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RESUME

Le présent mémoire, porte sur I1’étude d'un batiment de forme rectangulaire
(RDC+9+1SS) situé a wilaya d’ORAN (nouvelle ville AHMED ZABANA). Cette région est
classée en zone sismique ITA;selon le RPA-99 /version 2003.

Dans cette etude ,nous avons érigé et placé les voile dans deux positions différentes , tout
en conservent la meme longeurs totale des voiles ,afin de de comparer les critére de stabilité
du batiment (la période , I’effort tranchant, déplacements inter-étage et I’effet P-
DELTA)et en tous cas ils sont compatibles avec les données de la RPA

Le pré dimensionnement des éléments porteurs de la structure a été fait conformément au
BAEL91 Modifie 99 et RPA99 version2003.

L’analyse sismique de la structure a été réalisée par le logiciel de calcul ETABS. Les
planchers du batiment ont été modélisés par des diaphragmes.

Le ferraillage des éléments porteursa été mené par le logiciel de ferraillage SOCOTEC,

Pour la disposition des voiles ; on a découvre que la disposition des voiles, est un facteur
beaucoup plus important que la quantité de voile a placer une structure et a un réle
déterminant dans le comportement de cette derniere vis-a-vis du séisme.

SUMMARY

The present project deals with the study of a building (RDC+9+1SS) for residential use. It
is located in AHMED ZABANA in the wilaya of ORAN This area is a sismique zone IIA as
RPA-99 / 2003 version.

In this study, we erected and places the sails in tow different ways, while maintaining the
same total length of the sail,in order to compare and verify the stability factors of the building
and in any case they are compatible with the data of the Algerian classification RPA

The three-dimensional seismic analysis was conducted by an industrial called ETABS .
The lateral dynamic displacements and the resultant base shear force given by the model
were compared to those required by the standards.

Reinforced concrete walls were added to the structural systems SOCOTEC to satisfy
building codes. The shell element internal forces and stresses were evaluated under several
different loading combinations.

For the bracing and the layoutof the sails ;it has been observed that the arrangement of the
sails is a much more important factor than the quantity of veil to place a structure and has a
determining role in the behaviour of the latter vis-a-vis the earthquake
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o, . Contrainte de compression admissible du beton.
7, . Contrainte ultime de cisaillement.

7 . Contrainte tangentielle.
S : Coefficient de pondération.

o, . Contrainte du sol.
o, . Contrainte moyenne.

G : Charge permanente.
& . Déformation relative.




Vo : Effort tranchant a la base.

E.L.U : Etat limite ultime.

E.L.S : Etat limite service.

Nser : Effort normal pondéré aux états limites de service.
Ny : Effort normal pondéré aux états limites ultime.
Tu: Effort tranchant ultime.

T : Effort tranchant, Période.

St : Espacement.

A : Elancement.

e : Epaisseur, Indice des vides.

Nq, Ny, N, : Facteurs de portance.

F : Force concentrée.
f: Fléche.
f : Fleche admissible.
D : Fiche d’ancrage.
L : Longueur ou portée.
L¢: Longueur de flambement.
lp : Indice de plasticité.
Ic : Indice de consistance.
W : Teneur en eau, Poids total de la structure.
Sr: Degré de saturation.
74 - Poids volumique seche.

7, - Poids volumique humide.
V. - POIdS volumique sature.

Wsat : Teneur en eau saturé.

WL : Limite de liquidité.

W; : Limite de plasticité.

d : Hauteur utile.

Fe : Limite d’¢lasticité de 1’acier.

My : Moment a 1’¢état limite ultime.

Mser : Moment a 1’état limite de service.

Mt : Moment en travée.

Ma : Moment sur appuis.

Mo : Moment en travée d’une poutre reposant sur deux appuis libres, Moment a la
base.

| : Moment d’inertie.

fi - Fleche due aux charges instantanées.

fv: Fleche due aux charges de longue durée.

Isi : Moment d’inertie fictif pour les déformations instantanées.

Iv : Moment d’inertie fictif pour les déformations différées.

M : Moment, Masse.

Eij: Module d’¢élasticité instantané.

Eyj: Module d’¢élasticité différé.

Es: Module d’¢lasticité de I’acier.

P : Rayon moyen.

fcos . Résistance caractéristique a la compression du béton a 28 jours d’age.
fiog : Résistance caractéristique a la traction du béton a 28 jours d’age.
Fcj: Résistance caractéristique a la compression du béton a j jours d’age.




K : Coefficient de raideur de sol.

Sc: Tassement oedométrique.

Sc': Tassement total.

S24m: Tassement admissible.

o : Rapport de I’aire d’acier a I’aire de béton.

Y : Position de 1’axe neutre.

lo : Moment d’inertie de la section totale homogeéne
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Introduction Générale

Généralités

Construire a été toujours l'un des premiers soucis de I’homme et I'une de ses occupations
privilégiées. La construction des ouvrages a été depuis toujours, le sujet de beaucoup de
questions centrées principalement sur le choix du type d’ouvrage.

Malheureusement ces ouvrages et ces constructions sont toujours endommagés par des
risques naturels, tel que : les séismes, les cyclones, les volcans...etc. Et pour construire des
structures qui permettent une fiabilité vis a vis ces aléas naturels, il faut suivre les nouvelles
techniques de constructions.

Le Génie civil est I’ensemble des activités conduisant a la réalisation de tout ouvrage li¢ au
sol, des buts :

v La sécurité (le plus important) : assurer la stabilité de 1’ouvrage.
v" Economie : sert a diminuer les codits du projet (les dépenses).

L’utilisation du béton armé (B.A) dans la réalisation ¢’est déja un avantage d’économie,
car il est moins cher par rapport aux autres matériaux (charpente, bois ou métallique) avec
beaucoup d’autres avantages comme par exemples :

v'Souplesse d’utilisation

v Durabilité (duré de vie).

v Résistance au feu.

Les différentes études et reglements préconisent divers systémes de contreventement
visant a minimiser les déplacements et a limiter les risques de torsion tout en assurant une bonne
dissipation des efforts. Le choix d’un systéme de contreventement est fonction de certaines
considérations a savoir la hauteur du batiment, son usage, ainsi que la capacité portante du
sol.  L’ingénieur en structure doit respecter les codes de calculs et la reglementation en vigueur
a savoir RPA99/2003, BAEL, DTR et les CBA93.

Pour le contreventement des voiles on a étudié deux variantes de disposition de voiles
tout en gardant la méme longueur totale et la méme épaisseur des voiles ensuite une
comparaison entre ces deux variantes en se basant sur les critéres de stabilité exigés par RPA
a savoir la période ,I’effort tranchant, déplacement inter-étage et ’effet P-Delta car la

disposition des voiles, est un facteur important dans le comportement des structures.




Introduction Générale

Objectifs

Notre projet a pour objectif de faire une étude de comparaison en termes de stabilité entre
deux variantes de disposition de voiles de contreventement d’un batiment (RDC+9 étages
+Sous-sol) de systeme voile a usage d’habitation réalisé en béton armée en tenant compte les

critéres de stabilité exigés par le reglement parasismique algérien RPA 2003.

Plan des chapitres

A cet effet le travail est structuré en six chapitres :

Aprés avoir présenté une introduction générale montrant la problématique et 1’objectif visé, nous
abordons ensuite le premier chapitre constitue une présentation descriptive de 1’ouvrage avec
les dimensions en plan et en élévation, des éléments structuraux et non structuraux et des
caractéristiques des matériaux utilises. Dans le deuxiéme chapitre nous avons fait un pré
dimensionnement des éléments structuraux de nos batiments. Ensuite dans le troisieme
chapitre nous avons présenté le calcul des éléments non structuraux. Apres cela nous avons
fait une étude sismique et dynamique .En ce qui concerne le le quatrieme chapitre nous
nous intéressons a la modélisation de la structure et la détermination des modes de vibration,
en renforcant 1’ossature par des voiles et utilisant deux variantes de disposition des voiles,
ensuite une comparaison entre les deux variantes en termes de criteres de stabilité de la
structure (période, déplacement, effort tranchant et I’effet P-Delta).

Le ferraillage des éléments structuraux, est présenté dans Le cinquiéme chapitre

Consiste a exploiter les résultats de 1’étude du sol dans le dimensionnement et le ferraillage
des fondations dans le dernier chapitre

Finalement, Nous terminons ce document par une conclusion générale et une perspective.




r

\
*fC
,
(

./f RS RTEIRIII————.. R ——

~

-

Y
19
—

* CHAPITRE l
PRESENTATION
DE
L’OUVRAGE

&

AL N
O - e — —

Y
A . ”., i

N

<




Chapitre I: Présentation de 'ouvrage

I.1. Introduction
Ce premier chapitre porte sur la présentation globale de 1’ouvrage a étudier, en
I’occurrence, les caractéristiques géométriques, les éléments constitutifs et les

caracteristiques mécaniques des matériaux composant ce dernier.

1.2 Données administratives de I’ouvrage
Le projet fait partie du programme 400 logements sociaux collectif sont implantés a la ville
d’ORAN. C’est un projet étudié par S.E.A.U (société d’études d’architectures et
d’urbanisme) a Oran. Le projet montre de volumétries simples de forme rectangulaire.
L’espace bati est constitué de dix blocs sur une surface de 4991.4 m?. Chaque bloc est
composé de 40 logements avec un gabarit de R + 9 + 1 S sol. L’étage courant et le rez de
chaussé contient quatre logements de type F3 sur une surface de 499.14 m?. Le sous-sol
est utilisé comme un parking d’une capacité de plus de 10 voitures. Les espaces entre les

batiments comportent a la fois, des espaces verts et aire de jeux.

1.2. 1 Présentation de I’ouvrage

Notre projet s’intéresse a I'étude d’une structure d’un batiment (R + 9 + sous-sol)) a
usage multiple (habitation, et parking) classé en groupe d’usage 2, avec un systeme de
voile. L’ouvrage sera implanté a la wilaya d’ORAN qui est classée en zone
sismique zone IlIA comme zone de moyenne sismicité, selon le classement des

zones établissent par les Regles Parasismiques Algériennes. [RPA99 v2003 Art3.2].

Notre structure comporte :
e 01 rez-de-chaussée (RDC) a usage habitation.
e (09 étages a usages d’habitation.

e 01 cage d’escalier.

e (02cages d’ascenseur

Il Présentation du sol d’assise

Une étude géotechnique a été entamée par le laboratoire AGROHYD Group, dans le
cadre du projet relatif a la réalisation de 165 logements LPA en R+09 sur un sous-sol a la
nouvelle ville AHMED Zabana dans la Wilaya d’Oran.

3
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Chapitre I: Présentation de 'ouvrage

Localisation i

Le site retenu pour la réalisation du projet se trouve au sud-ouest de la ville d’Oran a la
nouvelle ville Ahmed Zabana a Ain EIl Beida dans la commune d'Es-Senia, il est accessible
par la 4°™ Rocade d’Oran.(figure 1.1).

Fig. 1.1-Vue Aérienne De Région Et Localisation Du Site (Extrait De Google Earth)
T Pi ioation in-sity -

Les investigations géotechniques du sol ont éte effectuées au cours du mois de Décembre
2019.

Le programme de reconnaissance a été basé sur la réalisation de :

Deux(02) sondages carottés nommésSC01etSC02de 15.00m de profondeur.
Un sondage pressiométrique dénommé SPO1 de 15.00m de profondeur.
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Les deux sondages exécutés ont mis en évidence la succession stratigraphique suivante :

Sondage SCO01 :

0.00 -0.30m : Terre Végétale.

0.30 —7.40m : Argile limoneuse plus ou moins sableuse compacte avec de peu a
trace degravier de couleur marron, et présence de lentilles de sable par
endroits.

7.40-15.00m : Argile limoneuse sableuse renferment de fragments de calcaire

blanchéatrediversiformes et de différentes tailles.

Sondage SCO2 :
0.00-0.30 m: Terre Veégétale.
0.30-7.30m: Argile limoneuse plus ou moins sableuse compacte avec de peu a trace
degravier de couleur marron, et présence de lentilles de sable par endroits.
7.30-15.00 m: Argile limoneuse sableuse renferment de fragments de calcaire blanchétre
diversiformes et de difféerentes tailles.
lition de | , )

Aucune présence d’eau n’a été décelée dans les sondages exécutés. Toute présence d’eau
lors des travaux de terrassement, quelle que soit son origine doit étre signalée au laboratoire

pour procéder a des analyses chimiques.

lusi jations

Pour le dimensionnement des fondations, la capacité portante admissible du sol sera prise

égale a 2Bars a une profondeur d’ancrage D de 4.00m & partir de la surface.
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11.1.1. Caractéristiques géométriques

.
Fig 1-2:
' 4
010 -
L v

Fig 1-3: Vue en plan de RDC
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YV V V V V

Y

Fig I1-4: Vue en plan de coupe A-A :

Dimensions en élévation :

Hauteur totale de bdtiment .............c..cccccceeeeev e h =3528 m
Hauteur de RDC...............cccoo v v iei e n =4.08 M
Hauteur d’étage courants ................ccccccceeeveeeee.....h =3.06 M
Hauteur de SSOL ............ccocoiviciici i e .h = 4.08 m

Hauteur de la Acrotére.............ccccveeeeeeeeeveevunenn....h=0.6m

Dimensions en plans:

Longueur totale.....................cc e vv e oo e WL long =28.20.m

Largeur totale.............cccce v ee e vee e e e e Ltrans=17.7m

—————————
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Chapitre I: Présentation de 'ouvrage

11.1.2 : Classification du batiment selon le RPA 99 (version 2003)
Le batiment est un ouvrage classe dans :
e Zone forte sismicité (Zone 1la).
e Groupe d’usage 2.

e Site SOL Meuble (S3).

1.2. Réglements et normes utilisés

e Les regles techniques de conception et de calcul des ouvrages et
construction en bétonarmeée suivant la méthode des états limites (BAEL
99).

e Réglements Parasismiques Algériennes (RPA 99 VERSION 2003).

e Documents Technique Reéglementaires (DTR-BC-22) : Les

charges et les surchargesd’exploitation.

e Reégles de Conception et de Calcul des Structures en Béton Armé (CBA 93).

1.3. Les éléments de I’ouvrage
11.3.1.  Ossature
L’immeuble qui fait I’objet de notre étude est a ossature composee de :

Poteaux et poutres formant un systéeme de portiques destinés a reprendre essentiellement les
charges et surcharges verticales.

Des voiles en béton armé disposés dans les deux sens longitudinal et transversal,
assurant la rigidité et la stabilité¢ de ’ouvrage ainsi ils reprennent les charges horizontales et
une partie des charges verticales.

11.3.2.  Planchers
Les planchers sont des parties horizontales de la construction, supporter leurs poids
propreset les charges d’exploitation pour transmettre aux éléments porteuse de 1’ossature ils
ont pour but de séparer entre Chaque deux niveaux successifs et assurent I’isolation
thermique et acoustique des différents étages du batiment.
Dans notre projet nous avons adopté des planchers a corps creux pour tous les étages et

desplanchers a dalle pleine pour les balcons.
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1.4.3. Terrasse inaccessible
C’est une aire plane servant a supporter son poids propre et les surcharges

d’exploitation.

1.3.4. Balcons

Ce sont des éléments consolidés au niveau des planchers, ils seront formés en dalle

pleineen béton armé.

1.3.5. Escalier
La structure comporte un seul type d’escalier en béton armé coulé sur place.
Escaliers: servant a relier les planchers de tous les étages, avec deux volés et un seul

palier de repos (figure 1.2)

V()_\ée R

palier de repos
|
]
B
S|

Fig I-5: Exemple d’escalier réalisé (a deux volées)
1.3.6. Acrotere
L’acrotére est un élément non structural, il sera calculé comme une console encastrée au
niveau du plancher terrasse (50 cm), il se greffe a la périphérie de la terrasse.

L’acrotére est soumis a une flexion composee.
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1.3.7. Magonnerie

La magonnerie du batiment est réalisée en briques creuses :

Murs extérieurs : constitués d'une double paroi en briques (10 cm et 10 cm
d'épaisseur) séparées par une lame d‘air de 5cm d’épaisseur.

e  Murs intérieurs constitués par une seule paroi de brique de 15 cm d’épaisseur.

1.3.8. Revétement

e En carrelage pour les planchers.

e En mortier de ciment pour les murs extérieurs.

e En platre pour les plafonds et les murs intérieurs.

e Faience en ceramiques recouvrant les murs dans les salles d’cau et les cuisines.

1.3.9. Le Coffrage

Le coffrage est assuré par un coffrage traditionnel (bois) pour les poteaux et les poutreset

un coffrage metallique pour les voiles et les dalle pleine.

Le choix du type de fondation et des charges transmises par a ce dernier. On choisira le
typede fondation approprié au batiment apres 1’étude de la superstructure.
1.3.10. La fondation
Elément dépend de la capacité portante du sol qui permet de transmettre les

chargesde la superstructure vers le sol.

1.3 CARACTERISTIQUES MECANIQUES DES MATERIAUX :

Les caractéristiques mécaniques des matériaux utilisés dans le calcul du batiment
doivent étre conformes aux regles techniques de construction et de calcul des ouvrages en

béton armé (BAEL) et a la réglementation en vigueur en Algérie.

a) Résistance a la compression :

Le béton est défini par la valeur de sa résistance a la compression a I’age de 28

s
10



Chapitre I: Présentation de 'ouvrage

jours, dite valeur caractéristiques requise (spécifiée) notée fcos elle est mesurée par
compression axiale de cylindres droits de révolution de diamétre 16cm et de hauteur 32cm.
Pour : j < 28 jours : f;= 0,658xfcoexLogio (j + 1)

j > 28 jours : fej= fcos

] >> 28 jours : fgj = 1,1xfcos

Pour le cas de notre structure fczg est prise égale a : 25 MPa

b) Reésistance a la traction : [1]

La résistance caractéristique a la traction du béton a j jours notée par fy est

conventionnellement définie par la relation suivante :

f= 0,6 + 0,06.f5 (MPa)

Pour le cas de notre structure f;j est prise égale a : 2,1 MPa.

c) Déformation longitudinale du béton :

Ce module est defini selon l'action des contraintes normales d'une longue durée ou
courte durée.

d-1) Déformation instantanée: Sous des contraintes normales d’une durée
d’application inféricure a 24 heures, on admet, a défaut de mesures qu’a 1’age de j jours, le

module de déformation longitudinale instantanée de béton :

E, = 11000 s\/fij (MPa)
D'ou : Eizg = 32164,20 Mpa
d-2) Déformation différée : les déformation différées comprennent le retrait et le
fluage, a défaut de mesures, on admet que sur contraintes se longue durée d’application le

module de déformation différée du béton est :
Ev, =3700x3/ f , (MPa)

D'ou : Eizs = 10818,87 Mpa.

d) Coefficient de Poisson :

11
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Le coefficient de Poisson exprime le rapport entre la déformation transversale et la

déformation longitudinale.
Dans les calculs, le coefficient de poisson est pris égale a :
+ v=0,2......Pour les justifications aux états limites de services.

v v=0..... Dans le cas des états limites ultimes.

e) Les contraintes limites de calcul :
f-1) Etats limites ultime "ELU":
oo 0,85x f_,q |

beu 7b

La contrainte ultime de béton en compression onc €st donnée par la relation

suivante :
vb: Coefficient de securité pour le Béton, il est pris égal a :
1,5 eeeereeeenrenerenens Situation durable.
Vb=
1,150 ceeeeerrenrenns Situation accidentelle.

feos : Résistance caracteéristique du béton a la compression a 28 jours.
0,85 : Coefficient de minoration qui a pour objet de couvrir I’erreur faite en négligeant le
fluage du béton.
G (;MP{:]
M

0,85 fo2
&, = I .

Rectangle

Parath‘é
: > Ep Yoo
2%o0 3,5%0

Fig. 1.6 : Diagramme contraintes-déformation du Béton

12
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f-2) Etats Limites de Service (ELS) :

La contrainte limite du béton a 1’état limite de service est :
ES
~ 15 Obc ™ 0,6 fop

O [MPa]
F 3

E,

|
|
|
|
|
|
|
|
A

.
-

z%n 3._5960 Ebe %0
Fig 1.7 : Diagramme contraintes- déformations du Béton a I'ELS

1.5.2 L’acier :
Afin de remedier au probléme de faible résistance du béton a la traction, on integre
dans les pieces du béton des armatures pour reprendre ces efforts de traction.
Les armatures pour le béton armé sont constituées d’aciers qui se distinguent par
leur nuance et leurs états de surface (barres lisses a haute adhérence).
a) Limite d'élasticite :

La caractéristique la plus importante des aciers est la limite d'élasticité ( fe) cette

valeur est donnée selon le BAEL91 dans le tableau suivant :

Tab 1.1 : Caractéristiques des Aciers.

Limite )
- _ Contrainte de
Type Désignation élastique Allongement
Rupture (MPa)
(MPa)
) FeE22 215 22 380 -390
Rond Lisse
FeE24 235 25 410 - 490
Barre a haute
. FeE400 400 14 490
adhérence
Fils tres files
) @>6mm 500 14 580
lisse

13
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b) Module d'élasticité longitudinale :
La valeur du module d'élasticité longitudinal de I'acier est prise égale a
Es = 200000 MPa.

¢) Etat Limite Ultime "ELU":

Le diagramme (Contrainte — Déformation) est conventionnellement défini ci-apres :

A
o.="fefy. |----; : :
! Allongement i
100, fe/E.. v. I |
l l fe/Es. y: 10%eo
. Raccourcissement |
- -'feh's

Fig 1. 8 : Diagramme (contrainte- déformation) de P’acier type (1, 2, 3).

AVvec :

os : Contrainte de I’ Acier.

e

La contrainte limite de I'acier adopté est la suivante : oy =—
Vs

vs : Coefficient de sécurité de I’acier, il a pour valeur :

1,15............ Situation durable.
Vs

1,00............ Situation accidentelle.

Es : Module d’élasticité longitudinal de I’acier, il est pris égal a : Es=2.10° MPa

es: Allongement relatif de ’acier : s = AL/L

14
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d) Etat Limite de Service "ELS":

+ Fissuration peu nuisible : pas de vérification.
+ Fissuration préjudiciable : oc = min (2/3fe ; 150m).
+ Fissuration tres préjudiciable : oc= min (1/2fe ; 110n).

Avec :
n : Coefficient de fissuration, il a pour valeur :
N=10........ Acier rond lisse
N=16.... Acier & haute adhérence.

1.5.3 HYPOTHESES DE CALCUL :

Le calcul en béton armé est basé sur les hypothéses suivantes :
1.5.3.1 Etat limite ultime "ELU" :

- Les sections planes restent planes aprés deformation (Hypothese de BERNOUILLI).

- Il n’y a pas de glissement entre le béton et les armatures.

- Le béton tendu est néglige dans le calcul de résistance, a cause de sa faible résistance en
traction.

- Le raccourcissement unitaire du béton est limité a 3,5 %o en flexion simple ou composée
et a 2 %o dans le cas de compression simple.

- L’allongement unitaire dans les aciers est limité a 10%eo.

1.5.3.2 Etat limite de service "ELS" :

A I’état limite de service, les calculs sont faits en cas de fissuration préjudiciable ou
trés préjudiciable, les hypotheses sont les suivantes :
- Conservation des sections planes.

. . o Es
- Par convention, le coefficient d’équivalence est : n = - 15

- La résistance du béton a la traction est négligeable.

- pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.

s
15
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Le calcul en béton armé est basé sur les hypothéses suivantes :

>

>

La résistance du béton a la compression a 28 jours est : fc28 = 25 Mpa.
La résistance du béton a la traction est : ft28 = 2.1 Mpa.

Le module d'élasticité différé de béton est : Evj = 10818.87 Mpa.

Le module d'élasticité instantané de beton est : Eij = 32456.6 Mpa.

Pour les armatures de ’acier :

- longitudinales : on a choisi le : « fe.E.400 » HLA  fe = 400MPa.

- transversales : on a choisi le : « fe.E.235 »( R.L).

- treillis soudés (de la dalle de compression) : « fe.E.500 » (H.A)fe = 500 MPa.

Conclusion :

Les hypotheses de calcul adoptées pour cette étude sont :

- La résistance du béton a la compression a 28 jours est : fc28 = 25 Mpa.

- La résistance du béton a la traction est : ft28 = 2.1 Mpa.

- Le module d'élasticité différé de béton est : Evj = 10818.9 Mpa.

- Le module d'élasticité instantané de béton est : Eij = 32164.2 Mpa.

-Pour les armatures de l’'acier :

¢ On choisit pour les armatures fe =400MPa

16
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Chapitre I PRE-DIMENSIONNEMENT ET CALCUL DES ELEMENT

11.1. Introduction

Apres avoir défini les caractéristiques de notre ouvrage, ainsi que les divers
matériaux le constituant, il faut passer par le pré dimensionnement des éléments résistants tels que
les planchers,les poutres (principales et secondaires), les poteaux et les voiles afin d’assurer
la résistance et la stabilité de I’ouvrage. Le pré dimensionnement et le calcul de tous les éléments
de I’ossature est conformeaux régles :

e L e RPA 99.VERTION 2003.
e e CBA 93.
e Le BAEL 91 modifié 99.

Les resultats obtenus ne sont pas définitifs, ils peuvent étre modifiés apres

vérifications dans la phasedu dimensionnement.
11.2.  Pré dimensionnement des éléments non structurant :
11.2.1. Les planchers

Les planchers sont des éléments plans horizontaux de la structure limitant
les différentsniveaux d’un batiment, il assure deux fonctions principales :
e Une fonction de résistance mécanique : Transmettre les efforts aux différents
élementsde contreventement et la répartition des charges et surcharges sur les

éléments porteurs.
e Une fonction d’étanchéité et d’isolation acoustique et thermique :
Offrir une isolationthermique et acoustique entre les différents étages.

Il est constitué de :

» Corps creux : dont le rdle est le remplissage, il n’a aucune fonction de résistance.
> Poutrelles : éléments résistants du plancher, disposées suivant la plus petite portée.
» Dalle de compression : c’est une dalle en béton armé, sa hauteur varie de 4 a 6 cm.
> Treillis soude.

La hauteur du plancher est donnée par la formule suivante :

Lmax
ht > EBAELQLmodifié99,ArtB.6.8.423)
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ht: Hauteur totale du plancher (ht = hcc + hdc)

hce: hauteur du corps creux
hdc : hauteur de la dalle de compression

Lmax: portée libre maximale de la plus grande travée dans le sens des poutrelles.
Lmax:400‘25:375cm

Ce qui nous donne

375
ht > —— = 16.66 cm

22.5
Ona: I h: =16.66cm On opte pour un plancher a
corps creux de 20 cmd’épaisseur (16+4) avec :
hcc= 16¢cm.
hdc= 4cm.
4 N
’V 4cm
i T
5 (};
~ f'f:_ 16em
1
1- Poutrelle 3 - Treallis souda
2- Corps creux 4 - Dalle de compression
\, v

Fig 11.1 : Coupe d’un plancher en corps creux.

11.2.1.1.1 Disposition des poutrelles

Iy a deux criteres qui conditionnent le choix du sens de disposition :

e Le critére de la plus petite portée : les poutrelles sont disposées parallelement a
la plus petiteportée afin de diminuer la fleche.

e Le critere de la continuité : les poutrelles sont disposées selon la travée qui
comporte le plusgrand nombre d’appuis possible.

Dans notre projet nous disposons nos poutrelles comme le montre la figure suivante
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Figll.2 : La disposition de poutrelle.

11.2.1.1.2. Pré dimensionnement des poutrelles
Les poutrelles sont des petites poutres préfabriquées ou coulées sur place en

béton armesupportent le plancher et transmettent les charges a la structure porteuse.

Les poutrelles se calculent comme une section en T. La largeur de la dalle de compression

a prendreest définie par : 4 b "

Lx : distance entre nus de poutrelles. ho 0

Ly : La portée minimale de la poutrelle (nus h h
t

d’appuis).ht : Hauteur totale de la poutrelle (20 cm).

Ho: Hauteur de la dalle de compression (4 v

cm).bO : Largeur de la nervure : l%—b

b : Largeur efficace

Fig 11.3 : Schéma d’une poutrelle.
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11.2.1.2.Plancher dalle pleine (balcon )

Ce type de plancher est un élément minces horizontal (en consoles), généralement de forme
rectangulaire, dont I’épaisseur (e) est faible par-apport aux autres dimensions (les portées Ix et ly).
Ondésigne par Ix la plus petite portée du panneau le plus sollicité. Il peut étre encastré sur deux ou
plusieurs appuis. Le pré-dimensionnement des dalles pleines se fait selon trois critéres :

1. critére de résistance au feu : [CBA93]
e e >7cm pour une heure de coupe-feu ;
e ¢ > 11cm pour deux heures de coupe-feu.
e ¢ > 14 cm pour trois heures de coupe-feu.
e .On admet : e =14 cm.
e 2.Isolation phonique :[CBA93]

Selon les regles techniques (CBA93) en vigueur en Algéric 1’épaisseur du
plancher doit étre supérieure ou égale a 13 cm pour obtenir une bonne isolation
acoustique On limite.

On admet : e=15 cm.

3.Critere de résistance a la flexion : [RPA 99/2003]

® B pour une dalle sur un seul appui .
Lx Lx . .

® CSeS pour une dalle sur deux appui. Avec:o < 0.4
Lx Lx . . i

® SSes pour une dalle sur trois ou quatre appuis. Avec : g > 0.4
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Dans notre projet les différentes dalle pleine qu’on a :

-dalle pleine sur trois appuis

120m_
Type 1 : des dalles sur trois appuis
3.90m| 2!

Dalle 1 :
° L_x< e< Lx

45 — — 40

390 . . . .
° - 8.66 cm Fig 11.4 : dalle sur trois appui
o X-3cm

40
e e=35cm

La dalle travaille dans les deux sens.

Conclusion :
On voit bien que les épaisseurs des dalle pleines donnée par le critére de résistance sont
petites, par apport a celles estimées par le critere de coupe-feu (e=14 em). L’épaisseur optée pour

I’ensemble des dalles pleines est : e = 15 cm.

11.2.2 La salle machine

11.2.2.1 Définition de ’ascenseur :

C’est un appareil ¢lévateur desservant les différents niveaux, il manifeste 1’acces
des personnesse déplacant le long du guide verticale. L’ascenseur est composé de trois
parties essentielles :

= Treuil de levage et sa poulie ;
= La cabine ;
= Le contre poids.

Notre immeuble est constitué d’une cage d’ascenseurs dont les caractéristiques techniques

sontcomme suit :
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e Vitesse d’entrainement V= (1m/s).

e Lasurface de la cabine est de 4.1 m? ( 2x 2.05).

e Lacharge jusqu’a 8 personnes de 6,3 KN. (4 Treuil

e Lacharge totale que transmet le systeme de levage

cable
avec la cabine chargée est de 9 tonnes (90KN).

11.2.2.2Dimensionnement

=

Lx=2 m. Ly =2.05 m.

e L[’épaisseur de la dalle :

i 200 conte-poids
o h>===-=667cm
30 30

e Exigence de le
RPA 2003 :

¢ - fﬂ!'

ht>12 cm

Soit : ht =15 cm. Fig I11.5 : Schéma de I’ascenseur.

11.2.3 Les escaliers

11.2.3.1 Définition :

L’escalier est un ouvrage en béton armé constituée d'une suite réguliere des marches et
contremarches permettant d'accéder d'un niveau a un autre. Ils sont en béton armé, métallique ou

en bois, dans notre cas, ils sont réalisés en béton coulé sur place.
La structure estmunie d’une cage d’escaliers avec deux types :

-Escalier d’étages courants : comporte deux volées identiques et un seul palier de repos etun

palier d’arrivée.

-Escalier du RDC et SSOL : comporte deux volées identiques et un seul palier de repos et un

palier d’arrivée.
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11.2.3.2 Terminologie :
e Lamarche : est la surface plane sur laquelle se pose le pied.
e Lacontre marche : C’est la partie verticale entre deux marches successives.

e La hauteur h : représente la différence de niveau entre deux marches successives,
elle variegénéralement entre 14 et 18 cm.

e L’emmarchement : C’est la longueur des marches.

e Le giron : C’est la distance en plan sur laguelle on pose le pied, il sépare deux

contre marchessuccessives.

e Lavolée: est la partie de I’escalier comprise entre deux paliers.

e Un palier : est une plateforme constituant un repos entre deux volées
intermédiairesentre chaque étage.

’

Palier

|

Contre marche
h I

Emmarchement

i
H

4 L

\_ " > w,

Fig 11.6 : Schéma général d’un escalier.

SCHEMA STATIQUE :

Dans notre structure on doit étudier un seul type d’escalier dont le schéma statique est
donné en (figure 111.3.1) Toutefois, ’escalier de RDC est différent de celui de 1’étage
courant par les charge et comme la différence n’était pas conséquente, nous étudions ce

dernier.
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Fig 11.7 : Schéma statique d’escalier

Les escaliers seront pré dimensionnes suivant la formule de BLONDEL, en tenant
comptedes dimensions données sur le plan.
59c¢m < g+2h < 66¢cm
1l4cm<h<18cm
Le pré dimensionnement d’escalier consiste a déterminer :
e Le nombre des marches (n).
e La hauteur de la marche (h), le giron(g).
e L’¢épaisseur de la paillasse (e).

«» Calcul du nombre de contre marches :

1l4cm<h<18cm

Soit : h=17 cm
n= % = % =9m——>  n=9 contre marches

+«» Calcul du nombre de marches :

m=n-1=9-1=8 marches.

«+ Calcul de la hauteur de la contre marche :

Ht 153
h=—==—=17cm
n 9

++ Calcul de la hauteur du giron :
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28cm<g <35cm

VERIFICATION DE LA RELATION DE BLONDEL :
On doit vérifier que : 59 cm < g+2h < 66cm

l4cm<h<18cm avec: h=17cm

59 cm < 30+2*17 < 66Ccm
59< 64 <66 cm condition vérifiée
% Pourle RDCet S SOL :
On a la hauteur du RDC et S SOL égale a 4,08 m
n=H/h =408/17 =24 cm
Onaura:
n =15 contres marches pour la premiere volée
Le nombre de marches est pris égale a :
m =n-1=15-= 14 marches
n =9 contres marches pour la deuxiéme volée.
Le nombre de marches est pris égale a :
m=n-1=9-1=8marches
¢ Pour I’étage courant :
On a la hauteur de 1’étage courant égale a 3,06 m

n= H/ h =306 /17 = 18 contres marches

On aura :

n = 9 contres marches pour la premiere volée
n = 9 contres marches pour la deuxiéme volée

Le nombre de marches est pris égale a: m=n-1=9 -1 = 8 marches.

PRE DIMENSIONNEMENT DE LA PAILLASSE ET DU PALIER:

Pour déterminer les efforts dans la volée et le palier, on fera référence aux lois de la RDM en

prenant I’ensemble (volée + paliers) comme une poutre isostatique partiellement encastrée aux

appuis.
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L’épaisseur de la paillasse (ep) doit vérifier la condition suivante :

Lo _ L0
30 = P =70

Avec :Lo: longueur réelle de la paillasse projetée et du palier (entre appuis) ;

L’: longueur de la paillasse projetée ;

L : longueur du palier.

Application :
_Ht _ 153 _ _ o
tga = 1 _240 = 0.6375 s e— a=23252
= 1 240 = 284.63 cm
COSa C0S(32.52)

Lo=L"+ L, =284.63 + 150 = 434.63 cm

434.63 434.63

D’ou; =0 < ep S—4()HDI::> 1448 cm< ep <21.173 cm

On opte pour : ep=17cm
Remarque : on prend la méme épaisseur pour la volée et le palier

11.2.4 LA POUTRE PALIERE :

La poutre paliére est une poutre de section rectangulaire de dimension (bxh). Elle est
soumise ason poids propre et la réaction des escaliers. Elle est parfaitement encastrée
a ses extrémités.

r Y

[T S N

I\

L A

§ 3.6m }

v

Fig 11.8. : schéma statique de la poutre paliére
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Chapitre Il PRE-DIMENSIONNEMENT ET CALCUL DES ELEMENT

11.2.4.1 PRE DIMENSIONNEMENT :

HAUTEUR :
La hauteur de la poutre est donnée par la formule suivante :
Lmax Lmax
— < h < —
15 — "¢ T 15

Lmax : longueur libre de la poutre entre nus d’appuis.
ht: hauteur de la poutre.

Lmax = 360 cm
360 360
On opte pour hy= 35cm
LARGEUR :
La largeur de la poutre paliere est donnée par :
0.4h <b< 0.7h Dou: 12cm<b<21cm.
Selon le RPA : b> 20cm so—————8n opte pour b =25cm

Vérification relative aux exigences du RPA :(Art 7.5.1 du RPA99/version 2003).

b>20cm .........ooevvininnnns 25>20cm condition Vvérifiée.
ht >30cm...........oeevenenn. 35>30cm condition Vérifiee.
. he/b<4................... 35/25 =1.2<4 condition vérifiée
Conclusion :

Donc la poutre paliére a pour dimensions : (bxh) = (25x35) cm?.

35

25
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11.2.5.ACROTERE
11.2.5.1. Définition :

L’acrotére est un ¢lément secondaire réalise en béton armé et placé a la
périphérie du plancherterrasse inaccessible.

11.2.5.2. Ré6le de P’acrotére :
v" Assurer la sécurité a ce niveau.
v' Protéger I’'usagers de la terrasse.
v Exposée aux chocs thermiques.

v Empéche I’écoulement de 1’eau

11.2.5.3. Dimensionnement :

1. Lesdimensions de I’acrotére sont representées sur la figure suivant.

f N
10 cm
-

$3cm
¥7cm

60 cm

e —— I 4cm
116 cm

Fig 11.9 : coupe verticale de I’acrotére.
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2. Surface de Pacrotére :

S=[(00.1x 0.6 )+(0-07><O.1)+@]

S=0.068 m2

3. Périmétre extérieure :
Pex=60 + 10 + 10.44 + 7 =87.4 cm
4. Caractéristiques géométriques de I’acroteére :
Périmétre = 0.874 m
La surface : S = 0,068 m?
‘L’épaisseur : h0 = 10cm.
L’enrobage c=2cm.

11.3. Pré dimensionnement des éléments structurant

11.3.1. Les poutres

Les poutres sont des éléments horizontaux en béton armé coulés sur place, destinées a
supporterles charges et les efforts d’une partie de la construction et les transmettre aux ¢léments

verticaux (poteaux, voiles).
Les poutres seront pré dimensionnées selon les formules empiriques voire (11.2.3.1).

Dans les constructions en béton armé, on distingue deux types de poutres :

a) Les poutres porteuses (principales) :

v' Hauteur : L=4.30m
Veh <=
15 10

28.60 < h<43 onprend: h=40cm
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v Largeur :

0.3n<b<0.7h = 12<b< 28 onprend: b=30cm

Vérification selon RPA 99 version 2003

b>20cm——> b=30cm >20cm ................. cv
h>20cm——> h=40cm >30cm ................ cv
t<4 2= 15 < 4, cv
Donc la section de la poutre principale est : (b x h) = (30x40) cm>.
4 N\
4
40
L
L 30—

Fig 11.10 : coupe verticale de la poutre principal.

b) Les poutres non porteuse (secondaire) :

v' Hauteur : L=4.00m
W< 26.7 Sh <40 mmemmmmmmemmeens onprend h=35cm

Remarque : pour la facilit¢ de mise en ceuvre du coffrage, on est amené a adopter la valeur de

b=30cm

v' Largeur :
0.3h<b<0.7h = 10.5cm <b <24.5cm on prend : b=30cm
Vérification selon RPA 99 version 2003
b>20cm ——> b=30cm >20cm ................. cv
h>20cm ——> h=35cm >30cm ................ cv
t<a T2 116 S 4 e cv

b
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Donc la section de la poutre secondaire est :

(b x h) = (30x35) cm2,

35

Fig 11.11 : coupe verticale de la poutre secondaire.

11.3.2 Les poteaux

Les poteaux sont des éléments verticaux destinés a reprendre et transmettre les
sollicitations (efforts normaux et moments fléchissant) a la base de la structure pres
dimensionnée a ELS en compression simple selon BAEL91 et RPA 99 version 2003. En
choisissant les poteaux les plus sollicités de la structure (poteau central, un poteau de rive et

un poteau d’angle)

11.3.2.1 Etapes de pré dimensionnement

v’ Calcul de la surface reprise par le poteau.

v Evaluation de I’effort normal ultime de la compression a chaque niveau.

v' La section du poteau est alors calculée aux états limite ultime (ELU) vis-a-vis de la
compressionsimple du poteau.

v' La section du poteau obtenue doit Vérifier les conditions minimales imposées par le

RPA99version 2003:
v' Vérifier la section a I'E.L.S.
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11.3.2.2  Pré dimensionnement des poteaux

Les dimensions des poteaux seront fixées aprés avoir effectué la descente de charge, tout en
satisfaisant les recommandations du RPA99/2003.

Les poteaux sont pré dimensionneés selon trois criteres suivant :

a) Critere de résistance : selon BAEL91.

SNu

— obc
0.85 fc28 —  0.85*25

—1s  ——> O~z = 14.2 Mpa

avec Ohc —

Critere de stabilité de forme : (flambement).

| (1) [BAEL 91/ Art (A-8.4.1)].

Avec :
Nu : Effort normal ultime (compression) :

Nu =1,35G+1,5Q.

As : Section d’acier comprimée : El

0,2% < % < 5%

As | ' ;
—=1% ZZZ= oz
B J ,

!

Fig 11.12 : Section réduit de poteau

B : Surface de la section du béton :

B=axDb

Avec : a et b : dimensions du poteau.

Br : Section réduite d’un poteau, obtenue en réduisant de sa section réelle 1cm d’épaisseur sur
toute sa périphérie :

Br=(a-0,02) (b-0,02).

fe : Limite élastique de I’acier :

fe=400MPa.
a : Coefficient réducteur tenant compte de la stabilité (a=f () ).

e
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0,85 .
(0= ——— si A <50
1+0,2(37)
< [BAEL99/B.8.4 1]
50 .
La=0.6( T)Z si 50 < 1 <70

l
A : Elancement d” EULER (4 :Tf)
If : Longueur de flambement.

If=0.710 [BAEL91/B.8.3,31].
10 : Longueur libre du poteau. [BAEL91art (B.3.1)].

i : rayon de giration (i = \/% ).

| : Moment d’inertie de la section par rapport a I’axe passant par son centre de gravité

3
et perpendiculaire au plan de flambement 1= % (section rectangulaire).
vb : Coefficient de sécurité pour le béton (yb=1,50).................... situation durable.
vs . Coefficient de sécurité pour I’acier (Y5=1,15) ....cccccccvvveernnnnns situation durable.

fc28 : Contrainte caractéristique du béton a 28 jours (fc28=25MPa).

On tire de I’équation (1) la valeur de Br :

Nu

Br= ———— =0.066 N
Gova*ys ) “

C) Verification Les regles du RPA99/2003.

Pour une zone sismique lla:
****Min (a; b) >30 cm

. h
= Min (a; b) >

****l <g <4
4 b

Avec :

(a ;b) : Dimensions de la section.
he : Hauteur d’étage.

On opte pour des poteaux de section carrée (( a =b = 45cm ). (Pour des raisons architecturales).
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4 N

he

| | Coupe (1-1).

Fig 11.13 : Schéma présent un poteau.

11.3.3 Les voiles
11.3.3.1. Définition :

Elément en mur est réalisé en béton armé. Il servant d’une part a contreventer le batiment en
reprenant la totalité¢ des efforts horizontaux (s€isme et vent) et d’autre part de reprendre les efforts

verticaux (charges permanentes et surcharges) qu’ils transmettent aux fondations.

11.3.3.2 Pré dimensionnement :
[R.P.A.99/Art (A7.7.1)].
Pour leur pré dimensionnement, nous sommes basés sur les recommandations du RPA99

version2003.

Dans notre projet les voiles sont considérés comme étant des voiles de contreventement
(RDCet etage) et périphérique (sous- sol).

L’¢épaisseur minimale est de 15cm doit étre déterminée en fonction de la hauteur d’étage he

et desconditions de rigidité aux extrémités.

. i

Fig 11.14 : Coupe de voile en élévation.
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r'-1-:'-1‘ cas : b Y 2a N
CER L4 ] s Y |
— [ ]
—fa - T ] [ %1
léme cas : 24
- i
(a = %} 3;17 | | -[ a,|I
2a
Iéme cas :
-, hes "
(a 2 =) T,
., .
Fig 11.15 : Coupes des voiles en plan.
1. A-Les voiles des contreventements : pour les étages courants :
v L’épaisseur des voiles :
‘/ Hetage = 306 m
v He=3.06-(0.16+0.04)
he =2.86 m
Zh—e = 2 -143cm
20 20
On adopte une épaisseur de 15 cm pour tous les voiles : a =15 cm
b- pour RDC
he =4,08-0,2=3.88 m
a>= 2 -994em
20 20
amin= 15 cm [R.P.A.99/Art (A10.1.2)].
Onprend : a =20 cm
v' Largeur minimale du voile :
Lmin >4.e = 4x 15 =60 cm
On adopte une largeur minimale de 80 cm pour tous les voiles. Lmin > 60cm

2. Voiles périphérique de sous- sol
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Selon le RPA99 I’épaisseur minimale du voile périphérique est de I’ordre de 15¢cm plus,
la conditionde I’épaisseur en fonction de la hauteur libre :

v’ L’épaisseur de voile :

he =3.88 m

h 388
a>—=2=194cm
20 20

amin= 15 cm [R.P.A.99/Art (A10.1.2)].
Onprend : a =20 cm

On adopte une épaisseur de 20 cm pour les voiles périphériques. a =20 cm

I11.4. Conclusion

A ce niveau on a pré dimensionné tous les élements structuraux de notre ouvrage, mais
les sections trouvées ne sont pas définitives car on peut les changer apres la descente des
chargeset I’étude dynamique.

Le pré dimensionner des éléments de notre structure sont :

e Hauteur du plancher ht = 20cm soit un plancher a corps creux de 16+4 cm.

e Section des poutres principales (30x40) cmz2,
e Section des poutres secondaires (30x35) cm?.

e Sections de tous les poteaux : (45x45) cm?.

* Epaisseur des voiles : { les voiles périphériques(ssol ): 20 cm

les voiles contreventment et RDC :15¢cm
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1.4 DESCENTE DES CHARGES

11.4.1 Introduction
L’évaluation et la descente des charges et surcharges consiste a déterminer les efforts
dans la structure pour chaque élément porteur (poutre, poteau....) depuis leurs points
d’applicationjusqu’aux fondations. Les différents charges et surcharges existantes sont :
» Les charges permanentes (G).
» Les surcharges d’exploitation (Q).

11. 4.2 Les charges permanentes (G)

Les planchers

11.4.2.1 Plancher terrasse (inaccessible)
La terrasse inaccessible et réalisée en plancher a corps creux surmonté de plusieurs

couches de protection en forme de pente facilitant I’évacuation des eaux pluviales.

~\

Figure 11.16 : Coupe verticale du plancher terrasse a corps creux.
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Chapitre Il PRE-DIMENSIONNEMENT ET CALCUL DES ELEMENT

Tabll.1 : Evaluation les charges permanentes du plancher terrasse.

N Matériaux Epaisseur | Masse volumique Poids surfacique
(m) (KN/m?3) (KN/m?)

1 Gravillon de protection | 0,05 20 1.00

2 Etanchéité multicouche | 0,02 6 0,12

3 Forme de pente en 0.07 22 1.54
Béton

4 Liege (Isolation 0,04 4 0,16
thermique)

5 Dalle a corps creux 0.2 14 2,80
16+4

6 Enduit en platre 0.02 10 0.20

11.4.2.2 Planchers des étages (courants + RDC + sous-sol)

Réalise en corps creux (16+04) cm.

Fig 11.17. Coupe verticale du plancher courant a corps creux.
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Tab 11.2 : Les Charges Permanentes du Planchers étages (courants+Rdc+S-sol).

NO Matériaux Epaisseur | Poids volumique Poids surfacique
(m) (KN/m?3) (KN/m?)

1 Revétement en 0,02 20 0.4
Carrelage

2 Mortier de Pose 0,02 22 0.4

3 Couche de Sable 0,02 18 0.36

4 Plancher en corps 0,20 14 2.80
Creux

5 Cloison intérieurs 0,10 09 0,90

6 Enduit en platre 0,02 10 0.20

Charge permanente Gt > Gt= 5,10

11 .4.2.3 Magonnerie

11.4.2.3.1 Murs extérieurs : En double cloisons (avec briques creuses) d’épaisseur égale a 30 cm.

Fig 11.18 : Constituants d'un mur extérieur.
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Tab 11.3 : Les charges permanentes d’un mur extérieure.

NO Matériaux Epaisseur Masse Poids
(m) volumique surfacique
(KN/m?3) (KN/m?)

1 Enduit-ciment 0.02 18 0.36

2 Briques creuses 0.10 09 0.9

3 L’ame d’aire 5 / /

4 Briques creuses 0.10 09 0.9

5 Enduit-platre 0.02 10 0.2
Charge > Gi= 2.36
permanente Gt

11 .4.2.3.2 Murs intérieures

Tab 11.4 : Les charges permanentes d’un mur intérieure.

NO Matériaux Epaisseur Masse Poids
(m) volumique surfacique
(KN/m?3) (KN/m?)
1 Enduit-platre 0.02 10 0.2
2 Briques creuses 0.10 09 0.9
3 Enduit-platre 0.02 10 0.2
Charge permanente > Gi= 13
Gt
4 N

E—

\. v

Fig 11.19 : Constituants d'un mur intérieure.
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Chapitre II PRE-DIMENSIONNEMENT ET CALCUL DES ELEMENT

11 .4.2.4 Dalle pleine (balcon)

Tab I1.5: Valeur de la charge permanente G du balcon en dalle pleine

NO Matériaux Epaisseur Masse Poids
(m) volumique surfacique
(KN/m?) (KN/m?)
1 Revétement en carrelage 0,02 22 0,44
2 Mortier de pose 0,02 22 0,44
3 Couche de sable 0,02 18 0,36
4 Dalle pleine 0,15 25 3,75
5 Enduit ciment 0,02 18 0,36
macgonnerie en
brique creuses 0.10 09 0.9
Garde-
6 corps enduit de ciment 0.02 18 0.36
Charge permanente Gt > Gt = 6.61

Fig 11.20 : Coupe verticale du plancher en dalle pleine.
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II .4.2.5 L’acrotére
La charge permanente de I’acrotére est déterminée comme suit:

Gi1= Pbéton X Sacr.

G2 = Oec X Pacr Xecim.

Avec :
pbéton © POids volumique du béton = 25 KN/m?,
Sacr : section longitudinale de I’acrotére ~ =0.068 m? -
Pacr: périmetre extérieure de I’acrotere =0.874 m. Voir (11.2.4.3.)

Occ : poids volumique de P’enduit du ciment =18
KN/m?3.ecim : épaisseur de I’enduit de ciment=0.02 m
G1=25%0.068 = 1.7 KN/ml.
G2=18x%0.874x0.02 = 0.315

KN/mMI.Gt =G1+G2=2.02 KN/ml.

11 .4.2.6 Escalier
I1.4.2.6.1 Palier :
Tab 11.6: Les charge du palier.
Matériaux Epaisseur Masse volumique [Poids surfacique
(m) (KN/m?3) (KN/m?)

Carrelage 0.02 22 0.44
Couche de sable 0.02 20 0.4
Mortier de pose 0.02 22 0.44
Poids propre de palier 0.15 25 4.25
Enduit en ciment 0.02 18 0.36

Charge permanente Gt > Gt 5.89
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I1.4.2.6.2 volée (Paillasse)

Tab 11.7: Les charges du Volée.

Matériaux Epaisseur Masse volumique | Poids surfacique
(m) (KN/m3) (KN/m?)
Revetment en 0.02 22 0.44

Carrelage horizontal

Mortier en ciment horizontal 0.02 20 0.40
Couche de sable 0.02 18 0.36
Revetment en Carrelage 0.02 22 b
vertical ep X 20 X = 0.27
Mortier de ciment vertical 0.02 20
ep X 20 X - = 0.24
Paillasse en B.A 0.17 25
ep X 25
= 5.04
COoOS
Contre marche / 22
h
22 X 5 = 1.87
Garde-corps métallique / 0.1
Enduit en ciment 0.02 18 0.36
Charge permanente Gt > Gt 9.08

I1.4.2.6.3 Les charges concentrées sur le palier (mur de sous-sol)

Une charge concentrée (verticale) sur I’extrémité du palier due a la charge du mur (P).

Tab 11.8: Les charges concentrées sur la volée.

Elements Poids propre (KN /m?) | hauteur de | La charge concentrée (KN)

mur(m) P =GtXhmurx1

Murs 2.2 3.37 7.41
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11 .4.2.7 Les Poutres

Détermination la charge permanente des éléments porteur :
Avec : p = 25KN/m?

1. Poutre principale : (30x 45 )cm?

Gipp = 0.40x 0.30 x 25 = 3 KN/ml Gipp=3. KN/ml

2. Poutre secondaire : ( 30x 35 )cm?

Gips = 0.35% 0.30 x 25 = 2.625 KN/ml Gips = 2. 625 KN/mll
3. Poutre palier :( 30x 35)cm?

Gtpp =0.35% 0.30 x 25 = 2.63 KN/ml Gtpp=2.63 KN/ml

I1.4.2.6.8 Les Poteaux : (45x 45 )cm?

Gip = 0.45% 0.45 x 25 = 5,06 KN/ml Gip=5.06 KN/m.

I1.4.3 Les surcharges d’exploitations (Q)

Les surcharges d’exploitation sont données par le [DTR B.C. 2.2] dans le tableau suivant

Tab 11.9: Surcharges d’exploitation des différents éléments secondaires.

Elements Surcharge Q (KN/m?)

Plancher terrasse inaccessible 1.0

Planchers ETAGE COURANT + RDC | 1,5
a usage d’habitation

Plancher Sous-sol a usage parking 2.5
Acrotere 1.0
Escaliers 2.5
Dalles pleines (balcons) 3,5
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11 .4.4 Descente des charges

La descente des charges désigne I’opération consistant a calculer les efforts normaux résultant
de I’effet des charges verticales sur les divers éléments porteurs verticaux (poteaux ou voile) ainsi que
les fondations, les charges se distribuent en fonction des surfaces attribuées a chaque élément appelée
surface d’influence.

Il .4.4 Choix du poteau le plus sollicité
1. Poteau central :( D-4)

4.00 4.00 4.30 4.30

S=l+ ) X+ )] g i) o E)
s=172m’ ' ' 5
s

(&)
h cusa %

Fig 11.21 : Section du poteau central.
2 . Poteauderive: (A-4)

.00 .30 .30 045"

S=[6) X o+ 0] =7
S=8.6m? #

a3 o=

0.as
3. Poteau d’angle: (A-1) Fig 11.22 : Section du poteau rive

=)

S=[2) x ()] & 4.00 :%2
S=4.3m? 2]

Donc on prend le poteau central le poteau plus

sollicité.

Fig 11.23: Section du poteau d’angle
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Détermination du poids propre des éléments :

1 [ J—— Térasse
> NiveauO : ]
NO| h=3.06
e Poids plancher terrasse : !
’ Etage courant
e Ppr=5.83x17.2= 100,276 KN. Ki
e Poids des poutres porteuses : b § ——— Ftacc courant
e Ppp =3x3.85=11.55 KN N2 | b=3.06
e Poids des poutres non porteuses : e —— Etage courant
e Penp=2.625%3.5529.32 KN. | =l
e Poids de poteau : ' I | Etage courant
N4 | b=3.06
e Pp=5.06 x 3.06=15.49 KN.
1 4 Etage courant
e P0=136.65 KN - 1
N5 | b=3.06
e Niveaul:
e Poids revenant au Niveau O : 1 _l——l Etage courant
- = |
e Po=136.65KN . Nei| I=de
e Poids plancher courant : ) -:I | Etage courant
e Ppr=5.10x17.2=87.72 KN. ol Ly
P d -
e Poids des poutres porteuse : 1 Ees ot
N8 | b=3.06
o Ppp=3x3.85=11.55 KN. /| i Etage de RDC
e Poids des poutres non porteuse : N9 | b=4.08
o Ppnp=2.625%3.55=9.32KN. 17 AM Etage Sous-sol
e Poids de poteau : i B
_ _ r v ..:,f..- 1A V Yo—" v—
e Pp=5.10 x 3.06=15.49KN. L XL L
e P1=260.75KN

Fig 11.24: les niveaux de la structure.
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e Niveau 10:
e Poids revenant 10*Niveau :

P10=1253.55 KN.
e Poids plancher courant :
Ppr=5.10x17.2=87.72 KN.
*Poids des poutres porteuse:
Prp =11.55KN.
Poids des poutres non porteuse :
Penp =9.32KN.

(1 Poids du poteau :

Pp=5.1x 4,08= 20.81 KN.
Pt10=1382 ,95KN.

Tab 11.10 : Le poids propre de chaque niveau

NO N1 N2 N3 N4 N5 N6 N7 N8 N9 N10

(KN) | (KN)[ (KN) | (KN) | (KN) | (KN) | (KN) | (KN) | (KN) | (KN)

136.65 | 260.7| 384.83| 508.9 | 633.03| 757.13| 881.2 | 1005.3 | 1129.43 | 1253.55 | 1382,95

Il .4.4 .2 Charges d’exploitations
I1.4.4 2.1 Loi de dégression :

Le (DTR.B.C.2.2) nous impose une dégression des charges sur tous les planchers. Cette loi
s’applique aux batiments ¢lancés dont le nombre de niveau est supérieur a 5, ce qui est notre cas.

Laloi de dégression des surcharges est comme suit :
3+ ,
Qn = Q0 + = ¥, Qi

Avec : QO : charge d’exploitation a la terrasse. ; Qi : charge d’exploitation de I’étage |i.
n: numero de 1’étage du haut vers le bas ;Qn : charge d’exploitation a 1’étage « n » en tenant

comptede la dégression des surcharges. Q :la Charge d’exploitation.
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Tab 11.11: Dégression des surcharges.

Niveau des > surcharge
planchers Surcharge > surcharge (KN/m?)
T Qo0 > 0=Q0 1
P08 Q1 > 1=Q0+Ql 2,5
P07 Q2 >2=Q0+0,95(Q1+Q2) 3,85
P06 Q3 >3=Q0+0,9(Q1+Q2+Q3) 5,05
P05 Q4 > 4=Q0+0,85(Q1+Q2+Q3+Q4) 6,1
P04 Q5 > 5=Q0+0,8(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5) 7
PO3 Q6 > 6=0Q0+0,75(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6) | 7,75
P02 Q7 3 7=Q0+0,714 (Q1+ ..vvvovrrererr, +Q7) | 8,497
PO1 Q8 5'8=Q0+0,714 (Q1+..vvvrvrrrrerre, +Q8) | 9,244
RDC Q9 3°9=Q0+0,687(Q1+ eveverveerrrerrrn +Q9) | 11,64
/S- Q10 > 10=Q0+0,667(Ql+......uee..... +Q10) | 13.67
SOL
Il .4.4 2.2 Surcharge d’exploitation
Tab 11.12 : Surcharges d’exploitation.
Niveau Surface d’influence ( m?) Surcharge
d’exploitation(KN)
T 17.2

PO1 43

P02 66.22

P03 86,86

P04 104,92

P05 120,4

P06 133,3

P07 S=171.2 146,15

P08 159

RDC 200,20

Sous — 235,12

soul

Il .4.4 2.3 Détermination de la section du poteau voir (11.3.2.2)
0

Pour limiter I'élancement des poteaux, on prend a= 35 — o = 0,708 On cherche a

dimensionner le poteau de telle sorte que : A/ 8= 1%

On tire de I’équation (1) la valeur de Br
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Alors :

Br =0,66Nu
Br=(a-0,02) x(b-0,02);

Br

>

Nu

fc28 As fe

+__

O((0.9Yb B'Ys

avec : Nu=1,35Ng+1,5Ng

Ona: a=b=>

Br=(a-0,02)?

Tab 11.13 : Choix des sections des poteaux centraux.

Chapitre II PRE-DIMENSIONNEMENT ET CALCUL DES ELEMENT

NIV | No(kN) No(kN)  [Nu(kN) B/(cm?) a= Le
(cm) Choix
136,65 17.2  [210,28 138,78
I’ 11.78 35x35
260,75 43 416,51 274.9
P01 16.58 35x35
384,83 66.22 618,85 408,44
P02 20,21 35x35
508,9 86,86 817,22 | 539,36
P03 23.23 40x40
633,08 104,9 [1012,04 667,95
P04 2 25.84 40x40
757,13 120,4 [1202,73 793,8
P05 28.17 40x40
881,2 133,3 [1389,57 917,12
P06 30.28 40x40
1005,3 146,1 [1576,38 1040,41
PO7 5 32.25 40%40
1129,43 159 1763,23 1163,73 34,11
P08 45x45
1253,55 200,2 [1992,59 1315,11
RDC 0 36.26 45x45
2351
S-soul 1382,95 5 2219,66 1464,98 38.28 45x45
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Tab 11.14 : Vérification du flambement des poteaux.

Nivea |a(cm) [b(cm) | I(cm*) S i (cm) Lo Ly A
ux )
L b_h3 (cm | (cm) | (cm) I
Y= yaxb ((i= s ) 0.7 o (l=7>
T 35 35

67500 900 8,66 306 |214,2 | 24,73

POL 1 35 | 35 | 67500 |900 | 866 | 306 |214,2| 2473

PO2 | 35 | 35 | 67500 | 900 | 866 | 306 |2142| 2473

PO3 | 40 | 40 | 67500 | 900 | 866 | 306 |2142| 2473

P04 40 40 67500 900 8,66 306 [214,2 | 24,73

POS | 40 | 40 | 67500 | 900 | 866 | 306 |2142| 2473

PO6 | 40 | 40 | G500 | 900 | 866 | 306 |214.2| 2473

P07 40 | 40 199505008 (1225 | 1010 | 306 |214.2 | 21,20

PO8 | 45 | 45 15505208 |1225 | 1010 | 306 |214.2 | 21.20

RDC | 45 45 134171875 [2025 | 12,10 | 408 |285,6 | 23,6

341718,75 | 2025 12,10 408 | 2856 | 23,6

soul
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Chapitre 111 CALCUL DES ELEMENTS NON-STRUCTURENT

111 .1 Introduction

Aprés avoir pré-dimensionné les éléments de contreventement, on passera au
dimensionnement des éléments non structuraux qui ne font pas partie du systéme de
contreventement lIs ont une influence plus au moins directe sur la structure globale a savoir

’acrotére, les planchers, les escalierset les consoles.

L’étude sera basée sur le dimensionnement et le calcul se fera conformément aux regles
(BAEL91 modifié 99) et le RPA 99/2003.

11 .2 Acrotére
Elle sera calculée comme console encastrée au niveau de la poutre du plancher.

Le calculdes armatures se fera a ’ELU et la vérification a I’ELS pour une bande d’un métre
soumise a la flexion composée due au poids propre de 1’acrotére « N » et d’une poussée latérale
« Q » due a la main courante provoquant un moment de renversement « Mr ». L’acrotére est

exposé aux intempeériesdonc les fissurations sont préjudiciables

Donc le calcul de I’acrotére se fait en flexion composée a L’ELU et L’ELS pour une bande de

1m de largeur.

4 10em  10cem ™ r- " - QH\
+ _“'_ I 3em
J : Tem
B0cm H
L=
w \-._ !
\_ | J \. v

Fig 111.2 :Schéma statique de
I’acrotére.

Fig I111.1: Coupe transversale de
P’acrotére.
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Chapitre 111 CALCUL DES ELEMENTS NON-STRUCTURENT

111.2.1 Détermination des sollicitations

e Poids propre de I’acrotére G : > G=2.02 KN/ml

e Surcharge d’exploitation Q : —> Q=1,00 KN/ml.

e Effort normal dus au poids propre G :  w—> N=Gx1 =2.02 KN
e Effort tranchant T : > T=0x1=1,00 KN

e Moment fléchissent max du a la surcharge Q : m=—> M = QxH=1x0,60 =0.60KN.m

N
3 X(m X(m
= :Em) 4 ) 4 )
Q _—T Y
h=60cm
L : = .\I(kn;n) N(lfn) T(kn)
0.60 2.02 i 1.00
\_ Schéma statique Momnt Fléchissant Effort Normal Effort Trancham )

Fig 111.3 : Diagramme des efforts internes.

111.2.2 Combinaisons des charges (ART A.3.2.2 BAEL) :
% alétat limite ultime (ELU) :

La combinaisonest (1,35G +1,50Q)

» Effort NormalddaG:Nu=135xG=1,35x2.02=23132.727 KN
» Moment de flexionduaQ :Mu=15xMQ=1,5x0,6 =0,9 KN.m
» Effort tranchant :-TU=1.5x TQ =1.5 x1=1.5 KN.

% al’état limite de service (ELS) : La combinaison est (G +Q)
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Effort Normal di & G :Ns= NG = 2.02 KN

Moment de flexion du a Q :Ms = MQ= 0, 60 KN.m
Effort tranchant :TS=TQ = 1KN

FERRAILLAGE DE L’ACROT¢RE a L’ELU :

Il consiste en I’étude d’une section rectangulaire soumise a la flexion composée a I’ELU sous

(Nu) et (Mu), puis passer a une veérification de la section a ’ELS sous (Ns) et (Ms).

4 / h
c‘t A’ \
d G
h o — ——— M ¢ __'\h- — — _._.___._L_._.
3 . /
/
b
\. _ _ J
Fig 111.4: Section rectangulaire soumise a la flexion composee.
Avec :
h :Epaisseur de lasection( h=10 cm).
b : Largeur de la section(b=100 cm).
c et ¢': Enrobage(c = ¢’=2 cm).
d : Hauteur utile (h—c=10-2=8cm).
Mt : Moment fictif calculé par rapport au CDG des armatures tendues.
+¢ Calcul de I’excentricité a PELU :
Ml 99 330m=133
0= N, 2727 oormEeosmm
h _ 10 )3
> Cc = > =os5Cm
%— c<e e Le centre de pression (Cp) se

trouve a ’extérieur

de la section limitée par les armatures d’ou la section est partiellement comprimée
(SPC).

Donc I’acrotére sera calculé en en flexion simple sous I'effet d’'un moment fictif
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(Mf)puis on déduira la section d’armatures reelles (As) en flexion composeée.

Rl

% Calcul de la section d’armatures en flexion simple :
e Calcul du moment fictif :
Mfu = Ny, Xg

Avec :
g : la distance entre le centre de compression et le centre de gravité des armatures.
h

g=eu+§—c

0.10
g= 033+ — = 0.02 =0.36

M, = N, X g =2727%0.36 = 0.98 Kn.m

Calcul de p :

Mf
M= a2 ou

0.85 0.85%25
Avec : foc = lfgzgz ——=14.17

0.98

H=Tooxazxiazr — 00108

H=0.0108 <  p—>pu =0.392 SSA.

A partir des abaques, on tire la valeur de B correspondante :  w——=> W =0.0108
B =0.995

e Calcul des armatures fictives (flexion simple) :

A My
f " b.d.o,
Avec : ast=%=%:348Mpa
e 0.98 x 103 P
f=0.995 x8x348 o> cm

e
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Calcul des armatures réelles (flexion composée) :

A=A Nu
s — Af Ot
2.727 x 10 ,
AS = Au = 0.35— T =0.27cm

VERIFICATIONSAL’ELU :
Veérification de la condition de non fragilité (A.4.2, IBAEL91modifié 99) :
0.23.bh.d. firg e — 0.445 .d

CNF = I3 e, —0.185.d
AVEC : frpg = 0.6 4 0.06 fopg = 0.6 + 0.06 X 25 = 2.1 Mpa
_Mg_06
eS_NS_Z.OZ_ 3m=30cm

e 0.23 x100x8x21 [ 30— 0.445 x 8
CNE ™ 400 30 — 0.185 x 8
Au=0.27 sz < Acne=0.90 sz

= 0.895 cm? = 0.9 cm?

La condition de non fragilité n’étant pas vérifiée alors on adoptera la section minimale :

Au = Acnr =0.90cm?

Soit : Aadoptee = 4HA8 = 2.01cmz/ml

100
Avec : un espacement S; = - = 25cm

Armatures de répartition :

_ AAdoptée 2.01

p— p— p— 2
Ag Ns 2 0.5cm
Soit : AR =4HA8=2.01cm?
Avec : un espacement : St = 18 cm.

Vérification de I’effort tranchant (contrainte cisaillement) (A.5.1,2/BAEL91modifié
99) :

La fissuration est prise comme état préjudiciable ; on doit vérifier.

Ty, < Ty
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Tu=— Vu/ b.d

T : effort tranchant.
T=15xQ=1.5x1=15KN

1.5

D’ou: Tu = ong X 10 = 0.19
- . fc28
7, = min[0.15 X ;5 Mpal]
yb
_ ) 25
T, = min|0.15 X IR 5 Mpa| = 2.5 Mpa
7, =019Mpa<t,=25Mpa — — — — — cv

Donc le béton seul peut reprendre ’effort de cisaillement, les armatures transversales ne
sont pas

nécessaires.

Vérification de I’adhérence et d’entrainnement des barres (Art. A.6.1, 3 BAEL /91
modifié 99)

se TSC < T_se

— Vu
Tse = 0,9.d .3 i

Avec : 2. ui : somme des périmétres utiles des barres.
2. wi=4nd = 4x 1x0.8 =10.05 cm
;n : nombre de barre
Tse= (1.5/0.9*8*10) * 10 = 0.21 Mpa

ona; Ts =Y X fiag

Avec :

s : Coefficient de scellement,

Ps = 1.5 (Acier de haute adhérence).

On aura :
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Tee = 1.5 x 2.1 = 3.15
Te= =0.21 MPa< 7, =3.15 MPa - condition Vérifiée.

Il n ya pas de risque d’entrainement des barre, donc les armatures transversales ne sont pas

nécessaires.
Ancrage des barres verticales (A.6.1, 23..BAEL91 / modifiée 99) :

Longueur de scellement (Ls) droit est donnée par :

_0fe

_402

L

To = 0.6 Y%fis = 0.6 X 1.52 x 2.1 = 2.84 Mpa

8x400
4%2.84

D’ou; L; = = 2817 cm

Soit; Ls=30cm

D) VERIFICATIONS A L’ELS :

Il faut vérifiée les conditions suivantes :
Avec :

o - Contrainte dans le béton comprimé.
e g : Contrainte limite dans le béton comprimé.
e 0, : Contrainte dans les aciers tendus.

e g: : Contrainte limite dans les aciers tendus.

» La contrainte dans acier :

Ost < min{[%fe; 110 \/nfiz8] } ;

Avec : n = 1.6 : coefficient de fissuration.
Ogt < min{[§400 ;110V1.6 * 2.1] } = min{[266.67 ;201.63] }

Bi.d. Ay

Ost
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Avec :
Ms=0.6 Kn.m
As=2.01cm?

_100.4; 100 x 2.01

P="%d ~ Bxio0 0201

p1=0251 ~——>3,=0.920 ——> K;=47.89

_ 0.6x103
Ost = 59z0x8x2.01

= 40.56 Mpa

ost = 40.56 Mpa <o, = 201.63 Mpa

La contrainte dans le béton :
Opc = 0.6 X feog
Ope = 0.6 X 25 M= 15 Mpa

Opc = 0.85Mpa <op=15Mpa ...l Condition vérifiée.

CONCLUSION :

Les conditions étant vérifiées; donc le ferraillage calculé a L’ELU est vérifié a L’ELS.

RECAPITULATIF :
Armatures principales : 4HAS8 = 2.01 cm? avec : St=25cm

Armatures de répartition : 4 HA8= 2.01 cm? avec : S¢t=18 cm

E) VERIFICATION DE L’ACROT¢RE AU SEISME (RPA 99. ART 4.2.3) :

Cette Vérification concerne les éléments non structuraux.
Le RPA préconise de calculer I’acrotére sous I’action des forces horizontales sismiques

suivant la formule :

f, =4.AC,. W,
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e A : Coefficient d’accélération de zone obtenu dans le tableau (4-1) du RPA99 suivant la

zone sismique et le groupe d’usage du batiment. soit
Soit A=0.15 (ZONE lla, GROUPE D’USAGE2).

oC,, : Facteur de force horizontale variant entre 0.3 et 0.8 [RPA99, (art 6.2.3 tableau 6-1)]
eSoit : Cp=0.8
e \W,:Poids propre de I’acrotéereWp=2.02KN/ml
D’ou:
Fp=4 x 0.15x 0.8 x 2.02 = 0.822 KN /ml------------------- Epingle(06)

Fp < Q =1KN/ml

CONCLUSION :

Condition vérifiée, donc I’acrotere est calculé avec un effort horizontal Q=1KN/ml
supérieura la force sismique, d’ou le calcul au séisme est inutile.

On adopte donc pour le ferraillage celui choisi precédemment.

-
.10 .10 | p
=k
3 r r | 2x4HAB (St=18cm)
Al A Coupe A-A
|2x4HA8(St=25cm) AHAB(SI=18cm)
* e & o
o
o & & & ||
. 4HA8(SI:25cm),‘f
\,
Fig 111.5: Plan de Ferraillage de I’acrotére
111.3 Escalier :
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111.3.1 Etude des escaliers

Les escaliers travaillent a la flexion simple, en considérant la dalle comme une
poutreuniformément chargée et en tenant compte des types d’appuis sur lesquels elle

repose.Pour déterminerles sollicitations

DETERMINATION DES CHARGES ET SURCHARGES :

Le calcul s’effectuera pour une bande de (1m) d’emmarchement et une bande de (1m) de
projection horizontale de la volée. En considérons une poutre simplement appuyée en
flexion simple.

LES CHARGES PERMANENTES :

% Le palier:

Tab I11.1 : Charges permanentes revenant au palier.

Matériaux Epaisseur Masse volumique [Poids surfacique
(m) (KN/m3) (KN/m?)
Carrelage 0.02 22 0.44
Couche de sable 0.02 20 0.4
Mortier de pose 0.02 22 0.44
Poids propre de palier 0.15 25 4.25
Enduit en ciment 0.02 18 0.36
Charge permanente Gt > Gt 5.89

La paillasse (Le volée) :
Tab I11.2 : Charges permanentes revenant a la paillasse.
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Matériaux Epaisseur Masse volumique | Poids surfacique
(m) (KN/m3) (KN/m?)
Revetment en 0.02 22 0.44
Carrelage horizontal
Mortier en ciment horizontal 0.02 20 0.40
Couche de sable 0.02 18 0.36
Revetment en Carrelage 0.02 22
i h
vertical p X 20X =027
Mortier de ciment  vertical 0.02 20
h
epx20x§=o.24
Paillasse en B.A 0.17 25
ey, X 25
= 5.04
CoS
Contre marche / 22
h
22 X > = 1.87
Garde-corps métallique / 0.1
Enduit en ciment 0.02 18 0.36
Charge permanente Gt > Gt 9.08

% La charge concentrée : Une charge concentre sur ’extrémité du palier dd a la chargedu

mur extérieur (P).

P=(1.53-0.3)x2.44x1m=3KN

SURCHARGES D’EXPLOITATIONS :

La surcharge d’exploitation est définie a partir des descriptions du DTR, qui est la méme

pour la

paillasse et le palier : Q = 2.5 KN / m?.

COMBINAISON DES CHARGES :

ELU:

Qu=(135G+15Q)x1m.

Palier : qu1 =(1.35x5.89+1.5x2.5)x1 m=11.70 KN/ ml.

Volée : qu2 = (1.35x9.08 + 1.5x2.5) x 1 m=16.01 KN / ml.
Mur extérieure : P, = 1.35 x 3 = 4.05 KN.
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e ELS: (gs=(G+Q)x1m.
Palier : gs1 = (5.89 + 2.5) x 1 m =8.39 KN / ml.
Volée : gs> = (9.08 + 2.5) x 1 m=11.58 KN / ml.
Mur extérieure : Ps=1x3=3 KN

e CALCULSAL’ELU:

( Qu=LL0KNml Qu2=1601 KNl Qui=1L70KNml DU=405KN )
A
seslFNNENEsyanr
A
-k 4 ]
L5=0.4m L;=2.4m Rg L;=1.5m y

Fig 111.6 :Schéma statique d’escalier a P’ELU

Calculs les efforts internes:
% Réactions d’appuis :

Ra=13.94 KN
Rg=50.76 KN

Calculs des moments et efforts tranchants a PELU :
1ér troncon : 0,00 M <x < 0,4m
Pourx= 0m:
T(x=0) = 13.94 KN
M(x=0))= 0 KN.m
Pour x=0.4 m

T (x=0.4) = 9.26 KN
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M(x=0.4) =4.64 KN.m

2°M trongon : 0,4 M<x<2,8m:

X =0.4m
T (x=0.4) = 9.26 KN
M(x = 0.4) = 408KN.m

X=28m
T (x=2.8) =-29.16 KN
M(x=2.8) = - 19.83KN.m

v' Moment maximum :
TX) =0 /= Mz = Mzmax
x=0.98m € (04;2.8)
M(x =0.98) =9.84 KN.m

v 3*™trongon : 0,00 M<x<1.5m:

X=0m

T (x=0) = 4.05 KN
M (x=0) = 0 KN
X=15m

T (x=1.5) = 21.6KN
M(x = 1.5) = —19.24 KN.m

Remarque :

Les moments aux appuis et en travées seront affectés des coefficients 0.85 et

0.3respectivement, afin de tenir compte des semi-encastrements.
v" A Pappui B : Mya=-0.3 Mmax=-0.3 x 9.84 =-3.952 KN.m

v En travée : M',= 0.85 Mmax= 0.85 x 9.84 = 8.364 KN.m

DIAGRAMME DES EFFORTS 9TRANCHANTS ET DES MOMENTS FLECHISSANT
aL’ELU :
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16.01 Kn.ml
11.7 Kn.ml 11.7 Kn.ml

/ 4.05 Kn

YY Y Y Y Y YT Y Y ' ?YY Y Y Y Y Y Y Y Y Y P YYY P YT YY" !l

Ri  0.40m 2.40 m Rs 1.50 m

F 3
v

AMmax
[KN.m] 85304

Figure I11.7 : Diagramme des efforts internes a ’ELU.
CALCUL DES ARMATURES :

Le calcul des armatures sera basé sur le calcul d’une section rectangulaire, soumise a
la flexion simple pour une bande de (1m), en utilisant les moments et les efforts

calculés précédemment.

b=100cm; h=17cm; c=2cm; d = 15cm.
¥ =1.15,
vy =15 fc28 = 25 MPa , ost = ’yiz == = 348 Mpa

fbu=14.17 MPa.
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d=15c = 17cm
Ao

c= 2cm

B=10) cm

Figure 111.8 : Section droite aux appuis

% Aux appuis :

v" Armatures principales:

My, = —3.952KN.m

3.952x103

Mou = TS 5250417

= 0.012

fpy = 0.012 < py, = 0.392

% La section est simplement armée (SSA) Donc la section A’s=0.

a=125x%(1—-+/(1-2x0.012) =0.015
Z=015x (1—0.4x0.015) = 0.149 m

3952 x10°
$ 7 149 x 348

A, =0.762 cm?
Soit : 4HA10 =3.14 cm? Avec : un espacement S¢= 25 cm
< Armatures de répartition :

Ar=A:/4=0,785 cm?

On prendre : A= 4HA8 = 2.01 cm? . Avec un espacement St=25cm.

65



Chapitre 111 CALCUL DES ELEMENTS NON-STRUCTURENT

< En travée :

v" Armatures principales :

My, = 8.364KN.m

8.364x103
=—=10.026
Hou = To0%152%14.17

Upy = 0.026 < piy, = 0.392
La section est simplement armée (SSA) Donc la section A’s=0.

a=125x% (1—+/(1-2x0.026) = 0.033

Z =0.15%x(1-0.4x%x0.033) =0.148m

_3.952x10°
S 7 148x348
A; = 0.767cm?
Soit : 4HAI10 = 3.14 cm? Avec : un espacement S¢=25_cm

v' Armatures de répartition :
A =A/4= 0,785 cm?.

On prendre : Ar=4HA8= 3.14cm? . Avec un espacement St=25cm.

B) VERIFICATION A L’ELU :
fizg = 0.6 + 0.06f.,5 = 0.6 + 0.06 X 25 = 2.1 Mpa

v' Aux appuis :

Aa=3.14cm2> Amin = 1.81cm? Condition vérifiée.

v' En travées :

A:r=3.14 cm?2> Amin =1.81 cm? Condition vérifiée.

v/ Esapacement des armatures :

v' Armateurs principal
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Stmax =25 cm < Min {3 h, 33 cm} =33 cm Condition vérifiée.

v' Armatures répartitions :

Stmax = 25 cm < Min {4 h, 45 cm} = 45 cm Condition vérifiée.

» Vérification de I’effort tranchant (contrainte cisaillement):
(A.5.1.2/BAEL91modifié99)
Ty < Ty
Ty = min{:’(;2 X f.pg ;4 Mpa } (fissuration non prejudiciable )
b

0.2
T = min{l—sx 25;4 Mpa} = T, = min{ 3.33;4} = 3.33 Mpa

- Vawar _ 216
“ bxd 100x15

X 10 = 0.144 Mpa

T, = 0.144 Mpa < 7, = 3.33 Mpa cv
< Donc : les armatures transversales ne sont pas necessaires.

Influence de P’effort tranchant sur le béton :

On doit vérifier que : Tryax < 0.4 X % XaXbhb
b

Avec : Tyax = Vmax ¢ Efforts tranchant.

Tmax=21.6 KN

Longueur d’appuis de la bielle. (a=0.9 X d)

25
Tyax < 0.4 X 7= X 10% 0.9  0.15 x 1 = 900

Tyax = 21.6 KN < 900 KN cv

Influence de P’effort tranchant sur les armatures longitudinales :

Mg
0.9xd

On doit Vérifier que 1 (Tyax + —2) X % <A,

M, = —3952KN.m Toax = 21.6 KN
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—3.952 ) 1.15

(2L6+a9xaw X 200 x 102

x 103 =0.220cm? <A, =314cm? CV

Vérification de la contrainte d’adhérence dans les barres (ART A.6,1,3 BAEL
91modifiees99) :

Tse = Ps X frag ) Ty < Tge
Avec : s : coeficcicient de scellement ; yrs = 1.5 (pour les aciers HA)

Tee = 1.5 X 2.1 = 3.15 Mpa

VuM ax

Tu=0.9><d>(2‘ui

Avec : Y, u;: somme des périmétres utiles des barres.

v Appui: 4HA10

z;li=n><7r><10=4><7r><10=125.6mm; n:nbre de barres

216 X 103 M
T 09x15x1256 oY
7, = 1.27 Mpa < 75 = 3.15 Mpa condition vérifier

v’ Travée : 4HA 10

Zui=n><7r><10=4><7r><10=125.6mm; n:nbre de barres

216 x 103 M
T 09x15x1256 o Y
7, = 1.27 Mpa < 75 = 3.15 Mpa condition vérifier

< Pas de risque d’entrainement des barres

CALCULS a I’ELS :
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gs1=8.39KNml g52=11.5 KN.nl l=830KNul  ps=3KN

Lfﬂ.ﬂm [112.4|T| HB l;=1.5|'n

Figure I11.9 :Schéma statique d’escalier a ’ELS

111 .2.2 CALCUL DES EFFORTS INTERNES: :

% Réactions d’appuis :

Ra=10.05 KN
Rg=36.68 KN

Calculs des moments et efforts tranchants a PELS :

1ér troncon : 0,00 M <x <0,4m
Pourx=0m:

T(x=0) = 10.05 KN

M(x=0) = 0 KN.m

Pour x=0.4 m

T (x=0.4) = 6.69 KN
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M(x=0.4) = 3.34 KN.m

2°M trongon : 0,4 M<x<28m:

X=0.4m

T (x=0.4) = 6.69 KN

M(x = 0.4) = 295KN.m

X=28m

T (x=2.8) =-21.09 KN

M(x =2.8) = —14.34kN.m
v Moment maximum

x=0.44m € (0.4;2.8)

M(x =0.44) =3.76 KN.m
v/ 3*™trongon : 0,00 M<x<15m:
X=0m

T (x=0) = 3.00 KN

M (x=0) = 0 KN

X=15m

T (x=1.5) =15.59KN

M(x=1.5)=—-13.94 KN.m

Remarque :

Les moments aux appuis et en travées seront affectés des coefficients 0.85 et 0.3

respectivement, afin de tenir compte des semi-encastrements.
v APlappui B : M= -0.3 Mmax=-0.3 x3.76 =-1.130 KN.m

v" En travée : Mta= 0.85 Mmax= 0.85 x 3.76 = 3.20 KN.m

DIAGRAMME DES EFFORTS 9TRANCHANTS ET DES MOMENTS FLECHISSANT
aL’ELS :
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% 30 KN ] 11.558 EN.ml
. il T
5'3;{“"“' 3.00KN
Y'Y Y Y Y YYYY YYD YYYYYTYYYY f'rlfﬂ'l'“'f"“ fl
FaN
Ry 0.40m 240 m Rs 1.50 m
N i \
Ty, IN] I (= =
} 15.59
]

AMix)
[EN.m]

Almax
[EON.m]

3.20

Figure 111.10: Diagramme des efforts internes a I’ELS.

11.3.1.3 Vérification a PELS

Les moments calculés a L’ELS sont inférieurs a ceux calculés a L’ELU, nous garderons le

mémeferraillage. On doit vérifierent les conditions suivantes :

Etat limite & la résistance a la compression du béton :
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e Vérification des contraintes dans le béton :

1) En travée :

e Position de I’axe neutre :
Y = —-D+/D2 4+ E

D =15 4 15 3.14 0.471
= —_ = X — = .
an 100 cm

E=2%xDxd=2x0.471x 15 = 14.13 cm?

Y = —0.471 +/0.471%2 + 14.13 = 3.32 cm

Y =332cm

¢ Moment d’inertie :
b
I:§><Y3+15><A><(d—Y)2

100

[=—=x (332)° + 15 x 3.14 x (15— 3.32)"
[ = 6792.9 cm*
(M 320x10°

1 T 67929 | /vpacem

e Etat limite de compression du béton :

6, = KXY =0.47 x 3.32 = 1.56 Mpa

6p =06 %Xf,3 =06Xx25=15Mpa ................ Condition vérifier
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o, = 1.56 Mpa< &, = 15 Mpa

2) En Appuis :

* Appuis (A) :

e Position de I’axe neutre :

Y = -DyD? +E

D =15 A—15 3'14—0471
= Xb— XlOO_' cm

E=2%xDxd=2x0.471 % 15 = 14.13 cm?

Y = —0.471 +/0.471%2 + 14.13 = 3.32 cm

Y =3.32cm

e Moment d’inertie :

b
I:§><Y3+15><A><(d—Y)2

100
[= = x (3.32)3 + 15 x 3.14 x (15 — 3.32)?

I =6792.9 cm*
(M 320x100
~1 T 67929 O/ Mpacm

e Etat limite de compression du béton :

6, = KXY =0.47 x 3.32 = 1.56 Mpa

6p =06 %Xf,3 =06Xx25=15Mpa ............... Condition vérifier
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op =156 Mpa< 6, = 15 Mpa

e Vérification de la contrainte dans Pacier :

o, =nXKx(d-y)<ag; = f{—e = 348 Mpa Pour une fissuration peu nuisible
S
En travée :
05 = 12X 0.47 x (15 -332) = 66 Mpa < 6, ==- = 348Mpa ... Condition
verifier.
15 0.87 x (13 —3.06) =229.72 MPa < 348 Mpa .......ccceevevverrrenenne. Condition vérifier.
En Appuis :

400
05 = 12 X 0.47 x (15 —3.32) = 66 Mpa < &; = - = 348 Mpa

Condition vérifier.

11.3.3.4.1 Vérification de la fleche [ BAEL 91 mod 99 (Art. B.6.5, 2)]

Le calcul de la fleche n'est pas nécessaire si les trois conditions ci-aprés sont vérifiées :

1-0 LM Y004 >Lx322=0032 (c.v)
L 10 My 430 10 9.84

2-L>21 —— —— —0.04>0.0625 (c.n.v)
Ly — 10

3- A <2 0.0021<0.0105 (c.v)
bxd a
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111.3.3.4.2 Calcul de la fleche :

Le calcul de la fleche se fait a l'aide des formules indiquées par le reglement CBA93, la
fleche maximale

sous charges instantanées.

avec :

f : fleche due aux charges instantanée.

f: fleche admissible.

qs = max(qsq; qs2) = max(8.39;11.58) = 10.84KN/ml

Ev : Module de déformation différeé.

E, = 37003/f.,5 = 10818.86 Mpa fizs = 25 Mpa

lo: Moment d’inertie de la section homogéne, par rapport au centre de gravite.
b
IO = §(V12 + V23) + 15 XAt X (Vz - C)Z

Sxx: moment statique

b x h?
SXX/=T+15XAth

100 x 17 2 ,
Syt = ———— +15X314X15 ——————— - Syx = 15156.3 cm

|
vl o

il P
- L
b,

Figure 111.11: section droite des escalier

BO : Aire de la section homogénéisée
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Bo=bxh+15A,
Bo=100x17+15x3.14= 1747.1 cm?
_ Syx115156.3

17 B, 17471
V; =8.68 cm
V,=h-V;
=17 — 8.68 =8.32 cm

b
IO =§(V12 + V23) + 15 XAt X (VZ - C)Z

100 , ,
lo = —(8.68” +8.32%) + 15 x 3.14 X (8.32 - 2)

I, = 23590.38 cm*

En remplagant tous les coefficients trouvés précédemment ; on aura une valeur de la fleche

f= > X 43" x 1084 =15.59 x103 < f = 43 _ 8.6 x 1073
"~ 3847 10818.86 x 23590.38 x 10-5 7 - 500
f=1559x 103 <T=8.6x 1073 rorrrrmrereremeeeenen Condition vérifier.
111.3.3.4.5 Etat limite d’ouverture des fissures [BAEL 91(Art A.5.34)]

La fissuration est considérée comme peu nuisible, donc aucune Vérification n’est a

effectuer.

CONCLUSION :
Apres toutes verifications, 1’escalier Etage courant et RDC seront ferraillées comme
suit :

Aux Appuis:
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Armatures principales: 4HA10/ml
avec un espacement st=25 cm.
Armatures de répartitions : 4AHA8/mI avec un
espacement st= 25 cm.
En travee :
Armatures principales: 4HA10/ml
avec un espacement st= 25 cm.
Armatures de répartitions : 4 HA8 /ml

avec un espacement st= 25 cm.

8 2%4HA10 ESP=25cm
2x4HAS ESP=25cm

o om |
4chaises/m®,

en T8

2x4HAL0
ESP=25cm

1,53

2x4HAS

0.40 2.40 ‘ 1.50

Figure 111.12 : Schéma ferraillage du I’escalier.

111.3.2 Calcul de la poutre paliere :

La poutre paliére est une poutre de section rectangulaire de dimension (bxh). Elle
est soumise ason poids propre et la réaction des escaliers. Elle est parfaitement
encastrée a ses extrémités.
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’

3.60 m

Y 74

\.

~

Fig 111.13 : Schéma de la poutre paliére

111.3.2 PRE DIMENSIONNEMENT :

HAUTEUR
La hauteur de la poutre est donnée par la formule suivante :

Lmax S ht < Lmax

15 10
A e

\ c
ht: hauteur de la poutre.
Lmax : longueur libre de la poutre entre nus d’appuis.

Lmax =360 cm
Donc : Lmax hy < Lmax
15 10
o 24cm < h < 36cm On opte pour hy=35cm
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LARGEUR :
La largeur de la poutre paliére est donnée par :

0.4h<b< 0.7h D’ou: 12ecm<b<21cm.
Selon le RPA : o

b> 20cm on opte pour b=25cm

I11.3.3V¢érification relative aux exigences du RPA :(Art 7.5.1 du RPA99/version
2003).

e b>20cm ....oiiiiiiiii, 25>20cm condition Vérifiée.

o M >30cm.......ccoevviinnnnt. 35>30cm condition vérifiée.
o he/b<4.................. 35/25 =1.2<4 condition vérifiée.
Conclusion :

Donc la poutre paliére a pour dimensions : (bxh) = (25x35) cm?.

111.3.4 DETERMINATION DES CHARGES ET SURCHARGES :
> Poids propre de la poutre : G=25x0.25%0.35 =2.19kN/ml
» Surcharge d’exploitation : Q= 2.5 KN /ml

» Réaction du palier a ’ELU : Ty= Rg=50.76 kN/ml
» Réaction du palier a I’ELS : Ts= Rs = 36.68 kN/ml

COMBINAISON DE CHARGES:

» ELU : qu=1.35G+Tu = (1.35%2.19) + 50.76 =53.72 KN/ml

» ELS: gqs=G+Ts =2.19+36.68=38.87 kN/ml

111.3.2 .3 CALCULS 4 L’ELU :

4 Qu=53.72 KN/ml ™

¥ ¥ w ¥ ¥ ¥ ¥ ¥ ¥ 1Fu111l1l1l1

3.6m

Figlll.14 : Schéma statique de la poutre
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111.3.2.3.1 CALCUL DES EFFORTS INTERNES :

+» Effort tranchant:
qu XL 53.72%3.6
I T T2
% Moment isostatique :
qu X L?  53.72 x 3.62
8 8

=96.70 KN

M, = = 87.03 KN

% En tenant compte des encastrements partiels, les moments corrigés sont :
Entravée : M;=0.85 Mo =0.85x 87.03= 73.97 KN.m

Aux appuis : Ma=-0.3 Mg =-0.3%x87.03 =- 26.11 KN.m
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111.3.2.3.3 DIAGRAMME DES EFFORTS INTERNE A L’ELU :

r Qo= 53.72 KN/ml

y+d L d 3L LIl LIl ] 1))
o &

3.6m

-
87.03
26.11

26.11
I.\-\‘\ _,-""’1

M{KN.m)

73.97

T (KN)

W (KN.m)
- L
+

26.70

26.70

Fig 111.15 : Diagramme des efforts internes a ’ELU

111.2.3.3 FERRAILLAGE a ELU:

< En travée :
h =35; M = 74.53 KN.m; b =25cm ;

d=h—-c=35-2=33cm

M,

Kb xazxf,
7397 x10°
K= o5 %332 x 1417

i =0.192 <, 0.392
La section est simplement armée (SSA) Donc la section ne besoin pas d’acier

Comprimés A’s =0.

a=125x(1—-y(A—-2xuw)

a=125x(1- \/(1 —2x0.192) = 0.269

Z=015x(1-04 X a)
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Z =0.33%x(1-0.4x%0.269) = 0.29m

_ 73.97x10°
"~ 290%348

S
As; = 7.33cm?

Soit : A: = 3HA14(fillante) + 2HAL14(chapeaux) = 4.62 + 3.08 = 7.7cn?

% Aux appuis :

Ma = 26.11 KN.m; b =25cm ; d=h-c=35-2=33cm
— Ma
Ko xazxf,
26.11 x 103
u

T 25x33% x 14.17

1 = 0.068 < 1, 0.392

La section est simplement armée (SSA) Donc la section ne besoin pas d’acier
Comprimés A’s =0.

a=125x(1—-y(1-2xp)

a=125x(1- \/(1 —2x0.068) = 0.088

Z=015x(1-04 %)

Z=033%x(1-04x%0.269) =0.214m

_26.11x10°
214x348

N

A = 3.50cm?
Soit:  Aa = 3HA12 = 3.39 cn??

B) VERIFICATION aELU:

» Condition de non fragilité (A.4.2.1/BAEL 91 modifier 99) :
Aadopté > Amin

Avec : fog = 0.6 + 0.06 feog = 0.6 + 0.06 X 25 = 2.1 MPa
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0.23 X b Xd X fi3
A= 7

A = 023X25%33x21 _ () g9 2
400
v En travée : A = 7.7 cm? > Amin = 0.99cm?  Condition vérifiée.
v' Aux appuis :
Aa = 3.39cm? > Amin = 1.38 cm? Condition vérifiée.

» Vérification de I’effort tranchant (contrainte de cisaillement) :(Art
A.5.1.2/BAEL91modifiée 99)

Ty < Ty
Avec:
Tmax=Vumax= 96.7KN
Vymax ~ 96.7 X 10
= = =1.17M
T hxd 25x33 7 Mpa
T, = min {0.151;‘";ﬁ ; 5Mpa } fissuration peu nuisibles.
b
_ : 25 _ .
T, = min {0.15 XTg 5Mpa } = T, = min{3.33 Mpa; 5Mpa } = 3.33 Mpa
T, = 2.5 Mpa < t, = 3.33 Mpa Condition vérifiée.

» Influence de Peffort tranchant sur le béton :

fc28

Ty < 04X 22 xaxb

Yb

Avec :
a: longueur d’appuis de la bielle. (a = 0.9 x d)
Toax < 0.4 X f—ss X 0.9 X33 %x25x%x 107! =495 KN
Tmax = 96.7 KN < 495 KN Condition vérifiée.

> Influence de I’effort tranchant sur les armatures longitudinales :

Mmax YS

X_
0o xd <f, <ha

Avec : Ma=-26.11 KN.m Tmax=96.7 KN

(Tmax +
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(96.7 + =2.81cm? < A, = 3.39 cm? Condition vérifiée

26.11 ) 1.15
0.9x33 400%x10~1

» Vérification de la contrainte d’adhérence dans les barres (ART A.6.1,3/ BAEL 91
modifiées99) :

Tu<1"_se

fse = \ljs . ft28
Avec : v, :Coefficient de scellement, y, = 1.5 (Pour les Aciers HA)

Ty = 1.5x2.1=3.15 MPa

Tmax

Tu=0.9XdXZui
Avec :

2. 1 : somme des périmétres utiles des barres

Yy =21.98cm n : nombre de barres.

. 96.7
T 09%x33%21.98

X 10=148

Ty = 1.48 Mpa < 7,, = 3.15 Mpa condition vérifiée

& Pas de risque d entrainement des barres longitudinales.

» Calcul des armatures transversal :Le diamétre minimal des armatures transversales
est donné par (Art A.7.2.12 BAEL91)

0, < mi {h - }

¢t = min 35’ 1 10
Avec :

@: : Diameétre des armatures transversal.

@) : Diametre des armatures longitudinal.

0, < '{35-14-25}— in{1;1.4;25}=1cm =10
+ < min 35 14T =min{l;1.4;25} =1cm = 10mm
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Soit: @r =8 mm ; En prend un cadre et un étrier de HA8
» Espacement des armatures transversal : Selon le RPA version 2003 (Art7.5-2.2) :
v’ Zone nodal :
. (h
S; < min {Z; 12 (2)1}

35
S; < min {T; 12 x 1.4} = min{8.75; 16.8} = 8.85 cm

soit Sy = 8 cm

v’ Zone courante

S<h S<h—35—175
t = 2 ) t 2 - 2 - cm
soit S; = 15cm
C) Calcul a L’ELS
44 Ny
qs=38.87 KN/ml
jf'
L Yy ¥ v ¥y ¥y % F v ¥ 9 v F v ¥ v VW ¥ W w L 4 L 4 w
_& 3.6m ﬂ_‘
\ A

Fig 111.16: Schéma statique de la poutre paliére a ’ELS

111.2.3.4 CALCUL DES EFFORTS INTERNES :

Effort tranchant: T, = R, = Ry = qSZXL = 38'8;X3'6 = 69.96 KN

% Moment isostatique :

gy X7 38.87x 3.6

= 62.96 KN
2 2

M,

“ En tenant compte des encastrements partiels, les moments corrigés sont :
En travée : My = 0.85 Mo =0.85% 62.96=53.51 KN.m

Aux appuis : My=-0.3 Mo =-0.3%x62.96 = - 18.90 KN.m

e
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A)DIAGRAMME DES EFFORTS INTERNE a L’ELS :

r qs=38.87 KN/ml Yy
IES Ll
'AA 3.6m B
7
£ 62.96
=
18.90 18.90
a
= 53.51
=
=
= ' 69.96
) T
.. 69.06 .
Fig 111.17 : Diagramme des efforts internes a I’ELS.
e
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111.3.2.5 VERIFICATION aELS:

> Etat limite d’ouverture des fissurations (Art. B.6.3 /BAEL91modifiées 99) :

La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune Vérification n’est
nécessaire.

> Etat limite de compression du béton (Art A.4.5.2 BAEL91) :

Ms As Ot Opc I3 e .
Zone p1 b1 K1 Vérification
(KN.m) | (cm?) (MPa) | (MPa) | (MPa)
Travée 58.04 8.04 | 0.975| 0.862 | 21.23 | 253.77 | 11.95 15
Cv
Appui 20.48 3.39 | 0.408 | 0.902 | 36.02 | 202.95 | 5.63 15 Cv
S

& L’¢état limite de compression du béton aux appuis et en travees est vérifi¢, donc les
armatures adoptées a ’ELU sont suffisantes.
» Vérification de la fleche (Art B.6.5, 2 BAEL91 modifiée 99) :

On peut admettre qu’il n’est pas nécessaire de procéder au calcul de la fleche si les trois
conditions suivantes sont veérifiées :

h_ 35 =0097>L = 0.0625 Condition vérifiée.
I 360 16

h_ 35 =0.097>_M 5804 =0.085 Condition vérifiée.
| 360 10 Mg 10x68.29

Ar_ 804=0,0097 <42= 42 =0.0105 Condition vérifiée.
bd 25x33 fe 400
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Remarque : Les 3 conditions sont Vvérifiées, donc il n’est pas nécessaire de calculé la fleche.

CONCLUSION : le ferraillage de la poutre paliére sera comme suit :

Armatures longitudinales :

En travée :

3HA14 filantes+2HA14 Chapeaux pour le lit inférieur.3HA 12 filantes pour le lit supérieur.

Aux appuis :

3HA14 filantes pour le lit inférieur. 3HA 12 filantes pour le lit supérieur.

Armatures transversales :
1cadre et 1 étrier en HAS .

3 HATZR
—

&
Ve

l):-

8

oL
v

| 1
\3HA1 4fil+2HA 14chap

3.60

»

Coupe A-A

HA8(cadre+etrier)

35

25

f—

3HA14fil+2HA14ckap

Y,

Fig 111.18: Schéma de ferraillage de la poutre Paliére.
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111.4 Plancher

I11.4.1 :CALCULS DES PLANCHERS a CORPS CREUX :

111.4.1.1 :Etude de poutrelles :

Notre projet est constitué¢ des planchers en corps creux, d’épaisseur (16+4) cm. Les corps
Creux sont associés a des poutrelles préfabriquées disposées suivant le sens transversal et sur
lesquelles repose le corps creux.

4 ™\
Dalle de compression Treillis soudé (T.5)

N/
a7

Corps creux

l
|
:
|
|
|
: Poutrelle

Fig 111.19 : Coupe verticale sur un plancher en corps creux

% Les planchers a corps creux sont constitué de :

- Nervure appelé poutrelle de section en Té, et la distance entre axe des poutrelles est de65cm.
- Remplissage en corps creux, utilise comme coffrage perdu et comme isolant phonigue,sa
dimension est de 16cm.

- Une dalle de compression en béton de 4cm d’épaisseur, elle est armée d’ unquadrillage
d’armature de nuance (fe520).
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111.4.3.1.3 DETERMINATION DES DIMENSIONS DE LA SECTIONEN T :

Le calcul sera conduit en considérant que la poutrelle travaille comme une poutre continue
de section en Té ; reposant sur plusieurs appuis. Les appuis de rive sont considérés comme des
encastrements partiels et les autres comme appuis simple.

La poutrelle travaille en flexion simple sous la charge « qu » uniformément repartie

(combinaison des charges et surcharges).

A ce stade, la poutrelle doit reprendre son poids propre, le poids du corps creux et celuide la
dalle de compression ainsi que les charges et les surcharges revenant au plancher.

V727

Fig 111.20 . Dimenssion de la poutrelle

111.4.2 Les planchers

Les plancher sont des aires horizontales séparent deux niveaux supposés infiniment

rigides dans
leur plan, ils ont pour role :

e Cheminement des charges aux éléments porteurs ;

e Assurer I'isolation des différents étages du point de vue thermique et acoustique.
Dans notre cas, on a deux types de planchers :

e Planchers a corps creux : pour les étages courant ;

e Planchers a dalle pleine : pour les balcons.
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111.4.2.1 Dimensionnement des poutrelles:

Ce type de plancher est composé d’éléments porteurs (poutrelles) et par des ¢léments de
remplissage (corps creux) de dimension (16x20x65) cm? et d’une dalle de compression de

4cm d’épaisseur.

Fig 111.21 Corps Creux

Hauteur de la de la poutrelle :
D’aprés B.A.E.L 99 : La hauteur du plancher et déterminée par la formule suivante :

L onh<t
5 2
l 400 400
SE= 8 = 16cmShtS%—W—200m
ONPrend :.. ..o hi=20cm

L’¢épaisseur du corps creux = 16¢cm.

Epaisseur de la dalle de compression :hg = ht — e = 20-16= 4cm
La largeur de la poutrelle : b = bo + 2c1 avec :bo = 12cm

Le corps Creux utilisé pour ce plancher est : DC = 53 cm

Plancher est: Dc= 53 cm

De _33 26,5cm
2 2

65
C, <min Lo _ 400 32cm ?m
10 10
(6;8).h, =(6;8) x4cm =24 a 32cm
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Onprend : Ci;=26,5cm

Dot b =65cm

Les poutrelles sont des éléments préfabriqués, elles sont assimilées a une poutre semiencastré
> Les poutrelles sont des éléments préfabriqués. Leur calcul est associé a celui d'une poutre

continue semi encastrée aux poutres de rives.

» Les poutrelles sont calculées en deux phases :

1°" Phases de calcule (avant le coulage):
Avant le coulage de la table de compression, la poutrelle est considérée comme une poutre
simplement appuyée, elle supporte :
a). Les sollicitations
Charge permanente :
-poids propre de la poutrelle : 0,12x0,04%x25 =0,12KN/m.
-poids propre du corps creux : 0,65x0,2x14 =1,82KN/m.
G =1,94KN/m.
Surcharge d'exploitation du chantier : 0,65%1= 0,65 KN/m.
Q =0,65 KN/m

b). les combinaisons :

Le calcule se fera a I'état limite ultime et aI'état limite de service.

A L'ELU:qu =1,35G +1,5Q

qu=1,35%1,94 +1,5%0,65=3,59KN/m.

A L’ELS:

qs=G+Q

gser=1,94+0,65= 2,59KN/m.

L'expression des moments maximum dans une telle poutre isostatique est donnée par :

_quXL?

Mpox = 5 Dans notrecas: Lmax= 4,00 m

D’ou on obtient :
My =3,59x% (4,002 /8) = 7.18KN. m,
Ms :2,59><(4,002 /8) = 5.18KN. m.

' . ) L
L'effort tranchant maximal est donné par : Ty, = qs:

Tsmax = QsL/2 =2,59%4,0/2= 5.18 KN/m
Tumax= quL/2 =3,59%4,00/2=7.18KN/m

c). Ferraillage :
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La poutrelle travaille en flexion simple.
b=12cm h=4cm d=09h=360cm f =1417MPa

s= M.,
bd? f

bu

=325

iz = 0,392
3,26 > pp = 0,392 > A’s # 0

D'apres les calculs les armatures de compression sont nécessaires ; mais puisque la section de
béton est

trop faible, on place des étaiements verticaux chaque 1m pour supporter les charges avant

coulage sans qu’elles fléchissent

Lmax = 1m
2
Mu = 2291 2agkNm
6
= 0880 4 0320392
120x 362 x 14,17
Donc: A, =0
D'ou:
1- /(- — -
Y Ja-2u) _1-y1-2x0,203 _ 0287
08 08
Z =d(1-0,4a) = 3,6(1— 0,4 x 0,287) = 319cm
6
A =M, _0448A0T_ 1 semm?
Zo, 319x348
A, =4,03cm?

On choisit : 3T12 As = 3,39cm?

Apreés coulage de la dalle de compression :

Aprés coulage de la dalle de compression la poutrelle travaille comme une poutre continue enTé
qui repose sur plusieurs appuis, partiellement encastré a ces deux extrémités

Les poutrelles sont calculées a la flexion simple, sont des sections en Té en béton armé

servanta transmettre les charges reparties ou concentrées aux poutres principales.
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111.4.2.2 Calcul des sollicitationsqu=1.35G+1.5Q

Oser = G+Q

P =loxqG’=0,65 G

PS=0:6q

Avec : lo = 0,65 m. (I’entraxe des poutrelles)

Tab I11.3 : Charges et surcharges d’exploitation sur les poutrelles

Designation G G’ Q ELU ELS
KN/m? KN/m? KN/m2
( )| { a8 ) Qu Pu Qs Ps
(KN/m?) | (KN/ml) | (KN/m?) | (KN/ml)
Plancher 5.83 3.79 1.00 9.37 6.09 6.83 4.44
Terrasse
Etages
Courants 5.10 3.32 1.50 9.14 5.94 6.60 4.29
+ RDC
Remarque : on prend dans le calcul le plancher Terrasse la plus sollicité.
111.4.2.3 Les différents types de poutrelles :
Type 01 :
L L v L J L J L 4 L J L J L L J L J L J L J L L4 L J L J L J L J L J
AN JAN AN JAN AN A
Y 4m " 39m ©  4m  4m " 4m Y39m - 4m r
Type02 :
AN Zay £ - yal
- L | 1L >
4 m 3.9m 4 m

Fig 111.22 : Schéma statique des poutrelle
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111.4.2.4 Les méthode de calcul

Les poutrelles sont calculées comme des poutres continues. Les méthodes de la RDM
ont étémodifiées et adaptées au béton armé et ont donné résultat a deux méthodes de calcul :

e La méthode forfaitaire.

e La méthode de Caquot.

e Meéthode de la RDM

1) Meéthode forfaitaire [BAEL 91/99(annexe E.1)]
a) Domaine d’application [BAEL (Art : b.6.2.210)]

Cette méthode est applicable si :
Hi: Q< Max {2G ; 5kN/m?}

H2: Les moments d’inertie des sections transversales sont les méme dans les différentes

travées encontinuité.
Hs: Le rapport entre deux travée successives (li / li+1) est compris entre 0.8 et 1.25.

Ha : Fissuration non préjudiciable.

Expose de la méthode :
1) Moments en travées

Les moments en travées sont calculés a partir des deux conditions suivantes.

1) M, — M > max{1.05M,; (1 + 0.30) Mo}
2) My = max{(1+20'3) My oo cervee e e e travée intermédiaire.
3) My = max{(l'z;ro'g) Mg coe cov e eee e e e e tTAVée de TiVE.

Avec : o = degré de surcharge :
_ 0
“=%¥0
Mo : Moment isostatique maximal dans chaque

_gqx L?
T8
(Mg; My) : Les valeurs absolues des moments sur appuis de gauche et de droite respectivement

M,

dansla travée considérée.

M:: Le moment maximal en travée.




2)

3)

V
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Moment sur appuis

Appuis de rive :

Les moments sur les appuis de rive sont nuls seulement le BAEL91 préconise de mettre
desaciers de fissuration équilibrant un moment fictif égale a (-0.15MO0).

Tel que : Mo= max (Mo1, Mon)
Avec : n= nombre de travées d’une poutre.

Appuis intermédiaires :

M=0,6Mo pour une poutre a deux travees.

M=0,5Mo pour les appuis voisins des appuis de rives d une poutre a plus de deux travee.
M=0,4Mo pour les autres appuis intermediaires d’une poutre a plus de deux travees

Efforts tranchants

Les efforts tranchants sont calculés forfaitairement au niveau des appuis :

XL . . . . N
V=V,= qT Sur tous les appuis sauf les appuis voisins de rives ou :
_1.15Vo :  pour une poutre a deux travées

1.10Vo : pour une poutre a plusieurs travées
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111.4.2.5 Choix de la méthode de calcul des sollicitations

Le choix de la méthode de calcul a suivre pour les différents types est définit dans le tableau suivant:
Tableau 111.4 : Choix des méthodes de calculs pour les différents types de poutrelles

Types de Conditions
Poutrelle de II‘E methode Cause Méthode adoptee
orfaitaire
Type (1) Hi:1<Max {11,66 ;5kN/m?}
Ha : verifies Méthode
Type (2) Vérifie Hs: 0.8< 1.06 <1.25 forfaitaire
Hs: F.P.N

Choix de la méthode de calcul :
La détermination des moments fléchissant se fera par I’une des méthodes suivantes :

o%

X La méthode forfaitaire.
La méthode des trois moments.
La méthode de Caquot.

7/
o

7/
X

L)

> LES CONDITIONS D’APPLICATION DE LA METHODE FORFAITAIRE
(CBA93-ARTICLE B.6.2.2.1) :

“+La valeur de la charge variable ne doit pas dépasser le double de la charge permanente,ou
bien 5KN/m2, c'est-a-dire [Q< max (2G ,5 KN /m?)]

e Plancher terrase :
Q < max{2G ; 5KN/m?}

Q =1 KN/m? < max{2x 5. » ;5KN/m?}Q = «1 KN/m? < max{11.66 ; 5KN/m?}
Q = IKN/m? < 11.66 KN/m? . ——>  Condition vérifiée.

e Plancher étage courant +RDC (usage d’habitation) :
Q < max{2G ; 5KN/m?}

Q = 1.5 KN/m? < max{2x 5.10 ; 5KN/m?}Q = 1.5 KN/m? < max{10.20 ; 5KN/m?}
Q = 1.5KN/m? < 10.20 KN/m? . —— Condition vérifiée.

*

» Les moments d’inertie des sections transversales sont les mémes dans les différentes
travées. ———~ Condition vérifiée.

K/

-**Le rapport de deux portées successives des différentes travées sont compris entre 0.8 et1.25:
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4

¢ 08<-=102<125......... V)
08<>2=0975<125.......... (V)
08<-=1<125.......... (CN)

Condition vérifiée
La fissuration est considérée comme non préjudiciable.

Condition vérifiée.

CONCLUSION::

Les conditions sont toutes Vvérifiées donc la méthode forfaitaire est applicable.

PRINCIPE DE LA METHODE :

Elle consiste a évaluer les valeurs maximales des moments en travée et des moments sur
appuis a des fractions fixées forfaitairement de la valeur maximale du moment Mo dans la
travée dite de comparaison, c’est a dire dans la travée isostatique indépendante de méme
portee et soumise aux méme charge que la travée considérée.

EXPOSE DE LA METHODE :

Le rapport (o) des charges d’exploitations a la somme des charges permanentes et
d’exploitations en valeur non pondérées :

Q
G+0Q

a =

Mo: La valeur maximale du moment fléchissant dans la travée indépendante de méme portée
Ique la travée considérée est soumise au mémes charges.

q x L?
8

M, =
A

My : La valeur absolue du moment sur I’appui de gauche.
Me : La valeur absolue du moment sur I’appui de droite.

M : Le moment maximal en travée dans la travée considérée.

Les valeurs My, , Me et M, doivent vérifier les conditions suivantes :

_ 1Ml - Mgl _

¢ > > max{1.05M,; (1 + 0.30)M,}
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1+03 o o
My = max{( )MO cee e e e e e e tTAVEE Intermédiaire.

1.2+0.3 ) ,
My = max{(T) My oo s ves s e e e tTQVEE de TiVE.

La valeur absolue de chaque moment sur appui intermédiaire doit étre au moins égal a :

0.6 Mo : pour une poutre a deux travées.

0.5 Mo : pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre a plus de deux travées.

0.4 Mo : pour les autres appuis intermédiaires dans le cas d’une poutre a plus de trois travées.
0.2Mo : pour les appuis de rive semi encastres.

Effort tranchant :

Avec :

| : Longueur de la travée considérée.

6(x) : Effort tranchant de la travée isostatique.

M; et Mi+1 : sont les moments aux appuis (i) et (i+1) respectivement en valeurs
algebriques.

_ QuxXL | Mjyq—-M;
T, = W 4 M=

. _ quXxL Mi+1—-Mj
2 1 ' Te=""+—"1—

2 1

REMARQUE:

Dans notre cas le plancher est composé de deux différentes poutrelles :
Poutrelle 1 a 7 travées.

Poutrelle 2 a 2 travées.

CALCUL DES COEFFICIENTS :

o : rapport des charges d’exploitation (Q) a la somme des charges permanente (G) et des
charges d’exploitations (Q).

= 0% 146’
*=379+065 T °=3
i 0.3 1+0.3a 1.2 +0.3a
2 2
0.146 1.043 0.522 0.622
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Application de la méthode forfaitaire:

TYPEO01 : 0u=6.09 KN/ml
! / ™
3
L L L J L A J L J L 4 v L J ¥ L v L J v L L 4 v L L
AN JAN AN AN AN AN
Y 4m Y 39m * 4m Y 4m ' 4m *39m  *  4m r
\_ v,

Fig 111.23 : Schéma statique de la poutrelle 01.

» Calcul des moments isostatiques :

Travée 1-2 : L=4m
MO01= quL?/8=6,01(4)¥8 = 12,18 KN.ml

Travée 2-3: L=3,9m

MO02= quL2/8= 6,09 (3,9)2/8 = 11.58 KN.ml
Travée 3-4 : L=4m

MO03= quL?/8=6,01(4)%8 = 12,18 KN.ml

Travée 4-5 : L=4m
MO04= quL?/8=6,01(4)%8 = 12,18 KN.ml

Travée 5-6: L=4m
MO5= quL?/8=6,01(4)%8 = 12,18 KN.ml

Travée 6-7: L=3,9m
MO06= quL?/8= 6,09 (3,9)%/8 = 11.58KN.ml

Travée 7-8: L=4m
MOQ7= quL?/8=6,01(4)%8 = 12,18 KN.ml

» Calcul des moments aux appuis :
M1 =0,2 M01 =0,2x 12.18=2.436 KN.

M2 =0,5 max (M01; M02) = 0,5% 12.18= 6,09 KN.m
M3 = 0,4 max (M02; M03) = 0,4x12.18= 4,87 KN.m
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M4 = 0,4 max (M03; M04) = 0,4x12.18= 4,87 KN.m

M5 = 0,4 max (M04; M05) = 0,4x12.18= 4,87 KN.m
M6 = 0,4 Vmax (MO05; M06) = 0,4x12.18= 4,87 KN.m
M7 = 0,5 max (M06; M07) = 0,5x 12.18= 6,09 KN.m
M8 = 0,2M01 = 0,2 x 12.18= 2.436 KN.

» Calcul des moments en travée :
e Travée derive 1-2 :

(1.2+ 0.3a)

Mt1—2 2 2 01

Mt = 0.622 x 12.18 = 7.58 KN. M
M1 + M2

Mtl—Z + T = l\/[01

2.436 + 6.09
My +————— 212.18

Mt =5.48 KN.m

On prend le max Mt;—; = 7.58 KN. m

e Travée intermédiaire 2-3:
Mtz—g > (1+0.3) Moz
Mt,—3 = 0.522 x 11.58 = 6.04 KN. M

M2 + M3
Miz-3 + 5 = Moy,

6.09 + 4.87
Mg +———— 2 11.58

Mt>—3=5,48 KN.m
On prend le max Mtx-3 = 6,04 KN.m

e Travée intermédiaire 3-4:

(140.30)
Miz_y = 2 My3

Mts4 = 0.522 x 12.18 = 6.36 KN. M
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Mt3—4 t—2= M03

487 + 4.87
Mig—g +———— 2 12.18

Mt;-4= 4,87 KN.m
On prend le max Mt;-4 = 6,36KN.m

e Travée intermédiaire 4-5 :

1+0.3
Meyos 2 022 Mo,
Mtss = 0.522 x 12.18 = 6.36 KN. M

M4 + M5

Myy-s + = My,

4.87 + 4.87
Mg + ———— 2 12.18
Mts-s= 4,87KN.m

On prend le max Mts-s = 6,36KN.m

e Travée intermédiaire 5-6:

(1+0.3)
Mis_¢ = 5 Mys

Mtss = 0.522 x 12.18 = 6.36 KN. M

M5 + M6
Mis_¢ + — S = Mys

4.87 +4.87
M- +———— 2 12.18

Mts—= 4,87 KN.m
On prend le max Mts—s = 6,36 KN. m

e Travée intermédiaire 6-7:

1+0.3
Meg—y = F220 Mg
Mts.7 = 0.522 x 11.58 = 6.04 KN. M

M5 + M6
Mis-7 + 5 = Mos

4.87 + 6.09
—F—=>11.58

Mt6—7 +
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Mts—7=5,48 KN.m

On prend le max Mts—7 = 6,04KN. M

e Travée de rive 7-8 :

(1.240.3a)
Mt7—8 = M07

Mt7s = 0.622 x 12.18 = 7.58 KN. M

M7 + M8
Mi7-g + = Moz

6.09 + 2.436
Mg+ ————— 2 12.18

Mts—s= 4,26 KN.m

On prend le max Mt;—s = 7,58 KN. m

» Calcul des efforts tranchants

T _MW—Me+qsL
Ve 2
T_MW—Me qsL
L 2

Le tableau suivant nous donne les valeurs des moments fléchissant et des efforts tranchantsdans
les différentes travées

Tab I11.5 : Résultats de (M.T) travée type 01

Travee 1;2)| 253 B:4 (4;5) (5;6) 6;7] (7;8)
L=4m | L=3.9m L=4m L=4m L=4m L=3.9m L=4m
Me (KN. m) 2,436 6,09 4.87 4,87 4,87 4,87 6,09
Mw (KN. m) 6,09 4.87 4.87 4,87 4,87 6,09 2,436
Tw (KN) 13,09 11,56 12,18 12,18 12,18 12,18 11,26
Te (KN) -11,26 -12,18 -12,18 | -12,18 -12,18 -11,56 -13,09
Mt (KN. m) 7,58 6,04 6,36 6,36 6,36 6,04 7,58
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< DIAGRAMME DES MOMENTS FLECHISSANT ET DES EFFORTS TRANCHANT :

’

2436

6.09

487 487

|

6,00
487 487

A A

2,436

A{ /A

ASASA NG A

6.36

Y

Fig 111.24 Diagramme des moments fléchissant a I’ELU de la poutrelle 01

(KN.m)
£13.09 ™y
) 12.18 12.18 12.18 12.18
11.56 1126
+ + +
+ + +
7 - ) -
1126 1218 12,18 1218 12,18 11.36
-13.09
. >,

Diagramme de Peffort tranchant a PELU de la poutrelle 01
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Tab 111.6 : Tableau récapitulatif des efforts a (E.L.S)

CALCUL DES ELEMENTS NON-STRUCTURENT

les valeurs des moments fléchissant et des efforts tranchantsdans les différentes travées a ELS

Travee 1;2 | 2:;3)] (3;4 | 4;5 | (5:6) 6.7 | (7:8)

L=4m | L=3.9m L=4m L=4m L=4m L=3.9m L=4m
Me (KN. m) 1.776 4.44 3.55 3.55 3.55 3.55 4.44
Mw (KN. m) 4.44 3.55 3.55 3.55 3.55 4.44 1.776
Tw (KN) 9.55 8.43 8.88 8.88 8.88 8.88 8.21
Te (KN) -8.21 -8.88 -8.88 -8.88 -8.88 -8.43 -9.55
Mt (KN. m) 5.52 4.41 4.64 4.64 4.64 4.41 5.52

= CALCUL DE LA POUTRELLE 02aL’ELU:
qu=6.09 KN/ml
At gt
4m 3.9m 4m

Figure 111.25 Schéma statique de la poutrelle 02.

» Calcul des moments isostatiques :

» Travée 1-2 : L=4m
MO01= quL?/8=6,09(4)%8 = 12,18 KN.ml

Travée 2-3 : L=3,9m
MO02= quL?/8= 6,09 (3,9)3/8 = 11.58 KN.ml

Travée 3-4 : L=4m
MO03= quL?/8=6,09(4)%8 = 12,18 KN.ml

» Calcul des moments aux appuis :
M1 =0,2M01 = 0,2x 12,18= 2,436 KN.

M2 = 0,5 max (M01; M02) = 0,5% 12,18= 6,09 KN.m
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M3 = 0,5 max (M02; M03) = 0,5%x12,18= 6,09 KN.m
M4 = 0,2max (M03; M04) = 0,2x 12,18= 2,436 KN

> Calcul des moments en travée :

e Travée de rive 1-2 :

(1.2 + 0.30)

Mt1—2 = 2 01

Mt = 0.622 x 12.18 = 7.58 KN. M
M1 + M2

Mt1—2 + T = MOl

2.436 + 6.09
——=12.18

t1-2 +

Mti-» =4.26 KN.m

On prend le max Mt;—2 = 7.58 KN. m

e Travée intermédiaire 2-3:

2Ty Mo
Mt = 0.522 x 11.58 = 6.05 KN. M

M2 + M3

Miz-3 + — S = My,

6.09 + 6.09
—F—=>11.58

M5 +
Mt,-3=6,09 KN.m

On prend le max Mtz-3 = 6,09 KN.m
e Traveée de rive 3-4:

(140.30)

Mt3—4 = MO3
Mtz = 0.622 x 12.18 = 7.58 KN. M

Mt3—4— t—2= M03

6.09 + 2.436
——=12.18

Mt3—4 +
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Mts 4= 4,26 KN.m

On prend le max Mt;—4 = 7.58KN.m

» Calcul des efforts tranchants :
My —M, qu XL
Tow =
w L T2
Te =Tw—qu XL

les valeurs des moments fléchissant et des efforts tranchantsdans les différentes travées a
ELU et ELS

Tab I11.7 : Les sollicitations de M et Ttype 02 a ELU et ELS

Les sollicitations de M et Ttype 02 a ELU

Travée (1;2) 2;3) | (3:4
L=4m L=3.9m L=4m

M. (KN. m) 2,436 6.09 6.09

Mw (KN. m) 6.09 6.09 2,436

Tw(KN) 13.09 11.87 11.26

Te(KN) -11.26 -11.87 -13.09

Mt (KN. m) 7.57 6.09 7.57

Les sollicitations de M et T type 02 a ELS

Travée 1:;2) (2;3) (3;4)
L=4m L=3.9m | L=4m

Me (KN. m) 1.776 4.44 4.44

Mw (KN. m) 4.44 4.44 1.776

Tw(KN) 9.55 8.66 8.21

Te (KN) -8.21 -8.66 -9.55

Mt (KN. m) 5.52 4.41 5.52

107



Chapitre II1
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< DIAGRAMME DES MOMENTS FLECHISSANT ET DES EFFORTS TRANCHANT :

r2,43|5 6.09 6.09 2430 A
[ /4\ //ﬂ\\ A
ﬂ L _ __.-"/ I/—\l- \‘M___,-"/X ‘ﬂ \x‘ __;'/ Q
" "
158 6.09 758
\, v

Fig 111.26 Diagramme des moments fléchissant a ’ELU de la poutrelle 02

e ...

13.00
11.37

11.26

-11.26
-11.87
-13.09

Diagramme de I'effort tranchant a 'ELU de | poutrelle 02

C) FERRAILLAGE aL’ELU :

Les efforts maximaux sur appuis et en travée avec I’effort tranchant résultant sur le tableau suivant
sont :

Tab I11.8 : Les sollicitations maximales de la poutrelle

ELU ELS
M;nax M{nax Tmax M;nax M{nax Timax

[KN/ml] [KN/ml] [KN] [KN/mI] [KN/mI] [KN]
6.09 7.58 13.09 4.44 5.52 9.55
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111.4.2.6 Ferraillage des poutrelles a E.L.U

On fait le calcul d'une section en « T » soumise a la flexion simple selon les regles
du BEALO91.

b1 b1

0

bo

Fig 111.27 : Section de la poutrelle

Tab I11.9 : Représentation des données.

Caractéristiques géométriques de la section Caractéristiques des matériaux

b bo h ho d=d’ | c=¢ foos fe fiog fsu fou

[em] | [em] | [cm] | [cm] | [em] | [cm] | [Mpa] | [Mpa] | [Mpa] | [Mpa] | [MPa]

65 12 20 4 18 2 25 400 2.1 348 14.17

1) Armatures longitudinale :
e Entravée:
Moment est équilibré par la table de compression Muw :

h
1\411:-“_=b><h0><f'bu><((1—7O
= SiMu<Mu la table n’est pas entiérement comprimée, 1’axe neutre est dans la
tablede Compression. On calcule une section rectangulaire (b x h).
Si Mu > MwL’axe neutre passe par la nervur, on calcule une sectionen T.
40

M = 650 x 40 x 14,17 x (180 __2)

Mw = 58,95KN.m> M, =758 KN. m
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Nous avons : My < Miap

Alors : I’axe neutre est dans la table de compression.

Comme le béton tendu n’intervient pas dans les calculs de résistance, nous conduisons le calcul
comme si la section était rectangulaire de largeur constante égale a la largeur de la table “b”.

Donc, la section étudiée est assimilée a une section rectangulaire (bxh) en flexion simple.

D’apres I’organigramme donnant le ferraillage d’une section soumise a la flexion, nous aurons :

Tab 111.10. Tableau récapitulatif du calcul des sections d’armatures en travée

Miu(kNm) vl U<UrR | As’(cm?) A Z(cm) u<0,186 & os(MPa) As(cm?)
58,95 0,025 Oui 0 0,032 | 178 Oui 10%o 348 1,968

Hou = 15702 x £,
7.58 x 103

- = 0.02
Mou = 065 x 1802 x 1417~ 2-0%°

Upy = 0.025 <, = 0.392 Pivot A Ss = 10%°

» La section est simplement armée (SSA) Donc la section ne besoin pas d’acier
Comprimés A’s = 0.

a=125%(1—/1— 2, )

a=1.25x(1-v1-2x0.025) = 0.032

Zp =d X (1-04 X )

Z, =018 x(1—-0.4x%x0.032)=0.178 m

My
Ac =
S Zb X Og
6
g =229 _ 4 22 cm? On opte pour 3HA10
178%348
At=2.36cm?,
Aux appuis
bo
La table se trouvant dans la partie tendue, donc nous avons a considérer une section 1
rectangulaire de (12x20) cm?.
h
a Mmax =6,09 KN.m
__ 609x10° . Ast
Hou = 012 x 1802 x 14.17 v
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Mpy = 0.111 <py, = 0392 Pivot "A" S, = 10%°

La section est simplement armée (SSA) .la section ne besoin pas d’acier Comprimés A’s = 0.

a=125x(1—/1—2ppy, )
a=125%x(1-vV1-2x%0.111) = 0.117
Zp =d X (1—0.4 X a)

Z, =018 x (1 —0.4 % 0.117) = 0.172 m

M
AS = u
Zb X Og
_609x10° o,
ST172x348 oM
On opte pour 2HA10 (At =1.57cm?) .
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2) Armatures transversales [BEAL 91/99 (Art A.7.2.2)]

> Diameétre des armatures :

e Selonle BAEL 91:
A 7,035 K

DS g fe

Avec:K =1 et f; =min{f,;33.MPa|

Vs
S, <min {0,9.d;40cm}
A,
b,.S,

> Max(%’;OAO Mpa)

e Selon le RPA 99 (version 2003 ):

A
—L>0,003.b,
t
S, <min (% ;12.¢1) zone nodale
S, sg zone courante

. (h b
Avec : <min| —:; =2
woi g <min| 2%

= 20.12. 109 =0.571cm

35 10’

#, - Diamétre minimum des armatures longitudinales.

¢, < min (6:1515) = 5,71mm. On adopte ¢, =6mm= A, =2¢6 =0,57cm’
» Espacementdes armatures : [BAEL91/99(Art A.5.1.22)]

(0,9.d;40cm) min(0,9*18;40cm) =16.2cm.

#, - Diamétre minimum des armatures longitudinales.

#, < min (6;15;15) = 5,71mm.. On adopte @, =6mMm= A =2¢6 = 0,57cm?®
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>0,029

Selon le BAELO1 : <1620 cm

20,027 cm

Hm\}ﬁmﬂm\}

ﬁz 0,045
S

t
Selonle RPA99 [2] 1 | S, £5.30cm
S, <llcm

A =247 14=056cm’

ﬁ >20,045=S, < A =12.44cm
S, 0,045
on prend St=15cm

111.4.2.6.1 Vérification a PELU :
ACondition non fragilite

As > Amin [ BAEL 91 (Art: A4.2,1)]

i f
A™ >0,23b,d ;‘:': =0,23*200*180*2,1/400 = 0,43cm”

1) Entravée:
As = 3HAL0 = 2.36 cm? > Amin = 0.43 cm? e CV.

2) Auxappuis:
As = 2HA10 = 1.57 cm? > Amin = 0.43 cm? e CV.

» Vérification au cisaillement

Pour une fissuration peu nuisible : [BAEL 91mod 99(Art.5.1,2)]

Vu : Effort tranchant a PELU avec: V= Tumax=13.09 KN.

b : Largeur de la bande considérée.
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d : Hauteur utile de la section.

13.09 x 103
u=——""" x061=036Mpa<t = 3.33MPa cv
120 x 180

Condition vérifiée donc pas de risque de cisaillement.
» Verification de I’adhérence des barres
» Entravée :

Il est nécessaire de connaitre le comportement de I’interface entre le béton et I’acier. Pour
celale

BAEL (A-6-2-3) exige que :

— - — Vu
Tse < Tse = PSS X ft28 avec: Tse = 0.9XdxY ui
2.ui : Somme des périmétres ultimes des barres

2ui nm.p=3.1.1=9.42 cm.

13.09
T = — =90.
S€  0.9X180%X94.2 0.86Mpa

Tee = 1.5 %X 2.1 =3.15Mpa
Tse = 0.86 Mpa < 7,, = 3.15Mpa............... cv
» En appuis :
2ui=n.m.¢p =2xnt x1 = 6.28 cm.

13.09 X10

3 —
156 = ——— = 1.3 MPA < 7tsé =1.5x2.1=3.15 Mpa .......... CVv
0.9X180%62.8

Il n’y a aucun risque d’entrainement des barres
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Ancrage des barres
Pour avoir un bon ancrage droit, il faut mettre en ceuvre un ancrage qui est défini par sa

longueurde scellement droit « Is »

[BAEL91mod99(Art.6.1.2)]

_ D xfe

_4-><Tsu

Is

tsu = 0.6xys? X fros. =0.6% (1.5)*x2.1= 2.835 Mpa

1x400
S = =35.27
4x2.835

Les régles de BAEL admettent que I’ancrage d’une barre rectiligne terminée par un
crochet normalest assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet « Lc »
est au moins égale a 0.4xls pour les aciers H.A.
lc =0,4 x Is=0.4x 35.27=14.11 cm..
[BAEL91 (Art A.6.253 ]

= Soit l.=15cm.

111.4.2.6.2 Vérification a PELS :

Vérification des contraintes dans le béton : [(BAEL 91mod 99(Art4.5.2)]
op < 0p = 0.6 X f.,g = 15 Mpa

1) Entravée:

e Position de I’axe neutre :
[(BAEL 91(Art:L.111.3)]

b X h
H=———~15xAsx (d~ho)

~0.12 % 0.043

> —15x%2.36 % (0.18 —0.04) = —4.93cm? < 0
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H=-493x10*m<0
L axe neutre passe par la nervure.

2
by7+15AS-y—15AS-d:O

32,5y +35,4y —637,2=0
A =3542 — 4% 32,5 (— 637,2) = 84089,16

y = -35,4 +,/84089,16 _3.91em

2x325

La solution de I’équation est : y=3.91cm

e Moment d’inertie :

I :%.b.ys +15.A..(d -y )?

| = % x 65x (3,92)° +15x 2,36 x (18— 3,91)? = 8323,05cm*

e Etat limite de compression du béton :

c, =KxY
M 5.52x10° _
=—2Y = x3,91=2,6MPA< =0,6.f.,, =15MPa.............. CVv
Oy | 832305 O c28 ( )
2) En Appuis :
As = 157 cm?

e Position de I’axe neutre :

ZXy2+15XAXY-15xAd =0

6y2 + 23,55 X Y —4239=0

La solution de 1’équation est : y= 6.67 cm

e Moment d’inertie :

b
I==xY3+ 15X Ag(d — Y)?

3
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1)

2)

12
I == % 667°+15x 1.57(18 ~ 6.67)?

| =4210.cm?

K =22 = 2222290 — 1 ,05MPa/cm
I 4210.05

Etat limite de compression du béton :

op = KxY =1.05%6.67 = 7.03Mpa
cp =7.03Mpa <ocp 15Mpa........... Ccv

Vérification de la contrainte dans ’acier :

0s= NXKx(d-Y)< © :’;—j = 348

En travee :

15x0.66 x (18 —3.91) =139.5MPa < 348 Mpa.................. Condition vérifier.

En Appuis :

15%1.05 x (18 — 6.67) =178 ;45MPa <348 Mpa. ............... Condition vérifier.

Etat limite d’ouverture des fissures [BAEL 91(Art A534)] La

fissuration, dans les poutres est considerée comme peu nuisible cette vérificationn’est pas

nécessaire.

Vérification de la fleche [ BAEL 91 mod 99 (Art. B.6.5, 2)]

Le calcul de la fleche n'est pas nécessaire si les trois conditions ci-apres sont vérifiées :

h 1 M
1)- ->—=x-t ;
L =107 M,
h 1
- ==
Ly — 16
A 4.2
3)- 22
boxd fe
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Avec : h: la hauteur de la poutre.

L : longueur max entre nus d’appuis.Mt: moment max en travée.
Mo : valeur maximum de moment en travée.A : section des armatures.

b : longueur de la section.

d : hauteur utile de la section droite

1)- P LM 20— 005>2x—32 =045 (c.n.v)
L 10 My 400 10 10x12.18
2)- Tl ————- 0.05 > 0.0625 (c.n.v)
3 <. 239 ~0.0109 < =2 = 0.0105
boxd  fe 12x18 400
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Toutes les conditions ne sont pas vérifiées, il est nécessaire de procéder a un calcul de fleche.

» Position du centre de gravité :

> AY,  bxhg ><(h——°)+b(h hy)x (] °)+15><A><(h 5_ ¢)

V. =
' > A bxh, + by, = (h— h0)+15><A
V_65><4><18+12x16x8+15><2.36><13_137
1 64 x4 +16x 12 + 15 x 2.36 - esem

V,=h-V,;=20-13.7 = 6.3 cm

» Moment d’inertie de la section totale rendue homogene :

_bxhy b, x (h=hy)? (h-h)T 1
+bxh 02070y x(=h) x|V, -2 | 415 AN, —2— )2
o o(V = ) 5 o X (M=) x|y == V,-2-2)
65 X 4 12 x 163
0= —1> +65><4><(6.3—2)2+ - +12x16 X [13.7—8]2+ 15 x 2.36

X (6.3 — 2.5)2

Iy = 15622.67 cm*
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» Evaluation des charges :

* Charge de faible durée qi = % X b =175x%0.65=1.14 KN/ml

* Charge de longue durée : qv = G + % X b =(5.10+ 1.75) X 0.65 = 4.45KN /ml

» Calculs des moments :

MsxQi

Ps

* Moment di a la charge instantanée :Mi = (114 x 4.44) - 4.44 = 1.14KN.m
MsXxQv
Ps

* Moment di a la charge différée : Mv =

= (4.44 X 3.45) + 4.44 = 3.45KN.m

» Contraintes de traction dans les armatures

Mi  1.14x 1000

K =10 = 1562267

= 0.073MPa/Cm

Mv  3.45x1000

Kv =1 = 1562267

= 0.22MPa/Cm

= Charge instantanée :

0 =15%xK; x (d—Y) =15%0.073 x (18 — 13.7) = 4.71 Mpa
= Charge différée :

0, =15% K, x (d—Y,) =15x 0.22 x (18 — 6.3) = 38.61 Mpa

» Module de déformation longitudinale :

Ei=11000 (f25) 13 = 32164,2 Mpa. E,=3700(f2s)Y*= 10818,87Mpa.

» Evaluation des fleches

= Fléches due aux charges instantanées :
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Lo As 339 o
dxb, 19x15

: 175 X fizg
U = —
l 4 X p X o5+ frog

1.75x 2.1

= 1= ax00109xa7ir21 029<0

A
0.05 X fi2g

p><(2+3><%)
0.05 x 2.1

0.0109 x (2 + 3 X %)
=3.77

= L’inertie fissurée vaut :

1.1x 1, 1.1 X 15622.67

= = = 6106.3 cm*
T T 4 < 1+3.77x059 cm

= Fléche maximal de travée :
MI>? 4.44 x 4.00% x 107

T10x E, xIf; 10 x 32164.2 x 6106.3

f; = 0.36 cm

= Fleches dues aux charges de longue durée :
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175X frag 1.75 x 2.1
4XpX0Og+fag ~  4%0.0109 x 38.61 + 2.1

Uy =

= 0.033

L’inertie fissurée :

L _LAxDy _ 11x1562267
"1+ 2, xp,  3.77 X 0.033

= 15283.52 cm*

Fléeche Maximale de la travée :

_ 4.44 x 107 x 4.002
Y710 x 10818.87 x 15283.52

= 0.43cm

Vérification de la fleche admissible :

Mot = fo — f; = 0.43 — 0.366 = 0.07cm
L 400

%=%=0.86m

fadm =

fadm > Aftotal- -CU
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111.5 Le ferraillage de la dalle de compression :

La dalle de compression doit avoir une épaisseur minimale de 4 cm, elle est
armée d’unquadrillage de barres dont les dimensions de la maille ne doivent pas dépasser :

20 cm (5.par m) pour les armatures perpendiculaires aux nervures.

33 c¢cm (3.par m) pour les armatures paralléles aux nervures.

Section minimale des armatures perpendiculaires aux nervures :

200

A > - [cm? /ml] sil <50cm

A > 4f—Xl [cm? /ml] si50cm < 1 <80cm [CBA93/art: (B.6.8.4.2.3)]
Avec :

| : Pespacement entre 1’axe des nervures : | =0,65 m; fe =235 Mpa

A, > =111  [em?/ml] si50cm < l=65cm <80cm

235

Onadopte : AL=516=1,41cm?/ml  avec un espacement Si=20cm.

Section minimale des armatures paralléles aux nervures :

A
2
Al 1.41
Al> __ All > _=0.7 cm?/ml
2 2
On adopte: A// =311 6 =0,85cm2/ml avec un espacement S=33cm.
Conclusion

Apres toute Vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant :

Armatures principales :
En travée : At= 3HA10=2.36 cm?
Aux appuis : Aa=2HA10=1.57 cm?

Armatures transversales :

¢ [ 6mmI A [ 057cm? avec un espacement Si=15cm.
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e Dalle de compression :

e armatures perpendiculaires :A1= 51 6=1,41 cm?/ml. avec un espacement S=20cm.

e armatures paralleles :A// =311 6 =0,85cm?/ml . avec un espacement Si=33cm.

T.S 5x5(200 x 200) 1HAI10 T.S 3x3 (330 x330)

6 /d>6 |
—— v — "% T v = 3 ) v o u v}

3HAIO
1HA10 2HAIL0
06 »6
3HAI0 3HAIO
o En travées Aux appuis

Fig 111.28 : schéma de ferraillage de plancher
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111.6 Les balcons

Notre ouvrage comporte un seul type de balcon qui repose sur
quatre appuis, il se calcule comme une dalle pleine.

Dalle pleine Poutr

Armatir l

Fig 111.29 :Dalle pleine (balcon).

111.6.1 Calcul :

Le calcul de ce type de balcon se fait a la flexion simple en
considérant une bande de 1m, et de longueur a 1,30m.
-Pré dimensionnement :

1.
Epaisseur de la dalle : ep2= E

Donc : ep :% =12cm. On prend ep = 15cm
Le balcon se calcul comme une console soumise a:
e Son poids propre.
e Lasurcharge d'exploitation.
e Charge concentrée a son extrémité libre due au poids du mur intérieur.
Le calcul se fait pour une bande de 1m.
-Evaluation des charges :
e Charge permanente : G =6,61 KN/m?
e Charge d'exploitation : Q =3,50 KN/m?
e Charge concentrée F : (Poids du mur) F=1.30kN/m?
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e Moment dd a la main courante : M =1 KN.m.

-Schéma statique :

1,20m

Fig 111.30 : Schéma statique de balcon.

-Combinaison des charges :
Les charges sont représentées par tableau suivant :

Tab I11. 11: Combinaison des charges

G, = 6.61 KN/m? Mg, = Gy X (L*/2) x 1 =4.76 KN.m
Q1 = 3,50 KN /m? My, = Q1 X (I?/2) x 1 = 2.52KN.m
G, = 1.30 KN /m? Mg, = G, XL xH x1=25KN.m
Q, = 1,00 KN/m Mg, = Q2 X H x1=1,00KN.m

-Les efforts tranchants :

T, = (1,35G; + 1,5Q;) X L + 1,35G,

Tser = (G1 + Q1) X L + G,

-Les moments fléchissant :

M, = 1,35(Mg, + M;,) + 1.5(Mg, + My,)
Mser = (Mg, + Mg,) + (Mg, + My,)

Tab 111.12: Les efforts tranchants Les moments fléchissant

ELU ELS
T 18.76KN 13.43 KN
M 15.08 KN.m 10.78 KN.m
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11.5.6.3 Calcul du ferraillage :

Le calcul se fait en flexion simple pour une bande de 1m récapituler dans le tableau
11.12.
fs=25MPa ; fps=2,1MPa ; on=14,17MPa ; b=100cm ; h=15cm ; d=h-2=13cm ;
fe=400MPa

M, 15.08 x 1073
= =
Hou =gz 7= Hou = 1700 13)2. 14,17

Upu = 0,0629 < 0,186 > Pivot (A)
i = 0,3367y — 0,1711

M, 15.08 _
M, 10.78

t = (0,3367 x 1.4) — 0,1711 = 0,300
tpy = 0,0629 < py, = 0,300

Donc—» A" =0

a=125(1—1-2.pp, =125 —+/1-2x0,0629 = 0,081
Z=d(1-04.a)=0,13(1-0,4 x 0,081) = 0,126 m

= 0,0629

y = 1.4

Z=12,6cm
Upy = 0,0629 < 0,186, = 10%o0
B fe B 400 _
og = " =115- 348 MPa

Section d’armature tendue :

M, 1508 x 1073

A = = = 3.44 cm?
ST o X7 348x0,126 cm

Condition de non fragilité :
bxh _0.23><b><d><ft28)

As = Apin = max(

1000 ' f
A > A =max(100X15 -O'ZBX1OOX13XZ'1):A o 156cm?
§ = fmm 1000 ’ 400 man
As =3.44cm? > Ay = 1,56 cm?.. Condition vérifiée.

On choisit: A = 4T12 = 4, 53cm?
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Espacement :
St < min(3h.33cm) = min(3 x 15; 33) = 33cm
Onprend St =25cm

Section d’armatures de répartition :
As 4,53

= =11 2
r=7 2 ,13cm
On prend 578 = 2,51 cm?
Espacement :

St < Min(4h.45cm) = min(4 x 15; 45) =45 cm
Onprend S; =20 cm

Vérification de I’effort tranchant :
Vu=Tu=18.76 KN
Valeur de la contrainte tangentielle 7, :

_V, 1876 x107°
“b.d  1x0,13

Valeur limite de la contrainte tangentielle :

Ty = 0,14MPa

La fissuration est préjudiciable
T, < min{0,1 X f,,5; 4MPa} = 2,5 MPa
T, =013MPa<7T,=25MPa ..............cceevivninnnn condition vérifiée.
Etat Limite de Service :
M,,, = 10,78KN.m: Ag = 4,53 cm?
La fissuration est préjudiciable
Position de I’axe neutre :
Equation s’écrit :

by? + 30(4; + A')y —30(d.A; +d'.A'") =0 Solution :y = 3,7cm

Moment d’inertie :

b xy3
[ = 3y 415 X [A(d — y)? + A'(y — d')?]
100 x 3,73
I= ="+ 15 X [4,52(13 - 3,7)%] = 756543 cm? = 7,510 m*

M, 1078 x 10*3

I 75105 437
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Calcul des contraintes :

Contrainte de compression dans le béton :
o', =K.y =143.7 X 0.03.7 = 5,32MPa

o, =nXKXx(d—y)=15x%x143.7 x (13 —3,7) = 200.46 MPa
Vérifications :

Etat limite de compression du béton :

op = 5.32 MPa
0, = 0,6 X f.g = 15 MPa
op = 5.32 MPa <G, = 15 MPa.... ... ... ... ..Condition Vérifiée.

Etat limite d’ouverture des fissures :

os = 200.46 MPa
2
0 = min {§ fe; 15011} = 240 MPa
os = 200.46 MPa <o, = 240MPa Condition Vérifiée.

Donc les armatures calculées a I’E.L.U.R sont convenables

5T8:e=20cm
4T12 ;e=25cm B
11 _ _
I-i ® l. ® ®
() () () () () I
1.40 m
]
b

Fig 111.31 : Ferraillage du balcon.
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111.7 Etude de la dalle machine voir (11.2.2.)

La dalle machine est une dalle pleine, qui reprend un chargement
important par rapport a celle des dalles de 1’étage courant ou terrasse, cela est due
au mouvement de 1’ascenseur ainsi qu’a son poids, en tenant compte de la
variation des efforts de la machine par rapport a la dalle.

La dalle d’ascenseur doit avoir une certaine rigidité vu le poids de la machine.

Nous avons deux conditions a vérifier :

t |
a. Reésistance a la flexion =
=
—
iSeSL_Y:UOSeSZ.OS I
50 40 50 40 —
3,40cm<e<512cm l ‘

«— L,=205m —

Fig 111.32:schéma statique de la dalle de la salle machine
b. Soit: ht =15cm.
11.5.7.1 Détermination des charges et surcharges

a. Charges permanentes

- Poids de la dalle machine supportée............... 50kN/m?
- Poids propre de la dalle................ 0 .15x25=3,75kN/m?
G=53,75kN/m?

b. Surcharge d’exploitation
Q=1kN/m?
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111.7.2 Combinaison des charges

E.L.U q.=1,35G+1,5Q=74,0625kN/m?
E.L.S qser:G+Q:54,75kN/m2

111.7.3Calcul des efforts

Le calcul des efforts de la dalle se fait selon la méthode de calcul des dalles
reposantes sur 4 cotes.

Calcul de <p”
0,4<p=i=@20,83<1
L, 205

y

=> La dalle travail dans les deux sens.
*M, =9, L5
ES My = IL[ M

y X

E.L.U
4, =0,0531= M, =11,37kNm
4, =0,649 = M =7,38kNm

Selon les conditions d’encastrement d’appuis, nous obtenons les moments
suivants :

Moments en travées

Mu=0,85My=9,66kNm
My=0,85My=6,27kNm

Moments sur appuis
Max=0,3My= 3,41kNm
May=0,3My= 2,214kNm

Ma=Max(Max ; May)=3,41kNm
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111.7.4 Ferraillage de la dalle machine
Le ferraillage de la dalle machine se fait comme suit :
Pour une bande de 1m, nous aurons une section (b x h)= (100x15) cm? qui
travaille en flexion simple.
Ferraillage en travée

a. Dansle sens “Ly”

On a: b=100cm; h=15cm; d=0,9h=13,50cm; c=2cm; on=14,17MPa ;
O's=348MPa

Avec : W= &
9,66 * 10

= = 0,0375
14,17.100.13,52

U

u < 0,186 Pivot(A)ey, = 10%o et alors A’ = 0 pas d’Acier comprimées

a=125(1—-1-2X%xu )

Z=d(1-04%xa)

A, = 2222 270
Z.0g
4HA10/ml =3.14 cm2
Espacement
100 . s
Esp = o 25cm < Min(3h;33cm) = 33cm................ vérifée
St=25cm

Les résultats sont ordonnés dans le tableau suivant:

Tab.l11.13. Tableau récapitulatif des résultats de ferraillage en travée (sens Ly)

Mux(KNm) u ’s(cm?) a | Z(cm) A%l (cm?) | Choix AP (cm?)
9,66 | 0,0086 0 0,048 13,240 2,27 4HA10 3,14
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b. Dans le sens “Ly”

Ma(kNm
3,41

Nous aurons : b=100cm ; h=0.9*h=13,5cm ; d=dx-@«x=12,5cm ;
c=2cm ; onc=14,17MPa ; 6:=348MPa

Ay = 2= 1 46cm?

Z.0g

4 HA8/ml= 2,01 cm2 avec un espacement St = 25 cm

Tab.111.14. Tableau récapitulatif des résultats de ferraillage en travée (sens Ly)

My(KNm) | M s(cm?) | a Z(cm) | A®(cm?) | Choix A2 (cm?)
6,27 | 0,028 0 0,036 | 12,32 1,46 | 4HA8 2,01

Ferraillage sur appuis

Nous aurons : b=100cm ; h=15cm ; d=13,5cm ; c=2cm ; on=14,17MPa ;
0s=348MPa

A, = 2= 0,73cm?
Z

Os

Soit : 4AHA8/ml =2.01 cmz2

Espacement
St=25cm
100 . \ ees
=== = 25cm < Min(3h;33cm) = 33cM(SENS X~ X)  weovverneennnes vérifiée
Esp =
% = 25cm < Min(4h;45cm) = 45Cm(SENS Y —y)  oovvveerennen, vérifiée

Tab I11.15. Tableau récapitulatif des résultats de ferraillage sur appuis

M ’s(cm?) A Z(cm) Ac(cm?) Choix A2 (cm?)
0,013 0 0,017 13,4 0,73 4HAS8 2,01
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111.7.5 Calcul des armatures transversales

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires si la condition ci-
dessous est Vérifiée :

T e
7, =4 <7, =0,05f,, =125MPa
bd
L,L
T = Wty 57 75kN
2L, +L,

T, = %5 _g1.97kN
3

T™ = Max(T,;T,) =57,75kN

_ 57,75.10°

7, = =0,256MPa < 7, =1,25MPa................... veérifiee
1000x225

111.7.6Vérification a ’E.L.S

. Vérification des contraintes

Béton

o, =—2 y<5, =06f, =15MPa

Acier

O :U%(d _y)SEs

La fissuration est considérée comme préjudiciable.

o, = 15%((1 ~y)<5, = Min{% f,; max(f? 110,/7F, j} = 201,63MPa

AVec :

n=1,6 pour HA ; fe=400MPa
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Lx 2
p=T-=0906  q =5475kN/m

y
*MX:ILquSSI'Li

y X

E.LS
#, =0,0531=> M, =8,4kNm
#, =0,649 = M, = 5,45kNm

Moments en travées

Mu=0,85My=7,14kNm
My=0,85M,=4,633kNm

Moments sur appuis
Ma=Max (0,3My; 0,3 My)=2,52kNm

Détermination de la valeur de <y~

%yz +nA/(y—c')-nAd =0

50y2 +15A,y—154,d =0
Moment d’inertie

I =bL33+nAs’(d —¢') +nA(d-y)

avec:

n=15

Les résultats trouvés en traveée et sur appui dans les deux sens sont

regroupés dans le tableau suivant :

Tab 111.16. Vérification des contraintes de la dalle en travée et sur
appuis dans les deux sens

M¢(kNm) | Asccm?) | Y(cm) | I(cm*) o(MPa) | &, <G,.| 6s(MPa) | o, <&,
=15MPa =348MP
a
Travée | (x-x) | 7,14 3,14 3,06 5608,741 3,90 vérifiée 189,81 vérifiée
(y-y) | 4,63 2,01 2,51 3844,817 3,02 189,5
Appuis(x-x/y-y | 2,52 2,01 2,51 3844,817 1,65 103,13
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b. Vérification de la condition de non fragilité
h=15cm ; b=100cm
A > p, @bh =1,29cm?
A, > pbh =119cm?

P =08%,  pourlesbarres a hauteadhérence [1]

Avec P :% — 0,906

y

> Sens Lxx

Entravée A«=3,14cm?ml>2,10cm?..................Vérifiée
Sur appuis Ax=2,01cm?/mlI>2,10cm?..................vérifiée

» Sens Ly.y

Entravée A=2,0lcm*ml>2cm?..................vérifiée
Sur appuis Ay=2,01cm?ml>2cm?..................vérifiée

c. Vérification de la fleche

Il n’est pas nécessaire de faire la vérification de la fleche, si les trois
conditions citées ci-dessous sont vérifiées simultanément :

D’aprés  [BEEL91 mod99(Art.B7.5)]

h . M,
*— >
l;]x 21OM Xl 0,09 >=0,025........ccceenn vérifiée
Ona; {*—>—a— =470,09 - 0,028a0,037.......... vérifiée
L, 27 35 L
) 2415.10° <5.107°............ vérifiée
N2
bd f,

Les trois conditions sont vérifiées donc le calcul de la fléche n’est pas
nécessaire.
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Conclusion

Apres toutes Vérifications, on opte le méme ferraillage pour les deux dalle
salle machine qui est comme suit :
Sens x-x :

En travées : 4HA12/ml avec un espacement st= 25cm.
En appuis : 4HA10/ml avec un espacement st= 25cm.
Sens y-y :
En travées : 4HA12/ml avec un espacement st= 25cm.
En appuis : 4HA10/ml avec un espacement st= 25cm.

Sens X-X |

sens Y-Y

[=1.70m

[=2.05m

4HAIO /ST=25 cm

4HAIZ2 j51=25 Cm

4HAIO jST=25 cm

e .

—= & —% | &

MEEREEMF |
7 r

4HAIZ? j51=253 Cm

4HAIO jST=25 cm

4HAIZ? j51=253 Cm

4HAIO jST=25 cm

— ek

—= » : o

e . 4
/ L

4HAIZ2 j5t=-25 Cm

Fig 111.33. Ferraillage de la dalle machine
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Chapitre 1V: ETUDE DYNAMIQUE ET MODALISATION

1V .1 Introduction

Parmi les catastrophes naturelles qui affectent la surface de la terre, les

secousses sismiques sont sans doute celles qui ont le plus d'effets destructeurs dans les

zones urbanisées.

Face a ce risque, et a I'impossibilité de le prévoir, il est nécessaire de construire des
structures Pouvant résister a de tels phénomenes, afin d'assurer au moins une
protection acceptable des vies humaines, d’ou l'apparition de la construction
parasismique. Cette derniére se base généralement sur une étude dynamique des

constructions agitées.
La structure obtenue étant contreventée dans les deux directions par des voiles

Dans ce qui suit, nous proposons deux variantes de disposition des voiles de
contreventement et ensuite en verifiant le comportement de la structure vis-a-vis

des sollicitations sismiques, afin de choisir le mieux stable.

Variante | : les voiles sont choisis avec de grandes longueurs L > 3,00 m
Variante 11 : les voiles sont choisis avec des longueurs courtes L = <2,00m
De ce fait, nous opérons sur différents plans :

» déterminer la période propre de la structure,

> Veérifié les efforts tranchants

> Verifié les déplacements inter-étage qui a pour but rigidité latérale imposé

parRPA99V2003

» Vérifié I’effet P-A pour la stabilité de structure
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V.2 Etude sismique

L’analyse dynamique nécessite toujours initialement de créer un modele de
calcul représentant la structure. Ce modéle introduit en suite dans un programme de
calcul dynamique permet la déterminationde ses modes propres de vibration et des
efforts engendrés par I’action sismique.

IV.2.1 Objectif de I'étude dynamique :

L'objectif initial de I'étude dynamique d'une structure est la détermination des
Caractéristiques dynamiques propres de la structure lors de ses vibrations. Une telle
étude pour notre structure telle qu'elle se présente, est souvent trés complexe c'est
pourquoi on fait souvent appel a des modélisations qui permettent de simplifier

suffisamment les problémes pour permettre I'analyse.

IV.2.2 Programme de calcul

Voir a la complexité de 1’é¢tude dynamique d’une structure vis-a-vis aux forces
horizontales engendrées particulierement par le séisme, on dispose de nombreux
programmes basés sur la méthode des élements finis (M.E.F),comme
(Robot.Sap.Etabs) permettant les calculs automatiques. En s’appuyant sur 1’outil
informatique, qui nous offre des resultats plus exacts et un travail plus facile, on

peut alors éviter le calcul manuel laborieux, voire méme peu fiable.

IV.2.3 Description du logiciel ETABS

L’ETABS est un logiciel de calcul et de conception des structures
particulierement adaptées aux batiments et aux ouvrages de génie civil. Il permet de

modéliser facilement et rapidement tous types destructures.

Grace au logiciel ETABS, nous pouvons déterminer les efforts internes
dans la structure sous I’effet des charges verticales représentées par G et Q et sous
I’effet des charges horizontales représentéespar le séisme (E). Ceci nous conduit a
I’étude dynamique de la structure, avec des compléments de conception et de

vérification des structures, il nous permet aussi la visualisation de la déformée du
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systeme, les diagrammes des efforts internes, les champs de contraintes, les modes
de vibration...etc.

Dans notre travail on utilisera la version ETABS v 9.7

IV.2.4 Modélisation de la rigidité

La modélisation des éléments constituants le contreventement (rigidité) est
effectué comme suit : Chaque poutre et chaque poteau de la structure a été modélisé
par un élément linéaire type poutre (frame)a deux nceuds, chaque nceud posséde 6
degré de liberté (trois translations et trois rotations).

- Les poutres entre deux nceuds d’un méme niveau (niveau i).
- Les poteaux entre deux nceuds de différent niveaux (niveau i et niveau i+1).
Chaque voile est modélisé par un ¢élément surfacique type (Wall) a quatre nceuds. La

dalle est modélisée par un élément surfacique type ( Slab ) a quatre nceuds.

1V.2.5 Modélisation de masse

o La masse des planchers sont supposées uniformément répartie sur toute

la surface du plancher.La masse est calculée par 1’équation (G+BQ) imposée par

le RPA99 version 2003 avec ($=0,2) pourun batiment a usage d’habitation.

o La masse volumique attribuée aux matériaux constituant les poteaux et

les poutres est prise égalea celle du béton a savoir 25KN/m?®,

o La masse de I’acrotére et des murs extérieurs (magonnerie) a été répartie aux

niveaux des poutres quise trouvent sur le périmétre des planchers (uniquement le

plancher terrasse pour I’acrotére).

e La masse des escaliers a été répartie au niveau des poutres palieres et les
poutres des planchers délimitant la cage d’escalier (par plancher).

1VV.2.6 : Choix de la méthode de calcul

Le choix des méthodes de calcul et la modélisation de la structure ont

comme objectif de prévoiraux mieux le comportement réel de 1’ouvrage.
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Les regles parasismiques Algériennes (RPA99/version2003) propose trois

méthodes de calcul dessollicitations :

1- La méthode statique équivalente.
2- La méthode d’analyse modale spectrale.

3- La méthode d’analyse dynamique par accélérogramme.

IV.2.7 La méthode statique équivalente [RPA 99V2003 (Art 4.1.2)]

a) Principe :

Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont
remplacées par un systéme de forces statiques fictives dont les effets sont

considérés équivalents a ceux de I’action sismique

Les forces sismiques horizontales equivalentes seront considérées appliquées
successivement suivant deux directions orthogonales caractéristiques choisies par
le projecteur. Dans le cas général, cesdeux directions sont les axes principaux du
plan horizontal de la structure. Le mouvement du sol peut se faire dans une

direction quelconque dans le plan horizontal.

b) Conditions d’applications :
La méthode statique équivalente peut étre utilisée dans les conditions suivantes :
1- Le batiment ou bloc étudié, satisfaisait aux conditions de régularité en plan et
en élévation avec unehauteur au plus égale a 65m en zone | et Ila et a 30m en
zones l1b et I11.
2-Le batiment ou bloc étudié présente une configuration irréguliere tout en
respectant, outres les conditions de hauteur énoncées en haut, et les conditions

complémentaires :
Zone llbet 11 :
e Groupe d’usages 3 et 2, si la hauteur est inférieure ou égale a 5 niveaux
ou 17m.

e Groupe d’usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale a 3 niveaux ou 10m.

e Groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale & 2 niveaux ou 8m.
> Notre structure ne satisfait pas les conditions (1) et (2) car elle n’est pas en
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réguliére en plan et lahauteur de batiment est supérieure a 5 niveaux et 17 m

zone (I1b) pour les groupes d’usages 2.

c) Conclusion :

La méthode statique équivalente n’est pas applicable dans le cas de notre batiment.

1V.2.8 La méthode dynamique modale spectrale
[RPA99V2003 (Art 4.1.3)]
La méthode d’analyse modale spectrale peut étre utilisée dans tous les cas et

en particulier, dans lecas ou la méthode statique équivalente n’est pas permise.

a) Principe :

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

structure. Cette méthode est basée sur les hypotheses suivantes :

e Concentration des masses au niveau des planchers.

e Seuls les déplacements horizontaux des nceuds sont pris en compte.

e Le nombre de modes a prendre en compte est tel que la somme des
coefficients de ces modes soitaux moins égales 90%.

e Ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure a 5% de
la masse totale de la structure soient retenus pour la détermination de la
repense totale de la structure.

e Le minimum de modes a retenir est de trois (3) dans chaque direction
considérée. Dans le cas oules conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas
étre satisfaites a cause de I’influence importante des modes de torsion, le

nombre minimal de modes (K) a retenir doit étre tel que :
K>3JN ET T,<0.20 sec
N : est le nombre de niveaux au-dessus de sol

Tk : la période du mode K
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b) Conclusion :
La méthode qui convient dans notre cas, est la méthode modale spectrale

IV.2.9 Etapes de modélisation :

Les étapes de modélisation peuvent étre résumées comme suit :

e Introduction de la géométrie du modele.
e Spécification des propriétés mécaniques de I’acier et du béton.

e Spécification des propriétés géométriques des élements (poteaux, poutres,
voiles...).

e Introduction du spectre de réponse (E) selon le RPA99/version 2003.
e Définition des charges statiques (G, Q).

e Définition de la charge sismique E.

e Introduction des combinaisons d’actions.

e Specification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes).

e Déroulement de I’analyse et visualisation des résultats.
IV.2.10 : Les différents systemes de contreventement
[RPA99VO3 (Art 3.4)]

L'objet de la classification des systémes structuraux se traduit, dans les regles et
méthodes de calcul, par lattribution pour chacune des catégories de cette

classification, d'une valeur numérique du coefficientde comportement R.
La classification des systémes structuraux est faite en tenant compte de :

e Leur fiabilité.

e Leur capacité de dissipation de I'énergie vis-a-vis de I'action sismique.

e Le coefficient de comportement correspondant est fixé en fonction de la
nature des matériauxconstitutifs.

e Du type de construction.

e Des possibilités de redistribution d'efforts dans la structure.
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e Des capacités de déformation des éléments dans le domaine post-élastique.

Les systemes de contreventement retenus dans les présentes regles sont classés
selon les catégories :

A. Portiques auto stables en béton armé avec remplissage en magonnerie
rigide

C'est une ossature constituée uniquement de portiques capables de reprendre la
totalité des sollicitationsdues aux charges verticales et horizontales.

Pour cette catégorie, les éléments de remplissage de la structure sont constitues
par des murs en maconnerie de petits éléements insérés dans le cadre poteaux
poutres dont I'épaisseur (hors crépissage) ne dépasse pas 10 cm (exception faite
pour les remplissages péripheriques ou les séparations entre deux (2)logements ou
deux locaux d'un méme niveau ou une deuxiéme paroi de 5 cm, du céte intérieur est
tolérée; Cette derniere peut éventuellement avoir une épaisseur de 10 cm a
condition qu'elle ne soit pas inserée dans les cadres poteaux poutres pour ne pas

aggraver les phénomeénes d'interaction magonnerie -structure.

En outre les remplissages concernés doivent étre disposés en plan aussi
symétriguement que possiblepar rapport au centre de masse de chaque étage de fagon
a ne pas aggraver une dissymétrie éventuelle dusysteme de contreventement en béton

armeé de I'étage (portiques auto stables).

Les batiments concernés ne doivent par ailleurs pas dépasser 5 niveaux ou 17m.
En zone | et 4 niveaux ou 14m en zone lla 3 niveaux ou 11 m en zone llb et 2
niveaux ou 8 men zone Il1.
B. Systeme de contreventement de structures en portiques par des voiles en
béton arme :

Dans ce cas les voiles reprennent au plus 20% des sollicitations dues aux

charges verticales et la totalité des sollicitations dues aux charges horizontales
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On considéere que les portiques ne reprennent que les charges verticales. Toutefois, en
zone sismique Ilb et 11, il y a lieu de vérifier les portiques sous un effort horizontal
représentant 25% de l'effort horizontalglobal

Avec ce systeme de contreventement les batiments sont limités en hauteur a 10

niveaux ou 33 m au maximum.

C. Systeme de contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques
avec justificationd'interaction portiques —voiles :

Les voiles de contreventement doivent reprendre au plus 20% des

sollicitations dues aux chargesverticales.

Les voiles et les portiques reprennent conjointement les charges horizontales
optionnellement a leursrigidités relatives ainsi que les sollicitations résultant de leurs

interactions a tous les niveaux.

Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales,

au moins 25%de l'effort tranchant d'étage

IV.2.11: Déterminations des parametres de spectre de réponse de calcul

Définition : Est une courbe permettant d’évaluer la réponse d’un batiment a un séisme
passe ou futur.

o Le spectre réglementaire de calcul est donné par I’expression suivante :
Y p
1,25A(1+_-:_——[2,577%— jj 0<T<T,
1

S 2,5;7(1,25A)% T, <T<T,
Ea = o 2/3 (ART,4.3.3)

2,577(1,25A)E(?2j T, <T <3,0s

2/3 5/3
2,5;7(1,25A)9(T—2j (Ej T >3,0s
R\ 3 T
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Représentation graphique du spectre de réponse
Avec :

g : accéleration de la pesanteur,

A : coefficient d’accélération de zone,

n : facteur de correction d’amortissement,

R : Coefficient de comportement de la structure. Il est fonction du
systeme de contreventement,

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

Q : Facteur de qualité.

Fichier A propos

Graph du spectre ] Text I

0,18 I
0.16\

0,14 '{
0,12 —

0.1 o
o.08 L

0,08
0,02

0,02

o 1 2 3 =

"

| (3.480:0.029)

Zone : Groupe dusage -
ox ~ IA ¢ OB ¢ IO A AR D o3

Coeff. comportement : |3.5 Amortissement - |10 )

Facteur de qualité Q - I 1.20 VI

Site -
¢~ S1: Site Rocheux i*° S3: Site Neuble

¢ S2: Site Ferme ¢~ S4: Site Trés Neuble

Fig. IV.1. Spectre de réponse

a) Calcul de la force sismique par la méthode statique équivalente
La force sismique totale V appliquée a la base de la structure, doit étre calculée

successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule :

v = AxDxQ

ART 4.2.3
- ( )
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Avec :
A : coefficient d’accélération de zone.

* groupe d’usage : 2

A=0.15
*zone sismique : lla
D : facteur d’amplification dynamique moyen

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).

~ 2.5n 0<T<T,.

1_ 2/3
D= 2.577(%) T, <T <3.0s.

2/3 5/3
25 12| (320 T >30s.
NG 3.0 T

T1, T2: périodes caractéristiques associée a la catégorie du site est donnée
dans le tableau 4.7 de RPA99/version 2003

> C) 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.

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

h
T =0,09—2
JD
T=min
T =C; xh,*"*
C, =0,05
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h, : Hauteur mesurée en metre a partir de la structure jusqu’au dernier

niveau.

= 34.68m
D : est la dimension du batiment mesurée a sa base dans la direction de

calcul considéré
= D, =28,2m,
=D, =17.17m

Selon x-x :
T = 0,09M = 0,58sec
Ja1
Tx=min

T =0,05 x(34,68)** =0,71sec

-sens (x-x) : T, = min( 0.58,0.71) = 0.58sec.

Selony-y :
T = 0,09% =0,74sec
J171
Ty=min

T =0,05 x(34,68)** =0,72sec

-sens (y-y) : T, =min( 0.74,0.71) = 0.71sec.
Donc on prend :
T, =0,58sec T, =0,71sec

T1=0.15 sec.

Sol meuble —»  site3 {
T2 =0.50 sec.
Le facteur d’amplification dynamique moyen est :

DX=257...c.cc.ccn.. O< Tx<T2

n : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule :
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& (%) : est Pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau

constitutif, du type de structure et de I’importance des remplissage

Pour notre cas on prend &= 7%

Donc : U:,ﬁZOJ | n =0,88

Q : facteur de qualité
Le facteur de qualité de la structure est fonction de :
- laredondance et de la geométrie des éléments qui la constituent
- larégularité en plan et en élévation
- la qualite de contréle de la construction

6
La valeur de Q déterminée par la formule: Q=1+ z P,
1

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

Tab IV.1. Facteur de qualité

Critére g Observée | Pq/ixx | Observée | Pqilyy
(o/n)

Conditions minimales sur les sites | Non 0.05 pn 0.05

de contreventement

Redondance en plan Non 0.05 Non 0.05

Régularité en plan Oui 00 Oui 00

Régularité en élévation Oui 00 Oui 00

Contrdle de la qualité des oui 00 Oui 00

matériaux

Contrdle de la qualité matériaux Non 0.1 Non 0.1

Q//xx = 1+(0+ 0+ 0.05+ 0.05+ 0+ 0.1) = 1.2
Q/lyy = 1+(0+ 0+ 0.05+ 0.05++ 0.1) = 1.2
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d) W : poids de la structure :

On préconise de calculer le poids total de la structure de la maniére suivante :

W=>W,
i=1
W, Etant donné par :

W, :WGi +ﬂWQi

Avec :

Wi : Le poids concentré au niveau du centre masse du plancher “i”;

Wei: Le poids di aux charges permanentes et celui des équipements
fixes éventuels, secondaires de la structure au niveau “i”;

Woi: Surcharges d’exploitation au niveau “i”;

B : Coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la

charge d’exploitation.

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

Le tableau suivant récapitule les parametres sismiques retenus pour notre batiment

Tab IV.2.Parameétres sismiques

Coefficient | Conditions Valeur

A Ouvrage groupe 2 0,15
Hauteur batiment <48m
Zone sismique lla

R Systeme de contreventement | 3,5
portiques contreventée par
des voiles
Q 1+XPq 1,2
E - 10%
H [(7/ (2+€)]¥2 > 0,7 0,88
T2 Site 3 0,50s

- VoV, . :
On calcule les coefficients "*’ Y qui sont obtenus par les formules suivantes :

Vy = &F\fXQW Suivant ’axe X.
V, = &F;XQW Suivant axe Y.

149



Chapitre 1V: ETUDE DYNAMIQUE ET MODALISATION

e) Résultante des forces sismiques de calcul :

L’une des premiéres vérifications préconisée par le “RPA99 version 2003~ est
relative a la résultante des forces sismiques

En effet la résultante des forces sismiques & la base “ V;” obtenue par combinaison
des valeurs modales ne doit pas étre inférieur a 80% de la résultante des forces
sismiques déterminer par la méthode statique équivalente “V”> pour une valeur de la
période fondamentale donnée par la formule empirique appropriee.

Si V<0,8V, il faut augmenter tous les paramétres de la réponse (forces,
déplacements, moments,.....) dans le rapport :

0,8v
Le rapport——.
pp Vv,

IV .3 : Interprétation des résultats de ’analyse sismique :

IV .3.1: Variante 01 de la disposition des voiles de contreventement

Le modele initial dans cette étude est donné sur la figure (Fig. :111.2 ) qui représente la disposition des

voiles de la 1 variante. Les voiles de contreventement adoptés dans cette variante sont de

grandes longueurs attachés aux poteaux dans les deux extrémités.

Fig :1V .2 Disposition des voiles
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Vue en 3D de notre structure

& Plan View - STORY3 - Elevation 10,2 B % || L3-DView

)Wiew necive<|[GLOBAL ~[[kNm ]

FiglV. 3 : Vue en 3D de la structure

IV .3.1.1: Justification des voiles sous charges verticales :

Selon les définitions données par le RPA99/V2003, pour le choix de systeme de
contreventement, choix du coefficient R, on doit calculer le pourcentage des charges
verticales et des charges horizontales reprises par les portiques et les voiles
D’apres I’art 3.4 du RPA 99 version 2003, il faut que les voiles de contreventement
doivent reprendre au plus 20% des sollicitations dues aux charges verticales pour un

systéme voile porteur

> F, portiques 2809
Z Fzportiques +Z F,voiles ° Des charges verticales reprises par les portiques.

> F,voiles

<209
> Fzportiques + »_ F,voiles %

Des charges verticales reprises par les voiles pour les deus systemes Systeme 4.a ou 4.b
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Les voiles reprennent
plus de 20% des
sollicitations du aux

Charges verticales. ﬂ

NON Oul

Systéme 4.a ou 4.b System?2

Systeme de
contreventement

f = | constitué par voiles

L\ é" porteurs en béton
v \ \ armé, donc R=3,5
System4.a R
e 0 System4.b
contreventement mixte Systéme de
assuré par des voileset contreventementde
des portiques avec structures en portiques
interaction ici R=5 pardes voiles en béton
armé R=4
J\ A J

Fig. IV.4 : Justification Systéme de contreventementde

Sa valeur est donnée par le tableau (IV.3) du RPA 99/v2003, en
fonction du systeme decontreventement.

On va déterminer les charges verticaux de voiles par apport la structure total
1°" étape on sélectionner les voiles seulement a la base et crée un groupe
d’apres les étapes suivants

Define => Section cut =Asigne  =&dd section cut

Apres sélectionner
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Defline

=

2eme éetape on selectionne tous la structure a la base et ajouter un group
come les étapes précéde

Section cut et ajoute méme nom que on a Nommé sa groupe-name

On fait I’analyse

Display =>show tables —. select casse combos Enoisir G+pQ)

=>(Choisir G+BQ) =rable section cut forces

Elle s’affiché un tableau on calculer le pourcentage F3 (voiles /structure)
pour la condition 01 des charges verticaux

Nous résumons les résultats montrant les charges verticaux et les charges horizontal
dans le tableau (Tableau 111.3) suivant :

Tab 1V.2. Verification de la portance vis-a-vis I’effort vertical et horizontal

Forces reprises par | Forces reprises par Pourcentages
combinaison les voiles et les les voiles
portiques(KN) uniquement (KN) (%)
GBQ 57168,6 2644474 46,26
Sens EX 22215 2066 ,3 93,01
Sens EY 2190,1 2092,12 95,52

On remarque que

vérifiée.

Donc on est dans le cas : un systéeme de contreventement constitué par des voiles

porteurs en béton armé, c’est-a-dire on prend R=3,5.

le pourcentage P des efforts tranchants repris par les voiles est
supérieur a 20%, donc la condition dessus de I’art 3.4 du RPA 99 version 2003 est
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Figure IV.5. : Modéle final

IV .3.1.2: Caractéristiques dynamiques propres du modeéle finale:

A- Période fondamentale de la structure :

Apres I’analyse dynamique de la structure contreventée par des voiles disposés selon la
premiére variante on a obtenu les résultats dans le tableau suivant,

Tab V.3 : Périodes et facteurs de participation massique

Mode | période Ux Uy Sum Ux Sum Uy
1 0,489854 57,8493 0 57,8493 0

2 0,423313 0 67,3392 57,8494 67,3392
3 0,401418 9,7125 0,0001 67,5618 67,3393
4 0,11976 17,834 0 85,3958 67,3393
5 0,084323 0 19,8012 85,3958 87,1404
6 0,038331 2,1884 0 87,5842 87,1404
7 0,041112 3,9518 0 91,536 87,1404
8 0,030322 2,4165 0 93,9525 87,1404
9 0,0417666 | O 6,7805 93,9525 93,921
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On aobtenu :
On constate que le modéle présente :

e Une période fondamentale : T=0,48sec.
e La participation massique dépasse le seuil des 90% & partir du 9°™ mode,

e Le 1¥ mode est un mode de translation parallelement a X-X.
e Le 2™ mode est mode de translation parallelement & Y-Y.

Le 3% mode est mode de torsion

Selon I’Art (4.2.4) du RPA 99/v2003 les valeurs de T, calculées a partir des méthodes
numériques ne doivent pas dépasser celles estimees a partir des formules empiriques
appropriées de plus de 30%.
T empirique = T .1, 3> T numérique
On ‘a: T, =0,58sec
T, =0,71sec

Suivantx : Tx .1, 3=1,3x 0,58=0.75s > T numérique = 0,48 s

Condition vérifiée.
Suivanty: Ty.1,3=1,3% 0,71=0.928 s > T numérique = 0,42 s
Condition vérifiée

Interprétation des résultats définis dans le tableau ci-dessus :
1)-Mode 1 : On a une translation horizontale suivant I’axe Y est de :

Ux = 57,849 %
2)-Mode 2 : On a une translation horizontale suivant I’axe Y est de :
Uy = 67,39%

3)-9™ Mode : Le pourcentage des participations massiques dépassent les 90% dans le
11°mmode. Alors la somme des masses modales (Somme de a;) effectives est égale a

90 % au moins de la masses totale de la structure.

sum ux =93 ,96
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»  Le 1¥ mode est mode de translation suivant X-X

Fig.1V .6-Le 1& mode est mode de translation suivant X-X

> Le 2&me mode est mode de translation suivant Y-Y

Fig.IV .7: Le 2¢™¢ mode est mode de translation suivant Y-Y
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3- Le 3% mode est un mode de torsion

Fig.1V .8 Le 3% mode est un mode de torsion

B- Calcul de la force sismique :

B.1 : Vérification de ’effort tranchant a la base :
(RPA Version 2003ART 4.3.6) :

La résultante des forces sismiques a la base Vt obtenue par combinaison des valeurs
modales ne doit pas étre inferieure 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.

» SiVd<0.8 Vt; il faudra augmenter tous les parametres de la réponse
(forces, déplacements .moments....... ) dans le rapport 0.8Vt /VD.

D’apres
le fichier des résultats de ’ETABS on a

Soit :V =@W
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5 =0.88

D«=1,99 ; Dy=1,74

W= 21330,18 KN; R=35;
Q=1.2; A=0.15, R=3,5

VE o 0.15(1,99)(1.2)

VY 0.15(1,74)1.2)

21330,18 = 2182,99kN = 0.8V * =1746,4kN

21330,18 =1908,7kN = 0.8V =1526,99kN

D’apres le fichier des résultats de ’"ETAPS2000 on a :
F, =V,* =1762,81kN
F, =V,” =1892,8kN

Cequidonne:V*>=08vV* et V.’ >08V"’

Condition Vérifiée
B.2 : Vérification de I’effort normal réduit :
(rPa99/v2003.art7.4.3.1)
Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitations
d’ensemble dues au séisme, 1’effort normal de compression de calcul est limité par la
condition suivante :
Avec:

Nd: Effort normal dans les poteaux.

B: Section du poteau

fc28 : résistance caractéristique du béton

Tab IV. 4: Vérification d’effort normal réduit avec les nouvelles sections de poteaux

Section | Nd fc28 Nd/(Bcx fe2s) | Obs
story [cmz] [KN] [KN/cmz] <0,3
RDC au ET2 | 45X45 1992,59 25 0,039 CVv
ET3auET7 |40X40 1763,23 25 0,044 CVv
ET8, ET9 35X35 210,28 25 0,007 CVv
TERRASSE
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c- Vérification des déplacements inter étages :

L’une des vérifications préconisée par le RPA99 version 2003, concerne les
déplacements latéraux inter étages.
En effet, selon RPA99 version 2003 I’inégalité ci-dessous doit

nécessairement étre vérifiée :
A <A et A <A
Avec : A =0,01lhe

Ou : he : représente la hauteur de 1’étage.

Avec :

o =RO, et O =R .0

ANy =6g -6, €t N =06]-6,

A : correspond au déplacement relatif au niveau K par rapport au niveau
K-1 dans le sens x-x (idem dans le sens y-y, A% ).
0. - Est le déplacement horizontal dd aux forces sismiques au niveau K dans
le sens x-x (idem dans le sens y-y, &, ).

Les résultats de déplacements inter étages du modele initiale sont obtenu dans le
(tableau 1V.5) suivant :

Tab IV.5; Veérification des déplacements inter étages avant renforcement

NIV dex dey R | R*8ex R*dey Aex Aey 0,01h | obs
(m) (m) (m) (m) (m) (m) (m)
10 0,0104 | 0,0095 | 3° | 0,0364 |0,03325 | %:0021 | 0,0035 | 0,0306 | CV
9 0,0098 | 0,0085 | 3° | 0,0343 | 0,02975 | 9.0042 | 0,0039 | 0,0306 | CV
8 0,0086 | 0,0074 | 3° | 0,0301 | 0,0259 | 9.0042 | 0,0035 | 0,0306 | CV
7 0,0074 | 0,0064 | 3° | 0,0259 | 0,0224 | 9,004 | 0,0038 | 0,0306 | CV
6 0,0062 | 0,0053 | 3° | 0,0217 | 0,01855 | 9,004 | 0,0035 | 0,0306 | CV
5 0,005 | 0,0043 | 3° | 0,0175 | 0,01505 | %:0042 | 0,0035 | 0,0306 | CV
4 0,0038 | 0,0033 | 3° | 0,0133 | 0,01155 | 0:0038 | 0,0035 | 0,0306 | CV
3 0,0027 | 0,0023 | 3° | 0,00945 | 0,00805 | %:0032 | 0,0028 | 0,0306 | CV
2 0,0018 | 0,0015 | 3 | 0,0063 | 0,00525 | 9.0031 | 0,0025 | 0,0306 | CV
1 0,0009 | 0,0008 | 3 | 0,00315 | 0,002 | 9.0018 | 0,0018 | 0,0306 | CV
RDC 0,0004 | 0,0003 | 3° | 0,0014 | 0,00105 | %:0014 | 0,0011 | 0,0408 | CV
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CONSTATATIONS :

Tous les résultats des deplacements relatifs inter étages sont vérifiés.

C- JUSTIFICATION VIS A VIS DE L'EFFET P-A:

C’est le moment additionnel di au produit de rizontal du nceud considére.
L’effort normal dans un poteau au niveau d'un nceud de la structure par le déplacement

K -1 Dr-1,7 .57
po— - m = -
Pk

Fig. IV.9. Evaluation des effets du second ordre.

Les effets de second ordre (I’effet P-A) peuvent étre négligés dans le cas
des batiments si la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux :

0 P XAy

Vi x

AVec :

<01 RPA99 version 2003"

K

p, :Poids total de la structure et des charges d’exploitations associées au

dessus du niveau K : P = Z(\NGi +pW,;)  dejacalcule.
i=k
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n
Ve =F +> F
i=K
V :Effort tranchant d’étage au niveau ‘K’

Ax : Déplacement relatif du niveau 'K" par rapport a 'K-1"
hk: Hauteur de I'étage "K" comme indique-la figure Fig 111.8

e Si 010<6, <0,20, Les effets P-4 peuvent étre pris en compte de maniére
approximative en amplifiant les effets de l'action sismique calculés au moyen

1
(1_9K)

e Sif, >0,20, lastructure est partiellement instable et doit étre redimensionnee.

d'une analyse élastique du 1° ordre par le facteur

Avec :
F =0 si T<0,7s
F, =0,07TV  si T>0,7s

Les résultats obtenus sont regroupés dans les tableaux suivants :

Tab IV.6: Calcul de 0x et 9y les effets de second ordre (I’effet P-A)

NIV | P VX Vy Ax Ay H 0x Oy

[KN] [KN] [[KN] [ (m) [(m) |(m) |(m) (m) Obs
10 158,9514 55,3 56,79 0,0104 | 0,0095 | 3,06 | 0,009769 | 0,00868 | C.V
9 1754,1644 | 354,02 | 396,03 | 0,0098 | 0,0085 | 3,06 | 0,015868 | 0,01234 | C.V
8 3812,7418 | 663,74 | 727,99 | 0,0086 | 0,0074 | 3,06 | 0,016144 | 0,01266 | C.VV
7 5961,3751 | 916,3 996,5 0,0074 | 0,0064 | 3,06 | 0,015733 | 0,01252 | C.VV
6 8110,0084 | 1120,61 | 1217,09 | 0,0062 | 0,0053 | 3,06 | 0,014663 | 0,01154 | C.VV
5 1025,86417 | 1291,47 | 1403,27 | 0,005 | 0,0043 | 3,06 | 0,001297 | 0,00102 | C.V
4 12407,275 | 1434 1556,87 | 0,0038 | 0,0033 | 3,06 | 0,010744 | 0,00859 | C.VV
3 14555,9083 | 1550,52 | 1681,26 | 0,0027 | 0,0023 | 3,06 | 0,008283 | 0,00650 | C.V
2 16704,5416 | 1642,42 | 1780,91 | 0,0018 | 0,0015 | 3,06 | 0,005982 | 0,00459 | C.V
1 18853,15 1706,41 | 1852,18 | 0,0009 | 0,0008 | 3,06 | 0,003249 | 0,00266 | C.V
RDC | 21330,17 1762,81 | 1892,81 | 0,0004 | 0,0003 | 4,08 | 0,001186 | 0,00082 | C.V

Conclusions :

1. On constate d'aprés le (tableau 111.10) que la structure étudiée est justifiée vis a
vis de l'effet P-4.
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& Ptan View - STORYG - Elevation 19,38 = (@)% || 3D View o s

Fig IV.10: Structure finale

Toutes les conditions imposées par le reglement parasismique algérien sont verifiees
donc nous pouvons dire que la premiére variante de disposition de voiles de
contreventement que nous avons adoptée, apres un calcul adéquat des éléments

porteurs, pourra étre satisfaisante pour résister a I’action sismique.

1V.3.2 : Variante 2 de la disposition des voiles de contreventement

Les voiles de contreventement de la deuxieme variante sont choisies de petites
longueurs attachés aux poteaux dans une seule extrémité.

Dans cette variante on garde la méme longueur totale et la méme épaisseur de la
premiére variante. Les voiles courts sont disposés d’une fagon symétrique, ensuite on

va veérifier toutes les caractéristiques dynamiques propres de RPA
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L’objective de cette étude dans la deuxiéme variante est de faire une comparaison
entre les deux cas de disposition des voiles pour avoir le cas le plus résistant de la

structure pour éviter tout risque sismique résultant.

IV .3.2.1 : Les nouvelles longueurs des voiles de deuxiéme variant:

L Xtota=20 m

Lytota=31 ,8m

% 4 Voiles de 1m suivant Y-Y

% 16 voiles de L=2m suivant Y-Y
% 6 voiles de L= 2m suivant X-X
«»+ 1lvoile L=1,8 suivant Y-Y

Fig.1V.11: La nouvelle disposition des voiles de 2°™cas
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Vu en « 3D» notre structure
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Fig.1V.12 : Modéle initial.

IV .3.2.2 : Caractéristiques dynamiques propres du modele initiale de 2°™cas :
a) Période et participation massique :

La période analytique est tirée du tableau donné par le logiciel ETABS

Tab.l1V .7 : Période et participation massique 2eme variante

Mode | Period UX uYy SumUX | SumUY | RX RY SumRX | SumRY

1 0,59426 | 68,403 |0,1945 |68,403 |0,1945 |0,2676 |96,471 |0,2676 |96,471

2 0,482312 | 0,4997 |67,5972 68,9027 | 67,7917 | 92,5571 |0,7448 |92,8247 | 97,2158

0,399209 | 0,9213 |4,8583 |69,8239 | 72,65 |6,5275 [1,5783 99,3523 | 98,7941

~ W

0,157681 | 16,0174 0,2059 | 85,8413 | 72,8559 | 0,0064 |0,7462 | 99,3586 | 99,5403

0,139019 | 0,4493 |13,6771 86,2906 | 86,533 |0,2063 |0,0242 | 99,5649 | 99,5645

6 0,113919|0,8486 |0,5161 |87,1392 | 87,0491 |0,0026 |0,0531 |99,5674 (99,6177

7 0,0715 |5,8135 |0,1083 |92,9527 |87,1574 |0,0057 [0,2678 |99,5731 99,8854

8 0,064923]0,1701 |5,6809 |93,1228 | 92,8383 | 0,3193 |0,0074 |99,8925 | 99,8928

La valeur de T doit étre majorée de 1.3*Tempirique
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Donc on opte :
Suivant X-X
TX T empirique = 0,58

Tanalytique=0.59sec <1.3 1 empirique=0.75S€C ......... Condition vérifiée

Suivant Y-Y
TY T empirique = 0,71
Tanalytique=0.48sec <1.3 1 empirique=0.92S€eC ......... Condition vérifiée

> Mode 01 ; Le 1& mode est un mode de translation suivant X-X

Fig.1V.13 :Le 1¢ mode est un mode de translation suivant X-X

> Mode02 Le 2fme mode est un mode de translation suivant Y-Y

Fig.IV.14 : Le 2¢m¢ mode est un mode de translation suivant Y-Y
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3-Mode 03 torsion :

Fig.1V.15 : Le 3¢ mode est un mode de torsion

Pourcentage de participation de la masse modale

Pour les structures représentées par des modeéles plans dans deux directions
orthogonales,

Le nombre de modes de vibration a retenir dans chacune des deux directions
d’excitation doit étre tel que la somme des masses modales effectives pour les

modes retenus soit égale a 90% au moins de la masse totale de la structure.

(Article 4.3.4 RPA99 version 2003)

Doncona:
Dans la direction (x-x), on a atteint la masse participante au mode 7
(92,9102> 90%).
Dans la direction (y-y), on a atteint la masse participante au mode 8
(92.8455> 90%).
Condition vérifie

b) Vérification de I’effort tranchant a la base

V:&RXQXW

Wit=21707, 71 KN
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Tx=0,58;
Ty =0,50
Dx=1,99;
Dy=2,2; R=35; Q=1,2; A=0,15

Tab 1V.8: Vérification de I’effort tranchant
Niveau Sens VETaps Vvd 0,8V rpa V>0,8Vd
Nivl EX 1789,4 2232,8 1786,23 cv
Nivl EY 1984,78 2456,07 1964,86 cv
c)  Vérification de Déplacements relatifs

Nous constatons que dans les deux sens, les déplacements relatifs dus aux efforts
latéraux sont inférieurs aux déplacements relatifs recommandés par le RPA 99 qui

égale a 1%de la hauteur d'étage.

Tab IV.9.Vérification de Déplacements relatifs de deuxieme variant

Aex dey R |R*3ex |R*dey |Aex Aey 0,01h |obser
Niveau |(m) (m) (m) (m) (m) (m) (m) vation
11 0,0146 |0,0102 |3,5/0,0511 |0,0357 |0,0035 |0,00245|0 0306 |0k
10 0,0136 |0,0095 |3,5|0,0476 |0,03325 |0,00455]0,0028 |0 0306 |Ok
09 0,0123 |0,0087 |3,5|0,04305 |0,03045 | 0,00525|0,00315]0 0306 |Ok
08 0,0108 |0,0078 |3,5|0,0378 |0,0273 |0,00525]0,00315 0 0306 |Ok
07 0,0093 [0,0069 |3,5|0,03255 |0,02415 |0,0056 |0,00385|0 0306 |Ok
06 0,0077 |0,0058 |3.5|0,02695 |0,0203 |0,00595|0,00385 0 0306 |Ok
05 0,006 [0,0047 |3,5/0,021 |0,01645 |0,0056 |0,0042 |0 0306 |Ok
04 0,0044 |0,0035 |3,5/0,0154 |0,01225 |0,005250,00385|0 0306 |Ok
03 0,0029 |0,0024 |3,5|0,01015 |0,0084 |0,00455|0,00385 00306 |Ok
02 0,0016 |0,0013 |3,5/0,0056 |0,00455 |0,0035 10,0028 |0 0306 |Ok
01 0,0006 |0,0005 |3,5|0,0021 |0,00175 |0.0021 |0,00175 0 0408 |Ok

CONSTATATIONS :

Tous les résultats des déplacements relatifs inter étages sont vérifiés
d) justification vis-a-vis de I'effet P-4
(Art 5.9. RPA 99/ version 2003)

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

~ A g
V, xhy
Donc voila les deux tableaux suivant (Tab 1V.11; Tab 1V.12) représente les résultats
obtenus de la justification vis-a-vis de l'effet P-4 de deuxiéme cas
A- suivant x-x :
Tab 1V.10: justification vis-a-vis de I'effet P-4 suivant x-x

Niveau sens p delta v h Theta | <01
11 EX (190,8937 |0,0146 29,66 3,06 0,030708 |C.V
10 EX (1818,85 |[0,0136 337,62 3,06 0,023943 |C.V
09 EX [3912,99 [0,0123 650,14 3,06 0,024192 |C.V
08 EX (6097,18 |0,0108 902,16 3,06 0,023856 |C.V
07 EX [8281,385 |0,0093 1115,32 |3,06 0,022566 |C.V
06 EX [10465,581 |0,0077 1300,9 3,06 0,020243 |C.V
05 EX [12649,778|0,006 1456,21 |3,06 0,017032 |C.V
04 EX |14833,974|0,0044 1578,06 |3,06 0,0135165 |C.V
03 EX |17018,171|0,0029 1674,39 |3,06 0,0096326 |C.VV
02 EX |19202,367|0,0016 1743,43 |3,06 0,0057592 |C.V
01 EX |21707,71 |0,0006 17889,4 |4,08 0,0001785|C.V
B-Suivant y-y :

Tab IV.11: justification vis-a-vis de I'effet P-4 suivant y-y

niveau sens p delta v h Théta <01
11 EY 190,8937 0,0102 31,74 3,06 |0,00098273 [C.V
10 EY 1818,85 0,0095 354,22 3,06 |0,01594138 [C.V
09 EY 3912,99 0,0087 690,6 3,06 |0,01610942 [C.V
08 EY 6097,18 0,0078 972,21 3,06 |0,01598608 |C.V
07 EY 8281,385 0,0069 1217,09 3,06 |0,01534292 [C.V
06 EY 10465,581 |0,0058 1432,81 3,06 |0,01384463 [C.V
05 EY 12649,778 |0,0047 1613,87 3,06 (0,01203901 [C.V
04 EY 14833,974 | 0,0035 1755,24 3,06 |0,00966646 |C.V
03 EY 17018,171 |0,0024 1864,39 3,06 |0,00715922 [C.V
02 EY 19202,367 |0,0013 1939,11 3,06 |0,00420702 [C.V
01 EY 21707,71 0,0005 1984,78 4,08 [0,00134033 |C.V
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Toutes les conditions imposées par le réglement parasismique algé
donc nous pouvons comparer entre les efforts tranchant entre les deux

IVV.4.Comparaison entre les deux variantes :

D’apres les résultats obtenus dans les deux cas de disposition des voiles on va faire une

comparaison entre tous les critéres dynamique de RPA

1. période

La figure suivante (Fig.1V.16) montre un diagramme a barres du 1’é

résultats de la période dans les deux variantes précédemment étudiées.

ETUDE DYNAMIQUE ET MODALISATION

rien sont vérifiées

cas.

volution des

Période T :
1,3*Ty(rpa)=0,92
0.5 |
08 | 1.3*Tx(rpa)=0.75
8,7 |
0,6
03
oa
o 1 eie vaiiatile
w3
m 2 &me variante
02 | m TrpaX
TrpaY
0.1 ;
ﬂ L
période Tx Periode Ty
W1 e varianie 0,489 0,423
| m 2 &me variante 0,594 0,482
TpaX R 0,754 (Trpa ¥ 0,923

Fig. .1V.16 : graphique bar représente la période Tx et Ty dans le

On constante a travers le diagramme a barre ci-dessus aprés 1’étude du deuxiéme cas

s deux cas

que les valeurs de périodes T sont augmentée par rapport aux valeurs du premier cas

Txo>TX1

Tyz >Ty1
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On fait un rapport E= Tetaps/1,3Trpa

SENS X-X:

Ex=Txcas1/1,3*Txrpa= 064 |

Ex=Txcas 2 /1,3*Txrpa = 0,78 ’:’ Ex, >Ex,
SENS Y-Y :

Ex=Tvcas1/1,3*Tyrpa= 0,46 _\l
Ex=Tycas2/1,3*Tyrpa= 052 | Ey> >Ey1

La comparaison des deux variantes par rapport aux RPA.
Selon I’ Art (4.2.4) du RPA 99/v2003 les valeurs de T dans les deux variantes,
calculées a partir des méthodes numériques ne dépasser pas celles estimées a partir des

formules empiriques appropriées de plus de 30%. T empirique = T .1, 3 > T numérique

2. Peffort tranchant
Tab 1V.12: effort tranchant a la base de la structure pour les deux cas.

1762,81 1892,8
1789,4 1984,78

Donc voila ce graphique représente la comparaison entre les résultats des efforts de les
deux cas

- Efforttranchant v

2000

1984,7

1950

1892,8

1850

1789,

Coe— o

1746,4
1700

1650

Effort tranchent Wx Effort tranchent Wy
m ] ére variante 176281 158928
W Zame variante 17894 192478

Fig .1V.17 : graphique bar représente les ‘effort tranchant Vx et Vy
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VX : I’effort tranchant Sens X-X
VYy : I’effort tranchant Sens Y-Y
L’observation :
> VX2 >Vxa
>  Vvy2>Vy:
On remarque que les efforts tranchant dans les deux cas de différente disposition
et longueur des voiles sont trés proches

On fait un rapport E= VXetaps/V Xrpa
SENS X-X:
Ex=Vxcas 1/ Vxrpa=1,011 -

I——

Ex=Vxcas 2 /Vrpa = 1,002 Exi>Ex
SENS Y-Y : i
Ey=Vvcas 1/ Vxyrpa= 1,24 y
Ey=Vxcas 2 /Vyrpa = 1,01 Eyi>Ey,

Selon (RPA Version 2003ART 4.3.6)

La résultante des forces sismiques a la base Vt obtenue par combinaison des valeurs
modales sont supérieures 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,

En conclusion de ce qui précede, d’aprés la comparaison entre les deux variantes on

peut dire que la variante (01) c’est la plus sollicité.

Le déplacement :

Ce graphique (Fig. .1V.18) suivant représente la déférence déplacement entre les
résultats du déplacement des deux dispositions des voiles
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Deplacement
0,035
Dfpa=0.01 b= 0.0306
0,03
0,025
0,02
0,015
0,01
0,005
0 I3 #
DéplacementDx déplacement Dy
m 1 ére variante 0,0042 0,0039
u 2 éme variants 0,005 0,003
DRPA =0,0Lh 00308 0,0308

1- Fig. .1V.18 : graphique bar représente Le déplacement entre les deux
variantes

L’observation :

Ux2>Ux1

Uyl>Uy2

Les résultats sont similaires et y’a pas de grande différence,

Nous constatons que dans les deux sens, les déplacements relatifs dus aux efforts
latéraux sont inférieurs aux déplacements relatifs recommandés par le RPA 99 qui égale
a 1%de la hauteur d'étage donc la condition est verifier.

4) I'effet P-A:

Le Graphique a barre suivant représente Comparaison vis-a-vis de l'effet P-A entre
les deux variant
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]
L'effet P-DELTA
0,12
P-DELTA rpa=0.1

0,1

0,08

0,06

0,04

0,02

|'effet P-DELTA X I'effet P-DELTA y
|1 érevariante 0,01a 0,012
M2 éme variante 0,031 0,016
P-DELTA RPA =0,1 0.1 0.1

Fig .1V.19 : graphique bar représente Comparaison vis-a-vis de I'effet P-A entre
les deux variant

On observe une convergence entre les deux variantes afin que les résultats de premier
impacte soient supérieurs toutes les valeurs

02 > 01 (dans les deux sens)

Ainsi que les effets de second ordre (I’effet P-A) est satisfaite a tous les
niveaux, talque la condition suivant est vérifier dans les deux variantes
P, xA . .
0 =<2 <01 RPAY9 version 2003

k <k

CONSTATATIONS :

On remarque que la deuxiéme variante de disposition des voiles donne une grande
valeur de déplacement et aussi I'effet P-A par rapport a la premiére ainsi que | effort
tranchant Ex:>Ex. et Ey1>Ey,. On sauvegarde la premiere variante de disposition des

voiles car cette variante stabilise beaucoup plus la structure.
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IV .5 : Conclusion générale :

Dans ce chapitre j’ai effectué 1'é¢tude sismique en utilisant le logiciel «kETAPS»
Ceci m'a permis d'acquérir des connaissances sur la manipulation du logiciel ainsi que
sur l'interprétation des résultats et leur vérification selon les régles et les normes du
RPAg9 version2003. On a vérifié la stabilité de notre structure en deux variantes de
disposition des voiles différentes longueurs et positions et nous avons comparé les cas
pour éviter tout les risques sismiques, nous avons fait les étapes de Vérification
suivante pour définir le modele final :

Déterminer les modes propres de telle sorte que ler et 2éme translation, le 3éme
torsion pour avoir plus de sécurité.

La vérification de D’effort tranchant a la base obtenu par I’approche statique
équivalente est spécifié comme P’effort tranchant minimal a la base (=0.8*VMSE),
avec I'implication de ce obtenu par I’analyse dynamique qui est ajustée par rapport a

la valeur obtenue par le calcul statique équivalent si inférieur.

» Verifié la période, Vérifié les efforts tranchants
» Verifié les deplacements inter-étage qui a pour but rigidité latérale
imposé par RPA99V2003
» Verifié I’effet P-A pour la stabilité de structure.
Ces criteres sont vérifiés au fur et a mesure qu’on charge le modeéle,
Finalement, on peut dire que suivant les régles parasismiques algériennes

RPA 99/version 2003 notre Structure est stable dans le cas de présence d'action
sismique donc on sauvegardé la premiere variante de disposition des voiles car la
structure est plus stable
Nous pouvons passer a la détermination des efforts internes et le ferraillage de la

structure contreventée par les voiles disposés selon la premiére variante.
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Chapitre V FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

INTRODUCTION :

Le ferraillage des éléments résistants devra étre conforme aux reglements en

vigueur en l'occurrence le BAEL 91et le RPA99 version 2003

V.1. FERRAILLAGE DES POTEAUX:

V .1.1. INTRODUCTION:

Les poteaux sont des éléments structuraux verticaux, ils constituent des points
d'appuis pour les poutres et jouent un réle trés important dans la transmission des efforts
vers les fondations.

Les sections des poteaux sont soumises a la flexion composée (M, N) qui est due a
I'excentricité de I'effort normal "N” par rapport aux axes de symétrie, et a un moment
fléchissant "M" dans le sens longitudinal et transversal (d@ a I'action horizontale).

Une section soumise a la flexion composée peut étre I'un des trois cas suivants:

e Section entierement tendue SET.

e Section entierement comprimée SEC.

e Section partiellement comprimée SPC.

Les armatures sont obtenues a I'état limite ultime (E.L.U) sous l'effet des sollicitations

les plus déefavorables et dans les situations suivantes:

a. Situation durable:
Béton: yp=1,5 ; fcos=25MPa ; onc:=14,17MPa
Acier: ys=1,15 ; Nuance FeE400 ; 6:=348MPa

b. Situation accidentelle:
Beton: yv=1,15 ; fc2s=25MPa ; 61:=18,48MPa
Acier: ys=1,00 ; Nuance FeE400 ; 6s=400MPa
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V.1.2. COMBINAISONS D'ACTIONS:

En fonction du type de sollicitations, nous distinguons les différentes combinaisons
suivantes:

a. Selon BAEL 91 :
a.l. ELU:

<*  Combinaison fondamentale : 1,35G + 1,5Q

a.2. ELS: Situation durable  G+Q

b.  Selon RPA 99 : Situation accidentelle
<> G+Q+E
o 0,8GzE
Avec:
G: Charges permanentes.
Q: Surcharge d'exploitation.
E: Action du séisme.
A partir de ces combinaisons, on distingue les cas suivants:
a- N™ax pjeorr

b_ M max’ N corr

V.1.3. RECOMMANDATION SELON RPA99 VERSION 2003[2]
1- I"armatures longitudinales :

Selon (RPAgs / Versionzoos) les armatures longitudinales doivent étre en (HA), droites
et sans crochets, en plus elles doivent satisfaire les conditions suivantes :

-La section minimale d’acier :
® Anin =0,80%.b.h (zone lla)
-La section maximale d’acier :
® Amax = 4%.b.h = (zone courante)
® Amax = 6%.b.h = (zone de recouvrement)

-Diameétre minimal d’armatures longitudinales est de 12mm.
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-La longueur minimale des recouvrements est de : 40¢p — (zone 11a).
-La distance entre les barres verticales ne doit pas dépasser les 25 cm en (zone 11a).
-Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible (zone critique).

La zone nodale est constituée par le nceud poteaux-poutres proprement dite et les

extrémités des barres qui y concourent.

2-Armatures transversales :

Selon (RPAgs / Versionzoos) les armatures transversales des poteaux sont
calculées al’aide de la formule suivante : Ad/St = p. Tmax/ (h.fe)
Ou:
A: : la section des armatures transversales.

Tmax : Peffort tranchant de calcul.

h : la hauteur totale de la section brute.

p: Coefficient correcteur : - 2,5si 44 > 5et- 3,75si 44 <5

St : est I’espacement des armatures transversales dont la valeur est déterminée dans la
formule ci-dessus ; par aileurs la valeur maximum de cet espacement est fixée comme
suit :

dans la zone nodale : St< Min (10 ¢; ; 15cm) en zone lla

dans la zone courante : St< 15¢); en zone lla

Tab V.1: Caractéristiques du béton et de I'acier

Situation Béton | Acier
Yb feos Ohbc Ys fe (M Pa) O
(MPa) (MPa) (MPa)
Durable 1,5 25 14,20 1,15 400 348
Accidente 1,15 25 18,48 1 400 400
lle
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V.1.4. Les résultats de PETABS:

On a plusieurs poteaux a ferrailler :

Le logiciel ETABS a été exécuté par toutes les combinaisons citées ci-dessus ; les

efforts internes sont récapitulés dans les tableaux suivants :

= ELU: 1.35G+1.5Q
Tab V.2 : Efforts internes dans les poteaux a ’ELU
Niveaux Sections | N™ M3 | Sollicitatio | As As™n
(cm?) (kN) (kNm) | n (cm?) (cm?)
RDCau2™ 45x45 1347,,01
7,657 SEC 0 16,2
3 emegy7eme 40x40 1189,21
4,024 SEC 0 12,8
8emeau9me 35x35 128,85
8,007 S.E.C 0 9,8

= Combinaison : G+Q+E

Tab V.3 : Efforts internes dans les poteaux sous combinaison G+Q=E

Niveaux Sections N Mas™ Sollicitation - As™
(cm?) (kN) (kNm) (cm?) (cm?)
RDCau2t™
45x45 1837,27 0,538 S.E.C 0 16,2
3 émeau7éme
40x40 1621,2 1,06 S.EC 0 12,8
8emeau99me
35x35 175,05 2,713 S.EC 0 9,8

Combinaison : 0.8GxE
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Tab V.4 : Efforts internes dans les poteaux sous combinaison 0.8G+E

Niveaux SETIOE I Mss™ | sollicitation - As™
(cm?) (kN) (KNm) (cm?) (cm?)
RDCau2°™
45x45 905,38 7,626 S .E.C 16,2
3 émeau7éme
40x40 798,87 4,184 S .E.C 12,8
8émeau9éme
35x35 92,27 7,346 S .E.C 9,8
ELS: G+Q
Tab V.5 : Efforts internes dans les poteaux a ’ELS
: Sections Nmax VI L As Asmin
Niveaux (cm?) (kN) (kNm) Sollicitation (cm?) (cm?)
RDCau2°®™
4545 1256 0301 | SEC 162
3 émeau7éme
40x40 1179,21 4,024 SEC 12,8
8émeau9éme
35x35 128,15 1,972 >.EC 9,8
V.4.3.Choix des armatures :
Tab V.6 : Choix des armatures des poteaux carres
. . As AS min As max As max . As adop
Niveau Section (cm?) cm) |(z-C) (Z-R) Choix (cm?)
RDCau2°®me
45%45| 0 |162 | 61 | 1215|12TH4 18.48
3 émeau7éme
40x40| 0 |128 | 48 | 96 |27 18.48
8émeau9éme
35X35 0 08 37 735 |8T14 12,32
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V.4.4.Vérification vis-a-vis de I’état limite de service :

Les contraintes sont calculées a I’état limite de service sous (Mser , Nser), puis elles sont

comparées aux contraintes admissible données par :

Béton :

. =0,6f.,, =15MPa

- Acier:
»  Fissuration peu nuisible......... Pas de vérification.
»  Fissuration préjudiciable......................... o, = Min[E f, ,15077)
. . NN _ (1
»  Fissuration trés préjudiciable..................... o, = Mln[g fe,11077J
> Fissuration trés préjudiciable............ o, =0,8¢,
Avec :
n =1,6 pour les aciers H.A
Dans notre cas la fissuration est considerée prejudiciable, donc 6s=240MPa.
Les résultats sont récapitulés dans les tableaux suivants :
-Combinaison : G+Q :  -( N™ M®'):
Tab V.7 : Vérifications des contraintes pour les poteaux
Niveau lsection | Nser Mser Sollicitation | os o, s cbc Ope observation
(kN)  [(KN.m) (MPA) | \ipay | (MPA) |ypa)
RDC
au2°™ Vérifié
etage 45x45 | 1256 0,391 S.E.C 237,38 240 6,09 15
3eme au ;7 _age s
7°" étage 240 Veérifié
40x40 | 1179,2 | 4,02 S.E.C 2228 7,46 15
8eme et
9°Métag 240 Veérifié
e 35X35| 128,2 1.972 SEC 24,22 5,98 15
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V.4.5.Vérification de I’effort tranchant :

-Vérification de la contrainte de cisaillement :

A T, _ .
Il faut vérifier que : 7, = —(”j <7, poteau carree (ART A5.1.1)

Avec :
Tu: L’effort tranchant pour I’état limite ultime.
b: Largeur de la section du poteau.

d: Hauteur utile de la section du poteau.

1y : Contrainte de cisaillement.

7, : Contrainte limite de cisaillement du béton.
La valeur de la contrainte 7, doit étre limitée aux valeurs suivantes :
* Selon le CBA 93 :
7, =Min(013f_,;,5MPa) .....oovvnieeeiiiiin, Fissuration peu nuisible.
7, =Min(0,10f ,;,4MPa) ... Fissuration préjudiciable et trés
préjudiciable.
* Selon le RPA 99 version 2003 :

Ty = Pq feos

pd=0,075.....ccciii.n. si I’¢lancement A>5
pd=0,040................... si I’¢lancement A<5
Avec

A: L’élancement du poteau

i - Rayon de giration.

| : Moment d’inertie de la section du poteau dans la direction considérée.
B : Section du poteau.

L¢: Longueur de flambement.

Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant :
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Tab V.8 : Vérification de la contrainte de cisaillement pour les poteaux carrés

. . Tu Tu T, RPA T_BAEL o
Niveau | Section ARPA | Pd u u Vérification
(KN) | (MPA) (MPA) (MPA)
RDC et
18" 2¢m 45*45 9,23 0.5 |4.76 | 0,040 1 2,5 Vérifie
étage
3emeau
7em 40*40 24.54 0.17 | 5.36 | 0,075 | 1,875 2,5 Vérifié
étages
8emeet
gem 35*35 11.5 0.79 | 6.12 | 0,075 | 1,875 2,5 Vérifié
Etages

V.1.6.2. FERRAILLAGE TRANSVERSAL DES POTEAUX

Les armatures transversales sont déterminées a partir des formules du BAEL91 modifié 99
et celles du RPA99 version 2003 ; elles sont données comme suit :

> Selon BAEL91 modifie 99:

—

S, < Min(0,9d;40cm)
. h b
< MINn| —; —;
N P 35’10 §0|j

ATe  Max( Zu:0.amPa
| bs, 2

At : Section d’armatures transversales.

b: Largeur de la section droite.

h: Hauteur de la section droite.

St: Espacement des armatures transversales.
@ . Diametre des armatures transversales.
@, : Diametre des armatures longitudinales.
* Selon le RPA99 version 2003 :

A _pl,
S, hf,
AVec :

A:: Section d’armatures transversales.

e
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Si: Espacement des armatures transversales.

Ty : Effort tranchant a ’ELU.

fe : Contrainte limite élastique de I’acier d’armatures transversales.
h: Hauteur totale de la section brute.

pa: Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par I’effort

tranchant.
pa—2,5 ................... si }\,g>5
Pa=3,75 i, si Ag<5

Ag: Espacement géométrique.
e  L’espacement des armatures transversales est déterminé comme suit :
S< min(10Q,.: 15) cm....c.oevviiininnni. Zone nodale (zone IIa).

S, <(15¢)....ccun..... Zone courante (zone Ila).

@, : Diametre minimal des armatures longitudinales du poteau.

A

e  La quantité d’armatures transversales minimale S en (%) est donnée comme suite :
t

Interpolation entre les valeurs lim tes précedentessi3 < 4, <5

L
Ag: L’élancement géométrique du poteau (ﬂg :i}

a : Dimension de la section droite du poteau.

L¢: Longueur du flambement du poteau. Lf = 0,7Hp(etage) =0,7*3,06=2,142cm

Pour les armatures transversales fe=400MPa

Les deux tableaux suivant rassemblent les résultats des espacements maximums des

poteaux :
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Tab V.9 : Espacements maximales selon RPA99

FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

. Section ] St (cm)
Niveaux (cm?) Barres (mm) | Zone nodale Zone courante
RDCau2°™
45x45 12T14 14 10 14
gemeg  7éme 40x40 12T14 14 10 14
gemeg geme 35X35 8T14 14 10 14

» CHOIX DE DIAMETRE D’ARMATEURE.

o O 2% avec @ diamétre des armatures longitudinales dans les poteaux

On aura: @ > ¢‘3 = % = 4,67 mm

On adopte @+= 10mm comme armatures transversales

Le choix des armatures transversales est regroupe dans les deux tableaux suivants :

Tab V. 10 : Choix des armatures transversales pour les poteaux

. At RPA

Section . L+ )vg T " St . Asadp
cm?) | NVeawx oy P2 k) PO |em) | emd) | CROX | oy
45x45 RDCau2tme 923 |N | 10 [ 0,21 |4HA8 |2,01
2,86 1635 3,75 C |14 |03 |4HA10 |3,14

3emeg7eme N |10 {05 |4HA8 |2,01

40x40 214 |535 |25 24.54 C 14 (071 [2HA8 | 201
35X35 | 8°Megugeme N | 10 0,24 | 4HA8 |2,01
2,14 16,11 125 115 C | 14 [0,33 [4HA8 [2,01

V.1.7: LONGUEUR DE RECOUVREMENT
La longueur minimale de recouvrement est de :L=40 en zone lia

(RPA articl 7,4 .2.1)

Pour: HA15...................... L=60cm

Schéma de ferraillage :
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AT

4TLa

$5cm 1 Woadre TR45cm H ' 2 cadre TIOD

' _,.._-"' Si=l4cm

41116 /,»-" St=10cm

|

1
i L dT16 | L 1 1Tl
B { 5cm i 45rm I
cone mod abe Done coarant
L9 A

Fig V.1: Ferraillage des poteaux (45X45) de RDC et 1°" 2°™ étage.

i 4T14 4T 14 A

2Cadre TS 2Cadre T8
X
L L 4T14 5 — 4T14
'1 40cm o w 40cm !
zone nodale rzone courant
. A
Fig V.2: Ferraillage des poteaux(40X40) de 3 au 7°™ étage.
f N
2T14 2T14
'y 'y
1 2 cadre T8 T 2 cadre T8
35cm 4T12 St=10cm 35cm 4T12 St= l4cm
A 2 v
' 1 1 : 2T14 | L ¢ 2T14
35cm 35cm
zone nodale zone courant
\_ /

Fig V.3: Ferraillage des poteaux (35x 35)de 8et9°™ étage.
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V.2. FERRAILLAGE DES POUTRES
V.2.1. INTRODUCTION
Les poutres sont des éléments structuraux horizontaux qui permettent de
transférer les charges aux poteaux, elles sont sollicitées par des moments de flexion et
des efforts tranchants.
Le ferraillage des poutres est donné par 1’organigramme de la flexion simple (voir
annexe).
On fait le calcul pour les deux situations suivantes :
a-Combinaisons données par le BAEL91 :
e ELU :situation durable 1,35 G+1,5Q
e ELS :situation durable G+ Q
b-Combinaisons données par le RPA99ver 2003 :
e Situation accidentelle: G+ Q+E
e Situation accidentelle : 0.8 G + E
La section finale des armatures sera calculée suivant toutes les combinaisons en
considérant
M et M
V.2.2. RECOMMANDATION DU RPA99 VERSION 2003
-Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la
poutre est de 0,5% en toute section.
-Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :
J 4% en zone courante.
J 6% en zone de recouvrement.
-La longueur minimale de recouvrement est de 409 en zone I1I.
-L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de

rive et d’angle doit étre effectué avec des crochets a 90°.
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V.2.3. CALCUL DU FERRAILLAGE
4. Résultats des efforts et ferraillage des poutres :
Pour le calcul des armatures nécessaires dans les poutres, nous avons considéré les
portiques suivants les deux sens :
e Sens porteur (poutre porteuse).
e Sens non porteur (poutre secondaire).
Les résultats des efforts sont donnés par le logiciel ETABS.
% Sens porteur :
a. Situation durable : 1,35G+1,5Q
a- Présentation des résultats :
Les tableaux suivants regroupent tous les résultats des efforts ainsi que la section
d'armature calculée pour chaque type de poutre sous les differentes combinaisons

Tab V.11: Ferraillage des poutres principales (situation durable)

. Section - Mmax As Ay
Niveaux (cm?) Position (kNm) (cm?) (cm?)
sme 30x40 Travée 40,55 3,41 0,00
RIDICEE Appui 92,005 64 | 0,00
4°megyeeme 30x40 Travée 49,009 3,88 0,00
Appui 120,214 8,85 0,00

Travée 54,41 4,88 0,00

——— 30x40 Appui 130,82 9,96 0,00
Appui 131,37 9,31 0,00

Appui 55,4 4,61 0,00

b. Situation accidentelle : G+QzE

Tab V.12: Ferraillage des poutres secondaires (situation accidentelle)

. Section - Mmmex As As
Niveaux (cm?) Position (KNm) (cm?) (cm?)
sme Travée 32,43 2,53 0,00
RPCRNE 30x40 Appui 81,65 5,64 0,00
48mequeme Travée 43,89 3,09 0,00
30x40 Appui 110,9 7,81 0,00

Travée 46,18 3,7 0,00

S Appui 115,27 8,12 0,00
30x40 Travée 118,16 8,45 0,00

Appui 49,63 3,56 0,00
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% Sens non porteur :
a. Situation durable : 1,35G+1,5Q

Tab V.13: Ferraillage des poutres secondaires (situation durable)

- max 9
Niveaux S(i Cr:]'%n Position (Ill/IN m) (cl?nsz) ((':or‘snz)
sme Travée 22,70 2,26 0,00
RDICEE 30x35 Appui 2042 | 339 | 0,00
4emeg7eme Travée 48,01 3,26 0,00
30x35 Appui 41,16 5,89 0,00

Travee 47,89 4,56 0,00

géme, géme 30x35 Appui 56,25 8,23 0,00
Travée 53,38 4,7 0,00

Appui 61,71 5,22 0,00

c. Situation accidentelle : G+Q+E

Tab V.14 : Ferraillage des poutres secondaires (situation accidentelle)

Niveaux Section | psition A As A

(cm?) (KNm) (cm?) (cm?)
: Travée 30,12 2,46 0,00

eme ) ’ y
RDCau3 30x35 Appui 3753 | 309 | 0,00
Jémeg 7éme 30x35 Travée 47,89 4,19 0,00
Appui 56,25 4,72 0,00
gemeg gime 30x35 Travee 53,38 4,47 0,00
Appui 61,74 5,22 0,00

Remarque :

D’apres les résultats obtenus du calcul des sections d’armatures dans les poutres sous
les combinaisons d’action considérées, soient les combinaisons “1,35G+1,5Q” et
“G+Q+E”, on constate que le ferraillage maximum est obtenu par la combinaison
“G+Q+E”.

V.2.4: choix des armatures longitudinales:

1. Sens porteur :

a) Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la
poutre est de : 0.5 % en toute section.

Poutres principales : Amin=0.005 x 30 x 40 = 6,00 cm2

188



Chapitre V FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

Poutres secondaires : Amin=0.005 x 30 x 35 = 5,25 cm2

b) Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est
En zone courante : 4 %
En zone de recouvrement : 6 %

e En zone courante :

Poutres principales : Amax= 0,04 x 30 x 40 = 48 cm2

Poutre secondaire : Amax=0,04 x 30 x 35 =42 cm2

e En zone de recouvrement :

Poutre principale : Amax=10,06 x 30 X 40 = 72 cm2

Poutre secondaire : Amax=0,06 x 30 x 35 = 63 cm2

Le ferraillage final adopté est donné par les tableaux suivants :

Tab V.15: Choix des armatures pour les poutres porteuses et les poutres secondaires

. max max min cal f adp

Niveaux Section I isition A A RPA A Chon; des | Ag
(Cm ) (ZN)(sz) (ZR)(sz) (sz) (sz) armatures (sz)

Poutre 30x40  Travee 48 72 6,00 456 | 3HA16+3HAL2 | 9.42
Principale IAppui 8,23 | 3HAL16+3HAL6 | 12.06
Poutre 30x35  ITravée 42 63 6,00 447 | 4T16+2T14 11.12

secondaire

Appui 522 | 4T16+2T14 11.12

V.2.5. CONDITION DE NON FRAGILITE

A >A™ =0,230d % [BAEL91/99(art : A.4.2.1)]

Avec :
d=09h; fus=2,1MPa; f.=400MPa

Tab V.16 : Vérification de la condition de non fragilité

Section (cm?) A;Fﬂ(;irj)i (cm?) A™ (cm?) Vérification
30x40 12.06 1,30 Vérifie
30x35 11,12 1,115 Vérifie
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V.2.6. VERIFICATION VIV A VIS DE L’ELS

La vérification des contraintes a I’ELS se fait comme suit :

e Béton

o, :%y <o,
|

e Acier

. - M N
Fibre supérieure: o™ = %(y —-c") <o,

Fibre inférieure: o™s = %(d ~y)<o,

Avec :

Y: position de 1’axe neutre déterminée par:
bi2xy2+n A’s (y-¢’)—n,As(d-y)=0

I : Moment d’inertie :

| =b/3xys+nA’s(y-c’)2+n.As(d-y)
As : Section d’armatures tendues

A’s : Section d’armatures comprimées

n : Coefficient d’équivalence égale a 15

e La fissuration est considérée préjudiciable

o, = Min(% fe,15077j n =1,6 (barre H.A)

o, <G, =0,6c28 =15MPa

On doit Vérifiée que : B
o, <o, = 240MPa

1. Sens porteur :

La poutre plus sollicité ¢’est B27
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Tab V. 17: Vérification des poutres principales a PELS

0 Section e Msermax Gbc O, GCs o Logr g
Niveaux Position g s Veérifié
(cm?) (kNm) | (MPa)  (npg) | (MPa) | (\vpa)
ADGaua 30x40 Travée 99,83 6,01 5 159,73 240 cVv
au3em
Appui | 41,19 2,48 65,9 240 cv
— 30x40 Travée 99,22 5,99 5 158,72 240 cVv
M au MK
Appui 40,3 2,42 64,48 240 cVv
2. Sens non porteur :
Tab V.18: Vérification des poutres secondaires a ’ELS
. Section ond Mser GOhbc O, o Loge
Niveaux Position oC MPa . Vérifié
(cm?) (kNm) MPa) | (vpay | (MPa) (MPa)
30x35 Travée 16,5 1,986 4587
RDCau3me 15 ' 240 Oui
Appui 21,46 2,58 59,67

45meqy7eme | 30x35 Travée 29,92 3,59 83,18 .
Appui 34,99 4,20 K 240 ol
X X Travéee 37,79 4,53 105,06 .
8°Maull®m | 30x35 Appui 435 522 15 120,93 240 Qui

Remarque : le calcul de oy et o5 se fait par le logiciel' SOCOTEC™
IV.2.7. VERIFICATION DE L’EFFORT TRANCHANT

a. Vérification de la contrainte de cisaillement :

. T, _
Il faut vérifier que 1z, =—- <7,

Avec :

b

Ty : Peffort tranchant maximum.

b: Largeur de la section de la poutre.

d: Hauteur utile.
7, =Min(0,10f_,,;4MPa)= 2,5MPa (Fissuration préjudiciable)
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Tab V.19 : Vérification de la contrainte de cisaillement
Section Section _— _ o
Sens i) (cm?) T, (kN) | 7y(MPa) 7,(MPa) | Vérifié
Travé )
S ravee 127,47 L1 25 |Oui
Principale 30x40 Appui :
B27 :
128,33 111 2,5 Oui
Poutre Travée 37,08 .
secondaires 30x35 0,31 2,5 Oui
B19 .
A
Ppul 42,91 0,45 25  |Oui

b. Calcul des armatures transversales :

L’acier choisi pour les armatures transversales est de type haute adhérence et nuance
FeE40 (f:=400MPa).
+» Selon le BAEL 91 modifié 99 :

S, = Min(0,9d;40cm)
A 7, ~03f,K

> (K =1: Pasdereprise debétonnage)
bS, 08f,

Ao S Max Yu.0.4MPa
bS, 2

Selon le RPA 99 version 2003 :

A =0,003S,b
S, < Min[%;lZgzﬁlJ ......................... Zonenodale
h
S, < G ——————— Zonecourante
Avec :

Poutre principal : ¢, < Min(B—l;gﬁ, %} =Min(11,42;16;30)cm =11,42

Poutre secondaire : ¢, < Min(%iﬂ %) = Min(10;14;30)cm =10

On prend : @=8mm
Les résultats de calcul sont résumés dans les deux tableaux suivants :
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Tab V.20: Armatures transversales

ngEL RPA99 53 (cm) AT (el
Sens | TWM™(kN) | tu(MPa) t (o)
St(cm)Z St(cm) cm
St(cm) N ¢ | zN ZC
Porteur 128,33 1,21 324 10 15 10 15 135 | 478
o] 0,45 28,35 875 15 10 15 135| 4T8
porteur 42,91 ’ : : '

V.2.8. RECOUVREMENT DES ARMATURES LONGITUDINALES

L=40 en zone lla
Lr: Longueur de recouvrement.
Ona:

R s
=]
s 5

3
® 3
_
I
&
o ==

(@]
33

V.5.9.Vérification de la fleche :
D’apres : [BAEL91/99(art : B.6.5)]

Fléche totale : feTaes< f

Fleche totale :. Af, = f, — f, < f

Tel que :

Poutre secondaire : f, = L 0,8cm
500

fi: La fleche due aux charges instantanées.
fv: La fleche due aux charges de longues durée
V.2.10. ARRET DES BARRES

Armatures inférieures : h < %

Poutre porteuse : f, = 0,5+ L 0,93cm
1000

(L =4.00m < 5m)

Armatures
LTTEX
——  Appuisentravéederive
supérieures :h' > ix
= Appuisentravéeint ermédiaire

Avec :L:MaX(Lgauche ; Ldroite).
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r |

|

! |

| |

i

L/10 Li10 /1g I

N _ ] S __

\_ - ~ J

Fig V.4: Arrét des barres

1) Schéma de ferraillage des poutres

a) Ferraillage des poutres porteuses (30 x 40):
> En travée :
- Armatures longitudinales : 3HA16 (fil) + 3HA12 (chap)

- Armatures transversales : 1 cadre en HA8+ étrier en HA8 = 4HAS8

4 ™
i 3HA16
A,
= HA8(cadre+étrier)
] E E
2
= , | 3HA16(fil)
s} \ﬁ +3HA12(chap)
v
30cm >
\. .

Fig V.5 : Ferraillage en travée d’une poutre principale
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> Sur appuis :
- Armatures longitudinales : 3HA16 (fil) + 3HA16 (chap)

- Armatures transversales : 1 cadre en HA8+ étrier en HA8 = 4HAS8

( 3HA16(fil) A
/ / / +3HA16(chap)
7 .
- 4
= HAB8(cadre+étrier)
S
<t 3HA16
\ 4
- 30cm >
\. J

Fig V.6 : Ferraillage sur appuis d’une poutre principale

Ferraillage des poutres non porteuses : (30x35)

'd I
2T16
- A= 1Tl — 5
4T8
45cm 45cm
418
! — ¥ 1T14 ¥ L, /
Y kY 2T16 Fi i
e f——m——>i
30cm 30cm
En travée aux appuis
\_ gl A

Fig. V.7 : Ferraillage des poutres non porteuses.
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Les espacements des armatures transversales :

' - E:-:— 15cm I

j #f#.#
Zone conrante - = St=10cm
-~
= =
Zone nodale % " N
’ T - 4
—— FPoutre
Principale
M v
, . AT l
Z:;e ;:';“. J)_ fone nodale
courante nodale B
St=15cm St=10cm L
i ( _
Foutre
k_ Secondaire _J

Fig V.7 : Les espacements des armatures transversale
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V.4. Ferraillage des voiles

V.4.1 Généralités

Les voiles et les murs sont des éléments ayant deux dimensions grandes par rapport a la troisiéme
appelée épaisseur, généralement verticaux et chargés dans leur plan.

Ces €léments peuvent étre :

» En maconnerie non armée ou armée. auxquels on réservera le nom de murs.

> En béton armé ou non armé appelés voiles.

On utilise aussi I’expression murs en béton banché pour désigner les voiles en béton non armé.
Unebanche est un outil de coffrage de grande surface.

On va traiter I’étude des voiles par la méthode des contraintes :

Pour le ferraillage des trumeaux, le calcul et la disposition des aciers verticaux et les aciers
horizontaux est conformément aux réglements B.A.E.L 91 et RPA 99.

V.4.2 Ferraillage des voiles

Le ferraillage de ces voiles sont déterminés par la méthode des contraintes.

Fig V.8. Nomination des voiles dans la structure
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» Procédure de ferraillage des trumeaux

e Introduction
Le mode¢le le plus simple d’un voile est celui d’une console parfaitement encastrée a la base. La
figure ci-apres montre ’exemple d’un élément de section rectangulaire, soumis a une charge

verticale N et une charge horizontale V en téte.

4 Y

v L x

Y

h

ST

>t ——
L

., >

Fig V.9 Section rectangulaire, soumise a la flexion composée

Le voile est donc sollicité par un effort normal N et un effort tranchant V constant sur toute la
hauteur, et un moment fléchissant qui est maximal dans la section d’encastrement.
Le ferraillage classique du voile en béton armé est compose :
1- D’armatures verticales concentrées aux deux extremités du voile (de pourcentage pvo)
et d’armatures verticales uniformément reparies (de pourcentage pv)
2- D’armatures horizontales, paralleéles aux faces des murs, elles aussi uniformément réparties
et de pourcentage o
3- Les armatures transversales (epingles) (perpendiculaires aux parement du voile).
Les armatures verticales extrémes sont soumises a d’importantes forces de traction et de
compression, créant ainsi un couple capable d’équilibrer le moment appliqué. A la base du voile,
sur une hauteur critique des cadres sont disposés autour de ces armatures afin d’organiser la
ductilité de ces zones.
En fin, les armatures de 1’ame horizontales et verticales ont le role d’assurer la résistante a 1’effort

tranchant.
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- ) ™~
Nl A

v )

[N Al]

A

n| t] A,

I8

-~

e

Armaturss Adre | Pourcentage

Verticalzs concentries | A p=20/B . .

Werticales réparties A p=Ales o s [®

Hnzontales réparties A p=aet L |-
IIAﬂEII

{aire B)

Fig V.10 Schéma d’un voile plein et disposition du ferraillage
» Préconisation du BAEL91
e Justifications sous sollicitations normales
a. Conditions d’application
— Lalongueurd dumur: d>5a
— L’épaisseur a du mur :
= a>10cm pour les murs intérieurs.
= a2>12cm pour les murs exterieurs comportant une protection.
= a >15cm pour les murs exterieurs dont la résistance a la pénétration de 1’cau peut étre

affectée par la fissuration du béton.

— L’¢lancement mécanique A : A <80
— Le raidisseur d’extémité r : r > 3a
4 Ny
h=3.a Ia
d=5.a
\. v

Fig V.11 Définition de I’élément mur
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b. Longueur de flambement (murs non raidi latéralement)
Soit :
I: la hauteur libre du mur;

I+: la longueur libre de flambement d’un mur non raidi.

r ™

h (hauteur)

Liou d) | ia

}
L

Fig V.12 Mur encastré
Lorsqu’un mur n’est pas raidi latéralement par des murs en retour, la longueur libre de flambement

de It déduit de la hauteur libre du mur I, en fonction de ses liaisons avec le plancher. Les valeurs du
If 7 .
rapport T sont données par le tableau suivant :

L’élancement mécanique A se déduit de la longueur libre de flambement par la relation :

I; V12

a

Effort de compression en ELU

Soient :

ls: longueur de flambement calculée en (b)

a: épaisseur du voile

d: longueur du voile

fcos: résistance caractéristique du béton a 28 jours

fe: limite élastique de I’acier

w =15 (sauf combinaison accidentelles pour lesquelles y =1,15)

% =1,15 (sauf pour combinaison accidentelles pour lesquelles j=1)
Nota

Les valeurs de « données par le tableau ci dessous sont valables dans le cas ou plus de la moitié des

charges est appliquée apres 90 jours.
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Remarque

ulim

La contrainte limite vaut o, = ”g“ que nous appelions obna OU oba SUIVaNt que le béton est non
a

armé ou armeé.

c. Niveaux de vérification

On vérifie le voile a deux niveaux différents :

— Niveau I-1 @ mi- hauteur d’étage : o, <0,

— Niveau I1-11 sous le plancher haut : o, <

En cas de traction, on négligera le béton tendu.

ulim

Olim

a h2

d. Aciers minimaux

P ey e ey s _Nivean ITI-IT

B — . —. NiveanI-I

Si o) <o,,, on a pas besoin d’armatures comprimées, on prendra alors les valeurs minimales

données par le tableau suivant : (o est la contrainte de compression ultime calculée).

L’¢épaisseur du voile est désignée par la lettre a.

1. Aciers verticaux, aciers horizontaux

Tab V.21 Aciers verticaux et horizontaux

Aciers verticaux

Aciers horizontaux

Espacement
maximal entre axes

St< min (0,33m; 2a)

St<0,33m

Acier minimal

Pourcentage
minimal

par moitié sur chaque face
Avec : 6 = 1,4 pour un voile de rive
6 =1 pour un voile intermédiaire

=245 Max| ZPmat g 001
100a 3

pwmax= le pourcentage vertical de la
bande la plus armee

e La section d’armatures correspondant au pourcentage py doit étre répartie par moitié sur

chacune des faces de la bande de mur considérée.

e La section des armatures horizontales paralleles aux faces du mur doit étre répartie par moitié

sur chacune des faces d’une fagon uniforme sur la totalité de la longueur du mur ou de 1’élément

de mur limité par des ouvertures.
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2. Aciers transversaux (perpendiculaire aux parements)
Seuls les aciers verticaux (de diametre @) pris en compte dans le calcul de Ny iim sont @ maintenir
par des armatures transversales (de diamétre &)

Tab V.22 Aciers transversaux

Nombres d’armatures | .
Diametre ¢
transversales
A <12 mm 4 ¢épingles par m? de voile 6mm
12 mm <¢ < 20 mm Reprendre toutes les barres verticales | 6mm
20 mm <4 Espacement <154 8mm

e. Cisaillement
Aucune vérification a I’effort tranchant ultime n’est exigée en compression si le cisaillement
est inférieur a 0,05fc2g (il faudra donc vérifier que S12 <0,05fc2s)
5.7.6. Calcul des voiles par la méthode des contraintes :
5.7.6.1 Introduction :
Pour le ferraillage des voiles, on devra calculer et disposer les aciers verticaux et les aciers
horizontaux conformément aux réglements B.A.E.L 91 et RPA 99.
L’apparition de logiciels modernes d’analyse de structure, utilisant la méthode des éléments
finis pour modéliser et analyser les structures a considérablement aidé 1’étude du
e méthode simplifiée basée sur les contraintes (calcul des aciers verticaux)
Comme déja dit, les voiles du Batiment sont sollicitées en flexion composée.
Les contraintes normales engendrées (o) peuvent étre soit des contraintes de compression ou de
traction
1- Zone comprimée
Si 6<0 — compression

2 - Zone tendue

Sioc>0 — traction

Lorsqu’ une partie (zone) du voile est tendue, la contrainte de traction (moyenne) om vaut :

Fr
O-m =
(eX |m)
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Avec :
F+: force de traction.
e : épaisseur du voile.

Im: longueur de la section considérée (ici maille).

: . . . F
Cette contrainte entraine une section d’acier As tel que : A=—"1
o

s
Cette quantité d’acier sera repartie en deux nappes (une sur chaque face du voile).

Rappelons que les voiles ont été modélisés par des éléments Shell a 4 nceuds.

Un maillage horizontal et vertical (voir figure ci apres) de chaque voile est nécessaire pour
approcher les valeurs réelles des contraintes.

Le rapport (a/b) des dimensions de la maille est choisi proche de 'unité

e Aciers horizontaux
(Av = As précédemment définie)

2
Ay = §A/1

_ tub,S, 14r7,aSs
"2 08(08f,)  08f,

£1,25,

7, = S1 Est donnée par les résultats du logiciel ETABS,

S; : Espacement maximal trouvé pour Ay,
bo =a (épaisseur du trumeau)
A, 2 Max (A, Ay,)

e Aciers supplémentaires et dispositions constructives

» Aciers de peau : pour limiter les effets hygrothermiques (voir le tableau ci-dessous)

Tab V.23 Aciers supplémentaires

Aciers de peau Unité Aciers verticaux Aciers horizontaux
400 400

Section minimale cm? 0,6f— 1,2f—

Espacement maximal M 0,50 0,33
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e Préconisation du réglement parasismique algérien (RPA 99/VER2003)

Aciers verticaux

e Lorsqu’une partie du voile est tendue sous I’action des forces verticales et horizontales, I’effort de
traction doit étre pris en totalité par les armatures, le pourcentage minimum des armatures verticales
sur toute la zone tendue est de 0,20%.

e Il est possible de concentrer des armatures de traction a ’extrémité du voile ou du trumeau, la
section totale d’armatures verticales de la zone tendue devant rester au moins €gale a 0,20% de
la section horizontale du béton tendu.

e Les barres verticales des zones extrémes devraient étre ligaturées avec des cadres horizontaux
dont I’espacement ne doit pas étre supérieur a 1’épaisseur du voile.

e Si les efforts importants de compressions agissent sur 1’extrémité, les barres verticales doivent
respecter les conditions imposées aux poteaux.

e Les barres verticales du dernier niveau doivent étre munies de crochets (jonction par
recouvrement).

e A chaque extrémité du voile (trumeau) 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 15cm.

Dr2 D
—F

—F
- - >4HA10
EI: ) ) ::@
L/10 L/10

A A G

Fig V.13 Disposition des armatures verticales dans les voiles

a. Aciers horizontaux
Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de 10¢.
Dans le cas ou il existerait des talons de rigidité, les barres horizontales devront étre ancrées sans

crochets si les dimensions des talons permettent la réalisation d’un ancrage droit.

b. Reégles communes
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e Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales des trumeaux, est donné comme
suit :
— Globalement dans la section du voile 0,15%
— En zone courante 0,10%

e L’espacement des barres horizontales et verticales doit étre inférieur a la plus petite des deux

] 15a
valeurs suivantes : S <
30cm

e Les deux nappes d’armatures doivent étre reliées avec au moins 4 €pingles au metre carré.

e Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers 1’extérieur.

e Le diamétre des barres verticales et horizontales des voiles (a 1’exception des zones d’about) ne
devrait pas dépasser 1/10 de I’épaisseur du voile.

e Les longueurs de recouvrement doivent étre égales a :

- 404 pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts est possible.
-20¢ pour les barres situées dans les zones comprimées sous I’action de toutes les combinaisons
possibles de charges.

e Le long des joints de reprise de coulage, I’effort tranchant doit étre pris par les aciers de couture

. o , vV
dont la section doit étre calculée avec la formule: A= 1’1f_

e
Cette quantité doit s’ajouter a la section d’aciers tendus nécessaires pour équilibrer les efforts de

traction dus aux moments de renversement.

V.4.3. Exemple de calcul
V.4.3.1 Premier type U

Soit le voile (Vx4) de longueur

0.45m _I I_

P
|

&

4.45m

Fig V .14 : Schéma de ferraillage du voile en forme
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Caractéristiques géométriques :

- L=4,45m
-A=1,12 me.
-Vi=2,22m
-V2=2,22 m.
1=2,37m4
,_ 368318
1349,65
Les efforts sous la combinaison 0.8G+E sont donnés comme suit :
N = 1349,65 KN
M = 3683,18KN.m
T =527,63 KN

1. Calcul des contraintes sous (0,8G+E) :

=2,72m

. N M=V 134965 3683 ,18x2,22 .
omin = — — = - — 107 = —2,247 Mpa
A I 1,12 2,37

N MxV 134965 3683,18x 2,22 .
omax = — + = + 107 = 4,655Mpa
A I 1,12 2,37

(o min 6 max ),Sont de signes différent, donc la section est partiellement comprimée.

On Calcul la longueur de la zone de traction

= Vérification de la contrainte de compression sous : (G+Q = E)
N = -2370,88KN
M = 3690,131KN.m
_N My _ {— 2370,88 369013x 2,22

}.10‘3 =-134MPa

0y
A I 112 2,37

o, =N MV _[-237088 369013x222],0 5 _5ornp,
A | 112 2,37

0, =6134MPa< o, =15MPa...............cooveeeren.. cv
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0, =55TMPa< o, =15MPa...............c.. ocerecenen cv

1. Longueur de la zone tendue :

O'min 2,4?
X=—x L= ——x4=15m
Omax + Gmin 4,555 + 2,4? o3 -
2. Longueur de la zone comprimée : t o

Y =L - X=4,45-1,5=2,95m

Avec :

X : la longueur de la zone tendue. %2 o,

Y : la longueur de la zone comprimée 15 ) o5
le—fe————

Figure V.15: La zone tendue et comprimée

3. Calcul de la contrainte o3

gmin{X—b —-2,247(1,5-0,45

o3 = ) (1.5 5)
X 1,5

. he 2
dSmm?;EX =1

=-1,57

4 : Détermination des armatures verticales :

-lere Partie poteau :

F = (%jb_h _ [&;1’57).0,4sx 0,45x10° = 629,76KN

_B 0= 2
A, =—x10 =1574cm

O,

-2eme Partie voile :

F, =%0'3(X —b)a =%><l,57><(1,5—0,45)><O,20><103 =164,85KN

F.
A, =—=10 =412cm?

[
Crﬂ'

" Calcul de Ay;

v 1,4V _ x
=11 x—=11x= < —
A fe L
A, =11x23>x527.63  L37 ;45 _ 625cm?

400

= Section total d’armature
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Ap=A, +A, +A, =1574+4,12+ 6,25 =26,11cm
D’apres le RPA 2003

Aot = 26,11 cm?> Amin =0,2%.a. Xtenau =0,2%.0,20x1,5x10% =6cm?
At> Amin .o, CV

On prend :
-A poteau = 12T14 :1848 sz

'A Voile: 2(4T12) = 905 sz
> Deétermination des armatures horizontales

= |_a contrainte de cisaillement

V. 14V 14x527,63x10
b,d a09L  20x0,9x400

Tb:

=1,03MPa

7, =1,03MPa <7, =0,2f s =5MPa.....cueevereeirrernns CV.

= |e pourcentage minimal selon RPA 2003

7, =1,9MPa > 7, =0,025f_,, = 0,625MPa
A, >0,25%.a.1m = 0,25% x 20 x 100 = 5cm?

Onprend: An=2(5T10)=7,86cm?
Sh=20cm

= ’espacement

S, <min (1,5a = 30cm;30cm)=20cm

> Armatures courantes
A, >0,2%.a(Y - X)=0,2%x0,2x(2,95-15)x10* =5,80cm*
A courant = 2(16T10) = 25.14 cm?
= Choix d’armature
¢ Les poteaux : Ap=12T14 =18.48 cn?

¢ La zone poteau voile :Av = 2(4T12) =9.05 cm?; Sv=10cm
¢ Lazone courante : 2(16T10) = 25,14cm?; Sc =20 cm
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Chapitre V FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

¢ Armature horizontales : A, = 2(5T10)= 7,86¢cm?

N.B :Pour tous les voiles, on prend la méme section d’armature horizontale.

12T14
2(5T10)/ml

St=20cm

Epingle

45cm

24T12) + =+ 4 £ £ + F 216TI0)

St=10cm St=20cm
“ > g
0,45m  4,45m 0,45m
Fig V.16 Schéma de ferraillage du voile en forme U.

V.4.3.2 Deuxieme Type

a) Forme voileen L (Vy1l)

Avec:

A =0,97m?

V=1,93; V'=222m 0,45m

_ 4 |le—>]

| =1,7m

N =1349,64 KN 0.45m

M =3657,40 KN.m i 0,20m
T =652,04KN 5 L=4.00m N

Fig V.17Vue en plan du voile pleinen L.

Calcul des contraintes
N MV

Op=—F+t——

A I

- 1349,64 N 3657,4x1,93 10~ =554MPa
0,97 17

- 134964 3657,4x193 115 _ 5 76mpa
0,97 1,7

o,eto, sont de signe différent ===-donc la section est partiellement comprimee.

e
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Chapitre V

FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

Vérification de la contrainte de compression sous : (G+Q + E)

N = 2370,86 KN
M =3650,45 KN.m

N MV [237086 3650,45x193
o, =—+ = +
A 0,97 1,7
o _N MV _[237086 3650,45x193
A 0,97 17

o, =6,58MPa < o, =15MPa

o, =-137MPa < o, =15MPa

Longueur de la zone tendue

o, ,__ 554

X = = X 4,30 = 2,87
o, +0, 554+2,76
X =2,87m
Y =L-X=4-1,36=1,43m
Avec :

X : la longueur de la zone tendue.

Y : la longueur de la zone comprimée.

}.10‘3 = 6,58MPa

}.10‘3 =-137MPa

Figure V.18: La zone tendue et comprimée

Calcul de la contrainte o,

_0y(X—b)_-276x(2,87-045)

o, = = -2,33MPa

X 2,87

Détermination des armatures verticales
v' Trongcon AB

La force de traction résultante :

F - [%)b_h _ (M}o,% % 0,45x10° = 517,4KN
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Chapitre V FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

A, = i = M =12,94cm?
o, 400

v Trongon BC

F, = %.ag(x ~b)a= %x 2,33x(2,87 - 0,45)x 0,20 x10° = 563,86 KN

F 563,86
=2 =" %10=14,1cm?
oz 400

2
GS

A=A, +A,; A =27,04cm?

Calcul de Ay;
v 1,4V X
. :1,1.— :1,1. ' -
A fe fe L
A\/j —11x 1,4x652,04KN x10 9 2,86 _16.7cm?

400 4,3

=Section total d’armature A, =A + A, =27,04+16,7 = 43,7cm?
-D’aprés le RPA 2003

Al =43,7cm? > Amin = 0,2%.a.X 4, = 0,2%x 0,20 x 2,87 x10* =11,48 cn®

tendu

Détermination des armatures horizontales

» La contrainte de cisaillement

__ V14V 14x652,04x10
" b,d a09L 0,20x0,9x43

=118MPa

7, =118MPa <7, =0,2f ,s =BMPa.........cccooioeeieee, CV.
Le pourcentage minimal selon RPA 2003 article 7.7.4.2

7, =118MPa > a =0,025f,, =0,625MPa

A, >0,25%.a.1m = 0,25% x 20 x 100 = 5cm*

Onprend: A, =2(5T10)=6,28cm?S, =20cm
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Chapitre V FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

= ’espacement
S, < min (1,5a = 30cm;30cm)=20cm
® Choix d’armature
¢ le poteau A,= 12T12=37,68cm”.

Av
Av

otean = 2(4T12) =5,09cm? (Sv = 10cm)

¢ la zone voile
extrimité — 2(4T12) = 5,09(:m2 (SV =10 Cm.)

¢ Lazone courante Ac =2(16T10) = 25,14cm?.  Sc=20 cm

La partie interne s’appelle zone courante qui sera soumise a la compression et la section d’armature

est donnée par :

> Armatures courantes
A = 0,2%.a(Y — X) =0,2%x0,2x (2,64 —1,36) x10* = 5,12cm2

= Choix d’armature

N.B :Pour tous les voiles, on prend la méme section d’armature horizontale

12T14

Epingle 2(5T10)/ml
St=20cm

45cm

2(4T12) + +£ + £+ 4 £ F 2(16T10)
S5t=10cm St=20cm

If # 4,00m /f
0,45m

FigV.19:Schéma ferraillage de voile en L
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Chapitre V FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

V.4.4 Caractéristiques et ferraillage des voiles
Sens longitudinal (x-x)
Tab V 24 : Caractéristique géométriques des voiles du sens x-x (RDC),(4,5,6),(7,8,9)

. Niveau L V1 N M T A | [m4] omin omax X

Voile | (stage) | [m] | [m] [KN] | [KNm] | [KN] [[m?] [Mpa] | [Mpa] | [m]

6,7,8,9 435 | 2,17 184552 (924,625 [322,64 (0,97 1,79 7,71 30,14 0,89

VX1l345 440 | 2.2 104 | 206 [204 | 6082 | 117
4308,62  [1817,23 385,84

RDC,1,2 | 4,45 [2,22 1,12 237 22,21 | 3481 1,73
702,01 3039,222 (310,72

6,7,8,9 435 | 2,17 0,97 1,79 3,33 14,04 0,83
VX2 846,63 441,584 201,92

3,4,5 440 | 2,2 1,04 2,06 [11,88 32,11 1,18
2287,61 (047,876 [303,64

RDC,1,2 | 4,45 [2,22 1,12 237 [19,51 | 47,41 1,29
1572,05  [3583,646 [319,67

6,7,8,9 435 | 2,17 0,97 1,79 |-3,86 13,00 0,99
VX3 445.9 694,863 (289,88

3,45 440 | 2,2 1,04 2,06 12,72 | 26,06 1,44
693,49 1817,261 (385,84

RDC,1,2, | 4,45 2,22 1,12 237 21,94 | 34,53 1,72
9 702,01 3010,896 (337,39

6,7,8 435 | 2,17 0,97 1,79 |-8,88 32,11 0,94
Vxa 1132,39  [1689,451 [264,75

3,45 440 | 2,2 1,04 2,06 14,36 | 47,84 1,02
1741,05 291507 [527,57

RDC,1,2 | 4,45 [222 | 134965 3686,1 [527,63 [1,12 | 2,37 2,247 | 4,65 1,5

8

6,7,8,9 435 | 2,17 0,97 1,79 |-7,72 22,21 1,1
VX5 748,69 1289,465 [264,75

3,4,5 440 | 2,2 1,04 2,06 17,66 | 38,15 1,39
1065,75  [2615,094 [327,57

RDC,1,2 | 4,45 2,22 1,12 2,37 12799 | 411 1,8
730,75 3683,14 [352,04
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Chapitre V FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

a) Sens longitudinal (Y-Y)

Tab V 25 : Caractéristique géométriques des voiles du sens Y-Y ;

_ Niveau |[L V1 N M T A I omin | omax [X
Volle | (etage) | (m) | [m] | [KN] | [KNm] | [KN] | me | [m1 | [Mpa] | [Mpa] | [M]
6,7,8,9 4,20 1,99 1033,5 453,697 [203,26 0.9 1,41 4,5 17,93 | 0,84
vyl | 345 4,25 196 2510,99 F1140,508[309,53 0.94 1,55 10,16 | 41,4 0,84
RDC,1,2 4,30 1,78 | 1349,64 3657,4 652,04 0,97 1,7 -2,76 5,54 2,87
6,7,8,9 4,65 2,21 1033,5 153,697 [203,26 11 1,91 4,71 15,79 | 1,07
VY2 345 470 | 218 10569 194638 [292.21 [LO2 207 D14 3061 | 1,08
RDC,1,2 4,75 2,14 52706 1399,467 [19555 [L06 2,25 7,62 37,12 | 0,81
6,7,8,9 4,65 2,33 |1532,44 [107,367 [59,81 [L.04 2,16 13,41 15,64 | 2,19
VY3 3,45 4,70 2,35 .1957,13 262,993 (117,94 [L.1 2,47 15,18 20,1 2,04
RDC,12 @475 | 237 217507 [398,936 [137,81 [L.17 2,83 15,16 21,86 | 1,95
6,7,8,9 2,40 11 |}707,48 192913 |57,33 .53 0,28 8,98 16,62 | 0,83
VY4 |345 245 | 1,08 11109,51 102,913 |-64,22 [0.57 0,31 15,24 | 22,96 | 0,97
RDC12 | 250 | 1,06 15855  |-99,572 |62,71 0,6 03  pL89 28,83 | 1,08
6,7,8,9 2,40 | 1,1 |481,75 [78,728 35,6 0,5 0,28 5,4 12,13 | 0,73
VY5 3,4,5 2,45 | 1,08 |-645,16  [541,353 40,05 0,57 031 11,27 26,55 | 0,71
RDC,12 | 250 | 1,06 [-648,95  [1246,408 52,83 D6 036 [3937 | 4748 | 113
6,7,8,9 4,65 2,32 (931,41 80,381 62,47 .04 2,16 8,13 9,86 2,1
VY6 34,5 4,70 235 172536 [115,939 [56,53 [L1 2,47 14,58 16,79 | 2,18
RDC,12 475 | 237 17507 139897 [37,81 [L17 2,83 15,17 21,9 1,96
6,7,8,9 2,40 11 898,03 09,253 61,65 D5 0,28 12,26 20,75 | 0,91
VY7 | 345 245 | 1,08 141166 254,172 67,87 .57 031  [13,84 33,40 | 0,72
RDC,1,2 2,50 | 1,06 [1823,8 447,118 [7857 0,6 036  [11,85 43,01 | 0,54
6,7,8,9 4,475 | 2,12 (1726,28 842,004 [279,62 .95 1,7 6,61 28,7 0,84
VY8 345 4,50 2,08 1364,73 202,582 [347,96 0,98 1,83 -15,19 39,01 | 1,26
RDC,1,2 4,525 2,04 1379,23 2316,378 203,67 1,02 1,96 -15,82 37,61 1,33
6789  A475 | 212 hospg9  11106,821 54,9 0% | L7 1428 | 2477 | 0,66
VY9 1345 4,50 | 2,08 868,43  [1550,465 [23515 .98 1,83 8,77 46,93 | 0,7
RDC,12 #4525 | 204 363663 (2409516 [247 1,02 1,96 518 60,77 | 0,36
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Chapitre V FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

V.4.5 : Ferraillage des voiles

A. Sens longitudinal (x-x)

Tab V.26 : Ferraillage des voiles sens X-X

Veile l\!iveau Asi | Avj AT | Amin Zone nodale Armature horizontal
(€tage) | [cm?] | [em?] | [em?] | [cm?] |poteau voile As Aado | As | Aado
2 2 2 2
Audo | Aude S [cm?] [cm?] [cm?]| [cm?]
6,7,8 8T12  |2(5T10) | 10 2(20T10) 5 2(5T10)
VX1 252 253 [505 3,56 5,14
3,4,5 10,1 | 3,95 | 14,05 8T12 2(5T12) | 10 2(20T10) |5 2(5T10)
4,68 4,12
RDC,1,2 12714 | 2(5T12) | 10 2(20T10) 5 2(5T10)
15,06 4,66 (19,72 6,92 1,98
6,7,8 1,04 1,49 |253 8T12 2(4T10) | 10 2(15T10) 5 2(5T10)
VX2 3,32 5,38
3,45 55 |316 |8,66 8T12 |2(4T12) | 10 2(15T10) 5 2(5T10)
4,72 4,08
RDC,1,2 | 10,83 | 3,57 | 14,4 12T14 | 2(4T12) | 10 2(15T10) |5 2(5T10)
5,16 3,74
6,7.8 1,38 | 256 |3,94 8T12 |2(2T10) | 10 2(7T10) 5 2(5T10)
VX3 3,96 4,74
3,4,5 6,78 | 4,87 |11,65 8T12 |2(2T12) | 10 2(7T10) 5 2(5T10)
5,76 3,04
RDC,1,2 | 14,85 | 5,05 |19,9 8T12 | 2(2T12) | 10 2(7T10) 5 2(5T10)
6,88 2,02
6,7,8 3,04 [221 |525 8T12 |2(2T10) | 10 2(9T10) B 2(5T10)
VX4 3,76 4,94
3,45 596 |4,69 |10,62 8T12 |2(2T12) | 10 2(9T10) 5 2(5T10)
4,08 4,72
RDC,1,2 | 16,29 | 6,93 | 23,22 12714 | 2(2T12) | 10 2(9T10) B 2(5T10)
6 2,9
6,7,8 2,99 |257 |556 8T12 |2(2T10) | 10 2(7T10) B 2(5T10)
VX5 4.4 4,3
3,45 9,17 [3,99 |13,16 8T12 | 2(2T12) | 10 2(7T10) 5 2(5T10)
5,56 3,24
RDC,1,2 |195 |549 |24,99 10T14 | 2(2T12) | 10 2(7T10) 5 2(5T10)
7,2 1,7
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Chapitre V

B. Sens longitudinal (Y-Y)

FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

Tab V.27 : Ferraillage des voiles sens Y-Y

Voile Nltv eau AS12 A"iz ATZ A“‘i;’ poteaﬁonevno??eale AA: = *:::zo“ta' A Aado
(C1208) | Lem | [em ] | Lem | em e [ ¢ fomd] | [em?] | fem] | om]
6,7,8 3,47 | 1,57 | 504 (3,36 |8T12 | 2(4T10) | 10 (5,04 | 2(15T10) | 5 2(5T10)
vyy 1345 9,92 | 2,35 | 12,27 3,36 | 12T12 | 2(4T12) | 10 5,14 | 2(15T10) |5 2(5T10)
RDC,1,2 | 27,04 | 16,7 | 43,7 [5,44 | 12T14 |2(4T12) | 10 (3,16 | 2(15T10) 5 2(5T10)
6,7,8 347 | 1,8 |527 4,28 |8T12 | 2(4T10) | 10 5,02 | 2(14T10) |5 2(5T10)
VY2 1345 8,25 | 2,59 | 10,84 |4,32 | 10T12 | 2(4T12) | 10 5,08 | 2(14T10) |5 2(5T10)
RDC,1,2 | 10,55 | 1,28 | 11,83 [3,24 | 12T14 |2(4T12) | 106,26 | 2(14T10) 5 2(5T10)
6,7,8 8,97 | 1,06 | 10,03 [8,76 |8T12 | 2(2T10) | 100,54 | 2(6T10) |5 2(5T10)
VY3 (345 10,50| 1,95 | 12,45 (8,16 |8T12 |2(2T12) | 10 (1,24 | 2(6T10) |5 2(5T10)
RDC,1,2 | 11,14 | 533 | 16,47 [7,8 12T14 | 2(2T12) | 10 1,7 2(6T10) |5 2(5T10)
6,7,8 401 | 0,77 | 4,78 (3,32 |8T12 | 2(2T10) | 10 (1,48 | 2(6T10) |5 2(5T10)
VY4 1345 762 | 098 |86 3,88 |12T12 |2(2T12) | 10 1,02 | 2(6T10) [5 2(5T10)
RDC,1,2 | 12,53 | 1,04 | 13,57 4,32 | 12T14 | 2(2T12) | 10 0,68 | 2(6T10) |5 2(5T10)
6,7,8 257 | 0,43 3,00 (2,92 |8T12 |2(4T10) | 101,88 | 2(14T10) 5 2(5T10)
VY5 (345 8,15 | 0,46 | 861 (2,84 |8T12 |2(4T12) | 102,06 | 2(14T10) |5 2(5T10)
RDC,1,2 | 22,08 | 1,02 231 4,52 |12T14 |2(4T12) | 10(0,48 | 2(14T10) 5 2(5T10)
6,7,8 525 | 1,09 | 634 (8,4 8T12 | 2(2T10) | 1010,9 2(5T10) |5 2(5T10)
VY6 1345 10,61 | 1,01 | 11,62 |8,72 | 12T12 | 2(2T12) | 10 0,68 | 2(5T10) |5 2(5T10)
RDC,1,2 | 11,14 | 2,17 |13,31 (7,84 | 12T14 |2(2T12) | 10(1,66 | 2(5T10) 5 2(5T10)
6,7.8 533 | 0,88 | 621 3,64 |8T12 |2(2T10) | 101,16 | 2(8T10) |5 2(5T10)
VYT 1345 839 | 0,77 | 9,16 (3,36 |8T12 |2(2T12)| 102,02 |2(8T10) |5 2(5T10)
RDC,1,2 | 11,43| 0,65 | 12,08 3,36 | 12T14 | 2(2T12) | 10 2,84 | 2(8T10) |5 2(5T10)
6,7,8 545 | 2,02 | 7,47 5,44 |8T12 |2(3T10) | 10 5,59 | 2(14T10) |5 2(5T10)
VY8 345 12,11 | 2,68 | 9,16 |4,28 | 10T12 |2(3T12) | 10 (3,96 | 2(14T10) |5 2(5T10)
RDC,1,2 | 14,52 | 346 |17,98 |4,32 | 10T14 |2(3T12) | 10 (3,73 | 2(14T10) 5 2(5T10)
6,7.8 426 | 1,45 |571 (3,24 |8T12 | 2(4T10) | 10 6,31 | 2(14T10) |5 2(5T10)
VY9 1345 10,44| 1,43 | 11,87 |8,76 |8T12 | 2(4T12) | 1016,2 2(14T10) |5 2(5T10)
RDC,1,2 | 1576 | 0,75 | 16,51 8,16 | 12T14 | 2(4T12) | 10 (7,61 | 2(14T10) 5 2(5T10)
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Chapitre V

FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

V.6.7 Vérification de I’effort tranchant

Il faut vérifier que
1=1,4V/bod<0,2 fees = 5MPa

b, : Epaisseur du voile

d : hauteur utile d=0,9.h

h : hauteur totale (largeur) de la section brute

Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant :

Sens X-X:
Tab V 28 : Vérification de 1’effort tranchant des voiles
Voiles H d bo Vmax Tu Tu
o
[m] [ml | [m] | [KN] | [Mpa] | [Mpa] | =™
VX1 3,55 3,12 0,20 310,72 | 0,697 5
VX2 3,55 3,12 0,20 319,67 | 0,717 5
VX3 3,55 3,12 0,20 337,39 | 0,757 5
VX4 3,55 3,12 0,20 527,63 | 1,184 5
VX5 3,55 3,12 0,20 352,04 | 0,789 5
Sens Y-Y :
Tab V 29:Vérification de I’effort tranchant des voiles
Voiles h d bo Vmax Tu Tu TU< T
[m] [m] [m] [KN] [Mpa | [Mpa]
1
VY1l 3,85 3,46 0,20 652,04 | 1,32 5
VY2 3,85 3,46 0,20 195,55 | 0,40 5
VY3 3,85 3,46 0,20 137,81 | 0,788 5
VY4 2,05 1,85 0,20 62,7 0,237 5
VY5 2,05 1,85 0,20 52,83 0,201 5
VY6 3,85 3,46 0,20 37,81 0,076 5
VY7 2,05 1,85 0,20 78,57 0,297 5
VY8 3,85 3,46 0,20 203,67 | 0,412 5
VY9 3,85 3,46 0,20 247 0,501 5
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Chapitre V FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

V.6.5. Dispositions constructives selon RPA 99Vv2003

® les barres verticales du dernier niveau doivent étre munies de crochets a la partie
supérieure.Toutes les autres barres n'ont pas de crochets (jonction par recouvrement).

° Les deux nappes d'armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au
metre carré. Danschaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers
I'extérieur.

° Les longueurs de recouvrement doivent étre égales a :

- 400 pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts est
possible.

- 200 pour les barres situées dans les zones comprimées sous l'action de toutes

les combinaisonspossibles de charges.
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Chapitre VI L’ETUDE DE L’ INFRASTRUCTURE

V1.l Introduction

Les éléments de fondation ont pour objet de transmettre au sol les efforts
apportés par les éléments de la structure (poteaux, poutres murs, voiles ) cette
transmission peut-étre directe (cas des semelles reposant sur le sol ou cas des radiers) ou
étre assuré par I’intermédiaire de d’autres organes (casdes semelles sur pieux) .

La détermination des ouvrages de fondation en fonction des conditions de résistance et de

tassement liéesaux caracteres physiques et mécaniques du sol.

VI.1.1 Fonctions assurée par les fondations

La fondation est un élément de structure qui a pour objet de transmettre au sol les
efforts apportés par la structure.

Dans le cas le plus général, un élément déterminé de la structure peut transmettre a sa
fondation :

Un effort normal : charge verticale centrée dont il convient de connaitre les valeurs
extrémes.

Une force horizontale résultant : par exemple, de I’action du vent ou d'un séisme,

qui peuvent étrevariables en grandeur et en direction.

Un moment : qui peut étre de grandeur variable et s’exercer dans des plans différents.
Compte tenu de ces sollicitations, la conception générale des fondations doit assurer
la cohérence duprojet vis-a-vis du site, du sol, de I’ouvrage et de l'interaction sol

structure.

V1.1.2 Classification des fondations
Fonder un ouvrage consiste essentiellement de répartir les charges qu’ils supportent
sur le sol oudans le sol suivant I’importance des charges et de la résistance du terrain.

1. Lorsque les couches de terrain capables de supporter 1’ouvrage sont a une faible
profondeur onréalise des fondations superficielles (semelles isolées, filantes et radier
général).

2. Lorsque les couches de terrain capables de supporter I’ouvrage sont a une grande

profondeur onréalise les fondations profondes et semi profondes (puits et pieux).
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Chapitre VI L’ETUDE DE L'INFRASTRUCTURE

VLII. 1 Ferraillage de longrine

Les longrines doivent étre calculées pour résister a la traction sous 1’action d’une force
égale a:

N pour les terrains meubles.
10

N': Pour les terrains moyennes.
15

N : La force qui agisse sur le poteau
On Prend le choix architectural : (b*h) = (40*30) cm?
> Le ferraillage minimal de longrine, il ne dépasse pas (0,8%B).

> I’espacement ne dépasse pas (20cm, 15¢r)
1. Calcul le ferraillage a PE.L. U :
Le calcul des armatures se fera a la traction simple :

Nu max = 1837.27 KN
Npmax _ 1837.27

Nu =% 15 8 kn
Nu
Ny, <A Xogs Aj=>—
GS
—Q—4my—M78M
O =y, T11s  0r/enpa
122480
§ >
347.8
Ag > 3.52 cm?

2. Vérification selon notre section:(B = bxh)

>B><ft28_45><35><2,1
. 400

A=63cm?> A, =3.52cm?....... cnv

A
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Condition de non fragilité :

Amin = 0,6%.B = 0,6x 70> 30
100
Amin: 7.2 sz

Amin>A........CV

Alors :

Le ferraillage sera fait avec : Amin = 7.2 cm?
D’ou : As = 4T16+2T14 = 11.12 cm?

1.Vérification a I’état limite de service (E.L.S)

Ns =1336.73 KN

_ Ny 133673
$T10 10

= 133.67 KN
Fissuration préjudiciable:
g, = &= min{%fe ; max(0.5 fe; 110M)}
n=1,6 .....(barre a haute adhérence)
;= E= min{% * 400 ; max(0.5 * 400 ; 110vV1.6 x 2.1)}
_ Ns_133.67x1000

A, =—=
os  201.63
A = 6.62 cm?
Aey = 12.6 cm? > Ay = 6.62 cm? ... ... .o v el CV

Alors : Les armatures calculées a I’état limite ultime sont convenables.

1. Armatures transversales :

@¢ < min( ; (0 max )

35°10
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_ . 400 300
¢e < min(Z5= =55 14)
@¢ < 11.42 mm

On prend : @t = 8 mm

2. Calcul de I’espacement :

St <min (20 cm; 15¢1) St < min (20 cm; 22cm)St = 20 cm

3. Schéma de ferraillage :

£ N
2T16
1T14 = =
45cm
—— 4T8
St=20
1T14 Y B ——
2T16 L
3 e 35cm > 3

Fig VI.1: Ferraillage des longrines.

V1.2 Calcul des fondations

Afin de satisfaire a la sécurité et I’économie, tout en respectant les caractéristiques
de I’ouvrage :

e Lacharge que comporte I’ouvrage.

e La capacité portante du sol.

e L’ancrage et les différentes données du rapport du sol.
e Lastabilité de I’ouvrage (rigidité).

e La facilité de I’exécution (coffrage).

e Le tassement du sol
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Il ya lieu de commencer le choix de fondation par les semelles isolées, filantes et
radier, chaque étapefaisant I’objet de vérifications.

On suppose que 1’effort normal provenant de la superstructure vers les fondations
est appliqué aucentre de gravité (C.D.G) des fondations.
2n doit vérifier la condition suivante :

—=<0500 =52
S Oso1l

Avec :

N : Effort normal appliqué sur la fondation.S : Surface de la fondation.

N = N1 (de la superstructure) calculé par la combinaison ELS

Les résultats des efforts normaux appliqués aux fondations pour chague poteau sont
récapitulés dansle tableau suivant :

Avec :

Ns = effort normal a (I’ELS).

Ng = effort normal dd au poids propre.

Ngq = effort normal dd aux surcharges d’exploitation.

Tab VI.1 : Effort normal appliqué sur les fondations

Poteau N [kN] | Potea | N [kN] Potea N [kN] pote | N [KN]
u u au

P1 -493.44 P11 -948.43 P21 -769.26 P31 -804.1
P2 -478 P12 -1242.81 P22 -596.42 P32 -496.92
Ps3 -719.74 P13 -1333.91 P23 -744.99 P33 -1094.49
Pa -503.65 P14 -1248.53 P24 -544.36 P34 -520.99
Ps -431.75 P1s -1008.72 P2s -477.52 P35 -900.75
Ps -804.04 P16 -769.27 P26 -948.31 P3s -493.48
P7 -47.21 P17 -596.17 P27 -1242.84 P37 -478.17
Ps -1094.44 P1s -738.49 P2g -1336.73 Pss -719.76
P -521.28 P19 -544.31 P29 -1248.67 P39 -503.78
P10 -900.75 P20 -477.49 P30 -1008.71 Pao -431.84

223



Chapitre VI L’ETUDE DE L'INFRASTRUCTURE

V1.1.2 Semelles isolées sous poteau

On adoptera une semelle homothétique, c'est-a-dire le rapport de A sur B est égal au
rapportasur b

a _A
b B
e Pour les poteaux A
rectangulaires :a<b donc: A f bl
<B=>S=AxB N
D’ou: P —
N “a
S>— . osol = 2.00 bars D
Gsol
e On donne une valeur a A on trouve B ¥ /
2
g Axb g AD AL |Sxa B
a a b * A >

Fig V1.2 : Dimensions de la semelle isolée
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Le calcul se fait pour le poteau le plus sollicité ayant I'effort maximum ELS suivant :

NRDC = 1336.73 o

1336.73
200

D’ou S >
$S=668m2 - A=B=+s =1V6.68=258m;

Il faut vérifie que : Lmin>1,5xB

Tel que :

Lmin : est I’entre axe minimum entre deux poteaux

Ona: 15xB=387Tm>Lmin=15m............. C.N.V
e Remarque :
Vu que les dimensions des semelles sont trés importantes, donc le risque de
chevauchements est inévitable, alors il faut opter pour des semelles filantes.

V1.3.2. Semelles filantes sous poteau

“+ Hypothése de calcul
La semelle infiniment rigide engendre une répartition linéaire des contraintes sur le sol.
Les réactions du sol sont distribuées suivant une droite ou une surface plane telle que
leurs centres de gravité coincidente avec le point d’application de la résultante des
chargesagissantes sur la semelle.

+ Etape de calcul :

Détermination de la résultante des charges : R = ZNi
Détermination des coordonnées de la structure R :

XN Xe + XM,
e =
R

Avec ej: excentricité par rapport au centre de gravite.
Détermination de la distribution de charges par (ml) de semelle :

Si  e< % — Reépartition trapézoidale .

Si e > % — Repartition triangulaire.
_R(1+6><e) . (B)_R<1+3><e>
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BB oo
~a bt 2
el —— ey }'____1
= ! |
\. /

Fig V1.3 : semelle filante sous poteaux

On fera le calcul sur le portique transversal (fil de poteaux le plus sollicité). Les résultats
sont résumés dans le tableau suivant :

Tab V1.2 : Surface des semelles filantes sous poteaux.

Poteaux Ns (KN) Mi (KN.m) ei (m) Ns x ei (KN.m)
C26 948.34 -7.936 -8.6 -7526.026
C27 1242.84 -0.4 -4.3 -5344.212
C28 1336.73 -0.461 0 0
C29 1248.67 -0.221 4.3 5369.281
C30 1008.71 5..582 8.6 8674.906

Somme | Y=5785.29 | Y=-3.436 y'=-1173.95

e Détermination de la coordonnée de la résultante des forces :

_INiXe+ XM, _ ~117395+(=3436) _
€= R - 5785.29 - Tohem

e Détermination de la distribution par métre linéaire de la semelle :

17.2

e=-002m <==--==287m - Répartition trapézoidale .

[N N
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\r

Fig V1.4 : Réparation trapézoidale

Qmax

=~

(1+22) = Z22(1 + Z022) = 334,007 KN.m

L 17.20 17.20

Gmax = = (1—2%) = 2520y _ X0 _ 3387 kN.m

L 17.20 17.20
g (0)=5(14 ) = TR (14 2E0D) 335 18 kN

e Deétermination de la largeur de la semelle :

L
5> q(z) 335.18
T Gsor 200

Donc on opte pour B =2.00 m.

=1.67.59m

Onaura: S =BxL=2.0x17.20 = 34.4 m?
Nous aurons la surface totale des semelles sous poteaux : Sp=Sxn
n : Nombre de portique dans le sens considére.
Sp = 8x 34.4 = 288.96 m?
La surface totale occupée par les semelles filantes est :
Se=Sp+S, =

288.96 + 58.52 = 347.48 m?
La surface totale de la structure : Spat = 17.20%27.8 = 478.16 m?

e Vérification
Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est :

Donc : S semelles=72 % > 50 % S batiment
* S semelles = 347.48 m2
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* S patiment = 478.16 m?

Ssemelle __ 347.48
Sbatiment 478.16

L 4

X 100 = 72%

¢ donc : Ssemelle=72% >50 % S batiment

e Remarque :

Les semelles présentent de grandes largeurs provoquant un chevauchement entre elles occupant
ainsi une superficie supérieure a 50% de la surface totale du batiment, pour cela nous opterons pour
un radier général.

VI1.3.3. Radier genéral :
V1.3.3.1. Introduction :

Un radier est défini comme étant une fondation travaillant comme un plancher renversé dont les
appuis sont constitués par les poteaux de 1’ossature et qui est soumis a la réaction du sol diminuée du
poids propre du radier.

e Leradierest:
* Rigide en son plan horizontal.
* Permet une meilleure répartition de la charge sur le sol de fondation (répartition linéaire).
¢ Facilité de coffrage.

¢ Rapidité d’exécution.

Cette dalle peut étre massive (de forte épaisseur) ou nervurée. Dans ce cas la dalle
est mince mais elle est raidie par des nervures croisées.

Dans notre cas, on a opté pour un radier nervuré (plus économique que pratique). L'effort
normal supporté par le radier est la somme des efforts normaux de tous les poteaux et les voiles

(Figure V.4).
B Poteau 37 b 5
Nervure hs
il
—
bel] |
\_ | Dalle de radier )

Fig V1.5 : Dimensions du radier
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V1.3.3.2 Surface nécessaire

Pour déterminer la surface du radier, il faut que :

Omax < Osol
N N

Omax = S < Oso1 -

1 Pour: Ns =56209.7 kN
" |0y, =2,00bars

nec Gmax

On trouve : Spec > 281.05 m?
La surface du batiment Sp = 478.16 m?
Le sol est ainsi capable de supporter les charges de I'ouvrageNous disposons d'un

débord constructif de L=45 cm.

Saep = Laep(Lx + Ly) X 2 = 0.45(27.8 + 17.2) X 2 = 40.5 m?
Saep = 40.5 m?
St= Sb + Sgeb = 418.66 m?

St =418.66 m?

V1.3.3.2 Redimensionnement de radier
1. Dalle : L'épaisseur de la dalle du radier doit satisfaire aux conditions suivantes :

b) Condition forfaitaire :

L L
max - hl < Zmax
25 20

L max : La longueur maximale entre les axes des poteaux.

L,.,=43m=172<h, <215

= On prend hj=20cm

c¢) Condition de résistance au cisaillement :

L’épaisseur du radier sera déterminée en fonction de la contrainte de cisaillement du
radier.

D’apres le reglement [CBA93 (art. A.5.1)]

Vu
Ty < 0.07 X f/vp

“bhxdo
Avec :
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_QuX Lmax _ Ny Lmax
U= = X
2 Srad 2

Lmax : la plus grande portée de la dalle = 4.3m.

Nu  Lmax 1
= X X < 0.07 X f
T T2 “bx09xh - ci/Yo

> NUXLmaxx)/b
T 09%x2Xx5%0.07 X f;

- Nu =77240 KN
- Srad = 518.16 m?
-Lmax =5.3m
-fej = 25 Mpa

—

NyXLmaxX¥b h > 55.01
T 0.9X2XSX0.07Xf¢j -

1. Enprend I’épaisseur de la dalle du radier h =55 cm.
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2. Nervure :
a) Détermination de la hauteur de la poutre de libage :
Pour pouvoir assimiler le calcul du radier a un plancher infiniment rigide, la

hauteur de la poutrede libage doit vérifier la condition suivante :

<h< - - 4777 cm <h<71.66cm

O | ~
o |~

Onprend: h=70cm;d=63cm.

b) Condition de la raideur :
Pour étudier la raideur de la dalle du radier, on utilise la notion de la longueur

élastique définie parl'expression suivante :

T
Linax < E X Le

4 ,4><E><1
Avec: L, = oy

E : Module d’élasticité du béton  E = 3600 x 3/fc,g = 3600 X /25 . (E =10818.865
MPa).

bxh3
12

| : Inertie de la section transversale du radier I =
b : Largeur de la semelle par bande d'un métre (b = 1m).
K : Coefficient de raideur du sol (0,5kg/cm®< K <12kg/cm?).
%+ On pourra par exemple adopter pour K les valeurs suivantes :
¢ K= 0,5[kg/cm®] — Pour un trés mauvais sol.
e K= 4 [kg/cm?®] — Pour un sol de densité moyenne.

e K= 12[kg/cm®] — Pour un trés bon sol

3(,2 3xXk
Onaura:h, > \/(; X Lax)* X -

3X40
10818.865

h, > 3\/(% X 4.3)% x

=0.85cm onprend h =90cm
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C ) Condition de la fleche

La dalle du radier doit satisfaire la condition suivante :

L ..
hp < % avec un minimum de 25 cm

hp <=2 =21.50 cm

= soit : ho=30cm

La hauteur des nervures se calcule par la formule de la fleche :

thLT%:%zzwcm = soit: hn=55cm

c¢) Conclusion :
h > max (h1;h2 ;h3) =90 cmd’ou: 0.4hr < by < 0.7hr

0.4*90 < bnx < 0.7%90
36 cm < by < 63 cm
= On prend : bn=55cm
d) Résumé :

- Epaisseur de la dalle du radier : h=30 cm

- Les dimensions de la nervure:

hny =90cm b =55cm
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V1.4 Les vérifications nécessaires

V1.4.1 Vérification au poingonnement : [BAEL91(Art :5.2.4.2)]

Une force localisée lorsque les dimensions de la surface de son impact sont petites
par rapport aux dimensions de la dalle (radier), sous 1’action des forces localisées il y a

lieu de vérifier la résistance des dalles au poingonnement (FigureV.5) .

Nu a

b'=b+h b

Refend

. : b2 | A

— w2} Radier

Fig V1.6 : Périmétre utile des voiles et des poteaux

» On doit vérifier la condition suivante :

_ 0.07 X u. X h X fcyg
Vb

Ny < Ny

Avec :

Ny : Effort normal du poteau le plus sollicité.

Uc : Périmétre de contour cisaillé projeté sur le plan moyen du radier.a, b: Dimensions
du poteau du sous-sol (45x45)cm2,

Qc : charge de calcul pour le poteau le plus sollicité.h : hauteur de radier.

1. Veérification pour les poteaux : (N poteau=1837.27 kN)

Ue=2[(a+b) + 2]
U. = 2 [(0.45+ 0.45) + 2x1] =5.8 cm

__0.045%x5.8x1x25000

Ny = =4350 kn

1.5

Nu= 1836.27 kN < N7, = 4350 KN.......... la condition est vérifiée.
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2. Vérification pour les voiles :(N veile= 7001.83 kN)

u

On considére une bonde de 01 ml du voile :

Uc=2[(@a+b)+2h] Uc=2[(0.2+4)+2x1] =12.4cm

__0.045xx1x25000

Ny = =9300 kn
1.5

Ny=7001.83 kN < N;;= 9300 KN............. la condition est vérifiée.

V1.4.2 Vérification vis-a-vis de la stabilité au renversement : 0,8G £ E

Le radier est sollicité par un effort normal venant des charges et surcharges de la
structure et par unmoment de renversement qui résulte de I'action sismique, donc on doit

vérifier les contraintes a la surface
M

M

S >15

ren

du radier. 1l faut vérifier la
condition suivante :

Ms : Moment stabilisateur

Mren : Moment de renversement du aux forces sismiques.
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e Moment stabilisateur Ms:

La seule action qui stabilise le batiment contre le renversement est celle qui est due au
poids de l'ouvrage.

e Moment de renversement Mrev :

Le moment de renversement résulte de I'action sismique :

M, =M, +V,.h

=
AVEC:
Mo : moment a la base de la structure.
Vo : effort tranchant a la base de la structure.h : profondeur de I'ancrage de la
structure.
Mo, Vo sont tirés a partir du fichier ETABS.

1. Sens longitudinal
Ms = Pr. Yy
Avec :
Y : la position du centre de gravité.
P : poids de la structure y compris le poids du radier.Pt = Ps + Pr + Py perf
Psuper = 77240.01 KNPragiar = ( S.h. p)
Pv per = (L.h X€ X poeton )
S : surface du radier
h : hauteur du sous-sol
e : épaisseur du voile périphérique
p : lamasse volumique de la remblais

AVEC:  prag = Lottt Rremd @3B 55 /3
2 2

Pradier = (518.16 x 4.08x22) = 46510.04 KN
Pv perf= (223.16-248.94) x 0.9 - 0.3 x 27 ) =3203.71 KN

Piotate = 126953.76 KN
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a) Position du centre de gravité :

_ XSIXXp ) _ XSIXXp
Xe = xS Yo = XS
Xe=139 m ; Yc=8.6 m
b) Moments d'inertie :
3 3
Ly = bxh3 _ 27.8x17.23 _ 11788.23 m*
12 12
3 3
Iyy — hxb — 17.2x27.8 — 30795.09 m4_
12 12
AN: Yc=8.6 m

Ms=126953.76 x8.6 =1091802.34
kN.mMp = 66786.907 kN.m

Vo =3233.11 kN

h=4.08m

Myen = My +Vy X hy

= Mrex = 357766.807 KN.m

M;/I =3.05>15 i Condition vérifié.

2. Sens transversal :
Xe=139m
Ms = 126953.76 x13.9= 1764657.26
kKN.mMop = 70188.745 KN.m
Vo =3094.18 kN
h=4.08m
= Miex = 348664.945 KN.m

M
s =5.06>15 . e Condition Vérifié.
M

rev

e Conclusion :

Le rapport du moment stabilisant et du moment de renversement est supérieur a 1,5,

Notre structureest donc stable dans les deux sens.
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V1.4.1 Vérification sous I’effet de la pression hydrostatique :

La vérification du radier sous 1’effet de la pression hydrostatique est nécessaire afin
de s’assurer dunon soulevement du batiment sous 1’effet de cette derniere.
Elle se fait en vérifiant que : W >FsXx y X Zx SAvec :
W : poids total du batiment a la base du radier :W= Protale = 126953.76 KN

Fs : coefficient de sécurité vis a vis du soulévement : Fs=1,5

v : poids volumique de I’eau : y=10KN / m®.

Z : profondeur de I’infrastructure : h =4..08 m.
S : surface du radier : S = 518.16 m?,
Fs.y.Z. S =1.5x10%4.08x518.16 = 31711.39 KN
Donc: W=126953.76 > 31711.39 .................. Condition verifiée

V1.4. 2 Vérification des contraintes dans le sol

On doit vérifier la contrainte du sol :

A I’ELS Osor = ;Vd = 2227 = 117,572 kn/m?

Ogor = 117.572 KN/m? < g4y = 200 KN /m?

On doit vérifier les contraintes sous le radier (o1 ; 62) :

N M
s tTxV | ]

N M v
- X o2
Srad |

g1 =

0-2 ==
Om o1

o1: Ne doit pas dépasser 1,56sol.

o2: Reste toujours positif pour r Li4

éviter des tractionssous le radier. Fig V1.7 : Contrainte sous le radier

__ 3x01+0;

Om 4 < Oadm
Reste toujours inférieur a
1,33(530|

Les résultats sont groupés dans le tableau.
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Tab VI1.3. Vérification des contraintes

.. . ELS ELU
Deésignation _ _
Longitudinal Transversal Longitudinal Transversal
N [KN] 56209.7 56209.7 77240.0 77240.0
M [KN.m] 72841.51 69696.8 72841.51 69696.8
\ [m] 13.9 8.6 13.9 8.6
I [m*] 30795.091 11788.24 30795.091 11788.24
o1 [KN/m?] 141..36 159.33 181.944 199.92
o2 [KN/m?] 75.60 57.63 116.19 96.45
omoy [KN/m?] 124.92 133.9 165.51 174.05
oadm [KN/m?] 266 266 266 266
Omoy < Oadm Vérifiée Vérifiée Vérifiée Vérifiée
V1.4.5. Vérification la stabilité au renversement selon RPA99V2003 :
Le radier reste stable si :
M L
e = — S max
N 4
[RPA99V2003(Art=10.1.5)]
Avec :
e : I’excentricité de la résultante des charges verticales
e Sens longitudinal :
Lymax 27.8
e=129mST=T=695m ........... cv
e Sens transversal :
Ly max 17.2
e=0.94m£T=T=4.3m ........... cv

La stabilité du radier est vérifiée dans les deux sens.
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V1.5 Ferraillage du radier :

Le radier fonctionne comme un plancher renversé dont les appuis sont constitués
par les poteaux et les nervures sont soumis a une pression uniforme provenant du poids
propre de I’ouvrage et des surcharges. Donc on peut se rapporter aux méthodes données
par le BAEL 91.

V1.5.1 Méthode de calcul :

Le radier est assimilé a un plancher renversé chargé par la réaction uniforme du sol,
il est composéde plusieurs panneaux simplement appuyés sur 4 cotes.
Le calcul se fera en flexion simple, en considérant la fissuration préjudiciable en raison
du contact avecl’eau.

Les moments isostatiques seront déterminés a partir de la méthode proposée par les régles
de BAEL91.

Les moments dans les dalles se calculent pour une bande de 1ml de largeur et ont pour
valeurs :

e Dans le sens de la petite portée : My={x.q. Lx?

e Dans le sens de la grande portée : My=py.MxAvec :

Grad

q=0m—
m Srad
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: Ly
Les valeurs des px, pyont fonction de : a = I,

On distingue deux cas :
0<a<0,4 = ladalle porte sur un sens.
0.4<a<1 = ladalle porte sur deux sens.
Pour le calcul, on suppose que les panneaux sont partiellement encastrés aux niveaux des appuis.
D’ouon déduit les moments en travée et les moments sur appuis.
+ Si le panneau considéré est continu au-dela des appuis, panneau intermédiaire :
Moment en travee (M =0,75. Mx ; My =0,75. My)
Moment sur appuis :(Max=0,5. Mx; May=0,5. My)

*

Si le panneau considére est un panneau de rive
Moment en travée : (M= 0,85. Mx ; My = 0,85. My)
Moment sur appuis : (M= 0,3. Mx ; My = 0,3. My)

Le calcul se fera pour le panneau le plus sollicité uniquement. Ce dernier a les dimensions montrées

dans le schéma ci-joint, ou Lx est la plus petite dimension.

Le rapport de la plus petite dimension du panneau sur la plus grande dimension doit étre supérieur
a:0,40

¢ Le ferraillage se calcul comme suite :

o Me
# b X d? X oy,

a=125(1—-1-2xpu) ; B=1-04a
Mtx

A= —2
"7 BxdXo;

+ Conditionde non fragilité :
Apin = 0.23Xb>(d><% , Avec : At> Anmin

V1.5.2 Evaluation des charges et surcharges :
1. Les sollicitations :
» ELU: Ny=77240KN  /ELS: Ns=56209.7 KN

2. Les valeurs des charges ultimes :

> ELU: Qpy = ’;El;‘ = 22 = 149.07 KN /m?

> ELS : Qs = ’SVE—l; = % = 108.48 KN /m?
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V1.5.3 Calcul du ferraillage longitudinale

4 = 0.93
O(—E—E— .
4 Ly=4.0m N
Lx=43m
\. .

Fig V1.8 :le panneau le plus sollicité

1>0>0,4 ladalle travaille dans les deux sens
Tab V1.4 : Calcul des sollicitations et le ferraillage de radier.

- ELU ELS
DI gL Sens X-X Sens Y-Y Sens X-X Sens Y-Y
q [KN] 201.17 201.17 147,53 147,53
u 0.0428 0.841 0.0500 0.881
M [KN.m] 137.75 115.85 118.02 103.98
M [KN.m] 103.31 86.89 88.51 77.99
Ma [KN.m] -68.88 -57.93 -59.01 -51.99
Acal
t 11.085 9.25 9.42 8.3
[cm?/ml]
A .
En i 2.4 2.4 2.4 2.4
[cm?/ml]
Traves =~ o | 8T14=1232 | 7T14=10.77 | 7T14=10.77 8T12=9.05
St [em] 13 15 15 13
Acal
a 8.78 6.07 6.183 5.48
[cm?/ml]
Amin
Aux ) 2.4 2.4 2.4 2.4
| [em#/ml]
APPUIS |~ | 8T12=9.05 | 7T12=7.92 7T12=7.92 5T12 =5.65
St [em] 13 15 15 20
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V1.6 Débord :

Le débord est assimilé & une console courte encastrée dans le radier de longueur

L=45 cm, soumisea une charge uniformément repartie( Figure V.7)

r Ty
W JLTIL-HI I Yy -iln--ﬂll-1
q
" 0.45 m "

Fig V1.9 : Schéma statique du débord
1. Ferraillage du débord :

b=1m ; h=40cm ;d=37cm
L =0,45m

qy =201.17 KN ml
Gser=147.53 KN i

fhe =14,17MPa

qy X L?
u = 2
X L2
Mser — qS@TZ

+ Ferraillage longitudinale :
Tab VI.5 : Calcul le ferraillage du débord

Désignation ELU ELS
M [KN.m] 20.37 14.94
Acal [cm#/mlI] 2.091 1.45
Amin [cm?/ml] 3.381 3.381
Choix 5T12 =5.66 [cm?/ml]
St St=20 cm
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+ Ferraillage transversal :

Les armatures transversales ne sont pas a prévoir si les deux conditions suivantes sont
verifiées :

La dalle est bétonnée sans reprise de bétonnage dans toute son épaisseur.

4 _ :
be :( 7 < 7, = min[0.15f.,5 ;4 Mpa ]| = 2.5 MPA

V. : effort tranchant maximum a I'ELU
V, =0, xL=201.17 x 0,45 =90.53 KN

Tp =

tp=0,11 Mpa<t y=2,5Mpa condition vérifiée.

- Lavérification au cisaillement est vérifiée donc les armatures d’effort tranchant ne sont pas
nécessaires.

- Le débord est coulé sans reprise du bétonnage donc les armatures transversales ne sont pas
nécessaires.
NB : On peut prolonger les armatures adoptées dans les panneaux de rive jusqu’a 1’extrémité du

débordpour avoir un bon accrochage des armatures.

V1.6 Ferraillage des poutres de libages (nervure)

Afin d’éviter tout risque de soulévement du radier (vers le haut), celui-Ci est sera muni de nervures

(raidisseurs) dans les deux sens.
Les nervures seront calculées comme des poutres continues sur plusieurs appuis, soumises aux

charges des dalles.

Les réactions du sol sont transmises aux nervures sous forme de charges triangulaires et trapézoidales. Pour

le calcul des efforts internes maximaux, on ramenera ces types de chargement a des répartitions
simplifiées constituant des charges uniformément réparties. Pour le calcul du ferraillage on prend le

casle plus défavorable.
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1. Sens longitudinal :

3 43m N
a Lx I m |
TITTI¥ITIL]] ] 1.
AN At : !
| Gamo w21 NI
| o
L 4.3 m J

Fig VI1.10 : Répartition des charges sur les poutres selon Les lignes de rupture.

Calcul deq':
C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.
Grad Gnec
q =0, — — = 143.53
" Srad Snec
B=50
Lxi=4.m: Lx2 =4.3m
2 2
q 1 X2
== X Lx; + (1 X L
q 2 [( 3x L 12) X1 ( 3 Lylz) X2
o 14353 1 + x4+(1 43" X 4.3 = 409.07 KN
¢ =17 3573 3x432) 7 2T |
! L2
Donc: M, = 2 : =945.46 KN
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Sens transversale :

Calcul de g': C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.

0'=q"triangle ] 'trapersz
2
3

2
Aeriangle = 3 X 147.53 X 4.3 = 422.91 KN.-m

, q Lx? 147.53 4.32
qtaperz ==(1 Lx = 1-— 4.3 = 195.005 kn.m

!

q =5XqXLx

2\" 3xLy? 2 3 X 42
_q'XI? 61792 x 4.3

M
My, = 1235.84 kn.m

= 1428.17 KN.m

» Calcul du ferraillage :
M, =0,80M,, b =55cm,

h =90cm, d =0,9.h=81cm
_ My
b x d? X gy,

a=125(1-1-2xp)
f=1-0.4a

_ My
A”_ﬁxdx%

U

Tab V.6 : Calcul le ferraillage du nervure

Sens longitudinal Sens transversal

panneau p2 en travée en appui en travée en appui

M [KN .m] 114254 428.49 988.67 370.75

Ay’ [cm?] 0 0 0 0

As [cm?] 46.49 15.89 39.44 13.66

AS min[cm?] 5.37 5.37 5.37 5.37

Choix 10725 10725 10T25 10T25

Aadopter[cm?] 49.11 49.11 49.11 49.11
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2. Armature de peau :
Puisque h > 60cm .il est obligatoire d'ajouter les armatures de panneaux :
A=3cm?xh=2,4 cm?

Soit 2T14 fils A=3.08 cm?

3. Vérification Contrainte de cisaillement :

P, XL
T =
2
143.53 x 4.3
T = — = 308.59 kn
Tnax 308.59 x 103
W= hxd’ ™= ss0xglo 093 Mpa
— . fcj _
T, = min| 0.15 X y_ ; 4 Mpa | = 2.5 Mpa
b
7, =0693Mpa<t,=25Mpa........c......... condition verifier

5. Armatures transversales :

BAEL 91 modifié 99 :

At = Tu—0.3XfthK

boXs¢ ~ 0.8xfe

(K=1 pas reprise de bétonnage)

S; <min(0.9d;40) =40cm
A; X fe
by X st

> max (Tz—“ :0.4 Mpa) = 0.4 Mpa

e RPA99 version 2003 :

Ay
=L >0.003 x b,
St

in (%; 12(2)1) =225cm ... zone nodale

=45cm .. zone courante
AVeC :

. (h b
@: < min (E; P4 ;E) =2.57cm
Onprend ¢, =10 mm

fe=400 MPa ; 1,=1.03 MPa ; fizs=2,1MPa ; b=55cm ; d=81cmOn trouve :
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Si=22.5cm........... Zone nodale.
Se=45cm............. Zone courante.
A¢> 4.5 cm?

On prend : 6T10=4.71cm?
6. Schéma de ferraillage :

Fig VI1.11: Ferraillage des poutres de libages dans les deux sens.

— 4725 4¥2§
272
Cadre T10 Cadre T10
80cm
| ot ° — 2T14 2T14
— 212
—— 4T25 4T25
Appuis Traves
1m lecm \\\
12cm \\
.| 6T14
/]
— J,-"f | - \
/ Im \\
8T14

Fig VI1.12 : Schéma de ferraillage du radier aux appuis et en traves dans les deux sens
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V1.7 Etude du voile périphérique
V1.7.1 Introduction :
Notre structure comporte un voile périphérique qui s’éléve du niveau de fondation
jusqu’au niveaudu plancher de RDC.
Il forme par sa grande rigidité qu’il crée a la base un caisson rigide et indéformable

avec les planchersdu RDC, le sous-sol et les fondations.

V1.7.2 Pré dimensionnement : [RPA99v2003(art :10.1.2)]

Pour le pré dimensionnement du voile périphérique, on se réfere aux
prescriptions du RPA99modifié en 2003 :
e Les ossatures au-dessous du niveau de base comportent un voile périphérique continu
entre le niveaude fondation et le niveau de base
e Ce voile doit avoir les caractéristiques minimales ci-dessous :
v Epaisseur e >15 cm
v' Les armatures sont constituées de deux nappes.

v’ Le pourcentage minimum des armatures est de 0,1%B dans les deux sens (horizontal et
vertical).

v' Les ouvertures dans ce voile ne doivent pas réduire sa rigidité d’une maniére
importante.

v La longueur de recouvrement est de 500 avec disposition d’équerres de
renforcement dansles angles.
Avec :

B : Section du voile.

V1.7.3 Evaluation des charges :

On considére le voile comme une dalle pleine reposant sur 4 appuis et qui supporte
les chargeshorizontales dues aux poussées des terres. On considere le trongon le plus
défavorable.

Lx=4.30 m ; Ly=4.00m ;e=20cm

Les charges et surcharges prises uniformément réparties sur une bande de 1m se situent a

la base du voile(cas le plus défavorable).
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Selon le BAEL91 modifié 99, la charge de poussées des terres est donnée par : Q =
A.y.HAvec : Q : Contrainte a la base sur une bande de 1m.

A : Coefficient numérique en fonction de I’angle de frottement interne.y : Poids
spécifique des terres : yn=22kN/m?®,

H : Hauteur du voile : H = 4.08 m. \
¢ =21.23°= A="f(p)=tg?' T-% =047

4 2
Q=A.y.H =42.18 KN/ml

Qu=1.35.Q0 =56.94 KN/ml

4 -+ ™

T+ Lx= 4.08m \
e= 20 cnj
Lx=4.08m
7
I " Q
\ A
Fig VI1.13 : Vue illustrant les dimensions du panneau le plus sollicite
V1.7.4 Effort dans la dalle
LX_= 4'& 0,94 > 0,4 =La dalle travaille dans deux sens.
L, 4.30
2 2
Avec: Mo = gl _ 69043 131.60 KN.m
Tab VI.7 : Calcul des moments
M Qu Mx My Mx My Max May
t "l [KN/m] | [KN/m] | [KN/m] | [KN/m] | [KNm] | [KN/m] | [KN/m]
szux,q,LXZ My:Hy-Mx MtX 20,75, Mtyz 0,75 Mtx: 0,3 Mty: 0,3 My
Mx My Mx
0.041 |0.8875| 56.94 9.531 8.463 7.15 6.342 | 2.86 2.547
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V1.7.5 Calcul du ferraillage
b=100cm; h=20cm; d =18 cm; fou= 14,17 MPa 0»c = 348MPA

Les résultats du ferraillage sont regroupés dans le tableau suivant :

M
Upy = m < ugc = 0.392 As =0
a=125(1—-1-2up,
Z=d(1-0.4a)
A, = M
s ZO0pc
Tab V1.8 : Ferraillage du voile périphérique
M «cal adp Esp
Désignation | Sens ) A Choix Ad
[KN/m] [cm?] [cm?] [cm]
X-X 7.15 1.19 5T12 5,65 20
Travée
y-y 6.342 1.05 5T12 5,65 20
) X-X 2.86 0.48 5T12 5,65 20
Appuis
y-y 2.547 0.41 5T12 5,65 20

V1.7.6 Vérifications nécessaires :

1. Condition de non fragilite :
Pour les dalles travaillant dans les deux sens et dont 1’épaisseur est comptée

entre 12 et 30cm(12cm<e<30cm).

Ay 2 AP AT = po[3 — ) 22
y
A, = AT AT = po X b X h
Avec : p0=0,0008 pour les barres de FeE400

——
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4.08] 100%x20

— = 1.64 cm?
4.30 2

Ay Z AT 5 AT =0,0008 [3 -

Ay = AP AR =0.0008 X 100 X 20 = 1.60 cm?

{ A, =393>A™M" =164 cm®................. vérifié.

A, =393= A" =160 cm® ... vérifié.

2. Vérification de P’effort tranchant :

On doit verifier que :

TJnax
Tu=bdeﬁL=O.05><f028=1.25Mpa
Qu X Ly XL, 56.94 X 4,08 X 4.3
= = =80.17 KN
To2xLy+ 1L 2x4.08+4.3
_ quXxLy 5694x4.08
y=—g = 3 = 77.43KN

T%* = Max(Ty; Ty) = Max(80.17;77.43) = 80.17

80.17x10°
Ty =
1000x180

= 0.445 MPA <, = 1.25Mp

3. Vérification a L’ELS :

Les résultats sont donnés dans les tableaux suivants :

Tab V1.9 : Calcul des moments

M Oser Mx My Mux My Max May
t " | [KN/m] | [KN/m] | [KN/m] | [KN/m] | [KN/m] | [KN/m] | [KN/m]
0.0483 | 0.923 | 42.18 | 33.92 | 3132 | 2544 | 2349 | 1018 | 9.410
6

251




Chapitre VI L’ETUDE DE L'INFRASTRUCTURE
Tab VI1.10 : Vérification des contraintes a I’ELS
Meser As Y I o o
Sens (KN | [em?] | fem] | fem [MI[))Ca] [M:);] Vérification
En | XX | 2544 | 566 | 474 |18477.64| 5.56 15 Vérifige
travee | y.y | 23.49 393 | 405 | 13686.14 | 1.96 15 Vérifiée
sur | XX | 1018 | 393 | 405 | 13686.14 | 256 15 Vérifice
appuis | y.y 9.41 393 | 405 | 13686.14 | 0.78 15 Vérifiée
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4 5T12 )
AN
1m Izﬁm \
. 20cm ‘\
\ 5T12
% }: 1 =|\
\_ 1m Y,
Fig VI1.14 : Ferraillage du voile périphérique en travée
é 5T1Z
AN
1m Ilﬂm \
. 20cm ‘\
\ 5T12
_* E | :|\
\_ ) 1m J

Fig VI.15 : Ferraillage du voile périphérique aux appuis
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Conclusion

Conclusion

L’étude que nous avons menée dans le cadre de ce projet nous a permis de concrétiser
I’apprentissage théorique du cycle de formation de I’ingénieur et surtout d’apprendre les
différentes techniques de calcul, les concepts et les reglements régissant le domaine étudié

d’une part.

Et d’autre part d’cquérir des conaissances nouvelles sur les méthodes de calcul et
d’études des structures ; méme sur le pratique des logiciels comme ETABS ; SAP2000 ;
SOCOTEC ; AUTOCAD ...etc.

En outre, lobjectif principal de I'ingénieur concepteur est de minimiser le risque
sismique et de faciliter ’exécution de 1’ouvrage en adoptant une conception adéquate qui
devrait satisfaire 1’aspect architecturale et les exigences sécuritaires et le domaine de génie

civil on s’intéresse a trois critéres importants :
Durabilité.
Résistance.
L’économie.

Pour le contreventement et la disposition des voiles ; on a constate que la disposition des
voiles, est un facteur beaucoup plus important que la quantité de voile a placer une structure

et a un r6le déterminant dans le comportement de cette derniére vis-a-vis du séisme.

De ce fait cette étude constitue la premiere expérience dans notre métier a savoir
I’apprentissage des différents réglements a suivre et a respecter, ainsi que le contacte avec les
entreprises qui nous permis d’avoir des solutions économiques et rationnelles pour les

problemes rencontrés.

Espérons que ce modeste travail va étre d’un grand apport pour les prochaines
promotions car c'estpar la mise en commun des connaissances et de 1’avance de I’expérience

gue l'on avance dans notre vie professionnelle.
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Annexe

ORGANIGRAMME -I1-

SECTION RECTANGULAIRE A L’E.L.U EN FLEXION SIMPLE

LES DONNEES

P’acier
Sollicitation M

Caractéristique du béton et

v A A ::: C,
0, 85.fc28
O bc— ﬁ
L b
Situation durable : *Y " d
vb=1,5 M
vs=1,15 . v i
= -
2 v T
Situation accidentelle : b.d% o b < - >
{Yb=1,15 Il
ys=1
CGS
3,5
OR =
3,5+1000.  es
v
ur=0,8.ar.(1-0,4. ar)
Oui (A =0) /\ Non (As # 0)
\}L<}LR/ ¢
125[ 1-(1-2.4) ] £ s=(3,5.103+ { es).[(d-C)/d]- { es
v
\ 4
Zr=d. (1-0,4.
Z=d.(1-0.4. a) r=d. (1-0,4.0r)
v !
i N = 2
Oui on Mgr= pr.b.d*. a r
v \ 4 ¢

¢s=10.10

1-a
—250
& =35 OO'[ » }

As'=(Mu-MR)/[(d-C). o5

As=Muy

I(Z. o5)

Mu-Mgr MRr 1
(d-¢) Zr_l fel ys




Annexe

ORGANIGRAMME -l1-
CALCUL D’UNE SECTION EN -Té- A L’E.L.U EN FLEXION SIMPLE

M, =bh,.f [d=(h/2 )]

A.N dans la table

| Oui

Section bxhg

A.N dans ’ame

M =[ (b-by )/bM,

(moment My) ¥
_My.— M,
| M de
ORGANIGRAMME -I- v
‘l ges
e 7 42 AN ¥
h
A =M, /(Zog ) |- U _ l oy =35/(35+<,. % )
[ |
v
N 1y =08.0,(1-04.0, )
v
Non, As=0 Oui
HS g
Domaine 1 ou 2 DomaineVZb
\4
Section bxh —moment (My-Maq) Zy =d(1-04ar; )
v |
Oui Non
=1-.1-24) /0,8
el
Z=d(1-04a ) j )
v Section boxh < Section
Moment(M 4] bxh
A =(My =M, )iZa, v - I i
4 _ -3 IRV
Y =510+, Yo' -, £ =B510% s, fo-c Jid-,
As :L Y e h 4
_(@-08h)o M = ud”.fy My = ud?b.f,
: M—@A—& -M, Jld-c* )o! .
I As=Asot+Asi I A 'd i : Aés:(Mu ~Mg )/(d_c4 Joy,
Ay =M, /(d-08h, )7, /1, ) I
: po[ Bt T
I As=Asot+As1 I<— AM:[(MU—Md—MR)/(d—c“)+(MR/ZR)]ys/fe d-¢* Z, °f,
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ORGANIGRAMME

CALCUL D’UNE SECTION RECTANGULAIRE A L’E.L..U EN FLEXION COMPOSEE

t Acumm rrd’ 1 - I
d e e :
h G 1
v P
AS v 1
- T X '
v
< b »
LES DONNEES
B, h, d, o, €, Nu, Mu
v
Nu=Muy/e
v
_ Ny
Y1 oho,
Oui Non

\4

A 4

Calculer Enc=f(y1)

|

Oui

Non

05 d*) [(d=d)N, - M,
h bh’o,,

Z:

BiR

e<e,

Section entierement
comprimée E .L .U
Non atteint % minimal
d’armatures A=4 cm?/ml
de parement
0,2%<A/B<5%

v v

Non
¥ <019 _l

Section partiellement
comprimée E .L .U
Pouvant ne pas étre
atteint si passage ...

'

Oui

Section entierement
comprimée PIVOT C

Oui @ Non
\ 4

AsA0
As#0
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ORGANIGRAMME -1V-

VERIFICATION D’UNE SECTION RECTANGULAIRE A L’E .L .S

fe, fcas, 7, N=15,B, Mg , C, fissuration
4
Gy = min{2/3.fe,150.77 }—— fissu— prej
A 4
&, =minfl/ 2., 110.57}— fissu—trésprej

v

n=16 AH
n=10 RL

v
Ope =0,6.T 54

v

n
D=
(AL + A)

E_ 2.n
bl(Al.d*)+ (A d)]

Y1=-D+JD?*+E

v

125 Ao F Ay

h 4
K=Meer/I
v
o 's=n.K.(y:-d)
os =n.K.(d-y1)
o be=K.y1

4 _ — _ _
Os < 0,03 =0g,0p; < Oj,
v

Non Oui
04<0

st

On augmente la section Section a
du béton 1’E.1.U
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ORGANIGRAMME-V-

€0=Mser/Nser

FLEXION COMPOSEE A L’E.L.S

A 4

( Nser-TRACTION >

A

y

( Nser-COMPRESSION >

Oui

—

SET SEC
v
Gl; = [Nser / BO]+ [(M ser'Vl)/ I]
Gs = [Nser / BO]_ [(Mser'vz)/ I ]
v
Ué :15|: Nser + Mser'(vl _Cl)
Nser (Z — a‘) BO ! ~
\ 4
O_SZ :15{Nser _ Mser'(vz - CZ)
B, L
S.P.C
A 4
P=-3C? —[905% [c-c) {%:S.(d —C)}
g=-2C° {%BAS.(C —c'f {90;8 (d -c)z}
v
Y; + Py, +q=0
y
Y=Y, +C
v

s=(b.y?)/2+15|AL(y, —c*)- A.(d — v, )]

05’215.K.(Y1-C’)
56=15.K.(d — Y1)

Gb,ZK.Yl

K:Nser/S

A
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ORGANIGRAMME -VI-

TRACTION SIMPLE

B, fe, feos, Yo, Vs, Nuit, Nser
B=bxh
Fs=0, 6+0, 06.fc28

Y

/ TYPE DE
\FISSURATION
\4 \4 Y
Peu nuisible Préjudiciable Tres Préjudiciable
\ 4 v v
& =05(10%) & =min(2/3.1,.1507) | | &=min(1/2.f,.110z)
n=16 — HA
Y N n=10 &> R.L
A = _UIt
o NSEI’
]
v
As= max (Ault, Aser
Condition de non fragilité
Oui l Non
A f,>B.T
A 4
Augmenter As

As=max (Autt, Aser, ACNF)

Acne=( B.fus)/fe
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ORGANIGRAMME -VIlI-
CALCUL DES ARMATURES D’ UNE POUTRE SOUMISE A L’EFFORT TRANCHANT

Données (en section courante) :
bo, d, h, fe, fe2s, fissuration

Cadre ; o connu ou inconnu
Oui Non
v = o — connu !
Sollicitation : 0<x<h/2 v Choix d
> Vu(0) et Vy (h/2) Détermination de t oIx de a
X > (h/2) : Vu(X) Selon o et la fissura  |e I
¢ »  Contrainte tangente dans I’ame
Contrainte tangente de v Tu=Vu(0)/(bo.d)
référence Non
©(h/2)=Vu(h/2)/[bo.d(h/2) Oui
v | Volume relatif d’armatures :
Prendre Augmenter r[hj -1
45°<0<90° bo p- A _ 2
| b,.S, (cosa+sina)0,9.f,/y,
v
‘ Espacement : ’ Volume minimal d arrr]natures :
"| S1=Ad/ (p.bo) |° P _ max{O,S.rU (-),0,4MPa}/ f,
2

Cadres ; section AT fixée

P= max{pzfplmin}

A

Diminuer At

Espacement minimal :
St™MA%=min [0,9.d ; 40cm]

A

A

Non Sy < §yMax QOui

v

Répartition des cadres

A
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	Conclusion :
	II.3. Pré dimensionnement des éléments structurant
	II .4.4  Descente des charges
	III.4.2.1 Dimensionnement des poutrelles:
	III.6.1 Calcul :
	Le calcul de ce type de balcon se fait à la flexion simple en considérant une bande de 1m, et de longueur à 1,30m.
	-Pré dimensionnement :
	Epaisseur de la dalle : ep
	Donc : ep = = 12cm.    On prend ep = 15cm
	Le balcon se calcul comme une console soumise à:
	 Son poids propre.
	 La surcharge d'exploitation.
	 Charge concentrée à son extrémité libre due au poids du mur intérieur.
	Le calcul se fait pour une bande de 1m.
	-Evaluation des charges :
	 Charge permanente : G =6,61 KN/m2
	 Charge d'exploitation : Q =3,50 KN/m2
	 Charge concentrée "F": (Poids du mur) F=1.30kN/m2
	 Moment dû à la main courante : M  = 1 KN.m.
	-Schéma statique :
	-Combinaison des charges :
	Les charges sont représentées par tableau suivant :
	Tab III. 11: Combinaison des charges
	-Les efforts tranchants :
	,,,𝑇-𝑢.=(1,35𝐺-1.+1,5𝑄-1.)×𝐿+,1,35𝐺-2.
	,,,𝑇-𝑠𝑒𝑟.=(𝐺-1.+𝑄-1.)×𝐿+,𝐺-2.
	-Les moments fléchissant :
	,𝑀-𝑢.=1,35,,𝑀-,𝐺-1..+,𝑀-,𝐺-2...+1.5(,𝑀-,𝑄-1..+,𝑀-,𝑄-2..)
	,𝑀-𝑠𝑒𝑟.=,,𝑀-,𝐺-1..+,𝑀-,𝐺-2...+(,M-,𝑄-1..+,𝑀-,𝑄-2..)
	Tab III.12:Les efforts tranchants Les moments fléchissant
	II.5.6.3 Calcul du ferraillage :
	Le calcul se fait en flexion simple pour une bande de 1m récapituler dans le tableau III.12.
	fc28=25MPa ; ft28=2,1MPa ; σbc=14,17MPa ; b=100cm ; h=15cm ; d=h-2=13cm ; fe=400MPa
	,𝜇-𝑏𝑢.=,,𝑀-𝑢.-𝑏.,𝑑-2..,𝑓-𝑏𝑢..⇒,𝜇-𝑏𝑢.=,15.08×,10-−3.-1.(,0,13)-2..14,17.=0,0629
	,𝜇-𝑏𝑢.=0,0629<0,186  ⇢ Pivot  (𝐴)
	,𝜇-𝑙𝑢.=0,3367𝛾−0,1711
	𝛾=,,𝑀-𝑢.-,𝑀-𝑠𝑒𝑟..=,15.08-10.78.=1.4
	,𝜇-𝑙𝑢.=(0,3367×1.4)−0,1711=0,300
	,𝜇-𝑏𝑢.=0,0629<,𝜇-𝑙𝑢.=0,300
	Donc→,𝐴-′.=0
	𝛼=1,25(1−,1−2.,𝜇-𝑏𝑢..=1,25(1−,1−2×0,0629.=0,081
	𝑍=𝑑,1−0,4.𝛼.=0,13,1−0,4×0,081.=0,126 𝑚
	𝑍=12,6 𝑐𝑚
	,𝜇-𝑏𝑢.=0,0629<0,186,𝜀-𝑠.=10‰
	,𝜎-𝑠.=,,𝑓-𝑒.-,𝛾-𝑠..=,400-1,15.=348 𝑀𝑃𝑎
	Section d’armature tendue :
	,𝐴-𝑠.=,,𝑀-𝑢.-,𝜎-𝑠.×𝑍.=,15.08×,10-−3.-348×0,126.=𝟑.𝟒𝟒 ,𝒄𝒎-𝟐.
	Condition de non fragilité :
	,𝐴-𝑠.≥,𝐴-𝑚𝑖𝑛.=,𝑚𝑎𝑥-,,𝑏×ℎ-1000.  ;,,0.23×𝑏×𝑑×𝑓-𝑡28.-,𝑓-𝑒....
	,𝐴-𝑠.≥,𝐴-𝑚𝑖𝑛.=,𝑚𝑎𝑥-,,100×15-1000.  ;,0,23×100×13×2,1-400...,⇒𝐴-𝑚𝑖𝑛.=1,56,𝑐𝑚-2.
	,𝐴-𝑠.=3.44,𝑐𝑚-2.>,𝐴-𝑚𝑖𝑛.=1,56 ,𝑐𝑚-2.………………….Condition vérifiée.
	On choisit :  𝑨=𝟒𝑻𝟏𝟐=𝟒,𝟓𝟑,𝒄𝒎-𝟐.
	Espacement :
	𝑆𝑡≤,𝑚𝑖𝑛-,3ℎ.33𝑐𝑚..=,𝑚𝑖𝑛-,3×15; 33..=33𝑐𝑚
	On prend  𝑺𝒕=𝟐𝟓 𝒄𝒎
	Section d’armatures de répartition :
	,𝐴-𝑟.=,,𝐴-𝑠.-4.=,4,53-4.=1,13 ,𝑐𝑚-2.
	On prend 𝟓𝑻𝟖=𝟐,𝟓𝟏 ,𝒄𝒎-𝟐.
	Espacement : (1)
	𝑆𝑡≤𝑀𝑖𝑛,4ℎ.45𝑐𝑚.=,𝑚𝑖𝑛-,4×15 ; 45..=45 𝑐𝑚
	On prend ,𝑺-𝒕.=𝟐𝟎 𝒄𝒎
	Vérification de l’effort tranchant :
	𝑉𝑢=𝑇𝑢=18.76 𝐾𝑁
	Valeur de la contrainte tangentielle ,𝜏-𝑢. :
	,𝜏-𝑢.=,,𝑉-𝑢.-𝑏.𝑑.=,18.76×,10-−3.-1×0,13.=0,14𝑀𝑃𝑎
	Valeur limite de la contrainte tangentielle :
	La fissuration est préjudiciable
	,,𝜏-𝑢..≤,𝑚𝑖𝑛-,0,1×,𝑓-𝑐28.;4𝑀𝑃𝑎..=2,5 𝑀𝑃𝑎
	,𝜏-𝑢.=0,13 𝑀𝑃𝑎<,,𝜏-𝑢..=2,5 𝑀𝑃𝑎  ………………………..condition vérifiée.
	Etat Limite de Service :
	,𝑀-𝑠𝑒𝑟.=10,78𝐾𝑁.𝑚:  ,𝐴-𝑆.=4,53 ,𝑐𝑚-2.
	La fissuration est préjudiciable (1)
	Position de l’axe neutre :
	Equation s’écrit :
	,𝑏𝑦-2.+30,,𝐴-𝑠.+,𝐴-′..𝑦−30(𝑑.,𝐴-𝑠.+,𝑑-′..,𝐴-′.)=0            Solution :𝑦=3,7𝑐𝑚
	Moment d’inertie :
	𝐼=,,𝑏×𝑦-3.-3.+15×,,𝐴-𝑠.,,𝑑−𝑦.-2.+,𝐴-′.,,𝑦−,𝑑-′..-2..
	𝐼=,,100×3,7-3.-3.+15×,4,52,,13−3,7.-2..=7565,43 ,𝑐𝑚-2.=7,5.1,0-−3.,𝑚-4.
	𝐾=,,𝑀-𝑠𝑒𝑟.-𝐼.=,10.78×,10-+3.-7,5.1,0-−5..=143.7
	Calcul des contraintes :
	Contrainte de compression dans le béton :
	,𝜎′-𝑏.=𝐾.𝑦=143.7×0.03.7=𝟓,𝟑𝟐𝑴𝑷𝒂
	,𝜎-𝑠.=𝑛×𝐾×,𝑑−𝑦.=15×143.7×,13−3,7.=200.46  𝑴𝑷𝒂
	Vérifications :
	Etat limite de compression du béton :
	,𝜎-𝑏.=5.32 𝑀𝑃𝑎
	,,𝜎-𝑏..=0,6×,𝑓-𝑐28.=15 𝑀𝑃𝑎
	,𝜎-𝑏.=5.32 𝑀𝑃𝑎≤,,𝜎-𝑏..=15 𝑀𝑃𝑎……………Condition vérifiée.
	Etat limite d’ouverture des fissures :
	,σ-s.=200.46  MPa
	,,σ-s..=min,,2-3.,f-e.;𝟏𝟓𝟎𝛈.=𝟐𝟒𝟎 𝐌𝐏𝐚
	,σ-s.=200.46    MPa≤,,σ-s..=240MPa     Condition vérifiée.
	Donc les armatures calculées à l’E.L.U.R sont convenables
	Avec :          𝜇=,,𝑀-𝑢.-,𝜎-𝑏 .. 𝑏 .,𝑑-2..
	𝜇=,9,66∗10-14,17. 100 .,13,5-2..=0,0375
	𝜇<0,186   Pivot(𝐴),𝜀-𝑏𝑢.=10‰ et alors ,𝐴-′.=0 pas d’Acier comprimées
	𝛼=1,25(1−,1−2×𝜇.   )
	𝑍=𝑑,1−0,4×𝛼.
	,𝐴-𝑠.=,,𝑀-𝑢.-,𝑍.𝜎-𝑠 ..= 2,27cm2
	Les résultats sont ordonnés dans le tableau suivant:
	,𝐴-𝑠.=,,𝑀-𝑢.-,𝑍.𝜎-𝑠 ..= 1,46cm2
	,𝐴-𝑠.=,,𝑀-𝑢.-,𝑍.𝜎-𝑠 ..= 0,73cm2
	IV .1 Introduction
	IV.2 Etude sismique
	IV.2.6 : Choix de la méthode de calcul
	a) Principe :
	Tab IV.2.Paramètres sismiques
	Sa valeur est donnée par le tableau (IV. 3) du RPA 99/v2003, en fonction du système de contreventement.
	On va déterminer les charges verticaux de voiles par apport la structure total 1er étape on sélectionner les voiles seulement a la base  et crée un groupe d’âpres les étapes suivants
	Define        Section cut       Asigne        Add section cut
	Apres  sélectionner
	Defline      Section cut et ajoute même nom que on a nommé sa groupe-name
	2eme étape on sélectionne tous la structure a la base et ajouter un group come les étapes précède
	On fait l’analyse
	Display        show tables           select casse combos         (Choisir G+βQ)
	(Choisir G+BQ)        Table section cut  forces
	Elle s’affiché un tableau on calculer le pourcentage F3 (voiles /structure) pour la condition 01 des charges verticaux
	Nous résumons les résultats montrant les charges verticaux et les charges horizontal dans le tableau (Tableau III.3) suivant :
	Figure IV.5. : Modèle final
	IV .3.1.2: Caractéristiques dynamiques propres du modèle finale:
	Interprétation des résultats définis dans le tableau ci-dessus :


	Fig.IV .7: Le 2ème mode est mode de translation suivant  Y-Y
	3-  Le 3er mode est un mode de torsion
	B- Calcul de la force sismique :
	Tous les résultats des déplacements relatifs inter étages sont vérifiés.
	C- JUSTIFICATION VIS À VIS DE L'EFFET P-Δ:
	Les effets de second ordre (l’effet P-Δ ) peuvent être négligés dans le cas des bâtiments si la condition suivante est satisfaite à tous les niveaux :
	Conclusions :

	Ainsi que les effets de second ordre (l’effet P-Δ) est satisfaite à tous les niveaux, talque la condition suivant est vérifier dans les deux variantes

	Tab V.1: Caractéristiques du béton et de l'acier
	V.4.4.Vérification vis-à-vis de l’état limite de service :
	Les contraintes sont calculées à l’état limite de service sous (Mser , Nser), puis elles sont comparées aux contraintes admissible données par :
	- Béton :
	- Acier :
	   Fissuration peu nuisible………Pas de vérification.
	     Fissuration très préjudiciable…………
	Avec :
	η =1,6  pour les aciers H.A
	Dans notre cas la fissuration est considérée préjudiciable, donc σs=240MPa.
	Les résultats sont récapitulés dans les tableaux suivants :
	V.4.5.Vérification de l’effort tranchant :
	-Vérification de la contrainte de cisaillement :
	Il faut vérifier que :   poteau carrée                   (ART A.5.1.1)
	Avec : (1)
	Tu : L’effort tranchant pour l’état limite ultime.
	b: Largeur de la section du poteau.
	d: Hauteur utile de la section du poteau.
	τu : Contrainte de cisaillement.
	: Contrainte limite de cisaillement du béton.
	La valeur de la contrainte doit être limitée aux valeurs suivantes :
	* Selon le CBA 93 :
	……………………Fissuration peu nuisible.
	……………………Fissuration préjudiciable et très préjudiciable.
	* Selon le RPA 99 version 2003 :
	ρd = 0,075……………….si l’élancement λ≥5
	ρd = 0,040……………….si l’élancement λ<5
	Avec : (2)
	λ: L’élancement du poteau
	i : Rayon de giration.
	I : Moment d’inertie de la section du poteau dans la direction considérée.
	B : Section du poteau.
	Lf : Longueur de flambement.
	Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant :
	a-Combinaisons données par le BAEL91 :
	 ELU : situation durable  1,35 G+1,5 Q
	 ELS : situation durable   G + Q
	b-Combinaisons données par le RPA99ver 2003 :
	 Situation accidentelle : G + Q + E
	 Situation accidentelle : 0.8 G + E
	Les résultats des efforts sont donnés par le logiciel ETABS.
	 Sens porteur :
	a- Présentation des résultats :
	La vérification des contraintes à l’ELS se fait comme suit :
	 Béton
	 Acier
	Fibre supérieure:
	Fibre inférieure:
	Avec : (3)
	Y: position de l’axe neutre déterminée par:
	Il faut vérifier que :
	Avec : (4)
	Tu : l’effort tranchant maximum.
	b: Largeur de la section de la poutre.
	d: Hauteur utile.
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