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Introduction page 1

Le présent travail est une étude technique de Conception, dimensionnement et de
Vérification d’un batiment (R+8) a usage d’habitation a MEDEA sous deux systemes de
contreventement

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

- Présentation de I'ouvrage avec précision des caractéristiques mécaniques des matériaux utilisés et
la conception de contreventement du batiment, ainsi que le calcul des éléments secondaires (planchers,
escaliers, ...); cette étape fait 1'objet des chapitres
I, I et Il

-Détermination des caractéristiques géometriques et mécaniques de la structure (centre de masse,
centre de torsion, I'excentricité,). Pour I'étude dynamique, on a opté par logiciel ROBO 2010 comme

outil de conception; cette étape fait I'objet de chapitre V.

-comparaison d’effet de deux systémes de contreventement sur la réponse de la structure ; cette

étape fait I'objet de chapitre V

-Etude des éléments résistants sous l'action des différentes combinaisons des efforts verticaux et

horizontaux et I'adoption du ferraillage de la structure; cette étape fait I'objet du chapitre VI.
- Estimation des sollicitations envisagées au niveau de l'infrastructure, choix de type de fondation le
plus convenable, calcul et au ferraillage de I’ensemble des éléments qui assurent la stabilité de

superstructure, c’est I'objet du chapitre VII.

-On terminera le travail par une conclusion générale
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111/ CALCUL DES ELEMENTS SECONDAIRES

111 .1/L’ACROTERE:

L’acrotére est un élément non structural en béton armé, considéré comme étant une console

encastrée au plancher terrasse de 10 cm d’épaisseur et 70 cm de hauteur, il est soumis a son poids
propre et une surcharge de 1 KN/m due a la main courante.

111 .1 .1/ Charges et surcharges:

e Poids propre : [(0.1x0.7) + (0.07 x0.12) + (MZO'12 Erreur ! Signet non défini.)] x25 =

2.005 KkN/ml.
e Revétement : 2(0.015x0.7x18) = 0.378 kKN/ml.

D’ou G = 2.383 kN/mi

Main courante : Q = 1kN/m

M
1012 TN
=5 -
=
|
—
a) Schéma de l'acrotére b) Schéma statique de
Fig. I11-1: L'acrotére
111 .1.2/Calcul des efforts:
-A/I'E.L.U:
e Effort normal : N,=1.35x G =3.22 kN.

e Moment d’encastrement : M, = 1.5xQxh =1.05 kN.m
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e Effort tranchant : Ty =1.5xQ = 1.5KkN.
-B/I'E.L.S:
e Effort normal : Ns = G = 2.383 kN.
e Moment d’encastrement : Ms=Q x h=0.70 KN.m
e Effort tranchant : Ts=Q =1kN.
111 .1.3/Calcul du ferraillage:
Le calcul du ferraillage se fera en flexion composée avec situation durable.
Tableau I11.1: Les Données A L’E.L.U.
Données
foos 25 MPa H 10cm
fiog 2.1 MPa D 7.5cm
fe 400 MPa C 2.5¢cm
Cb 14.2 MPa c 2.5¢cm
Noc
7.acm
2.5com . S—
100 em
fo 348 MPa B 100 cm

e Calcul de I'excentricité:
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M, = & , 80 = 32.60cm
N 3.22

u

€y =
Ou I'enrobage est: c=c’=2.5 cm

On a e;=32.60 cm > g—c = % —2.5=2.5cm

Donc le centre de pression se trouve a I'extérieur du segment limité par les armatures, alors

On a une section partiellement comprimée.

Fig I11-2 : section de I’acrotére

e Calcul du moment de flexion :

e: distance entre le point d’application de N et le centre des armatures tendues.
e =eg + (Erreur ! Signet non défini.-c) = e=0.351m.

Mi;=Nxe=M;=113kN.m

e Calcul des armatures verticales:

Le calcul se fait en flexion simple:

M ,
p=———= p=0013<p=0392=A; =0.
bxd“xo,,
Donc : 3 =0.994
Mf
A=—— = A;=0405cm?
L xdxoy
N : effort de compression, alors : A=A - 103‘ = A =0.31cm2(0.312 cm?)
O-S
Et A=A;= A=0
A=0.31cm?
Donc:
A'=0

e Condition de non fragilite: [1]

_ B 10x100
1000 1000

=1cm? > A=0.40cm?

Amin

Donc: A=An, =1.00 cm?



Chapitre I11: calcul des éléments secondaires

page 33

On adoptera: A=4HA8=2.01cm?

e Armatures de répartition:

Ona: %sArsgjo.SsAr <1.005

Donc, on prendra: A, =4 HA 6 =1.13 cm?

e Espacement: [1]
S, =25cm < S, =min[3h =30cm;33cm]=30cm.

S, =20cm<S . =min[4h =40cm;45cm]=40cm.

minr

111 .1.4/ Vérification & I'E.L.S:

Données: Nger = 2.383 kKN

Mger = 0.7 KN.m.

e Calcul de I'excentricité:

M : ?
Ona e, =—* = 0.7>107 _ 29.37cm
N 2.383
h
E_C =5-25=25cm<e, =29.37cm
Par ailleurs, on doit vérifier I'inégalité ci-contre : e > e
B,xv,

Ol: Bo=bxh+15(A+A") = B,=1030.15cm?.
1 _bh? ,
vy = B—[T +15 (A'xc + Asxd ) ]= v 1= 5.073cm.

0

02:h-u1:>1)2:4.927cm.

= % W13+vY) +15[A (V2 -C) 2+A'(v1-C") 2] = | = 8516.26 cm?.

Alors: s =1.678 cm. Donc :

><U2

0

I . . .
go=29.37 cm.> —%—=1.678 cm =>Alors, on a une section partiellement comprimée.

OUZ

Gbﬁab

Py (fissuration préjudiciable)
Gs - Gs

Il faut vérifier que: {
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N
=kx avec k=—
O_u Gb yl SG‘

o.=15k(d-y,)

On va calculer y; a l'aide de I'équation suivante:

NS-E-I‘
—hg C
Y22+ pys + q = 0......."*" Tels que:
p=-3c°+ QOTA (d-c) = p=-1724.04 cm? c <0 Y250
et q=-2¢°- 99A (d-c)®>= q=27109.14 cm?. ¥1 |
b . ¥ ] |

Fig. I11-3: Section de B.A & I'ELS

Ou:  c: Ladistance entre la fibre la plus comprimée du béton et le point "c" et puisque "N" est un

effort de compression donc " c=h/2 —e=-24.37cm < 0",

D’ou I’équation "*" devient : Yy, + (-1724.04) y, +27109.14 =0

Erreur ! Signet non défini.

acos(%j = 26.41cm

Les racines de 1’équation sont : y,= acos( % N 120) _ —47.85cm

a cos(% + 240) — 21.44cm

On va résoudre I'équation précédente, tout en respectant la condition suivante :

O<yi=y,+c<h

y1: distance entre la fibre comprimeée de béton la plus éloignee et I'axe neutre.
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Finalement, on trouve :

y2 =26.41 cm
y» =-47.85cm rejetée comme valeur (< 0)
y, =21.44cm rejetée comme valeur (y,+c < 0)

D’ou alors : 0 <y; =26.41 + (-24.37) =2.04cm<h =10 cm

Donc on prend : y, = 26.41 cm.

N
Enrevancheona: k= —

S

XX

Avec ; S, = Erreur ! Signet non défini. S,,=43.46 cm®

2383
43460

Donc: op = ky1:54.83x10'3 X204 = o0,=1.12 MPa
Et :os=15k(d-y;)=15 X54.83x10° x (75 -20.4) = o5 = 44.906 MPa

Donc, on obtient :

D’oualors: K — — K =54.83x10°N /mm®

65=0.13 MPa < o= 0.6 f.25 = 15 MPa (CV).

05=44.906 MPa<z =M inEfe =266.67 MPa;110,/nf , =201.633M Pa} =201.633MPa(C.V)

Donc on adoptera la section calculée a I'E.L.U.

111 .1.5/Vérification de I'effort tranchant: [1]

La section d'armature tendue doit étre capable d'équilibrer I'effort de traction "F" qui est égale a:

T=V, - M, =1.5—&:>T=—14.05<0
0.9xd 0.9x0.075

Alors les armatures tendues ne sont pas soumises a aucun effort de traction, donc pas de vérification

a faire.

e Vcérification de la contrainte de cisaillement du béton: selon CBA art A.5.1.1[2]

On doit vérifier que: 7, <7 telles que:

V,  15x10°

u

T, = = =0.02 MPa
“ bxd 1000x75
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Et: T=min[0.15 fczs; 4 Mpa ] =2.5Mpa (lafissuration est préjudiciable)
7

D’ou alors : T, = 0.02 MPa< T,= 2.5MPa

Donc le béton seul reprend I'effort de cisaillement et les armatures transversales ne sont pas

nécessaires.

111 .1.6/ Vérification de I'acrotere au_séisme : [1]

Les éléments secondaires de la structure doivent étre calculés sous l'action des forces, suivant la
formule:
Fp=4.A.Co.W,. (Art.6.2.3)

A: coefficient d'accelération;

A = 0.15 [Modificatifs et compléments aux RPA99 (groupe d'usage 2, zone 11, )]
C,: facteur de force horizontal,

C,=0.8 (R.P.A99 page 43 tab. 6.1)

W,: poids propre de I’acrotere pour une bande de 1m de langueur.

W,,= 2.383 kN.

D’ou: Fy=4x0.15 x 0.8 x 2383 = F, = 1.14 kN < Q = 1.5kN......... (C.V)

Donc l'acrotére résiste a la force horizontale.
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Fig. 111-4: Ferraillage de I'acrotére

I11.2/planchers a corps creux

Ce type de plancher est trés couramment utilis¢ dans les batiments d’habitation et

d’administration

Le plancher est de hauteur: h; = 16+ 4 = 20cm, il est constitué par un corps creux qui repose sur
des poutrelles préfabriquées de dimensions (20 x 65) cm? et une dalle de compression supérieure en
béton de 4 cm d’épaisseur coulée sur I’ensemble de poutrelles entrevous qui lient lieu de coffrage

(coulé sur place).

Le calcul des planchers se fait exclusivement sous 1’action des charges verticales et pour les

plancher a corps creux, le calcul se fera pour deux éléments :
% Les poutrelles

®,

% La dalle de compression

111 .2.1/Calcul des poutrelles:

Les poutrelles sont préfabriquées, elles sont calculées par les sollicitions (G, Q), la surface

revenant a chaque poutrelle est S = 0.65xL, on dispose les poutrelles dans le sens de la petite portée

On a trois types de poutrelles, le premier type a une seul travée et le deuxiéme a deux travées et
la derniere a trois travées, le calcul des poutrelles s'effectue selon deux étapes:

v/ Etape 1: avant coulage.

v' Etape 2: apres coulage.
Premiere étape: avant le coulage de la table de compression :

La poutrelle avant coulage est une poutre isostatique

Cette étape consiste a enrober les armatures inférieures par coulage du béton dans la partie

inférieure, on aura comme résultat une section rectangulaire de (b x h) = (12 x 4) cm?, généralement
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avec les armatures supérieure de montage, Ia poutrelle est donc simplement appuyée, supportant son

poids propre, le corps creux et la charge due au poids de I'ouvrier.

111 .2.2/Evaluation des charges et surcharges:

A- Charge permanente:
- Poids du corps creux: G; = 0.65 x 1 =0.65 KN/ml.
- Poids de la poutrelle: G, = 0.12 x 0.04 x 25 = 0.12 KN/m.

Donc: G=G; +G,=0.12 + 0.65 =0.77 KN/ml.

G
EI /// | N S B B B B A I O S |
-

12 cm

LY

*

Fig. 111-2.1: Schéma statique de la poutrelle

Q = Max [1 KN (au milieu de la poutrelle) ; 0.5 KN/ml de portée]

Q = Max [L KN ; 500 x 3.25] — Q = 1.625 KN.

2 2
ATE.LU, ona: N\, = G >;|— _ 0.77(;’33.25)

=1.017 KN.m

_GxL _0.77(3.25)
4

M, —0.626 KN.m

M,=135M,+1.5 MQ =3.353KN.m

M,  3.353x10°

H= Gbxbxd2 _12><14.2><(3)2

=2.186 > Mu =0.392
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Les armatures comprimées A' sont nécessaires, cependant la section est faible, pour cela on
prévoira des étaiements pour aider la poutrelle a supporter les charges qui lui reviennent avant

coulage de la table de compression.

Etalar le béton
% oa &n portant des
. E‘_ B appuis vers le
= canire
sable oent grawier

Fig. 111-2.2: choix de disposition des

I11. 2.3/ Calcul des étaiements:

C'est a partir du calcul du moment qu'on pourra déterminer le nombre d'étaiements, on
commence par la disposition d'un seul pied droit au milieu, on détermine alors "u" pour la comparer
avec "W", si ce coefficient est supérieur au premier donc un seul pied droit suffira, sinon on ajoutera

un deuxiéme et ainsi de suite jusqu'a I'obtention une valeur de p inférieur a "w"

- Pour un seul étai au milieu : Q (EN) Q (KN)
* * L 4 * 1 * # L * * L ¢
1625 m 1625 m
G =0.77 KN/ ml . e 5

Q =Max [1 KN ; 0.5%1.625 KN]
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“Q = Max [T KN ; 0.81I25

KN]=0.8125 KN
Q Q Q
M =0.254 KNm;
oK EREEEERE R NN R RN
M, =0. m 1.08 m 108 m 1.08 m
M, =0.838KNm d’ou ’ ' '
0.838x10°
- _0.546 =0.392
3 12x14.2x(3)? K
(c.n.v)

On ajoute un autre étaiement.

- Pour deux étais :

G =0.77 KN/ ml
Q=1KN/ml.

M. =0.112KN.m; |\/|Q =0.27KN.m
|\/|u =0.56KN.m
n=0.365< H =0.392 (c.v)

Alors il faut prévoir deux étaiements le long de la travée espacés de 1.08 m pour que la

poutrelle supporte les charges avant coulage de la dalle de compression.

Lisse haute contreventée

h <4 m sulvant type d'étais

.

Lisse basse Pose sur sol résistent
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Fig. 111-2.3: Schéma statique de la poutrelle

Deuxieme étape : apres le coulage de la table de compression :

La poutrelle est considérée comme une poutre continue.

a) Méthode de calcul :
On utilise la méthode forfaitaire si les éléments remplissant les conditions suivantes :

- La surcharge d'exploitation Q ne doit pas dépasser le double de la charge permanente ou bien

5000 N/mm?2,

2G
Q<
5000N / mm

- Les moments d'inertie de toutes les travées doivent étre égaux et le rapport entre les travées
successives doit étre compris entre 0.8 et 1.25

- La fissuration est peu nuisible.

b) Exposé de la méthode forfaitaire :

o= Q
G+Q
1.05 M
1)Mt+MZMMax 0
2 1+0.32) M,

1.2+0.3a) M, Si la travée est de rive

Z)Mt 2 M Max
+0.3a M, Si la travée est intermédiaire
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3) Pour Tes appuis:

M,>0.6M,---eemeereeennes Poutre a deux travées
M, >05M; --oooeeereennns Appuisvoisin des appuis de rive.
M,204Mg-ooevenennnns Appuisintermédiaires.

Pour les appuis de rive on prend M, =0.2M,,

Avec :

M; : Moment en travée.

M,, : Moment max sur l'appui gauche.
M. : Moment max sur lI'appui droit.
M, : Moment a I'appui.

2

Moment isostatique Mo= (KN.m)

M,-M, PL M,-M,

T, =T, +——= +
L 2 2
Toor Ma=M._ PL M,-M,
L 2 2
Avec :

T, : effort tranchant a gauche de la travée.
T. : effort tranchant a droite de la travée.

+ Remarque :

Si la méthode forfaitaire n'est pas applicable on fait appel a la méthode de Caquot

I111. 2.4/ Calcul des poutrelles apreés le coulage de la table de compression

On a trois types de poutrelles a calculer

+ Poutrelle a trois travées

Figure 111.2.4: Schéma statique de poutrelles a trois travées
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+ Poutrelle a quartes travées

ANNYVANRYVANRYVANERVAN

-t +——»
2,65 2,65 2,95 2,60

Figure 111.2.5: Schéma statique de poutrelles a quartes travées

+ Poutrelle a neuf travées

ANYVANRYANRYANEYANRYANEYVANVANEVANVAN
b E— - L L 4 -4 - L -
2.60 2,95 2.65 2,63 2.80 2.65 2,65 2.95 2.60

Figure 111.2.6 : Schéma statique de poutrelles a neufs travées

Tableau I11.2: Charges, surcharges et efforts aux E.L.U et E.L.S.

G kN/m? Q kN/m? Py, KN/m| Pser kN/m

Plancher terrasse 6.6x0.65=4.29 | 1x0.65 =0.65 9.767 4.94
Plancher courant 6.2x0.65=4.03 | 1.5x0.65=0.975 | 6.903 5.01

111- 2-4.1/ Poutrelle a trois travées

Les résultats sont résumés ci apres
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Détermination des moments a I’Etat Limite Ultime

Tableau 111.3: Moments en appuis et en travées des poutrelles

Terrasse

Etage courant

G=6.6kN/m* ; Q=1 kN/m?
P, = (1.35G+1.5Q) x0.65

G=6.2kN/m? ; Q=1.5 kN/m*
Py = (1.35G+1.5Q) x0.65

=6.767 kKN/ml =6.903 kN/ml
o= Q =0.132 o= Q =0.195
+ +
Travée A-B B-C C-D A-B B-C C-D
Mo (KNm) 5,94 5,94 7,36 6,06 6,06 7,51
My, (KN.m) 1,19 2,97 3,68 1,21 3,03 3,75
M ¢ (KN.m) 2,97 2,97 1,47 3,03 3,03 1,50
My> 4,16 3,27 5,15 4,29 3,38 5,32
M= 3,68 3,09 4,56 3,81 3,21 4,72
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112 EM.m 127 EMN.m A0TEMN.m  3.62EN.m 1.47 EN.m

) NS N\ N—
_ NV

416 EMN.m 327 K.m 5.15KN.m

Figure 111.2.7: Diagramme des moments des poutrelles de terrasse a I’état limite ultime.

121 KN.m 303 KN.m 303KN.m  375KNam

N AR JARN /]
r/_\.\/& ﬂ,\_/ﬁ\.

422 EN.m 338 EN.m 532EN.m

Figure 111.2.8: Diagramme des moments des poutrelles de I’étage courant a I’état limite ultime.

Remarque: seules les valeurs maximums en travées et en appuis sont prises en compte.

a. Calcul des armatures longitudinales:

e En travées: M=5.32 KN.m

— h
Position de 1’axe neutre: My= o , Xxhgxbx (d-?(’) =59.07 KN.m

Avec o, = 14.2 MPa, hp= 40mm, b= 650mm, d= 180mm.
Mp=59.07KN.m > M=5.32 KN.m
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L’axe neutre passe par la table de compression; donc le calcul d’armatures longitudinales

s’effectue en flexion simple a I’état limite ultime pour une section rectangulaire

(bxh) = (65x20) cm?
My = 5.32 KN.m

6
M 532x10° _ o o1a

T o, xbxd?  14.2x650x180°

1 =0.018 <y,=0.392 — A = 0 (armatures de compression)

— B =0.991
6

A= 3320 _ g5 g0mny
Pxdxo, 0.991x180x348

On choisira: A= 2HA10=1.57 cm?

Condition de non fragilité:

A = 2;’0235 ~1.3 cm? < A =157 cm® (OK)

e Aux appuis:

Mua =-3.75 KN.m - le béton tendu se trouve dans la partie supérieure, donc le ferraillage se
fait en flexion simple a 1’état limite ultime pour une section rectangulaire (bxh) = (12x20) cm?.

Mua = '375 KNm

6
PP PO 22 L

o, xbxd?  14.2x120x180?

1=0.068 < z1,= 0.392 = A = 0 (armatures de compression)

=B =0.965
6
A = M, _ 3.76 x10 622 mm
pxdxo, 0.965x180x 348
On choisira; Ac= 1HA10= 0.78cm?
Condition de non fragilite:
12x 20

= =0.24 cm® < A =0.78 cm? OK

Ain =005 A (0K)

Détermination des moments a I’Etat Limite service
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D.ETEN.m 2.ITKN.m LITEN.m 288 KN 107 KNm

34 ENm 1382 EN.m 3. T6EN m

Tableau 111.4: Moments aux appuis et en travées des poutrelles

Terrasse Etage courant
G=6.6kN/m*’ Q=1 kN/m* G=6.2kN/m*’ Q=1.5 kN/m®
P; = (G+Q) x 0.65 = 4.94 kKN/ml P, = (G+Q) x 0.65 = 5.01 kN/ml
a=G$Q=O.132 a:G$Q=O.195
Travée A-B B-C C-D A-B B-C C-D
Mo (KNm) 4,34 4,34 5,37 4,39 4,39 5,44
My, (KN.m) 0,87 2,17 2,69 0,88 2,20 2,72
M ¢ (KN.m) 2,17 2,17 1,07 2,20 2,20 1,09
Mg> 3,04 2,39 3,76 3,11 2,45 3,86
Mp> 2,69 2,25 3,33 2,76 2,33 3,43

Figure 111.2.9: Diagramme des moments des poutrelles de terrasse a I’état limite de service.

0.8 KN m 122EN.m 21212 EMN.m 2 T71EN.m 1.00EN.m
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Figure 111.2.10: Diagramme des moments des poutrelles de I’étage courant a I’état limite de service.

My =3.86 KN.m; M3 =2.72 kN.m
e En travées:

o, = M . o5 =061 ,, =15MPa

Mser= 3.86 kKN.m ; A, = 1.57 cm?; d=18cm.

Calculdey :

by2 +30 (A+A) y,-30 (A'x ¢ +Axd) = 0, (As = 0)
65y +47.1y,-847.8=0

=y, =3.26 (Avecy, €[0,d[)

|

:g S +15A (d - y,)* =5867.31cm’

6
k=M _ 386x10° 4 pean/mm?

l, 5867.31x10°

o, = kxy; = 0.066x32.6= 2.15 MPa< o, =15 MPa.  (CV)

e aux appuis:

o, = M , o =0.6f,,, =15MPa

Mger= 2.72 KN.m ; A, = 0.78 cm?; d=18cm.

Calcul dey :

by? +30 (A+A) y,-30 (A’xc’+Axd) = 0, (As = 0)
12y?+23.4y,-3942=0

=y, = 4.84 (Avec: y, €[0,d[)

Zgﬁ +15A,(d —y,)? =2479.79 cm?

I,
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6
k = Mser 2.72x10 =0.12N/mm®

I, 2349.72x10°

o, = kxy; =0.12x4.84 = 058 MPa< o, =15 MPa.  (OK)

Conclusion: les armatures déterminées a 1’état limite ultime conviennent.

Détermination des efforts tranchants a I’Etat Limite Ultime:

Tableau.l11.5 : Efforts tranchants des poutrelles.

Terrasse Etage courant
Travées A-B B-C C-D A-B B-C C-D
To (KN) 8,97 8,97 9,98 9,15 9,15 10,18
Tw (KN) 8,07 8,97 11,08 8,24 9,15 11,31
Te (KN) -9,56 -9,11 -11,82 -9,78 -9,32 -12,09
1108 EN.m
BOTEN.m BOTEN.m
ST g T
-11.81 EN.m

DSEEN.m £.11 EN.m
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Figure 111.2.11 : Diagramme des efforts tranchants des poutrelles de terrasse a I’état limite

1131 Ki.m
B.24KN.m 015 KN.m
-878 KN.m £32 KN.m -12.09KN.m

Figure 111.2.12 : Diagramme des efforts tranchants des poutrelles de I’étage courant a I’état limite

a) Verification de la contrainte de cisaillement :  selon CBA A.5.1.1 [2]

V, 12.09x10°

u

To7h, xd 120180

=0.56 MPa

On considere que la fissuration est peu nuisible

02 f
T,=Min c28 — 3 33MPa;5MPa|=3.33MPa
Y,
1, =056 MPa< T, =3.33MPa (OK)

b. Calcul des armatures transversales:

h b
On a: <Min | —;—>:¢, | 2 #<[5.71; 12; 10
¢ < Min {35 10 ¢|} p<[ ]
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On adopt: ¢, = 6mm.

ﬂ_¢t2
4

a = =0.28cm? :n;=2. D’ou A =axn;=0.56cm?

e Espacement:

A 7(z, —0.3x f; xK)
b, xS, 0.9x f,(cosa +sina)
D’apres CBA 93 : 1S, <Min(0.9d; 40cm)

AxTe S 0ampa

X 9

* G, <min[0.9d, 40 cm]=16.20cm

On doit calculer I’espacement :

* At > ’YS(TU_OIS ft28><k)
Do-xS, 09x f (cosa+sina)

Avec k=1 (flexion simple) ; a = 90°.

Ax0.9>< f .
YS(TU -0.3 f tzgx k)X bO

D’OU § < *)

0.56x10% x 0.9x 235

*) = Q < =-1226.09
=3 1.15(0.56 —0.3x 2.1)x120

Puisque la valeur de Si<0 le béton seul peut résister au cisaillement dans ce cas les armatures

transversale ne sont pas nécessaire

A) L 04xb,_04x12_ oo
S, ) T f 235

e

Selon le R.P.A 99 [7.5.2.2]

D’apres RPA 99 version 2003 Art 7.5.2.2 : {Sﬁ >0.003xb
t
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Sﬁ >0.003x12 =0.036cm

t

On adopte S;=15cm

b) vérification au voisinage de ’appui:

Appui de rive: My =5.32 kN.m > 0.9V, xd=1.96 KN.m

—Aucun prolongement a faire.

c) vérification de la compression dans la bielle de béton:

f
V, <04 —28 b, xa
15

a=Min[b—c—2;0.9d]=Min[30-2-2;0.9x18]=16.20cm

=V, =12.09kN < 0.4 x (12—2) x120x162 =129.6 KN (CV)

d) vérification de la contrainte moyenne de compression sur [’aire d’appuis:

f
Onm™ b2Vu <13
0 X a 'yb
3
o = 221209107 54 Mpa<1.3x 22 - 21,667 MPa (OK)
m 120x162 15

v 1.15x12.09x10°
400

XV
A=0.78cm? > £ ; = 0.34cm? (OK)

3

e) verification de la fleche:

On peut se dispenser du calcul des fléches si les conditions suivantes sont réalisées en méme temps;

h > 1 020 _ 0.068 > 0.044 (OK)
L~ 225 295
ho I M hoes> 232 _0047 (OK)
L 15 M, 15x7.51

A _36 1.57 3.6 (OK)

<=2 =0.0073 > =0.009
boxd  f  12x18 400

e

On doit passer au calcul des fleches;
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Mser = 3.86 KN.m; A= 1.57cm?

b (b-b,)h3
= O\ (h=v) |+ 10/ 0
3 by +(h-yy ]+ o

+h,(b—b,)(y—h,/2)? +15A(y —d)’

(Moment d’inertie de la section totale)

by:h* _ (b-by )¢

0 +15A.d

Avec : Y=—2 (Position de 1’axe neutre)
b,.h+(b-b,)h, +15A
A
p= b d ;p=0.73% = B, =0.876 (Tableau).
¥
— Mser -10°

6= ———— =155.92 MPa;
-d-A

1.75x f,,q
dx pxo + oy

P 0.05x f,q

| b
2+3x-2
( Xb)p

(Déformation instantanée);

A, = %2,, (Déformation de longue durée).

|
I, =112
1+A,u

|
I, =1.1—2

1+ Au

Module de déformation longitudinal instantanée E;=110003/f

Module de déformation longitudinale de longue durée E,= 37003/ f_,;

f_ '\/ISSI’XL2 f_ I\/ISEI'XL2
' 10xE; x1; Y 10xE, x1,
Af, = f,— f,
L 2950

=——=——>=59mm
Fan 500 500

Tableau.ll1.6: Valeur de la fleche
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A (cm?) | Mg (KN.m) p os (MPa) R Ye (cm) lo (cmy)
1.57 3.86 0.0073 155.92 0.45 10.78 34017.98

I5 (cm?) Iy cm®) | Fi (mm) | Fv(mm) | AF (mm) | Fagy (MM) | AF < Fagn
10590 18593.68 0.98 1.67 0.69 5.9 Oui

111 .2-4.2/ Poutrelle & quatre travées

Les résultats sont résumeés ci apres

YVvy
fr

IEEETETITIIY
e N

B C D E
r.f

g Il Il I
L T ¥ [

2.65 2,65 2,95 2,60

Détermination des moments a I’Etat Limite Ultime

Tableau I11.7: Moments en appuis et en travées des poutrelles

Terrasse Etage courant
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172EMN.m 23BEMm 224 EN.m

FEEEMN.m  2BSEMN.m

1.14EKN.m

G=6.6kN/m* ; Q=1 kN/m*
P, = (1.35G+1.5Q) x 0.65

G=6.2kN/m* ; Q=1.5 kN/m*

P, = (1.35G+1.5Q) x 0.65

= 6.767 kN/ml = 6.903 kN/ml
a=—2 —0132 a=—2 0195
- +
Travée A-B BC | CD D-E AB | BC C-D D-E
Mo (KNm)| 5,94 594 | 7,36 5,72 606 | 6,06 7,51 5,83
Mw (KN.m)| 1,19 297 | 2,94 2,86 121 | 3,03 3,00 2,92
Me(KN.m) 2,97 238 | 3,68 1,14 303 | 242 3,75 1,17
Mi> 4,16 356 | 4,42 4,00 429 | 3,69 457 413
Mi> 3,68 309 | 3,83 3,54 381 | 321 3,97 3,67

Figure 111.2.13: Diagramme des moments des poutrelles de terrasse a I’état limite ultime.
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121 EN.m I03EN.m "4"1&'_\13’ 300 E¥N.m IC‘\:T 1026 117EN.m
410EN.m 3.60EN.m 4.57EN.m 417EN.m

Figure 111.2.14: Diagramme des moments des poutrelles de I’étage courant a 1’état limite ultime.

Remarque: seules les valeurs maximums en travées et en appuis sont prises en compte.

a. Calcul des armatures longitudinales:

e En travées: Mi=4.57 KN.m

— h
Position de 1’axe neutre: M=o p*xhgxbx (d-?o) =59.07 KN.m

Avec o, = 14.2 MPa, hp= 40mm, b= 650mm, d= 180mm.
M=59.07 KN.m > M=4.57 KN.m

L’axe neutre passe par la table de compression; donc le calcul d’armatures longitudinales

s’effectue en flexion simple a I’état limite ultime pour une section rectangulaire (bxh) = (65%20)

cm?

My = 4.57 KN.m

6
e M, - 4.57x10 _-0015
o, xbxd® 14.2x650x180
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1 =0.015<y,=0.392 = A; = 0 (armatures de compression) =3 = 0.992

6
A= My _ ASDAD g gy
Pxdxo, 0.992x180x348
On choisira: A= 2HA10=1.57 cm?
Condition de non fragilité:
A = 250225 =1.3 cm® < A =157 cm’? (OK)
e AuX appuis:

Mua =-3.75 KN.m - le béton tendu se trouve dans la partie supérieure, donc le ferraillage se
fait en flexion simple a 1état limite ultime pour une section rectangulaire (bxh) = (12x20) cm?.
Ma, =3.75 KN.m

6
e M. - 3.75x10 - 0.068
o,.xbxd® 14.2x120x180

1 =0.068 <y, =0,392 — A = 0 (armatures de compression) = = 0.965

M 3.75x10°

As: ua

- = 62.2mm?
Bxdxo, 0.965x180x 348

On choisira: A= 1HA10= 0.78cm?

Condition de non fragilité:

~12x20
1000

Anin =0.24 cm* < A =0.78 cm’ (OK)

Détermination des moments a I’Etat Limite service

Tableau I11.8: Moments en appuis et en travées des poutrelles

Terrasse Etage courant
G=6.6kN/m2 ; Q=1 kKN/m2 G=6.2kN/m2 ; Q=1.5 KN/m2
Ps = (G+Q) x 0.65 = 4.94 kN/ml Ps = (G+Q) x 0.65 = 5.01 kN/ml
o= Q =0.132 a= Q =0.195

+Q G+Q
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Travée A-B B-C CD | DE | AB | BC | CD | DE
Mo (KNm) | 4,34 4,34 537 | 417 | 439 | 439 | 544 | 423
My (KN.m) | 0,87 2,17 215 | 209 | 08 | 220 | 218 | 211
Me(KN.m) | 2,17 1,73 269 | 083 | 220 | 176 | 272 | 085
Mu> 3,04 2,60 322 | 292 | 311 | 267 | 331 | 300
Me> 2,69 2,25 279 | 259 | 276 | 233 | 28 | 266

05T KN .m 1 1TENm 173 KN m 115 EN.m 260 KN m 200 EN.m 0EENm

3.04 KN .m 160 KN.m 322 KN.m 282 ENm

Figure 111.2.16: Diagramme des moments des poutrelles de terrasse a I’état limite de service.

N AN AN
A8 N~ 8 &8 2

2,11 2.67 3.31 3,00 KM.m

Figure 111.2.15: Diagramme des moments des poutrelles de I’étage courant a I’état limite de service.

Mie =3.31 kN.m: M3, =272 kN.m
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e En travees:

—= =7 5, =06f,, =15MPa

Mse= 3.31 kN.m, A, = 1.57 cm?, d=18cm.

Calcul dey :

by? +30 (A+A) y,-30 (A'x c +Axd) = 0, (As = 0)

652+ 47.1y,-847.8 =0
=y, =3.26 (Avecy, [0,d[)

Lo = %yf +15A,(d — y,)? = 5867.31cm’
6
My _ 3310”056 N/mm?

I, 5867.31x10°

o, = k.y1 = 0.056x32.6= 1.84 MPa < o, = 15 MPa. (OK)

e auxappuis:

M Xy~ 061, =15MPa

oy =
b
I

Mser= 2.72 KN.m, A, = 0.78 cm?, d=18cm.

Calculdey :
by2 +30 (A+A) y,-30 (A'xc +Axd) = 0, (As =0)
12y2+23.4y,-3942=0
=y, = 4.84 (Avec: y, €[0,d[)

:% * +15A,(d - y,)? = 2479.79 cm2

Ixx' 1

6
K — M., 2.72x10 _0.12N /mm?

I, 2349.72x10°

o, = kxy; = 0.12x4.84 = 0.58 MPa < o, = 15 MPa. (OK)

Conclusion: les armatures déterminées a 1’état limite ultime conviennent.
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Détermination des efforts tranchants a I’Etat Limite Ultime:

Tableau.111.9: Efforts tranchants des poutrelles.

Terrasse Etage courant

Travées| A-B B-C C-D D-E A-B B-C C-D D-E
To(KN)| 8,97 8,97 9,98 8,80 9,15 915 | 10,18 | 8,97
Tw (KN)| 8,07 9,26 9,61 9,65 8,24 9,45 9,81 9,85
Te (KN)| -9,86 -8,67 | -10,35 | -7,94 | -10,06 | -8,84 | -10,56 | -8,10

205 EN.m 105 EN.m

185 KN.m 285 KN.m
283 K 2.95KN.m 2.95KN.m 183 K

Figure 111.2.16 : Diagramme des efforts tranchants des poutrelles a I’état limite ultime.

Vymax = 10.56 kN.

b. Calcul des armatures transversales:

Ona: ¢<Min {lb—o

35,10;¢.} > $<[5.71; 12; 10]

On adopt: ¢, = 6mm.

2
7p,

a = =0.28cm? :n = 2.

A =a..n;= 0.56cm?

e Espacement:
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D’aprés CBA 93 : <S, <Min(0.9d; 40cm)

AT 0ampa

X O

*S, <min[0.9d, 40 cm]=16.20cm

On doit calculer I’espacement :

- At > ’YS(TU—OB ft28Xk)
Do-xS, 09x f (cosa+sina)

Avec k=1 (flexion simple) ; a =90°.
A x0.9x% fe
v.\t,-03f_xkjxp,

=G < 0.56x10% x 0.9 x 235
7 1.15(0.56 - 0.3x 2.1)x120

pou § <

™)

A y(z, —0.3x f; xK)
b, xS, 0.9x f,(cosa +sin a)

=-1226.09

Puisque la valeur de Si<0 le béton seul peut résister au cisaillement dans ce cas les armatures

transversale ne sont pas nécessaire

ﬁ Z0.4><b0 =0'4X12=0.02 om
S, . f 235

e

Selon le R.P.A 99 [7.5.2.2]

D’apres RPA 99 version 2003 Art 7.5.2.2 : {

>0.003x12 =0.036cm

o>

On adopte S;=15cm

Sﬁ >0.003xb

t
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o Vérifications:

a) vérification de effort tranchant:  selon CBA A.5.1.1 [2]

u

_ 'V, 10.56x10°
To7p,xd  120x180

=0.49 MPa

On considére que la fissuration est peu nuisible

02 f
T,=Min c28 _ 3 33MPa:5MPa|=3.33MPa
Y,
1, =049MPa<T =3.33MPa (OK)

b) vérification au voisinage de ’appui:

Appui de rive: My =3.31 kN.m > 0.9V,d=1.71 kN.m

—Aucun prolongement a faire.

c) verification de la compression dans la bielle de béton:

f
V, <04 | —8 | b,xa
15

a=Min[b—c—2;0.9d]=Min[65-2-2;0.9x18]=16.20cm

=V, =10.56 kN < 0.4 x (%} x120x162 =129.6 kN (OK)

d) vérification de la contrainte moyenne de compression sur l’aire d’appuis:

f
On= ZVU <1.3 c28

b, xa Y,
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3
o =M=1.09MPa<1.3x§=21.667 MPa (OK)
m 120x162 1.5
XV, 3
A=078cmes ot _115x1056x10° 0y o (OK)
f 400

e

e) vérification de la fleche:

On peut se dispenser du calcul des fleches si les conditions suivantes sont réalisées en méme temps;

D L o'20:0.068>O.044 (OK)
L 225 295
h, iM—:o.064> 45T _ o041 (OK)
L 1 5x7.51
A 36 157 _4007<3% 0009 (OK)
b,xd ~ f 12x18 400
Tableau.111.10: Valeur de la fleche
A (€m?) | Mgr (KN.m) p os (MPa) n Yo (cm) | lo(cm®)
1.57 3.31 0.0073 133.71 0.388 10.78 34017.98
I5 (cm®) lyy cm®) | Fi (mm) | Fy,(mm) | AF (mm) | Fagm (Mm) | AF < Fagm
11750.82 19978.53 0.76 1.33 0.57 5.9 Oui
111- 2-4.3/ Poutrelle a neufs_travées
Les résultats sont résumés ci apres
YV VYV VY YV VYT VYUY VYV VYV VYV Yy V¥V VYV ¥V ¥V
G A D A A AR A A A A
Iy B C D E F G H | J
2.60 2,95 2,65 265 290 265 265 2,95 2.60
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LI4KNm IEEMm  I1MENm 165 ENm 165ENm IMENT 35 pNm L BENm
[\\ 1536 EKm A 13 ENm I3 ENm '-"“-“;T\ /].\JSUL-‘D LIHERM g 1 35 KNm

R S A A AR AR AN SR A

400 ENm 442 D 158 KN 1EsEnen 1 ENm I3 ENm IE6ENm 4471 KN m 0 ERm

Détermination des moments a I’Etat Limite Ultime

Tableau I11.11: Moments en appuis et en travées des poutrelles

Terrasse

G=6.6kN/m? ; Q=1 kN/m?

P, = (1.35G+1.5Q) x 0.65 = 6.77 kN/ml

o = Q =0.13
G+Q

Travée A-B B-C C-D | D-E | E-F F-G G-H H-I 1-J

(Mo(KN.m) | 5,72 | 7,36 | 594 | 594 | 6,63 | 594 | 594 | 736 | 572
(My(KN.m) | 1,14 | 368 | 2,38 | 238 | 2,65 | 2,38 | 2,38 | 294 | 2,86
(Me(KN.m) | 2,86 | 2,94 | 238 | 238 | 265 | 238 | 238 | 3,68 | 1,14
M= 400 | 442 | 386 | 386 | 431 | 3,86 | 3,86 | 442 | 4,00
Me> 354 | 383 | 309 (309 345 | 309 | 309 | 383 | 354

Tableau I11.12: Moments en appuis et en travées des poutrelles

Etage courant

Figure 111.2.17: Diagramme des moments des poutrelles de la terrasse a I’état limite ultime.
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G=6.2kN/m* ; Q=1.5 kN/m?

Pu=(1.35G+1.5Q) x 0.65 = 6.90 KN/ml

a= Q =0.19
G+Q
Travée A-B B-C C-D D-E E-F F-G G-H H-I 1-J

(Mo(KN.m) | 5,83 | 7,51 | 6,06 6,06 6,76 6,06 6,06 7,51 5,83

(Mw(KN.m) | 1,17 3,75 | 2,42 2,42 2,71 2,42 2,42 3,00 2,92

(Me(KN.m) | 292 | 300 | 242 | 242 | 271 | 242 | 242 | 375 | 1,17

My> 4,13 4,57 3,99 3,99 4,45 3,99 3,99 4,57 4,13
M> 3,67 3,97 3,21 3,21 3,58 3,21 3,21 3,97 3,67
LITKKm T 1TIENm 1TEKm LWENm 37

101N m A\:ﬂm{_m .._4.._1':]\.:1'.1 o 14N I14HIENm T4TEN e N

Figure 111.2.19: Diagramme des moments des poutrelles de I’étage courant a I’état limite ultime.

Remarque: seules les valeurs maximums en travées et en appuis sont prises en compte.

a. Calcul des armatures longitudinales:

e En travées: Mi=4.57 KN.m
Position de I’axe neutre: MOZE b Xhgxbx (d-h?‘)) =59.07 KN.m

Avec o, = 14.2 MPa, ho= 40mm, b= 650mm, d= 180mm.
M=59.07 KN.m > M=4.57 KN.m

L’axe neutre passe par la table de compression; donc le calcul d’armatures longitudinales

s’effectue en flexion simple a 1’état limite ultime pour une section rectangulaire
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(bxh) = (65%20) cm-

My, = 4.57 KN.m

6
e M, - 4.57 %10 _-0.015
o, xbxd®  14.2x650x180

4 =0.015 < y,=0.392 — A = 0 (armatures de compression)
=B =0.992

6
A - M, _  457x10 _ 73.54mm’
Pxdxo, 0.992x180x348

On choisira: A= 2HA10=1.57 cm?

Condition de non fragilité:

Aﬂin = 2:L00>;?)5 =13 sz < A =1.57 sz (OK)
e Auxappuis:

Mua =-3.75 KN.m - le béton tendu se trouve dans la partie supérieure, donc le ferraillage se

fait en flexion simple a I’état limite ultime pour une section rectangulaire (bxh) = (12x20) cm?.

Ma, = 3.75 KN.m

6
P M. - 3.75x10 _—0.068
o, xbxd® 14.2x120x180

10=0.068 < 1, = 0.392 = A, = 0 (armatures de compression)

— B =0.965
6
A= 3100 g oy
Pxdxo, 0.965x180x348
On choisira: As= 1HA10= 0.78cm?
Condition de non fragilité:
A, = 15;()20 =0.24 cm? < A =0.78 cm? (OK)

Détermination des moments a I’Etat Limite de service
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ableau TIT.13: Moments en appuis et en travées des poutrelles
Terrasse
G=6.6kN/m* ; Q=1 kN/m*
Ps = (G+Q) x 0.65 =4.94 kN/ml
a-—2 _013
G+Q

Travee A-B B-C C-D D-E E-F F-G G-H H-1 I-J
(Mo(KN.m)

4,17 5,37 4,34 4,34 4,84 4,34 4,34 5,37 4,17
M (KN.m)

0,83 2,69 1,73 1,73 1,94 1,73 1,73 2,15 2,09
(M¢(KN.m)

2,09 2,15 1,73 1,73 1,94 1,73 1,73 2,69 0,83
M=

2,92 3,22 2,82 2,82 3,15 2,82 2,82 3,22 2,92
M=

2,59 2,79 2,25 2,25 2,52 2,25 2,25 2,79 2,59

05 KNm e L ENm 1#ENm LISENT 18500 I
108 ENm Lmigee L S-I_h-n] — ImERm DR P b
AN AN/ N AT AT K
SNJEN A \_/,g\/& \/&\_/ FANNIZZANNGY/ANNG/A
191 ENm

19 ENm TEIENm 1M IS ENm 151ENm ITIENm 151 ENm

Figure 111.2.19: Diagramme des moments des poutrelles de terrasse a I’état limite ultime.

Tableau I11.14: Moments en appuis et en travées des poutrelles
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Etage courant

G=6.2kN/m* ; Q=1.5 kN/m*

Ps = (G+Q) x 0.65 = 5.01 kN/ml

o= G?Q =0.19
Travée A-B B-C C-D D-E E-F F-G G-H H-I 1-J
(Mo(KN.m)
4,23 544 | 4,39 4,39 4,90 439 | 4,39 5,44 4,23
Mw(KN.m)
0,85 2,72 1,76 1,76 1,96 1,76 | 1,76 2,18 2,11
Me(KN.m)
2,11 2,18 1,76 1,76 1,96 1,76 | 1,76 2,72 0,85
Mu=
3,00 3,31 2,89 2,89 3,23 2,89 | 2,89 3,31 3,00
M2
2,66 2,88 2,33 2,33 2,60 2,33 | 2,33 2,88 2,66
0.85 Kl.m 172KNm IR KHm

1.95 KN.m 1.96 KN.m 2,12 KN.m
2.72KN.m 0.55KN m

AN BX AT DN AT BT DT LK JBNTD

2.00 KM.m 231 KNm 389 EN.m 2gaM.m 323 KN.m 2.89 KN.m 289 EN.m 231 EN.m 2.00 KM.m

Figure 111.2.20: Diagramme des moments des poutrelles de I’étage courant a I’état limite ultime.

My = 3.3LkN.m; M3 =2.72 kN.m

e En travées:
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feos= 25 MPa.

oy, =¥ G _0x6f,,, ~15MPa
|

Meer= 3.31 kN.m, A, = 1.57 cm?, d=18cm.
Calcul dey :
Ona:
by2 +30 (A+A) y,-30 (A'xc'+Axd) = 0, (As = 0)
65y2+47.1y,-847.8=0
=y, =3.26 (Avecy, [0,d[)

(N

= % y; +15A,(d —y,)* =5867.31cm?

6
k=M o 3310”056 N /mme
lo  5867.31x10

o, = kxy; = 0.056x32.6= 1.84 MPa < o, = 15 MPa. (OK)

e aux appuis:

fc28: 25 MPa.

o, = MY D _06f . ~15MPa
|

Meer= 2.72 KN.m ; A, = 0.78 cm? ; d=18cm.

Calculdey :
Ona:
by? +30 (A+A) y,-30 (A xc +Axd) = 0, (As = 0)
12y2+23.4y,-394.2=0
=y, = 4.84 (Avec: y, €[0,d[)

|, = % y? +15A,(d —y,)* = 2479.79 cm?
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6
K= M, _ 2.72x10 i _ 012N /mt
Il 2349.72x10
o, = kxy; = 0.12x4.84 = 0.58 MPa < (?b =15 MPa. (OK)
Conclusion: les armatures déterminées a 1’état limite ultime conviennent.
Détermination des efforts tranchants a I’Etat Limite Ultime:
Tableau.l11.15: Efforts tranchants des poutrelles.
Terrasse
Travée A-B B-C C-D D-E E-F F-G G-H H-1 I-J
To(KN.m) 8,80 9,98 8,97 8,97 9,47 8,97 8,97 9,98 8,80
Tw(KN.m) 7,94 10,35 8,97 8,97 9,47 8,97 8,97 9,61 9,65
Te(KN.m) -9,65 -9,61 -8,97 -8,97 -9,47 -8,97 -8,97 -10,35 -7,94
10.35 KN.m i 961 KN.m
BS7TEN.m  897KNm P47 897KNm 807KNm °61KNm
7.94 KN.m

-8.65 EN.m

-5.16 EN.m

TS L‘L\ l\
RN}

£

BO97ENm -897KNm -947TENm

NN
NI

-387TEN.m 357 EN.m

¢

-154 EIN.m

-10.35 EN.m

Figure 111.2.21: Diagramme des efforts tranchants des poutrelles de terrasse a I’état limite ultime.




Chapitre I11: calcul des eléments secondaires page 71
ableau TIT.16: Moments en appuis et en travées des poutrelles

Etage courant

Travée A-B B-C C-D D-E E-F F-G G-H H-I 1-J

To(KN.m) | 8,97 10,18 9,15 9,15 9,66 9,15 9,15 10,18 8,97

Tw(KN.m) [ 8,10 10,56 9,15 9,15 9,66 9,15 9,15 9,81 9,85

Te(KN.m) | -9,85 -9,81 -9,15 -9,15 -9,66 -9,15 -9,15 -10,56 -8,10

Vymax = 10.56 kN.

b. Calcul des armatures transversales:

h b
On a: <Min | —;—2:¢, | 2 ¢<[5.71;12; 10
¢ <Min {35 10 9’%} p<[ ]

On adopt: ¢, = 6mm.

2
a= ﬁﬁt =0.28cm? : n;= 2.

Figure 111.2.22: Diagramme des efforts tranchants des poutrelles de I’étage courant a I’état limite ultime.
A =a..n;= 0.56cm?

e Espacement:

10.56 EN.m G.66 KIN.m
.10 EMN.m G13EKNm S9135KNm 915KNm  g15KNm

N N
PN gzﬁswu zsw\_\ AFYIS zg\ﬂz

-8.10 EN.m

_ 681 KN.m . . i i
GBS KN.m S15ENm  -815ENm P SISENm SI5KNm 1556 KNm
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D’aprés CBA 93 : <S, <Min(0.9d; 40cm)

AT 0ampa

X O

*S, <min[0.9d, 40 cm]=16.20cm

On doit calculer I’espacement :

- At > ’YS(TU_O.B ft28><k)
Do-xS, 09x f (cosa+sina)

Avec k=1 (flexion simple) ; a =90°.
A x 0.9 x f .
ys (Tu -0.3 f tggx k)X bO

=G < 0.56x10% x 0.9 x 235
7 1.15(0.56 - 0.3x 2.1)x120

pou § < *)

A y(z, —0.3x f; xK)
b, xS, 0.9x f,(cosa +sin a)

=-1226.09

Puisque la valeur de Si<0 le béton seul peut résister au cisaillement dans ce cas les armatures

transversale ne sont pas nécessaire

t f 235

e

(ﬁj L 0dxb _04x12 o,

Selon le R.P.A 99 [7.5.2.2]

D’aprés RPA 99 version 2003 Art 7.5.2.2 : {

Sﬁ >0.003x12 =0.036cm
t

On adopte S;=15cm

Sﬁ >0.003xb

t
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e Vérifications:

a) vérification de ’effort tranchant. selon CBA A5.1.1 [2]

V, 10.56x10°

u

To7p,xd 120180

=0.49MPa

On considere que la fissuration est peu nuisible

02 f
T,=Min c28 _ 3 33MPa:5MPa|=3.33MPa
Y,
1, =049MPa<T =3.33MPa (OK)

b) vérification au voisinage de ’appui

Appui de rive: My =3.31 kKN.m > 0.9V, xd=1.71 KN.m

—Aucun prolongement a faire.

c) verification de la compression dans la bielle de béton:

f
V, <04 —2 b xa
15

a=Min[b—c—2;0.9d]=Min[65-2-2;0.9x18]=16.20cm

=V, =10.56 kN < 0.4 x (f—zj x120x162 =129.6 kN (OK)

d) vérification de la contrainte moyenne de compression sur [’aire d’appuis:

f
On— 2Vu <1.3 c28

b, xa Y,
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3
o =M=1.09MPa<l.3x§=Zl.667 MPa (OK)
m 120x162 1.5 -
xV, 3
A=0.78cm? > st _ 1151056107 _ 5 55 e (OK)

400

e

e) vérification de la fleche:

On peut se dispenser du calcul des fleches si les conditions suivantes sont réalisées en méme temps;

ho 1 020 06850044 (OK)
L 225 295
D iﬂ = 0.064 > 4st 0.041 (OK)
L 1 5x7.51
A 36 157 _007<35 _0.009 (OK)
boxd  f 12x18 400
Tableau.l11.17: Valeur de la fleche
A (cm?) | Mer (KN.m) p os (MPa) n Ye (cm) | lo(cm®)
1.57 3.31 0.0073 133.71 0.388 10.78 34017.98
I (cm®) | 1y (em®) | Fi (mm) | Fy(mm) | AF (mm) | Fagm(Mm) | AF < Fagm
11750.82 19978.53 0.76 0.45 0.27 5.9 Oui
B=£5 cm

18 cm

Iéll:m
»

I-ﬂcm

lacm

»

Fig. 111-2.23: schéma statique de poutrelle.
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111- 2-5/Ferraillage de la dalle de compression: [1]

Pour limiter le risque de fissuration de la dalle de compression par retrait du béton, ainsi que
pour résister aux efforts appliquées sur la dalle ; On prévoit un ferraillage en quadrillage de barres

dont les dimensions des mailles ne doivent pas dépasser:

e 20 cm [5 p.m (barres par metre)] pour les armatures perpendiculaires aux nervures (poutrelles).
e 33 cm (3 p.m) pour les armatures paralleles aux nervures.

50cm <L =65cm <80cm

AL: armatures (1) aux poutrelles.

Ay: armatures (//) aux poutrelles.

200 4xL

ff,

A, 20.02xLx

AD

Généralement les tables de compression sont ferraillées en treillis soudées soit le TLE 500 ou
TLE 520, dans notre cas on considere le TLE 520.

Az 45X2?)5 =0.5cm?/ml

On choisira: A =5¢5=0.98cm?

esp =20 cm.
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4T3
esp=23 em
5T5
A — esp=20 cm
¥
.
o
Ly
4
J
20 em
. "
L Cal

A
A, = Ti =0.5cm?

On choisira: A, =4¢5=0.78cm?

esp =25cm.
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11 .3/ Escalier :

111.3.1/ Introduction :

La circulation verticale dans une construction se fait par I’intermédiaire des escaliers ou par
I’ascenseur.

111.3.2 /Terminologie :

Un escalier se compose d’un certain nombre de marches, on appelle emmarchement la longueur
de ces marches, la largeur d’une marche « g » s’appelle le giron, « h » est la longueur d’une marche,
le plafond qui monte sous les marches s'appelle paillasse, la partie verticale d'une marche s‘appelle
contre marche. La ligne de foulée est la courbe décrite par une personne gravissant 1’escalier,

A chaque étage, I’escalier aboutit a un palier d’arrivée, qui est en méme temps palier de d’épart

de deuxieme volé vers 1’étage au dessus.

Ligne de foulée k
\ |
| \ I
paillasse i 1
|
Marche = 1 | N9
T\
Contre marche \ \ 1] n
palier \] ;\\
I
+ E -
Emmarchement

Fig. 111-3.1: Représentation d’un escalier.
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ITT3.3/Dimensionnement:

Pour les dimensions des marches "g" et les contres marches "h™ on utilise généralement la

formule de BLONDEL: 59cm <g+2h <66cm

Il porte un palier et une paillasse.

h=ﬂ et g:L
n n-1

n: nombre de contres marches.

(n-1): nombre de marches.
XxX=g+2h=2H (n-1)+nxL=xxnx(n-1)
On pose :
XxN?=(X+2H +L) N+ 2H =0.coovvveerrerrrnes *)
Pour la formule générale (*): 59 cm < g+ 2h <64cm on prend
g+2h =64 m.
64 n2—(64+2x153+270) n+2x153=0

64 n2-610 n+306=0

=n=9

13m

133m

Fig. 111-3.2: Modélisation d’escalier
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Nombre de marches: n-1=9
Nombre de contres marches: n = 10

Hauteur de la marche: h= ﬂ = % =15.3 cm

n

Le giron: g:i=@=30 cm
n-1 9

Veérification de la formule de blondel
59c¢m < g+ 2h =60.6cm < 66cm
Vérification d’inclinaison a :

a=29538°=1g a= H_18_ 0.567
L 270

Longueur de la paillasse ep:  L=3.10m
Liota= 3.10+ 1.3 = 4.4m=440cm

Dans le cas d’une dalle portant sur deux cotés, on a :

Lo <e, < Lotar —=14.67 cm<e, <22 cm
30 20

On adoptera : e, = 16 cm

111 .3.4/Evaluation des charges et surcharges :

A- charges permanentes:

Tableau I111.3.1: Evaluation des charges permanentes du palier de repos de l'escalier

Poids volumique | Poids surfacique
N° Composants Epaisseur
(KN/m2) [4] (KN/m2)

1 Carrelage 0.02 22 0.44
2 Lit de sable 0.03 18 0.54
3 Mortier de pose 0.02 20 0.40
4 Poids propre du palier 0.16 25 4
5 Enduit platre 0.02 20 0.36

Charge permanente 5.74
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Tableau 111.3.2: Evaluation des charges permanentes de la paillasse de I'escalier

Epaisseur Poids volumique | Poids surfacique
N° Composants
(m) (KN/m2) [4] (KN/m2)
1 Carrelage 0.02 0.44
2 Lit de sable 0.03 18 0.36
3 Mortier de pose 0.02 20 0.40
4 Poids propre de la 0.16 / cos a 25 4.746
paillasse

5 Poids des marches 0.17/2 25 2.125
6 Enduit platre 0.02 18 0.36

Charge permanente 8.431

B- Surcharge d’exploitation :
Q = 2.5KN/m?
111 .3.5/Détermination des efforts :
AIELU:P,=135G+15Q
ATlELS:Per=G+Q
Tableau I111.3.3: Combinaison des charges de I'escalier
G (KNm) | Q(KNm) | P, (KNm) Pser (KNM)
Palier 5.74 2.5 11.499 8.24
Paillasse 8.431 2.5 15.131 10.931
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a-ATE.LU:

Les réactions d'appuis:

> F=0

Ra+Rp- (11.499 x 1.30) — (15.131 x 2.7) = 0
Ra+Rp = 55.8024

> MIA=0

RoX 2.7 — 11.499 x (1.3)/2+2.7 — 15.131x (2. 742 =0
Ra=16.32 KN et  R,=238.97 KN

15131 EN.m

11492 EN.m

[Tt

13m

Trongon AC (0<x<2.7)
Moment fléchissant ~ M(x) = 38.97x — 15.131x%/2

Effort tranchant: T(x) = -15.131x+ 38.97

M(0) =0 ; T(0) = 38.97Kn

Trongon BC (0<x<1.3)

Moment fléchissant : ~ M(x) = 16.83 x — 11.499x?/2

Effort tranchant: dl\(/jl_)Ex) =T(x)=-11.499x+16.83

M(@0)=0 ; T(0)=16.83 T(x)=0 ——> x=2.57m

E C

M (2.57) =50.18KN.m
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Donc:

M; = 0.85 x 50.18 =42.653 KN.m
M, = 0.50 x 50.18= 25.09KN.m
T =38.97KN.

b-APE.L.S :

Y F=0
> MIA=0

Donc R, =14.64KN et Rp=25.57KN

Trongon AB (0<x<2.70)
Moment fléchissant ~ M(x) = 25.57x — 10.931x%/2

Effort tranchant: T(x) = -10.931x + 25.57
M(0) =0 ; T(0)=25.57

Troncon BC (0 <x<1.30)

Moment fléchissant 1 M(X) =14.64x — 8.24x%/2

Effort tranchant: dl\;—(x) =T(x)= -8.24x + 14.64
X

M(@0)=0 ; T(0)=1464 T(x)=0 —=> x=234m M (2.34)=29.91KN.m

Donc :
M =0.85 x 29.91 = 25.4235KN.m
M, = 0.50 x 29.91 = 14.955KN.m

T =2557KN
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824 KNm
10.93 KN.m
Y Yy ¥y T yv¥yyrz
aN 27m 13m
A B c
111.3.6 Calcul du ferraillage :
f. =400MPa ; y, =1.15 ; o, =348Acier:
fe=25MPa ; f.,,=21; y=15 Béton
0,. =14.2MPa ; b=100cm ; h=16cm d =14cm ; c=2cm

Le moment en travée :M™> = 32.1524 KN.m

Le moment max aux appuis : M," = 18.913 KN.m

Tableau 111.3.4 : les résultats de la flexion simple.

A
cal A :Z(sz)
MU(KN'm) d(cm) H Achoisit(cm )
(cm&/ml)
En travée 42.653 14 0.115 | 0.916 9.55 9T12=10.18 2.54
Aux appuis 25.09 14 0.090 @ 0.953 5.40 5T12=5.65 1.35
Avec U= M“_ A= M,
bxd2xonpe pxdxo,
A | :é 2
Mer(kn.m) | d(cm) | p B " Adaisiem?) | =™
(cm?2/ml)
En travée 25.42 14 0.102 | 0.946 5.51 5T12=5.65 1.41
AUX
_ 14.95 14 0.054 | 0.972 3.15 5T10=3.92 0.98
appuis

M ser

Avec w= e A:,Bxdxa

- 1
bxd2x o

Ar

choisit(CM?)
6T8=3.01

3T8=1.50

A
choisit(CM?)

3T8=1.5

2T8=1.00
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Condition de non fragilité :

B
>A. =——=16 cm?
A 1000

Le choix :

Entravée : A=9.55cm?> A = = 10016 =1.60cm?
mno 1000

Enappuis: A=540cm?> A = 12%;(;6 =1.60 cm?

Armature de répartition : A :%

Entravée: A,=6T8=23.01cm?
Aux appuis : A,=3T8 = 1.50 cm?
Condition d'espacement :

Pour les armatures longitudinales :
S, £S, .4n = Min [Bh=48cm ; 33cm] =33cm S, = 25cm < 33cm

Pour les armatures transversales :

S, £S, .4n = Min [4h =64cm ; 45cm] =45cm S, =35cm < 45¢cm

Vérification de I'effort tranchant: [2]

o=V <z _007 007+ 22 116 MPa
Thyxd L 15 15
3
= BIA0°_ 4 578 Mpa
4~ 1000%140

1,=0.278MPa<T =116 MPa Donc (c.v)

111.3.7. VVérification a I'E.L.S:

La fissuration est considerée comme peu nuisible, donc on vérifie seulement la condition:
G = Gy

G,=06xf _=06x25=15MPa
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En travées:

A =5.65 cm?

M., =25.42 KN.m

_ Mserxy
Gb_ |

Cherchons la position de I'axe neutre "y ".

On a: 50y” +15Axy —15Axd =0= y = 4.09cm
| = % y? +15A'(y —¢')’ +15A(d - y)* = | =10604.18cm*

25.42 x10°

Gb = m X 409 = 980 M Pa D’Oﬁ:
. X

o, =980MPa< g, =15MPa (c.v)

En appuis:
y=3.5119 cm A =3.92cm?
M, =1495KN.m | =2058.54 cm?
14.95x10°

Gb = m X 35.119 == 6.63 MPa
. X

o, =6.63MPa< g, =15MPa (c.v)

111.3.8 VVérification de la fleche

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

1
20

X % — 16 _ 0.036 > 42065 _ 0.042 (cnv)

le D > = > =
L 440 20x50.18

2¢ N>t 10036200031 (cv)
L~ 20 16

X

A
by.d

<2, 9% _400a0<-2 —0.005 (cv)
f, 400

3e =
100x14

Ainsi on doit procéder a la vérification de la fleche
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111.3.9/Calcul de la fleche: [2]

Le calcul de la fleche se fait a I'aide des formules indiquées par le réglement CBA93, la fléeche
maximale sous charges instantanées.

B M x L2
' 10E, x I,
La valeur de la fleche maximale sous les charges a langue durée d'application:
. Mx L2
" 10E, x 1,
Calcul du moment d'inertie Io.
Donnée:h=16cm d=14cm c¢=2cm L=3.06 m

2
bxh +15x Axd

2
- = y=9.15cm
y bxh+15x A y

Iy =§[y3 +(h-y)*|+15A(y — d)2 = I, = 45225.68 cm’
Avec A=6.78cm?
Mser=25.42 KN.m

p=—R_ _00181 %
X
dpxo,+ f,e
4y =20 s _ 595 \ipa
2+ o
)P
ﬂv :gxli 2118
5
1, =2 o4627.84 em
1+ 4, xu
1= 9401359 em
1+ A4 xu

E=110003/f_,, ; E,=37003/f_,,

2 2

=ML _08mm; f, =L 5 13mm = Af = f,— f, =2.05
10E, x I 10E, x 1,

_ L _ =

F=——= F=8mm Donc : Af <F 4 (CV)
500
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111 .4/Calcul de la poutre paliére :

La poutre paliére est considérée comme une poutre encastrer sur les deux poteau elle est de
section (bxh).

111 .4.1/ Pré dimensionnement :

La poutre paliere a une longueur L=3.1m

L<h<%—>20.67 cm<h<31cm

15
Onprend: h=30cm et b=30cm
Vérification des conditions du RPA99V2003 :

b>20cm — on adopte b=30 cm......c.cceeveeenne (CV)
h >30cm — on adopte h=30CM........cccererrirurnnns (CV)
E£4—>on adopte @:1 ...................................... (CV)
b 30

111 .4.2/ Evaluation des charges :

111 .4.2.1/Charges revenants a la poutre:

Les réactions d'appuis de I'escalier (au niveau de la poutre paliére):
u=38.97KN ; Rgs =25.57KN
Poids propre de la poutre: 0.30x0.30x 25 = 2.25 KN/ml.
Donc: P, =1.35% (2.25) +38.97 = 42.00 KN/ml
Pser = (2.25) +25.57 = 27.82 KN/ml.

111 .4.2.2/ Calcul des efforts:

La poutre paliere de I’escalier est encastrée aux deux extrémités. Le calcul se fait pour une

poutre hyperstatique.

On a pris les valeurs données par 1’aide mémoire de la P,
7 s = 1
résistance des matériaux. 4 E
AR IR IR AN | §
R, =R, =2 : 3.10m
2 ~ -
A B
pI* pl’
Ivlappuiszl\/IA :MB ZE ' Mtravée :E

Figure 111.4.1 : schéma statique de la poutre paliere
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Tableau 111.4.1: Efforts de la poutre paliére

T (KN) M (KNm) Ma (KNm)
E.LU 60.40 15.60 31.20
E.LS 39.63 10.23 20.47

Le tableau 111.27 donne les efforts de la poutre paliére aux états limites ultime et de service.

111 .4.3/ Ferraillage de la poutre paliére:

111 .4.3.1/ Armatures longitudinales:

Le calcul des armatures longitudinales s’effectue en flexion simple a 1’état limite ultime.

Le résultat obtenu est:
M, =1560 KNm; A=3.29cm* — onadopte: A =3T12.

M3 =3120KNm; A=881 cm?> — on adopte: A =7T12.
e \/érifications:
La vérification des contraintes se fait a 1’état limite de service.

M =10 23KNm — 06,=5.48 MPa< o, =15 MPa. (cv)

M’ = 20.47 KNm  — 6,=6.98 MPa< o, = 15 MPa. (cv)

a. RPA 99 Version 2003:

Anmin = 0.5% bxh
Amax = 4% bxh zone courante
Amax = 6% bxh zone de recouvrement
Alors ;

Amin = 4.5cm? < A = 3.39 +3.39 = 6.78 cm? < Apmay = 36.00cm? V)
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b. Vérification de effort tranchant:

T.=—_—043MPa
" b,xd
02 f
fu =Min 28 —3.33MPa;5MPa|=3.33MPa
Y,

1,=043MPa<T,=3.33MPa

c. Vérification de compression dans la bielle de béton:

V, < 0.4(ﬁjbo xa
15
a=Min[b—-c—2;0.9d]=24.3cm

V, =60.40 KN <486 KN (CV)

d. Vérification au voisinage de I'appui:
V, - M,
0.9xd

Donc pas de vérification a faire, la section existante « A; » peut équilibré 1’effort tranchant.

=-56.76<0

e. Contrainte moyenne de compression sur ’aire d’appuis:

o= NU‘ So-_m:@
axby 7

o, =069MPa<o =21.67MPa (C.V)

111 .4.3.2/ Armatures transversales:

| h b
<Min—=857 ; ¢ =10 ; 2=30; ¢ =12 |=8.57 mm
&, {35 ) 10 b, }
¢ =8 mm
_7Z><¢2

=0.502 cm?

S, SB ; 12¢, 5 30 cm}
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St<[7.5;14.4;30] =7cm en zone nodale
h
S, < 5 =15 cm en zone courante

On adopte les valeurs suivantes:
S,=7 cm (zonenodale)

S, =15 cm (zonecourante)

S, <S,=Min [0.9d ; 40cm|=243 cm  (CV)

Ar=a.ni=2.01cm2 ; ne=4.

On doit verifier:

g < Axtxy
T bxz, —3fy,

Si<51.45cm (cv)

Section minimale d’armatures transversales:

~ 0.4x300x70

Zone nodale A, =2.0lcm® > A = =0.36 cm’
235
Zone courante A =3.14cm? > A, = %3?;150 =0.76 cm?
f. Vérification de la fléche:
L=£=0.0962i=0.0625 (CV)
L, 310 16
L=0.0962iﬂ=0.067 (CV)
L, 10 M,
A 3.39 4.2

- =0.0041<—==0.0105 (CV)
byxd 3027 f

e
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IV. ETUDE DYNAMIQUE:

1VV.1/ Introduction:

Pour notre structure le systeme de contreventement est assuré conjointement par des voiles et des
portiques dans les deux directions en plan. Pour assurer une meilleure résistance au seisme, nous
devons de préférence avoir une distribution aussi réguliére que possible des masses et des rigidités tant
en plan qu’en ¢lévation.

Donc le systéme de contreventement doit étre disposé de fagon a :

e Rependre une charge verticale et horizontale suffisante pour assurer sa stabilite.
e Assurer une transmission directe des forces aux fondations.

e Minimiser les effets de torsion.

Ce chapitre réellement ne présente pas une simple étude dynamique de la structure, mais il a pour objet
de comparer I’effet de choix de systéme de contreventement sur la réponse d’une structure. Dans la
plus part des projets de fin d’études, les étudiants (ou les promoteurs) fixent un systéme de
contreventement selon la zone sismique ou la conception de 1’ouvrage, lorsqu’il s’agit d’un systeme
mixte (portique-voile) le reglement RPA propose deux types, la question que nous voulons posée est
quelle est la différence entre les comportements dynamiques d’une méme structure étudier selon deux
systeme :

- Systeme de contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques avec justification

d’interaction portiques —Vvoiles

- Systéme de contreventement des structures en portiques par des voiles en béton armé.

IVV.2/ Etude comparative de deux systémes de contreventement

Avant d’entamer 1’étude dynamique, nous présentons les deux systemes de contreventement selon
le reglement RPA 99 version 2003 Art 3.4.A.4 [1]

a) Systéeme de contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques avec justification
d’interaction portiques -voiles

Les voiles de contreventement doivent reprendre au plus 20% des sollicitations dues aux charges
verticales. Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les portiques
proportionnellement a leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations resultant de leurs interactions
a tous les niveaux. En plus, les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges

verticales, au moins 25% de I’effort tranchant d'étage.
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b) Systéme de contreventement de structures en portiques par des voiles en béton armé.

Dans ce cas les voiles reprennent au plus 20% des sollicitations dues aux charges verticales et la
totalité des sollicitations dues aux charges horizontales. On considére que les portiques ne reprennent
que les charges verticales. Toutefois, en zone sismique I11, il y a lieu de veérifier les portiques sous un
effort horizontal représentant 25% de ’effort horizontal global Avec ce systéme de contreventement

les batiments sont limités en hauteur & 10 niveaux ou 33 m au maximum.

oyl -

b1
YA
dix

|

Fom
-
N

v N NN NE

o

T T T

A
N
\ 5

Figure IV-1 : Vue en 3D de la structure
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V. 3/ Caractéristiques dynamiques de la structure:

Quel que soit le probléme que 1’on se propose de résoudre dans 1’étude dynamique d’une
structure, il est indispensable de connaitre en premier lieu les caractéristiques géometriques qui
interviennent dans I’évaluation des efforts horizontaux d’origine sismique. Les caractéristiques a

déterminer sont:

e Le centre de Masse

e Le centre de Torsion

Figure IV-2 : Vue en plan de la structure

1VV.3.1/ Centre de masse:

Le principe de calcul est de déterminer le centre de masse de chaque niveau des éléments
constructifs qui ont une influence sur la stabilité du batiment (plancher, magonnerie, escalier, voiles,
poutres, poteaux).

Le centre de masse est repéré dans un systéme d’axe choisi, il est défini par la formule suivante :

XG — L WisXi XG — ZWle YG _ ¥ Wis¥i _ ZW|y|

T wi o

ZWi Y wi G ZWi
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Avec:

» Wi : Le poids total de la masse concentrée de 1’é¢lément (i) du niveau considéré

> XjetY;: Lescoordonnées du centre de gravité de 1’élément (i) par rapport au repére global.
Xget Yg : Les coordonnées du centre de masse du niveau par rapport au repére global

Les coordonnées du centre de masse de la structure sont regroupées dans le tableau suivant :

Tableau 1V.1: Coordonnées du centre de masse de la structure

Wi (kN) Wi*Xi Wi*Yi Xi(m) Yi (m)
RDC 2041.87 27769.43 18070.55 13.60 8.85
1 2019.58 27466.29 17832.89 13.60 8.83
2 2019.58 27466.29 17832.89 13.60 8.83
3 1856.93 25254.25 16359.55 13.60 8.81
4 1856.93 25254.25 16359.55 13.60 8.81
5 1856.93 25254.25 16359.55 13.60 8.81
6 1713.42 23302.51 15078.10 13.60 8.80
7 1713.42 23302.51 15078.10 13.60 8.80
8 1713.64 23305.50 15114.30 13.60 8.82
Y Wi (kN) | T Wi*Xi Y Wi*Yi Xg(m) Yg (M)
16792.30 | 228375.28 | 148085.48 13.60 8.82

1VV.3.2/ Centre de torsion:

Le centre de torsion T est un point caractérisé par :
e Une force passant par ce point provoquant une translation du plancher et donc de I’ensemble
des éléments de contreventement parallélement a cette force et sans rotation.
e Un moment autour de ce point provoquant une rotation du plancher dans le méme sens que le
moment et sans translation.
Le centre de torsion est repéré dans le méme systéme d’axe choisi, il est défini par les formules

suivantes :

21y,
Yooy

_ZIyi'Xi Y1 _ EIy»vi

XT B Z Iyi Efxf
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AVec:

> Iyetly: Lesinerties suivant les axes x et y respectivement de chaque élément de
Contreventement (poteau, voile).
» X, Yi: coordonnées du centre de torsion des éléments de contreventement par rapport au
repére global choisi.
» X, Y1 coordonnées du centre de torsion du niveau par rapport au repere global choisi.
Chaque poteau ou voile i est défini par :
- son centre de torsion T; ;
- ses axes principaux d’inerties par rapport a son centre de gravité (Xg; ; Yai).
- ses moments d’inertie principaux : |, = Iy'ZdS et I'yi =[x?dS par rapport au plan (X ; y).
- I’orientation o; avec le repére général : a; = angle de I’axe principal de I’inertie la plus grande
avec I’axe y.
Il est rappelé que:
e Le centre de torsion d’un voile ou poteau simple (rectangulaire) est confondu avec son centre
de gravité ;
e Pour un voile composé possédant un centre de symétrie, le centre de torsion est confondu avec
ce centre de symétrie.

e Les inerties sont calculées par les formules suivantes :

4 4
o Pourlespoteaux: |, =— ; [|o=—
. X 12 oY1
o pour les voiles : |, = Le’ |- e.l’
| 12 Y

Xc < a .__
L

o]
{

Figure IV-3 : Dimension des voiles et poteaux



Chapitre 1V: Etude dynamique

page 95

Tableau 1V.2: Coordonnées du centre de torsion de la structure

1V.3. 3/Excentricité :

Ii lyi lyi *Xi Ixi *Yi Xi(m) Yi(m)
RDC 0.69 1.49 20.26 6.00 13.60 8.70
1 0.68 1.49 20.26 5.92 13.60 8.70
2 0.68 1.49 20.26 5.92 13.60 8.70
3 0.62 1.38 18.77 5.39 13.60 8.70
4 0.62 1.38 18.77 5.39 13.60 8.70
5 0.62 1.38 18.77 5.39 13.60 8.70
6 0.58 1.29 17.54 5.05 13.60 8.70
7 0.58 1.29 17.54 5.05 13.60 8.70
8 0.58 1.30 17.68 5.05 13.60 8.70
2 xi 2 lyi 2 lyi*Xi 2 Ixi %Y Xr(m) Yr(m)
5.65 12.49 169.85 49.16 13.60 8.70

1V.3. 3.A/ Excentricité théorique (statigue) :

C'est la différence entre le centre de torsion et le centre de gravité. L'augmentation de I'effort

tranchant provoqué par la torsion d'axe vertical due a I'excentricité doit étre prise en compte.

L'excentricité statique est donnée par :

€ :|XT _XG|

e, =|Y; - Y|
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Tableau IV.3: Calcule d’excentricité théorique

Direction X Direction Y
Xe Xt Extheo (M) | Yo YT Ey heo (M)
RDC 13.60 13.60 0.00 8.85 8.70 0.15
1 13.60 13.60 0.00 8.83 8.70 0.13
2 13.60 13.60 0.00 8.83 8.70 0.13
3 13.60 13.60 0.00 8.81 8.70 0.11
4 13.60 13.60 0.00 8.81 8.70 0.11
5 13.60 13.60 0.00 8.81 8.70 0.11
6 13.60 13.60 0.00 8.80 8.70 0.10
7 13.60 13.60 0.00 8.80 8.70 0.10
8 13.60 13.60 0.00 8.82 8.70 0.12

1V.3. 3.B/ Excentricité accidentelle: [RPA 99 version 2003 Art 4.2.7]

Pour toutes les structures comportant des planchers ou diaphragmes horizontaux rigides dans leur
plan, on supposera qu’a chaque niveau et dans chaque direction, la résultante des forces horizontales a

une excentricité par rapport au centre de torsion égale a la plus grande des deux valeurs :

¢5% de la plus grande dimension du batiment a ce niveau (cette excentricité doit étre prise en
considération de part et d’autre du centre de torsion).
e Excentricité théorique résultant des plans.
{ Ex=0.05 xLy
Ey= 0.05xL,

Les valeurs des excentricités accidentelles sont représentées dans le tableau suivant :
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Tableau 1V.4: Calcule d’excentricité accidentelle

Lx [m] Ly [m] Exacc(m) | Eyacc(m)
RDC 27.50 18.30 1.38 0.92
1 27.50 18.30 1.38 0.92
2 27.50 18.30 1.38 0.92
3 27.50 18.30 1.38 0.92
4 27.50 18.30 1.38 0.92
5 27.50 18.30 1.38 0.92
6 27.50 18.30 1.38 0.92
7 27.50 18.30 1.38 0.92
8 27.50 18.30 1.38 0.92

IV.2. 3.C/ Effets de la torsion accidentelle: [RPA 99 version 2003 Art 4.3.7]

Dans le cas ou il est procédé a une analyse tridimensionnelle, en plus de I'excentricité

théorique calculée, une excentricité accidentelle (additionnelle) égale + 0.05 L, (L étant la dimension

du plancher perpendiculaire a la direction de 1’action sismique) doit étre appliquée au niveau du

plancher consideré et suivant chaque direction.

Tableau 1V.5: Calcule d’excentricité totale

Direction X Direction Y
Extheo (€M) | Exacc(cm) | ExtneotExacc | Eytneo (€M) | Eyacc (€M) | EymheotEy acc
RDC 0.00 1.38 1.38 0.15 0.92 1.07
1 0.00 1.38 1.38 0.13 0.92 1.05
2 0.00 1.38 1.38 0.13 0.92 1.05
3 0.00 1.38 1.38 0.11 0.92 1.03
4 0.00 1.38 1.38 0.11 0.92 1.03
5 0.00 1.38 1.38 0.11 0.92 1.03
6 0.00 1.38 1.38 0.10 0.92 1.02
7 0.00 1.38 1.38 0.10 0.92 1.02
8 0.00 1.38 1.38 0.12 0.92 1.04
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V. 4/ Choix de la méthode de calcul :

1V. 4.1/ Introduction:

On admet toujours que les efforts horizontaux s’appliquent au niveau des planchers. Pour

analyser ces efforts, on utilise généralement deux méthodes:

%+ Méthode statique équivalente

%+ Méthode dynamique modale spectrale

Pour notre structure, la hauteur est 27.54 m ne dépassant les 30 m, donc selon le RPA Art 4.1.2, la
Méthode statique équivalente applicable, et en méme temps pour simplifier les calculs, cette étude
sera menée selon, la méthode modale spectrale d’une maniére automatique moyennant le logiciel
d’analyse ‘ROBOT".

L’ouvrage en question sera implanté a Médéa, zone II, de moyenne sismicité selon le RPA 99
VERSION 2003 qui limite I’utilisation des portiques auto-stable en béton armé sans remplissage en
maconnerie rigide a trois niveaux ou 11m pour cette zone. Donc, on doit disposer des voiles pour que

notre structure dont la hauteur soit de 27.54m.

1V.4.2/ Méthode dynamigue modale spectrale :

1V.4.2.1/ Principe :

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

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

1VV.4.2.2/ Modélisation :

Le modele choisi dans la modélisation sur le ROBOT est le nceud maitre, la théorie du plancher
rigide est mise en évidence par I’intermédiaire du nceud maitre, suite de la concentration de la masse,
son mouvement est donné par le mouvement du nceud maitre, les autres nceuds du méme plancher sont

emportés par le mouvement du noceud maitre et sont appelés nceuds esclaves.
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1VV.4.2.3/ Le spectre de réponse de calcul :

L’action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant :

125A0+ 1 (2572 1) 0<T <T,
T, TR
S 2.577(1.25A)(%) T,<T<T,
9 | 25p25m) % ) TT—2 % T,<T<30s
Q, T, 3¢
257(L25A) 2 )( 12 Y32y T>30s
n( X A X 3 ) (T )

a. Coefficient d’accélération A : [RPA : Tab.4.1]

11 dépend de la zone et type d’usage, d’ou pour notre cas (zone Iy, groupe d’usage 2) A =0.15

b. Facteur de correction d’amortissement n:

nN=+7/(2+¢)
§="7% [RPA: Tab.4.2].

Avec remplissage dense — 1 = 0,882

c. Coefficient de comportement R : [RPA : Tab.4.3]

Ce coefficient dépend de systeme de contreventement :
- Pour le premier systéme (Systeme de contreventement de structures en portiques par des voiles en
bétonarmé.) : R =4
- Pour le deuxieme systéme (Systeme de contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques

avec justification d’interaction portiques —voiles.) : R =5

d. Facteur de qualité Q : [RPA : Tab.4.4.]

Le facteur de qualité est égal a 1 additionné a la somme de 6 pénalités selon les critéres de qualité

sont satisfaits ou non :
6
Q=1+)P,
Ces pénalités sont rappelées dans le tableau 1V.6

Ce facteur ne dépend pas de systéeme de contreventement mais il dépend de la forme de la structure et

la qualité des matériaux et d’exécution.
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Tableau 1V.6: Détermination du facteur de qualité Q

Direction X Direction Y
Critére Observe Valeur | observé | Valeur
Conditions minimales sur les files de ) )
1 Oui 0 oul 0
contreventement
2 Redondance en plan Oui 0 oui 0
% Régularité en plan Oui 0 oui 0
4 Régularité en élévation Oui 0 oui 0
5 | Controle de la qualité des matériaux Non 0.05 non 0.05
6 | Controle de la qualité de I’exécution Non 0.1 non 0.1

En récapitulant les résultats on trouve :

Q, =1+0.15=1.15
Q =1+0.15=1.15

e. Périodes caractéristiques : [RPA : Tab.4.7.]

Le spectre de réponse dépend du systeme de contreventement, donc on a deux spectres

T,=0.15s| .
siteS,.
T,=0.50s

HRRN (B

Figure IV.4: Spectre de réponse pour des structures en portiques contreventees par des

voiles en béton armé (R=4)
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Figure IV.5: Spectre de réponse dans le cas de contreventement mixte assuré par des
voiles et des portiques avec justification d’interaction portiques —voiles (R=5)

IVV.5/ Résultats de I’analyse dynamique :

Communément aux deux méthodes de calcul (statique et dynamique), le RPA99 exige les

vérifications suivantes :

o Vérification de comportement pour les trois premiers modes
o Vérification de participation massique

o Vérification des périodes

o Vérification de la résultante des forces sismiques de calcul

o Vérification de la stabilité au renversement

o Vérification de déplacement

° Vérification vis a vis de ’effet P-A
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1VV.5.1/ Vérification de comportement:

Systeme 1 : systeme de contreventement de structures en portiques par des voiles en béton armé
(R=4)

Mode 01 Mode 02

Mode 03

Figure IV.6: Le comportement des trois premiers modes du systeme 1 (R=4)
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Systeme 2 : systeme de contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques avec justification

d’interaction portiques —Vvoiles (R=5)

Mode 01 Mode 02

Mode 03

Figure IV.7 : Le comportement des trois premiers modes de deuxiéme systéeme (R=5)
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Tableau IV.7: Le comportement des trois premiers modes pour les deux systemes de contreventement

Mode 1

Mode 2

Mode 3

translation pure suivant la
premiére diagonale

translation pure suivant la
premiére diagonale

rotation pure autour de z

1\VV.5.2/ Vérification de participation massique :

Pour les structures représentées par des modeles plans dans deux directions orthogonales, le
nombre de modes de vibration a retenir dans chacune des deux directions d’excitation doit étre tel

gue La somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale a 90% au moins de la

masse totale de la structure d’aprés RPA99 version 2003, Art 4.3.4.a.

Tableau 1V.8: Coefficient de participation massique pour systeme 1 (R=4)

Mode _ Cumul des masses modales effectives (%)
Période (s)

Sens x Sensy Sens z
01 0.60 67.23 0.00 0.00
02 0.49 67.23 66.94 0.00
03 0.33 67.23 66.94 0.00
04 0.15 87.77 66.94 0.00
05 0.12 87.77 87.53 0.00
06 0.08 87.77 87.53 0.00
07 0.07 93.61 87.53 0.00
08 0.06 93.62 87.53 0.00
09 0.06 93.62 87.53 0.00
10 0.06 93.62 87.53 0.00
11 0.06 93.65 87.53 0.00
12 0.06 93.65 93.55 0.00
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Tableau 1V.9: Coefficient de participation massique pour systeme 2 (R=5)

Mode . Cumul des masses modales effectives (%0)
Période (s)

Sens x Sensy Sens z
01 0.60 67.23 0.00 0.00
02 0.49 67.23 66.94 0.00
03 0.33 67.23 66.94 0.00
04 0.15 87.77 66.94 0.00
05 0.12 87.77 87.53 0.00
06 0.08 87.77 87.53 0.00
07 0.07 93.61 87.53 0.00
08 0.06 93.62 87.53 0.00
09 0.06 93.62 87.53 0.00
10 0.06 93.62 87.53 0.00
11 0.06 93.65 87.53 0.00
12 0.06 93.65 93.55 0.00

Remarqgue : on remarque que la participation massique atteint 90 % dans les deux sens et pour les

deux systémes dans le 12°™ mode.

1VV.5.3/ Vérification des périodes :

Les valeurs de période (T), calculées a partir de ROBOT ne doivent pas dépasser celles estimées a
Partir des formules empiriques appropriées de 30%. [RPA 99 version2003Art 4.2.4.4]

» T : période fondamentale suivant les deux directions on utilise la formule :

h
T =009
JD

Avec D : la dimension du batiment mesuré a sa base dans la direction de calcule considéré.
hy : hauteur mesuré en métre a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau (N)
Tx=0.473s
Ty=0.579 s
La période ne dépend pas de systeme de contreventement, donc pour les deux systemes on a les

résultats représenté dans le tableau suivant :



Chapitre 1V: Etude dynamique page 106

Tableau 1V.10: vérification des périodes

Tempirique(s) Tnumérique(s) 1-3xTemp Tnum < 1-3xTemp
Sens X 0.473 0.6 0.614 oui
SensY 0.579 0.6 0.753 oui

1VV.5.4/ Vérification de la résultante des forces sismiques de calcul :

La résultante des forces sismique a la base V; obtenue par combinaison des valeurs modales
ne doit pas étre inferieure a 80% de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode
statique équivalente V pour une valeur de période fondamentale donnée par la formule empirique
appropriée [RPA99 version 2003 Art 4.2.6] .

Donc il faut vérifier que \L >0.8

- Calcul de la force sismique totale :(par la méthode statique équivalente) [RPA99 version
2003 Art 4.2.3]

La force sismique totale V doit étre calculée dans les deux directions X, Y selon les formules

V, = AD, Q, W
R
v, ARQ
R
Tel que:
» A : coefficient d’accélération de zone A =0.15
» D : facteur d’amplification dynamique moyen
2.5y 0<T<T,
D=1{255(" ) T,<T<30s
250" V(% ) T>30s

T,=0.55s; [tableau 4.7 (avec site S,)]
n: facteur de correction d’amortissement: 7 =./7/(2+ &)
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& =7 % tableau 4.2 (avec remplissage dense) — n = 0,882

T : période fondamentale suivant les deux directions on utilise la formule :

. _009h,
JD
D221  D,=2.00

[RPA99 version 2003 Art 4.2.4]

» R : coefficient de comportement global de la structure
> Q:facteur de qualitt Q.=1.15 ; Q,=1.15
» W : poids total de la structure

W=>W, avec W, =Wg; +pW,,
i=1

B=02 [tableau4.5RPA] d’oi W= 1679231 KN.

Tableau 1V.11: Calcul de la force sismique pour les deux systéemes de contreventement

Systeme de contr | A Dy Dy | R Qx Qy | XWi(kN) | Vx(kN) Vy (kN)

Systéme 1 0.15 | 221 | 200 | 4 1.15 | 1.15 | 16792.31 1600.41 1448.34

Systéme 2 015|221 | 200 | 5 1.15 | 1.15 | 16792.31 1280.33 1158.67

Tableau 1V.12: Vérification de la résultante des forces sismiques de deux systéemes de

contreventement
V (kN) V¢ (kN) 0.8*V Vi>0.8*V

X 1600.41 3768.96 1280.33 Oui
Systéme 1

Y 1448.34 4242.92 1158.67 Oui

X 1280.33 3015.17 1024.26 Oui
Systéme 2

Y 1158.67 3394.34 926.94 Oui
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1VV.5.5/ VVérification de la stabilité au renversement :

n
Le moment de renversement est égal a: Mo, = _h.F, Mo, =D h.F,
= :

Avec:
> Fix, Fiy: laforce distribuee en hauteur suivant X et Y

» h;: la hauteur de I’étage par rapport a la base 0

Le moment de stabilité qui est égal a : Mix =Xg.Wi : My =Gy.W;
Avec:
» Xg, Ye: les coordonnées du centre de geométrie de la structure.

» Wi : la masse de plancher dans chaque niveau.

Figure IV-8 : Les forces agissent sur la stabilité au renversement

1VV.5.5.1/ Distribution de la résultante des forces sismigues selon la hauteur : [Art 4.2.5]

Wh

2.Woh,

=1

F =

(V-F)

- _ 0.07TV <0.25V si T>0.7s
1 o0 si T<0.7s
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Ona:
e Tx=0472 s—F;=0
e Ty=0579 s—>F=0

Donc :
Wh
Fx = = Vy =, Ny
2 W;h
j=1
FiY = nWihi -VY :aY'\/Y
ZWJhJ

A- systeme 1 (R=4)
Vx =1600.41KkN:

" 1|

H

\.’

|h,

Figure IV-9: Distribution

des forces sismiques

Tableau 1V.13: Forces sismiques selon la hauteur suivant X pour systéeme 1 (R=4)

hi (m) Wi (kN) Wih; i Fix (KN)
+27.54 1713.64 47193.65 0.19 304.08
+24.48 1713.42 41944.52 0.17 272.07
+21.42 1713.42 36701.46 0.15 240.06
+18.36 1856.93 34093.23 0.14 224.06
+15.30 1856.93 28411.03 0.11 176.05
+12.24 1856.93 99728.82 0.09 144.04
+9.18 2019.58 18539.74 0.07 112.03
+6.12 2019.58 12359.83 0.05 80.02
+3.06 2041.87 6248.12 0.03 48.01
SOMME 248220.40 1.00 1600.42
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Pour V, =1448.34 kN :

Tableau IV.14: Forces sismiques selon la hauteur suivant Y pour systeme 1 (R=4)

hi (m) Wi (kN) Wih; ay Fiy (kN)
+27.54 1713.64 47193.65 0.19 275.18
+24.48 1713.42 41944 52 0.17 246.22
+21.42 1713.42 36701.46 0.15 217.25
+18.36 1856.93 34093.23 0.14 202.77
+15.30 1856.93 28411.03 0.11 159.32
+12.24 1856.93 9972882 0.09 130.35
+9.18 2019 58 18539.74 0.07 101.38
+6.12 2019.58 12359.83 0.05 1242
+3.06 2041.87 6248.12 0.03 43.45
SOMME 248220.40 1.00 1448.27
— N—

Z21F .25 —
Faa . 05 r—

2O T

—
17E.05 159 32
14404 —® 130.3= —a
R 101 O
Sk T AT
e
L

=8 01 435 45

(a) (b)

Figure IV-10 : Concentration des forces sismiques aux étages pour le systeme 1 (R=4)
a- suivant X, b- suivant Y
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B- Systéme 2 (R=5)

Vx =1280.33 kN:

Tableau IV.15: Forces sismiques selon la hauteur suivant X pour le systeme 2 (R=5)

hi (m) Wi (kN) Wih; ax Fix (KN)
+27.54 1713.64 47193.65 0.19 243.26
+24.48 1713.42 41944.52 0.17 217.66
+21.42 1713.42 3670146 0.15 192.05
+18.36 1856.93 34093.23 0.14 179.25
+15.30 1856.93 28411.03 0.11 140.84
+12.24 185693 99728.82 0.09 115.23
+9.18 2019.58 18539.74 0.07 89.62
+6.12 2019.58 12359.83 0.05 64.02
+3.06 2041.87 6248.12 0.03 38.41
SOMME 248220.40 1.00 1280.34

Vy =1158.67 kN :

Tableau 1V.16: Forces sismiques selon la hauteur suivant Y pour le systéme 2 (R=5)

hi (m) Wi (kN) Wih; ay Fiy (KN)
+27.54 1713.64 47193.65 0.19 220.15
+24.48 1713.42 4194452 0.17 196.97
+21.42 1713.42 3670146 0.15 173.80
+18.36 1856.93 34093.23 0.14 162.21
+15.30 1856.93 28411.03 0.11 127.45
+12.24 1856.93 22728.82 0.09 104.28
+9.18 2019.58 18539.74 0.07 81.11
+6.12 2019.58 12359.83 0.05 57.93
+3.06 2041.87 6248.12 0.03 34.76
SOMME 248220.40 1.00 1158.66
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Figure IV-11 : Concentration des forces sismiques aux étages pour le systeme 2 (R=5)
a- suivant X, b- suivant Y

1VV.5.5.2/ Moment de renversement:

A - Systeme 1 (R=4)

Tableau I\V-17 : calcul du moment de renversement pour systeme 1 (R=4)

Niveau (m) Fix (KN) Fiy (KN) Moxi (KN.m) Moyi (KN.m)
+27.54 304.08 275.18 8374.36 7578.46
+24.48 272.07 246.22 6660.27 6027.47
+21.42 240.06 217.25 5142.09 4653.50
+18.36 224.06 202.77 4113.74 3722.86
+15.30 176.05 159.32 2693.57 2437.60
+12.24 144.04 130.35 1763.05 1595.48
+9.18 112.03 101.38 1028.44 930.67
+6.12 80.02 72.42 489.72 443.21
+3.06 48.01 43.45 146.91 132.96

> M, 30411.41 27522.21
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A - Systeme 2 (R=5)

Tableau 1VV-18 : calcul du moment de renversement pour systeme 2 (R=5)

Niveau (m) Fix (KN) Fiy (KN) Moxi (KN.m) Moyi (KN.m)
+27.54 243.26 220.15 6699.38 6062.93
+24.48 217.66 196.97 5328.32 4821.83
+21.42 192.05 173.80 4113.71 3722.80
+18.36 179.25 162.21 3291.03 2978.18
+15.30 140.84 127.45 2154.85 1949.99
+12.24 115.23 104.28 1410.42 1276.39
+9.18 89.62 81.11 822.71 744.59
+6.12 64.02 57.93 391.80 354.53
+3.06 38.41 34.76 117.53 106.37

> M, 24329.75 22017.61
1V.5.5.3/ Moment stabilisant:
Tableau 1V-19 : calcul du moment stabilisant

Niveau (m) Wi (kN) Xa(m) Yo(m) Mei (KN.m) | My (KN.m)
+27.54 1713.64 13.60 8.85 23305.50 15165.71
+24.48 1713.42 13.60 8.83 23302.51 15129.50
+21.42 1713.42 13.60 8.83 23302.51 15129.50
+18.36 1856.93 13.60 8.81 25254.25 16359.55
+15.30 1856.93 13.60 8.81 25254.25 16359.55
+12.24 1856.93 13.60 8.81 25254.25 16359.55
+9.18 2019.58 13.60 8.80 27466.29 17772.30
+6.12 2019.58 13.60 8.80 27466.29 17772.30
+3.06 2041.87 13.60 8.82 27769.43 18009.29

> M 228375.28 148057.25
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Donc il faut vérifier que : % >1.5
0

Tableau 1V-20 : Veérification de stabilisation pour les deux systémes

Systém Mu My Mo Moy My My M 15
(KN.m) (kN.m) (KN.m) (kN.m) Mo, My, My
1 228375.28 148057.25 30411.41 27522.21 7.51 5.38 Oui
2 228375.28 148057.25 24329.75 22017.61 9.39 6.72 Oui

Le bloc est Vvérifié contre le renversement suivant les deux directions, donc la structure est stable

suivant les deux directions et pour les deux systemes.

1VV.5.6/ Vérification des déplacements:

Le déplacement horizontal & chaque niveau K de la structure est calculé comme suit :

6¢ =R6. 5, =R, [RPA:AIt4.43]

> O. - Déplacement du aux forces séismiques F;,

» R : coefficient de comportement.

Le déplacement relatif au niveau K par rapport au niveau K-l estégala: A, = K —0 <

-1

Selon [RPA: Art 5.10] le déplacement horizontal relatif d’un étage par rapport aux étages qui lui sont

adjacents ne doivent pas dépasser la valeur A g jimite = 0.01 he

Avec he : la hauteur de I’étage k.
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A- Systeme 1 (R =4)

Tableau 1V-21 : Verification des déplacements inter-étage sens X pour systéme 1 (R =4)

Niv (m) d. (cm) | 8k =Rx & (cm) A= (ir;)_s 11 0.01xhe (cm) | Vérification
+27.54 1.9 7.6
1.2 3.06 Oul
+24.48 1.6 6.4
0.8 3.06 Oul
+21.42 14 5.6
1.2 3.06 Oul
+18.36 11 4.4
1.2 3.06 Oul
+15.30 0.8 3.2
0.8 3.06 Oul
+12.24 0.6 2.4
0.8 3.06 Oul
+9.18 0.4 1.6
0.8 3.06 Oul
+6.12 0.2 0.8
0.4 3.06 Oul
+3.06 0.1 0.4
0.4 3.06 Oul
+0.00 0.0 0.0
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Tableau 1V-22 : Verification des déplacements inter-étage sens Y systeme 1 (R = 4)

Niv (m) | & (cm) o0k =Rx d; (cm) | Ax=0k—01(cm) | 0.01xhe(cm) | Verification
+27.54 1.4 5.6
0.8 3.06 oul
+24.48 1.2 4.8
0.8 3.06 oul
+21.42 1.0 4.0
0.8 3.06 oul
+18.36 0.8 3.2
0.8 3.06 oul
+15.30 0.6 2.4
0.8 3.06 oul
+12.24 0.4 1.6
0.4 3.06 oul
+9.18 0.3 1.2
0.4 3.06 oul
+6.12 0.2 0.8
0.4 3.06 Oul
+3.06 0.1 0.4
0.4 3.06 Oul
+0.00 0.0 0.0
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A- Systeme 2 (R=5)

Tableau I1VV-23 : Verification des déplacements inter-étage sens X systeme 2 (R =5)

_ ok =Rx ¢ A=0k—0 k1 e L
Niveau (m) de (cm) 0.01xhe (cm) | Vérification
(cm) (cm)
+27.54 1.5 75
1.0 3.06 oul
+24.48 1.3 6.5
10 3.06 oul
+21.42 1.1 5.5
1.0 3.06 oul
+18.36 0.9 45
1.0 3.06 oul
+15.30 0.7 35
1.0 3.06 oul
+12.24 0.5 25
10 3.06 oul
+9.18 0.3 15
1.0 3.06 oul
+6.12 0.2 1.0
0.5 3.06 Oul
+3.06 0.1 0.5
0.5 3.06 (0]V]|
+0.00 0.0 0.0
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Tableau 1V-24 : Vérification des déplacements inter-étage sens Y pour systeme 2 (R = 5)

_ ok =Rx &, A=0k—0 k1 o
Niveau (m) de (cm) 0.01xhe (cm) | Vérification
(cm) (cm)
+27.54 1.1 5.5
1.0 3.06 oul
+24.48 0.9 45
0.5 3.06 oul
+21.42 0.8 4.0
1.0 3.06 oul
+18.36 0.6 3.0
0.5 3.06 oul
+15.30 0.5 25
0.5 3.06 oul
+12.24 0.4 2.0
1.0 3.06 oul
+9.18 0.2 1.0
0.5 3.06 oul
+6.12 0.1 0.5
0.5 3.06 Oul
+3.06 0.0 0.0
0.0 3.06 Oul
+0.00 0.0 0.0

1VV.5.7/Vérification vis 2 vis de ’effet P-A :

Les effets du 2° ordre (ou effet P-A) peuvent étre négligés dans le cas des batiments si la

%30.1

Pk : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au dessus du niveau « K ».

condition suivante est satisfaite a tous les niveaux : 8 =

Vi : effort tranchant d’étage au niveau "k".
Ay : déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 ».

hk : hauteur de I’étage « k ».



Chapitre 1V: Etude dynamique page 119

» Si 0.10 < 6 < 0.20, Les effets P-A peuvent étre pris en compte de maniére approximative en

amplifiant les effets de I'action sismique calculés au moyen d'une analyse élastique du 1° ordre par le

facteur :

(l_ eK)
» Si 6>0.20 ; lastructure est partiellement instable et doit étre redimensionnée.

A - Systeme 1 (R=4)
Tableau 1V-25 : Vérification ’effet P-A sens X Pour R=4

h(m) | Pe(KN) | Fix (KN) | Vig(KN) | Ak (cm) 0 0<0.10
+27.54 | 171364 304.08 304.08 1.2 0.00246 oUI
+24.48 | 3127 06 272.07 326.15 0.8 0.00343 oul
+21.42 | 514048 240.06 566.21 1.2 0.00509 ouUl
+18.36 | 99741 224.06 790.27 1.2 0.00579 oul
+15.30 | gg54 .34 176.05 966.32 0.8 0.00479 oul
+12.24 | 1071107 | 144.04 1110.36 0.8 0.00631 oul
+9.18 | 1973085 | 112.03 1222.39 0.8 0.00908 ouUl
+6.12 | 1475043 80.02 1302.41 0.4 0.00740 oUl
+3.06 | 1679230 48.01 1350.42 0.4 0.01625 oul

Tableau 1V-26 : Vérification ’effet P-A sens'Y Pour R=4

hi(m) | Pk (KN) Fiy (KN) Viy (KN) Ayy (Cm) ) 0<0.10
+27.54 | 171364 275.18 275.18 0.80 0.00181 Oul
+24.48 | 3427.06 246.22 521.40 0.80 0.00215 OUlI
+21.42 | 514048 217.25 738.65 0.80 0.00260 le 18]
+18.36 | §997.41 202.77 941.42 0.80 0.00324 Oul
+15.30 | g8854.34 159.32 1100.74 0.80 0.00421 le 18]
+12.24 | 10711.27 130.35 1231.09 0.40 0.00284 oul
+9.18 | 12730.85 101.38 1332.47 0.40 0.00416 le 18]
+6.12 | 14750.43 72.42 1404.89 0.40 0.00686 Oul
+3.06 | 16792.30 43.45 1448.34 0.40 0.0152 oul
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B- Systeme 2 (R=5)

Tableau 1V-27: Vérification ’effet P-A sens X Pour R=5

hi(m) | Pkx(KN) Fix (KN) Vi (KN) Ay (CM) ) 0<0.10
+27.54 | 171364 243.26 243.26 1.0 0.00256 oul
+24.48 | 3427.06 217.66 460.92 1.0 0.00304 le]8]
+21.42 | 1514048 192.05 652.97 1.0 0.00368 e 18]
+18.36 | §997.41 179.25 832.22 1.0 0.00458 oul
+15.30 | g8854.34 140.84 973.06 1.0 0.00595 e 18]
+12.24 | 10711.27 115.23 1088.29 1.0 0.00804 Oul
+9.18 | 12730.85 89.62 1177.91 1.0 0.01177 le 18]
+6.12 | 14750.43 64.02 1241.93 0.5 0.00970 OUlI
+3.06 | 16792.30 38.41 1280.34 0.5 0.0214 le 18]
Tableau IV-28 : Vérification ’effet P-A sens'Y Pour R=5
k (m) Pk (KN) Fiy (KN) Viy (KN) Ayy (Cm) 0 0<0.10
+27.54 | 171364 220.15 220.15 1.0 0.00283 Oul
+24.48 | 3427.06 196.97 417.12 0.5 0.00168 OUlI
+21.42 | 514048 173.80 590.92 1.0 0.00406 OUlI
+18.36 | §997.41 162.21 753.13 0.5 0.00253 OUlI
+15.30 | g8854.34 127.45 880.58 0.5 0.00329 OUlI
+12.24 | 10711.27 104.28 984.86 1.0 0.00889 oul
+9.18 | 12730.85 81.11 1065.97 0.5 0.00650 oul
+6.12 | 14750.43 57.93 1123.90 0.5 0.01072 OUlI
+3.06 | 16792.30 34.76 1158.66 0.0 0.0 oul

On constate d'apres les tableaux que la structure étudiée est justifier vis a vis de I'effet P-A

pour les deux systémes.
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L’étude de la structure sous deux systemes de contreventement montre qu’il n’y a pas une
différence des participations massique, et les périodes, malgré que le coefficient de comportement R et
le spectre de réponse dépendent du systeme de contreventement
La diminution de coefficient de comportement de R=5 a R=4 conduit une augmentation des efforts
sismiques de 20% suivant les deux sens (X ; Y) et par conséquence les moments de renversement et
I’effort tranchant augmentes par rapport aux deuxiéme systémes R=5
Les déplacements des differe niveau de deux systémes suivant X, Y n’ont pas une méme allure

comme il est représenté dans les figures suivantes :

Déplacement suivant X Déplacement suivantY
OG- ZOLE g
201 R N W N S S S 27.54
24.48 24.48
21.42 21.42

§ 18.36 1 N T W § 18.36

% 15.3 o _._ Svstemez % 15.3

T 904 bl e T 1594
9.18 9.18 -
6.12 o 6.12 -
3.06 I 3.06

0] T T i 0]

0] 2 4 6 8 0] 2 4 6 8
Déplacement des niveaux {cm) Déplacement des niveaux {cm)
(a) (b)

Figure IV-12 : Comparaison des déplacements des niveaux détermines par les deux
systemes de contreventement : a — suivant X ; b —suivant Y

Vérification spécifiques (Sollicitations normales) :

Outre les vérifications prescrites par le C.B.A et dans le but d'éviter ou limiter le risque de rupture
fragile sous sollicitations d'ensemble dues au séisme, l'effort normal de compression de calcul est
limité par la condition suivante :

— Nd

- Be % feog

V= 1471.81x10°
450° x 25

Vv <03 [RPA: Art 7.4.3.1]

20.29<0.3 oo (CV)
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V. COMPARAISON :

V.1/ Introduction :

L’objet de cette étape est de comparer les sollicitations des éléments résistants (poteaux, poutres,
voiles) déterminées par les deux systemes de contreventement étudiés. La comparaison base sur les

valeurs maximales.

V.2/Comparaison des efforts normaux maximaux et les moments pour les deux

systemes:

V.2.1/Les Poteaux : Systéemel : coefficient de comportement R=4

Systéme2 : coefficient de comportement R=5

Tableau V.1 : Comparaison des efforts normaux maximaux et les moments dans les poteaux pour les

deux systemes

Etages =5 R=4

comb N max comb M max comb N max comb M max

RDC Acc; 1473.68 Accs 4541 Acc; 1807.877 Accs 53.83
1er Acc; 1192.14 Accs 25.21 Acc; 1457.79 AccCs 32.14
2eme Elu 1012.44 AcCs 27.24 Acc, 1157.53 AcCs 33.16
3éme Elu 866.46 Accs 24.60 Elu 866.39 Accs 29.83
4eme Elu 721.22 Accs 29.69 Elu 721.18 Accs 35.82
5éme Elu 577.20 Accs 34.03 Elu S577.17 Accs 40.83
6eme Elu 433.08 Accs 26.52 Elu 433.07 Accs 31.74
7¢eme Elu 288.36 AccCs 27.23 Elu 288.34 Accs 32.50
geme Elu 144.45 Accs 35.38 Elu 144.42 AcCs 42.45
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Avec: Acc,=G+Q+Ey
Accs = 0.8G-Ex
Elu = 1.35G+1.5Q

L’effet de type de systeme de contreventement est important dans le cas des combinaisons
accidentelles avec une force horizontale élevée est-ce le cas de systeme 1 (R=4), la différence entre les
efforts normaux de deux systemes est observé dans les trois premiers niveaux, par contre la différence
entre les moments apparait dans tous les niveaux. Lorsque la structure est contreventée par des voiles
(systeme 1, R=4), les poteaux sont plus sollicités que si la structures est contreventée par des voiles et

portiques.

V.2.2/Les Voiles :

V.2.2.a/Les Voiles suivant X :

Tableau V.2 : Comparaison des efforts normaux maximaux et les moments dans les voiles pour les deux

systémes suivant X

Etages =5 R=4

comb N max comb M max comb N max comb M max
RDC Acc 363.15 Acc; 1.58 Accy 454.04 Accy 1.68
1er Accy 464.64 Accy 2.15 Accy 572.66 Accy 2.30
2éme Accy 423.68 Accy 2.75 Accs 524.32 Accy 2.99
3éme Accy 384.63 Accy 3.99 Accs 477.21 Accq 441
4eme Accy 340.89 Accy 4.40 AcC 423.36 Acc; 4.83
5eme AcCC; 276.59 AcC, 5.26 AcC, 346.70 AcCC; 5.79
6eme Acc, 226.55 Acc, 7.17 Accs 282.30 Accy 7.80
7 e Accy 158.84 Accy 6.98 Accy 198.54 Accy 7.67
8eme AccCs 73.42 Accy 11.12 Accy 85.52 Accy 12.15
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Avec : Acc3=0.8G+Ex
Acci1=G+Q+Ex
Accs=0.8G-Ex

V.2.2.b /Les Voiles suivant Y:

Tableau V.3 : Comparaison des efforts normaux maximaux et les moments pour les deux

systemes suivant Y

Etages =5 R=4

comb N max comb M max comb N max comb M max

RDC AccCg 1055.08 Acc; 0.34 AccCg 1303.53 Acc; 0.34
er Accs 849.04 Acc; 0.40 Accg 1047.71 Acc, 0.42
2éme Accs 679.38 Acc, 0.53 Accg 828.46 Acc; 0.61
3eme ACCs 601.38 AcCC; 0.77 AcCCs 738.43 Acc, 0.89
4eme AcCCg 426.23 AcC, 0.86 AcCg 520.90 AcCC, 0.99
5éme AccCg 290.55 Acc; 1.11 Accg 355.31 Acc; 1.29
6¢eme AcCCg 211.73 AcCC; 1.35 ACCg 252.45 AcCC, 1.56
7 éme ACCg 112.12 AcC; 1.40 ACCg 126.03 Acc, 1.61
8éme Accg 99.05 Acc; 221 Accg 115.62 Acc; 2.49

Avec: Accs=0.8G-Ey
Acc,=G+Q+Ey
Acc4=0.8G+Ey
Les moments maximums déterminés dans les voiles sous les deux systemes de contreventement
sembles presque égaux pour chaque niveau, mais la différence est importantes aux niveaux des efforts

normaux, mais plus le nombre des niveaux augmente, plus cette différence diminue.
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V.2 .3/Les poutres secondaires :

Tableau V.4 : Comparaison des efforts normaux maximaux et les moments dans les poutres

secondaires pour les deux systemes

Etages =5 R=4

comb N max comb M max comb N max comb M max
RDC AcCC, 18.14 ACCs 15.18 AcC, 22.31 AcCCs 18.18
1er Accy 18.24 Accs 21.77 Acc,y 22.29 AccCs 25.72
2¢éme Accy 13.28 AccCs 27.03 Accy 16.11 AccCs 31.75
3eme Acc; 12.87 Accs 31.40 AcCy 15.69 AcCs 36.64
4.eme Accy 10.60 Accs 35.31 Accy 12.83 AccCs 40.98
5eme Acc; 7.80 Accs 36.28 AcCy 9.22 AcCs 41.89
6eme Accy 10.36 AccCs 35.84 AcCy 12.48 AccCs 41.12
7 éme Acc; 12.85 AcCs 37.81 AcCy 15.91 AcCs 43.14
8éme Accy 22.66 Accs 28.63 Acc, 25.66 Accs 32.37

Les poutres transmettent les charges vert les poteaux et voiles, les grandeurs des sollicitations qui
les affectent dépend de la grandeur de la force sismique, et c’est le cas de systeme contreventé par voile,

donc les résultats présentés dans le tableau sont attendues
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Chapitre V:comparaison
V.3/Comparaison des efforts normaux maximaux et les efforts tranchants dans la

base de la structure pour les deux systemes:

Tableau V.5 : Comparaison des efforts normaux maximaux et les efforts tranchant pour dans la base de
la structure

R=5 R=4
Nporeay  1473.68 1 Nporeay  1807.20 1
Niora  1473.68 Niora  1807.20
Les poteaux Les poteaux
V coreau _ 60.36 071 V oreau _ 73.41 086
Voo  84.89 Vioa  84.89
Nyowe _ 1623.08 110 Nyowe _ 1870.08 103
Niora  1473.68 Niora 1807.20
Les voiles Les voiles
Vo _ 18.09 091 Vyoie _ 19.27 022
Vo 84.89 Vioa 84.89

A travers les résultats de tableau V.5 nous remarquons que :
- Dans le cas de systeme contreventé par voile unique les poteaux reprennent 86% des efforts
tranchant, alors que dans le cas de systeme contreventé par voile et portique, les poteaux

reprennent 71% des efforts tranchant.
- Les voiles reprennent presque les mémes efforts tranchant pour les deux systémes

A partir de cette constatation nous pouvons conclure que les poteaux sont treés sollicités dans le cas

de systéme contreventé par voile,
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VIl /ETUDE DE L’INFRASTRUCTURE

VI11.1/ Introduction

Une fondation est un organe de transmission des charges de la superstructure au sol, elle ne peut
étre calculée que si I’on connait la superstructure et ses charges, d’une part et les caractéristiques du sol
d’autre part.

La répartition des contraintes dans le sol est supposee étre généralement linéaire (uniforme,
trapézoidale ou triangulaire).

Les fondations doivent assurer deux fonctions essentielles :
¢+ Reprendre les charges et les surcharges supportées par la structure ;

% Transmettre les charges et les surcharges au sol dans de bonnes conditions, de facon a assurer la
stabilité de I’ouvrage.

Le dimensionnement de la fondation doit étre compatible avec la capacité portante admissible du

sol.

e Choix du type de la fondation :

Pour les fondations On distingue : les fondations superficielles (semelles isolées, semelles filantes,
radiers, etc.....) les fondations peu profondes (puits), et les fondations profondes (pieux). On dispose
dans la pratique d’une grande diversité de fondations entre les quelles on devra choisir en tenant compte
de plusieurs facteurs comme 1’hétérogénéité du sol, les mouvements de nappe phréatique, la diversité
des modes d’exécution, I’influence des batiments déja existants sur le sol sous —jacent qui contribuent a
la complexité des problemes de fondations, dont la solution doit vérifier deux conditions :

= Le coefficient de sécurité vis-a-vis de rupture doit étre suffisant ; le calcul des fondations est un
calcul a la rupture.

= Les tassements doivent étre admissibles pour ne pas endommager le batiment.

Les tassements différentiels sont la cause la plus fréquente d’incident pour la structure. Un méme
tassement différentiel aura des conséquences plus ou moins graves selon la nature de la construction :
d’autre part le tassement dépend de la rigidité de la construction qui intervient sur la répartition des

efforts au niveau de la fondation.
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Dans notre cas on doit justifier le type de fondation correspondante a o5, = 1.5 bars avec un
ancrage de 2.0 m.
Le choix du type de fondation dépend de :
% Type d’ouvrage a construire.
¢ La nature et 1’homogénéité du bon sol.
% La capacité portante du terrain de fondation.
+ La raison économique.
% La facilité de réalisation.

% La distance entre axes des poteaux.

V11.2/ Calcul des fondations :

Afin de satisfaite la sécurité et 1’économie, tout en respectant les caractéristiques de 1’ouvrage ; la
charge que comporte 1’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 1’effort normal prévenant de la superstructure vers les fondations est appliqué au centre
de gravité (C.D.G) des fondations.

On doit Vérifier la condition suivante :

N

N ¢ xD)<o, =s>— N
S Gsol_(beD)

Avec :

oso1 . Contrainte du sol.

N : Effort normal appliqué sur la fondation.
S : Surface de la fondation.

7, - Poids volumique du béton.

D : ancrage des semelles.

Nous avons :
S5, =25KN/m° et D = 2m
N (de la superstructure) calculé par la combinaison [G+Q]

Les résultats des efforts normaux appliqués aux fondations



Chapitre VII: étude de I’infrastructure page 174

V11.2.1/ Semelles isolées :

On adoptera une semelle homothétique, c'est-a-dire le rapport de A sur B est égal au rapport a sur b :
A

a
b B
Pour les poteaux carrés : a=b donc A=B = S=A?

A est déterminé par : S > Ld’oﬁ S = N
Ogo1 — (5b X D) Oso1 — (5b X D)

Avec :

A=4/S : oy =1.50bars

——l---l---l i---.;-l----l ‘.a g

@ @ @ @ az:::::::a . @ C) .
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Figure VI11.1. Semelle isolée sous poteau.

Les résultats des sections des semelles isolées sont résumés dans le tableau suivant:

Tableau VI1.1. Sections des semelles isolées.

Poteaux N(KN) S(m?) B(m) ()
E2 909.58 9.10 3.02 3.10
E3 1216.78 12.17 3.49 3.50
E4 940.95 9.41 3.07 3.10
F4 972.42 9.72 3.12 3.20
F5 755.89 7.56 2.75 2.80
G2 1170.34 11.70 3.42 3.50
G3 1307.19 13.07 3.62 3.70

> Vérification de interférence entre deux semelles :

Il faut vérifie que: L>1.5x 1T

Tel que :

B, +B,

L: est ’entre axe entre deux poteaux.

B: Largeur de la semelle
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Ona
Tableau VI11.2. Vérification de I’interférence entre deux semelles.
2 Lm) | 15x2tB | 595, BitB:
B, | B2 2
E2- E3 3.10 | 3.50 3.25 4.95 CNV
E2- G2 3.10 | 3.50 4.50 4.95 CNV
E3- G3 3.50 | 3.70 4.50 5.40 CNV
E3-E4 3.50 | 3.10 2.95 4.95 CNV
E4-F4 3.10 | 3.20 3.00 4.73 CNV
G2- G3 3.50 | 3.70 3.25 5.40 CNV
Conclusion:

Vue la présence des voiles et le rapprochement des poteaux, les semelles seront de nature filante

V11.2.2/ Semelles filantes

4L, 4L,
e [—

|‘ | B ht
TTTTTTTfTTTTTTH“ - e

F 3
»
F 3
L

Fig. VII-2: Schéma équivalent de la semelle filante

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.

>ﬂ+5D

sol — b
S

On doit vérifier que: o
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Tel que:

N=>N; de chaque fil de poteaux.
S=B x L

B: Largeur de la semelle.

L: Longueur du fil considéré.

:>BZN_5"D

L Usol

Les résultats sont résumés sur le tableau qui suit:

Tableau VI11.3. Sections des semelles filantes

Files N (kN) S (m?) L+2(m) B(m) B"e(m)
821.00 5.14 8.20 0.63 0.70
E 7173.74 47.49 29.20 1.63 1.70
F 3456.62 22.71 11.00 2.06 2.10
G 2639.19 17.26 8.15 2.12 2.20

> Veérification de interférence entre deux semelles :

Il faut vérifie que: L>4x B+B, ; B,

Tel que :
L: La distance entre deux files.

B: Largeur de la semelle.

Tableau VI.4. Vérification de ’interférence entre deux semelles.

B(m)
Lm) | 4x2EB |54 BitBe
B1 B2 2 2
A-E 0.7 | 17 45 4.80 CNV
E-F 17 | 21 3.0 7.60 CNV
E-G 17 | 22 45 7.80 CNV
F-H 21 | 21 3.0 4.20 CNV
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Conclusion:
D'apres ces résultats, on remarque qu'il y a chevauchement des semelles, on passe alors a I'étude Un

Radier générale

VI11.2.3/ Radier général

VI11.2.3.1. Introduction

Un radier est une dalle pleine, éventuellement nervurée, constituant I'ensemble des fondations d'un
batiment. Il s'étend sur 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 congu pour jouer un réle répartiteur de
charges. Son étude doit toujours s'accompagner d'une vérification du tassement générale da la
construction.
- lorsque le sous-sol d'un batiment est inondable : le radier joue alors le réle 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 une AIR de STOCKAGE.

L'effort normal supporte par le radier est la somme des efforts normaux de tous les poteaux.

V11.2.3.2/ Surface nécessaire

Pour déterminer la surface du radier in faut que : o, < o,

max sol nec —

N =31224.22 kN
Pour :
o, =1.5 bars

On trouve : $>208.16 m?
La surface du batiment Sp=410.65 m?

Donc la surface totale du radier est 410.65 m?
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V11.2.3.3/Pré dimensionnement de radier

1. Détermination de l’épaisseur du radier :

L'épaisseur de la dalle du radier doit satisfaire aux conditions suivantes :

a. Condition forfaitaire :

L L

max S L S max
25 20
Avec :

Lmax: La longueur maximale entre les axes des poteaux.

L. =45 m=18 cm<h, <22.5cm
=h, =20 cm

b. Condition de la raideur :

Pour étudier la raideur de la dalle du radier, on utilise la notion de la longueur élastique définie

L

e

par I'expression suivante : L, <

Avec: L, = 4‘/£
bK

3
| : Inertie de la section transversale du radier (I = %)

Ny

E : Module d’élasticité du béton (prendre en moyenne E=20000MPa).
B : Largeur de la semelle par bande d'un métre (b=1m).
K : Coefficient de raideur du sol (0,5kg/cm®<k'<i2kg/cm?).
On pourra par exemple adopter pour K les valeurs suivantes :
e K=0,5[kg/cm®] —pour un trés mauvais sol.
e K=4 [kg/cm®] —pour un sol de densité moyenne.

o K=12[kg/cm?] —pour un tres bon sol.
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—=h, =3.50 cm

c. Condition de cisaillement :

On doit vérifier que : 7, = bTud <7, =Min (0.1f_,,;4MPa) = 2.5MPa
X
Avec: T, _at S N, iml
2 Srad
N,= 31224.22 kN
L=4.50m ; b=1m
gxL N, xL1ml N, xL _

T, = = = <7

2bxd 2S.,,xbxd 2S,,xbx(0.9h)

> N, xLdml_ L.1m|_ =7.60 cm
2S,.,x0(0.97)

=h,; >7.60 cm

Conclusion :

h>Max (hy ; hz ; hay=20 cm
On prend: h=20 cm.

V11.2.3.4/ Ferraillage du radier :

Le radier fonctionne comme un plancher renversé, donc le ferraillage de la dalle du radier se fait
comme celui d’une dalle de plancher.

La fissuration est considérée préjudiciable.
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a. Ferraillage de la dalle du radier:

a.l. Détermination des efforts:

) L .
e Sji04< L—X <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:

M, =,0L5 ..o sens de la petite portée.
M, =M, ............... sens de la grande portée.

Pour le calcul, on suppose que les panneaux soient encastrés aux niveaux des appuis, d'ou on déduit les
moments en travée et les moments sur appuis.

Panneau de rive :

- Moment en travée : My=0.85M
M;y=0.85My
- Moment sur appuis : Max=Ma,=0.3My  (appui de rive)
Max=May= 0.5M, (autre appui)

Panneau intermédiaire :

- Moment en travée : My=0.75M,

- Moment sur appuis: Ma=May=0.5M,

e Sj % < 0.4 = La dalle travaille dans un seul sens.
y

- Moment en travée : M;=0.85My

- Moment sur appuis : M,=0.5M,

Avec: M, :l
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a.2. Valeur de la pression sous radier :

EL

q, =0,-Im=76.04 kKN/m

Qe =05 -IM=55.15 kKN/m

CALCUL DES MOMENTS

On prend le panneau le plus sollicité avec :

L, =3.25 m; Ly =450 m

a.3. Moment en travée et sur appuis a l'ELU (v=0):

L .
On au rapport des panneaux 0.4 < L—X <1.0 = la dalle travaille dans les deux sens.

y

Les résultats des moments sont regroupés dans le tableau suivant :

Tableau VI1.5 : Calcul des moments a I'ELU

LX Ly LX qu MX Mtx My Mty Ma

Panneaux L Hx Hy
m | m | L (kN/m) | (kNm) | (kNm) | (kKNm) | (kNm) | (kNm)
P 3.25|4.50 | 0.72 | 0.0658 | 0.4624 | 76.04 | 52.85 | 39.64 | 24.43 | 18.32 | 26.43
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a.4. Moment en travée et sur appuis & I'ELS (v=0.2):

Les résultats des moments sont regroupes dans le tableau suivant :

Tableau VI1.6 : Calcul des moments a I'ELS

I—x I—y LX QSer Ile I\/Itx I\/Iy IVlty Ma
Panneaux T Hx Hy
(m) | (m) L, (KN/m) | (kNm) | (kNm) | (KNm) | (KNm) | (kNm)

P 3.25|4.50 | 0.72 | 0.0719 | 0.6063 | 55.15 | 41.88 | 31.41 | 25.39 | 19.04 | 20.94

a.b. 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
Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant:
fe2s=25MPa ; fipg=2, IMPa ; onc=14.2MPa ; f:=400MPa ; 6,=348MPa ; b=100cm ; h=20cm
d=0.9h=18 cm
Tableau VI1.7 : Ferraillage des panneaux du radier

Sens | Mu(kNm) | u B | AP cm?) | Choix | A%(cm?) | Sicm)
X=X 52.85 0.114 | 0.939 8.99 6T14 9.23 10
Travée
y-y 24.43 0.053 | 0.972 4.01 3T14 4.62 20
X-X
Appui 2643 | 0057 | 0970 | 435 |3T14| 462 20
y-y
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Espacement :

Esp < Min(3h;33cm)=> S, < Min(60 cm ; 33 cm)=33 cm
Travee :

Sens x-X :

_100

S, =10 cm <33 cm

On opte : S;=10 cm

Sensy-y :

St:%=20 cm <33 cm

On prend : S=20 cm

Appuis :
S, =%=ZO cm <33 cm

On prend : S=20 cm

a.6. Vérifications nécessaires :

1. Condition de non fragilité :

A =0.23b><d%:2.17 cm? <9.23 cm?

e

Donc la condition est vérifiée.
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2.1. Vérification de la contrainte tangentielle du béton :

On doit vérifier que : 7, <7, = Min (O.lfc28 ; 4MPa)= 2.5MPa

Avec :
TU
Tu =
b x
- qu; L _7604x325_ oo
3
p, 21835107 53 \ipa < =25 MPa............... Vérifier
450180

2.2. Armatures transversales :

e BAEL 91 modifier 99 :

LA T 031K
b, xS, 0.8f,
S, <Min(0.9d ; 40cm)=18 cm

(K =1pasdereprisedebétonnage)

Afe s Max [ 2 0.4mPa 077 MPa
0oS, 2

e RPA99 version 2003 :

A >0.003b,
St
*§, < Min (2 ;12¢|j =5 CM..coeeeee Zonenodale
h
* S, < 5" 10 CMecei, Zonecourante
Avec
. [h b
<Min | — ;¢; — [=0.57 cm
=vin o 2|

fe=400 MPa ; 7,=1.53 Mpa ; fizs=2.1 Mpa ; b=3.25m ; d=18 cm
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On trouve :

StECM . Zone nodale.
S=10em. Zone courante.
A>4.88 cm?

On prend : 7T10=5.49 cm?

T14 e=20cm T14 e=15 cm
| ] —— |

Figure VI1.3 : Ferraillage de la dalle du radier

c. Ferraillage des débords :

Le debord du radier est assimilé a une console de longueur L=1m, le calcul du ferraillage sera fait pour
une bande de 1m a I'ELU.
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U
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-
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-
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—

Figure VI1.4 : Schémas statique

Figure VIL.5 : Diagramme des moments
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c.1. Calcul de ferraillage :

0u=76.04 kKN/ml, b=100 cm, h=20 cm, f.2s=25 MPa, o,.=14.2 MPa.

Tableau VI11.8 : Ferraillage des débords

My(kNm) U B A (cm?)

Travée 9.51 0.29 0.824 1.84

V1.3. Les longrines:

Les longrines sont des poutres, en béton armé, qui sont coulées sur le sol et qui relient des
fondations superficielles, leur réle est de transmettre les efforts de traction ou de compression pouvant
exister entre les fondations, elles peuvent également jouer le réle de poutre pour reprendre des charges

verticales ou des moments.

V1.3.1. Prédimensionnement:  RPA99 version 200 3[Art 10.1.1.b]

Pour un sol de fondation de catégorie (S;) et (Ss), les dimensions minimales de la section

transversale des longrines sont (25 x 30) cm?2.

On adopte une section de: (b x h) = (30 x 30) cm2.

V1.3.2. Sollicitations:

Les longrines doivent étre calculées pour résister a la traction sous I'action d'une force " F " égale a:

F=E220 kN .
o

N : effort normal a la base du poteau le plus sollicité.
a : coefficient de site en fonction de la zone sismique.

Dans notre cas : a = 12 (zone: llp; site: S3)
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V1.3.3. Eerraillage:

Etat Limite Ultime:

Les armatures longitudinales sont données par: A, >——

Le résultat obtenu est:
N, =1307.19 KN ; A, > 3.75cm?

Condition de non fraqilité: (CBA 93)

A>—_128 Le résultat obtenu est: A >4.73 cm?

Etat Limite Service:

La fissuration est considérée comme préjudiciable.
_ .12
.= mm[5 f ;110 /n fﬁ} =202MPa

Le résultat obtenu est:

Nger =948.70 kKN: Ager = 2.37 cm?

Section minimale donnée par le RPA 99VERSION 2003:

A, >06%B

Le résultat obtenu est: A, = 5.4 cm?

Résultats:
A = max [Au v Agr + Arras Acea ]:54 cm?

On adopte : A =5 HA 12=5.65 cm?
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Armatures transversales :

On adopte : ¢, =6 mm

Espacement:

S < min |20cm ;15(p|J: min [20cm ;18cm]

On adopte:  S;=15cm.

! 106
30 cm

Figure VI.6 : Ferraillage des longrines.
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Majuscules romaines :
A : Section d'acier tendu.
A': Section d'acier comprimé.
A max, Amin: : Section d'acier maximale et minimale

A: Section d'un cours d'armatures transversales.
Ayer : Section d'armatures verticales.
Ay, : Section d' d'armatures horizontales.

A : Section d'armatures en partie courante (armatures de peau.)

Ap : Section d'armatures diagonales.
B : Aire du béton.

B, : Section réduite du béton d'un poteau.
B: : Section de la partie tendue.
L : Largeur de la section tendue.

M; : Masse torsionnelle.

E.L.S : Etat Limite de Service.
E.L.U : Etat Limite Ultime.

Ey : Module de déformation longitudinale différée du béton.

E; : Module de déformation longitudinale instantanée du béton.
Es : Module de déformation longitudinale de I'acier.

| : Moment d'inertie.

le : Moment d'inertie équivalent.

M : Moment fléchissant.

M; : Moment fléchissant en travée d'une poutre.
M, : Moment fléchissant en appui d'une poutre.

M, : Moment fléchissant a I'E.L.U.



Mger : Moment fléchissant a I'E.L.S '
N : Effort normal.

Nser : Effort normal de service.

Ny : Effort normal ultime.

T, : Effort tranchant ultime.

G : Charge permanente.
Q : Charge d'exploitation.
E : Charge sismique.

< Minuscules romaines :

L)

h: Hauteur de la section du béton.

b : Largeur de la section du béton.

bo : Largeur de la nervure du béton (section en Té.)
c, ' : Enrobage supérieur et inférieur.

d : Hauteur utile d'une section.

f: Fleche.

fcj . Résistance caractéristique du béton a la compression a « j » jours.
feog : Résistance caractéristique du béton & la compression & « 28 » jours.
fe : Limite d'élasticité de I'acier.
f; : Résistance conventionnelle de la traction du béton a « j » jours.
fiog : Résistance conventionnelle de la traction de béton & «28 » jours.
i : Rayon de giration.
Is : Longueur de flambement,
St : Espacement de cours d'armature transversale.
Sh : Espacement de cours d'armature horizontale.
Sy : Espacement des armatures verticales.

s Majuscules grecques :
A : Variation.

> : sommation.
@®: Diamétre nominal d'une barre d'aciers.

W : poids.



% Minuscules grecques :
o: Angle.
vy : Coefficient de sécurité.
€: Déformation relative.
n: Coefficient de fissuration.
A :Elancement mécanique.
L : Coefficient de frottement.
v: Coefficient de POISSON.
p : Rapport de deux dimensions
¢ : Contrainte normale.
T : Contrainte tangentielle.
d: Déplacement d'un niveau.

X Autres notations :
A.N : Axe neutre.
OK : Condition vérifiée.
C.N.V : Condition non vérifiée.
Dur : Durable.

Acc : Accidentelle.
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| / PRESENTATION DE L’OUVRAGE :

1.1/ Destination :

Le projet qui nous a été confi¢ par le bureau d’études techniques et architecturales TURKMANE
SOFIANE consiste en 1’étude et le calcul des éléments résistants d’un batiment (R+8)

A usage d’habitation ; décroché en plan avec deux systémes de contreventement.

Situation : I’ouvrage étudié sera implanté a MEDEA classé selon les régles parasismiques

algériennes (RPA 99 version 2003) comme une zone de moyen sismicité (zone Ip)

Notre étude sera conforme aux exigences des reglements algériens en vigueur a savoir :

0,

% Le réglement parasismique RPA 99 version 2003

R/

% Le reglement du béton armé CBA 93

R/

¢ Le réglement "charge permanentes et charges d’exploitation"
|.2/ Caractéristique géométriques de ’ouvrage :

Le projet en question est composé de (09) niveaux en superstructure dont un rez-de-chaussée

et (08) étages courants avec terrasse inaccessible.

a) Les dimensions du batiment en plan et en élévation se présentent comme suit :

Tableau I-1 : dimension du batiment

> Longueur > L=27.80m
> Largeur > | =18.30m
> Hauteur d’étage > h =3.06m
> Hauteur totale du batiment > H=2754m

b) Systéme de contreventement :

Notre batiment comporte une hauteur dépassant les 11m, alors le reglement parasismique Algérien

RPA99) préconise un systéeme de contreventement par des voiles et des portiques
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¢) planchers :

Nous avons utilisé un seul type de planchers, dont le rble est de résister aux charges verticales et les
transmettre aux éléments porteurs de la structure, notamment les poutres et les poteaux.

%+ Planchers a cops creux.

d) Maconnerie :

On a deux types:

% Murs extérieurs sont composés de :
1. Une cloison en briques creuses de 10cm d’épaisseur.
2. Une lame d’air de Scm d’épaisseur.

3. Une cloison en briques creuses de 10cm d’épaisseur.

%+ Murs intérieurs ce sont des cloisons de séparation de 10 cm d’épaisseur.

e) le revétement :

Le revétement d la structure est constitué par :
* Carrelage d 2cm pour les chambres, les couloirs et les escaliers
* Céramique recouvrant tous les murs dans les salles d’eau
* Enduit de platre pour les plafonds
* Mortier de ciment pour crépissages des facades extérieures et intérieurs

f) Pacrotére :

Au niveau de la terrasse, la structure est entourée d’un acrotére congu en voile de 70 cm de hauteur
et 10 cm d’épaisseur.
L’acrotere est un élément secondaire de la structure composé essentiellement en béton armé, plus
quelques types de revétement (enduit en ciment,...), son role principal est la protection contre
L’infiltration des eaux pluviales (empécher leur ruissellement par le larmier) qui provoqueraient des
fissures suivant la ligne de conjoncture entre I’acrotere et la forme en pente.

q) Escalier :

La circulation entre les étages de notre batiment est assurée par un escalier droit a double volet.



Chapitre I: présentation de l’ouvrage page 4

|.3 /Caractéristiqgue mécaniques des matériaux :

Les caractéristiqgues des matériaux utilisés dans la construction seront conformes aux regles

techniques de conception et de calcul des ouvrages en béton armé (CBA93).

1.3.1 /Béton : le Béton est constitué par un mélange hétérogéne de matériaux inertes appelé

« granulats » (sable, gravier, avec du ciment et de 1’eau.)

Le ciment utilisé c’est le CPA 42.5

(Ciment portland artificiel classe 42.5) pour un dosage de 350Kg / m3, donnant une résistance
f.,s=25 MPa a 28 jours

Quelque données sur le béton pour notre travail, les valeurs standards a utilisé sont :

Tableau I-2 : caractéristique du béton

feos (MPa) 25.0

f,,s (MPa) 21

Ei»s(MPa) 32164.2

E,.s(MPa) 10819.0

Gpe Ultime (MPa) Situation durable 14.2

Situation accidentelle 18.5

one Service (MPa) 15.0

T, (MPa) Fissuration peu nuisible 3.33
Fissuration préjudiciable 2.5

1.3.1.a /caractéristique du Béton :

o facile a le fabriquer et a le mettre en ceuvre sur chantier.
o bonne résistance aux actions climatiques.

o bonne résistance a la compression.

o faible résistance a la traction.

1.3.1.b/ ciment : le choix du dosage et la classe du ciment doivent étre choisis en fonction de la

nature et I’importance de I’ouvrage a construire, il doit tenir compte des exigences suivantes.

o Résistance mécanique.

o Imperméabilité a I’eau.
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1.3.1.c/ Granulats : le béton est constitué de deux types de granulats.

. Sable de dimension inférieure a 5 mm.

o gravier de dimension inférieur a 25mm (3/8 ; 8/15 ; 15/25)

1.3.1.d/ Eau de gachage : I’cau utilisée doit étre propre, et ne doit pas contenir des maticres

organiques qui influent sur le durcissement du béton.

1.3.1.e/ Dosage du béton :

La variation de la teneur en eau modifie I'ouvrabilité du béton et peut altérer son module d'élasticité.
Toute variation par rapport a la formulation théorique des bétons peut avoir des conségquences négatives
sur leurs qualités.

On retiendra que, pour 1 m* de béton, on utilise environ 350 & 400 kg de ciment, 175 & 200 kg d'eau, 500
a 550 kg de sables (dimension < 6 mm) et 1100 a 1200 kg de gravillons (dimension comprise entre 1 et

25 mm), ces proportions varient dans de faibles proportions  avec la qualité du béton recherché.

1.3.2/ Béton armé :

Le béton armé est un matériau obtenu en enrobant dans du béton des aciers disposés de maniére a
équilibrer les efforts aux quels le béton résiste mal ““ effort de traction®.
* les deux matériaux (béton, acier) n’agissent pas I’un sur I’autre chimiquement, et ils ont le méme

coefficient de dilatation thermique et une bonne adhérence 1’un a I’autre.

1.3.2.a/ Résistance du béton :

C’est le pouvoir d’un matériau de résister a la destruction sous 1’action de contraintes dues a un

chargement de compression ou de traction.



Chapitre I: présentation de ['ouvrage page 6

1.3.2.b/ Résistance caractéristique a la compression :

Dans le cas courant, le béton est défini au point de vue mécanique par sa résistance a la
compression a vingt-huit (28) jours d’age ; cette résistance est mesurée sur des cylindres droits de
révolution de 200cm? de section (¢ = 16cm) et ayant une hauteur double de leur diamétre (H = 32cm).
Pour des bétons d’un age « J » inférieur & 28 jours, la résistance caractéristique a la compression est
donnée par les formules suivantes :

J

F,.=—— xf Pour f_. <40 Mpa
Y 476+083] ¥ °28 P

Selon CBAart A.2.1.1.1 [2]

J
Fo=— "  xf
9 14+095)

Lorsque 1’age du béton dépasse les 28 jours, on peut admettre une résistance au plus égale

Pour f_,; > 40 Mpa

a 1.10f_,, a condition que le béton ne soit pas traité thermiquement.

Tableau I-3 : Résistance f_,,du bétona7 ;14 et 90 jours [2].

f.,s(Mpa) 16 20 22 25 30 35 40
7 jours 10.6 13.2 14.6 16.5 199 | 232 26.5
14 jours 137 17.9 188 | 214 | 256 | 299 | 342
90 jours 17.6 22 242 | 275 33 385 44

1.3.2.c/ Résistance caractéristique a la traction :

La résistance a la traction du béton a "J" jours, désignée par " f; " est déterminée par trois essais :

1. En traction directe ;
2. En traction par fendage ;
3. Entraction par flexion.

La résistance a la traction du béton f, est deduite de celle a la compression par le biais de la relation:

f, =0.6+0.06f, Avec: f et f, en Mpa
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1.3.2.d/ Coefficient de POISSON (v) :

F
b= Allongement dans le sens transversal A, /a
Raccourcissement longitudinal A, /b
)

Pour les piéces courtes sollicitées en flexion simple ho| o
(Flambement transversal " A, " raccourcissement longitudinal .
" AI Il)’

Le coefficient de POISSON est pris égal a :

v=0.2 pour le calcul des déformations (ELS);

v=0  pour le calcul des sollicitations (ELU). [2]

Fig. I-1: Schéma statique de coefficient de poisson

1.3.2.e/ Module de déformation longitudinale:

Pour un chargement d’une durée d’application inférieure a 24 heures, le module de

déformation instantanée E;; du béton est pris égal a:

E;; (Mpa) = 11000(fCJ)% SelonCBA art A.2.1.2.1 [2]

Ou: f_, représente la résistance caractéristique a la compression a "J" jours exprimée en Mpa.

Pour des charges de longue durée d’application, le module de déformation E,, est pris égale a:

E,, [Mpa]= E—SJ Soit: E,, =3700(f,)*Mpa  Selon CBA art A.2.1.2.2 [2]

1.3.3.Acier :

L’acier utilisé en béton armé se distingue du reste des aciers par sa forme géométrique et sa nuance ;
I’acier du béton armé est sous forme de barre circulaire d’une longueur considérable a son diametre. Sa
surface externe (surface de contact avec le béton) présente deux types distincts : une surface lisse et une

surface rugueuse, chacune ayant sa propre utilite.
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A. Types d’acier :

Les aciers utilisés sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau 1.4 : Les types d’aciers utilisés et leurs nuances.

o Diametre Fe
Nature Utilisation Nuance
(mm) (Mpa)

Rond lisse Armatures transversales FeE 235 @6 et ¢8 235

Barre a haute o
. Armatures longitudinales FeE 400 T=>8 400

adhérence

Treillis soudé Dalle de compression TLE 520 0<¢<6 520

B. Module d’élasticité longitudinale de Pacier :

Expérimentalement, le réglement (CBA93) prévoit que la valeur du module d’¢lasticité
longitudinale de I’acier est pratiquement constante quelque soit la nuance de 1’acier utilisé
[E, =2.10°Mpa]. Art A.2.2.1.[2]

N.B : Le caractere mécanique servant de base aux justifications est la limite d’¢lasticité garantie Fe ;

Les armatures doivent étre conformes aux textes réglementaires en vigueur.

1.4. Principe de calcul du C.B.A.93 :

Il existe deux états limites :

#* Etat limite ultime (E.L.U) basé sur : #* Etat limite de service (E.L.S) basé sur :

¢ L’Equilibre statique 4 La compression du béton

¢ L’ouverture des fissures

4 La déformation

¢ L’ouverture des fissures

¢ La stabilité de forme
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> E.L.U de résistance : G

1. Contrainte du béton en compression :

P
L

%0 3.5%0 Eh:ooo

Fig. I1-2: Diagramme contrainte —déformation du béton

La contrainte ultime du béton en compression o, est donnée par la formule:

— _0.85f,
be — 9><7/b

Art A4.3.4.1.[2]

Avec : y, : coefficient de sécurité, tel que :
7, =1.5  Pour une combinaison fondamentale ;
7, =1.15  Pour une combinaison accidentelle.

0=1 lorsque la durée probable d’application des charges est
Supérieure a 24 heures ;
6=0.9 lorsque cette durée est comprise entre 1 heure et 2 heures ;

0=0.85 lorsqu’elle est inférieure a 1 heure ;

2. Contrainte ultime de cisaillement :

La contrainte ultime de cisaillement est donnée par :

0.2,

b

e Fissuration peu nuisible : ., =min( .5 Mpa} [2]

0.15f,,

7

e Fissuration préjudiciable ou trés-préjudiciable : 7, = min( , 4 Mpaj [2]
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3. Contrainte limite de P’acier:

A L’E. L.U, la contrainte limite de 1’acier est:

+ o Mpa)

f Fa'r,

-10%a -5

¥

L 10%a0 2. %o

'Fuj'fs

Avec :
0_5 : Contrainte de I’acier ;

Fe : Contrainte limite d’élasticité garantie de I’acier ;

. L 1.15 situation durable
v, . Coefficient de sécurite  y = . )
1 situation accidentelle

&, : Allongement ou raccourcissement de I’acier
g, - Allongement ou raccourcissement limite

f , o AL
&= dou: g=—
Vs *E, L

> APE.L.S:

a. E.L.S de compression de béton :

La contrainte de compression du béton est limitée a : o, =0.6 f,

Art A45.2 2]

A Détat ultime de service, o, doit étre inférieure ao, .

b. E.L.S de contrainte limite de P’acier:

Contrainte limite de ’acier :

e Fissuration peu nuisible : Aucune vérification a effectuer [2]
e Fissuration préjudiciable : 0_5: Min [2,;6 110 nfu} [Mpa] [2]

e Fissuration trés préjudiciable : ;szMin {%;90 nful [Mpa] [2]
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Avec :
n : Coefficient de fissuration tel que :

1 pour les ronds lisses et les treillis soudés
n= 5 .
1.6 pourles armatures a haute adhérance

Conclusion : Pour notre projet, les valeurs standard a utiliser sont :

Erreur ! Des objets ne peuvent pas étre créés a partir des codes de champs de mise en
forme.

f.e = 2.1Mpa

E.,s =32164.2Mpa
E,,s =10819Mpa

Gbc

_ J14.2Mpa :situation durable
18.48Mpa : situation accidentel le

o,. =15Mpa

FeE 400, fe = 400Mpa : Pour les armatures longitudinales

FeE 235, fe = 235Mpa : Pour les armatures transversales

5_5 = 202Mpa : Fissuration préjudiciable pour les AH
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II/PREDIMENSIONNEMENT

Le pré dimensionnement est un calcul preliminaire ; il permet de choisir les dimensions

des ¢éléments de 1’ossature qui feront I’objet d’une vérification apres le calcul des efforts.

11.1/ Pré dimensionnement du plancher :

Un plancher est une aire plane horizontale qui sert a limiter les étages ; sa fonction principale est de
résister et supporter les charges et surcharges afin de les transmettre aux éléments porteurs ;

Ainsi que de remplir la condition d’isolation acoustique et la sécurité d’incendie.

Plancher & corps creux :

Les planchers sont constitués de poutrelles préfabriquées associés aux corps creux
La hauteur des poutrelles est déterminée par la formule empirique suivante :
(L/25) < hy < (L/20)
Avec :

L: longueur max de poutrelle entre axe =4.5m.

450/25<h;<450/20 = 18 ecm < hy £22.5¢cm

Selon CBA [2] h;<450/22.5 = h;< 20

On adoptera h;=20cm telle que hy= d+e

d=16cm (hauteur de corps creux).

e= 4cm (hauteur de la dalle de compression).
Donc h¢ = (16 +4) cm.
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11.2/ Evaluation des charges et surcharges :

11.2.1/plancher terrasse

11.2.1.a/charges permanentes :

Tableau I1-1 : charges permanentes du plancher terrasse (corps creux)

Epaisseur Poids volumique (KN/m®) Poids surfacique
N composants - (KN/m?)
1 Gravier roulé (8/15) 0.05 20 1.00
2 | Etancheité multicouche 0.02 6 0.12
3 Papier kraft - - 0.05
4 Liége (isolant) 0.04 4 0.16
5 Forme de pente 0.10 22 2.2
6 Film polyane - - 0.01
7 Parvapeur 0.01 6 0.06
8 Plancher (16+4) 0.20+0.04 - 2.80
9 Enduit platre 0.02 10 0.2
Charge permanente G 6.6

© oO~No» U1~ ok

95909090%0909%0909%0%90%90%90%¢

R S e S S S S S S A
o+ 4+ o+ + o+ o+ o+ o+ o+ o+ o+ o+

Figure 1.1 : Composants d’un plancher terrasse
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11.2.1.b/surcharges d’exploitation

Le plancher terrasse est inaccessible : Q = 1KN/m?

11.2.2/ Maconnerie :

11.2.2.a/ Murs extérieurs (double cloison)

Tableau I1-2 : charges permanentes du mur double cloison

N Composant Epaisseur (m) | Poids volumique (KN/m®) Poids surfazcique
(KN/m*?)
01 Enduit en platre 0.02 10 0.20
02 | Enduit en ciment 0.02 18 2x0.36
03 Brique creuse 0.10 9 2x0.90
04 Lame d’air 0.05 / /
Charge permanente G 2.72
11.2.2.b/Murs intérieurs (simple-cloison)
Tableau 11-3 : charges permanentes du mur
N Composant Epaisseur (m) | Poids volumique (KN/m®) | Poids surfacique
(KN/m?)
01 Enduit en platre 0.02 10 0.20
02 | Enduit en ciment 0.02 18 2x0.36
03 Brique creuse 0.10 / 0.9
Charge permanente G 1.82
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a- Double cloison

‘ b- simple cloison

11.2.3/ Plancher courant

Figure 11.2 : Coupe de mur en magonnerie

11.2.3.a/ Charges permanentes

Tableau 11-4 : charges permanentes du plancher courant (corps creux)

Poids surfacique

N Composante Epaisseur (m) | Poids volumique (KN/m?®) (KN/m?)

1 Carrelage 0.02 22.00 0.44

2 Mortier de pose 0.02 20.00 0.40

3 Lit de sable 0.3 18.00 0.54

4 Plancher (16+4) 0.16+0.04 - 2.80

5 Enduit en platre 0.02 10.00 0.2

6 Simple Cloison 0.14 - 1.82
Charge permanente G 6.2




Chapitre 11: pré dimensionnement page 16
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Figure 11.3 : Composants d’un plancher courant

11.2.3.b/surcharges d’exploitation

Le plancher courant a usage d’habitation : Q = 1.5KN/m?

Dulle de '
cwnm 2o poutrelles

20

Figure 11.4 : Coupe du plancher corps creux
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A4S

76+ 53 +62

Figure I1.5 : Dimension du corps creux

11.3) pré dimensionnement des poutres :

Les poutres sont des éléments linéaires dont leur section est rectangulaire ou en T, leur portée
satisfait la condition de résistance et de la fleche imposées par le reglement C.B.A.93 et selon les

exigences des reégles parasismiques Algériennes (R.P.A 99+compléments...) :

L L
— <h< —
15 10

0.3xh<b<0.7xh

Les dimensions des poutres doivent respecter les conditions ci-dessous :

(b >20cm ; h>30cm ; gs4) .......... [1]

11.3.1) poutres principales :

Lmax=4.20 m, alors : 420/15<h<420/10 =28 cm <h<42cm

Sion adopte h=40cm donc:0.3x40<b<0.7x40 =12cm<b<28cm
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11.3.1.a) Veérification selon le R .P.A 99 : Art 7.5.1 [1]

b=30>20cm (c.v)
h=40>30cm (c.v)
E =133<4 (c.v)
h
o =1.33>1/4 (c.v)

« c.v: condition vérifiée

On adopte

11.3.1.b) vérification de la fleche :

Selon CBA 93 B.6.5.3 [2]

sil<5 m:>FsL
500

sil>5 m:F£L+O.05
1000

> Charges revenant a la poutre principale :

Gp=0.40 x 0.30x25 = 3KN/ml
Qplancher = 15 X 31: 465KN/mI

Poids propre de la poutre
Poids propre du plancher

POIdS tOta| ' ptota| = (Gp+ Gp|ancher+ Qp|ancher) = 2501KN/m|
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Calcul de la fleche

L
L=420<5m — Flimite = _0 =0.84 m

La fleche de la poutre est calculée comme suit :

5x Px L*
384 < E x|

F =

I_b><h3

; Il faut vérifier que F < Fimite

_ 12x5x25.01x(4.20)'
384 x10819 x10° x 0.30 x 0.40°

Conclusion : pour les poutres principales (porteuses), on adoptera la section suivante :

(b x h) = (30 x 40) cm.

11.3.2) poutres secondaires :

La portée maximale des poutres secondaires a une longueur de : Lyax = 2.95m

L

— <h<

15

0.3xh<b<0.7xh

1 h

—<—<4
4

b
Alors 19.66m <h <29.5m

Si on adopte h =30 cm donc

IM<b<2lm

=5.85x10°m<F._. =0.84 m

Si on prend on considération 1’épaisseur de double cloison est 29 cm dans ce cas il faut prendre une

valeur b >29 cm ; on adopte b =30 cm
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11.3.2.a) Vérification selon le R .P.A 99 : Art 7.5.1 [1]

b=30>20cm (cv)

h=30> 30cm (c.v)

h

—=1<4 c.v

b (c.v)

h

—=1>1/4 (c.v)

b

% c.v : condition vérifiee o 9

11.3.2.b) vérification de la fleche :

Selon CBA 93 B.6.5.3 [2]

sil<5 m:>F£L
500

sil>5 m:FSL+O.05
1000

Poids propre de la poutre Gp = (0.30x0.30x25) = 2.25KN/ml
Poids propre du plancher Gpjancher = 6.2 %(0.65-0.3) = 2.17KN/ml
Qp]ancher: (15)(065) = 0975KN/m|
POIdS tOta| ptota| = (Gp+ Gp|ancher+ Qp|ancher) = 5.395KN/m|
Calcul de la fleche
L
L=295<5m ———> Fj,,.=——==0.59m
500
La fleche de la poutre est calculée comme suit :

B 5x Px L*
 384xE x|

_b><h3
12

I ; F < Fiimite



Chapitre 11: pré dimensionnement page 21

12x5x5.395x% (2.95)°

= =059 m
384 x10819x10° x0.30x0.30°

=7.28x10°m<F

limite

Conclusion : pour les poutres secondaires (non porteuses), on adoptera la section suivante :
(b x h) = (30 x 30) cm.

11.4) Pré dimensionnement des Poteaux :

Pour le pré dimensionnement des poteaux on utilisera un calcul basé sur la descente des charges qui
a pour but I’évaluation des actions de charges permanentes et d’exploitations, c’est pour quoi le pré

dimensionnement des poteaux se fait sous 1’effet de I’effort normal ultime de compression.

11 4.1/ Etapes de pré dimensionnement :

e Choisir le poteau le plus sollicité.
e Calcul de la surface reprise par le poteau.
e Détermination des charges permanentes et d’exploitation.
e Action revenant a ce poteau.
Une majoration de 10% des efforts normaux pour les poteaux centraux voisins a des poteaux de rives

dans le cas des batiments comportant au moins trois travées ([2] ART B 8.1.1).

Br fc28 fe

+A

v’ Vérifier N, < 09
' Yb YS

ultime —

.Q

. . . B
A : section d’acier comprimé prise en compte dans le calcul A= 1000

B, : section réduite du poteau obtenue en déduisant de la section réelle un centimetre d’épaisseur

sur toute sa périphérie.
a : Coefficient fonction de 1’élément mécanique « A » qui prend les valeurs :

G=L pouri <50

1+0.2 (sz
35 [1]

2
a=0.6 (%) pour50<A <70
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_L

A

L;: Longueur de flambement.

Le reglement CBA93 définie la longueur de flambement Ly comme suit :
> 0.7% Lo : si le poteau est encastré a ses deux extrémites :
o Soit encastré dans un massif de fondation

o Soit assemblé a des poutres de planché ayant au moins la méme raideur que luis dans le sens

considéreé et le traversé de part en part
> Lo . Dans les autre cas

i : rayon de giration.

-i= b I= bxh (poteau carré)
V12 12 '
Selon RPA...... la section minimale du poteau de la zone I, est (30%30)

Remarque :

l B bxh® B 0.30x0.40°
L 12xL 12x4.2

1 _bxh® _0.30x0.30°
L 12xL  12x2.95

3 3
Kpoteau = L = b>h = 0.30>0.30 =2.21x10"m?
H 12xH 12x3.06

=3.81x10"*m°

kpoutre pnicipale =

=2.29x10"* m®

k poutre secondaire =

k > Kk

poutre poteau

Pour un poteau de section (35%35)

3 3
kpoteau = L = b>xh = 0.35x0.35 =4.09 ><:|.0_4 m3
H 12H 12x3.06

k <k

poutre poteau

Donc on prend la section (35x35) au niveau de derniers planchers
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oY
5 g
= -
= i
0
(30%30) (30%30)
=
Kl L
— i
’L
1.352m 1475 m
‘+-—

Figure 11.6 : Représentation du poteau le plus sollicité

11 4.2/ Détermination des charges et surcharges

Ona: La surface compléte du plancher 13.95 m?
La surface du plancher 11.76 m?
Niveau terrasse (8™ étage) :
Gpaincher = 6.6%(11.76) =77.62 KN
Gpoutre = 25% [(2.8%0.30x0.30) + (4.2x0.40%0.30)] = 18.9 KN
G = Gpainchert Gpoutre =77.62+18.9= 96.52KN

La charge d’exploitation Q = 1x13.95= 13.95 KN

Niveaux (75 6°me 5éme géme 3éme Héme 1€ gtage et RDC) :
Gualncher = 6.2% (11.76) =72.91 KN
Gpoutre = 25% [(2.8%0.30x0.30) + (4.2x0.40%0.30)] = 18.9 KN
Gpoteau = 0.35%0.35x3.06x25= 9.37 KN
G = Gpainchert Gpoutre™ Gpotean =72.91+18.9+9.37=101.18 KN

La charge d’exploitation Q = 1.5%13.95= 20.93 KN
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Charges d’exploitation :

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

> QO+%(Q1+Q2+Q3+ .......... +Q,)

Avec :
» n:nombre d’étage on démarre de haut en bas (le premier étage™ 0”).

» QO : la charge d’exploitation sur la terrasse.

» Qu Qo Qn': les charges d’exploitations des planchers respectifs.

On utilise n a partir du cinquiéme étage.

v" Loi de dégression des charges Q selon D.T.R B.C ART 6.3 [3]

Plancher terrasse  : Qo

Plancher 7°™ étage : Qo+Q:

Plancher 6™

étage : Qo+0.95 (Q1+Q2)
Plancher 5™ étage : Qo+0.90 (Q1+Q2+Qs)
4°™ étage : Qo+0.85 (Q1+Qy+Q3+Q,)

Plancher 3°™ étage : Qo+0.80 (Q1+Q2+Q3+Q4+Qs)

Plancher

2°™ étage : Qo+0.75 (Q1+Qu+Q3+Qs+Qs+ Q)
Plancher 1% étage : Qo+0.714 (Q1+Q2+Q3+Q4+Qs+ Qs+ Q7

Plancher du RDC  : Qo+0.69 (Q1+Q2+Q3+Q4+Qs+ Qe+ Q74+ Qg)

Plancher
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11 4. 3/ Effort normal de résistance :

N, =1.35G+1.5Q
N,=N,+10%N,=11N,

Tableau 11-5: Détermination de 1’effort normal ultime « Ny » de chaque niveau

G (KN) Q (KN)
Niv Ny (KN) | 1.IN, (KN)
G (du niv) Geumulé Q (duniv) | Qcumuié
8 96.52 96.52 13.95 13.95 151.22 166.34
7 101.18 197.70 34.88 48.83 340.13 374.14
6 101.18 298.88 53.71 102.53 557.29 613.02
5 101.18 400.07 70.45 172.98 799.56 879.51
4 101.18 501.25 85.10 258.08 | 1063.80 | 1170.18
3 101.18 602.43 97.65 355.73 | 134687 | 148156
2 101.18 703.62 108.11 | 463.84 | 164564 | 1810.20
1 101.18 804.80 11853 | 58237 | 1960.03 | 2156.04
RDC 101.18 905.98 129.46 711.83 | 2290.82 | 2519.90

Vérification vis-a-vis du RPA 99
Le pré dimensionnement doit respecter les conditions imposées par le RPA 99 pour la zone 1,
Le reglement préconise :

> Min (b, hy) > 25 cm.

. h
> Min (b, hy)> =& .
(by, hy) 20
—<—<4
h

Donc on obtient
Min (by, hy) =35 cm > 25 cm.

Min (by, hy) z%:o.lssm

b
h,

=1>l
4

(JO|00
[S2RNE)
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> Vérification

Nultime <

B, f
0.9'yb

c28

+A—2 |a

£

Tableau I1-6: Détermination de la section du poteau carré de chague niveau.

Section —
ey | €™ (m) cm) | (KN 5 b
8 |35x35| 123 | 214 | 21.20 | 0.79 | 1089 | 166.34 | 16308.59 CV
7 | 35x%x35 1.23 2.14 21.20 | 0.79 | 1089 374.14 16 308.59 CV
6 |35%x35 1.23 2.14 21.20 | 0.79 | 1089 613.02 16 308.59 CV
S | 40 x40 1.60 2.14 18.55 | 0.80 | 1444 879.51 21 968.45 CV
4 | 40 x 40 1.60 2.14 18,55 | 0.80 | 1444 | 1170.18 | 21968.45 CV
3 | 40x40 1.60 2.14 18.55 | 0.80 | 1444 | 1481.56 | 21 968.45 CV
2 | 45x45| 2.03 2.14 16.49 | 0.81 | 1849 | 1810.20 | 28442.24 CV
1 |45x45| 203 | 214 | 1649 | 0.81 | 1849 | 2156.04 | 28442.24 CV
RDC | 45x45 | 2.03 2.14 16.49 | 0.81 | 1849 | 2519.90 | 28442.24 CcV
Conclusion :

On adoptera les sections suivantes :

> (35x35)cm2p’ de 6™ 7°™ et 8°™ étages.

> (40 x40) cm2p’ de 5°™ 4°™ et 3°™ étages

> (45x45)cm2p’ de 2°™ 1 étage et R.D.C.
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11-5- pré dimensionnement des voiles :

Les voiles sont des murs réalisés en béton armé, ils auront pour rdle le contreventement du

batiment et éventuellement supporter une fraction des charges verticales

g

he

>2a

Figure 11.8 : Coupe de voile en élévation
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e a>h./20
| |
{ |
[ }c\si
\ !
| \
e a>h./22
| I | |
| | | |
| @I < | ‘csI
g 0 e
» I i |
A | 1 | |
>2a
1 >2a
pf—
ccj s
AN

Figure 11.7 : Coupe de voile en plan.
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Conclusion :

L'épaisseur minimale est de 15 cm, I'épaisseur doit étre déterminée en fonction de la hauteur libre

d'étage "h." et des conditions de rigidité aux extrémités.

Pour notre structure: a > max (he/25; he/22; he/20; 15cm).
he=3.06-0.4=2.66m
h./25 = 10.64 cm ; h./22 =12.09cm ; h,/20=13.3cm.

——> a>max ( 10.64cm ; 12.09cm ; 13.3cm ; 15cm).

Tableau I1-7: Détermination des sections des voiles.

Etage R.D.C 1 2 3 4 5 6 7 8

a (cm) 15 15 15 15 15 15 15 15 15




L'établissement du projet de fin d'étude nous a permis de mettre a
I'épreuve deux aspects fondamentaux de notre profession
d'ingénieur :

La premiére constatation est purement technique car nos valeurs
et capacités de calcul ont toujours été exigées. C'est a travers nos
recherches et information que nous avons pu prendre en charge
certains problémes techniques qui nous I'espérions ont aboultit.

Nous avons conclus aussi aprés la comparaison entre les deux
systémes qu’il y a une différence surtout au niveau des élements
résistants .

Le second constat concerne en général I'ingénieur et son
environnement. Notre projet nous a permis de prendre conscient
que l'ingénieur n'est pas le seul acteur d'un projet de constructions.

Il fait parti d'une équipe constituée de I'architecte, le topographe, le
laboratoire, des techniciens chargés du suivi, Ceci est pour nous
une expérience capitale qui nous a permis de voir I'évolution d'un

projet de sa naissance a sa réception.



Documents réglementaires :
« Reégles Parasismiques Algériennes R.P.A.99(version 2003).
¢ Reégles de conception et de calcul des structures en Béton Armé C.B.A.93.
¢+ Charges permanentes et surcharges d'exploitation D.T.R B.C.2.2.
Manuels techniques :
¢+ Calcul des ouvrages en Béton Armé. M. BELAZOUGHI.
% Cours de formation
Logiciels :
% REBOT 2010.
% SOCOTEC.

% Auto-CAD 2006.
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Résumeé :

Ce projet comme indique son titre est une conception et étude d’un batiment a usage
d’habitation contenant RDC+ 8 étages, sera implanté a MEDEA dans le cadre de création
d’un 200 logement sociaux; cette région est classée dans la zone de sismicité Il,.

L’étude de la résistance de la structure aux charges horizontales et verticales est assurée
par deux systéemes de contreventement :

e Systéme en portiques contreventé par voiles
e Systéme contreventé par portiques et voiles

Le dimensionnement et le calcul du ferraillage de tous les éléments résistants ont été
établis conformément aux reglements algériens en vigueur (CBA93 et RPA99 version 2003).

L’étude sismique a été menée suivant la méthode numérique basée sur la méethode des
éléments finis moyennant le logiciel « Autodesk Robot Structural Analysis Professional
2010».

En dernier lieu, nous avons étudié I’infrastructure en calculant les fondations.

Abstract:

This project is a conception and study of a office building containing (RDC+8), will
implanted to MEDEA in the setting of creation of 200 socials apartments; this region is classified in
the zone of seismicity 1l

The study of structure resistance to the horizontal and vertical loads is assured by two
systems

e System auto-steady with shear walls
e System with auto-steady shear walls

The measurements and the design of the scrap heap of all resistant elements were done
according to the rules (CBA 93; RPA 99 version 2003).

The seismic study has been realised according to the numerical method (finite elements
method) using the program « Autodesk Robot Structural Analysis Professional 2010».

Finally, we have studied the infrastructure by calculating the foundations.
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VI. CALCUL DES ELEMENTS RESISTANTS:

VI1.1. Introduction:

Le ferraillage des éléments résistants devra étre conforme aux réglements en vigueur en
L’occurrence le C.B.A93 et R.P.A.99 version 2003.
Les combinaisons sont en fonction du type de sollicitation, nous distinguons les différentes

combinaisons suivantes :

X/
L X4

les combinaisons données par les régles du C.B.A 93 :

v E.L.U:1.35G +1.5Q
v ELS G+Q
<> les combinaisons données par les régles du R.P.A99 version 2003 :
v G+Q=*E
v 08GtE
Avec:

> G : charges permanentes.
> Q : charges d’exploitations.

> E : charges sismiques.
V1.2. Ferraillage des poutres:

VI1.2.1. Introduction:

Les efforts dus aux charges verticales (charges permanentes et surcharges d’exploitation) sont repris

par les poutres.
On distingue des poutres porteuses et des poutres non porteuses.

Les poutres sont ferraillées en flexion simple a 1’état limite ultime de résistance, sous I’effet des
moments les plus défavorables.

On calcule les poutres en tenant compte des réglements en vigueur sous deux situations :
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V1.2.2. Recommandation du R.P.A99 :

V1.2.2.a. Armatures longitudinales:

> Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux pour toute la poutre est de 0.5% en toute
section.
> Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est de :

X/
L X4

4% en Zone courante.

>

<> 6% en Zone nodale.

> Les poutres supportant des faibles charges verticales sont sollicitées principalement par les forces
latérales sismiques doivent avoir des armatures symétriques. Avec une section en travée au moins egale
a la moitié de la section sur appui.

> La longueur minimale de recouvrement est de 50 ¢ en Zone Il

VI1.2.2.b. Armatures transversales:

> La quantité d’armatures transversales est donnée par : A; =0.003x S; xb.

<> b :largeur de la poutre.

<> St : espacement maximum entre les armatures transversales, il est donné comme suit :
. Si < h/2 en Zone courante.

o St <min (h/4 ; 12¢) en zone nodale.

V1.2.3.Calcul des armatures longitudinales:

a) Poutres porteuses: (bxh) = (30x40) cm?

Tableau VI-1 : Ferraillage longitudinal des poutres principales

. . IVlu . A Acalcule Amin RPA Amin CBA
Niveau position combinaison
(KN.m) (cm? | (cmd) | (cm?) (cm?)
E Travée | 33.09 | 135G+15Q | O 2.60 6 1.2
= | Terrasse .
GE) Appui -59.28 G+Q+Ey 0 4.79 6 1.2
§ Travée 31.37 1.35G+1.5Q 0 2.45 6 1.2
c Etages )
- Appui -79.70 G+Q+Ey 0 6.58 6 1.2
Travée 17.77 1.35G+1.5Q 0 1.38 6 1.2
Terrasse _
L Appui -57.39 G+Q+Ey 0 4.62 6 1.2
o S Travée 16.08 1.35G+1.5Q 0 1.25 6 1.2
. Appui -69.69 G+Q+Ey 0 5.69 6 1.2
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b) Poutres non porteuses: (bxh) = (30x30) cm?

Tableau VI-2 : Ferraillage longitudinal des poutres secondaires

. s IV'u . A Acalcule Amin RPA Amin CBA
Niveau position combinaison ) ) ) )
(KN.m) (cm) | (cm?) (cm?) (cm®)
© Travée 27.53 1.35G+1.5Q 0 3.01 4.5 0.9
= | Terrasse -
5 Appui -35.78 G+Q+Ex 0 3.98 4.5 0.9
£ Travée | 3369 | 135G+15Q | 0 | 3.73 45 0.9
) Etages :
g Appui -46.49 G+Q+Ex 0 5.27 4.5 0.9
Travée 2.79 1.35G+1.5Q 0 0.29 4.5 0.9
Terrasse .
o Appui -18.17 G+Q+Ex 0 1.96 4.5 0.9
o Travée 1.82 1.35G+1.5Q 0 0.19 4.5 0.9
Etages -
Appui -18.41 G+Q+Ex 0 1.98 4.5 0.9

Tableau VI-3 : Ferraillage longitudinal adoptée des poutres principales et secondaires

PP PS
Niveau pOSitiOl’] Achoisies Achoisies
(cm?) (cm?)

) Travée 3HA16=6.03 4HA12=452
= Terrasse .

S Appui 3HA16=6.03 3HA14=4.62

O

g Travée 3HA16=6.03 4HA12=452
3 Etages ]

< Appui 5HA14=7.69 5HA12=5.65

Travée 3HA16=6.03 4HA12=452
Terrasse -

o Appui 3HA16=6.03 4HA12=4.52

x Travée 3HA16=6.03 4HA12=4.52
Etages =

Appui 4HA14=6.15 4HA12=452
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2
L X4

2
L X4

V1.2.4. Vérification des contraintes a I’état limite de service:

Apres le choix des armatures longitudinales, une vérification a L’E.L.S est nécessaire.

Les contraintes sont calculées a L’E.L.S sous Mg :

Béton : La contrainte admissible du béton est donnée par la formule :

o, =0.6fcy=15 MPa. Et on doit vérifier que o, <o,

Acier : on consideére que la fissuration est préjudiciable, donc :

o, =min ((23)*f, ; 110 [nx f; )=202 MPa; et on doit vérifier que o, <o, .

Tableau VI-4 : Vérification des contraintes a I’ELS des poutres principales

. ... Mser . Aadopter Cp G5 6u< [op]
Niveau | position combinaison )
(KN.m) (cm?) (MPa) | (MPa)  6< [o]
= Travée | 24.09 G+Q 6.03
5 | Terrasse . 5.70 201.6 OuUl
2 Appui -44.43 G+Q 6.03
E Travée 22.59 G+Q 6.03
c Etages - 6.7 _ OuUlI
= Appui | -56.86 G+Q 7.69
Travée 12.95 G+Q 6.03
Terrasse - 3.1 118 Oul
© Appui -24..26 G+Q 6.03
@ Travée | 11.67 G+Q 6.03
Etages - 3.5 130.5 Oul
Appui -27.49 G+Q 6.15
Tableau VI-5 : Vérification des contraintes a I’ELS des poutres secondaires
. ... Mser combinaison Aadopter Gh G5 6u< [op]
Niveau | position )
(KN.m) (cm?) (MPa) | (MPa) 6:< [oJ]
= Travée | 16.40 G+Q 452
= | Terrasse . 4.1 152.5 Oul
= Appui | -17.08 G+Q 4.62
3 . Travée 24.46 G+Q 4.52 . oul
c tages .
= . Appui | -25.17 G+Q 5.65 -
. Travée 2.04 G+Q 4.52 45 1636 oul
errasse : :
° Appui | -18.16 G+Q 4.52
>
[od Travée 1.32 G+Q 4.52
Etages - 4.5 164.3 Oul
Appui -18.40 G+Q 4.52
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1:Ls] E%Max[Ll;Lg] E%Max[Lz;L3 E%Max[Lg;L3

F

A d
[
Y

A
—
=1

Y
4

Régles consernant les arréts des armatures

> disposition correcte

Figure VI-1 : Disposition des armatures pour les poutres

JHA 16 3HA 16

408 498
40 cm I 40 cm [

«——* 3HAIl6 -

3HA 16
30 cm 30 cm

en travée en appuis

Figure VI-2 : Ferraillages des poutres principales intermédiaires et de rive du niveau terrasse
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4HA 14

e
L

-— »
30 cm

40 cm

3HA 16

en appuis

Figure VI-3 : Ferraillages des poutres principales de rive des étages

FHA 14
408
40 cm [
3HA 16
30 cm
en fravée
FHA 14
408
40 cm I
FHA 16
30 cm

en travée

5HA 14
408
40 cm
«— 3JHA 16
30 em
en appuis

Figure VI-4 : Ferraillages des poutres principales intermédiaires des étages

3HA 14
Fi
g8
30 cm ¢
— 4HA 12
30 cm
en travée

3HA 14

i

e i

«— »
30 cm

30 cm

JHA 12

en appuis

Figure VI-5 : Ferraillages des poutres secondaires intermédiaires du niveau Terrasse
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il
i il i Jgp8
30 cm

Figure VI-6 : Ferraillages des poutres secondaires intermédiaires des étages

3HA 12
i
3ol
30 cm [ ¢
4HA 12
-~ »
30 cm
en travée
3HA 12
Fi
38
30 cm ¢
4HA 12

30 cm

en travée

4HA 12
i
F 3§
30 cm = L
N
‘ , 3HA 12
30 cm
en appuis

Figure VI-7 : Ferraillages des poutres secondaires de rive des étages et Terrasse
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V1.2.5. Justification des poutres sous sollicitation des efforts tranchants:

La contrainte de cisaillement du béton est donnée par :

T
u bo><

> T,: effort tranchant

Tableau VI-6: Calcule deT,

Poutres de rive

Poutres intermédiaires

Fissuration Les fissurations est préjudiciable Les fissurations est peu nuisibles
T, min | 0.15—< ; 4AMPa min | 0.2—<;5MPa
Yo Yo
Situation durable T,=25MPa T,=3-3MPa
Situation _ B
: T, =326 MPa T,=4.34MPa
accidentelle
Tableau VI-7 : Vérification de la contrainte de cisaillement des poutres principales
Niveau | position | Vy(KN) | Combinaison |7 (MPa) |T, (MPa) | 7 <T,
(5]
E Travée 77.90 1.35G+1.5Q 0.72 3.3 Ooul
°
ag’ Terrasse
% Appui 73.28 1.35G+1.5Q 0.68 3.3 Ooul
Travée 47.26 1.35G+1.5Q 0.43 2.5 Ooul
()
-02: Terrasse )
Appui 50.80 1.35G+1.5Q 0.47 2.5 OuUl
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Tableau VI-8 : Veérification de la contrainte de cisaillement des poutres secondaires

Niveau | Position | V, (KN) | Combinaison 7. (MPa) | T (MPa) | 7.<T
Terrasse | Appui 9.83 1.35G+1.5Q 0.12 3.3 Oui
Etages Appui 30.01 1.35G+1.5Q 0.37 3.3 Oui

V.2.6. Calcul des armatures transversales:

L’acier choisi est de type rond lisse de nuance FeE235.

L’espacement entre les armatures d’ame successives doit étre le plus faible des valeurs suivantes :

D’aprés RPA 99 version 2003 Art 7.5.2.2 :

D’aprés CBA 93 :

A

t

S < Min(g etl2¢)

s <!

y(z, —0.3x f; xK)

b, xS, 0.9x f,(cosa +sin a)

S, <Min(0.9d;

40cm)

Axte 0 ampa

xS,

% >0.003xb

Zonenodale

Zonecourante

Les valeurs des sections d’armatures transversales (A;) ainsi que leur espacement (S;) pour chaque

Poutre sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VI-9 : Calcule d’armatures transversales ainsi leur espacement

CBA 93 RPA 99 St adopte (cm)
Section Ty St A: | S(ZN) | S'(ZC) A: | S(ZN) | S'(zC) A choisie
(MPa) | (cm) | (cm2) | (cm) (cm) | (cm2) (cm) (cm) (cm?)
30x40 | 0.68 324 | 184 10 20 0.9 10 20 2.01=4HAS8
30x30 | 0.37 24.3 1.38 7.5 15 0.68 7.5 15 1.50=3HAS8




Chapitre VI : calcul des éléments résistants

page 136

V1.2.7. Vérification de la fleche:

Il n’est pas nécessaire de procéder au calcul de la fléche si les poutres considérées répondent aux

conditions suivantes :

h_ 1
>
L 16
M
. Ezi—‘ selon le CBA : [Art B.6.5.1]
L 10M,
A 42
° _——
b,d f,

Avec: M = KxMjy
> K : est un coefficient rédacteur (0.75< K < 0.85), on prend K = 0.80.

Tableau VI-10 : Verification de la fleche des poutres

1% condition 2°M condition 3°M condition
h 1 h 1 h Mt h Mt A 4.2 4.2
L 16 L 16 L 10Mo L 10Mo bd fe fe
PP | 0.089 | 0.0625 Qui 0.089 0.080 Oui 0.0068 0.0105 Oui
PS | 0.092 | 0.0625 Oui 0.092 0.080 Oui 0.0056 0.0105 Oui

V1.3.Ferraillage des poteaux:

V1.3.1. Introduction:

Les poteaux sont des éléments verticaux dans le batiment et sont supposés reprendre les charges
verticales et la totalité des les charges horizontales pour les structures auto stables ou bien une charge
horizontale restreinte supérieure a 25% pour les structures contreventées. Leur inertie joue un role

prépondérant dans la résistance des charges horizontales. Les poteaux sont généralement soumis a la

flexion composée.
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V1.3.2. Détermination des armatures longitudinales:

V1.3.2.a. Recommandations des réglements :

o Selon le CBA :

4 cm2 pour par métre de longueur de parement
A =min A . . .
01% < B <5% B:section de béton comprimé

En plus la Condition de non fragilité :

B

Anin = 1000

X Selon le RPA 99 version 2003 : [Art 7.4.2.1]

&

hl

=70 tm

o Leur pourcentage est limité en zone Il par:

A
0.9% < < 4% : En zone courante.
X

A
0.9% < —1_<6% : En zone de recouvrement.
X

. Le diamétre minimum est de 12 mm.

La Zone nodale est bornée par la face supérieur du plancher et h’.

dans les poteaux

La longueur minimale des recouvrements est de : 50 ® en zone I,

|
|
| Ih Figure VI-8 : Définition de la zone nodale
i
|
|

Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence, droites et sans crochets.
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o La distance maximale entre deux barres voisines sur une méme face ne doit pas dépasser : 20 cm
en zone lly.
o pour la zone nodale dans les poteaux, les longueurs a prendre en compte pour chaque barre sont

données dans la figure ci-dessous.

> he : 1a hauteur d’étage.

V1.3.2.b. Sollicitations extrémes de ferraillage :

Pour équilibrer I’effort normal et le moment de flexion, nous pouvons avoir les trois cas extrémes

suivant :

< 1°" cas : Influence du moment.

Dans le cas du moment maximum Mpax généralement trouvé avec la combinaison soit G+QzE soit
0.8G=E, le poteau est soumis a une grande flexion malgré la présence de 1’effort normal.
L’effort normal correspondant doit étre pris pour le méme poteau du moment max Mpmax et avec la

méme combinaison.

Le calcul en flexion composé ce fera avec Mmax €t Son Neorres.

‘:’ 2eme

cas : Influence de I’effort normal.

Dans le cas de I’effort normal maximum Npmax, le poteau est soumis & une grande compression
malgré la présence du moment. L’effort normal maximum est généralement trouvé a partir de la
combinaison 1.35G+1.5Q, dans ce cas on détermine le moment correspondant Mgores pour le méme

poteau et dans la méme combinaison.
Le calcul en flexion composé ce fera en prenant Nmax et SOn Mcorres.

o 3°™ cas : Effort normal minimum.

L’effort normal minimum peut étre trouvé généralement dans les étages supérieurs et avec la
combinaison 0.8GxE. Le moment correspondant a cet effort n’est par forcement le moment maximum,

mais peut provoquer une grande flexion.

Le calcul en flexion composé ce fera pour Npmin €t SON Mcorres.
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V1.3.2.c. Etat limite de stabilité de forme :

Pour régler le probléeme du flambement dans la flexion composée il faut tenir compte des trois
excentricités ; pour cela on déterminera un nouveau moment de flexion M supposé étre appliqué au
centre de gravité de la section du béton seul :

Mu = Nu(el+62 +ea)

> e; : Excentricité du 1*" ordre provoqué par le moment de flexion égale a :
M
el = W
> e, : Excentricités du 2°™ ordre, due aux actions de déformation telle que le retrait et le fluage, elle

tient compte le probléme de flambement.

3 2 (2+axg)
27 10000xh

AVec:

v (1):

¢ _ Déformation finale due au fluage
Déformation instantanée du béton

Déformation finale due au fluage

. —— . . —2 : généralement pour le béton
Deformation instantanée du béton

=2 :généralement pourle béton

v o= Momentpermanent _ MG~ Momentpermanent Mg
Moment total Mu ¥ Moment toal My
v L : longueur de flambement.
v h: hauteur totale de la section dans la direction de flambement.
> e, . Excentricité additionnelle, due aux imperfections géométriques, avec €, sa longueur libre.

e, = Max {M ; Zcm}
250
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Tableau VI-11 : Corrections des moments dans les poteaux a I’ELU

Section Sollicitation | Valeurs | Ve Combinaison | & €2 €a il
(KN.m) (cm) (cm) | (cm) (KN.m)
Nmax (KN) 1473.68
SEC 5.63 G+Q+Ey 0.0033 | 0.10 2.00 31.02
Mcorres (KN.M) | 0.05
8 Miax (KN.m) 43.62 61.29
X Sgc 5.63 0.8G-Ey 4.93 0.001 2.00 ’
) Neorres (KN) 884.38
X
L Nmin (KN) 75.84
~ SEC 5.63 0.8G+Ey 0.42 0.016 2.00 1.84
Mecorres (kN-m) 0.32
o) Nimax (KN) 1192.14
X SEC 5.75 G+O+E 0.047 0.99 2.00 36.24
g Mcorres (kN-m) 057 < Y
(D)
& sec o S R 575 | 08GE | 5489 | 0095 | 200 | 10455
lJJ Neorres (KN) 387.47 ' ' ' ' '
= Nmin (KN) 70.51
SEC 5.75 0.8G+Ey 3.59 0.29 2.00 4.14
Mecorres (KN.m) 2.53
Nmax (KN) 1012.44
fté SEC 7.08 1.35G+1.5Q 0.02 2.28 2.00 43.53
L>{<) Mcorres (kN-m) 0.29
.
é Minax (KN.m) 24.05
Wi SEC 7.08 0.8G-Ey 7.20 0.11 2.00 31.08
£ Neorres (KN) | 333.94
(9\}
Nmin (KN) 60.39
SEC 7.08 0.8G+Ey 5.71 0.27 2.00 4.81
Mcorres (kN-m) 3.45
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. L Mg o €1 ) €a My
Section| Sollicitation | Valeurs Combinaison
(KN.m) (cm) | (cm) (cm) (kKN.m)
Nmax (KN) 866.46
SEC 8.18 1.35G+1.5 0.027 3.29 2 .00 46.06
§ Mecorres (KN.m) 0.23 Q
X
S Mmax (KN.m) | 26,07
o SEC 8.18 0.8G-E 9.17 0.11 2.00 32.10
& Neorres (KN) | 284.38 ’
u Nrmin (KN) 45.22
e | SEC 8.18 0.8G+E 8.78 0.27 2.00 5.00
q()v; Meorres (kN-m) 3.97 Y
Nmax (KN) 721.22
SEC 10.06 1.35G+1.5 0.083 2.00 2.00 29.44
§ Mecorres (KN.m) 0.60 Q
X
S Mmax (KN.m) | 29 50
o SEC 10.06 0.8G-E 12.52 0.12 2.00 34.49
> Neores (KN) | 235,61 ’
u Nimin (KN) 37.93
e | SEC 10.06 0.8G+E 12.73 0.27 2.00 5.68
“ Mecorres (KN.m) 4.83 g
Nmax (KN) 577.20
| sec 11.89 | 1.35G6+150Q | 07 | LIS | 5 | 1916
g Meorres (kN-m) 1.01
X
S Mmax (KN.m) | 34,03
< max .
3 sPc 1189 | o08GE, |1B%| 012 1 54 | 3801
g’ Neorres (kN) 188.40
u Ninin (KN) 30.52
e | SPC 11.89 0.8G+E 20.41 0.26 2.00 6.91
q,:o Mcorres (KN.m) 6.23 Y
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) L Mg o €1 €2 €a My
Section| Sollicitation | Valeurs Combinaison
(KN.m) (cm) (cm) | (cm) (kKN.m)

Nmax (KN)
_| SEC = 15508 11.38 | 1.35G+15Q | 026 | 099 | 200 | 14.07
g Mcorres (kN-m) 1.13
X
@ Miax (KN.m) 34.03
ol SPC 11.38 0.8G-Ey 18.06 | 012 | 200 | 38.01
2 Neorres (kN) | 188.40
u Nimin (KN) 19.09
g | SPC 11.38 0.8G+E, 2765 | 028 | 2.00 5.71
© Meorres (KN.m) 5.28

Nimax (KN)
_| SEC e 266.95 12.37 | 135G+15Q | 037 | 111 | 200 | 10.03
g Mcorres (kN-m) 1.09
X
3 Mpmax (KN.m) 27.23
2| SPC 12.37 0.8G-Ey 2867 | 013 | 200 | 29.24
<X Necorres (kN) 94 .95
u Nrmin (KN) 12.23
g | sPC 12.37 0.8G+Ey 4243 | 030 | 2.00 5.47
I~ Meorres (kN-m) 5.19

Nimax (KN)
_| SEC = 14845 1887 | 1.35G+15Q | 175 | 076 | 2.00 6.51
) Mecorres (KN.m) 253
X
o Mmax (KN.m) | 3581
%! SPC 18.87 0.8G-E 7109 | 014 | 200 | 36.88
:%’7 Ncorres (kN) 50.37 Y
u Ninin (KN) 0.53
£ | spc 18.87 0.8G+Ey | 19585 | 0.25 | 2.00 | 10.39
o Mecorres (KN.M) | 10.38
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V1.3.2.d. Détermination des armatures a PELU de résistance:

o Situation durable:

. Béton: yp = 1.5 ; fcos = 25 MPa ; opc = 14.2 MPa.

. Acier: ys=1.15 ; FeE 400 ; o5 = 348 MPa.

X/

< Situation accidentelle:

. Béton: yp=1.15; feos = 25 MPa ; opc = 18.5 MPa.

. Acier: ys=1; FeE 400 ; os = 400 MPa.

Avec:d = 09.h e c=c"'=h—-dd=09xh e c=c'=h-d

Les résultats du calcul des armatures a I’ELU de résistance sont démontrés dans le tableau suivant :

Tableau VI-12 : Calcul le ferraillage des poteaux a I’ELU

Elément (kl\l\l/l.l:n) (kl\ll\l) Combinaison | Section (ng) (cpr‘r:z)

31.02 | 1473 .68 G+Q+E, SEC 20.2 0

RDC 61.29 884.38 0.8G-E, SEC 20.2 0

1.84 75.84 0.8G+E, SEC 20.2 0

§ 36,24 | 1192.14 G+Q+E, SEC 20.2 0
~ 1 éme 10455 | 387.47 0.8G-Ey SPC 20.2 0
4.14 70.51 0.8G+E, SEC 20.2 0

4353 | 1012.44 | 1.35G+1.5Q SEC 7.2 0

2 éme 31.08 333.94 0.8G-Ey SEC 20.2 0

4.81 60.39 0.8G+E, SEC 20.2 0
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Elément (k'lll/l.l;n) (kl\ll\l) Combinaison  section (ng) (cAr‘r:Z)

46.06 = 866.46 1.35G+15Q = SEC 6.4 0

3 3210 | 28438 | 0.8G-E, SEC 16 0

5.00 45.22 0.8G+E, SEC 16 0

2044 | 72122 | 1.35G+1.5Q | SEC 6.4 0

) 46me 34.49 235.61 0.8G-Ey SEC 16 0
X

S 5.68 37.93 0.8G+E, SEC 16 0

19.16 | 577.20 | 1.35G+1.5Q | SEC 6.4 0

5 éme 38.01 | 188.40 0.8G-Ey SEC 16 0

6.91 30.52 0.8G+E, SPC 16 0

Elément (k'l:l/l.l;n) (kl\ll\l) Combinaison ~ Section (ng) (c?n,Z)

14.07 43308 1.35G+15Q  SEC 5.6 0

6 38.01 141.67 0.8G-Ey SPC 12.2 0

5.71 19.09 0.8G+E, SPC 12.2 0

10.03 | 28836 | 1.35G6+1.5Q | SEC 5.6 0

0 76me 29.24 94.95 0.8G-E, SPC 12.2 0

@ 5.47 1223 | 0.8G+E, SPC 12.2 0

6.51 14445 | 1.35G+1.5Q SEC 5.6 0

géme 36.85 50.37 0.8G-E, SPC 12.2 0

10.39 0.53 0.8G+E, SPC 12.2 0
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Tableau VI-13: ferraillages longitudinaux des poteaux

Section | A (cm?) A’ (cm?) |AminCBA (cm?) | AminRPA (cm?) | Ay Finale (cm?)
20.2 0 20,25 18.22 AHA16+8HA14=20.39
i AHAL6+8HA14=20.39
X 20.2 0 20.25 18.22 6+8HAL4=20.
<
16 0 16 14.40 8HA16=16.08
= _
&
12.2 0 12.25 12.02 8HA14=12.31
»
2 12.2 0 12.25 12.02 8HA14=12.31
o™
12.2 0 12.25 12.02 8HA14=12.31

S.P.C : section partiellement comprimee.
S.E.C : section entiérement comprimée.

S.E.T : section entiérement tendue.

V.3.3. Vérification des contraintes a ’ELS :

Aprés avoir fait le choix des armatures longitudinales (tout en respectant les sections minimales
exigées par les reglements), on passe a la veérification des contraintes a I'ELS, sous les sollicitations M,
Nser Selon les regles CBA93.
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On doit vérifier les contraintes du béton et d’acier avec les contraintes admissible :

X Section entierement comprimée :

o, &jLM'(?xVl
BO IG
0_5_15 Nser+MG(Vl_C)
B, I's

X Section partiellement comprimée :
o, =Kxy,

o, =15xK(d -y,)

Et il faut vérifier que :

X Pour la fissuration peu nuisible : oy < [0,]=0.6%f.,3=15MPa

X/

X Pour la fissuration préjudiciable: o, < [op]=0.6%f.23=15MPa

Et os<[cs]=202MPa
Les résultats de vérification seront représentés dans le tableau suivant :

Tableau VI1-14 : Vérification des armatures a ELS des poteaux

page 146

. . cb
. Meer Nser A Fissuratio GS
Section (kN.m) (kN) (cm?) N (I\/I)Pa (MPa) ob<[ob] | os<[os]
45x45 0.59 949.28 | 20.39 Préj 4.1 0 Oui Oui
40x40 0.15 629.11 | 16.08 Préj 4.1 0 Oui Oui
35x35 0.80 314.82 | 12.31 Préj 2.3 0 Oui Oui

Préj: préjudiciable
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V1.3.4. Détermination des armatures transversales :

V1.3.4.a. Calcul de la contrainte de cisaillement T, :

La contrainte tangentielle T, dans les poteaux est conventionnellement prise égale a :

VU
T, =
b, xd
Avec:
> V., : la valeur de I’effort tranchant, vis-a-vis de 1’état limite ultime (Tu).
> bo : la largeur de poteau.

> d : la hauteur utile (d =h - c).

V1.3.4.b. Contrainte tangente admissible Tu:

La contrainte tangente limite 7, a pour valeur :

< Selon le CBA93 :

Armatures droites (o = 90°)

Fissuration peu nuisible:

E:MmpziﬁﬁM%

} ~ {Z =3.33 MPa — situation durable
i

7, = 4.32 MPa — situation accidentalle

Fissuration préjudiciable ou tres préjudiciable :

Z:m{awiﬁnmm

} ~ {Z = 2.50 MPa — situation durable
Vb

7, = 3.26 MPa — situation accidentalle

> Selon le RPA.99 version 2003 : [2 : 7.4.3.2]

Le RPA fixe la contrainte admissible par :

z-bu = pd X f028

0.075 siA=>5
Py = .

0.04 siA<5
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Avec : A c’est I’élancement d’un poteau égale a :

|
f
A=—
|
Pour une section carrée de coté “’a’’ 1’élancement a pour valeur :

| |
L=-—J12 ~3.46--
a a

Les contraintes de cisaillement dans le poteau le plus sollicité suivant les deux directions sont

représentées dans le tableau suivant et la fissuration est peu nuisible :

Tableau V1-15 : Vérifications des contraintes de cisaillement dans les poteaux

. £, o Vu Ty [tu]RPA | [t,]JCBA
Section | Elément | Combinaison (kN) | (MPa) A Pd (MPa) (MPa) Tu < [7d]
45x45 490 G+Q+Ey 3158 | 0.165 | 24.6 | 0.075 1.875 4.32 Oui
40x40 1228 G+Q+Ey 29.21 | 0.195 | 29.31 | 0.075 1.875 4.32 Oui
35%35 1699 G+Q+Ey 31.98 | 0.281 | 35.67 | 0.075 1.875 4.32 Oui

V1.3.4.c. Calcul des armatures transversales:

Les armatures transversales disposées dans un poteau ont les réles suivants :

Equilibrer I’effort tranchant.

Permettre le positionnement des armatures longitudinales.

Empécher le gonflement du béton.

Empécher le flambement des armatures.
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<> Selon le CBA93 :
o Les armatures transversales doivent entourer les barres longitudinales, leurs @; est donnée par la

relation :

| h. b
@, < Min [g’lo'qj'}

> @, : étant le plus petit diametre des armatures longitudinales.

. A=n.a; : avec nqest le nombre des barres transversales.
o Leur espacement doit satisfaire 1’inégalité suivante :
fet
0.9x A x—=
Vs

<
S by(z, —0.3% fiux K)
Dans le cas de la flexion composée.
NU

B x

K=1+3

c28

» Selon le RPA99 version 2003 :
o D’apres ’article 7.4.2.2,On a :

hx f,x A
S§=——"—
pxV,
Avec :
> A= Ny
> p : est un coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort

I

tranchant en prenant Aq I’élancement géométrique du poteau A4, = "

{ p=2.5 si Ag>5.

p=3.75 dans les cas contraires.

o Le RPA99 version 2003 fixe les espacements maximaux comme sulit :
> Dans la zone nodale: St <10cm en zone llp.

> Dans la zone courante: St < Min (b/2 ; h/2 ; 10dy) en zone lly,.
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o La quantité d’armatures transversales minimale ( A en % est donnée comme suit :
S X
0.3% sid,>5.
0.8% sik, <3.
o Les cadres et les étriers doivent étres fermes par des crochets & 135 ayant une longueur droite de
10 minimum.
o Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées verticales en nombre et diametre

suffisants (Cheminees >12CmM) pour permettre une vibration correcte du béton sur toute la hauteur des
poteaux.

*

<> application des recommandations.

Les résultats en respectant ce qu’on a vu sont : fe =400MPa

0.3% si A>5
=< Interpolerentre les valeurs limites(0.3et 0.8)% si 3<A <5
SXB logw si a<s

t

Tableau VI-16: Les armatures transversales et leurs espacements

St cal
cm
Section (I\</|<J|) (mAr;ﬂ) Ag p (em) Zone | Sifinale | Choix
RPA | CBA

courante 15cm 4HA8

45%45 | 31.58 201 475 | 3.75 | 15.62 7.3
nodale 10 cm 4HAS

courante 15cm 4HAS8

40x40 | 29.21 201 5.35 25 | 19.94 | 16.37
nodale 10 cm 4HAS

courante 10cm 4HAS8

35x35 | 31.98 201 6.11 | 25 14 29

nodale 10 cm 4HAS8
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<> Vérification de la quantité d’armatures transversales minimale

A
S, xb

Tableau VI-17 : Vérification de la quantité d’armatures transversales

Poteau Zone A (%) AL 03%
S, xb ¢ X
courante 0.0030 Oui
45x45
nodale 0.0045 Oui
courante 0.0034 Oui
40%40
nodale 0.0050 Oui
courante 0.0038 Oui
35x%35 )
nodale 0.0057 Oui

noda.leTD s

Zone
courante

Zone
no dalt'TU —

I

5 4
__5,=10em
f

E 3

$== 15 em

t

g

3,

% 20cm

2

Figure VI-9 : Disposition des

armatures pour les poteaux
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g§HA 14
2HA 16
/ [l 7
Y
Figure VI-10 : Ferraillage des poteaux
45 cm des RDC, étages 1 et 2
48
=Y
| e o @ 1y,
™, *
45 cm
‘-
5HA 16
77 7
)
40 cm 48
“: /_f _| Figure VI-11 : Ferraillage des poteaux
v des étages 3,4 et 5
* K kY
3HA 16
‘-
40 cm
5HA 14
77 7
)
Figure VI-12 : Ferraillage des poteaux des
étages 6, 7,8
35 cm 48 i
i L
. i) N
3HA 14
‘P
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V1.4. Ferraillage des voiles:

V1.4.1. Introduction:

Le ferraillage des voiles s’effectuera selon le reglement CBA93 et les vérifications selon le
réglement parasismique Algérien RPA99v2003 sous ’action des forces horizontales (séisme) ainsi que
les forces dues aux charges verticales.

Les sollicitations engendrées dans le voile sont :

- Moment fléchissant et effort tranchant provoqués par 1’action du séisme.
- Effort normal du a la combinaison des charges permanentes, d’exploitations et la charge
sismique.

On distingue deux types de voiles dans notre structure, des voiles pleins et des voiles avec
ouvertures.

Ces voiles ont pour role de reprendre les efforts dus au séisme.

Le ferraillage des voiles est déterminé selon la combinaison des charges la plus défavorable.

V1.4.2. Voiles avec ouvertures:

Les voiles avec files d’ouverture sont des voiles ou il y’a présence d’ouvertures (petites ou grandes

ouvertures). Ils sont composés de deux éléments: les linteaux et les trumeaux.
A. Les linteaux:

C’est la partie au dessus de I’ouverture, ils sont calculés en flexion simple (avec les efforts M et V),

on devra disposer:
v Des aciers longitudinaux de flexion " A;".
v Des aciers transversaux " A ".
v Des aciers en partie courante (aciers de peau).
B. Les trumeaux:
Ce sont des éléments verticaux situés de part et d’autre de 1’ouverture.
Les trumeaux seront sollicités comme des refends pleins en flexion composée.
A fin de reprendre tous les efforts appliqués sur les voiles, on doit avoir trois types d'armatures:
v Armatures verticales.
v Armatures horizontales.

v Armatures transversales.
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Le calcul sera mené a I'état limite ultime.

A.l. Ferraillage des linteaux:

-Etape de calcul :

a=wxH, Avec: H, :lahauteur totale du voile(refend)

) 3xix|xc
@

| ;xm xao’xH

Si @ >10: le linteau est trés rigide, I’ouverture est trés petite.

a <1 : Le linteau est faible et I’ouverture est grande dans ce cas on négligera la rigidité des

linteaux.

1< a <10 : Cas moyen. Dans ce cas on considere que le linteau travaille comme la poutre dans

le portique.

M =T xa,

Vérification de la contrainte de cisaillement :

7, <0.2f 4
Vi _
T, = Avec : V =14V cal
b,xd

b, : Epaisseur du linteau ou du voile.

d : hauteur utile 0.9xh h : hauteur totale de la section brute.

1. Premier cas: 7, <0.06f,,

A.1.1. Aciers longitudinaux:

Les aciers longitudinaux inférieurs et supérieurs sont calculés par la formule :

M
=A"\>
A T Zx o,

Ave Z =h-2d" ou h est la hauteur totale du linteau.
d : la distance d’enrobage

M : moment du a I’effort tranchant (V=1.4V, caicu)
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A.1.3.Ferraillage minimal:

a. Armatures longitudinales:

(A ; A))>0.0015xb xh (0.15%)

b. Armatures transversales:

Pour 7, <0.025f,, A>0.0015%bxS  (0.15%)
Pour 7, >0.025f,, A>0.0025xbxS  (0.25%)

A.1.4. Armatures transversales: (armatures de peau)

Les armatures longitudinales intermédiaires ou de peau A (deux nappes) doivent étre au total d’un

minimum égal a 20%.
A.<0.002xbxh (0.20%)

B.1. Ferraillage des trumeaux:

B.1.1. Aciers verticaux:

Lorsqu’ une partie des voiles est tendue sous 1’action des forces verticales et horizontales I’effort de
traction doit étre pris en totalité par les armatures, le pourcentage minimum des armatures verticales de

la zone tendue devra rester au moins égale a 20% de la section horizontale du béton tendue.

Les barres verticales des zones extrémes doivent étre ligaturées avec des cadres horizontaux dont

I’espacement ne doit pas €tre supérieur a I’épaisseur du voile.

Si les efforts importants de compression agissant sur 1’extrémité, les barres verticales doivent

respecter les conditions imposées aux poteaux.

Les barres verticales du premier niveau doivent étre munies de crochet a la partie supérieure. Toutes

les autres barres n’ont pas de crochet (jonction de recouvrement).
A chaque extrémité du voile (trumeaux), ’espacement des barres doit tre réduit sur

1 /10 de la largeur du voile, cet espacement d’extrémité doit €tre au plus égal a 15 cm.
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B.1.2. Aciers horizontaux:

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de 10¢ . Dans le
cas ou il existe des talons de rigidité, les barres horizontales devront étre ancrées sans crochets si les

dimensions des talons permettent la réalisation d’un encrage droit.

V1.4.3. Méthode de calcul:

On définit un voile par sa section " S ", son moment d'inertie " | * par rapport a son centre de gravité

"G ", il est soumis a un effort normal ultime " N " et un moment™ M ".

Pour le calcul, on utilise la méthode des contraintes données par " THONIER ", ces contraintes sont
"o1 " et" o, " calculées a partir des sollicitations (M, N).

=—+—V =—-——V
Gl S I 02 S |

S: section transversale du voile: S =a xL

axh?®
12

I: moment d'inertie: | =

L: la largeur du voile.

a: épaisseur du voile.

v: distance entre le centre de gravité et la fibre la plus éloignée.

Sous l'action des efforts sollicitant le voile résultant trois cas de contraintes possibles:

a. Sioj et 6, sont de signes contraintes alors la section est partiellement comprimée.

F

S

AV:

a
F.= M (Force de traction) L.

L.= 0Oz (La longueur tendue)
0.1 0

Figure VI-13 : Diagramme des contraintes (SPC)
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b. Sio; et o, sont négatives, alors la section est entierement tendue , la zone courante n'existe pas,

on déterminera les armatures verticales par la formule:

_oxaxy 1150
Av fe fe

Figure VI-14 : Diagramme des contraintes (SET)

c. Sioj et 6, sont positives, alors la section est entierement comprimée, la zone courante pour le

pourcentage minimum donné par le réglement:

A.. =0.15% axL

Figure VI-15 : Diagramme des contraintes (SEC)
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V1.4.4. Recommandations des réglements:

o Selon le CBA:

. 0.1% < 2 A < 05%
axb

Avec :
> a = I’épaisseur du voile
> b = la largeur de la zone tendue
o Condition de non fragilité.
<> Selon le RPA 99 version 2003 : [RPA : 7.7.4]
o Le pourcentage minimum des armatures verticales sur toute la zone tendue est de 0.20% de la
section horizontale du béton tendu.
. A chaque extrémité du voile I'espacement des barres doit étre réduit de moitié sur 1/10 de la

largeur du voile. Cet espacement d’extrémité doit étre au plus égal a 15 cm.

o Le pourcentage minimum d'armatures verticales et horizontales des voiles, est donné comme
suit:

> Globalement dans la section du voile 0.15 %

> En zone courante 0.10 %

o L'espacement des barres horizontales et verticales doit étre inférieur a la plus petite des deux (2)

valeurs suivantes :

S<15a ou S<30cm
. Les deux nappes d'armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au métre carré. Dans
chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers I'extérieur.

o Le diamétre des barres verticales et horizontales des voiles (a I'exception des zones d'about) ne

devrait pas dépasser 1/10 de I'épaisseur du voile.

o Les longueurs de recouvrement doivent étre égales a :
> 40¢J pour les barres situées dans les zones ou le renversement du  signe des efforts est possible ;
> 209 pour les barres situées dans les zones comprimées sous I'action de toutes les combinaisons

possibles de charges.
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512 S 4HA10
i | A
] .I i- ]
| | :
Lo | | Lao
L |

Figure VI-16 : Disposition des armatures verticales dans les voiles

V1.4.5. Voiles pleins:

V1.4.5.1. Armatures verticales:

V1.4.5.1.a. Détermination des armatures a PELU de résistance:

<> Situation durable:

. Béton: vy, =1.5; fcos = 25 MPa ; opc = 14.2 MPa.
. Acier: ys=1.15 ; FeE 400 ; o5 = 348 MPa.

<> Situation accidentelle:

. Béton: yp, = 1.15; fe2s = 25 MPa ; opc = 18.5 MPa.

° Acier: ys=1; FeE 400 ; o5 = 400 MPa.

Les résultats du calcul des armatures sont démontrés dans le tableau suivant :
Sens longitudinale Y :

€ Voile 1 (L=4.05m ; a= 15cm)

€ Voile 2 (L=4.10m ; a= 15cm)

€ Voile 3 (L=4.15m ; a= 15cm)

€ Voile 4 (L=1.85m ; a= 15cm)

Les sollicitations determinées pour chaque niveau représentent la valeur maximale. Du premier

niveau jusqu’a niveau 6, les valeurs maximales sont obtenues sur les voile de longueur 4.05 m,
4.10m et 4.15m alors que pour les deux dernier (7°™ et 8°™ les valeurs représenté dans les tableaux sont

déterminées sur les voiles de 1.85 m de longueur
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Tableau VI-18 : Ferraillage verticale de voile plein

Niveau (r%w) (I\/(Irlia) (I\/Téa) Sit | Type (;t) (KFrtxl) ?é?;gl (cArﬁzl)
RDC | 405 | -060 | -6.97 | ACC | SET | 450 | 2554.88 | 14.19 57.47
1% 405 | -047 | -566 | ACC | SET | 450 | 2068.88 | 11.49 46.53
2 | 405 | -038 | -449 | ACC | SET | 450 | 164363 | 9.3 36.98
3™ | 410 | -035 | -401 | ACC | SET | 450 | 147150 | 8.8 33.54
4™ | 410 | -024 | -284 | ACC | SET | 450 | 1039.50 | 5.78 23.70
5¢" | 410 | -017 | -1.96 | ACC | SET | 450 | 718.88 3.99 16.36
6™ | 415 | -0.12 | -1.41 | ACC | SET | 450 | 516.38 2.87 11.91
78me i?: -0.07 | -0.75 | ACC | SET | 450 | 276.75 1.54 223

‘ 1.85 2.29
geme 0.02 | -066 | ACC | SPC | 4.37 | 216.32 1.24

4.15 5.15

y L | Amin Armin | 0.20% At A totate

iveau m) CBA RPA B Choi;‘;p('g‘mz) (cm2)

(cm?) (cm?) (cm?)

RDC | 4.05 6.08 9.11 12.15 | 27HA12 54HA12=61.02
1% 4.05 6.08 9.11 12.15 | 27THA12 54HA12=61.02
2°™ | 4.05 6.08 9.11 12.15 | 27HA10 54HA10=42.12
3™ | 410 6.15 9.23 12.30 | 17HA12 34HA12=38.42
451410 6.15 9.23 12.30 | 17HA10 34HA 10=26.52
54" | 4.10 6.15 9.23 12.30 | 17HA8 34HA8=17

6™ | 4.15 6.23 9.38 12.45 | 17HA8 34HA8=17

e | 185 2.78 4.16 5.55 | 9HAS 18HA8=9

! 4.15 6.23 9.38 12.45 | 17HA8 34HA8=17

o | 185 2.78 4.16 5.55 | 9HAS 18HA8=9

° 4.15 6.23 9.38 12.45 | 17HA8 34HA8=17
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VI1.4.5.1.b. L’espacement :

D’aprés le RPA 99 version 2003, on a I’espacement admissible :

15a 22.5 cm

S, =Min —
30 cm 30 cm

Donc suivant le nombre des barres choisi, on adopté les espacements suivants :
€ Pour RDC 1% et 2°™ étage

S,y =20 cm En zone courante
Sy , ., i L
7:10 cm Dans la zonne d'extrémité du voile | | =E

€ Pour les autres étages

Sy, =30 cm En zone courante

87\’:15 cm Dans la zonne d'extrémité du voile (I :%j

Avec:
> L : la largeur du voile
> a : I’épaisseur du voile

V1.4.5.2. Les armatures horizontales:

Elles sont paralléles aux deux faces du refend, leur rdle principal est de reprendre I'effort tranchant.

Elles sont disposées en deux nappes a l'extérieur des armatures verticales.

Contraintes limites de cisaillement dans les voiles :

En addition aux spécifications du paragraphe 7.3 (RPA99 version 2003), la contrainte de cisaillement

dans le béton est limitée comme suit :

r.<7,=02f,,=5MPa

ou: T, = avec: V =14 xV,

b, x
> by - épaisseur du voile.

> d : hauteur utile =0.9xh.

> h : hauteur totale de la section brute.
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Le calcul des armatures horizontales est fait comme le calcul des armatures transversales des
poteaux :
Avec : Ai=2X% g
Ona: ¢<Min {L;b—o;qﬁl} 2> ¢<[87.4;15; 12]
3510
On adopt: ¢, =12 mm.

2
7P,

e 1.13cm? =2, dod  A;=axn.=2.26 cm?

at =

Leur espacement doit satisfaire I’inégalité suivante : [CBA : A.5.1.2.3]

O.9><AfEt

S < s
" by(z, —0.3f5exK)

Dans le cas de la flexion composée :

N O Nu Oy
_ K=1+3% on) et K= 1 K =1-10 %=
K=1+3 50 f_ (Compression) ;et K =1 —10.770 Foa

(traction)

Horizontalement le voile équilibrera I'effort tranchant provenant des efforts sismiques.
Les calculs de détermination des armatures horizontales pour équilibrer I'effort tranchant ont donné
des résultats tres faibles, inférieurs aux sections minimales exigées par le RPA 99 VERSION 2003.
Ainsi; on adoptera les sections minimales du RPA 99 VERSION2003; a savoir :
A >0.003x S, xhb,

Et les sections minimales du CBA 99

A20.4><Sh%

e

Les résultats de calcul sont montrés dans les tableaux suivants :
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Tableau VI-19 : Vérifications des contraintes de cisaillement dans les voiles pleins.

Sens V., V2 7, 7,RPA 7,CBA 7y <
(kN) | (KN) | (MPa) | (MPa) | (MPa) < [l
211.38 295.93 0.49 5 4.34 Oui
224.89 313.60 0.52 5) 4.34 Oui
201.22 281.71 0.46 5 4.34 Oui
189.59 265.43 0.44 5) 4.34 Oui
Y 166.26 232.76 0.38 5) 4.34 Oui
134.09 187.73 0.31 5 4.34 Oui
112.26 157.16 0.26 5) 4.34 Oui
78.12 109.37 0.18 5 4.34 Oui
35.67 49.94 0.08 5) 4.34 Oui

Tableau VI-20 : Calcul les armatures horizontales el leurs espacements des voiles pleins.

Sens L Sh (cm) Sh choisi ¢ (cm) An An choisie
2 2

(M) —RpA]  cBA (cm) RPA (cm’) (cm’)

Y 4.05 25.5 40 20 1.7 1.00 17HAS8
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V1.4.6.Voiles avec ouvertures:

V1.4.6.1. Ferraillage des linteaux:

V1.4.6.1.a. Armatures verticales:

Tableau VI-21 : Ferraillage verticale de des linteaux

Aﬁ | Achoisi Acal .
Niveau | T M Sit ca RPA | Ccaa | Aadopté — | 17,2006 f,,
(KN) | (KN/m) (cm?) e | @ | ™) To | To
RDC | 1.15 0.69 ACC | 0.015 2.7 1.8 6HA8 | 0.001 | 15 Oui
1% 1.37 0.82 ACC | 0.0178 2.7 1.8 6HAS 0.011 1.5 Oui
A 1.21 0.73 ACC | 0.0159 2.7 1.8 6HAS 0.010 1.5 Oui
3eme 1.79 1.07 ACC | 0.0232 2.7 1.8 6HAS 0.015 1.5 Oui
/AR 2.35 1.41 ACC | 0.0306 2.7 1.8 6HAS 0.020 15 Oui
geme 2.39 1.43 ACC | 0.0310 2.7 1.8 6HAS 0.020 1.5 Oui
Gl 3.76 2.26 ACC | 0.0491 2.7 1.8 6HAS 0.032 1.5 Oui
78me 4.86 2.92 ACC | 0.0634 2.7 1.8 6HAS 0.042 1.5 Oui
IR 7.60 4.56 ACC | 0.0991 2.7 1.8 6HAS 0.065 1.5 Oui
A.1.2. Aciers transversaux:
v Premier sous cas :  linteaux longs (A = Iﬁ >1)
Ona: S < A(.\ie.Z ou:

S: espacement des cours d’armatures transversales.

At : section d’un cours d’armatures transversales

Z=h.z2d

V: effort tranchant dans la section considérée (V =1.4 Vy caicu)-

L: portée du linteau
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IN
[EEN
~

v Deuxieme sous cas:  linteaux courts (4, =

o>| -

On doit avoir : S < AxTxl
V+Axf,

. M ci + M cj
ij
Avec: M et M moments des sections d’about a gauche et a droite du linteau de portée 1;; calculée
par :
M,=Axf,xZ

Avec: Z=h-2d

<
NN
A
—

Calcul la nature de linteau :

| )
Ona: /19 = E =1<1 donc on a dans le cas d’un linteau court

2
Tableau VI-22 : vérification de la quantité d’armature transversale
At Amin Amin . . 2 AtZ At min
cm | SCM | ppaemy | cBA(mz = Atmin | Acosi (€M)

0.502 10.00 0.24 1.45 0.25 3HA8=1.50 Oui
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V1.4.6.2. Ferraillage des trumeaux:

V1.4.6.2.a. Armatures verticales:

Tableau VI-23 : Ferraillage verticale de des trumeaux

page 166

Niveau (rlﬁ) (MGFl’a) (I\/T pay | STt | Tyre (Ir;t) (KFlt\I) ?éramlq/zn; (?r;?"!)

RDC | 097 | 096 | 1020 | AcC | SET | 097 | 811.89 | 2092 20.29
1°r 0.77 | 0.60 6.60 | ACC | SET | 0.77 | 4158 13.5 10.4
2me | 077 | 047 541 | ACC | SET | 0.77 | 33957 | 11.03 8.49
3¥me | 077 | 0.40 473 | ACC | SET | 0.77 | 296.26 9.6 7.39
4™ | 077 | 033 362 | ACC | SET | 0.77 | 228.96 7.43 5.72
5me | 077 | 0.24 273 | ACC | SET | 0.77 | 172.09 5.59 4.30
6™ | 077 | 0.8 208 | ACC | SET | 0.77 | 13052 4.24 3.26
7*me | 077 | 012 139 | ACC | SET | 0.77 | 87.78 2.85 2.19
gme | 077 | 0.06 0.66 | ACC | SET | 0.77 | 41.58 1.35 1.04
y 1 A min Amin | 0.20% A A totale

iveau ) CBA RPA B Choi;‘;p('g‘mz) (cm2)
(cm?) (cm?) (cm?)

RDC | 0.97 1.46 2.18 291 |9HA12 18 HA 12=20.34
1°r 0.77 1.16 1.73 231 |9HA 10 18 HA 10=14.04
2me | 0.77 1.16 1.73 231 |9HAS 18 HA 8=9
3Fme | 0.77 1.16 1.73 231 |9HAS 18 HA 8=9
gfme | 0,77 1.16 1.73 231 |9HAS 18 HA 8=9
5me | 0.77 1.16 1.73 231 |9HAS 18 HA 8=9
6™ | 0.77 1.16 1.73 231 |3HA10 6 HA 10=4.71
7me | 0.77 1.16 1.73 231 |3HA10 6 HA 10=4.71
gime | 0.77 1.16 1.73 231 |3HA10 6 HA 10=4.71
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Tableau VI-24 : Vérifications des contraintes de cisaillement dans les voiles pleins.

V v T 7. RPA z,CBA
Sens (kl\ul) (KN) (Mlga) (I\b/IPa) (I:/IPa) o < fr]
70898 | 99257 | 240 5 4.34 Oui
33415 | 44781 | 113 5 4.34 Oui
24547 | 346.45 | 083 5 4.34 Oui
22793 | 319.10 | 077 5 4.34 Oui
X | 19678 | 27689 | o067 5 4.34 Oui
156.49 | 219.08 | 053 5 4.34 Oui
13629 | 190.80 | 0.6 5 4.34 Oui
9629 | 13480 | 0.32 5 4.34 Oui
38.73 5422 | 013 5 4.34 Oui
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Figure VI-14 : Ferraillage des voiles 1 du RDC et 1°" étage
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Figure VI-14 : Ferraillage des voiles 1 du 2°™ étage
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Figure VI-14 : Ferraillage des voiles 2 du 3°™ étage
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Figure VI-14 : Ferraillage des voiles 2 du 4°™ étage
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Figure VI-14 : Ferraillage des voiles 2 du 5°™

étage
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Figure VI-14 : Ferraillage des voiles 3 du 6°™, 7™ et 8°™ étage



Chapitre VI : calcul des éléments résistants page 170

. [] []
— $
I
ZHABR
FHAE

Figure VI-14 : Ferraillage des voiles 4 du 7°™ et 8°™ étage
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Figure VI-16 : Schéma du ferraillage de linteau
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6 HA B

120 cm

Figure VI-17 : coupe A-A



