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Résumé

Le but de cette étude est la conception d’une structure a usage d’habitation et commercial de
RDC + 12 étages + sous-sol, qui sera implantée dans la wilaya d’Oran, classé en zone lla

selon le reglement parasismique Algérien (RPA 99 version 2003).
La stabilité de I’ouvrage est assurée par les poutres, les poteaux et les voiles.

L’étude et I’analyse de ce projet ont été établies par le logiciel Autodesk Robot Structural
Analysis Professional 2013. Le calcul des dimensions et du ferraillage de tous les éléments
résistants sont conformes aux regles applicables en vigueurs a savoir : BAEL91, RPA 99

version 2003.

Abstract
The aim of this study is to design a structure for residential and commercial use, of R + 12
floors + underground, which will be located in the wilaya of Oran classified in zone Ila

according to the Algerian payment parasismic (RPA 99 version 2003).
The stability of the structure is insured by the beams, the columns and the walls.

The software Autodesk Robot Structural Analysis Professional 2013 had established the
study and the analysis of this project.

The calculation of dimensions and the reinforcement of all the resistant elements are in
conformity with the rules applicable in strengths to knowing: BAEL 91, RPA 99 version
2003.
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Introduction

Introduction

L’intensité des forces sismiques agissant sur un batiment lors d’un tremblement de terre est

conditionnee par les caractéristiques du mouvement sismique.

Cependant les constatations faites dans le monde apres les séismes destructeurs, ont montré
que ce type de structure doit supporter d’importants déplacements relatifs entre deux étages
consécutifs, et par conséquent des dommages séveres sur les éléments non structuraux. De plus
les demandes excessives de ductilité et les effets des deuxiémes ordres dus aux grandes

déformations, peuvent provoquer la ruine de la structure.

Lors des tremblements de terre sévéres, il a été constaté que nombreux batiments a voiles
en béton armé ont bien résistés, sans endommagement exagéré. Mis a part leur réle d’éléments
porteurs vis-a-vis des charges verticales, les voiles (murs de contreventement), en béton armé
correctement dimensionnés, peuvent étre particulierement efficaces pour assurer la résistance
aux forces horizontales, permettant ainsi de réduire les risques, notons pour cela les avantages

importants que présente leur utilisation par rapport au portique :

Gréace a leurs grandes rigidités vis-a-vis des forces horizontales, ils permettent de réduire

considérablement les dommages sismiques des éléments non structuraux.

Lors de nombreux séismes modérés, les faibles déplacements latéraux permettent de

réduire les effets psychologiques sur les habitants des immeubles.

Dans un batiment, les efforts horizontaux sont transmis aux voiles habituellement par les
planchers qui jouent le réle de diaphragme. Entre chaque voile les sollicitations sont reparties
proportionnellement avec sa rigidité dans la direction de sollicitation. Les voiles transmettent
ces efforts a la base du batiment et finalement au sol.

Pour déterminer le comportement du batiment lors d’un séisme, on a utilisé le code national

reglement parasismique algérien RPA2003.

Ceci étant, notre projet de fin d'études, au sein de la faculté de technologie, a pour but
I'étude parasismique d’un batiment en béton armé composé de d’un sous-sol, Un RDC et de 12

étages, situé a Oran (zone sismique 11a).



Introduction
L'étude de ce projet sera menée selon les étapes principales suivantes :

1- Présentation de I’ouvrage

2- Prédimensionnement des éléments.

3- Etude des éléments secondaires

4- Etude dynamique (analyse du modéle de la structure en 3D a I’aide du logiciel de calcul
Robot Structual).

5- Etude des portiques

6- Etude des voiles

7- Etude des fondations.
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I.1. Introduction

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

L’ouvrage en question consiste a étudier et a calculer tous les éléments structuraux d’une
tour en béton armé composé d’un sous-sol comme parking et un rez-de-chaussée a usage
commerciale avec 12 étages a usage d’habitation.

Ce chapitre a pour but de donner quelques rappels et des descriptions du projet a étudier.

I.2. Présentation de I’ouvrage

L’ouvrage présent consiste a étudier et a calculer les éléments structuraux d’une tour en
béton armé de R+12 a usage d’habitation.
Constitue de :

e Un sous-sol et utilisé comme un parking.

e Un RDC a usage commercial.

e Du 1 au 12°™ étage a usage d’habitation.
Ce batiment, est implanté a la wilaya d’Oran.
D'apres le réglement parasismique Algérien (RPA99 version 2003) la wilaya d’Oran est classée
comme étant une zone de moyenne sismicité (zone Ila), puisque cet ouvrage est a usage
d'habitation collective et sa hauteur ne dépasse pas les 48 m, donc il sera classé dans le groupe
« 2 » selon la classification du RPA 99 (Article 3.2), et d’apres 1’étude du sol, il sera bati sur
un sol meuble (site 03).
La stabilité de cette structure est assurée par des portiques et contreventé par des voiles porteurs
dans les deux sens.

Pour la conception de ce projet on utilisera les régles B.A.E.L91 et R.P.A 99.

1.3. Caractéristiques géométriques
e Longueur en plan : 25.67 m.
e Largeurenplan: 18.56 m.
e Hauteur du sous-sol : 3.40 m.
e Hauteur du RDC et étages courants : 3.40 m.
e Hauteur Total : 44.20 m.
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Figure.l.1 : Vue en plan de I’ouvrage
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Figure.l.2 : Vue fagade de I’ouvrage



| Chapitre | Présentation de projet

I.4. Conception de la structure

1.4.1. Ossature de I'ouvrage :

Le contreventement de la structure est assuré par des voiles et des portiques, pour assurer la

stabilité de I'ensemble sous I'effet des actions verticales et des actions horizontales.

1.4.2. Planchers :

1.4.2.1. Planchers en corps creux :

IIs sont réalisés en corps creux et une dalle de compression d’une épaisseur de 4 cm, reposant

sur des poutrelles préfabriquées. Le plancher terrasse comportera un complexe d’étanchéité et

une forme de ponte pour faciliter I’écoulement des eaux pluviales.

AR RN R

Figure 1.3 : Plancher corps creux.

1.4.2.2. Dalle pleine en béton armé :

Dalle de sol
Mortier de pose 1 cm
Chappe de béton

Dalle en corps creux (20+5)

Enduit platre (ep 1 cm)

Des dalles pleines en béton armé sont prévues au niveau du plancher du RDC et des balcons.

P T .

Figure 1.4 : Plancher dalle pleine.

1.4.3. Poutres :

Dalle de sol
Mortier de pose 1 cm
Chappe de béton

Dalle pleine 18 cm

Enduit ciment (ep 1 cm)

Structure porteuse horizontale en béton armé destiné a supporter des charges entre et au-dela

des points d'appui, elle recoit en général des charges verticales qu'elle transmet sur ses appuis,

et il existe deux types de poutre :



| Chapitre | Présentation de projet

e Poutre principale

e Poutre secondaire.

Figure.l.5 : Poutre en béton arme.

1.4.4. Poteaux :
Un poteau est un élément de structure sur lequel se concentrent de fagcon ponctuelle les
charges de la superstructure et par lequel ces charges se répartissent vers les infrastructures de

cet ouvrage.

Figure.1.6 : Poteau en béton armé.
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1.4.5. Magonnerie :

a) Murs extérieurs :
Le remplissage de fagade est réalisé en doubles cloisons composé d’une Parois extérieures en
briques creuses de 15 cm d’épaisseur et une paroi intérieure en briques creuses de 10 cm
d’épaisseur séparées d’'une ame d’aire de 5 cm d’épaisseur qui est une isolation thermique et

acoustique.

b) Murs intérieurs :

I1s sont réalisés en briques creuses de 10cm d’épaisseur.

1.4.6. Escalier :
Le batiment est muni d’une cage d’escalier, composée de deux volées et un palier

intermédiaire.

1.4.7. Les Revétements :
- Mortier de ciment pour les murs de fagades.
- Un carrelage de 2cm pour les planchers et les escaliers

- L’enduit de platre pour les murs intérieurs et plafonds.

1.4.8. Acrotére :
L’acrotére est un élément structural contournant le batiment, concu pour la protection
de ligne conjonctif entre lui-méme et la forme de pente contre I’infiltration des eaux pluviales,

et aussi pour la sécurité des personnes se trouvant sur la terrasse.

1.4.9. Gaine d’ascenseur :

Vu la hauteur importante de ce batiment, la conception d’un ascenseur est indispensable.

1.4.10. Fondation :
Les fondations d’un ouvrage sont des éléments constituants qui assurent la transmission des
efforts au sol.
Les différents types de semelles sont :
e Les semelles filantes
e Lessemelles isolées
e Lesradiers

Dans la structure étudiée, on utilisera un radier général.
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1.5. Caractéristiques mecaniques des matériaux
1.5.1. Béton:
Le béton est un mélange composé de granulat, sable, ciment, d’cau et éventuellement
d’adjuvants pour modifier les propriétés.
Le béton est dosé a 350 kg/m3, caractérisé par les proportions usuelles et standards suivantes :
» Ciment : le type du ciment utilisé est le CPJ-CEM 11 42.5.
» Gravier lavé : (3/8), (8/15) et (15/25).
> Sable lavé.
> Eau de gachage purifié.
Le béton de propreté est dosé a 150 kg/m3.

1.5.1.1. Résistance caractéristique a la compression :

Pour I'établissement des projets, un béton est défini par une valeur de résistance a la
compression a I’age de 28j dite valeur caractéristique qui est estimé a 25 Mpa.

> Pour fos <40 MPa

. fCJ = m*fczg POU.I'j < 28 J
o fij=1,1"fcs Pourj>281]

» Pour fes > 40 MPa
. fC] = m*f(:ZS Pourj < 28 J

o fej= fCog Pourj <281J

1.5.1.2. Résistance caractéristique a la traction :

La résistance caractéristique a la traction du béton a j jours est conventionnellement définie

par la relation suivante :
ftj = 0.6+0.06.fcj si fc28 < 60Mpa

ftj = 0,275(fcj) 22 si fc28 > 60Mpa
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1.5.1.3. Contraintes limites :
a) Contrainte limite & la compression (Art 4 -3 .41 BAEL91) :

0.85-f
fpe=—"7""7=
0-v,

AvVec :

« 0 : coefficient qui est en fonction de la durée d’application des actions
- 0=1 sidurée d’application est supérieur a 24 heures.
- 0=0.9 siladurée d’application est entre 1 heures et 24 heures.
- 0=0.85 si la durée d’application est inférieur al heures.
Dans notre projet on a pris 6 = 1.

« 7b : coefficient de sécurité
- v» = 1,50 en situation courante = fpe= 14.17 MPa

- v» = 1,15 ensituation accidentelle =  f,c = 18.48 MPa

L.5.1.4. Module d’élasticité -
On définit le module d’élasticit¢é comme étant le rapport de la contrainte normale et la

déformation engendrée. Selon la durée de I’application de la contrainte, on distingue deux types
de modules :

a) Module d’élasticité instantané (Art A —2 .1. 21 BAEL91) :

Lorsque la contrainte appliquée est inférieure a 24 heures, il résulte un module égal a:
E,;=11000 3/f; MPa

Avec :

feos =25 MPa Donc = Ejj = 32164.195 MPa
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b) Module d’élasticité différée (Art A —2.1.22 BAEL91) :
Lorsque la contrainte normale appliquée est de longue durée, et a fin de tenir en compte 1’effet

de fluage du béton, on prend un module égal :

E,; =37003/f, MPa

Avec :  fcg =25 MPa
= E\j = 10818.866 MPa
C) Module d’élasticité transversale :

G=E/2(1+v) MPa
Avec :

v : Coefficient de poisson.

d) Coefficient de poisson (Art A.2 13 BAEL91) :
C’est le rapport des déformations transversales et longitudinales, il sera pris égale a:
v = 0 1’¢état limite ultime
-v=0,2 I’état limite de service
1.5.1.5. Diagramme contraintes déformations :

Dans le calcul du béton armé relatif aux états limites, les diagrammes réels sont remplacés par

les diagrammes conventionnels suivants :

o L’état limite ultime de résistance :

On adopte le diagramme parabole rectangle ci-dessous :
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Rectangle

3.5

Fﬂw (%)

Figure .1.7: Diagramme de contraintes de déformations du béton a ELU.

1.5.2. Acier:

L’acier est un alliage du fer et du carbone en faible pourcentage, leur rdle est de résister aux

efforts de traction, de cisaillement et de torsion.

1.5.2.1. Caractéristiques des aciers utilisés :

- Limite | Résistance | Allongement | Coefficient | Coefficient
e
q P Nomination | Symbole | d’élasticité ala relatif a la de de [y]
’acier
Fe [MPa] | Rupture | rupture [%o] | fissuration | scellement
Rond
) lisse RL 235 410-490 22 %o 1 1
Aciers
FeE235
en
Barre Haute
adhérence HA 400 480 14 %o 1,6 1,5
FeE400
Treillis
Aciers )
soudé (T S)
en TS 520 550 8 %o 1,3 1
TL520
treillis
(<6)

Tableau 1.1 : Caractéristiques des aciers.

10
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1.5.2.2. Module d’élasticité longitudinal :

Présentation de projet

Il est noté (Es), sa valeur est constante quelle que soit la nuance de 1’acier.

Es = 200000 MPa

1.5.2.3. Diagramme contrainte déformation :

La mise en évidence des caractéristiques mécaniques de ’acier se fait a partir de 1’essai de

traction, qui consiste a rompre une tige en acier sous 1’effet de la traction simple.

Le diagramme contrainte déformation a 1’allure suivante :

limite élastique : Re - — ~———1
| \
| \
\ \
| \
\ |

|

0 A

C

!
\
\
\
\
\
\
\
\
\
|

A rupture

zone élastique

zone de déformation plastique

\4

Figure.1.8 : Diagramme contraintes-déformations de I’acier a L’ELU.

Avec : fr : Résistance a la rupture

fe : Limite d’élasticité

€es : Allongement relatif correspondant a la limite élastique de 1’acier

er: Allongement a la rupture

On distingue du diagramme précédent 04 parties :

Zone 0A : Domaine élastique

linéaire

Zone AB : Domaine plastique

Zone BC : Domaine de raffermissement

Zone CD : Domaine de striction

11
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1.5.2.4. Diagramme contrainte déformation de calcul :

Dans le calcul relatif aux états limites on utilisera le diagramme simplifié suivant.

Présentation de projet

-10x10* E : Allongement

' ’ ..‘
Raccourcissemlent e 10x10 £

A -tc'.'
"""" s

Figure.l.9 : Diagramme contraintes-déformations pour tous les aciers.

L.5.2.5. Limite d’élasticite -

f - S
os= — vs - Coefficient de sécurité
Vs
vs=1,15 En situation durable
1s=1,00 En situation accidentelle

1.5.2.6. La contrainte maximale des armatures tendues a ’EL S

Il est nécessaire de limiter 1’ouverture des fissures (risque de corrosion des armatures), et en

limitant les contraintes dans les armatures tendues sous ’action des sollicitations de service

d’aprés les régles BAEL91, on distingue trois cas de fissuration.

a) Fissuration peu préjudiciable (BAEL9 /Art 4-5-32) :

Cas des ¢léments situés dans les locaux couverts, dans ce cas, il n’y a pas de vérifications

a effectuer.
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b) Fissuration préjudiciable (BAEL91/Art 4-5-33) :
os< g st=min(2/3fe; 110 (/7. f . ) MPa

Ou n : coefficient de fissuration.
-N=16. barres a haute adhérence (HA) avec®, < 6mm.
M=l rond lisse.

c) Fissuration trés préjudiciable (BAEL91 / Art 4-5.34) :

Cas des éléments devant assurer une étanchéité ou exposés a des milieux agressifs.
os< ast=min (0,5fe, n.f,, )en MPa

Avec @, < 8mm

1.5.2.7. Protection des armatures (Art A.7-2 4 BAEL91) :
Dans le but d’avoir un bétonnage correct et prémunir les armatures des effets intempéries et des
agents agressifs. On doit veiller a ce que 1’enrobage (C) des armatures soit conforme aux
prescriptions suivantes :
e C2>5cm: Pour les éléments exposés a la mer, aux embruns ou aux brouillards salins
ainsi que pour les éléments exposes aux atmospheres trés agressives.
e C >3 cm: Pour les éléments situés au contact d’un liquide (réservoir, tuyaux,
canalisations)

e C=>1cm: Pour les parois situées dans des locaux non exposés aux condensations.

1.6. Caracteristiques du sol

L’¢tude de sol est obligatoire pour les ouvrages d’importance moyenne ou plus implantés
en zone de sismicité moyenne a élevée.

A cause du I’absence de rapport de sol, on considére que le terrain est meuble doc on a
estimé la contrainte du sol suivante :

La contrainte admissible : 6so1 = 1,6 bar

13
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Pre-dimensionnement
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11.1. Introduction

Le prédimensionnement des éléments résistants de la structure (planchers, poutres, poteaux,
voiles et autres) est une étape préliminaire, son objectif est de déterminer les sections des différents
¢léments de la structure afin qu’ils puissent reprendre les différentes actions et sollicitations
auxquelles ils sont soumis, il est réalisé conformément aux reglements dictés par le RPA 99 version
2003, le BAEL 91 et le CBA 93, Pour cela nous évaluions une descente des charges et surcharges

afin de déterminer ce qui revient a chaque élément porteur du plancher terrasse jusqu’aux fondations.
11.2. Les poutres
a) D’aprés les régles BAEL 91 on a :

L

La hauteur h de la poutre doit étre : % <h=< o

La largeur b de la poutre doit étre : 0,4h <b < 0,8h
Avec .

L : portée de la poutre h

h : hauteur de la poutre

b : largeur de la poutre Figure 11.1 : Section transversale d’une poutre.

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

e b>20cm
e h>30cm
° E<4

L =

16
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11.2.1. Poutre principale :

L max =555 cm

L L 555 555
—<h<— = —=37cm<h<=—=55,5cm
15 10 15 10

Onprend h=45cm.
La largeur b est obtenue par la relation suivante :
0.4h<b<0.8h = 0.4x45<b<0.8x45

18m <b<36cm.

Pour la largeur b on prend b =30 cm

» Vérification des conditions imposées par le RPA99 version 2003 :

v" b =30cm > 20cm
v" h=45cm > 30cm les conditions sont vérifiées.

h
v —=15<4
b

Donc ; la section de la poutre principale est de dimensions (30x45) cm?.
11.2.2. Poutre secondaire :

L max =526 cm

Lon<Lt 2 _3506m<h<2°=526cm
15 10 15 10

Onprend h=40cm.
0.4h<b<0.8h = 0.4x40<b<0.8x40
16 cm<b<32cm.

Pour la largeur b on prend b =30cm

» Vérification des conditions imposées par le RPA99 version 2003 :

v" b =30cm > 20cm
v" h=40cm > 30cm } les conditions sont vérifiées.

v S=133<4

Donc ; la section de la poutre secondaire est de dimensions (30x40) cm?

Pré-dimensionnement

17
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11.3. Les Planchers

11.3.1. Planchers a corps creux :
On utilise la condition de la fléche suivante :
L L
25~ " =20
L : La plus grande portée entre nus d’appuis de la poutrelle.
L =526 — 30 = 496cm

L L
— < h[ < —
25 20 =19,84 <ht<24,8

On prend : ht = 25 cm (20+5)
h1 =20 cm (épaisseur du corps creux)

ho =5 cm (épaisseur de la dalle de compression)

11.3.2. Plancher a dalle pleine :
Lx=526-30=496 cm
Ly= 555-25=520 cm
Vérification si la dalle porte dans un seul sens :

Lx =4,96 m Ly=52m = p=095>04

= La dalle porte est considérée comme portant dans deux sens.

X ed < X2 g4=(9,92:12,9)
50 40

e Condition d’isolation acoustique :
Contre les bruits aériens : eq = 14cm.

Contre les bruits impacts : eq = 16cm.

o Condition de securité en matiere d’incendie :

Pré-dimensionnement

e

Figure 11.2 : Panneau de dalle.

18
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ed: 7cm pour 1 heure de coupe de feu.
ed : 11cm pour 2 heures de coupe de feu.

ed: 17.5 pour 4 heures de coupe de feu

On prend comme épaisseur pour la dalle pleine : eq = 18cm.

I1.4. Descente des charges

11.4.1. Introduction :

Pré-dimensionnement

La descente des charges et le principe de distribution et de transfert des charges dans une

structure, son calcul consiste a répertorier et a reprendre I'ensemble des charges a tous les niveaux de

I'ouvrage pour les reporter au niveau du sol d'assise, elles peuvent étre reparties uniformément ou non

sur un élément de construction ou concentrées, en prenant compte les charges permanentes, les

charges d'exploitations et d'entretien, les charges climatiques et les charges accidentelles, son objectif

est de connaitre la répartition et les cheminements des dites charges sur I’ensemble des éléments

porteurs de la structure.

11.4.2. Plancher terrasse inaccessible :

Figure 11.3 : Section transversale d’un plancher (terrasse inaccessible).

Descentes des charges terrasse inaccessible :

Matériaux P (Kn/m?3) Ep (m) G (kn/m?)
1- 1- Protection gravillon (ep mo
J (ep moy 20 4 0,8
5cm)
2- Etanchéité multicouche (ep 2 cm)
6 2 0,12
(FEUTRE 36 S AC)
3- Forme de pente (ep moy 10 cm) 29 8 1,76

19
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4- Isolation thermique (ep 4 cm) 5 2 0,1
5- Dalle en corps creux (20+5) 3,2
6- Enduit platre (ep 1 cm) 18 1 0,18

Tableau I1.1 : Charges du plancher terrasse inaccessible.

e Charges permanentes G1=6,16 KN/ m?
e Charges d’exploitations Qr=1 KN/ m?

11.4.3. Plancher étage courant :

T T T T e S e e

Figure 11.4 : Section transversale d’un plancher a corps creux d’étage courant.

Descentes des charges étage courant :

o _ Epaisseur Masse volumique Poids
Designation
m KN/m3 KN/m?
1- Dalle de sol 0,02 20 04
2- Mortier de pose 1 cm 0,01 20 0.2
3- Chappe de béton 0,02 20 04
4- Enduit platre (ep 1 cm) 0,01 18 0.18
3,2
5- Dalle en corps creux (20+5)
. . 1
6- Cloisons intérieures

Tableau I1.2 : Charges du plancher étage courant.

e Charges permanentes Gec= 5,38 KN/ m?
e Charges d’explications Qec=1,5 KN/ m?
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11.4.4. Dalle pleine :

Pré-dimensionnement

B

T B T N B T B B T Y o B 0 .

Figure 11.5 : Section transversale d’un plancher a dalle pleine.

Descentes des charges RDC :

6- Cloisons intérieures

Désignation Epaisseur(m) | Masse volumique (KN/m3) | Poids KN/m?
1- Dalle de sol 0,02 20 0,4
2- Mortier de pose 1 cm 0,01 20 0,2
3- Chappe de béton 0,02 20 0,4
4- Enduit ciment (ep 1 cm) 0,01 20 0,2
5- Dalle pleine 0,18 25 4,5
1

Tableau 11.3 : Charges du plancher RDC.

Charges permanentes ~ Grpc=6,7 KN/ m?
Charges d’exploitations Qroc=2.5KN/ m?
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11.4.5. Maconnerie :

a) Mur extérieur :
Charges permanentes du mur extérieur :

Matériaux Epaisseur (m) p (KN/m®) G (KN/m?)
1- Enduit en platre 0.2 12 0.24
2- Briques creuses 0.10 9 0.90
3- Lame d’air 0.05 / 0.00
4- Brique creuse 0.15 9 1.35
5- Enduit en ciment 0.02 20 0.40
G 2.89KN/m?

Tableau I1.4 : Charges du mur extérieur.

b) Mur intérieur :
Charges permanentes du mur intérieur :

Matériaux Epaisseur (m) p (KN/m®) G (KN/ m?3)
1- Enduit en platre 0,2 12 0.24
2- Brigue creuse 0,1 9 0.90
3- Enduit intérieur 0,2 12 0.24
G 1,38 KN/m?

Tableau I1.5 : Charges du mur intérieur.
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ELU ELS
Charges o G Q
Destination qu=1.35G+1.5Q | gs=G+Q
Etages KN/m? | KN/m?
[KN/m2] [KN/m2]
Plancher )
Inaccessible 6,16 1 9,816 7,16
Terrasse
lel’ - 12eme
Habitation 5,38 15 9,513 6,88
Etage
RDC Local commercial 6,7 2,5 12,795 9,2
Mur
o 2.89 3.9 2.89
extérieur
Mur
o 1.38 1.82 1.38
intérieur

Tableau 11.6 : Tableau récapitulatif des charges.

11.5. Poteaux

Les poteaux sont des éléments en béton armé dont la forme est généralement carrée,
rectangulaire ou circulaire.

11.5.1. Méthode de calcul :

Le prédimensionnement des poteaux doit respecter :

e Les critéres de résistance
e Les conditions du RPA99 version
e Condition de flambement

> Critéres de résistance :

Selon I’article B 8.4.1 du BAEL 91 :

_ . Brfcs |, Afe
Nu - [0.9.yb + Ys ]

23
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Avec :

N,: Effort normal apporté par les différents niveaux.

B,.: Section reduite du beton.

B, = (a —2).(b — 2) Poteau rectangulaire.

B, =m (D —2)?/4  Poteau circulaire.

vp: Coefficient de sécurité du béton.

ys: Coefficient de sécurité de I’acier.

fe: Nuance de ’acier (limite élastique).

A: Section des armatures longitudinale.

a: Coefficient qui dépend de I’élancement A.
> Application :

0.85 0.85
A<50:0= — =
1+0.2(3;)° B

_ A2

B=1+0.2 (35)

On prend A = 35 pour que toutes les armatures participant a la résistance.
_ 35\2_

B=1+0.2 (;0)*=1.2

0.85

D o =———=0,71
one: a 1+0.2(2—§)2 0
On a:
B.N.
Brz — — 7
[w + 0.85 (E) V_s]

On prend : Zone lla => Amin=0,8 % Br =A / Br = 0,008. RPA99 version 2003 (art .7.4.2.).

o, : Contrainte d’acier : o3 = §= 348 MPa
N

oy, Resistance de calcul du béton : g,= 0.85 X fycﬁ =0.85x f—i = 14,16 MPa
b
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En introduisant les valeurs dans 1’inégalité

lcm
1.2.Ny.10
Br = e =55 =0.66299 Nu
[522+0.85(1).348] )
Donc, Br > 0.66299 Nu (cm?). lem
lem) | | |lem
[ Il
Figure 11.6 : Section réduite du béton

Remarque :

Comme le nombre d’étage de ce batiment est supérieur a 5, I’évaluation des charges

d’exploitation sera effectuée a I’aide de la loi de dégression.

11.5.2. Loi de dégression :

11.5.2.1. Application de la loi de dégression :
Soit Q, la surcharge appliquée sur la terrasse.
Soit Q; la surcharge appliquée a I’étage numéro (i)
Les étages seront numérotés de haut en bas.

Qo

Q:
Qs
Qs

Qi

Figure 11.7 : Schéma de la loi de dégression.
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Remarque :

3+i

Si (i=5): Qo + -7 Qi

Pré-dimensionnement

i Niveaux Surcharges (ISN)

Haut 12°™ étage Qo 1,000

1 Haut 11°™ étage Qo+ Q1 2,500
2 Haut 10°™ étage Qo +0,95 (Q1 + Q2) 3,850
3 Haut 9°™ étage Qo+ 0,90 (Q1+ Q2+ Q3) | 5,050
4 Haut 8™ étage Qo +0,85 (Q1 +.....+ Q4) | 6,100
5 Haut 7¢™ étage Qo +0.80 (Qi+.... +Qs) | 7,000
6 Haut 6™ étage Qo +0.75 (Qi+.... +Qs) | 7,750
7 Haut 5™ étage Qo +0.71 (Qi+.... +Q7) | 8,455
8 Haut 4°™ étage Qo +0.69 (Qu+.... +Qg) | 9,280
9 Haut 3°™ étage Qo +0.67 (Q1+.... +Qqg) | 10,045
10 Haut 2°™ étage Qo+ 0.65 (Q1+...+Q10) 10,750
11 Haut 1°" étage Qo +0.64 (Q1+... +Qu1) | 11,494
12 Haut RDC Q0 +0.63 (Ql+... +Q12) | 12,25
13 Haut sous-sol Q0 +0.62 (Q1+... +Q13) | 13,505

Tableau I1.7 : Surcharges d’exploitation.
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11.5.2.2. Distribution des charges

Pré-dimensionnement

Les charges et les surcharges

Les charges et les surcharges

Niveau des , ;
planchers non cumulée cumulée
G (dan/m?) Q (dan/m?) G (Kn/m?) Q (Kn/m?)
Haut 12¢™M¢ étage 616 100 6,16 1
Haut 11°™M¢ étage 538 150 11,54 2,500
Haut 10®™M¢ étage 538 150 16,92 3,85
Haut 9¢M¢ étage 538 150 22,3 5,05
Haut 8™ étage 538 150 27,68 6,1
Haut 7¢m¢ étage 538 150 33,06 7
Haut 6°™¢ étage 538 150 38,44 7,75
Haut 5¢M¢ étage 538 150 43,82 8,455
Haut 4¢m¢ étage 538 150 49,2 9,28
Haut 3®™¢ étage 538 150 54,58 10,045
Haut 2¢M¢ étage 538 150 59,96 10,75
Haut 1°" étage 538 150 65,34 11,494
Haut RDC 538 150 70,72 12,25
Haut sous-sol 670 250 77,42 13,505

a. Les conditions de la RPA99v 2003 :

Tableau 11.8 : Distribution des charges.

Les dimensions de la section transversale des poteaux doivent satisfaire les conditions imposées par

la RPA99 (art.7.4.1) :

e Min (a, b) >25cm
e Min (a, b) > he/20
e (025<a/b<4
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b. Critere de flambement :
A= le < 35 (article B-8-4-1) BAEL 91.

Avec :

A : I’élancement mécanique d’une piece comprimée.
l¢ : Longueur de flambement d’ou Iy = 0.71,.

[, : Hauteur libre de poteau.

I : rayon de giration de la section droite du béton seul.  i= \/%
e a.b3

I: moment d’inertie | = T7

Remarque :

Le pré dimensionnement des poteaux de la structure consiste a étudier le poteau le plus défavorable.

La section obtenue sera généralisée par les autres poteaux de méme niveau.

11.5.3. Calcul de la section du poteau

11.5.3.1. Détermination de la surface afférente :

On utilise le poteau le plus sollicité. |
5,42/2 Saf | PP
|
|

PP : poutre principale.

PS : poutre secondaire.

S aff : section afférente.

5,55/2

4,02/2 5,26/2

Figure 11.8 : Surface afférente du poteau le plus sollicité.
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La longueur afférente de la poutre principale : Lag- PP = 5,185 m.
La longueur afférente de la poutre secondaire : Lafr- PS = 4,34 m.
La section afférente de plancher : Sar= 22,5 m?

11.5.3.2. Calcul de la section du poteau du 8™ étage :
Pu = Npi + Npp + Nps
N plancher = (1.35G + 1.5Q) % Safr. = [(1,35%25,68) + (1,5%6,10)] x22,5 =985,9 KN.
N pp = 1,35 %25 x h x bx Lasr- pp X n = 1,35 x 25 x 0,45 x 0,30 x 5,185 x5 = 118,12 KN
N ps = 1,35 x 25xhx b x La- ps x n =1,35 x 25 x0,40% 0,30 x4,34 x5 =87,88 KN
Pu = N plancher + N pp + N ps = 1191,9 KN
Nu= 1,15%xPu
Nu = 1370,7 KN

e La section réduite du béton est :
Br =0,66276 xNu = 0,66276 x1370,7 = 908,44 cm?

Pour la section carrée : onaBr=ax b =908,44 cm? => a=b=+/908,44

b= 30,14
Onprend a=b=40cm.
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Calcul des sections des poteaux :

Pré-dimensionnement

Hauteur Niveau G Q NU NU NU NU NU -  (cm) a (cr-n)- \::::
D’étage | (KN/m2) | (KN/m2) | PP(KN) | PS(KN) | POT(KN) | PLCH(KN) | (KN) Choisi 2 (cm)
3,40 Haut 12eme 6,16 1,00 23,62 17,58 - 220,89 262,09 | 173,70 | 15,18 | 40,00 18,69
3,40 Haut 11eme 11,54 2,50 47,25 35,15 18,36 434,96 535,72 | 355,06 | 20,84 | 40,00 26,73
3,40 Haut 10eme 16,92 3,85 70,87 52,73 36,72 643,97 804,29 | 533,05 | 25,09 | 45,00 32,75
3,40 Haut 9eme 22,30 5,05 94,50 70,31 59,96 847,91 1072,67 | 710,93 | 28,66 45,00 37,82
3,40 Haut 8eme 27,68 6,10 118,12 | 87,89 83,19 1046,79 | 133599 | 88545 | 31,76 | 45,00 42,21
3,40 Haut 7eme 33,06 7,00 141,74 | 105,46 106,43 1 240,61 1594,24 | 1056,61 | 34,51 50,00 46,10
3,40 Haut 6eme 38,44 7,75 165,37 | 123,04 135,12 142936 | 1852,89 | 1228,03| 37,04 | 50,00 49,70
3,40 Haut 5eme 43,82 8,46 188,99 | 140,62 163,81 1616,60 2110,01 | 1398,44 | 39,40 50,00 53,04
3,40 Haut 4eme 49,20 9,28 212,62 | 158,19 192,49 1807,88 |2371,19 | 157154 | 41,64 | 55,00 56,23
3,40 Haut 3eme 54,58 10,05 236,24 | 175,77 227,21 1997,14 2636,36 | 1747,29 | 43,80 55,00 59,29
3,40 Haut 2eme 59,96 10,75 259,87 | 193,35 261,92 2184,38 | 2899,51 |1921,69 | 4584 | 55,00 62,18
3,40 Haut 1° 65,34 11,49 283,49 | 210,92 296,63 2 372,93 3163,97 | 2096,97 | 47,79 60,00 64,95
3,40 Haut RDC 70,72 12,25 307,11 | 228,50 337,94 2561,89 | 343544 |2276,89 | 49,72 | 60,00 67,68
3,40 Haut sous-sol 77,42 13,51 330,74 | 246,08 379,25 2 807,79 3763,85 | 2494,55 | 51,95 60,00 70,84

Tableau 11.9 : Dimensionnement des poteaux

30



Chapitre Il Pré-dimensionnement

Vérification suivant RPA99v2003 :

Min (a, b) > Min (a, b) >
_ 0.25<a/b<4
Niveaux Poteaux cm? 25cm he/20
Min >25 he/20 | Vérifie alb VEérifie
Du 11¢™ ay
) 40x40 40 CVv 17 Ccv 1 cVv
12°M€ étage
Du 8™ au
. 45x45 45 CVv 17 CcVv 1 CcVv
10°™ etage
Du 5™ au
. 50x50 50 CcVv 17 CVv 1 CVv
7°M€ étage
Du 2¢™e gy
o 55x55 55 CcVv 17 CcVv 1 CcVv
4°M¢ étage
Du sous-sol au
o 60x60 60 CcVv 17 CVv 1 CVv
1°" étage

Tableau 11.10 : Vérification des conditions de la RPA99v2003.
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Conditions de flambements :

Pré-dimensionnement

Poteaux Vérification de flambement
Etages lo(m) | Lf(m) I (m?) B(m?2 | i(m) /)

a(m) | b (m) 2235
12°Meétage | 0,4 | 0,4 3,4 2,38 10,002133333| 0,16 |0,11547 |20,61140461 Condition Vérifiée
11°™ étage | 0,4 0,4 3,4 2,38 |0,002133333| 0,16 |0,11547 |20,61140461 Condition Vérifiée
10°™¢étage | 0,45 | 0,45 | 3,4 2,38 10,003417188| 0,2025 | 0,1299 |18,32124854 Condition Vérifiée
9°™e étage | 0,45 | 0,45 | 34 2,38 10,003417188| 0,2025 | 0,1299 |18,32124854 Condition Vérifiée
8°M¢ étage | 0,45 | 0,45 3,4 2,38 |0,003417188|0,2025 | 0,1299 |18,32124854 Condition Vérifiée
7*M¢étage | 0,5 | 05 3,4 2,38 10,005208333| 0,25 |0,14434 |16,48912369 Condition Vérifiée
6*m¢étage | 0,5 | 05 3,4 2,38 10,005208333| 0,25 |0,14434 |16,48912369 Condition Vérifiée
5°M¢ étage | 0,5 0,5 3,4 2,38 |0,005208333| 0,25 |0,14434 |16,48912369 Condition Vérifiée
4°™M€ étage | 0,55 | 0,55 | 34 2,38 |0,007625521 | 0,3025 | 0,15877 | 14,99011244 Condition Vérifiée
3°M€ étage | 0,55 | 0,55 | 34 2,38 |0,007625521 | 0,3025 | 0,15877 | 14,99011244 Condition Vérifiée
2°M¢ étage | 0,55 | 0,55 3,4 2,38 |0,007625521 | 0,3025 | 0,15877 | 14,99011244 Condition Vérifiée
1% étage | 0,6 | 0,6 3,4 2,38 0,0108 0,36 |0,17321 | 13,74093641 Condition Vérifiée

RDC 06 | 06 3,4 2,38 0,0108 0,36 |0,17321 | 13,74093641 Condition Vérifiée
Sous-sol 0,6 0,6 3,4 2,38 0,0108 0,36 |0,17321 |13,74093641 Condition Vérifiée

Tableau 11.11 : Vérification des conditions du flambement
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11.6. Les voiles

Les voiles servent a contreventer le batiment en reprenant les efforts horizontaux et

d’autre part de reprendre une partie des efforts verticaux qu’ils transmettent aux fondations.

* Les charges verticales : charges permanentes et surcharges d’exploitation.
* Les actions horizontales : effet de séisme et du vent.
Les voiles sont des murs en béton armé en ce référant a l'article 7.7.1 de RPA99 (1) :

€ min=15cm.

Avec :

L : porté du voile.

e : épaisseur du voile.

h : hauteur d’étage. h

Figure 11.9 : Voile en élévation.

» D'apres I’article 7.7.1 ; RPA99 version2003, L’épaisseur du voile doit satisfaire les trois
(03) conditions :

l
e [>4xa=a< n

Avec ( : Largeur du voile correspondant a la portée maximale.

® amin>15cm Avec:
e Condition de rigidité aux extrémités.
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11.6.1. Voile de contreventement :
Pour notre structure :
h =340 cm
he = 340 — 40 = 300 cm

hpoutre =40 cm
Avec :
he : Hauteur libre d’étage.

h : Hauteur d’étage
hq : Hauteur de la dalle.

l 555
e a< - =——=138,75cm
4 4
he 300
e g>—="—=15cm
20 20

On prend : a =20cm
11.6.2. Voile périphérique du sous-sol :
L’¢épaisseur du voile périphérique doit respecter les deux conditions de ’RPA99 v. 2003.
® amin=15cm.
h 300
e ax—==—=12cm
25 25
Avec :
he = 340 - 40 = 300 cm (hauteur libre du sous-sol)

On prend : a =20 cm.
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I11.1. Introduction

Les planchers sont des éléments structuraux horizontaux qui permettent de limiter les
différents niveaux du batiment, et s’appuient sur des éléments, ils ont un réle essentiel qui est
’assurassions la reprise et la transmission des charges verticales aux éléments porteurs (poutres,
murs porteurs...), ils offrent une isolation thermique et acoustique, et protége contre I’incendie
entre les différents étages, leurs calculs consistent a évaluer les moments fléchissant et les efforts
tranchants sollicitant les poutrelles afin de déterminer le ferraillage nécessaire a adopter.

La structure étudiée distingue deux types de planchers qui sont : Plancher a corps creux

et plancher a dalle pleine.

[11.2. Plancher dalle a corps creux

Les planchers a corps creux sont constitués d’une dalle de compression (dalle en béton arme¢)
reposant sur les poutrelles, ils assurent la double fonction qui est :

- Celle de la résistance : Les planchers supportant leur poids propre et les charges
d’exploitations, servent a transmettre les charges verticales aux éléments porteurs verticaux
et assurant la compatibilité des déplacements horizontaux.

- Celle d’isolation thermique et acoustique : Le calcul d’un plancher se résume au calcul des

poutrelles qui sont perpendiculaires aux poutres principales.

Treillis soudé (TS) ——

| |
le— Dalle de compression

Poutrelle

Figure I11.1 : Plancher d’étage a corps creux.
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111.2.1. Les poutrelles :
Les poutrelles sont des petites poutres en béton armé formant le squelette d’un plancher, elles
se calculent comme des sections en T, leur disposition se fait selon deux criteres qui sont :

> Critére de la petite portée.
» Critere de continuité (le sens ou il y a plus d’appuis).

111.2.2. Pré dimensionnement des poutrelles :

b
L L#
A r
b by b1
F"-’ Fo A A r d \"l‘
> % 2
h:l iy ’ ’ [
N £ h
[ iy W
hy
h;
RS
L. L.

Figure 111.2 : Dimensions des poutrelles.

111.2.2.1. Etude et ferraillage de la dalle de compression :
Le ferraillage de la dalle de compression se calculera en respectant les conditions de ’article
[B 6.8.4.23 du BAEL91].

L’hourdis doit avoir une épaisseur minimale de 4 cm, armée d’un quadrillage de barres (treillis
soudés), dont I’espacement ne doit pas dépasser les valeurs suivantes :

- 20 cm pour les armatures perpendiculaires aux nervures A
- 30 cm pour les armatures paralleles aux nervures A

D’aprés [A.4.1.3 du BAEL91]ona:

bl < 220, p1 < 60;12 = 24 cm
. L 496
bi<min < bl < o = bl < H—49,6cm
6 6
bl < (g)h0—> bl < (5)5 = 30cm
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Avec : 60

|12 17
“1 “1
Ln : Distance entre axes des nervures (Ln=60 cm) T T
L : Portée entre nus d’appuis (L= 496 cm) ®
bo : Epaisseur de la nervure (bp=12 cm) 1
ho : Hauteur maximale de la dalle de compression (ho= 5cm) o
=
Donc : A
b1 <min (24 ; 49,6 ; 30)= 24cm. # x
k 24 k 12 ¥ 24 k

On prend b;= 24cm.

Figure 111.3 : Schéma d’une poutrelle.
La largeur de la dalle de compression est donc :
b = 2b1 + bo = 60cm.

o Ferraillage de la dalle de compression :

Le ferraillage de la dalle de compression doit respecter les régles données par 1’article
B.6.8,423/ BAEL91. Il doit étre exécuté par un quadrillage en treillis soudé dont les

dimensions de mailles ne doivent pas dépasser :

20cm — (5 barres/ m) — Pour les armatures perpendiculaires aux nervures que 1’on note A ;

33cm— (3 barres/ m) — Pour les armatures paralléles aux nervures que 1’on note A. //.

Les sections des armatures doivent satisfaire les conditions suivantes :

Les sections des armatures doivent satisfaire aux conditions suivantes :

A =22
> Ly < 50cm - e
A//Z?
4, >En
> 50< Ln< 80cm - e
A//27
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> Calcul des armatures perpendiculaires aux nervures (A | ) :
Dans notre plancher, ona:

lor:
L,= 60 cm—> 50 cm < L, = 80 cm

Donc :

Ay

4L,
fe

4x60
520

» Choix des armatures :
506/ml > A| = 1,4lcm*ml

d6 > e = 20cm

> Calcul des armatures paralleles aux nervures (A /) :

Ay 2

Al

2

1,41

2

—> A/, = 0,71cm?*/ml

» Choix des armatures :
506/ml—>A,, = 1,4lcm?*/ml

d6—e = 20cm

—A | = 0,46 cm*/ml

—Le treillis soudé adopté est : TS ®6 (200x200) mm?2

111.2.2.2. Etude des poutrelles :

» Evaluation des charges :
1. Combinaisons fondamentales :

v ELU:

v ELS:

qu (1.35G+1.5Q) x b
gser = (G+Q) xb
Type de plancher | b (m) | G (daN/m?) | Q (daN/m?) | qu (daN/m) | gser (daN/m)
Terrasse 0,6 616 100 588,96 429,6
1°" au 12°™ étages | 0,6 538 150 570,78 412,8

Tableau 111.1 : Evaluation des charges.
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2. Type des poutrelles :
On distingue les types de poutrelles suivants :

Typel:
A B C D E
& 72 s N i 2N
5.26 4.10 4.10 5.26
.l'lk J'IV ."I'J.l‘I .l'lk J'IV
Type2:
A B C
& & a
4.10 5.26
ﬂv flu ﬂu
Type 3 :
A B
T os26
L L

111.2.3. Veérification des conditions et Méthode de calculs :

La méthode de calcul est essentiellement définie en fonction du rapport de la charge
d’exploitation aux charges permanentes, d’apres le [B.A.E.L 91] la détermination des efforts
tranchants et des moments fléchissant dans le cas des poutrelles, il faudra utiliser une ces trois
méthodes qui sont les suivantes :

Rl

» Méthode forfaitaire : pour le calcul des planchers a charge d’exploitation modérée,
» Méthode de Caquot minorée : les planchers a charge d’exploitation relativement élevée,
% La méthode des trois moments.

o%

o

X3

111.2.3.1. Méthode forfaitaire :

a) Condition d’application :

Plancher a surcharge modérée, Q <min (2G, 5KN/m2).
Mo<1,25

Les portées successives : 0,8 <

i+1
Le moment d’inertie est constant dans toutes les traveées.
La fissuration est peu nuisible (non préjudiciable).

VV V V
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b) Principe de la méthode :
Mo est la valeur maximale du moment fléchissant dans la travée indépendante de méme portee

que la travée considérée (poutre simplement appuyée) et qui est soumise aux mémes charges.

c) Lesmoments:
e Moment au niveau des appuis intermédiaires (Ma) :
Le moment sur appui donnée et calculer comme suit :

- Ma =-0,6Mo Dans la poutrelle a deux travées.
- Ma =-0,5Mo Pour les appuis voisins de rive dans une poutre a plus de deux travées.
- Ma =-0,4Mq Pour les autres appuis intermédiaires.

Telle que : Mo est le moment isostatique le max entre deux travées encadrant I’appui considéré.

-0,6 Mo

Figure 111.4 : Diagramme des moments des appuis pour une poutre a 2 travées.

-0,5 Mo -0,4 Mo -0,5 Mo
1 \ r. YYy i Yyy

e - . *\ -

- - - -

Figure 111.5 : Diagramme des moments des appuis pour une poutre plus que 2 travées.

e Moment en appuis de rive :
Mar =0 —  Pour appuis simples ;

Mar =-0.2 — My pour un encastrement partiel
Mar=-04 — Mo pour un encastrement.
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e Moments en travées (M) :
Le moment max dans chaque travée est déterminé par les expressions suivantes :

Mu +~E225> max [(1+0,3a) ; 1,05] x Mo
Mp > @ Mo —  Pour une travée intermédiaire.

1.240.3a , .
Mp > (2—) Mo — Pour une travée de rive.

Et on prend le max entre My, et My, avec :
- Mgmoment au niveau d’appuis gauche.

- Mg moment au niveau d’appui droit.

Q

—— : Degreé de surcharge.
Q+G

-0 =

d) Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :
Pour utiliser la méthode forfaitaire, les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

v' Les charges d’exploitation sont modérées c'est-a-dire : Q < max[2G; 500] en (daN/m?)
v' La fissuration est peu préjudiciable.
v Les moments d’inerties sont identiques pour toutes les travées.

v' Les portés successifs vérifient : 0,8 < Moo 1,25

i+1

Vérification des conditions :

daN
m2

< 2G = 972 daN/m?

a) Q =100 daN/m? Pour plancher terrasse — Q = 100
daN

m?2

< 2G = 1354,8 daN/m?
Q = 150 daN/m? Pour étage courant —» Q = 150

b) La fissuration est peu préjudiciable.
c) Les moments d’inerties sont constants.

d) 08 <=2

< = =1.30 > 1,25 — condition non vérifiée
li+1 402

Conclusion :

La méthode forfaitaire n’est pas appliquée car la condition (d) n’est pas vérifiée ; donc tous les

types des poutrelles seront étudiés par la méthode de Caquot minoré.
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111.2.3.2. Méthode de Caquot minorée :

a) Domaine d’application :

La méthode de Caquot est appliquée dans le cas ou 1’une des trois derni¢res conditions de la

méthode forfaitaire n’est pas vérifiée, il faudra alors diminuer les moments sur appuis dus aux

seules charges permanentes par application aux valeurs trouvées d’un coefficient compris entre

1et2/3.
b) Principe de la méthode :

L'avantage de la méthode de Caquot est de libérer les résolutions du systéme d'équations

linéaires, en outre, cette hypothése simplifie les calculs et réduit ainsi le probléeme a I'étude

d'une série des poutres a deux travées une fois hyperstatique

Poutre

PR I I O I I I R e
JA\ JAN JAN JAN

YV Yy v vy

y
A
A B C D E
y
JAN
A

Figure 111.6 : Représentation de la méthode de Caquot.
c) Moments en travées :
e Moment en appuis intermédiaire :

Mi= - qwl’w3+qel’e3
: 8.5 ('w+’e)
- I’=1: pour une travée de rive
-1’=0.8 | : pour une travée intermédiaire

- lw et le : étant les portées des travées fictives a gauche et a droite de ’appui

Calcul dune

Succession
des
Poutresa 2
Travées
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- | : la portée réelle de la travée.

Etude des planchers

(e

LI1I'§..'
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L'e

e Moments en travées :

M (x) = Mo (x) + (1-7) M+ T Me

Avec :

>4

Figure 111.7 : Poutre continue.

- MO(x) : Moment fléchissant d’une travée supposée indépendante (le moment isostatique).

- Mw et Me : Moments sur appuis de gauche et de droite (West et East) de la travée ;

- X : abscisse variede 0 al ;

M(X) = Mmax — Xx=7
aM (x) _1 Mw-Me
dx 0 — x ql

Avec :

Mo (x) = g5 (1-x)

e [Efforts tranchants :

Mw—-Me
l

TW:q%"'

.-""fq

N

] 11»-1‘3

TR R T EE T
ql/2 ql/2
M | M/
Me/l | Me/]
Tw Te
Figure 111.8 : Diagramme d’effort tranchant d’une poutre.
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111.2.4. Calcul des poutrelles :

» Caractéristiques des planchers :

f /. Enrobage G
Plancher Fissuration ¢ 28 : b [m] Q
[MPa] | [MPa]| ¢ [cm] [daN/m?] | [daN/m?]
Terrasse Préjudiciable 616 100
_ 400 25 2 0,6
Etage courant | Peu préjudiciable 538 150

Tableau I11.2 : Tableau récapitulatif des caractéristiques des planchers.

> Combinaison d’action :

Valeur des formules
Formule §
Terrasse | Etage courant
La charge ultime [daN/ml] q, = (1,356 + 1,5Q) xb | 588,96 570,78
La charge service [daN/ml] q,=(G+Q) xb 429,6 4128

Tableau 111.3 : Tableau de combinaison d'actions.

% Etude du 1°™® type calculé par la méthode de Caquot minoré
Schéma statique :

A B C D E

X AN VAN Y
5.26 4.10 4.10 5.26

.ﬂk -ﬂk HL' Jllf -n'llf

Ona:

G =616 daN/m?> Q =100 daN/m?
qu=(1,35G + 1,5Q) x b =588,96 daN/ml
qu’=1[1,35(2G/3) + 1,5Q] X b = 422,64 daN/ml
gser= (G + Q) x b =429,6 daN/ml

Oser’= [(2G/3) +Q] X b = 306,4 daN/m

I) Moment fléchissant :
1) Enappui:
Longueur réduite : Z,'- =08 x1I;
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Ly [m]

L; [m]

L3 [m]

Ly [m]

4,21

3,22

3,22

4,21

Tableau I11.4 : Tableau de longueur réduite.

.- . _q (lw+l )
Moments fléchissant : M; = B (R
M, Mg Mc Mp Mg
[daN.m] | [daN.m] | [daN.m] | [daN.m] | [daN.m]
ELU -80,447 | -721,819 | -14,261 | -21,819 | -880,447
ELS -38,295 |-523,295 | -72,822 | -23,295 | -638,295

Tableau I11.5 : Tableau des moments fléchissant en appuis du 3°™ type de poutrelle.

2) Entravée :

» Calcul d'abscisse du Mt maximum X :

xo = Mo = IMil_ &
linu 2
Travée | Travée | Travée | Travée
A-B B-C C-D D-E
ELU
2,68 2,10 1,92 2,58
[m]
ELS
2,68 2,10 1,92 2,58
[m]

Tableau I11.6 : Tableau d’abscisse du moment en travée.

» Calcul du moment fléchissant en travée :

M(X) = (%“X—

X2
X?) +

IM;_ = M|

L

X = M|

Etude des planchers
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Travée Travée Travée Travée
A-B B-C C-D D-E
Mg Mgc Mcp Mpg
ELU
1236,528 | 573,952 573,952 1236,528
[daN.m]
ELS
905,512 | 421,386 421,386 905,512
[daN.m]

Tableau 111.7 : Tableau des moments fléchissant en travée du 3°™ type de poutrelle.

Il) Efforts tranchants a P’ELU :

x [ M| = IM.
T(X)=<qu2 l_quxx)+| SR

1

Travée A- | Travée B- | Travée C- Travée
B C D D-E
L'effort tranchant a
I"appui gauche 1579,122 1235,441 1132,178 1518,807
Tg[daN]
La Longueur x 5,26 4,02 4,02 5,26
L'effort tranchant a
I'appui gauche Tq -1518,807 | -1132,178 | -1235,441 -1579,122
[daN]

Tableau I11.8 : Tableau des efforts tranchants a ’ELU.
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Diagramme des moments fléchissant :

Diagramme de Moment Fléchissant en ELU
-886,45 -886,45

-726,74 -
\ /\ /-5<7 /ﬁ”

\\/ 533,12 533,12

1168,23 1168,23

Figure 111.9 : Diagramme des moments fléchissant a I’ELU de poutrelle

Diagramme de Moment Fléchisant en ELS

"635,795 -521,245 -521,245 -635,795

ANEVA N A NEVANY

NS\

389,257 389,257

849,702 849,702

Figure 111.10 : Diagramme des moments fléchissant a I’ELS de poutrelle.

Diagramme d’effort tranchant :

Diagramme de I'efforet Tranchant

1531,514 1470,789
1199,251 1095,285

AN
\

-1095,285 _1199,251
-1470,789 -1531,514

Figure 111.11 : Diagramme des efforts tranchants a I’ELU du de poutrelle.
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Moment en appuis Moment en travée Effort
Type Type de Méthode
yp yp [daN.m] [daN.m] tranchant
de plancher | poutrelle de calcul
ELU ELS ELU ELS [daN]

Typel | Caquot minoré | _ggs 446 | -635,795 | 1168,230 | 849,702 | 1531,51

Du 1°" étage :
Type 2 Caquot minoré | -886,446 | -635,795 | 1168,230 | 849,702 | 1575,93

au 12°™¢ étage
Type 3 Caquot minoré | -886,446 | -635,795 1087,568 791,853 1501,15

Type 1 Caquot minoré | -880,447 | -638,295 | 1236,528 905,512 | 1579,12
Terrasse

Type 3 Caquot minoré | -514,261 | -372,822 675,467 494,991 | 118381

Tableau 111.9 : Tableau récapitulatif des moments fléchissant et efforts tranchants maximums

de chaque type de poutrelle.

ELU: ELS:

Moappuis max = -886,446 daN.m Mappuis max = -638,295 daN.m

Miravée max = 1236,528 daN.m Miravée max = 905,512 daN.m
Tmax = 1579,12 daN

111.2.4.1. Calcul du ferraillage : 60

=
-

1. Calcul des armatures longitudinales :
a- Entravées:

.. f 1
v/ Etat limite ultime (E.L.U) :
M¢“max = 1236,52 daN.m = 12365,2 N.m 7
o
» Vérification de I’étendue de la zone comprimée :
h, S
MT:O'bXthOX(d—7)

Mr = 14,17 X 60 x 5 x (23 ) = 871455 N.m T ea 12, 24
1 | 1 1

Figure 111.12 : Section de calcul.

Mmax = 12365,2N . m < Miapie = 87145,5 N.m

Donc la zone comprimée se trouve dans la table de compression, et la section de calcul sera une

section rectangulaire de dimensions (b x h) = (60 x 25) cm?
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» Veérification de I’existence des armatures comprimées A’
M _ 12365,2
o, xbxd?> 14,17 x 60 x 232

W= = 0,027
w=0,027 < u_=0.392 (Acier FeE400)

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires A’ =0

a=125(1-,/1-2p)=>a=0,035

B=1-04a=>p=0986 o5 ’3
Ao My 123652 A
os XxBxd 348x0,986x%x23 ' '
X +
Aca = 1,57 sz 60

Figure 111.13 : Section de calcul en travée
»  Condition de non fragilité : [BAEL91/A4.2.1] :
fiog 2,1

Amin=0,23><b0><dx€=0,23x12><23>< m=0,33cm2

AY = max (Aca; Apin) => AY = 1,57 cm?

» Choix des armatures :
3T10 ----p At=2,36 cm?

v’ Etat limite de service (E.L.S) :
Mtsermax = 905,512 daN.m

On a:

Flexion simple

. . 7 -1
Section rectangulaire avec A2} > o< YT + %

Acier FeE400

MU 1236,5 vy—1 fc28
= = =136 > ~—+
MSeT — 905,512 2 100

Y = 0,43 > a = 0,035
(6,<5,= 0.6 X Feos = 15MPA

Fissuration peu préjudiciable = Les armatures calculées a I’ELUR seront maintenues.

(Aucune vérification deay.)
N~
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b- En appuis : < A
v/ Etat limite ultime (E.L.U) : T
Maumax = '886,446 daNm 25
23
x
12
Figure 111.14 : Section de calcul en appuis.
Remarque :

La table de compression se trouve dans la partie tendue (M < 0) et comme le béton tendu
n’intervient pas dans les calculs de résistance, on néglige les ailettes et la section de calcul

devient une section rectangulaire de dimension (bo x h) = (12 x 20).

» Veérification de D’existence des armatures comprimées
M3 max 886.446

H e S, Xbxd2 14,17 x 12 x 232

= 0,015

w= 0,015 < p_= 0,392 (Acier FeE400)

=> A n’existe pas et ;

f, 400
1000z > 10005, => o5 = <= = = 348 MPa
S )

a=125(1-,/1-2u)=>a=0.018

B=1—040=>p = 0,993

> Détermination des armatures :

A MY max _ 8864,46
os XpBxd 348 x0,993 x 23
Aca= 1,12 cm>
» Condition de non fragilitt [BAEL91/A4.2.1] :
Apin = 0,23 xb xdxftﬁ—o33 2
min — % 0 fe = U,535¢m

A% = max(Aq; Apin) => A% = 1,12 cm?

» Choix des armatures :
1T12 —»> A=1,13 cm?
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v Etat limite de service (E.L.S) :

» Vérification de I’étendue de la zone comprimée :
La zone comprimée se trouve dans la table de compression et la section de calcul sera une section

rectangulaire de dimension (b x h).

M3%ax = — 638,295 daN.m

Ona:

Flexion simple

- - 4 -1
Section rectangulaire avec A2 - o< YT + %

Acier FeE400 )

MY 886446 _ y=1 , fec28 _ _ —
VT Mger T e38205 1.39 = =+ 75 = 045> a=0018 - gy<ay
(e — —
0p<0p= 0.6 X Fc2s = 1I5MPA
< Fissuration peu préjudiciable = Les armatures calculées a ’ELUR seront maintenues.

Aucune vérification de o;.
-
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> Vérification vis-a-vis de |'effort tranchant :
Tmax = 1579,12 daN =15791,2 N.m

2.  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.

Tmax = 1579,12 daN

Figure 111.15: L'influence de I'effort tranchant

» Verification de influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis :
Ty, < 0,267 X aX by X f.yg

Avec :
a=09%xd=09%x23=>a=20,7cm
Tmax = 15791,2 N < 0,267 x 20,7 X 12 X 25 x 102 = 165807 N

Donc : il n’y a pas d’influence de 1’effort tranchant au voisinage des appuis.
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Etude des planchers

» Vérification de influence de D’effort tranchant sur les armatures longitudinale

inférieures :
On doit vérifier que :

Mu

A>—T
! [ +09xd

—8864,46

A =236 > 52[15791,2 + e

] x 102 = 0,44 cm?

Il n’y a aucune influence de I’effort tranchant sur les armatures transversales

» Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne
moyenne :
7, < 7, [BAEL91/A.5.1,211].

| max 157912 _ o
T hoxd 12 x 23 x 102 4

Fissuration peu nuisible : T; = min 0,2 X f;ﬂ; 5 MPa] = 3,33 MPa
b

T = 0,57 MPa < T, = 3,33 MPa => Les armatures transversales (cadres + étriers) sont

perpendiculaires a la ligne moyenne de la poutrelle.

» Diametre des armatures transversales [BAEL91/A.7.2,9] :
a. Section et écartement des armatures transversales A :

Diamétre des armatures transversales :

h . by
@¢ < min (35 10’ lei“)

20 12

<
O mln(35 10’

1) =0,71cm

On prend :@; = 6mm de nuance d’acier FeE235=>A, = 20, = 0,71 cm?

b. Espacement des armatures transversales :
6; : L’espacement entre les armatures transversales.

At > Tu - 0'3ft] X k
by X8 0,8 X f.(sina + cos a)

{k = 1 (flexion simple)
a = 90°

Donc :

81 < min(0,9d; 40 cm) = min(20,7 ;40) = 20,7 cm (A.12.3.6 Pratique BAEL91)
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A; xf, 071x235
0,4 Xby xsina 0,4 x 12

Oz < = 34,76 cm(12. 3.4 Pratique BAEL91)

At > tu—0,3ft]-><k

(A.5.1,23 BAEL mod. 99)

boXx8t3 — 0,8xfe(sino+cosa)
Donc :

A, X 0,80 X f, 0,71 x 0,80 X 235

O3 < = = 47
8= 1% (tg — 0,3 X figg) 12 X (0,57 — 0,3 X 2,1) cm

» Conclusion :
St = min(8t1; 8t2; 6t3) = 20,7 cm

Donc : On adopte §; = 15 cm

> Veérification si le calcul de la fleche est nécessaire :
La vérification de la fleche se fait & E.L.S ; Suivant les régles [BAEL 91 / B.7.5], il n’est

pas nécessaire de calculer la fléche d’une poutre si cette dernicre est associée a un hourdi et si

toutes les conditions suivantes sont vérifiées :

Y EZL
L 16
S
L — 10 \M3
t
o« s 42
boxd T fe
Avec

L : la portée de la travée entre nus d’appui.
h : la hauteur totale de la section droite.

M¢ : moment maximal en travée a I’E.L.S.
Mz’ : moment maximal en appuis a I’E.L.S.
A : section des armatures tendues a I’E.L. S

> Vérification des conditions :

L5251 0,049 < 0,625 » Condition non vérifiée
16 402 16

1 (M} 20 1 (/905,512 .. L e,
> —(—t) = —> —( ) => 0,049 < 0,141 — Condition non Vérifiée
402 10 \ 638,295

At 4,2 236 _ 42

boxd . 12x23 — 400

> 0,008 < 0,0105 — Condition Vérifiée.

55



| Chapitre IlI Etude des planchers

» Conclusion :
La 1°M et la 2°™ condition n’est pas vérifiée, donc Le calcul de la fleche est

nécessaire.

111.2.4.2. Calcul de la fleche :

Aft(fgv - fjl) + (fpi - fgi)

» Calcul des charges :
G =616 x 1,00 = 616 daN/ml

G : charge permanente avant la mise en place des cloisons.
P = 616+100=716 daN/ml
P : charge total (G+Q).
Pour b =0,6m:
G=j=616 x 0,6 = 3696 N/ml
P =716 0,6 =4296 N/m

» Calcul des moments fléchissant :

G X L? 3696 X 4,022
Mg = M; = 0,80 X g = 0,8 X —s = 5972,88daN.m
P x 2 4296 x 4,022
Mp = 0,80 X g = 0,8 X —a = 6942,5daN.m

Modules de déformations longitudinaux :

E; = 110003/ f.,¢ = 32164,19MPa

Ev =37003/fc28 = 10818,87Mpa

1. Calcul du moment d’inertie (Io) :

Vlzzz“;f n=15

(60—12).5.2,5+12.25.12,5+15.2,36.23__
V; = ==8,97 cm
5.48+12.25+15.2,36

V,=h—V, =25—897 = 16,03cm
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>  Détermination des moments d’inertie :
— b- V13 (b —by)(V; — ho)3 n b0V23
3 3 3

10 +nA(d_V1)2

608,97 (60 —12)(897 — 5)3 . 12.16,033

I 15 -2,36(23 — 2
o . 3 o +15-2,36(23 — 8,97)

I, = 36878,05¢cm*

>  Calcul des contraints d’acier suivant les sollicitations :

MSERI
Is = A-By-d
_ _ A 2,36 tableau _
p1=100p = 100>~ =100 > = 0,855 ———— p; = 0,869
g J_ M9 597288 126.62MP
O T T A B -d 236086923 ~cooena
po M 69425 147,18MP
7 TA B -d 2360869-23 onTd
» Calcul de HMi;Hg; Up -
_ 1 _ _L75fi38 —
> u=1 P avec  fig = 2,1MPa
=p =1 7521 = 0,991
o =W = 7470885 12662 + 21
1,75-2,1
> up=1- = 0,992
4.0,855-147,184+2,1
2. Calcul des moments d’inertie fictifs (Ir) :
0,05 - 0,05-2,1
A = bftzs _ - = 0,47
(2 + 370).,) (2+3¢5) 0855
2 0,02
Ay=—xp =22Tes 00221 _ _ () g1gme
Y5 @432 (24350855
Lo Lldy _ 11x3687805 ... o,
1Y T 142, 1y,  1+0018 x (0,991) ecm
Lo MAh _ 11-3687805
JOt= I T 14 A uy - 14047 -(0,991) ’
1,1-1y _ 1,136878,05 — 27666,586m4

[ = -
SPUT 14 up — 1+40,47.(0,992)
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Calcul de la fleche (totale et admissible) :

M, - 12 5972,88 x 4022

Jov = 10E, 1,5, ~ 10 x 10818,86 x 39854,92

M, - I? 5972,88 x 402 2

Etude des planchers

=0,22cm

=0,1cm

Joi =15 = 10F, 1,5, ~ 10 x 32164,19 x 2767545

My 2 6942,5 X 4022
fri = 10E; - Irp, 10 X 32164,19 X 27666,58

> La fleche totale :

Aft :(fgv_ fji)+(fpi - fgi)

Af, = (0,22 —0,1) + (0,12 — 0,1) = 0,14cm

» La fleche admissible :
402m <5,00m

S Af = I 402
© 500 500¢max

Afi<Aft.max 0,14cm<0,8cm — Donc la fléche est vérifiée.

=0,12cm
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111.2.4.3. Dessin de ferraillage :

En appui En travée

4 4

20 20
1T12 + 1T12 Chap a4 ap @6 s=15 1Ti12 4 ap 26 a=—15

ST S

10

e

3T10 L aTo

Figure 111.16 : Dessin de ferraillage de la dalle a corps creux.

111.3. Plancher dalle pleine

Les dalles pleines sont des planchers rectangulaires de dimensions Lx et Ly dont

(Lx < Ly) et d’une épaisseur hq dont les appuis sont des poutres ou des voiles en béton arme.
Ce sont des dalles partiellement ou totalement encastrés sur le contour des murs en magonnerie
(dalle simplement appuyée sur le contour).

e Pour p<0,44; ladalle porte dans un seul sens.
e Pour 0,4 <p<1;ladalle porte suivant deux directions.

L L.

L‘*' iL—\....
- - -

Figure 111.17 : Dimensions d’un panneau de dalle pleine.

111.3.1. Méthode de calcul :

La méthode de calcul dépend du rapport p = i—;

Les dalles de notre structure portent suivant deux directions (voir chap. 11), et le calcul se

fait en flexion simple.
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Le principe du calcul est basé sur :

e Ladalle est considérée comme un panneau reposant sur 4 cotés

e Considérons 2 bandes :
v Une bande suivant le sens x de longueur /, de largeur 1 m ;
v" Une bande suivant le sens y de longueur /, de largeur 1 m.

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

Figure 111.18 : Hypothese de calcul.

» Constatations :
Sous I’effet de la charge :

- Chaque bande se déforme.
- Chaque bande dans un sens et soulagée par une série de bande élastique dans le deuxiéme

sens.
- Les lignes de ruptures déterminées par essai de chargement figurent en traits interrompus.

» Diamétre des armatures :
Le diamétre des armatures a utiliser sera au plus égal au dixieme de I'épaisseur de la

dalle.

D’apres I’article A.7.2,2 BAEL91,on a:

hy 18
¢<Wavec:hd=18cm —>®<W=l,8cm """
Onprendra:® = 1 cm ; ; ;
1 A

La fissuration est considérée comme préjudiciable :a=1cm
Figurelll.19 : Enrobage.
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» Calcul de ’enrobage :
..
Cx=a+3 :>CX:(10+%)mm=15mm

Cyza+d+2 = Cy=10+10+2=25mm
y 2 y 2

> Hauteurs utiles :

dx =hg—Cx=18-1,5=16,5cm 18

15,5 I I
M
dy=ha— Cy=18-2,5 = 15,5cm le 100

l
™

Figure 111.20 : Disposition des armatures de la nappe supérieure.

» Evaluation des charges et combinaisons fondamentales :
D’apres la descente de charges effectuée dans le chapitre I1 ; on a :

o Pour une bande de
Etat Charges daN/m2 Combinaisons fondamentales
1m de largeur
ELU G=670 qu = 1.35G + 1.5Q 1279,5 daN/m? 1279,5 daN/m?
ELS Q=250 gser=G+Q 920 daN/m? 920 daN/m?

Tableau 111.10 : Combinaisons fondamentales du plancher bas RDC
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> Calcul des sollicitations :
MY = u, X qu X 1[,> - Suivant la direction L,

Etat limite ultime :
My =p, XMy - Suivant la direction L,

MY = u, X gser X 1,2 - Suivant la direction I,

Etat limite de service :
My =p, XMy — Suivant la direction I,

/
Avec: uyetp, =f<p=l—x;v>
y

v=0 — Pour le béton fissuré [ELU] ;

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

» Mode d’encastrement :

0.5M, 0.5M, 0.5M, 03M, 03M, 0.5M,
0.5My 0.75M, 0.5My 0.85M, 0.3My 0.85M,
i R, . . I S ———
‘ 7 ‘: # ) K f g
é & I : 7
y 5 : : /
: = =|! %
+ LEI" é + E 7 : + Z | 5
a7 ~ | @ |! %
= ¥ = [ i =1 -
Z = 2 i ; g
Z ! I 1
/L /A T O
! SO, 1 A T
0.5.“"!}' 0,5.”}! O,S.Hy

Figure 111.21 : Schéma représentatif des différents types de panneaux de dalle avec

diagrammes des moments fléchissant.
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111.3.2. Calcul des sollicitations :

| T
Panneau de rive appuyé sur 4 cotés : ﬁ

.
Lx=5,26-0,30 =4,96m. EE 1
Ly= 5,55-0,30= 5,25m. %

7

.

Figure 111.22 : Panneau intermédiaire appuyé sur 4 cotés.

> Calcul des sollicitations :
G=670 daN/m?2.

Q=250 daN/m2.

Lx _ 4,96

p= Ly 525 = 0,94 — Donc la dalle travaille suivant deux sens.
E.L.U: E.L.S:
qu=1279,5 daN/m gser=920daN/m
pux = 0.0419. ux =0.0491.
uy =0.864. ny =0.906
Sensy-y :

ELU: | M} = u! xq, x17=0,04119 x 1279,5 x4,96? =1318,91 daN.m

ELS: | M = 15 xqg, xI7= 0.0491 x 920 x4.96% =1111, 30daN.m

a)En travée :
ELU: | M%, = 0.75 x M¥=0.75 x1318,91= 989, 18 daN.m

ELS: | MS¢™ = 0.75 x M3"= 0.75x 1111,30=833, 47daN.m

En appuis :

ELU :(Gauche) | M¥, = —0.50 x M¥=-0.50 x1318,91=-659, 45daN.m

ELS : (Gauche) | M3¢" = —0.50 x M2¢"= -0.50x 1111,3= -555, 65daN.m

ELU :(Droite) | M¥, = —0.5 x M¥=-0.5x1318,91=-659, 45daN.m
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ELS : (Droite) | M;¢ = —0.5 x M;7"=-0.5x 1111,3= -555, 65daN.m

Sens X-X :

ELU : M;’ = ,u; x M, =0.864 x1318,91 =1139, 53daN.m

ELS: M;er =,u§er x M =0.906 x 1111,3=1006, 83daN.m

a)En travée :

ELU : |\/|t“y =0.75xM lyJ =0.75 x1139,53=854, 64daN.m

ELS: I\/Itsi"/r =0.75x M;er: 0.75x 1006,83=755. 12daN.m

b) En appuis :

ELU :(Gauche) M;y =-0.50% M;’ =-0.50 x1139,53= -569,76 daN.m

ELS : (Gauche) Maseyr =-0.50x M;er =-0.50x 1006,83=-509,41 daN.m

ELU :(Droite) | M, =-0.50xM =-0.50 x1139,53= -569,76 daN.m

ELS : (Droite) M;eyr =-0.50x Mjer =-0.50x 1006,83=-503,41 daN.m

ELU (v =0) ELS (v=0.2)
Sens Moappuis Myravées Moappuis Myraveées
[daN.m] [daN.m] [daN.m] [daN.m]
Sens X-X 569,76 854,64 503,41 755.12
Sens Y-Y 659,45 989, 18 555,65 833, 47

Tab.l11.11 : Tableau récapitulatif des sollicitations maximales.
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111.3.3. Calcul du ferraillage :
Sens x-x :

1. En travée :
v’ Etat limite ultime (E.L.U) :
M " = 854,64 daN.m

» Vérification de I'existence des armatures comprimées :
My 8546,4
op-b-dZ  14,17x100%(16,5)2

M =0,028 < i = 0,392 (Acier FeE400) = A' n'existe pas et 1000 & > 1000 g

U= =0,022

GS=L=@=348MPa

y 1,15
a =125x (1-/1-2p) = 0,027

> B=1-04a=0989

> AL — Mg 8546,4
tX ™ 6o B-dy  348X0,989X16.5

» Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité) [CBA91/A4 .2.1] :

= 1,50cm?/m,

Amin=0, 0008.b.h=0,0008.100.18=1,44

»  Conclusion:
A = max (Acal ; Amin) = max (1,44 ; 1,5) = 1,5 cm?ml

»  Espacement maximal des armatures :
L’écartement des armatures : e <min (3hqg ; 33cm) = min (4.18; 40cm) =40cm.

>  Choix des Armatures :
5T10/ml —A =3,93 cm*ml (T10— e = 20 cm)
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v’ Etat limite de service (E.L.S) :
Mo = 755, 12daN.m

Fissuration peu nuisible = Aucune Vvérification pour os ( S 0'5)

Flexions simple
Acier FeEA00  1=Sia<l T T8 o _06xf g
Section rectangulaire 2 100

sans A

_ M{, 85464
Avec:y = MEeT 75512
x )

1,13

1,12-1 + 12_050 = 0,31 > a = 0,0227 (Condition vérifiée)

> Conclusion :
o< o, = 15MPa

La fissuration est peu nuisible (aucune vérification pour os

=Les armatures calculées a L’E.L. U seront maintenues.

2. Enappuis:
v’ Etat limite ultime (E.L.U) :

Moap= 569,76 daN.m

» Vérification de I'existence des armatures comprimées :

MY 5697,6
p=—2-= = 0,014
op.b.dy 14,17x100%(16,5)2

M =0,014< w = 0,392 (Acier FeE400) = A' n'existe pas et 1000 & > 1000 g

o _Fe_400 1 mpa
Cy 115

a =125x%x (1-/1-2p) = 0,017
B =1-04a=0991

» Détermination des armatures :

M 5697,6
AY, = —2 = = 1,001cm?/m,
Us'B'dx 348)(0,991)(16,5

Etude des planchers
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Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité) [CBA91/A4 .2.1]:

Amin=0, 0008.h.h=0,0008.100.18=1,44

»  Conclusion:
Ax = max (Acal ; Amin) = max (1,44 ; 1,001) = 1,44 cm?/mi

»  Espacement maximal des armatures :
L’écartement des armatures : ¢ <min (3hg ; 33cm) = min (4.18; 40cm) =40cm.

»  Choix des Armatures :
v" 5T10/ml —-A =3,93 cm*ml (T10— e =20 cm)
Etat limite de service (E.L.S) :

Mg = 503, 41daN.m

Fissuration peu nuisible = Aucune Vérification pour os ( S 0'5)

Flexions simple

' . _y-1 fc28 _
Acier FeE400 =Sia<t—+—8= 5h<5ph=0,6xf
Section rectangulaire 2 100 b=0ob c28
sans A
Avec - v = M, 569,76 —113
VeV = per T s03a1
1,13-1

214 2 = 031> = 0017 (Condition vérifiée)

> Conclusion :
o< o, = 15MPa
= Les armatures calculées a L’E.L. U seront maintenues.

La fissuration est peu nuisible (aucune vérification pour os)

Sensy-y :

3. Entravée:
v Etat limite ultime (E.L.U) :
M = 989, 18 daN.m
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Veérification de I'existence des armatures comprimées :

Mg, 9891,8

= > = - =0,025
Op-b-dy 14,17x100%(16,5)

M =0,025 < = 0,392 (Acier FeE400) = A' n'existe pas et 1000 & > 1000 g

GS=L=@=348MPa

y 1,15
a=125x (1-,/1-2p) = 0,031

>  B=1-04a=0987
My 9891,8

= = 2,09cm?
0. B-d, 348x 0987 x 165 cm”/m,

u —
Atx_

» Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité) [CBA91/A4 .2.1]:

Amin=0, 0008.h.h=0,0008.100.18=1,44

»  Conclusion:
Atx = max (Acal ; Amin) = max (2,09 ; 1,44) = 2,09 cm2/ml

»  Espacement maximal des armatures :
L’écartement des armatures : e < min (3hg ; 33cm) = min (3.18; 33cm) =33cm.

»  Choix des Armatures :
v' 5T10/ml —A = 3,93 cm*ml (T10— e = 20 cm)
Etat limite de service (E.L.S) :

M = 833, 47 daN.m

Fissuration peu nuisible = Aucune Vvérification pour os (Gs < as)

Flexions simple
fc28

i . o_r-1 _
Acier FeE400 = Sia<t—+—=C= 5h<5n=0,6xf
Section rectangulaire 2 100 b=ob c28

sans A

ME 989,19
Avec:y = MTt;CT = 33347 =1,09
tx )
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1,02-1 + % = 0,295 > a = 0,031 (Condition vérifiée)

> Conclusion :
o< o, = 15MPa

La fissuration est peu nuisible (aucune vérification pour os
= Les armatures calculées a L’E.L. U seront maintenues.

4. Enappuis:
v’ Etat limite ultime (E.L.U) :
Mapp =659,45 daNm

» Vérification de I'existence des armatures comprimées :

My _ 6594,5 — 0017
op.b.dy?  14,17x100%(16,5)2 ’

M =0,017< W = 0,392 (Acier FeE400) = A' n'existe pas et 1000 & > 1000 g

#:

_ 400 =348 MPa

f.
yo b

O~

a =125x%x (1-/1-2n) = 0,021

p=1-04a =0,991
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> Détermination des armatures :
MY, B 6594,5
os-B-d, 348x0,981x 16,5

u —
Aax_

= 1,17cm?/m,

Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité) [CBA91/A4 .2.1]:
Amin=0, 0008.b.h=0,0008.100.18=1,44

»  Conclusion:
Awx = max (Aca ; Amin) = max (1,44 ; 1,17) = 1,44 cm#/ml

»  Espacement maximal des armatures :
L’écartement des armatures : ¢ <min (3hg ; 33cm) = min (3.18; 33cm) =33cm.

»  Choix des Armatures :
v' 5T10/ml —A = 3,93 cm*ml (T10— e =20 cm)
Etat limite de service (E.L.S) :

Mi® = 697,99 daN.m

Fissuration peu nuisible = Aucune Vérification pour o ( S gs)

Flexions simple

Acier FeE400 1= Sia<l T T8 oo _06xf g
Section rectangulaire 2 100
sans A
Avec : v = M{, 659,45 —094
vee: Yy = MET T 69799
272 4+ 2 =022>a = 0,0227 (Condition vérifiée)

> Conclusion :
o< o, =15MPa

La fissuration est peu nuisible (aucune vérification pour os

= Les armatures calculées a L’E.L. U seront maintenues.
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111.3.4. Vérification des contraintes de cisaillement :

»> Détermination de I'effort tranchant : Tmax= Max (Tx ; Ty)

Avec :

2 L'x + L%
GuxLx  L* 1279,5%4,96 5,26*
T, =— = y4 = . = 1779,6daN /ml
2 L*y+L%y 2 5,26%+4,96%
qQuXLy L* 1279,5%5,26 4,96*
Ty == . == . = 1485,83daN
2 L4 +14y 2 4,96*+5,26%

Donc : Tumax=1779,6daN/ml

» Calcul de Tu:

T 185564

r= - ~0,13MPa
“ bxdx100 100 x14,5x100

T, = 0,05 X f.,5 = 1,25Mpa

7, = 0,01MPa<7, = 1,25MPa

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires
111.3.5. Vérification de la fleche :

(Pour le panneau le plus défavorable)

e Conditions de la fleche (A.B.7.5 BAEL 91) :
. > Mix

Lx = 20.M,
- p= bidﬁé(feen MPa)

Etude des planchers
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e  Vcérification si le calcul de la fleche est nécessaire :

18 _ 0,03 < 2107 _ 0,042 =Condition non vérifiée
496 20x1318,91

— le calcul de la fleche est nécessaire :

> Calcul de la fleche :

Aft(fgv - f]l) + (fpi - fgi)

» Calcul des charges :
G : charge permanente apres la mise en place des cloisons.

G =670x 1,00 =670 daN/ml

j : charge permanente avant la mise en place des cloisons.
j=(g9—100)x1,00 =570daN/ml

P : charge total (G+Q).

P = (670 + 250) x 1,00 = 920 daN /m

> Calcul des moments fléchissant :
Mt,5" = 0,75 - My, = 0,75 X px X g X lx? = 0,75 X 670 X 4,962 x 0,0419

= 517,98daN.m

Mt¢"; = 0,75 - Mgy = 0,75 X px X j X Ix* = 0,75 x 570 X 4,96% x 0,0419
= 440,67daN.m

MtpSe" = 0,75 - M,,, = 0,75 X ux X p X [x? = 0,75 x 920 X 4,962 x 0,0419
= 711,25daN.m

»  Modules de déformations longitudinaux :
E; = 110003/f,,5 = 32164,19MPa

Ev = 37003/fc28 = 10818,87Mpa X y X
Vi
»  Calcul du moment d’inertie (Do) : e d=14.5
Y ALy _ h=16 A i
V1 = Z_Az n=15 I . B 1"'?1
— >
b=100

Figure 111.23 : Modules de déformation longitudinaux.

100x18X9+15X2,26X16,5
V, = = 9,13cm
100x18+15%2,26
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V,=h—V, =18-9,13 = 8,87cm

Iy

Iy =

b-V3 bV,>
= 31+ 32 +n-AWV, — Cx)?

~100-9,13° | 100.8877
3 3

+ 15 -2.26(8,87 — 1,5)2

I, =49953,23cm*

> Calcul des contraints d’acier suivant les sollicitations :

MSERI
Os = A-Bi-d
_ _ A _ 2,26 _ tableau _
pr = 100p = 100 - 7%= = 100 - 225 = 1,369 ———— B, = 0,884
oo M _ 21798 = 157,13MP
O TA.B-d_ 226-0884-165 M
oM 4067 = 133,68MP
% T4 B -d_ 226-0884-165 O 0oMTd
. MP 7112,5
o = 215,76MPa

“A-B-d 2260884 165

» Calcul de Hi; Ky Hp -

1'75 'ft28
— = 2.1MP

g 4:p-0s+ fros avec Jezs “

=1 L7521 = 0,656
Mo = 2747001369 15713 + 21

=1 L7521 = 0,609
Hj= 4-.0,01369.133,68 +2,1 '

17521

up =1 = 0,735

© 4-0,01369 - 215,76 + 2,1

Etude des planchers
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» Calcul des moments d’inertie fictifs (I) :
1,1,
f - 1+Au

L 005 fs _ 005-21
T 5.p 5.001369 '

2 2
A =2 XA =2 X153 =0612
1,11, 1,1 X 49953,23

Iy = = = 39207,74cm*
19" TT% A, -uy  1+0,612 X (0,656) cm

1,11, 1,1-49953,23

Iri = = = 27423,81cm*
19T T+ 4 -puy, 1+1,53-(0,656) cm

1,11, 1,1-49953,23c

Iy = - — 28444,66cm*
OETTE A 1+ 1,53 (0,609) cm

111, 1,1-49953,23

= = 25863,61cm*
1+ 24 -up  1+1,53-(0,735) cm

Iep; =

» Calcul des fleches partielles :

M, - 12 5179,8 x 4962
fg,, = = = 0,3cm
10E, - I;g, 10 X 10818,86 x 39207,74
My 51798x496%
Jot =108, 1,5~ M Tox 3216419 x 2742381 ~ O™
M 4406,7 X 4962 o011
Jit = 10E, I, ~ 10 x 32164,19 x 28444,66 1"
P M 7112,5 x 496°
=0,21cm

> = 1o, ‘1L, 10 X 32164,19 x 25863,61

» La fleche totale :
Af, = (fgv_fji)+(fpi_fgi)

Af, = (0.3 —0,11) + (0.21 — 0.14) = 0.26cm

Etude des planchers
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» La fleche admissible :
4,96m<5,00m

= Af = L%
" 500 500¢max

Afe<Aftmax 0,26cm<0,98cm — Donc la fleche est vérifiée.

111.3.6. Dessin de ferraillage :

XX

T10e=20
T8 e=20 Filt.
T10e=20

Etude des planchers

chapeau TH0e=20 1490299

T8 e=20 Filt.

T10e=20
I

i
1!

O N0t A0 s NN RO RN A IO B |

W ot |

1

Yy

T
/ o104’ ;’;’

N

T0e=20 chapeau TH0¢=20 49 ¢=p9
TB e=20 Filt T8 e=20Fit
| T10e=20 T e=t0 |
i \ ff
i i
i 2 — — 1

- —
A T  JL\

1
I
| 010 dim* xf f

Figure 111.24: Dessin de ferraillage de la dalle pleine.
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Chapitre IV Etude des éléments secondaires

IV.1. Introduction

La construction quelconque on distingue deux types d’éléments :

Les éléments porteurs principaux qui contribuent directement au contreventement ;

Les éléments secondaires qui ne contribuent pas directement au contreventement.

Dans le présent chapitre on s’intéresse uniquement a I’étude des éléments secondaires
(escaliers, acrotere et balcon) dont 1’étude est indépendante de 1’action sismique, mais ils sont
considérés comme dependant de la géométrie interne de la structure. Cette étude se fait en
suivant le cheminement suivant : pré dimensionnement des éléments, calcul des sollicitations
les plus défavorables puis, détermination de la section d’acier nécessaire pour reprendre les

charges en question toutes en respectant le reglement parasismique Algérien RPA99

IVV.2. Acrotere

L’acrotére est un ¢élément structural assimilée a une console verticale encastrée a la base
dans le plancher terrasse (Poutre de plancher), cette derniére est soumise a un effort normal
dd a son poids propre « Wp » et une surcharge « Fp » appliquée horizontalement due a la
poussée d’une main courante.

L’acrotére est un élément exposé aux intempéries et sera calculé en considérant les
fissurations comme préjudiciable.

Le ferraillage de la section dangereuse, celle de 1’encastrement sera calculé comme pour une

section rectangulaire d’une largeur de 1meétre travaillant en flexion composé.

15 10
f——f—|
F Y — ‘ 2
V' 3
F -'-_| ¥ 8
60
| 10

Figure IV.1 : Dimensions de I’acrotére et schéma
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1VV.2.1. Détermination des sollicitations :

a) Surface de lacrotere -

_ 0,02x0,15

S +(0,08%0,15) + (0,1x 0,6) — S =0,0735 m?

Selon le RPA99/version 2003 :
Fp =4. A-Cp -Wp
Tel que :

- A : Coefficient d’accélération de la zone ;
- Cp: Facteur de force horizontale variant entre 0,3 et 0,8 ;
Elément en console —» C, = 0,8

- Wp : Poids de I’élément considéré et
- Fp : Force statique équivalente horizontale.

* L’ouvrage est implanté a Oran —» Zone lla

* Quvrage courant ou & moyenne importance =~ —— Groupe 2 } Donc: A=0,15

b) Le poids propre de I’élément Wp :
Wp=Vp

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

F,=4-A-C,-W, =4-015-08-18375=88,2daN
—M =F,-H =882-0,6 =5292daN.m

Donc :

1VV.2.2. Effort normal et moment fléchissant :

v’ Etat limite ultime (E.L.U) :
M, =15xM =1,5x52,92 =79,38daN.m

N, =135xW, =135x18375=24806daN
IV.2.3. Détermination de la section des armatures :
Le ferraillage sera calculé comme pour une section rectangulaire d’une largeur de Imetre.

»  Position du point de ’application de I’effort normal -

Mu _ 7938 _ [
o= ™ 248,06 0,32m IDI A lﬂ
h 0,1 o
ep=0,32m> > c’= -~ 0,02 =0,03m 100 |

.
™ =1

Figure 1V.2 : Section de calcul.
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— L’effort normal est un effort de compression qui se trouve a I’extérieur de la section, qui
veux dire que la section est partiellement comprimée (S.P.C).
Le calcul se fait a la flexion simple avec un moment fictif M f calculé par rapport aux armatures

tendues.

M= Ny (g0 + g - ¢’) =248,06% (0,32 + ==~ 0,02) = 86,821 daN.m

» Vérification de l’existence des armatures

v’ Etat limite ultime (E.L.U) :

Mf 868,21
= = = 0.00957
M Gbxbxd? ~ 14,17 x 100x 82

1 =0,00957< y,, =0,392= A" N’existe pas
f, _ 400

1000¢, =10>1000¢, => o, = —=
vs 115

= @ =125-(1- 1= 211)= 0,012

B =1-04a =0,995

= 348MPa

> Détermination des armatures :
My geg21
o,-p-d 348-0,995-8

A =0,31cm?/ml
Sollicitation réelle (flexion composée) :

A, = A __ Ny 0,31—w =0,24cm?/ml
100- o 100-348

S

A=0

»  Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité [BAEL.91]) :
Pour les ¢léments exposé€s aux intempéries sur plus d’une de leurs faces a I’action

climatique armés d’acier de classe FeE400, le pourcentage des armatures sera 0,25% de la
section du béton si la longueur de I’élément est inférieure a 2,4m, avec un espacement
n’excédant pas la plus petite valeur de 25c¢m et deux fois 1’épaisseur du béton. - Pourcentage de

0,25 % de la section de béton. [CBA93/B5.3].

Anmin =0, 25 %. S =0, 0025 x 100 x 10 = 2,5 cm? ml.
Ay = max (Au, Amin) = 2,5 cm? / ml.

> Choix des armatures :
5T10/ml ——» A =3,93cm?% ml
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®10 — 5 e=20cm

e <min (25; 2% 10) cm

» Armatures de répartition :

Au 3,93
— =—=0,98cm? ml
4 4

» Choix des armatures :
5T8/ml —____, A =25lcm?ml

O8 —» e=20cm

»  Vérification des contraintes de cisaillement :

T, = Fp = 88,2 daN

Tu 882

=—-——""=0,01 MPa
b.d~ 100x8x100

Ty

fc28
Yb

Ty = min (0,15 x ; 3MPa) = 2,5 MPa

Ty = 0,01 MPa < 2,5MPa } les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

Il n’y a pas de reprise de bétonnage

v’ Etat limite de service (E.L.S) :

Mser = Fpx L =88,2x0,6 =52,92daN.m
Nser =W, =18375daN

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

_ Mser 52,92
" Nser 183,75

€o =0,29m

h 0,1
€0 =029m>-—¢c=—-0,02=0,03m
2 2

= Le point d’application d’un effort normal de compression Nser Se trouve en dehors de la

section

— La section est partiellement comprimée (S.P.C).
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1VV.2.4. Détermination des contraintes :

N compression
e C

~

1 ' axe neutre

R e ——
. ¢ ¢ ¢ ¢ ¢ ¢ e .t ¢ )
\ o B Uy T B st Pt D St
g | -4V €A ¢ € U -¢-¢ 1
3.2 3 20 3 5 3 5 34

whooaswewwewwwswslhe e

Figure 1V.3 : Position de centre de pression.

C : Centre de pression (point d’application) ;

c : La distance du point C a I’aréte la plus comprimée et
y2 : La distance du point C a I’axe neutre

y=y1+¢

N est un effort de compression =y2> 0.

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

» Calcul des contraintes :

P:-3cz-%(0—d’)+%(d-c)

h
c:eo-5:29-170:24cm—>c:-24cm
_ o2, 20(3.93)

P=-3(-24) +—100 (9 +24)

P=-1611,28 N/ mm?
g=-203- 2 (- d") - == (d-c)?
b b
— o (g 3. 20B93) 2
q=-2(-24) % - — == (9+24)

g =23796,21 N / mm?

A’ : armatures comprimées = 0
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Chapitre IV Etude des éléments secondaires

A : armature tendue 2
y2 est la solution de I’équation y2* +p-y2 +q=0=y2® —1611,28y, +23796,21 =0
Dont la réscelution est comme suite : —

4

~ A=¢® + —p° =(23796,21)? +— x (-1611,28)° =-53490025 < 0

A<0=¢. 34 285 3x24026,11 , | -3 - _ggp—g=163,74°
2p\p  2x(-161482) \-161482

\_ azz,fg—p=2xf§’61ﬂ:46,40cm.

r y21 =acos (¢/3) = 46,4 x cos (54,58) = 26,89cm

y22=a cos ((¢/3) + 120°) = -46,19cm

y23=a cos ((¢/3) + 240°) = 19,30cm

“y2 =max (y21 ; y22 ; y23) = 26,89cm
0<yl=y2+c¢=2,89<10...... condition vérifiée

D’ou: y1 =2,89cm
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Chapitre IV Etude des éléments secondaires

> Calcul du moment statique :
_ b.(3;1)2 15, A(d-y1) = 100%(2,89)2

Ns 1837,5
= = =0,158
100.S  100.116,37

ob =k.y1=0,158 x 2,89 = 0,46 MPa
0s = 15.k.(d-y1) = 15 x 0,158x% (8-2,89) = 12,11MPa

S

-15x 3,93%(8-2,89) = 116,37cm?®

L’acrotere est exposé aux intempéries donc la fissuration est considérée comme préjudiciable :
Avec :
FeE400 : n = 1,6 et fe = 400MPa

G5 = min (%.fe ; 110,/n. 28 )

Donc :
&5 = min (3400 ; 110vT,6 X 2,1) = 201,63 Mpa
ob =0,6 fc28 = 0,6x 25= 15MPa

_> Conclusion :
ob< ob = 15MPa } les armatures calculées en ELU sont maintenues.

0s< os = 201,63MPa

> Vérification des contraintes de cisaillements : BAEL91 (A.E.5.2).
T, =15-F, =15-88,2=1323daN

ST 1323

7, = = =0,017MPa
bxd 100-8-100

7, = 0,05x fc28= 1,25 MPa (Fissuration préjudiciable)

r,<7, =1,25MPa — les armatures transversales ne sont pas nécessaires

Il n’y a pas de reprise de bétonnage
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IV.2.5. Dessin de ferraillage :

ECH.:1/10
22 . 44420
| A5.10. 7
4TS 5[ snlk ST8
(e=25cm) ) o (e=20cm)
+44.20 b
V. B !
LOI:
T

Figure 1V.4 : Dessin de ferraillage de I’acroteére.

1VV.3. Balcon

IVV.3.1. Introduction :
Les balcons sont considérés comme étant encastrés sur les poutres ; sont calculés comme
une console de 1m de largeur sollicitée par une charge permanente «G» et une surcharge

d’exploitation «P».

Carrelage

\ Mortier de pose

1,70 m

Figure 1V.5 : Coupe de balcon.
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1V.3.2. Descente de charges du balcon :

L=1.70m, e =18 cm

Désignation Epaisseur Poids volumique
G (KN/m?)
(m) (KN/m3)

1- Carrelage (ardoise) 0.02 27 0.54
2- Mortier de pose 0.02 20 0.40
3- Sable fin 0.02 18 0.36
4- Dalle Pleine 0.16 25 4.00
5- Enduit en ciment 0.02 20 0.40

Tableau 1V.1 : Charges du plancher balcon.

> Charges permanentes Gt=5.7 KN/ m?
e Charges d’exploitations Qr=3.5KN/m?
Pour une bande de 1m de largeur : G = G1 x1,00 = 5,7%1,00 = 570 daN/ml

» Calcul de la charge due au poids du mur :
P=Gmxh

Epaisseur du mur : e =10 cm
Gm = (90+135+ 2 x1,5x18) = 279 daN/m?
- Avec 30% d’ouverture :.................... 274 x 0.7 = 191.8 daN/m?
Hauteur du mur: h = 3,4 — 0,18 = 3,22m = Q = 191,8 X 3,22 = 628,87 daN/ml
» Surcharges d’exploitation :

Balcon pour locaux a usage d’habitation => Q= 350daN/m?.
Pour une bande de 1m de largeur : Q = Q1x1,00 = 350daN/ml.
Notre Balcon n’est pas exposé aux intempéries, nous placerons la génératrice des armatures le
plus bas possible = a =1cm.

Le diamétre des armatures a utiliser sera au plus égal au dixiéme de 1’épaisseur de la dalle.

(B.A.E.L 91).

h
<% Avec hg=18cm
Drnax 10 d
= P S 16_ 1,6cm
10
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Chapitre IV Etude des éléments secondaires

Donc ; on prendra ¢ =10mm

» Calcul de ’enrobage
10
= _ _
C:a+¢2 C,=(10+ 2)mm_15mm

» Les hauteurs utiles :
d=hy—C=18-1,5=16,5cm

Figure 1V.6 : Disposition des armatures de la nappe supérieure.

» Moment fléchissant :
= Sens X-X

1,ooy' Q
o
<+ Mur du balcon
o
Da"e pleine : MG + P
o
4

4_
) |

»
»

Figure V.7 : Schéma statique du balcon.

v' Etat limite ultime (E.L.U) :
2

M, = —[1,356 +1,5Q] - — 135P - - 1,00

2

)

=—[1,35-570 + 1,5 - 350] —1,35-628,87-1,70

= —3313,80 daNm

v’ Etat limite de service (E.L.S) :
2 2

)

l
Mg = —[G + Q]? —P-1-1,00 =—[570 + 350] —628,87-1,70-1,00

= —2398,48 daN.m
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IVV.3.3. Calcul du ferraillage :

v’ Etat limite ultime (E.L.U) :
Mu= —3313,80 daN.m

» Vérification de D’existence des armatures comprimées
Mu 33138

H= op-b-d2 - 14,17-100-(16,5)2 = 0,085
0,085< 1,5, =0,186= A’ n’existe pas
1000g, >1000¢, =0, = i— = =2 = 348MPa

=>a=125-(1-,1-2u)=0,112
B =1-04a= 0955

» Détermination des armatures :

M 33138
AY = —t = = 6,04 cm?/ml
oo B-d, 3480955165

» Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité) :

Ftogs = 0,6 + 0,06fcCos
ft28 _
fe

At:maX (A cal; Amin) = 6,04 sz/ml

Anin=0,23. bo d. 0,23.100 .16,5. =--=1,99 cm?/ml

» Choix des armatures :
7T12/ml —— A =7.92cm?/ml

(e=15cm)

v’ Etat limite de service (E.L.S) :
Ms= —2398,48 daN.m

e Flexion simple
e Section rectangulaire sans A’ o< %1 + % =0b< 0b=0,6 x feog = 15MPa
e Acier FeE400

Mu 3313,8
Avec: y=r—= =138
Mser 2398,48
1,38-1 25 N o
2 * 100 0,44 > o= 0,082 = condition vérifiée
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» Conclusion :
e 0u< ob=15MPa
e Fissuration peu préjudiciable les armatures calculées a E.L.U seront maintenues
e Aucune vérification pour os

» Les armatures de répartition :
Au _ 6,04
Ar==—=22=151cm?/ml
4 4

» Choix des armatures :
5T8/ml ——> A=2.51 cm?/ml

> Calcul des armatures transversales :

Tmax = (1,35G+1,5Q). L + 1,35P
= (1,35x570 + 1,5x350) x1,7 + 1,35x628,87

Tmax = 3049,62 daN

Tmax _  30496,2
bxd  (100x16,5)100

= 0,18MPa

Tu=

Tu = 0,05 x fc28 = 1,25 MPa ( fissuration peu prejudiciable) (B.6.7.2 BAEL 91)

Ty=0,18 MPa <Tu = 1,25MPa

I n’y a pas de reprise de betonnage

les armatures transversales ne sont pas necessaires
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1V.3.4. Vérification de la fleche :

» Conditionde la fleche ( B.7.5 BAEL 1) :

h_ 1
->
L 20
_ A 2
bxd fe
» Verification si la fleche est necessaire :
s 01055005 cV
170 20
6.04 2
p=———>—=0,0036 <—=10,005 CV
100x16,5 400

» Conclusion :
le calcul de la fleche n’est pas necessaire.

Remarque :

Pour eviter un moment de torsion imporatant, on utilisera un contre poids.

IV.3.5. Le contre poids :

» Calcul du contre poids
Balcon

Contre poids en béton armé !
———r—mF>—>

X 30 1,70

Figure I1V.8 : Schéma du balcon avec un contre poids.
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On doit avoir : Vsortant = Ventrant I:> LX 11X € baicon = | X X X € plancher

D’ou:
- Lx 11 x e balcon - 1,7%x 1,00 X 0,18 — 1,22 m
1 X e plancher 1,00 X 0,25
IVV.3.6. Dessin de ferraillage :
T12 e=15

l _ 5

4
a\| | . I T ]
+\| . LY | / f@mjﬁam-

T12 e=15

<18 -~

122 =—30 — 170

Figure 1V.9 : Dessin de ferraillage du balcon

IVV.4. Escaliers
1IV.4.1. Introduction :

Dans une construction, la circulation entre les étages se fait par I’intermédiaire des escaliers
ou par I’ascenseur. *Ils permettent le mouvement et la circulation verticale des personnes et des
objets dans un immeuble.

Les escaliers sont des éléments importants, ils sont soumis a des forces divers (poids propre des
escaliers, les surcharges dues aux différents acces personnes, équipements ......).
Les escaliers se composent de :

v" Volée : C’est une suite de marche (avec 20 marches au maximum).

v' Palier de repos : C’est la partie horizontale d’un escalier entre 2 volées.

v’ Palier d’arrivée : Plateforme ménagée de distance en distance et spécialement a chaque

étage.

v’ Paillasse : dalle inclinée supportant les marches et contremarches d'un escalier et

assurant la transmission des charges et surcharges.

v La marche c¢’est la surface plane horizontale sur laquelle on pose le pied

v Contre marche : La partie verticale d’une marche.

v' Emmarchement : La longueur de la marche.

Dans notre projet on a 1 seul type d’escaliers : escaliers a paillasse porteuse.
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A me\\\‘\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\%\\\\\\\m _______ __4%_____
| l : |
| =
| — |
% 130 130 :
| |
| =
i I
| |
| =
| ! 187 |
| — i % |
| 4 =
| i =
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= = SN E— . E—
| VA | A

Figure 1V.10 : Cage d’escalier

1V.4.2. Prédimensionnement :

% Type 1 (escaliers des étages courants) :

Le pré dimensionnement des escaliers doit respecter la formule de > BLONDEL ’

59em<gt2h <66C....c.oiieiiiiiiiii (1)
gt2h=64cm ... (2)
L
g T e, 3)
H
h= PR R EPRRRes (4)
Avec

he : la hauteur d’étage. (3,40 m)

h : la hauteur des contres marches.

g : giron (la largeur de la marche).

H : hauteur entre les faces supérieures des deux paliers successifs d’étage.

L : projection horizontale de la longueur totale de la volée.
h
H= 73 =170 cm;

L=270 cm.
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En remplacant (3) et (4) dans (2) on obtient :
L/(n-1) + 2xH+n =64
Et puis : 64 n? - n (64+ L+2H) +2H=0
Donc I'équation devient : 64n2 - 672n+340=0
Ceci implique :
A=B2-4AC = 6722 - 4x64x340 = 293764
VA = 603.77
n= (672+603.77)/(2x64) = 9,96=10
Donc:

n = 10 (contre marches)

n-1=9 (marches)

h= H/n =170/10=17 cm
g =270/9 =30cm= 30 cm
1. Inclinaison de la paillasse :

tga _h 7 =0,56= o = 29,54°
g 30

2. Lalongueur de la paillasse :

L’=Lr=VHZ + [2=,/1,702 + 2,72=3,19m

L+ Lpatier= 3,19 + 1,30+1,35= 5,84 m

Etude des éléments secondaires

> Epaisseur de la paillasse (Paillasse porteuse) :

Condition de résistance :

L L 584

84
—<e<—=>—<e<—=>1946 < e < 29.2(cm)

30 20 30 20

On prend : e, = 20 cm (paillasse et palier)
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IVV.4.3. Descente de charges :

» Paillasse :
Désignation p(daN/m®) e (m) G (daN/m?)
Carrelage 2200 0,02 44
Mortier horizontale 2000 0,02 40
Lit de sable 1800 0,02 36
. ) h 17 68
Revétement vertical 120 x — =120 x —
g 30
0,2
Paillasse en B. A 2500 = 5747
cosa
1,5
Enduit en ciment 18 x =18 X L 31,03
cos Ccos 29,54
h 0,17
Marche 2200 x - =2200% =~ 187
G =980,73 daN/m?
Q =250 daN/m?

Tableau I1V.2 : Charges permanentes et surcharge de la paillasse.

» Combinaisons fondamentales :
Pour une bande de 1m de largeur :

v Etat limite ultime (E.L.U) :
qQu=135G+150Q=1,35x%980,73 + 1,5 x 250 = 1698,98 daN/m?2.

qu = qux 1 =1698,98 daN/ml.

v’ Etat limite de service (E.L.S) :
gser =G + Q = 980,73+ 250 = 1230,73 daN/m2. la

gser =qserx1 =1230,73 daN /ml.
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Palier :

Désignation p(daN/m3) e (m) G (daN/m?)
Carrelage 2200 0,02 44
Mortier de pose 2000 0,02 40
Lit de sable 1800 0,02 36
Enduit de ciment 18 1,5 27
Poids propre du palier 2500 0,2 500

G =647 daN/m?
Q = 250 daN/m?

Tableau 1.3 : Charges permanentes et surcharges du palier.

» Combinaisons fondamentales :
Pour une bande de 1m de largeur :

v' Etat limite ultime (E.L.U) :
Qu=135G+15Q=1,35x%647 + 1,5 x 250 = 1248,45 daN/mz2.

qu = qux 1 =1248,45 daN/ml.

v' Etat limite de service (E.L.S):
gser = G + Q = 647+ 250 = 897 daN/mz2. la

gser =qserx1l =897 daN /ml.

1VV.4.2 Détermination des sollicitations

1,30 2,70 1,35
— > —>

Figure V.11 Schéma statique de ’escalier (Paillasse porteuse)
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] Effort Moment Moment Moment en
Réaction L T max M max . 3
X (m) tranchant | fléchissant sur appuis travée
(daN) (daN) | (daN.m)
(daN) (daN.m) (Ma=0.5Mo) | (M=0.75Mo)
1 3953.69 | 3953.69 3727.83
1.30 - 2332.64 | -359.54
2.672 - - -1960.85 | 3953.69 | 3727.83 | 1863.91 2795.87
4 - -2254.61 -464.87
535 |3938.11 | -3940.02 | 3716.50

Tableau IV.4 Effort tranchant et moment fléchissant (E.L.U)

Remarque : les appuis doivent équilibrer un moment : M, =0.5M,qui conduit & un moment

réduit en travée : M, =0.75M,,

-1863.31 -1863.91
(M )daNm
[+]
q
o uadsa.51 a
N
‘q L B B r v v y v Y'Yy 1!3
130, 27 5 1.357’:_;%:
k 3.33 yl
I "I
2855.79

[._T _' IV

(M )daNm

I650.69

163328

254423

1419,35 (%=2.67)

Figure 1V.12 : Diagrammes des sollicitations
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Chapitre IV
o Effort Moment ) Moment en
Réaction o T max Mmax | Moment en appuis ]
x (m) tranchant fléchissant travée
(daN) (daN) | (daN.m) (Ma=0.5Mo)
(daN) (daN.m) (M=0.75Mo)
0 2855.79 2855.79 2695.11
1,30 - 1689.69 -259.45
2,70 i 0 141935 | 285579 | 2695.11 1347.55 2021.33
4 - -1633.28 -335.61
535 | 2844.23 -2844.23 2686.71

Tableau I'V.5 Effort tranchant et moment fléchissant (E.L.S)

Remarque : les appuis doivent équilibrer un moment : M, =0.5M,qui conduit a un moment

réduit en travée : M, =0.75M,,

-1347.55

N

(M)EN.m

-1347.55

/]

[+]

2021, 33

Figure 1V.13 : Diagramme des moments retenus ELS

Conclusion :

(E.L.VU):
Mt max= 2795.87 daN.m
Ma max= 1863. 91daN.m

Tmax = 3953.69 daN

(E.L.S):
Mt max= 2021. 33daN.m
Ma max= 1347.55 daN.m
Tmax = 2855.79 daN
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IV.4.5 Calcul de ferraillage

a. E.LU 161 A I 14
a.1l En travée =
| 100 L
M=2795.87daN 7 7
MY 27958,7 ,
A= = 0.0608 cm*.

To.xbxd 14,17 x 100 x 182

U=0.0608 <y = 0.392 (acier FeE400)

Donc (A') nexiste pas.

a=1,25x (1- V(1 -2p)) =0,078
B =1-0,40a = 0,969
f
o, =-% =348 MPa.
Ys

A My 27958,7
o xPBxd 348x 0,969 x 18

> Condition de non fragilité : [BAEL91/A4.2.1]

= 4,60 cm?.

ft28 2,1 2
Apin =023 XbyXdX—=10,23xX100Xx 18 X — = 2,17 cm
fe 400

»  Conclusion:
Awx = max (Acal ; Amin) = max (4,60 ; 2,17) = 4,60 cm2/ml

»  Espacement maximal des armatures :

L’écartement des armatures : ¢ < min (3hq ; 33cm) = min (4.20; 40cm) =40cm.

»  Choix des Armatures :
6T12/ml —A =6,79 cm?/ml

Armatures de répartition
6,79
A, = 2

=> A, = 1,69 cm?/ml

Ar:5T8 > Ar=2.51 cm?/ml
a.2 En appui

. M. 1863915
o, Xxbxd? 14,17 x 100 x 182

m = 0,0406
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n=0,0406 < p, = 0,392 (Acier FeE400)
=> A n’existe pas et ;

£, 400
1000gg > 1000g; => 65 = 5. = 115 = 348 MPa
s )

a=1,25(1-./1-2p) =>a=0052
B=1-04a=>p=0979

» Détermination des armatures :

ho Mima _ 186391
os XpBxd 348 x0,979 x 18
Acal = 3,04 cm?.

» Condition de non fragilité [BAEL91/A4.2.1] :
f,
Apin = 0,23 X by X d X % =2,17cm?

e
A% = max(Ac; Amin) => Al = 2,17 cm?

> Choix des armatures :
4T12 —»A=452cm?

a. ELS:
Fissuration peu nuisible
Flexionsimple =1 f. —
i ) Sa<—+-2 = g,<0,
Sectionrectangulaire 2 100
FE400
b.1 En travée :
— MU
7/ Mser
— 2795.87 =207
1347.55
2,07-1 25 . (g
a< > + Too = 0,785 >0,04 — > Condition vérifiée
b.2 En appui :

o =0,785> 0,026— Condition Vérifiée.

Donc les armatures calculées a E.L.U conviennent & E.L.S.
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e Vérification les efforts tranchants
Tmax = 3953.69 daN

Tme _ 395369 _
“=700.b-d  100100-18
02 -
T, = min (# ;5 Mpa) — 3,33 MPa
b

T, = 0,21 MPa < 1, = 3,33 MPa — Condition vérifiée

e Remarque : Les marches ferraillent constructivement avec T10 et ¢8.

J
7

9302270 ~ 130

[S=caaam
" \T12 e =15

9X17=170

nnnnnnn

| 9=30=270

130

7w —

9ALT:

]

oooooooo

Figure. V.14 : Dessin de ferraillage d’escalier
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Chapitre V Etude sismique

V.1. Introduction

Un tremblement de terre est une secousse soudaine et rapide de la surface terrestre. Vue
gue notre projet est situé a Oran qui est une zone de moyenne sismicité Ila, il est nécessaire de
construire des structure pouvant résister & ce phénoméne et cela impose I’étude du
comportement dynamique de la structure afin d’estimer les valeurs caractéristiques les plus
défavorables de la réponse sismique et le dimensionnement des éléments de résistance, pour
obtenir une sécurité satisfaisante de I’ensemble de I’ouvrage et de définir un mode¢le structural
qui Vvérifie les conditions et les critéres de sécurités imposées par les regles parasismiques
Algériennes (RPA99/version 2003).

V.2. Etude sismique

L’analyse dynamique d’une structure représente une étape primordiale dans 1’étude d’un
ouvrage dans une zone sismique, son objectif est la détermination des caractéristiques
dynamiques.

L’équation du mouvement d’une structure tridimensionnelle en vibrations libres ne peut
se faire manuellement a cause du volume de calcul, on utilise alors un logiciel préétabli, Avec
une modeéelisation adéquate de la structure qui peut aboutir a une meilleure définition des
caractéristiques dynamiques propres de la structure.

Dans cette étude nous allons utiliser le logiciel Robot 13.

V.2.1. Modélisation de la masse :
« Lacharge des planchers WP est supposée uniformément répartie sur toute la surface du

plancher. La masse est calculée par 1’équation (G+ Q) imposée par le tableau

(4.5 RPA99 version 2003) avec (B = 0,2) pour un batiment a usage d’habitation. (Masse

source).

« La masse volumique attribuée aux matériaux constituant les poteaux et les poutres est

prise égale a celle du béton & savoir 25kN/m?,

V.2.2. Modélisation de la structure étudiée :
La modélisation de notre structure a été effectuée a I’aide du logiciel Robot 13 qui est un

logiciel de calcul automatique des structures.
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» Presentation du logiciel :
« Robot » est un logiciel de calcul, d’analyse et la modélisation en 3D.
C’est un programme structural basé sur la méthode des éléments finis autonome pour I’analyse
et la conception des structures, il offre une interface utilisable intuitive, puissante avec
beaucoup d’outils pour faciliter la construction et simplifie le travail de 1’ingénicur :
e |l donne plusieurs possibilités de création du modeéle.
e |l calcul automatiquement le centre de gravité et le centre d’inertie de chaque niveau ainsi
que le poids total de la structure.
e Contient une instruction qui détermine les erreurs et spécifie leur position.
e |l permet un affichage des résultats sous forme de tableaux et graphiques bien détaillés
comme il donne le maximum des efforts internes (moments fléchissant M, efforts tranchants

T, efforts normaux, contraintes o...).

> Etape de modélisation :
e Initialiser le modele (unités, grilles, niveaux)
e Définir les paramétres de 1’analyse (matériaux, sections, cas et combinaisons de chargements)
e Définir la géométrie du modele
e Assigner les conditions aux appuis et les diaphragmes
e Appliguer les charges
e Spécifier les options d’analyse (effet p-delta ; options d’analyse modale)
o Définir le spectre de réponse (selon la norme) qui va étre utilisé pour 1’analyse spectrale.
e Exécuter I’analyse et afficher les résultats (modale et spectrale).

e Exploiter les résultats d’analyse (visualisation graphique, listes, exportation des résultats).

102



Chapitre V Etude sismique
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Figure V.1 : Modélisations en 3D par ROBOT.

» Détermination des charges :
Pour notre structure, on a trois types :
e 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 périphériques
du sous-sol.
e Charge d’exploitation Q :

Les charges d’exploitations distribuées par les planchers aux poutres.
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e Les forces sismiques E :

Contient les masses concentrées au centre de gravité de chaque niveau et le spectre dans les
trois sens (X, Y et Z).

» Determinations des combinaisons

e 135G +1,5Q

e G+Q

e 08G+E

e 08G-E

e G+Q+E

e G+Q-E

e G+0,2Q

V.3. Choix de la méthode de calcul

Pour le choix de la méthode a utiliser, on doit vérifier certaines conditions relatives aux
régles parasismiques en vigueur en Algérie (RPA99 version 2003), et qui ont le rapport avec
les régularités en plan et en élévation du batiment.

Le calcul des forces sismiques est mené selon les trois méthodes suivantes :
» La méthode statique équivalente.
» Laméthode d’analyse modale spectrale.

» La méthode d’analyse dynamique par accélérogramme.

V.3.1. La Méthode statique équivalente :

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 1’action sismique.

Le R.P.A.99 (version2003) permet sous certaines conditions de faire les calculs par cette
méthode, qui consiste a considérer la structure comme soumise a un effort tranchant a sa base
donné par la formule suivante :

AxDxQ
R

V = w

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

W : Poids total de la structure.
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» Condition 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 1’action
sismique ;

3. Lasomme des dimensions des parties rentrantes ou saillantes du batiment dans une direction
donnée ne doit pas exceder 25% de la dimension totale du batiment dans cette direction.

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

e Régularité en élévation : [RPA99 (version2003) /3.5.1. b]

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

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

3. La variation de dimension en plan entre deux niveaux successifs ne dépasse pas 20%.

La plus grande dimension latérale du batiment n’excede pas 1,5 fois sa plus petite dimension.

Outre ces conditions, les conditions complémentaires suivantes :
Zone | : Tous groupe.
Zone lla : Groupe d’usage 3.
- Groupe d’usage 2, si la hauteur est inférieure ou égale a 7 niveaux ou 23m.
- Groupe d’usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale a 5 niveaux ou 17m.
- Groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale a 3 niveaux ou 10m.
Zone llb et 111
- Groupe d’usages 3 et 2, si la hauteur est inférieure ou égale a 3 niveaux ou 17m.
- Groupe d’usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale a 3 niveaux ou 10m.

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

dynamique.
V.3.2. Les méthodes dynamiques :

V.3.2.1. La méthode d’analyse modale spectrale
La méthode d’analyse modale spectrale peut étre utilisée dans tous les cas et en particulier, dans
le cas ou la méthode statique équivalente n’est pas applicable.
Dans notre cas, une étude dynamique de la structure s’impose du fait que les conditions de la

régularité en plan ne sont vérifiées.

» Principe :
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.

» Nombre de modes a considérer : (RPA.99 / Version 2003 4.3.4).
Pour les structures représentées par des modeéles plans dans 2 directions orthogonales, le nombre
de modes vibration a retenir dans chacune des 2 directions d’excitation doit étre tel que la
somme des masses modales effectives doit étre supérieure a 90% au moins de la masse totale
de la structure (le nombre minimum de modes a retenir est de 03 dans chaque direction
considérée).
Dans notre cas, la condition décrite ci-dessus n’est pas satisfaite pour 3 modes :
Le nombre minimal de modes (K) & retenir doit étre tel que : K >3VN
Avec :
N : le nombre de niveau au-dessus du sol (N=13)

K>3Vy1l —s K >10 modes.

V.3.2.2. Interprétation des résultats :

» Résultante des forces sismiques de calcul : (RPA99 (version 2003) /4.3.6)
La résultante des forces sismique a la base Vt obtenue par combinaisons des valeurs modales,
ne doit pas étre inférieure a 80% de la résultante des forces sismiques déterminées par la
méthode statique équivalente V pour une valeur de la période fondamentale donnée par la

formule empirique appropriée.
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- Si Vt < 0,8V, il faut augmenter tous les parameétres de la réponse (forces, déplacements,

moments, ...) dans le rapport.

» Calcul de la force sismique par la méthode statique équivalente : (RPA99/4.2.3)
La force sismique totale V appliquée a la base de la structure, doit étre calculée successivement
dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule :

AxDxQ
R

V = w

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

W : Poids total de la structure

e Coefficient d’accélération de zone A :
Donné par (Tableau 4.1p40 RPA 99 ver 2003) suivant la zone sismique et le groupe d’usage
du batiment.
- Zone sismique : lla (wilaya d’Oran).
=>A=0.15

- Groupe d’usage : 2 (Ouvrage courants ou d’importance moyenne).

e Calcul du facteur d’amplification dynamique moyen D :
Ce facteur est fonction de la catégorie du site, du facteur de correction d’amortissement (1)) et

de la période fondamentale de la structure (T).

2.51 0<T<T,
D=/ 2.50(T2AT)*? T2<T<3s....((4.2) RPA99 version 2003)
2.5m(T2/3)?3(3/T)%3 T>3s

Avec :
T, : Période caractéristique associée a la catégorie du site et donnée par le tableau (4.7)

n : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule :

n=47/ (2+¢))>07
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Ou : ¢ est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du type de
structure et de I’importance des remplissages donné par le tableau (4.2 RPA99 version 2003)

Portique en béton armé, remplissage dense = ¢ =7%

=> =47/ (2+7))=0.882>0.7......... Condition vérifiée

Site meuble (S3) = T.=0.50 s (Tableau 4.7 RPA99 version 2003)

V.4. Calcul de la résultante des forces

e Estimation de la période fondamentale de la structure (T) :
La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut étre estimée a partir de
formules empiriques ou calculées par des méthodes analytiques ou numériques.

Les formules empiriques a utiliser selon le RPA99/version 2003 sont :

T=min (T=Crxh* : T=0097")

hn : Hauteur mesurée en (m) a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau qui est
égale a 44,2 m.
D : est la dimension du batiment mesurée a sa base dans la direction de calcul considéré
Dx= 18,56 m, Dy= 25,67 m
CT : Coefficient fonction du systéme de contreventement, du type de remplissage
(Tableau 4.6 RPA 99 ver 2003)
T=Cr hN3/4
Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en BA => C1=10.05
T =0.05% (44,2)%*=T = 0,865

9y 44,2
x=0.09 =22== 0925
T7y=0.09 == 0,785

Tx=min (0,86; 0,92) = 0,86s
Ty=min (0,86; 0,78) = 0,78

To< Tx< 3,0s = D = 2.51(T2/TX)?® = Dy=2,5 x 0,882 (0,5+0,86)%3= 1,54

To< Ty<3,0s =>Dy=2,5 x 0,882 (0,5+0,78)*= 1,64
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e Coefficient de comportement R :

Portiques contreventés par des voiles => R =4 [RPA99 (version2003) /tableau 4.3]

e Facteur de qualité Q :
Le facteur de qualité de la structure est fonction de :

» La redondance et de la géométrie des €léments qui la constituent
* La régularité en plan et en élévation

* La qualité de contrdle de la construction
La valeur de Q est déterminée par la formule :
Q=1+X8pg.-eeeen. (4.4) (RPA 99/version 2003)

Pq: est la pénalité a retenir selon que le critére de qualité q "est satisfait ou non ".
-Sa valeur est donné par le tableau 4.4 (RPA 99/version 2003).

Pq
Critére Pax Pay
1. Conditions minimales sur les files de contreventement | 0,05 | 0,05
2. Redondance en plan 0,05| 0,05
3. Régularité en plan 0,05 | 0,05
4. Régularité en élévation 0 0
5. Contr6le de la qualité des matériaux 0,05 | 0,05
6. Contrdle de la qualité de I’exécution 0,1 0,1
Totale 0,3 0,3
Tableau V.1 : Valeurs des pénalités Pq
Q=1+ZPq
Q=1+0,3=13

e Calcul du poids de la structure W :
W => Wy +8) Wy ... [RPAY9version2003/formule 4.5]

Avec .
Wi : le poids concentré au niveau du centre masse du plancher « i » ;
Wi : Poids du aux charge permanentes ;

Wi : Poids du aux charges d’exploitation ;
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ZWGl : Résultante des réactions verticales dues aux charges permanentes ;
ZWQi : Résultante des réactions verticales dues aux charges d’exploitation ;
B : Coefticient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation.

B = 0,2 (batiment d’habitation, bureaux ou assimilés). (Tableau 4.5) (RPA99ver2003).

V.5. Spectre de réponse de calcul

Cette analyse compte essentiellement a représenter 1’action sismique par un spectre de calcul,

comme il est indiqué dans ’article (4.3.3 du RPA 99 / version 2003) :

[ 1.25A (1+(2.50 2-1)) 0<T<T:
1
25n (1.25A) (%) Ti<T<T:... (RPA 99 version 2003 / formule 4.13)
{
% = 2.5m (1.25A) () (2)2° To<T<3.0
2.5m (1.25A) (2) 23 ()58 (£ T>3.0
[ 250 (1.25A) (2) %% (3% (9 >3.0s

Représentation graphique du spectre de réponse :

Accélération(m/s"2)
20
)Y
y
1
]
T
N
10 -
'ﬁx—‘
———
[ S
LB L"ARLYA" L3 \.J‘,I
0003 10 20 3.0

Figure V.2 : Spectre de réponse.
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Sa /g : Accélération spectrale

g : accélération de la pesanteur.

T : Période fondamentale de la structure.
V.6. Résultats obtenus

Aprés la modélisation de notre structure en utilisant le logiciel Robot 2013, nous avons obtenus les

résultats suivants :

V.6.1. La disposition des voiles :

' 547

Figure V.3 : Disposition des voiles du contreventement
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Caractéristiques dynamique propres :

Etude sismique

Mode | Période Masse modale | Masse modale Nature Masses Masses
Ux (%) Uy (%) cumulées Ux cumulées Uy
1 1,10 65,06 1,65 Trans x 65,06 1,65
2 1,02 1,22 60,31 Transy 66,28 61,96
3 0,90 0,95 4,20 Torsion 67,23 66,16
4 0,30 16,19 0,04 / 83,42 66,20
5 0,26 0,02 14,03 / 83,44 80,22
6 0,25 0,00 2,81 / 83,45 83,04
7 0,14 6,04 0,00 / 89,48 83,04
8 0,12 0,01 2,90 / 89,49 85,94
9 0,12 0,00 3,79 / 89,49 89,73
10 0,10 0,00 0,00 / 89,49 89,74
11 0,10 0,01 0,01 / 89,50 89,75
12 0,09 0,59 0,00 / 90,09 89,75
13 0,09 0,78 0,00 / 90,86 89,75
14 0,09 1,72 0,00 / 92,58 89,75
15 0,08 0,07 0,00 / 92,65 89,75
16 0,08 0,00 0,01 / 92,65 89,76
17 0,08 0,00 0,00 / 92,65 89,76
18 0,08 0,00 0,00 / 92,65 89,76
19 0,08 0,00 0,00 / 92,65 89,76
20 0,07 0,00 0,04 / 92,65 89,81
21 0,07 0,00 0,44 92,65 90,24

Tableau V.2 : Période et facteurs de participation massique.

e Constations :

L’analyse dynamique de la structure a conduit a :

- Une période fondamentale : T=1,10s.

- La participation massique dépasse le seuil des 90% a partir du 21éme mode.

e Le 1° mode est mode de translation parallelement a X-X.

e Le 2°™ mode est mode de translation parallélement & Y-Y.

e Le 3*™ mode est un mode de torsion.
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e Vérification de la période : (RPA99 ver 2003 /A.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%
Tayn = 0,86 5 < 1.3xTstat = 1.3%0,86 = 1,10s => Condition vérifiée.

V.7. La résultante des forces sismiques

La résultante des forces sismiques a la base Vt obtenue par combinaison des valeurs
modales ne doit pas étre inférieure a 80% de la résultante des forces sismiques déterminée par
la méthode statique équivalente V pour une valeur de la période fondamentale donnée par la
formule empirique appropriée. Si Vdyn < 0.8 V, il faudra augmenter tous les parametres de la
réponse (forces ; déplacement ; moment...) dans le rapport V/Vdyn.
Aprés Pinterprétation des résultats du fichier ROBOT, la résultante des forces sismiques a la

base est égale a :

ADQ
R

Remarque :

Soit : W

Le poids total de la structure est donné par le logiciel Robot :
W = 72852,088 KN

Avec :

A =0,15;R =4; Qx=Qy = 1,30; Dx=1,54; Dy= 1,64

V= ZBW = 5465,65 KN — 0.8 V= 4372,52 KN
Vy = 252 W= 5794,27 KN — 0.8 Vy = 463542 KN

D’apreés le fichier des résultats donné par le logiciel Robot on a:

* Sens x-x :
Vd = 4632,04 KN >80%Vs — Condition vérifiée.

» Sens-y-y :
Vd= 494196 KN >80% Vs — Condition Vérifiée.
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V.8. Calcul et vérification des déplacements

L’une des vérifications préconisées par le RPA99, concerne les déplacements latéraux
inter étages. En effet, selon I’article 4.4.3 et 5.10 du RPA99 version 2003 1’inégalité ci-dessous
doit nécessairement étre vérifiée : A< A et AY<A
Avec :
A%=06F — 8-y et Ax=8% — Sk,
Ax : Correspond au déplacement relatif au niveau K par rapport au niveau K-1 dans le sens x-
X (dans le sens y-y, AY)
& - Le déplacement di aux forces sismiques au niveau K dans le sens x-x obtenu par Robot
Déplacement relatif admissible (toléré) : A =0.01 he
D’ou : hk représente la hauteur de 1’étage.
Vérification du déplacement relatif de tous les niveaux est effectuée sur le tableau suivant

Niveau N Sulmm] A [mm] Vérification
[mm] Sens-x Sensy Sens X Sens-y

125me 1 3400 | 38472 | 39,38 18,22 0216 | <Aradm=34mm
11eme 1 3400 | 20252 | 39,164 9,72 0,036 < Ar adm=34 mm
10¥m | 3400 | 10532 | 39,128 | 0,072 0,92 < Aradm=34 mm
geme | 3400 | 1046 | 38208 | 0,076 0,04 < Aradm=34 mm
geme | 3400 | 10,384 | 38,168 | 0,152 1,148 < Aradm=34 mm
reme 1 3400 | 10,232 | 37,02 0,136 0,04 < Aradm=34 mm
6¥me | 3400 | 10,096 | 36,98 0,316 08 < Aradm=34 mm
5eme 3400 9,78 36,18 0,168 0,372 < Ar adm=34 mm
4eme | 3400 | 9612 | 35808 | 0,736 2,42 < Aradm=34 mm
3%me | 3400 | gg76 | 33,388 | 0,116 | 4,076 | <Aradm=34mm
2eme 1 3400 | 876 29,312 | 1,664 5,532 < Ar adm=34 mm

1= 3400 | 7,096 23,78 17,98 6,512 < Ar adm=34 mm
RDC | 3400 | 10884 | 17,268 | 15912 | 9,344 < Aradm=34 mm
S-sol 3400 5,028 7,924 5,028 7.924 < Ar adm=34 mm

Tableau V.3 : Déplacements relatifs de tous les niveaux.
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V.9. Justification vis-a-vis de I’effet P- A (RPA99 ver 2003/art 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 :
b= <010

k XM
Pk = poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau k
(obtenu par ETABS 17).

Px= i (WGi + Bqu)

A, : Déplacement relatif du niveau k par rapport au niveau (k-1)

hk : Hauteur de 1’étage k

Vk : Effort tranchant d’étage au niveau k.

_n . i_W.><h><(v F)

Avec :

Wi : Poids propre de 1’étage ;

hi : Hauteur cumulée a la base de la structure ;

V¢ : Force sismique totale.

D’apres (RPA99 version 2003/4.2.5) :

Fr=0.07T.VSiT>0.7sec — Tx=0,86sec > 0,7sec => Fxt= 329,032 KN. s
Fr=007T.VSiT>0.7sec —» Ty =0,78sec > 0,7sec => Fyt= 316,367 KN. s

Remarque :

v Si: 0,10 < 6k < 0,20, les effets P- A peuvent étre prise en compte de maniére

approximative en amplifiants les effets de I’action sismique calculés au moyen d'une

analyse élastique du 1°" ordre par le facteur

(1 9k)

v' Si 0k > 0,20, la structure est potentiellement instable et doit étre redimensionnée.

115



| Chapitre Vv

Les résultats obtenus sont regroupés dans le tableau suivant :

Etude sismique

Etage [Qr};] [Elfl] m [\I:KIy] [fr’r‘]] [CA%] Ox by | 6(xouy)<0,1
1257 | 340 | 457264 | 664,23 | 670,77 | 1,073 | 0,977 | 0,00217 | 0,00196 Vérifiée
11°M | 340 | 13980,3 | 1201,54 | 1228,78 | 1,065 | 0,973 | 0,00364 | 0,00326 Vérifiée
10°™ | 340 | 283054 | 162542 | 166595 | 1,061 | 0,97 | 0,00543 | 0,00485 Vérifiée
9™ | 340 | 47571,8 | 1977,43 | 2017,64 | 1,056 | 0,949 | 0,00747 | 0,00658 Vérifiée
8™ | 340 | 71779,6 | 2278,23 | 2320,35 | 1,045 | 0,946 | 0,00968 | 0,00861 Vérifiée
7°m 1340 | 101021 | 2541,97 | 2599,61 | 1,02 | 0,914 | 0,01192 | 0,01045 Vérifiée
6™ | 340 | 135322 | 2780,69 | 2854,8 | 1,005 0,9 | 0,01438 | 0,01255 Vérifiée
5 | 340 | 174684 | 3006,26 | 3082,53 | 0,957 | 0,884 | 0,01636 | 0,01473 Vérifiée
4°M¢ 1340 | 219208 | 3221,06 | 3290,48 | 0,957 | 0,831 | 0,01916 | 0,01628 Vérifiée
3™ | 340 | 268923 | 341421 | 3482,1 | 0911 | 0815 | 0,0211 | 0,01851 Vérifiée
2°m¢ 1 340 | 323830 | 3582,3 | 3653,84 | 0,858 | 0,73 | 0,02281 | 0,01903 Vérifiée
1" | 340 | 384039 | 3724,07 | 3794,06 | 0,724 | 05593 | 0,02196 | 0,01765 Vérifiée
RDC | 340 | 449667 | 3820,88 | 3884,77 | 05513 | 0,431 | 0,01776 | 0,01467 Vérifiée
S-sol | 340 | 521282 | 3859,41 | 3919,08 | 0,248 | 0,198 | 0,00985 | 0,00775 Vérifiée

D’aprés le tableau ci-dessus :

Tableau V.4: Vérification de I’effort P-A.

0 < 0.1 I’effet P-A est négligeable.

Donc ’effet P-A est négligeable pour les deux directions.

V.10. Conclusion :

L’étude sismique nous a permis d’évaluer le risque sismique et d’entreprendre plusieurs

vérifications visant a une conception qui résiste a de tels phénomeénes et un comportement

parasismique optimal, et cela par une disposition idéale des voiles assurant le contreventement

de notre batiment.

Les constructions parasismiques doivent suivre un ensemble de régles (RPA99 ver 2003).
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VI.1. Introduction

Notre structure est un ensemble de poteaux (verticaux), poutres (horizontaux) et voiles,
ils sont capables de reprendre la totalité des forces verticales et horizontales (ossature auto
stable).
Le calcul de leurs armatures longitudinales et transversales dans les poutres et poteaux est
effectué en considérant les sollicitations dues aux charges gravitaires (charges permanentes et
d’exploitations) et sismiques selon les combinaisons d’actions définies dans les deux réglements
de calcul utilisee a cet effet, a savoir le reglement de calcul [BAEL91] ; et le reglement
[RPA99/Version 2003].

V1.2. Ferraillage des portiques

VI1.2.1. Combinaisons d'actions :

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

e G : Charges permanentes.
e Q: Charges d'exploitations.

e E : Efforts sismiques

» Combinaisons prises en compte :
BAEL 91 : Combinaisons fondamentales ou bien durables et transitoires ;
1.35G +1.5Q —> E.L.U.

G+P —> E.LS.

» Pour les poutres et poteaux :
1,35G +1,5QG + Q } Combinaisons fondamentales [BAEL91].

G+ Q +Ex

G+Q+Ey

0,8G + Ex Combinaisons accidentelles [RPA99/VV2003].
0,8G + Ey

Les efforts sont calculés en tenant compte de ces combinaisons a l'aide du logiciel « ROBOT ».
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Chapitre VI Etude des portiques

V1.2.2. Ferraillage des poutres :

On distingue deux types des poutres :

e Poutres principales : (30x45) cm?.

e Poutres secondaires : (30x40) cm?,

» Ferraillage réglementaire :
Recommandation du [RPA99/V2003]

a) Armatures longitudinales : [Article7.5.2.1]
e Armatures minimales : 0,5 % B en toute section et en zone Ila,
e Armatures maximale 4 % B => zone courante ; 6 % B => zone de recouvrement.
e Longueur de recouvrement est de 40 @ pour la zone lla.
Avec :

B = la section de la poutre.
b) Armatures transversales : [Article7.5.2.2]

v’ La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par :

A, i, =0.003xSxb

tmin
Avec :
b : Largeur de la section

S : L'espacement des armatures transversales.

v L'espacement maximal des armatures transversales est déterminé comme suit :
e Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaires :
S =min (% ;12x0)  ou  S=min (h/4;120)
h

ouS=—

e En dehors de la zone nodale : s < 7

h
2

Reéglement [BAEL91/Article6.1]

La section minimale des armatures longitudinales en flexion simple est :

A = 0-23X;—28><b><d = Pour les armatures tendues.
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Chapitre VI

> Les sollicitations des poutres :

Etude des portiques

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

L'effort
Sollicitation Moment maximal en (KN.m) tranchant en
(KN)
E.L.U. E.L.S. A.C.C. E.L.U.
Combinaison
Mt Ma Mt Ma Mt Ma Max
Poutre
o 99,55 | -174,21 71,65 -125,23 137,51 | -172,31 179,82
principale
Poutre
) 73,90 | -131,86 53,77 -95,53 126.55 | -127.90 147,79
secondaire

Tableau VI. 1 : Tableau récapitulatif des moments fléchissant et efforts tranchants.

1. Armatures longitudinales :

e Conditions imposées par le RPA99 (version 2003) :
Poutres principales : Amin = 0,005 x 30 x 45 = 6,75 cm?

Poutres secondaires : Amin = 0,005 x 30 x 40 = 6 cm?

2.  Armatures transversales :

e Conditions imposées par le BAEL.91 :

. 2,1
- Poutres principales :  Amin = 0,23 x 200 x30 x 45 = 1,63 cm?

. 2,1
- Poutres secondaires : Amin = 0,23 x 200 x30 x 40 = 1,45 cm?

Exemple de

calcul :

> Ferraillage de la poutre principale (30x45) cm?:

a. Entravée :

v’ Etat limite ultime (E.L.U.) :

M¥= 99,55 KN.m

A

e———|

30

40,5

Figure VI.1: Section de calcul en travée.
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Etude des portiques

» Vérification de D’existence des armatures comprimées

_ M 99550
H op. b. d? 14,17 . 30. 40,52

Avec:d =h— = = 40,5 cm
U=<Mpg == A" Nexiste pas

1000, 1000, = o, :f—e:%=348MPa

Vs
a=125(1-,1-2p)=>a=0,189

B=1—040=>p =0,924

» Détermination des armatures :

w_ M¢ 99550

= = = 7,64 cm?
ogXBxd 348x%0,924X40,5

v Etat limite de service (E.L.S.) :
M€ =71,65KN. m
Flexion simple
Section rectangulaire avec A’

Acier FeE400 Fissuration peu nuisible

= 0,14 cm?

Y

? < y-1 + fcas
100

I
\Y
IS

™ |

M 99,55
V= eer = 7165 130
t ’
1,39-1 25 o e
S——— 4= 0,445 > a = 0,14 = condition vérifiée

Donc : le ferraillage calculé a I’ELU convient pour I’ELS.

Situation accidentelle (ACC) :

M#c€ = 137,51 KN.m

» Veérification de ’existence des armatures comprimées

137510
18,48%30x40,52

Acc
Mi _
opxbxd?

n=

=0,151
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Chapitre VI

fC28
Op

Op = 0,85 X

u= 0151 <pu,p=0,379 => A’n’existe pas et

£, 400
€, > g =>0g5 = 6—=T=4OOMPa
s

Avec : 9 = 1 (situations accidentelles)

a=1,25(1—-,/1-2u) =>a = 0,205
B=1-04a=>p=0918

» Détermination des armatures :

Ahce _ Mpee 137510

_ - = 9,24 cm?
t T o xBxd 400x0,918 x 40,5 cm

A = max(Acap, Aace) Amin) = 9,24 cm?
» Choix des armatures :

3T14+3T16 —> A=10,65 cm?

b. En appuis

Ma

u:

v’ Etat limite ultime (E.L.U) :

= -174,21 KN.m

» Vérification de ’existence des armatures comprimées

My 174210

=0, 25

opXxbxdZ  14,17x30x40,52

n= 0,25< p, = 0392 =>A n’existe pas et ;

£, 400

1000eg > 1000g; => o5 = 5 =115
S )

= 348 MPa

a=125(1—-,/1—2u) =>a=10,366

B=1-04a=>p =0,854

= 18,48 MPa avec o, = 1,15 (situations accidentelles)

Etude des portiques
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Chapitre VI Etude des portiques

» Détermination des armatures :

'y a B
oM 174210 a7 e _
a7 G xBxd 348x0854x405 o0 45

v’ Etat limite de service (E.L.S) :

ad

MsSer = — 125,23 KN. m - 0

L

Figure V1.2 : Section de calcul en appuis.

Flexion simple )
Section rectangulaire avec A’ A =o' < % + %
Acier FeE400

Fissuration peu nuisible g

_ My _17a2
YTMET T 12523
<2714 25 - 0445 >0= 0,25 — condition vérifiée.

2 100

Donc : le ferraillage calculé a ’ELUR convient pour I’ELS.
Situation accidentelle (ACC) :
M4 =-172,31 KN.m

» Vérification de ’existence des armatures comprimées

Mmace 172310
H= opxbxd?  18,48x30x40,52 0,189
op = 0,85 X fgzs = 18,48 MPa avec 6y = 1,15 (situations accidentelles)
b

u= 0,189 <y, =0,379 => A'n’existe pas

fo 400
& > § => 045 = 8—=T=400Mpa
s

a=1,25(1—-/1—2p) => a =0,264

B=1- 040 =>p = 0,894
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Chapitre VI Etude des portiques

» Détermination des armatures :

MAce 172310

AAcc — —
a osxBxd  400x0,894x40,5

= 11,89 cm?

A, = max(Acap, Aaco Amin) = 14,37 cm?
Choix des armatures :
6T14 +3T16 —> A=15,27 cm?
Vérification de I’effort tranchant :
Ta* = 179,82 KN
» Vérification de Uinfluence de D’effort tranchant au voisinage d’appuis . [CBA93/A.5.1.3]
T < 0,267 X a X b X f,g
Avec :
a=09%xd=09x%x 40,5 => a=3645cm
TMax = 179820 N < 0,267 X 36,45 x 30 X 25 X 102 = 729911,25 N

Donc : il n’y a pas d’influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis.

> Vérification de Uinfluence de Ieffort tranchant sur les armatures longitudinales
[Article CBA93/A5.1.3.2] :

Vs M3
A > | Thax 4
=t 09xd

174210
0,9%x40,5

A= 1539cm? = 2% 1072 x [179820 + ] = 5,30 cm>—> Condition

vérifiée.
» Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne moyenne

[Article CBA93/A5.1.1/A.5.1.2.1.1] :

TR 179820
"Tbxd 30x405x 100

= 1,48 MPa

Fissuration peu nuisible :

T, = min [0,2 fje ; 4Mpa| = 3,33 MPat = 1,48 Mpa < T, = 3,33Mpa
b

=> Les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne moyenne.
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Chapitre VI Etude des portiques

> Section et écartement des armatures transversales At :

e Diametre des armatures transversales : [Article BAEL91/4.2.3]

h b
O < mlrl(35 10° Q‘m”‘)
0, < (45 30 12)—12
¢ < min 35 10 =12 cm

On prend : @, = 8 mm de nuance d’acier FeE235=>A, = 4¢3 = 2,01 cm?
(1 cadre +1 étrier).

e L’espacement des armatures transversales [Article CBA93/A.5.1.2.2/

Ab5.1.2.3]:
At o T~ 0,3fi28 X k _s { k = 1 (flexion simple)
by X & 0,8 X f.(sina + cosa) a=90°

5 0,80 X A X f, 0,80 x 2,01 x 235
t1—b><(ru 0,3 X fg) 30X (1,48— 0,3%x2,1)

= 14,81 cm

8tz < min(0,9d ; 40cm) = min ( 36,45 ;40) = 36,45 cm

o AxXf_201x235
8=04xb 04x30 ~ o0

Selon le RPA99 (version 2003)

e Zone nodale
h 45
Oty < min <Z' 12@) = min (T' 12 x 1,2; 30) =11,25cm => §;, = 10 cm

e Z0ne courante

h 45
Ots S§=7=22,5cm=> Ots = 20 cm
6 = 10 cm zone nodale

Donc:
one {St = 20 cm zone courante
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Chapitre VI

> Vérification des armatures transversales :

e Zone nodale

At =0,003 X &, x b=0,003x 10x 30 = 0,9 cm?

e Z0nNe courante

A:=0,003 x &, X b=0,003x 20x 30 = 1,8 cm?

Longueur de recouvrement : L, = 40 @ .«

Etude des portiques

Amin [cm?] Longueur de
Acal L A cor
Types de poutres Armatures choisies recouvrement
BAEL | RPA | [cm?] [cm2]
[Cm]
Poutre | Travée 9,24 3T14+3T16 10,65 56
o 1,63 | 6,75
principale | app s 14,37 6T14+3T16 15,27 56
Poutre | Travée 9,74 3T14+3T16 10,65 56
_ 1,45 6
secondaire | Apnyis 13,26 6T14+2T16 13,26 56

Tableau V1.2 : Tableau récapitulatif de ferraillage des poutres trouvé par Robot expert.
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Chapitre VI Etude des portiques

VI.2.2.1 Dessin de ferraillage de la poutre principale :

3714 6114
- 3T16

< 3T16 <
| 3T14 —— 5T14

~—30 — 30—

En travée En appuis

Figure V1.3 : Dessin de ferraillage de la poutre principale.

V1.2.2.2 Dessin de ferraillage de la poutre secondaire :

3T14 6714
2716
1 3T16 1
3114 | 3T14
—30 — — 30—
En travée En appuis

Figure V1.4 : Dessin de ferraillage de la poutre secondaire.
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Chapitre VI Etude des portiques

V1.2.5. Ferraillage des poteaux :
>  Définition :
Les poteaux sont des eléments verticaux, constituant les éléments porteurs du systeme planchers

poutres par point d'appuis isolés

> Leursroles:
- Supporter les charges verticales (effort de compression dans le poteau) ;

- Participer a la stabilité transversale par le systeme poteaux — poutres pour reprendre les

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

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

Les poteaux sont sollicités dans deux sens (x et y), ils sont calculés en fonction de I'effort

normal N et ; le moment fléchissant M selon les cas suivants :
Sens y-y Sens x-x

M, ...x — N — Al

corr M ymax - Ncorr — A4

I\Imax —> chorr —> A2 Nmax —> Mycorr — A5

I\Imin — chorr — A3 Nmm —> Mycorr — A6
N

/
/.
aw i ad

My

—

M

N,

M, ¥
Figure V1.5 : Direction des moments et effort normal dans un poteau.
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Chapitre VI Etude des portiques

Les sollicitations sont calculées a I’aide du logiciel Robot sous les combinaisons d’action

suivantes :

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

> Leferraillage :
Le ferraillage des poteaux sera déterminé en respectant les différentes regles imposees
par le RPA99(2003) et le BAEL9L1.

a) Les armatures longitudinales :
Pour les armatures longitudinales, on doit respecter les conditions suivantes :
» Conditions de RPA99 (version 2003) :
Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence, droites et sans crochets :
e Leur pourcentage minimal sera de : 0.8% en zone 1l a.
e Leur pourcentage maximal sera de :
v 4% en zone courante et
v 6% en zone de recouvrement.

Le diamétre minimum est de 12mm

La longueur minimale de recouvrement est de :
v' 40¢ enzonella

e La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas  dépasser :
25cmen zone Il a

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

e Les longueurs a prendre en compte pour chaque barre des armatures longitudinales

dans la zone nodale sont :
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Chapitre VI Etude des portiques

L'=2xh
h,
h' = max (Z; by; hy; 60cm>
T
Poteau
-
Poutre
=
h’ L
\
Avec : !
772 27723
h: Hauteur de la poutre; |
b et a : Section d'un poteau; h
he: Hauteur libre entre deux étages. ]
> Reglement [BAEL91/Article A.8.1.21] o

Figure V1.6 : La zone nodale.

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

Al > 4cm? par métre de perimétre
. => Pour une section entierement comprimée.
02% <A <5%B

Avec :

B : Section totale du poteau.

__ fios . .
Anin = . X B Pour une section entiérement tendue.
e

Pour les sections rectangulaires, la distance maximale de deux barres voisines doit

respecter la condition suivante :

y a y
¢ <min (b+10cm ; 40cm) : : :
® @ @
Avec : i i i
SN i i
b : la petite c6té du rectangle. @ @ @
! ! !
IIV C /IV C ,IV
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| Chapitre VI Etude des portiques

b) Lesarmatures transversales :
» Conditions de RPA99 version 2003

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

Av PaX T
& — axf,

Avec :

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

pa: Coefficient dépend de I'élancement géométrique g,

pa =25 si Ag =5 avec : )\g:?

Pa =375 si <5

¢ : Espacement entre les armatures transversales;
Zone nodale : 8; < min (100,;15cm)  (Zone 1l-a).

Zone courante :  &; < 150, (Zone 11-a).

Section minimale des armatures transversales :

en % est donnée comme suit

t
8. X b
Si

3 < Ag <5 - Interpolation des valeurs limites précédentes
Ag <3-08%
Ag =5 - 0,4%
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Chapitre VI Etude des portiques

Le  Lf
}\g = ; ou F

Avec :
a et b : Dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation considéreée.
L¢ : Longueur du flambement.
» Conditions de [BAEL91] : [BAEL91/A.8.1.3]
Le diamétre des armatures transversales doit étre :

1
(pt = §(plmax

L'espacement des armatures transversales a pour valeur :
0t = min (15(plmin; 40 cm; b + 10 cm)
Avec :
b : La plus petite dimension de la section transversale du poteau.
©min - Le 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.

L, lMinimum 3 cours
I\

Figure V1.7 : Les armatures transversales dans la zone de recouvrement
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Sollicitations de calcul :

Etude des portiques

o Poteau Poteau | Poteau | Poteau | Poteau
Combinaisons Les efforts
(60%60) | (55*55) | (50*50) | (45*45) | (40*40)
Nimax
2753,38 | 222570 | 150958 | 85941 | 289 15
[KN] L] ]
My cor
1.35G+1.5Q | Cas1 0,91 0.46 075 0.98 -1.00
[KN.m] ] 1 ] )
Mzcor
36,13 24,97 11,24 | -10,77 | 544
[KN.m] !
Neor 883.49 165,53
[KN] 1182.58 , 649 21 , 91,10
Cas2 | Mymax 22311 | 15951 | 104,08
KN.m] 229 31 , : , 75,29
Mzoor 12.26 2117 | -1910 | -27.02
[KN.m] ’ ’ ’ ’ 20,49
Neor 1144,71 59536 | 267,08
[KN] , 473.91 : , 64,55
G+QzxE Mycor
Cas 3 -39,17 6.33 39,02 36,39 | 9981
08G+E [KN.m] !
Mzmax 9243 | 16925 | 12188 | 107,95
KN.m] , , : , 111,10
Nrin 13061 | -92.25 | 5000 | 10023
[KN] ’ ’ ’ ’ 25’33
Mycor
Cas 4 96,89 100,62 | 106,07 | 87,98 | 456
[KN.m] '
Mzoor 15,28 1942 | -1949 | -2041
[KN.m] ’ ’ ’ ’ 84,81

Tableau V1.3 : Tableau récapitulatif des sollicitations.
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Chapitre VI Etude des portiques

» Calcul des armatures :
Exemple de calcul : Poteau (60x60) cm
c) Lesarmatures longitudinales :
b=60cm h=60cm d=54cm c=6cm
16 Cas :
Sensy-y :

N =2753,38 KN M =0,91 KN.m

M 091
N~ 2753,38

e= = 0,00033m = 0,033cm<e = 1—*‘2= 5 cm

L'excentricité est inférieure re a la moitié de la distance du noyau central - On a une
compression excentreée.
v' Etat limite ultime (E.L.U) :

, _N—100XxBx o,
e 100 X oy

A= 2753380 — 100 x 60 x 60 x 14,17
=

= —72,94 cm? < A} = 2,
100 x 348 S4em” <0~ 4 =0cm

Etat limite de stabilité de forme :

» Calcul de I’élancement :

A= 3,46 x 1
= 3,46 X

Avec :

l=0,7 XL, [BAEL91/VI.3]

=> 3,46 X % = 11,30 < max [50 ;67 X E] = 50 = La condition est vérifiée

Le calcul se ramene au calcul de la méme section en flexion composee sollicitée par :

L

e, = max(Zcm; ﬁ) =2cm

11,30

e _ 0,033
35

2 =28 2 0,00055 0,75 - og =1+ 0,2(20)% = 1+0,2(520)% =1,02
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| Chapitre VI Etude des portiques

N, =a; X N=1,02 x 2753,38 = 2 808,44 kN
{ M'; = N; X(e+e,)x1072 =57,09 kN.m

»  Position du point d’application de Ieffort N1 :

M/ 57,09 h
e,= —=——=0,02m=2cm<-=30cm
N4 2 808,44 2

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

Figure V1.8 : Position de N1,Mz et M’1 sur la section transversale.

» Verification si la section est partiellement comprimée :
(0,337 xh—0,81xXc;) Xop XbXh<N;(d—c;) —M;
1. =(0,337x60 — 0,81 X 6) X 14,17 X 60 x 60 => (1) = 783,544 kN.m
2. =N;x(d—c)—M; =2808,44 x 1072(54 — 6) — 57,09 = 375,53 kN.m
M; =N; Xe

Avec :
e=e1+(g—c) =26 cm
M; = 2808,44 X 26 X 1072 = 730,19 kN.m

(1) >(2) = Section partiellement comprimée, le calcul se ramene en flexion simple de la

méme section sollicitée par le moment.
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» Vérification de 1’e730,19xistence des armatures comprimées :

M 730190 03
o, xbxd? 14,17 x 60 x 54%

u

=094 < g = 0,392 => A n’existe pas et ;

1000, > 1000, => o = -* = 348 MPa

a=1,25(1—-,/1-2p) => a =0,46
B=1-04a=>p=0,816
» Détermination des armatures :

Ao M 756870
17 ogxBxd 348 x 0,816 x 54

= 49,36 cm?.

On revient a la flexion composée :

N _ 49 36 — 2808440 _

= —31,34 < 0 - AFC = 0 cm?
100x07 100x348

A:Al_

Sens X-X :

N=2753,38 KN M =36,13 KN.m

M 36,13 — 0,0131 m = 0,31(;m <e= % = 5cm.

e=—=
N 2753,38 1

L'excentricité est inférieure a la moitié de la distance du noyau central - On a une compression

excentrée.

v’ Etat limite ultime (E.L.U) :

A _ N—100x B X oy,
e 100 X o

!

. 2753380 — 100 x 60 X 60 x 14,17
1 100 x 348

= —67,46 cm? < 0 - A} = 0 cm?.

Etat limite de stabilité de forme :

» Calcul de I’élancement :

A= 3,46 x
= 3,46 X
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Avec :

;=07xL, [BAEL9L/VI.3]

=> 3,46 X % = 11,3 < max [50 ;67 X E] = 50 = La condition est vérifiée

Le calcul se raméne au calcul de la méme section en flexion composée sollicitée par :

e, = max(Zcm; —e) =2cm

=21 0,0051 <075 — oy = 1+0,2(2)? = 1+02(22)2 =102

60

g
h
{ N; =a; XN =1,02 x2753,38 = 2 808,44 kN

M'; = N; X(e+e,) X102 = 64,87 kN.m

» Position du point d’application de ’effort N1 :

My 64,87
N: 280844

e, = =0,023m = 2,3 cm <3 =30cm

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

M 1_{
= "1"! l-.!: = = j'
i N M,

Figure V1.9 : Position de N1,My et M’y sur la section transversale.

> Vérification si la section est partiellement comprimée :
(0,337 xh—-0,81%Xc¢;) Xop, Xxbxh<N;(d—c¢;) — M,
1. =(0,337x60—0,81 x 6) x 14,17 x 60 x 60) => (1) = 783,544 kN.m
2. =N;x(d—c)—M,; =2808,44 x 1072(54 — 6) — 64,8 = 1 283,18 kN.m

M]_:lee
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Avec :
e=e + (g— c) = 26,3cm

M,; = 2808,44 X 26,3 x 1072 = 738,61 kN.m
(1) >(2) = Section partiellement comprimée, le calcul se ramene en flexion simple de la
méme section sollicitée par le moment.
»  Veérification de ’existence des armatures comprimées

M, 738610

T opXxbxd 14,17 x 60 x 54

1) 0,3

p=103<p,;=0392=> A n’existe pas et ;

1000¢, > 10005, => oy = = = 348 MPa

> a=125(1-/1-2p)=>a=046
» B=1-0,4a=>p=0,816
» Détermination des armatures :

WMo 78610
LT G, xpxd 348x0816x54 oo

On revient a la flexion composée :

N 2808440

— =48,16 — = —3254<0->A=0cm?
100Xog 100%x348

A:Al

2¢me Cas :
N=118258 KN M =229,31 kN.m

»  Position du point d’application de leffort N1 :

M 229,31
e=—

h
N—m—0,193m = 19,3cm < E = 30 cm

Le point d'application de I’effort normal de compression se trouve a l'intérieur de la section
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Chapitre VI Etude des portiques

Figure VI1.10 : Position de N1,Mz1 et M’1 sur la section transversale.

> Vérification si la section est partiellement comprimée :
(0,337 xh—0,81 X ¢;) X0, Xbxh < N;(d—c;) — M,
1. =(0,337x60—0,81 x6) x18,48 x 60 x 60 => (1) =1021,870kN.m
2. =N;x(d—c¢)—M; =1182,58 x 1072(54 — 6) — 512,05 = 55,5 kN.m
M; =N; Xe

Avec .
e=e +(3-¢)=193+(2-6)=433cm
M; = 1182,58 X 43,3 x 1072 = 512,05 kN.m

(1) >(2) = Section partiellement comprimée, le calcul se ramene en flexion simple de la
méme section sollicitée par le moment.
» Vérification de ’existence des armatures comprimées

M, 512050
o, xbxd? 18,48 x 60 x 542

m = 0,158

i=0,158 < ppg = 0,379 => A n’existe pas et ;

1000g, > 1000, => o = ;—e= 400 MPa

S

a=125(1-,/1-2p) =>a=0,216

B=1-04a=>p=00914
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Chapitre VI Etude des portiques

» Détermination des armatures :

M, 512050

= = = 2
A= X Bxd 400x0914x354 293 cm

On revient a la flexion composée :

N =25.93 — 1182580

100X 05 100x400

A=A, — —3,63<0—->A=0cm?

Sens X-X :

N=1182,58 KN M =-12,26 KN.m

M 1226
N~ 1182,58

e= = 0,0103m = 1,03cm<e= 1—hz=5cm.

L'excentricité est inférieure a la moitié de la distance du noyau central - On a une compression

excentrée.

, _N—=100xB Xx oy
L 100 X o

, 1182580 — 100 x 60 x 60 x 18,48 5 , .
A = 100 < 400 =—136,75cm* < 0 - A} = 0 cm*.

Etat limite de stabilité de forme :

> Calcul de I’élancement :

Avec :

f=07xL, [BAEL9L/VI.3]

=> 3,46 X % = 11,3 < max [50 ;67 X %] = 50 = La condition est vérifiée

Le calcul se raméne au calcul de la méme section en flexion composée sollicitée par :

L

e, = max(Zcm; ﬁ) =2cm

1,03 A 11,3
=2==00117 <075 » oy = 1+02(3)* = 1+0,2(52)%=1,02

e
h
N; =a; X N=1,02 x 1182,580 = 1206,23 kN
{ M'; = N; X(e+e,) X102 = 36,54 kN.m
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Chapitre VI Etude des portiques

» Position du point d’application de Ueffort N :

M/, 3654
N;  1206,54

e, = =0,0302m = 3,02 cm < =30 cm

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

Figure VI1.11 : Position de N1,Mz et M’1 sur la section transversale.

» Vérification si la section est partiellement comprimée :
(0,337 xh—0,81%x¢c;) Xop, Xxbxh<N;(d—c¢;) —M;

3. =(0,337%x60—-0,81%x6)x1848x 60x60) => (1) =1021,870 KN.m
4, =N;x(d—-c)—M; =1206,23 x 1072(54 — 6) — 325,92 = 253,07 kN.m

M; =N; Xe

Avec :

e= e1+(g—c) = 27,02 cm

M; = 1206,23 x 27,02 X 1072 = 325,92 kN.m

(1) >(2) = Section partiellement comprimée, le calcul se raméne en flexion simple de la

méme section sollicitée par le moment.
»  Vérification de I’existence des armatures comprimées :

oM 325920 o1
o, Xxbxd* 1848 x60x 54

0

n=0,1< Hapg = 0,392 => A n’existe pas et ;
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1000g, > 1000, => o, = = = 348 MPa

> a=125(1-1-2p)=>a=0,131
» B=1—-0,4a=>3=0,948
» Détermination des armatures :

WMo 325920 o
1T 5. xPpxd 348x0048x54 o0

On revient a la flexion composée :

N _ 18,29 — 1182580

= —15,69<0->A=0cm?
100Xog 100x348

A = Al —_—
3¢me Cas :
N=1144,71 KN.M =-39,17 KN.m

»  Position du point d’application de effort N1 :

_M__39 =0,0342m = 3,42 <h—30
® TN T 112471 UOrem T osadns 5= S0

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

Figure VI1.12 : Position de N1, M1 et M1 sur la section transversale.

> Vérification si la section est partiellement comprimee :
(0,337 xh—0,81%X¢;) Xop, XxbXxh<N;(d—c¢;) — M,
3. =(0,337 x60—0,81 x6) x18,48 x 60 x 60 => (1) =1021,870kN.m
4. =N; X (d—c¢) —M; = 1167,60 x 1072(54 — 6) — 512,05 = 55,5 kN.m
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M; =N; Xe

Avec :

e=e +(3-¢)=342+(2-6)=2742cm
M, = 1167,60 x 27,42 x 10~ = 320,15 kN.m

(1) >(2) = Section partiellement comprimée, le calcul se ramene en flexion simple de la
méme section sollicitée par le moment.
» Vérification de I’existence des armatures comprimées

M 320150
"o, xbxd? 18,48 x 60 x 542

m = 0,099

1= 0,099 < ppg = 0,379 => A n’existe pas et ;

1000g, > 1000g, => o, = ;—ez 400 MPa

S

a=1,25(1—/1—-2p) => a =0,130
B=1-04a=>p=0948

» Détermination des armatures :

A = M; B 320150 1563 em?
LT G xBxd 400x0948x54 07
On revient a la flexion composée :
A=A ———=1563 — 22719 = _ 1298 <0 > A =0cm?
100x05 100x400
Sens x-X :

N=114471 KN M =92,43 KN.m

M 9243
N 1144,71

e= —0,00807m = 0,8cm<e= %zScm.

L'excentricité est inférieure a la moitié de la distance du noyau central - On a une compression

excentrée.

_ N—100 xB X oy,
1 100 X oy

!
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Chapitre VI Etude des portiques

. 1144710 — 100 x 60 x 60 x 18,48

— 2< [ 2
1 100 X 400 137,7cm* < 0 - A} = 0 cm*®.

Etat limite de stabilité de forme :

> Calcul de I’élancement

A= 3,46 x 1
= 3,46 X

AvVec :

;=07xL, [BAEL91/VI3]

=> 3,46 X % = 11,3 < max [50 167 X %] = 50 = La condition est vérifiée

Le calcul se raméne au calcul de la méme section en flexion composée sollicitée par :

L

e, = max<2cm; ﬁ) = 2cm

0,8 11,3

) A
=2=00133<075 >y = 1+02()* = 1+0,2(5)?%=1,02

e
h
{ N, =a; X N=1,02x1144,71 = 1167,60 kN

M'; = N; X(e+e,) X102 = 32,69 kN.m

» Position du point d’application de Ueffort N1 :

My 32,69

- = 0,0279m = 2,79 cm < £ =30 cm
N¢ 1167,60 2

e =

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

s .I:’.
A e
el T,
.V, .
M :

Figure VI1.13 : Position de N1,Mz et M’1 sur la section transversale.
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» Vérification si la section est partiellement comprimee :
(0,337 xh— 0,81 X ¢;) Xop XbXxh < N;(d—¢;) — M,
5. =(0,337x60—0,81x6) %1848 x 60 x60) => (1) =1021,870 KN kN.m
6. =N;x(d—c)—M; =1167,60 x 1072(54 — 6) — 325,92 = 253,07 KN.m
M; =N; Xe
Avec :
e=e; +(g—c) = 26,79 cm

M; = 1167,60 X 26,79 x 1072 =312,8 kN.m
(1) >(2) = Section partiellement comprimée, le calcul se ramene en flexion simple de la
méme section sollicitée par le moment.
»  Vérification de I’existence des armatures comprimées

__ My 312800
b S, Xbxd® 1848 x 60 x 542

p= 0,096 < Hag = 0,392 => A n’existe pas et ;

1000g, > 1000g; => o, = ;—ez 348 MPa

> a=125(1-/1-2p)=>a=0,127
» B=1—-0,4a=>p=0,949
» Détermination des armatures :

WMo s00
1T G xpxd 348x0949 x 54 >

On revient a la flexion composée :

N — 17’53 _ 1144710

= —-11,08<0—->A=0cm?
10005 100x348

A:Al_
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4¢mé Cas :
Sens x- X :

N=-130,61KN  M=96,89 KN.m

M 96,89

h
N:130,61:0,74‘1m:74,1cm>e = E:5(:1,1,1

L'excentricité n’est pas faible le ferraillage se feras en flexion compos¢ sans majoration des

efforts.

N étant I’effort de compression se trouve a 1’extérieure de la section qui est partiellement

comprimée donc le calcul se ramene en flexion simple avec un moment fictif : M = N X e
> Vérification de Pexistence de A' :
MF =NXe

Avec :
h
ey = e+<z—c) = 98,1 cm.

Me=N X e0=128,12 KN.m

Mg 128120
= = = 0,039
o, Xbxd*> 18,48 x 40 x 58,52

0

p=0,039 < Hap = 0,379 =>A n’existe paset; 1000gg > 1000g; => 65 = ;—e= 400 MPa

a=1,25(1—/1—-2u) => a =0,0497
B=1-04a=>p=0980

A= M, 128120
P 7 ogxpxd 400 x 0,980 x 54

= 6,05 cm?.

Apc = Ay — 10(1\I>< S oY T 110208><1:(§)0 = 2,85 Apc = 2,85 cm’
Sens y-y :
N=-130,61 KN.m M =-15,28 KN.m
e= M_1>28 0,116 m = 11,6cm>e = L 5,42 cm
N 130,61 12

146



Chapitre VI Etude des portiques

L'excentricité n’est pas faible le ferraillage se feras en flexion compos¢ 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 fictif : M = N X e

» Vérification de Uexistence de A’ :
Mg=NxXe
Avec :
ep—=e+ (g—c) = 35,6 cm.

Me= N X ep=46,49 KN.m

B Mg B 46490 00143
h e o, Xbxd® 1848x 60 x 542
i =0,0143 < pag = 0,379 =>A n’existe pas et ; 1000g; > 1000g; => o5 = ;—e = 400 MPa

a=1,25(1—-,/1-2p) => a =0,0181

B=1—04a=>f = 0,993

W Mi 46490 16 e
1T 6. xBxd 400x0993x54 0
A N 46490 _ )
Arc = Ay 10005 =216 = osa00 = 01 = Arc = 0.1cm

» Veérification de I'effort tranchant :

Ty =2753,38kN

TR 275338
" bxd 60x 54 x 102

T, = 0,85 MPa

Fissuration peut nuisible : T, = min [0,2 X f;ﬁ; 4 MPa| = 3,33 MPa
b

1= 0,85MPa <71, = 3,33 MPa
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» Diamétre des armatures transversales :

Q)Lmax 1'6

> = —=
@1 = 3 3 0,53 cm

Donc on prendra @; = 8 mm avec une nuance d'acier FeE235.
> Espacement des armatures transversales :
Suivant les régles BAEL 91
Ot < min (15(pL,40 cm,b+ 10 cm) = 2lcm =>4 =15 cm
Drapres les régles RPA 99/VV2003 : (zone 11-a)
Zone nodale : 8 t< min (109 ; 15cm) = 14 cm => §, = 10 cm

Zone courante : &< 15 =21cm=> §; = 15 cm

> Armatures transversales minimales :

k_lf_ 238 _ 296
€ h 60

3 <Ay <5=>Anp = 0,55% X b x 8 = 0,0055 X 60 X 10 = 3,3 cm?

> Détermination de la zone nodale : I
L
La zone nodale est constituée par les noceuds poteaux-poutres

L=2xh=120cm e ;
" _"
h = max (—;bl;hl; 60) = (—; 60; 60; 60) = 60 cm " n
6 6 h,I :

Longueur de recouvrement : L, = 4005 L....L

Figure V1.14 : La zone nodale.

> Armatures minimales :

Selon le BAEL 91 : Amin = max [0,2 X %i 8 X %

Selon le RPA : A min = 0,8%B
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: . bxh b+h ARPA
Poteaux Dimensions | AsaeL 0,2X To0 8x To0 0,008 % b x h
S-sol - 1¢r¢ étage (60x60) 7.2 9.6 28.3
26me étage - 46™¢ étage (55x55) 6,05 8,3 24,2
5éme étage - 7¢Me étage (50x50) 5 8 20
8éme étage - 106 étage (45x45) 4,05 7.2 16,2
116me étage - 126Me étage (40x40) 3,2 6,4 12,8

Tableau V1.4 : Tableau récapitulatif des sections des poteaux selon le BAEL et le RPA/V2003.

Remarque :
Les armatures des autres poteaux sont obtenues par le logiciel ROBOT EXPERT.

Le ferraillage est résumé dans le tableau suivant :

i A RPA _ A [cm?]
Sections Acal [cm?] Choix ) Recouvrement
[cm2] adopte
(60x60) 14,2 28,8 8T20+2T16 29,15 96
(55x55) 12,6 24,2 4T20+6T16 24,63 96
(50x50) 10,8 20 4T20+4T16 21,61 84
(45x45) 9,6 16,2 4T20+4T14 18,73 84
(40x40) 15,6 12,8 4T16+4T14 14,20 84

Tableau V1.5 : Tableau récapitulatif de toutes les armatures des poteaux.
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V1.2.3.1. Dessin de ferraillage des poteaux :

Ferraillage du poteau 1 (60x 60)

2720

2T18

60

2720

4720

pa

Vs

Figure 1V.15 : Ferraillage du poteau (60x 60)

Ferraillage du poteau 3 (50x 50)

50: 20

2T20

271186

50

—ra

2720

rs

rd

2716

Etude des portiques

Ferraillage du poteau 2 (55% 55)

2120

2T16

4716

55

I/

Fi

55 ,

F

4

Figure 1V.16 : Ferraillage du poteau (55x 55)

Ferraillage du poteau 4 (45 x 45)

45

45:45
2T0 4oy
L
\_ 2T14
| / 2T20
, 45 ,
L4 4

Figure IV.17 : Ferraillage du poteau 1 (50x 50) Figure 1V.18 : Ferraillage du poteau (45x 45)

Ferraillage du poteau 5 (40 x 40)

4. 40
T8 o144
\ ’
o 2T14
w ] &
\ L -+ 2716
P —

Figure 1V.19 : Ferraillage du poteau (40x40)
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V1.3. Conclusion :

Au terme de ce chapitre nous avant étudiés le ferraillage des différents éléments

principaux qui doit répondre aux exigences du RPA 99 modifié 2003 et du BAEL91.

La résistance, 1’économie sont des facteurs trés importants dans le choix de la section du
béton et de I’acier dans les éléments résistants de 1’ouvrage tout en respectant les sections

minimales requises par le réglement en vigueur.
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Chapitre VII Etude des voiles

VI1.1. Introduction

Les voiles sont des éléments structuraux verticaux en béton armé, ils peuvent étre définis
comme des éléments tridimensionnels dont une dimension (1’épaisseur) est négligeable devant
les deux autres.
Les voiles présentent une grande rigidité vis-a-vis des forces horizontales agissant dans leurs
plans. Par contre, dans la direction perpendiculaire a leurs plans, ils offrent tres peu de résistance
vis-a-vis des forces horizontales et ils doivent étre contreventés par d’autres murs ou par des
portiques. Leur rble principal est de rassurer essentiellement la transmission des charges et des
surcharges aux fondations, et de rependre les efforts horizontaux dus au séisme, vent et la

poussee des terres.

Dans notre structure ; on distingue deux types des voiles :

e Voile de contreventement,

e Voile périphérique au sous-sol.

VI11.2. Les voiles de contreventement

Dans notre projet, la structure est contentée par des voiles et portiques appelées
contreventement mixte, dans le but d'assurer la stabilité (et la rigidité) de I'ouvrage vis a vis des
charges horizontales.
Les voiles seront calculés dans les deux directions horizontale et verticale, le ferraillage vertical
sera calculé a la flexion composée sous un effort normal de compression N et des moments de
flexion Myx et Myy ; tandis que le ferraillage horizontal sera calculé pour résister a 1’effort

tranchant V, issues des combinaisons d’actions suivantes :

e 135G +1.50
« G+Q+E [RPA99/2003/V.5.2]

e 08GtE

Le ferraillage des voiles en béton armé est composé de :
e Armatures verticales concentrées aux deux extrémités du voile (de pourcentage pvo) et
d’armatures verticales uniformément reparties (de pourcentage pv).
e Armatures horizontales, paralléles aux faces des murs, uniformément réparties de
pourcentage pH

e Armatures transversales (épingles) (perpendiculaires aux parements du voile).
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L] ; N e ss

"Ai‘leﬂ
(aire B)

Figure VI1.1 : Disposition du ferraillage d’un voile et un schéma d’un voile plein.

> Armatures verticales :

Les armatures du voile sont sollicitées suivant deux sens, ils seront destinés a prendre les
effets de la flexion composée et calculé avec I’effort tranchant [RPA99/7.7.4], ils sont disposés

en deux nappes paralléles aux faces des voiles ; d’aprées [Article7.7.1.1].

! 100 em
Negb M
[

"
rl
"

T v

Myy t
)\—)ﬁ: $—wax }:{

Z

| e | e

Sens x-x Sens y-y

h

100 em

Figure VI1.2 : Les sollicitations de calcul du voile.

» Condition du RPA99 (version 2003) [7.7.4.1] :
v A chacune des extrémités du voile ~—> AV >4HAI0.
v En zone courante (section des aciers verticaux parallele aux parents du voile) :
A= [(L - 2a) x e)]x 0.10%.
A= (L xe x0.15%) - 2 Av.
A’v=max (Az1; A2).
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» Espacement des barres verticales :
e S=min (1,5e;30cm) ——> en zone courante.

e A chaque extrémité du voile (trumeau) : I’espacement des barres doit étre réduit de
moitié sur 1';)de la largeur du voile, cet espacement d’extrémité doit &tre au plus égale
al5cm.

e Le diametre des barres verticales du voile : @sll‘oe.

o Sonin 4 15 Av=4HALD
5/2=15cm SIS 30em
+—+ —t %
s T T : v
] » ] ] & A
\F;OHE Ii-'E?ﬂIéEﬂitéJ Zone courante ZJ-DILE d’EE‘IIéIEL‘i‘lﬁd
F F |d F
g2y L-2a -
3 F E

Figure VI1.3 : Disposition des armatures verticales dans les voiles.

» Armatures horizontales :
Les barres horizontales sont des armatures de répartition.

» Calcul des armatures horizontales :

A, >17u—0.3><ft28><k
boxS— ggxT®
2

» Regles communes pour les armatures verticales et horizontales :

e Les deux nappes d’armatures doivent étre liées avec au moins 4 épingles au metre

carré.

e Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers 1’extérieur.
e Section minimale des armatures verticales et horizontale des trumeaux est :
v" 0,15% de la section globale du voile

v 0,10% en zone courante.

e L’espacement des aciers horizontaux et verticaux : S; < min(1,5a;30 cm)

Longueur de recouvrement :

e 40¢ : pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des
efforts est possible.
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e 200 : pour les barres situées dans les zones comprimées sous 1’action de toutes

les combinaisons possibles de charges.
» Méthode de calcul :

On calcul les contraintes max et min par la formule de NAVIER BERNOULLI.
N M.V

e

Avec :

N : effort normal appliqué.

M : moment fléchissant appliquer.

A : section transversale du voile.

I : moment d’inertie.

V : distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée.

Pour le calcul du ferraillage :
1%" cas :
e Si(0y;0,) =20 — la section du voile est entierement comprimé, la zone

courante est armée par le minimum exigeé par le RPA 2003 (Amin =0,2% a.L)

2°Me cas :

e Si(0y;0,) <0 — la section du voile est entierement tendue (pas de zone

comprimé) on calcule le volume des contraintes de traction Ft

. . Fi
e Lasection des armatures verticales A, = f—t

e

On compare Av avec la section minimale exigée par RPA 2003 :
e SiAv<Anin=02%al — on ferraille avec la section minimale.

e SiAv>Amin=02%al — on ferraille avec Av.

La section des armatures horizontales est donnée par le pourcentage minimal qui est le suivant :
An =0,15% a.100 (1 ml).

3¢Mecas :

Si o1 et o2 sont de signe différent, la section est donc partiellement comprimée, on calcul alors

le volume des contrainte pour la zone tendue.
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VI11.2.1. Calcul de ferraillage du voile de contreventement :

Etude des voiles

Pour le calcul du ferraillage on choisit le voile le plus défavorable d’apres le logiciel « ROBOT

2016 » :

3,40m

v

A

547m
Figure VI11.4 : Voile le plus défavorable.

» Calcul des armatures verticales :

s 20cm

Les sollicitations sont données par ROBOT représentées sur le tableau si dessous :

Casl Cas 2
Mmax NCOI’I’ Nmax MCOI’I’
T [KN]

[KN.m] [KN] [KN] [KN.m]
535,50 -5342,66 19,72 -5710,09 204,31
Tableau VI1.1 : Tableau récapitulatif des sollicitations max.

547 cm
18" cas :

{Mmax = 535,50 KN.m

Neorr = -5342,66 KN

La section de calcul est de dimensions (20x547) cm

b =20 cm; h=547 cm

20cm

Av

Figure VIL.5 : Section de calcul.
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> Détermination la nature de la section du voile :

e Les caractéristiques geométriques du voile :

| - inertie du voile en (m?) :

| = 0,20x5,473

=2,727 m*
12

Q : surface en plan du voile en (m?) :
Q =0,20%5,47= 1,094 m?
V : la position de [’axe neutre en (m) :

v=L=2735m

2
e Les contraintes appliquées sur le voile :

_ N MxV _ 5342,66 , 535,50 X2,735
c,=—+ = +
Q I 1,094 2,727

0,= 5420,6724 KN/m?

oo N _MXV _ 534266 _ 53550 x2,735
b= 1,094 2,727

op= 4883,6014 KN/m?

L=547cm

Etude des voiles

ob =4883,601 KN/m?

ca =5420,6724 KN/m?

Figure VI1.6 : Schéma des contraintes appliquées sur voile au 1° cas.
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Chapitre VII Etude des voiles

caetonr >0 Lasection du voile est entierement comprimée, la zone courante est armée
Par le minimum exigé par le RPA

Calcul des armatures verticales

Amin = 0,15%xaxL (Amin en zone globale du voile par le RPA99/7.7.4.3).

On calcule le ferraillage pour une bande de 1m (L= 1m)

Amin =0,0015x20x100 = 3 cm?/ ml

Le diamétre :

200

— — D <20 mm
10

D<=—Ds<
On prend D =12 mm

L’espacement :

Selon le BAEL 91 [2] ;ona

St<min {2xa ;33 cm}

St< min {40; 33 cm}

St<33cm

Selonle RPA99[1]ona:

St<min {1,5xa; 30 cm}

St<min {3; 30 cm}

St<30 cm

Donc : St<min {StgaeL ; Strpa 99}

St<30 cm

On adopte un espacement de 20 cm.

Le choix de la section des armatures verticales est :
5T12=5,65 cm?/ml

Calcul des armatures horizontales :

D’apreés le RPA 99 (version 2003), on adopte le méme ferraillage que les armatures verticales
soient : 5T12=5,65 cm? /ml avec un espacement de 20 cm

Calcul des armatures transversales :

D’aprés le RPA 99 version 2003[1], dans le cas ou le diamétre des aciers verticaux est
inférieur ou égal a 12 mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison d’une densité

de 4/m? au moins ; on prend donc 4®6 par m2.
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Disposition des armatures :

Armatures verticales :
— Les arréts, jonctions et enrobages des armatures verticales sont effectués conformément
aux régles de béton armé en vigueur.
— La distance entre axes des armatures verticales d’une méme face ne doit pas dépasser
deux fois I’épaisseur du mur ni 33 cm. Selon le BAEL 91, et ne doit pas dépasser 1,5 de
I’épaisseur du mur ni 30 cm selon le RPA 99 version 2003 [1].
— A chaque extrémité du voile I’espacement des barres doit étre réduit de moitié sur 1/10
de la largeur du voile.

Cet espacement d’extrémité doit étre au plus égal a 15 cm

OnaSt=20 cm — St=="= 10 cm < 15 om ....... Vérifiée

L=547cm — %0:54,7

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de 10.
Elles doivent étre retournées aux extrémités du mur et au bord libre qui limitent les ouvertures
sur I’épaisseur du mur.

Les arréts, jonctions et enrobages des armatures horizontales sont effectués conformément
aux regles de béton armé en vigueur St< min (1,5a ; 30 cm).

Le diameétre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10 de

I’épaisseur du voile.

2tme cag

Nypax = -5710,09 KN
Meopr = 204,31KN

» Détermination la nature de la section du voile :

Les caractéristiques géométriques du voile :

L . 547 cm
| : inertie du voile en (m?) :
_0,20%x5,473 _ 4
| = 0 =2,727 cm 20
Av
Q : surface en plan du voile en (m?) :
Q =0,20%5,47 = 1,094 m? Figure V 11.7: Section de calcul.

V : la position de I’axe neutre en (m) :
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Chapitre VII Etude des voiles

V:§:2,735m

> Les contraintes appliquées sur le voile :

MxV _ 5710,09 + 204,31 x2,735
I 1,094 2,727

_N
Ga—5+

0,= 5424,37 KN/m?

_ N MxV _ 5710,09 204,31 x2,735

G —_—— - p—
b™ g 1,094 2,727

op= 5014,5513 KN/m?

Ce qui donne le diagramme des contraintes suivant :

L=5,74

ob =5014,551 ca = 5424,37

Figure VI1.8 : Schéma des contraintes appliquées sur voile au 2°™ cas.

caeton >0 La section du voile est entierement comprimée, la zone courante est armée
Par le minimum exigé par le RPA
» Calcul des armatures verticales
Amin = 0,15%xaxL (Amin en zone globale du voile par le RPA99/7.7.4.3).
On calcule le ferraillage pour une bande de 1m (L= 1m)
Amin = 0,0015x20x100 = 3 cm?/ ml
> Lediamétre :

a 200

On prend D =12 mm
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» L’espacement :
Selon le BAEL 91 [2] ; on a
St<min {2%a ;33 cm}
St<min {40; 33 cm}
St<33cm
Selonle RPA99[1]ona:
St<min {1,5x%a; 30 cm}
St<min {3; 30 cm}
St<30 cm
Donc : St< min {StgaeL ; Strpa 99}
St<30 cm
On adopte un espacement de 20 cm.
Le choix de la section des armatures verticales est :
5T12=5,65 cm?/ml

» Calcul des armatures horizontales :
D’aprés le rpa 99 (version 2003), on adopte le méme ferraillage que les armatures verticales
soient 5t12=5,65 cm?2 /ml avec un espacement de 20 cm.

» Calcul des armatures transversales :
D’apres le RPA 99 version 2003[1], dans le cas ou le diametre des aciers verticaux est
inférieur ou égal a 12 mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison d’une densité

de 4/m2 au moins ; on prend donc 4®6 par m?.

Disposition des armatures :

Armatures verticales :

— Les arréts, jonctions et enrobages des armatures verticales sont effectués conformément
aux regles de béton armé en vigueur.

— La distance entre axes des armatures verticales d’'une méme face ne doit pas dépasser
deux fois I’épaisseur du mur ni 33 cm. Selon le BAEL 91, et ne doit pas dépasser 1,5 de
I’épaisseur du mur ni 30 cm selon le RPA 99 wversion 2003 [I].
— A chaque extrémité du voile I’espacement des barres doit étre réduit de moitié sur 1/10

de la largeur du voile. Cet espacement d’extrémité doit étre au plus égal a 15 cm

- OnaSt=20cm— St:? =10cm< 15 cm ....... Vérifiée
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L= 547cm — —=54,7

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de 100.
Elles doivent étre retournées aux extrémités du mur et au bord libre qui limitent les
ouvertures sur 1’épaisseur du mur.

Les arréts, jonctions et enrobages des armatures horizontales sont effectués
conformément aux regles de béton armé en vigueur St< min (1,5a ; 30 cm).
Le diametre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10 de

I’épaisseur du voile.

> Contrainte limite de cisaillement :
T=19,72 KN
Tu = 0.2xf1pg=0.2 x25=5 MPa

e : épaisseur du linteau ou du voile
d : hauteur utile =0,9h

_ 14T _  1,4x19720

= = 0,03 MPa < Tu =5 MPa— Condition Vérifié
exd 20%(0,9%547)100

Tu

Pas de cisaillement.

» Les armatures horizontales :

At S Tu —> { k = 0 (pas de reprise de betonnage )
b0X5t1_09X<f_e> o = 90°
) ,YS

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

. VI1.2.2. Dessin de ferraillage :

T12 T12
e=10cm T12/=20cm e=10cm
[ D D a0 ]
T10 -/
e=20cm ep 6 =10
/ 60 / 487 / 60 7
Y- A7 /
/ 607 7/

Figure VI1.9 : Ferraillage du voile de contreventement.
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VI11.3. Voile périphérique

Selon le [RPA99/V2003-Article7.5.2.1] Les ossatures au-dessous du niveau de base,
formées de poteaux cours doivent comporter un voile périphérique continu entre le niveau des

fondations et le niveau de base.
VI11.3.1. Détermination des sollicitations :

» Calcul de ’effort N :
Ppr = ybxVb
vb=2500 Kg/m3
Vb=1xhxe =1x3,1x0,20 = 0,62 m3
Avec :
h=H- 30 =310
H : hauteur du sous-sol.
h : hauteur du voile.
Ppr=2500x0,62 = 1550 Kg

v' Etat limite ultime (E.L.U) :
N=1,35x 15,50= 20,925 KN

v’ Etat limite de service (E.L.S):
N = Ppr= 15,50 KN

> Calcul de la poussée des terres :

340cm

Figure V1.10 : Contrainte du voile périphérique.
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h : la hauteur de voile ; h= 340
@ : Angle de frottement ; ¢ = 30°
¥ : Poids volumique des terres ;y = 1600 Kg/m3

K, : Coefficient de poussée des terres ;

K, = tg? (% - g) —> K, = 0,333

> Calcul des contraintes :
oi =K, XyXh

h=0=> 0, =0KkN/m?

h =310 => 0, = 0,333 X 16 X 3,10 = 16,52 kKN/m?

Etude des voiles

On va considérer le voile comme un panneau qui s’appuie sur 4 cOtés avec une charge

uniformément répartie q.

0,5M,

0.3 M; 0,85M,

e e

e

0,7 5M,
T T T o T

0,3M, <

Figure VI1.11: Panneau utilisée avec le diagramme des moments fléchissant.

o, + 0y

q=—F>—=>q=826 kN/m?

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

Ty = 1,35 x q = 1115,1 daN/m?

Pour une bande de 1m de largeur : q=1q, X 1,00 = 1115,1 daN/ml
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Chapitre VII Etude des voiles

v’ Etat limite service (E.L.S) :
Tser =826 daN/m?
Pour une bande de 1m de largeur :qger = Qger X 1 m = 826 daN/ml
Calcul des sollicitations

» Coefficient de poisson :
v=0 ELU (béton fissuré)
v=0,2 ELS (béton non fissuré)

L 310
&:E ; avec lx31y=>§:m:0'77>0'4

Donc, la dalle porte suivant deux sens.

},l; = 0,0598 u)s(er = 0,0663
ELU : u _ S: ser _
Hy = 0,542 Hy = 0,670

v Etat limite ultime (E.L.U) :
My = pl X qy X 1§ => My = 481dN.m
My =p x My =>My =260,7dN.m
v’ Etat limite service (E.L.S) :
MSE" = ST X qger X 12 => M§® = 395,028 dN.m
M§Er = pSer X M§TT => Mj°" = 264,67dN. m
» Calcul de I’enrobage :

La fissuration est considérée comme préjudiciable=>a = 2 cm

h 20
<L — = — = = =
@max_lo 10 2 cm => on prendra® = 1 cm
CX:a-I_E __(Cx=25cm
) _>{Cy=3,5cm
Cy=a+®+§
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» Les hauteurs utiles :

dy =h-C;= 20-25=175cm

dy=h-C, = 20-35=165cm

Etude des voiles

y
Sens x-x Sens y-y
Combinaisons ELU ELS ELU ELS
Moment en travée [daN.m] 408,85 335,77 195,52 198,50
Moment en appui [daN.m] 144,30 118,50 130,35 132,33

Tableau VI1.2 : Tableau récapitulatif des sollicitations.

VI11.3.2. Calcul de ferraillage du voile de périphérique :

Le ferraillage est le méme en appui et travée donc on prend le max.

» En travées (sens X-X) :

A

|

100

I

17,

LA

Figure VI11.12: Section de calcul en travée.

v’ Etat limite ultime (E.L.U) :

MY = 4088,5 N.m
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Chapitre VII Etude des voiles

» Vérification de I’existence des armatures comprimeées :

oMy 4088,5 00094
b S, xbxdZ 14,17 x 100 x 17,52

p=0,0094 < p,_= 0,392 => An’existe pas et ;

f
1000g, > 1000g, => o, = 8—6 = 348 MPa

S

a=125(1-,/1-2u) =>0a=0,0118

B=1-040=>p = 0,995

> Détermination des armatures :

oo ME 4088,5 06y e
TG xpxd, 348x0,995x175 0 M

» Condition de non fragilité :

A, =023, -d % = 0,23.100-17,5-%) =211cm?/ml

e

Al = max (Acal, Amin) = 2,11 cm?/ml

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

(T10 —» e=20cm).

v Etat limite de service (E.L.S) :
MSer = 335,77 da N.m

_15><A_15><3,93_059
b 100 "

E=2xdxD=2x17,5x0,59 = 20,65

Y1:_D+ D2+E:>Y1:4',34cm
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b X Y3 , 100 x 4,343
L =—5—+15XAd-Y)? = ————

+ 15 % 3,93 (17,5 — 4,34)*

I, = 10837,145 cm*

_ Mg 33577
1 10837,145

0,31

op, = KXY, => o, = 1,3454 MPa
os = 15K X (d —Y;) => 05 = 61,194 MPa
Fissuration préjudiciable :

G_b = 0,6 XfCZS => G_b: 15 MPa

2 2
0_S=min(§><fe;150><r])= (§><400;150><1,6)=240MPa

{cb = 1,3454 MPa < Gy

o, = 61,194 MPa < o => Les armatures calculées a I’ELU seront maintenues.

» Entravée (sens Y-Y) :
v’ Etat limite ultime (E.L.U) :
Mgy, = 195,52 daN. m
» Vérification de I’existence des armatures comprimées :

oMy 1955,2
~opxbxdZ 14,17 x 100 x 16,5

m = 0,005

u=0,005<p, =0,392 => A n’existe pas et ;

f
1000g, > 1000g, => o, = 8—‘* = 348 MPa

S

a=1,25(1—-,/1-2p) => a =0,0062
B=1-04a=>p=0997

» Détermination des armatures :

u
u _ Mgy _ 1955,2
Y " osxBxdy  348x0,997x16,5

= 0,341 cm?
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» Condition de non fragilité :

A =0,23-by - fT =o,23-1oo-16,5-% _1.99cm?/ml

e

AY = max(Aq; Apin) => AY = 1,99 cm?

» Choix des armatures :
5T10 — A=3,93 cm?/ml
(TLIO —>» e=20cm)
v Etat limite de service (E.L.S) :
Mg~ = 198,50 daN.m

_15><A_15><3,93_059
b 100 "

E=2xdxD=2x16,5x0,59 =1947

Y, =-D++/D?+E=>Y, =3,86cm

b x Y3 100 x 3,86

+15 X A(d—Y,)? = 5 + 15 % 3,93 (16,5 — 3,86)2

L

I; = 11335,499 cm*

Mger 1985

K==~ = T1335.499

= 0,175

op = KXY =>o0p = 0,6755 MPa

o5 = 15K x (d — Y;) => o, = 33,18 MPa

Fissuration préjudiciable : G, = 0,6 X f.,g => 6 = 15 MPa

2
o_szmin(gxfe;150><n> => 65 = 240 MPa

= 0,6755 MPa <oy Lo A i
{Gb &= %b —> Les armatures calculées 2 I"ELUR seront maintenues.

6s = 33,18 MPa < G
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» Conclusion :
Le ferraillage sera deux nappes, T10 espacés de 20 cm pour le ferraillage vertical.

Pour le ferraillage horizontal, on adopte deux nappes de T10 espacés de 15 cm.

VI11.3.3. Dessin de ferraillage :

¢ _Ef/i

T10 e=20

340

20

Figure VI1.13 : Ferraillage du voile périphérique.
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CHAPITRE VI Etude des fondations

VIII.1. Introduction

Les fondations sont les ¢léments d’assises de la structure, qui sont en contact avec le sol
auquel elles transmettent les charges venant de la superstructure (poteaux, voiles...) c’est

I’enjeu essentiel de la construction de 1’ouvrage.

Ils servent a transmettre au sol support les charges provenant de la superstructure a
savoir le poids propre ou les charges permanentes, les surcharge d’exploitations, les surcharges
climatiques et sismiques.

Pour déterminer le type de fondation qui convient mieux a supporter 1’ouvrage, il est
nécessaire de procéder a un calcul préliminaire a fin d’adopter une solution qui parait
satisfaisante et convenable avec notre structure, 1’ingénieur réalise une étude sur la capacité
portante du sol, I’environnement de 1’ouvrage, les forces mise en jeu et les tassements
admissibles. La nature du terrain va déterminer en grande partie le type de fondation a utiliser,
Le choix du type de fondation se fait selon :

- Lanature et le poids de la superstructure.

- Laqualité et la quantité des charges appliquées sur la construction.

- Laqualité du sol de fondation.

Il existe plusieurs types de fondations dont :

a) Fondations superficielles :
- Semelles isolées.
- Semelles filantes.

- Radier général.

b) Fondations profondes :
- Semelles sur puits.

- Semelles sur pieux.

VI1I1.2. Calcul des semelles

» Semelle isolée :

v Dimensionnement :

Pour le dimensionnement des semelles, il faut que :
o Lasemelle soit assez rigide pour que la réaction du sol puisse étre considérée comme

uniforme ;
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CHAPITRE VI Etude des fondations

e La résistance a l'effort tranchant soit assurée : il est nécessaire de prevoir des aciers
verticaux ;

e La contrainte sur le sol soit compatible avec la résistance de celui-ci et

e Les tassements n'entrainent pas de désordres dans la superstructure ou soient
compatibles avec les conditions d'utilisation.

v" Calcul des semelles :

e Semelle de centre :

N = 2450,93 KN b
e
050 = 1,6 bars
o = N < Esol A-B2> —N
A-B — O sol
A_a A_a A
B b B b
* B >
a
A:(E]- B Figure VIII1.1 : Semelle isolée.
Avec: a=60cm; b=60cm
60
A= -B

60 2450 93
B > = 391,38 cm
60 O-SOl

= Onprend: A=B>391,38 cm

e Semelle de rive :

N =1994,45
G501 = 1,6 bar
o = N < g'sol A-B2> —N
A-B — O sol
A_a A_a
B b B b

Avec: a=60cm ; b=60cm
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| CHAPITRE VIII Etude des fondations

60

A=(=)-B

. N _ [60 199445
60 Tug 16 e

= On prend : A=B > 353,06 cm

v Conclusion :
D'aprés le pré dimensionnement des semelles on conclut que ces derniéres se chevauchent
suivant une seule direction car la capacité du sol est faible, donc les semelles deviennent trés
larges et tendent a occuper tout I’entraxe des poteaux, pour cela on a opté pour un radier général
type nervuré comme fondation.
Ce type de fondation a plusieurs avantages :
v Il augmente la surface de la semelle (fondation).
v Il minimise la forte pression apportée par la structure.

v Il est facile a exécuter et plus économique.

VI1I1.3. Etude du radier
Le radier est une fondation superficielle travaillant comme une dalle pleine renversée reposant
sur des nervures.

Le calcul suivant est présenté pour le panneau le plus défavorable.

FPoteau b

=
Mervure —! f [~

hN

ht || | /

|— Dalle dus radier

Figure VI11.2: Schéma du radier général.
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VI11.3.1. Prédimensionnement du radier :
Pour des raisons pratiques, le radier va déborder de 100 m de chaque coté.

Le radier est assimilé a un plancher renversé appuyé sur les murs de I’ossature. Ce radier est

supposeé infiniment rigide soumis a la réaction uniforme du sol.
» Condition forfaitaire :

Epaisseur du radier :

hq : Epaisseur de la dalle : doit satisfaire la condition suivante

h >Lmax
- 20

Distance maximale entre deux files successives Lmax= 5,55 m
he¢>27,75 cm
h, : Epaisseur de la nervure : doit satisfaire la condition

Lmax
10

hn>

hn> 55,5 cm
» Condition de non cisaillement : [CBA A.5.2.2/A5.1.1]

Ty < Ty = min(0,1f_,,,4MPa) => 7, = 2,5 MPa (Fissuration prejudiciable)

== T <5 [BAELOV/AS.L1]
. _qxL Ny x 1ml
u 2 ' Srad
qxL _NyxLxIml N, xL _ N, ¥ L
T, = = = <7,—>h>

C2xbxd  2S,gxbxd  2S,.4x (09 xh) 28 g * (0,9 x )

Nu =80179,16 KN
S=476,4352 m?
hg > 27,75 cm

On pend hd = 60 cm.
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v" Nervure :

a) Condition de rigidité :

Pour qu’un plancher soit rigide, il faut que : L < gLe

L=l eiaz BXP i DoExiesp, = |[EXEXI
e~ 47 Iaxp U7 =7 ke T TKxb

K : coefficient de raideur du sol.

Pour un sol de densité moyenne, K= 40 MN/m® [HENRY THONIER] ; Conception et calcul des

structures de batiment ; tableau de page 277).

E : module d’Yong du béton (E=3,21.1O4 MPa);

L : bxh?3
| : inertie du radier ; I = a
12
4
h>[2(2) =>h=0835 m
E\n

hn = 1,00 m.
b) Condition de coffrage :

555
b> R =55 _555em
10 10
b=60cm

c) Condition de la fleche :

Lmax Lmax

<h<
15

=>37<h <555
h=50cm
d) Condition de non poingonnement : [CBA 93/ A.5.2.4.2]

Nu<0,045x Ug xhx e (1)

C
T

N, : Charge maximale appliquée par les poteaux sur le radier, calculée a I’E.L.U.
Uc: Périmétre du contour cisaillé sur le plan moyen du radier.

h : Epaisseur totale du radier.

Pour notre structure,

Qumax= 2450,93 kN appliquée par un poteau de section carré (60x60) cm?2.
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CHAPITRE VI Etude des fondations

aj=a+h

b —b+h_’U°= 2 (a+b+2h)
=

U,= 2+(a; +b;) et {
a: section du poteau le plus sollicité

Nu < 0,045 x 2(0,6 + 0,6 + 2.h)h. 25.10°

L’inégalité (1) devient : 4500h? 4+ 2700h — 2450,93 >0 =>h > 0,50 m

Pour satisfaire les conditions suivantes, soit h, = 100 cm.
Epaisseur de la dalle du radier : h =50 cm

Dimensions de la nervure : h =100 cm

b=60cm

Nervures

hn=100 cm

— I hq = 50cm

h= 150 cm

Dalle du radier

Figure VI111.3 : Dimensions du radier.

VI11.3.2. Pré dimensionnement des poutres :
Les dimensions des poutres doivent satisfaire les conditions suivantes :

03h < by<0,7h; 45<bo< 105

. (L-bo L) )
min —
b < ( 2’10/’

b=2b, + by ”I
Ly =526 cm ; Ly,= 555 cm. h°£

Figure VI11.4: Dimensions de la poutre.

e
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Type des poutres h [cm] ho [cm] bo [cm] b1 [cm] b [cm]
Poutre principale 150 50 60 60 180
Poutre secondaire 150 50 60 60 180

Tableau VI11.1: Tableau récapitulatif des dimensions des poutres.

»  Surface nécessaire :
Pour déterminer la surface du radier il faut que : 6max < 6 sol
NSEI‘ Nser

0-max:S ] < Osol = Snéc >
néc max

Nser = 80179,16 KN

80179,16 _

> Snec > = 501,12 m*> S pa = 476,4352 m?
1,6x100

osol = 1,6 bars

» Constatation :
On constate que la surface nécessaire S ¢, et supérieur a la surface du batiment S ,; (S nsc > S bat),

alors on a besoin d’un débord qui est calculer par la formule suivante :

h 150
[ 4 > max (7 ;30cm) = max (T ;30cm) =75 cm

Donc on ajoute au radier un débord de largeur Z 4 = 1 m de chaque cote.
D’ou :
S radier = Spat + la X P
Sradier : SUrface du radier
P: le périmetre du batiment.
S radier = 476,435 + 1 X 97,95 = 586,71 m?
Donc la surface totale du radier est de 586,71 m?.
VI11.3.3. Détermination des sollicitations :

» Caractéristiques du radier :
h =150 cm; hq = 50 cm; hy = 100 cm.
e Surface du radier : S, gjer = 586,71 m?
e Moments d’inertie :

Iyx= 154158.4089 m*: Iyy= 85408.3740 m*
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CHAPITRE VIII

e Centre de gravite :

Xc=10.45m

Yc=14.04m

> Combinaisons d’actions :

v’ Etat limite ultime (ELU) :

Etude des fondations

Formule

Nu [KN]

Mx [KN.m]

My [kN.m]

(1,35G+1,5Q)

109847,59

264,57

-52,09

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

Tableau VI11.2 : Tableau récapitulatif des sollicitations a I’ELU.

Formule

Nu [KN]

Mx [KN.m]

My [kN.m]

(G+Q)

80179,16

194,76

-37,91

Tableau VI11.4 : Tableau récapitulatif des sollicitations a I’ELS.

Situation accidentelle (ACC) :

Formule

Na [KN]

M, [KN.m]

My KN.m

(G+Q+E)

79359,24

179,74

155,22

Tableau VI11.3 : Tableau récapitulatif des sollicitations a 1’état accidentel.

Avec:

My/c = Z (MX + Fy X (xi — Xg))

My =X (My +Fy x (yi = Yg))
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CHAPITRE VI Etude des fondations

> Vérification des contraintes sous radier :

L P V'

Figure VI1.5: Distribution des contraintes sous le radier.

Mu
012 = i 7V
Osol — 1,6 bar

Suivant [’article de RPA99/V2003

_ 30'1+O'2
Om = _4

01,2- Contraintes du sol sous la structure

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

M,
+_

012 = I

cn|z

N, = 109 847,59 kN
Suivant I'article de RPA99/V2003[10.1.4.1]

Oadm = 6;101 = 1,33 X G50 = 2,13 bars

Sens X-X :
[N M ] < 10-2 10984759 | 26457 ] < 10-2
= |— _ => = ,
%127 g+ T Vx 012 58671 - 154158.4089

o, = 1,87 bars < 6,4 ; 0, = 1,87 bars < 6,41,

301+
La contrainte moyenne : ooy = —-—=

= 1,87 bars
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| CHAPITRE VIII Etude des fondations

Sensy-y :
N M, 109847,59 52,09
012 = [Ei I ] X075 => 01, = 586,71 ~ 85408.3740 '14’04] X107
0, = 1,87 bars < 6,4y, ; 02 = 1,87 bars < 6,4m
La contrainte moyenne : 6oy = 20149 1,87 bars
v Etat limite service (E.L.S)
N = 80179,16kN
Sens xX-x :
N M, 80179,16 194,76
012 = [s T V"] X107 =>012 = | =51 * T5a158.4080 0% ] X107

0, = 1,36 bars < 6,4y, ; 02, = 1,36bars < 6,4,

30,+0;

La contrainte moyenne : oy,oy = = 1,36 bars

Sensy-y :

[N oMy ] 102 o 8017916 3791 .1 .
= —_— X = = .14, X
%12 = g+ T W 912 = |T586,71 — 85408.3740

0, = 1,36 bars < G,qy ; 02 = 1,36 bars < 6,41

30'1+0'2

La contrainte moyenne : ooy = = 1,36 bars
Situation accidentelle :
N, = 79359,24 kN
Sens X-X :
~ [N+ M, ]X 0o _[7935924 17974 .
%127 |gE T Wx 7 %127 758671 — 154158.4089

o; = 1,35 bars < G,9m ; 02 = 1,35 bars < 6,41

361+(52

La contrainte moyenne : 6oy = = 1,35 bars

Sensy-y:

79359,24 + 155,22
586,71 ~ 85408.3740 °

612 =[5 2 v x 102 => 0, = 14,04 | x 1072
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CHAPITRE VI Etude des fondations

o, = 1,35bars < Guq;m ; 02 = 1,35 bars < Gugim

. 361+
La contrainte moyenne : Gyy,oy = 014 %2 = 1,35 bars

VI1I1.4. Ferraillage du radier
VII1.4.1. Ferraillage de la dalle :
e Le calcul se fait pour une bande de 1m de largeur en flexion simple.
e Lafissuration est considérée comme préjudiciable.
» Détermination des efforts

Pour une bande de 1m :

q=0mnm
v’ Etat limite ultime (ELU) :
qu= 187 KN/ml
v’ Etat limite de service (ELS) :
gs= 136 KN/ml
v" Situation accidentelle :
ga= 135 KN/ml
Lx (m) | Ly(m) p Ky Hy Mx (KN.m) My (KN.m)
E.L.U 5,26 5,55 0,94 0,0419 0,864 216,78 187,30
E.L.S 5,26 5,55 0,94 0,0491 0,906 184,75 167,38
Tableau VI11.5 : Tableau récapitulatif des moments fléchissant en [KN.m].
Combinaison ELU ELS
Moments Mt [KN.m] Ma [KN.m] Mt [KN.m] Ma [KN.m]
Sens X-X 162,585 108,391 138,5625 92,375
Sens Y-Y 140,475 93,65 125,535 83,69

Tableau VI11.6 : Tableau récapitulatif des sollicitations en appuis et travées en [kN.m].
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CHAPITRE VI Etude des fondations

Calcul des armatures :

» Calcul de ’enrobage :

La fissuration est considérée comme préjudiciable=> a = 2cm

Brnax < 111—3 Avechp=50cm. . ( .................................... :

.. @2 e
50 Gy _. . ¢
Dmax < 0= 5cm => on prendra ® = 2 cm a .
7 A 7
CX =a-+ 9 . .
2 Figure V111.6 : Enrobage de la dalle du radier.
Cy =a+0+ 2

2
CX=2+§=3cm

2
Cy=2+2+5=5cm

dy =hy-C,=50-3=47cm
dy =hy- C; = 50-5=45cm

» Calcul du ferraillage de la dalle pleine :

Sens X-X : —

A. En travée : 50
v' Etat limite ultime (E.L.U) :

Mg, = 162,585 kN.m 100

Y |
= I

Mgy 162585
opxbxdZ  14,17x100x472

u= = 0,051 Figure VII1.7 : Section de calcul en travée x-x.

w=0,051< p = 0,392

=> A’ N’existe pas et ;1000e; > 1000g; => 05 = == = 348 MPa

a=1,25(1-,/1-2p) =>a= 0,065
B=1-04a=>p=0974

A = M 162585
oo xBxd, 348x0,974 x 47

= 10,20 cm
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CHAPITRE VI Etude des fondations

» Condition de non fragilité :

Pour ladalle : A,;, =0,23-b-d % = 0,23-100'47-5—610 =5,67cm?/ml

e
AY = max(Acap; Apin) => AY = 10,20 cm?
» Choix des armatures :
6T16 —>» A =12,06cm?
(T16 — e=15cm)
v Etat limite de service (E.L.S) :
MET = 138,562 KN.m

D_15><A_15><12,O6
b 100

= 1,809 cm

E=2xd,xD=2x47x 1,809 = 170,046 cm?

y; =-D++/D2+E =-1,809++/1,8092 + 170,046 = 11,35 cm
[ = b xy3
3

+ 15X Ax (d—y;)?

| _ 100 x 11,35°

3 + 15 % 12,06 x (47 — 11,35)? = 278647,7260 cm*

. M§"T 138562
T 1 278647,7260

= 0,48

op, = KXy, = 5448 MPa < 6, = 0,6f.,5 = 15 MPa

o =15xkx (d—y;) =15 % 0,48 x (47 —11,35) = 256,68 MPa
2

O, = min [gfei 110/nftj MPa] = 201,63 MPa

0p < 0, = 15 MPa
os > 05 = 201,63 MPa

} ==> le ferraillage calculé a I’ELU ne convient pas pour I’ELS.
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CHAPITRE VIII

> Détermination des armatures a I'état limite de service :

MS, 138562

_ _ = 0,0031
h e G xbxdZ 201,63 x 100 x 472

m=0,0031 — f1=0,9091—> K;=40,01

> Vérification de I'existence des armatures comprimées :

_ 0S5 201,63
Op=—",

1 soor = 5,03 MPa < ob = 15MPa = A'n'existe pas

Mser 138562
—— = = 16,08 cm?
osxf1xd 201,63%x0,9091%x47

> Choix des armatures :
8T16 ——» A=16,08 cm?/ml

(T16 —>» e=15cm)

Etude des fondations
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CHAPITRE VI Etude des fondations

B. . Enappuis:
v’ Etat limite ultime (E.L.U) :

MY, = 108,391 kN.m 50 | a7

M3y 108391 0.034
= = =0, 100
e oo XxbxdZ 14,17 x 100 x 472 - *
u=0,034 <y, =0,392 Figure V111.8 : Section de calcul en appuis x-X.

=> A N’existe pas et ;1000¢, > 1000g => o, = = = 348 MPa

a=125(1—-.1-2p) =>a =0,043
B=1-04a=>p=0983
Détermination des armatures :

oo M& o3t o
= o X Bxd,  348x 0983 x 47 _ O/ Hem’/ml

» Choix des armatures :
6T14 __, A=9,24 cm?#ml

(T14 —>» e=15cm)

> Etat limite de service (E.L.S) :
MSeT = 92,375 kN.m

_15x A 15x9,24
" b 100

= 1,386 cm

E=2xdy,xD=2x47x 1,386 = 130,284 cm?

y, = —-D++D2+E =-1,386 41,3862 + 130,284 = 10,11 cm

I_bef

+ 15X Ax (d—y;)?

[ = 100 x 10,113

3 + 15 % 9,24 x (47 — 10,11)? = 223 062,35076 cm*

K M§" 92375 _
T 1 223062,35076

0,41
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CHAPITRE VI Etude des fondations

o, = KXy, = 4,145 MPa < oy, = 0,6f.,5 = 15 MPa

o, =15xkx (d—y,) = 15 X 0,41 X (47 — 10,11) = 226,87 MPa

2
05 = min [gfei 1104/nftj MPa] = 201,63 MPa

op < 0p = 15 MPa } i s . ,
==>
6, > 57 = 201,63 MPa le ferraillage calculé a ’ELU ne convient pas pour I’ELS.
> Détermination des armatures a I'état limite de service :

M 92375
ogxbxdZ 201,63 x 100 x 472

m = 0,002

m=0,002 — p;=0,9749—> K;=183,83

» Verification de I'existence des armatures comprimées :

0S 201,63

=] T = W09 MPa < ob = 15MPa = A'n'existe pas

Op

Mser 92375

=— = = 9,99 cm?
TsxB1xd  201,63X0,9749x47

» Choix des armatures :
7T14 ——» A=10,78 cm?/ml

(T16 —» e=15cm)

Sensy-y :

En travée A

v’ Etat limite ultime (E.L.U)

50
Mgy = 140,475 KN.m

Mg, 140475 100
n=—>y—= = 0,049 b +

opxbxdy  14,17x100x45?

u= 0,049 <y, = 0,392 Figure VI11.9: Section de calcul en travée y-y.

=> AN’existe pas et ;1000g, > 10008, => o = -* = 348 MPa

a=125(1—-,/1-2p) =>a = 0,063
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CHAPITRE VI Etude des fondations

B=1-04a=>B =09748

> Détermination des armatures :

oo My waoars L
YT G XBxd, 348x09748x 45 cocm/ml

» Condition de non fragilité :

Avin =0,23-b-d % = 0,23-100-45-42—(’)10 =5,43cm?/ml

e
A} = max(A.; Amin) => AY = 9,2 cm?
» Choix des armatures :
6T16 —» A=12,06 cm2/ml
(T16 —>» e=15cm)
v' Etat limite de service (E.L.S) :

Me" = 125,535 kN.m

p_15xA _15x1206

b 100 = 1,809 cm

E=2xd, xD=2x45x 1809 = 162,81cm?

y; = -D++/D2+E =-1,809 +/1,8092 + 162,81 = 11,07 cm

bef

= + 15X A X (d—y;)?
= 100 x 11,073

3 +15x 11,07 x (45 — 11,07)? = 246 577,8774 cm*

‘ M3 125535
1 246577,8774

0,51

o, = KXy, =5,6457 MPa <6, = 0,6f.,5 = 15 MPa

6s =15 X kx (d—y,) = 15 X 0,51 X (45 — 11,07) = 259,5645 MPa

2
Gs = min [§fe; 1104/nftj MPa] = 201,63 MPa
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CHAPITRE VI Etude des fondations

6, < op = 15 MPa

o, > 6, = 201,63 MPa} ==> le ferraillage calculé a I’ELU ne convient pas pour I’ELS.

> Détermination des armatures a I'état limite de service :

oMy 125535 0,003
H e oo xbxdZ 201,63 x 100 x 452

m=0,003 — P1=0,9699 —> K;1=155,52

» Verification de I'existence des armatures comprimeées :

OS I

cb:—:2°1‘63 = 1,29MPa < ob = 15MPa = A'n'existe pas.
Kl 155.52
Mser 125535

s=— = = 14,26 cm?
GsxB1xd _ 201,63X0,0699x45

> Choix des armatures :
8T16 —»A=16,08 cmZ/ml

(T16 —»e=15cm)

A. En appuis :

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

MY, = 93,65 kN.m 50 SRS
MY, 93650 —

w= > = > = 0,032

op XxbxdZ 14,17 x 100 X 45 \ 100 \

I I

p=0,032 <y, =0,392 Figure VI111.10 : Section de calcul en appuis y-y.

=> AN’existe pas et ;1000g; > 1000g; => 05 = g—e = 348 MPa

a=125(1—-,/1-2p)=>a =004
B=1-04a=>p=0984

> Détermination des armatures :

oo My oss0 o,
W TGy xBxd, 348 x0984x 45 cm®/ml.

> Choix des armatures :

6T16 —p A=9,24cm?m
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(T16 —pe=20cm)
v’ Etat limite de service (E.L.S) :
MSSF = 83,69 kN.m

_15x A 15x9,24
b 100

= 1,386 cm

E=2xdyxD=2x45x1,386 = 124,74 cm®

yi=-D++/D2+E =-1,386 +/1,3862 + 124,74 = 9,67 cm

3
I=%+15><A><(d—y1)2

100 x 9,673
1= — +15x 9,67 x (45 —9,67)? = 209511,445 cm*
83690 04
©209511,445

6s = 15X kx (d—y,) = 211,98 MPa

2
Gs = min [gfei 1104/nftj MPa] = 201,63MPa
op < 6, = 15 MPa

6. > 6. = 201,63 MPa} ==> |e ferraillage calculé a I’'ELU ne convient pas pour I’ELS.

> Détermination des armatures a I'état limite de service :

M3, 83690
w= = > = 0,002
os XbxdZ 201,63 x 100 x 45

m=0,002 — p1=0,9749—— K1=183,83

» Verification de I'existence des armatures comprimées :

oS R

ob:—:201’63 = 1,09MPa < gb = 15MPa = A'n'existe pas.
K]_ 183.83
Mser 83690

—— = = 9,46 cm?
GsxB1xd _ 201,63%0,0749%45
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» Choix des armatures :
7T14 —»A=10,78 cm?/ml

(T14 —»e=15cm)

VI11.4.2. Dessin de ferraillage de la dalle :

T18 e=15 Tife=15

Tid e=15

TiHe=15

—50 —

Jo s L NL T

Figure VI11.11 : Ferraillage de la dalle de radier.
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CHAPITRE VIII

VI111.4.3. Ferraillage du debordement :

Etude des fondations

Le débordement est de 100cm de chaque coté y q
v' Etat limite ultime (E.L.U) : ﬁ EEXEEEEEEEEEE:
Pour une bande de 1m de largeur L/
" Tm y
qu = —187 kN/ml A A
2
M, = —qqu X 1; = —93kN.m Figure VI11.12: Schéma statique du débordement.
v’ Etat limite ultime (E.L.U):
» Vérification de I’existence des armatures comprimées :
3 M, B 93000 0032
h e G, xbxdZ 14,17 x 100 x 452
50 45
n=0,032 <y, =0,392 -
=> AN’existe pas et ;1000g; > 1000g; => o5 = ;—e = 348 MPa } 100 Y
a=125(1—-,/1-2p) =>a =004 Figure VV111.13 : Section de calcul du débord.
B=1-04a=>3=0984
Détermination des armatures :
M, 93000 )
= 6,03 cm“/ml.

A, = =
Y ogXxBxd 348 x 0,984 x 45

» Condition de non fragilité :

A . =023-b-d -ﬁ = 0,23-100-45-£ =5,43cm
f 400

e
Ay = max(Agap; Apmin) => Ay = 6,03 cm?
» Choix des armatures :
6T16 — A=9,24 cm2/ml

(T14 —> e=20cm)

2/ml
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v’ Etat limite de service (E.L.S) :

qs = —136 kN/ml

2
M = —quxiz —68 kKN.m

_ 15XA _ 15x9,24

D b 100

= 1,386 cm

E=2Xd, xD=2x45X1,386 = 124,74 cm?

y, =—-D++D?+E =-1,386 + \/1,386 24+124,74 =9,67 cm

3
I=%+15><A><(d—yl)2

100 x 9,673
I=———

. 68000
"~ 209511,445

+ 15 % 9,67 X (45 —9,67)? = 209511,445 cm*

0,32

o, = KXy, = 3,87 MPa < 65 = 0,6f.,5 = 15 MPa

6s = 15 Xk x (d —y,) = 169,584 MPa

2
G5 = min [gfei 110/nftj MPa] = 201,63MPa

6 < op = 15 MPa
65 < 6 = 201,63 MPa

VI11.4.4. Ferraillage des nervures :

» Charge équivalente :

Etude des fondations

} ==> |e ferraillage calculé a I’ELU convient pour I’ELS.

Pour faciliter le calcul des poutres, on remplace les charges triangulaires et trapézoidales par

des charges équivalentes uniformes (par unité de longueur). Ces dernieres sont obtenues en

égalisant les sollicitations maximales (M, T) provoquées par le chargement réel et celles

données par une charge désignée par (g équivalente).
» Accidentelle :

v" Nervure principale :

Ly + (Ly —Ly)] L
_ y y X X
deq = [ql X ]X—Ly

Avec : q; = q, = 185,64 kN/ml

ng _ [135 y 5,55+(5,55—5,26)] 2

5,55
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q3q = 142,05 kN

v" Nervure secondaire :

a Lx 2
Jes = [qlx7] XE

a — 526], 2
@ = [135 x 22| x =

q3s = 142,05 kN

Nervure principale Nervure secondaire

Etat qi [ o Ly+(@y-L)] 2 - UL 2

q =191 % 5 Xry q = |q1 x5 XLX
ELU [KN] 187 196,77 187
ELS [KN] 136 142,05 136
Acc [KN] 135 142,05 135

Tableau VII11.7 : Tableau récapitulatif de différentes charges en [kN].

5,55 5,42 5,47 510 4,13

Figure VI11.14 : Distribution des charges sur les poutres principales.

5,26 4,02 4,02 5,26
Figure VI111.15: Distribution des charges sur les poutres secondaires.
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Remarque :

Les sollicitations sont calculées par le logiciel RDM6 suivant le chargement des poutres

mentionnées auparavant.

Etude des fondations

Les résultats des moments et effort tranchant sont récapitulés dans le tableau suivant :

Nervure principale

Nervure secondaire

Combinaisons ] _ Travée Mt Appuis Ma
Travée Mt [KN.m] | Appuis Ma [KN.m]
[KN.m] [KN.m]
ELU -476,1 628,1 -419,9 502,6
ELS -375 4547 -303,5 365,7
ACC -375 454,7 -303,5 365,7
T[KN] 659,2 587,4

MOMENT FLECHISSANT [ daN.m

Tableau VI11.8 : tableau récapitulatif des sollicitations.

y

4, TB1E+02

ALNI AL

| | | ‘

=
J
o4 o/

Figure VI11.16 : diagramme des moments fléchissant de la poutre principale.

MOMENT FLECHISSANT [ doN.m

El

4.199E+02

R R, \ R S R < i R i L S |

AUNTHLLLL

L

4NN

T
|

Figure VI111.17 : diagramme des moments fléchissant de la poutre secondaire.
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CHAPITRE VI Etude des fondations

Calcul des armatures.
Exemple de calcul poutre principale sachant que la section est une sectionen T.
v Etat limite ultime (ELU)
A. En travée

v Vérification de I’existence des armatures comprimées :

M, = —476,1 kN.M
hy

Mtzobxbxhox(d—T)

50
M, = 14,17 x 180 x 50 X (135 - 7) x 1073 = 14 028,3 kN.m

M, < M; ==>L"axe neutre se trouve dans la table de nervure et la section de calcul sera une
section rectangulaire de (bxh) = (60x 150).

M 476100 _
“opXbxd2 14,17 x 60 x 1352

m 0,03

p=20,03< uo= 0,392 => AN’existe pas et ;

f
1000g, > 10008, => o, = 5_e = 348 MPa
S

a=125(1-,1-2u)=>a=0038
B=1-04a=>p=09848

Détermination des armatures :

My 476100

= = 2
U™ GoxPxd  348x0,9848x135 10,29 cm?.
Condition de non fragilité
0,23 X
Ammin :fftzsxbxdz 8,15 cm>
e

Ar = max(Aqap, Apin) = 10,29 cm?

Choix des armatures : 6T16 = 12,06 cm?
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Etat limite de service (ELS)
Mg = 375kN.m

v Flexion simple

v Section rectangulaire avec A’2 =>a

v" Acier FeE400

v" Fissuration peu nuisible

1,27-1 25 . s
< > + Too = 0,385 > o= 0,038 = condition verifiée

» Conclusion :
v op< ob= 15 MPa
v Fissuration peu préjudiciable les armatures calculées a E.L.U seront maintenues

v" Aucune vérification pour os

e Situation accidentelle (ACC)
M, = —375kN.m

Vérification de I’existence des armatures comprimées

B M, B 375000 — 0.018
h e o, xbxd? 1848 x 60 x 1352
op = 0,85 X fgzs = 18,48 MPa avec &, = 1,15 (situations accidentelles)
b
P fo 400
p=0,018 >y, = 0,392 =>A N’existe pas ;&5 > g => 05 = 5.1 = 400 MPa

a=125(1—-/1-2p) =>a=0023
B=1-04a=>p=0991
Détermination des armatures

M, 375000

= = 7 cm?
o, xBxd 400x0991x135 ™

Acc _
A" =
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CHAPITRE VI Etude des fondations

Condition de non fragilité

0,23 X
:—ftzsxbxd=8,15cm2

min fe
A¢ = max(Acap, Apmin) = 10,29 cm?

Choix des armatures : 6T16 = 12,06 cm?
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B. En appuis :
Etat limite ultime (ELU)
Vérification de I’existence des armatures comprimées

M, = 628,1kN.M

Mtzcbxbxhox( —%)

M, = 14,17 x 180 X 50 x (135 - ?) x 1073 = 14 028,3 kN.m

M, < M; ==> L’axe neutre se trouve dans la table de nervure et la section de calcul sera une section

rectangulaire de (bxh) = (60x150)

M, 628100
H = = = 0104
op Xbxd? 14,17 x 60 x 1352

n=0,04< n, = 0,392 => AN’existe pas et ;

1000¢; > 10005, => o, = = = 348 MPa

S

a=125(1-,1-2u)=>a=0026
B=1-04a=>p=0987

Détermination des armatures

Ay=—u = 980  _ 1354 cm?,
osxXBxd ~ 348x0,987x135
Condition de non fragilité
0,23 X
A =fft28xbxd= 8,15 cm?
e

Ar = max(Aqap, Apin) = 13,54 cm?

Choix des armatures : 8T16 = 16,08 cm?
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Etat limite de service (ELS)

M = 454,7 kN.m

Flexion simple
Section rectangulaire avec A7 > =>a < %1 + %
Acier FeE400
Fissuration peu nuisible )
_ My _ 6281 _ 138
Mg  454,7
o< 1'32_1 + % =0,44 > a. = 0,04 = condition vérifiée

e Situation accidentelle (ACC)
M, = 454,7 kN.m

Vérification de I’existence des armatures comprimées

B M, B 454700 — 0.022
h o, xbxd? 1848 x 60 x 1352
op = 0,85 X Jezs = 18,48 MPa avec &, = 1,15 (situations accidentelles)

8y,

p=0,022 > p; = 0,392 =>A N’existe pas ;g > & => 05 = g—e = g = 400 MPa

a=125(1-,/1-2p)=>a=0,028
B=1-040a=>p=0,989
Détermination des armatures

oo M 4sa00
2 T o.xBxd 400x0989x135 0™

Condition de non fragilité

0,23 x
Amin =fftzs><b><d= 8,15 cm?
e

A = max(Acap, Amin, ASS) = 13,54 cm?
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CHAPITRE VI Etude des fondations

Choix des armatures : 8T16 = 16,08 cm?

» Conclusion :
v op< ob= 15 MPa
v Fissuration peu préjudiciable les armatures calculées a E.L.U seront maintenues

v" Aucune vérification pour os

Remarque :
Les armatures de la poutre secondaire seront obtenues par ROBOT EXPERT.

Poutre principale Poutre secondaire
Les armatures i
Travée Appuis Travée Appuis

Au [cm?] 10,29 13,54 9,1 10.6
Aacc [cm?] 7 8,51 6.74 7,
Amin [cm?] 8,15 8,15 8,15 8,15
Amax [cm?] 10,29 13,54 9,1 10.6
Choix des 6T16 8T16 6T16 6T16
armatures =>12,06 cm? | =>16,08 cm? =>12,06cm?2 =>12,06 cm2

Tableau VI11.9 : Tableau récapitulatif des sections des armatures

> Vérification de P’effort tranchant :

v" Poutre principale :

Tmax 659200

TS bxd_ 100x145x 100 4> MPpa

fezs ;4Mpa] = 2,5 MPa
T

Fissuration peu nuisible : 7, = min [0,15

» 1 =0,45MPa <71, =2,5MPa => Les armatures transversales sont perpendiculaires a la

ligne moyenne de la poutre.
v Poutres secondaires :
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_Tme 587400
"Tbxd 100 x 145 x 100

= 0,40 MPa

Fissuration peu nuisible : T, = min [0,15 f;ZS ;4Mpa] = 2,5 MPa
b

t=0,4MPa <7, =2,5MPa => Les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne

moyenne de la poutre.

VI111.4.5. Dessin de ferraillage des nervures :

v Nervure principale :

6T16 AT16

L || T 11 .

2T12 o | Z4 M 7 s [eHH=
- -~ D D
=t 4

2T12 LI >T12 N

WY UMY SR < 2 2 3 N
aT16 [ | || gT16 [ | []

En travée En appui

v" Nervure secondaire :

4T18
ETiE T [ T1
[ - e
2T12 2T12
wig = - - O
IR =2
[l = 2T12
2T12 mini. [ ==
4T16 [T 1] 6T16 |1 1]
~— B0 — ~— 860 —
En travée En appui

Figure VI11.18 : Ferraillage des nervures
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Conclusion générale :

Ce projet de fin d’étude, nous a permis, d’une part, de concrétiser et mettre en
pratique toutes nos connaissances acquises durant notre cycle de formation de licence
et de master et d’acquérir, d’autre part, les différentes techniques de calcul, les
concepts et les reglements régissant le domaine étudié tels que le RPA (99/version
2003) ; BAELO91 ; la pratique des logiciels ROBOT BAT, Auto CAD, RDM 6, etc.
Ainsi, cette étude nous a permis d’arriver aux conclusions suivantes :

D’apres I’étude qu’on a faite, il convient de souligner que pour la conception
parasismique, il est trés important que 1’ingénieur civil et 1’architecte
travaillent en étroite collaboration des le début du projet pour éviter toutes les
conceptions insuffisantes et pour arriver a une sécurité parasismique réalisée
sans surco(t important.

Les éléments structuraux du batiment dimensionnés et ferraillés apres les
calculs statiques et dynamiques s’est fait de maniere a assurer un étroit lien
entre la sécurité et 1’économie. Le coffrage et le ferraillage obtenu et opté
respecte les reglements de calcul en vigueur ceux du béton armé régit par le
BAEL 91 et le CBA ainsi que les reglements parasismiques algérien du RPA

La disposition des voiles afin de contreventer la structure du portique de notre
projet, représente le facteur essentiel et primordial pour un comportement
parasismique adéquat ; dans notre cas 1’étude sismique a 1’aide du logiciel
ROBOT BAT est fait et vérifié de maniére a assurer a 1’ensemble de la
structure une réponse parasismique favorable en cas d’un séisme évitant tout
risque majeur aux personnes.

L’¢étude de I'infrastructure, elle est congue en radier général du fait de la faible
portance du sol support et I’importance de la structure et cela pour bien
reprendre les charges transmises par la structure au sol.

Enfin, nous espérons que ce modeste travail sera une référence pour d’autres projets
de fin d’études.
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