle » (fig. 1.2). En compression
pure, le diagramme est constitué par la partie parabole du graphe ci-dessous, les déformations relatives
étant limitées a 2%o.

En compression avec flexion (ou induit par la flexion), le diagramme qui peut étre utilisé dans tous les
cas et le diagramme de calcul dit parabole rectangle.
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Fioo 15%00 el
Figure .1.2 : Diagramme parabole-rectangle des contraintes-déformations du béton

Avec :

0.85 f¢;j

-fou : Contrainte ultime du béton en compression  fy,= oy
b

-yp : Coefficient de sécurité du béton, il vaut 1.5pour les combinaisons normales et 1.15 pour les
combinaisons accidentelles.

-0 : Coefficient qui dépend de la durée d’application du chargement. Il est fixé a 1 lorsque la durée
probable d’application de la combinaison d’actions considérée est supérieure a 24h, a 0.9 lorsque cette
durée est comprise entre 1h et 24h et & 0.85 lorsqu’elle est inférieure a 1h.

b) Contrainte ultime de cisaillement :

La contrainte ultime de cisaillement est limitée parz < T

T=min (0.13f.5, 4Mpa)=3.25 MPa—cas normal (fissuration peu nuisible)
T=min (0.10 f.g, 3Mpa)=cas ou la fissuration est préjudiciable.
—  Etat limite de service(ELS) :

Les déformations nécessaires pour atteindre I’ELS sont relativement faibles.

On suppose donc que le béton reste dans le domaine élastique. On adopte la loi de Hooke pour d’écrire
le comportement du béton a I’ELS, pour des charges de longue durée Ey=E,; et v=0.2

La contrainte limite de service en compression du béton est limitée par :
Gbc S a.bC
Avec : 05,.=0.6f g avec f3=25Mpa

0p=0.6Xx 25
0pc=15 Mpa
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1.5.3.Acier :
1.5.3.1.Définition :

L’acier est un alliage fer carbone en faible pourcentage, son réle est d’absorber les efforts de traction,
de cisaillement et de torsion, on distingue deux types d’aciers :

— Aciers doux ou mi-durs pour 0.15 a 0.25% de carbone et
— Aciers durs pour 0.25a 0.40 % de carbone.

Le critére essentiel qui caractérise les aciers est leur limite d’élasticité « fe ».
Le module d’élasticité longitudinal de I’acier est pris égale a : Ec=200000 MPa.
1.5.3.2. Type d’acier utilisé :

—  Barres lisses—»F.E235
—  Barre a haute adhérence—F.E400
—  Treillis soudé de diameétre 6 a haute adhérence—F.E520

1.5.4.2.Contraintes limites :
—  Etat limite ultime (ELU) :

Pour le calcul on utilise le diagramme contrainte-déformation de la figure 1.3.

fe: Limite d’élasticité de I’acier f,=400 Mpa

¥, - Coefficient de sécurité (y, =1.15 en situation normale et 1 en situation accidentelle)

E, : Module d’élasticité de ’acier Es =2x 10°Mpa

sty

¥s= 1,15 en généra fe| & réd

T/ YST f Thgramme de cakul |

_10%% : Trac tion
Es5c H

fe/(ysEs) 0.
I —

Tsc

Figure .1.3 : Diagramme contrainte-déformation de [’acier

—  Etat limite de service (E.L.S) :
Les contraintes admissibles de ’acier sont données comme suit :

—  Fissuration préjudiciable, il n’ya aucune vérification a effectuer en ce qui concerne oy
—  Fissuration peu préjudiciable :

0, < &5 AVeC og=min (5f,, 110,/1. foz5)

—  Fissuration tres préjudiciable :
0, < G Avec a,=min (5., 90\/1. feze)
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Avec n : Coefficient de fissuration

_ { 1.0 pour rond lisse
T=11.60 pour haute adhérence

1.6. Combinaisons de calcul :

Les sollicitations sont calculées en appliquant a la structure les combinaisons d’actions définies ci-
apres :

Les combinaisons de calcul a 1’état limite ultime de résistance « E.L.U.R » sont :
Pour les situations durables :  1.35G+1.5Q

— Pour les situations accidentelles « séisme, choc... »  G+Q=E

G+Q+£1.2E

0.8GtE

Les combinaisons de calcul a 1’état limite de service « E.L.S »:
G+Q
Avec G : charge permanente  Q : charge d’exploitation ~ E : I’effort de séisme

I.7.Reglement utilises :

— Reégles parasismiques algériennes R.P.A 99 version 2003 ;

— Reégles BAEL 91 modifiées99 ;

—  Charges permanentes et charges d’exploitation DTR B .C.2.2 ;

— Regles de conception et de calcul des structures en béton armé C.B.A.93 ;
— Regles de calcul des fondations superficielles DTR 2.33.1 et

— Régles d’exécution des travaux de fondations superficielles DTR B.E 1.31.

1.8.Logiciel utilisés :

—  ETABS (version 2017) : pour la modélisation de la structure et
— AUTOCAD (version2016) : pour les dessins des plans.




Pré dimensionnement

I1. Pré dimensionnement :

11.1.Prédimmensionnement des poutres :
En construction, les poutres doivent avoir des sections réguliéres soit rectangulaires ou carrées.
Ces sections sont obtenues en satisfaisant les conditions suivantes :

—  Critére de rigidité et
—  Condition des regles parasismiques algériennes RPA99 version 2003.

Selon le B.A.E .L.91, le critere de rigidité est comme suit :

L <h <L
15~ 710

0.4h< b < 0.8h

h;: hauteur totale de la poutre
Avec : b:largeur de la poutre
L:portée libre entre nus d'appuis

11.1.1.Poutre principale :
Lmax=599cm= 39.93cm < hy < 59.9cm —on prend h=50cm
22cm< b < 44cm— on prend b=30cm

D’apres le R.P.A.99 (version 2003), on a:

b =30cm = 20cm ... ... ... ... ... condition vérifiée
h; =50cm = 30cm ... ... ... condition vérifiée
Ft =166<4....... condition vérifiée

Donc on prend la section des poutres principales (30x 50) cm?
11.1.2.Poutre secondaire :

Lmax=388cm=25.86cm< h; < 38.8cm — on prend h=35cm

16cm < b < 30cm = onprend b = 30cm

D’apres le R.P.A.99 (version 2003),0n a:

b =30cm = 20cm ... ... .....condition vérifiée
hy =35=30cm........ condition vérifiée
h
?t =116 <4 ........condition vérifiée

Donc on prend la section des poutres secondaires (30x 35) cm?
11.2.Predimmensionnement des planchers :

L’épaisseur des planchers dépend le plus souvent des conditions d’utilisation que des vérifications de
résistance. Aussi, 1’épaisseur des planchers est déduite a partir des conditions suivantes :

- Condition de fleche ;
- Condition coupe-feux ;
- Condition d’isolation thermique ;

10



Pré dimensionnement

- Condition d’isolation phonique.
Pour le batiment étudié, deux types de planchers vont étre utilisés :

- Plancher a corps creux en partie courante et RDC
- Plancher dalle pleine pour le sous-sol ainsi que les balcons et ascenseur.
11.2.1.Plancher a corps creux :

Le pré dimensionnement se fait a partir de la condition de fléche :

L L
— < h; < — ,avec L=398cm
25 20

A { h:: hauteur totale du plancher
L: portée maximale de la poutrelle entre nus d'appuis

15.92 < h;< 20 = h;=20 cm d’épaisseur, soit un plancher (16+4) cm
Avec 4cm : épaisseur de la table de compression

Epaisseur du corps creux : 16 cm

h=20cm
hg=4cm
h1:16
60 - -
B b =
- he 3
—_— -
24 a h h
© hl 1
- -
12 bo

Figure.ll.1. : Section d’une poutrelle

Treillis soudé Dalles de (ombreSSioﬁ

Poutrelles \

’ Chapeaux
#'d'Encastrement

Entrevous :
Chapeaux de Rive

Figure.l1.2. : Planché corps creux
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11.2.2.Dalle pleine :
- Condition de résistance a la flexion :
Pour des raisons de flexibilité et de rigidité la hauteur de la dalle pleine est donnée par :
p =Lx/Ly<0.4-la dalle portant dans un seul sens :

ho= (1/35+ 1/30) Lx
0.4< p < 1 - ladalle portant suivant deux directions :

ho= (1/50= 1/40) Ly
On a: Lx=398cm

Ly=621.5cm

p= LX_3% _0.64> 0.4 =la dalle portant dans deux sens
LY 6215

Donc ; 398/50< h, <398/40=7.96< h, <9.95

- Condition d’isolation acoustique :

Contre les bruits aérien : hy=14cm

Contre les bruits d’impacts : hy=16cm

- Condition de sécurité en matiére d’incendie :

7cm pour 1 heure de coupe-feu

11 cm pour 2 heures de coupe-feu

On adopte pour 1’épaisseur de la dalle pleine

hy=16cm

11.2.3.Evaluation des charges et des surcharges :

Cette étape consiste a évaluer les charges qui influent directement sur la résistance et la stabilité de
notre ouvrage.

- Charge permanente :
Plancher terrasse inaccessible (corps creux) :

Chargement Epaisseur (m) Poids volumique Poids surfacique
(KN/m?) (KN/m?)
1 Gravillons de protection 0,03 20 0,6
2 Etanchéité multicouche 0,2 6 1.2
3 Forme de pente 0,1 22 2,2
4 Isolation thermique 0,04 5 0,2
5 Plancher a corps creux (16+4) 0,16+0,04 - 2,80
6 Enduit en platre 0,1 15 1,5
Charge permanente totale G=8.5

12



—  Plancher étage courant :

Pré dimensionnement

Chargements Epaisseur (m) Poids volumique Poids surfacique
(KN/m?) (KN/m?)
1 Carrelage 0,02 20 0,40
2 Mortier de pose 0,02 20 0,40
3 Lit de sable 0,02 18 0,36
5 Plancher a corps creux 0,16+0,04 - 2,8
(16+4)
6 cloison 0,1 0.75
7 Enduit en platre 0,02 15 0,30
Charge permanente totale G=5,01
—  Plancher dalle peine :
désignation Epaisseur (m) Poids volumique Poids surfacique
(KN/m®) (KN/m?)
1 carrelage 0,02 20 0,40
2 Mortier de ciment 0,02 20 0,40
3 Lit de sable 0,02 18 0,36
4 Dalle pleine 0,16 25 4,00
5 cloison 0,1 - 0.75
6 Enduit en platre 0,02 15 0,30
Charge permanente totale G=6,21

e Surcharges d’exploitation :

1-surcharge du plancher terrasse inaccessible......................... Q=1.00KN/m?
2-surcharges des plancher étage courant (habitation)................ Q=1.50KN/m2
3-surcharge du plancher de RDC (showroom)........................ Q=5.00KN/m?
4- surcharge du plancher sous-sol (parking)........................... Q=2.50KN/m?

11.3.Pré dimensionnement des voiles :

11.3.1.Voile de contreventement :

Les voiles sont des murs réalisés en béton armé. Le systeme de contreventement utilisé dans notre cas
est mixte assuré par des voiles et des portiques. Les charges horizontales sont reprises conjointement
par les voiles et les portiques proportionnellement & leur rigidité et ils doivent reprendre au plus 20%

des sollicitations dues aux charges verticales.

D’apres les regles parasismiques algériennes RPA99 version 2003, on considére comme voile de

contreventement satisfaisant la condition suivante :

— L>4a

13




Pré dimensionnement

Avec :

L : longueur du voile

a: épaisseur des voiles (amin=15 cm)
he : hauteur libre d’étage

Notre site se situe & Oran (zone lla)

nombre de niveau >4
la hauteur >14m

i

NN

T
gh:!r'

Figure 11 .3. : Coupe sur voile en élévation
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— 25

Figure 11.4. : Vue en plan des voiles.

—p o

|8
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Pré dimensionnement

e voile d’étage courant :
etage =3.40-0.20=3.20M=845> —="=0.16m
e voilede RDC

hroc =4.08-0.18=3.9m=agpc> §:0.195m

Niveaux Epaisseur (cm)
RDC 20
1%au 12°™ étage 20

11.3.2.Voile d’ascenseur :
a> le

25
e voile de sous- sol :
Neous.coi=3.00-0.16=2.84M=ag . co= %=0.114m
e voilede RDC :
hroc =4.08-0.18=3.9M=arpc> % =0.156m

e voile d’étage courant :

heage =3.40-0.20=3. 2M =6 22=0.128m

niveau Epaisseur (cm)
Sous-sol 15
RDC 15
1%au12°™ 15

11.3.3.Voile périphérique :

C’est un élément d’infrastructure, continu entre le niveau de fondation et le niveau de base de la
construction. Ce voile doit avoir les caractéristiques suivantes :

— les armatures sont constituées de 2 nappes
—  épaisseur=15cm

{hsous—sol =3.00—-0.16 = 2.84m he_2.84

> —=——=
s em a> -¢====0.114m

On adoptera : a=20cm
11.4.Pré dimensionnement des poteaux :
11.4.1.Principe :

Les poteaux sont pré-dimensionnés en compression simple. Le choix se fait selon le poteau plus
sollicité de la structure ; ce qu’il correspondant au poteau qui reprend la surface du plancher la plus
importante.

16




Pré dimensionnement

On utilise un calcul basé sur la descente de charge tout en appliquant la loi de dégression des charges
d’exploitation.

11.4.2.Poteau le plus sollicité :

On fixe notre choix au poteau axes (B, 4) comme il est motionné sur la figure suivante d’ou la surface
hachurée c’est elle supportée par le poteau pour tous les étages.

® @ ©

I

N7

e
©

5
pP-P
512

P-S

s
@

4.88
4.88/2

4.28/2 | 3.86/2

4.28 3.86 g~

Figure 11.5. : Schéma représentatif du poteau le plus sollicité

11.4.3.Calcul de la surface supportée par le poteau le plus sollicité :
Soit S la surface supportée par poteau axe (B, 4) :

— Lalongueur afférente de la poutre principale (P.P.) :Lat(pp=4.94m
— Lalongueur afférente de la poutre secondaire (P.S.) :Latp,=4.07m

S=(5/2+4.87/2) x(4.28/2+3.86/2)=20.11m?
—  Lasurface afférente du plancher :Sq(pianchen=20.11m?

11.4.4.Effort normal ultime dans chaque niveau :

a)Les efforts de compression due aux charges permanentes Ng:

e Plancher terrasse :

-Poids propre du plancher : GpasseX S = (8.5%20.11)=170.94KN

-Poids propre des poutres principale : yp X (b x h) x L=25 x (0.30x0.50) x4.94=18.53KN
-Poids propre des poutres secondaires : yp X (b x h) x L=25 x (0.30x0.35) x4.07=10.68KN

G=200.15KN
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e Plancher étage courant :

- Plancher étages : Ggage X S = (5,01x20.11)=100.75KN

-Poids propre des poutres principale : y, X (b x h) x L=25x (0.30x0.50) x4.94=18.53KN

-Poids propre des poutres secondaires : y, X (b x h) x L=25 x (0.30x0.35) x4.07=10.68KN
G=129.96KN

e Plancher a dalle pleine :

- Plancher étages : Geuge X S =(6.21x20.11)=124.88KN

-Poids propre des poutres principale : y,X (b x h) x L=25x (0.30x0.50) x4.94=18.53KN

-Poids propre des poutres secondaires : y, X (b x h) x L=25 x (0.30x0.35) x4.07=10.68KN

G=154.09KN
b) Les efforts de compression due aux charges d’exploitation Q :

Loi de dégression :

Puisque il est rare que toutes les charges d’exploitation agissent simultanément, on applique pour leur
détermination la loi de dégression qui consiste a réduire les charges identiques a chaque étage de 10%
jusqu’a 0.5Q de bas vers le haut .

D’ou Q : charges d’exploitation

Ce qui donne : Qo+3;—nn (Qi+Qat....... + Q,) selon les regles de « BAEL 91modifié 99 », avec :
— n:nombre d'étage

— Qo:la charg d'exploitationsur la terrasse

- Q1,05 e , Qn: les charges d’exploitations des plancher courants respectivement de haut vers
le bas.

Tableau 11.1 : Dégression des charges d’exploitation

Niveau Surcharges Y des
De d’exploitation ¥ des surcharges d’exploitation surcharges
Planchers d’exploitatio
n (KN/m2)
T Qo Qo 1.00
P11 Qs Qo +Q1 2.5
P10 Q> Qo +0.95(Q1+Q,) 3.85
P9 Qs Qo +0.90 (Q:+Q, + Q3) 5.05
P8 Qs Qo+ 0.85 (Q1+ Qx+Qs+ Q) 6.1
P7 Qs Qo + 0.80 (Q1 +Q2+Q3+Q4+Qs) 7
P6 Qs Qo +0.75(Q1 + Qp+Q3+Q4+Q5+Qe) 7.75
P5 Qs Qo+ 0.71 (Qr e, +Q7) 8.46
P4 Qs Qo+ 0.69 (QrF.eeieieiininn. + Qs) 9.1
P3 Qo Qo+ 0.67 (QrF.eeeieiiiiiiinnnn, +Qo) 10.05
P2 Qo Qo+065(Q1+ ..o +Q10) 10.75
P1 Qu Qo+064(Qr+..cciiiiiiiin. .. +Qu1) 11.56
PO Q12 Qo+0.63(Qr+.cuiuiiiiiiiiann +Q12) 12.34
P.RDC Q13 Qo+0.63(Qrt.eviniiiiiiiiinnn +Q1) +5 17.34




Pré dimensionnement

Tableau 11.2 : Dégression des charges permanentes

Niveau Charges ¥ charges
De permanentes Y des charges permanentes permanentes
Planchers (KN/m2)
T Go 8.5 8.5
P11 Gy 8.5+5,01 13,51
P10 G, 8.5+2x5,01 18.52
P9 Gs 8.5+3X5,01 23.53
P8 Gy 8.5+4X5,01 28.54
P7 Gs 8.5+5X5,01 33.55
P6 Ge 8.5+6X5,01 38.56
PS5 Gy 8.5+7X5,01 43.54
P4 Gg 8.5+8X5,01 48.58
P3 Gy 8.5+9X5,01 53.59
P2 Gio 8.5+10X5,01 58.6
P1 Gu 8.5+11X5,01 63.61
PO Gro 8.5+12X5,01 68.62
P.RDC Gis 8.5+13X5,01 73.63

11.4.5.Méthode de calcul :
Le pré dimensionnement des poteaux doit respecter les trois conditions suivantes :

a. Condition de résistance et Condition de stabilité de forme.
b. Condition imposée par les régles parasismique algérienne RPA 99 version 2003.

a. Condition de résistance et stabilité de forme :
On sait que :
B, > BNy

[9.(%)%.85(3%).05]

D’apres les régles parasismiques algériennes RPA 99 version 2003

On prend Bi=0,8% (zone lla)

Avec :

B, : section nette du béton, B,= [(a-0.02) (b-0.02)] ;

0 : Facteur de durée d’application des charges (6=1) ;

a,=résistance de calcul du béton en compression a 1’état ultime.
Ny=1.35Ng+1.5Nq

Ng : effort normal du aux charges permanentes ;

Ng: effort normal du aux charges d’exploitation.

Il se calcul en appliquant la loi de dégression des charges d’exploitation
p=1+0.2 (A+35)*> avec A<35

[ : Coefficient qui dépend de 1’élancement du poteau

Pour toutes les armatures participe on prend A— $=1.2

e
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Pré dimensionnement

as=$=348 Mpa : résistance de calcul des aciers a L’ELU avec :fe=400Mpa

La formule précédente devient égale :

B.>(1.2.N,)/[(14.2/0.90)+0.85 (0.008x348)]

Donc B>0.6614N,

b. Condition imposées par les régles parasismiques algériennes R.P.A 99 version 2003
Pour la zone Illa: on a

1. Min (hyby)>25 cm
2. Min(hyb;)=he/20
3. 1/4<bi/h;<4

Avec

he - La hauteur libre d’étage

11.4.6.Calcul de la section du poteau :
N,=1.10 X (Nupicn + Nupp + Nups + Npor)
Exemple de calcul :

Calcul de la section du poteau :( 12°™ étage)
Effort normal ultime du plancher Ny :

{ G = 8.5KN/m?
Q = 1.00KN/m

Nupicn=12.97%20.11=260.93KN

—q (plancher)=1-356+1-5Q: ql(plancher)=12-97 KN/m?

Effort normal ultime de la poutre principale Ny :
G p)=1.35(25% 0.3 x 0.5)=5.0625KN/m|
N,pp=5.0625x4.94=25.008KN

Effort normal ultime de la poutre secondaire Ny :
020 p)=1.35(25x 0.3 x 0.35)=3.5437KN/ml

Nyps= 3.5437x4.07=14.42KN

Effort normal ultime du poteau Npot

Nypot =OKN

Nu=1.10x%(229.455+25.008+14.42+0)
Nu=295.77KN

B;>0.6614 N,= B>195.62

Donc on prend (30x30)cm?

Veérification suivant les regles parasismiques algérienne RPA 99 version 2003

min(a, b) = 25cm  (min(30,30) = 30cm = 25cm

. h . 320
min(a, b) = ﬁ -J min(30,30) > >0 = 16 —> (v
1 <2<y 1 < 30 <4
4= b 47~ 30

e
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Tableau 11.3:tableau choix de la section du Poteau.

Pré dimensionnement

Hauteur : , , NUPP NUPS Nu Pot Nu Long Nu pL NU a(cm)
dEtage | Vveau | G (KN | QKN | ey (KN) (KN) (KN) (KN) (KN) Br alem | choisi
1
3,4 12°%tage 8,5 25,00875 | 14,4230625 0 - 260,872755| 345,35025 | 227,031167 | 17,0973894| 30
3.4 11°6tage 13,51 25 50,0175| 28,846125 0 - 442,096383| 599,10401 | 395,408646 | 21,8848849 30
3,4 10°étage 18,52 3,85 75,02625 | 43,2691875 0 - 618,796207 | 847,65539 | 559,452558 | 25,6527495| 30
5,05
3,4 09°%tage | 2903 100,035|  57,69225 0 - 790,972225| 1091,0044 | 720,062901 | 28,8339878| 40
3,4 08°étage 28,54 6,1 125,04375 | 72,1153125 0 - 958,624438| 1329,151 | 877,239677 | 31,6182322| 40
3,4 07°tage | 33,55 7 150,0525| 86,538375 0 - 1121,75285 | 1562,0953 | 1030,08288 | 34,1089222| 45
3,4 06°%tage | 38,56 7,75 175,06125 | 100,961438 0 - 1280,35745| 1789,8372 | 1181,29252 | 36,3699363| 45
34 05°étage 43,54 8,46 200,07| 115,3845 0 - 1436,94142 | 2015,2553| 1330,0685 | 38,4701042 45
9,1
34 04°étage 48,58 225,07875 | 129,807563 0 - 1593,04285 | 2240,1185 | 1478,47824 | 40,4509848 50
, 53,59 10,05 0 . 50
3,4 03°étage ! 250,0875 | 144,230625 1757,67919 | 2474,7969 | 1633,36597 | 42,4149226
10,75
3,4 02°étage 58,6 275,09625 | 158,653688 0 - 1914,77586 | 2700,8047 | 1782,53108 | 44,2200318| 60
11,56
3.4 01°%tage | 0361 300,105 173,07675|  © - 2075,18999 | 2930,6275 | 1934,21415 | 459797016 00
12,34
4,08 RDC 68,62 325,11375 | 187,499813 0 - 2234,69935| 3159,4099| 2085,2105 | 47,6641052 65
17,34
3 sous-sol 73,63 350,1225 | 201,922875 0 - 2521,47843| 3534,5524 | 2332,80457 | 50,2991156 65
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Tableau 11.4: vérification au flambement.

Pré dimensionnement

LO (cm) Lf(cm) I(cm4) B(cm?) i(cm?) A A <35
340 238 67500 900 8,660254038 |27,4818728 (OAY)
340 238 67500 900 8,660254038 |27,4818728 CcCV
340 238 67500 900 8,660254038 |27,4818728 (OAV)
340 238 213333.333 1600 11,54700538 | 20,6114046 CV
340 238 213333,333 1600 11,54700538 | 20,6114046 CV
340 238 341718,75 2025 12,99038106 | 18,3212485 (OAV)
340 238 341718,75 2025 12,99038106 |18,3212485 CV
340 238 341718,75 2025 12,99038106 |18,3212485 CV
340 238 520833.333 2500 14,43375673 | 16,4891237 (OAV)
340 238 520833 333 2500 14,43375673 | 16,4891237 (OAV)
340 238 1080000 3600 17,32050808 | 13,7409364 CV
340 238 1080000 3600 17,32050808 | 13,7409364 CV
408 285 6 1487552.08 4225 18,76388375 | 15,2207296 CV
300 210 1487552 08 4225 18,76388375 |11,1917129 (OAV)
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Etude des planchers

I11. Etude des planchers :

I11.1. Plancher a corps creux :

Ce type de plancher est constitué par des éléments porteurs (poutrelles) et par des éléments de
remplissage (corps creux).

2,

hy

Figure 111.1.1 : Coupe transversale d’'un plancher & corps creux

111.1.1.Détermination des dimensions des poutrelles :

Les poutrelles travaillent comme une section en Té, dont les dimensions sont indiquées sur la figure

suivante :
- b” .
ho I
_
b1 h:
—
bo

Figure 111.1.2 : Schéma de calcul d’un plancher a corps creux

D’apreés les regles du (BAEL 91), la largeur des tables de compression sera calculée a partir de la plus
faible des valeurs suivantes de (b;)

bi< (Ln-bo)/ 2

bi<(L/ 10)

6ho<b;<8hy

b=2b;+b,

Avec :

L, : distance entre axes des poutrelles

Suivant les régles algériennes la distance L, est prise généralement égale & 60 cm.
L : La distance entre nu d’appui de la travée considérée :

On prendra :by=12cm
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b1<(L.-12)/2= (60-12)/2=24cm
L/10=398/10=398/10=39.8cm
6ho<b;<8hy=6x4<b1<8*4=24cm=<b;<32cm
b;<min(24 ;39.8 ;32)cm

Donc : 60

b;=24cm
b=2b,+h,=2x24+12=60cm N

Les dimensions : ""'T"" o
h=20cm

hg=4cm

bo=12cm —_— -

b =60cm 12

Figure 111.1.3 : Section d’une poutrelle
111.1.2.Etude de la dalle de compression :

La dalle de compression doit avoir une épaisseur minimale de 4cm et étre armée d’un quadrillage des
barres dont les dimensions des mailles ne doivent pas dépasser :

20cm : pour les armatures perpendiculaire aux nervures(A.L)
30cm : pour les armatures paralléles aux nervures (All)

La section minimale des armatures doit étre :
Pour I’écartement des axes des nervures L, inférieur ou égale a 50cm, ona:
AL1>200/f,

Pour I’écartement des axes des nervures L, comprise entre 50 et 80 cm, on a :
AL>4.L/f,

N . . . Al
Les armatures paralleles aux nervures, doivent avoir une section : A || > -

++ Détermination des armatures :
Armatures perpendiculaire aux nervures :

On a: 50<Ln=60 cm<80cm

AL1>4Ln/Fe =4x60/400=0.6

Fe : Limite d’élasticité (treillis soudé)¢ps  Fe=500 MPa
On prend 5¢¢/mi=>A1=1.41cm?/ml ; e=20cm

¢+ Armatures paralléles aux nervures :
Al>AL1/2=Al=1 .41/2=0.71cm?/ml=5¢/ml
All=0.71cm?/ml ; e=20cm

Donc on adoptera un treillis soudé ¢ de maille (200x200) mm?
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111.1.3.Etude des poutrelles :

111.1.3.1.Evaluation des charges :
Plancher terrasse :

{G = 8.5KN/m?
Q = 1.00 N/m?

Plancher étage courant :

{ G = 5.01KN/m?
Q = 1.50KN/m?

Plancher RDC :

{G = 5.01KN/m?
Q = 5.00KN/m?

Combinaisons fondamentales :

Terrasse :

ELU :0,=(1.35xG+1 .5xQ)x0.6=(1.35%8.5+1.5x1.00)x0.6=7.79KN/ml
ELS :9:=(G+Q)x0.6=5.7KN/ml

Etage courant :

ELU :0,=(1.35xG+1 .5xQ)x0.6==(1.35x5.01+1.5%1.50)x0.6=5.41KN/ml
ELS :9:=(G+Q)x0.6=3.90KN/ml
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111.1.3.2. Type de poutrelles :

« Etage courant :
On distingue 5 types de poutrelles :

Type 1: 7 travées

Etude des planchers

3.7

T o o o o .o e e B B e B

Type 2 : 2 travées

YYYVYVYYIYIYIVYYYYIYVIYIYY

555N 3.22 _— 3.57 _—

Type 3 : 3 travées

Type 5 : 3 travées

Y YV Y Yy VYV iY Y VYOI YYYYYIITILILY
AN AN

_ 4.28 _— 3.86 _

3.7

T
}
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111.1.3.3:Détermination des sollicitations des poutrelles :

La poutrelle est considérée comme reposante sur deux appuis (simplement appuyée), elle supporte son
poids propre, le poids des corps creux et de la surcharge due a la main d’ceuvre.

Les deux méthodes utilisées pour le calcul des sollicitations dans les poutrelles sont :

- La méthode forfaitaire et
- La méthode de Caquot.

¢ Les conditions d’application de la méthode forfaitaire :

Q < Min (2G ;5 KN/m?)
Le moment d’inertie est constant dans les différentes travées
La fissuration est considérée comme peu nuisible

Les rapports portés successives des travées sont dans un rapport entre 0,8 et 1,25

0.8

IN
IN

1.25

Iil

0.8

IA
IA

|
—<1.25
h+1

% Principe de la méthode :
Soit My la valeur maximale du moment fléchissant dans la travée indépendante de méme portée que la
travée considérée et soumise aux mémes charges :

—at

M= .

Soit :a=—2
G+

a : coefficient

p : la surcharge d’exploitation non pondérée
G : la charge permanente non pondérée
Moment en travee :

Mg+
2

M+ M0\ > [max((140.3a) :1.05)]

1.2+0.3a

Mtz( ) M, —» dans le cas d’une travée de rive

1+0.3ax
2

Mtz( )Mo —— dans le cas d’une travée intermédiaire
My : Le moment en appuis de gauche

Mgy : Le moment en appuis de droite

e Moment en appuis :

Ma=—0.2M, cas d’un appui de rive partiellement encastré

Ma=—0.4M; cas d’un appui de rive encastré W% 'O';M" /7%’

M.<-0.6M, cas d’une poutre a deux travées
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Mz=—0.5M, pour les appuis voisins des appuis de rive
d’une poutre a plus de deux travées

o o -05M.  -0.4M. -0.5M.
M,=—0.4M, pour les autres appuis intermédiaires Ay AN AN AN
Vérification des conditions :

Q = 1,5KN/m2 < min (2x5, 01; 5KN/m2) =5KN/m2 ....................... CV.

Les moments d’inertic des sections transversales sont les mémes dans les différentes
travées......... .. CV.

La fissuration est considérée comme peu nuisible........................ CV.

Le rapport entre 2 travées 0.85%51.25 est vérifié.

Tableau I11.1.1 : Le rapport entre 2 travées

L; Lisq Li/Lisy Condition
3.22 3.57 0.90 Condition verifier
3.57 4.28 0.83 Condition verifier
4.28 3.86 1.10 Condition verifier
3.86 3.70 1.04 Condition Verifier
3.70 3.60 1.02 Condition Verifier
3.60 4.26 0.84 Condition Verifier

e Exemple de calcul :

Etage courant : type 5

Figure 111.1.4 : Poutrelle type 5

« Etat limite ultime :
Qu=5.41K N/mz

e  Calcul du moment fléchissant isostatique :

Mopg=2 =424 207 13 18KN.m
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_q. 12 5.41X(3.86)%_

Mop~=—
0BC 8

=10.72KN.m

q.1*_5.41%(3.70)*_
8

Mocp=— =9.865KN.m

e  Moment en appuis:
Ma=-0.2XMgap=-0.2x13.18=-2.64KN.m
Mg=-0.5%[Max(Moas : Mogc)]= -0.5x[max(13.18.10.72)]=-6.59KN.m
Mc=-0.5x[max(Moac :Mocp)]=-0.5%[max(10.72.9.85)]=-5.36KN.m
Mp=-0.2XMgcp=-0.2x9.85=-1.97KN.m

. Moment fléchissant en travée:

P _ 15

G+P  5.01+1.5

=0216=0<a= 0.216§§ ........ cv

Travéede rive AB :

Mp+Mp

=>max {105 MOAB ,( 1+ 0;3a)MOAB}

MtAB+

MA+MB 2.64+6.59

Mag=>1.07Moap- =1.07 x 13.19 — =9.42KN/m?

Mg(1.20+0.3% ) @=0.632x13.19:8.34KN.m

On prend Mipg=9.42K N.m

Travée intermédiaire BC :

Mp+Mc

Migc+

2( 1+ O,3a)MOBC

Mp+M¢ 6.60+5.37

Mc>1.07Mggc.- =1.07x10.73- =5.50K N.m

M(1+0. 3><a) —O 532x10.73=5.71KN.m

On prendMgc=5.71KN.m

Travée de riveCD :

MC+MD 5.37+1.97

=1.07x09. 86—T=6.82N.m

Mico>( 1 + 0,3a)Mocp.-

Mico>(1.20+0.3xa) 2°=0.632x9.86 =6.23KN.m

On prendMcp=6.82KN.m
«» Etat limite de service :
Qs=3.90KN/m2

e  Calcul du moment fléchissant :

q. 12 3.90%(4.28)%_
8 8

=9.53KN.m

I\/IOAB_

_q. 12 3.90%(3.86)%_

Mop~=—
0BC 8

=7.75KN.m

q. lz 3.90%(3.70)?
8 8

Mocp=" =7.13KN.m
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Moment en appuis :

Ma=-0.2XMgap=-0.2%9.53=-1.91N.m

Mg=-0.5x[max(Moag :Mosc)]=-0.5%x[max(9.53 ; 7.75)]=-4.76KN.m
Mc=-0.5x[max(Moac :Mocp)]=-0.5%[max(7.75 .7.13)]=-3.87KN.m
Mp=-0.2XMgcp=-0.2x7.13=-1.42KN.m

. Moment fléchissant en travée :

P _ 15

0= G4P S01+1s
> Travéede rive AB :

Mp+Mp
2

=0.216= osa:0.216§§ ........ cv

=max {105 Moag ; (1 + 0;3a)M0AB}

MtAB+

MA;-MB:1.07 % 953 _ L91+476

Mg>(1.20+0.3x0t) 22=0.632x9.53=6.03KN.m

Mue>( 1 + 0,3)Moag- =6.81KN.m

On prend Mixg=6.81KN.m

> Travée intermédiaire BC :

Mp+Mc
MtBC+

> 1.07 Mogc

Mp+Mc_1 7x7 75.476+3.87

MtBC21-07MOBC—' > > =3.98KN.m

M>(1+0.3xa) 22=0.532x7.75 =4.12KN.m

On prendMgc=4.12KN.m

> Travée derive CD:

Mc+Mp
2

3.87+1.43

Micp=>1.07Mocp.-- =1.07x7.13- =4.94K N.m

M>(1.20+0.3x0r) 2=0.632x7.13 =4.51KN.m

On prendMcp=4.94KN.m

. Calcul de Peffort tranchant :

qqu+Mg—Md

T.=
v o2 l

= quxt Mg=Ma
T
ELU:
Qu=5.41KN/m?

> Travée AB :

=qu><ll+MA_MB

T
AT, 11

5.41%X4.28 2.64—6.59
TA: +. =
2 4.28

11.39KN
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_ 5.41x4.28  2.64—6.59_

Tg= t =-13.24KN
2 4.28

» Travée BC:

Tg=11.43KN
Tc=-10.79KN @ E
> Travée CD:

Y YT YT YV Y YL Y YY Y
Tc=11.56KN
4.28

Tp=-9.73KN — -
ELS: @ E
> Travée AB: LTI
TA=8.24KN 3.86
Tg=-9.58KN
> Travée BC : @ ?
Tg=8.27KN

° A A A A A A A A
Tc=-7.81KN 37
» Travée CD: — —
Tc=8.37KN Figure 111.1.5 : Diagramme des efforts tranchants
Tp=-7.04KN

Tableau 111.1.2 : Moments fléchissants en Appuis et en Travée et Efforts tranchants.

Moment en Appuis | Moment en Travée Effort
Travées | Points [Kg.ml] [Kg.ml] Tranchant
ELU ELS ELU ELS [Kg]
263,62 | -1 1139.4
A-B A 636 90,695 942,23 | 681,58 39,48
B 65905 | -476,736 192426
B-C 570,81 | 412,91 114285
C 536,05 | -387,76 -1075,12
R ~oh 1156,57
C-D 682,41 | 493,63
D -197,01 | -142,51 -973,30

32



Etude des planchers

Diagramme de Moment Fléchissant en ELU

/\ /\
N /

T

570,81
682,41
942,23

Diagrarmme de Moment Flechisant en ELS

/\/\

</

Diagramme de U'efforet Tranchant

1139,479 1142,85 1156,57

-973,30

-1079,12

-1324,260

e  Ferraillages des poutrelles :
En travée :
ELU:
My max = 949K N.m=9490N.m

Le moment équilibré par la table:
M; = bxhyxay (d-ho/2)
M; = 60x4x14.17%(18-4/2) = 54412.8N.m

Mt, max < Mt —la zone comprimée se trouve dans la table de compression donc :la section de calculs
sera considéré comme une section rectangulaire de dimensions (bxh)cm?
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_Mg,max _ 9490
H b.d®.cb __60x18%x14,17

K = 0,034 <p_ = 0,392 A' n'existe pas et 1000Es> 1000&,

=0.034

o= L8 = 220 = 348 MPa
Ys 1,15

a=125x (1-/1 — 2p) = 1,25 x (1-VI — 2 x 0.034) = 0.043
B=1-0.40 = 1- 0.4x0.043 = 0.982

Détermination des armatures

M 9490
Ay m—MAX - = 1.54cm?
B.d.os 0.982x18x348

e Condition de non fragilité :
Anmin = 0.23xbgxdx %
f28=0.6+0.06f =2.1Mpa
Anin = 0.23x12x18x = =0.26 cmi2
Aw= Max ( At.Anyin) = 1.54 cm?
Choix des armatures :
On adopte : 3T10 — A= 2.36cm?
Vérification a ’E.L.S :
Fissuration peu nuisible
Acier FeE400 ;

Section rectangulaire et A’ n'existe pas.

Flexion simple

. -1 (e
Sia< YT + f220, aucune vérification pour oy,

100
M 9490
= - =138
Miser 6860
1.38 -1 25 .- , age s
o< ——+— =0.44= Condition vérifiée
2 100
Donc :

Les armatures calculées a I’E.L.U. sont maintenues

En appuis :
ELU:
Moay max =-6.59KN.m2=-6590N.m

La table se trouve dans la zone tendue =la section en ‘Te’ sera
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Calculée comme une section rectangulaire de dimensions (b * h) [cm?]

+ Vérification de I’existence des armatures comprimées (a') :

_ Mg, _ 6590
H bg.d%op  12x18%x14,17

=0.119

M =0,119<py; = 0,392 A' n'existe pas et 1000&s> 10008,

o.=L¢= 2% _ 348 MPa
Ys 1,15

a=125x (11— 2p1)=1,25x (1-V1 — 2 x 0.119) = 0.158
B=1-0.4a=1-0.4x0.158 = 0.936

Détermination des armatures :

_ Mgy _ 6590

= = = 2
W B d.os  0.936x18x348 1.123cm

e  Condition de non fragilité :
Anin = 0.23%bgxdx f}ﬁ =0.23x12x18x leo =0.260 cm?

Ay = Max ( Az ;Amin) = 1.123 cm?
Choix des armatures :

On adopte : ITI2 — A,=1.13cm?
Vérification a PELS :

Fissuration peu nuisible

Acier FeE400 ;

Section rectangulaire et A’ n'existe pas ;

Flexion simple ;

. -1 T
sio< VT + %w aucune vérification pour oy,

y = Moy _ 6590 _ 4 a0

Mgser 4760

g< 13871 25 gl oy

- 2 100

Donc :

Les armatures calculées a I’E.L.U. sont maintenues
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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

<+ Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne moyenne :
[BAEL91/A5.1,211]

Tumax= 13240N

_ Tumax _ 13240

bo*d  18x12X100 =0.6IMPa

u
. . . .02
Fissuration peu nuisible — T,;= min (y—b fe2s s BMPa)

7,= min (0.13f,,5 ; 5SMPa) = min (3.25MPa ; 5MPa) = 3. 25MPa

Ty= 0.61MPA<T, = 3.25MPa .o Ccv
— Les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne moyenne.
¢ Vérification de I’influence de 1’effort tranchant :

Appuis de rive

Ty : L’effort tranchant

A : Section des armatures longitudinales inférieures

Il faut vérifier que :

TnyS

ALE fe

A|_ 1156.57)(1.15: 0.033

27 400x100

Les armatures longitudinales de section A peuvent résister a I’effort de traction provoqué par 1’effort
tranchant (elle doit étre ancrée au-dela du bord de 1’appui).

Appui intermédiaire :

My max>0.9d.T,

My max = -659.05 KN.m

0.9d.T, = 0.9x18x1156.57 = 18736.43 KN.m

|M,,| = 659.05>0.9d.Tu = L’armature inférieure ne sera pas soumis a aucun effort de traction.

La vérification de la fleche se fait 8 E.L.S [C.B.A 93 B 6.5.2. annexe D].
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. Calcul des armatures transversales :
Calcul de diametre :

. h . b
¢t=m|n(£;1—g;¢l)

¢t=min (2; =; 1cm)

¢t =min (0.57; 1.2; 1cm)

ot=0.57cm

Choix des armatures :

On prend : ¢t = 6mm avec une nuance d’acier FeE215

A= 2¢6 de section égale a 0.57 cm?

Calcul I’espacement des armatures transversales :

D’apres le RPA 99 / version 2003 on a :
Zone nodale : 8t < min (% ; 12 ¢l ;30cm)

6t <min (5; 7.2 cm;30cm)

On prend : 8t =5cm

Zone courante : 8't <

NS

= 2=10cm
2
On prend : §'t=10cm
e  Condition de non fragilité :

fexXA¢ .
bo XSt S,tz Max (tu/2 ; 0,4MPa)

Z5X057, Max (tw/2 ; 0,4MPa)
12X10

1.02MPa> Max (0.31MPa ; 0,4MPa)
0.721 MPa > 0,4MPa

e  L’espacement des armatures transversales :

At > Tu - O,3ft] X k
by X & 0,8 % f.(sina + cosa)

{k = 1 (flexion simple)
a=90°

Donc :
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A; x0,80 x f, 0,57 x 0,80 x 235

8¢y < = =12.75
1= by X (ty — 0,3 X frg) 12 % (0,61 — 0,3 x 1,8) cm

8t < min(0,9d ; 40 cm) = min(16,2;40) = 16,2 cm

o L 057X235_
B=T0ax12 70

8t = min(8t1;8t2; 8t3) = 1275 cm
Donc : On adopte 6, = 12 cm
111.1.4.Vérification si le calcul de la fleche est nécessaire :

h/I>1/16
hW/I>(1/10)x(Mt/MO)
Al(boxd)<4.2/Fe

Vérification :

(20/428)=0.0487<(L/16) .. v e, CNV
0.0467<(1/10)x(6860/9530)=0.0719............ CNV
2.36/(12x18)=0.0109>0.0105........\vevveeereeereen, CNV

Conclusion :

Les conditions ne sont pas vérifiées, donc le calcul de fleche est nécessaire
G : charge permanente aprés mise des cloisons

G=5440x0.6=3264N/m

J : charge permanente avant mise en place des cloisons

J= (5440-750) x0.6=2814N/m

P : la somme des charges permanente et charge d’exploitation
P=3264+900=4164N/m

. Calcul du moment fléchissant :

Mmz%’zzaloo.oz?zN.m
_GXI?

Mog—T=7473.9O7N.m

Mo,=2=9534.727N.m
P~ g

M,=0.80M=4575.02N.m

M,=0.80M,-5605.43N.m
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M,=0.80Mgr=7151.04N.m

Calcul du moment d’inertie :
Bo=boxh+ (b-bg) xho+15A
Bo=12x20+ (60-12) x4+15x2.36

By=476.4cm?

1, h? h3
V= B—O[box?'l' (b+b0) x70+15xAxd]

Vl_ L

T 4764

[12.27+(60+12)x%+15x2.36x18]
V1=7.58cm
V,=h-V;=12.42cm

_ (bxv})=(b-bo)(v1~he)3 P

|
0 3

2 15X AX (A2

_60x7.58% (60-12)(7.58—4)%  12x12.423

I
3 3

1=19451.646cm4

Contrainte d’acier:

_ M
Os = AxdxB,
A - 236 4011

P bora 12x18

e Calcul du moment d’inertie fictif :

G_ 560543

§=——————=154.170Mpa
2.36X0.8559x18
_ 1.75%f8 _
He=1-p 75 22-=0.586
= 7% __—175.83Mpa
2.36x0.8559x18
—q__175xfiog =
Hy= 4pxcls+ft28 0.518
p_ 715104  _
5_2.36><0.8559><18_196'7Mpa
=1 L75xfas ) geg

PT" 4pxoP +fipg

+15% 2.36(18 — 7.58)2
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. Calcul des moments d’inertie fictif :

Ig
If:1'1(1+u><l)

Avec

I : Moment d’inertie fictif.

A; : Pour les déformations instantanées.

Ay : Pour les déformations de longue durée.
Calcul A; A, :

Ai =(0.05%fi,5)/((2+(3%bo/b))xp) : A; pour les déformations différées.

_ 0.05xfrg _ 0.05x2.1
- boy, = 12 o
(2+320)xp (2+37)x0.011

0,02 x 0,02 x 2.1
A, = Jzs = 1,468

(2+3x2)p  (2+3x2)x0011

G 1Al 11x19451646 _ o,
BT T axpg 1+367x0586 "

L1,  1,1x19451.646
14X, Xpg 1+ 1,468 x0.586

I}’g = =11502.13 cm*
111,  1,1x19451.646

L= = = 6265.79 cm*
= T2, 1+367x0.658 cm

e  Calcul du module de déformation longitudinale
Module de déformation instantanée : E; = 11000 X 3/f.,g = 32164.20 MPa

Module de déformation différée : E, = 3700 x 3/f.,q = 10818.86 MPa
e  Calcul des fléches partielles

Mi x 12 5605.43 x 4.28% x 10*

I3 =108, < I, ~ 10 x 10818.86 x 14457,6 00

. M xI? 5605.43 x 4.282 x 10*
fil=fi=—"T" =
¢ 77 10E; xIf, 10 x 29859 x 9359,887

= 0,37cm

Mpx1?  7151.04x4.28?x10*

fr = = =0.48cm
10EiXpr 10%X32164.20%x8483,3

La fleche totale

Bye= (fg = 1)+ (s = f)
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A= (0,66 —0,37) + (0,48 — 0,37)
Ap= 0,467 cm
La fleche admissible

1=428m < 5,00 m

428
Aftmaxz m = (0,856 cm

Donc :Ag;= 0,17 cm < Aftpax= 0,7 cm
Conclusion :
La fléche est vérifiée alors on adopte pour 3T10 => A=2,35 cm2.

Les résultats issus du calcul de la veérification de la fleche sont regroupés dans le tableau.

TS 6 (200%200) 1T12 Filant
1T12 Chapeau

Iz I2
1 & N - N
Af’ : Cadre ¥6
20| o 7 o e=15 16| (16
- 4 4
£ X TG i, P TN PN Y 12
3T10
24 L 12, 24 L= 60ocm
1 60 1 i

Figure 111.1.6 : Dessin de ferraillage
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Tableau I11.1.3 : Tableau récapitulatif des moments fléchissant et d effort tranchant.

Type Type Moment en appuis Moment en travée Effort
de plancher | de poutrelle [KN.m] [KN.m] tranchant
ELU ELS ELU ELS [KN]
Terrasse Typel -601,87 | -438,26 842,61 613,57 1675,62
inaccessible
Type 2 -486,02 | -353,91 | 789,79 575,11 1508,04
Type 3 -607,53 | -442,39 | 850,54 619,35 1066,15
Etage Type 1 -652,91 | -472,29 | 933,45 675,23 1817,71
courant Type2 | 550,24 | 398,02 | 609,70 | 441,04 | 152638
Type 3 -652,91 | -472,29 933,45 675,23 1318,07
Type 4 -527,24 | -381,39 876,33 633,91 1635,92
Type 5 -659,05 | -476,74 | 942,23 681,58 1156,57
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I11.2.Plancher a dalle pleine:

Les dalles pleines sont des plaques généralement rectangulaires (grande portée Iy, petite portée I,
épaisseur hy) dont les appuis sont des poutres ou des voiles en béton armé (dalles partiellement ou
totalement encastrées sur le contour) ou des murs en magonnerie (dalles simplement appuyée sur le
contour).

e Le diamétre des armatures a utiliser sera égal au dixieme de 1’épaisseur de la dalle (B.A.E.L) :

h
@Dmaxfﬁ avec hy=16 cm

16_
@maxSE—1.6cm

Alors ; on prendra ¢=10mm

e (Calcul de I’enrobage :

La fissuration est considérée comme peu préjudiciable —>1cm

Cx=a+§ > C15m
Cymatp + £ — C,.25mm
e Les hauteurs utiles :

dy=hg —Cx=16—1.5=14.5cm
dy=hg —Cy=16—2.5=13.5cm

111.2.1.Evaluation des charges et combinaisons fondamentales :
G=6.21kn/m? g=2.5KN/mz2 (plancher haut du sous-sol)

e Combinaison fondamentale :
Plancher haut du sous-sol :

ELU:

Qu=1.35G+1.5q
Qu=1.35%6.46+1.5%2.5
Qu=12.133KN/m?

Pour une bande de 1m de largeur :
Qu=12.133x1m=12.133KN/ml
ELS:

Qs=G+q

Qs=6.21+2.5

Qs=8.71KN/m?

Pour une bande de 1m de largeur :

Qu=12.471x1m=12.471KN/ml

e Mode d’encastrement :
e Calcul de sollicitation :
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0.5M, 0.5M, 0.5M, 0.3M,  0.3M, 0.5M,

0.75M, 0.5My 0.85M, 0.3My 0.85M

0.5My

0.75M,
0.75M,
0.85M,

/ / 7/

0.5My 0.5My 0.5My

Figure .111.2.1 : Schéma représentatif de déférents types des panneaux de dalle avec diagramme
des moments fléchissant.

ELU
M= P X uX 1 suivant la direction I,
My=ty, XMy, suivant la direction I,
ELS

M,=1xsXQsXI%  suivant la direction Iy

Mys= HysXMys suivant la direction I,
e Exemple de calcul :

Lx=4.26m

Ly = 6.44m

azi—’;:o.ss

Avec :

1
Hxet gy = f(p;v) et p=1
y

e Détermination de p, et p, :
ELU
Hx,=0.073
{uyu=0.382
Moxu=0.073x12471%4.262=16521.26N.m
Moyu=0.382x16521.26=6311.12N.m
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ELS:

Determination de p et py, :
Hys = 0.0789
{uys = 0.541
Moxs=0.0789% 8950x4.262=12815.02N.m
Moys=0.541x12815.02=6932.93N.m
e Sous-Sol :

ELU :

o Sens X-X
- Moment en appuis :

M&u=-0.5MY = -0.5x16521.26=-8260.63N.m
M%u =-0.3MY = -0.3x16521.26=-4956.38N.m
- Moment en travée :
Mtu=0.85MY=0.85%x16521.26=14043.07N.m

o SensY-Y
- Moment en appuis :

Mgu=-0.5My = -0.5x6311.12=-3155.56N.m
Mgu =-0.3My = -0.3x6311.12=-1893.34N.m
- Moment en travée :
M;u=0.85My'=0.85x6311.12= 5364.45N.m
ELS:

e Sens X-X
- Moment en appuis :

MZser=- 0.5Mse" = -0.5x12815.02=-6407.51N.m
MZser =- 0.3M3€" = -0.3x12815.02=-3844.51N.m
- Moment en travée :
Mtser=0.85MSe"=0.85x12815.02=10892.77N.m

e SensY-Y
- Moment en appuis :

My ser=- 0.5My®" = -0.5x6932.93=-3466.47N.m
My ser =- 0.3My*" = -0.3x6932.93=-2079.88N.m
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- Moment en travée :

M;ser=0.85M;°"'=0.85x6932.93=5892.99N.m

e Mode d’encastrement :

Type (1) : panneaux continues au-dela de leurs appuis.

0.5My, 0.5My.
0.75My.
D 1 0.5My; 0.5My,
T— 0.75My,
ALY 1
0.5M [b‘]
v2 i ’ VII/II/IIIIII//II’ \
f 0.5My, ; g
0-75MY2 7 2 .44 2 1 é
7 1 |5
0.75My; / 7
A / 2
0.5My, 2 /
/ f A r II/II/IIIII/IIII/A ’
0.5My; —

a7

Figure 111.2.2 : Moment en travées et en appuis (panneaux continues au-dela de leurs appuis)

Type (2) : panneaux de rive dont deux appuis assurent un encastrement partiel.

0.5M 0.3M
sz 08Me " 0.5M 0.3M
— ' X1 0.85My; ' X1
;'; | [ =~
0.3My, / —
1] / 7 i
; 05Myv
0.85MYZ E 2 o4a
g )
; 0.85My; 1 488
/ g
0-5MY2 g
4 . r 03My, 4 4 |
4 5 42

Figure 111.2.3 : Moment en travées et en appuis (panneaux de rive dont deux appuis assurent un
encastrement partiel)
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Type (3) : panneaux de rive dont un seul appui assure un encastrement partiel

0.5My, 0.75My, 0.5Mx 0.3Mx, 0.85M 0.5My,
- A . X2

— B@A
PR PR PP FSLISISIIIISY,
0.5My, | 0.5My,

0.85My;

5.57

488 075MY2

o
N
e

\_ R RO

03M,, &

f 0 . 5 M Y2 SIATSSTSSSSS

|
i

428 3.22

Figure 111.2.4 : Moment en travées et en appuis (panneaux de rive dont un seul appui assure un
encastrement partiel)
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Tableau 111.2.1 : Tableau des moments fléchissant des panneaux en appuis et en travée du plancher haut sous-sol.

ELU (v = 0) ELS (v = 0,2)

Type S Longueur o Rzpport . M, et M, En appui En travée . M, et M, En appui t rE\':é e
I [m] */Ly [daN.m] M, [daN.m] | M, [daN.m] | M, [daN.m]) [daN.m] M, [daN.m] M [daN.m] | g aﬁ'm])

Ix | 4,28 X 0,0498 1137,67 568,84 568,84 853,26 0,0569 932,87 466,44 466,44 699,66

. ly | 5,00 Y oo 0,6930 788,41 394,20 394,20 591,31 0,7910 737,90 368,95 368,95 553,43

1 Ly 3.70 X-X 0,0852 1454,60 727,30 727,30 1090,95 0,0897 1099,05 549,53 549,53 824,29
? Ly 6.44 Y-Y o 0,2660 386,92 193,46 193,46 290,19 0,4420 485,78 242,89 242,89 364,34

Ix | 4,28 X 0,0478 1091,99 327,60 545,99 928,19 0,0549 900,08 270,03 450,04 765,07

5 . ly | 4,88 Y oo 0,7400 808,07 404,03 242,42 686,86 0,8180 736,27 368,13 220,88 625,83
Ix | 4,26 X 0,0733 1658,92 497,67 829,46 1410,08 0,0789 1281,50 384,45 640,75 1089,28

? ly | 644 Y oo 0,3820 633,71 316,85 190,11 538,65 0,5410 693,29 346,65 207,99 589,30

Ix | 4,28 Y 0,0478 1091,99 327,60 545,99 928,19 0,0549 900,08 270,03 450,04 765,07

3 . ly | 4,88 X oo 0,7400 808,07 404,03 404,03 606,05 0,8180 736,27 368,13 368,13 552,20
Ix | 3,22 X 0,0838 1083,57 541,79 325,07 921,03 0,0885 821,26 410,63 246,38 698,07

? ly 5,57 Y oo 0,2790 302,32 151,16 151,16 226,74 0,4530 372,03 186,01 186,01 279,02
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Calcul du ferraillage de la dalle pleine de Sous-Sol :

e SensY-Y
e Entravées
> ELU:

Mju =6868,6N.m

v’ Vérification de I’existence des armatures comprimées (A'")

Etude des planchers

_ Miu _ 6868,6 _
" b.d’cb  100x13.5x14,17 0.0265
M = 0.0265< = 0,392 A' n'existe pas et 1000&s> 10008, 16 A
L
oo=L8= 2% = 348 MPa
ys 1,15 l€ ~
' 100 i

a=1.25x(1-/1—2u) =1,25x (1-V1 — 2 x 0.0265 ) = 0.0335
B=1-0.40 = 1- 0.4x0.0335= 0.987

v' Détermination des armatures

_ Mju _ 6868,6

= = = 1.48cm?2
B.d.os 0.987%x13.5X348

v Condition de non fragilité

Anmin = 0.0008 x b x h =0.0008x100x16 = 1.28 cm?
A= max (A ; Amin)

Ay = 1.48cm?

v/ Espacement maximale des armatures
Ecartement des armatures : 3 < min (3 hy.33 cm) = 33 cm
v Choix des armatures
6TI0—>A=471cm?

T10 e=15cm

» ELS:

Mgser = 6258,3N.m

Fissuration peu nuisible

Acier FeE400 ;

Section rectangulaire et A’ n'existe pas ;
Flexion simple

sia< y-1 + fezs

2 100
Mtu 6868,6
== =1.09
Myser 6258,3
1.09-1 25 .- , e,
o< + — =0.295 =>Condition Vvérifiée

2 100

113,5
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Donc ; les armatures calculées a I’E.L.U. sont maintenues

e Enappuis:
» ELU:

M3u = 4040.3N.m

v Vérification de I’existence des armatures comprimées (A'")

_ Mju _ 4040.3
u_ =
b.d’cb 100x13.52x14,17

p = 0.0156< p_ = 0,392 A' n'existe pas et 1000Es> 1000&,

=0.0156

6,= L% = 290 — 348 MPa
Ys 1,15

a=125x (1-/1—2p) =1,25x (1-V1 — 2 x 0.0156) = 0.0196
B=1-0.40 = 1- 0.4x0.0196= 0.992

v' Détermination des armatures :

a
Mu _ 40403

AY = =
W Bd.os  0.992%14.5%348

=0.807 cm?

v/ Condition de non fragilité

Anin =0.0008 x b x h = 0.0008x100x16 = 1.28 cm?

AV =max (A ; Amin)

AV =1.28 cm?2

v Espacement maximale des armatures

Ecartement des armatures : & < min (3 hg.33 cm) =33 cm
v Choix des armatures

6T10 —— > A=471lcm?

T10
» ELS:

Mgser = 3689.5N.m

e=15cm

7z

Fissuration peu nuisible
Acier FeE400 ;
Section rectangulaire et A’ n'existe pas :

Flexion simple

fc28

. -1

Sla< =+

2 100

_ M23u _ 40403 _
M3ser  3689.5

1.09

1.09-1 25 .- L, ege s
o< 5 + Too = 0.295 =>Condition vérifiée

Donc ; les armatures calculées a I’E.L.U. sont maintenues
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Sens X-X

e En travées
> ELU:

Miu =14100.8N.m

v’ Vérification de I’existence des armatures comprimées (A")

_ Mku _ 14100.8 _
MW=y diop 100X14.52x14,17 0.047
16 A
]

p=0.047< p_= 0,392 A' n'existe pas et 1000Es> 1000&, = R

. 100 -
o,=L8 = 220 = 348 MPa

ys 1,15

a=125x (1-/1—=2p) =1,25x (1-V1 — 2 x 0.047) = 0.060
B=1-0.40 = 1- 0.4x0.060= 0.976

v' Détermination des armatures

Miu 14100.8
B.d.os  0.976%14.5%x348

A= = 2.86cm?

v/ Condition de non fragilité

Anin = 0.0008 x b x h = 0.0008%x100%x16 = 1.28 cm?
A% =max (A% ; Anmin)

A%, =2.86cm?

v' Espacement maximale des armatures
Ecartement des armatures : 3 <min (3 hy.33 cm) = 33 cm
v Choix des armatures

6T10 —— > A=471lcm?

T10 > e=15cm

» ELS:

M¢ser = 10892.8N.m

Fissuration peu nuisible

Acier FeE400 ;

Section rectangulaire et A’ n'existe pas ;
Flexion simple

. -1
sia< L+ fe2s
- 2 100

_ MLu _ 141008

= = =1.29
Miser  10892.8

a< 22271 4 2 — 0395 CV
2 100

Etude des planchers

I 14.5
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Etude des planchers

Donc ; les armatures calculées a I’E.L.U. sont retenues

e Enappuis:
» ELU:

M2u = 8294.6N.m
v’ Vérification de I’existence des armatures comprimées (A'")

_ M2u _ 8294.6

= = =0.0279
b.d’cb ~ 100X14.57x14,17

p=0.0279< pu_ = 0,392 A' n'existe pas et 1000&s> 10008,

o.= L8 = 290 _ 348 MPa

ys 1,15
a=1,25x (1-/1 - 2p) = 1,25 x (1-V1 — 2 x 0.0279) = 0.035
B =1-0.40 = 1- 0.4x0.035= 0.986

v' Détermination des armatures

A = Miu 8294.6
AT B d.os  0.986x14.5x348

= 1.66cm?

v/ Condition de non fragilité

Anin =0.0008 x b x h = 0.0008x100x16 = 1.28 cm?
AV = max (A ; Anin)

Ay = 1.66cm?

v Espacement maximale des armatures
Ecartement des armatures : & < min (3 hg.33 cm) =33 cm
v Choix des armatures

6T10 —>A =4.71cm?

T10 — > =15cm

» ELS:

Maser = 6407.5N.m

Fissuration peu nuisible

Acier FeE400 ;

Section rectangulaire et A’ n'existe pas ;

Flexion simple

fe2s

. -1
sta< Ldmt S
- 2 100

_ M%u _ 82946
)4

= = =1.29
M%ser 6407.5
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1.29-1 25 o L, ege s
a< — + Too = 0.395=>Condition vérifiée

Donc ; les armatures calculées a I’E.L.U. sont maintenue
» Vérification des contraintes de cisaillement
Aucune armature transversale n’est requise si les suivantes sont remplies :

v’ La piéce est bétonnée sans reprise sur toute son épaisseur [article A.5.2.2 BAEL91]
v’ Les dispositions constructives générales concernant les dalles sont respectées

v La contrainte tangentielle T, < T, = 0.05%f.,= 1.25 MPa

e Calcul de Peffort tranchant :

u L3 12471 6.44%
T, = Amax Lx — 4 - = X 4.26Xx ——————— = 22294.54N
2 L3+L5 2 4.26%+6.444
u 14 4.26%
T, = dmax LXx e =270 x 6,44 x —————— = 645312 N
Li+L5 2 4.26%+6.44

T'max = max (Tx ;Ty) = 20804.50N

Tumax 22294.54
T, = =
" bxd, 100x14.5x100

= 0.153 MPa

T, <t, :donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires
Vérification de la fleche :

Conditions de la fleche : [BAEL91/C.3.5]

hg  M"
T > Npser
Iy My
AtS < 2
p= = -
bxdy ~— fe

Vérification si le calcul de la fleche est nécessaire

hg 0,16 MST 10892.8

=——=0,037< =
l, 4.26 20 M3®" 20 x 12815.02

AL 314
P = b xd, 100x145

= 0,0425

2
=0.002 < — = 0,005
fe

Conclusion :
Une de deux conditions n’est pas vérifiée, donc le calcul de la fléche est nécessaire.

Calcul de fleche :
G : charge permanente aprés mise des cloisons

G=6460x1.00=6460N/m
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J : charge permanente avant mise en place des cloisons
J= (6460-1000)x1.00=5460N/m

P : la somme des charges permanente et charge d’exploitation
P=6460+5460=11920N/m

Calcul du moment fléchissant :

Mo;=p** xJIxL,2=7817.87N.m

Moc= p**'xGxL,2=9249.72N.m

Mop= 1 xPxL,2=17067.60N.m
M,=0.85M=6645.18N.m

M,=0.85M0,-7862.26N.m

M,=0.85Mpr=10132N.m

Position du centre de gravité de la section homogéne :

_ZAixyi
YA;

Yo n=15

n : coefficient d’équivalence

Y =X+ (X AXC)
T s+(nxA)
_(100x16x8)+(15X3.14X1.5)_5 gy
16x100+(15X3.14)

Vi

Ye=V;=7.81cm

V2=h—V1=8.19cm

_100x7.81®  100x8.193

. +15%3.14x% (7.81-1.5)

lo
1=34488.29cm4

Contrainte d’acier :

_ Mser
s = Axdxp,

_ _ A _ 314 _
p1=100xp=100 bOXd—lOO X ooxias-0-216

p1—>61=09253

Calcul du moment d’inertie fictif :
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7862.26

G_—
Og—
3.14%0.9253%x14.5

=186.62Mpa

1'75><ft28
He=1-———22-0,010
4[))(05 +ft28
] 6645.18
(o) =
S 3.14x0.9253%14.5

=157.73Mpa

1'75><ft28
=1 —=2-=-0.06=1,=0
4PXGs+ft28
P 10132
G =
S 3.14%0.9253x14.5

=240.50Mpa

1 1'75Xft28 ~0.120
I’Lp 4PXGIS:)+ft28 '

Calcul des moments d’inertie fictif :

l-1 11—0
BT+ ux)
Avec

If : Moment d’inertie fictif.
A; : Pour les déformations instantanées.

Ay : Pour les déformations de longue durée.
Calcul A . Ay :
Ai =(0.05%f,8)/((2+(3%by/b))xp) : A; pour les déformations différées.

0.05xfig _  0.05x2.1  _
= 50 9.722

[ bo - 100 -
(24329 xp (2+37;7)%0.00216

0,02 x 0,02 x 2.1
Ay = Jros  _ = 3.888

Y (2+3x2)p (2+3x2%) x0,00216
( b 100

1,1, 1,1 x34488.29

I, = = = 34575.67 cm*
T T+ A xp, 1+9.722x0.010 cm

1,11, 1,1 x 34488.29

= = 36520.14 cm*
T+, xp, 1+3888x0010 cm

-
Itg =

1,1, 1,1 x34488.29

If, = = = 17509. 4
7T+ A xp,  1+9.722x 0.120 750965 cm
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i

L = =
T7 140 xy— 149.722%0

1,11, 1,1 x 34488.29
= =37937.11 cm*

Calcul du module de déformation longitudinale

Module de déformation instantanée : E; = 11000 X 3/f.,g = 32164.20 MPa
Module de déformation différée : E, = 3700 x 3/f.,5 = 10818.86 MPa
Calcul des fleches partielles

, . MExp 7862.26 X 4267
fg = 10E, x If, 10 x 10818.86 x 36520.14

= 0,36cm

Mg <P 7862.26 X 4267
s = 10E; x If, 10 x 32164.20 X 34575.67

= 0,13cm

_ MEx12 10132x4282

fp = — = =0.33cm
10E;xIg, 10%32164.20%X17509.65

Mg x1? 6645.18 x 4267
10E; x If, 10 x 32164.20 X 37937.11

f} = 0,10cm

La fleche totale

A= (fg = 17) + (s = f5)

Ag= (0,36 — 0,10) + (0,33 — 0,13)
Ap= 0,46 cm

426
Aftmaxz % = 0,852 cm

Donc :Ag;= 0,46 cm < Afppa= 0,926 cm

Conclusion :

La condition de la fleche est vérifiée.

T10/e= 15cm T10/e = 15cm

Lo ]

|

|

]
:_' & L L :Z ® | Ecarteur en T8
L@ ®e__o ®

|

I

I T10/e = 15cm

Figure 111.2.5 : Coupe transversale au niveau de la dalle pleine.
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Etude des éléments non structuraux

IVV.1. Escalier :

1V.1.1.Généralités :

Les escaliers sont des éléments importants, ils permettent 1’acces vertical entre les différents étages de
la structure, ils sont soumis a des forces divers (poids propre des escaliers, les surcharges dues aux
différents acces personnes, équipements ......).

Ces différents charges peuvent entrainer les dommages divers dans ces éléments de la structure
(déformation — fissuration ou méme la ruine de I’escalier.

Pour éviter ce risque, on doit faire une étude détaillée sur le type de ferraillage adopté.

1V.1.2.Définition :

L’escalier est un élément qui permet la circulation verticale entre les différents niveaux d’un batiment.
Il est défini par son emmarchement, giron, contre marche et sa volée.

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

IV.1.3.Terminologie :

Palier

Marche

Contre marche 7

3

Emmarchement Paillasse

AY
N
N
g

’ Iron

Figure 1V.1.1 : schéma d'un escalier

1V.1.4.Pré dimensionnement des escaliers :

- Notre batiment comporte un escalier & deux volées

+ Etage courant :

a) D’apreés la formule de « BLONDEL », le tracé de I’escalier est correcte si :
59¢cm < g+2h < 66cm

g+2h = 64 (batiment a usage d’habitation commercial)

g : giron

h : hauteur des marches.

57



Etude des éléments non structuraux

— _H — —
H=hxn = h—; et L—g(n-1)=>g_(n_1)

H : la hauteur d’étage

L : longueur de la foulée

n : nombre de contre marche
n-1: nombre des marches

2H L

= 64
n n—1

64n°—n (64 +2H+L)+2H =0

64 n?—n (64 + 2x170+252) + 2x170 =0

64 n”* — 656N + 340=0=+/4 =585.91
n=9.70~=10 on prend: n=10 contremarche

n-1 =9 marches

H 170
h=—=—=17cm
n 10

g= 22 - 28cm
9
D’apres la formule de BLONDEL, on a :
g+2h=28+2x17=62cm ——>  59cm<62cm<66cm........... Cv

b) L’inclinaison de la paillasse :
tgazgz% 0.61——> 0=31.26°

C) Epaisseur de la paillasse(paillasse porteuse) :
Epaisseur de la paillasse = épaisseur du palier

Condition de la résistance: L= v/(1,70° + 2,52%) = 3,04m

39 < ey <2¥10.13 < e,< 15.2
30 20

On prend :e, = 15cm
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d) La descente de charge :
- Paillasse :

Charge permanente :

N° | Désignation Epaisseur (m) | p (KN/m?®) Poids (KN/m?)
1 Revétement en carrelage(H) 0,02 22,00 0,44
2 Mortier de ciment 0,02 20,00 0,40
3 Lit de sable 0,02 17,00 0,34
4 Revétement en carrelage 0,02 22,00 0,27
vertical e,x22xh/g
5 Mortier de ciment vertical 0,02 20,00 0,24
e,x20xh/g
6 Poids propre de la paillasse 0,15 25,00 3.20
€pX25 cosa
7 Poids propre des marches h/2 x 22,00 1,98
22
8 Garde-corps 0,10
9 Enduit de ciment 0,015 18.00 0,27
G 7.24
Q=2.5KN/m2
- Palier:
Charges permanentes
N° désignation Epaisseur (m) | p (KN/m® | Poids (KN/m?)
1 Poids propre du palier 0,15 25,00 3,75
2 Revétement en carrelage 0,02 22,00 0,44
3 Mortier de pose 0,02 20,00 0,40
4 0,02 17,00 0,34
Lit de sable
5 Enduit de ciment 0,015 18,00 0,27
G 5.2
Q=2.5KN/m?
e) Les combinaisons d’action escalier :
Pour une bande de 1 m de longueur, on a :
G(KN/m?) g(KN/m?) E.L.U(KN/ml) E.L.S(KN/ml)
0.,=(1.35G+1.5q)l.m | gs= (G+q)l.m
Paillasse 7.24 2.5 13.524 9.74
Palier 5.20 25 10.77 7.7
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f) Calcul des reactions :

Calcul des réactions :

Détermination des moments et des efforts tranchants.
Le calcul d’escalier se fait pour 1ml :

» E.LU:

Qu; =13.524 KN/ml

Qu2=10.77 KN /ml

o ”gm” TG b
143

: IERAN
: 2.52 1.47

Figure IV.1.2 : Schéma statique de [’escalier

e Equation d’équilibre :
YFly=0=>RA+RB=qu2*1.43+qul*252+qu2*1.47
=10.77 *1.43 + 13.524 * 2.52 + 10.77 * 1.47

= 65.313KN

> M/B = 0 =- RA * 5.42+ 2 * 1.43 *(1.43/2 +2.52+1.47) + gl * 2.52%(2.52/2+1.47)+ q2 * 1.47*
(1.47/2)=0

=-RA*5.42+177.138 =0
RA =177.138/5.42 = 32.68 KN

> M/A = 0 = RB * 5.42-02 * 1.47 *(1.47/2 +2.52+1.43) - q1 * 2.52 * (2.52/2+1.43) - q2 * 1.43*
(1.43/2) =0

RB * 5.42-176.860=0

RB =176.860/ 5.42 = 32.63KN

Veérification :

RA + RB =32.68 + 32.63= 65.313KN............. Vérifice

Section (1-1):0<x<1.43m Q2= 10.77 KN /m?

M(x) = RA * x — 2 * x* / 2=32.68 x —10.77 *x?/2 ‘) .

RA
T(X) = RA -2 * x = 32.68 — 10.77 * X

- X=0=>M(0)=0 JAN
T(0) = RA =32.68 KN T X
_ X =143= M(L.43) = 35.720KN.m <

|
|
\ 4 \ 4 \ 4 v |
|

v

T (1.43) =17.278KN
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Section (2 -2) : 1.43m< x <3.95m

M(X)= RA * x — g2 * 1.43*(x-1.43/2) — q1*(x-1.43)*/2

T(X)= RA— g2 * 1.43 - q1 * (x-1.43) Qi =13.524 KN/m? "2

X = 1.43= M (1.43) = 35.720KN.m Q2=10.77 KN /m* h
T (1.43) = 17.278KN R R i222222 ‘"’iT
X =3.95= M (3.95) = 36.322KN.m Ra X

T (3.95) = -16.801 KN

A
v

Calcul du moment fléchissant maximum :
T(Xmax) =0

T(xmax) = RA— 2 * 1.43 — q1 * (Xmax-1.43) = 0
Xmax =2.70 m

M(2.70) = 46.75 KN.m

Section (3-3) : 0<x<1.47

M(X)= RB * x - g2 * x/2

3
M Q2
T(x)=-RB +q2 * x ﬁ e

- X=0=M(0)=0
- T(0) =-RB=-32.63KN — 5l R,

X = 1.47= M (L.47) = 36.329KN.m
T(L1.47) = -16.798 KN

q: gz
gz _J
) %
AI I I r Y Y ¥ v v ¥ ¥ B
IZ.#S . 2.52 1.4777
5.42

(M KN m & E

46.75 (x=2.70]

Figure 1V.1.3. : Diagramme des sollicitations

e
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TableaulV.1.1: Effort tranchant et moment fléchissant(E.L.U)

_i_ | Réaction Effort Moment T max M max Moment sur Moment en
tranchant | fléchissant (KN) | (KN.m) appuis .
X (m) (KN) travéee
(KN) (KN.m) (M.=-0.2Mj) (M=0.8Mo)
0 32.68 32.68 0
17.278
1.43 - 35.720
2.70 - 0 46.75 32.68 | 46.75 -9.35 37.4
-16.801
3.95 - 36.322
5.42 32.63 -32.63 0
-9.35 A-E’-SS
(M EN.m
(+
3740

Figure IV.1.4 : Diagramme des moments retenus

» ELS

Réactions des appuis :

Y Fly=0=>RA+RB=(s2*1.43+qsl*252+qs2*1.47
=7.7*1.43+9.74* 252 +7.7* 1.47
=46.874 KN

> M/B =0 = RA *5.42 = (s2 * 1.47* 1.47/2 + qs1 * 2.52 * (2.52/2+1.47) + ¢s2 * 1.43 *
(1.43/2+2.52+1.47)

=127.133KN.m
RA =127.133/5.42 = 23.456 KN
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Y M/A =0 = RB * 542 = qs2 * 1.43 * 1.43/2 + qsl * 2.52 * (2.52/2+1.43) + qs2 * 1.47 *
(1.47/2+2.52+1.43)

=126.927KN.m
RB = 126.927/ 5.42 = 23.418 KN
Vérification :
RA + RB = 23.456 + 23.418 = 46.874KN............. Vérifice
Section (1-1):0<x<1.43
M(x) = RA * x — qs2 * X2/ 2=23.456 X — 7.7*x2/2
T(X) =RA —(qs2 * x =23.456 — 7.7 * X gs;
X=0=M(0)=0 )
T(0) = RA =23.456 KN l l
X = 1.43= M(1.43) = 25.669KN.m Ayryv/T
T (1.43) = 12.445 KN R7§>7X
Section (2-2) : 1.43<x < 3.95 8 PN
M(x)= RA * x — qs2 * 1.43*(x-1.43/2) — gs1 (x-1.43)%/2
T(X)=RA-(@s2* 1.43 —gsl * (x-1.43) 71 M

X =1.43= M (1.43) = 25.669KN.m
T (1.43) = 12.445 KN

X =3.95= M (3.95) = 26.104KN.m Al l l l ‘
T (3.95) = -12.099 KN y\ /
Calcul du moment fléchissant maximum : g?>7 *

Txmaxy= 0

T(xma)= RA — 052 * 1.43 — gs1 * (Xmax-1.43)
Xmax =270 m

M(2.70) = 33.619 KN.m

Section (3—-3) : 0<x<1.47

M(X)= RB * x - qs2 * x*/2

T(X) =-RB +(s2 * x %" (QSZ
X=0=>M(0)=0

T(0) =-RB=-23.418 KN I

X = 1.47= M (1.47) =26.104KN.m
T(1.47) = -12.099KN
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q: o
qz _
N
AI I I v B
;:;E.%’ , 2.52 1.47”;7
) 5.42 !
23.456 12445
T)KN
(T) )
12.099
23 418
\ (+)
(M KN m .

33.619 (x=2.70)

Figure IV.1.5 : Diagrammes des sollicitations

Tableau 1V.1.2 : Effort tranchant et moment fléchissant(E.L.S)

Etude des éléments non structuraux

Réaction Effort Moment T max M Moment sur Moment en
X (M) (KN) tranchant | fléchissant | (KN) | max(KN.m) appuis travée
(KN) (KN.m) (M,=-0.2Mp) | (M=0.8Mo)
0 23.456 23.456 0
1.43 - 12.445 25.669
23.456 33.619 6.723 26.895
2.70 - 0 33.619
3.95 - -12.099 26.104
5.42 - -23.418 0
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-0.723 6.723

AN /I

(+

(M )KN.m

26.895

Figure I1V.1.6 : Diagramme des moments retenus

Conclusion :
Mt max Ma max T max
(E.L.U) 37.5KN.m -9.35KN.m 32.68KN
(E.L.S) 26.895KN.m -6.723KN.m 23.456KN
< RDC:

a) D’apres la formule de « BLONDEL », le tracé de 1’escalier est correcte si :
59cm < g+2h < 66cm

g+2h = 64 (batiment a usage d’habitation commercial).

g : giron

h : hauteur des marches.

L
(n-1)

H=hxn = h=" et L=g(n-1) =g=

H : la hauteur d’étage

L : longueur de la foulée

n : nombre de contre marche
n-1: nombre des marches
2H L

n n-1 = 64
64n°—n (64 +2H +L)+2H=0

64 n” —n (64 + 2x204+252) + 2x204 =0

64 n* — 724n + 408=0=4 =647.86
n=10.71 =11 on prend: n=11 contremarche

n-1 =10marches
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h=2 =22 _18.54cm
n 11

g= 252 = 95.2¢m
10
D’apres la formule de BLONDEL, on a :
g+2h=25.2+2x18.54=62.28cm ——>>59cm<62.28cm=<66cm............ cv

b) L’inclinaison de la paillasse :

tga—=225= 0,735 ——> ¢=36.34°

g 252
C) Epaisseur de la paillasse (paillasse porteuse) :
Epaisseur de la paillasse = épaisseur du palier

Condition de la résistance: L= v/(2.042 + 2,52%) = 3,24m

324 324
—<e,<——=10.8 <e,< 16.2cm
30 20

On prend :e, = 16cm

g) Ladescente de charge :
- Paillasse :

Charge permanente :

N° | Désignation Epaisseur (m) | p (KN/m®) Poids (KN/m?)
1 Revétement en carrelage(H) 0,02 22,00 0,44

2 Mortier de ciment 0,02 20,00 0,40

3 Lit de sable 0,02 17,00 0,34

4 Revétement en carrelage 0,02 22,00 0, 323

vertical e,x22xh/g

5 Mortier de ciment vertical 0,02 20,00 0,294
e,x20xh/g

6 Poids propre de la paillasse 0,15 25,00 3.02
e,X25 cosa

7 Poids propre des marches h/2 x 22,00 1,98
22

8 Garde-corps 0,10

9 Enduit de ciment 0,015 18.00 0,27

G 7.18
Q=2.5KN/m
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- Palier:

Charges permanentes

N° désignation Epaisseur (m) p (KN/m® | Poids (KN/m?)
1 Poids propre du palier 0,15 25,00 3,75
2 Revétement en carrelage 0,02 22,00 0,44
3 Mortier de pose 0,02 20,00 0,40
4 0,02 17,00 0,34
Lit de sable
5 Enduit de ciment 0,015 18,00 0,27
G 5.2
Q=2.5KN/m?2

h) Les combinaisons d’action escalier :

Pour une bande de 1 m de longueur, on a :

ELUKNMmI) | E.LS(KN/mI)

2 2

G(KN/m?) GRN/mM?) | —(1.35G+1.5g)Lm | gs= (G+q)l.m

Paillasse 7.18 25 13.443 9.68
Palier 5.20 25 10.77 77

i) Calcul des réactions :
Calcul des réactions :

- Détermination des moments et des efforts tranchants
e Le calcul d’escalier se fait pour Iml :

a. E.LU:

Qu; =13.443KN/ml

Qu2=10.77KN /ml Qu2=10.77KN /ml
g

. 252 1.47
. S —

A B

Figure 1V.1.7: Schema statique de la poutre paliére
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Equation d’équilibre :

2 Fly=0=>RA+RB=qu2*143+qul*252+qu2*1.47
=10.77 *1.43 + 13.443 * 2.52 + 10.77 * 1.47
=65.109 KN

Y M/B = 0 =- RA * 5.42+ q2 * 1.43 *(1.43/2 +2.52+1.47) + ql * 2.52%(2.52/2+1.47)+ q2 * 1.47*
(1.47/2)=0

=-RA *5.42+174.195=0
RA=174.195/5.42 = 32.139 KN

> M/A = 0 = RB * 5.42 -q2 * 1.47 *(L.47/2 +2.52+1.43)- q1 * 2.52 * (2.52/2+1.43) - q2 * 1.43*
(1.43/2)=0

RB *5.42-178.291=0

RB =174.195/ 5.42 = 32.895KN

Verification :

RA + RB =32.139 +32.895= 65.109KN............. Vérifiée
Section (1-1) : 0<x<1.43m

M(X) = RA * X — 2 * x? / 2=32.139x —10.77*x2/2

T(X) = RA -2 * X = 32.139- 10.77* X
02=10.77 KN /ml

X=0=M(@0)=0 ;
T(0) =RA =32.139 KN RA ¥ Yy v v |
|

X = 1.43 = M(1.43) = 34.946KN.m y
T (1.43) = 16.737 KN “ >

Section (2-2) : 1.43m < x < 3.95m

M(X)= RA * x — (2 * 1.43*(x-1.43/2) — q1*(x-1.43)%2 Q1 = 13443 KN/m? ,}
T(x)= RA —q2 * 1.43 — q1 * (x-1.43) Q2= 10.77 KN /m ™
X = 1.43= M (1.43)=34.946KN.m PIIId I Wy yviyy wL

T (1.43) = 16.737KN Rff .

v

o

X = 3.95= M (3.95) = 34.442KN.m
T (3.95) = -17.138 KN

Calcul du moment fléchissant maximum :
T(Xmax) =0

T(xmax)= RA—gs2 * 1.43 — gs1 * (Xmax-1.43)
Xmax =270 m

M(2.70) = 45.363 KN.m
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Section (3—3) : 0<x<1.47
M(x)= RB * x - 92 * X*/2

%3 Q2
T(X)=-RB+Q2*X

- X=0=>M(0)=0
- T(0) = -RB=-32.895KN ~—| R,

M

~
—_
A
v+ ]

X =147= M (1.47) = 34.442KN.m

T(1.47) = -17.138 KN

q:
g D) aq:
D)
A { y Yy Vv v v v v v 'Y v A B
°1.43 2.52 ) 14777
L 5.42 |
IN 71

(M)KN.m

45.363 (x=2.70)

Figure 1V.1.8 : Diagrammes des sollicitations
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Tableau 1V.1.3 : Effort tranchant et moment fléchissant(E.L.U)

_i_ | Réaction Effort Moment T max M max Moment sur Moment en
y (KN) tranchant | fléchissant (KN) | (KN.m) appuis travée
(m) (KN) (KN.m) (M.=-0.2Mj) (M=0.8Mo)
32.139 32.139
0 0
21.974
1.43 - 34.946
32.895 | 45.363 9.072 36.290
2.70 - 0 45.363
-21.344
3.95 - 34.442
542 | 32.895 -32.895 0
> E.L.S

Réactions des appuis :

Y Fly=0=>RA+RB=0qs2*1.43+qsl*252+qs2*1.47
=7.7*1.43+9.68*252+7.7* 147
=46.723 KN

> M/B =0 = RA * 542 = qs2 * 1.47* 1.47/2 + qsl * 2.52 * (2.52/2+1.47) + qs2 * 1.43 *
(1.43/2+2.52+1.47)

=126.720KN.m
RA =126.720/5.42 = 23.38 KN

> M/A =0 = RB * 542 = gs2 * 1.43 * 1.43/2 + sl * 2.52 * (2.52/2+1.43) + qs2 * 1.47 *
(1.47/2+2.52+1.43)

=126.521KN.m

RB =126.521/5.42 = 23.343 KN

Veérification :

RA + RB=23.380+ 23.343 = 46.723KN............. Vérifiée
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Section (1-1):0<x<1.43
M(X) = RA * x — qs2 * x* / 2==23.380 X — 7.7*x2/2

T(x) = RA—qs2 * x=23.380 — 7.7 * x gs; M
X=0=M(0)=0 )
T(0) =RA =23.380 KN l
X = 1.43= M(1.43) = 25.560KN.m AYYY v/
T (1.43) = 12.369KN ;?%7"
Section (2-2) : 1.43<x < 3.95 . —
M(X)= RA * X — qs2 * 1.43*(x-1.43/2) — gs1 (x-1.43)%/2
T(X)= RA—s2 * 1.43 — gs * (x-1.43) B M
X = 1.43= M (1.43) = 25.560KN.m 2

T (1.43) = 12.369 KN \)
X =3.95= M (3.95) = 25.994KN.m Al l l l | T
T (3.95) = -12.024KN y\ /
Calcul du moment fléchissant maximum : JZ?>7 *
Tixmag = 0 —l

T(xmax)= RA —gs2 * 1.43 — gs1 * (Xmax-1.43)
Xmax =2.70m

M(2.70) = 33.46 KN.m

Section (3—-3) : 0<x<1.47

M(X)= RB * x - qs2 * x?/2

M Qs2
T(X) =-RB +0s2 * x m" ¢

X=0=M(0)=0 .
T(0) = -RB=-23.343 KN — R

"-q
———
A

v+ ]

X = 1.47= M (L.47) = 25.994KN.m
T(L1.47) = -12.024KN

Conclusion :
Mt max(kn.m) Ma max T max
(E.L.U) 36.290kn.m -9.072kn.m 32.895Kn
(E.L.S) 26.768kn.m -6.692kn.m 23.380kn
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q:
q, D) q:
D)
AV Y YY V V¥V ¥V ¥V ¥V V ¥V VYV VYV Y B
°1.43 2.52 v 14777
L 5.03 |
IX 71

23.343

(M)KN.m
33.4:16 (x=2.70)
Figure 1V.1.9 : Diagrammes des sollicitations

TableaulV.1.4 : Effort tranchant et moment fléchissant(E.L.S)

Réaction Effort Moment T max M nax Moment Moment en
. (KN) tranchant | fléchissant (KN) (KN.m) | sur appuis travée
(m) (KN) (KN.m) M=-02Mp) | (M=0.8Mo)
23.380 23.380
0 0
12.369 23.380
1.43 - 25.560 33.46 6.692 26.768
2.70 - 0 33.46
3.95 - -15.194 25.994

72



Etude des éléments non structuraux

Calcul du ferraillage (RDC) :
% Etat limite ultime(ELU)
En travée :

v’ Vérification de 'existence des armatures comprimées :

M :
o MO 86.200d0° 4
ohxbxd®  14,17x100x14

WU =0,130< = 0,392 (Acier FeE400) = A' n'existe pas et 1000 &> 1000 g

L_ 400
y. 115

=125 1- 1211 )=0,175

B =1-0,40 =0,930

M 3
Ao MO 3620040 g0
osxfxd  348x0,930x14

=0~ =348 MPa

Condition de non fragilité :
Amin =0.0008 x b x h
=0.0008 x 100 x 16 = 1.28cm?
A=max(A, ; A,,)=80lcm?
Conclusion:
At = max (Acal; Amin) = max (8.009; 1.28) =8.01cm?

v’ Choix des armatures :

6T14/ml —A =9.24 cm?

e =16cm

a) Etat limite de service :M{ =26768 N.m

Fissuration peu nuisible => Aucune verification pour Gs( < E)

Flexionssimple

Acier FeE400 ~ Sigs/ L, Tc28
Sectionrectangulaire 2 100
sans A
M u
AVeC : y= Co_ 3629021’355
M S 26768
t
1335-1 25
+—=0,417>a=0,175 (C.V)
2 100
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Conclusion :
=>Les armatures calculées a L'E.L.U seront maintenues.

Armatures de répartitions :

A= i = % =2.31cm?
4 4
Le choix :

6T10 > A=4.71 cm2/ml
T10 —» e=15cm

o En appuis :

» Etat limite ultime :
M 5, =-9072 N.m

v’ Vérification de I'existence des armatures comprimées :

M u
U= . __ = 9072 > =0,0326
opxbxd® 14.17x100x14

M =0,0326< p, = 0,392 (Acier FeE400) = A’ n'existe pas et 1000 &> 1000 ¢

:GS:L7—402:348MPa

¥ 11

a=1,25x(1-\[1-21 )=0,0414
B =1-0,40 =0,983

M 9072

A= = ~1.89cm?
@ ggxBxd 348x0,983x14

v Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité) :
Amin=0.0008 x b x h=1.28
Aa u=max (Aau ; Amin)
Aau=1.89 cm?
At = max (Acal; Amin) = max (1.89;1.28) =1.89 cm?
v Choix des armatures :
5T12/ml —A =5.65cm?
(T12 > e=20cm)

> Etat limite de service :
M,® = -6692N.m

Fissuration peu nuisible = Aucune Vvérification pour cs( << E)
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Flexionssimple "

- M,
Acier FeE400 :>Sioc£7—1+fci3 et I y= _ 9072

Sectionrectangulaire 2 100 MS 6692

=1,355

sans A’

1’3525_1 + 120—50 =0,427>a =0,0414 (Condition vérifiée)

v' Conclusion :

=Les armatures calculées a L'E.L.U seront maintenues.
Armatures de répartitions :
Ap _ 5.65
4 4
Le choix : 5T10— A =3.93 cm?

A= =1.41cm?

T1I0 —» e=20cm
Armatures transversales :

Vérification des contraintes de cisaillement :

7= Tums 32895 a0y
“" bxdx100 100x14x100

7,=0,05x f , =0:05x25=125MPa

C.

7,=0234< r =1.25MPa _ Les armatures transversales ne sont pas
Il n'y a Pas de reprisede bétonnage

nécessaires.

IVV.1.5.Etude de la poutre paliére : La
poutre pali¢re est prévue pour étre un support d’escalier. Avec une longueur de 2.95 m,

Son schéma statique est le suivant :

0.2M, g 4 0.2M,
(|HH#HHHHHNHHHH#|> Ih
R I 2222222222222 | -
AN 0.80 M — h
) L=2.95m .

Figure. 1V.1.10 : Schéma statique de la poutre paliere.
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» Pré dimensionnement :
La hauteur de la poutre doit respecter la condition de la fléche suivante :

Lonet

15 10
La largeur b doit etre comprise entre :
0,4h< b <0,8h
Avec : L =295cm

2 <h<® =—=> 1967 <h=<29.5 (h=30cm)

-la largeur b de la poutre paliere doit étre :
0.4(30)<b<0.8(30) =—=>12<b<24(b=25m)

La poutre paliére est de dimensions (25x 30) cm?
Veérification des conditions exigées par R.P.A.99 :
b>20cm

h>30cm

h/b<4cm

h =30cm=30cm

b =25cm >20cm CcVv

h_
£=12<4.00

» Evaluation des charges :

Poids propre 0,3x0,25x25=1.88KN/ml
A E.L.U: Rgy=32.893KN/ml

A E.L.S :Rgs =23.335KN/ml
qu=32.893+1.35x 1.88 =35.43 kN/ml
0s=23.335 +1.88=25.22kN/ml

Tableau IV.1.5 : Tableau récapitulatif de chargement

ELU ELS
g (kKN/ml) 1.5x1,35 = 2.025KN/ml 1.5 KN/ml
q (kN/ml) Rg =32.893KN/ml Rg =23.335kN/ml
Charge totale qu=35.43 KN/ml gs = 25.22KN/ml
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» Calcule des sollicitations :
Détermination du moment maximal, en travée et en appuis

Mmax = QL2/8
Mt = 0.8Mmax
Ma = -0.2Mmax

Tableau 1V.1.6: Tableau récapitulatif des sollicitations.

MO Mt Ma T max

Formule q.1°/8 0,80 M, -0,2 M, q.1/2
ELU 38.54 30.832 -7.708 56.85
ELS 27.43 21.944 -5.486 40.50

a) Entravée:
» ELU:
M; = 30832 N.m

Vérification de ’existence des armatures comprimée :

_Mt" 30832
bd?c, 252721417
4 =0119< g, =0,392(acierFeE400) = A'n'existepas

=0,119

7

f
1000 > 1000g, => o, = 8—9 = 348 MPa
S

a=125(1-,/1-2u) =>0a=0,159
B=1-0,40=>p=0,936
Détermination des armatures :

M, 30832

— to_
A pd.o, 0936.27.348

=3.50cm?

Conditions de non fragilité :

Ain=0,23.b.d. Fis
fe

2.1 ,
Arin= 0,23. 20 .27. =~ =0,815 cm
400

Conclusion :

A= max (Amin; Aca) = max (0,815 ; 3.50) = 3.50cm?
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Chois des armatures :
4T12 ——> A =452 cm?

» ELS:
M;=27430 N.m

Flexion simple

- - - _1
Section rectangulaire avec AA=> o < YT + %

Acier FeE400

Fissuration peu nuisible

My 30832 o
VM T 21944
1,40-1 25
o< +—=10,450 > 0 =0,159= CV
2 100
» Conclusion :

v 0,p< ob= 15 MPa Fissuration peu préjudiciable
les armatures calculées a E.L.U seront maintenues

v" Aucune vérification pour os

b) Enappui:
> ELU:
M,=-7708N.m

Vérification de I’existence des armatures comprimée :

M, 7708
bd?o, 252721417
4 =0,014< 1, =0,392(acierFeE400) = A'n'existepas

=0,029

u

f
1000, > 1000g; => o = 6—‘* = 348 MPa

S
a=125(1—-,/1-2p) =>0a=0,036
B=1-040=>p=0,985
Détermination des armatures :

Ao M _ 7708
Bd.o, 098527.348

0.83cm?

Conditions de non fragilité :

2.1 ,
Amin=0,23. 20 .27. =~ =0,81 ¢cm
400
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Conclusion :

A= max (Amin; Aca) = max (0,81 ; 0.83) = 0.83 cm?
Chois des armatures :

2T12——» A=226cm’

» ELS:

M, = -5.486KN.m

Flexion simple

- - - _1
Section rectangulaire avec AA=> o < VT + %

Acier FeE400

Fissuration peu nuisible

_My 7708 _
V= MseT T 5486

1,40-1 25

as =
2 100

0,450 > a = 0,036 = condition vérifiée

» Conclusion :

v' 6,< ob=15 MPa

v" Fissuration peu préjudiciable les armatures calculées a E.L.U seront maintenues
v" Aucune vérification pour os

» Vérification de I’influence de I’effort tranchant au voisinage d’appuis :
Tu<0,267 X a X bx fcyg

a=09xd=09x27=243cm

Tu= 56850 N < 0,267 x 24,3 X 25 x 25 x 10°= 405506.25 N

Pas d’influence de I’effort tranchant au voisinage d’appuis.

» Vérification de I’influence de I’effort tranchant sur les armatures longitudinales :

1 Arifi . Zi Mu
On doit verifierque: Al2 e (Tu + —0’9(1)
Al= 2,26 cm? > 222 (56850 +-22%) 102= 1.67............C.V
400 0,9.27

Il n’y a aucune influence sur les armatures longitudinales.
» Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne moyenne :
Nous avons :

_ _ T4 _ 56850
““bxd 25-27-100

=0,84MPa

fc28

E =min (0,2 b ; 4MPa) = 3,33MPa fissuration peu nuisible.

7, =084MPa <z, =333MPa Les armatures transversales ne sont pas nécessaires

e
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> Section et écartement des armatures transversales:

Diameétre des armatures transversales :

h . b .
—  — 1 $in)=Min(0.85;2.5;1,2
35 10 nin) ( )

¢ < 0,85cm

@, < min(

Donc ; on prendra ¢ =8MM  de nuance d’acier FeE235— 48 — At =2,01 cm?

» L’espacement des armatures transversales :
K=1
a=90°

Ax08xf, ~ 350x08x235
"7 by(r,—03x f,,) 20(0,84—0,3x 2,1)
0, <min(0,9 xd ; 40cm) = 24,3cm
5, < fox A _ 235x350
0,4xb 0,4 x 25
o, <min(o,, ; J,, ; 0,5) = 24,3cm

=156.66cm

=82,25cm

Selon RPA99 (version 2003) :
Zone nodale : 6t <min(h/4 ; 12¢ ;30) = min(30/4 ;12x1,2 ; 30) = 7,5cm
Zone courante : 8t < h/2 =30/2 =15cm
Donc on prend &t = 7,5 cm dans la zone nodale
Et 6t =15 cm dans la zone courante
» Veérification de la fleche : (B.7.5 BAEL 91) :

Suivant les régles [BAEL 91 / B.7.5], il n’est pas nécessaire de calculer la fléche d’une poutre si
toutes les inégalités suivantes sont vérifiées :

h,1
L 16
Y E > i Mt
L~ 10( M
A 4.2
o < —
b, xd fe

> Vérification si la fleche est nécessaire:

LU

> <:>——0.12i:0.062:>CV
L 16 295 16
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T 10lME )T 295 T 1027430

A 34—'2: 350 =0.005£4—'2:O.0105:>CV
bxd fe  25x27 400

%> 1 (M‘ ]:> 30 =0.1> 1 (%}:0.08:CV

> conclusion :

Le calcul de la fléche n’est pas nécessaire.

T12 e=20 T4 &=I15
101 142 110 j10[ 242

Ty

in B8 =20 v B - -y ]I
(pour toutes les marchas) s '.,-/‘ —= = - 2
1T10 10 =15
10 a=20
4 e=15% EY
IO e=20 T10 =20 252
_TI0 e=15
12 =20 100 L~

Ll ‘
J Ti4 e=15 T12 =20

10142 10 10] 142 110

Figure.lV.1.11 : Dessin de ferraillage de l’escalier

_PTIe _ PTIe

2 ﬁ ) 2
Cadre @8 L=08 Cadre @8 L=08
[ 7 2 7
2T12

*725_/* 2712 )%/725%/ 2712

Figure.lV.1.12 : Dessin de ferraillage de la poutre paliére
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1VV.2.Etude des balcons :

Le balcon est un élément qui déborde de la structure ; il est considéré comme console encastré a
I’extrémité dans la poutre de rive.

Il s’agit d’une dalle pleine, leur étude est assimilée & une console encastré sur trois cotés sollicités par
différentes charge G.Q.P.

Avec :
G : Charge répartie (poids propre du balcon)
P : Charge permanant (charge concentrée du mur)

Q : Surcharge d’exploitation
)

0 I
YYVYYY Yy vvy

1.20m

NN

Figur.lV.2.1 : Schéma statique de balcon
e Descente de charge du balcon :
Charge permanente « G » :

Tableau 1V.2.1 : charges permanentes de balcon.

Désignation Ep (m) Poids volumique (KN/m?) G (KN/m?)
Carrelage 0,02 22 0,44
Mortier de ciment 0,02 20 0,4
Lit de sable fin 0,02 17 0,34
Dalle pleine 0,16 25 4
Enduit en platre 0,02 18 0,36
Charge permanente 5,54
Q=3.5KN/m?
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16

Balcon
! !Revétement
v v y vy v 34
: v
I ?51
i v
3r:II |

Figure 1V.2.2 : Schéma du balcon
e Calcul de la charge due au poids du mur :
P= G,xh
Epaisseur du mur : e =10cm = Gp,= 1,44 KN/m?

Hauteur du mur : h = 1,20m =P=1,44x1,20 = 1,728 KN/ml

e Combinaisons fondamentales :
ELU:

Q.=1,35G +1,5Q = 12.729KN/ml
P.=1,35 P= 2,333 KN

E.LS:

Qwer= G + Q= 9.04 KN/ml

P,=P =1,728KN/m

Calcule du ferraillage:

» Etat limite ultime (ELU) :

_ rquxlI? _ 12.729%1,2?
My=-[35 P[] = [

+2,333%x1,2]
M, = -11.964KN.m
Tu=qux L+ p,=12.729%1,2+2,333

T,=17,607KN
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e Vérification de I’existence des armatures comprimées (A’) :

d =0,9xh =0,9%0,16= 0,144m

M, 11964 _ _ )
u= oxbxd — 1417x100x124% — 0,041<p= 0,392 (Acier FeE400)
Donc A’ n’existe pas et 1000€4>1000€1=0, = % = %‘; = 348 Mpa
a=125(1—-,1-2u)=0.052
B=1-0.400 = p=0,979
- Détermination des armatures :

M, 11964

A = 2.43cm?/mL

T o.p.d 348 x 0,979 x 14.4

e Condition de non fragilité :[BAEL91/r99/A.4.1,1]
Amin=0,0008xbxh =0.0008%x100x16 = 1.28cm?/ml
Aadoptif=MaxX(Acal ;Amin) = 2,43cm?/ ml

e Choix des armatures :

6T10 A=4,71 cm?/ ml

e=15cm

e Armature de répartition :

A,=% = % = 1.17cm/ml

e Choix des armatures :

5T8 > A=2,51 cm? ml

e= 20cm

» Etat limite service (ELS) :

_ gsxI?
M=

9.04 x1,22

P[] = 225 + 1,728x1,2]

M, = -8,582KN.m
Ts=0sx L+ ps=9.04 x1,2+1,728
T,=12.576KN

e Détermination des contraintes :

e
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Le calcul se fait selon les regles de C.B.A 93, la fissuration est Considérée comme préjudiciable.

Gacier = MiN (gfe ; 110,/n X ftj) Fissuration préjudiciable, avec : 1=1,6(C.B.A 93 A.4.5.3)

Guser = MiN & X 400 ; 110VT,6 X 2.1)
Gacier= Min (266,67 ; 201.63)

Gacier=201.63MPa

15A 15%X4.71
D=2
b 100

=0,706 cm

_ 30Ad_ 30x4.71x14.4
b 100

E =20.34cm?

y;=-D ++VD? + E =-0,706 + /0,706% + 20.34
y1=3,85¢cm

_ bxy13
3

100x3,853
3

+nxAx(d-y)? = + 15 x 4.71 X (14.4 — 3.85)?

| =9758.29cm*
K = Mser _ 8582 =0.879
1 9758.29

op= KX y,=0.879%3.85=3.384Mpa
5= 0,6xf5 = 15MPa
o= 15xKx(d-y;) =15x0.879% (14.4-3.85)
o= 139.10MPa
Conclusion:
v o, =3.38MPa< c,= 15MPa

v o= 139.10MPa<c.= 201.63MPa —=>Les armatures calculées a ELU seront
maintenues.

e Véréification au cisaillement :

T =T,’,‘1ax= 22699
u bxd 100x14.4

[BAEL91r99 /art-A.5.1,1]

TY, = 1576 KN

_ 15.76x1073
U 1x0.144

= 0.109MPa
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f

Ty =Min (0,15% ;is; 3 Mpa) = 2.5Mpa (fissuration préjudiciable)

Conclusion :

> 1,=0.164 MPa< 7,,= 2.5 Mpa =>Les armatures transversales ne sont pas
» Il n’y a pas de risque de bétonnage nécessaires.

. Vérification de la fléche :

Avant de passer a la vérification de la fleche, on doit examiner les conditions de non vérification de la
fleche par I’article B.7.5 des régles BAEL comme suit :

a) %Z%: % =0,13 >1—16 =0,0625 —> condition vérifiée
b) A S0 452021512 —> condition vérifide
c) L<8m =1,20m<8m —> condition veérifiee

Puisque les conditions sont vérifiées, donc il n’est pas nécessaire de Vérifier la

Fléche.
T10 e=15cm
18 e=20cm Y
; RN EEEREEEEE
< 1_" : v .:::‘ -9 :::::m |£
n| L == }
™M e —
CEV
: TI10 e=13cm
30 120

Figure.lV.2.3 : Ferraillage du balcon.
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1V.3.Etude de ’acroteére :

1VV.3.1.Définition :

L’acrotere est une construction complémentaire sur la plancher terrasse ayant pour objectif d’étanchéité et

destinée essentiellement & protéger les personnes contre la chute.

L’acrotere est un systéme isostatique assimilable a une console encastrée au plancher terrasse, la section la

plus dangereuse se trouve au niveau de 1’encastrement.

Elle est sollicitée par son poids propre (G) et une poussée horizontale.

Wp \I 10 \I 10 N
Fe \ 2
% 7L 2
e I
60
M¢ A
Y AITTT777777777777777777777

Figure.l1V.3.1:Dimension de l’acrotere

1V.3.2.calcul des forces :
F, =4xAxC xW,
Telle que :
A : coefficient d ‘accélération de la zones, A=0.15
Cp : facteur de force horizontale variant entre 0.3 et0.8
Elément en console — Cp = 0.8;
Wp : poids de I’é1ément considéré;

Fp : force statique équivalente horizontale;
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W, = {(0.6 %0.1) + (0.08x0.15) + (%H «1x 2500=183.75daN.
F, =4x0.15x0.8x18375=88.2daN

1VV.3.3.Calcul du ferraillage :

7

+» Calcul des sollicitations :

v Etat limite ultime(ELUV) :

M, =15xF xL=15x882x0.60=79.38daN.m
N, =1.35xW  =1.35x183.75x = 248.0625daN

v' Etat limite de service(ELS) :

M, =F,xL =882x0.60=52.92daN.m

N, =W, =183.75daN

1V.3.3.1.Détermination de la section des armatures :

Le ferraillage de ’acrotere sera calculé a la flexion composée pour une bande de 1m de largeur et une

épaisseur de 10cm ; la section de calcul est (100 % 10) cm?.

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

oM T ol a |l
u ' - 100 N
h , 01 Figure.1V.3.2:Section de calcul
e, =0.32m>—-c¢' =—--0.02=0.03m g

= L’effort normal est un effort de compression se trouvant a I’extérieur de la section
Donc la section est partiellement comprimée (S.P.C) ; le calcul se raméne a la flexion simple avec un

moment fictifs M, calculé par rapport aux armatures tendues.

N———>x C

-

M’

89



Etude des éléments non structuraux

M, =N, -e=N, -(eo +%—c’j - 248.06x(0.32+07'1—0.02j =86.82daN.m

- Vérification de I’existence des armatures comprimées :

My 8682
c,-b-d* 14.17x100x8?

U =0.009

Acier F,E400= g, =0.392.
U < 1, = A’ Nexiste pas.

f
1000e,>1000¢, >0, == = 400 348MPa

v, 115

— @ =125-{1-1-21)=0011

B=1-0.40=0.99

- Détermination des armatures :

_ M{ 8682
o, -B-d  348x0.99x8

A, =0.32cm?/m,

Sollicitation réelle (flexion composeée)

A=A - N, =0.32—ﬂ=o.3lcmz/mL
100- o, 100x 348

A'=0

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

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

o, = min(% fe110/nf,) Avec:  FeE400= 7 =16et f, = 400MPa

o, = min(%x 400:110v1.6x 2.1)

=min(266.67,201.63)
o, =201.63MPa.

M, 5292
N, 18375

0 =

0.29m
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0 2 2

= La section est partiellement comprimée.

0.1
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M, =N, x (&, +2—c) =18375(0.29+ =~ -0.02) =588N.m

M
gl = 2= 588 ~=0.006.
o, xbxd® 14.17x100x8
tableau ﬂl: 08717
41 =0.006— 20k,
K1=23.97
o, =% ~ 20183 g 4iMPa <, —06f,,, —15MPa.
1 2397
M
A, = 2 588 =0.42cm?* [ ml
o x flxd  20163x0.8717x8
N 18375
= A, - =042 —— >
A=A 100x o, 100x 201.63

A =0.41cm? /ml

Condition de non fragilité :
Amin = 0.0025%S
=0.0025 x 7.35=0.018 cmz/ml

A= max (As: Ay. Anmin) = max (0.41;0.31;0.018) cm2/ml.
= A=0.41cm? /ml.

Le choix: 4T8/ml » A=2.01cm?/ml

Armatures de répartitions :

A= _ 201450 o
4

4

Donc : on adopte 4T8/ml

1VV.3.4.Vérification des contraintes de cisaillement:

T =15F, =15x88.2=1323daN
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. _Tumax B 1323
“ b.d 100x8x100

=0.02MPa

7, =0.05x f_,, =1.25MPa

1, =0.02MPa<z, =1.25MPa

. —> Les armatures transversales ne sont pas nécessaires
I1 n’y a pas de reprise de bétonnage

Remarque :

Pour éviter le risque de rupture en cas de séisme, on prévoit une nappe d’armatures semblables.

10 10
+——¢
Ejiff_-*—TB Filants e=25

10
20 18 e=25

- Y g/

II/
I

- i e &
m ~ i
A I

30

A

Figure 1V.3.3 : Dessin de ferraillage de [’acrotere
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V. Etude sismique :

V.1.Introduction :

Le séisme correspond a une vibration du sol provoquée par une libération de I’énergie de déformation
accumulée dans la crodte terrestre.

Le séisme est un phénomene qui se produit & partir du frottement entre les plaques tectoniques, un
déplacement de ces derniére engendre des efforts sismiques qui imposent a la construction des
accélérations pouvant atteindre 1’ordre de la pesanteur, il peut provoquer des dégats allant jusqu’a la
ruine de la construction.

Le calcul sismigue dans notre étude sera effectué dans le cadre du réglement parasismique algérien
(RPA99) version 2003, et la modélisation de la structure en 3D avec le logiciel ETABS 2017.

V.2.Methode de calcul :

L’étude sismique a pour but de calculer les forces sismiques ; ce calcul peut étre mené par les trois
méthodes qui sont :

> la méthode statique équivalente ;

» la méthode d’analyse modale spectrale et

» la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.

V.2.1.Méthode statique équivalente :
a. Principe de la méthode [RPA99version2003/4.2.1] :

Selon cette méthode les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont
remplacées par un systeme de forces statiques fictives appliquées successivement dans les 2 directions
orthogonales et ayant des effets équivalents a ceux de I’action sismique.

Le RPA99/version2003 permet sous certaines conditions de faire les calculs par cette méthode, qui
consiste a considérer la structure comme soumise a un effort tranchant a sa base donné par la formule
suivante :

V = AxDxQ W
R
Avec :
A : Coefficient d’accélération de zone
D : Facteur d’amplification dynamique moyen
Q : Facteur de qualité.
R : Coefficient de comportement
W : Poids total de la structure

b. Conditions d’application : [RPA 99 version 2003/4.1.2]

Cette méthode peut étre utilisée dans les conditions suivantes :
e Régularité en plan [RPA99 version 2003/3.5.1.a] :

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

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

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

e
93



Etude Sismique

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

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

Dans ce cas la surface totale des ouvertures de plancher doit rester inférieur a 15% de celle de ce
dernier.

v' Régularité en élévation [RPA99 version2003/3.5.1.b] :

1. Le systéme de contreventement ne doit pas comporter d’élément porteur vertical discontinu, dont la
charge ne se transmette pas directement a la fondation.

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

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

Notre structure n’a pas 2 axes orthogonaux de symétrie vis-a-vis la rigidité et la masse => le batiment
est classé irrégulier en plan, donc la méthode statique équivalente n’est pas applicable.

Conclusion :

La méthode statique équivalente n’est pas applicable, dans ce cas on va appliquer la méthode
dynamique (le calcul se fait par le logiciel « ETABS2017 »).
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V.2.2.Méthode dynamique :

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

a. Condition d’application :

Selon le «<RPA99/V2003», la méthode d’analyse modale spectrale peut étre utilisée dans tous les cas et
en particulier dans le cas ou, la méthode statique équivalente n’est pas permise.

b. Présentation du logiciel :
ETABS est un logiciel de calcul, d’analyse et de conception d’une variété tres large de structures.

Ce systeme qui est basé sur la méthode des éléments finis, possede plusieurs caractéristiques qui
facilitent le travail de I’ingénieur :

- Il donne plusieurs possibilités de création du modele ;

- Il calcule automatiquement le centre de gravité et le centre d’inertie de chaque niveau ainsi que le
poids total de la structure ;

- Contient une instruction qui détermine les erreurs et spécifie leur position « vérifier structure» et

- Il permet un affichage des résultats sous forme de tableaux et graphigque bien détaillés comme il
donne le maximum des efforts internes (moments fléchissant M, efforts tranchants T, efforts
normales, contraintes c...).

c. Etapes de modélisation :
Pour la modélisation nous avons suivi les étapes suivantes :

Choix du plan du travail : notre structure est un modele tridimensionnel ;

Choix de ’unité du travail : KN etm;

Création graphique du modele en utilisant ’interface du ’ETABS ;

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

Détermination des propriétés du matériau utilisé : les propriétés du béton ;

Détermination des propriétés de chaque élément de la structure : la section et le matériau utilisé ;
Détermination des conditions aux limites.

AN NN

X

Figure.V.1 : Interface de ’ETABS17
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Charge permanente G : contient le poids total de la structure et la charge permanente distribuée par
les planchers aux poutres principales et secondaires ainsi que la poussée des terres pour les voiles
périphérique du sous-sol.

Charge d’exploitation Q : les charges d’exploitation distribuées par les planchers aux poutres.

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

Détermination des combinaisons de charges :

- 135G +1,5Q
- G+Q

- 08G+E

- 08G-E

- G+0Q+E
- G+Q-E

Vérification des erreurs.

Lancement de ’analyse.

Interprétation des résultats.

Détermination du spectre de réponse.

V.2.3.Détermination des charges :
a. Le poids propre de la structure est calculé par le logiciel.
b. Distribution des charges des planchers aux poutres

Pour les dalles pleines et plancher a corps creux : la charge est calculée automatiquement par le
logiciel ;

Tableau V1.1 : le poids propre de la structure

TABLE: Story Forces

Load

Story Case/Combo Location P

KN
Storyl4 WP Bottom 8368,2128
Storyl3 WP Bottom 15749,461
Storyl2 WP Bottom 23130,7092
Storyll WP Bottom 30830,7453
Storyl0 WP Bottom 38530,7815
Story9 WP Bottom 46427,8208
Story8 WP Bottom 54324,8601
Story7 WP Bottom 62221,8994
Story6 WP Bottom 70341,0169
Story5 WP Bottom 78460,1343
Story4 WP Bottom 87098,633
Story3 WP Bottom 95737,1317
Story2 WP Bottom  105385,4315
Storyl WP Bottom  114185,1638
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» Vérification si la résultante des forces sismiques a la base est supérieure a 0.8vst :

La force sismique totale Vst appliquée a la base de la structure ; doit étre calculée successivement dans
les deux directions orthogonales.

Classification de I’ouvrage :

Notre ouvrage étant un batiment d’habitation et commercial situé 8 ORAN (Zone 11a), Il est classé au
groupe d’usage 2.

Classification du site :

La structure a étudier est implantée dans un site de catégorie S1 (site rocheux).

a — Coefficient d’accélération de zone :

Donné par le tableau 4.1 du RPA99(m.2003) suivant la zone et le groupe d’usage du batiment.

La zone d’implantation de notre structure est Oran classée comme zone Ila sur la carte sismique
algérienne.

Zone lla
=A=0.15
Groupe d’usage =2
b — Facteur d’amplification dynamique :

En fonction de la catégorie de site ; du facteur de correction d’amortissement (77) de la periode
fondamentale de la structure (T)

Site rocheux—p catégorie S1=T,=0.3s

T, : période caractéristique, associée a la catégorie du site, donnée par le tableau 4.7 du RPA99
_mi 3/ h
T—mm{CT. hyts 0.09.\%}
C; : Coefficient fonction du systeme de contreventement de type de remplissage est donné par le
tableau 4.6. C; =0.05

h, : Hauteur mesurée en(m) a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau h, =47.88m

3
T'=Cy. hN/4 =0.05x47.88%* =0.91s
Sens (X-X) :

47.8

8
T"X:0.0g' */26.49=
T,=min{0.91; 0.84}=0.84s
Sens (Y-Y) :

47.88 _
T"y=0.09- M—O.SOS

T,=min{0.91; 0.80}=0.80
T,=0.3<T =0.91<3.0sec.

0.84

=D =25,(T, /T)*"
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c— Facteur de correction d’amortissement 1 :

77:/ ! >0.7
2+¢&

d- Pourcentage d’amortissement critique & :

Portiques contreventés par des voiles, remplissage dense = & =10% =0.1

n= (L)=0.76

2+10

0.307/4

DX=2.5.O.76(—
0.84

>=0.963

0.307/4
0.80

DY=2.5.O.76< >=O.989

e— Coefficient de comportement global de la structure :

Notre structure a un systéme des portiques contreventés par des voiles ; d’aprés le tableau 4.3 du
RPA99(V.2003) a un coefficient de comportement R =5.

f— Facteur de qualité Q :

Donné par la formule :

O :facteurdequalité: © =1 + Z‘ P, Pox données Ox
Critere™ q " Observé | N/observé
1. Conditions minimales sur les files de
contreventement 0 0,05 0,00
2. Redondance en plan 0 0,05 0,05
3. Régularité en plan 0 0,05 0,05 1,25
4. Régularité en élévation 0 0,05 0,00
5. Controdle de la qualité des matériaux 0 0,05 0,05
6. Controle de la qualité de I’exécution 0 0,10 0,10
O :facteurdequalité: © =1 + Zl P, Pay données Q
Critere'" q " Observé | N/observé
1. Conditions minimales sur les files de
contreventement 0 0,05 0,00
2. Redondance en plan 0 0,05 0,05
3. Régularité en plan 0 0,05 0,05 1,25
4. Régularité en élévation 0 0,05 0,00
5. Contrdle de la qualité des matériaux 0 0,05 0,05
6. Controle de la qualité de I’exécution 0 0,10 0,10
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Qx=1+ZPx=1+0.25=1.25
Qy=1+2P,,=1+0.25=1.25
V.2.4.Calcul du poids de la structure W :

W, = ZWGi +ﬂ'ZWQi

Avec :
-Wg; : Poids dd aux charges permanentes.

-Wgi : Poids dii aux charges d’exploitation.

ZWGi : Résultante des réactions verticales dues aux charges permanentes.

ZWQi - Résultante des réactions verticales dues aux charges d’exploitation.

Remarque : Le poids de la structure est donné par le Logiciel ETABS.
WP=114185,1638KN

Donc :

_ 0.15X0.963X1.25

~ AXDXQWﬁ Vx X 114379.398

Vy

\Y

= 215X0989x1.25 1 114379.398

- Vx=4124,61KN
- Vy=4235,28KN

V.3.1l.Interprétation des résultats :

Tableau V.2. : Les périodes et les modes

TABLE: Modal Participating Mass Ratios
Case Mode Période SumUX  Sum UY
sec

Modal 1 0487 01113
Modal 2 0925 05697 06161
Modal 3 0674 06421 06525
Modal 4 0278 07152  0,7369
Modal 5 0,242 0811 08265
Modal 6 0174 08301  0,8318
Modal 7 0124 08508 08746
Modal 8 0108 08877  0,8943
Modal o 0106 028955 [NNOR00H
Modal 10 0083 08957 0,009
Modal 11 oo [NGEEE 09024
Modal 12 0073 09119 09253

Etude Sismique
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Etude Sismique

a. La résultante des forces sismiques :

Apres Iinterprétation des résultats du fichier ETABS, la résultante des forces sismiques & la base est
égale a :

-Sens( X-X) :
80 %Vx:=3299,69KN <V,;=3869,22KN.......... Ccv
-Sens(Y-Y) :
80%Vy,=3388,22KN<V;=4746,41KN............ CcVv

Nombre de modes a considérer selon (RPA version 2003/4.3.4) :

Pour les structures représentées par des modeles plans dans deux directions orthogonales, le nombre
de modes de vibration a retenir dans chacune des deux directions d’excitation doit étre tel que la
somme des masses modales effectives supérieur a 90% au moins de la masse totale de la structure (le
nombre minimum de modes a retenir et de 03 dans chaque directions considérée).

Le nombre minimal de modes (k)a retenir doit étre tel que :K>3vVN
Avec :

N : le nombre de niveau au-dessus du sol (N=13niveau)

K > 3v13 = 10.82 => K = 11 Modes

Figure.V.2. :Model translation suivant X Figure.V.3. : Mode2translation suivant Y
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Etude Sismique

Figure.V.3. :Mode3 torsion
Mode 1 : Ux =42,87% ; Uy =11,13% = Translation suivant X
Mode 2 : Ux =56,97% ; Uy =61,61% = Translation suivant Y
Mode 3 : Ux =64,21% ; Uy =65,25% = Torsion
- Vérification de la période : (RPA99 version2003/4.2.4.4) :

La valeur de (T) calculée a partir de la méthode numérique ne doit pas dépasser celle estimée a partir
des formules empiriques appropriées de plus de 30%.

hn Dx Dy Ct Th TX Ty
47,88 26,49 28,68 0,05 0,91 0,84 0,80

TX 0,84 1.3 Tx 1,09 > T mod 1,085

Ty 0,80 13Ty 1,05 > Tmod 0,923

TXgyn= 1.085<TXamp=1.3% 0.84 = 1.09s —>» C.V
TYayn=0.925<Tyamp=1.3% 0.80 = 1.05s —>»C.V
V.3.2.Vérification des déplacements :

Ok - Déplacement horizontal au niveau K

Le deplacement horizontal relatif au niveau (K) par rapport au niveau (k-1) est égal :
AK=0k — d(k-1).

Déplacement relatif admissible (tolére) : (RPA version2003/5.10)

Avagm = 1% he.

he : Hauteur d’étage.
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TableauV.3.: Vérification des déplacements

hen d[cm] Ax [cm] Ar Conditi_on
Niveaux Ak<Ar

[cm] [cm]

8% 5), A Ay Akx | AKky

Sous-sol 300 0,027 0.027 | 0.026 | 0.027 | 3,00 cv cVv
R.D.C. 408 0,11 0.11 | 0.083 | 0,080 | 4.08 cv cv
Etage 1 340 0.21 0.20 | 0.104 | 0.080 | 3.40 cv cv
Etage 2 340 0.34 0.31 | 0.129 | 0.095 | 3.40 cv cv
Etage 3 340 0.49 045 | 0.151 | 0.116 | 3.40 cv cv
Etage 4 340 0.66 0.73 | 0.170 | 0.134 | 3.40 cv cv
Etage 5 340 0.85 0.75 | 0.186 | 0.027 3.40 cv cv
Etage 6 340 1.05 092 | 0.197 | 0.029 | 3.40 cv cv
Etage 7 340 1.25 1.09 | 0.204 | 0.164 | 3.40 cv cv
Etage 8 340 1.46 1.26 | 0.209 | 0.168 | 3.40 cv cv
Etage 9 340 1.68 143 | 0.211 | 0.171 3.40 cv cv
Etagel0 340 1.88 160 | 0.212 | 0.171 3.40 cv cv
Etagell 340 2.09 1.78 | 0.210 | 0.169 3.40 cv cv
Etagel? 340 231 194 | 0.207 | 0.165 | 3.40 cv cv

V.3.3. : Vérification vis-a-vis de I’effet P-A :

Selon (RPA version2003/5.9) Les effets du second ordre(ou effet P-A) peuvent étre négligés dans le
cas des batiments si la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux.

O =Pk xAk/ Vk x hk < 0,10

PK : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau K.
PK =Y (WGi+ Bwqi).

VK : effort tranchant d’étage au niveau k.

VK=} Fi.

AK : déplacement relatif du niveau k par rapport au niveau (k-1).

Hk : hauteur de 1’étage k.

Si:0.10 < ©k < 0.20, I’effet P-A peuvent étre pris en compte de maniere approximative en amplifiant
les effets de I’action sismique calculés au moyen d’une analyse élastique du 1 ordre par le facteur

1/ (1-OK).

Si: ©k > 0.20, la structure est potentiellement instable et doit étre redimensionnée.

e
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Fi = Wi x hi x (Vi—Ft)/Y Wi x hi

Wi : poids propre de 1’étage.

hi : hauteur cumulée a la base de la structure.

Vt : force sismique totale.

Distribution de la force sismique sur les étages :

Tableau VI1.5: vérification de I’effet P-A dans les sens longitudinaux.

Etude Sismique

(P-Delta) - Ex
. Hauteur P Vx Ux Ax Oy
Niveau N N — — oY <0,1
ETAGE12 3,4 8368,2128 | 687,64 | 0,023008 | 0,002068| 0,0074 cv
ETAGE1l1l 3,4 15749,461 | 701,14 | 0,02094 (0,002097| 0,0139 Cv
ETAGEL0 3,4 23130,7092 | 674,68 | 0,018843 [ 0,002118| 0,0214 Cv
ETAGEQ9 3,4 30830,7453 | 637,12 | 0,016725 | 0,00211 | 0,0300 Cv
ETAGEO8 3,4 38530,7815 | 618,62 | 0,014615 | 0,002091| 0,0383 Ccv
ETAGEO7 3,4 46427,8208 | 580,53 | 0,012524 10,002041( 0,0480 Ccv
ETAGEO6 3,4 54324,8601 | 551,59 | 0,010483 [ 0,001968| 0,0570 Cv
ETAGEOQ5 3,4 62221,8994 | 513,25 | 0,008515 [ 0,001857| 0,0662 Cv
ETAGEO4 3,4 70341,0169 | 474,441 0,006658 [ 0,001704| 0,0743 cv
ETAGEO3 3,4 78460,1343 | 442,06 | 0,004954 | 0,001518| 0,0792 Ccv
ETAGEQ2 3,4 87098,633 402 | 0,003436 | 0,00129 | 0,0822 Cv
ETAGEO1 3,4 95737,1317 | 371 | 0,002146 |0,001038| 0,0788 Cv
RDC 4,08 |[105385,4315]328,91|0,001108 | 0,00084 | 0,0660 Ccv
sous-sol 3 114185,1638 | 284,26 | 0,000268 | 0,000268 | 0,0359 Cv
(P-Delta) - Ey

Niveau Hauteur P VY Uy AY (5} oY <

kN kN m m 0,1
ETAGE12 3,4 8368,2128 | 697,54 | 0,01949 (0,001658( 0,0059 Ccv
ETAGE11 3,4 15749,461 | 711,43 | 0,017832 (0,001694| 0,0110 cv
ETAGE10 3,4 23130,7092 | 684,2 | 0,016138 [0,001721| 0,0171 Ccv
ETAGEOQ9 3,4 30830,7453 | 645,53 | 0,014417 |0,001719| 0,0241 Ccv
ETAGEO8 3,4 38530,7815 | 626,49 | 0,012698 | 0,00172 | 0,0311 cv
ETAGEOQ7 3,4 46427,8208 | 587,28 | 0,010978 [0,001693| 0,0394 Cv
ETAGEOQ6 3,4 54324,8601 | 557,5 | 0,009285 (0,001655| 0,0474 Ccv
ETAGEOQ5 3,4 62221,8994 | 518,04 [ 0,00763 |0,001587| 0,0561 Cv
ETAGEO4 3,4 70341,0169 | 478,08 | 0,006043 |0,001479| 0,0640 Cv
ETAGEOQ3 3,4 78460,1343 | 444,75 | 0,004564 (0,001345| 0,0698 Ccv
ETAGEOQ2 3,4 87098,633 | 403,52 | 0,003219 |0,001166( 0,0740 Cv
ETAGEO1 3,4 95737,1317 | 371,61 | 0,002053 (0,000964| 0,0730 Ccv
RDC 4,08 ]105385,4315( 328,29 | 0,001089 |0,000814| 0,0640 Cv
sous-sol 3 114185,1638 | 282,33 | 0,000275 |0,000275( 0,0371 Ccv
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Conclusion:

On peut dire que notre structure est stable vis-a-vis les sollicitations accidentelles (séisme) dans les
deux sens, et remplie toutes les conditions exigées par le réglement RPA version 2003.
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V1. Etude des portiques :

VI.1.Introduction :

L’ossature du batiment est constituée d’éléments verticaux (poteaux) horizontaux (poutre).

L’étude des portiques sera effectuée en se basant sur le calcul du portique le plus défavorable et sous
Différents sollicitations. L’assemblage des poteaux et des poutres constitue les portiques.
V1.2.Définition :

Poteaux :

Ce sont des éléments porteurs verticaux en béton armé, ils constituent des points d'appuis pour
transmettre les charges de la superstructure aux fondations, sont sollicités a la flexion composée.

Poutres :

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

Neeud :

Point d’assemblage de poteaux et poutres, il est considéré comme sensible, parce qu’il est
le point de transmission des charges.

V1.3.Ferraillage des portiques :

e Combinaisons d'actions :

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

G : Charges permanentes.

P : Charges d'exploitations.

E : Efforts sismiques.

e Les combinaisons prises en compte sont :

BAEL 91 : Combinaisons fondamentales ou bien durables et transitoires.
135-G+15-P —» ELU

G+P — ELS

RPA99.V2003 : Combinaisons accidentelles;

08-GtE
G+P=x-E
08-GtE
G+P+E

} = Poteaux

}:> Poutres

Les efforts sont calculés en tenant compte de ces combinaisons & l'aide du logiciel ETABS.
Avec :
V1.3.1. Ferraillage des poutres:

On distingue deux types des poutres :
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Poutres principales ———> (30x50) cm?
Poutres secondaires =——=> (30x35) cm?
¢ Ferraillage réglementaire :
Recommandation du RPA99/V2003 :

1) Armatures longitudinales :

Armatures minimales : 0.5% x B en zone Il,.
4% x B enzone courante

Armatures maximales
6% x B enzone recouvrement

[ Longueur de recouvrement est de 40-¢enzone Il, (RPA99/VV2003)

Avec : B : Section de la poutre
2) Armatures transversales :

La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par :
A .in =0003-S-b

Avec :

b : Largeur de la section.

S : L'espacement des armatures transversales.

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

Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaires : S = mln(z 12-9)

-Endehorsde lazonenodale: S = g

Réglement BAEL.91
La section minimale des armatures longitudinales en flexion simple est :

f
A= 0,23-}—28 -b-d = Pour les armatures tendues.

e

Les sollicitations des poutres :

A l'aide du fichier des résultats donnés par le logiciel "ETABS", on obtient les résultats dans le tableau
suivant :

Tableau.VI.1. : Récapitulatif des moments fléchissant et des efforts tranchants.

Type Etat limite ultime Etat limite de services | Situation accidentelle Effort

(ELV) (ELS) tranchant

Moments | My(KN.m) | M{(KN.m) | My(KN.m) | M{(KN.m) | Mg(KN.m) | M((KN.m)| T(KN)
Poutre

e 120.243 94.2488 87.6796 68.6619 | 139.3813 | 103.3364 93.91
principale
Poutre

Secondaire | 1154955 | 54.1911 84.2335 39.649 | 105.2613 | 58.0758 129.77

e
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3) Armatures longitudinales :
Conditions imposeées par le RPA99/V2003 :
Poutres principales :A'yin=0.005x30x50=7,5cm?
Conditions imposeées par le BAEL.91 :
Poutres principales :
A = 0,23-£-30-45 =1.63cm?®
" 400
«» Exemple de calcul :
En travée :
»ELU :
M{=94.2488KN.m.

Vérification de I’existence des armatures comprimées :

P _ 942488 0109
o, -b-d?  14.2-30-(45)

41 =0109<u =0,392= A’ N’existe pas

1000s, 210510005, = o, = = = 290 _ 348m1pa

v, 115

= o =125- (11— 24 )= 0145
B =1-04a =0942

= Détermination des armatures:

Etude des portiques

= asl\-/l;.d B 34:1)2,:4?28 5~ 8:3%m
»ELS:
M =68.6619KN.m
- Flexion simple
- Section rectangulaire sans A’ = a< 77_1 + IE)—ZS = 0, <0, =0,6x f_,, =15MPa

- Acier FeE400

Avec: . Mi_942488 _

B— MS 686619

137-1 25 (44> ¢ =0145= C.V
2 100
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Conclusion :
o, <0, =15MPa

Fissuration peu nuisible } = Les armatures calculées en ELU sont maintenues

(Aucune veérification pour o)

> Situation Accidentelle :
Mt4¢=103336.4 N.m

Vérification de I'existence des armatures comprimées :

MAC 1033364
Opxpxg?  18.48x30x452

u= = 0.002

M =0,092< p, = 0,392 (Acier FeE400) = A' n'existe pas et 1000 &> 1000 g,
400
_te 2 200 400 Mpa
vs 1

a=125x(1— /1—2u =0.121
B =1-04a = 0,952

M{¢ 1033364
Osxpxd 400X 0,952 X 45

. . 2
At = max( A ; Aue s Anineaey)) = 6-39cm
Choix des armatures :
3T1242T14— A=6.47cm?

Os

AAC = = 6.03 cm?

En appuis :
»ELU:
MY=-120.243KN.m

Vérification de ’existence des armatures comprimées :

YR 120243

- _ = —=0.139
o, -b-d?  14.17.30-(45)

U

u=0139<u =0,392= A’ n’existe pas

1000¢, >1000¢, = o, = 4= = 490 _ 3480mpa

v. 115

= o =125-(1- J1-21)= 0,189

B =1-040 =0924
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= Détermination des armatures:

. MY 120243
o.-f-d  348.0,924.45
>ELS

M;: =-87.6796KN.m

=8.30cm?

Flexion simple

?

7/_

Etude des portiques

Section rectangulaire sans A" > — aS—l + ez =0, <o, =0,6x f_, =13.8MPa

2 100
Acier FeE400

Avec: y= M, _ 120243 ,
M: 876796
@_{_E — 0’44> o= 0,141:> CV
2 100
Conclusion :

o, <0, =15MPa

Fissuration peu nuisible
(Aucune vérification pour o).
» Situation accidentelle :
M2* =139.3813KN.m

Vérification de ’existence des armatures comprimées :

oM - 1393813 o012
o,-b-d?  18.47-30-(45)

u=0.124<u,=0.379
&> & > o, = E = 4_SO =400MPa = A’ N’existe pas
Vs

= o =125-(1— \1—-24)=0166
B =1-04c =0933

=  Détermination des armatures:

pow_ Mi 1393813
o,-f-d  400-0,933-45

Aa = max(A, ;A Amin(BAEL)) =8.30cm?
Choix des armatures :
4T14+2T12 ——» A=8.42cm?2

=8.29cm?
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Vérification de I'effort tranchant :

T, =93.91KN

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

T <0,267-a-b, - f.,,

Avec :

a=09-d=0,9-45=40.5cm

T, =93910N <0,267-40,5.-30- 25-10° =8110125N

Donc : pas d’influence de I’effort tranchant au voisinage d’appuis.

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

On doit vérifier que :

AZJ/S(TU+ ul ]

f 09-

e

115

A =829m? > 72[ 93910 1393813
400

j-lO‘2 —=260cm? C.V — Il nyaaucune influence sur
0,9-45

les armatures longitudinales.
Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne moyenne :
Nous avons :

LT 93910

7, = = =0.70MPa
bxd ~ 30-45-100

Z = min(o,z.fczs;wpaJ =3,33MPa (Fissuration peu nuisible)
7y

T, = O.70MPa<Z =3,33MPa = Les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne
moyenne.

Section et écartement des armatures transversales A; :

Diametre des armatures transversales :

. (h b
<minl —; =254 min
% (35 10" j

¢ < min(g—g;%;l,zj =1.2cm
Onprend : ¢ =8mm de nuance d’acier FeE235= 44, — A = 2,01cm? (2cadres).
- L’espacement des armatures transversales :

e Selon(B.AE.L.91):

A 7,—-03f,;-K
> u tj
b,-0, 08f,(sina+cosa)
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K =1 (flexion simple)
a=90°
Donc :

5 o< A8 M 20008235 .00
by -(r, —03f,) 30-(0,70-03-2.1)

s <A-f 201235
t2 -

< =39.36cm
0,4b, 0,4-30

e Selon (R.P.A.99version2003) :

Zone nodale :
. h . .50
O3 < m|n(Z A2-¢) = mm(Z 12-1,4) =1.4cm = S, =12.5cm

Zone courante

5MSD=@:>5t = 25cm
2 2

Donc :

0, = 20cm En zone courante

0, =10cm En zone nodale

Vérification des armatures transversales:

Zone nodale :

A . =0,003-10-30=0.9cm?
Zone courante :

A ... =0,003-20-30=18cm’
Longueur de recouvrement :

L, =40-¢; s

L, =56cm

+ Remarque :

Etant donné que la procédure des sollicitations ainsi que le calcul du ferraillage est la méme que celle
déja montrée ci-dessus; on donne directement les valeurs des armatures trouvées et le choix du
ferraillage.
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V1.3.2. : Etude des poutres secondaires P.S (30x35)cm? :

Le calcul des poutres secondaires est similaire a celui des poutres principales. Pour cela, nous avons
regroupé les calculs effectués dans cette partie dans le tableau ci-dessous qui donner les différentes
sections d'armatures longitudinales et transversales pour chaque niveau d'étage.

Tableau VI.2. : Choix des armatures

Type niveaux Anmin [cmz] Acal Achoisi Choix des
[cm?] [cm?] armatures
BAEL RPA
Poutre i
L Travée 1.63 7.5 6.39 6.47 3T12+2T14
principale
(30 x 50)
cm’ Appui 1.63 7.5 8.30 8.42 4T14+2T12
Poutre Travée 114 | 525 | 532 5.65 5T12
secondaire
(30 x 35)
cm’ Appui 114 | 525 | 6.69 6.79 6T12

V1.4. : Ferraillage des poteaux :

Les poteaux seront calculés a la flexion composée en fonction des moments fléchissant (M) et des
efforts normaux Une section soumise a la flexion composée peut étre I'une des trois cas
suivants:

» Section entierement tendue SET.
» Section entierement comprimée SEC.
» Section partiellement comprimée SPC.

Donc trois cas peuvent se présenter; a savoir :

ére . .
-1 cas: Nmax - (M3300rr1 MZZcorr)

-2°™cas: My —> Nei M

orr?

- NCOI’

3 max 22 max r

-3*™cas: N —> (Myars Moseorr)
On a 6 types des poteaux; a savoir :
Type 1 = (65%X65) cm?

Type 2 = (60x60) cm?

Type 3 = (50%50) cm?

Type 4 = (45%45) cm?

Type5= (40x40) cm?

Type6= (30%30) cm?
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e Armatures longitudinales :
Condition imposée par le RPA99/V2003 :

Armatures minimales : 0,8% x B en zone II..

4% x B enzone courante

Armatures maximales
6% x B enzone recouvrement

Avec :

B : Section du poteau

* Longueur de recouvrement est de 40- ¢ en zone 1, (RPA99/V2003).

* Le recouvrement se fait, si c'est possible, a I'extérieure de la zone nodale qui est définie par le
(RPA99/V2003).

* La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25cm
enzone ll,.

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

*Les longueurs a prendre en compte pour chaque barre des armatures longitudinales :

Potzan

Figure VI.1.: La zone nodale

L'=2xh
I he
h' = max(z;bl;hl; 60)

Avec

h: la hauteur de la poutre.

b et a : section d'un poteau.

he: la hauteur libre entre deux étages.

Réglement [BAEL91/Article A.8.1.21] :

La section A, des armatures longitudinales doit respecter les conditions suivantes :

{Al > 4cm?par métre de perimétre

=> Pour une section entiérement comprimée.
0,2% < A, < 5% B P
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f . N
Anin = % B pour une section entiérement tendue.

e
Pour les sections rectangulaires, la distance maximale ¢ de deux barres voisines doit respecter la
condition suivante : ¢< min (b+10cm ; 40cm) avec : b étant la petite cdté du rectangle.
Les armatures transversales

Conditions de RPA99 version 2003

At > PaxXTy
8¢ axfe

Les armatures transversales des poteaux A, sont calculées a l'aide de la formule :
Avec

T, : Effort tranchant;

a: Hauteur totale de la section brute;

fo: Limite élastique des armatures transversales et

pa: Coefficient depend de I'élancement géométrique A,

L
Pa =250 ... sidg =5 avec : )\g:;f

Pa =3,75....... si Ag <5

& : Espacement entre les armatures transversales;
Dans la zone nodale : §; < min (1004; 15 cm) ... ... ... ... ... ... ...(ZONe 11-3).
Dans la zone courante : §; < 1501 .. vev cev vee vev s en e e en e o (Z0ONE 11-3).

Section minimale des armatures transversales:
en % est donnée comme suit .

3 < Ag <5 — Interpolation des valeurs limites précédentes

)\ <3—>08%

7\ >5-0,4%
)\g=; u;
Avec:

a et b : Dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation considérée.
L¢ : Longueur du flambement.

Conditions de [BAEL91] : [BAEL91/A.8.1.3].

Le diamétre des armatures transversales doit étre : @, < %(plmax-

L'espacement des armatures transversales a pour valeur :
6t = min(15@Qjpin; 40 cm; b + 10 cm).
Avec :

b : La plus petite dimension de la section transversale du poteau.
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@imin - L€ plus petit diametre des armatures longitudinales nécessaire a la résistance.

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

transversales.

Tableau V1.3 : Tableau des efforts normaux et des moments fléchissant

Cas des Section | PE5*65) [ Pt(60%60) | Pt(50*50) | Pi(45*45) | Pt(40*40) Pt(30*30)
charges Cm2 Cm2 Cm2 Cm2 Cm2 Cm?
Nmax
3329.8721 | 2680.9052 | 2169.6971 1699.69 1063.4 654.93
(KN)
m Casl M2cor
[ 2.3934 1.0726 3.0648 3.30 351.69 2.35
py) (KN.m)
M3cor
3.1335 4.90 4,798 17.95 19.27 12.27
(KN.m)
M2max
80.3541 104.5374 86.99 89.4735 77.40 41.96
Cas2 (KN.m)
Ncor
1995.3833 | 1454.5221 670.58 404.7414 2.42 171.12
(KN)
M3max
51.3169 61.6075 68.85 78.5196 81.098 56.24
Cas 3 (KN.m)
Ncor
397.2214 | 1556.3348 1254.59 823.22 545.05 146.07
(KN)
> Nmax
8 2972.9258 | 2083.9743 | 1658.1525 | 1300.9702 796.92 489.50
o (KN)
(]
>
T M2cor
o 14.317 9.7413 8.5909 6.5122 2.42 12.76
@ Cas4 (KN.m)
M3cor
44.608 26.097 14.20 14.888 13.53 14 91
(KN.m)
Nmin
1.2298 1.0715 0.57 0.1391 0.14 0.04
(KN)
Cas5 M2cor
7.5334 22.9694 0.9673 1.96 16.93 0.364
(KN.m)
M3cor 12.7336 13.7273 1.659 17.3204 1.04 7.09
(KN.m)
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VI1.4.1. : Calcul des armatures :

Exemple de calcul : Poteau (65x65) cm?

Les armatures longitudinales :

b=65cm h=65cm d=58cm c=7cm
1% Cas

Sens x-x

N=3329.8721 KN M=2.3934 KkN.m

_M__ 23934 = 0,0007 m = 0,08
© TN 33208721 oo mEhredn

e:0.08<% = 5,42 cm I’excentricité est inférieur a la moitié du noyau central, suivant le BAEL 91
[BAEL91/B.8.2.1], il s’agit d’une compression centrée.

Vérification de ’application de la méthode forfaitaire (A<’70) :

Calcul de I’élancement :

A= :—f = 3.46 X ;—f avec: lf = 0,7 X Lo[BAEL91/V1.3] ;(batiment & usage multiple)

¢ 210
A=346X—-—=>346%x—=11,18
a 65

A<70 = le calcul se fait a ’ELUR en tenant en compte les effets du second ordre d’une fagon
forfaitaire.

wYs (N _ Brfepg
Azfe (a 0,9.vp )

A<50=a= 085

—
o 1+02(5)

sosxs7o=>a=0.6(%)2

0=0.84

AL (ﬂ _ BT-fczs)
“fe \a 0,9.vp
~ 1.15 (3329872.1 3969><25><100)
~400x100 0.84 0,9%1.5

A>-97.34cm?2=A"'=0cm?2
Sens y-y

N=3329.8721KN M=3.1335 KN.m

M 3.1335

N ~ 33298721~ 209 cm

e =

e:0.09<1h—2 = 5,42 cm I’excentricité est inférieur a la moitié du noyau central, suivant le BAEL 91
[BAEL91/B.8.2.1], il s’agit d’une compression centrée.
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Vérification de I’application de la méthode forfaitaire (,.<’70) :

Calcul de I’élancement :

A= }—f = 3.46 X ;—f avec: lf = 0,7 x Ly[BAEL91/V1.3] ;(batiment & usage multiple)

e 210
h=346x—=>346x——=1118

65
A<70 = le calcul se fait a PELUR en tenant en compte les effets du second ordre d’une fagon
forfaitaire
Ys (N _ Brrcs
Azfe (a 0,9.¥p )
LS50 = oa=—""0
" 1+0.2(52)

SOSKS7O:>a:0.6(%)2

a=0.84

AL (ﬂ _ BT-fczs)
“fe \a 0,9.Yp
~ 1.15 (3329872.1 3969)(25)(100)
~— 400x100 0.84 0,9%1.5

A'>-97.34cm2=A'=0cm?

2°M Cas
N= 1995.3833kN M=80.3541N.m
_M_ 803541 _
N 19953833 - !

e=4.03 <<= 5,42 cm I’excentricité est inférieur a la moiti€ du noyau central, suivant le BAEL 91

[BAEL91/B.8.2.1], il s’agit d’une compression centrée.
Vérification de ’application de la méthode forfaitaire (A<’70) :

Calcul de I’élancement :

A= :—f = 3.46 X ;—f avec: lf = 0,7 X Lo[BAEL91/V1.3] ;(batiment & usage multiple)

e 210
h=346x—=>346x_—=1118

65
A<70 = le calcul se fait a ’ELUR en tenant en compte les effets du second ordre d’une fagon
forfaitaire
wYs (N _ Bryfeog
Azfe (a 0,9.Yp )
A<50 = a=—""
o 1+0.2(57)

50SKS70=0¢=0.6(%)2

a=0.84
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Av>ﬁ (ﬂ _ BT-fczs)

“fe \a 0,9.vp
~ 1 (1995383.3 _ 3969X25><100)
— 400%x100 0.84 0,9%1.15
A">-180,28cm?=A'=0cm?2
3*™ Cas

N=3972.214Kn M=51.3169kN.m

M  51.3169

N = 3972214~ 00129m

e =

e=1.29 <1—h2 = 5,42 cm I’excentricité est inférieur a la moitié du noyau central, suivant le BAEL 91
[BAEL91/B.8.2.1], il s’agit d’une compression centrée.
Vérification de ’application de la méthode forfaitaire (A<’70) :

Calcul de I’élancement :

%= = 3.46 x ;—f avec: lg = 0,7 X Lo[BAEL91/V1.3] ;(b&timent a usage multiple)

1
¢ 210
A=346X—-—=>346%x—=11,18
a 65

A<70 = le calcul se fait a ’ELUR en tenant en compte les effets du second ordre d’une fagon
forfaitaire.

wYs (N _ Brfepg
Azfe (a 0,9.vp )

A<50=a= 085

2
o 1+02(5)

sosxs7o=>a=0.6(%)2

0=0.84

AL (ﬂ _ BT-fczs)
“fe\a 0,9-¥p
r~ 1 (3972214 3969)(25)(100)
~ 400x100 0.84 0,9%x1.15

A>-121,45cm2=A'=0cm?2

4™ Cas
Sens x-x
N=2972.9258kN M =14.317kN.m
_M_ ISl 0.48 cm
N 2972.9258

€=0.48 <1—h2 = 5,42 cm I’excentricité est inférieur a la moitié du noyau central, suivant le BAEL 91
[BAEL91/B.8.2.1], il s’agit d’une compression centrée.
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Vérification de I’application de la méthode forfaitaire (A<’70) :

Calcul de I’élancement :

A= }—f = 3.46 X ;—f avec: lf = 0,7 x Ly[BAEL91/V1.3] ;(batiment & usage multiple)

e 210
h=346x—=>346x——=1118

65
A<70 = le calcul se fait a P’ELUR en tenant en compte les effets du second ordre d’une fagon
forfaitaire.
wYs (N _ Brfegg
Azfe (a 0,9.¥p )
LS50 = oa=—""0
" 1+0.2(52)

SOSKS7O:>a:0.6(%)2

a=0.84

AL (ﬂ _ BT-fczs)
“fe\a 0,9.¥p
~ 1 (2972925.8 3969)(25)(100)
~— 400x100 0.84 0,9x1.15

A>151,19¢cm2=A'=0cm?2

2Sens y-y
N= 2972.9258Kn  M=44.608kN.m
_M_ 44608 _
N 29729258 ™

e=1.50 <<= 5,42 cm I’excentricité est inférieur a la moiti€ du noyau central, suivant le BAEL 91

[BAEL91/B.8.2.1], il s’agit d’une compression centrée.
Vérification de ’application de la méthode forfaitaire (A<’70) :

Calcul de I’élancement :

A= :—f = 3.46 X ;—f avec: lf = 0,7 X Lo[BAEL91/V1.3] ;(batiment & usage multiple)

e 210
h=346x—=>346x_—=1118

65
A<70 = le calcul se fait a ’ELUR en tenant en compte les effets du second ordre d’une fagon
forfaitaire
wYs (N _ Bryfeog
Azfe (a 0,9.Yp )
A<50 = a=—""
o 1+0.2(57)

50SKS70=0¢=0.6(%)2

a=0.84
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Av>ﬁ (ﬂ _ BT-fczs)

“fe \a 0,9.¥p
~ 1 (2972925.8 3969)(25)(100)
~400x100 0.84 0,9%1.15

A>-151,19cm?2=A'=0cm?2

5™ Cas
Sens x-X
N=1.2298Kn M= 7.5334kN.m
_M_75334 .
N 1.2298

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 ramene en flexion simple avec un moment par rapport aux armatures tendues :
M1 = N X eo

Vérification de I’existence de A’ :
h
M; =NXe, Avec: ey =e+ (E_ c) = 638.5cm.

M; =N X ey =7.8522kN.m

M 7852.2 — 0.0019
o, Xbxd? 1848x65x58

n

p=0,0019 <y =0.379 =>A n’existe pas et ;1000g; > 1000g; => o5 = fe = 400 MPa

Os
a=125(1-,/1-2u) =>0a=0,0023
B=1-040=>p=0,999
M, 7852.2

A= X Bxd _ 400x0999 x 58 338 cm®
Apc = A, — 10(165 =0.338 - ——- = 0.308 - A = 0.308 cm’
Sensy-y :
N=1.2298Kn M= 12.7336 kN.m
e= M = % = 1035.42 cm
N 1.2298

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:
M1 = N X eo .

Vérification de I’existence de A :

M; = N x eoAvec: ey = e + (3 — ¢) = 1060.92cm.
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M1 =N X €o = 13.04’7 kN.m

M 13047
" opXbxd? 1848 x 65 x 58°

M = 0,003

p=0,003<p,;=0379 =>A n’existe pas et ;1000gg > 1000g; => o5 = fe — 400 MPa

Os
a=125(1—-,/1-2u) =>a=0,0037
B=1-04a=>p=0998
M, 13047

175, xBxd 400 x 0,998 x 58 cm

N 1229.8
Apc = A; — ——=0.56 -
100Xog 100x400

= 0.53 = Agc = 0.53cm?

Armatures minimales :

Selon le BAELOL : A, > max [0,2 x 22,8 x %]zloA cm?

Selon le RPA : 0,8%B=33.8cm?
Choix des armatures :

6T20 +8T16=> A=34.66 cm’
Vérification de I'effort tranchant :
TnaX = 41.188kN

_TIAX 41188
" bxd 65x58x 102

T, = 0,11 MPa

Fissuration peut nuisible : T, = min [0,2 X f;ﬁ; 4 MPa] = 3.33 MPa
b

t=0,11 MPa <7, = 3.33 MPa
Diameétre des armatures transversales :

0]
o) > % = 0,67cm

Donc on prendra @; = 8 mm avec une nuance d'acier FeE235.
Espacement des armatures transversales :

Suivant les regles BAEL 91 :

O < min(15(plmin,40 cm,b + 10 cm) =24cm =>4, =15cm
D'apres les regles RPA 99/VV2003 : (zone 1l-a)

Dans la zone nodale :8< min (10, ; 15cm) =15 cm =>8; = 10 cm
Dans la zone courante :6:< 15, = 24cm =>8, = 15 cm

Armatures transversales minimales :

A\ _lf_210_357
E=h 65
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3<Ag <5 =>Apin = 0,58% x b x & = 3,77 cm?

Détermination de la zone nodale : |

Figure .VI.2. : La zone nodale.

La zone nodale est constituée par les nceuds poteaux-poutres

L =2xh=130cm
' he
h = max(z;bl;h1;60) = 65cm

Longueur de recouvrement :L, = 400;,,x=80 cm

Tableau.VI1.4 : Tableau récapitulatif des armatures du poteau (65x65).

Poteau Anmin RPA Choix Recouvrement
Aen [cm?]
65X65

1*" cas

2°™ cas 6T20 +8T16=> A=34.66

0
0
33.8 i 80
3™ cas 0 cm
0
5

4°™ cas

5°M cas 0.53

Tableau.VI.5 : Tableau récapitulatif de toutes les armatures

Types section A (cal) A(RPA) A(BAEL) cm? Choix A [cm?] Recouvrement
adopté
cm? cm?
1 (65%65)cm? 0.56 33.8 104 6T20 +8T16 34.66 80
2 (60x60)cm? 1.05 28.8 9.6 8T20+4T14 31.29 80
3 (50x50)cm? 0.08 20 8 4T20+6T14 25.13 80
4 (45%45)cm? 1.07 16.2 7.2 6T16+4T14 21.81 64
5 (40x40)cm? 2.46 12.8 6.4 4T16+4T14 14,2 64
6 (30x30)cm? 3.98 7.2 48 4T16 8.04 64
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6720
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6716
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63

6716

4714
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2714

a0

4720 | 2714

o0 43

40
30

4716
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Figure.V1.3 : Dessin de ferraillage des poteaux
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VII. Etude des voiles :

VII.1.Introduction :

Le voile en béton armé est un élément de construction vertical surfacique coulé dans des coffrages a
leur emplacement définitif dans la construction. 1l se comporte comme une console verticale, encastrée
en pied dans ses fondations et soumise a des charges réparties ou concentrées a chaque plancher Le
role principal des voiles est de reprendre les efforts horizontaux (séisme, poussée des terres)
grace a leurs rigidités importantes.

-Dans notre structure, on distingue deux types de voiles :
Voiles périphérique (sous-sol).
Voile de contreventement.

VI11.2.Plan de repérage des voiles :

_

W

Figure.VI1.1. : Plan de repérage des voiles en plan et en 3D

VI11.3.Etude des voiles périphériques :

Les voiles périphériques constituent avec les poteaux périphériques une caisse rigide qui résiste aux
efforts tranchant dus au séisme

v’ Epaisseur >15cm

Les armatures sont constituées de deux nappes

Le pourcentage minimum des armatures est de 0.10%dans les deux sens (horizontal et vertical)
Les ouvertures dans ce voile ne doivent pas réduire sa rigidité d’une maniére importante

ANERNERN
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VI11.3.1.Détermination des sollicitations :

00€¢

01

Figure VI1.2. : Poussée des terres

a) Calcule de la poussée des terres :
h : la hauteur de voile ; h = H — 50 => h = 250cm avec : H: la hauteur d’étage.

@ : Angle de frottement ; ¢ = 40°

2

6= 3 (6 :frottement mur /sol)

y : Poids volumique des terres ;

K, : Coefficient de poussee des terres ;

K : Coefficient due aux surcharges
y=2000 Kg/m?3

K, = tg* (%—g) =>K, = 0,217

b) Calcul des contraintes :

o; =K, XyXh

h=0=> 0, =0kN/m?

h =250 => 0, = 0,217 X 20 X 2,50 = 10.85 kN/m?

On va considérer que le voile comme une dalle qui s’appuie sur 4 coté avec une charge
uniformément répartie q .
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0,5M; 0.5M,
[, /]
0.3M, 0.85M.
= 2 . A
= y
Ez 1 o
T o
r‘;% ‘ «
= g
03M, < B M
644

P »
<« »

Figure VI1.3 : Panneau utilisée avec le diagramme des moments fléchissant

1, 300
E=— ;avec ly<l,=>&=—=0,46

ly 644
(La charge est uniformément repartie. _ _
Donc { 04<i<i => dalle qui porte suivant les deux sens.
o, +o0
q=— : % => q = 5.43kN/m?

c¢) Combinaisons fondamentales :
¢ Etat limite ultime (ELUR) :

qu = 1,35 x q=>qy = 7.33 kN/m?

Pour une bande de 1m de largeur: q, = qy X Im = 7.33 kN/m
¢ Etat limite service (ELS) :

Tser = 4 => Qeor = 5.43 kN/m?

Pour une bande de 1m de largeur :qger = Qger X 1 m = 5.43kN/m

d) Calcul des sollicitations

ELUR : (1 = 01002 pLg . (W =0,1032
' { ul = 0,250 ' { 1er = 0,341

o Etat limite ultime (ELUR)

MY =p¥xq, %12 =>MY=6.61kN.m

My = py X My => My = 1.65kN.m

e Etat limite service (ELS)

MSeT = PSeT X Qg X 12 => MS®T = 5,04 kN.m

M;er — IJ‘;er X MSer => M}S,er =1,72kN.m
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e) Calcul de I’enrobage :
La fissuration est considérée comme préjudiciable=>a = 2 cm
hy 20

Dmax < 0-10" 2 cm => on prendra® = 10 mm

)
CX:a-l'E B {CX=2,5cm
[0} 7 |C, =3,5cm
Cy=a+t0+- Y

f) Les hauteurs utiles :

dy =h-C;= 20-25=175cm

dy=h-C, = 20-3,5=165cm

Espacement maximal des armatures :[Article BAEL 1V.5.c]
Ecartement des armatures : § < min(3h; 33 cm) = 33 cm

Tableau VI1.1 : tableau récapitulatif des sollicitations

Sens X-X y-y
Combinaisons ELUR ELS ELUR ELS
Moment en travee en [KN.m] 5.618 4.284 1,238 1,290
Moment en appui en [KN.m] -1.983 -1,512 -0,413 -0,86

Le ferraillage en appuis et en travée est le méme en va prendre le moment maximal (moment en
travée).

> Sens X-X:

Figure V11.4:Section de calcul en travées

127



Etude des voiles

¢ Etat limite ultime (ELUR)
Mg, = 5618N.m
-Vérification de I’existence des armatures comprimées :
_ Mg _ 5618

T opXxbxdZ 14,17 x 100 x 17,52

m =0,0129

i =0,0129 < pag = 0.392 => A N’existe pas et ;

f
1000, > 1000g; => o5 = s_e = 348 MPa
S

a=125(1-1-2p)=>a=0,016
B=1-04a=>p=0993
-Détermination des armatures :

. My 5618

AY = = = 0,93 cm?.
5T xBxd, 348x0,993x 17,5 cm

-Condition de non fragilité :
Pour une dalle : A;, = 0,0008 x b X h = 1,60 cm?
-Condition exigée par le RPA99/Version 2003 :

Le RPA version 2003 préconise un pourcentage minimum de 0.10% de la section dans les deux sens,
et sera disposé en deux nappes

A=0.10%xS=2cm?

A} = max(Agpa; Acal; Amin) => Af = 2 cm?
-Choix des armatures : 5T10/ml —» A=3,93 cm2/ml
e Etat limite de service (ELS)

MSET = 4284 N.m

_15xA  15x3,93
" b 100

E=2xdxD=2x175x0,590=20,65=>E = 20,65

= 0,590 =>D = 0,590

Y, = -D++/D*+E =>Y, = 3,99 cm?

b x Y3
I, = +15x A(d—Y;)? => 1, = 12877 cm*
K—Mser—4284—0333—>1<—0333

1 12877 T T -

op, = KXY, => 0, = 1.329 MPa
o0s = 15K x (d —Y;) => o, = 67.48MPa

Fissuration préjudiciable :6, = 0,6 X f.,g => 6, = 15 MPa

&, =min (g fe;110,/7.f,,, ) = 201,63cm?

e
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{ op = 1.329 MPa < o, = 15 MPa
o5 = 67.48 MPa < 65 = 201,63 MPa

> SensY-Y
20 A Tlﬁj

100
Figure VI11.5:Section de calcul en travées

e Etat limite ultime (ELUR)
Mg = 1238N.m

-Vérification de I’existence des armatures comprimées :

oMy 1238
~opXbxdZ 14,17 x 100 x 16,5

m = 0,0032

i =0,0032 < ppg = 0,392 => A N’existe pas et ;

f
1000, > 10005, => o = 8—‘* = 348 MPa

S
a=1,25(1-/1-2p) =>a=0,0041
B=1-0,4a=>p=0998
-Détermination des armatures :

LMy 1238

AL = = = 0,22 cm?,
Y TG xBxd, 348X 0,998 X 16,5 cm

-Condition de non fragilité :
Pour une dalle : A,;, = 0,0008 X b X h = 1,60 cm?
-Condition exigé par le RPA99/Version 2003 :

Etude des voiles

=> Les armatures calculées a ’ELUR seront maintenues.

Le RPA version 2003 préconise un pourcentage minimum de 0.10% de la section dans les deux sens,

et sera disposé en deux nappes

A=0.10%xS=2cm?

A} = max(Agpa; Acal; Amin) => A} = 2 cm®

-Choix des armatures : 5T10/ml — A=3,93 cm?/ml
o Etat limite de service (ELS)

M§" = 1290N.m

D_15><A_15><3,93
" b 100

= 0,590 =>D = 0,590
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E=2xdxD=2x%x16,5x%0,590 =19,45=>E = 19,45

Y, =-D++D?*+E=>Y,; =3,86cm?
b x Y} 5 .
I, = T+ 15 x A(d = Y;)? =>1; = 11335.50 cm
K—Mser— 1290 =0,114 =>K= 0,114
~ 1 1133550 N o

op = KXY, => o, = 0,440 MPa
o = 15K x (d — Y;) => o, = 21,61 MPa

Fissuration préjudiciable : G, = 0,6 X f.,g => 0, = 15 MPa
&, =min (% fe;1104/n.f.,;) = 201,63cm’

= 0,440 MP o, = 15 MP .
{ op = 0,440 a<op > a => Les armatures calculées a ’ELUR seront maintenues.

o5 = 21,61 MPa < o, = 201,63 MPa

sens X-X Y-Y
combinaisons appuis travée appuis travée
Acal(cm?) 2 2 2 2
Achoisi(Cm?) 5T10=3.93 5T10=3.93 5T10=3.93 5T10=3.93

VI11.4.Etude des voiles de contreventement :
V11.4.1.Conception et calcul des voiles :

11 faut que les voiles soient placés de telle sorte qu’il n’ait pas d’excentricité (torsion) et ils ne doivent
pas étre trop éloignés (flexibilité du plancher).

L’emplacement des voiles ne doit pas déséquilibrer la structure (il faut que les rigidités dans les deux
directions soient trés proches).

V11.4.2.Méthode de calcul du ferraillage :

Dans les calculs, on doit considérer un modele comprenant I’ensemble des éléments Structuraux
(portique-voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois de comportement de chaque
type de structure.

L’étude des voiles consiste a les considérer comme des consoles sollicitées par un moment fléchissant,
un effort normal suivant le cas le plus défavorable.

Les armatures des voiles seront calculées a la flexion composée, par la méthode des contraintes avec
une vérification selon les normes du RPA version 2003.

Les murs en béton armé comportent trois catégories d’armatures :

v' Armatures verticales.
v Armatures horizontales (paralléles aux faces des murs).
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v Armatures transversales.

Les contraintes extrémes au niveau des abouts des voiles sont calculées suivant le principe de Navier-
Bernoulli comme suit :

N  MxV
O,=<+
a g I
O__N MxV
b= g

V11.4.3.Détermination la nature de la section du voile :

» Si o, et oy, sont des signes négatifs on aura une section entierement tendue (SET).
» Sio,etoy, sont des signes positifs on aura une section entiérement comprimée (SEC).
» Siog.et o, sont des signes contraires on aura une section partiellement comprimée (SPC)

VI11.4.4. Calcul des armatures verticales :

Les voiles seront calculés en flexion composée sous 1’effet des sollicitations qui les engendrent, le
moment fléchissant(M) et I’effort normal (N) sont déterminés selon les combinaisons comprenant la
charge permanente(G), d’exploitation(Q) ainsi que les charges sismiques(E).

e Condition de ’article 7.7.4.1/ RPA99, V2003 :
— Les armatures minimales :

- A chacune des extrémités du voile A, > 4HA10 ;
- En zone courante (section des aciers verticaux paralléle aux parents du voile) :

A, = [(L —2a)xe]x0,10%
A, = [Lxex0,15%]x2A,
A', = max(Aq3A,).

Lorsqu’une partie du voile est tendue sous I’action des forces verticales et horizontales, I’effort de
traction doit étre en totalité pris par les armatures, le pourcentage minimum de I’armature verticale
sur toute la zone tendue est de 0,20% de la section.

Si des efforts importants de compression agissent sur l’extrémité, les barres verticales doivent
respecter les conditions imposées aux poteaux.

— Espacement des barres verticales :
S = min(1,5%e;30cm)—> en zone courante;

A chaque extrémité du voile (I’espacement des barres doit étre réduit de moitié sur% de la largeur du

voile. cet espacement d’extrémité doit étre au plus égale a 15cm

Le diamétre des barres verticales du voile :¢ < To-

VI1.4.5.Les armatures horizontales :
Les armatures horizontales sont des armatures de répartition avec :
A, Ty = 0,3%f <k

bOXSt > f_‘e
Oy

Avec: k=1;0,=1.
0,9%
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o Disposition des armatures : [Article 7.7.4.2/ RPA99, V2003]

Les barres verticales des zones extrémes devraient étre ligaturées avec des cadres horizontaux dont
I’espacement ne doit pas dépasser 1’épaisseur du voile.

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

Les barres horizontales doivent &tre munies de crochets a 135°ayant une longueur de 10®.

Dans le cas ou il existe des talons de rigidité, les barres horizontales devront étre ancrées sans crochets
si les dimensions des talons permettent la réalisation d’un ancrage droit.

Les deux nappes d’armatures doivent étre liées avec au moins 4 €pingles au métre carré, dans chaque
nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers 1’extérieur.

Les longueurs de recouvrement doivent étre égales a :

— 40® pour les barres situées dans les zones ou le changement du signe des efforts sous I’action des
différentes combinaisons est possible.

— 20® pour les barres situées dans les zones comprimées sous ’action des différentes combinaisons
possibles de charges.

VI11.4.6.Exemple de calcul :

[em]

300

2/

“ 644

A
v

Figure VI1.6 : dimension du voile

Tableau VI1.2 : Tableau récapitulatif des dimensions du voile.

L [m] h[m] a[m]
6.44 3.00 0,2

Avec :
L : La longueur du voile de contreventement en (m) ;
h : La hauteur du voile de contreventement en (m) ;

a : L ¢épaisseur du voile de contreventement en (m).
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e Lessollicitations de calcul :

A I’aide du fichier des résultats obtenue & partir du logiciel Etabs, on obtient les sollicitations

suivantes :
Tableau V1.3 : Tableau récapitulatif des sollicitations.
M [KN.m] N[KN] T [KN]
1688.065 4672.80 799.504
Tableau V1.4 : Tableau récapitulatif des coefficients.
I [m] Q [m?] v[m]
axl axL L
12 2
4.45 1.29 1,50
Avec:

I:Inertie du voile en (m*);
Q:Surface en plan du voile en (m?) ;
v:La position de I’axe neutre en (m).
e Armatures verticales :

Les contraintes extrémes au niveau des abouts du voile sont calculées suivant le principe de Navier-

Bernoulli comme suit :
oa= -+ “2V=17847.59KN/m?
O

I

b:E- I =-10602.94

< Calcul de L L"etd:
Tableau V1.5 : Tableau de calcul de Z,, L'et d.

L, [m] L'Tm] d[m]
Gb L-L L 2xL"
Lx t L
(Ga + cb) o (2 ' 73 )
2.40 4.04 2.69
Conclusion d >L; donc d dans la zone comprimée alors
o =gl + = 0etd =L,
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+« Calcul du moment M;et effort normale N; :

Tableau V1.6 : Tableau de calcul du moment M, et effort normale N;.

I'[m‘] vi[m] | Q[m?Z] N; [KN] M; [KN.m]
3 ; .
a Tth % a xL, (%) %(0y + G'y) (2XIV!1> x(6, — ')
0.23 1.2 0,48 -2544 .70 1016.11
M, d
€o = N, =-039 < 6 0’45} —>Section entiérement tendue (S.E.T).
N est un effort de traction

Tableau V1.7 : Tableau des armatures verticales

c'[em] | c[cM] | e;[m] e,[m] A'{[cm?] A" [cm?] A fcm?] Ay/ml/Face[cm?]
(—1—e e E+e o N xe, Ny xe AL+ A" s
2 0 2 0 (el + ez)Xf; (el + ez)Xfe 2xL;
2 2 1.72 1,09 2.47 3.90 6.37 1.32

% Armatures minimales exigées par I’article 7.7.4.1/ RPA99, V2003 :

Tableau V1.8 : Tableau des armatures minimales par le RPA99, V2003.

b [m]L[m]  Agpalcm?] Agpa/ml/Face[cm?]

0,20% xbxL; Agrpa
2xL;
0,20 | 2.40 9.6 2

Avec :

b : L’épaisseur du voile de contreventement
en (m) ;
L, : La longueur de la section tendue en (m).

Le pourcentage minimal :

Tableau V1.9 : Tableau des armatures minimales exigées par le RPA99, V2003.

b [m] L[m] Apinlem2] Apin/ml/Face[cm?2]
0,15% xbxL Amin
2xLy
0,20 6.44 19.32 4.03
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Tableau VI1.10 : Tableau des armatures.

A [cm?] Agpalcm?] Apin[cm?] Agy[cm?]
max (As 5 ARPA ;Amin)
1.32 9.6 19.32 19.32

Tableau VI.11 : Tableau de la section d’armature adoptée

On adopte
Zone courante Zone d’about
18T12 9T12
A, =20,36cm? A, =10.18 cm?

Espacement des barres verticales S :

Tableau VI1.12 : Tableau des espacements des armatures

Formule Valeur [cm]
Zone courante S < min(1,5%e;30cm) 20
(I’espacement se prend en fonction du nombre de barre)
Zone d’about S'=§ 10
sur € la largeur au volle
(surt/;pdelal du voile) 2

Longueur de recouvrement L, :

Tableau VI1.13 : Tableau de la longueur de recouvrement.

1 Lr[cm]
max
[mm] 400,
12 48
e Armatures horizontales :
A T, —0.3%f xk k=1;
b><(t3 > ‘ ftzg Avec: 6,=1;
t 0,9x 6_‘? Pas de reprise de bétonnage.
S

Tableau VI1.14 : Tableau de la longueur de recouvrement

T,[MPa] ft28 [MPa] Ai[cm?2]
b 8¢ fe Formule 1,4xTy 0,6+0,06fc28 (bx8,)x (Tu — 0’3><ft xk)
[em] | [em] | [MPa] bxd (A
0,9% %"
20 20 400 Valeur 2.07 2,1 1.6
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Remarque :

Pour vérifier les conditions d’espacement pour les armatures horizontales, on adopte le ferraillage
minimum suivant :

T10/e = 20cm a chaque nappe pour les armatures paralleles aux parements du voile.
o Vérification de la contrainte de cisaillement : [Article 7.7.2/ RPA99, V2003]

La contrainte de cisaillement dans le béton du voile doit étre limitée comme suit :

Tableau VI1.15 : Tableau de vérification si les armatures transversales sont nécessaires.

T 1ereconditiont, < 7, géme Conclusion
[KN] TH[MP(I] fu[MPa] condition
Formule | 14T T’ IIn’y a pas (OAY
TIRN] exd [nin|o.2 =% ;5 MPa de reprise L
143 h es armatures
799.504 | Valeur |1119.31 2.07 3,33 de bétonnage| transversales ne
sont pas nécessaires

°cx 112 e=20cm
NEEEEEEEEEEEEEEEEER

I e s T e ]

exT1l2 e=20cm
65 ol4 £

Figure VI1.7 : Ferraillage du voile de contreventement

5T10/ml 5T10/ml

/

/

/

NN N

AN

5T10/ml

Figure VI1.8 : Ferraillage du voile périphérique
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VIII. Etude des fondations :

VII1.1. Introduction :

Les fondations d’une structure sont constituées par les parties de I’ouvrage qui sont en contact avec le
sol auquel elles transmettent les charges de la superstructure ; elles constituent donc la partie
essentielle de 1’ouvrage puisque de leurs bonne conception et réalisation découle la bonne tenue de
I’ensemble.

e Le choix du type de fondation dépend en général de plusieurs parametres dont on cite :
- Type d’ouvrage a construire ;

- Les caractéristiques du sol support ;

- Lanature et ’homogénéité du bon sol ;

- La capacité portante du terrain de fondation ;

- Lacharge totale transmise au sol ;

- Laraison économique et la facilité de réalisation.

VI111.2. Pré dimensionnement des semelles : b
fe—
< Semelle de centre :
N — N
Oy = 7 <Ol A-B2=
A-B O sol
A a = a A
—=— A=|—|B
B b b L B J
* 1
Figure VII.1 : Dimension d’une semelle isolée
Avec :
Ggso1 = 2,5bars N, = 3321.4037kN a=65cm b =65cm
A= (65) B 2 A=B
—\65/° B

A g | N _ [33214037
- = 5g 250  ComEam

++ Semelle de rive :

N, =33035795KN = B=A>114.95cm

D’aprés le pré dimensionnement des semelles isolées, on conclue que ces dernieres se
chevauchent suivant les deux directions et les semelles filantes se chevauchent aussi, pour
cela on opte pour un radier général.
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VII1.3.Etude du radier général :
Un radier est une dalle pleine réalisée sous toute la surface de la construction.

Cette dalle peut étre massive (de forte épaisseur) ou nervurée; dans ce cas la dalle est mince mais elle
est raidie par des nervures croisées de grande hauteur.

Dans notre cas, on optera pour un radier nervuré (plus économigue que pratique).

Poteau b

A

e

e 1] |

I— Dalle dis radier

ht

Figure VI11.2 : radier nervuré.

VI111.3.1.Mode de fonctionnement du radier .

1- Le radier recoit les actions ascendantes du sol ;

2- Hypothése de répartition uniforme : Elle exige une grande rigidité, donc de forte section avec
armature dense ;

3- Différence fondamentale avec les planchers :

.La dalle par sa masse propre s’oppose aux actions du sol et est portée gratuitement.

.Les poutres intermédiaires de fortes sections ont une masse propre importante qui n’est pas prise en

compte pour le calcul de I’armature.

Remarque :

Le radier est assimilé a un plancher renversé, appuyé sur les poteaux et les voiles.
[BAEL91/B.9,3]

Il sera calculé a la flexion simple avec les combinaisons d’action suivantes :

e [L’état limite ultime de résistance :
e Sijtuation durable et transitoire :

ELU —1.35G +1.5Q
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= Sjtuation accidentelle :

ACCl1 - G+Q+E
ACC2—->G+Q-E
ACC5—0.8G+E
ACC6 —>0.8G-E

[RPA99/10.1.4.1]

= L’état limite de service:

ELS > G+Q
N N N
Poteaux —
M
EFadier ,
R éaction du sol JET_.I TEEE Y E R EE Y E YN Y Y Y LJLT_JE

FigureVII1.3 : Schéma d’un radier général.

VI111.3.2Pré dimensionnement:
VI111.3.2.1 Hauteur totale du radier :

Le pré dimensionnement du radier consiste a déterminer sa hauteur pour qu’il résiste aux efforts
apportés par la superstructure et ceux apportés par 1’effet de sous pression.

» Cette hauteur doit satisfaire les quatre conditions suivantes :
1) Condition forfaitaire ;
2) Condition de rigidité ;
3) Condition de non cisaillement et
4) Condition de non poingonnement.

< Ladalle:
e Condition forfaitaire :

L L
max S S maXx
25 " 20

Avec:

Lmax: longueur maximale entre les axes des poteaux.

L, =6,44m= 2576cm < h, <32,5¢cm

e
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h;=30cm
e Condition de non cisaillement : [CBA93/A5.2,2]

On doit vérifier que :

Ty SE =0.07 fc28/y, =1.17Mpa  (Fissuration préjudiciable)
Avec :

B Tumax B T max

“bxd bx0.9h

7, - Contrainte tangente ;

i <7, [BAEL91/A5.1,1]

7, : Contrainte tangente admissible ;

T M8 - Effort tranchant max.
T max — maX(TxmaX ;-I-ymax)

L. 4.26

=0.66 = le panneau travaille suivant deux directions.
Ly 6.44

-Pour les panneaux de dalle de forme réguliére.

4

T —qxx T, = )l b
U T A S E
4.26

6.44

'

Figure VIII .4 : Dimensions d'un panneau de dalle le plus défavorable.

141



Etude de L’infrastructure

Calcul g, :

- Lasurface du radier :

S =727.1528 m?

- Le poid de superstructure :
G =114185,1638KN

Qu=1.35 % +1.5Q

Qu= 1-35w +1.5%x2,5=21574KN / m?
727.1528

T,= 385.68 KN.
T,=111.63 KN

T ™ =385.68KN

h, > 385.68 =0.366m = h > 36.6cm

T 09x1x1.17x10°
h,=50 cm

Conclusion :

Tableau VIII.1 : Tableau de I’épaisseur a adopter pour la dalle du radier nervuré.

h,[em] h,[em] | h > max(h, ;h,)[em]
Valeur 30 50 50

s Nervure:
e Condition de rigidité :

Pour qu’un plancher soit rigide, il faut que : L S% Le

Avec :
4dxEx|

L. : longueur élastique donnée par : Le =4
K xb

K : coefficient d’élasticité du sol ;
Pour un sol de densité moyenne K=1000MN/m®
E : module d’élasticité du béton E=3,21x10* MPa

bxh?®

| : inertie du radier (I =

),

B : largeur du radier.
Pour notre cas : L=6,44m.
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4
hzs%(&] =S h> 3\/ 3 x12 (“6'44)4: h; > 68.2cm

T 3,21x10% 3,14
h;=70cm
e Condition de la fleche :

Lmax L
15

42,93 < hy < 64,4cm
h,=60cm

max

10

Ona:

< h <

¢ Condition de non poingonnement :

feos

Il faut que : Nu < 0,045 xUcx h x

Avec :

a'=a+th

Uc = 2+(31 +b1)et {b':b‘f'h

—-U, = 2+ (a+b+2h)

M— L

o
a
=0

FigureVII11.5 : Dimensionnement du feuillet moyen

U, : Périmetre du contour cisaillé sur le plan moyen du radier en (m) ;

h : Epaisseur du radier en (m) ;

N, : Charge maximale appliquée par les poteaux sur le radier, calculée a ’ELUR en (KN).
Ny max=3321,4037KN appliquée par un poteau de section carré (65x65) cm?

hs>0.96m
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e Condition de coffrage : (largeur de la nervure)

L
Ona: b>——
na 2 10
b > 220 64m
10
Tableau VII1.2: Tableau de la largeur de la nervure.
L0 [em] blcm] On adopte
Valeur 644 64 b = 65cm

Résumé:

Tableau VII11.3 : Tableau des dimensions du radier nervuré.

Epaisseur de la dalle du radier h[cm] 50
Dimensions hy [em] 100
de la nervure blem] 65
65
—
100
150 1/
/7
< 50 t 7
17

Figure VI11.6 : Dimensions du radier.
VI11.3.2.2 : Pré-dimensionnement des poutres :

-On distingue deux types de poutres apparentes :
- Poutres principales et
- Poutres secondaire.

Les dimensions des poutres doivent satisfaire les conditions suivantes :

- 0.3h<b, <0.7h

L-by L)

- min —
b < (2 > 10
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- b:2b1+ bo

Tableau VII1.4: Tableau des dimensions de la poutre

Lax h h, b, b, b

[em]| [em]| [em]| [em]| [em]| [em]

Poutre principale | 644 | 150 | 50 50 60 170

Poutre secondaire| 426 | 150 | 50 50 40 130

bl IJI: bl

I ho

L ]
L ]

Fig.VII1.7 : Dimensions de la poutre.

Surface nécessaire S pec :

Pour déterminer la surface du radier in faut que : 6,,,x < Oy

u
< Gsol_)snéc >
Osol

G =t
max
S néc

342043,7235

Snee > Tt =2=1368,17m2

Constatation :

On constate que la surface nécessaire S ¢, et supérieur a la surface du batiment S, (S nec > S pat)s
alors on a besoin d’un débord qui est calculer par la formule suivante :

h 150
[ 4 > max (7 ;300m) = max (

;30 cm) =75 cm

e
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Donc on ajoute au radier un débord minimal de largeur / 4 = 1 m de chaque c6té

Tableau VII1.5: Tableau de calcul de la surface du radier nervuré.

Sbat [mz] P [m2] ld [m] Sradier [m2]
Sbat + ld X P
Valeur 727.1528 112.0277 1 839,18

Avec :

Sradier: Surface du radier en (m?).
Spat- Surface totale du batiment en (m2).

P: Le périmétre du batiment en (m).

e Détermination des sollicitations :

- Caractéristiques du radier :

Tableau VII1.6 : Tableau des caractéristiques du radier récapitulatif

Dimension Moment d’inertie | Centre de gravité ,Surch.arg.e
d’exploitation
h | hglc|hxlc|Sragierl Q. [KN]
I 4 Iyy[m4] | x [m]
[ecm]| m] | m] m?2] oclm] Yy clml] Yo 5 X Sradier
150 50 | 100 | 839,18 |181082.938|166901.072 | 13.1566 | 13.6210 4195.9
Combinaisons d’actions :
Etat limite ultime (ELU) :
Tableau VIIL.7 : Tableau récapitulatif des sollicitations a [’ELU.
o N N2 | NulKN] M
Situation Formule u u M, [KN. Y
e " [KN] | [KN] [ g e [ N g img
Situation durable et G (15Q,) 6306 8 3 6 6
transitoire (1,35G+1,5Q) + (1,5Q;) |175000,5689 |6293.85| 181294,41 | -256,4346 | -147,561
N N2
Situati
aceidontelle (G+Q:B) 4 (Q)  |127749,3335 | 4195.9 | 13194523 | -1478,9556 | -859,275

N,' N2
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Nj : Résultante de toutes les réactions verticales appliquées sur le radier qui sont données par le
logiciel Etabs sous la combinaison ELUR.

Avec :

Mx et My : résultante de tous les moments par rapport au centre de gravité du radier dans la direction
considérée.

Etat limite de service (ELS) :
Tableau VII1.8 : Tableau récapitulatif des sollicitations a I’ELS

) N N, [KN] M M
Etat Formule S N.2 [KN X y
: kyy e BN N.' + N, | [KN.m] | [KN.m]
ELS (G+Q) 4+ (83) 127749,3335| 4195.9 | 131945,233 [-184,8692-107,4096
N N2

Vérification des contraintes sous radier :

A

- (AAAAAAAAAAN -

Figure.VII11.8 : Distribution des contraintes sous le radier

N M
Gl’zzgiTV

30] + (o))
cymoy:T

Avec :
o, eto, : Contraintes du sol sous la structure (sous le radier) en (bar) ;
Gmoy- Contraintes moyenne du sol en (bar)

G,am- Contraintes admissible du sol en (bar).

e
147




Etude de L’infrastructure

Etat limite ultime (ELU) :
Tableau VII1.9 : Tableau de vérification des contraintes sous radier a [’ELU.

@ Gadm Conditiono, , < G
5 Nu [KN] | I [m4] (]:-sol [bar] Sradziir[ bo-l 1?-2 L2 S Dadm | Oy
m
7 [bar] ox Oy [bar]|[bar] o, o, [bar]
P 181082.938 2,16 | 2,16 CvV CvV 2,16
181294,41 2,5 5 839,18
Pl 166901.072 2,16 | 2,16 Cv Cv 2,16

Etat limite de service (ELS) :

Tableau VI11.10: Tableau de vérification des contraintes sous radier a /’ELS

@ Gadm Conditiono, , < ©
5| No[KN] | Iyfms (TsollPl [bar] Sradierl ke b2 S Padm |Gy
7)) ar ox Oy ar ar o, o, [bar]
P 181082.938 g 3 1,57 | 1,57 Cv Cv 1,57
131945,23 2,5 5 39,1
Pl 166901.072 1,57 | 1,57 Cv Cv 1,57
Situation accidentelle (ACC) :
Tableau VII1.11: Tableau de vérification des contraintes sous radier a la situation ACC
" G.d ers _
S| NS | ttma (Seol phar] Smaed] 0, | G, | CORTHON = Suin G
7! [bar]l™, Oy [bar]|[bar] o, o, [bar]
P 181082.938 1,63 | 1,63 Ccv Ccv 1,63
137204,72 2,5 5 839,18
Pl 166901.072 1,63 | 1,63 CvV Cv 1,63
VI111.3.3 : Vérification vis-a-vis de I'effort de soulévement :
On doit vérifier que sous pression hydrostatique le batiment ne souléve pas :
P>15XSXyxZ
Avec .
P : Poids de la structure en (t) . z
S: Surface d'assise de la structure en (m?) .
y: Poids volumique de I'eau en (1t/ m®) . Figure.VI11.9: Encrage de la structure.

Z: L'ancrage en (m).
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Tableau VII11.12 : Tableau de vérification vis-a-vis de I'effort de soulévement.

P [t] S[m?q | y[wm? | Z[m] Pu 1] Condition
1,5XSXyXZ
11418516,38| 839,18 1 4,80 6042,139 La structure est stable

VII11.4 : Ferraillage du radier :
VI11.4.1 : Ferraillage de la dalle :

— Le calcul se fait pour une bande de 1m de largeur en flexion simple.
— La fissuration est considérée comme préjudiciable.

Détermination des efforts :

Charge pour une bande de 1m pour le panneau le plus sollicité avec :
L
q = Oy X (Z) X Im

Tableau VII1.13 : Tableau de calcul de la charge g.

Etat Gmoy[bar] L [m] q [KN/ml]
ELU 2,16 347,76
ELS 1,57 6,44 252,77
ACC 1,63 262,43

o {M + = Uy X g X [,>>Suivant la direction/,,.
na:
M, = u, X M {—Suivant la direction,,.

Tableau VI11.14 : Tableau récapitulatif des sollicitations.

ELU (v=0) ELS (v=10,2)
Longueur Rapport M, et
2 Appuis M, etM, M M * M
5 | L« / n x y a t n M a M, [daN.m]
5] 0 t
n sur daN.m daN.m v daN.m
| [m] L, [daN.m] | [ 1|1 ] [daN.m] [ ]
L 426 X | 066 4 | 00658 | 2965586 | 14827,93 | 22241,89 | 0,0719 | 23553,72 | 11776,86 | 17665,29
L, [644] Y APPUIS| 0 4640 | 13760,32 | 6880,16 | 10320,24 | 0,6080 | 14320,66 | 7160,33 | 10740,49
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Calcul des hauteurs utiles :

Figure VI11.10 : Enrobage de la dalle.

Ona: hg =50 cm et a =2 cm (Fissuration préjudiciable).

Tableau VII1.15 : Tableau récapitulatif des hauteurs utiles de la dalle pleine.

Formule Valeur
L h
Diametre des armaturesd®[cm] Dpax < % 2
b
Sens x-X C,=a+— 3
Enrobage C 2
Y
Clem] Sens y-y O 5
=a+d+ E
Hauteur utile Sens x-x dy=h;—C, 47
dfcm] Sens y-y d,=h;—C, 45
Sections de calcul :
Sens XX :
50
47 47
50
N 100 N “ 100 N
N N N S
En appuis En travée

Figure.VII1.11 : Section de calcul dans le sens xx.
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a) Sensyy:
50 '
50 45 45
N 100 N N 100 N
N ~ N S
En appuis En travee
Figure.VI11.12 : Section de calcul dans le sens yy.
Sens x-x :
= Entravée:

< Etat limite ultime (E.L.U) :
M} =222418, 9N.m

| 2204189
H=1a2x100x (472

1=0,07<y, =0392=A'$ et 1000z,)1000¢, = o, 348MPa

a=0.09 £=0.964

2224189
348x0,964x 47

=1410cm2/ ml

A=14,10cm2/ ml
A, =0,0008xb x h = 4cm?/ml
A, =4cm?/ml

A =max (14,10; 4) = A =14,10cm?/ml

v" Choix des armatures:
10T14/ml ——> A =1539cm?*ml

(T14—— e =10cm).

% Etat limite service (E.L.S.) :
Mser=176652, 9daN.m

D =15x A/b =15 x 15,39/100 = 2.30cm

151




Etude de L’infrastructure

E=2xDxd=2x2.30x 47 =216,2 cm?

yl=—D+,/E+D2=-230++/216,2 + 2,30* =12,58cm

X ~100-(12,58)°

| = b'3y1 +15-A-(d - y,)° +15-15,39- (47-12,58)* = 33985858cm*

M, 1766529
| 33985858

k:

o, =K x y, =0,52x12,58 =6,54MPa < o =0,6x 25=15MPa
o, =15K x(d — y,)=15x 0.52x (47 —12,58) = 268,48 MPa

o, = 26848MPa > o5 =201,63MPa

-Conclusion :
0,<0,

_ = Les armatures calculées a I’ELU ne conviennent pas et doivent étre
0,05 recalculées a I’ELS

> Détermination des armatures a I’Etat limite de service :
_ E66529 _ 1766529 : —0,0039
O, .b-d? 20163-100- 47

H

B, =0,899

ILll — 0’0044 tableau
k, = 34,50

Vérification de I’existence des armatures comprimées :

o, = i_ _ 20183 _ 5 eaMPa <o, =15MPa = A'3
1

34,50

M, 1766529
. f-d  20163-0,899-47

A = =20,73cm?/ml
Choix des armatures:

11T16=22.12cm?

(T16 —— e =10cm).

En appuis :

% Etat limite ultime (EL U) :

M, =-1482793N.m
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MY 1482793
M o xbxd?  1417x100x(47)2

11=0,04< 1, =0,392=> A'3€t1000¢, 1000z, = o, 348MPa

= a =0,05

S =0,98

A’ =9,25cm?/ml
Choix des armatures:

5T16/ml —A = 10,05cm?/m
(T 16 = 20cm).

% Etat limite service (E.L.S.) :
Mser=117768,6N.m

D =15 x A/b = 15 x 10,05/100 = 1,50cm
E=2xDxd=2x150x47 =141 cm?

yl=—D+,/E+D2=-150+,/141+150% =10,47cm

. 3 * 3
| = b-y; - MJF15.10,05.(47—10,47)2 =23942465cm*

+15-A-(d - y,)?
My, _ 1177686 _

k =l —_ - .
I 23942465

o, =K x y, =0.49x10,47 =513MPa < =0,6x 25=15MPa
o, =15K x(d — y,)=15x 0.49x (47 —10,47) = 268,49MPa

o, = 26849MPa >0 =201,63MPa

-Conclusion :

0,<0,
— } = Les armatures calculées a ’ELU ne conviennent pas et doivent étre
> e 2 10

Os=0s recalculées a ’ELS

Détermination des armatures a I’Etat limite de service :

1177686 1177686

= = =0,008
M 5 b.d?  20163-100- (47)°

e
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B, =0.864

,ul — 0,008 tableau
k, = 2176

Vérification de I’existence des armatures comprimées :

20163

- —9.27MPa <OTb =15MPa = A'3
21.76

O
Oy, =—
I(1

A - M, 1177686
o,-p,-d 20163086447

=14.38cm?/ml

Choix des armatures:

10T14/ml 5  A=15.39cm?ml
(T14 —— e=10cm)

b) Sens Y-Y :

En travée :
Etat limite ultime (E L U) :

M, =1032024KN.m

M u
e y - 1032024 =003
o, xbxd; 1417x100x (45)
= a =0,03
£ =0,988

A =6,67cm?/ml

=

- Choix des armatures:
5T14/ml —>A = 7,70cm*/ml

(T14 —— e=20cm).

< Etat limite de service (EL S) :

M =1074049KN.m
D=15xA/b=15x7,70/100 = 1,15cm
E=2xDxd=2x1,15x45=103,5 cm?

yl=—D+,/E+D2=-115+,/1035+1,15% =9,08cm
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3 3
1280 115.7.70.(45-9.08)” = 173977230m¢

| =b%+15- A-(d-y,)?

M, _ 1074049 _ .
| 17397723

o, =K x y, =0.61x9,08 =5,60MPa <o, =0,6x25=15MPa
o, =15K x(d — y,)=15x 0.61x (45—9,08) = 328,66 MPa

o, = 32866MPa o =201,66 MPa

-Conclusion :

0,<0,
— } = Les armatures calculées a I’ELU ne conviennent pas et doivent étre
o.>0 s

sTTs recalculées a I’ELS

> Détermination des armatures a I’Etat limite de service :

M, 1074049

__ _ ~0,0026
M 5 b.d?  20163-100-(45)°

B, =0921

,Lll — 01004 tableau
k, = 48,29

» Vérification de I’existence des armatures comprimées :

o, =T 203 _ 4 1oMpPa <o, =15MPa = A'Z
k, 4829

M, 1074049
A=— =

- =12,85cm?/ml
o.-B.-d 20163-0,921-45

Choix des armatures:
9T14/ml —» A =13,85cm?/ml
(T14 —> e=10cm).

En appuis :
% Etat limite ultime (EL U) :
M, =688016KN.m

My 688016
# o, xbxd? 1417x100x (45)

11=0,02< 11, =0,392= A’3et1000¢,)1000¢, = &, 348MPa

e
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— o =0,02
B =0,992

Al =4,42cm?/ml

y

Choix des armatures:
4T12cm2/ml ——> A = 4,52cm?/ml
(T12 —>e = 25cm).

< Etat limite de service (EL S) :

M;, =716033N.m

D = 15 x A/b = 15 x 4,52/100 = 0,68cm

E=2xDxd=2x0,68x45=612cm?

yl=—D+,/E+D?=-0,68+,/612+0,68° =7,17cm

¥ ~100-(7,17)°
3

| — b% +15-A-(d - y,)? +15-4,52. (45— 7,17)? =10931591cm*

M. 716033

| 10931591

o, =K x y, =0.65x7,17 =4,66MPa <o =0,6x 25=15MPa
o, =15K x(d — y,)=15x 0.65x (45—7,17) = 36884 MPa

o, =36884MPa >0 =201,63MPa

-Conclusion :

0,<0,
— } = Les armatures calculées a I’ELU ne conviennent pas et doivent étre
0,>0 recalculé a I’ELS

> Détermination des armatures a I’état limite de service :

po M. 716083 000175
o.-b-d?  20163-100-(45)

B, =0,930

ILll — 0'003 tableau
k, = 56,43
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Vérification de ’existence des armatures comprimées:

o, = 22 = 20283 _357Mpa <o, =15MPa = A'3
k5643

oM. 71603
o.-f,-d  20163-0930-45

=8,48cm?/ml

VI11.4.1.1 : Choix des armatures
6T14/ml —> A =9,24cm?/ml
(T14 ——e =15cm).

VI111.4.1.2 : Dessin de ferraillage

T14/e=10cm

Tle/e=10cm //

-—-L-—-—r-—-—-—-—r-(—h—nl

ji
T14/e=10cm /
Tl4/e=12cCm

Figure VI11.13 : ferraillage de la dalle
VI11.4.2 Ferraillage des débords:

Le débord du radier est assimilé a une console de longueur L=1 m, le calcul du ferraillage se fera pour
une bande de 1Im a I'ELU.

q
/
"4 gl
\ A / v VY \ 4 A4 M="—
2
Im

<
<«

[
»

Figure VI11.14 : Schéma statique Figure VI11.15 : Diagramme des moments
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Calcul des armatures :

Ona:

f.2=25MPa ; fi,5=2,1MPa ; op,.=14,17MPa ; f.=400MPa ; 6,=348MPa ; b=100cm ; h=50cm
d=0,9h=45 cm ; q,=347,76KN/ml

Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant

Tableau VII1.16 : Ferraillage des débords

My(KNm) M A B Accm?) | Choix | A&P(cm?)

173,88 0.06 0,077 0.969 11,45 8T14 12,32

Armatures de répartition:

AS AS
— <A <—

4 2

On prend 6T12 = 6cm?, S=15cm
Condition de non fragilite:

| f
AM" = 0,23bo|]§—28 = 5.43cm?

e

Vérification des contraintes a I'ELS:
. - . qserl 2
Ona: w=252,77KN/ml ;M = ~ 126,38 kN.m

Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant:

Tableau VII1.17 : Vérification des contraintes pour le débord

Mer(KNm) | Agem?) | Y(cm) |  I(cm?) on.(MPa) Ohe os(MPa) | 0,(MPa) | Vérification
(MPa)
126,38 12,32 17,43 | 316978,03 0,522 15 12,46 201,63 OK

Vérification de la contrainte tangentielle du béton:

On doit vérifier que : 7, <7, = Min(01f_,,;4MPa)= 2,5MPa
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TU
T, =
bxd
Avec: T,=0,xL=34776kN
3
T, = 37476107 0,83MPa < 7, = 2,5MPa Vérifiée
1x0.45

» Les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne moyenne de la poutre.
Vérification de I’influence de ’effort tranchant au niveau des appuis :

T, < 0,267 Xa X by X fe,g
Avec: by=100cm ; a=0,9d=0,9x45=31.5cm
T, = 0.374 MN < 2.70 MN

» Pas d’influence de I’effort tranchant
Vérification de ’influence de I’effort tranchant sur les armatures longitudinales inférieure:

A> (T + M )x L (374760 173880) X ( 1,15
“\*09.d4/"f 0,9 x 45 400 x 102

» Condition vérifiée, alors les armatures en appuis sont suffisantes.

) = 10,65cm?

VI11.4.3 : Ferraillage des poutres :
Charge équivalente :

Pour faciliter le calcul des poutres, on remplace les charges triangulaires et trapézoidales par des
charges équivalentes uniformes (par unité de longueur). Ces derniéres sont obtenues en égalisant les
sollicitations maximales (M, T) provoquées par le chargement réel et celle données par une charge
désignée par (q équivalente).

Tableau VI11.18: Tableau de calcul des charges équivalentes.

Poutre principale Poutre secondaire
Etat q [ Lty -LJ] 2 o x ]2
' q, = (4, % 2 Xg ql_[q1x2]XLx
ELU [KN] 347.76 465.48 347.76
ELS [KN] 252 .77 338.21 252.77

Remarque :

Les sollicitations sont calculées par le logiciel RDM6 suivant le chargement des poutres mentionnées
auparavant.
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=

ALDATTHINAT T NATTTINATTHNATT LTINS

3,22 3,97 4,28 3,86 3,7 3,6 4,26

Figure VI11.16 : Distribution des charges sur les poutres principales.

HNEEEEEEEEE HEEEEEEEE N
yaN JZAN ZANNERRYAN AN AN ANNRERPAN
4,88 5 2,46 3,28 6,44 3.96 2,66

— i i i i

Figure.VII1.17 : Distribution des charges sur les poutres secondaires.
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Tableau VII1.19 : Tableau récapitulatif des moments et efforts tranchants maximaux.

Poutre principale Poutre secondaire
Sollicitations
Ma Mt Ma
M INml | entng | TN | ikNem | [kNGmp | T RN
ELU -1181.56 | 1373.36 -512.79 | 611.40
1333.04 884.25
ELS -858.82 | 998.23 -372.79 | 444.23
Tableau VI11.20 : Tableau récapitulatif des sections d’armatures.
Armatures Poutre principale Poutre secondaire
travée appui travée appui
A, [ecm?2] 22,73 26.53 12.85 15.32
Agerlem?] 30.49 35.67 12.85 15.32
Apaxlem?] 30.49 35.67 12.85 15.32
Choix d’armatures 10T20 12T20 8T16 10T14
A=31.42cm?2 |A= 37.70cm2| A=16.08cm?2| A=15.39cm?2
Veérification de I'effort tranchant :
Tableau VII1.21 : Tableau de vérification de [’effort tranchant
Condition 7,,<7,, .
- Conclusion
7,[MPa] 7, [MPa]
Tm™> Formull Ti* 0,15 X f, iti érifié
Poutre u u min < cog ;4MPa> Condition vérifiée
[N] e bxd 1,5 2
Pout
ril(:::li r:le 1333040 1.34 Les armatures .traHSVerS\aleS
p s tp Valeur 2,5 sont perpendiculaires a la
outre .
secondaire | 594250 1.16 ligne moyenne de la poutre.
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Cholses en TI2

2Tl

O\ N\

-0 [T

B
BEL
.'a.--l_ . ‘
=1 i

TEIJ chupeaux Py
Ti4 e=13
Ti4 e=15 f Fllun’ces A/ 478 flantes

Figure VI11.18 : Ferraillage de la poutre principale en travée et en appui.

100

=0

4T16 fllantes 4T16 fllantes
4Tle chapeaux
—0 g st g
Téestt BN WrvE Chages en 112 T4 e=l0 TI6 =il T8 Cholses en T2
arig § [ B
|:--—.'l" ? -
'I\‘I L /II'II LN ] 'I1I"I ll'I‘I /I'l"l"l‘ LB
Tt A T
i —h_ = 2 s i —n_i i —h_a&
] =t
T4 chapeoux

ETid Flontes

Figure VII1.19 : Ferraillage de la poutre secondaire en travée et en appui.
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CONCLUSION

Le projet de fin d’étude est une phase importante dans le cycle de
formation d’étudiant en master et c’est la meilleure occasion pour lUi
de démontrer en évidence ses connaissances théoriques acquises

durant les cing années de formation.

Dans notre étude nous nous sommes basés sur la partie dynamique
(sismique) en raison de son importance dans le calcul des batiments
en béton armé, et dans laquelle nous avons recherché la disposition
convenable des éléments de contreventement qui assure la stabilité de

["ouvrage.

L’établissement de cette étude nous a permis d’assimiler les
différentes techniques et logiciels de calcul ainsi que la
reglementation de conception et de calcul des ouvrages dans le

domaine du batiment et d’approfondir ainsi nos connaissances.
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