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Résumé

Le but de cette étude est la conception d'une structure a usage administrative et commercial de
R+6étages+1 sous sol qui sera implantée dans la wilaya d’Alger, classée en zone Il selon le
reglement parasismique Algérien (RPA 99 version 2003).

La stabilité de I'ouvrage est assurée par les poutres, les poteaux et les voiles.
L'étude et I'analyse de ce projet ont été établies par le logiciel (SAP 2000.V17).

Le calcul des dimensions et du ferraillage de tous les éléments résistants sont conformes aux régles
applicables en vigueurs a savoir (BAEL91 modifié 99, RPA99 version 2003).

Le ferraillage des éléments porteurs (poteaux, poutres) a été mené par le logiciel de ferraillage
robot expeére

La fondation du batiment est composée d'un radier nervuré.

Abstract

The aim of this study is to design a structure for administration and shopping use of R+6
floors +1 underground which will be located in the Wilaya of Algiers, classified in zone IlI
according to the Algerian payment parasismic (RPA 99 version 2003).

The beams, the columns and the walls ensure the stability of the structure. The study and the
analysis of this project had been established by the software (SAP 2000.V17).

The calculation of dimensions and the reinforcement of all the resistant elements are in conformity
with the rules applicable in strengths to knowing (BAEL91 modified 99, RPA99 version 2003).

Reinforcement of structural elements (columns, beams) was done by the software robot expére

The foundation system is consisted by rib raft foundation
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E.LU :
E.L.S

1\H

: Coefficient d’accélération de zone.
: Aire d’une section d’acier.

: Section d’armatures transversales.

: Aire d’une section de béton.

: Diamétre des armatures, mode propre.
: Charge d’exploitation.

: Coefficient de sécurité dans 1’acier.

: Coefficient de sécurité dans le béton.

: Contrainte de traction de 1’acier.

: Contrainte de compression du béton.

: Contrainte de traction admissible de 1’acier.

: Contrainte de compression admissible du béton.

: Contrainte ultime de cisaillement.

: Contrainte tangentielle.
: Coefficient de pondération.

: Contrainte du sol.

: Contrainte moyenne.
: Charge permanente.

: Déformation relative.

: Effort tranchant a la base.

Etat limite ultime.

. Etat limite service.
: Effort normal pondéré aux états limites de service.
: Effort normal pondéré aux états limites ultime.

: Effort tranchant ultime.

. Effort tranchant, Période.

: Espacement.

: Elancement.
: Epaisseur.

: Force concentrée.
: Fleche.

: Fleche admissible.

: Fiche d’ancrage.

: Longueur ou porteée.

: Longueur de flambement.

: Poids total de la structure.

: Hauteur utile.

: Limite d’élasticité de 1’acier.

: Moment a 1’état limite ultime.
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: Moment a [’état limite de service.
: Moment en travée.
: Moment sur appuis.

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

: Fleche due aux charges instantanées.

: Fléche due aux charges de longue durée.
: Moment d’inertie fictif pour les déformations instantanées.
: Moment d’inertie fictif pour les déformations différées.

: Moment, Masse.
: Module d’¢lasticité instantané.

: Module d’¢lasticité différé.

: Module d’¢lasticité de I’acier.

: Rayon moyen.

: Résistance caractéristique a la compression du béton a 28 jours d’age.

: Résistance caractéristique a la traction du béton a 28 jours d’age.

: Résistance caractéristique a la compression du béton a j jours d’age.
: Coefficient de raideur de sol.

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

: Position de I’axe neutre.
: Moment d’inertie de la section totale homogene
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Introduction générale

Construire a été toujours l'un des premiers soucis de I’homme et '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, tels que : les séismes, les volcans...etc. Et pour construire des structures qui permettent
une fiabilité vis a vis de ces aléas naturels, il faut suivre les nouvelles techniques de constructions.

La construction parasismique est l'une de ces nouvelles techniques, et elle est
incontestablement le moyen le plus slir de prévention du risque sismique. Elle exige le respect
préalable des regles normales de la bonne construction, mais repose également sur des principes
spécifiques, dus a la nature particuliere des charges sismiques. Ces principes et leurs modes
d’application sont généralement réunis, avec plus ou moins de détails, dans les régles
parasismiques (Réglement Parasismique Algérien "RPA99 version 2003") et le CBA93, |'objectif
de ces réglements est d'assurer la sécurité et I’économie de vie humaine et de construction.

Notre projet porte sur I'étude d'une structure (RDC+6+1SS) a usage multiple (administration,
commerce), L'étude de ce projet est faite suivant les différentes étapes ci-aprés :

Le chapitre | constitue une présentation descriptive de I'ouvrage avec les dimensions en plan et
en élévation et les caractéristiques des matériaux utilisés.

Le chapitre Il qui est le pré dimensionnement des éléments résistants (poteaux, poutres,
planchers et voiles), il se fait en premiere étape afin d'entamer I'étude dynamique.

Dans le chapitre Il nous nous intéressons a I'étude des éléments que comporte notre batiment.
Nous citons (I'acrotere, les planchers, les escalier.).

En I'occurrence le chapitre IV qui est I'étude dynamique et sismique, c’est I'étape la plus
importante dans I'étude d’un projet. La modélisation est faite par le SAP2000 version.17, qui est
un logiciel de calcul et d'optimisation des structures.

Le ferraillage des poteaux, poutres et des voiles se fera avec les résultats finaux de I'étude
dynamique tout en vérifiant les critéres imposés par le RPA99 et le BAEL91, dans le chapitre V.

Le chapitre VI consiste a exploiter les résultats de I'étude précédent dans le dimensionnement
et le ferraillage de la fondation (la partie inférieure d'un ouvrage reposant sur un terrain d'assise
auquel sont transmises toutes les charges et les surcharges supportées par |'ouvrage).

Enfin nous terminons notre travail par une conclusion générale.
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I.1. Introduction
Ce projet porte sur I'étude d'une batiment (RDC+6+1SS) a usage multiple (commerce et bureau
administratif), l'ouvrage sera implanté a Alger qui est classé comme zone de sismicité élevée (Zone I11) selon

le classement des zones établies par le Réglement Parasismique Algérien (RPA 99 version 2003).

I.2. Présentation de I’ouvrage

L’objet de notre projet est 'étude des éléments résistants d'un batiment.

- 6 étages a usage bureau administra tif
Cette structure est composée de < - rdc & mezzanine  a usage commercial
-1sous sol a usage de parking

1.2.1. Caractéristiques géométriques

Dimensions en élévation
Hauteur totale du batiment 26.1m
Hauteur de sous sol 3.15m

Hauteur du rez-de-chaussée

6,30m
+ la mezzanine
Hauteur de 1’étage courant 3.30
Dimensions en plan
Longueur totale 39,70 m
Largeur totale 33.75m
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1.2.2. Ossature
Le batiment est constitué par des portiques auto stables en béton armé et des voiles de
contreventement suivant les deux sens; donc d'aprés (RPA 99 version 2003) le systeme de contreventement

du batiment est un systéme de “ contreventement mixte portiques/voiles avec interaction”.

1.2.3. Classification du batiment selon (RPA 99 versions 2003)

Le batiment est un ouvrage classé dans le “groupe 1B”, Car il est a usage de bureau
recevant du public et pouvant accueillir simultanément plus de 300 personnes.

1.2.4. Plancher
Vu la forme géométrique du batiment et en fonction du type de coffrage, nous avons opté pour deux

types de plancher:

e Plancher en corps creux pour les étages courants.
e Plancher en dalle pleine (la dalle du sous sol, et quelques panneaux irréguliers).

1.2.5. Escalier
La structure comporte plusieurs types d’escaliers :

- Le premier type d'escalier démarre de sous sol jusqu’a la derniere étage , il est constitué de
quatre volées.

- Le deuxiéme type d'escalier démarre du RDC jusqu'au dernier étage il est composé de
Quiatre voles volées

1.2.6. Magonnerie

La maconnerie du batiment est réalisée en briques creuses :

e Murs extérieurs constitués d'une double paroi en briques (15 cm et 10 cm d'épaisseur) séparée
par une 1’ame d'air de 5 cm d'épaisseur.
e Murs intérieurs constitués par une seule paroi de brique de 10 cm d'épaisseur
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1.3. Caractéristiques mécaniques des matériaux

Les caractéristiques des matériaux utilisés dans la construction du batiment doivent étre conformes
aux regles techniques de construction et de calcul des ouvrages en béton armé (BAEL91) et tous les

réglements applicables en Algérie (RPA 99 version 2003 et CBA93).

1.3.1. Béton
a. Composition du béton
Le béton est un matériau constitué par le mélange dans des proportions, de ciment, de granulats

(graviers, sable) et d'eau.

La composition courante de 1Im* de béton est :

¢ 350 Kg de ciment CPA 325

* 400 | (17-19 KN/ m®) de sable Dg < 5 mm

¢ 800 | (17 KN/ m®) de gravillon 5 mm < Dg < 25 mm
e 175 | d'eau de gachage.

Pour sa mise en ceuvre, le béton doit étre maniable et il doit présenter certains critéres a savoir :
1. une résistance mécanique €élevée.
2. un retrait minimum.
3. une bonne tenue dans le temps.

b. Résistance du béton

b.1. Résistance du béton a la compression
Le béton est caractérisé par sa résistance a la compression a «J» jours, généralement a 28 jours.
Cette valeur est déterminée par des essais sur des éprouvettes cylindriques de 200,96 cm? de section et de 32

cm de hauteur.

j<28jours — f,; =0,685f, log(j+1)

j=28jours — f; = f 4
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j = 28jours —» fCj =111,

Pour notre étude fos =25MPa

b.2. Résistance du béton a la traction
La résistance a la traction est déterminée par plusieurs essais ; parmi ces essais on peut citer :
1. Traction directe sur les cylindres précédents en collant des tétes de traction.

2. Traction par fendage en écrasant un cylindre de béton placé horizontalement entre les plateaux

d’une presse (essai Brésilien).
3. Traction — flexion: a I’aide d’une éprouvette prismatique de coté “a”et de longueur
“4a” reposant sur deux appuis horizontaux et soumise a la flexion

La résistance a la traction est notée par « f;j », elle est définie par la relation :

f, =06+006f,

feos =25MPa, on trouve f; = 2,10MPa

¢. Module de déformation longitudinale

Ce module est connu sous le nom de module de “Young ou module de déformation longitudinal”, il

est défini sous l'action des contraintes normales d'une longue durée ou de courte durée d'application.

c.1. Module d'élasticité instantané « E;jj»

Il est mesuré a partir de la courbe (o - &) d'un test de courte durée, il représente le module
d'élasticité sous chargement accidentel

1

E, =11000(f, ) (f, et E, en MPa)

c.2. Module d’¢lasticité différé «Eyp»

Il est mesuré a partir de la courbe (o - &) d'un test de longue durée, il représente le module

d'élasticité sous chargement durable ou transitoire
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1

Evj = 3700( fcj )3

E; = 32164,20MPa
Pour notre cas: f; = f.,; = 25MPa —
E, =10818,90MPa

d. Coefficient de poisson

Le coefficient de poisson représente la variation relative de dimension transversale d'une piéce

soumise a une variation relative de dimension longitudinale.

Al . .
AII T : Allongement relative de la section transversale.
=—— avec=
YTAL AL . . o
n —: Allongement relative de la section longitudinale.

Dans le calcul, le coefficient de poisson est pris égal a :

*y=0 al'ELU (béton fissuré)
*y=0,2 a I'ELS (béton non fissuré)

e. Poids volumique

Nous adoptons la valeur p = 25kN/m?

f. Les contraintes limites de calcul
f.1. Contraintes limites a I'état limite ultime (E.L.U)

L'état limite ultime est défini généralement par la limite de résistance mécanique au-dela de la quelle

il y a ruine de 1’ouvrage.

=—0’?95 fezs avec y, :Coefficien t de sécurité
Vb

bu
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Tel que

Vb fou (MPa)
situations durables ou transitoires 1,50 14,17
situations accidentelles 1,15 18,48

0 : Coefficient qui tient compte la durée de I’application des charges :

La valeur de 6 est donnée par le tableau suivant
Durée probable d'application de la combinaison d'actions considérée
>24h
Entrelhet24h

<1lh

Ohc (MPa)

2 3,50

o (%)

0,90

0,85
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Figure. 1.1. Diagramme contraintes-déformations a I’ELU
f.2. Contraintes limites a I'état limite de service (E.L.S)
L'état limite de service est un état de chargement au-dela du quel la construction ne peut plus assurer

le confort et la durabilité pour lesquels elle a été congue ; on distingue :

e | 'état limite de service vis-a-vis de la compression de béton
e L 'état limite de service d'ouverture des fissures.
e L'état limite de service de déformation.

La contrainte limite de service est donnée par: o,, =0,6 f
fes =25MPa on trouve o, =15MPa

Chc (I\/IPa)

v i _ fbc(%o)
2%o

Figure. 1.2. Diagramme contraintes-déformations a I’ELS

1.3.2. Aciers
A fin de remédier au probléme de non résistance du béton a la traction, on intégre dans les piéces de

béton des armatures d'acier pour reprendre les efforts de traction.

Les aciers utilisés pour constituer les piéces en béton armé sont :

e Ronds lisses (&) FeE24
e Barres a haute adhérences (HA) FeE40 et FeES5O0.
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e Treillis soudés (TS) TLE52 ©&'=6 mm pour les dalles.
a. Les limites élastiques

e Lesronds lisses (R.L) FeE24 (fe=235MPa)
e Barres a haute adhérence (HA) f. =400MPa et fe =500MPa.
e Treillis soudés (TS) fe=520MPa.

b. Module d'élasticité des aciers

Les aciers sont aussi caractérisés par le module d'élasticité longitudinale. Les expériences ont montré

que sa valeur est fixée quelque soit la nuance de 1’acier.

Es = 2,10.10°MPa
c. Les contraintes limites de calcul
c.1. Contraintes limites a I'état limite ultime (E.L.U)

On adopte le diagramme contrainte- déformation suivant

Os (M Pa)
f, Allongement
—t. — ' 7/_3 —_i
/
-10 P Ces | |
| 7 '
; Ces 10
| r/'_..-
/ _fe
Raccourcissement 7s

Figure. 1.3. Diagramme contraintes-déformations de 1’acier a ’ELU

fe : Contrainte limite élastique.

. . . . AL
o - Déformation (allongement) relative de I'acier - ¢ = *

&s(%o)
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. . f
os: Contrainte de l'acier, o. =%

S

1,15 Cas des situations durable ou transit oires

7, - Coefficien t de sécurité de I'acier, y, = L _
1,00 Cas des situations accidentel les
Pour les aciers FeE400, &, =1,74%,

c.2. Contraintes limites a I'état limite de service (E.L.S)

C’est 1'é¢tat ou on fait les vérifications des contraintes par rapport aux cas

appropriées :

e Fissuration peu nuisible : pas de vérification.

S i diciable: (2. . BAEL91
e Fissuration préjudiciable: o, = min (5 f,; Max(0,5f,;110,/7. ftjjzf (MPa)

e Fissuration trés préjudiciable : o, = 0,8¢ (MPa)
Avec :

i ) 1,00 pour les aciers ronds lisse
n : Coefficien t de fissuratio n, 7 = . )
1,60 pour les aciers a haute adhérence

d. Le coefficient d'équivalence

Le coefficient d'équivalence noté “ n” avec

. n : Coefficien t d'équivalenc e
n= E—S =15 < E, : Module de déformatio n de I acier
" E, : Module de déformatio n du béton

I.4. Hypotheses de calcul

Le calcul en béton armé est basé sur les hypothéses suivantes:
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Les sections droites restent planes apres déformation.

Il n'y a pas de glissement entre les armatures d'acier et le béton.

Le béton tendu est négligé dans le calcul de la résistance a cause de sa faible résistance a la traction.
Le raccourcissement unitaire du béton est limité a 3,5%o. en flexion simple ou composée et a 2%o
dans la compression simple

o L'allongement unitaire dans les aciers est limité a 70%o.

e

e Lacontrainte de calcul, notée “os” et qui est définie par la relation,o, = — est égale a
Vs

0s=204,34MPa Situation durable

= Rond lisse
0s=235MPa Situation accidentelle

0s=348MPa Situation durable

=  Haute adhérence
0s=400MPa Situation accidentelle

e les déformations des sections sont limitées pour 1’allongement unitaire de I’acier & 10%o.
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CHAPITRE Il. PREDIMENSIONNEMENT DES ELEMENETS

ET EVALUATION DES CHARGES

1.1 Introduction

Le pré dimensionnement a pour but d'estimer approximativement les dimensions des éléments
constituant la structure et de déterminer les différentes charges agissant sur ces éléments, afin d'avoir une
bonne résistance et une meilleure stabilité de I'ouvrage.

Avant d’entamer tout calcul, il est plus pratique d’estimer I'ordre de grandeur des éléments de la
structure, pour cela des reglements en vigueur, notamment le “BAEL 91 ” et le “RPA99 version 2003”,
mettent au point ce qui est nécessaire pour un pré dimensionnement a la fois sécuritaire et économique.

11.2 Prédimensionnement Des Planchers
Les planchers sont des plaques minces dont I'épaisseur est faible par rapport a leurs dimensions en
plan.

Dans notre structure on a deux types de planchers dalle pleine et corps creux.

11.2.1. Plancher a Dalle Pleine
L’épaisseur des dalles dépend le plus souvent beaucoup plus des conditions d’utilisation que des

vérifications de résistance, on déduira donc I'épaisseur des dalles a partir des conditions ci-apres :

a. Dalle reposant sur quatre cétés

e Condition de sécurité contre I'incendie [6] (page 30)
o e=7cm pourune heure de coupe-feu.

o e=11cm pour deux heures de coupe-feu.

e Condition d’isolation acoustique
Selon les regles, I'épaisseur du plancher doit étre supérieure ou égale a: 15 cm pour obtenir une
bonne isolation acoustique.

Donc, on limitera I'épaisseur dans notre cas a : 15cm

e Résistance a la flexion

- Dalles reposant sur trois ou quatre cotés : L/ 50 <e <L/ 40.

L« : est la petite portée du panneau le plus sollicité (cas défavorable)

Dans notre cas la dalle reposant sur quatre cotés a une portée égale a : L,=5,60m
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Ceci engendre

560/50<e<560/40 = 11,20cm<e<14,00cm

e=12cm

Alors on adopte :

e=15cm

e Condition De Fléeche [1] (page 128)

Nous devons vérifierque: F_ < F

L
Frox < — si la portée L est au plus égale a 5m
500
L . , . X
o < ——=+0,5 si la portée L est supérieure a 5m (L en cm)
1000

Pour ce faire, on considéere une bande de dalle de largeur b = 1m avec une épaisseur ;

e = 15cm. Supposée travaillant comme une poutre encastre sur les deux extrémités.

D’apreés le calcul, la fleche est non vérifiée, alors on prend e=20 cm.

Dans le cas de poutre isostatique avec une charge uniformément répartie, la fleche maximale est donnée

par:
_ 5.q-Lf
™ 384-E-I
Avec: F_,. : Fleche maximale du plancher.

L : portée du plancher = 5,50m

e : épaisseur du plancher.

NN\

NANNNNN

r s

Figure 1.1 : Fleche de la dalle

g : charge uniformément répartie déterminé a I'ELS.

E : module d’élasticité différée du béton.

3
| : moment d’inertie de la section | = —.
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~ 1000 200°

I = 666,66 x10° mm?*; E = 32164,2 MPa

F= L +0,5 =1,05cm
1000

Les charges revenant a celle-ci sont les suivantes : (Plancher le plus chargé, voir descente de charge)
Charge permanente (RDC) : G = 7,54 KN/m?
Surcharge d'exploitation : Q=2,5 KN/m?

q=(G+Q)xb = q=10,04 KN/ml

5x10,04 x (5500)*

F., = 5 =55/mm
384 x32164,2 x 666,66 x10

F o, =557MM<F =10,5MM.....ccoooommrmrrrrrnrrrarreenne.
Condition vérifiée

D’ apreés les conditions précédentes, on adopte une épaisseur e =20 cm, pour toutes les dalles.

b. dalle machine
On prend I'épaisseur de la dalle machine e=25 cm

11.2.2. Planchers a corps creux
&

—T—r

Figure 11.2 : Dalle a corps creux.

Les planchers sont constitués de poutrelles préfabriquées associées aux corps creux. Pour le

L
Prédimensionnement de la hauteur des poutrelles en utilisera la formule empirique suivante : h > ﬁ

Avec :

h : épaisseur de la dalle de compression+corps creux .
L : la portée maximale de la poutrelle
On a: L =540- 40 =500 cm alors h>2222

Donc on adopte une épaisseur de: 24cm




Onprend: h=(20+4) cm

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

11.3.1. Charges Permanentes

11.3.1.1 Plancher Terrasse Inaccessible

a- Planchers a corps creux

désignation de I’élément p(KN/m?) Ep (cm) G (KN/m2)
Protection en gravillons 17 5 0,85
étanchéité multicouche 6 2 0,12
Forme de pente 22 12 2,64
Isolation thermique (liege) 4 4 0,16
Dalle corps creux / 24 3,00
Enduit de platre 10 2 0,2
z / / 6.97

G=6,97 kN/m?

protection: en1 gravillon roules
etaricheite multicouche
béton forme de pente
isolalation likze

cotps cteux+dalle de compression
eriduit au platre




Figure 11.3 : Plancher terrasse

b- Terrasse inaccessible, dalle en béton armé (dalle machine)

désignation de I’élément p(KN/m?) Ep (cm) G (KN/m?)
Protection en gravillons 17 5 0,85
gtanchéité multicouche 6 2 0,12
Forme de pente 22 10 2,64
Isolation thermique (liege) 4 4 0,16
Dalle pleine / 25 6.25
Enduit de platre 10 2 0,2

z / / 10.22

c-Planchers a dalle pleine

désignation de I’élément p(KN/m?) Ep (cm) G (KN/m2)
Protection en gravillons 17 5 0,85
étanchéité multicouche 6 2 0,12
Forme de pente 22 12 2,64
Isolation thermique (liege) 4 4 0,16
Dalle pleine / 20 5
Enduit de platre 10 2 0,2

z / / 10.22

11.3.1.2. Plancher Etage Courant

a- Planchers a corps creux

désignation de I’élément p (KN/m3) Ep (cm) G (KN/m2)

revétement en carrelage 25 2 0,50




Mortier de Pose 20 2 0,40

lit de sable 18 3 0,54
Dalle corps creux / 24 3,55
enduit de platre 10 2 0,2
cloisons distribution / 10 1

z / / 5.54

b- Planchers a dalle pleine de sous sol

désignation de I’élément p (KN/m?) Ep (cm) G (KN/m2)
revétement en carrelage 25 2 0,50
Mortier de Pose 20 2 0,40

lit de sable 18 3 0,54
Dalle pleine / 20 3,55
enduit de pléatre 10 2 0,2
cloisons distribution / 10 1

z / / 7.54

11.3.2 Charge D’exploitation

® Plancher courant (bureaux, restaurant, cafétéria, cuisine, Escaliers):Q=2.5 kN/m?

e Plancher courant (salle de conférence, hall) : Q=4 kN/m?
e Plancher courant (salle de danse, dépét) : Q=5 kN/m?
e Plancher terrasse inaccessible: Q=1 kN/m?

® Plancher sous sol (parking) : Q= 2.5kN/m?

11.3.3. Mag¢onnerie
Murs extérieurs
désignation de I’élément p(KN/m?) Ep (cm) G (KN/m2)

Enduit en ciment extérieur 18 2 0,36
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Briques creuses 90 15 1,35

L’ame d’air / 5 /

Briques creuses 90 10 0,90
Enduit en platre intérieur 10 2 0,20
z / / 2,81

1.4. Prédimensionnement Des Poutres Et Des Poteaux

Le systeme des portiques est constitué des éléments horizontaux (les poutres) et des éléments
verticaux (les poteaux).

11.4.1. Prédimensionnement Des Poutres
Le pré dimensionnement des poutres se fait globalement en deux étapes :

1- Choix des sections des poutres selon les formules empiriques données par le “BAEL 91
modifié 99” et vérification selon “RPA 99 version 2003”.
2- Vérification de la fléche pour la section choisie.
3- Vérification de la rigidité.
Selon les formules empiriques
-la hauteur h de la poutre doit étre L/15< h < L/10
-La largeur b de la poutre doit étre 0,3h< b < 0,7h
Avec: L: portée de la poutre

h : hauteur de la poutre

b : largeur de la poutre

Selon RPA99V2003 [2] (page 51)
On doit respecter les conditions suivantes :

- la hauteur h de la poutre doit étre : h>230cm
- lalargeur b de la poutre doit étre : b 220 cm

h
- le rapport hauteur largeur doit étre : B <4




Vérification de la rigidité

On doit vérifier que :

L ho1
L 16
- f <f ( ?=05+L<°’“) SiL>5m 1 128
- 5+ 1000 [1] (page 128)
(Rigidité) )
T = Lem Sil<5m
\ 500

Dans le cas d’une poutre isostatique avec une charge uniformément repartie la fleche maximal est

donnée par:

5gL*

F o = v v v v v 3|
384El A | 2
Avec : T ; f MaX

L : la portée de la poutre.
h : la hauteur de la section de la poutre.

f max : La fleche maximum de la poutre.

g : la charge uniformément répartie déterminée a I'E.L.S (q = G+Q).

G : charge permanente reprise par la poutre ainsi que son poids propre

Q : charge d’exploitation supportée par la poutre

3
[ : moment d’inertie de la poutre par rapport au plan de flexion, |=L

12
VK Module de YOUNG différée du béton armé : E,; =3700%/ f _,, =10818,87MPa

Application
On va calculer les poutres de deux parties non séparées :
Partie 1 (se trouve dans la salle de conférence)

Partie 2 (le reste du batiment)
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11.4.1.1.Partie 1

On doit vérifier la poutre la plus sollicitée

a. RDC et les étages courants résistance

a.1.sens longitudinale (y-y) : Lmax=9,6 m axe 2(a-c)

Lorsque la poutre de section rectangulaire non vérifiée jusqu'a un retombée de 1m qu'est non
passable par rapport la hauteur d’étage qu’est h=3,3m alors on va choisir une section Té pour sa
meilleur résistance que celle de section rectangulaire.

Selon les formules empiriques
960/15< h £ 960/10 = on prend h=80 cm (section en Té avec la dalle pleine)

0,3h< b £ 0,7h = on prend b=40 cm

—_ 5 —
Vérification selon RPA99V2003 - cem ! P
20cm
h>30 vérifiée +
CG
b>20 vérifiée 80em L T -
55 cm
—=2<4 Vérifiée
—
40 cm
Vérification de la rigidité : Figure IL.4:poutre en section Té
h 1 R
Vérifiée

—=0.089>—=0.0625
L 16

i Tyd1 0, e 272 ‘
B m—
srtinn b1 0, 121729
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Figure I1.5.1a largeur de la dalle qui travaille avec la poutre [1](Page 18), [3]

Il faut que :

fo= fop * fut fo<f

Figure 11.6.schéma statique de la poutre sous les charges P1&P2

5G, L*
" 384El
Gp =0,35x 0,8 x 25 = 7KN/m,
Avec :
3 3
| - 40007, 40.80.(56,36 — 30 + 282.20° 20.232.(60 — 56,36 2
= 3405576 cm*

Figure 1l.7.fleche maximale due au poids propre

5x 7 x9600"

f = =2,401mm
6P 384 x10818,87 x 23405576 x10"

_ p(512-4azp
P 1920(1-a)E.l

Figure 11.8.schéma statique de la poutre sous la charge P1
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Avec:
P, =(G+Q)xS,
=(7,54+2,5)x18,84 =189,15KN

189.10° x (5x 96002 — 4 x 27502

o = 7 = 7.236mm

1920.(9600 — 2750)x 10818,87 x 3405576 x 10
o _ p,(612—4a’p
P271920(1 —a).E.I
p, =(G+Q)xS,

Avec:
= (7,54+2,5)x17 =170,7KN
3 2 _ 2
170,7.10° x (5x 96002 — 4 x 27502 _ 6.4mm

2= 1920.(9600 — 2750)x10818,87 x 3405576 x 10*

f = pr + f,+ f,=2401+7,236+6,4 = 16,037mm.
fmax = 0,8fo = 0,8 X 7,86 = 6,29mm.

=05+ ﬂ =1,46cm
1000

—|

Avec :

Remarque

La fleche n’est pas vérifiée lorsqu’on suppose que la poutre est isostatique, ayant une seule travée avec :
|2
M, = ? mais en réalité la poutre considérée est une poutre continue avec un moment maximum

Mmax=0.8x M ce quidonne: f_ =08xf,

Ve dvd b i\&lvll:lll

F =0 f



Frnax=0,80fo = fmax=0,80x 1,603 = 1,283cm

f =1,283cm < f_:1,460m ............. La condition de la fleche est vérifiée
max

a.2.sens transversale (x-x) : Lmax=5,50 m axe C(1-2)

Selon la formule empirique

550/15< h £ 550/10 = on prend h=60 cm

0,3h< b £ 0,7h = on prend b=30cm

Vérification selon RPA99 V 2003 :

h>30 vérifiée
b>20 vérifiée
h s
B =2<4 Vérifiée

Vérification de la rigidité :

&0

CIn

30 om—
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h 1 Pl -

—=0.1>—=0.0625 Vérifiée
16

L
Il faut que : 27
GptP2
'EENNTIEERENENRIEERR)
) 2.75m » 2.75m R
5.5m
¢ _5GpL*
% 384El
Figure 11.10 : schéma statique sous la charge PP et P1 et P2
Gp=p.p
G,=0,3x0,60x 25 Gp+p 2
= 4,5kN/ml REEEEEETEEEEEEER
& i
3 .
1 =30X60° 540000 cm
¢ _SaL’
L 384El

Figure 11.11 : fleche maximale due au poids propre et P2

q=g+q=(5,74+2,5)x[(4,75/2+3/2)/2]=16 KN/ml|

~ 30%60°

I =540000 cm*
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P 5x16 x5500"
P 384x10818,87 x 540000 x10*

=3,26mm

3
3_f zﬁ
P B0xXExI

p, =(G+Q)xS,
= (7,54 +2,5)x 7,56 = 75,9KN

Avec :

75,9.10% x5500°

0= o= 3,6mm
60x10818,87 x 540000.10

fpo = pr+ fp1+ fp2+ =0,92+3,26+3,6 =7,78mm

Avec: f = io +0,5=1,05cm
1000

f _=0,778m < f =1,05cm

b. Sous sol

b.1.sens transversale (y-y) : Lmax=9,60 m

Selon les formules empiriques

A

Figure 11.12.fleche maximale due au charge P1

............. La condition de la fleche est vérifiée
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960/15< h £ 960/10 = on prend h=80 cm (section en Té avec la dalle pleine)

0,3h< b £ 0,7h = on prend b=40cm . vérifier
b.2.sens transversale (x-x) : Lmax=5,50 m

Selon la formule empirique

550/15< h £ 550/10 = on prend h=60 cm

0,3h< b £ 0,7h = on prend b=30cm . vérifier

11.4.1.2.Partie 2

a. RDC et Les Etages Courants axe g(3-4)

a.1.sens transversal (porteur) Lmax=6,00 m

(1 Cirl
Selon la formule empirique
600/15< h £ 600/10 = on prend h=60 cm
0,3h< b £ 0,7h = on prend b=30cm A

! 3lcm

Selon RPA99 V.2003

h>30 vérifiée
b>20 vérifiée
h .
—=2<4 vérifiée

Vérification de la rigidité

D =0.1> i =0.0625 vérifiée
L 16
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; 5qL*
X 384E|

Avec :

= 540000 cm*

5x 41,78 x6000"

fro = ;- =12,13mm=1,213cm
384x10818,87 x 540000 x10

Frax=0,80f0 = fmax=0,80x1.213 = 0,98cm

f =0,98cm < f_=Llcm ............. La condition de la fleche est vérifiée
max

a.2.sens longitudinal (non porteur) : Lmax=5,00 m axe 2(g-h)

Selon la formule empirique
500/15< h £ 500/10 = on prend h=40 cm

0,3h< b £ 0,7h = on prend b=30cm

Selon RPA99 V 2003

h>30 vérifiée

= (5.74 X @J +25x0,60x0,30+ 2,5x 4,525 = 41,78kn/ ml

cImn

— 3 om——
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b>20 vérifiée

=133<4 vérifiée

o|=

Vérification de la rigidité :
La condition de la fleche est vérifiée
b. Sous Sol
b.1.sens transversale : Lmax=6,00 m
Selon la formule empirique
600/15< h £ 600/10 = on prend h=60 cm

0,3h< b £ 0,7h = on prend b=30cm

b2.sens longitudinal (non porteur) : Lmax=5,00 m

Selon la formule empirique

500/15< h £ 500/10 = on prend h=40 cm

0,3h< b £ 0,7h = on prend b=30cm

Conclusion

Tableau Il.1 : Dimensions finales des poutres

Etage courant &RDC(dalle pleine)

Sous sol (dalle pleine)

Partie 1 Longitudinale (y- Transversale(x-x) Longitudinale (y-y) Transversale(x-x)
y)
40x80 (Té) 30%60 40x80 (Té) 30x60

Etage courant &RDC (dalle corps creux)

Sous sol (dalle pleine)
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Partie2 Longitudinale (y- Transversale(x-x) Longitudinale (y-y) Transversale(x-x)
y)

30x40 30x60 30x40 30x60

11.4.2 Prédimensionnement Des Poteaux

A /Principe

Les poteaux sont pres dimensionnés en compression simple en choisissant trois types de poteaux les
plus sollicités de la structure. C'est-a-dire, un poteau central, un poteau de rive et un poteau d’angle.

Chague type de poteau est affecté de la surface du plancher chargé lui revenant, et on utilisera un calcul
basé sur la descente de charge. Nous appliquerons la loi de dégression des charges d’exploitation.

B /Procédure de pré dimensionnement
* Calcule de la surface reprise par chaque poteau.
* Evaluation de I'effort normal ultime de la compression a chaque niveau.

* La section des poteaux est alors calculée aux états limites ultimes (ELU) vis-a-vis de la compression
simple du poteau.

* la section du poteau obtenue doit vérifier les conditions minimales imposées par le reglement RPA
99 version 2003.

= Vérification des sections a I'ELS selon le CBA93.

C / Loi de dégression (DTR.BC 2.2)

Comme il est rare que toutes les charges d'exploitations agissent simultanément, on applique pour
leur détermination la loi de dégression qui consiste a réduire les charges identiques a chaque étage de
10% jusqu'a 0,5Q. (Q est la charge d'exploitation).

Ce quidonne :

3+nN

QO ! n (Ql * Q2 oo +Qn) Pour n25 [4] (page 16), [3] (page 22)
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Avec: n:nombre d'étage.
Qo : la charge d'exploitation sur la terrasse.

(@ TN © D ,Qn: les charges d'exploitation des planchers respectifs

Partie 1:

Tableau Il.2. : Dégression des surcharges d'exploitations partie 1

Niveau des planchers Surcharges ¥ surcharges Y surcharges

P Terrasse Qo Qo 1

Pe Q1 Qo+ Q1 3,5

Ps Q Qu+0,95(Q1+ Q) 5,75

P, Qs Qo+0,90(Q1+Qx+Q3) 7,75

Ps3 Qs Qo+0,85(Q+Q,+Q3+Q4) 9,5

P, Qs Qo+0,80(Qutreereeeeee +Qs) 11

P; Qs Qo+0,75(Qqt+weeeeees +Qg) 12,25

Prdc Q7 Qo+0,71(Qqt++seeeeeee +Q7) 13,425

Ps sol Qs Qo+0,69(Qt+seeseeees +Qg) 14,8
Partie 2:

Tableau I1.3. : Dégression des surcharges d'exploitations partie 2

Niveau des planchers Surcharges ¥ surcharges ¥ surcharges




P Terrasse Qo Qo 1

Ps Qu Qo+ Q1 3,5

Ps Q Qo+0,95(Qs1+ Q) 5,75
Py Qs Qo+0,90(Q1+Q,+Q3) 7,75
Ps3 Q4 Qo+0,85(Q1+Q+Q3+Qq) 9,5

P Qs Qo+0,80(Qt+eeveeeeee +Qs) 11

Py Qs Qo+0,75(Qat+weeeeeeee +Qg) 12,25
Prmezzanine Q; Qot+0,71(Qutrereeeee +Qy) 13,425
Prdc Qs Qo+0,69(Qqt-+eeeeee- +Qg) 14,8

Ps ol Qs Qo+0,67(Qq#+wveeeee +Qy) 16,075

D / Dimensionnement des poteaux

Poteaux rectangulaires ou carrés

> Le prédimensionnement est déterminé en supposant que les poteaux sont soumis a la

Compression selon la formule suivante : N, < « {

Avec :

’Yb : Coefficient de sécurité du béton tel que
7/b = 1,5 situation durable ou transitoire

’Yb =1,15 situation accidentelle

7/5 : Coefficient de sécurité de I'acier tel que

)/S = 1,15 situation durable ou transitoire

Br fc28+ ASfe
09y, Vs

} [1](page 156), [3](page 110)
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7/ =1 situation accidentelle

S

N.,=135G+1,5Q

G : poids propre des éléments qui sollicitent le poteau considéré
Q: surcharge d’exploitation qui sollicite le poteau

QL : Coefficient de réduction destiné a tenir compte a la fois des efforts du second ordre et

de I'excentricité additionnelle

Si plus de la moitié des charges sont appliquaient apres 90jours, le coefficient & a pour valeur :

(g = — 08 08 Pour A< 50
1+ 02 (;/15)2 P
4
21\2
Soit : L =1+ O,2-[—j [1](page 153), [5](page 142)
L 35

o = 06 (5_0)2 08 50 < A < 70
A B

_085

Soit : =—
o P =1500

A : Lélancement du poteau considéré A = H ; on prend L ¢ =0,7L0=0,7 h . (poteau est a ses
|

extrémités, soit encastrer dans un massif de fondation, soit assemblé a des poutres de plancher)

Remarque

il est préférable de prendre A <35° [3](page 112)

a : dimension de la section du béton du poteau

L¢: longueur de flambement
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. |
i : rayon de giration de la section du béton seulavec: I . =./—

min B

| : moment d’inertie de la section du béton par rapport a son centre de gravité et

perpendiculairement au plan de flambement

As: section d’acier minimale
fes: contrainte de compression du béton a 28 jours ....fc.s= 25 MPa
f e : contrainte limite élastique des aciers ...................f e = 400 MPa
B : aire total de la section du poteau (B=a x b)
B:: la section réduite d’'un poteau obtenue en déduisant de la section réelle 1cm d’épaisseur
Sur tout sa périphérie tel que :
Poteaux rectangulaires ......B = (a—2cm) (b — 2cm)
B=axbcm?

a,b : dimension de la section du béton du poteau

il faut assurer que : 0,2% < % <5% [3](page 111)

On cherche a dimensionner le poteau de telle sorte que :% =1%

On tire de I'’équation de Nu la valeur de Br telle que :

< Br >0,66N, cm2 [3](Page 111)

Br 2

> Le minimum requis par le “ RPA99 version 2003”

D’apreés l'article 7 .4.1, pour une zone sismique lll, on doit avoir au minimum :

4 Poteau rectangulaire ou carrée [2] (Page 48)

-Min (b h) =2 30 cm
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- Min (b, h) 2 h—ecm
20

l<b—<4
4 h

> Vérification de la section trouvée a I’ELS
Dans la descente des charges, on détermine I'effort normal a I' ELS « Ns »qui sollicite le poteau, On

doit vérifier que :

N —
o X =—2 < :0,6Xf
ser B+nA5 bc c28

Nser: Effort normal a I'ELS tel que Nser = G+ Q

G : Poids propre des éléments qui sollicitent le poteau étudié, son poids propre non compris.
Q : Surcharge d’exploitation.

B : Section de béton du poteau.

As: Section des armatures (As=1%B).

. . ). . Es
n: Coefficient d’équivalence| n=—=15].
E,
Oser: Contrainte de compression a I'ELS.

En remplacant dans I'équation ci-dessus les différents termes par leurs valeurs on obtient: Obtient:

O = Nar 0,. =0,6x f_, =15MPa
115xB

Remarque
-D’apres l'article 7.4.1 dans I'RPA99 version 2003 :

Les poteaux de rives et d’angle doivent avoir des sections comparables a celles des poteaux
centraux, pour leur conférer une meilleure résistance aux sollicitations sismique.

-Pour tenir compte du poids de poteau on va majorer de 10% les charges permanentes venant du

plancher, poutres et chainages
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D’apres la surface (en plan) et les charges verticales qui leur reviennent, on distingue trois types de
poteaux centraux (01 type dans La partie 1 et 02 types dans le partie 2).

295 m——0y 255m —r

11.4.2.1.partie 1

s 51 51
a. Poteau central (2, C) 1
Soit S la surface reprise par le poteau le plus sollicité : |

23 m 52 s |L7m
S=S51+S2 J
$1=27,5m? (bloc1) o 205m—— 185wy

$2=10,5m? (bloc2)

Figure 11.13 : Schéma indique le poteau central le plus sollicité

Détermination des charges

» Charge permanente
Poids revenant a la terrasse :

a- dalle pleine :

—poids des plancher terrasse.........cccoeeveeeeeeeeveerecennnn. Gpr = 8,97%27,5=246,675 kN

—Poids des poutres longitudinales sens(y-y) ............ Gpp = 0,4%0,6x25x(5-0.4/2)=28,8 kN

—Poids des poutres transversales sens(x —x) Genp=0,3x0,40%25x%((2,55+2,95)-0.4)=15,3 kN
Gr1 =290,8 kN

b- dalle en corps creux :

— poids plancher terrasse.......cooeveeeceeveveniececeeene Gpr=7,17x10,5 = 75,285 kN
— Poids des poutres longitudinales sens(y-y) ........... Gpp = 0,3%0,4x25x(2,5-0.4/2)=6,9 kN
Gr2=82,2 kN
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GT=373 KN
Poids revenant au 6°™ étage :
a- dalle pleine :
-- poids plancher courant .........occcceeiiiciiiiieeee e Gpc = 7,54%27,5 =207,4 kN

— Poids des poutres longitudinales sens(y -y) ............. Gpp = 0,4%0,6x25%(5-0.4/2)=28,8kN
--Poids des poutres transversales sens (x -x) Gpnp=0,3%0,40%25%((2,55+2,95)-0.4)=15,3 kN

--Poids de mur extérieur sens (x - X)......... GME=2,81x (2,55+2,95)x(3,3-0,2)x0,8=38,3KN

g1 =289 ,8 KN
b- dalle corps creux :
— poids plancher terrasse.......oooveeeecinreeeeseeceee e Gpr = 5,74x10,5=60,27 kN
— Poids des poutres longitudinales sens(y-y) ........... Gpp = 0,3%0,4x25%(2,5-0.4/2)=6,9 kN
g2=67,17 kN
g=357 KN

D'ou: Ge= Grx1.1 =410,3 kN

Poids revenant au 5°®™ étage : Gs= Gg+ gx1, 1 = 803,00 kN
Poids revenant au 4 ®™ étage : G4= Gs+ g x1, 1 =1195,7 kN
Poids revenant au 3 M étage : G3= Gs+ g x1, 1 = 1588,4 kN
Poids revenant au 2 ®™ étage : Go= Gs+ g x1, 1 =1981,1 kN
Poids revenant au 1°m étage : G;= G+ g x1, 1 = 2373, 8kN
Poids revenant au rdc(salle de conférence) : Grac= G1+ g x1,1 = 2766,5 kN

Poids revenant a sous sol:

Dalle pleine
--poids plancher courrant ........cccccveeiiiiiees e Gpc = 7,54%(13,75+10,5)=182,85 kN
— Poids des poutres longitudinales sens(y-y) .......... .Gpp = 0,3x0,3%25x%(2,5x2-0.4)=10,35 kN

--Poids des poutres transversales sens(x —x)....Gps=0,3%x0,30%25x%((2,55+2,95)-0.4)=11,475 kN

--Poids de mur extérieur sens (X-X) ....cco...... GME=2,81x(2,75+1,1)x(6,3-05)x0,8=50,2KN

g=254,9 kN

D’ou : G sous soi= Groct gx1, 1 = 3046. KN




G Q Nu Br a MIN axb Nser Oiser Ohc
niveaux obs
(kN) (kN) (kN) (cm?) (cm) RPA(cm?) | (cm?) | (kN) (MPa) | (MPa)
6 410,3 38 610,90 403,19 22,08 | 30x30 30x30 | 448,3 4,331 |15 Vér
5 803 133 1283,55 | 847,14 31,10 | 30x30 35x35 | 936 6,644 | 15 Vér
4 1195,7 | 218,5 1941,94 | 1281,68 | 37,80 | 30x30 40x40 | 1414,2 7,686 | 15 Vér
3 1588,4 | 294,5 2586,09 | 1706,81 | 43,31 | 30x30 45x45 | 1882,9 8,085 |15 Vér
2 1981,1 | 361 3215,98 | 2122,55 | 48,07 | 30x30 50x50 | 2342,1 8,146 | 15 Vér
1 2373,8 | 418 3831,63 | 2528,87 | 52,28 | 30x30 55x55 | 2791,8 8,025 |15 Vér
Rdc 2766,5 | 465,5 | 4433,02 | 2925,79 | 56,09 | 30x30 60x60 | 3232 7,807 |15 Vér
Ss1 3046 510,15 | 5030,14 | 3319,89 | 59,61 | 30x30 60x60 | 3669,35 | 8,863 | 15 Vér

Tableau 11.4 : Choix des sections des poteaux centraux

b. poteau de rive (2, A)

Figure 11.14. Poteau de rive le plus sollicité
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Soit S la surface reprise par le poteau le plus sollicité:

$=27,5m?

Détermination des charges

> Charge permanente
Poids revenant a la terrasse :

a- dalle pleine

— poids plancher terrasse.......cooeeveeveveiereeeeneeceene e, Gpr = 8,97%27,5=246,675 kN

— Poids des poutres longitudinales sens(y-y) ............... Gpp = 0,4%0,6x25x%(5-0.4/2)=28,8 kN

— Poids des poutres transversales sens(x —x)... ......... Gpnp=0,3%0,40%25%((5,5-0.4)=15,3 kN
Gr=290,8 kN

Poids revenant au 6™ étage :

a- dalle pleine :

--poids plancher CoOUrrant ........coociiiei i e Gpc = 7,54%x27,5 =207,4 kN

— Poids des poutres longitudinales sens(y-y) ................ Gpp = 0,4%0,6x25x(5-0.4/2)=28,8kN

--Poids des poutres transversales sens(X —X)................ Gpnp=0,3%0,40x25%(5,5.4)=15,3 kN

--Poids de mur extérieur sens(x-X)............. Gme=2,81x(5,5/2+4,7/2)x(3,3-0,5)x0,8=32,1 KN
g=283,6 kN

D’ol : Ge= Grx1.1 = 319.88kN
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Poids revenant au 5™ étage : Gs= Ge+ gx1,1 = 631,73 kN

Poids revenant au 4 ®™ étage : G4,= Gs+ g x1,1 = 943,58 kN

Poids revenant au 3 ®™ étage : Gs= G4+ g x1,1 = 1255,43kN

Poids revenant au 2 ®™ étage : G,= Gs+ g x1,1 = 1567,28kN

Poids revenant au 1°™ étage : Gi1= G+ g x1,1 = 1879,13kN

Poids revenant au rdc salle conférence : Grgc= G+ g x1,1 =2190,98kN

Poids revenant a sous sol1:

Dalle pleine

--poids plancher CoUrrant ........cccoocveeeeriieee e e Gpc = 7,54%(13,75+20,9)=261,3 kN

— Poids des poutres longitudinales sens(y-y) ...... Gpp = 0,3x0,3%x25%(2,5+3,8-0,4)=13,275 kN
--Poids des poutres transversales sens(x —X)............. Gpne=0,3%0,30%25%(5,5-0,4)=11,475 kN

--Poids de mur extérieur sens(x-X).............. Gme=2,81x(5,5/2+4,7/2)x(6,3-0,5)x0,8=66,5 KN

g= 352,55kN

D’ou : G sous soll= GRDC"‘ g)(].,l = 2578.785 KN
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Tableau I1.5 : Choix des sections des poteaux de rive

G Q Nu Br a axb Nser oser |obc
. MIN
Niveaux , obs
(kN) (kN) (kN) (cm?) (cm)  [FPA™) em?) |(kN) (MPa) |(MPa)
6 319,88 |27,5 473,088 [312,238 |19,67 |30x30 |30x30 |347,38  |3,356 |15 | Vér
5 631,73 |96,25 997,211 |658,159 |27,655 |30x30 |30x30 |727,98  |7,034 |15 | Vér
4 943,58 |158,125 |1511,021 |997,274 |33,58 |30x30 |35x35 |1101,705 |7,82 |15 |Vér
3 125543 [213,125 |2014,518 |1329,582 |38,463 |30x30 |40x40 |1468,555 |7,981 |15  |Vér
2 1567,28 261,25  |2507,703 |1655,084 |42,683 |30x30 |45x45 |1828,53 |7,852 |15  |Vér
1 1879,13 |302,5 2990,576 |1973,78 |46,427 |30x30 |50x50 |2181,63 |7,588 |15 | Vér
Rdc 2190,98 |336,875 |3463,136 |2285,67 |49,809 |30x30 |50x50 |2527,855 |8,793 |15 | Vér
ssol 2578.85 |369,1875 |3932,602 |2595,517 |52,946 |30x30 |55x55 |2872,018 |8,256 |15 | Vér

¢. Poteau D’angle (1 ,A)

Soit S la surface reprise par le poteau : 5=16,38m

Détermination des charges

» Charge permanente

Poids revenant a la terrasse :

Figure 11.28 : Schéma indique le poteau

d’angle le plus sollicité

a- dalle pleine

— poids plancher terrasse
— Poids des poutres longitudinales sens(y-y)
— Poids des poutres transversales sens(x —x)

Gr=183,98 kN

Figure .15.poteau d’angle le plus sollicité

Gpr = 8,97x16,38=146,93 kN
Gep = 0,4%0,6x25x (5,2-0.4)=28,8 kN
v e Gpnp=0,3%0,40%25x ((3,15-0.4)=8,25 kN
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Poids revenant au 6°™ étage :
a- dalle pleine
--poids plancher courrant ......cccccooeccviiieeee e e ....Gpc =7,54x16,38 =123,5 kN

— Poids des poutres longitudinales sens(y-y) ................ Gpp = 0,4%0,6x25x (5,2-0.4)=28,8kN
--Poids des poutres transversales sens(x —X)......... ... Gpnp=0,3%0,40x25x%(3,15-0,4)=8,25 kN

--Poids de mur extérieur sens(x-x)............ GME=2,81x(5,5/2+9,6/2)x(3,3-0,5)x0,8=47,5 KN

g = 208,05 kN

D’ou: Go= Grx1.1 = 202.378kN

Poids revenant au 5°™m étage : Gs= Ge+ gx1,1 =431,233 kN
Poids revenant au 4™ étage : G4= Gs+ g x1,1 = 660,088 kN
Poids revenant au 3™ étage : Gs= G4+ g x1,1 = 888,943 kN
Poids revenant au 2°™ étage : G,= G+ g x1,1 = 1117,798kN
Poids revenant au 1°™m étage : Gi= G+ g x1,1 = 1346,653kN

Poids revenant au rdc: Grge= G1+ g x1,1 = 1575,508kN

Poids revenant a sous sol:

Dalle pleine

--poids plancher courrant ........ccocceeeeciee e e Gpc = 7,54%(19,845)=149,65 kN

— Poids des poutres longitudinales sens(y-y) ....... Gpp = 0,3x0,3x25%(2,5+3,8-0,4)=13,275 kN

--Poids des poutres transversales sens(x —x)............ Gpnp=0,3%0,30%25%(3,15-0,4)=6,187 kN
--Poids de mur extérieur sens(x-x)............ GME=2,81x(5,5/2+9,6/2)x(6,3-0,5)x0,8=98,45 KN
g=267,56kN

G sous soll— GRDC+ gXl,l =1869.824 KN

Tableau I1.6 : choix des sections des poteaux d’angle

Niveaux

G Q Nu Br A MIN Axb Nser oser

obc

obs
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(kN) (kN) (kN) (cm?) (cm) RPA(cm?) | (em?) |(kN) (MPa) |(MPa)
6 202,378 16,38 297,78 196,535 16,019 |30x30 |30x30 |218,758 (2,114 |15 veér
5 431,233 57,33 668,16 440,986 |23 30x30 |30x30 |488,563 (4,72 15 veér
4 660,088 |94,185 1032,396 |681,381 [28,103 |30x30 |30x30 (754,273 |7,288 |15 Vér
3 888,943 126,945 1390,491 |917,724 32,294 |30x30 |35x35 [1015,888 |7,211 |15 Vér
2 1117,798 |155,61 1742,442 |1150,012 [35,912 |30x30 |40x40 (1273,408 |6,921 |15 Vér
1 1346,653 |180,18 2088,252 [1378,246 |39,125 (30x30 [40x40 |1526,833 (8,298 |15 Vér
Rdc 1575,508 |200,655 [2427,918 |1602,426 (42,03 |30x30 |45x45 (1776,163 |7,627 |15 Vér
Ssol 1869.824 |219,9015 [2765,742 |1825,39 (44,725 |30x30 |45x45 [2024,265 |8,692 |15 Vér

-63 -




Veérification de la section imposée par I’ RPA99 version 2003
L'article 7.4.1 de RPA99 exige :

Pourlazonelllona:

Min (b1, h1) > 30 = Min(30,30) =30 ....cccccureeennee condition vérifiée

Min (bs, h1) > he /20 = Min (30, 30) >35 >3,3/20= 16,5 .... condition vérifiée
/4 <b1/h <4 2 1/4<(30/30) =1 <4ueeeiuiiiiiinininenns .. condition
vérifiée

Toutes ces conditions sont vérifiées

Conclusion

Pour faciliter la réalisation il est préférable de donner aux poteaux d'angles et de rives, des
sections comparables a celles des poteaux centraux.

Finalement on adopte les sections suivantes :

Tableau 11.7 : Choix final des sections des poteaux carrés de la partie 1

Les niveaux Les sections

gemme 40x40
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5 emme 40x40
4 emme 40x40
3 emme 55x55
2emme 55x55
1 emme 55x55

rdc 65x65

ssol 65x65

11.4.2.2. Partie 2

a .Poteau Central Type 1 (3, G)

Soit S la surface reprise par le poteau le plus sollicité : S = 30,165m?

Figure 11.16 : le poteau central le plus sollicité
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Détermination des charges

» Charge permanente
Poids revenant a la terrasse :

typel

a- dalle pleine

— poids plancher terrasse.......coovvveeeeeveinrinreceerese e Gpr = 8,97%30,165=270,58 kN

— Poids des poutres longitudinales sens(y-y) ............Gpp = 0,3%0,2x25x(4,925-0.4)=6,825 kN

— Poids des poutres transversales sens(X —X)............... Gpnp=0,3%0,40x25x%(6,1-0.4)=17,1 kN
Gr=294,5 kN

Poids revenant au 6°™ étage :
a- dalle corps creux
--poids plancher courrant .......cccoeeeeeiieeiciiieeeeee e e Gpc = 5,74%30,165 =173,14 kN

— Poids des poutres longitudinales sens(y-y) .Gep = 0,3%0,4%x25x(4,925-0.4)-3x0.3x4,95=9,2kN
--Poids des poutres transversales sens(x —x)..Gpne=0,3%0,6%25%(6,1-0.4)-3x0,3x5,7=20,52 kN

g =202,86 kN
D’ou : Ge= Grx1.1 =323.95 kN
Poids revenant au 5™ étage : Gs= Ge+ gx1,1 =547.096 kN
Poids revenant au 4™ étage : G4= Gs+ g x1,1 = 770.242 kN
Poids revenant au 3™ étage : Gs= G4+ g x1,1 = 993.388 kN
Poids revenant au 2 ®™ étage : G,= Gs+ g x1,1 = 1216.534kN
Poids revenant au 1™ étage : Gi= G+ g x1,1 = 1439.68 kN
Poids revenant au mezzanine : Gm= G1+ g x1,1 = 1662.826kN
Poids revenant au rdc: Go= G+ g x1,1 = 1885.972kN
Poids revenant a sous sol:
dalle pleine
--poids plancher courrant .........cccoccveeei i Gpc = 7,54%30,165 =227,45 kN
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— Poids des poutres longitudinales sens(y-y)
--Poids des poutres transversales sens(x —x)

Gep = 0,3%0,3x25%(4,95-0.4)=10,28kN
Genp=0,3x0,3x25x(6,1-0.4)=12,82 kN

g =250,55 kN
D’ol G sous sol1=GRDC+1.1xg=2161.577KN

G Q Nu Br A Axb Nser aser obc
Niveaux MIN obs

(kN) (kN) (kN) (cm?) (em) [P em?) | (kN) (MPa) | (MPa)
6 323.95 30,165 482,58 318,50 19,84 [30x30 |30x30 |354,11 3,421 |15 Vér
5 547.096 105,578 |896,94 591,98 26,33 |30x30 |30x30 |652,67 6,306 |15 Vér
4 770.242 173,449 |1300 858 31,29 |30x30 |35x35 |943,69 6,699 |15 Vér
3 993.388 233,779 |1691,74 |1116,55 (35,41 |30x30 |40x40 |1227,16 |6,669 |15 Vér
2 1216.534 |286,568 |(2072,17 |1367,63 |38,98 |30x30 |40x40 |1503,10 |8,169 |15 Vér
1 1439.68 331,815 |2441,29 |1611,25 (42,14 |30x30 |45x45 |1771,49 |7,607 |15 Vér
mezzanine |1662.826 |369,521 [2799,09 |1847,40 [44,98 [30x30 |45x45 |2032,34 |8,727 |15 Vér
Rdc 1885.972 |404,965 |(3153,51 |2081,31 (47,62 |30x30 |50x50 (2290,93 |7,968 |15 Vér
S1 2161.577 |446,442 |3516,97 [2321,20 |50,17 |30x30 |55x55 |2555,56 |7,346 |15 Vér

Tableau 11.8: choix des sections des poteaux centraux type 1

b. poteau central type 2 (avec escalier) (3 ,f)

Soit S la surface reprise par le poteau le plus sollicité : S = 24,09m?

S escalier = 4,62m2

Figure 11.17 : poteau central le plus sollicité
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Détermination des charges

» Charge permanente
Poids revenant a la terrasse :

a- dalle pleine

— poids plancher terrasse.......cooveeeieieeneiseeeeeeees s Gpr = 8,97%x24,09=216 kN
— Poids des poutres longitudinales sens(y-y) ..............Gpp = 0,3%0,2x25x(4,525-0.4)=6,18 kN
— Poids des poutres transversales sens(x —X)......... Gpnp=0,3%0,40x25%(5,325-0.4)=14,775 kN

Gr=236,95 kN
Poids revenant au 6°™ étage :
a- dalle corps creux
--poids plancher Courrant .......cccoeeeeiiiiecciiiieeeee e e Gpc =5,74x19,47 =111,75 kN

— Poids des poutres longitudinales sens(y-y) Gep = 0,3%0,4x25x%(4,525-0.4)-3x0.3x4,125=8,66kN
--Poids des poutres transversales sens(x —x) Gpnp=0,3%0,6x25x(5,325-0.4)-3x0,3x4,925=17,73 kN

--Poids de mur extérieur sens x-y...... GME=2,81x[(2,175-0,2)+(2,125-0,2)]x(3,3-0,4)=31,8 KN

--Poids des @SCaliers ......ooovvviiiiiiiiiii e, Gpes=10,064x4,62=46,5 kN

g=216,44 kN

D’ou : Go= Grx1.1 = 260,645Kn

Poids revenant au 5™ étage : Gs= Gg+ gx1,1 = 498,729 kN

Poids revenant au 4™ étage : G4= Gs+ g x1,1 = 736,813 kN

Poids revenant au 3™ étage : Gs= Ga+ g x1,1 = 974,897 kN

Poids revenant au 2 °™ étage : G,= Gs+ g x1,1 =1212,981 kN

Poids revenant au 1°™ étage : Gi= G+ g x1,1 = 1451,065kN

Poids revenant au mezzanine ™ étage : Gs= G4+ g x1,1 =1689,149 kN

Poids revenant au rdc: Grge= Gm+ g x1,1 =1927,233 kN

Poids revenant a sous sol:
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Dalle pleine :

poids plancher courrant .......cccoccieiieiiiie e e Gpc = 7,54%24,09 =181,63 kN
-Poids des poutres longitudinales sens(y-y) .............. Gpp = 0,3%0,3%x25x%(4,525-0.4)=11,53kN
-Poids des poutres transversales sens(x —x)...............Gpnp=0,3%0,3x25%(5,125-0.4)=10,63 kN

-Poids de mur extérieur sens x-y........ GME=2,81x[(2,175-0,2)+(2,125-0,2)]x(3,3-0,4)=31,8 KN

-Poids des @SCalierS ....coovvviiiiiiiiiiii Gpes=10,064x4,62=46,5 kN

g = 282,09 kN

D’ou

G sous sol1=GRDC+1.1xg=2237,09KN

Tableau 11.9 : Choix des sections des poteaux centraux type 2

G Q Nu Br A Axb Nser oser |obc
Niveaux MIN obs

(kN) (kN)  |(kN) (em?)  |(em) |FPAC™ (em?) | (kN) (MPa) | (MPa)
6 260,645 [24,09 [388,00 [256,08 [18,003 [30x30 [30x30 |284,735 |2,751 |15 |Vér
5 498,729 [79,69 792,82 (523,26 |24,875 [30x30 |30x30 |578,424 |5589 |15 |Vér
4 736,813 |123,50 |1179,95 |778,76 |29,906 |30x30 |30x30 |860,316 |8,312 |15 |Vér
3 974,897 |162,44 |1559,77 |1029,45 |34,085 |30x30 |35x35 |1137,34 |8,073 |15 |Vér
2 1212,981 |196,51 |1932,29 |127531 |37,712 |30x30 |40x40 |1409,496 |7,66 |15 |Vér
1 1451,065 |225,72 |2297,51 |1516,36 |40,94 |30x30 |45x45 |1676,785 |7,2 |15 |Vér
Rdc 1689,149 250,05 |2655,43 |1752,58 |43,864 |30x30 |45x45 |1939,207 |8,327 |15 |Vér
mezzanine |1927,233 |272,93 |3011,16 |1987,37 |46,58 |30x30 |50x50 |2200,168 |7,653 |15 |Vér
ssol 2237.532 (299,70 [3372,73 [2226,00 [49,181 [30x30 [50x50 |2465,023 [8,574 |15 |Vér
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c. Poteau de rive (pot d’escalier) (3, G)
Soit S la surface reprise par le poteau le plus sollicité : S = 14,82m?

S escalier=4,73 m?

Figure 11.18 : poteau de rive le plus sollicité

Détermination des charges

> Charge permanente
Poids revenant a la terrasse :

a- dalle pleine

— poids plancher terrasse.....cccovveveceevecveierieereeseeeene. Gpr = 8,97x14,82=132,94 kN
— Poids des poutres longitudinales sens(y-y) .............  Gpp = 0,3%x0,2x25x(3,7-0,4)=4,95 kN
— Poids des poutres transversales sens(x —x).......... Gpnp=0,3%0,40%25%(5,05-0,4)=13,95 kN

Gr=151,84 KN
Poids revenant au 6™ étage :
a- dalle corps creux
-poids plancher courrant ........ccccceeeieei i s Gpc = 5,74%(10,09) =57,9 kN
-Poids des poutres longitudinales sens(y-y) .... Gep = 0,3%0,4%x25x(3,7-0.4)-0,3x3x3,7=6,57kN
-Poids des poutres transversales sens(x —x) Genp=0,3%0,6%25%(5,05-0.4)-0,3x3x4,65=16,74 kN
-Poids de mur extérieur sens x-y... GME=2,81x[(1,55-0,2)+(3,2-0,2)]x(3,3-0,4)x0,8=28,35 KN

-Poids des @SCaliers ......ccoovviiiiiiiiiie Gpes=10,064x4,73=47,6 kN
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g=157,15kN

D’ou: Ge= Grx1.1 = 167.024kN

Poids revenant au 5™ étage : Gs= Ge+ gx1,1 = 339,889kN
Poids revenant au 4™ étage : G4= Gs+ g x1,1 = 512,754kN
Poids revenant au 3™ étage : Gs= G4+ g x1,1 = 685,619kN
Poids revenant au 2 ®™ étage : G,= Ga+ g x1,1 =858,484kN
Poids revenant au 1°™ étage : Gi= G+ g x1,1 =1031,349kN
Poids revenant au mezanine : Gmezanine= G1+ g x1,1 =1204,214kN

Poids revenant au rdc: Grge= G+ g x1,1 =1377,079kN

Poids revenant a sous sol:

Dalle pleine :

-poids plancher courrant .........cccoeeeerie i e e .Gpc = 7,54x18,87 =142,3 kN
-Poids des poutres longitudinales sens(y-y) ......cccee...... Gpp = 0,3%0,3%x25x(3,7-0.4)=7,425kN
-Poids des poutres transversales sens(x —x)............... Gpenp=0,3%0,3x25%(5,05-0,4)=10,46 kN

-Poids de mur extérieur sens x-y.....GME=2,81x[(1,55-0,2)+(3,2-0,2)]x(3,3-0,4)x0,8=28,35 KN

-Poids des @SCaliers ......ccovviiiiiiiiii Gpes=10,064x4,73=47,6 kN

g = 236,14 kN

D’ou G sous sol1=GRDC+1.1xg=1636.833KN

Tableau 11.10: Choix des sections des poteaux de rive

Niveaux

G Q Nu Br A MIN Axb Nser oser

RPA(cm?)

(kN) (kN) (kN) (cm?) (cm) (cm?) [(kN) (MPa)

obc

(MPa)

obs
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6 167,024 19,55 254,807 168,173 |14,968 |30x30 |30x30 |186,574 |1,803 |15 Vér
5 339,889 |63,695 |554,393 |365,899 21,128 |30x30 |30x30 [403,584 |3,899 |15 Vér
4 512,754 |97,04 837,778 552,933 |25,515 (30x30 |[30x30 |609,794 5,892 |15 Vér
3 685,619 |126,68 |1115,606 |736,3 29,135 |30x30 |(30x30 [812,299 |7,848 |15 Vér
2 858,484 152,615 |1387,876 [915,998 |32,265 |[30x30 |35x35 |1011,099 (7,177 |15 Vér
1 1031,349 [174,845 |1654,589 |1092,029 |35,046 |30x30 |40x40 |1206,194 |6,555 |15 Vér
mezzanine |1204,214 |193,37 |1915,744 |1264,391 |37,558 |30x30 |40x40 |1397,584 |7,596 |15 Vér
Rdc 1377,079 |210,784 |2175,233 |1435,654 |39,89 |30x30 |40x40 [1587,863 |8,63 |15 Vér
Ssol 1636.833 |231,161 |2439,166 |1609,85 |42,123 |30x30 |45x45 [1781,105 |7,648 |15 Vér
d. Poteau d’angle (1,A)

Soit S la surface reprise par le poteau le plus sollicité: $=9,28m?

Détermination des charges

» Charge permanente
Poids revenant a la terrasse :

a- dalle pleine

— poids plancher terrasse
— Poids des poutres longitudinales sens(y-y)
— Poids des poutres transversales sens(x —x)

Poids revenant au 6°™ étage :

a- dalle corps creux

-poids plancher courant

Ger = 8,97x9,28=83,24 kN
Gpp = 0,3%0,2x25%(3,2-0,4)=4,2 kN
Gpnp=0,3%0,40%25x(2,9-0,4)=7,5 kN

Gr =94,94 kN

Gpc = 5,74x9,28=53,27 kN

-Poids des poutres longitudinales sens(y-y) .... Gpp = 0,3%0,4x25x(3,2-0.4)-0,3x3x3,2=5,52kN

-Poids des poutres transversales sens(x —x)......

Gpnp=0,3%0,6x25x%(2,9-0.4)-0,3x3x2,5=9 kN

-Poids de mur extérieur sens x-y... GME=2,81x[(2,9-0,4)+(3,2-0,4)]x(3,3-0,4)x0,8=34,55 KN
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g = 102,34 kN

D’ou: Ge= Grx1.1 = 104,445kN

Poids revenant au 5™ étage : Gs= Ge+ gx1,1 =217,019 kN
Poids revenant au 4™ étage : G4= Gs+ g x1,1 =329,593kN
Poids revenant au 3™ étage : Gs= G4+ g x1,1 =442,167kN
Poids revenant au 2 ®™ étage : G,= Gs+ g x1,1 =554,741 kN
Poids revenant au 1°™ étage : Gi= G+ g x1,1 =667,315kN
Poids revenant au mezzanine: Gmezzanine= G1+ g x1,1 =779,889kN

Poids revenant au rdc: Grgc= Gmezzaninet g X1,1 = 892,463kN

Poids revenant a sous sol1l:

Dalle pleine :

-poids plancher Courrant .......ccoccevecieii i e Gpc = 7,54%9,28 =70 kN
-Poids des poutres longitudinales sens(y-y) ......cc.c........ Gpp = 0,3%0,3%x25%(3,2-0.4)=6,3kN
-Poids des poutres transversales sens(x —X)............... Gpnp=0,3%0,3%x25%(2,9-0,4)=5,625 kN

-Poids de mur extérieur sens x-y.....GME=2,81x[(2,9-0,4)+(3,2-0,4)]x(3,3-0,4)x0,8=34,55 KN

g=116,5kN
D’ou G sous sol1=GRDC+1.1xg=1020.613KN
Tableau I1.11: Choix des sections des poteaux d’angle
' G Q Nu Br A MIN Axb Nser oser |obc
Niveaux obs
(kN) (kN)  |(kN) (em?)  [(em) [P em?) | (kN) (MPa) | (MPa)
6 104,445 |9,28 154,92 |102,24 |12,112 |30x30 |30x30 (113,725 1,099 |15 Vér
5 217,019 (32,48 |341,69 (225,51 |17,017 |30x30 |30x30 |249,499 2,411 |15 Vér
4 329,593 |53,36 |524,99 [346,49 |20,614 |30x30 |[30x30 |382,953 (3,7 15 Vér
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3 442,167 |71,92 |704,80 |465,17 |23,568 |30x30 |30x30 |514,087 |4,967 |15 Vér
2 554,741 |88,16 |881,14 |581,55 |26,115 [30x30 |[30x30 |642,901 6,212 |15 Vér
1 667,315 |102,08 |1053,99 |695,63 |28,375 [30x30 |[30x30 |769,395 7,434 |15 Vér
mezzanine |779,889 |113,68 (1223,37 |807,42 |30,415 |30x30 |35x35 |893,569 6,343 |15 Vér
Rdc 892,463 |124,58 |1391,70 |918,52 |32,307 [30x30 |[35x35 |1017,047 |7,219 |15 Vér
Ssol 1020.613 137,34 |1562,81 |1031,45 |34,116 |30x30 |35x35 |1142,381 |8,109 |15 Vér
Conclusion

Finalement on adopte les sections suivantes :

Pour avoir une meilleure résistance aux sollicitations sismiques, et pour faciliter la réalisation il

est préférable de donner aux poteaux d'angles et de rives, des sections comparables a celles

des poteaux centraux.

Tableau 11.12 : Choix final des sections des poteaux carrés de la partie 2

NIVEAUX SECTIONS

6eme 40x40

5 eme 40x40

4 eme 40x40

3 eme 40x40
28me 40x40
jeme 50x50
mezzanine 50x50
rdc 50x50
ssol 55x55
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11.5. Prédimensionnement Des Voiles

Le Prédimensionnement des murs en béton armé justifié par I'article 7.7 de RPA99 version
2003

Les voiles servent, d’'une part, a contreventer le batiment en reprenant les efforts horizontaux
(séisme et/ou vent), et d’autre part, a reprendre les efforts verticaux (poids propre et autres) qu’ils
transmettent aux fondations.

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

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

L'épaisseur minimale est de 15 cm. De plus, I'épaisseur doit étre déterminée en fonction de la
hauteur libre d'étage h. et des conditions de rigidité aux extrémités indiquées.
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Figure 11.19. : Coupe de voile en élévation

e > (he/25; he/22 ;15 cm).
he =3,3-0.50=2,80 m
he/25=280/25=11,20cm
he/22=280/22=12,70cm

e >(11,20cm ; 12,70cm ;15cm).

Soit I’épaisseur des voiles : e = 20cm
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I11.1. Introduction
Dans une structure quelconque on distingue deux types d’éléments :

- Les éléments porteurs principaux qui contribuent directement au contreventement.

- Les éléments secondaires qui ne contribuent pas directement au contreventement.
Dans le présent chapitre nous considérons 1’é¢tude des éléments que comporte notre batiment. Nous
citons I’acrotére, les escaliers, les planchers, dont 1I’étude est indépendante de 1’action sismique, mais
ils sont considérés comme dépendant de la géométrie interne de la structure.

Le calcul de ces éléments s’effectue suivant le réglement BAEL 91 modifié 99” [1] en respectant le
reglement parasismique Algérien “RPA 99 version 2003” [2].

111.1. ACROTERE :

111.1.1. Introduction :

L'acrotere est un élément secondaire non structural encastré au plancher terrasse, soumise a une
flexion composée due a un effort normal provoqué par son poids propre, et un moment fléchissant
provoqué par la main courante.

Le calcul se fait par une bande 1 m de longueur.

60
)]

Figure .IIL.1: Acrotére Figure .II1.2: Sollicitations de l'acrotére
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Figure 111.1.1 : Schéma représentatif de I'acrotére Figure 111.1.2 : sollicitations de I'acrotére

111.1.2. Evaluation des charges :

a. Charges permanentes :

+ Surface de I'acrotére :

—O,lxo,OZ)} —0,069cm?

S= {(0,1x0,6)+ (0,1x0,08)+ (

+ Poids propre de I'acrotére :

G = p, XS = 25x0,069 =1,725kN / ml

+ Revétement en ciment (e=2cm ; p=14kN/m>) :

G = p,XexP,,, =14x0,02x(60 +10)x2.10* = 0,392kN /ml

cme

G=2,117kN/ml

b. Charge d’exploitation :

c. Q=1,00kN/ml

Donc pour une bande de Im de longueur :

G=2,117kN/ml et Q=1KN/ml

111.1.3 Détermination des efforts :

Le calcul se fait par une bande 1 m de longueur.
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Etat limite ultime :

+ Nu.=1,35.G=2,858 kN.
+ My=1,5.Q.h=09kN.m.
+ T.=1,5.Q=15kN.

Etat limite de service :

v Neer =G =2,117 kN.
- ser = Q.h =0.6 kN.m.
+ Ter=Q=1kN.

111.1.4. ferraillage de I'acrotere:

l,o

(-) (1)

N T i (+)

Figure 111.1.3 : Diagramme des efforts (N, T,M).

h=10cm ; b=100cm ; fe2s=25MPa ; obc=14,17MPa ; c=c’=2cm ; ];i='4OOMPa

a) Calcul de | ’excentricité:

€ = M, =ﬂ=31,49cm
N, 2858
E—<:'=E—2=3cm
2

On calcule y; :

N,  2858.10°

u

“bhf, 1x01x1417.10°

4

\
—

100cm

Figure 111.1.4: Section de B.Aal ELU

=2,017.10° <0,81

& = f(y) = D'apres le tableau, on trouve : & = 0,1666.
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enc = Exb =0,1666x10 = 1,666 cm.

= e,.>enc = Donclasection est partiellement comprimée et I'état limite ultime n'est
pas atteint.

b) Calcul du moment fictif “Ms” :

M, =M, + Nu(g—c'j:O,QSSKNm

M f
———=0,011

“ bd%o,,

1<ty =0,392= A =0 Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires.

=125 \1-241)=0,014

Z =d(1-0,4a)=7,95cm

o, :E:435MPa
Vs
A = f(Mf)
Mf 2
A; = =28,48mm
Zo,
A=A =0

oA, =A, _% =21,9mm’

S

=0cm?
Donc : As
A, =0,22cm’

I11.1.5.vérification de la section d’acier selon “ BAEL 91 modifié 99 ” : [1]

Il faut vérifier A; avec la section minimale imposée par la régle du millieme et par la regle de non

fragilité :
A™ > Max _bh ;0,23bdM
1000 fe

Avec :

fi28=2,1MPa ; fe=400MPa ; b=100cm ; d=8cm
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A > Max{ lcm?; 0,966cm2}:1,0cm2

Donc : on opte finalement pour 675=1,18cm?

Avec un espacement S, = % =20cm

I11.1.6. armatures de répartitions :

A > %: A, >0,295cm’
On choisit 375=0,79cm?.

Avec un espacement S, = % = 5—25 =25Ccm

Donc, on prend Si=18cm

111.1.7. vérification a I’E.L.S :

La fissuration est considérée comme préjudiciable.

g, = Mer _ 28,34cm
N

ser

Position de l'axe neutre :

C<0

Ye N 2
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Figure 111.1.5 : Position de I'axe neutre a | ELS

h . . -
Ona: e, > ——C'=> Lasection est partiellement comprimée (SPC).

C: La distance entre le centre de pression et la fibre la plus comprimée.

yc: Distance entre le centre de pression et I'axe neutre.

C=d—eA

Avec: €, = '\I\/l' (d —gj 31,34cm = C =—23,34cm (C<0)

ser
D’apreés le “BAEL 91 modifié 99”, on doit résoudre I'équation suivante :

ye+py.+q=0

Avec:
p =
q=-2¢° —90.(c—d').%—90.(d —c)z.%
Or:A,=0
p=-3.2+90.(b— c).% ~-1600,98
A=g +(4 psj _1325.10" q=-2c°—90.(d —C)Z.% — 243860

COS(D—— f =-099=¢p=17189° La solution de I'équation du troisieme degré est

obtenue par:
a= 21/ =46,20
3

y, = acos(2 +120j =-46,15cm

, =acos

{
—

j =24.96cm

w [ ool%

+ 240] =2118cm
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La solution qui convient est : y.=24,96cm
Car : Yser=yctc
O<Yyser<d

0< yser=24,96'23,34=1,6zcm <8cm

Yoor =1,62Cm
Donc:
Yy, = 24,96cm

111.1.8. vérification des contraintes :

Calcul du moment d’inertie :

= % y?er + n[As (d ~ Yeer )2 + A; (yser - CI)Z ]= 862,180m4 , n=15

a. Contrainte du béton :

Ope = (% ycjyser <o,.=06f,,, =15MPa

o - 2,117.10°x24,96.10
& 862,18.10°

Jx16,2 =099MPa <G ..ccovrrinn. vérifiée

b. Contraintes de I’acier :

o, = n(% ycj(d SV £ N Acier tendu
/ N N = : .y
ol = n[% y j(yser ) Acier comprimé
_ (2 .
o, = Mm[g fe; Max(0,5 fe;110,/7f, )j =250MPa.................. (7 =1,6 pour les aciers HA)
o, =58,6bMPa < o,............... vérifiee
0. =—349MPa<G....ccovennn vérifiée

111.1.9 Vérification au séisme : [2]
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D'aprés RPA 99 version 2003, I'acrotere doit étre vérifié sous la sollicitation suivante :

Fr=4.A.Co.Wp< T,

Avec :

- A : Coefficient d'accélération de zone donné par I'RPA 99 version 2003 a partir du tableau (4.1)
pour la zone et le groupe d'usage. Zone lll = A = 0,25.

- Cp : Facteur de force horizontale donné par I'RPA 99 version 2003 a partir du tableau (6.1)

= C=0,8.

- Ws : Poids de I'élément considéré = Wp = 1,725 kN/ml.

Fp=1,656 kN>T, =1,5KkN....ccccccoovvviiiiiiiiinininininininin.. Doncon prend : T, = 1,656kN.

111.1.10. vérification de I'effort tranchant :

La contrainte de cisaillement est donnée par la formule suivante :

. = ;_d <7, = Min{01f,,,;4MPa] = 2,5MPa
3
T, = 1656.10° _ 0,02IMPa < T .evevriiiieieiiiienas vérifiée
1000.80
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2x4T5 e=25cm L=Fil

— ]
15 :‘ m
EL] r a o — -]
T5 e=20cm L=80cm s | =
D I@
wr
E W
} - | —
; .| »—
A i
——
175 v
] =T
30
Coupe A-A
6T5/ml e=20cm
= w C ] & w ¥
= = = = = = 6T5/ml e=20cm

Ferraillage de l'acrotere

Figure 111.1.6 : disposition constructive des armatures de I’acrotére

111.2. ETUDE DES PLANCHERS

111.2.1. INTRODUCTION




Les planchers sont des éléments plans horizontaux et qui ont pour réle :

e Isolation des différents étages du point de vue thermique et acoustique.
e Répartir les charges horizontales dans les contreventements.
e Assurer la compatibilité des déplacements horizontaux.

111.2.2. PLANCHER EN CORPS CREUX

Ce type de planchers est constitué d’éléments porteurs (poutrelles) et d’éléments de
remplissage (corps creux) de dimension (20x20x65) cm?® avec une dalle de compression de 4cm
d’épaisseur.

T oo—=—__ 20

/|

20 65

Figure 111.2.1.. Dimension du corps creux

111.2.2.1 Etude des poutrelles :
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Les poutrelles sont des éléments préfabriqués, leur calcul est

continue semi encastré aux poutres de rives.

associé a une poutre

tho

b
a.1. Dimensions des poutrelles : < >
h, = 24cm
C C
h=20cm ; h,=4cm < ) >
=4b=65cm ; b,=12cm
c=b_bO — 26.5cm -
2 0
«—>

Figure 111.2.2: Dimension des poutrelles

a.2. Calcul des poutrelles :

Le calcul se fait en deux étapes :

e 1%*étape : Avant le coulage de la table de compression.

e 2%meatape : Aprés le coulage de la table de compression.

* 1% étape : Avant le coulage de la table de compression
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» Poutrelle de travée [=5.05m

» On considére que la poutrelle est simplement appuyée a ses extrémités, elle
supporte :

Son poids propre.

Poids du corps creux.

Surcharge due a I'ouvrier Q=1kN/m?

Y V V

Evaluation des charges et surcharges :

> Charges permanentes :

Poids propre de la poutrelle.........ccccccueueueeee 0,12x0,05x25=0,15kN/ml

Poids du COrps CreUX......coceveeeveereeeververennens 0,65x0,20x14=1,82kN/ml

G=1,97kN/ml

> Charges d’exploitation :
Q=1x0,65=0,65kN/ml

Combinaison des charges :

» E.L.U:qu=1,35G+1,5Q=3,64kN/ml

» E.L.S: gser=G+Q=2,62kN/ml

Calcul des moments :

Ona: Lmax =5,05m

2
M, = 264>x505" 11 57 Nm
8
2

Ferraillage :

La poutrelle travaille en flexion simple, et les dimensions sont :
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h=5cm;b=12cm; d=0,9h =4.5cm; onc = 14,17 MPa ; o, = 348MPa

M, 11,57 x10°

= U =336>0,392 = Ag’ #0.
bd’c,, 120x452x1417

u

Donc, les armatures de compression sont nécessaires, mais il est impossible de les placer du
point de vue pratique car la section du béton est trop faible.

On prévoit donc des étaiements pour aider la poutrelle a supporter les charges qui lui
reviennent avant et lors du coulage sans qu’elles fléchissent.

* 2¢me étape : Aprés le coulage de la table de compression

Apres le coulage et durcissement du béton de la dalle de compression, la poutrelle
travaillera comme une poutrelle en “Té”

b=65cm; bg=12cm; ho=4cm;h=20cm; hi=24cm; d=0,9 hy=21,16cm.

Evaluation des charges et surcharges :

R/

¢ Plancher terrasse :

Charge permanentes :

G=6,97x0, 65=4,53kN/ml

Surcharges d’exploitation :

Q=1x0, 65=0, 65 kN/ml
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®

** Plancher courant :

Charge permanente :

G=5,54x0.65=3,6kN/ml
Surcharge d’exploitation :

Q=2,5x0,65=1,63KN/ml

Combinaison des charges :

> Plancher terrasse

ELU:qu=1,35G+1,5Q = qu=7,1kN/ml.

ELS: gs= (G + Q).

> Plancher courant

ELU:qu=(1,35G+ 1,5

ELS: gs= (G + Q).

Conclusion :

= s = 5,18kN/ml.

Q). = qu=7,32kN/ml.

= g, = 5,24kN/ml.

Le plancher courant est le plus sollicité.

Calcul des moments

> 1" TYPE : poutrelle a deux travées. Q

YV VYV VYV YV VYV YT T ﬁ/\l/\l/\l/\l/\l/\l/\l/\l/\l/\l/\l/\l/\l/\l/)lf Vi
AVWYVVVVVVYVVVVVVVVYVVVVVYVVYVVVYYVVYVIVVYYY]
B
e Z s
5.05m 4,30m

v

&
<«

v
A

Figure. 111.2.3: Schéma statique de la poutrelle a deux travées



a. choix de la méthode de calcul

Pour le calcul des efforts internes dans les poutrelles qui sont considérés comme des poutres
continues sur plusieurs appuis, on utilise I'une des 02 méthodes simplifiées.

-La méthode de forfaitaire.
-La méthode de caquot.

On peut utiliser aussi la méthode des 03 moments, mais cette méthode peut étre critiquée pour
les raisons suivantes :

o Elle suppose que la section résistante est homogéne et constante.

e Pour une section en Té la table n'intervient pas sur les appuis (moment négatif- béton
tendu), et intervient au maximum en travée.

e Les conditions d'exécution par phase finale que le béton peut avoir des caractéristiques
différentes selon les zones.

e L'expérience montre qu'on obtient des moments trop forts sur appuis et trop faibles en
travées.

a.1. Méthode de forfaitaire

Cette méthode est applicable si les quatre hypothéses suivantes sont vérifiées :

1) Q< max (2G; 5 kN/m?)
2) Les moments d'inerties des sections transversales sont les mémes dans les différents travées.

L
3) Le rapport de longueur entre deux portées successives doit vérifier : 0,8 < — < 1,25
n+1

4) Fissuration peu nuisible.
Application

S{N/m2
1) Q =2.5kN/m? <

2G =7,2kN/m? ............ condition vérifié.

2) Les moments d'inerties des sections transversales sont les mémes dans les différents travées.




3) L, = ﬁ =117 = 0,8<1,18<1,25.............condition vérifié
., 4,30

n+
4) La fissuration est peu nuisible.

= Alors cette méthode est applicable.

a.2. Principe de la méthode de forfaitaire

Cette méthode consiste a évaluer les moments maximum sur appuis et en travées; fixés
forfaitairement par rapport a la valeur du moment isostatique Mo dans la travée.

Moment sur travée intermédiaire

Q
G+Q

M,-M M, - M
M; = max (1,5Mo.(%]; (1+ 0,3a) Mo) - (%J)

MO ;. s Qo _ s
(1+0,30)—  Travée intermédiaire.
M 2

v

(1,2+0,3 ) TO Travée de rive.

Avec :
Mo : valeur maximale du moment fléchissant dans chaque travée (moment isostatique).

(Myw; M) : valeur absolue des moments sur les appuis de gauche et droite respectivement dans la
travée considérée.

M moment maximal dans la travée considérée.
Moment sur appuis

e M=0,2 Mg appuis de rive.

e M=0,6 Mg pour une poutre a deux travées.

e M=0,5My appuis voisins des appuis de rive d'une poutre a plus de deux travées.
e M=0,4M, lesautres appuis intermédiaires d'une poutre a plus de trois travées.

b. Calcul des moments

b.1. ELU




Moment sur appuis

Travée A-B

2 2
Mo = quéL _ 132 Xf’os) — 23,33kN.m
Travée B-C

2 2
Mo = quéL _T132 534’25) —16,9kN.m
Moment en travée

1,05 Mg
M; = max - M, +M
2
(1+0,3a) Mg

M:>(1,2+0,3 a)%
0=0,31
e Travée A-B
M:"® =16,16 kN.m
e Travée B-C
M;B¢ =9,78 kN.m
b.2. ELS :
Moment sur appuis
Travée A-B:

2 2
Mo = qSé" = 5’24Xé5’05) —16,57kN.m

=

Travée B-C:

2 2
Mo = qs.L _ 5,24.(4,30) —1183kN.m

8

Moment en travée

=

Ma=0,2 M0=4,66 Kn.m
Mb=0,6 MO=14kN.m
Mc=0,2M0=3,38kN.m

Ma=0,2M0=3,31kN.m
Mb=0,6 M0=9,94 kN.m

Mc =0,2 M0 =2,37 kN.m




,05 Mo
M = max -

(1+0,3a)Mg

M
M2 (1,2+0,3 a)7°

e Travée A-B
M8 =11,48kN.m

e Travée B-C
M. 8 =7,64kN.m

Récapitulation

Sur Appuis
Tableau lll.1.1 : Moments sur appuis (kN.m)
M. (kN.m) M; (kN.m) Mc (kN.m)
ELU 4,66 14 3,38
ELS 3,31 9,94 2,37
En Travée
Tableau 111.1.2 : Moments en travée.
Mag (kN.m) Mgc (kN.m)
ELU 16,16 9,78
ELS 11,48 7,64
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w A\
ELU: ;
™,

Lad
Lad
(s

16.16

Figure 111.2.4 : Diagrammes des moments (kN.m)

8,94

3,31 I\\

A 2,37

A E
ELS: .64

114 —

Figure 111.2.5 : Diagrammes des moments (kN.m)
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2%me TYPE : Poutrelle a trois travées

5,05 4,25

Figure 111.2.6: schéma statique de la poutrelle a trois travée

. Condition d'application de méthode forfaitaire

5(kN/m?
1) Q =2,5kN/m?<
2G=7,46 KN/m? ..ooevevene.. condition vérifiée
2) M, = Mc = 0,2 Mo
L 5,05
3) +~=———=118 = 0,8<1,18<1,25.............condition vérifiée
L., 4.25
L 4,25
n-———=106= 08<1,06<1,25................ condition vérifiée
L 4,00

n+1
4) La fissuration est peu nuisible.

= Alors cette méthode est applicable
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a. Calcul des moments
a.1l.ELU

Moment sur appuis

Travée A-B
2 2
Mo = quéL _132 Xé5’05) — 2315kN.m
Ma =0,2 M0 =4,63kN.m
Mb=0,5M0=11,58 kN.m
. Mc =0,5M0 =8,63kN.m
Travée B-C
Md =0,2 M0 =2,93kN.m
2 2
Mo = quéL _132:(425)" _ 16 53kNm
Travée C-D
2 2
Mo = q,.L _ 7,32-(4,00) —14.64kN.m

8

Moment en travée

e Travée de rive (A-B) et (C-D)

,05 Mo

M = max -

(1+0,3a) Mg

M
M2 (1,2 +0,3 a)7°

Donc: a=QB/(QB+G)

a=0,31

= M. "8 =17,19 kN.m




= M, =10,22 kN.m

e Travée intermédiaire (B-C)
1,05 Mo

M, + M,
2

M = max

(1+0,30a)Mg

M:2(1+0,3 a)%

Donc: a=QB/(QB+G)=0,31

= M€ =9,03kN.m

a.2. ELS

Moment sur appuis

Travée A-B
2 2
Mo Jeb 924X G089 _ 16 51N m
8 8
Travée B-C
2 2
Mp= Jorl _ 5:24x(4.25)° _ 19 gaunm
8 8
Travée C-D
2 2
Mp = qSL = 5’24X (4100) =10.48kN.m

8 8

Ma =0,2 M0 =3,31kN.m
Mb =0,5M0=8,29 kN.m
Mc =0,5M0=5,92 kN.m
Md =0,2M0=2,1kN.m
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Moment en travée

e Travée de rives (A-B) et (C-D)
1,05 Mo

M =2 max -

(1+0,3a) Mg

M
M; > (1,2+ 0,3 OL)7O

Donc: M:”*® =12,31 kN.m

M, ° = 7,44 kN.m

e Travée intermédiaire (B-C)
,05 Mo

M, + M,
M = max -

(1+0,30a)Mg

M;>(1+0,3 a)%

Donc: a=QB/(QB+G)=0,3

= M®¢ =6,47kN.m
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Sur Appuis:

Tableau 111.2.3 : Moments sur appuis

M. (kN.m) M; (kN.m) Mc (kN.m) Mp (kN.m)
ELU 4, 63 11,58 8,63 2,93
ELS 3,31 8,29 5,92 2,1

En Travées :
Tableau 111.2.4 : Moments en travées.

Mag (kN.m) Mac (kN.m) Mcp (kN.m)
ELU 17,19 9,03 10,22
ELS 12,31 6,47 7,44
ELS 12,31 6,47 7,44

3™¢ TYPE : Poutrelle a quatre travées

Figure 111.2.7.schéma statique de la poutrelle a quatre travée
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Condition d'application de méthode forfaitaire

kN/m?
1) Q =2,5kN/m?<
2G=7,46 kN/m?............. condition vérifiée
5,05
2) i=— =118 = 0,8<1,18<1,25 ...ccouurruneu. condition vérifiée
L, 4,25
4,25
i= ——— =118 = 0,8<1,18<1,2S............... condition vérifiée
L, 3,60
L, 3,60
—=-—""—=109= 08<1,09<1,25............... condition vérifiée
L, 3,30

3) le moment d’inertie est le méme sur toute section dans la poutrelle
4) La fissuration est peu nuisible.

= Alors cette méthode est applicable

a. Calcul des moments

a.l. ELU:

Moment sur appuis

Travée A-B

q,.L>  7,32x(5,05)°

Mo = =23,33kN.m

8 8 Ma =0,2 M0 =4,63kN.m
Mb =0,5M0 =11,66 KN.m

=13 Mc=0,4M0=6,61kN.m
Travée B-C Md =0,5 M0 =5,92 KN.m

| Me=0,2M0=1,99kN.m

q..L>  7,32-(4,25)°

=16,53kN.m
8 8

Moz

Travée C-D
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2 2
Mo= Qb _ 732-B6)" _ 41 g5k nm
8 8
Travée D-E
2 2
Mozl _ 732-B3) _ g 95kNm
8
Moment en travée
e Travée de rive (A-B) & (D-E)
1,05 My
M| +M,
M; = max -
(1+0,3a) Mg
M > (1,2 +0,3 a)%
Donc: a=QB/(QB+G)
a=0,31
= M, "8 =17, 34 kN.m
= M; °t =6,93 kN.m

e Travée intermédiaire (B-C)& (C-D)
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1,05 Mg

M, +M,
M; 2 max W e
2
(1+0,3a)Mg
M2 (1+0,3 a)%
2
Donc: a=QB/(QB+G)=0,31
= M2¢ =9,03kN.m
= M =6,69kN.m
a.2. ELS
Travée A-B
2 2
- qs.L _ 5,24 x (5,05) —16,70kN.m
8 8
Travée B-C
2 2
Mo = q,.L _ 5,24 % (4,25) —11.83kN.m
8 8
Travée C-D
2 2
oGl 5.24x(360)° oo
8 8
Travée D-E
2 2
Mo = qS.L _ 5,24 % (3,30) — 713kN.m

8 8

Moment en travée

Ma =0,2 M0 =3,34 kN.m
Mb =0,5M0 =8,35 kN.m
Mc=0,4M0=4,73kN.m
Md =0,5M0=4,24 kN.m
Me =0,2M0=1,42kN.m
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e Travée de rives (A-B) et (D-E)
1,05 Mg

M\ +M

M 2 max -
(1+0,3 a)Mg

M
M > (1,2+ 0,3 0070

Donc: M:”® =12,41 kN.m
M; ¢ =4,96 kN.m

e Travée intermédiaire (B-C)& (C-D)
,05 Mg

M 2 max -
(1+0,30a)Mg

M:2(1+0,3 a)%

Donc: a=QB/(QB+G)=0,31
= M€ = 6,46kN.m
= M =4,78kN.m
Récapitulation

Sur Appuis:

Tableau 111.1.5 : Moments sur appuis

M, (kN.m) Mz (kN.m)

Mp (kN.m)

MEe (kN.m)
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ELU 4,63 11,66 6,61 5,92 1,99

ELS 3,34 8,35 4,73 4,24 1,42
En Travées :

Tableau 111.1.6 Moments en travées.
MAB (kN.m) MBC (kN.m) MCD (kN.m) MDE (kN.m)

ELU 17,34 9,03 6,69 6,93

ELS 12,41 6,46 4,78 4,96
4™ TYPE : Poutrelle a cinq travées

G [ G
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4,0 D

O s

48

Lh

5,15 43 2,85

Figure 111.2.8: Schéma statique de la poutrelle a cinq travées

Condition d'application de méthode forfaitaire

kN/m?
1) Q = 2,5kN/m? <
2G=7,46 kN/m? ............. condition vérifiée
L, 515
2) +2=—"—-=119 = 0,8<1,19< 1,25 ............... condition vérifiée
L, 430
L, 4,3
—2-—""=106= 0,8<1,06<1,25.............. condition vérifiée
L, 4,05
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L, 4,0
- — =142 = 1,4251,25............... condition non vérifiée
L, 2,8

g ol

La deuxieme condition de la méthode de forfaitaire est non vérifiée alors on passe a la méthode de

caquot

a. Méthode De Caquot

Cette méthode est appliquée lorsque I'une des conditions de la méthode forfaitaire n’est pas

vérifiée.

Cette méthode est basée sur la méthode des poutres continues.
a.l1. Exposé de la méthode

Moment sur appuis

*M, =015My.cciiiiiiiiine Appuis derives

. . qwreduitl"lj + qe
M. = 8,5(l,, +1.)

reduitl '3
e

............. Appuisin termédiaires

Moment en travée

réel
M, () =M, —TwxX, -3 Koy W

Oou “| ” représente la portée de la travée libre

2

M, = ? : Moment fléchissant dans chaque travée (moment isostatique).

g, =135G+15Q
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g, " = 1,35%.@ +15.Q

. Mo : La valeur maximale du moment fléchissant dans chaque travée (moment isostatique).

(Mw; Me): Les valeurs absolues des moments sur appuis de gauche et de droite
respectivement dans la travée considérée.

gw: Charge répartie a gauche de I’appuis considérée.
ge: Charge répartie a droite de 1’appuis considérée.

On calcul, de chaque coté de I’appui, les longueurs de travées fictives “/’w” a gauche et “/%.” &
droite, avec :

I’=l...............pour une travee de rive
I’'=08I......... pour une travée intermédiaire

Ou “I” représente la portée de la travée libre.

. Effort tranchant

M M |
LT, = er . E : U'effort tranchant gauche

. T, =T, + 0, : Leffort tranchant droite

Application

Le principe de la méthode se base sur le chargement de la charge et la décharge d’exploitation sur
les travées

Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant :

a.2. ELU

1" cas : chargement total de la poutre

G+Q G+Q G+Q G+Q G+Q

A A AN A A\ A
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Tableau 111.2.7: Calcul des efforts internes des poutrelles a ’ELU 1° cas

Travées 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6
Longueur réelle (l) 5,15 4,3 4,05 2,85 4,85
Longueur réduite (I') |5,15 3,44 3,24 2,28 4,85
G(KN /m?) 3,6 3,6 3,6 3,6 3,6
Q(KN /m?) 1,63 1,63 1,63 1,63 1,63
q," " g, |5685 |7,305 |5,685 (7,305 |5,685 |7,305 |5,685 |7,305 |[5,685 |7,305
Ma(KN .M) -3,63  |-13,8 -7,48 -5,56 -11,81 -3,22
Mw,Me (KN) -3,63 |-13,8 |-13,8 |-7,48 |-7,48 |-5,56 |-5,56 |-11,81 |-11,81 |-3,22
Tw(KN) -16,84 -17,18 -15,27 -8,22 -19,49
Te(KN) 20,78 14,23 14,32 12,6 15,94
Xo 2,31 2,35 2,09 1,13 2,67
MT (KN .m) 15,78 6,4 8,48 -0,94 14,19
2°™ cas : chargement partiel de la poutre
G+Q G G G G+Q
Tableau 111.2.8 : Calcul des efforts internes des poutrelles a ’'ELU 2° cas
Travées 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6
Longueur réelle (1) 5,15 4,3 4,05 2,85 4,85
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Longueur réduite(l’) |5,15 3,44 3,24 2,28 4,85
G(KN /m?) 3,6 3,6 3,6 3,6 3,6
Q(KN /m?) 1,63 0 0 0 1,63
q,” " | q," 5,685 (7,305 3,24 4,86 3,24 (486 |3,24 |4,86 5,685 7,305
Ma(KN .M) -3,63  |-12,44 -4,26 -3,17 -11,34 -3,22
Mw,Me (KN) -3,63 |-12,44 |-12,44 |-4,26 |-4,26 |-3,17 |-3,17 |-11,34 |-11,34 |-3,22
Tw(KN) -17,1 -12,35 -10,11 -4,06 -19,39
Te(KN) 20,52 8,55 9,57 9,79 16,04
Xo 2,34 2,54 2,08 0,84 2,65
MT (KN .m) 16,38 3,25 6,26 -1,47 14,39
3¢me cas : chargement partiel de la poutre
G G+ G+Q G+Q G
A AN AN A\ A A
Tableau 111.2.9 : Calcul des efforts internes des poutrelles a I'ELU 3° cas
Travées 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6
Longueur réelle (1) 5,15 4,3 4,05 2,85 4,85
Longueur réduite(l’) |5,15 3,44 3,24 2,28 4,85
G(KN /m?) 3,6 3,6 3,6 3,6 3,6
Q(KN /m?) 0 1,63 1,63 1,63 0
q," | q," 3,24 14,86 5,685 |7,305 5,685 |7,305 |5,685 7,305 |3,24 4,86
Ma(KN .M) -2,42 -9,23 -7,48 -5,56 -7,21 2,14
Mw, Me (KN) - -9,23 -9,23 |-7,48 -7,48 |-5,56 |-5,56 |-7,21 |-7,21 -
2,42 2,14
Tw(KN) -11,19 -16,11 -15,27 -9,83 -12,83
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Te(KN) 13,84 15,3 14,32 10,99 10,74
Xo 2,3 2,21 2,09 1,35 2,64
MT (KN .m) 10,46 8,53 8,48 1,05 9,73
a.3. ELS
1°' cas : chargement total de la poutre
G+Q G+Q G+Q G+Q G+Q
A\ A A AN A A\
Tableau 111.1.10 : Calcul des efforts internes des poutrelles a I'ELS 1° cas
Travées 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6
Longueur réelle (1) 5,15 4,3 4,05 2,85 4,85
Longueur réduite(l’) |5,15 3,44 3,24 2,28 4,85
G(KN /m?) 3,6 3,6 3,6 3,6 3,6
Q(KN /m?) 1,63 1,63 1,63 1,63 1,63
g, ™" g, (403 |523 (4,03 |523 (4,03 |523 (4,03 |523 [4,03 |53
Ma(KN .M) -2,6 9,79 -5,3 -3,94 -8,37 -2,31
Mw,Me (KN) -2,6 |-979 (9,79 |53 |-53 |-3,94 |-3,94 |-8,37 |-8,37 |-2,31
Tw(KN) -12,07 -12,29 -10,93 -5,9 -13,93
Te(KN) 14,86 10,2 10,25 9,01 11,44
Xo 2,31 2,35 2,09 1,13 2,66
MT (KN .m) 11,33 4,65 6,12 -0,61 10,18
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2% cas : chargement partiel de la poutre

G+Q

G

G+Q

A

Tableau 111.1.11: Calcul des efforts internes des poutrelles a I’'ELS 2° cas

A\

A\

A\

A\

AN

Travées 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6

Longueur réelle (1) 5,15 4,3 4,05 2,85 4,85

Longueur réduite (I’) |5,15 3,44 3,24 2,28 4,85

G(KN /m?) 3,6 3,6 3,6 3,6 3,6

Q(KN /m?) 1,63 0 0 0 1,63

q,“" | q," 4,03 |5,23 2,4 3,6 2,4 3,6 2,4 3,6 4,03 5,23
Ma(KN .M) -2,6 |-8,88 -3,16 -2,35 -8,06 -2,31
Mw,Me (KN) -2,6 |-8,88 -8,88 |-3,16 |-3,16 |-2,35 |-2,35 |-8,06 |-8,06 -2,31
Tw(KN) -12,25 -9,07 -7,49 -3,13 -13,87

Te(KN) 14,68 6,41 7,09 7,13 11,5

Xo 2,34 2,52 2,08 0,87 2,65

MT (KN .m) 11,75 2,55 4,63 -0,99 10,33
3¢™me cas : chargement partiel de la poutre

G G+Q G+Q G+Q) G

Tableau 111.1.12 : Calcul des efforts internes des poutrelles a 'ELS 3° cas

Travées 1-2 2-3 34 4-5 5-6
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Longueur réelle (1) 5,15 4,3 4,05 2,85 4,85
Longueur réduite (I') |5,15 3,44 3,24 2,28 4,85
G(KN /m?) 3,6 3,6 3,6 3,6 3,6
Q(KN /m?) 0 1,63 1,63 1,63 0

e g, (24 3,6 4,03 5,23 |4,03 |523 [4,03 523 (24 3,6
Ma(KN .M) -1,79 |-6,74 -5,3 -3,94 -5,31 -1,59
Mw,Me (KN) -1,79 |-6,74 53 |53 -3,94 |-3,94 |-5,31 |-5,31 |-1,59
Tw(KN) -8,31 -11,58 -10,93 -6,97 -9,5
Te(KN) 10,23 10,91 10,25 7,94 7,96
Xo 2,31 2,21 2,09 1,33 2,64
MT (KN .m) 7,8 6,08 6,12 0,7 7,22
Récapitulation
Moment Sur Appuis :

Tableau 111.1.13 : Moment Sur Appuis
M, (kN.m) Mz (kN.m) | Mc (kN.m) Mo (kN.m) M (kN.m) M
(kN.m)
ELU -3,63 -13,8 -7,48 -5,56 -11,81 -3,22
ELS -2,6 -9,79 -5,3 -3,94 -8,37 -2,31

Moment En Travées :

Tableau 111.1.14 : Moment en travées
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M
Mas (kN.m) Mec (kN.m) Mco (kN.m) Moe (kN.m) £
(kN.m)
ELU 16,38 3,25 6,26 1,47 14,39
ELS 11,75 2,55 4,63 -0,99 10,33

b. Calcul du ferraillage

On considere pour le ferraillage le type de poutrelle le plus défavorable c'est-a-dire qui a le

moment le plus grand en travée et sur appuis, le calcul se fait a I’'ELU en flexion simple.

b.1.Sollicitations

Les efforts max en travée et sur appuis sont :

“ELU:

En travée :

Sur appui :

= ELS:

En travée :

Sur appui :

Mmax=17,34KN.m

Mmax=14 kN.m

Mmax=12,41 KN.m

Mmax=9,94 kN.m

b.2. ferraillages en travée

b =65cm;

bo=12cm;

ho=4cm; h=20cm ; hy=24cm

d=0,9 hy=21,5cm ¢’=2,5cm

fe=400MPa ;fc6=25MPa;

ft.s=2,1MPa ; Ohc =14,2MPa

ht

e

¥

b

N
i

SRR

[hn Tel

d

f—
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le calcul des sections en( Té) se effectué différemment selon que I'axe neutre est dans la table ou dans la

nervure .
-si My < M : I'axe neutre est dans la table de compression.

-si My >Mp: I'axe neutre est dans la table ou dans nervure

Avec: M, =b.h,.0,.(d —h,/2)=5538kNm
Ona: M, <M,

Alors |'axe neutre est dans la table de compression.

Comme le tendu n'intervient pas dans les calculs de résistance, on conduit le calcul comme si la section

était rectangulaire de la 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'apreés I'organigramme donnant le ferraillage d'une section soumise a la flexion on aura:

Tableau 111.1.15: Calcul des sections d'armatures en travée

My (kN.m) u U< MR o Z (cm) <0,186 &g (MPa) As (cmf

A's (cm?)

17,34 0,042 Oui 0,053 20,71 oui 348 2,40

Condition de non fragilité [3] (page 47)

As, = O,23.b.d.% =1,66cm>...... la condition est vérifiée

=> on choisit : 2HA12+ 1HA10=3,05cm?

b.3. Ferraillages sur appuis

On a: Mpnax=14kN.m< Mp=55,38KN.m
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- I'axe neutre est dans la table de compression donc la section étudiée assimilé comme une section
rectangulaire (boxh) en flexion simple.

Tableau 111.1.16: Calcul des sections d'armatures sur appui

My (kN.m)

U

H< HR

(24

Z (cm)

o5 (MPa)

As (cm?)

A's (e

14

0,034 Oui

0,043

20,8

348

1,93

Condition de non fragilité : [3] (page 47)

As . > O,23.b.d.M =1,66cm?2

= On choisit : 2HA12=2,26cm?

b.4.Vérifications

fe

b.4.1 .Vérifications a I'ELU

Condition est vérifiée

b.4.1.1 Effort tranchant (cisaillement de béton)

Pour I'effort tranchant la vérification de cisaillement se fera dans le cas le plus défavorable.

On doit vérifiée que 7," <7,

Avec:

T

max
T

u

: Contrainte de cisaillement admissible

: Contrainte de cisaillement a ELU

[1] (page 39), [3] (page 49)
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— . f
Ou: 7, = Mln{O,Z' c28 :5MPa }= 3,33MPa.................. Fissuration peu nuisible

7b
Telque: 7, = b“ g 0,74 <7, ...ccsueseueneecONdition vérifiée
o =TS gy

b.4.1.2 Au voisinage des appuis

a- Appuis de rive

e Vérification de la compression de béton [1] (page 42), [3] (page 49)
T fc
o, = 4 <04 28
0,9:-b,-d 7

Avec : T,=18,85 kN

0, =0,822MPA < 6,67TMPa  wwevsssseeesns condition vérifiée

evérification des armateurs longitudinale (section minimale) [3] (page 49)

2 Tu 2 e . YOy 1 V4
As =2,26cm*= — =0.54cm-“.......cooeveueene. condition vérifiée

fe

Vs

b- Appuis intermédiaire

evérification des armateurs longitudinale (section minimale) [3] (page 49)
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M
T, + 5 9”
A 2| ————|<0 Ay =2,62cm?2>054cm? <0 ... condition Vérifié
Os

Remarque

Pour la contrainte de compression, il faut effectuer la méme vérification que pour un appui simple
mais de chaque coté de |'appui (gauche et droite)

b.4.2 Vérification a ELS
La vérification ce fait d’apres le "CBA 93 ".

La fissuration est considérée est peu nuisible, donc il n’est pas nécessaire de vérifier la contrainte
des armatures tendues.

b.4.2.1- Vérification de contrainte du béton
On doit vérifier que o, < o, =0,6f_,, =15MPa

R Mser
D’ou: Oy :I—'

Avec b=65cm (travée) ;b,=12cm (appuis) ;c=c’=2,5cm;; d=21,5cm [=5,15m

- Position de I’axe neutre & Moment d’inertie

1-On suppose que I'axe neutre se trouve dans la table de compression :
b 1 ! 1 1 1 ) . .
Alors : 5 y'2+nA (y'—Cc')—nA,(d —y') =0 (Cas d’une section rectangulaire)

y’=est la solution de I'équation de deuxiéme degré puis on calcul le moment d’inertie
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. —N(As'+As)+/n2(As+Asp + 2b.n(c . As'+d.As)
- b

| = g Yy +nA (y'—C')2+nA (d - y')? si y'<h,

Avec : n=E =15
Eb

c
partie — i
. As
comprime
!
........ - i
i [ d
i I h
partie : :
tendu i i
{néghgable) [ |
i As
i i
i ]
I b |

Si y'>h, =>ladistance “y” et le moment d’inertie “/” se Calculent par les formules qui suivent :

boy? +[2(b —by ), +30(A, — A )]y — [(b —by )nZ +30(dA, +c'A; )] =0 (cas d’une section Té)
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g (2(b — by ), +30(A, = A))+/(2(b — by ), + 30(A, — A +4xb, x (b — by )¢ +30(dA, +C'A))
2xD,
= 2
3
|=%y3+%+<b—bo>h{y—“—;j enlA@-yf + Al -dF]  siysn
I b |
| | T
Remarque . ! h
partie v | A% | Jn
Le moment d’inertie | du béton est calculé comprité
Juste dans la partie comprimé.
partie
-Contrainte de béton : tendu
(néghigable)
M ser — As
GbCZTySUbC 20,6 fc28 =15MPa —
b,

Application

Tableau 111.1.17 : Tableau récapitulatif pour la vérification a I'ELS
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Mser As (cm As’ Y (cm) | (cm 4 ) o-bc(MPa Obs
(kN.m) 2) (cm ?)
travée 12,41 3,05 1,13 5,32 15333,49 4,31 Vérifie
appuis | 9,94 2,26 3,05 4,01 125744 | 43 Vérifie

b.4.2.2. Vérification de la fleche

La valeur de la fleche n’est pas nécessaire si les trois conditions sont vérifiées :

1
16

°— >

_lj

As 42

o — < —

b, -d fe

h_ M,

o — >

| ~10M,

Avec h=24cm, b,=12cm ; d=21,5cm ; ¢'2,5cm ; 1=5,15m ; M, =12,41kN.m ; M ;=21,01kN.m ;

As=3,05cm?; fe=400MPa

Alors :

N 0,0466 < — =0,0625
| 16

Puisque la 1°" condition n’est pas vérifiée, il est requis de calculer la fleche.

1

Fleche totale : Af; = f, — f, < f

Tel que : f=

1000

+0,5

(L >5m)

fi : La fleche due aux charges instantanées. f. =

fv : La fleche due aux charges de longues durée.

Condition non vérifie

I\/ISGI’L2

10E,1

f _ I\/Iserl-2
' 10E, 1,
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- Position de I’axe neutre “y1” (centre de gravité)

h

bh, ?°+(h - ho)bo(h_zhu h0j+ nA.d +nAs'C'

Y1 =

- Moment d’inertie de la section totale homogéne (non fissurée) “lo”

3 3

- Calcul des moments d’inerties fictifs:

i, 1,
"lvau Y 1+ Au

Avec :

5 __ 005,

2+3%
b

2

A, = g/li =1,37 Pour la déformation différée.

o= % =0,012 Pourcentage des armatures tendues.
o

o= =196,47Mpa Contrainte de traction dans I'armateur correspondant au cas de charge

Mser
As.z
étudiée,
175f
p=max|0;1-———2 _|-0,68
460, + T
111, 4
i = ——2—=11522,4406 cm
1+ A u
111, 4
= ——2—=19878,5364 cm
1+ A,u

La fleche due aux charges instantanées

2

ser L
f. = =0,888cm
10E; 1

bh, + (h —hy b, +nA, +nAs'

Io = 9 y13 +b_o(h - 3/1)3 _(b_TbO)(y1 - ho)3 + nAs (d - 5/1)2 + nASI(C'_y1): 34906’710m4

T 3,43  Pour la déformation instantanée.
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La fleche due aux charges de longue durée.

M ser L2
f, = =1,53cm
10E, |

v ' fv

La fleche totale:
f, = Af, = fv— fi =0,642cm

: L

Dou f=——+05=1015cm = f < f

1000

C. Ferraillage transversale

L'acier choisit pour les armatures transversales est de type rond lisse de nuance FeE24

(fe = 235 MPa).

Le ferraillage transversal est calculé suivant les deux réglements suivants :

+« Selon le CBA 93 [1] (page 40)

A 5 7, —03.f;- K
by S g fe
s
S, <min {0,9.d; 40 cm |

Ay > 40Mpa
by .S,

. [ h b
3 SMm(E /. ﬁ} [3] (page 49)

Selon le RPA 99 [2] (page 53)

condition de fleche est vérifiée

Avec: K =1 pas de réprise de betonage
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2t > 0,003,

t

A
S

S, <min (% 12.¢1j zone nodale

St < E Zone courante

Avec :

@) : diamétre minimum des armatures longitudinales.

@ diamétre minimum des armatures transversales.
Application

7,=0,74Mpa

- Selon le CBA 93

. A >717.103%cm

t

¢S, <17,0lcm

. A >12.10"%cm

t

@: < Min(0,68cm ; 1cm ; 1,2cm)=0,68cm

- Selon le “RPA 99 version 2003 2

al > 0,036

St
S, <6CM..cccciiee Zone nodale
oS, <12CM..iie Zone courante

On adopte : @:=8mm

-Choix De L’armature
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On adopte : 2HA8=1,004cm 2 de As=1,01cm?

-Choix Des Espacements

Sﬁ =0,067 > 0,036

t

Zone nodale
Z0one courante

On adopte apreés les calcule et les vérifications les armatures qui sont regrouper dans le tableau

suivant :

Tableau 111.1.18: Tableau récapitulatif pour le choix des armatures en travée et sur appui

Armature Longitudinale Transversale
En travée 2HA12+ 1HA10 2HAS8
Sur appuis 2HA12 2HA8
Le Calcul Détaille Du Ferraillage Des Dalles Pleines
P 595

111.2.3. Plancher Sous Sol

b

L

Lad
L

N

e

-

o
Lad

™

L

i



Panneau 1

G = 7,54 kn.m g, =13,93KN /m?
=
Q=25 knm Qs =10,04KN / m2

M, = 27,65KN..M
M, =16,48KN.M

5,50
Panneau 2 y: : e - I
R A A e 0.3.Mx=5.43
N
=
=
5
G = 7,54 knm d, =1618KN/m2 4,73 § 0.8
f— E
Q=4 knm Oy = 11,54KN / m2 §
K
0.5 Mx=0.03
0.3 Mx=3 43[\ 0.5 Mx=0.03
|\/|X =1810KN..M
M y =12, 76 KN.M 0.85 Mv =10.85
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Panneau 3

6,00 )
’.-"/.-"/.-"/.-"/.-"/.-"/.-"/.-"/.-’/.-’/.-’/.-’/.-’/.-’/.-’/.-’/.-’/.-’/.-’/.-:.: I:I = 3 - bi:ﬁ H I:I 5
- ? ?
G = 7,54 knm q, =16,68KN / m2 N
= 5
Q=5 knm Oser =12,54KN /B 00 | 0,85 Mx=15.14
=
1o
M, =18,81KN..M 0.5 Mx=10.09
M y = 8,26 KN.M
0.3 Mx=6_05 0.5 Mx=10.09
0,75 My. =6,20
On considere le panneau 1 parce gu'’il est le plus sollicité.
Mt(KN.M) Ma(KN.M)
Sens x-x 23,51 13,83
Sens y-y 14,01 13,83

126



Tableau 111.2.1 : Calcule des moments

111.2.3.1. Ferraillage De La Dalle

b=100cm ; h=20cm ; d=0,9h=18cm ; fe=400MPa ; f.,=25MPa ; f12s=2,1MPa ; 0,=348MPa

Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant :

My AS Ascal Asadp ESp
Sens 1] Amin Z(cm) Choix
(kNm) (cm?) (cm?) (cm?) (cm)
X-X 23,51 0,051 0 1,94 17,52 3,85 5T12 5,65 20
Travée
v-y 14,01 0,030 0 1,6 17,72 2,27 5T10 3,93 20
X-X
Appuis 13,81 0,030 0 1,94 17,72 2,23 5T10 3,93 20
y-y
Tableau 111.2.2 : Ferraillage de la dalle pleine
111.2.3.2. Vérifications Nécessaires
a. Espacement
En Travée
100 . -
Sens xex: €p =~ = 20cm < Min(3n;33cm) = 33CM........ccoorevrnnrennenn.. VErfier
100 . .
Sens y-y : esp = = - 20cm < Min(4h;45cm) = 45CM...........ccc.evennenn... VErifier
Sur Appuis
100 . .
Sens xex. & y-y : €5p =~ = 20cm < Min(3h;33cm) = 33cm.............. Vérifier
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b. vérification a I'ELU
1- Condition de non fragilité [3] (page 47)
Ona:12cm<e<30cm

h=e=20cm; b=100cm

A > p, @bh =1,94cm?

A, = p,bh =1,60cm?
P, =08%, pour les barres a haute adhérence
Avec : L

p=—%=080
Ly
En Travée
> Sensx-x: A =4,52cm® = A™ =194cm>.............. Vérifiée
> Sensy-y: A, =314cm” = A™ =160cm’.............. vérifiée
Sur Appuis

> Sensx-x etSens y-vy:
A=A =3l4cm? = A™ =194cm’......... vérifiée

2- Contrainte du béton au cisaillement (effort tranchant)

Dans notre cas la fissuration est peu nuisible alors:

T - ) f
7, =——<ry=min| 0,225 |MPa  [3] (page 49)
b'd 7/b

_qLL,  1392x5,95x7,35

=T, - ~ 31,62kN
2L +L,  2x595+7,35
T, = b 57 61N
3
T™ = Max(T,;T, )= 31,62kN
3

r, = SE0210° 6 18Mpa < 7, = 1,25MPa.......... Vérifier

1000x180
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c. vitrification a I'ELS

1. Evaluation des sollicitations a I’ELS

1, =0,0628

L
* 0,80
L - { u, =0,7111

y
{M = 1,0, L2 =22,32kNm
M, = u,M, =1587kNm

M, =0,85M  =1897kNm
M, =0,85M, =13,49kNm
M, =0,5M, =11,16kNm

2. Vérification de contrainte du béton
On doit vérifier que o, < o, =0,6f,,, =15MPa

Mser

TALT . —
Dou: o, =

Avec b=100cm ; h=20 cm ;c=c'=2cm; d=18cm ==5,95m |,=7,35m
- Position de I’axe neutre & Moment d’inertie

1-On suppose que I'axe neutre se trouve dans la table de compression :
b 1 ! 1 1 1 ) . .
Alors : 5 y'2+nA (y'—Cc')—nA,(d —y') =0 (Cas d’une section rectangulaire)

y’=est la solution de I'équation de deuxiéme degré puis on calcul le moment d’inertie
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. —N(As'+As)+/n2(As+Asp + 2b.n(c . As'+d.As)
- b

| = g Yy +nA (y'—C')2+nA (d - y')? si y'<h,

Avec : n=E =15
Eb

Tableau 111.2.3 : Vérification des contraintes a I'ELS

Mser A's (sz) Gbe Ebc
Sens As (cm?) Y (cm) |l{cm?) obs
(kNm) (MPa)  [(MPa)
x-x |18,97 |5,65 3,93 5,08 |30647 3,14
Travée 15 OK
y-y 13,49 |3,93 3,93 4,32 |22488,378 2,6
x-x |11,16 |3,93 5,65 4,21 |22621,366 2,08 15 oK
Appuis
y-y |11,16 |3,93 5,65 4,21 |22621,366 2,08 15 oK

3. 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 :

= 0,033>~0,048.....ccoeoveee. non vérifie

L'une des trois conditions n’est pas vérifiée, donc le calcul de la fleche est nécessaire.

Fleche totale : Af, = f, — f, < f
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fi :la fleche dues aux charges instantanée.

f, :la fleche dues aux charges de long durée.

Remarque

La fleche est calculée sur la petite portée (Lx)

Moment d’inerte de la section rectangulaire homogeéne |,

3 2 2
=21 15 As(n—dj +A's[h—dj
12 2 2

Calcule des moments d’inerte fictifs

. 11-1 11-1
Ifi=—2% | Ifv=——"-2_
1+ - u 1+Av-u
0,05- ft
Avec A4 = —és : coefficient pour la déformation instantanée
5 2+3-2
b
0,02- ft
AV = —tz)s : Coefficient pour la déformation différée
S5 2+3--2
b
As
o= Pourcentage des armateurs
b, -d
B 175 ft,g
460, + fc,g
. . ol pis Mser
Contrainte de traction dans I'armature correspondant au cas de charge étudiée, o = A
S.Z

Les résultats sont récapitulés dans le tableau ci dessous

Tableau I111.2.4 : Récapitulatif du calcul de la fleche
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Mser As 5 Os lo lsi lsy
kN ) 7\.i }\4V p'
(kN.m (cm?) (MPa) (cm?) (cm?) (cm?)
18,97 5,65 3,13.103 (191,63 6,7 2,67 0,86 |78578,8567 (127241207 |26056,6971
Calcul de la fleche de déformation instantanée
Mser - |
P T = 1,64cm Avec ,1=5,95m
10Ei - Ifi
Calcul de la fleche de déformation différé
Mser - |
,=————=238m Avec I=595m
10Ev- Ifv 33
-{.l' -I_.I'
Af, = fv—fi=7,41mm U200 0.3Mx=8581
N
—_ J— =
=0,5+ 505 = f =05+055=105cm =10,5mm
=
;
_ 06| 7 0.95My=7.2
f, < f : D'ou la fleche est vérifiée. Z
2
2
% ;
TR ) 3NG=S.81
11.2.4. Plancher Etage Courant 0.3Mx=8_81 0. 5Mx=14.69

Panneau l1l: panneau de rive

G = 5,54 knm
=
Q=25 knm

M, =29,37KN..M
M, =7,57KN.M

q, =1123KN/m?
Oeer =8,0KN/m?

0.85Mx=24.97
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.!-J‘l
Lin

A iy
x

-

A 0.3Mx=8.81

Panneau 2 : panneau intermédiaire

9.6

TEEEE NN H R R R R KR

o]
o

]
|
—=
o

Il

1
| B

P R

0.3Mx=8.81
0.3Mx=8 81 0.5Mx=14 69

0, 753Mx=22.03

Remarque

Le panneau 1lest le plus sollicité telle que Mtx=24,97 (kn.m), ce moment est proche au moment
dans le plancher de sous sol, alors on adopte le méme ferraillage sans faire les calculs.
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111.3. Etude De La Dalle Machine

111.3.1. Introduction

La dalle machine est une dalle pleine, qui reprend un chargement important par rapport a celle des
dalles de I’étage courant ou terrasse, cela est due au mouvement de I'ascenseur ainsi qu’a son
poids, en tenant compte de la variation des efforts de la machine par rapport a la dalle.

.3.2.Type 1

111.3. 2.1. Prédimensionnement

La dalle d’ascenseur doit avoir une certaine rigidité vu le poids de la machine.

-"- s
=

/

b2

/

b2

_/

b2

_/

b2

_/

b2

_/

e

-

68,35 %
b2

_/

b2

_/

b2

A

)

A

)

A

)

A

)

A

S :
T

On prend : e=25cm

1ll.3. 2.2. Détermination Des Charges Et Surcharges
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a. Charges permanentes

> Poids de la dalle machine supportée..........ccccuuu..e. 50,00kN/m?
> Poids propre de la dalle.........ccccoeueveurennneen. 0,25x25=6,25kN/m?
> Gravillon de protection (e=5cm)....cccccccvveecererncennen. 0,85kN/m?

> Etanchéité multicouche(S36) .......ccoeveveerererererennnne. 0,12kN/m?

> FOrme de Pente.......eeeeeeeecreerieeveeeeceeee e 2,64kN/m?

> Isolation thermique (li€ge).....cccevvvervreecerereireee s 0,16kN/m?

> Enduit de platre e 0,20kN/m?

G=60,18kN/m?%

b. Surcharge d’exploitation ............cccocveveveiveiienececeenn, =

111.3. 2.3. Combinaison Des Charges

E.L.U:q.,=1,35G+1,5Q=82,74

E.L.S : 0ser=G+Q=61,18

111.3. 2.4. Calcul Des Efforts

Le calcul des efforts de la dalle se fait selon la méthode de calcul des dalles reposantes sur 4 cotés.

Calcul de “p”:

pebei 17 2604

=> La dalle travail dans un seul sens (le sens de la petite portée Lx).les moments sont calculés

comme une poutre de longueur Lx et de largeur 1m.

Moment Isostatique Maximum Mg
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L

Moy =0, X g = 29,89 knm

-Moment sur travée

Mt =0,95Mox =28,39 KN.M

-Moment sur appui

Ma=0,3Mox =8,97KN.M

lll.3. 2.5. Ferraillage De La Dalle

Le ferraillage de la dalle machine se fait comme suit :

Pour une bande de 1m, on aura une section (b x h)= (100x25) cm? qui travaille en flexion simple.

.1. Ferraillage En Travée

a .Dans le sens “Ly”

On a: b=100cm; h=25cm; d=0, 9h=22,5cm; c=2cm; 0,.=14,17MPa; cs=348MPa

Tableau 111.2.5 : Ferraillage de la dalle en travée (sens L)

M (kNm) | M A A Z A< Choix As  3dopté
(cm?)
(cm?) (cm) s(cm?)
28,39 0,04 0 0,052 22,02 3,83 5T12/ml 5,65
Espacement
100 . i
Esp = = - 20cm < Min(3h;33cm) = 33cm................ vérifée
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b .Dans le sens “L,”

y

M, = % =141 knm

On adopte : 5T10  As=3,93 cm? avec un espacement de 20 cm
2. Ferraillage Sur Appuis

On adopte : 5T10  As=3,93 cm? avec un espacement de 20 cm

111.3. 2.6.Vérifications nécessaires

1- Vérification de la condition de non fragilité

h=25cm ; b=100cm

A > p, @bh =2,74cm?

A, > p,bh =2,00cm’

P, =08%,  pourlesbarresahauteadhérence
Avec : L

p=—2=0,26

L,
> Sens Ly
En travée : A,=5,65cm?/ml>2,00cm?.................. vérifiée
Sur appuis : A x=3, 93cm?/ml>2,00cm?............... vérifiée
> Sens L.y
Sur appuis : A,=3, 93cm?/ml>2,00cm>............... vérifiée
En travée : A=3, 93cm?/ml>2,00cm?>.................. vérifiée

2. Vérification a I'ELS
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La vérification ce fait d’apres le " CBA 93 ".

La fissuration est considérée préjudiciable, alors on doit vérifiée les contrainte de béton et I'acier.

a. Vérification des contraintes de

Béton

o, = MT y<&,, =06f,, =15MPa

Acier

M _
O :U%(d —y)SO'S

La fissuration est considérée comme préjudiciable. La fissuration est considérée comme
préjudiciable.

o, = min(% fe;110x \/n.f,;)

Avec :

n =1,6 pour HA ; fe=400MPa

p= ::— =026 ; (, =6118kKN/m?

y

Application

LZ
Moy = Qe x?X =22,1knm

Moments en travées

M, =0,85.Mox =21knm

Moments sur appuis

M.=0,3.M, =6,63kNm
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Détermination de la valeur de “y”

gy2+nA§(y—C’)—nAs(d—y):0 avec: n=15

Moment d’inertie

I =¥+nAs’(d —c¢')+nA(d-y)

Les résultats trouvés en travée et sur appui dans les deux sens sont regroupés dans le tableau
suivant :

Tableau.lll.2.6 : Vérification des contraintes de la dalle en travée et sur appuis dans les deux sens

M As \ I(cm?) Obe Ope < Gyl Os o, <0,
(kNm) | (cm?) (cm) (MPa) (MPa)
Travée | (x-x) | 21 5,65 5,08 30647 3,43 19,17
vérifiée vérifiée
Appuis 6,63 3,93 4,2 22643,3352 1,23 8,57

b .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 :

h M,
°— >
L, 20M,
h 1.1 014> 0,0375.......cccceunee. vérifiee
o — >3 _—= -
L, 27 35 0,047 > 0,028a0,037......... non vérifiée
) i < 3
bd fe
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L'une des trois conditions n’est pas vérifiée, donc le calcul de la fleche est nécessaire.

Fleche totale : Af, = f, — f, < f
fj :la fleche dues aux charges instantanée.
f, :la fleche dues aux charges de long durée.

Moment d’inerte de la section rectangulaire homogeéne I ,

3 2 2
|O=@ +15 As(h—d'] +A's[h—dj
12 2 2

Calcule des moments d’inerte fictifs

. 11-1 11-1
Ifi=—2 fv=—"TF "
1+ A p 1+ Av-u
0,05- ft,, .. , L .
Avec 4 = AR : coefficient pour la déformation instantanée
o 2+3- 2
b
0102 : ftgg . . , . sEL 22
AV = —b : Coefficient pour la déformation différée
o 2+3- 2
b
As
o= Pourcentage des armateurs
b, -d
[=1- 175 ft,g
460, + fc,,
. . L, Mser
Contrainte de traction dans I'armature correspondant au cas de charge étudiée, o = Asd
S.
Tableau 111.2.7: Récapitulatif du calcul de la flech
Mger As
o Os Ai Av 1 lo lsi I

(kN.m) | (cm?)
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(MPa)

(cm®)

(cm?)

(cm®)

21 5,65 2,5.10° 160,35 8,36

3,34

0,86

144578,3

19375,98

40955,338

Calcul de la fleche de déformation instantanée

2
f, = M =0,97cm Avec ,I=1,7m
10Ei - Ifi

Calcul de la fleche de déformation différé

2
CoMserl_36em Avee 1=1,7m
10Ev - Ifv
Af, = fv—fi=7,73mm

f ='—:> f =0,39cm = 39mm
500

f, < f : D'ou la fleche est vérifiée.

11.3.3. Type 2

111.3.3.1. Prédimensionnement

La dalle d’ascenseur doit avoir une certaine rigidité vu le poids de la machine.
)

4

s

7

>~
-
Lin

On prend : e=25cm

/

141




b. Planchers a dalle pleine

-Poids de la dalle machine supportée.........................50,00kN/m?
- Carrelage (e=2cm; p=0,2kN/M’)......cceveveresrernnn. 0,40kN/m?
-Mortier de pose (e=2cm ; p=20kN/m?)...................... 0,40kN/m?
-Lit de sable (e=3cm ; p=18kN/m?).........cc..eo........0,54kN/m?
-Dalle pleine (=25 CM)....cueeveeeeeeeeeeeeeeeeereeernns 6,25 kN/m?
-Enduit en platre (e=2cm ; p=10kN/m>)...................... 0,20kN/m?

G=57,79 kN/m?

c. Surcharge d’exploitation .............cccccvveeuevrnnneee. Q=2,5kN/m?

111.3.3.2. Combinaison Des Charges
E.L.U: q.=1,35G+1,5Q=81,76kN/m?

E.L.S: qser=G+Q=60,29kN/m2

111.3.3.3. Calcul Des Efforts
Le calcul des efforts de la dalle se fait selon la méthode de calcul des dalles reposantes sur 4 cotés.

Calcul de “p”

04<p=m 215 g5 1
L, 32

y 1

—> La dalle travail dans les deux sens.
M, [= L2

x| = Hxfu Lx
My = uyMy

E.L.U

#4, =0,0506 = M, =31,28kN.m
4, =0,6864 = M, = 22,15kNm
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Selon les conditions d’encastrement d’appuis, on obtient les moments suivants :

Moments en travées
Mu=0, 95Mx=29,71kNm

My=0, 95My=21,04kNm

Moments sur appuis

Max= May=0,3Mx:8,91kN.m

111.3.3.4. Ferraillage De La Dalle

Le ferraillage de la dalle machine se fait comme suit :

Pour une bande de 1m, on aura une section (b x h)= (100x25) cm2 qui travaille en flexion simple.

1. Ferraillage En Travée

-sens “Ly”

On a: b=100cm; h=25cm; d=0, 9h=22,5cm; c=2cm; o,.=14,17MPa; 0;=348MPa

Tableau.lll.2.8: Ferraillage de la dalle en travée (sens Ly)

M T A A Z (cm) A< (cm?) Choix As  2dopté
(kNm) (cm?) (cm?)
29,71 0,041 0 0,052 22,02 3,87 5T12 5,65
Espacement
100 . s
Esp = = - 20cm < Min(3h;33cm) = 33cm................ vérifée

>

sens “L,”
On a: b=100cm ; h=25cm ; d=d,-@,=21,3cm ; c=2cm ; op=14,17MPa ; 0s=348MPa
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Tableau.lll.2.9: Ferraillage de la dalle en travée (sens L,)

M,y T As(ecm?) | A Z (cm) As al. | Choix As  2dopté
(kNm) (cm?) (cm?)
21,04 0,023 0 0,037 22,16 2,72 5T10 3,93
Espacement
100 . _—
Esp = = - 20cm < Min(4h;45cm) = 45cm................ vérifée
2. Ferraillage Sur Appuis
On a: b=100cm ; h=25cm ; d=22,5cm ; c=2cm ; 0pc=14,17MPa ; 0,=348MPa
Tableau.lll.2.10 : Ferraillage de la dalle sur appuis
M, T As'(cm?) a Z (cm) As < | Choix As 2
(kNm) (cm?) (cm?)
8,91 0,012 0 0,015 22,35 1,14 5T10 3,93
Espacement
100 . el
= =20cm < Min(3h;33cm) = 33cM(SENS X = X)  cooevvvrcrrncs vérifiée
=P =1100
= - 20cm < Min(4h;45cm) = 45cm(Sensy — y)  ovveevrenenn. vérifiée

111.3.3.5.Vérifications Nécessaires

a- Vérificationa I’ ELU

1-  Vérification de la condition de non fragilité
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h=25cm ; b=100cm

A = po (S_Tp)bh = 2,00cm?

Ay = pobh = 2,00cm?

P, =08%,  pour lesbarres a hauteadhérence

Avec: _ i 1

L,
> Sens Ly
Sur appuis : A x=3,93cm?/ml>2,00cm>............... Vérifiée
En travée : A,=5,95cm?/ml>2,00cm?.................. vérifiée
> Sens Ly.y
Sur appuis : A;=3,93cm?/ml>2,00cm?.................. vérifiée
En travée : A=5,95cm?/ml>2,00cm?.................. vérifiée

2-  Effort tranchant (cisaillement de béton):

Pour I'effort tranchant la vérification de cisaillement se fera dans le cas le plus défavorable.

On doit vérifiée que 7, <7,

Avec :

7, : Contrainte de cisaillement admissible

7, : Contrainte de cisaillement a ELU

Vb

ou: 7, = Min{o,z Je28 5ppa }=333MPa......coereeenn..

Fissuration peu nuisible
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max

r=l <z _005f,, —125MPa
bd

u

L,L

= M =82,7kN

2L, +1,

T, = %b 74 0akn
3

T,™ =Max(T,;T,) =82,7kN

~14385.10°

T, = =0,36MPa < 7, =1,25MPa................... vérifiée
1000x225

b-  Vérification a 'ELS
1- Vérifications des contraintes

Béton

o, = MT y<&,, =06f,, =15MPa

41, =0,0576 = M = 26,24kNm
p, =0,7794 = M, =20,45kNm

Moments en travées
Mtx:O,95Mx:24,92kNm

Mty:0,95My:19,42kNm

Moments sur appuis

M.=0,3M,=0,3 My=7,47kNm

146



Détermination de la valeur de “y”

Dy nar(y—c)-nA(d - y)

2

Moment d’inertie

0 avec:

I =bL33+nAs’(d —c'f+nA(d-y)

Les résultats trouvés en travée et sur appui dans les deux sens sont regroupés dans le tableau

suivant :

Tableau.lll.2.11 : Vérification des contraintes de la dalle en travée et sur appuis dans les deux

n=15

sens
M(kNm) As(cm?) Y(cm) I(cm?) ob(MPa) Cpe < Ty,
Travée (x-x) 24,92 5,95 5,2 32002,19 4,05
vérifiée
Appuis 7,47 393 4,2 22643,33 2,03
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2-  Veérification 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 :

h M,
°— >

L, 20M,

h_ 1.1 0,09 > 0,0375.......cccccuvnnnn vérifiée
e —>—a—=

L, 27 35 0,047 > 0,028a0,037......... non vérifiée
° i < 3

bd fe

L’'une des trois conditions n’est pas vérifiée, donc le calcul de la fleche est nécessaire.

Fleche totale : Af, = f, — f, < f
fj :la fleche dues aux charges instantanée.

f, :la fleche dues aux charges de long durée.

Moment d’inerte de la section rectangulaire homogéne |

3 2 2
IO:ﬂ +15 As(n—dj +A's[h—dj
12 2 2

Calcule des moments d’inerte fictifs

ffiz 2l ot

1+A1-u 1+Av-u

- f
Avec A4 = 0’05—'[;8 : coefficient pour la déformation instantanée
5[2 +3- Oj
b
2-f

AV = O’O—tég : Coefficient pour la déformation différée

5(2 +3- Oj

b
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o= Pourcentage des armateurs
b, -d
B 175 ft,g
460, + fcyg
. . , o g Mser
Contrainte de traction dans I'armature correspondant au cas de charge étudiée, o = 7.7
S.

Tableau 111.2.12 : Récapitulatif du calcul de la fleche

Mser Os lo |ﬁ va

K As (cm?) 6 Ai Av 1}

(kN.m) (MPa) (cm?) (cm?) (cm?)
2492 |[5,65 2,5.103 |200,3 8,36 3,34 0,86 144578,33 |19335,56 |40883,085

Calcul de la fleche de déformation instantanée

~ Mser-1?

 =————=03cm  Avec ,I=2,75m
10Ei - Ifi

Calcul de la fleche de déformation différé

2
= Mser 17 _ 0,42cm  Avec ,I=2,75m
10Ev- Ifv
Af, = fv— fi=012mm

f :'—:> f =0,39cm = 39mm
500

f, < f : D'ou la fleche est vérifiée
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111.3. ESCALIER :

11.3.1. Introduction :

Les escaliers sont des éléments constitués d’une succession de gradins, ils permettent le passage
a pied entre différents niveaux du batiment.

111.3.2. Définition des éléments d’un escalier :

On appelle « marche » la partie horizontale (M) des gradins constituant I'escalier, et « contre
marche » la partie verticale (C.M) de ces gradins.
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Figure 111.3.1: Dimensions de I'escalier

h : Hauteur de la marche.
g : Largeur de la marche.
L : Longueur horizontale de la paillasse.

H : Hauteur verticale de la paillasse.

Pour une réalisation idéale et confortable, on doit avoir 2h+g=64

On obtient le nombre des marches et leur dimension par les relations suivantes :

2h+g=64 .oeeeeeeeeerrrern (1)
Nxh=H .. (2)
(N-1)G=L oo, (3)
Avec:

n : Le nombre des contre marches

(n-1) : Le nombre des marches

En remplagant (2) et (3) dans (1), on obtient :

64n?- (64+2H+L) n +2H=0
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Avec:
n : La racine de I'’équation

111.3.2.Le Premier Type

Ce type d’escalier est composé de quatre volées et trois palier intermédiaire, il démarre du sous

sol jusqu’ au dernier étage.

111.3.2.1.Pré dimensionnement
- le nombre de contre marche ........ n=20
- le nombre des marches................ n-4=16

a. Verification de [’équation de “BLONDEL " :

(59 < (g +2h)<66)cm 2h +g =63cm
(16 <h <18)m = h=16,5cm Vérifiée
(22 <g <33)kcm g = 30cm

b. Détermination de [’épaisseur de la paillasse

I |
—<eL— = 15,66cm < e < 23,5cm

/
30 20
Avec: 115
o= 31,68

1=1,45+18+1,45=4,7m i: '
On prend donc I'épaisseur e=18 cm F L45 13 # 145 —

s 4...- r

Fi I11.3.1: Sché i le I li pel
tga = H _ 115,5 0,641 o = 32,68° C. Angl eucrleinc’maism;: cl%[?c?/;scg?lr}c?sl]v% telescalertype
L 180

Résume
e =18 cm
h =16,5cm
g =30cm

L horizontale = 4,7mM

0
o =32,68 o

L5— 05 15—

145

152

in



153



£,3m
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iy

Figure II1.3.3: Vue en elevation de I'escalier tvpe 1

2230

|

7455

)
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111.3.2.2.Evaluation Des Charges

a. Palier

a.1. Charges permanentes

- Carrelage (e=2cm) ...ceceecevecveeeeee s (0,02x20)=0,40kN/m?

- Mortier de pose (e=2¢m) .......ccceeevvvrrrcernnns (0,02x20)=0,40kN/m?

- Lit de sable (e=3cm) ....cooueveveeriecriee e, (0,03x18)=0,54kN/m?

- Dalle pleine (e=18 M) ....oceevveveveeeerererenne. (0,18x25)=4,5kN/m?

- Enduit en ciment (e=2cm) .......cccooevvvennenne.n. (0,02x18)=0,36kN/m?

G1=6,20 kN/m?
a.2. Charge d’exploitation ...................cccovueevevereevevennnnn. Qi1=2,50kN/m?
b .Padillasse
b .1. Charges permanentes
. i 25x0,18
- Poids propre de la paillasse ........ccceeues vevvenee. | ———— | =5,35kN/m?
€0s 32,68
- Carrelage (8=2CM) e, 0,40kN/m?
- Mortier de pose (€=2CM) .......ccceeveermecesriecereereseeerennes 0,40kN/m?
. 25x 0,165

- Poids propre de la marche .......cccocevevenneen. —————— =2,0625kN/m?

SR CT: | 10 (X olo ] 8 T 1,00kN/m?

- Enduit en ciment (€=2CM) .....coeveeeeeveneeeeiee e, 0, 36kN/m?

G»=9,5725 kN/m?

b.2. Charge d’exploitation .....................coevveveveeeeeennne.. Q;=2,50kN/m?
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111.3.2.3. Schéma statique

Le chargement est donné pour une bande de 1ml de largeur.

Y v v v v vvvvvy v ¥

Gp=6, 20kl

5=3.5725kN/mnl

I A

-

o

L1=1,45m

Li=1.50m

Li=1.45m

4.7

m

Figure 111.3.4: Evaluation Des Charges

111.3.2.4. Combinaison Des Charges

E.L.U
qui=1, 35Go+1,5Q

qu2=1, 35G+1,5Q

E.L.S
QSerlzGo +Q

QSer2=G+Q

=2, 50k ml

6,20 KI/ml
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Le chargement de la rampe pour une bande de 1m est donné par le tableau suivant :

Tableau 111.3.1 : Charge a I'ELU et I’ELS de 1°"type d'escalier

q: (kN/mil) q:z (kN/mil)
ELU 12,12 16,67
ELS 8,7 12,07

111.3.2.4. Calcul Des Efforts Internes

D’apres logiciel RDM6 on a :

E.L.U

M,=41,25 KNm

Tu=32,58 KN

E.L.S

M;=29,79 KNm

Ts=23,48 KN

Remarque

Notre escalier est encastré partiellement a ces deux extrémités.

Donc: M appui=0,3Mu ™

M travée=0,95Mu M
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Alors:

Tableau 111.3.2 : Calcul des efforts internes

M appuis (KN.m) M travées (KN.m) T max (KN)
ELU 12,37 39,18 32,58
ELS 8,94 28,3 23,48

111.3.2.5. Calcul Des Armatures

Le ferraillage se fait en flexion simple pour une bande de 1ml de largeur et fissuration peu nuisible.

Pourle béton: f_, =25 MPa; f., =21 MPa; f,. =142 MPa
Pour I'acier (FeE400) : fo =400 MPa = o4 =348 MPa

h=18 cm; d =16 cm.; b = 1m (ferraillage pour 1 ml)

a. Armatures principales

4 En travée

Mu  3918x10°
bd2f,, 1000x1622x14,2

U= =0,105

u#=0105< p, =0,392 = A =0
a=0142 ;z=1509 cm = A, =7,46 cm?/ml

100
Choix : 7HA12=7,92 cm?/ml; esp < ~ =15cm

4 Sur appui

Mu  12,37x10°
bd2f, 1000x1622x14,2

U= =0,033
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1 =0,033< p, =0,392 = A', =0

a=0043 ;z=1578 cm = A =2,25 cm?/ml
Choix : 7HA10=5,50cm?/ml; esp < @ =15cm

a .Armatures de répartitions

% < Aprep < % = 7’7?2 < Aprep < 7’—22 = 198cm* < A, <3,96cm’

Le choix est de 7HA8=3,52cm?/ml| avec S;=15cm, en travée et sur appuis.

Résume
Tableau 111.3.3 : Ferraillage de I'escalier type 1
Armatures principales Armatures de répartition
Travées 7HA12 7HA8
Appuis 7HA10 7HA8

111.3.2.5. Vérifications Nécessaires

1. vérification a PELU

a. condition de non fragilité

i f
On doit vérifier que: A, > A" =0,23bd ;—28

e

Asm”=0,23><1000><160><42—(’)](')=1,930m2<As = Ok

*Entravée: As=7,92cm>> Asm-n =1,93cm>....cue.... vérifiée

=Surappui: As=5,5cm?> &m-n =1,93cm>..oecenn. vérifiée

b. contrainte de cisaillement de béton (effort tranchant)
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Pour des fissurations peu nuisible, on doit vérifier que :

T, = bT—d <7y =min [O,ZE;SJMPa [1](Page 29)

7
Tu™ =32,58 kN
3 —
T, = 32,58.10° =0,241 MPa <7y =3,33 MPa ceeneen VErifiée
1000-135

c . Vérification au voisinage des appuis

«»+ Vérification de la compression du béton [1](page 31)
T f
On doit vérifier que: op = u <0/4- c28
0,9 ‘b-d 7b
f
o, = % =0,268MPa <0,4-—2 = 6,66MPa........... vérifiée
0,9 A

¢ Veérification des armatures longitudinales

o Tu
On doit vérifier que: AS > To

Vs
3
As = 5,50cm? > 32,58-10° 0,93cm’ ... vérifiée
348
«»+ Vérification des armatures transversales [1](page 30)
f
A 03 f
On doit vérifier que: s 5 Tu=59 t28
b-St 0,9
392x348 _ o g1empa > 220321 4 4anipa....... verifice
100x15 0,9

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires

2. Vérification a PELS
La vérification ce fait d’apres le CBA93.

La fissuration est considérée comme peu nuisible, donc il n'est pas nécessaire de vérifier la

contrainte des armatures tendues.
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a. Vérification des contraintes du béton
On doit vérifier que o7, < oy, = 0,6 f_,, =15MPa

Mser

Dou: oy = |

- Position de I’axe neutre

gy2+nA;(y—c')—nAs(d -y)=0

-
y b

- Moment d’inertie :

I :%y3+nAs'(y—c')2+nAs(d—y)2

Avec :

n=15 ;c= c’=2cm ; h=18cm ; d=16cm ; b=100cm ; I=4,7m ; A_=0

On doit vérifier que:

M —
Oh= = Y < O =06 =15MPa

_ —n(As'+As)+/n2(As+Asp + 2b.n(c' As+d.As)

Application
Tableau 111.3.4: Vérification a I’E.L.S
Mser As (cm Y (cm) . ob
cm — s
(kN.m) 2 ) I(ecm ) abC(MPa) abC(MPa
travée 28,3 7,92 5,09 18536,28 7,77 15 Vérifie
appuis 8,94 5,50 4,38 13940,44 2,81 15 Vérifie
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b. Vérification de la fleche

On peut admettre qu’il n’est pas nécessaire de procéder au calcul des fleches si les conditions

suivantes sont satisfaites

Y n > i
| 16
A 42
b,-d fe
h M,
°— >
| 10M,
Alors :
h 1 . .
° T =0,038 < E =0,0625.....cccciiiiiiiiiiiiinnenn, Condition non vérifie

Puisque la 1% condition n’est pas vérifiée, il est nécessaire de calculer la fleche.

Fleche totale : Af, = f, — f, < f Avec:

f=—sr
10E, 1,

f_:

MSEI’ L2
10E,1

M_ L?
el L=4,7m<5

L

500

° Moment d’inertie de la section homogeéne I,

2
b2+ nA c+15A’d

bh+n.As+n.As'

y:
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3
l, = erb'h'(g_ y)? +15,Ag(y—c)2 +15A€(y—d)2 (Cas d’un rectangle)

12
3 111,
e 1+ 24,p
Moment d’inertie fictive.
B 111,
Y14 A
Avec :
j = 005y LA
( 3boj b,d
pl2+—
b 4 175 ft28
A = 0,02, S dpo, + i,
! 3b M
2+ o _ ser
P ( b j % A

E=32164,20MPa,; E,~10818,86MPa

Les résultats sont récapitulés dans ce tableau :

Tableau 111.3.5 : Vérification de la fleche d'escalier type 1

28,3 7,92 8.57 0,00495 (236,79 |4,242 1,7 0,46

M., A o Io Is I
Ai
(KNm) 2) |Y(cm) | P Ao a a .
(cm?) (MPa) (cm?) (cm?) (cm?)
54060,81 |20149,25 |33370,87
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Donc :

f. =0,96cm
= Af; = f, - f, =0,77cm
f, =1,73cm
Fo b _ 0,94cm
500
= Af. =0,77cm < f =0,94cm................. vérifiée.

111.3.2.6. Poutre Paliére

La poutre paliere est prévue pour étre un support d’escalier, elle est dimensionnée d'apres les
formules empiriques données par "CBA 93" est vérifiée selon le “RPA99 version 2003”

Le calcule de la poutre paliere comme poutre simplement appuyée et uniformément chargé.

Schéma statique de la poutre palier @

! 145 — 18 : 145 —
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Figure 111.3.5 : Schéma statique de la poutre paliére
111.3.2.6.1. Prédimensionnement

Ona: L=4,7m

Lghg% — 31,33cm < h < 47cm

15

On prend: h=40 cm

0,2h<b<0,7h = 8cm<b<28cm

On prend : b=30cm

Le “RPA99 version 2003” préconise :

h > 30cm
b >20cm Vérifiée

UpY!
b

111.3.2.6.2. Evaluation Des Charges
La poutre paliére sollicitée par les charges suivantes :

Charge permanente
“POIAS PrOPIE oeeveeeetereteetee ettt ee st ass b abeeabe e be e asenans 0,3x0,4x25=3 KN/m
-pOids de 128 MaCONNETI.....ccveeeereectee ettt cvebeeeseaereens 2,81x3,3/2=4,63KN/m

-charges linéaire sur la partie inclinée (provenant de volée lui méme) ....9,57x1,5=14,35KN/m
- charges linéaires sur la partie horizontale (provenant du volée de 2marche +palier)

G=(0,6/2x9, 57+1,5x6, 2) xIm=12,17 KN/m
Charges exploitation :

Partie horizontale i......oeveeeveveeeeirereeeenne, Q= (0,6/2x2, 5+1,5x2, 5) xIm = 4,5 KN/m
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Partie iNCHNG :....c.veee et Q=2,5x1, 5=3,75 KN/m

111.3.2.6.3. Combinaison Des Charges

E.L.U
qu1=1,35G:+1,5Q1

qu2=1,35G2+1,5Q2

E.LS

Gser1=G1+Q1

Gser=G2+Q2

Tableau 111.3.6: Charge a I'ELU et I’ELS de la poutre paliére d’escalier type 2 :

q1 (kN/ml) g2 (kN/ml)
ELU 33,48 35,3
ELS 24,3 25,73
ELU 33 48 kn/m 35 3kn/m 33,48 kn'm
ELS 243kn'm 25,73 kn/m 24 3kn/m

Figure 111.3.6 : Schéma statique de chargement de la poutre
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111.3.2.6.4 .Calcul Des Efforts Internes

D’apres le logiciel RDM6 on a :

E.L.U
M,=95,56 (KNm)

Tu=80,32 KN

E.L.

M,=69,54 (KNm)

Ts=58,39 KN

Remarque

Notre poutre est encastré partiel a deux extrémités.
Donc: M appui=0,3Mu "

M travée=0,95Mu ™

Alors:
Tableau 111.3.7: Calcul des efforts internes
M appuis (KN.m) M travées (KN.m) T max(KN)
ELU 28,7 90,78 80,32
ELS 20,86 66 58,39

111.3.2.6.5. Calcul Des Armatures

Le ferraillage se fait en flexion simple telle que la fissuration est peu nuisible.

Pour le béton: f,, =25 MPa; f,, =21 MPa; f =142 MPa

Pour l'acier (FeE400) : f, =400 MPa = o4 =348 MPa
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h=40cm ;b =30cm;d=36cm.

a. Armatures principales

¢ En travée

Mu 90,78 x10°

= = =0,164
bd2f,, 300x3602x14,2

U

u=0164 < u, =0,392 = A =0
a=0225 ;z2=32,76 cm = A, =7,96 cm?/ml

Choix : 3HA12+ 3HA14=8,01 cm?

¢ Sur appui

Mu 28,7 x10°

= = = 0,052
bd2f, 300x3602x14,2

U

u=0,052< u, =0392 = A =0
a=0,067 ;z=3504 cm = A, =2,35 cm?/ml

Choix : 3HA12=3,39cm?

111.3.2.6.6. Vérifications Nécessaires
1- ELU
a-condition de non fragilité

i f
On doit vérifier que: A, > A" =0,23bd ;—28

e

Asmi”:0,23><300x360><%=1,3cm2<A5 = Ok

-Entravée: As=8,01cm? A" =13cm........... vérifiée

=Surappui: As=3,39 cm?> Asmin =1,3CM e vérifiée
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b- contrainte de cisaillement de béton (effort tranchant) [31(Page 49)

Pour des fissurations peu nuisible, on doit vérifier que :

7, _ N7, —min| 02Tz 5 |vpa
b-d

Vb
Tu™ =80,32 kN
3 —
T, = M =0,723 MPa<7, =333 MPa  ......... vérifiée
300x 370
Remarque

On adopte que les vérifications au voisinage des appuis sont vérifiée sans faire les calculs

2- ELS
La vérification ce fait d’aprésle " CBA93".
La fissuration est considérée comme peu nuisible, donc il n’est pas nécessaire de vérifier la

Contrainte des armatures tendues.

a- Vérification de contrainte du béton
On doit vérifier que o, < oy, = 0,6 f_,, =15MPa

Mser

Dou: oy, = |

Avec b=30cm ;h=40cm ;c=c’=3 cm;; d=37cm [=4,7m

- Position de I’axe neutre & Moment d’inertie

1-On suppose que I'axe neutre se trouve dans la table de compression :
b ] ! 1 1 1 ’ . .
Alors : 5 y2+nA (y'—C')—nA,(d —y') =0 (Cas d’une section rectangulaire)

y’=est la solution de I'équation de deuxiéme degré puis on calcul le moment d’inertie
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. —N(As'+As)+/n2(As'+Asp + 2b.n(c . As'+d.As)

y =
b
Es
= Avec:n=—=15
b 13 ! ] 1 1 H 1 Eb
Izgy +nA (Y'—C')?+nA(d—-y')?> si y'<h,
Application
Tableau 111.3.8 : Vérification a I’ELS
Mser As As’ Y I o-bc(MPa) o,.(MPa)|Obs
kN. 2 2 4
m (cm?) (cm?) (cm) (cm )
travée 66 8,01 3,39 12,71 96215,59 8,72 15 Vérifie
appuis 20,86 3,39 4,62 8,46 49539,83 3,56 15 Vérifie

b- Vérification de la fleche

La valeur de la fleche n’est pas nécessaire si les trois conditions sont vérifiées :

h,1 40 _ 0.085> 00625 vérifiée

L~ 16 470

A

A 42 801 0)0072<00105 vérifice

bd ~ fe 30x37

ﬂ M, 0,085 > _90.78 =0,094 non Vérifiée
L~ 10M, 10 95,56

Puisque la 3™ condition n’est pas vérifiée, il est nécessaire de calculer la fleche.

Fleche totale : Af, = f — f, < f

Moment d’inertie de la section homogeéne I,

2
b2+ nA c+15A’d

bh+n.As+n.As'

y:




3
I, = %+b.h.(g— y)? +15,Ag(y—c)2 +15A€(y—d)2 (Cas d’un rectangle)

3 111,
"1+ A
Moment d’inertie fictive.
B 111,
Y14 A
Avec :
A = 0,05 ft28 e A,
( 3b0j b,d
pl2+—
b 1 175 ft28
21 = 0,021, il 4po + fipg
! 3b
p(Z + Oj o, = Mo
b Ad

E=32164,20MPa,; E,~=10818,86MPa

Les résultats sont récapitulés dans ce tableau :

Tableau 111.3.9 : Vérification de la fleche de 1°"°type d'escalier

M As A Os lo Ii 15

ser ﬂ,, ﬂv u
(KNm) (cm?) |(cm?) [Y(Cm) |pP (MPa) (cm?) (cm?) (cm?)
66 8,01 3,39 |19,14 0,0072 |251,52 2,909 1,16 |0,61 |208406,6 [82626,83 |134251,1
Donc

f. =0,55cm

= Af, = f, — f. =0,45cm

f, =1cm

- L

f =——=0,94cm

00
= Af, =0,45cm < f =0,94cm................. vérifiée.

111.3.2.6.7. Ferraillage transversale

L'acier choisit pour les armatures transversales est de type rond lisse de nuance FeE24
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(fe = 235 MPa).
Le ferraillage transversal est calculé suivant les deux réglements suivants :

Selon le CBA 93 [1](Page 40)
A 2T -03.f;- K
B f

b5, 09.—*
Ys
S, < min {09.d; 40 cm }

avec:0,3f,,K =0,63

Ao S 040 MPa
bsS

"~

Selon le RPA 99 [2](Page 53)

A >0,003.b
S

t

S, < min [2 12.¢1j zone nodale

S, < zone courante

2

b
&, sMin[3—r;3 s E) [3](Page 49)

Avec:
@ : diameétre minimum des armatures longitudinales.
. diamétre minimum des armatures transversales
Application

7,=0,723Mpa

-Selonle “CBA 93”
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° ﬁ >0,015cm

t

¢S, <333cm

° Sﬁ > 0,051cm

t

- Selon le “RPA 99 version 2003 ”

A >0,09cm

St
oS, <144CM..iiiiiiiinnn, Zone nodale
05, <20 CM.iiiiiien, Zone courante

@ < Min (1,14cm ; 1,2cm ; 3 cm)=0,68cm

On adopte : @:=8mm

Choix de I’armature
On adopte : 4HA8 de As=2,01cm?

Choix des espacements

A 0067, <30cm

S, =10cm.....ccccvrinee Zone nodale
S, =20CM....ccocvirn Zone courante

Récapitulation

On adopte apres les calcule et les vérifications les armatures qui sont regrouper dans le tableau

suivant :

Tableau 111.3.10 : Ferraillage de la poutre paliére

Armature Longitudinale

Transversale

En travée 3HA12+3HA14

4HAS
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Sur appuis 3HA12 4HA8

111.4.3 Le Deuxiéme Type
Ce type d’escalier est composé de quatre volées et trois paliers intermédiaires, il démarre du RDC

jusqu’ au dernier étage.

111.3.3.1. Pré dimensionnement

- le nombre des contres marches ........ n=20
- le nombre des marches.......... .... n-4=16

a- Veérification de I’équation de <BLONDEL”

(59 <(g +2h)< 66)cm 2h+g =63cm
(16 <h<18)m = h =16,5cm Vérifiée
(22 < g <33)em g =30cm

b- Détermination de I’épaisseur de la paillasse

LgesL = 13cm < e <£19,5cm
30 20

Avec :
1=12+15+1,2=39m

On prend donc I'épaisseur e=18 cm
N.B : Le palier de repos aura la méme épaisseur que la paillasse.

Cette épaisseur sera prise en considération une fois que toutes les vérifications seront satisfaites.

C-  Angle d’inclinaison de la paillasse
tga = H = 9 =0,66 = o =33,42°
L 150
a=3342"
Résume m&\q
y 1.2 15 : 12 —
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e=18cm

h=16,5cm
g=30cm
Lhorizontale=3,9m

a =3342°

. 3.2 f
U’_u — 0f——13 ¢ .
1,2
1.5
3.9
- 1,2

1.35

S

1.2 +— 1.3 —

3.85
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Figure 111.3.8:Vue en plan de I'escalier type2

5x30
RN iy
8,715 430
N L S L

3
L 7785
7.29

2530 T 176




Figure 111.3.9:Vue en élévation de I'escalier type 2

111.3.3.2. Evaluation Des Charges
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a .Palier

a.1. Charges permanentes

- Carrelage (e=2cm) ..cecerevevecneeeeree e, (0,02x20)=0,40kN/m?

- Mortier de pose (e=2cm) ......cceeevvrerveerennnns (0,02x20)=0,40kN/m?

- Lit de sable (e=3cm) ....ccvvvvvereerrie e, (0,03x18)=0,54kN/m?

- Dalle pleine (e=18CM) ....ccoevevecrveeeeeerennnne. (0,18x25)=3,75kN/m?

- Enduit en ciment (e=2cm) ......cccoeevvvennunne. ; (0,02x18)=0,36kN/m?

G1=6.2 kN/m?
a.2. Charge d’exploitation : ...............ooeeveveveerevennae.. Qi1=2,50kN/m?
b .Padillasse
b .1. Charges permanentes
. _ 25%x0,18
- Poids propre de la paillasse .......cccceeeveuneunene. ——— | =4,5kN/m?
c0s33,42
- Carrelage (=2Cm) e 0,40kN/m?
- Mortier de pose (€=2CM) ..cvveereeeeeeeerereeere e 0,40kN/m?
) 25x 0,165

- Poids propre de la marche .......cccoceueunnnee. —————— =2,0625kN/m?

SR CT: [ {0 (=X olo] o < TN 1,00kN/m?

- Enduit en ciment (€=2Cm) c....eeveeeeeeeeeeeeeeeeee e 0,36kN/m?

G2=9.54kN/m?

b.2. Charge d’exploitation .......................cceeeeeue... Q;=2,50kN/m?

111.4.3.3. Schéma statique

Le chargement est donné pour une bande de 1ml de largeur.

\ A A 4 A 4 \ 4 A

Go=5,45kN/ml

G=8.7225kN/ml

Q=2,50kN/ml
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Figure 111.3.10 : Evaluation Des Charges

111.3.3.4. Combinaisons Des Charges

E.L.U

qu1=1,35G,+1,5Q

qu2=1,35G+1,5Q

E.L.S

qser1=G0+Q

qser2=G+Q

Go=5,45kN/ml

Le chargement de la rampe pour une bande de 1m est donné par le tableau suivant :

Tableau 111.3.11: Charge a 'ELU et I’ELS de 2°™™¢ type d'escalier

q: (kN/ml)

qz (kN/ml)

ELU

11,10

15,52
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ELS 7,95

11,22

111.4.3.5. Calcul Des Efforts Interne

D’apres logiciel RDM6 on a :

E.LU
M.=26,32 (KNm)

Tu=24,96 kn

E.L.S

M,=18,98 (KNm)

Ts=17,95 kn

Remarque

Notre escalier est encastré partiel a deux extrémités.

Donc: M appui=0,3Mu ™

M travées=0,95Mu ™2*

Alors:
Tableau 111.3.12: Calcul des efforts internes
M appuis (KN.m) M travées (KN.m) T max(KN)
ELU 7,9 25 24,96
ELS 5,7 18 17,95

111.3.3.6. Calcul Des Armatures

ferraillage se fait en flexion simple pour une bande de 1ml de largeur et fissuration peu nuisible.

Pourle béton: f_, =25 MPa; f =21 MPa; f, =142 MPa

Le
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Pour l'acier (FeE400) : f, =400 MPa = o4 =348 MPa

h=15cm; d=13,5cm. ; b = 1m (ferraillage pour 1 ml)

a. Armature principale

¢En travée

Mu 25.10°

= = = 0,096
bd2f,, 1000x1352x14,2

Y7,

44 =0,096 < 11, =0,392 = A', =0

a=0126 ;z=1282 cm = A, =56 cm?/ml

Choix : 5SHA12=5,65 cm?/ml; esp < % =20cm

$Sur appui

Mu  7,910° ~
bd2f,, 1000x135%x14,2

U= 0,03

1 =003< p, =0392 = A =0

a=0,038 ;z=1329 cm = A, =164 cm?/ml

1
Choix : 5HA10=3,93 cm?/ml; esp < % = 20cm

b- Armature de répartition

As As 5,65

Pep, <2 o5 A <P 5 141emP < A

4 Arep — 2 4 Arep —

Le choix est de 5T8=2,51cm?/ml avec S:=20cm, en travée et sur appuis.

Résume

Tableau 111.3.13: Ferraillage d’escalier type 2
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Armatures principales Armatures de répartition

Travées 5HA12 5HAS8

Appuis 5HA10 5HAS8

111.3.3.7. Vérifications Nécessaires
1- vérification a PELU

a-condition de non fragilité

i f
On doit vérifier que: A, > A" =0,23bd ;28

e

AS”i”=O,23x1000x135%=1,630m2<As = Ok

*Entravée: As=5,65cm%> Asmn =1,63cm2...ccine. vérifiée

=Surappui: As=3,93cm?> ASmin =1,63CmM2 .. vérifiée

b- contrainte de cisaillement de béton (effort tranchant)

Pour des fissurations peu nuisible, on doit vérifier que :

T, - . f
7, =—% <7y =min| 0,225 |MPa [3] (page 49)
b-d 7
Tu™ =24,96 kN
3 —
r = 2490107 16 MPa<7, =333 MPa e vérifice
1000-135

c- Vérification au voisinage des appuis

K/

% Vérification de la compression du béton [3] (page 49)

TU £014 f028
0,9-b~d 7b

On doit vérifier que: o =
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o, =0,204MPa<0,4- ﬁ =6,66MPa................ vérifiée
Vb

<+ Vérification des armatures longitudinales [3] (page 49)

On doit vérifier que: AS > -Il:—l;
Vs
3
As =393cm? > % =0,72cm? ... vérifiée

¢ Vérification des armatures transversales

f
A 03-f
On doit vérifier que: Vs > Ty —Yo- liog
b-St 0,9
M =0,436MPa > M =-0,49MPa.......... vérifiée
100-20 09

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires

2- vérification a PELS

La vérification ce fait d’apres le " CBA93 "

La fissuration est considérée comme peu nuisible, donc il n'est pas nécessaire de vérifier la
contrainte des armatures tendues.

a. Vérification des contraintes du béton

On doit vérifier que o, < o, = 0,6 f_,, =15MPa

L. Mser
Dou: oy, =Ty

- Position de I’axe neutre
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%yzmA;(y—c')—nAs(d ~y)=0

_ —n(As'+As)+/n2(As+Asp + 2b.n(c' As+d.As)
- b

=Y
- Moment d’inertie

| =2y A (y =€)+ A (d - y)

Avec :

n=15 ;c=c’=2cm ; h=15cm ; d=13cm ; b=100cm ; I=3,9m ; A'S =0

On doit vérifier que:

C

M —
= % y<on =0,6f_,, =15MPa

Application

Tableau 111.3.14 : Vérification a I’ELS

Mser As (cm | Y (cm) I (cm 4) o,.(MPg) o, (MPa) Obs
(kN.m) 2 )
travée 18 5,65 3,92 8995,21 7,84 15 Vérifie
appuis 5,7 3,93 3,37 6742,6 2,85 15 Vérifie

b. Vérification de la fleche
Selon I'article 8-7-5 (CBA 93), on peut admettre qu’il n’est pas nécessaire de procéder au calcul des

fleches si les conditions suivantes sont satisfaites

QEZL
| 16

As 472

o— < —

b,-d ~ fe

Alors :
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e _0038<L —00625
| 16

............................... Condition non vérifiée

Puisque la 1% condition n’est pas vérifiée, il est nécessaire de calculer la fleche.

f = Mser L2
' 10E,1,
£ M ser L2
Fleche totale : Af, = f, — f, < f Avec: {f, = L=3,9m<5
10E, 14,
f = L
500

Moment d’inertie de la section homogeéne I,
bh? ,
——+nA,c+15Ad

2

bh + n.As + n.As'

3
I, = % + b,h_(g —y)? +15A, (y - C)2 +15A; (y -d )2 (Cas d’un rectangle)

1,
_1+liu
o1,
M1+ A

fi

Moment d’inertie fictive.

Avec :
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|_ 0,05f,,, o= A,
( 3b0] b,d
pl2+—
b 1,75f,,
’ "'l’: -
P 0,02 f,, 4po, + f

! 3b M

2 + ~~o — ser

P ( b ] 7 A

E=32164,20MPa; E,=10818,86MPa

Les résultats sont récapitulés dans ce tableau :

Tableau 111.3.15 : Vérification de la fleche de 2°™™¢ type d'escalier

Mo, (KNm) | As o A A | lo I Iy
Y(cm) | p
Lrm?) IAADA) Lrrm4) Lrm4) Lrm4)
18 5.65 7,21 0,00435 | 248,51 (4,828 |1,93 |0,43 |30551,61 |10925,336 |18365,359
Donc
f. =0,78cm
= Af, = f, - f, =0,6cm
f, =1,38cm
- L
f =——=0,78cm
500
= Af, =0,6cm < f =0,78cm................. vérifiée.

111.3.3.8. Poutre Paliére

Le calcule de la poutre paliere se fait comme une poutre simplement appuyée et uniformément

chargé.

®

’{&
99

Figure 111.3.11: Schéma statique de la poutre paliére d’escalier type 2

a- Section de la poutre
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Bxh=30x40cm?

b - évaluation des charges
La poutre palier sollicitée par les charges suivante :

Charge permanente
~POIAS PIrOPIE .ottt ettt st s bera e 0,3x0,4x25=3 KN/m
-poids de 1a MaGONNETIE.......ccceeireeecree ettt en e 2,81x3,3/2=4,63KN/m

-charges linéaire sur la partie incliné3 (provenant méme volée) . . .8,72x1,3=11,33KN/m

- charges linéaires sur la partie horizontale 1 (provenant de volée de 4marche +palier)
G =(1,2/2x8,72+1,3x5,45)x1m=12,31 KN/m

- charges linéaires sur la partie horizontale 2 (provenant de volée de 2marche +palier)
G=(0,6/2x8,72+1,3x5,45)x1m=9,7 KN/m

Charges exploitation

Partie horizontale 1 : .....oooveveveenveieeeee, Q1=(1,2/2x2,5+1,3x2,5)x1m =4,75 KN/m
Partie horizontale 2 : .......ccccoevevvevereevneene.. Q2=(0,6/2x2,5+1,3 x2,5)xIm =4 KN/m
Partie INCHNGE ..ot eeeens ceeeesveneens Q3=2,5x1,3=3,25 KN/m

C- combinaison des charges

E.L.S
E.L.U

=G+
qu=1,35G;+1,501 Gsern=G1+Qu

~ =AM

guw2=1,35G2+1,5Q2

gu2=1,35G3+1,5Q3

Tableau 111.3.16 : Charge a I’ELU et I'ELS de poutre de paliére de 2°™ type d’escalier

q: (kN/mi) qs (kN/mi) q2 (kN/mi)

ELU 34 30,47 29,39
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ELS 24,69 21,33 22,21

ELU 34 kn'm 3047 kmm 29,39 knm
ELS 14,69 knm 2133 kn'm 22,21 kn'm

Figure 111.3.11 : Schéma statique de chargement de la poutre

d- Calcul Des Efforts Interne

D’aprés logiciel RDM6 on a :

E.L.U

M,=58,82 (KNm)

Tu=62,8 KN
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E.L.S

M=42,08 (KNm)

Ts=45,17 KN

Remarque

Notre poutre est encastré partiel a deux extrémités.

Donc: M appui=0,3Mu "

M travée=0,95Mu M

Alors:
Tableau I11.3.17 : Calcul des efforts internes
M appuis (KN.m) M travées (KN.m) T max(KN)
ELU 17,65 55,88 62,8
ELS 12,62 40 45,17

e- Calcul Des Armatures

ferraillage se fait en flexion simple et fissuration peu nuisible.

Pour le béton :

h=40cm; b=30cm;d=36cm.

1. Armature principale

4 En travée

~ Mu
"= b e,
o =0133

Choix : 1HA12+ 3HA14=5,75 cm?

=0,101< 1y =0,392 = A, =0

;2=34,08 cm = A, =4,712 cm2/ml

Le

fos =25 MPa; f,, =21 MPa; f,. =14,2 MPa Pour I'acier (FeE400) :
fo =400 MPa = o4 =348 MPa
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On garde alors la méme section d’armature que la poutre paliére de typel

CHAPITRE IV. ETUDE DYNAMIQUE EN ZONE SISMIQUE

IV. 1 - Introduction

Les tremblements de terre ont présentés depuis toujours I'un des plus graves désastres pour
I’'humanité. Leur brusque apparition et surtout imprévus, la violence des forces mises en jeu,
I’énormité des pertes humaines et matérielles ont marqués la mémoire des générations.
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Parfois, les dommages sont comparables a un budget national annuel pour les pays, surtout si
leurs ressources sont limitées. Une catastrophe sismique peut engendrer une grave crise
sociologique, ou au moins une diminution du niveau de vie dans toute une région pendant une
longue période.

L'une des questions qui se pose est : comment limiter les dommages causés aux constructions par
le séisme ; plusieurs études sont faites pour limiter les dégats provoqués par le séisme, et la seule
prévention valable est la construction parasismique.

Le but de ce chapitre est de définir un model de structure qui vérifie toutes les conditions et
critéres de sécurités imposées par les régles parasismiques Algériennes RPA99/version 2003.

IV.2. Caractéristiques dynamiques propres

Les caractéristiques propres de la structure sont obtenues a partir du systeme non amorti et non
forcé, I’équation d’un tel systeme est donné par :

M ]{k(t)}+[K]{x(t)}= O M

Avec:
[M] : Matrice de masse de la structure.

[K] : Matrice de rigidité de la structure.

{X} : Vecteur des accélérations.

{X} : Vecteur des déplacements.

L’analyse d’un systéme a plusieurs degré de liberté nous fournie les propriétés dynamiques les plus
importantes de ce systéme, qui sont les fréquences propres et modes propres.

Chaque point de la structure exécute un mouvement harmonique autour de sa position d’équilibre.
Ce qui est donné par :

X)) ={Alsin(at +@).....cooevv..ns (2)

{A} : Vecteur des amplitudes.
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w: Fréquence de vibration.

d: Angle de déphasage.

Les accélérations en vibration libre non amortie sont données par :
{X} = -’ {A} sSin(@t+ @), 3)

En substituant les équations (2) et (3) dans I’équation (1) ; on aura:

(K]-@?[M]) {A} sin(wt+@)=0......(4)

Cette équation doit étre vérifiée quelque soit le temps (t), donc pour toutes les valeurs de la
fonction sinus, ce qui donne :

(K]- @’ [M]) {A}= {0} (5)

Ce systeme d’équation est un systéme a (n) inconnues “A;”. Ce systeme ne peut admettre une

solution non nulle que si le déterminant de la matrice A  s’annule c’est a dire :

L’expression ci dessus est appelée “Equation caractéristique ”.
En développant I'équation caractéristique, on obtient une équation polynomiale de degré (n) en

(a)z).

. 2. 2. . 2 . .
Les (n) solutions (a)l N S ,a)n)sont les carrés des pulsations propres des (n) modes de

vibrations possibles.

Le 1°" mode vibratoire correspond a @, et il est appelé mode fondamental (a)l <w,<..< a)n)

A chaque pulsation propre, correspond une forme d’oscillation appelée mode propre {A}i ou

forme modale (modale shape).

IV.3. Modélisation de la structure
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L'une des étapes les plus importantes lors d’'une analyse dynamique de la structure est la
modélisation adéquate de cette derniére.

Vue la complexité et le volume de calcul que requiert I'analyse de notre structure, la nécessite de
|'utilisation de I'outil informatique s’impose.

Dans le cadre de notre projet nous avons opté pour un logiciel de calcul appelé SAP2000

(Version 17).

¢ Présentation du logiciel SAP2000 (version 17) :

Le SAP2000 est un logiciel de calcul basé sur les éléments finis qui permet de modéliser
et d’analyser les batiments et autre type d’ouvrages tel que les ponts, les barrages, les silos,
etc. Les caractéristiques principales du SAP2000 sont :

Il permet de modéliser facilement et rapidement tout type de batiments grace a une interface
graphique unique.

Il permet la prise en compte des propriétés non-linéaire des matériaux, ainsi que le
calcul et le dimensionnement des éléments structuraux suivant différentes réglementations en
vigueur a travers le monde (Euro code, UBC, etc.).

En effet, grace a ces diverses fonctions il permet une descente de charge automatique et
rapide, un calcul automatique du centre de masse, calcul de la masse de chaque plancher et la
masse totale du batiment.

IV.3.1. Modélisation de la rigidité

e Pour la masse des planchers ; La masse est calculée automatiquement par le logiciel
SAP2000 v17 (masse source) a partir de I'équation (G+8Q) imposée par le RPA99 version
2003 avec (6=0,2) pour un batiment a usage administratif.

e La masse volumique attribuée aux matériaux constituant les poteaux et les poutres est prise
égale 3 celle du béton a savoir 2,5t/m°.

e Lamasse de I'acrotére et des murs extérieurs (maconnerie) a été concentrée aux niveaux
des nceuds qui se trouvent sur le périmetre des planchers (uniquement le plancher terrasse
pour 'acrotere).

e Lamasse des escaliers a été concentrée au niveau des quatre nceuds délimitant la cage
d’escalier (par plancher).

193



IV.3.2. Modélisation de la masse

e Pour la masse des planchers ; La masse est calculée automatiquement par le logiciel
SAP2000 v12 (masse source) a partir de I'équation (G+6Q) imposée par le RPA99 version

2003 avec (6=0,2) pour un batiment a usage administratif.

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

égale a celle du béton 3 savoir 2,5t/m?>.

e Lamasse de I'acrotére et des murs extérieurs (magonnerie) a été concentrée aux niveaux
des nceuds qui se trouvent sur le périmetre des planchers (uniguement le plancher terrasse

pour l'acrotere).

e Lamasse des escaliers a été concentrée au niveau des quatre nceuds délimitant la cage

d’escalier (par plancher).

IV.3.3 Caractéristiques géométriques et massiques de la structure :

maconneries et balcons).
e Les coordonnées du centre de masse sont données par :

. xG=—ZM‘X‘ et Yez—zM‘Y‘

e Avec:
e M;: La masse de I'élément “i” du niveau considéré.

e X;, Yi: Coordonnées du centre de gravité de I'élément “i” par rapport au repere global.

Remarque 1 :

° En réalité de calcul de la masse totale (par étage) ainsi que la position du centre de
masse (par étage) ne sont pas nécessaires. En effet, le SAP2000 calcul et affiche
automatiquement les deux facteurs cités précédemment (le centre de masse ainsi que la
masse totale de I'étage sont calculées uniquement lorsque le plancher est modélisé par un

diaphragme).

Remarque 2 :

Le RPA99 version 2003 préconise de calculer le poids total de la structure de la maniere suivante :

W = Z\Ni tel que W; =Wg; + SW,y,

i=1

Avec :

Wi, : Représente le poids concentré au niveau du centre masse du plancher “j”.

La détermination du centre de masse est basée sur le calcul des centres de masse de
chaque élément de la structure (acrotére, poteaux, poutres, planchers, escaliers, voiles,

194



Wei: Représente le poids dii aux charges permanentes et celle des équipements fixes éventuels,

«i»
1.

secondaires de la structure au niveau
Wai: Surcharges d’exploitation au niveau “i”.

B: Coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation
il est donné par le réglement [2].

6 =0,2 (batiment administratif).

IV.4. Etude sismique

IV.4.1. Introduction

Toute structure implantée en zone sismique est susceptible de subir durant sa durée de vie une
excitation dynamique de nature sismique. De ce fait la détermination de la réponse sismique de la
structure est incontournable lors de I'analyse et de la conception parasismique de cette derniére.
Ainsi le calcul d’un batiment vis a vis du séisme vise a évaluer les charges susceptibles d’étre
engendrées dans le systéme structural lors du séisme. Dans le cadre de notre projet, la
détermination de ces efforts est conduite par le logiciel sap2000

1V.4.2. Choix de la méthode de calcul

En Algérie, la conception parasismique des structures est régie par un réglement en vigueur a
savoir le “RPA99 modifié en 2003”. Ce dernier propose trois méthodes de calcul de la réponse
sismique ;

1- La méthode statique équivalente.
2- La méthode d’analyse modale spectrale.
3- La méthode d’analyse dynamique par accélérogramme.

IV.4.2.1. La méthode statique équivalente [2] (page 25)
a) Principe

Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont remplacées par un
systeme de forces statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents a ceux de I'action
sismique.

Le mouvement du sol peut se faire dans une direction quelconque dans le plan horizontal.
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Les forces sismiques horizontales équivalentes seront considérées appliquées successivement
suivant deux directions orthogonales caractéristiques choisies par le projecteur. Dans le cas
général, ces deux directions sont les axes principaux du plan horizontal de la structure

IV.4.2.2. La méthode modale spectrale [2] (page 33)

La méthode d’analyse modale spectrale peut étre utilisée dans tous les cas et en particulier,
dans le cas ou la méthode statique équivalente n’est pas permise.

Dans notre projet, une étude dynamique de la structure s'impose du fait que les conditions de
régularité en plan et en élévation ne sont pas satisfaites.

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 hypothéses suivantes :

e Concentration des masses au niveau des planchers.

e Seuls les déplacements horizontaux des noeuds sont pris en compte.

e Le nombre de modes a prendre en compte est tel que la somme des coefficients de
ces modes soit aux moins égale a 90%.

e Qu 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 reponse totale de la
structure.

Le minimum de modes a retenir est de trois (3) dans chaque direction considérée.
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b)

Dans le cas ou les 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, <0.20sec [2] (page 35)

Ou : N est le nombre de niveaux au dessus de sol et T, la période du mode K.

Analyse spectrale [2] (page 26)

Utilisation des spectres de réponse
La pratique actuelle la plus répondue consiste a définir le chargement sismique par un spectre de
réponse

Le reglement recommande le spectre de réponse de calcul donné par la fonction suivante :

1,25A 1+l(2,5779— j 0<T<T,
T R

1

2,57(L,25A)

—

2/3
2,51(1,25A -2 T, <T <30s
7 T 2

213 5/3
T (Ej T >3,0s
3 T

O IO W|O

2,57(1,25A)

Avec:
g : Accélération de la pesanteur
g=9,81

A : Coefficient d’accélération de zone.

Pour notre cas :
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e L'ouvrage est du “1B” (batiment a usage de bureaux pouvant accueillir simultanément plus de
300 personnes).
e 'implantation de ce batiment se fera dans la wilaya d’Alger (zone Ill).

Donc : A=0,3

n : Facteur de correction d’amortissement (quant I'amortissement est différent de 5%).

n= | >07=7=08819

(2+¢)

€ : Pourcentage d’amortissement critique

§=7%. (Portique en béton armée et de remplissage dense)

R : Coefficient de comportement de la structure. Il est fonction du systéme de contreventement.

R=5 (Mixte portique /voiles avec interaction )

T,, T2. Périodes caractéristiques associées a la catégorie de site

T,=0,15setT,=0,5s (site meuble S=3)

6
Q: Facteur de qualité (Q =1+ Z Pq ).
1

1. Conditions minimales sur les files de contreventement => non observée P,-0,05

2. Redondance en plan = observée P,-0

3. Régularité en plan = non observée P4-0,05
4. Régularité en élévation =—> non observée P,4-0,05
5. Contréle de la qualité des matériaux = non observée P4-0,05
6. Contréle de la qualité de I'exécution = non observée P4-0.1

Q=1+0,05+0+0,05+0,05+0,05+0,1=1,3
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Une fois le spectre de réponse injecté dans le fichier de données la réponse sismique est obtenue
sous différentes combinaisons de charges (G, Q et E).

> Résultante des forces sismiques de calcul [2] (page 36)

La résultante des forces sismique a la base Vt obtenu par combinaison des valeur modales ne
doit pas étre inférieur a 80% de la résultante des forces sismique déterminer par la méthode
statique équivalente V pour une valeur de la période fondamentale donnée par la formule
empirique appropriée. ‘Vt>0,8V’.

Si Vi<0,8V il faudra augmenter tous les parametre de la réponse ( forces , déplacements,

0,8v
moments ...) dans le rapport I = V— .(RPA 99Vv2003 page 36)
t

Ou:
Vt : tirer par logiciel de calcul (modale spectrale)

V : obtenu par la méthode statique équivalente

> Calcul de la force sismique par la méthode statique équivalente

Cette force V appliquée a la base de la structure doit étre calculée successivement dans les
deux directions horizontales par la formule suivante :

-ADQ
Avec:
A=0,3
R=5
Q=13

W : Poids total de la structure

W =G +0,2Q=120463,9 KN.
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D : Facteur d’amplification dynamique moyen, il est en fonction de la catégorie de site, de facteur

de correction d’amortissent (1 ) et de période fondamentale de Ila

2.5 0<T<T,
2
D=4255(T,/T)s T, <T <3.0s

2.57(T, /3.o)§ (3.0/T)§ T >3.0s

Ou:

-n= 088. T1=0,15s T2=0,5s T=7?

Spectre de reponse :

0.40

0.30

0.20 .

=

Spectre: Salg [mis?]

0.10 s

\\

V\.

—

0.00
0.00 1.00 2.00 3.00

Période: T (Sec)

4.00 5.00

> Estimation de la période fondamentale de la

La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut étre estimée a partir de

structure (T)

[2] (page 31)

formules empiriques ou calculées par des méthodes analytiques ou numériques.

e Les formules empiriques a utiliser selon le RPA99/version 2003 sont :
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CT : Coefficient, fonction de systéme de contreventement, du type de remplissage et donné par le
tableau 4.6

C; =0,05 (Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en BA)

hN : Hauteur mesurée en metre a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau.

hy =26.1m

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

D, =39,7m
D, =33.75m’

AN:

3/4
T= CT X hN = 0,05 (26.1)**=0,57s. Dans les deux directions

T —0,09-M_ _009-281 _g375
JD, 39,7
T —0,09- M 26.1

=0,09———==0,40s
v Dy 33.75

Condition sur la période fondamentale [2] (page 36)

........ retenir dans chaque directions considérée la plus petite des deux valeurs données
respectivement par(4,6)-(4,7) »
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Tx=0,37s
Donc : T empirique=
Ty=0.40s

= 0<(T,etT,)<T ->D=25y

D =2,5(0,88)= 2.2

\Y

:MW —V =0.17W

IV.4. 3.Vérification Des Déplacements Inter Etage [2] (page 37)

Le déplacement horizontal a chaque niveau "k" de la structure est calculé comme suit

Ok = R Sek (4.-19)

Ock : déplacement di aux forces sismiques Fi (y compris I'effet de torsion)

R : coefficient de comportement

le déplacement relatif au niveau "k" par rapport au niveau "k-1" est égal a :

Ak = ak - 8k-1

Il faut que :

8k 56adm

O.am: Le déplacement inter étage admissible.

Sadm = 1% he

hn: La hauteur de I'étage N
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Remarque

L'effet de torsion accidentelle est pris en compte dans le logiciel de calcul sap 2000 v.17 de maniére
automatique.
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IV.4. 4.Interprétation des résultats de I’analyse sismique

a. Modele 1 (initial)

Figure IV.1.Modéle 1
Calcul d'excentricité selon RPA version 2003 » » [Art 3.5.1-a] :

a2. A chaque niveau et pour chaque direction de calcul, la distance entre le centre de gravité des
masses et le centre des rigidités ne dépassent pas 15% de la dimension du batiment mesurée
perpendiculairement a la direction de 1’action sismique considérée.

Dimensions du batiment :

Longueur du batiment = 39.70 m

Largeur du batiment = 33.75 m

Excentricité admissible :
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Excentricité suivant Lx = 15 %.Lx = 5.96 m

Excentricité suivant Ly = 15 %.Ly = 5.06 m

Centre de Rigidité & Centre de Masse :

Niveau Inertie et centre d'inertie Masse et centre de Masse
Diaphragme | Niveau > Ix(m4) > ly XR YR Masse.g XG YG
DIAPH1 26.10 0.4147 @ 0.8489 22.04 16.12 12306.86 @ 20.87 16.07
DIAPH2 22.80 0.4168 @ 0.8525 21.86 16.14 10051.67 @ 20.98 15.69
DIAPH3 19.50 0.4745 @ 0.9101 2190 14.76 10166.88 @ 20.96 15.61
DIAPH4 16.20 0.5678 @ 1.0035 21.47 15.85 10377.41 @ 20.97 15.62
DIAPH5 12.90 0.5678 @ 1.0035 21.47 15.85 1047259 @ 20.98 15.71
DIAPH6 9.60 0.6908 @ 1.1265 21.43 14.61 10608.57 @ 20.99 15.61
DIAPH7 6.30 1.8599 1.7535 20.52 15.35  10933.52 20.81 15.61
DIAPHS 3.30 1.8386 1.6668 19.82 14.69 7684.40 20.19 11.56
DIAPH9 0.00 35.1942 53.1657 21.53 14.36 15175.71 20.41 15.09
Excentricité :
Excentricité
Diaphragme N° | Niveau (m) Ex = |[XR-XG| (m) Ey = |[YR-YG| (m) : Vérification
DIAPH1 26.10 1.17 0.05 Ok
DIAPH2 22.80 0.88 0.45 Ok
DIAPH3 19.50 0.94 0.85 Ok
DIAPH4 16.20 0.50 0.23 Ok
DIAPH5 12.90 0.49 0.14 Ok
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DIAPHG6 9.60 0.44 1.00 Ok

DIAPH7 6.30 0.29 0.26 Ok

DIAPHS8 3.30 0.37 3.13 Ok

DIAPH9 0.00 1.12 0.73 Ok

a.1. Caractéristiques dynamiques de la structure initiale
StepType  StepNum Period UX uy Rz SumUX SumUY  SumRzZ

Mode 1 1.57 0% 24% 5% 0% 24% 5%
Mode 2 0.81 55% 0% 0% 55% 25% 5%
Mode 3 0.58 0% 7% 9% 56% 31% 14%
Mode 4 0.54 2% 15% 41% 58% 46% 55%
Mode 5 0.33 0% 9% 0% 58% 56% 55%
Mode 6 0.27 15% 0% 1% 73% 56% 55%
Mode 7 0.24 0% 2% 1% 73% 58% 56%
Mode 8 0.21 0% 6% 0% 73% 64% 56%
Mode 9 0.16 1% 2% 18% 74% 66% 74%
Mode 10 0.16 0% 15% 4% 74% 81% 78%
Mode 11 0.14 10% 11% 0% 84% 92% 78%
Mode 12 0.12 11% 0% 0% 91% 92% 78%

Tableau. IV.1 : Période et facteurs de participation massique du modele initial

a.2 .Constatations

pwNPE

a.3 . Résultantes des forces sismiques

Le premier mode est un mode de rotation

Le deuxieme mode est un mode de translation suivant I'axe (x-x)
Le troisieme mode est un mode de rotation

Le facteur de participation massique modale atteint les 90% a partir du 12°™ mode
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Or W=104690.026kN = {V =17797.30442kN = {0,8V =14237.8435kN

D’apreés le fichier des résultats de sap 2000 on a :

{F =V, =9239.13kN

Ce qui donne : {\/t =9239.13KN < 0,8V =14237.8435KN

=r=154

Donc touts les paramétres de la réponse (forces, déplacements, moments,.....) seront multipliés par
le rapport r

a.4. Vérification des déplacements inter étage

Tableau IV.2 : calculs des déplacements inter étages du modéle initial

Niv. Ux Uy Ax ay O =Oc.r.R | &,=4y.r.R oadm | opservation
(cm) (cm)

H (cm) (cm) (cm) L) L)
3,3 | 261 0.445 0.27 -1.07

-0.237 | -0.139 -1.82 3.3 oui
3,3 | 228 0.208 0.13

0.626 | 0.316 4.82 2.43 3.3 Non
3,3 | 19.5 0.83 0.44

0.439 0.198 3.38 1.53 3.3 Non
3,3 | 16,2 1.27 0.64

0.434 0.207 3.34 1.59 3.3 Non
3,3 | 12,9 1.7 0.85

0.503 0.219 3.87 1.68 3.3 Non
3,3 9,6 2.21 1.07

0.49 0.222 3.77 1.71 3.3 Non
3,0 6,3 2.7 1.29

0.444 0.216 3.42 1.66 3.3 Non
3,3 3,3 3.147 1.51

-3.14 -1.51 -24.23 -11.63 3.3 Non
0 0 0 0
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Les déplacements latéraux inter étage dépassent les valeurs admissibles il faut donc augmenter
la rigidité latérale de la structure. Pour cela on peut soit :

e Augmenter les dimensions des poteaux déja existants.
e Rajouter des voiles dans la structure.

L'augmentation de la section des poteaux risque de réduire la surface exploitable de la structure,
en revanche, I'ajout des voiles de contreventement est la solution inévitable dans notre cas vu que
la hauteur du batiment a dépassé les 8 métres en zone .

Ci qui d’apres le “RPA99 modifié en 2003” rend nécessaire l'introduction des voiles dans le
systeme de contreventement ; c’est donc cette deuxiéme solution qui sera retenue pour la suite de
I'analyse. Le probléme qui se pose ici ¢’est bien la bonne disposition de ces voiles dans la structure.

Les voiles de contreventement seront disposées dans la mesure du possible de maniére symétrique
et le plus éloigné du centre de rigidité. Donc dans ce qui suit il faudra déterminer le nombre de
voiles nécessaires et la position adéquate de ces voiles.

b. Modéle 2
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Figure IV.2.Modeéle 2.

Calcul d'excentricité selon RPA :

Excentricité admissible_:

Excentricité suivant Lx = 15 %.Lx =5.96 m

Excentricité suivant Ly = 15 %.Ly =5.06 m

Centre de Rigidité & Centre de Masse :

Niveau Inertie et centre d'inertie Masse et centre de Masse
Diaphragme Niveau > Ix >ly XR YR Masse.g XG YG

DIAPH1 26.10 | 5.4566 @ 22.2269  21.13 13.30 1261539  20.77 15.99
DIAPH2 22.80 5.4587 22.2304 20.99 13.32 10661.36 @ 20.73 15.53
DIAPH3 19.50 5.5164 22.2881 21.06 12.66 10776.58 @ 20.72 15.45
DIAPH4 16.20 5.6097 22.3815 20.87 13.69 10987.11 @ 20.73 15.47
DIAPH5 12.90 5.6097 22.3815 20.87 13.69 11082.29 20.74 15.55
DIAPH6 9.60 5.7285 22.4874 20.47 12.73 11218.26 @ 20.75 15.46
DIAPH7 6.30 6.3335 23.1315 20.15 13.71 11515.49 20.60 15.47
DIAPHS8 3.30 6.3036 23.0106 19.59 12.83 8266.36 = 19.94 11.65
DIAPH9 0.00 35.4006 53.1511 21.87  14.22 15509.68 20.37 15.03

Excentricité :

Excentricité

Diaphragme N° Niveau (m) Ex = |XR-XG|(m) Ey = |YR-YG| (m) Vérification
DIAPH1 26.10 0.36 2.69 Ok
DIAPH2 22.80 0.26 2.21 Ok
DIAPH3 19.50 0.34 2.79 Ok
DIAPH4 16.20 0.14 1.78 Ok
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DIAPHS5 12.90 0.13 1.86 Ok

DIAPHG6 9.60 0.28 2.73 Ok

DIAPH7 6.30 0.45 1.76 Ok

DIAPHS8 3.30 0.35 1.18 Ok

DIAPH9 0.00 1.50 0.81 Ok
d.1. Caractéristiques dynamiques du 2°™ modéle
StepType  StepNum Period UXx uy Rz SumUX = SumUY  SumRZ
Mode 1/0.890639 0% 35% 0% 0% 35% 0%
Mode 210.646362 55% 0% 0% 55% 36% 1%
Mode 310.416992 4% 12% 53% 59% 48% 53%
Mode 410.223359 0% 3% 0% 59% 51% 53%
Mode 510.178037 15% 0% 0% 75% 51% 53%
Mode 6(0.134317 0% 0% 0% 75% 51% 53%
Mode 710.113583 0% 0% 0% 75% 51% 53%
Mode 810.113163 0% 0% 0% 75% 51% 53%
Mode 9| 0.10936 3% 5% 22% 78% 57% 75%
Mode 10|0.107872 0% 0% 0% 78% 57% 76%
Mode 11|0.106156 0% 0% 2% 78% 57% 78%
Mode 123 | 0.03085 0% 0% 0% 89% 92% 84%
Mode 124|0.030522 0% 0% 0% 89% 92% 84%
Mode 1250.030243 0% 0% 0% 90% 92% 84%

Tableau IV.7 . Caractéristiques dynamiques du 2™ modéle
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d.2.Constatations

1. Le premier mode est un mode de translation suivant I'axe (y — )
2. Le deuxiéme mode est un mode de translation suivant I'axe (X — X)

3. Le troisieme mode est un mode de rotation

5. Le facteur de participation massique modale atteint les 90% & partir du 36°™ mode

d.3. Calcul des forces sismiques

W=109572.392 kN —->V=18627.30664 -0.8V=14901.845312

D’apres le fichier des résultats de sap2000 v.17 on a :

F=Vt=11551.983

Alors :

={r=128
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d.4 vérification des déplacements inter etage :

Niv. Ux Uy ax Ay O=b..r.R | O,=8yr.R oadm | o4 0 ryation
(cm) (cm)
H (cm) (cm) (cm) (cm) (cm)
3,3 26,1 0.379 0.043
-0.203 -0.023 -1.29726 -0.143 3.3 Oui
3,3 22,8 0.176 0.020
0.492 0.056 3.149798 0.344 3.3 Oui
3,3 19,5 0.668 0.075
0.340 0.038 2.172902 0.235 3.3 Oui
3,3 16,2 1.008 0.114
0.363 0.041 2.326144 0.251 3.3 Oui
3,3 12,9 1.371 0.154
0.376 0.041 2.406778 0.250 3.3 Oui
3,3 9,6 1.747 0.195
0.379 0.040 2.426944 0.247 3.3 Oui
3,0 6,3 2.126 |0.235
0.364 0.038 2.330886 0.233 3.3 Oui
3.3 3.3 2.490 | 0.273
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-2.491 -0.273 -15.9401 -1.681 3.3 Oui
0 0 0 0
Tableau IV.8 . Calcul des déplacements inters-étages du 2°™ modéle
IV.4. 5. Récapitulatif
Le tableau ci aprés regroupe les principaux résultats :
Tableau IV.9 . Récapitulatif
Poids T1(s) T2 (s) T3 (s) Nombre | Vt (kN) Dépla_
de
model w (KN) nature nature nature du | modes cement
e mode
du mode du mode
01 104690.026 1.56 0.81 0.58 12 9239.13
rotation Translation rotation Non
vérif
X-X
02 0,89 0,64 0,41 124
final 109572.392 | Translation | Translation rotation 11551.983 Vérifié
/1y~ /] x-x
Conclusion

% On constate que le modeéles 2 sont vérifiés

213




% La disposition des voiles:
v' Absence de bouts de voile
v" Respect de I'aspect architectural

CHAPITRE V. FERRAILLAGE DES ELEMENTS RESISTANTS

V. Introduction
Le ferraillage des éléments résistants devra étre conforme aux réglements en vigueur en

I'occurrence le CBA 93 et le RPA99 version 2003

Notre structure est composee essentiellement de trois éléments structuraux a savoir :
1. poteaux
2. poutres

3. voiles

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 tres important dans la transmission des efforts vers les fondations.
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On constate généralement deux type de comportement pour les poteaux :

La compression simple et la flexion composée

-Une section soumise a la compression simple qui a uniqguement un effort normale de compression
(N) centré.

-Une section est soumise a la flexion composée lorsqu’elle reprend :
-soit un effort normal N et un moment fléchissant M appliqués au centre de gravité du béton seul.

-soit un effort normal N excentré de e 0 = M/N par rapport au centre de gravité du béton seul. Le
point d’application de N est appelé le centre de Pression.

Remarque

Le béton résistant trés bien a la compression, il serait théoriquement inutile de placer des
armatures. mais les charges transmises au poteau ne sont jamais parfaitement centrées
(imperfections d’exécution, moments transmis par les poutres, dissymétrie du chargement).

Pour ces raisons, on introduit des armatures longitudinales calculées de facon forfaitaire (car ces
moments sont difficiles a estimer). Le risque de flambement des armatures longitudinales conduit a
placer des armatures transversales (cadres, étriers ou épingles).

Une section soumise a la compression simple est une:

. Section entierement comprimée SEC.

Une section soumise a la flexion composée peut étre dans I'un des trois cas suivants:

. Section entierement tendue SET.
° Section entierement comprimée SEC.
. Section partiellement tendue SPT.

Les armatures sont obtenues a I'état limite ultime (E.L.U) et I'accidentelle, sous |'effet des
sollicitations les plus défavorables et dans les situations suivantes :

a. Situation durable :
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- Béton: y»=1,5 ; fe25=25MPa ; op=14,17MPa
- Acier: ys=1,15 ; Nuance FeE400 ; 0.=348MPa

b.  Situation accidentelle:

- Béton : yu»=1,15; fc2s=25MPa ; 0pc=21,74MPa
- Acier : ys=1,00 ; Nuance FeE400 ; o.=400MPa

V.1.2. Combinaison d'action
En fonction du type de sollicitations, nous distinguons les différentes combinaisons suivantes :

a. Selon "CBA 93 " [1] (page 167)
a.1. ELU: Situation durable

1,35G+1,5Q
a.2. ELS:
G+Q

b. Selon ""RPA99 version 2003" [2] (page 38)
Situation accidentelle

G+QtE
0,8G+E

Avec:

G: Charges permanentes.
Q: Charge d'exploitation.
E: Action du séisme.

V.1.3. Recommandation selon RPA99 version 2003 [2] (page 48)
D'aprés le"RPA99 version 2003», pour une zone sismique lll, les armatures longitudinales doivent
étre a haute adhérence, droites et sans crochet.

- Leur pourcentage est limité par:

*(0,9< % <3% Zone courante (Z.C)
*(0,9< % <6% Zone de recouvrement (Z.R)
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Avec :
As: La section d’acier.
B : Section du béton [cm?].
- Le diametre minimum est de 12mm.
- La longueur minimale de recouvrement est 504 en zone ll|
- La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser
20cm en zone sismique Il

- Les jonctions par recouvrement doivent étres faites si possible, a I'extérieur des zones
nodales (zone critique).

Remarque 1

pour faire le calcul de ferraillage des poteaux de maniére plus rapide et juste, on va ferrailler
les poteaux par le logiciel de calcul robot expert, sous les combinaison d’action considérées
(soient les combinaison 1.35G+1.5Q, G+Q+E, 0.8G+E) .

Puis on déduit les parametres du poteau le plus ferrailler, tel que (M, N, V), et re- ferraillé ces
poteaux avec les efforts (parametres) et bien sur par le reglement BAEL 91 a l'aide du logiciel
robot expert

Remarque 2

D’apres les résultats de ferraillage obtenus par le logiciel robo expert, nous constatons que
les sections d’armatures des poteaux connectés aux voiles ont un ferraillage tres
important par rapport aux sections d’armatures des poteaux qui ne sont pas connectés aux
voiles.

Commentaire
-Un poteau qui est connecté au voile est un poteau en interaction totale avec ce voile.
Donc ils ont le méme comportement ; par conséquent le poteau reprend un effort

Horizontal tres important, d’ou une section de ferraillage tres importante,
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Alors on ferraille les poteaux qui ne sont pas connecté aux voiles comme d’ habitude mais les
poteaux quisont connecté aux voiles ils seront ferraillé avec leur voile comme une section de
forme |

Tous les efforts (M, N, V) sont multipliés par r =1,28 direction a laquelle ils correspondent.
Remarque 3 :
On divise notre batiment en deux partie : partie 1 concernant la partie qui contient la

Salle de conférence; partie 2 pour le reste de la structure :

V.1.4. Ferraillage

Les résultats des efforts et ferraillage des poteaux qui ne sont pas connecté aux voiles sont
regroupés dans les tableaux suivants :
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Partie 1

a. situation durable

Combinaison : 1,35G+1,5Q

(N, M)

Tableau. V.1 : Ferraillage des poteaux en situation durable (N M)

Niveaux Sections | N M Sollicitation | As A’ ”:QP A (cm?)
(cm?)
[L-AI) LAl ) Lenn2) Lenn2)
RDC 65 x 65 4369,11 302,35 SEC 0 0 38,025
1meau3me 55 x55 1431,33 349,79 SPC 7,921 0 27,225
4%Me qu6t™ | 40 x40 277,07 157,06 | SPC 10,83 |0 14,4
b. situation accidentelle
Combinaison : G+Q+E (N, M)
Tableau .V.2 : Ferraillage des poteaux en situation accidentelle (N, M)
N M A A’ . 5
Niveaux Sections (cm?) Sollicitation TQP 5 (€M)
(kN) (kNm) (cm?) | (cm?)
-2486,12 75,2 P
RDC 65 x65 |1 [248812 37> SPC 0 0 38,025
- |-1063,7 484,03 SPC 8,376 |0
1meau3 55 x55 |+ |-1398,74 (463,68 |SPC 10,428 |0 27225
- |-711,24 |341,27 |SPC 9,372 |0
, X + |-
femegygEme 40 x40 473,92 |197,88 |SPC 9,907 |0 14.4
- 195,08 135,22 SPC 12,09 |0
Combinaison : 0,8G *+ E (N, M)
Tableau .V.3 : Ferraillage des poteaux en situation accidentelle (N, M)
Niveaux Sections N m Sollicitation | As A’ e (CM?)
(sz) ’z [} £ 1 ya 22 ya 23
RDC 65 x65 | + |-1933,13 | 386,43 | SPC 0 0 38,025
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- |-510,71 | 437,54 |SPC 12,431 | 0
1M au3 55 x55 |+ |-1057,57 | 383,37 | SPC 8,345 |0 27225
- -375,07 426,34 SPC 12,23 0
42me 5y Eime 40 x40 + |-466,75 181,18 | SPC 8,45 0 14,4
- |54,57 148,42 | SPC 11,55 |0
Partie 2
a. situation durable
Combinaison : 1,35G+1,5Q (N M)
Tableau .V.4 : Ferraillage des poteaux en situation durable (N,M)
Niveaux Sections N m Sollicitation | As A’ ”(";;P " (cm?)
(cm?)
/L.A1) [LALaa) Lnina2) Lnina2)
RDCaul 50 x50 -2827,54 8,83 SEC 0 0 22,5
2Me quqme 40 x40 -1758,62 7,39 SEC 0 0 14,4
5éme gypeme 30 x30 -48,75 30,41 SPC 2,718 |0 8,1
b. situation accidentelle
Combinaison : G+Q*E (N M)
Tableau .V.5 : Ferraillage des poteaux en situation accidentelle (N, M)
N M As A’ . 5
Niveaux Sections (cm?) Sollicitation &TFTPA) (cm?)
(kN) (kNm) (cm?) | (cm?)
Rdc au1e™ 50 x 50 + |-963,12 210,29 | SPC 0,796 0 225
- |-659,07 334,84 | SPC 12,278 | 0
+ |- 128,51
Jme gyqme 40 x40 449,57 8,5 SPC 4,065 0 14,4
- |-318,78 159,01 | SPC 8,47 0
5&me queeme 30x30 |+ |[-160,23 67,18 SPC 4,896 0 8,1
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4,2 46,55 | SPC 4,61 0
Combinaison : 0,8G+E (N M)
Tableau .V.6 : Ferraillage des poteaux en situation accidentelle (N, M)
Niveaux Sections (cm?) | N m Sollicitation | As A’s n(iFTP A (cm?)
Rdc au 1 50 x50 -941,4 290,84 | SPC 6,482 0 225
-374,91 309,2 SPC 13,511 | O
Jme. guame 40 x40 -475,12 147,71 | SPC 5421 |0 14.4
26,2 177,8 SPC 9,84 0
sime gy pme 30 %30 -139,71 61,58 SPC 4,486 |0 81
18,62 78,02 SPC 8,18 0
V.1.5 choix des armatures
Les résultats sont donnés dans le tableau suivant:
Partie 1
Tableau .V.7 : choix des armatures de 1° partie
H cal H i
Niveaux Sections | As Sollicitation Choix A AP
(cm?) d’armature
lem?)
Rdc 65 x 65 12,431 SPC 16T20 38,025 50,27
1°qu3™me 55 x55 12,23 SPC 12T20 27,225 37,7
48me gypeme 40 x40 12,09 SPC 12T20 14,4 37,7
Partie 2

Tableau .V.8: choix des armatures de 2°™ partie
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Niveaux Sections | As™ Sollicitation Choix Al AP
(sz) i 2\

Rdc au1e™e 50 x50 13,511 SPC 4T25+8T16 22,5 35,72

2me qu4me 40 x40 9,84 SPC 8720 14,4 25,13

5éme queéme 30 x30 8,18 SPC 4T20+4T16 8,1 20,61

V.1.6 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 admissibles données par :

Béton

oy, =0,6f,, =15MPa

Acier

[1] (page 30)

[1] (page 33)
Fissuration peu nuisible :

Pas de vérification.

Fissuration préjudiciable : o = m|n(§ fe; 110 /n. ;)

Fissuration trés préjudiciable : o, = min( 5 fe; 90x \/n. ;)

Ou:n =1,60 pour les aciers a HA.

Dans notre cas la fissuration est considérée préjudiciable, donc o, =201,6MPa.

Les résultats sont récapitulés dans les tableaux suivants :

Partie 1

ser
a- N max , M

Ser
corr

Tableau .V.9 : vérification vis-a-vis de ’ELS de 1°" partie
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Niveaux | Sections | N*' M| Sollicitation | % o, Oe o Obs
2
(em’) (LA (LAIm) mapet | (MPQ) | japy | (MPQ)
rdc 65 x 65 3178,57 | 218,69 | SPC 152,5 201,6 10,5 15 Ok
1mequ3me 55 x55 2098,08 | 171,38 | SEC 156,2 201,6 10,9 15 Ok
48mequet™e | 40 x 40 1078,96 | 102,41 | SPC 163,3 201,6 11,9 15 Ok
ser ser
b- M max , N corr
Tableau .V.10 : vérification vis-a-vis de I’ELS de 1° partie
. sections [N M= o Os o, Obe G
Niveaux 5 Sollicitation Obs
(em?) | (kny) (kNm) (mpa) | (MP@) | 1pg) | (MPa)
rdc 65 x 65 1833,01 |[265,09 |SPC 120,8 201,6 8,5 15 Ok
1m€ aqu3me 55 x55 1042,51 (253,42 |SPC 156,7 201,6 11,6 15 Ok
48me quetme |40 x 40 510,53 121,04 |SPC 146,9 201,6 11,4 15 Ok
Remarque
On va augmenter les poteaux de rive de (4°™¢, 5™, 6°™¢ ) de 40x40 a 55x55 , qui ne sont pas
vérifies a ELS .
ser ser
M max 7 N corr
Niveaux  |Sections |N*' M Sollicitation |95 o, Obe Che Obs
cm?
: ‘ (em’) (LA (LAl mapay | (MPR) | pppyy | (MPA)
4°M€ qu6®™® |40 x40 213,86 158,74 |SPC 302,5 201,6 13,3 15 NON
Alors :
Niveaux Sections | N**' M Sollicitation |95 O Obe Ohe Obs
cm?
R (A PP P maper | (MP2) | 100p, | (MP)
4°M€qu6*™® |55 x55 213,86 158,74 |SPC 189 201,6 6,8 15 oK
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Partie 2

ser ser
a- N max , M

corr

Tableau .V.11 : vérification vis-a-vis de ’'ELS de 2°™ partie

Niveaux  |Sections |N** M Sollicitation |%s o Obe O Obs
2
(em’) (LA (LAIm) mapmy | (MPQ) | /045 | (MPQ)

rdcaul®e 50 x50 2044,74 | 6,29 SEC 105,6 201,6 7,1 15 Ok
2M€ au4™e 40 x40 1272,95 | 5,25 SEC 106 201,6 7,1 15 Ok
5¢meau6t™e | 30 x 30 520,66 2,8 SEC 70,7 201,6 4,8 15 Ok

ser ser
b- M mex , N corr
Tableau .V.12 : vérification vis-a-vis de ’ELS de 2°™ partie

Niveaux Sections | N*' M Sollicitation | 75 o, Obe O Obs
cm?

) | s | e mavar | (MP) | 1ysp, | (MPa)
rdcaul®me 50 x50 714,93 73,52 SEC 68,1 201,6 4,8 15 Ok
2M qu4me 40 x40 349,63 57,16 SEC 82,9 201,6 6,3 15 Ok
5¢meau6t™e | 30 x 30 224,99 28,61 SEC 79,5 201,6 6,3 15 Ok

V.1.7. Vérification de I’effort tranchant
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V.1.7.1Vérification de la contrainte de cisaillement

IA
(\]

Il faut vérifier que : 7, =

g |

Avec:
T.: Ueffort tranchant pour I'état limite ultime.
b: Largeur de la section du poteau.
d: Hauteur utile de la section du poteau. Ou :d=0,9xh

T, : Contrainte de cisaillement.

7, : Contrainte limite de cisaillement du béton.

La valeur de la contrainte 7, doit étre limitée aux valeurs suivantes :

Selon le CBA93 [1] (page 39)

T, = Min(O,Z fczg,SMPa) ............... Fissuration peu nuisible.

7, =Min(015f ,;,4MPa) ... Fissuration préjudiciable et trés préjudiciable.
Selon le RPA 99 version 2003 [2] (page 50)
ZTu = pd f028

pa=0,075................... si I’élancement A>5

pa=0,040................... si 'élancement A<5
Avec:

If

A: L’élancement du poteau ou: A =
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. f |
i : Rayon de giration ou:l = E

I : Moment d’inertie de la section du poteau dans la direction considérée.

B : Section du poteau.

Ls: Longueur de flambement.

Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant :

Partie 1
Tableau .V.13 : vérification vis-a-vis de I’effort tranchant de 1°* partie
Niveaux Sections | T Ty A Pd _URPA Z_'UBAEL Obs.
(cr’) MP MP
(k) (MPa) (MPa) | (MPa)
rdc 65 x 65 241,95 0,636 12,311 0,075 1,875 3,75 OK
1¢"qu3™* 55 x55 248,49 0,913 14,549 0,075 1,875 3,75 OK
4¢mequet™e | 40 x 40 173,311 1,204 20,005 0,075 1,875 3,75 OK
Partie 2
Tableau .V.14 : vérification vis-a-vis de I’effort tranchant de 2°™ partie
Niveaux Sections | Ty Tu A Pd 7, o T oA Obs.
(erm’) MP MP
(eN) (N1D~) (MPa) | (MPa)
Rdc aul®® 50 x50 60,01 0,267 16,004 0,075 1,875 3,75 OK
2™M¢ au4™e 40x 40 51,91 0,36 20,005 0,075 1,875 3,75 OK
5emeau6t™ | 30 x 30 36,41 0,45 26,674 | 0,075 1,875 3,75 OK

V.1.7 .2. Ferraillage transversal des poteaux

Les armatures transversales sont déterminées a partir des formules du CBA 93et celles du RPA99

version 2003, elles sont données comme suit :
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> Selon le CBA93 [1] (page 40)

A 7031 K
be-S, o,9.£
Vs

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

Avec: K =1 pas de réprise de betonage

Acte 5040 MPa

0-Sy

. (h b,
&, len(£ v A Ej [3] (page 49)

A:: Section d’armatures transversales.

b: Largeur de la section droite.

h: Hauteur de la section droite.

S:: Espacement des armatures transversales.
@:: Diameétre des armatures transversales.

@) : Diamétre minimale des armatures longitudinales.

> Selon le RPA 99 [2] (page 50)

227



A¢: Section d’armatures transversales.

S¢: Espacement des armatures transversales.

T.: Effort tranchant a I'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.ccciieieernnnn si Ag25
Pa=3,75. i, si Ag<5

e |’espacement des armatures transversales est déterminé comme suit :
Si10CM e Zone nodale (zone ).

S, < Min(g;g;mﬁj .............. Zone courante (zone lll).

@) Diameétre minimal des armatures longitudinales du poteau.

A

e La quantité d’armatures transversales minimale —— en (%) est donnée comme suite :
t
0,3%.....c0vvvvveiieeeennns Si ﬂg >5
0,8%.....ccvvvvviiiiieeinnns SiA <3

Interpolation entre les valeurs lim ites précédentes si3< A, <5

L
Ag: L’élancement géométrique du poteau [lg = —fJ
a
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a : Dimension de la section droite du poteau.
Ls: Longueur du flambement du poteau.

Pour les armatures transversales f.=400MPa (FeE40).

Les cadres et les étriers doivent étre fermés par des crochets a 135° ayant une longueur droite de
10@ minimum

Les tableaux suivant rassemblent tous les résultats concernant les armatures transversales dans les
poteaux:

a-espacement des armatures transversales
Partie 1

Tableau .V.15 : espacement transversales de 1°" partie

. Section St (cm)
Niveaux 5 Barres @ (mm)
(cm’) Zone nodale Zone courante
Rdc 65 x 65 16T20 20 10 10
17€ —qu-3me 55 x55 12720 20 10 10
4éme _qy-géme 40 x40 12720 20 10 10
Partie 2
Tableau .V.16 : espacement transversales de 1°" partie
. Section St (cm)
Niveaux , Barres @ (mm)
(cm’) Zone nodale Zone courante
rdc —au-1¢¢ 50 x50 4T25+8T16 16 10 15
2me —qu-4me 40 x40 8T20 20 10 20
5eme _qy-6Eme 30 x 30 4T20+4T16 16 10 15
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b-Choix des armatures transversales

Partie 1

Tableau .V.17 : choix des armatures transversales de 1°" partie

H max cal ad,|
Niveaux Section | Ly Ag Pa Ty Zone | Ar Choix | A"
(cm?)
Im] f[9£) y4/2.Y1} [rm] Lrm?) Lrm?)
rdc 65 x65 | 2,31 3,55 | 3,75 241,95 | N 10 349 | 4110 | 3,14
C 10 3,49 4710 3,14
1meau3™ | 55 x55 | 2,31 4,2 3,75 248,49 | N 10 4,236 | 6T10 | 4,71
C 10 4,236 6T10 4,71
4émequet™e | 40 x40 |2,31  |577 |25 173,311 | N 10 2,708 | 4110 3,14
C 10 2,708 4T10 3,14
Partie 2
Tableau .V.18 : choix des armatures transversales de 2°™ partie
max cal ad|
, Section | L Ag T, S¢ A A
Niveaux 5 Pa Zone Choix
(em)  \m) | (%) (kN) (cm) | (cm?) (cm?)
N 10 1,125 4T8 2,01
rdcaul®r 50 x50 2,31 4,62 3,75 60,01
C 15 1,68 4T8 2,01
N 10 0,811 4T8 2,01
1me aqud™ | 40 x40 | 2,31 5,775 | 2,5 51,91
c 20 1,622 | 418 | 2,01
36,41 N 10 0,759 4T8 2,01
5émegyGeme 30 x30 2,31 7,7 2,5
C 15 1,138 4T8 2,01

V.1.8. Longueur De Recouvrement

La longueur minimale de recouvrement est de :L.=50@, en zone llI.
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HA25.....coon, L=125cm
HA20.......ccoueenn. L,=100cm
HA1G.......cccvrnn. L,=80cm

V.1 .9. Ferraillage des poteaux de sous sol

Les poteaux du sous sol sont calculés a la compression simple, le ferraillage est donnée par :

A > (ﬂ - 3ﬁjﬁ [31 (page 110)

a: Coefficient de réduction de I'effort repris par le poteau

Lz si A <50
A
1+ 0,2(}
35
a =
2
@ si50< A <70

Si A > 70, 0n ne peut calculer le poteau par | méthode forfaitaire
A=—

Ls: Longueur de flambement.

. |
i Rayon de giration [I = \/EJ

I : Moment d’inertie de la section du poteau dans la direction considéré.

B : Section du poteau (B=ax b).

N, : L'effort normal maximal au niveau des poteaux du sous sol.

Ls: La longueur de flambement L=0, 7l,.

B, : La section réduite B,=(a-0,02)? [m?].

Partiel
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a-Calcul de I’effort normal pondéré :
Prenons le poteau le plus sollicité dont I'effort normal.
Nu(RDC)=5104 ,06 kN

Ns(RDC)=3715,07 kN

Poids revenant au sous sol:

-poids plancher courant  eeeeee————————— Gpc = 7,54%(13,75+10,5)=182,85 kN
-Poids des poutres longitudinales sens(y-y) ....... Gpp = 0,3x0,3%x25x%(2,5x2-0.4)=10,35 kN
-Poids des poutres transversales sens(x —x)Gpnp=0,3%0,30%25%((2,55+2,95)-0.4)=11,475 kN

-Poids de mur extérieur sens (X-X) ............. GME=2,81x(2,75+1,1)x(6,3-05)x0,8=50,2KN

g=254,9 kN

Gtot=254,9KN

Surcharge d’exploitation RDC: Q=2,5x24,25=60,625 KN

Parking: Q=2,5x24,25=60,625 KN

Q10t=60,625

Nu sous sol =1,35G+1,5Q=435.0525 KN

Ns sous sot =G+Q=315,525 KN

Donc I'effort normal total revenant aux poteaux de sous sol :
NU(SS)=NU(RDC)+NU sous so|=5539.1125 kN

NS(SS)=NS(RDC)+N5 sous so|=4030.595 kN
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b. Calcul du ferraillage

L=3,15m
Nu(ss)=5539.1125 KN
Section | i(cm B.(cm? 2 min 2 AP (cm?
! (cm) J) o {cm’) | A (em?) | A (cm?) choix (cm’)
(cm?)
65x65 20,20 10,91 0,83 4624 -44,27 32,40 12720 37,70

On As<0 , donc le béton seul peut équilibrer la sollicitation; mais le RPA99 version 2003 exige un

minimum, dans ce cas on opte As™" =0,9%B.

C. Vérification a PELS
N5(55)=4030.595

Section | Nsen os(MPa) | &, Ob o,
Vérification

(cm?) | (kN) (Mpa) | (MPa) | impg)

65x65 | 4030.595 | 120,5 201,6 8 15 oK

D . Détermination des armatures transversales

Pour les poteaux d’infrastructure ; A=4T10=3,14cm?.

Espacement en zone nodale : St=10cm

Espacement en zone courante : Si=15cm

Partie2

a-Calcul de I'effort normal pondéré

Prenons le poteau le plus sollicité dont I'effort normal.
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Nu(RDC)=3969,5 kN

Ns(RDC)=2869,05 kN

Poids revenant au sous sol1:

-poids plancher courant .......ccccceveciir e Gpc = 7,54%30,165 =227,45 kN
-Poids des poutres longitudinales sens(y-y) ........... Gpp = 0,3%0,3%x25%(4,95-0.4)=10,28kN
-Poids des poutres transversales sens(x —x)............ Gpnp=0,3%0,3%x25%(6,1-0.4)=12,82 kN

g =250,55 kN

Gtot=250,55KN

Surcharge d’exploitation RDC: Q=2,5x30,165=75,41 KN

Parking: Q=2,5x30,165=75,41 KN

Qt0:=75,41KN

Nusoussol =1,35G+1,5Q=451.34 KN

Ns sous sot =G+Q=325.96 KN

Donc I'effort normal total revenant aux poteaux de sous sol :
Nu(ss)=Nuroc)+Nu sous s0i=4420.84kN

Ns(ss)=Ns(RDC)+Ns sous so=3195.01 kN

b. Calcul du ferraillage
L=3,15m

Nu(ss):442084 kN
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Section( | ifcm B.(cm? 2 min 2 A% (cm?
! (| ifcm) 2 o (cm?) A (ecm?) | A" (ecm?) choix (cm?)

cm?)

55x55 17,32 12,73 0,82 3364 -14,26 32,40 12720 37,70

On A;<0 , donc le béton seul peut équilibrer la sollicitation; mais le RPA99 version 2003 exige un

minimum, dans ce cas on opte A;™" = 0,9%B.

C .Vérification a PELS
N5(55)=319501 kN

Section | Nsen os(MPa) | &, Ob o,
Vérification

(cm?) | (kN) (Mpa) | (MPa) | (vpg)

55x55 | 3195.01 130,1 201,6 8,7 15 OK

D .Détermination des armatures transversales

Pour les poteaux d’infrastructure ; A=4T10=3,14cm

Espacement en zone nodale : St=10cm

Espacement en zone courante : S;i=15cm

2
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V.1.10.Schéma de ferraillage
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Figure V.1. Ferraillage des poteaux du sous sol
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Figure V .2. Ferraillage des poteaux de la partie 1
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Figure V. 3.ferraillage des poteaux de la partie 2




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 I'organigramme de la flexion simple (voir annexe).

On fait le calcul pour les deux situations suivantes :

. Situation durable :
-Béton : y, =15 ; fog=25MPa ; o, =1417MPa

-Acier @y, =115 ; f, =400MPa ; o, =348MPa

. Situation accidentelle :
-Beton @y, =115 f .og=25MPa ; o, =21,74MPa

-Acier: y, =1, f, =400MPa ; o, = 400MPa

V.2.2. Combinaisons De Charges
En fonction du type de sollicitation, nous distinguons les différentes combinaisons

suivantes :
° Selon "CBA 93 " [1] (page 167)
ELU : 1,35G+1,5Q
ELS : G+Q
. Selon le "RPA 99 version 2003" [2] (page 38)
G+QtE
0,8G * E
V.2.3. Recommandation du ""RPA99 version 2003"" [2] (page 52)

= 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 :

4% en zone courante

6 % en zone recouvrement
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Les poutres supportant de faibles changes verticales et sollicitées principalement par les
forces latérales sismiques doivent avoir des armatures symétriques avec une section en
travée au moins égale a la moitie de la section sur appui

= La longueur minimale de recouvrement est de : 50 ¢

= Les armatures longitudinales supérieures et inférieures doivent étre coudées 90°
Dans notre cas, nous allons ferrailler les poutres les plus sollicitées.

V.2.4. Calcul Du Ferraillage

Pour le calcul des armatures nécessaires dans les poutres, nous avons considéré deux parties :

Partie 1

Poutres longitudinales en section (Té) telle que b=232cm ; bp=40cm ; h=80cm ; hp=20cm

Poutres transversales en section rectangulaires telle que b=30cm ; h=60cm ;

Partie 2

Poutres longitudinales en section rectangulaires (sens porteur)

Poutres transversales en section rectangulaires (sens non porteur)

Les résultats sont regroupés dans les tableaux suivants :

Partie 1

v.2.4.1.poutres longitudinales
Situation durable :

1,35G+1,5Q

Tableau V .19.Ferraillage des poutres longitudinales (situation durable)

Ni Section (Té) i Mu As sup As inf
iveaux osition
(cm?) P (kN.m) (cm?) (cm?)
Travée 400,489 0 15,11
RDC_3éme 40x80
Appui 486,504 18,40 0
4eme _ geme 40x80 Travée 501,569 0 18,98
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Appui 401,303 15,15 0
Situation accidentelle
Combinaison G+Q+E
Tableau V.20. Ferraillage des poutres longitudinales (accidentelles)
Niveaux Section position Mu As sup As inf
(Té) (cm?) (kN.m) (cm?) (cm?)
RDC—3éme 40x80 Travée 320,65 0 10,47
Appui 604,56 19,84 0
4éme_6éme 40x80 Travée 387,74 0 12,69
Appui 458,92 15,02 0
Combinaison 0,8G+E
Tableau V.21 : Ferraillage des poutres longitudinales
Niveaux Section position Mu As sup As inf
(Té) (cm?) (kN.m) (cm?) (cm?)
Travée 207,64 0 6,95
RDC_3éme 40x80
Appui 496,53 16,7 0
Travée 294 0 9,85
4eme  geme 40x80
Appui 359,11 12,05 0
V.2.4.2. Poutres transversales
Situation durable : 1,35G+1,5Q
Tableau V.22.Ferraillage des poutres transversales (situation durable)
Ni Section i Mu As sup As inf
iveaux osition
(cm?) P (kN.m) (cm?) (cm?)
RDC—3éme 30x60 Travée 78,181 0 4,07
Appui 142,152 7,6 0
4eme _ geme 30x60 Travée 101,04 0 5,30
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Appui 174,837 9,48 0
Situation accidentelle
Combinaison G+Q+E
Tableau V.23.Ferraillage des poutres transversales (situation accidentelle)
Nivea Section osition Mu As sup As inf
iveaux iti
(cm?) P (kN.m) (cm?) (cm?)
Travée 354,193 0 17,17
RDC_3¢me 30x60
Appui 384,59 18,94 0
Travée 254,073 0 11,93
4eme _ geme 30x60
Appui 357,832 17,36 0
Combinaison 0,8G+E
Tableau V.24 : Ferraillage des poutres transversales
Niveaux Section position Mu As sup As inf
(1é) (cm?) (kN.m) (cm?) (cm?)
Travée 62,61 0 2,8
RDC_3¢me 30x60
Appui 353,82 17,81 0
Travée 77,97 0 3,51
4eme _ geme 30x60
Appui 320,45 15,87 0
Partie 2

V.2.4.3. poutres longitudinales
Situation durable : 1,35G+1,5Q

Tableau V.25.Ferraillage des poutres longitudinales (situation durable)
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Ni Section i Mu As sup As inf
iveaux osition
(cm?) P (kN.m) (cm?) (cm?)
Travée 20,81 0 1,65
RDC_3éme 30x40
Appui 42,758 3,46 0
Travée 20,57 0 1,63
4eme _ geme 30x40
Appui 61,424 5,06 0
Situation accidentelle
Combinaison G+Q+E
Tableau V.26.Ferraillage des poutres longitudinales (situation accidentelle)
Niveaux Section position Mu As sup As inf
(cm?) (kN.m) (cm?) (cm?)
RDC—3éme 30x40 Travée 9,62 0 0,75
Appui 152,71 11,43 0
4éme_6éme 30x40 Travée 10,10 0 0,79
Appui 157,579 11,84 0
Combinaison 0,8G+E
Tableau V.27 : Ferraillage des poutres longitudinales
Niveaux Section position Mu As sup As inf
(cm?) (kN.m) (cm?) (cm?)
RDC—3éme 30x40 Travée 10,59 0 3,74
Appui 147,09 6,78 0
4éme_6éme 30x40 Travée 20,79 0 0,92
Appui 151,7 7,01 0

V.2.4.4. Poutres transversales
Situation durable 1,35G+1,5Q

Tableau V .28. Ferraillage des poutres transversales (situation durable)
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Nivea Section osition Mu As sup As inf
veaux 1TI
(1é) (cm?) | P (kN.m) (cm?) (cm?)
Travée 45,791 0 2,35
RDC_3éme 30x60
Appui 82,626 4,30 0
Travée 56,42 0 2,91
géme _ gime 30x60
Appui 98,123 5,14 0

Situation accidentelle

Combinaison G+Q+E

Tableau V.29.Ferraillage des poutres transversales (situation accidentelle)

Niveaux Section position Mu As sup As inf
(cm?) (kN.m) (cm?) (cm?)
Travée 181,112 0 8,33
RDC_3°me 30x60
Appui 234,128 10,93 0
Travée 151,142 0 6,89
4éme  géme 30x60
Appui 235,007 10,97 0

Combinaison 0,8G +E

Tableau V.30 : Ferraillage des poutres transversales

Niveaux Section position Mu As sup As inf
(cm?) (kN.m) (cm?) (cm?)
Travée 83,05 0 6,01
RDC_3éme 30x60
Appui 179,17 14,42 0
Travée 68,58 0 4,90
.4éme  geme 30x60
Appui 162,47 12,80 0

V.2.5. Choix des armatures
Le ferraillage final adopté est donné par les tableaux suivants :
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Partie 1

V.2.5. 1.Poutre longitudinale

Tableau V.31: Choix des armatures pour les poutres longitudinales

Niveaux Section | position As sup As inf Al As sup As inf
(cm?) (cm?) (cm?)
Travée 0 15,11 16 4720 4T16+4T720
RDC_3éme 40x80
Appui 19,84 0 16 8720 4720
Travée 0 18,98 16 4720 8720
4éme  géme 40x80
Appui 15,15 0 16 4T16+4T20 4T20
V.2.5. 2.Poutres transversales
Tableau V.32: Choix des armatures pour les poutres transversales
Niveaux Section position As sup As inf AR As sup As inf
(cm?) (cm?) (cm?)
Travée 0 17,17 9 3720 6720
RDC_3¢me 30x60
Appui 18,83 0 9 6720 3720
Travée 0 11,93 9 3720 6T16
4eme  geme 30x60
Appui 17,36 0 9 6720 3716
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Partie 2

V.2.5. 3.Poutres longitudinales (non porteuse)

Tableau V.33: Choix des armatures pour les poutres longitudinales

Niveaux Section position As sup As inf Al As sup As inf
(cm?) (cm?) (cm?) .
aDC 27 | 30x40 Travée 0 1,65 6 3T16 3716
- Appui 11,43 0 6 6T16 6716
gme gime | 30%d0 Travée 0 1,63 6 3T16 3716
- Appui 11,84 0 6 6T16 6T16

Remarque

Le ferraillage sur appuis dans les poutres secondaires a été calculé avec le moment obtenu par les

combinaisons accidentelles, la section d’armature obtenue a été disposée dans les deux fibres,

supérieure et inferieur de la poutre.

Car cette combinaison nous donne deux moment comparable I'un est positif et I'autre est négatif
(au niveau des appuis bien sar).

V.2.5. 4.Poutres transversales

Tableau V.34: Choix des armatures pour les poutres transversales :

Niveaux Section position Assup | Asinf T As sup As inf
(cm?) (cm?) (cm?)
RDC 3¢me 30x60 Travée 0 8,33 9 3720 6T14
- Appui 1093 |0 9 3T20+3T16 | 3T14
e gme | 30x60 | Travée 0 6,89 9 3720 6T14
- Appui 11.77 0 9 3T20+3T16 3T14

V.2.6. Vérifications nécessaires
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V.2.6. 1.Vérification thermique

Le reglement CBA93 exige une vérification par une étude thermique pour toute structure ayant
des dimensions en plan supérieures 30m. [1] page(110)

Sous I'effet de la variation de la température, I'allongement ou le rétrécissement de I'élément est
donné par la formule suivante :

AL = Al AT oo, (1)
‘- AI_L ........................ )

0

On substitue I'équation (2) dans I’équation (1), on obtient :

La contrainte est évaluée par la loi de Hooke qui est valable que dans le domaine élastique, son
expression est :

Avec:
L : Variation de la longueur de I'élément.
AT : Variation de la température (AT = 20c°).
a : Coefficient de dilatation thermique (a = 10®)
lo: Longueur de la poutre.
o : Contrainte thermique.

E : Module de Young (E = 32164,20 MPa).
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Donc: o, =32164,20x10° x 20 = 6,43MPa

. La fissuration est considérée préjudiciable.

On doit vérifiée que :

M
oy :%y+0't <o, =15MPa

o, =15 M
I

Remarque

(d-y)+o, =os+ot <&, =20L,6MPa

Le calcul a été effectué sur les poutres de I'extrémité (poutres de rives), les plus exposées a la

variation de température.

Partie 1

a- sens longitudinale

Tableau V.35 : Vérification thermique des poutres a I’ELS

Niveaux Position M ser Ohc Obc +0t Oy Os Os+0t O, Obs
(kNm) | (MP2) | inan- (MPa) | inapa) | (wpa) | ...
RDC 3ime | Travée | 4888 | 1,1 753 |15 33,8 40,23 2016 | OK
- Appui 42,47 |09 7,33 24,2 30,63
gime geme | Travée | 5579 |12 763 | 1s 32,3 38,73 2016 | OK
- Appui 4490 | 1,0 7,43 31 37,43
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b- Sens transversale

Tableau V.36 : Vérification thermique des poutres a I’ELS

Niveaux Position | Mser Obe Obct0t | G, Os Os+0t O, Obs
(kNm) | (P2 |inanay | (MP3) | jpipay | vpa) | Lo
Travée 47,127 | 2,1 8,53 49,2 55,63
RDC_3¢me 15 201,6 | OK
Appui 99,091 | 4,2 10,63 94,9 101,33
Travée 43,06 2,1 8,53 68,8 57,23
4eme _geme 15 201,6 | OK
Appui 66,938 | 3,2 9,63 70,7 77,13
Partie 2
a- Sens longitudinale
Tableau V.37: Vérification thermique des poutres a I'ELS
Niveaux Position | Mser Obe Obct0t | G Os Os+0t O, Obs
(kNm) | (MPa) |inanay | (MPA) | inapay | (napa | .o
RDC 3éme Travée 13 ,56 1,5 7,93 15 38,7 45,13 2016 0K
Appui 34,98 3,3 9,73 87,6 94,03
4éme Géme Travée 14,46 2 8,43 15 74 80,43 201.6 OK
Appui 41,27 4,7 11,13 120 126,43
b- Sens transversale
Tableau V.38 : Vérification thermique des poutres a I’ELS
Niveaux Position | Mser Obc  |Obc*0: | 5 | Os Os+0t o, Obs
LleAlaa) IanADA [ [RADA) (MPa IAnADA) InADA)
RDC 3éme Travée 23,953 1,4 7,83 15 49,9 56,33 2016 0K
Appui 60,291 |3 9,43 96,3 102,73
géme  géme Travée 35,053 | 2,2 8,63 15 83,7 90,13 2016 | OK
Appui 71,538 |4 10,43 116,1 | 122,53
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D'apreés les résultats des tableaux précédent, on n’a pas besoin des armatures de
traction dans les poutres de rives.

V.2.6.2. Condition de non fragilité
A >A™ =0,230d %

e

Avec: f,,3=2,1MPa; f, =400MPa ; d=h-c

[3] (page 47)

Les résultats sont résumés dans les tableaux suivants :

Partie 1

a. Poutre longitudinale

Tableau V.39 : Vérification de la condition de non fragilité des poutres longitudinales

Niveaux Section position As sup As inf As min observation
(cm?) (cm?) (cm?) (cm?)
RDC 3¢me 40x80 Travée 12,57 20,61 3,71 vérifiée
- Appui 25,13 12,57 3,71 vérifise
géme  geme 40x80 Travée 12,57 25,13 3,71 vérifiée
- Appui 20,61 12,57 3,71 vérifiée

a.

Poutres transversales
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Tableau V.40 : Vérification de la condition de non fragilité des poutres transversales

Niveaux Section position As sup As inf As min observation
(cm?) (cm?) (cm?) (cm?)
RDC 3¢me 30x60 Travée 9,42 18,85 2,06 vérifiée
- Appui 18,85 9,42 2,06 vérifiée
2ime gime | 30x60 Travée 9,42 12,06 2,06 vérifiée
- Appui 18,85 6,03 2,06 vérifice
Partie 2

a.  Poutres longitudinales

Tableau V.41 : Vérification de la condition de non fragilité des poutres longitudinales

Niveaux Section position As sup As inf As min observation
(cm?) (cm?) (cm?) (cm?)
rDC 3™ | 30x40 Travée 6,03 6,03 1,34 vérifiée
- Appui 12,06 12,06 1,34 vérifice
géme  geme 3040 Travée 6,03 6,03 1,34 vérifiée
- Appui 12,06 12,06 1,34 vérifiée

b. Poutres transversales

Tableau V.42 : Vérification de la condition de non fragilité des poutres transversales

Niveaux Section position As sup As inf As min observation
(cm?) (cm?) (cm?) (cm?)
RDC 3¢me 30x60 Travée 9,42 9,24 2,06 vérifiée
- Appui 15,46 4,62 2,06 vérifiée
3éme  géme 30x60 Travée 9,42 9,24 2,06 vérifiée
- Appui 15,46 4,62 2,06 vérifice

V.2.6.3. Vérification vis-a-vis de ELS

La fissuration est considérée préjudiciable.

M
o, =%y<5ID =15MPa
On doit vérifier que : [1] (page 33)

o, =15¥(d ~y)<&, =2016MPa
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Partie 1

a. Poutres longitudinales

Tableau V.43: Vérification des poutres longitudinales a I'ELS

Niveaux Position Mse, Obc Oy Os o, observation
RDC 3éme Travée 289,685 2,49 15 192,71 201.6 Vérlflée
Appui 352,206 2,79 193,15
4éme 6éme Travée 360,546 2,91 15 198,02 201.6 Vérlfiée
Appui 291,435 2,51 193,87
b.  poutres transversales
Tableau V.44: Vérification des poutres transversales a I'ELS
Niveaux Position Mse, Obc O s o, observation
(MPa) . .
RDC—3éme Travée 56,853 2,5 15 59,3 201,6 Vérlfiée
Appui 103,344 | 4,5 107,8
4éme 6éme Travée 73,229 3,6 15 116,9 201.6 Véflfiée
Appui 127,246 6,0 134,4
Partie 2
a. poutres longitudinales
Tableau V.45: Vérification des poutres longitudinales a I’ELS
Niveaux Position Mser Obc Oy Os O, observation
(kNm) (MPa) . (MPa) . R
RDC—3éme Travée 14,86 2 15 73,3 201,6 Vérl:ﬁée
Appui 31,29 2,8 78,1
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4éme_6éme Travée 19,43 2,6 15 95,9 201,6 vérifiée
Appui 41,27 3,7 103
b.  Poutres transversales
Tableau V.46: Vérification des poutres transversales a I'ELS
Niveaux Position Mse: Obc Oy Os O, observation
[lkNm) (MPa) femm [MPan) PO
RDC—3éme Travée 32,637 1,9 15 68,0 201,6 Vérl:fiée
Appui 60,291 3,4 97,8
4éme_6éme Travée 40,335 2,4 15 84,0 201,6 vérifiée
Appui 71,538 4,0 116,1

V.2.6.4. Vérifications de I’effort tranchant

D
Il faut vérifier que : 7, = — <7,

d
Avec :
T.: I'effort tranchant maximum.
b: Largeur de la section de la poutre.

d: Hauteur utile.

7, = Min(0,15f_,,;4MPa) = 2,5MPa (Fissuration préjudiciable)

Les résultats sont résumés dans les tableaux suivants :

Partie 1

a. Poutre longitudinale

[1] (page 39)

Tableau V.47: Vérification de la contrainte de cisaillement des poutres longitudinales

Niveaux Section (cm?) Tu (kN) T (MPa) z, (MPa) observation
RDC _3¢éme 40x80 315,68 1,02 2,50 vérifiée
4eme  geme 40x80 287,7 0,93 2,50 vérifiée

b.  Poutres transversales

Tableau V. 48: Vérification de la contrainte de cisaillement des poutres transversales
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Niveaux Section (cm?) Tu (kN) t (MPa) t, (MPa) observation
RDC_3¢me 30x60 421,62 1,36 2,50 vérifiée
4eme _geme 30x60 331,03 1,07 2,50 vérifiée

Partie 2

a. Poutres longitudinales

Tableau V.49: Vérification de la contrainte de cisaillement des poutres longitudinales

Niveaux Section (cm?) Tu (kN) T (MPa) Z (MPa) | observation
RDC_3¢me 30x40 44,93 0,41 2,50 vérifiée
4eme _ geme 30x40 49,86 0,45 2,50 vérifiée

b. Poutres transversales
Tableau V.50: Vérification de la contrainte de cisaillement des poutres transversales

Ni Secti 2 Tu (kN, MP . b ti
iveaux ection (cm?) u (kN) T (MPa) r, (MPa) observation
RDC_3¢me 30x60 60,9 0,35 2,50 vérifiée
5éme _ geéme 30x60 65,28 0,38 2,50 vérifiée

V.2.7.Ferraillage Transversal

Les armatures transversales ainsi leurs espacements sont tirés a partir des formules de "RPA99

version 2003 "et celledu "CBA 93 "

257



a) D’aprés RPA99 version 2003 [2] (page 53)

- La quantité d'armature transversal est donnée par : A;= 0,003 S:. b

- L'espacement maximum entre les armatures transversales est donné par :

-Zone nodale : S¢< min (2 129, )

h
-Zone courante : St < E

b) D’aprés CBA 93 [1] (page 40), [1] (page 79)

-S¢ £ min(0,9d ,40cm)

AT,

-——=2>0,4 MPa avec:bo=b
O'St

-0, <@ /3

Avec:
b : longueur de la section
S : Espacement entre les armatures transversales
@, : Diameétre des armatures longitudinales

A: :La section d'un cours d'armatures d'ame, de limite élastique

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau V.51.: Calcul des armatures transversales
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Section 40x80 30x60 30x40
St [cm] 19,2 15 10

Zone Sehoisit [cm] 10 10 10

nodale A [cme] 1,2 0,9 0.9
ACIPE [ome] 4T8 (2.01) 4T8 (2.01) 4T8 (2.01)
St [em] 40 30 20

Zone Sechoisit [em] 15 15 15

courante Aceue [cm?] 1,8 1,35 1,35
AP [ome] 4T8 (2.01) 4T8 (2.01) 4T8 (2.01)

V.2.8.Recouvrement Des Armatures Longitudinales [2] (page 52)
L=50¢ (zone llI).

Lr: Longueur de recouvrement.

Ona:
=14MMiieiieee L=70cm
P =16MM.crrrrrrann. L,=80cm
¢ =20mm...................L,=100cm

V.2.9.Vérification De L’influence De L’effort Tranchant Au Voisinage Des Appuis
a. Appuis intermédiaires

a.l. Vérification de la force de traction dans les armatures longitudinales [5] (page 253)
Les armatures longitudinales inférieures doivent étre ancrées au-dela de I'appui pour équilibrer
I'effort tranchant.

M
-Si: T, — & <0 = pas de force de traction dans les armatures longitudinales inférieures.

M
-Si: T, ——= >0 = les armatures longitudinales inférieures sont soumises a un effort de

traction.
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Dans ce cas on doit vérifier que : A, > ﬁ(T

Partie 1

o Poutres longitudinales
Tableau V.52: Vérification de la section d’armatures des poutres longitudinales

f

e

_ Mua
©0,9d

)

T, Mya M M
Niveaux Section (cm?) —2 (kN) T, ——=
RDC_6°™¢ 40x80 315,68 486,50 702,02 -386,34<0
. Poutres transversales
Tableau V.53: Vérification de la section d’armatures des poutres transversales
T Mya M M
Niveaux Section (cm?) —2 (kN) T, ——=
RDC_6°™¢ 30x60 421,62 142,15 277,1 144,52>0
Pour la poutre 30x60 de RDC_6°¢, on doit vérifier la condition suivante :
4 —1885> 21 ~Mus | _ 415¢me
AT, —— A =18852 72 T, -5 5 | = 415cm
f, 0,9d e 09d,) . Vérifié
Partie 2

o Poutres longitudinales

Tableau V.54:Vérification de la section d’armatures des poutres

longitudinales
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Tu Mua M M
Niveaux Section (cm?) —2 (kN) T, -——=
RDC_4°me 30x40 44,93 42,75 128,37 -83,44<0
4eme  geme 30x40 49,86 61,42 184,84 -134,56<0
° Poutres transversales
Tableau V.55 : Vérification de la section d’armatures des poutres transversales
T Myq M M
Niveaux Section (cm?) —= (kN) T, ——
RDC_4¢me 30x60 60,9 82,62 101,05 100,15
4eme  geme 30x60 65,28 98,12 191,26 125,98

D'apres les résultats des tableaux, les armatures longitudinales inférieures ne sont soumises a
aucun effort de traction.

a.2. Verification de la contrainte de compression de I’aire d’appui
La contrainte moyenne de compression sur I'aire d’appui doit vérifier la relation suivante :

w_ T, 13f

Ope =
ab b

[5] (page 253)

Avec :
a=Min (a'; 0,9d).
a': Largeur d’appuis sans I'enrobage (a'=c-c’-2cm)
¢’ : U'enrobage (c’=3cm).
c: Largeur du poteau en appui.

b: Largeur de la poutre.

Partie 1

o Poutres longitudinales
Tableau V.56 : Vérification de la compression de I’aire d’appui des poutres longitudinales
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Section _
Niveaux (cm?) a(cm) a(cm) T, (kN) | oy (MPa) | G,.(MPa) | Vérification
RDC_6°m¢ 40x80 65 65 315,68 1,21 21,66 vérifiée
o Poutres transversales
Tableau V.57 : Vérification de la compression de I’aire d’appui des poutres transversales
. Section . m _ o
Niveaux (c?) a(cm) a(cm) T, (kN) | o (MPa) | G\, (MPa) |Vérification
RDC_6°™¢ 30x60 65 51,3 421,62 2,73 21,66 vérifiée
Partie 2
o Poutres longitudinales
Tableau V.58 : Vérification de la compression de I’aire d’appui des poutres longitudinales
. Section . m _ L.
Niveaux (cm?) afcm) a(cm) T, (kN) |\ (MPa) |C,.(MPa) | Vérification
cm
RDC 3°™ | 30x40 50 33,3 44,93 0,45 21,66 vérifiée
4¢me _geme | 30x40 35 33,3 49,86 0,5 21,66 vérifiée
(] Poutres transversales
Tableau V.59 : Vérification de la compression de I’aire d’appui des poutres transversales
. Section . m _ o
Niveaux (cm?) afcm) a(cm) T, (kN) | o\ (MPa) | G, (MPa) | Vérification
cm
RDC_3°™ | 30x60 50 50 60,9 0,24 21,66 vérifiée
4eéme 30x60 35 35 65,28 0,53 21,66 vérifiée

b. Appuis de rives

b.1. Vérification des armatures longitudinales
T7s
f

[

Il faut vérifier que : A, > [5] (page 251)

Partie 1
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o Poutres longitudinales
Tableau V.60: Vérification de la section d’armatures des poutres longitudinales

Section T. 1.7 AP T
. u/'s
Niveaux f, A = ;
(cm?) (kN) (cm?) (cm?) e
RDC_3¢me 40x80 315,68 9,07 25,13 vérifiée
4eme _ geme 40x80 287,7 8,27 20,61 vérifiée
. Poutres transversales
Tableau V.61: Vérification de la section d’armatures des poutres longitudinales
) . adp
Niveaux Section T T,7s (cr?) A A > T.7s
i Lem?) [l-AI) fe fe
RDC_3°m¢ 30x60 421,62 12,12 18,85 vérifiée
4eme _ geme 30x60 331,03 9,51 18,85 vérifiée
Partie 2
o Poutres longitudinales
Tableau V.62: Vérification de la section d’armatures des poutres longitudinales
- . adp
Niveaux Section T T,7s (cm?) A A > T.7s
i Lem?) [L-AI) 1:e fe
RDC_3°me 30x40 44,93 1,29 12,06 vérifiée
4eme _ geme 30x40 49,86 1,43 12,06 vérifiée
. Poutres transversales
Tableau V.63: Vérification de la section d’armatures des poutres longitudinales
Section T, T AP T
Niveaux “f_ys (cm?) A > uf s
(cm?) (kN) e (cm?) e
RDC_3¢me 30x60 60,9 1,75 12,06 vérifiée
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géme_geme 30x60 65,28 1,87 12,06 vérifiée

b.2. Vérification de la contrainte de compression du béton
Il faut vérifier que : T, <0,267b.a.f [5] (page 252 V1)

Avec :

b: Largeur de la poutre.

a =Min(a ; 0,9d). Armature

inférieure avec
. L scellement courbe
a : Longueur d’appui (a=c-c’-2cm). a
c: Largeur d’appui (poteau).
Les résultats des deux vérifications sont regroupés dans le tableau suivant :
Partie 1
o Poutres longitudinales
Tableau V.64: Vérification de la compression du béton des poutres longitudinales
. 0 267.b.¢7.fc28 TuSO 267.b.a.fczg
Section 4 4
Niveaux , a(cm) T,™ (kN)
(em) (kN) (kN)
RDC_6°m 40x80 65 315,68 1735,5 vérifiée
e Poutres transversales
Tableau V.65: Vérification de la compression du béton des poutres longitudinales
. 0 267.b.a.fczg T.,SO 267.b.a.fczs
Section g 4
Niveaux , a(cm) T,™ (kN)
(crm’) (kN) (kN)
RDC_6°m 30x60 51,3 421,62 1027,28 vérifiée

Partie 2

o Poutres longitudinales
Tableau V.66: Vérification de la compression du béton des poutres longitudinales
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: 0,267.b. a.fczs T.,<0,267.b. a.fczg
Section g 2
Niveaux , a(cm) T,™ (kN)
(cr’) (kN) (kN)
RDC 6°me 30x40 33,3 44,93 666,83 vérifiée

o Poutres transversales

Tableau V.67: Vérification de la compression du béton des poutres longitudinales

. 1) 267.b.a.fc23 TuSO 267.b.a.fczg
Section 4 ’
Niveaux , a(cm) T,™ (kN)
(cnr’) (kN) (kN)
RDC_Eé’"e 30x60 50 60,9 1001,25 vérifiée

V.2.10. Arrét Des Barres

Armatures inférieures : h < E

LrTHX

4
LI’TBX

5

Armatures supérieures : h' >

AVGC . L=MGX (nguche,. Ldroite).

[3] (page 70)

Appuisentravéederive

Appuisentravéeint ermédiaire

L/4

L/5

Figure V.4.arrét des barres




V.2.11. Les poutres de sous sol

V.2.11. 1. Combinaisons de charges
En fonction du type de sollicitation, nous distinguons les différentes combinaisons

suivantes :

Selon "CBA 93 ™

ELU:1,35G +1,5Q

ELS: G+Q

[1] (page 167)

V. 2.11. 2. Calcul du ferraillage

Pour le calcul des armatures nécessaires dans les poutres, nous avons considéré deux sens:

Les résultats de moment tirer par le logiciel robot expert sont regroupés dans les tableaux

e Sens longitudinal.
e Sens transversal.

suivants :

a-

sens longitudinale (y-y)

Niveaux

Section

position

Mer

V.(KN)
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(cm?) (kN.m) (kN.m)
Ss 30x40 Travée 189,3 123,74 175,46
Appui 140,45 98,32 154,15

b-  sens transversale (x-x)
Nivea section osition Mu Mer Vu(KN)
iveaux iti u

(cm?) P (kN.m) (kN.m)
Ss 30x60 Travée 167,82 115,09 317,88
Appui 106,29 76,45 159,63

A I'aide de logiciel robot expert on faire le calcul de ferraillage des poutres qui regrouper dans les
tableaux suivants :

a. Situation durable : 1,35G+1,5Q
Tableau V.68.Ferraillage des poutres longitudinales (situation durable)

Ni Section it Mu As sup |As inf |AsRPA |choix As adp
iveaux osition
(cm?) P (kN.m) |(em?)  |(cm?)
-3,15 Travée 189,3 0 13.2 7,5 3T20+3T16 15,46
30x40
Appui 140,45 9,38 0 7,5 12,06
Tableau V.69. Ferraillage des poutres transversales (situation durable)
. Section . Mu As sup |As inf |AsRPA |choix As adp
Niveaux position
(cm?) (kN.m) (cm?) (cm?)
-3,15 Travée 167,82 0 11,44 7,5 3T20+3T16 15,46
30x40
Appui 106,29 6,93 0 7,5 3T16+2T12 8,29
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V. 2.11. 3. vérifications nécessaires

a. condition de non fragilité

A >A™ =0,230bd %

e

[3] (page 47)

= A =8,28cm2 > A™ =1,18cm?

Avec: f,,3=2,1MPa; f, =400MPa ;d=0.9h

b. Vérifications vis-a-vis de 'ELS

La fissuration est considérée préjudiciable.

o, :%y«?b =15MPa

On doit vérifier que : M [1] (page 33)
o =15%(d ~y)< &, =201,6MPa
1. sens longitudinale (y-y)
Tableau V.70 : Vérification des poutres transversale a I’ELS
Section Mger Obc Ebc Os Es
Niveaux (cm?) Position obs
(kNm) (MPa) | (MpPa) | (MPa) | (MPa)
'3,15 30x40 Travée 123, 74 8,4 15 192,9 201,6 Véflflée
Appui 98,32 6,6 192,1
2. sens transversale (x-x)
Tableau V.71.Vérification des poutres transversale a I'ELS
. Section . Mser Obe Obe - s
Niveaux (cm?) Position obs
(kNm) | (MPa) (MPa) (MPa) (MPa)
'3,15 30x60 Travée 115,0 7,8 15 179,4 201,6 Vérlf/ée
Appui 76,45 5,7 189,9
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C. Veérifications de Ieffort tranchant

Il faut vérifier que : 7, = — < T, [1] (page 40)

d
Avec :
Tu: I'effort tranchant maximum.
b: Largeur de la section de la poutre.
d: Hauteur utile.
7, = Min(0,10f_,,;4MPa) = 2,5MPa (Fissuration préjudiciable)

Les résultats sont résumés dans les tableaux suivants :

1. sens longitudinale (y-y)

Tableau V.72 : Vérification de la contrainte de cisaillement des poutres longitudinales

Niveaux Section (cm?) Tu (kN) tw (MPa) Z (MPa) observation
-3,15
30x40 154,15 0,1 2,50 vérifiée
2. sens transversale (x-x)
Tableau V.73. Vérification de la contrainte de cisaillement des poutres transversales
Niveaux Section (cm?) Tu (kN) tu (MPa) Z (MPa) observation
-3,15
30x60 159,63 01 2,50 vérifiée

V. 2.11.armature de peau

269



Pour les poutres de grande hauteur, il y a lieu de prévoir des armatures de peau pour éviter

I"apparition des fissures.

Pour les batiments cas général on a 3 cm? / m pour les armatures de peau

A, =3cm?/m  (Fissuration préjudiciable)

On prend 4T12 pour les poutres de la partie 1 et 4T10 pour les poutres de la partie 2.

V.2.12. schéma de ferraillage

2-partie 1
EN TRAVEE SUR APPUI
Sens Iongitudinﬁ 32
| 4720 | | ‘ ‘8T20 |
; T IERi ' ;
i M *lCad T8 i 2 i "~ 1"Cad T8 i
| [ 1*4T12 S L 4T12
4T16
mjj4T20 ==14120
0.40 0.40

S sol +RDC au 6°™ étage

0.80
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Figure V.6.Ferraillage des poutres longitudinale d’une partie 1
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Sens transversale

EN TRAVEE SUR APPUI
3120 . 6T20
p
~ "L 4T10 = 4T10
$33 6T20 3T20

0.30 0.30

S sol + RDC au 6°™ étage

Figure V.7.ferraillage des poutres transversales d’une partie 1
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3-Partie 2

Sens longitudinale

EN TRAVEE

0.30
3T16

Cad T8

0.40

3T16

EN TRAVEE

0.30

T
e

0.40

| 3T16

3T16

S sol + RDC au 4®™
étage

58me qu 6°™ étage

0.40

SUR APPUI
0.30

- 6T16

Cad T8

ik
M 6T16

0.40

SUR APPUI

0.30
‘ 6T16

- Cad T8

T 6T16

Figure V.8. Ferraillage des poutres longitudinales d’une partie 2
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Sens transversale

EN TRAVEE
3T20

N ® Cad T8
4710

335714

0.60

EN TRAVEE

3T20

“ 1 /cadTs

0.60

4710

6T14

0.30

RDC au 4°™ étage

58me qu 6°™ étage

SUR APPUI
3T20

8% 8.0

AN Cad T8
\ 147110

° e °3T14
0.30

0.60

SUR APPUI

3T20

T
28233716

Cad T8
4T10

** %3714

0.60
=
S

0.30
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Figure V.9.ferraillage des poutres transversales d’une partie 2



V. 3 .FERRAILLAGE DES VOILES

V.3 .l.introduction

Le calcul des voiles peut se faire par plusieurs méthodes ou chacune ayant des avantages et
caractéristiques, parmi ces méthodes la méthode de I’ACI 318 (réglement américaine), qui
considéré les éléments voile -poteau comme un élément de forme (I, U ...) soumise a un effort
normale (P) et un effort tranchant (V) et un moment fléchissant (M)

Selon le reglement il convient que :
- les armatures horizontales et verticale assurent la résistance a ’effort tranchant (V).

- les armatures verticales dans les éléments de rive (zone de confinement) aux 02 extrémités de
la section transversale du voile ou trumeau assurent la résistance a la flexion composée (P .M).

Le voile en béton armée doit faire 1’objet des vérifications suivantes :
-justification de la stabilité de forme (résistance au flambement) .
-résistance a 1’effort normale.

-résistance a I’effort tranchant.

-résistance en flexion composee.

Dans ce qui suit nous exposant la méthode réglementaire du code américaine I’ACI 318-02 :

V.3 .2.Calcul des voiles par la méthode réglementaire (ACI 318-02)

1-Justification de la stabilité et la résistance a la compression (flambement)

Lorsque Pu est un effort de compression axial ou excentré de e <a /6, le voile est stable vis-a-vis du
flambement si on vérifie que : Pu < ®@Pn
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2
P, =055.f,.A |1- n,
32.a

Avec :

Pu : effort normale ultime de compression de la combinaison la plus défavorable.

P. : Effort nominal limite de la section transversale du voile.

@ : facteur de réduction (® =0,70)

Ag : section transversale brute du voile
h, : Hauteur libre de chaque niveau.

& L’épaisseur du mur

f,.: Contrainte admissible du béton.

K : coefficient de flambement.
If

k=1

Soit :
I: h

ly: 1a longueur libre de flambement d’un mur non raidi.

I
f , .
Les valeurs du rapport [I— sont données par le tableau suivant :

Valeurs de (Ii/l)

1

T -

LT

hy

"l

Liaisons du mur

Mur armé verticalement

Mur non armé
verticalement

Valeur de k
Il existe un plancher de
Mur encastré en téte part et d’autre 0,80 0,85
et en pied Il existe un plancher

d’un seul coté 0,85 0,90
Mur articulé en téte et en pied 1,00 1,00

Py

e=alG
_.. .‘_
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2-justification de la résistance vis-a-vis de l’effort normale
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a- Pourcentage minimale des armatures de la zone comprimée

Armatures Armatures verticales
horizontales

Espacement
maximale

<min (Iw/5 ;3a;

entre axe des <min (Iw/ 3 ;3a ; 45cm)

45cm)
armatures
Armatures minimales

p;,-100.a

Pourcentages Ash = Asy s Polwa
minimales

Ph>0.0025

>0. Py =0.0025+0.5 [2.5 - ij(ph —0.0025)>0.0025

h, : Hauteur totale du voile mesurée a partir de la base jusqu’au sommet de la structure.

P, : Pourcentage des armatures verticales dans I’ame du mur

-la section d’armature verticale correspondant au pourcentage doit étre repartie par moitie sur
chacune des faces de la bande de mur considérée dans le cas de la compression.

-la section d’armature horizontale paralléle 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 I’élément de mur
limité par des ouvertures.

b- Limitation de Ieffort normal de compression de calcul par la condition de résistance
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Les voiles doivent étre de dimension dans le but de limiter le risque de rupture fragile sous
sollicitation d’ensemble due au séisme, I’effort normal de compression de calcul est limité par la
condition suivante :

JU|o
IA
o
w
(@) ]

Tel que :

P, =085.f,. (A —A)+A.f, _ A =alw

et
P, : étant la charge axiale nominale (limite) de la section du voile.
Ag : section transversale brute du voile.

A, : Section d’armature verticale de calcul ou choisit.

a : épaisseur du voile.
fe : contrainte élastique de I’acier.

foc : contrainte admis

On peut prendre pour la simplicité des calculs As=0 donc P, =O,85.be.Age ou bien un

pourcentage minimum des armatures verticales Asv > p, Iw.a

3-justification de la résistance vis-a-vis de I’effort tranchant

a-Pourcentage minimale des armatures en dehors des zones de rives
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prévoir 02 nappes si

Vu>0.166.Acv.i f,,
Epingle
Sk
|———]

- . - \ - ™ - -
- - - 2 - - .

2, =0, 200025

Coupe horizontale Coupe verticale

Figure. V.10 : —disposition des armatures de I’Ame du voile
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Valeur de I’effort tranchant

Pourcentage armatures
horizontales et verticales

Vérification

Vu>0.166x A, x/ f,,

Ou a>25cm

P, =Py =p, 20.0025

En 02 nappes disposées sur
chaque face du mur reliées
par des épingles

Espacement :
S< min (3a ; 45cm)

V, <0,664.A, ./,
Il faut que :CDVn >V“
D =0,75

V, =A, (8,.0083./T,, +p,.f,)

h
a. =3 pour:I—Wsl,S

w
hW
a, =2 pour:—<2
L,
I1'y a lieu d’interpoler les valeurs de a,
, linéairement pour des valeurs de I_W

w

entre 1,5et 2

Vu>0,083x A, x/f,.

a>25 cm

Armature verticale :
- p, 20,0012 avec des
barres HA16

>
Pv= 0,0015 autres barres
HA

Armatures horizontale :
- p, 20,002 avec des
barres HA16

_p, 20,0025

HA

autres barres

Espacement :
S< min (3a ; 45cm)

Il faut que : (DV” >VU

V, = A, (a,.0083.f, +p,.f,]

A\, : section brute du béton par métre linéaire dans la direction de I’effort tranchant A, =a.100 .
d =0,75 : coefficient de sécurité.

V, :Effort tranchant obtenu par le calcul de la structure dans la combinaison sismique
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V, :Effort tranchant nominale de la section transversale dans la direction de I’effort tranchant
a, : Coefficient dépendant de 1’¢lancement du mur

P, : Pourcentage des armatures verticales dans I’ame du mur.

Py, : Pourcentage des armatures horizontales dans I’dme du mur

P, -Pourcentage nominale des armatures dans I’ame du mur

h,, : Hauteur totale du voile mesurée a partir de la base jusqu’au sommet de la structure.

w

: Longueur du mur en plan

b- Armatures d’dme nécessaire pour Ueffort tranchant
Lorsque Vu est un effort tranchant ; le voile est stable vis-a-vis du cisaillement si on vérifie que :
OV, >V, et V, = A, x(a,.0083./f, +p,.f.)

Avec :

® =0,75 : coefficient de sécurité.

a, : Coefficient dépendant de I’élancement du mur @, =2 pour —==>2

f, : Contrainte admissible de I’acier

4-Calcul des armatures nécessaires a la flexion composée

Le calcul d’un voile ou trumeau est effectué en flexion composée, il convient que les armatures
verticales nécessaires pour la vérification de la résistance sous la combinaison sismique la plus
défavorable, soient concentrées dans les éléments de rives, aux 02 extrémités de la section
transversale du voile.

Les résistances a la flexion sont calculées de fagon classique, en utilisant la valeur de I’effort
normale Pu et le moment fléchissant Mu, résultant de 1’analyse dans la situation sismique de calcul

elles visent & éviter les modes de ruine par cisaillement.
P

I
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Ces éléments de rive constituent en quelque sorte des membrures latérale plus résistantes et plus
ductiles que le reste du voile. Comme ces zones sont les plus sollicitées, c’est a cet endroit que se
produirait en premier lieu I’éclatement du béton.

On empéche donc la ruine en commencant par le renforcement de ces zones, les armatures de
confinement sont des cadres ou des épingles similaires a ceux des poteaux.

On définit les zones confinées de rives de la fagon suivante :

En élévation, les armatures de confinement doivent étre présentes sur toute la hauteur hcr de la zone
critique .en plan, la zone a confiner s’étend horizontale sur une longueur Lbz mesurée depuis la
fibre de compression extréme du mur jusqu’au point ou le béton non confiné peut éclater a cause de
déformation de compression importantes.

a- Dimensionnement des éléments de rives ou de bord

On utilise pour la détermination des éléments de rive 1’approche de « BOUNDARY ELEMENT »
qui prescrit :




Un élément de rive congu spécialement si :

Psoat,
A

9

Dimensionnement de rives (boundary zones)

P
Lv,=0,25.lw pour F“ =0,35

0

P

0

Figure. V.11 : —état de contraintes dans un mur

Pour des valeurs de Focompris entre 0,15 et 0,35 il y a lieu d’interpoler linéairement

La longueur minimale des éléments de rive Lbz=0,15 Iw

Il n’y a pas de condition selon le code ACI 318-02 pour une épaisseur minimale Ty, des éléments de
rive de mur, mais on peut se référé a ’EUROCODE 8 qui prévoit les dimension minimales
suivantes :
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h
-Tb;>200 mm et Ty, > 1_5,h5 :1a hauteur d’étage .

by
I |

] t . % -

Y

LD; =0,15 bw

Figure. V.12 : longueur minimale des éléments de rive confinés

b. Armatures de résistance a la flexion composée

On calcul la section d’armature nécessaire pour une section en (I,U..), sollicitée en flexion
composée

Les armatures choisit seront placées par symétrie dans les deux extrémisées du voile étant

Donné que le moment Mu est réversible.

c-disposition constructives et pourcentage minimum dans les éléments de rives

Le pourcentage des armatures longitudinales de rive doit étre >0,5%
py 20,005 Cest-a-dire: A, 20,005.L,,.T,,

La distance maximum entre barres longitudinales consécutives maintenues par des
armatures de confinement :
Sens x-x :hx=30cm ,

Sens y-y :hy=min(Lbz/4 , 10+[(35-hx)/3])cm
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Selon RPA -99V03 le pourcentage min est 0,2% avec un espacement max de 15 cm]

[Selon EUROCODE 8 le pourcentage min est 0,5% avec un espacement max de 15 cm]

d-armature transversale dans la zone de confinement

Les armatures de confinement doivent étre présentées sur toute la hauteur hcr de la zone critique, en
plan, la zone a confiner s’étend horizontalement sur une longueur Lbz.

La section d’armatures transversales est donnée par la formule suivante :

A >0,09x S, xh,_ x Foo

e

Avec : h, =T, —2(enrobage)

Avec :
Alsh : Section d’armatures transversales totale.

f,. : Contrainte admissible du béton.
f, : Contrainte élastique des armatures transversales.

S, : Espacement verticale des cadres avec:

0,25x L,
S, =min4 6d, d, :diametre min de A,
S

X

Et:

—h
10cm<S, =10+(%TX)£15cm

h, : Espacement dans le sens x-x entre les barres longitudinales dans la zone de confinement

Le diamétre minimal est :
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¢, >035d

bl. max

STT 0
Ly 1

"o
qr—=

Figure. V.13 : détail de confinement de I’élément de bord ou de rive

e-hauteur de la zone critique

La hauteur hcr, ou de produisent les déformations élastique, ou appelée zone de la « rotule plastique
» en pied de mur également appelée zone « critique » est estimer par :

h,, =max[lw; (Mu/4vu)]
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Figure. V.15 — détail de ferraillage longitudinale et transversale de ’Ame et de confinement de bord

V.3.3.Exemple de calcul de la méthode réglementaire ACI 318-02

On va traiter 1’étude d’un voile d’un immeuble a usage de bureau par la méthode du code ACI-318-
02.

Voile démarre de RDC au 4°™étage (VY3) :

Définition du projet :
- Batiment a usage de bureaux (vue en plan et élévation représentée).
- Projet situé en zone sismique Il (classement suivant le RPA 99-v.2003).

-Poteaux carrés de section constante sur toute la hauteur 70x70 cm x cm.
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- Poutres longitudinale de section 30x60 cm x cm.
- Poutres transversale de section 40x80 cm x cm.
- Voile de contreventement :

a=20cm,Ilw=10,00m,hw=36m

Caractéristiques des matériaux :

- Béton :

fc28 =25 MPa ; fbc = 21,74 MPa ; y, =1,15 (situation accidentelle), Eij =32 164,20MPa

- Acier:

Fe E 400, fe = 400 MPa ; y,=1,0 (situation accidentelle), Es = 2.10° MPa

Logiciel d’analyse :

-ETABS V-9

Résultats d’analyse :

La section déterminante est située au rez-de-chaussée :

Mu = 95807,97 kKN.m  (G+Q+E)
Pu = 11719,25 kN (G+Q+E)

Vu = 4495,82 kN (G+Q+E)
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1-Justification de la stabilité et la résistance a la compression (flambement)

On vérifie que Pu < ®Pn

kh )
P, =055.f,. A |1- . D’ou: Pu=11719,25 kN
32a

Avec :

Pu : effort normale ultime de compression de la combinaison la plus défavorable.
P, : Effort nominal limite de la section transversale du voile.

@ : facteur de réduction (® =0,70)
Ag : section transversale brute du voile

K : coefficient de flambement.

h, : Hauteur libre de chaque niveau.

.a: étant I’épaisseur du mur

f,. : Contrainte admissible du béton.

ou:
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K=0,85 (il existe un plancher d’un seul coté)

a=20cm

h, =3,3-0,8=2,5m

On remarque que dans ce cas étudié les poteaux d’extrémités du voile font partie intégrante du

Voile alors :

Ag = (10-0,7)x0,2+2x(0,7)?=2,84 m?

AN :

0,85x2,5x10°
32x 200

2
P =0,55x21,74x2,84x10° x [1( j ] =30214,202 KN

®.P, =0,7x25683,461 KN =21149,941> P, =11719,25 KN

Alors : La stabilité au flambement est assurée.
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2-justification de la résistance vis-a-vis de I’effort normale
a-Pourcentage minimale des armatures de la zone comprimée

> Armatures horizontales :

Espacement maximale S max < min( lw/5,3a,45cm) Iw : longueur du mur en plane

= Smax < min (1000/5 ; 3x20 ; 45cm) =45cm

Armatures minimales :

A, >p,.100a et p, >0,0025

P, : Pourcentage des armatures horizontales dans I’ame du mur

= A, >0,0025x100x 20 =5 cmz /ml

> Armatures verticale :

Espacement maximale : S max < min( Iw/3,3a,45cm) = Smax = 45¢cm

Armatures minimales :

A, =pdwa et p, = 0,0025+O,5x(2,5—?—wj(ph —0,0025) > 0,0025

w

h,, : Hauteur totale du voile mesure a partir de la base jusqu’au sommet de la structure.

p, - Pourcentage des armatures verticales dans I’ame du mur
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= p, =0,0025+0,5x% (2,5 - %)(0,0025 —0,0025) = 0,0025

A, =0,0025x1000 x 20 = 50cm?

b- Limitation de Ueffort normal de compression de calcul par la condition de résistance
Il faut que :

R oco3s
PO

Telque: P, =0,85.f,..(A, —A) +A.f, et A =alw=284m?

P, : étant la charge axiale nominale (limite) de la section du voile.

A, : Section d’armature verticale de calcul ou choisit
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On prend un pourcentage minimum des armatures verticales A, =50 cm?

P, = [0,85 x 21,74 % (2,84.10° —5000) + 5000 x 400]10‘3 =54387,97 KN

P, 11719,25

— = =0,22<0,35
P, 5438797

OK

Remarque

-la section d’armature verticale correspondant au pourcentage doit étre repartie par moitié sur
chacune des faces de la bande de mur considérée dans le cas de la compression.

-la section d’armature horizontale paralléle 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 .

3-justification de la résistance vis-a-vis de I’effort tranchant

a- Verification si 02 nappes d’armatures dans ’ame du voile sont nécessaires pour la résistance a
Deffort tranchant

Prévoir 02 nappe si : Vu>0,083x A, x,/f,. pour: a<25cm
A,, : Section brute du béton dans la direction de I’effort tranchant
A, =axlw=0,2x10=2m?

AN :

Vu = 4495,82 KN > 0,083% 2.10° x /21,74 x10~ = 773,99KN
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Donc 02 nappes d’armatures verticales et horizontales sont nécessaires et disposées sur chaque face

du mur, les 02 nappes sont écartées par des épingles.

b-Pourcentage minimum des armatures horizontales et verticales de I’ame du voile

> armatures verticale :
Espacement maximum :S__. < min( 3a,45cm) = 45cm

La section minimale d’armatures verticales par ml :

p, >0,0015

As ;. =0,0015x20x100 = 3cm?/ml

Si on choisit des aciers HA10 sur les deux faces on a :(2 x 0,79=1,58 cm?)

198 100-3333cm <45cm oK
a7l

> armatures horizontale :

S ax = 45Cm

La section minimale d’armatures horizontales par ml :
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2, >0,0025

As_;, =0,0025x 20x100 =5cm?/ ml

Si on choisit de acier HA12 sur les deux faces ona :(2 x 1,13=2,26 cm?)

2’—22.100:33,28 cm <45cm OK

C- Armatures d’dme nécessaire pour ’effort tranchant

On opte pour deux nappes d’armatures en HA 12 avec un espacement s = 20 cm

On vérifie que :

oV, >V, etV, = A, x(a,.0083./f, +p,.f.)

Avec :
d =0,75 : coefficient de sécurité.

a, : Coefficient dépendant de 1’élancement du mur

a, =2 pour h—W:§=3,622
l, 10

w

p,, ‘Pourcentage nominale des armatures dans I’dme du mur

fe : Contrainte admissible de 1’acier

A, =0,2x10 =2 m?

Pour une distance de 100cmona:2x5HA 12 =11,31 cm?
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p =28 00565
100 x 20

V. =2.10° x(2.0,083.,/21,74 +0,00565.400).10~° = 4553,99175 KN

®V, =0,75x6071,989 =5687,41 KN >V, = 4495,82 KN OK

La vérification de 1’effort tranchant est assurée par 02 nappes en HA 12 Horizontales et verticale
espacement s=20 cm (treillis en HA12 mailles 20x20 cm x cm), réparties sur Chaque face de ’ame
du voile relié par des épingles.

Vérification Selon le RPA (Art.7.72) :\7=1,4V
u

Le pourcentage d’armatures verticales et horizontales p;, > 0,002
v
b,.d

0

La vérification dans ces cas est la suivante :il faut que 7, = <7=02.f,

b, : Epaisseur du linteau ou du voile

d : hauteur utile d=0,9.h

h : hauteur totale de la section brute

AN :

P =0,0025x 2 = 0,005 > 0,002

. _ 4495,82.1,4.10°
" 200.0,9.1070

=326Mpa<r=0225=5Mpa OK

4-Calcul des armatures nécessaires a la flexion composée
Mu = 95807,97 kN.m

Pu=11719,25 kN
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La section du voile a étudier est en forme de U (voile de rive) ,le calcul en flexion d’une telle section

de forme U (pas de moyen de symétrie) , on peut prendre pour des raisons simplification une section
rectangulaire de longueur Iw et d’épaisseur a.

Mais on peut utiliser le logiciel SOCOTEC (programme flexi) avec une forme U, qui nous donne
une résultat plus juste que celui d’une forme rectangulaire.

[ =10

a =07 avaik:D-Z
por .

Figuire.V.16 : Section de voile a étudier

a- Dimensionnement des éléments de rives ou de bord

P
si v 1925 55 4106 Mpa>0,2.f, =0,2.1848=37 Mpa
A~ 284
et PY_ 0,22
P

=> Par interpolation on a:L,, =0,185.lw=0,185x10,7 =198 m

T,=02m et T, 2 ﬁ = % =0,16m h, :étant la hauteur libre de [’étage

S

F
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Ly, =0isw

I hw

Tys

L,, =2,0m
T,, =0,2m

b. Armatures de résistance a la flexion composée

Pour un moment Mu = 95807,97 kN.m et un effort normal Pu = 11719,25 kN On calcul la
section d’armature nécessaire pour une section en U sollicitée en flexion composée .

Les armatures choisit seront placées par symétrie dans les deux extrémités du voile étant

Donné que le moment Mu est réversible.

Fu
w

D
avoﬂ: - Tk

7
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Soit As =20T20+28T16 = 119,13 cm? (par extremité)

Répartie sur les deux extrémités du voile dans les éléments de débords.

c-disposition constructives et pourcentage minimum dans les éléments de rives

- Pourcentage réel d’armatures dans les ¢léments de bords :

119

=————x100=1853% > 0,5% OK
702 +130x 20

P

-la distance maximale entre barres longitudinale constructives :

Sensy-y :h, =30 cm

Sens x-x : h, =min (L, /4 ; 10+[(35-h, )/3])

AN :

a-zone de confinement du poteau :

Sensy-y :h, =13cm

Sens x-x :h, =min(50cm ;17,33cm) =13cm

b-zone de confinement du voile :

Sensy-y :h, =15cm

Sens x-x :h, =min(50 cm ;16,33cm) =10cm

d-armature transversale dans la zone de confinement
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A's >0,09%S, xh, x ibc

e

Confinement du poteau

QD
[

h, =T,, — 2.(enrobage) =70-2x2,5=65cm

S, : Espacement verticale des cadres avec:

0,25xT,, =0,25x70=17,5

S, =min< 6d, =6x2=12 d, :diametre min de A,
SX
—h
avec 10cm<S, :10+(363 X) <15cm

h, : Espacement dans le sens x-x entre les barres longitudinales dans la zone de confinement

36-h,
3

36-13

= S, =10+(

):10+( j:17,66cm

Soit S, =10cm sur toute la hauteur de la section critique h,

Alsh > 0,09 x10 x 65 x 2174 _ 3,06cm?
400

¢y >0,35.d,, 1o =0,35x20=7mm mm

on prend : Py =8

Alors pour 6T8 As=3,02 cm?

b-confinement du voile
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he =L _130cm

S, : Espacement verticale des cadres avec:

0,25xL,, =0,25x130=32,5

S, =min<6d, =6x16=29,6cm d, : diametre min de A,
SX
= S, =10+(36;hX) =10+(36_10] =18,66 cm

Soit S, =10cm sur toute la hauteur de la section critique h,

Aty > 0,09x10x130x 2274 _ 6 36cme
400

., >0,35d,, ., =0,35x16=0,56mm mm

on prend : P =8

Alors pour 14T8 As=7,04 cm?

On utilise des cadres et des épingles en HA 8 autour des armatures verticaux de la zone critique Lbz

e-hauteur de la zone critique (confinement)

lw=10,7m hw=36m M =95807,97 KN.M Vu = 4495,82 KN
h, =max[lw;(Mu/4Vu)]= max[10.7m ;5.32m]

Soit h, =10,7m
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Selon [’eurocodeS: h, = max[lw, (hW/G)] = max[10.7m , 6m]

Soit h, =10,7m
D’ou:

- 2Ilw=2x10,7=214m
o 2.h, =33+33=6,3m

Pour simplifier I’exécution du refend, il est judicieux de prolonger les mesures constructives de la

rotule plastique jusqu’au 2°™ étage (12,9m)

g : ferraillage du voile

Coupe transversale a la base du voile, les armatures choisit seront présentes sur toute la hauteur

critique prolongée h, =12,9m.

5,35
o
0"
. -

epingles T8 (5/mf) i

0.7 _\ |
e IHI
: Z\ 1 Z ol |

- ) N R T N Y Y T Y A I ]
T [ \ |
20720 1%14T16 §=10cm

(armate de fracnon )

cadres et epmgles en T8 (8t=10cm) dans tonte la zone cntigue

2 nappes T4 S=200m

{mmatwre de I'effort anchant )
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Thz

Figure.V.17 : : Détail de ferraillage du voile, coupe horizontale a la base du voile

CHAPITRE VI: ETUDE DES FONDATIONS

VII.1. Introduction
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On appelle fondation la partie inférieure d’un ouvrage reposant sur un terrain d’assise au
quelles sont transmises toutes les charges et surcharges supportées par I'ouvrage. Donc elles
constituent la partie essentielle de I'ouvrage.

VII.2. Objectifs assurés par les fondations

Le fondation est un élément de structure qui a pour but 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 du séisme, qui peut
étre variable 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

du projet vis-a-vis du site, du sol, de I'ouvrage et interaction sol structure.

VII.3. Classification des fondations

Fondé un ouvrage consiste essentiellement a répartir les charges qu’ils supportent sur le sol ou
dans le sol suivant I'importance des charges et la résistance du terrain.

a.Lorsque les couches de terrain capable de supporter I'ouvrage sont a une faible profondeur on
réalise les fondations superficielles (semelles isolées, filantes et radier général).

b.Lorsque les couches de terrain capable de supportée |'ouvrage sont a une grande profondeur on
réalise les fondations profondes et semi profondes (puits et pieux).

VIl.4. Calcul des fondations

Afin de satisfaire la sécurité et I'’économie, tout en respectant les caractéristiques de I'ouvrage ;
la charge que comporte I'ouvrage — la portance du sol — I'ancrage et les différentes donnée du
rapport du sol, on commence le choix de fondation par les semelles isolées — filantes et radier,
chaque étape fera I'objet de vérification.

On suppose que |'effort normal provenant de la superstructure vers les fondations est appliqué au
centre de gravité (C.D.G) des fondations.
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N
On doit vérifier la condition suivante ? <o, =>S>—

sol
O-sol

Avec
0 soi - Contrainte du sol.
N : Effort normal appliqué sur la fondation.

S : Surface de la fondation.
N = N; (de la superstructure)+ N3 (sous sol) combinaison (G+Q)
VI.5. Semelles Isolées

1-pré dimensionnement

On adoptera une semelle homothétique a celles du poteau, c'est-a-dire le rapport de (A/ B) est égal

a A
aurapport(a/b): —=—
b B N
N g m e
D'ou S > —— ; 0s=3,00 bars 4 P ‘/'
Gsol N a g
D
B /
< A >
On donne une valeur a A on trouve B
— Xa
Bxa Sxa
A=—— A= A A= |—
b b b Figure VI.1. Dimensions de la semelle isolée

Le calcul se fait pour le poteau le plus sollicité ayant un effort normal N=N;+N;

1-effort normale revenant au RDC :

N: (RDC) = 3715,07kN
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2- Effort normal revenant au sous sol :

N2 sous sol =G+Q=325.96KN

Donc I'effort normal total revenant aux poteaux de sous sol

N= Nl(RDC)+ NZ(sous sol )= 3501.03KN

D'ou S> 350103 = S=11,67 m?= A= /M =3,55m = B=4,00m.
300 0.65

2- Vérification de la mécanique des sols (vérification de l'interférence entre deux semelles)

M Sl ikl OO

Il faut vérifie que L mn >1,5xB
Tel que L min est I'entre axe minimum entre deux poteaux hA /1 “A
1,5A . [ 1,5A .
1,5A 1,5A
Ona 1,5xB =6,00 m > L min=3 m......... non vérifie |

Figure V1.2: 'interférence entre deux semelles isolée)

Remarque

La condition d’homothétie n’est cependant pas obligatoire, elle permet simplement un calcul plus
aisé des efforts, accepte des semelles a débords constants (les plus courantes) ou des semelles
carrées sous poteaux circulaire, seules des conditions économiques peuvent guider le choix.

Conclusion

D'aprés ces résultats, on remarque qu'il y a chevauchement des semelles, on passe alors a I'étude
des semelles filantes.
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VII.6. Semelles Filantes

Le recours a des semelles filantes se fait quand les poteaux et par conséquent les semelles dans
une direction donnée sont proches les unes des autres de facon que la somme des contraintes des
deux semelles au niveau du point d'interface dépasse la contrainte du sol.

L'effort normal supporté par la semelle filante est la somme des efforts normaux de tous les
poteaux qui se trouve dans la méme ligne.

Figure VI.3.: semelles filantes

On doit vérifier que o, =

N
S
Tel que

N = >N; de chaque fil de poteaux.

N
S=BxL=>B>——
Lx o

B : Largeur de la semelle.

L : Longueur de la file considérée.
1/ Calcul de I'effort normal pondéré

Prenons la file des poteaux la plus sollicitée dont I’effort normal
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N1 (roq) = 28665,46 KN

Prenons la file des poteaux la plus sollicitée dont I’effort normal sur le sous sol :

o Poids du plancher.......ecccece e 7,54x3x32= 723,85 kN

o POids des POtEAUX.......c.ewwerererrerenee. 5x0,652x3,15x25+2x0,652x3,15x25 = 203.20 kN

e Poids des poutres transversales .......cccoceevecveverenreenne. 7x0,30x0, 60x3x25= 94.50 kN

e Poids des poutres longitudinales...........ccoecciiiiveeeennnnnn. 27,6x0, 40x0, 80x25= 220.80 kN

e Poids du voile périphérique (sens y-y)..... 0,2x 9 ,6x3,15x25+0,2x 5.4x3,15x25=236,25 KN
G =1478,6 kN

Surcharge d’exploitation
Q=2,5x3x32=240kN

N.=G+Q=1718,6kN

Donc I'effort normal total revenant aux poteaux de sous sol

N =N+ N, =30384.06kN

30384.06
> e

D'ou B> =
300x32

B=3,16 m soit B=3,5m

2/ Vérification de la mécanique des sols (vérification de I'interférence entre deux semelles)

Il faut vérifie que Lmin > 2,5xB

Tel que L min est I’entre axe minimum entre deux poteaux
Ona 2,5xB=8,75mM>L min=6 Muvrerererrerrreene non vérifié
Conclusion

D'apreés ces résultats, on constate qu'il y a aussi chevauchement des semelles,

Donc il est obligé d’envisager la solution du radier général comme fondation,
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Ce type de fondation pressente plusieurs avantages qui sont :

- L'augmentation de la surface de la semelle (fondation) minimise la forte pression apportée par la
structure

- La réduction des tassements différentiels
- Néglige les irrégularités ou I’hétérogénéité du sol

- La facilité d’exécution

VII.7. Radier Général

VII.7.1. Introduction

Un radier est une dalle pleine, éventuellement nervurée, constituant I'ensemble des fondations
d'un batiment. Il s'étend sous toute la surface de I'ouvrage.

Ce mode de fondation est utilisé dans deux cas :

— lorsque la capacité portante du sol est faible : le radier est alors concu pour jouer un réle
répartiteur des charges. Sont étude doit toujours s'accompagner d'une vérification du tassement
général de la construction.

—lorsque le sous-sol d'un batiment est inondable : le radier joue alors le r6le d'un cuvelage étanche
pouvant résister aux sous-pressions.

Ce type d'ouvrage ne doit pas étre soumis a des charges pouvant provoquer des tassements
Différentiels trop élevés entre les différentes zones du radier.

Dans notre cas, on optera pour un radier nervuré (plus économique que pratique).Les nervures
sont vers le bas car le sous sol est un parking

L'effort normal supporté par le radier est la somme des efforts normaux de tous les poteaux et les
voiles.

Remarque

Afin d’évité le remplissage des caissons (coté économique) il est préférable de disposer les
nervures vers le bas.
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VII.7.2. Surface nécessaire

Pour déterminer la surface du radier il faut vérifie que o, < O

o = <o., =S >l

N
max sol nec =
Snec sol

Remarque

- La surface du sous sol c’est la méme avec la surface de la superstructure

- la surface de la super structure = 1036,17 m?;

e Calcul de I'effort normal :
N super structure = le -> N (RDC) = 146155,97 kN (G+Q)

N infrastructures =zNi - N (SSO|)= 48789,82 kN (G+Q)

Donc I'effort normal total revenant aux poteaux de sous sol

N = Nssol + N rdc = 194945,8 kN

{N =194945,8 kN
Pour On trouve S > 649,81 m?

o, =3bars
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S nécessaire = 649,81 m?<S batie = 1036,17 m?
Donc la surface totale du radier est S radier = S batie = 1036,17 m?
Débord de 30cm pour chaque coté.

La section totale du radier est de : 1096,07m?

VII.7.3.. Prédimensionnement de radier

1.Dalle

L'épaisseur de la dalle du radier doit satisfaire aux conditions suivantes

a. Condition forfaitaire

X shls X
25 20
Avec :

L max : La longueur maximale entre les axes des poteaux.

L. =7.8m=3L4cm<h <39,25cm

b- Condition de la raideur

Pour étudier la raideur de la dalle du radier, on utilise la notion de la largeur définie par

, . . T
I'expression suivante: Le = — L max

[4El
Avec: L, =4
bK

Avec:

E: Module de Young (E=32164,20MPa).

K: Coefficient de raideur du sol (0,5kg/m3<K<12kg/m3).
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On pourra par exemple adopter pour K les valeurs suivantes :
- K =0,5[kg/cm3] > pour un trés mauvais sol.
- K=4 [kg/cm3] - pour un sol de densité moyenne.

- K=12[kg/cm3] - pour un trés bon sol.

Pour notre cas K=4kg/cm3 (sol de densité moyenne).

b=1: Largeur de la semelle pour une bande de un meétre linéaire.

bh*
I: Inertie de la section transversale du radier(l = —2 , Le* = 4El/kb

L max= 7,8 m, E=3.216 10° t/m?, K=4000t/m* =40000KN/m?

4
Onaura: h, Tj = h, >60,89 cm = h, =60cm

b. Condition de cisaillement

T )
On doit vérifier que 7, = —a <7, = Mln(0,1f028;4MPa) = 2,5MPa
Avec T, 2% v 0= N, iml
2 S

Nu (superstructure):200792,96 kN

Nu (infrastructure)= 68769,82 KN

Alors :

Nu= Ny (superstructure)t Ny (infrastructure) = 269562,78 KN
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L=78m;b=1m

gL N, xL1ml N xL
=——= = <7

_ak _ h, >
““T2bd 25 xbd  2S,,b(09h) =55, b(0,97)

rad rad

269562,78 x 7,8 x 1
~ 2x1036,17 x1x(0,9x 25x10°

3

) =45,09cm h

io
Conclusion

h 2 Max (hy;hz;h3)=60 cm On prend h:=60cm

2. Nervures

a. largeur des nervures
L 780
M = ——=78cm = b=80cm Poteau

b> &
10 10

Dalle du radier

hr

N, L.1ml

Nervure

hN
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Figure VI.4: Disposition des nervures

b. hauteur des nervures

e Condition de la fleche
La hauteur des nervures se calcule par la formule de la fleche:

Ona:Lmx=7,8m

= 52cm < h < 78cm

On prend: hy; =80cm

e Condition de non poingonnement

N < 0,045.u,.h. fc,g
Vb

u

Avec :

Ny : Effort normal du poteau le plus sollicité (N, = 6140,93 kN)
U, : Périmétre de contour au niveau du feuillet moyen (U, = 2 [(a + b) + 2h]).

a, b : Dimensions du poteau du sous sol (65 x 65).

h : hauteur de semelle

Nu< 0,045 (2a + 2b + 4h).h.fos = hy, >86,7cm

e Condition de la raideur
Pour étudier la raideur d'une semelle continue (nervure) sous poteaux, nous utilisons la théorie de
la poutre sur sol élastique.
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L'expression de la longueur élastique est donnée par:

[4EI
Le =4 W .................... (2)

Si les charges sont transmises a la poutre (ici nervure ou dalle du radier), par l'intermédiaire des
poteaux de largeur "a'" non négligeable, on pourra admettre la répartition linéaire des contraintes
du sol sur une longueur totale de la semelle égale a :

T
E Le+a

- Si I'entre axe des poteaux est inférieur a cette valeur, la poutre se calcule (L), alors se calcul
comme une poutre continue (nervure) soumise a la réaction du sol (répartition linéaire).

Le projecteur pourra généralement choisir une section de poutre (hauteur de la semelle) telle que
cette condition soit remplie.

. - T A . .
- SilI'entre axe des poteaux est supérieur a E Le + a le calcul devra étre effectué conformément

a la théorie de la poutre sur sol élastique.

CD.G

AN :

V4
On veut que: E Le+ @ 2lentreaxe O

a =65 cm (largeur du poteau),
Ientre axe = 7,80m
= Le=4,52m

A partir de la formule (2) on calcule la valeur de h:

3K(L,)*

Onaura: h; >3 = h,, 2114,56cm

= h,, =115cm

Conclusion
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hy = max(hy;;hy,;hys) =115cm

On prend : hy=115cm

Résumé

- Epaisseur de la dalle du radier h =60 cm
h, =115cm

- Les dimensions de la nervure sb =80 cm sens (y—Y)

b =60cm sens (X — X)

VII.7.4. Caractéristiques géométriques du radier

Vu l'irrégularité de la forme géométrique de notre structure on a utilisé le logiciel SAP2000

(ver.17) dans les calcules qui suivent :

Position du centre de gravité

XG=20,87m
YG=17,23m

b.Moments d'inertie
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I =134912,505 m*

l,y= 140110,252 m*

VII.7.5. Vérification de la stabilité du radier

Il est trés important d'assurer la stabilité au renversement de cet ouvrage qui est d( aux efforts
horizontaux.

M
Le rapport —> doit &tre supérieur au coefficient de sécurité 1,5
R

Avec
M; : Moment stabilisant sous |'effet du poids propre.

Mg : Moment de renversement d{ aux forces sismique.

1-Moment de renversement Mg
Mg =3 Mo+ Voh
Avec :
Mo : Moment a la base de la structure.
Vo : L'effort tranchant a la base de la structure
Mo, Vo sont tirés a partir du fichier du logiciel sap2000.ver17
h : Ancrage de I'ouvrage.

h = h sous sol + N radier =3.15+0.6=3.75 m

2-Moment stabilisant M,

La seule action qui stabilise le batiment contre le renversement est celle qui est due au poids de
I'ouvrage
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Ms=N x X ou M= N x Y (selon le sens)

N =N+ Nq

Avec

N1 :

NGZ .

Nas

NQ1 .

NQZ

Ona

NG = Na1+ N2+ Nas3
NQ= NQ1+ NQZ
Poids propre de la superstructure.

Poids propre de l'infrastructure.

: Poids propre du radier.

Poids de la surcharge d'exploitation de la superstructure.

: Poids de la surcharge d'exploitation de l'infrastructure.

Ne1= 2 N (super structure) = 122940kN

Ne2= 3 Na ssouy = 44779, 2 kN

NG3 =pb (Srad X hrad + Sner X hner)

Nez =25 x [(1096.07 x 0,6) + (579,23 x 0,55 x 0,8)]= 20263.968kN

Na1= 3 Nq (super structure) = 23215,96kN

NQ2= z NQ(ss) = 5629,9 kN

Ng = Ng1+ Ng2+ Ng3) = 187983,168 kN

Nq= Na1+ Na2=28845,86 kN

Donc Nser = 222452,36 kN

i &
+0,00 Vu

o
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Figure VI.5.Schéma statique du batiment
AN:

Sens x-x

YMo= M2 = My =345294,914 KNm, Vo=F2=Fx=14106,71KN;h=4.3m

Donc Mr=450390 KNm

Ms= N x X =4722663, 6 KNm

M, =10,48>15.......c......0) Vérifiée
M R
Sens y-y

YMo= M2 = MY =341527,257 kNm ; Vo= F1 = FX = 14106,48kN ; h =4.3m

Donc Mr=446620,533 KN m

Ms= N x Ye= 3835078, 68 kNm
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I\'\//Il = =858>15.....ccreurnn. Verifiée

R

Conclusion

Le rapport du moment de stabilité et du moment de renversement est supérieur a 1,5; donc notre
structure est stable dans les deux sens.

VII.7.6. Calcul des contraintes
Les contraintes du sol sont données par Nsgr=) Nser(super structure) T Nser(infra structure) = 222452,36 KN

a. Sollicitation du premier genre

AVELS o, = e _ 22249238 5 gy /2
S, 1096.07
Oy = 202,95 kN/m? < o, = 300kN/m’............... Vérifiée

b. Sollicitation du second genre

On doit vérifier les contraintes sous le radier (o1 ; 03)

Avec

-]

Om 17}

L/4

L

Figure VIL 3:confraintes sous le radier
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Figure VI .6.contraintes sous le radier

On vérifier que :

o1 Ne doit pas dépasser 1,50

02 Reste toujours positive pour éviter des tractions sous le radier.

L) 3o0,+0
O_(Zj = % Reste toujours inférieur a 1,33 0l

ELU :
Ny=1,35G + 1,5Q = 269562,78 KN
V=h/2=0,575 m

S . =1096.07 m?

rad

M : est le moment de renversement.
M gx= 450390 KN.m

M gy =446620,5 kN m

I = 134912,505 m*

ly=140110,252 m*

Osol =300kN/m?

1. Contraintes sous le radier a I'ELU

Tableau VII.1. Contrainte sous le radier 'ELU

o1 (kN/m?) 02 (kN/m?)

2

j (kN/m?)
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Sens x-x 207,20 206,37 206,99
Sens y-y 207,20 206,91 207,13
o, . L
Vérification L -0,69<15 o,™"> 0 c Z
O'soL — 2 -0,69<133
OsoL
ELS

Nser= G + Q =222452,36 kN

2 .Contraintes sous le radier a I'ELS

Tableau VII.2. Contrainte sous le radier I'ELS

L
o1(kN/m?) 02(kN/m?) ot (Zj (kN/m?)
Sens x-X 172,8 169 171,85
Sens y-y 172,73 169,07 171,81
rex L
Vérification 91 =0,57<1,5 o™ >0 U(4j
Owr ’ —2-057<133
OsoL

Conclusion

Les contraintes sont vérifiées dans les deux sens, donc pas de risque de soulévement.

c. Détermination des sollicitations les plus défavorables

Le radier se calcul sous |'effet des sollicitations suivantes

ELU: o, =0, = 207,20 KN/m’
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ELS: o, =0, =172,8kN/m?

ser

VII.7.7. Ferraillage du radier

Le radier fonctionne comme un plancher renversé, donc le ferraillage de la dalle du radier se fait

comme celui du plancher.

La fissuration est considérée préjudiciable.
1. Ferraillage de la dalle du radier

a. Détermination des efforts

L
e Si 0,4 < —* <1,0 = La dalle travaille dans les deux sens, et les moments au centre de la dalle,

y
pour une largeur unitaire, sont définis comme suit

sens de la petite portée.

M y = ,uyl\/l K e serenenenens sens de la grande portée.

Pour le calcul, on suppose que les panneaux sont encastrés aux niveaux des appuis, d'ou on déduit
les moments en travée et les moments sur appuis.

Panneau de rive
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- Moment en travée M= 0,85 My
Mty= 0,85 My

- Moment sur appuis Max=May=0,3 My (appuis de rive)
May= Max= 0,5 My (autres appuis)

Panneau intermédiaire

- Moment en travée M= 0,75 My
Mty= 0,75 My

Moment sur appuis Max= May= 0,5 My

Si i<0,4:>La dalle travaille dans un seul sens. (comme poutre ayant longueur de la petit
y
porté)
Moment en travée M= 0,85 My
Moment sur appuis M,=0,5 Mg

2
Avec M, =%

Valeur de la pression sous radier

EW: o, =0, =207,20 KN/m

u

ELS: o, =0, =1728kN/m

ser

b .Calcul Des Moments

L
On a le rapport des panneaux 0,4 < L—X <1,0 = la dalle travaille dans les deux sens.
y
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On fait le calcul pour le deux panneau (rive —intermédiaire) le plus sollicité (ayant des dimensions
plus grandes que les autres panneaux).

Partie 1

a. Moment en travée et sur appuis a I'ELU (v = 0)

¥
X
——— 52m ——>= &
x et iy sont donnés par I'abaque de calcul des dalles rectangulaire :
gu=207,2 KN/m
| u, =0,0646 M, =u.0, Li =361,93 kNm
p===073=
|y My =0,478 My:,uyMX:173kNm

» Moments en travées (panneau de rive)

Mu= 0, 85 My= 307,64 kNm

My = 0, 85 M, = 147,05 kNm

» Moments sur appuis
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Max= May= 0,5 M= 180,95 kNm (appui intermédiaire)

Max= May= 0,3 My=108,6 kNm  (appui de rive)

b. Moment en travée et sur appuis a I'ELS (v=0,2)

0s=172,8 KN/m

| u, =0,0708 M, =u.q,, L% =330,81kNm
p=-==073= =
I u, =0,6188 M, =u,M, =204,7kNm

y

Mu=0, 85 My =281, 18 kNm

M, = 0, 85 M, = 174, 02 kNm

Max= May= 0,5 My=165,4 kNm  (appui intermédiaire)

Max= May= 0,3 My=99,24 kNm  (appui de rive)

C. Calcul du ferraillage

Le ferraillage se fait avec le moment maximum en travée et sur appuis.

On applique I'organigramme d'une section rectangulaire soumise a la flexion simple
(organigramme |, voire annexe).

faos=25MPa  ;fus=2,1 MPa ; On.=14,2 MPa ; fe=400 MPa ; 0s=348 MPa ;
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b=100cm ;h=60cm ; d=0,9h=54cm.

On récapitulé le ferraillage dans le tableau suivant :

Tableau VII.3 .Choix Des Armatures

Sens M, (kNm) | A2 (cm?) Choix A2% (cm?) esp
Travée X-X 307,64 17,06 7T20/ml 21,99 15
v-y 147,05 7,98 7714/ ml 10,78 15
X-X
Appui 180,95 9,86 7714/ ml 10,78 15
y-y

D. Vérifications nécessaires

1. Condition de non fragilité

- f
A™ =0,23hd ;—28 =6,52cm? <10,78CM? ..o la condition est vérifiée.

e
2. Vérification des contraintes a I’ELS

Tableau VII.4 .vérification des contraints a I’ELS

M ser As O be Oy Os Es
Sens Obs

(kNm) (cm?) (MPa) (MPa) (MPa) (MPa)

Travée X-X 281,18 21,99 6.0 15 244 201,6 Non
y-y 174,02 10,78 4.5 15 302 201,6 Non
X-X

Appuis 165,4 10,78 4.6 15 287 201,6 Non
Y-y

On a trouvée que ’ELS non vérifiée alors on va augmenter la section d’armatures :
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As M ser O bc Ebc Os ES
Sens Obs
Choix esp (cm?)  |[(kNm) |[(MPa) (MPa) (MPa) (MPa)
Travée X-X 10T20/ml 10 31,42 |281,1 |5,8 15 185.5 |201,6 |OK
y-y 5T16+5T14/ml 10 17.75 |174,0 |4.4 15 199,0 |201,6 |OK
Appuis X-X 5T16+5T14/ml 10 17.75 |165,4 (4,1 15 189,1 |201,6 |OK

3. Espacement
Esp < Min(3h;33cm) = S, < Min(180cm;33cm) = 33cm

S$;=10cm<33cm OK

Remarque

La séparation entre les deux nappes est assurée par des armatures de diamétre T12 généralement,
appelées CHAISES donc on prévoit :

4 chaises de T12 / m?

Partie 2

a. Moment en travée et sur appuis

¥
qu=207,2 KN/m ¥
0s=172,8 KN/m
ELU
M, =231.88 KN.m 47m
Travée :
€M, =126.14 KNum
A 6lm - I

331



M, =136,4 KN.m int
Appuis :
PP M, =8184 KN.m rive

ELS

e [My=187.02 KN
VeI M, =125.75 KN.m

M, =110.25 KN.m int
Appuis : .
PPUESIM,, = 44.38 KN.m rive

c. Calcul du ferraillage

faos=25MPa  ;fus=2,1 MPa ; On.=14,2 MPa ;: fe=400 MPa
b=100cm ;h=60cm ; d=0,9h=54cm. ; 0s= 348 MPa ;

On récapitulé le ferraillage dans le tableau suivant :

Tableau VII.5 .Choix Des Armatures
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Sens M, (kNm) A2 (cm?) Choix A2%P (cm?) esp
Travée | XX | 126,14 6,82 7T16/ml 14,07 15
y-y 231,88 12,67 4T20+3T16/ml 18,60 15
X-X
Appui 136,4 7,4 7714/ ml 10,78 15
Y-y
C. Vérification des contraintes a I’ELS
Tableau VII.5. Vérification des contraintes a I'ELS
M ser A O be Ebc Os 55
Sens Obs
(kNm) (cm?) (MPa) (MPa) (MPa) (MPa)
Travée X-X 125,75 14,07 3,2 15 168,6 201,6 OK
y-y 187,42 18,6 4,3 15 191,8 201,6 oK
X-X
Appuis 110,25 10,78 3,0 15 191,0 201,6 OK
y-y
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VII.7.8 .Ferraillage Des Nervures
1-Armature longitudinale
Partie 1
a. Calcul des efforts

Pour le calcul des efforts, on utilise la méthode forfaitaire

LZ
Ona M, :q? 4u-207,2 KN/m

En travée: M=0,85 Mg

Sur appuis : M,= 0,50 Mg
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b. Calcul des armatures

Sens y-y

b=8cm;h=115cm ;d=103,5cm

L=7,8m ;Mo=1575,75kN/ml

Tableau VII.6. Choix des armatures des nervures longitudinales

M, (kNm) A (cm?) Choix A% (cm?)
Travée 1340 37,37 8T25 39,27
Appuis 787,78 20,44 4T20+4T16 20,61
Sens x-x
b=60cm;h=115cm ;d=103,5cm
L=59m ;Mo=901,6 kN/ml
Tableau VII.7. Choix des armatures des nervures transversales
M, (kNm) A (cm?) Choix A% (cm?)
Travée 766,4 21,07 6T20+2T14 21,93
Appuis 450,8 12,18 6T16 12,06

c .Vérifications nécessaires

1. Condition de non fragilité
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. f ee s
Sens y-y : A™" =0,23bd ;—28 =111cm? < 20,61CM2..ocveeiiinn) Vérifiée

e

Sens x-x: A™ :0,23bd%=8,33cm2 <12,06cm?................... Vérifiée

e

2. Vérification des contraintes a I’ELS

0s- 172,8 KN/m

ona:M, =

En travée :

q,L’
8

M= 0,85 Mg

Sur appuis : M,= 0,50 Mg

Tableau VII.8.vérification des contraintes a 'ELS

Mser As Y O O o; o,
Sens Obs
(kNm) | (ecm?) | (cm) | (MPa) | (mpa) | (MPa) | (mPa)
Travée y-y 1117,02 | 39,27 | 30,3 | 7,3 15 281,4 201,6 NON
X-X 639,1 21,93 | 27,6 | 6,4 15 296,1 201,6 NON
Appuis y-y | 657,07 |2061 |21,4 |51 15 3159 |201,6 | NON
X-X 375,95 12,06 | 19,7 | 4,6 15 298,7 | 201,6 NON

On a trouvée que ’ELS non vérifiée alors on va augmenter les sections d’armatures :

Choix A2%P (cm?) s o, obs
Sens y- Travée 8T25+8T16 55,35 200,5 201,6 OK
y Appuis 8T20+4T16 33,18 191 201,6 OK
Sens x-X Travée 8T20+4T16 33,18 189,5 201,6 OK
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Appuis 6T20 18,85

191,7

201,6

‘ oK

3. Vérification de la contrainte tangentielle du béton

. (015f
On doit vérifier que 7, <7, = Mm[—w8 ;4|\/|Paj =2,5MPa
Yo
TLI
Avec: 7, =—-
bd
avec T, = AL _207,2x78 =808,08kN
~808,08.10°

=7, = =0,97MPa <7, =2,5MPa. Vérifier
800x1035

Partie 2

a. Calcul des efforts

L2
Ona M, = 9= 0u=207,2 KN/m
8

En travée: M=0,85 Mg

Sur appuis : M= 0,50 Mg
b. Calcul des armatures
Sens y-y

b=60cm;h=115cm ;d=103,5cm

[1] (page 39)
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L=54m ;Mo=755,24 kN/ml

Tableau VII.9. Choix des armatures des nervures longitudinales

M, (kNm) A (cm?) Choix A% (cm?)
Travée 64 1,9 17,02 6T20+4T16 26,89
Appuis 377,6 9,86 6T16+2T14 15,14
Sens x-x
b=8cm;h=115cm ;d=103,5cm
L=6,4m ;Mo=1060,9 kN/ml
Tableau VII.10. Choix des armatures des nervures transversales
M, (kNm) A (cm?) Choix A% (cm?)
Travée 901,73 23,96 8T20+6T16 37,2
Appuis 530,45 13,89 8T16+4T14 22,24

c. Vérifications nécessaires

1. Condition de non fragilité
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y-y: A™ =0,230bd % =7,49cm? <14,33cM%..covviii) Vérifiée

e

xx: A" :0,23bd%:10cm2 <1916cm’.................. Vérifiée

e

2. Vérification des contraintes a I’ELS

0s=172,8 KN/m

q,L’
8

Ona:M, =

En travée: M=0,85 Mg

Sur appuis : M,= 0,50 Mg

Tableau VIl.11.vérification des contraintes

Q|

Mser As As’ Obc O-bc Os
Sens Obs
(kNm) | (em?) | (em?) | (MPa) | (vmpa) | (MPa) | (MPa)

Y-y 535,37 | 26,89 | 12,06 | 4,9 15 195,6 201,6 OK
Travée

X-X 752,02 | 37,2 16,08 | 5,1 15 198,9 201,6 OK

Y-y 314,92 | 15,24 | 18,85 | 3,3 15 199,2 201,6 OK
Appuis

X-X 442,36 | 22,24 | 25,13 | 3,4 15 191,0 201,6 OK

2-Armatures transversales

»CBA 93
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LA T -03RK
b, S, 08f,
* S, < Min(0,9d;40cm)

(K =1pas de reprise de bétonnage)

Ao s 0.ampa
bOSt

> RPA99 modifie en 2003

« X > 0,003b,
St

*S, < Min(% ;12¢,j ............. Zone nodale

Zone courante

Wl
<
g

. (h_ b
¢tSMm(£’¢"EJ et ¢, 2

Avec :
& : diamétre minimum des armatures longitudinales.

@;: diamétre minimum des armatures transversales

AN:

fe=400 MPa ;t,=0,97 MPa ;fws=2,1MPa ;d=103,5cm.

a. Espacement des armatures transversales

Tableau VIl.12.espacement transversales des nervures

Section
[cm?] Zone St RPA99 [cm] St CBA 93 [cm]
cm

St choisit [cm]
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Courante 57,5 25
60 x115 40
Nodale 16,8 15
80 x115 Courante 57,5 40 25
Nodale 16,8 15
b. Choix des armatures transversales
Tableau VII.13.choix des armatures transversales des nervures
Section St ) A: calculée A: choisit Choix des
Zone D b
[cm?] [cm] [cm?] [cm?] arres
60 X115 courante 25 10 4,5 4,71 6T10
nodale 15 2,7 4,71 6T10
80 x 115 courante 25 10 6 6,28 8T10
nodale 15 3,6 6,28 8T10

c. Justification des armatures transversales

A[;fe > 0,4MPa =0,40 MPa

~t
Sens x-x :
- Zone courante 1,256 MPa > 0,40 MPa.................. Vérifié.
-Zone nodale 2,09 MPa > 0,40 MPa ...c.ccceuu... Vérifié.
Sens y-y :
- Zone courante 1,256 MPa > 0,40 MPa.................. Vérifié.
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-Zone nodale 2,09 MPa > 0,40 MPa .......ccco..... Vérifié.

VII.7.9 .Armature De Peau

Pour les poutres de grande hauteur, il y a lieu de prévoir une armature de peau

dont la section dépend du préjudice de la fissuration .En effet on risquerait en I'absence de ces
armatures d’avoir des fissures relativement ouvertes en dehors des zones armées par les
armatures longitudinales inférieures et supérieures .Pour ces armatures, les barres a haute
adhérence sont plus efficaces que le ronds lisses

Pour les batiments cas général on a 3 cm? / m pour les armatures de peau

VII.8. Etude Du Voile Périphérique

VII.8.1. Introduction

Notre structure comporte un voile périphérique qui s’éleve du niveau de fondation jusqu’au
niveau du plancher de RDC.

VII.8.2. Pré dimensionnement

Pour le pré dimensionnement du voile périphérique, on se réfere aux prescriptions de I'RPA99
modifié en 2003, qui stipule d’apres I'article 10.1.2. [2] (page 80)

e Les ossatures au dessous du niveau de base comportent un voile périphérique continu entre le
niveau de fondation et le niveau de base
e Ce voile doit avoir les caractéristiques minimales ci-dessous
v’ Epaisseur e 215 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
dans les angles.
Avec: B Section du voile.
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VII.8.3. Evaluation Des Charges

On considére le voile comme une dalle pleine reposant sur 4 appuis et qui supporte les charges
horizontales dues aux poussées des terres. On considére le trongon le plus défavorable.

L,=3,15-0,5=2,65m ;Ly=6,00-0,6=5,40m.

Les charges et surcharges prise uniformément répartie sur une bande de 1m se situe a la base du

voile (cas le plus défavorable).

BAEL91 modifié 99, la charge de poussées des terres est données par

Q=A.y.H

Avec:
Q = Contrainte a la base sur une bande de 1m.
A = Coefficient numérique en fonction de I'angle de frottement interne.
vy = Poids spécifique des terres (yn=21,90kN/m?3).

H = Hauteur du voile (H=2,65m).
@=40°6= A= f(go)ztgz(%—%j =0,2116

DoncQ = Ay.H =13,20kN/ml = Q, =1,35Q =17,82kN /ml
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l2=2,65m e=0.20

Ly =5,40 m

Figure VI.7.Vue illustrant les dimensions du panneau le plus sollicité
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VI1.8.4. Effort Dans La Dalle

L— = @ =0,49 > 0,4 = La dalle travaille dans les deux sens.
L. 540

y
Hz= 0,098 ; w,= 0,2500

M, = 1,Q,L% =50,92kNm
M, = u,M, =12,73kNm

e Moment en travée
Mtz:O,SSMZ: 43,28kNm
Mt,=0,85M,=10,82kNm
e Moment sur appuis

Max=May= 0,5M,=25,46kNm

VII1.8.5. Calcul Du Ferraillage
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b=100cm ;h=20cm ;d=18cm ;on.=14,17 MPa ;

Tableau VII.14 : Ferraillage du voile périphérique

M. ASI Ascal Asadp ESp
Sens Choix
(kNm) (cm?) (cm?) (cm?) (cm)
Travée z-z 43,28 0 7,77 2x6T14 2x 9,24 20
v-y 10,82 0 1,86 2x5T10 2x 3,93 25
z-z
Appuis 25,46 0 4,45 2x5T12 2x 5,65 25
y-y

VI1.8.6.Conditions Exigées Par Le Rpa99/Version 2003

Le RPA99 préconise un pourcentage minimum de 0,1% de la section dans les deux sens et
sera disposé en deux nappes.

As,., > A;=0,1% .100.20 = 2,0 cm?

As,., >Ay = 0,1% .100.20= 2,0 cm?
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VII.8.7.Vérification nécessaires

1-. Condition de non fragilité

. . L
AZA™ A;"“=p{3——*}@
A =AM A = pobh

Am'n
Z
po=0,0008 pour les barres de FeE400

A, =9,24cm? > A" = 2,00cm®
En travée )
A, =393cm* > AT =1,6cm’

A, =5,65cm* > Al = 2,00cm?

Sur appuis )
{Ay =5,65cm? > A" =1,60cm?

2- Vérification De L’effort Tranchant

max
On doit vérifier que 7, =

T
7, =005f, =

= 0,0008(

1,25MPa

5 265

0

A;,”i” =0,0008x100x20 =1,6cm?

100x 20

=2,00cm?
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T q,L,L,
©2L,+L,

T :%:15,74 KN

y

=23,83 KN

T = Max(T,; T, )= 23,83kN

_ 46,62.10°

7, =—— =012MPa <125MPa..................... Verifiee
1000x200

3- Vérification a L’ELS

a. Evaluation des sollicitations a I’ELS

I'—2:0,49>0,4:>{

y

L 41, =0,3580
Q.. =13,20kN/ml

M, = u,M, =336kNm

y

Mt, =0,85Mz =7,98kNm

e Moment en travée
{Mty =0,85My = 2,85 kNm

e Moment sur appuis az=May=0,5M;=4,7 kNm

b. Vérification des contraintes

Il faut vérifier que o, <o, =0,6f_,, =15MPa

Tableau VII 15 : Vérification des contraintes a I’ELS

u, =0,1013 {M , = 11,Q, L2 =9,39kNm

Sens Meer As(cm?) | Y(ecm) Obe Ope

O

Q|

Obs
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(kNm) (MPa) (MPa) (MPa) (MPa)
Travée | XX 7,98 9,24 5,3 1,7 15 57,3 20,6 | OK
y-y 2,85 3,93 3,80 0,9 15 46,5 201,6 oK
X-X
Appuis 4,7 5,65 4,30 1,2 15 54,3 201,6 oK
y-y

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.

h M,

—_—>

I;]Z 210M21 0,075>0,0424..................Vérifiée

= > Ea_s — {0,075 > 0,02830,037........ Vérifiée
g 291.10* <5.10°.............. Vérifiée

A_2

bd ~ f,

Les trois conditions sont vérifiées donc le calcul de la fleche n’est pas nécessaire.
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VII.8.schéma de ferraillage

1-radier
Partie 1
| 10T20/ ml 5T16+5T14/ ml
\
(=
©
o'S
5T16+5T14/ ml 5T16+5T14/ mi -
4chaises T12/m?
0.80 5.20 0.80

Figure VI.8.ferraillage du radier de la partie 1

Partie 2

4T20+3T16 7T16/ ml
| | @
AN AN colm
® & -} ® [~} [} ] [} ® ® ® @ =1
4chaises T12/mz2
0.70 4.70 0.70

Figure VI.9.ferraillage du radier de la partie 2

0.80 0.80
8T25+8T16 WWHM
) I T B
CadT10
L L
] CadT10 N 2T12
- = « 2T12 — ‘ 4T16 250
T 8T20 Tl 8T20




2-nervure

Partie 1

Sens longitudinale (y-y)

Sens transversale (x-x

Partie 2

Sens longitudinale (y-y)

6120 61720

11 4T16 AR
L()) ()
] CadT10 — CadT10
— 2T12 — 2T
) 2T14
eresel o6 ereed o1
EN TRAVEE SUR APPUI

Sens transversale (x-x)
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CONCLUSION

Ce travail nous a permis de voir en détails I'ensemble des étapes a suivre dans le calcul d'un

batiment, ainsi que le choix de ses éléments, donc la conception de I'ouvrage.

Notre batiment étudié se caractérise par des irrégularités en plan et en élévation et est destiné a
remplir des fonctions différentes. aussi I'utilisation de deux types de planchers (a corps creux et dalle

pleine).

Présentement, le séisme en tant que chargement dynamique reste |'une des plus importantes et
dangereuses actions a considérer dans le cadre de la conception et du calcul des structures. Par
ailleurs, la modélisation de la structure nécessite une bonne maitrise des méthodes d'analyse des
structures, notamment la méthode des éléments finis. Elle requiert aussi une bonne compréhension

de l'utilisation du logiciel de calcul a savoir le sap 2000 v.17.

Le renforcement du batiment contre |'effet du séisme a nécessité I'ajout des voiles dans les deux
directions, mais malgré les multiples essais, un mode de rotation apparait aprés le mode
fondamental (mode de translation x-x). Cela pourrait étre du au fait que nous n'avons pas ajouté des

voiles a la partie circulaire, car il fallait préserver son aspect fonctionnel (plateau libre).

L'utilisation du logiciel sap 2000 v 17 permet de contrOler la densité du maillage, et donc

d'augmenter la précision des résultats mais cela n'est pas sans effet sur la durée de calcul.

Le pré dimensionnement des éléments n'est que temporaire lors du calcul d'une structure. Dans

notre cas, ce sont des structures auto stables qui ont été prés dimensionnées.

L'effet de la variation de la température sur la réponse de la structure a été considéré dans la
présente étude. Les efforts additionnels déduits de I'étude thermique n'ont pas influencé sur les

guantités d'armatures déduites de I'étape de ferraillage.
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